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CAPITULO 2

Caracteristicas K
generales del
concreto y del acero

2.1 Inroduccién./ 2.2 Caracteristicas esfuerzo-
deformacién del concreto mimple./ 2.8 Efectos
del tiempo en e] conereto endurecido,/ 2.4 Fati-
i/ 25 Médulos elisticos./ 2,6 Deformaciones
por cambios de temperatura./ 2.7 Algunas o
racteristicas de los aceres de refuerso,

2.1 Introducddédn °

El concreto ¢s un material pétreo, artificial,
obtenido de la mezcla, en proporciones deter-
minadas, de cemento, agregados y agua. E} ce-
mento y ¢l agua forman una pasta.que rodea
2 los agregados, constituyendo un material he-
terogéneo. Algunas veces se anaden ciertas sus-
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que
mejoran © mod1ﬁcan algunas propicdades del
concreto.

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

servicio. El acero restringe el desarrollo de las
grictas originadas por la poca resistenda 2 la
tension del concreto.

E! uso del refuerzo no estd limitado a Iz
finalidad anterior. También se emplea en zo
nas de compresion para aumentar la resistencia
del elemento reforzado, para reducir las defor-
maciones debidas a cargas de larga duracion y
paraproporcionar confinamiento lateral al con-

creto, lo que indirectamente aumenta su resis-
tencia a 1a compresibn

L2 combinacion de concreto simple con re-
fuerzo constituye lo que se llama concreto
reforzado.

E! concreto presforzade e una modalidad
del concreto reforzado, on la que sc creaun es-
tado de esfuerzos de compresion en el conereto
antes de la aplicacion de las acciones. De este
modo, los esfuerzos de tensidon producidos por
las acciones quedan contrarrestados o redu-
cidos. La manera mas comin de presforzar con-
siste en tensar el acero de refuerzo y anclarlo
en Jos extremos del elemento.

Para dimensionar estructuras de concreto re-
forzado es necesarioutilizarmétodosque permi-
tan combinar e} concreto simple y ¢l acero, de
tal manera que s¢ aprovcchcn en forma racio-
nal y econdmica las caracteristicas cspcc:a.lcs
de cada uno de ellos. Esto implica el conoci-
miento de estas caracteristicas; en las piginas
siguientes se describirdn algunas de las mis im-
portantes.

Existen otras caracteristicas del concrete..
tales como su durabilidad, permeabilidad, resis-
tencia al fuego, a la abrasién, a la intemperie,
£lc., que No se tratardn, ya gue No s RECCSario
su conocimiento detallado para establecer me
todos de dimensionamiento. El lector puede
consultar 2 este respecto algun texto de tecno-
logfa del concreto, como los de Neville [2.2,
2.19), el de Troxell, Davis y Kelly [2.1] o ¢
de Orchard [2.8], recomendados 21 final de
este capitulo.

2.2 Caracteristicas esfuerzo-deformacion
se desarrollaran tensiones bajo las acciones de= .

del concreto simple  —

Se ha indicado que el objeto pﬂn'cipal del es- -
tudio del comportamiento del concreto es la
obtencion de Jas relaciones accion-respuesta
del material, bajo la gama total de solicitaciones
a que pucde quedar sujeto. Estas caracteristicas

_accion-respuesta pucden describirse claramente

mediante curvas esfuerzo-deformacion de espe
cimencs ensayados bajo distintas condiciones.
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Figura 2.5 Lfecto de la relacién agua/cemento,

¢ puede observar que la resistencia de un
ndro en el que la carga maxima se alcanza
zentésimas de segundo esaproximadamente
sor cientd mayor que lade uno que alcanzé
arga madxima en 66 scgundos, Por otra par-
ara un cilindro cn que la carga mixima se
nza en 69 minutos, la resistencia disminuye
»ximadamente en un 10 por ciento.

n ensayes a velocidad de carga constante,
amas descendentes de las curvas esfuerzo-
Ttmacion no son muy extendidas, debido

Tiernpo pary alcanczar
Bl maximo eslusrro
® 0.04 wy

» 1,019

2.001 0.007 0.003

qurs 2.6 Efecto de ia velocidad de carga
(Hatano [2.4]).

a que las caracteristicas de Jas miquinas dc en-
saye hacen que el colapso ocurra sibitamente,

- una vez que sc alcanza la carga maxima.

En la figura sc muestra que las pendientes
de las tangenies iniciales a las curvas crecen al
aumentar la velocidad No es posible determi-
nar en todos los casos la rama descendente. Al
igual que en otros tipos de ensaye, las defonna-
ciones correspondientes a las cargas maximas
son del orden de 0.002.

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACION

La figura 2.7 muestra curvas obtenidas ensa.
yando cilindros 2 distintas velocidades de de-
formacion, desde una milésima de deformacién
unitaria por minuto, hasta unz milésima por
cien dias. En esta figurs, f (0.001) representa la
resistencia obtenida cuando la velocidad de de-
formacion unitaria en el ensaye es de 0.001 por
minuto. Como puede apreciarse, esta variable
tiene un efecto notable sobre las caracteristicas
de la curva esfuerzo-deformacion, especial-
mente sobre la cargs mixima. Si la velocidad
de delformacion es muy grande, la rama descen-
dente es brusca, en tanto que si la deformacién
s aplica lentamente, la rama descendente e
bastante suave. La deformacion unitaria co-
rrespondiente a la carga méxjma siguc sicndo
del orden de 0.002. Puede observanic qu: la
resistencia disminuye muy poco con incremen-
tos importantes en la duracion del ensaye.

Figura 2.7 Efccto de la velovidad de deformacian

(Riisch [2.5]).
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Figurs 2.11 Curva esfucrzo-deformaclén en tepsldn uniaxial,”

muestra en la figura 2.12 {(u). La cargaseaplica
a traves de un matenal relativamente suave,
como triplay o corcho. 5i el material fuera per-
fectamente eldstico,. s¢ originari{an .esfuerzos
de tensidén uniformemente distribuidos en la
mayor parte del plano diametral de carga, co-
mo s¢ mucstra en la figura 2,12 (b). _

La resistencia cn tensibn se caleula con la
formula: :

2P

— 2.2
ndl (22)

(fi hmix =

Triplay
© coreho dure

Figura 2.12 Distribucidn de esfucrzox y vipo dé carga <o «onsibn indirevia,

Tentldn{ Compresién

o8 w|¥ wia o ova o

2102 6 w0 4 18

deducida dc la teoria de la clasticidad (Véase,
por ¢jemplo, la referencia 2.9.) )
En la expresién (2.2):

P = carga maxima
d = diimetro del especimen
{ = longitud del espécimen

En realidad, el concreto no ¢s elistico y, ade- °

mis, la resistencia en tensidén que se mide no
es Ia resistencia en tension uniaxial como la

(a) Esquema de snseye

{b) Distribucibn de esfuerzos relatives £
gun teorin wlitiica
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que sc obicndria en el ensaye mostrado en
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende
es tencr una medida de la resistencia del con-
creto a la tension pur medio de un ensaye ficil
y reproducible por muchos operadores en dis-

tintas regiones. Fsto s¢ logra satisfactoriamen-

te con el ensaye brasilefio.

Para concretos fabncados con agregados de
.Santa Fe (ciudad de México), la relacion entre
la resistencia a la compresion de un cilindro y
su resistencia a la tension, obtenida del ensaye
brasilefio, esta dada por la expresion
(2.9)

oo )i = © kg/em® + 0.06 |

vilida para
150 kg/em® < f', < 450 kg/em?
Hoﬁdc

{flb }mix

= resistencia en tension de] en-
saye brasileno

resistencia a la compresion
simple de un cilindro de. ..
15 X 30 em.

]

f.

Esta expresion. es solamente aproximada y

se presenta para dar una idca de los ordenes

de . magnitud relativos. Para valores bajos de
1., la resistencia en tension es del orden de 0.10
f.» mientras que para valores altos disminuye
20.07 I,

"~ &l conocimicnto delaresisienciaalatension
del concreto es importante para el diseho en
ter:ion diagonal y para otros tipos de compor-
tamiento, en donde la tensidn es el fenémeno
predominante.

2.2)4 Flexion

Para algunas aplicaciones, tales como pavi-
mefitos’ de” ‘Concreto, es necesario conocer
aprox:madamcntc la resistencia a la flexion
del concreio sxmplc Esta se determina frecuen-
temente ensayando un prisma de concreto i

bremenie apoyado, sujcto o una o dos cargas

- concentradas. l.a falla es brusca, con una gric-

ta Unica que fracturs el espécimen,

El esfuerzo tebrico de tension en.la fibra
inferior correspondiente a la rotura se calcula
mediante la expresion

Mc )
f= - (2.4)
en 12 que f, es-el mbddulo de rotura, M cs ¢l
momento flexionante correspondiente a la
carga maxima aplicadz, ¢ es ¢l medio peralte,
¢/ es ¢l momento de inercia delaseccion trans-
versal del prisma

Al aplicar la expresién (2.4) se suponc que
¢l concreto es elistico hasta ia roturz, hipote-
sis que, como sc ha indicado, no es correcta
para toda [a escala de carga. o

Esta prueba proporciona una medida de la
resistencia del concreto a flexidn, o mis bien,
a la tension debida 2 flexion. Normalmente, el
modulo de rotura es mayor que la resistencia
a la tension obtenida del ensaye brasileno.

Sc ha observado que el esfuerzo maximo de
rotura en flexiondepende, entre otras variables,
de la resistencia a la compresién, de larelacion
peralte a claro y de las condiciones de curado.
Debido 2 que la medicidn de deformaciones.
es dificil de realizar, no existen muchos datos
experimentales sobre las caracteristicas esfuer-
zo-deformacion de prismas sujetos a flexion -
simple.

El modulo de rotura como medida de la resis-
tencia a Ia tension, tiene varias desventajas, La
principal es que ¢l punto de 1ensién mixima
sc presenta en la superficie externa del espé.
cimen, que ¢sta sujeta en forma importan.”
te a esfuerzos de contraccion originados por
cambios en el ambiente. Por esta razén, la dis-
persion de datos de ensayes de modulo de ro-
tura es mayor que la dispersion obtenida en el
ensaye brasilefio, la que a su vez es mayor que
la dispersibn de datos de prucbas en compre-
sion. Es dificil establecer relaciones generales
entre los valores de f, y f,, ya que la relacién

_ depende del tipo de concreto.
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2.2.5 Otras condiciones de esfuerzos

La determinacién de la resistencia del con-
creto simple a un estado de esfuerzo cortante
puro no tiene mucha importancia practica, por-
que dicho estado implica siempre la presencia
de tensiones principales de la misma magnitud
que el esfuerzo cortante, las cuales originan la

falla cuando el elemento podr{a ain soportar

esfucrzos cortantes mayores. Algunos procedl
mientos indirectos indican que la resistencia al
esfuerzo cortante es del orden del 20 por cien-
to de la resistencia a la compresién.

También se han realizado ensayes en concres
to simple sujetando especimenes de diversos
tipos a otras combinaciones de esfuerzos. Entre
estos. cabe mencionar los ensayes efectuados
por McHenry [2.10), utlizando cilindros
huecos sujetos a una presién interior y a una
carga axial longitudinal, en los que se provoca
un estado combinado de esfuerzos de tensién
y compresion; los levados a cabo por Bresler
{2.11], sometiendo cilindros a combinaciones
de esfuerzos de torsion y compresidn axial, y
los de Kupfer,.Hilsdorf y Risch [2.12] en ple-
cas y prismas cargados a través de dispositivos
especiales, para evitar alteraciones de los e
* tados de esfuerzos estudisdos,

2.2.6 Cnitenio de falls

A pesar de los estudios que se han realizado
no sc titne todavia una teoria de falla sencilla
y que permita predec o €21l precision acepta-
ble la resistencia del concreto simple. Se ha
intentado hacer adaptacionr-s, entre otras, de
las teorias de Mohr, de Coulomb, de esfuer.
708 cortantes y de deformaciones limitativas,
K. Newman yJ.Newman han utilizado con bue-
nos resultados criterios de falla basados en teo-
rias energéticas, las cuales parccen ser las mis
adecuadas pars ¢l caso del concreto [2.18]. En
la referencia 2.14 se presenta un resumen de
los cstudios efecruados para determinar la re-
sistencia del concreto a estados combinados
de esfucrzos y las distintas tcorias de falla
que sc han propuesto hasta la fecha.

2.3 Efwﬁa del thempo en el concreto
‘endurecido -

2.5.1 Conceptos generules

Cuando se aplics una carge a un espécimen
de concreto, éstc adquiere una deformaciéon
inicial, Si la cargs permancce aplicada, la de-

~ formacién aumenta con el tiempo, aun cuando

no se incremente la carge
Las deformaciones que ocurren con ¢| tiem-

Po en ¢l toncreto se deben csencizimentendos

causas: contraccidén y flujo plistico.

La Bgura 2,13 muecstra uns curva tipica de
formaclén-tiempo de un espécimen de concrer
to bajo carga constante. La forma de la curva
y las magnitudes relativas son aproximsdamen-
te las mismas, sea la accldn de flexidn, com-
presién, tensién o torsién. En el eje vertical se
muestra 12 deformaclén y en ¢l horizontd, el
tiempo, ambas variables en escala aritmética.

Se puede ver que al aplicar Ja cargs en un
tiempo relativamente pequefio, el concreto su-

fre una deformacién inicial, que para efectos

pricticos sc pucde considerar como instanti.
nea. Si s¢ mantiene la carga, ¢l concreto sigue
deformindose, con una velocidad de deforma-

¢ién grande al pnucipio. que dllminuye o T

duaimente con el tiempo.

Aungue pana efectos pricticos pucdc congi- -

deranse que la curva tiende a ser asinttica reg-

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

ocurre durante el primer afto de aplicacién de '

la carga : -
Si en cierto momento sc dcscu'gn el cspéc:-

men, s¢ produce una recupemon instan.
tinea, seguida de una recuperacion lenta, La.
Tecuperacion nunca o3 total; siempre queda

una deformacién permanente,

En la figura 2,13, hm&uﬁmmw,

fepresenta las deformaciones de un espécimen

Sujcto a una carga constante, la cual es retirada
después de cicrto tiempo. La linea de trazo |

interrumpido representa las deformaciones que

10
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Figura 2,13 Curva tipica deformacide-tiempo, bajo condiciones ambientales constantes.

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

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

2.5.2 Contraccion

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

Los factores que mas afectan la contraccion
1on la cantidad onginal de agua en la mezcla y
las condiciones ambientales especialmente a
edades Lempranas. Como gencralmente un con-
creto de alty resisiencia tiene menos agua gue

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

Para la misma relacion agua/cemento, la con-
traccién varia con la cantidad de pasta por uni-
dad de volumen Una mezcla rica en pasta
(cemento mis agua) sc contracrd mas que otra
pobre,

La contraccion tiende a producir esfuerzos
debidos a las restricciones al libre desplaza.
micnto del clemento que existen en general en
la realidad Si el concreto pudiera encogerse
“Lremente, la contracciéon no produciria ni
esfuerzos, ni grietas.

Si el curado inicial del concreto se hace muy

cuidadosamente, disminuira el efecto de la .

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

2.8.8 Flujo plastico

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

11
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s¢ han desarrollado para explicarlo son comple- -

jus y caen fuera del alcance de este texto. Pucde
consultarse a este respecto lareferencia 2.15.5¢
trata esenciaimente de un fenémeno de defor-

macién bajo carga continua, debido a un re--

acomodo interno de las partfculas que ocurre
al mismo tiempo que la hidratacién del ce-
mento.

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

Como ¢l flujo pldstico se debe en gran parte
2 deformaciones de la-pasta de cemento, la
cantidad de ésta .por unidad de volumen es
una variable importante,

En la figura 2.18 se observa que la deforma-
ciébn debida al flujo "pidstico aumenta con la
duracidn de la carga. También se ha observado
que, para un mismo nivel de carga, las defor-
maciones disminuyen al aumentar la edad 2
que ésta se aplica

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

Es interesante mencionar que, como el flyjo
plistico aumenta con el nivel de carga, este
fenémeno dende 3 aliviar las zonas de mixi-
mo esfuerzo y, por lo tanto, a uniformar los
esfuerzos en un elemento,

2.8.4 Efecto de la permanencic de la carga

} 7 importuite conocer ¢l porcentaje de la
resistencia que puede soportar una pieza de
concreto en compresidén sin fallar, cuando la

carga s¢ mantiene indefinidamente. En la figu-.

ra 2.14 se muestra ¢l efecto de la permanencia
de una carga segin los ensayes de Rlsch [2.5]
En el cje horizontal se representan deforma-
clones unitarias, y en ¢l ¢je vertical valores re-
lativos, f,/f, de los-esfuerzos aplicados con

- respecto a la resistencia en una prueba de cor-

ta duracién (20 minutos aproximadamente).
Sc presentan curvas esfuerzo-deformacién

obtenidas de especimencs sujetos 2 distintas

_velocidades de deformacién, con lo que se -

produjeron falias a diferentes edades. Lalinea

de trazo continuo corresponde & un espécimen *

en el que la falla se produjo en 20 minutos,
Las curvas de espec/menes llevados a |z falla

en 100 minutos y 7 dias se presentan con us-

zo discontinuo.

JARREL
’
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Figura 214 Efecto de la permancncis de la carga (Rlsch) {2.5].
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gente & un punto determinado de la curvaes

fuerzo-deformacién y el médulo secante entre
dos puntos de lx misma. Para tomar en cuenta
© Jos efectos de cargas de largs duraclén en una
forma simple, se utilizan a veces modulos elds-
ticos menores que los correspondientes a las
definiciones mencionadas anteriormente.

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

Se¢ ha observado que, después de varios ci-
clos de carga y descarga a esfuerzos relativamen-

“te pequetios, la relacion esfuerzo-deformacion
tiende B convertirse en una relacién préctice
mente lineal. Como esdificil determinar el mé-
dulo tangente inicial de una manera reprodu.
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas
de carge y descarga, con objeto de rectificar la
curva esfuerzo-deformacién, y se considera
la pendiente de la curva as( obtenida como el
mobdulo de elasticidad. El mérodo para deter-
minar el médulo tangente en esta formasc des-
cribe con detalle en la referencia 2,17, El mé-
dulo de elasticidad es funcién principalmente
de la resistencia del concreto y de su peso vo-
lumétrico. Se han propuesto varias expresiones
para predecir ¢l modulo de elasticidad a partir
de estas variables. Por ejemplo, el Reglamento
ACI presenta la ecuacion

, e HLI0
= wht 13400 /T (2.5)

donde E; eselmadulo de elasticidad en kgfcm?,
w es elpesovolumétrico del concreto enton/m?
y [, es la resistencia del concreto en kg/em?.
El Reglamento del D.F., propone la ecuacion

E,=10000 /7] (2.6)

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

bles.i'mpomnwl'. como ¢ tipo de agregado, Las

diferencias entre los valores reales y los calcu-

- lados con estas ecuaciones pueden ser muy
grandes, Cuando se requicren estimaciones de
cierta precisién, conviene determinar elmébduto '

de clasticidad del concreto wado en particular,

En algunos andlisis clisticos se suelen em-
plear G, el médulo de clasticidad al esfuerzo
cortante, y j, o coeficiente de Poisson. El pn
mero se toma comunmente como fraccién del
médulo de elasticidad que seusaencompresién,
del orden de 0.4, Experimentalmente, s ha de-
terminado que el segundo varfa entre 0.12 y
0.20. Con frecuencia se supone i igual 2 0.18,

2.6 Deformaciones por.camblol de
temperatura o

El concreto esté sometido a camblos volu.
métricos por temperatura. Se han determinado
algunos coeficientes térmicos que oscilan entre
0.000007 y 0.000011 de deformacién unitaria

-por grado centigrado de cambio de tempen.

tura.” Los valores anteriores corresponden a

concreto de peso volumétrico normal (del o

den de 2.2 ton/m?). Para concretos fabricados
con agregados ligeros, los coeficientes pueden
ser muy distintos de los mencionados.

2.7 Algunas caracteristicas de los aceros
de refuerzo

El acero para reforzar concreto se utilizaen.

distintas formas. La més coman es la barra o va-

rilla que se fabrica tanto de acero laminado en -

caliente como de acero trabajado en frio. En las
{iguras 2.15 y 2.16 se muestran curvas de am-

bos tipos de acero, tipicas de’ barras europess. .

Los didmetros usuales de las barras produci.
das en México, varfan de !/, pulga 1Y, pulg
(Algunos productores han {abricado barras co-

rrugadas de %y puig, /53 pulgy ¥4 pulg)
En otro pafses sc usan didmetros aun mayores,

Todas las barras, con excepcion del alambrén - .

de '/ pulg, que generalmente e liso, tienen
cornugaciones en la superficic, para mejorar

A
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St muestran ademas dos envolventes: lain-
ferior, llamada limite de deformacion y la su-
perior, limite de falla, La primera muestra las
dcformaciones maximas que se obtiencn al apli-
car indefinidamente distintos porcentajes de
la resistencia, infeniores a un cierto valor criti-
co. La scgunda envolvente indica las deforma-
ciones a la falla, correspondicntes a porcentajes
de carga supcriores al valor critico. La inter-
sccclon entre estas dos envolventes indica, teo-
_ricamente, ¢l porcentaje de la resistencia por
debajo del cual €] especimen puede soportar la
carga indefinidamente.

En la figura puede observarse que si se car-
ga un cspéamen al 80 por ciento de su resis-
tenoa de corta duracion, se producird la falla
eventualmente a una deformacién del orden
de 0.0055. En cambio, si se le sujeta solamen-
tc al 40 por ciento de su resistencia de corta
duracion, el espécimen sufrird una deforma-
cion del orden de 0.0025 después de un tiempo
muy largo y mantendrd su carga indefinida-
nente.

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

2.4 Fatiga

Se han hecho diversos estudios sobre cle-
mentos de concreto sujctos a repeticiones de
carga. Cuando un clemento falla después de un
numere muy grande de repeticiones de carga,
se dice que ha fallado por fatiga. Este tipo de
solicitacion tiene importancia practica, ya que
cicmentos como vigas de puente, durmientes
de ferrocarril o cimentaciones de maquinaria
estan sujetos a muchas repeticiones de carga.

S¢ menciond anterivrmente que un elemen-
to de concreto en compresion no puede sopor-
tar indefinid2:aentce fracciones de su resistencia
sstalica i3 wio que un 70 por cicnto. Cuan.
o 2 un clemento de concreto se le aplican

compresiones del orden de la mitad de su resis-
tencia cstdtica, falla despues de aproximada.
mente diez millones de repeticiones de carga. Se
ha cncontrado también que si la carga se apli-
ca intercalando periodos de reposo,-cl nu-
mero de ciclos neeesario para producir la falla
aumenta considerablementc. '

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

Sc puedc estimar que ¢l concreto simple en
compresion, toma diez millones o mas de re-
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis-
tencia estitica En flexion, ¢l mismo numero
de aplicaciones puede aleanzarse con ciclos de
carga y descarga con valor maximo del orden
de 35-50 por dento dc su resistencia estatica,
Se han hecho estudios limitados de fatiga en
torsion, que ticnen un interés practico menor.

Para dertos matcriales, como el acero, se¢
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga
y descarga y lievando el esfuerzo maximo has.
ta un cierto valor, existe un limite de este cs-
fuerzo por debajo del cual se puede soportar
un numero indefinido de ciclos. En conercto,
s¢ han llevado los ensayes hasta 10 milluncs de
aplicaciones de carga, sin que s¢ haya cumpro-
bado la existencia de limites semejantes. Enlag
referencias 2.16 y 2.18 se trata ampliamente ¢l
tcma de fatiga en el conareto.

2.5 Modulos elasticos

Para estimar deflormaciones debidas a cargas
dc corta duracién, donde se puede admitir un
comportamiento clastico sin errores importan.
tes, es necesario definir un valor del moédulo
de elasticidad. Del estudio de las curvas esfuer-
z0-deformacion mostradas, resulia obvio que
el concepto convencional de médulo de elastici-
dad no tiene sentido en concreto. Porlo tanto,
€s nccesario recurrir a definiciones arbitrarias,
basadas en consideraciones empiricas, Asi, sc
pucde definir el modulo tangentc inicial o tan-

s
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44 Caracreristicas gensroles del conereto y del goero

Tabls 2.1 Diimetrus, pesos, ireas, y perimetros
de barras.

Barra Didmetro Pato  Area Perimerre
Niim, puly mm  kg/m em?  em

2 1/4 6.4 0.248 032 199
2.5 5/16 7.9 0.388 049 248
3 3/8 9.5 0.559 0.71 298
4 172 12.7 0.99% 127 3.99
5 58 15.9 1.552 198 B5.00
6 8/4 19.0 2235 2.8% 600
7 78 2.2 3.042 3.88 6.97
8 1 26.4 3.97% 507 7.98
9 1-1/8 286 5.028 641 8.99

10 1-1/4 318
11 1.8/8 34.9
12 1-172 38.1

6.207 1.92 9.99
7.511 9.58 10.86
8.938 11.40 1197

OBSERVACIONES

" Lot didmetros, drens ¥ pesos se ajustan a la norma de ls
‘Secreraria de Comercio, NOM Bé—1974. Seghn esta norma,
el didmetro nominal y e} irea de una barn commesponden a
los que tendris una bars lia, sin corrupacionss, del mismo
peso por metro Lneal; todar s barras, con excepelédn de la
No, 2, estin corrugadas.

En México se cuenta con una variedad rela-
tivamente grande dec aceros de re{uerzo, Las
barras lanunadas en caliente pueden obtener-
sc con limites de fluencia desde 2 300 hasta
4 200 kg/cm?. El accro trabajudo en frio al-
canza limites dc Muencia de 4 000 2 6 000
kg/em?. tn la figura 2.17 se representa lagrili
ca esfucrzo-defonmacion de un acero trabajado
en [ria, fabricado en México. En los paises
escandinavos se usan varillas con limites de
fluencia hasta de 9 000 kgfem?,

Una propicdad importante que dcbe tenerse
en cuenta en refuerzos con detalles soldados
cs la soldabilidad. La soldadura de aceros tra-
bajados en [riv debe hacerse con cuidado. Otra
propivdad importante cs la facilidad de dobla-

do, quc cs una medida indirecta de ductilidad

y un indicc de su trabajabilidad.

Se ha empezado o generalizar el uso de mallas
como refuerzo de losus, muros y algunos cle.
mentos prefabricados. Estas mallas cstan for-
madas por alambres lisas unidos por puntos de

ol 0004

i r L _—
0,008 0.012
1 "
Figura 217 Grifica esfucrzo-deformacibn de un acero -
de alta resistencia, sin limite de fluencia definido, de
fabrkaclén naclonal, -

soldadura en las intersecciones. El acero es del
tipo trabajado en frio, con refuerzosde fluencia
del orden de 5 000 kg/cm?. El espaciamiento
de los alambres varia de 3 a2 40 cm y los did-
metros de 2 a 7 mm, aproximadamente. En

ulgunos paises, en lugar de alambres lisos, se -

usan alambres con .algGn tipo de irregularidad
superficial, para mcjorar la adherencia.

El acero que se emplea en estructuras prcs-
forzadas es de resistencia francamente superior
a la de Jos aceros descritos anteriormente. Su

resistencia {Wtima var.a entre 14 000 y 22 000 .
. kglcm’ y su limite de Ruencia, definido por

2sfuerzo correspondiente a una delormacién
pcrm:mcme de 0.002, entre 12 000 y 19 000
ke om

Cumo ilustracion, en la ﬁgura 2.18 se pre- '

sentan, atendiendo al grado de calidad, algu- -
nas curvas esfuerzo-deformacion para distintos
tipes de acero, y dos curvas esfuerzo-deforma-
Goén pa.ra concreto con una resistencia.de 250
kg/cm?®, correspondientes a cargas de corta y

larga duracion,
El modulo de elasticidad de los distintos ti-

pos de accro cambia muy poco, De la compa |
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Algpungs carocteristicas de los aceras de refuerse 43

o CX)

e '
0.2 ! 0.3 o

Figurs 2,15 Curvas esfucrzo Beformacibén de aceros laminados en caliente pars barras de refuerzo de fabrica-
cién curopea, :

su adherencia al concreto, La tabla 2.1 pro-
porciona datos sobre las caracteristicas prin-
cipales de barras de refuerzo, asi’ como la
nomenclatura para identificarlas.
Generalmente ¢l tipo de-acero se caractenza
por el limite o esfuerzo de fluencia Este Iimi-
tc sc aprecia claramente en-las curvas esfuerzo-
deformacion de barras laminadas en calicate,

como s¢ ve en la figura 2,15. El acero trabajade
en frio no ticne un limite de fluencia bien de-
finido (figura 2.16). En este caso, ¢] limite de
fluencia suele definirse trazando una paralela
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma-
cibén desde un valor de Ja deformacion unitaria
de 0.002; la interseccién de esta paralela con
la curva define el l{mite de fluencia.

o] :
D
\
I - -— -
\
2000¢
J— A, . ——
0 0.05 0.10 0.156
. e‘

Figum 2.16 Curvas esfucrzo-deformacion de scero trabiajadot en frio'para barras de refuerzo de fabricacién

curopes.
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Torcido en frio

(13
‘L Alld resis lencH
errenaco en cabenty

tatuerro 1. ton ot

ACErO Qa0 SETuClurdl

Concroiu Lol Suracwn

Concreso, lergs uitacion

O 6603 0.610° 0076 0.0700.076 0030 0.035 0.040 0.0450.060
Delormacstn wrvisna, ¢

Figura 2.18 Curvas comparailivas para acerc y concreto

racion de las curvas del acero y del concreto,
se pucde inferir que si ambos trabajan en un

Referencies 45
elemento de concreto reforzado sujeto a com-
presion axial, el colapso del conjunio estara
regido por la deformacion del concreto que,
bajo cargas de larga duracion, puede ser hasta
de 0.010 6 0.012, Para esta defurmacion, ¢l
acero tendria apenas unz deformacién del or-
den correspondicnte a su limite de fluencia.

Las caracteristicas de adherencia-de los dis-
tintos aceros, y su influencia en el disciio, ¢
presentarin en el capitulo de Adherencia Para
lograr el trabajo en conjunto debe tencrse una
adherencia suficiente entre concreto y acerv
ubtenida ya sea mecanicamente. o por medio
de la adhesion entre ¢l concreto y ¢l acero de
refuerzo.

Para ¢l disciio se supone que la curvaesfuer-
zo-deformacion del acero en compresion es
idénticu a lu curva esfuerzo-deformacion en
tension. La curva en compresion es dificil de
determinar en ¢} caso de barras, debido a efec-
105 de esbeltez.
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I)

RESUMEN -

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

INTRODUCCION

"Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México pars la
fabricacifén de concreto, tienen caracteristicas fisicas que 8ifieren de las es-
pecificadas en las normas relativaes. Entre las discrepancias mas notoriss se
pueden mencionar el pesc especifico, la absorcién y el contenido de polves. lo
anterior -ha hecho que las propiedades de los concretos fabricados con estos
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes.

Se ha observado que estos concretos, bsjo condiciones de trabajo, presentan de-
formaciones y agrietamiento mayores que los usuales, haci@ndose evidente, por
estas y otrras causas, la diferencia entre ¢l comportamiento de los concretos cu-
racteristicos del Distriro Federal y los cemunes. C :

PROPIEDADES MECANICAS

Materiples componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados
con gravas y &renas andesiticas, comunes en €l D.F. Se estudian dos tipos de’
arenas, cuya diferencia b3sica estriba en el contenido de polves (material mis
fino que la malla 200).

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

lo que hace que los concretos fatzi. 1dos con estos materiales sean ouy deforma-
bles, a corte y a largo plazos. h ' :

En la fabricacidn de los concretos se empled cemento Portland tipo I y no ge usd
aditivo alguno. = - - :

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se hicieron pro-
porcionamientos pars registencias nominales de 200, 300 y 400 kg/co?. En todos
los casos se usb un factor de sobredisefic de 50 kg/cm®. En laos mezclas con re-
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm? se bused un revenimiento de 10 cm y pa-
ta la de 400 kg/ca?, uno de 5 cn. Una de las mezclas de 300 kg/em? tuvo reveni-
miento tedrico de 12 ¢m, para cubrir los casos de concretos con caracteristicas

(1) Investigador, Instituto de Ingenieria, UNAM



adecuadas para ser tranaportado por medio de bombas.

Resistencia 8 compregién. Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 y 1825
dias; cada resultado Tepresenta sl promedio del ensaye de tres especimenes compa-
fieros. En la fig 1 se plantea la correlacibn que permite predecir la resisten-
cia a compresién a cualquier edad en funcidn de la slcanzads a los 28 dias. Ca-
be mencionar que los incrementos de resistencis con la edad fueron mayores en
aquellos concretos con menos polvo. La expresidn sugerida resulta ser:

—_— 1 2
f BT+ 0.7t f¢ » o ke/m
Resistencia s _tensifn. Se hicieron especimenes cilindricos para ensgyarlos a
tensidn por medio de la prueba indirecta, as{ como vigas para dagern;nar e% wb-
dulo de rotura. Llas expresiones que correlacionan las resistencias a tensibn y
compresidon resultan ser:

Tensibdn indirecta, £ig 2 H por flexibn, fig 3
- 1 2 - 1 2
£ = 1.47 /fc , en kg/cm £, = 1.81 /fc , en kg/em

Mddulo de elasticidad. El mBdule de elasticidad se obtuvo a partir de las gria-
ficas esfuerzo-deformacidn de especimenes ensayados a compresibn. Se usf el
criterio de mddulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de-
terminaciones., La expresidn propuesta para determinar el mSdulo de elastici ™ 4
a partir de la resistencis a compresidn es, fig &

E_ = 8500 /£! , an kg /cn?

Relacibn de Poisson. Ests se obtuvo del ensaye a 28 dias de cspecimenes ecilin-
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que la
relacidn de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con Estas
con la expresidn

u = 0.22 +-0.00026 f;

habiendo glcanzado un valor medio de 0,30, superior al intervalo usual recomend:
do para el cor~creo (0.15 - 0.20). '

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

— -

G = 3300 Jfé , en kg/cm?

Deformacidn unitaria (c,) correspondiente al esfuerzo méximo. El valor de esta
deformacidn también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance e

el c:ncre:o.'por lo que se puede correlacionar con ella con la expresifn siguie:
te, fig 6 ’

-

£ = 0.003 + 2.8 x 10~° £
o c

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformacibn (¢
3



igual a 0,0044.

Ls curve esfuerzo-deformscidn del concreto bajo cargas de compresifn, puede re-
presentarse en forms adecuada con la expresidn :

Zf; 2 -
f = , en kg/cz
c E \2

Eo 1 + (E;) ]

Contraccibn por secads. La rapider con que se presenta la contraccidn de loe
concretos andesiticos, varia de acuerdo con el contenido de polvos que 8e tengs
en los materiales componentes, sin embargo, la contraccidn fltima se puede esti-
war del mismo orden para los dos casos e igual (Eqg), = 0.001, para los propor-
cionamientos usuales y las condiciones smbientes de la ciudad de MExico, fig 7.
Las expresiones que permiten ectimar el valor de la contraccibn para una edad
cualquicre se indican a continuacibn:

Concretos andesiticos con exceso de polvos{(dei orden del 202)

tD.BB

- 0.88

o x 0.001 ' *
Sl+t

(ccs)£

R =

Concretos andesfticos con pocos polvos (del orden del 8%)

t ' !
(Ecs): - 53+t * 0.001

en ambos casos t debe expresarse en dias.

Deformacidn diferida. Esta deformacidn se estimd en fugcé@n del coeficiente

de deformacidn diferida (C.), el cual es igual C, « ES_E__L , Biendo €., la de-
formacidn unitaria nlcanzaga en un tiempo t y €5, la de drmacidn unitaris ini-
cial al aplicar el esfuerzo de compresidn, igual & ‘40 por ciento del esfuerzo
méximo,

L]
El valor del coeficiente Gltimo (C,), estimado para un tiempo infinitn, nara los
proporcionamientos usuales y para las condiciones unbientes de la civdau de ,
México, variaran de acuerde con el contenido de polvos obaservados en los materia-
“les componentes, fig 8. Las expresiones encontrades pars calcular el valor de
este coeficiente para un tiempo cualquiera t, en dias, se indican a continuacidn:

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

t0.60

B ————r———
10 + t0'60

4

Concretos andesiticos con pocos polvos (del orden del 8X)
t0.55

—_——
11 + tO.SS

C =

r 2.5



Contraccifn por secado en condicifn estfindar. Tomando en cuenta los coeficien-
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la
contraccidn Gltima pars ponerls en condicifn estandar, se recomienda emplear
las siguientes expresiones para la estimacidn de la contraccibn por secado a

cualquier edad:

Grava andesitica y srena andesitica con exceso de polvos -

0.88
g ® ———tm——0 x 0.0013

t 5y 4 (0-88

Grava andesitica y arena andesfitica con pocos polvos

T
et 53 4 ¢ x 0.0013

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

Deformacidn diferids {ltima en condicidn est@ndar. PEntre las variables que ma-

yor influencia tuvieronm en los valores de los coeficientes de deformacidn dife-

rtida Gltima estdn la edad a la que se aplica le carga, la humedad relativa, y el
revenimiento, los cuales incrementaron los valores alcanzados en los ensayes,

El coeficiente de deformacidn diferids en condicidn est@ndar para cualquier edau
{(en diss) se puede determinar con las siguientes expresiones:.
Gravs andesitica y arens andesitics con exceso de polvos

.0+ 60

10 + to,eo

Ct -

5.65

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos
t0.55

c 0.55

¢ " 3.12

1l 4+t
Al igual que en la contraccidn por secado los coeficicates calculados para s
deformacidn diferida, deberan ser afectados por loe factores de correccifn para
tomar en cuents las caracteristicas particulares de los concretos empleados y
las condiciones del medic ambiente en que se encuentran, fig 9,

CONCLUSIONES
1. El1 empleo de agregados de baja densidad y alta absorcidn, como los andesfti-
cos, en la fabricacibn de concretos, conduce a obtener comcretos con deforma-

clones mayores que las usuales.

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

5



determinades en este estudio psra estimar le resistencia del concreto asf
como sus deformaciones a corto y largo plaros, se requiers modificar los pe-
rémetros usados convencionalmente en los diseBos estructurales para cbtener
mejor concordancia entre el comportamicnto estimade en al di-qio y sl alcan-
zado en las estructuras reales. )

3, Ls .contraccibn por secado registrads fue inversamente proporcional al conte=
nido de agregado gruesc en la mazcla y directamente proporcional al conteni-
do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de las mezclas utili-
zadas. :

4. Para un mismo tipo ds agregado gruesc sl smplec de arenas con muchos finos
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacion diferida. Este coe-
ficiente también aumentarid en forms aprscisble al incramentarss el reveni-
miento del concreto.

RECOMENDACIONES

En relacidn con los materiales pftreos se buscarf, por una parte, emplear agre-
gados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agregados finos con el
menor contenido de polvos que sea factible desde el punto de vista ecenbmico.
Estas dos caracteristicas conducirBn a obtener concreros, para una resistencia
dada, con mayor mSdule de elasticidad y, por tanto, con menor deformacifn ins-
tantfnea, menor contracciSn por secado, porque hay msyor restriccifn & estas'de-
formaciones, y menor. deformacifn diferida. '

En cuanto & las mezclas de concreto se amplearfn aquellas con mayor contenido de
agregado grueso compatible con 1la trabajabilidad de 1la misma. Lo anterior con-
duciri a menores consumos @8 agua 10 que & su ver se traduce en menor contenide
de vacios y por tanto mayores resistenciss relativas, menores deformaciones'y -
contracciones, as{ como menor deformacibn difsrida,

Le resistencia a tensibn por flexifn del concreto €8 usual valuarla como

2V £, (ACI 318, RDF), sin embargo, los resultadoe de los ensayes efectuados con
los concretos andesiticos dan resistencias a la iensidn ligeramente menores, por
lo que se sugiere tomar en cuenta ests discrepancis emplesndo la expresidn pro-
puesta.

En relscidn cor e. mddulo de elasticidad estdtico, las expresiones propuestas
por los diferentes reglamentos de construccion (ACI 318, RDF) sobrestimsn los
valores alcanzados con los concretos andesiticos, por lo gue se recomienda em-
plear la expresidn propuesta en este trabajo para predecir las deformaciones a
corte plazo de las estructuras hechas con este material. - ’

Al igual que los otros parametros la relacidn de Poisson y el mbdulo de rigidez
por cortante determinades para el concreto andesiticc, difieren de los valores

usualmente emp}eados, POT lo que para estimar mejor el comportamiento de estos
concretos conviene emplear los valoree sugaridos.

Ls deformaciSn correspondiente al esfuerzo maximo es usual considerarla igual a

0.003, sin embargo, el resultado de los ensayes indi :
' can que d -
canza un valor promedic de 0,0044. 4 | que esta deformacifin al



En relacidn con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la
contraccidn como por la deformacidn diferida, pueden estimarse con buena preci-
8ion con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin
requerirse de correcciones por caracteristicas del material y medio ambiente
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracterSscicos de
los vsusles en el Brea metropolitana de la ciudad de Méexico, y las condiciones

de curado representan también las usuales en estz Srea. -

Cuando las caracteristicas del concreto Yy las condiciones del wmedio ambiente
varian, haciendo no aplicables directamente los repultsdos de loc cnsayes, se
Tecomienda emplear los valores sugeridos para caracteristicas y c.ndiciones es-
tandar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes
8 las circunstancias de cada caso en particular, de acuverdo con los factores de
correccién indicados en la fig 9.

Como las deformaciones y agrietamientos alcanzados & largo plazo en los concre-
tos caracteristicos del D,F, son mucho mayores que los esperados usualmente, se
deben tomar en el disefio las precauciones necesarias para restringir estos efec-
tos con el acero de refuerzo u otros medios adecuados.
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RESUMEN

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

= -

SUMMARY

The effects of the finest pant of andesitic sands and of

the intrinsic characteristics of limestones and andesitic

gravels, available in Mexico City, in the properties of

fresh and hardened concrete are analyzed. Also,

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

* Subdirector, Instituto de Ingenieria, LNAM
** Asesor en tecnologia del concreto
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Los concretos utilizados comunmente
en laCiudad de México presentan cier-
tas deficiencias, originadas en algunos
casos por la calidad de los materiales
componentes y en otros por las practi-
cas constructivas empleadas. Entre las
deficiencias més notonias se pueden se-
falar las siguientes:

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

. (flujo plastico)’. Asimismo, la ten
dencia al emplec de mezclas dema-
siado fluidas ocasiona sangrado ex-
cesivo en el concreto recién coloca-
do y produce mayor contraccién por
secado en el concreto endurecido,
Por todo ello, las estructuras de con-
Creto son propensas a presentar
agrietamientos por elevados cam-
bios volumétricos, excesivas defor-
maciones a corto y largo plazo y es-
casa rigidez ante cargas laterales,

b) El empleo de cemento portland-
puzolana en la fabricacion de concre
to prapicia una adquisicién de resis-
tencia mas lenta que la obtenida con
otros tipos de cemento portland (1 y
{}). o cual es incompatible con la
practica usual de pronto descimbra-
do de las estructuras, en particular de
los sistemas de pisos para edificios,
y dar lugar a flechas excesivas y agrie-
tamientos inaceptables.

¢) Las pruebas de control de calidad

realizadas po- diferertes laborato-

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

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

LOS y Proporciones excesivas de arena.

Por todo lo mencionado se opina
que las caracteristicas y propiedades del
concreto que se ha utilizado normal
mente en la Ciudad de México no son
las més favorables para su empleo con
fines estructurales, lo cual ha hecho
pensar en la necesidad de introducir
mejoras sustanciales, tanto en los ma-
teriales componentes como en el con-
trol de calidad y en las pricticas cony
tructivas, sobre todo para aquetlas apli-
caciones con mayo! requermiento es-
tructural,

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

—_

o e

que se llevd a cabo simultaneamente
en tres diferentes laboratonos inde
pendientes de laCudad de México. En
este trabajo se analizan los resultados
obtenidos.

MATERIALES EMPLEADOS

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

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

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

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS

GRAVAS ANDESITICA CALIZA NORMA
TRITURADA ASTM
CONCEPTOS 510 mm 10-20mm 510 mm 10-20 mm C-33
1. Material mds
fino que la
maiia No, 200, 1.60 0.40 0.67 0.75 1 mix.
2. Densidad 2.42 2.4 2.63 2.63
3, Absorcién, 4.54 4.19 0.82 0.68
4. Sanidad en sul-
fato desodio, 9.8 14.7 - 8.0 7.4 12 mix.
pérdida en
5. Abrasién en Mé-
quina Los Ange- 23.8 271 17.5 14,9 50 mix.
tes, pérdida en
6. Coeficiente
volumeétrico: = - —-—
Por tamanos 0.34 0.37 0.13 0.22
Grava total 0.36 0.1%
7. Pesos volumé-
tricos:
Suelto, kg/m* 1256 1266 1366 1348
Varillado, kg/m? 1354 1370 1517 1528

- REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192/MAYO1987
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS

o s

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

En cuanto al cemento, se optd por
emplear cementa portland upo | como
unico matenal cementante y no usat
aditivos en ia preparacidn de las mez-
clas. :

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

Agregados

a} CRAVAS
Las gravas tanto andesiticas como ca-
lizas se dividieron en dos fracciones:
de 5210 mm y de 10 a 20 mm. Es-

tas fracciones se combwnaron en pro- .

porcion de 35y 65%, respectivamen-
te, para integrar el agregado grueso -

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAYDHM987

IDENTIFICACION ARENAS ANDESITICAS ARENA NORMA
{ % FINOS) - DE RE. ASTM
FEREN. C.33
. CIA
ZONCEPTOS (1.8)° (7.7) (9.9 (16.7)  (19.3) (1.1)
1. Médulo de finura 3.44 3.00 2.60 2.97 2.78 2.80 2331
2. Material mds fino ‘
que la malia No, 1.8 1.3 09 16.7 193 1.3 5 mix.
200,%
3. Densidad 2.40 2.28 2.40 237 230 2.3
4, Absorcion, % 5.85 5.87 4.38 4.94 793 512
5. Sanidad en sulfato ' a
de sodio, pérdida 567 10.54 5.82 10 mdx,
en%
6. Pesos volumétricos:
Suelto, kg/m’ 1396 1392 1443 1440 1450 1386
Variltado, kg/m’® L1531 1590 1690 1635 1624 1524
7. Materia orgénica,
color respecto al . .lnf. inf, Inf, Inf. inf. Inf.
l{mite
8. Equivalente de
arena, % 82.9 66.0 593 65.4 52.1 B4.5
G, L{mites de con- .
sistencia:
~ Limite liquido,% 17.2 23 19.0 210 23 156
L{mite plistico,% * Inap. Inap. inap. Inap. frap. {rap.
Indice plistico inap. inap. Inap. inap. Inap. Inap.
Contraccién . )
lineal, % 0.0 210 00 195 1.85 0.0
* Arena andes(tica-lavada
proptedades plé-rica+. Cemento empleado.

Las propiedades fisicas de estas gra-
vas se presentan en fa tabia 1. Los va-
lores ahi mostrados son e! promedio
de las pruebas-efectuadas en-los tres
laboratorios que participaron en el
estudio.

Los resultados de las pruebas de der
sidad y absorcibn muestran una di-
ferencia importante entre las gravas
andesiticas y calizas, en favor de las
segurxias. Si se admite que estas pro-
piedades pueden ser un buen Indi-
ce del grado de deformabilidad de
las rocas que las constituyen, debe
esperarse que los concretos hechos
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA

Mezcias No. (consumo promedio, kg/m*)

materiales
1 2 3 4 5 6 7 [ )
Cemento 300 296 297 2587 303 300 295 294 298
Arena andes(tica 770
(finos ): 1.8 . !
7.3 742
99 715 714 .
16.7 755 7152
19.3 736 761
Arena de referencia - 740
Grava andesitica 952 938 940
Grava caliza 1024 1044 1034 1018 1014 1027
Aguz 179 187 190 183 - 176 183 193 194 177
Apuz/cemento 0.60 0.63 0.65 0.62 0.58 D.61 0.63 0.68 0.59

con la grava caliza resulten mucho

menos deformables.

b} ARENAS

Sz utilzaron cinco arenas andesiticas
cuyos contenidos de finos menores
que la malta 200 variaron entre 1.8
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro-
cedieron de otros tantos bancos (de-
positos piroclasticos) de la regién. La
zrena andesitica con 1.8% de finos
s& obtuvo por lavado. A manera de
referencia se empled una arena no
andesltica con un contenido de fi-
nos de 1.1%.

tn 13 tabla 2 se presentan los resul-
tados de las pruebas efectuadas a es-
tas arenas. Conviene notar gue, ade-
mas de las pruebas fisicas que son
usuales, se efectuaron otras dos de-
terminaciones: el equivalente de are-
na y los limites de consistencia. £sto
se hizo con el fin de buscar un me-
dic que permitiera evaluar las pro-
wmedades plasucas de los fings de es-
L35 arenas.

Las especificaciones de calidad para
agregados pur lo regular aceptan un
miximo de 5% de particulas mds fi-
nas que {a malla 200 (74=) en are-
nas parz concretos de uso general,
no expuestos a la abrasicn. Todas las
arenas ands«wuczs que se wlilizan en
jos concretos del Distrito Federal ex-

ceden por mucho este limite, pues
sus contenidos de finos suelen fluc
tuar entre cerca del 10 y algo mas
del 20%. Debido a las dificultades
que existen para feducir estos finos
a valores aceptables, se ha vueito
costumbte tolerarlos sin mayor trd-
mite, aduciendo que se trata de fi-
nos inectes que no afectan la calidad
del concreto; sin embargo, la expe-
riencia ha dernostrado que esto no
siempre es asi, pues hay arenas con-
taminadas con finos plasticos (limas
y arcilias) que si son datinos para el
concreto.

Como es usual, todas estas arenas
andesfticas exhibieron densidades re-
lativamente bajas y altas absorcio-
nes. Conviene observar gue, en es-
te 2specto, la arena de res2rrndia no
presentd mejores cacacteristicas.

PROGRAMA DE PRUEBAS

£l programa incluy6 nueve mezcfas de

concreto en las que se mantuvieron
constantes las siguientes caracteristicas:

a) Cemento: portiand tipo

b) Tamafo méximo de grava: 20 mm

¢} Granuiometria de {a grava: 35% de
5210 mmy 65% de 10 a 20 mm

d) Consumo de cemento: 300 % S
kg/m?

e} Proporcién de arena en los agrega-

dos: 45% en volumen absoluto
f) Revenimiento del concreto; 10 -
cm

Los consumos de materiales por
tro cubico de concreto, asl como 2
lacion agua/cemento de cada mez
se presentan en la tabla J.

Pruebas realizadas

A todas las mezclas de con Y
efectuaron las mismas pruel.  .os
todos de ensaye fucron preferente:
te los de las normas oficiales me:
nas (NOM} vy, en su defecto, ios «
ASTM. Las pruebas que se practic
al concreto fresco fueton: revenir
to, peso volumeétrica, contenido d
{método gravimeétrico} y agua de
grado. Al concreto endurecido se
cieron las siguiente. determindci
resistencia a compresidn y médu
etasticidad a 28 dias, y contraccit:
secado con 26 dias en agua y 2t
al aire. Los resultados de estos er
se presefitan en las tablas 4y ¢©

CARACTERISTICAS DE LOS
CRETOS .

£l objetvo del estudio consistid
rificar la influencia que ejercen ic
tenidos de finos de las arenas y
racteristicas de las gravas sobre i,
piedades de los concretos ensa
Tomando en cuenta que en est
la cantidad de finos totales en .
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reto resultd proporcional a los conte-
.dos de las arenas, como se muestra
en la figura 1, las referencias se hacen
1 funcion de los finos de las arenas pa-
"acihitar la identificacién de las mez-
eab.

Conzretos en estado fresco

En Iz tabla 4 se presentan los resulta-
do: promedio de las ensayes efectua-
dos en los tres laboratorios a los con-
creras 2n estado fresco. Como se pue-
de cbszrvar, las mezclas estudiadas tu-
vieron revenimientos que variaron en-
tre 3 v 10.5 cm; todos ellos quedaron
en 2l intervaioc de 10 =1 cm propues-
to para el estudio,

Dads que el revenimiento se man-
tuvo constante, el pardmetro que se
pued= considerar para juzgar la influen-

tia del contenido de finos resulta ser el
consumo de agua por volumen unita-
rio de concreto. A este respecto, en fa
figusa 2 se observa que, independien-
temenie de! tipo de grava empleada, el
consumo de agua se manifestd constan-
te para porcentajes de finos en la are-
na de hasta un 10%, y después de este
valor, dicho consumo se incrementd en
forma gradual hasta ser 8% mayor para
contenidos de finos de 19% en la are-
na. 4

Par otro lado, si se comparan los 180
Kg de agua por metro cGbico de con-
creto requeridos en este caso, contra
los 200 que estima el AC1 211.1* para
un tamafio maximo de agregado de 20
mm, en mezclas sin aire incluido y re-
venimientos entre 8 y 10 cm, resuita
que las mezcias en estudio necesitaron

10% menos de agua. Esta disminucion
se debié muy probablemente a la finu-
7a del cemento, que por ser mas grue-
50 de 1o usual requirid menos agua pa-
ra produdir el revenimiento previsto.

En relacién con el peso volumétrico
de ios concretos estudiados, en la ta-
bia 4 y la figura 3 se observa que para
contenidos de finos de hasta 10% el pe-
s0 volumétrico se mantuvo constante
y que éste disminuyé a medida que
aumentaron los finos en 1as arenas més
alld de ese valor. Asimismo se puede
ver que existe una diferencia de alrede-
dor de BO kg/m* entre los concretos fa-
bricados con grava caliza y los hechos
con andesita, a favor de {a primera.

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

S T Ao
TABLL 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO

PRGPIEDAD
1 2
Kevenimiento, cm  10.5 9.5
"eio volumétrico, o
Jm? 2207 2176
Vacfos, 0.6 1.1%
Aruz dc sangrado, 3.3 24

MEZCLAS No.

3 4 5 6
100 8.5 9.0 105
2165 2274 2270 29
13 13 03 0.5
1.3 3.0 1.8 n

7 8 9 .
100 9.0 9.5

2258 2263 2242
0.9 0.7 R
1.7 13 30 3

TABLA 5, PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO

PROMEDAD

Resisiencia a
COMPresion a
28 dfss (f'c),
kgicm?

266

Moduio de elasti-
cided 2 28 dias
(E.}, kyiem?

157318 140369

Relacion EfS ', 9352 8607

“antraccién por
£acs, 28 dias
en n2ua y 28 dias

al zire, 107

. 533 133

MEZCLAS No.

3 4 5 6 7 8 9
242 279 = 283 289 282 — 242 2
138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566
8809 16904 16587 16829 1541° 16357 16617
159 KEY) 443 332 403 448 308
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pas de concreto y tomando en cuenta
la simplicidad de la prueba, se puede
sugerir su ejecucion en obra como una
primera medida para discriminar.ens,
los dos tipos de concreto. Un vaior

zonable que se puede considerar con...
frontera entre los dos tipos de concre-

to es 2250 kg/m’.

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

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

Fig. 1. Proporcionalidad entre los contenldos de finos de ja arena y del concreto.
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contenidos finos en la arena mayores
que 10% el sangrado disminuye a valo-
res cercanos al 1.5% para porcentajes
de finos de 19%.

Cabe sedalar el comportamiento du.
crepante de la mexcla fabncada con
arena con 7.7% de [inos, la cual'-tu.0
un sangrado de tan s6lo 1.8%, Esta s«
tuacién se atribuye 2 que no obstante
que la arena tiene relativamente pocos
finos, parte de ellos tienen caracterist-
cas plisticas, lo que les permite retener
mejor el agua.

Los resultados anteriores represen-
tan una contradiccibn, ya que poruna
parte es deseable limitar el porcentaje
de finos en la arena y por otra es con-
veniente al mismo tiempo tener el mi-
nimo de sangrado posible. Aparente-
mente la consistencia de la mezcla (re-
venimiento) tiene una influencia mas
significativa e importante en cuanto al
sangrado; pero dado que las mezclas
estudiadas tuvieron un revenimiento
poco variable (9 a 10.5 cm), (a influen-
cia del mismo no quedd totaimente de-
finida. Sin embargo, en la figura 6 se,

muestra una relacion entre el sangrado
I y el revenimiento. Aunque ésta varib en-

-Fl-:. 1. Relaclon enure ¢l contenldo de (Inos de 13 arena y ol consumo de igva de melcia en ol con-

crero,

T

un intervalo muy reducido, la figura p
rece sugerir que serla adecuado limita

REVISTA IMCYC. VOL 25, NUM. 192MAYON987 -
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;angrado a valores inferiores al 3.5%.

n - en estado endurecido

- wpledades determinadas a los
acretos en estado endurecido se pre-
1tan en la tabla 5. Estas propiedades
i las resistencia a la compresién y el
‘dulo de elasticidad del concreto a
dias de edad, y la contraccién por
ado después de 28 dlas de curado
aguz a 23°C y 28 dias de secado al
-2 23°C y 50% de humedad relati-

In cuanto a la resistencia a la com-
5166, dado que 1os consumaos de ce-
nto y los revenimientos de todas las
z=izs fueron practicamente constan-
. ios resultados alcanzados se pue-
~ comparar en forma directa; asl, en
igura 7 se puede ver que los tipos
grava estudiadas y los diferentes
1tenidos de finos en la arena no tu-
ron influencia en la resistencia a la
+presiébn hasta para contenidos de
25 del 10%, en tanto que para por-

2300

2100

21200 p=

Tendencls con grava
callna

e

— — e

]
*~ 30 kg/m'

Arena de
reforancls  X.

¥
L.l

Tendencla con grava
andesitica

X x

TamaAo mix. de grava: 20 mm.
Consumao de cemento: 3002 5 kg/m
Revenimienio: 1021 cm

® Arera de referencla y grava caliza
X Arena y grava andesflicas
® Arena andesitica y grava callaa

1 —r H ) B 1

Pesc volumétrico del concreto, en ldm'

2000

o

5 -10 [ 20
Contenldo de finos en la arena, e, %

23

itajes mayores la resistencia a la
rrresibn decrecid hasta una reduc-
orden del 15% para arenas con
" -0s, Cabe hacer notar que el

_Fig: 3. Influencla dei contonldo de finas de la arena en ol peso volumétrico del concrelo.

ac..  .abricado con la arena consi-
rada como de referencia sigui6 la
ma tendencia general observada en

concretos con arenas andesiticas.

Otra forma de tomar. en cuenta el
:cto de los finos de la arena en la re-
tencia a la compresién del concreto
= través de la eficiencia del cemen-

entendida ésta como la relacién co-
oo de cemento/resistencia a la com-
2sidn (figura 8).

£n csta figura se puede ver que para
nienidos de finos en las arenas me-
~res gue el 10%, 1a reacin antes men-
2nada se mantuvo constante en un
{or e 1.06, en tanto que este valor

incrementé a 1.23 cuando los finos
11z arena llegaron a ser del orden del
“. lo que equivale a tener un incre-
cnto del 16% en el consumo de ce-
ento para igualdad de resistencias.

En relacion con el modulo de elasti
2 er la figura 9 se puede observar
+influencia que tuvo el tipo de

ok,

se empled en la fabricacion

L b
Tamafho mix. do gnn:' 20 mm s
Consumo de cemento: 300 £ § kg/m
Revenimlento: 1021 em
2P
" ™ ® Arena de referencla y grava callna
£ X Arena y grava andesiticas
-o-‘ =8 _Arena andesftics v grava callza —
kv
R X
»
X
]
[ ]
0 1 1 ]
0 5 “10 15
Contenldo de flnos on la arena, en %

da  eto. Se encontraron diferen-
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Fig. 4. Influencia de los finos de 12 arena e la cantidad de vaclos en las mozclas,
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tre los mddulos _oe Tos concretos h
chos con gravas andesiticas y los fabri-

cados con gravas calizas, diferencia que

corresponde a un incremento del orden
del 80% en los valores akcanados por es-
tos Gltimos.

Por otra parte, los finos de las are- -

nas influyeron en el médulo de elasti-
cidad de ios concretos de manera simi-
lar a como lo hicieron en la resistencia
a la compresion. Para contenidos infe-
riores al 10% no existio variacidn apre-
dable en los valores aicanzados, en tan-
to que para contenidos de finos en la
arena del 19% la disminucién en el mé-
dulo de elasticidad fue del orden del
12% en relacién con los valores alcan-
zados en los concretos hasta con 10%
de finos.

Conviene sefialar que, al igual que
para la resistencia a la compresién, el
empleo de la arena de referencia con
1.1% de finos no cambid el comporta-
miento del concreto en cuanto a méo-
dulo de elasticidad, el cual alcanzé va-
lores similares a los obtenidos con la
arena andesltica lavada.

En la figura 10 se presenta ia relacion
que se manifestd entre el madulo de

elasticidad del concreto y 1a ralz cua- |

drada de la resistencia a la compreswun

del mismo. Esta refacién alcanzd un va-
lor medio aproximado de 9 000 para hs.
concretos de gravas andesiticas y av
16,500 para los de grava caliza. Conviene
hacer notar que aunque el tamafio de
la muestra es pequefic, ia tendencia es-
t4 bien definida y ia totalidad de los re-
sultados quedan locahizados dentro de
una dispersion de = 2 o de la tenden-
cia central, )

En la contraccidn por secado, ef ti-

po de grava empieada en el concreto
tuvo también una influencia notoria; las
contracciones de los concretos-con gra-
va caiiza fueron del orden del 60% de
las alcanzadas en los concretos con las
gravas andesiticas. Asimismo, los finos
de la arena, y en panticular los finos con
propiedades plasticas, influyeron tam-
bién en forma considerable en las con
tracciones alcanzadas (figuras 11y 12).

En los concretos con gravas andesi- -~
ticas la contraccién se incrementd des-

REVISTA IMCYC, VOL 25, NUM. V92MAYD/1987



n valor de 533 x 10* con el uso
arena con 10% de finos no plaste -

. 'sta un vaior de 759 » 10* con

o .enia de 19% de finos, pane de los

cuales tuvieron propiedades plasticas.

En los concretos con gravas calizas
el incremento de la contraccion con el
aumento de los finos en la arena no fue
tan significativo; pasé de un valor de
332 x 10* a 448 x 10* al variar el con-
tenido de finos del 10 al 19% respectr
vamente. Sin embargo, fue notorio el
compornamiento del concreto fabrica-
do con la arena con 7.7% de finos, par-
te de los cuales twvieron propiedades
plasticas. En este caso la contraccién ak
canzada resultd ser del mismo orden
que la obtenida con la arena con 19%
de finos. Conviene sefialar que los finos
de ambas arenas presentaron propieda-
g=s plasticas similares.: °

Los concretos fabricados con las are-
rias andeslticas lavadas y de referencia,
Gue no tuvieron finos plésticos, presen-
taron contracciones similares a la alcan- -

Resistencia a compresidn del concreto a 78 dizs, en kgfem?

g

g

100

-]

* medenr.h unica (ambas :tlva;}- .

.r ’f}-\z
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-1Conwmo de cemento: 3001 S kg/m
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| i | 1
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-

->da en el concreto con arena de 10%.:

finos, que tampoco tuvo finos plés-- f:'- 1. Influencls
i oo

L.

del contenldo de finos de la srena en la resistencla 2 1a compresidn del :nnm-ﬂ

En la figura 12 se puede observar la;
infiuencia que tuvo el contenido de fr-
nos plasticos, determinandos en fun-
cion de la contraccion lineal de los -
nos de la arena, en la contraccién por
sacado del concreto. Como se obser-
va la contraccion por secado del con-
creto se incrementd al aumentar {a con-
traccion lineal de los finos de la arena,
independientemente del tipo de grava
utiizada, aunque este incremento fue
mayor para las concretos con gravas
andesiticas.

Las contracciones aqui registradas
corresponden a las obtenidas después
de un curado en agua de 28 dias y se-
cado al aire a una humedad relativa del
50% durante otros 28 dias. De acuerdo
con la literatura respectiva®, la contrac-
ci6n alcanzada en estas condiciones re-
sulta ser del orden de la mitad de las
contracciones Gltimas; por lo que si se
exwrapolaran los resuitados en los con-
~retos con las arenas hasta con 10% de

s no plasticos y gravas calizas, se le-
a valores de contracaones Gltmas

¢ prendidas entre 600 y 900 x 10,

Contumo de cementofreshitencla 3 compresidn, en kgfkg'om’

130

1.20

. J
X
'
!

‘ Revenimiento: 1021 em
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA.
CIONES

Conclusiones

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

1

L 1. Para mejorar las propiedades me-
cAnicas de los concretos que se uti
lizan en e! Distrito Federal, es ne-
cesario emplear gravas mds densas
y con menos absorcion de las que
actualmente se emplean.

- 2. Las arenas andeslticas en uso resul

" tan ser las Unicas, desde el punto
de vista econdmico, viables para la
fabricacion de los concretos en el

tar la cantidad de finos y muy es-
peciaimente la de los finos plasticos
que contienen.

3. El tipo de cemento empleado en las

l D.F. Sin embargo, es necesario limi

Fig. 9. iafiuencia gel contenldo de finos de ia arena en ¢l modulo de elasticidad del concreto,

mezclas puede afectar algunas de
las propiedades de los concretos.
Las conclusiones a que se liega en
este trabajo se refieren a concretos
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1
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400

1o 200 300

Resistencla 2 compresion, en Lg}cm:

hechos con cemento portiand tipo 1.

4. Las gravas calizas empleadas tuvie-
ron un comportamiento satisfacte- -
7ic en cuanto a todas las propieda-
des mecénicas de los concretos. .v
tudiados.

5. El coeficiente volumeétnco de as
particulas de grava caliza triturada

| practicamente igual a 0.20 cor ..

jo a mezclas de concreto trabaja
bles con contenidos de mortero
usuales.

6. La proporcion er: 13 que se combi-
naron los tamanos de grava {35%
de5a10mmy 65% v 10 2 20 mm)
se manifestd cun:n una granulome
tria adecuad pa. .+ estos materiales,

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

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

Fig. 10. Relacion maguio de clasucidad — reusiencla a hé compresnon Jde los concretog andesite-

cos vy calllos,

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

9. El requerimiento de agua de mez-
* clado se manifestd constante para
porcentajes de finos en la arena de
hasta 10%; para porcentajes mayo-
res, la demanda de agua de mez-
clado se incrementé hasta en un 8%
para contenidos de finos del orden
del 19%.
independientemente del contenido
de finos en la arena, los concretos
con grava caliza tuvieron un peso
volumétrico mayor a 2 250 Kg/m®
mientras que en ios concretos con
gravas andesiticas el peso volumé-
trico fue siempre inferior a este va-
lor.

11. La cantidad de vacios en las mez-
cias de concreto resultd indepen-
diente del tipo de agregado grue-
so empleado. Las mezclas fabrica-
das con arena andesitica lavada y
con la arena de referencia tuvieron
contenidos de aire cercanos at 2%;
pero en las mezclas fabricadas con
arenas con mayor contenido de fi-
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15. La contraccidn por secado de los
concretos fabricados con grava ca-
liza fue del orden de! 60% de la ob-
tenida en los concretos con gravas
andesiticas. Los porcentajes de fi-
nos en las arenas superiores al 10%,
en especial el contenido de finos
con propiedades plasticas, tuvieron
una influencia determinante en la
contraccidon del concreto, incre-
mentindose ésta con el porcenta-
je y las propiedades plasticas de es-
tos finos.’

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

Necomendaciones

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

Para obtener un concreto de calidad
sauistactona para fines estructusales, se
requiere seleccionar con precaucion las
caracteristicas de los materiales compo-
nentes,

En cuanto a los cementos portland
so puede emplear cualguiera de los -
pos usuales(t, Il, [l y V)con talque sea
congruente con los fines a los que se
desune ja estructura. Con respecto al
cemento portland-puzoiana, se halla en
curso de revision {a norma NOM C-2
con objeto de incluir un tipo denomi-
nado PUZ-1, el cual se debe compor-

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

Las gravas deben proceder de una ro-
ca sana, preferibiemente con densidad
superior a 2.6 y absorcioén no mayor al
2%. Si las gravas se obtienen por un pro-
ceso de trituracion conviene verificar
que la forma de las particulas sea tal,
que su coeficiente volumétrico resulte
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo-
metria adecuada para fabricar concre-
to con tamaho maximo de 20 mm,
cuando las gravas de 5 2 10 mm se
mezclan con fas de 10a 20 mm en pro-
porcion de 35 a 65%, respectivamente.

Las arenas que se utilicen para la fa-
bricacion de los concretos pueden ser
de naturaleza andesltica, pero se debe
verificar que el porcentaje de los finos
que contenga sea inferior al 10% y ade-
més que estos finos no tengan propie-
dades plasticas. Una foma de medir
plasticidad de los finos puede ser la
prueba de contraccion lineal, 1a cual de-
be conducir a valores de 0% cuando la
arena esta exenta de finos pldsticos.

Dada la buena trabajabilidad que
mostraron las mezclas con revenimien-
tos de 10 cm, se sugiere emplear este
valor como maximo nominal, con una
tolerancia de £2.5 cm. En caso de re-
querir una mezcla mas fluida se puede
adicionar en obra un aditivo fluidificante

‘que permita incrementar ese reveni

miento. Como medida de control y
aceptaciédn del concreto en su estado
fresco se recomienda realizar, adicional
mente a la prueba de reverimiento, la
determinacion del peso volumétrico,
cuyo resultado permitira distinguir si el
concreto se fabricd con agregados den-

-
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Tomando en cuwenta el compona-
miento de los concretos con agregados
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS -DE 1LOS AGREGADOS EN EL
COHPORTAMIENTD DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO

Carlos Javier Hendoza E.

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

Por otro lado, ios agregados son mds econfmicos que el cemento, por lo
que resulta ventajoso usar 1a mayor cantidad posible de ellos, a parte
de que e emplg@,de voldmenes importantes de agregados da al concreto ma-
yor estabilidaquo\umétrica y durabilidad. :

Infiuencia de 1a forma y textura del agregado en la trabajabilidad v B
resistencia

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

La contribucidn de 1a forma y textura del agregado grueso en el desarro-
110 de la resistencia a compresion del concreto no se bonoce. Béro posi—-
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesion més
grande entre las particulas y la matriz de cemento. De igual forma, una
superficie de contacto mis grande en los agregados angulosos significa
que se puede desarrcilar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha
ce una estimacion cuantitativa de la menera en que la forma, l1a textura
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superficial y el médulo de elasticidad del agregado afectz a las resis-
tencias a flexién y compresion del concreto.

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

creto.

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

La influencia en 1a granulometria en 1a segregacion es importante, pero
esta depende mayormente de) método de manejar y colocar el concreto.
También el empleo de agregado grueso con peso especifico muy: diferente. de)
que tiene el agregado fino aumenta la tendencia a la segregacion.

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

La forma del agregado influye en la bombeabilidad de una mezcla,en generai
son preferibles arenas :.at'.ales y gravas redondeadas a2 los agregados tri
turados, pero puede hacerse una mezcla con caracteristicas adecuadas pa-
ra ser bombeada con una con=inacion apropiada de fracciones de agregados
triturados. = - ; ' e

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

y el agua se introduce en 10s poros, dando como resultados que las
mezclas sean mis secas y poco manejables. Si se suspende el
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bombeo y se libera la presion,se libera también el agua de los agrega-
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, formando un tapdn cuan-
do se reinicia el bombeo. ‘

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del

concreto

Lz resistencia a compresion del concreto no puede exceder a la del agre-
gado con el que se fabrica.\ Sin embargo, la resistencia a compresion
del agregado tal como se encuentra es dificil de determinar y la infor-
macién requerida tiene gque obtenerse através de pruebas indirectas: re-
sistencia a compresion de muestras labradas de la roca, valor al aplas-
tamiento del agregado gruesc, o comportamiento del agregado en el concre
to.

Lo anterior implica que se deben hacer algqunos ensayes previamente con

el agregado que.se pretende usar y compararlos con la respuesta de otros
concretos de calidad conocida. 5i el aareaado bajo ensaye conduce a una
resistencia a compresion mis baja que la del concreto de referencia, y ‘
en narticular si numerosas particulas individuales de agregados aparecen;
fracturadas despues ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del;
agregado es inferior a la de 1a mezcla de concreto a la cual se ie incor
pord, por tanto, tales agregados solu deben usarse en mezcla de baja re-
sistencia.

Una resistencia inadecuada del agregado representa una limitacidn ya aue
las propiedades del agregado tiene cierta influencia en la resistencia
del cr .creto, aén cuando sea suficientemente rgsistente para no fractu-
rarse prematuramente. S5i se comparan.concretos hechos con diferentes )
agregados se puede pbservar que la influencia del agregado en la resisten
cia vel concreto es cualitativamente la misma, independientemente de)
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre-
sidn 0 tensién. Es posible que 1a influencia de) agregado sobre la resis
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecinica del
agregado sino también, y en grado considerable, a sus caracteristicas de
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absorcion y adherencia.

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

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

E1 mddulo de elasticidad del agregado. aunque se determina rara vez, no
deja de tener importancia, ya que el médilo de elasticidad del concreto
es mis grande a medida que mayor es el mddulo de elasticidad de los agre
gados constituyentes. E1 mddulo de elasticidad del agregado afecta tam-
bién la magnitud de la deformacidn diferida y de la contraccién que puede

L3

-

presentarsé én el concreto.

Por otro lado, el agrietamiento vertical de un especimen sujeto a compre
sion uniaxial comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de la

carga ultima. El esfuerzo al que se forman las grietas depende en aran

parte de las propiedades del agregado grueso: gravas lisas conducen al
agrietamiento a esfuerzos mids bajos que los requeridos con rocas tritura
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que 1a adherencia mecd

nica estd influenciada por las propiedades de 1a superficie y, en cierta
manera.por la forma del agregado grueso.

Las prapiedades de los agregados afectan la carga de agrietamiento en
compresién y la resistencia en flexion de la misma manera, por lo que la
relacién entre 1as dos cantidades es indep:ancdiente del tipo del agregado
usado, fig 1. Por otra parte la relacién entre las resistencias a fle-
xion y compresion depende del tipo de agregac¢- gruesc, ya que las propie
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan la re--
sistencia Ultima en compresi6n mucho menos que la resistencia en tensién
0 12 carga de agrietamiento en compresidn, fig 2, ref 1.

La influencia del tipo de agregado grueso en 1a resistencia de! concreto
varia en magnitud y depende de la relacidn agua/cemento de la mezcla.
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para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de agregados tri
turados ha dado como resultado resistencias hasta 38 por ciento superio-
res que cuando se emplean gravas redondeadas. Con incremento en la rela
cién agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente de
bido a que la resistencia de la pasta misma es determinante, y a rela-
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis-
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas.

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

ye.

Influencia de los agregados en el midulo de elasticidad del concreto

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

de las particulas de agregado y sus caracteristicas superficiales pueden
influir también én el valor del mddulo de elasticidad del concreto yen
la curvatura de 1a relacion esfuerzo-deformacion.

Es interesante hacer notar que 1os dos componentes del concreto, pasta de
cemento y agregado, cuando estdn sujetos a esfuerzos en forma individual
presentan una relacidn esfuerzo-deformacidn sensiblemente lineal. La ra
z6n para el comportamiento no Yineal en el material compuesto (concreto)
se debe a la presencia ie interfases entre la pasta de cemento y el agre-
gado y a) desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido

a que las grietas se desarrollan progresivamente en las interfases, hay
un incremento pregresivo en la intensfdad del esfuerzo loca) y-en la mag-
nitud de 1a deformacidn, por Yo que la deformacidn se incrementa mis ré-
pidamente que el-esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-deforma-
cidn se hace cdncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plastico.

La relacién entre midulo de elasticidad y resistencia depende también de
1a proporcidn de la mezcla {el agregado por o general tiene un médulo -
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mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad de) concreto; a edades ma-
yores (mayores resistencias) el modulo se incrementa mds rdpidamente que la
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual también da resultados pa-
ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. E1 m6dulo de elas-
ticidad del concreto de agregado ligero no se i{ncrementa con la_resistencia
én la misma proporcifén y su valor esti entre 40 y 80 por ciento del médulo
de] concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado que e)
mSdulo del agregado ligero difiere poco del mbdulo de la pasta del cemento,
la proporcifn con que se encuentra en 12 mezcla no afecta al mbdulo de elas-
ticidad de l1os concretos de agregados ligeros,

influencia de los agregados en 1a contraccién

Los agregados restringen la contraccion que se puede presentar. E]1 tamafio
y granulometria del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de
la contraccién, pero un agregado mds grande pemite el uso 'de mezclas mds
pobres y origina, por tanto, uma contraccién menor. '

Similarmente, para un2 resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad
contiene més agregado que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del
mismo tamafio y, como consecuencia, la primera mezcla presentard una contrac-
cion mds pequefa.

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

Las propiedades eldsticas de Yos agregados determinan el grado de restric-
cidn ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a—una contrac-
cion un tercio menor y los agregades de arcilla expandida un tercio maybr
que 1a que permiten 10s agregados ordinarios. La presencia de arcilla en
el agregado reduce su efecto restrictivo en la contraccién, y dado que la
arcilla misma est§ sujeta a contraccién, la presencia de arcilla en el re-

cubrimiento de los agregados puede incrementar la contraccidén hasta en 70
por -ciento.
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Dentro del intervalo de agregados normales hay una variacidn considera-
ble en 1a contraccion, fig 5. E1 agregado natural comin no se contrae
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones
por secado de hasta 900 x 10'5. similar a la contraccién que presenta el
concreto fabricade con agregados sin contraccion . Las rocas que presen
tan contracciones usualmente tienen alta absorcibn y este hecho debe
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relacidn con
la contraccidn.

El agregado ligero usualmente conduce a contracciones mds grandes que el
agregado de peso. normal, debido principalmente a que ei agregado, te
niendo un médulo de elasticidad mds bajo, presenta menos restricciones

a la contraccion potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige-
ros que tienen una proporcion importante de material mds pequefio que 1a
malla 200 (75 3m) tienen una contraccién aun mis grande, dado que la
finura conduce a un contenido mayor de vacios.

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

y

Efecto del agreaado en Ya deformacidon diferida

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

cion y dependiente de algunas propiedades fisicas de 1as rocas de las cua
les provienen.

Debido a la gran variacion de los agregados dentro cualquier tipo minera
16gico y petrografico, no es posible establecer de una manera general la
magnitud de la deformacion diferida del concreto hecho con agregados de
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diferentes tipos. Sin embargo, los datos de la fig 7 son de importancia
* considerable; después de 20 afos de conservados a una humedad relativa
de 50 por ciento, el concreto hecho con areniscas presenta una deforma-

. ¢idn diferida mds del doble de la obtenida con calizas. Una diferencia
ain mis grande entre la deformacién diferida del concreto hecho -con dife
rentes agregados fue encontrada por Rusch et al, después de 18 meses ba-
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la mixima deformacion
diferida fue cinco veces el valor minimo; los agregados en orden crecien
te de deformacidn diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y granj-
to; y arenisca.

E1 agregado ligero merece atencion especial porque 1a opinidn generaliza-
da sugiere que su uso conduce a deformacion diferida sustancialmente mds
alta que la alcanzada con acregado de peso normal. Trabajos recientes in
dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal y ligero
en 10 que se refiere a la deformacidn diferida y que la deformacidén dife
rida mds alta de los concretos ligeros refleja - solamente el mddulo de
elasticidad mas bajo de los agregados. No hay diferencia en el comporta
miento inherente al hecho de que los agregados estén o no cubiertos o a
que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no sianifi
ca que todos los agregados conducen a 1a misma deformacion diferida.

Como regla general se puede establecer que la deformacion diferida del
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente la
misma que 1a del concreto hecho con agregado ordinariec. {Es importante

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

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

Caracteristicas de 1os concretos comunes en el Distrito Federal
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Las expresiones gue correlacionan la resistencia a tension por fle-
xién con la resistencia a compresién son las siguientes:

Concretos con grava y arena andesitica
fo=19{f, ., kg/cn?
concretos con grava ue basalto escoredceo y arena andesitica

fo=2.1f . kg/cme

f

tas expresiones para determinar el modulo de elasticidad a partir de

la resistencia a compresion son:
concretos con grava y arena andesitica

£ =8500 [T , kg/ard

c - c

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica

E_ = 11000 \ff, kg/ cm?
La relacion de Poisson para concretos andesfticos ensayados a 28 dfas
de edad, varfa de 0.25 para una resistencia de 100 kg/am? a 0.35 pa-
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresion. Un valor medio de 0.30

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

£1 mddulo de rigidez por cortante para concretos andesiticos se puede
calcular con la expresion: s - : - -

G=3300\]'f_g— . kg/cm@

estando G y fé expresados en kg/cm2
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Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal estdn fabrica-
dos con gravas y arenas de origen .pirocldstico (gravas y arenas ande-
siticas y basaltos escoreiceos) 1as cuales son relativamente ligeras y
muy absorbentes. Esta situacion ha dadd como consecuencia que las pro-
piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de las conside-
radas como comunes. En la tabla 2 se presentan los valores alcanzados
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos considera
dos como comunes, ref 2. Como resultado de ese estudio se alcanzaron
las siguientes conclusiones:

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

2. Ltos concretos fabricados con grava de basalto escoredceo presentaron
incrementos de resistencia mds grandes respecto a la alcanzada a los
28 dias en relacién con los incrementos observados en los concretos
fabricados con gravas andesiticas.

En cuanto a las arenas, los mayores incrementos se alcanzaron en 10s
‘concretos fabricados con las arenas con menor contenido de polvos.

3. Las expresiones que correlacionan la resistencia a compresifn a una
edad cualquiera con 1a alcanzada a los 28 dfas se indican a continua

cidn:

Concretos con grava y arena andesiticas

= t ' - : —
fegavomn T + kg7cn?

concretos con grava de-basalte escoredceo y arena andesitica

- t ] 2
fe=s3vogmc fe » M9/om
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10.

11.

La deformacidn unitaria correspondientes al esfuezo miximo (e ) va-
ria con e} tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del
concreto. Valores répresentativos de este comportamiento, corres-
pondientes a resistencias a compresidn entre 200 y 300 kg/cmz pue-
den ser: -

Concretos con agregado andesiticos
E, = 0.004

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

€y = 0.003

La curva esfuerzo-deformacién se puede obtener con 1a expresidn
) Zf;:c
* —————  , kg/cud

en la gue los valores de f:: Yy ¢, se seleccionan de acuerdo con las .
caracteristicas de los concretos

e

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

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

= -
p—

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

0.93
€ * ————— 1300 x 10°°

10 + t0'93
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12.

13.

14.

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

7 1300 x 107
£ T omes——— X

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con ex

ceso de polvos

1\.0.84 .
€y * W 1100 x 10
concretos con grava de basalto escoredceo y arena andes{tica con po
cos polvos
(0-81 ,e .
£, = W 1000 x 10 .

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

La tendencia al agrietamiento, medida como la presencia o ausencia
de grietas, depende no solamente de 12 contraccién potencial sino tam

"bién de la deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de

restriccion a 1a deformacion, lo que puede conducir al agrietamiento.

El coeficiente de deformacion diferida resulta mayor para los concre

tos mids rigidos (mayor midulo de elasticidad), por 1o que las defor-

maciones totales, iic’ 'yendo deformaciones instanténeas y a largo pla
zo, vienen a ser del mismo orden, independientemente del tipo de agre
gado grueso utilizado.

s - -

Para un mismo tipoc de agregado grueso el empleo de arenas con muchos
finos, incrementa notoriamente el coeficiente de 1a deformacidén dife-
rida.
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15.

16.

E] coeficiente de la deformacidn diferida en condicion estandar pa-
ra cualquier edad (en dias) se puede determinar con las siguientes

expresiones:

concretos con grava.andes{tica y arena andesitica con exceso de pol

vos

0 60

-—-——17——-- 5.65
10 + t y

" 1

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

(0.55
3.12
11 + t° -55

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

¢0- 80

"""TTTET' 7.14
46 + ¢t

T

concretos con grava de basalto escoredceoy arena andesitica con pocos
polvos

0 66 "

'—'_—'-TTTH? 3.

21 + ¢
La deformacién diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y
en ocaciones la distribucidn de esfuerzos; sin embargo, afecta poco
la resistencia U1time de los elementos estructurales y ayuda a 1a re
levacibn de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe-
ratura o movimiento de los apoyos, _

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito

Federal

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

los recientes sismos.

En relacidn con los materiales pétreos se buscard, por un2 parte, em-
plear agregados gruesos que presenten 1a mayor densidad posible y agre-
gados finos con el menor contenido de poivos que sea factible desde el
punto-de vista econfmico. Estas dos caracteristicas conducird a obtener
concretos, para un2 resistencia dada, con mayor mbdulo de elasticidad y,
por tanto, con menor deformacién instantdnea, menor contraccién por seca
do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformacidn diferi
da.

En cuanto a las mezclas de concreto, se empleardn aquellas con mayor conte
nido de agregado grueso compatible con la trabajabilidad de 1a misma. Lo
anterior conduciria, por una parte, a menores consumos de agua los que a
su vez se traduce en menor contenido de vacios y por tanto mayores resis
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, asi como menor
deformacidon diferida. - -

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

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

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

miento a 10 cm y las relaciones :rena/agregados totales a valores no supe-
riores U.45, en volumen absoluto.
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En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una arena con densi
dad de 2.4 y 5 por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes parime

tros, ref 3:
Peso volumétrico 2260 kglm3 -
Modulo de elasticidas 14100 J?z en kg/aml

Contraccidon por secado ultima 900 X 107
Coeficiente de deformacidn _
diferida Ultima 2.4

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener parametros
del comportamiento dei concreto en las estructuras muy cercanos a aque-
11os considerados como comunes.

Referencias

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

2. C.J. Mendoza "Propiedades mecdnicas de los concretos fabricados en
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3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor-
zadas de concreto” Informe Interno, Instituto de Ingenieria, UNAM,
1985.
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TABLA 1. VALDRES RELATIVOS PROMEDIO DEL -EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE LOS -
AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO (KAPLAN)

Efecto relativo de las propiedades de los
Propiedades. del |_agregados, por ciento
concreto ' - Forma Textura super Modulo de.
ficial e1asticidagf:L
Resistencia a flexion 31 26 -43
Resistencia a compresidn 22 44 3

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

- ig

p—
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TABLA 2. (COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS OE CONCRETOS COMUNES Y LOS
QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO. FEDERAL

' " Basalto

Caracteristicas Comunes Andesitica Escoredceo Calizas

| &
Resig}encia a
tensién 2.5 fc I.Q‘Ifc 2.1 fc -
Médulo de elas
ticidad 14900 ' 8500 ¢ f! 11000 ! 13000 4 !

c c 'Jic J c
. J Relacion de.

LPoisson 0.15 - 0.20 0.30 - _ -
Médulo de
rigidez 6500 fe 3300 fé - -
Deformacion uni®:
taria al esfuer: ‘
Z0 maximo 0.004 0.003 -
Contracgién por 6 '
secado 41 tima 1300-x 10°% | 1100 x 10°® | 900 x 1076
Coeficiente de de

formacion diferi-
da Gltima

1.30 - 4.15 3.12 x 5.65
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Fig 6.

Fig 7.
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11.- F LE X1 0N

1,- HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA,
A) EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION.

B) LA DISTRIBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARIAS LONGI
TUDINALES EN LA SECCION TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -
ES PLANA Y POR LO TANTO SE CONSIDERA QUE EXISTE ADHE
RENCIA PERFECTA ENTRE EL .CONCRETO Y EL ACERO.

C) LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESION
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES:

Ecu= 0.003



D) LA DISTRIBUCION DE ESFULRZ0S EN EL CONCRLIO Y EL °
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN

fc

Cf'e

. ~—Ec

rl IT‘th i

m
n

f*xc

L
-

(‘).
]

fcu =0,003

CURVA TIPICA DEL CONCRETO
EN. COMPRESION, -

§ REAL ts

= -

0.8 £'c
6.B5 f*c

(1.05 - _f*c ) f*c
1250

£

fs

tfy

~E2

€y = 0.002 .

CURVA TIPICA DEL ACERO
EN TENSION,

a = °.°c

- {e

EQUIVALENTE

si f*c £ 250 Kg/cm2

si f*c > 250 Kg/cm2
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CUA L QU.ERHA L.5FU K’ZO.J '
0. u0d — , Ffe l |
Es /|- _ _“'I{_"f — _:ﬁ'i_—sg |~ 7<= Ac s
» a. : L f—Fe=Ac
i 4 e
A

——— — —- f's - L—*FszAslg' |

FK?QCEC}M"\’;O C.-:'\"FAL. F/”-L('A CALCULAF\’ LA FRESIETENCIA  Me



" GRAFICA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -

REFUERZO.
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CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR .
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -
1887).

1) SECCION DE CONCRETO SIMPLE

vy f'c = 200  Kg/cm?
T | f*c = 160 Kg/cm?
54{ ;;;7 £'c = 136 Kg/cm2
6e #. %fp = 19,80  Xg/cm? \
@ X% E = 113,137 Kg/cm? '
- ——t Es = 2 x 10 Kg/cm?
Te= 0.9

# B = goooVI)

o AR I =4 VIe
A) CALCULO DE Mg 4 +e

Te = MR, Mp = Fe I = Fp s = g
I C

Ib’
T .
~N

Mp = 15.80 (25 x 60%) = 297,000 Kg - cm
6
Mp = 2,97 Ton - M

MR = 2.97 x 0.9 = 2.67 Ton-4 (MOMENTE OE AGRIETAMIEUTO)

B) CALCULO DE @ ( curvaTtura) T

£= _Er=19.80 = 0.00018
E 113,137

=& = & = 0.00018=0,6x 10~5
c h/2 30



2) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

25 . Guoos Ffeq

B
T [Cl_geabfe T
_.?-L ..7_.. cem -a..L. e W /4 2

g | % L |
£ e 7oAty L
. . Le - .
he:loen® T
( FluRa ¢

A) CALCULO DE Mg

SE SUPONE c=17.00
a=0.8x17 = 13.60

Es =8 fcu-&cu = (55 0.003) - 0.003 = 0.0067.
c 17 -

€s = 0.0067 >53 é .{‘5-.',(3

©.0038
=

e __Y_ EN. ,
ﬂ : FALLA DUCTIL

€C - abf"c = 13.60 x 25 x 136 = 46,240 Kg = 46.24 Ton.
T = Asfy = 11.60 x 4000 = 46 400 Kg = |

Mp =Tz =T (d- a ) = 46,400 £55-13.60) 2'236,480 Kg-em_ ~
' 2 2 . '

Mp = 22.36 Ton-m

Mp = 22.36 x 0.9 = 20.12 Ton.m

B) CAML.CULO DE f (curvaTues)

¢ - ccu=0.0030 = 17.65x 10~5 hﬂd
c 17 cm




3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SQBREREFORZADA)

A) CALCULO DE Mg

As = 30.00 em? SECCI\ON 286 X 60

SE SUPONES ¢ = 35.7

Es = (@ Ecu) = Ecu =55 0.003 - 0.003 = 0.0016 << £y
oy 3820 NO E:LUYE EL
O.003
3 | ACERO

- ' fs: Es 65
FALLA FRAGIL

-— Z -___—f;'ﬂ:

0.02'52

———1- - —

C = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 97,104 Kg
T = AsfsE= 30 x 0.00162 x 2 x 106 = 97 200 Kg

Mp= Tz = T (d - a ) = 97,200 (55 =-"28.56) = 3'957,964 Kg-em
2 2

Mr = 39.58 Ton-m

MR = 39.58 x 0.9 = 35.62 Ton.mm

B) CALCULO DE @ ( corvaTura)

Q=C¢&v= 0.003 = 8.40 x 10-5 md/c
c 35.70 m




4} SECCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

iy "'(" y
5 Mol T — S “ 8“{’ .
| rln QI 7 ‘I - : C.l-':-ﬂ-b-‘: . .Elﬂ'
50 40 i R R |
5 Ié‘fzzzz_ 1 _ —e Tz As iy
O &
25
DATOS:

As = 30 cm?

ﬁé = 10 cm?

B) CALCULO DE Mr

SE SUPONE C = 2%.4

it

0

.8c = 23.52
c - d' fcu = (29.4-5) 0.003 = 0.00249 » fy = 0.002

¢ 29.4 FLUVE BN COnMPaSIoN
décu - &fcu =55 0.003 - 0,003 = 0,00261 ) fy=0.002
‘ 0

0.003 24.4 +Lude €N TEWIN 0N
0.00744 '

Z e m - - -EN. FALLA OucCTIV

0.0026!

abf"c = 23.52 x 25 x 136 = 79 968 Kg -
A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Kg

C3 + Cz = 79968 + 40000 = 119,968 Kg

Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Kg = C



B)

Mp =C, (4 - a) + Cp (a-a*)
. 2
79,968.(55 - 23,52) + 40000 (55-5)

=
w
"

2
5'457,816 Kg -cwm

< 4
-
]

54.57 Ton.w

=
)
]

< 4
w
u

54.57 x 0.9 = 49.1]1 Ton-—wA

CALCULO DE ¢

@ =€cu = 0.003 = 10.20 x 10-3 md/cw\
c: 29.40
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FALLA BALANC

Elcu=0.003
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Es=Ly=0.002
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FALANCESL D

TALTULO DEL FORCENTALE &
EN SECCISNES FECTANSULANES

Ecm=0.003 FE
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5)

R)

B)

SECCION BALANCEADA

CALCULO DE MR

& -f‘y = fy = 4000 = 0.002

Es  2x10% +
. .Xc
DE LA FIGURA ' '2-
c = d c=__da €fcu

é—'cu Ecu+ls Ecu ¢+ £s -

C=255x 0.003 = 33,00 cm.
0.003+0.002

a = 0.8c = 0.8 (33) = 26.40 cm

LA FUERZA DE COMPRESION ES

C = abf"c = 26.40 x 25 x 136 = 89,760 Kg
POR EQUILIBRIO

T=C == Asb fy = 89,760

> as (FALLA DUCTIL)
Asb = B9760 = 22. 44 cm?
4000 T & As (FALLA FRAGIL)

MR=CZ=C(d"£) = - . -
2 ,
Mgp = B9760 (55 - 26.40) = 3'751,968 Kg - cm
o) .

MR = 37.52 x 0.9 = 33.77 Ton-M

CALCULO DE @ (curvaTuea)

@=ev =0.003 = 9.09 x 2075 rad/em
c 33.00

12



=S =y (AT N DT 1D S = L
GFA=104 MOVIZ D VAT LA CN T

o’
— - o TS T
DVETINTDE FolCaN = A8 A A

M(lrdﬁ""m) ﬁé 0‘0

25

KESISTENCIA ¥ CURVA -
TURAS OPTENICAS EN
LOS EJEINPLOS ANTERIO-
] | p=0.0218 KRES. -
P'=0.0073

#=0.02/8
P=pbe 0. 0068

= 0. 0054
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RESTRICCIDNES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO
(RCODF-87)

1) REFUERZO |

1,1) Mg .2 1.5 Mag

Mag = f££I
. Yrmax

?f=1.4 f'c

1.2) SECCIONES RECTANGULARES:

Aamin - 0.7:if'c bd

fy

2) REFUERZQ MAXIMO

ABb {NO SI1ISMO)
2.1) Asmax

0.75 Asb (SI SISMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES -

AsSb = fc 4800 bd
fy fy + 6000

14



1)

RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO
(RCDF-87)

REFUERZ0 MINIMO

1.1) Mp =2 1.5 Mag

Mag = v?fI
¥ max
?f =1.4 -{f'c

1.2) " SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin = 0.7 4f'c bd

ty

REFUERZO MAXIMO

Asb (NO SISMO)

2.1) Asmax '
0.75 Asb -52 SISMO)

= - —

2.2) SECCIONES RECTANGULARES

Asp = —L°€ 4800  pq

fy fy + 6000

15



FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE
FORMWA  COMUN

A) SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE CONM-

PRESION. | |
| frogp Hey
| | Tal
. a’- o R %
| Lf‘% J_ ' — 7s Asfy
P-_b_—l 5.5..-’.'-55 P Ae

POR EQUILIBRIO:

c =T
abf"c = Asfy

a = Asfy =  Pdfy 3 q=-P_ty
bf*c f'c - "¢

MR = c(d- a) = abf"c d(l-a) = pdfy bf"c 4(1 - Pdafy }

2 £"c 2df"c
MR=FR[bd2f“cq 1-05qj
e ‘
e ‘ (Fg = 0. 91
0.30 - _
O.fb - fné = Cf‘
a'!o <y

4 : } i
g 9m5 a0l oo5 0080 P
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- Y ST ../.‘\

- -
--—" =

-

d
3

0
1
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~
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Mz < (‘45'4%)"’3 <d—2 }
ce D= .

FLUTE EN TENSION 7 COnPRZGION.
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) SECCION T SPLEHINTE 4780
(ESBEEFOTATE | -

p— ‘_S/-%-- ._J l-%.‘d '

HITED l ' . ]” . _| I 4 _:‘Itblz
MML&L‘]@..@@_}”_’_} ‘I / 4 4 —f_.eh-l')b'(;

) . M. ..... .d................ . .T_....— -——
. ‘ :g: 4 s .l e T2 Ag $y

rl _b'“ { [}

Loz 20.00 M

AT) CALCULe OF Me.
L SUroNE €: 2132 .
Q:08= Q8= BL38 % 1206 CH.

€05 ¥ Lou-lou 1,28, 0005 = 20047 7 Ey w 4o 51y

0.003

_———N, MRLLA QT

20047

Ci= (A-TIL'FC s (11.06-10) 25X /86 5 24,004 Ke.
Ces S6&'= 104 (00x (286 = (36,000 Ky.

Ce 24004+ 156,000 = 160,004 £g.

T= Aa fy = GCxd20 = (40, 000 Kg. =2
Me=Ci(d-ar 0-Z }+ Co (d-%)

Me= 2490 (055 0T+ 0.4T-0.{ V+ (34,00 {0.55-%.{): 77.26 ToN-#M.
: £ : ‘

Me = 77.2950.8=70./16 JTON-M.

E-) calcio cE o Cconvarvea

C=tx- 09097 0.00022 rag

——

I 5E crm,
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LIEMPLO 9.1 Disefo de una viga rectivgular simplencnie armada

Cbtener las dimensiones de una viga rectangular y la cuantfa de acero
As para resistir los siquientes mamentos {en condiciones de servicio):
My = 7.50 ton-my M) =5.00 ton-m. E1 agrietamiento por flexifn debe
ser revisado o el refuerzo; suponya gue la viga estf expuesta a la
intemperie.

! 2
Usar fc = 280 Kg/am
£ =,4200 Kg/am®
y = g/cm
2 =145 (exposicitn al exteriar)

CALCULOS Y DISCUSICN o referencias

l.- E1 procedimiento de disefo completo para secciomes rectangulares
simplemente armadas se presenta a partir de calcular un peralte mi-
nimo, usando el porcontaje miximo que se permite para los micmbros
a flexitn, 0.75 Py

Paso 1. Calculo del porcentaje miximo de acero*

0.85 8.f. 6000
= 1e = 0.0283

fy 6000 + fy -

Py,

By 035 (£ <280 Kg/am?)

Pngx = 0.75 P, = 0.75 (0.0283) = 0.0212

Paso 2. Cflculo del bd? necesario
‘ Resistencia a la flexifin necesaria:
U=1.4D+ 1.7 L
M= 1.4 x 7.50 + 1.7 x 5.0

Fgf 19.00 tonem

'10.3. 3

10.3.3

ec {9-1)

- 19



* Los valores de Py 0.75 P, se pucden obtener también diractancn-

te da la tabla §.1
£ ( 5 —l—pf
- 1- 0.
= Py 0.85 fc

0.5 x 0.0212 x 4200

- = 0,0212 x 4200 (1 -

0.85 x 280
2

R = 72.38 Kg/om
¢ = 0.90 (flexidn)

[ ]

19.00 x 100,000 ' .

mznec = My = ! = 29,167 m3

© eRy 0.9 x 72.38

Paso 3. Dimensicnes del elemento

2 2
b e, f-mdisp.

Sea b= 25.0 cm {ancho de columa)

M = 34_16 (o1 1]
d= 25

Peralte minimo total = 34.16 + 6.25 = 40.4 com

Para la resistencia a la flexién, resulta adecuada una viga de
25 om x 40 cm. Sin embargo, debe cbservarse que el peralte to-
tal de 40 cm es un poco menor que el regquerido segln el crite-
rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflexiones
pueden ser importantes en las vigas disefiadas con el criterio — .

de resistencia filtima.

Paso 4. Con el peralte total de 40 om, se calcula wn

valor revisado de p.

Como ilustracién, se calcula el p oon cuat:o

diferentes métedos

8= 40 ~ 6.2 = 33.8 anm
20
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(1) par f6mmla (n%todo eacto):

M, ' 19.00 x 100,000
- Q(bdzdisp) 0.9 (25x 33.8%)

= 73.92 Kg/om?

:0.85 £, ————
P= 1- 21-| 2R, )
fy \ 0.85 fé
. 2x 73.9
- 08x0.28 .y )= 0.0218 & p_g
4.2 \Jo.85 x 280 . .

(2) Con las curvas de resistencia camo las de la 1q.,. 9.1
para R = 73.92 Kg/an® {10511b/pulg?), p= 0.0214

(3) Con las tablas de resistencia caw la tabla 9,2:

M, 19 x 100,000
5 = 5 = 0.2640
¢f; bd 0.9 x 280 x 25 x 33.8 '

ws= 0.327

) oead Wfé /fy = 0,327 x 0.28/4.2 = 0.0218

(4) Con aproximaciéin lineal:

p= (pc:rigi.nal) (Ry revisado’

Ry ariginal)
p= 0.0212 x 73.92/72.38 = Q.Q217 -

Pasc 5. Calculo de As necesaria

hs= (Previsaso) ™ ajsp, - s

As= 0.0218 x 25 x 33.8 = 18.42 cn°

21



2.- livisifn de la correcin de los cflculos, por sinp;le estitica
*(ver la siguicnte figura):

wAf w18.42 x 4.2 = 77.36
Te pbdf, = AL = 18.42 x ton

= 13 om

0.85 fc' b 0.85x 0.28 x 25

as

Resistancia de diseno a la flaxifn:

$M = [4hgE, (@ = 3) ) = [ 9.9 x 77.36 (33.8 - 13.00/2})]

¢Mn = 1500.74 ton-cm = 19.01 ton-m

como (resistencia necesaria) € (resistencia disponible), o sea que

M 2ok,
19,00+ 19,01 bien '
+ ' oo, B
%
- - E=a00?
r——————— s - o _i__ ‘ + ' .
T_ wn § / § L:; C= #2360 -
L e 4—{—— _
s =2 Y I |
N ® —+— -t | g
a m
. < i 2
A -'t4n u"\t = - l ‘ o
Ao _ . _ — l >
ts=0.003¢ ) !r, T=72.36Ten
Seccioh dedormaciones Bloque de |
feansyesa] eshoqes

22



3. C8lculo del rcfuerzo aue catisfaya los requisites de la disiri-
buciin del armado a flexiln de la scccidn 10.6.Usar z= 145 para
elewntos a la intemperie, ‘

2

As = 18.42 o

necesario

cm3var19,.!-.s=19.23cn2

- 3
z= fs {5.60) < ldc A

dc = {recubrimiento necesario) + (1/2 difSmetro varilla) +

(di&metro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cn

(recubrimiento para var # 9 = 3.8 + 1.27 = 5.07 cm)

(expuesta a la intemperie)

A= 2dcb/no. de var.
=2 X 6.50 x 25/3 = 108.3 cﬁ?/var.

con £, = 0.6 £, = 0.6 x 4.2 = 2.52 ton/cn®

2= 2.52 x 5.60 3‘\l5.5 X 108.3 = 125.5 < 145  bien

cc(10.4)

10.0

7.7.1

10.6.4

23



3. Cfilculo del rcfuerzo que satisfaza lo requisitos de la distri- 10.¢
bucifn del armado a flexiln de la scccifn 10.6.Usar zs 145 para

elanantos a la intamperiae,

-' 2 . ‘ '
As {0 = 18,42 )

can 3 var § 9,.=z.s=3.9.23t:m2
z= £, {5.60) d A . ec(10.4)

@, = (recubrimiento necesario) + (1/2 dijmetro varilla) +

(difmetro estribo)e 3.8 + 1.43 + 1,27 = 6.50 o1 © 10,0
(recubrimiento para var 4 § = 3.8 + 1,27 = 5,07 on) 7.7.1
(expuesta & la intemmerie) -

A= 2dcb/no. de var.
=2 % 6.50 X 25/3 = 108.3 cui/vac.

oon £, = 0.6 ty - 0.6 X 4.2 = 2.52 ton/cn® | 10.6.4

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

4 Bowm -+
<
N
SRV
IL:Q\ N\
N
+-
c.5em

24



4. Rovisifn del archo de vige

Bajep, 22 X (tecubrimiento) + 3 x 2.86 +2 x 2.86= 7.6.1
=2 x 5.07 + 14.30 = 24.4 < 25 on (ancho disponible) 7.7.1
hien

25



ENMPIL €,2 0ll-30 b L1 Wt RIDL

Se tine wma reociln tiwisversal doocoa vion, oue Jas Gaonsines

AR IECITIINT O INOATA

cav, 2 vLssrva en 1a siguiente figuer, v se pide salaalar Jas

cuwntfas do ecoro rara reistir un oo fucton ol M, 124 wn-m

’
!C

f

y
z= 145 (exposici;n al extarior)

+ bidowsr
- 280 Kg/om? |

+ -—
il XX~ —

6.5 tm

= 4200 Kg/cm?

CALCULOS Y DRISCUSTON

Revisifn camo simplamente armada (acero a tensitn)

Cdlculo del acero de refuerzo a tensién que se requiere, con .la

ayuda de la tabla 9.2:

M, 124 x 100,000

— = " 0.2840
¢ fc kd 0.9 x 280 x 30 x 76

de la .tabla 9.2, w= 0.361

Porcentaje de acerc a tensién necesario:’
E= wfé/%, = 0.361 x 0.28/4.2 = 0.241
Cansiderando solo refuerzo a tensién:

Prgx = 9-75 Py

de la tahla 9.1, con £, = 280 Kg/c:nz (40001.hlpulgz) Yy

£,= 4200 Kg/an’ (50000 1b/pulg?):

Prax = 0.0214

26cc:mc:: 0.0241 > 0.0214 se nocesita acero de campresién

760 tm

+ 4

10.3.3



2. C3lculo @2l acero nocesario, As y A'S:

I.awrré:dr:aqu;esepzmiteparavigas sirplunente anmadas
(acero de tensifn) es:

w<0.75 Byf,/fe = 0.0214 x 4.2/0.28 = 0.3213de 1a tahla
9.2, con w= 0.321: |
M /f! bd> = 0.2602
xamsistermmm\aaeaiseﬁoalaﬂmmm@mm
armada vale: : .

oM = 0.9 (0.2602)(0.28 x 30) (76)/100
= 113.62 ton-m '
y la resistencia necesaria tomada con el refuerzo a campresin:
M' =124 - 113.62 = 10.38 ton-m

Supcniendo que el acere a campresifn fluye, £2 = !y:

. Ag - ¥y
P %) o, EaH
o = 1038 x 100,000 - 0.00173

0.9 x 4200 (76 - 6.3} 30 x 76

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

NOTA: para elementos doblemente ammados, el porcentaje de p con que
contribuye el refuerzo de campresién no se necesita reducir
por el factor de 0.75 "

Ver la tabla 10.3.2 de los camentarios del Reglamento

27



"
Al = p'bd = 0.00173 x 30 x 76 = .94 oo

A, = pbd = 0.0231 % 30 X 76 = 52.67 o

Rovisifn de que se cumpla gus el acero de a;tpresida esté flw\oz

As - Aé . 0.85 blfé ar ( 6000 ’
- 6000 - £
bd fyd »
4.2x 76 - 6000 = %

0.0214 2 0.0133 '
.. af fluye el acero de compresién cam se supuso, bien. .
3. Se puade llevar a cabo uwia ravisifin de las correc:icnas a los cdlculos,

segin las ecs, de resistencia que se dsn en la seccadin 10.3 (A) (3) de
los camentarios del Reglamento. Cuando el ammado a campresién fluye:

M= Ol g -AL) £ (-5 ) 4Ry E 1 -d]

LN

= {0.9 {(48.79 x 4.2) (76 - 2—35-7—0 } + 5.9 x 4.2 (/6 - 5.3)3.-"' e

a 124,04 ton-m ....... Dien

(A, - A') 4B.79 x 4.2
aonoe a =2 'Yy — = 28.70 _
0.45 fé ] 0.85 x U.28 x 30

4. Distribucifn del acero para satisfacer el criterio de ag:ietaxniex:to"
(por flexitn) de la seccién 10.6 para elemontos colacados a la intem
perie. : ‘ .

- Refuerzo a tensifn:
sean B var. & 9 (As = 5].28 ¢:|'n2 = 52.67 unzl

(2% menos que lo necesario .... bien)
28



Acero a caigrnsiing

sean 2 var. § 5 (A! = 5.9 cn? * 3.94 au®, hien)

_ 3 S 10.4
2= £_ (5.60) dA ec(10.4)

= (recubr:!mi?zto) + Kk °1mgit. + @ ociribo _ 10.V

= 3.81 +1.43 4 1.27 = 6.50 o
(recubrimiento nara var. ¢ § = 3.81 + 1.27 = 5.08 cm) 7.7.1
{expuesta a la intamperie)
A= 18.36 x 30/8 = 68.85 an’/varilla 10.0
con £, = 0.6 £ = 2.52 ton/cn? _ ' 10.6.4
2= 2.52 x 5.60 \3l6.!’ % FB.§5 = 108 < 145  —————bien
5. Revisitn del ancho de viga = - ‘ B

b=2x(recuhrﬁnimto)+4x2.86+3x2.86

=2x 35,08 +11.44 + 8.58 = 30 cm bien

v e ——
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¥

6. rTare wl R cregio o oo de T RIS KR Su e

tuencia se rec2silan ot rilios cone

wap, mdx < 16'x 1.59 = 25,4 am
48 x 1.27 = £0.% on
djmg*nsim moar de la vida = b om

. .-usa.rE!4@25cm

Resistencia a la compresién del patin: -
Ct = .85 fé (b-bw ) hf
- 0.85 x 0.28 (75-25) 6.5 = 77.45 ton
.A_¢ nocesario con que contribuye el patfn:

f . = 18.42 om®

£y 4.2

Contribucitn, a la resistencia, del patin:

Asf-

oM, = ¢ A, £, & -0.5 he)]

= 0,9 { 18.42 x 4.2 (49 - 0.5 x 6.5)1/100 = 31,85 t-m

Monento que aebe tomar el alma de la viga:

"Muw = Mu -¢ Mnf. = 55.0 - 31.85 = 23.15 ton-n

7.10.5.2

3. Con la ayuaa de la tabla 9.2 se calcula el &r=a de acero A_, necesario

para apsorver 24,15 t-m
23.15 x 100
para m; =— 5 - = 0.153
v-bf": bd 0.9 x 0.28 x 25 x 49

de la tabla 9.2, w= 0.167

A,™1.18wd =~ 1,18 x 0.167 x 49 = 9.7 am

30



4. nsf, el refuerzo total necesario para tcmar nl M T 25 teamn

=2

2
Sw

Asﬂ A5£.+ A =18.42 +13. 74 = 32.?6 cm

5. Revisién del porcentaje miximo permitido segln la scccibn
10.3.3. Ver la fig. 10.3.2 (c) y tabla 10.3.2 de los co
mentarios del Reglamento:

(2) para secciones "7T" simplemente armadas:

by, . _
Pngx = 0-75 [ 5= (Pp * Pg))

. Pg = 0.85 (b= b, ) he/(b,d)

) Py

~0.85 228 (75 - 25) 6.5/(25 x 49) = 0.0150

tie la tabla 9.1, ﬁb = 0,0285

Prgx =0-75 [ 32 (0.0285 + 0.015)] .= 0.0109
Ag rgx = 0.0109 x 75 x 49 = 40.06 cm® > 32.15 bien

6. Seleccibn del armado tal gque satisfaga el criterio de con-

trol de agrietamiento para exposicifn a la intemperie
(2 = 145 ) '

sean 4 var § 9y 2 var ¢ 7, (A, = 33.40 cem?)
r__——'ﬁ——--q -

(rere R
// /| 2serec

A e,

— b,

-+

31
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' A
/4 EST ,f.;r'/.s VY E BESTANTE 2 20

i i

L fer 250 Kgfert
i fy~4 200 Kofem®

e A

S
A)." CONTRIBUCION 1DE - 5

i
' | 400
I

[ ‘too | f J00 ;
E ) o
@ | 70 | 7a }

™ ~ )

Yo, . Ve Ve ' Ve 4 |
‘ |
;L,, P=4.M;J': - pe0.0/2 ”l

(como h > 30 rEDUCIR EAJ W 30% & Ve EA 7073s Lps casas)
- cuSULD LF e, :

CONMS F=o2.0298 « 2.0/,
Ye,= VYee =ZZC’-Z = 30."_}' Fe b V& [ 0.7
b=l nE R\ 5.2548 ) 0.8x 252 70 VERZ]0.30 = S#2).11

- Gl s |

—

EN ECTE TICAND £F amELLLn T ples i 33 %

- * e

Yer = Ve o7
- -



L OB R BA  0esx028x25x9.7
sSw ’ % . ) ‘-2

De igual modo, A_, se pusde calcular directamente de

= 13,74 cm®

wi. A
A =t w 0:167 x 0.28 x 25 x 49 _ 13 o4 am?
W - : o
fy 4.2
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EJRPLO 9.5 DISHIO DE UMA SUX'1tri TIRO “T* SINPLDENTE ARWOA
Calcular el armado a tunsifn de wma seceiln 'T"que dobe raesistir
un mamento ya afectado por el factordecamade%-SS ton-n

——— TSCm —— e e e

-:é = 28U Kglcmz

£, = 4200 Kg/cm® | | V%NV/M I ‘;

. +

z= 145 (expuesta a la intemperie)

CALCULOS ¥ DISCUSION

1. Cem 1aaMdalatab1a 9.2 se datermina la orofundidad del blogue
equivalente de esfuerzos, a, cano seccifn rectangular

% 55 x 100

para = = 0,121
or! od? 0.9 % 0.28 X 75 x 49°

9- 3-201

de tanla 9.2, w= pfy/fé = 0,132

“a" = 1,19 wd - - -

=1.18 x 0,132 x 4Y = 7.63 > b6.5om

Camo el valor de "a" necesario, cam si fuera seccién rectangu-
lar, es mayor que el espesor del patin, entonces el disefio debe
hacerse cono seccién *T*.

2. Calzulo del armado necesario A_s Yy 0e la resistencia M ¢ cON que

cantribuye el patin de la viga,

34



d

c 5.08 + 1.43 = 6.50 ¢m
L]

&rea efectiva de tensidn del concreto:

A= (2dc + 2.5 + 2.86) bw/No. equivalente de var § 9
= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm>

- 3r_—ﬂ 3 A

z=£,(5.6) X dA=0.6x4.2x5.6 Vs_.s x 89.7

118 < 145 - bien

Revisién del ancho del alma necesario :

_ .. * + .4, .
bw necesario = 2 {recubrimiento) + 2dbl + Zdbl b2

2 x 5.08 + 4 x 2.86 + 2.22

23.8 cm < 25 em bien

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor

que 4, 62.5 cm
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TABLE 9-2. Poment Strength Huh( f;bz or ﬂalféhf of Rectanguler

sections uith Yenzion Reinforcrwvat tnly®

- W WM

- T WM G i

-« @ we cvmppe v W M e e e -y

U om lml |mz -m’ QW -m om |w7 om ! -m
0.0 0 .00l0 .0020 .0O30 .0040 ,0050 - .0060 .00J0 .0080 .UC9Q
0.01 L0038 0100 .0M9 .0129 .0139 0149 .01S¢ .0168 .0118 .0\88
0.02 ‘0197 0207 .0217 .0226 .0236 .0246 .0256 .0266 .0215 .0285
0.03 ‘0285 .0304 .0314 .0324 .0333 ,034) .0352 .0362 .0312 .03}
0.04 039) .0400 .0410 .0420 .CA29 .0438 .0348 .0457 .046) 0476
o.05 ‘| _o4os ps95 oso4 .0S13 .0523 .us22 .CSA1 .0sS1 .CS60 .0Su8
0.06 0579 .0508 .0597 .0807 .0616 .0/25 .M634 .0643 0653 .0662
0.0) ‘11 L0680 L0889 L0699 .UM8 0717 .Gi25 .0U35 .07M 07153
0.c8 ‘0162 .61 .6730 .0189 .0)98 .0e0] .0B16 .0825 .(334 .0”43
0.09 | 0852 .0961 .0awp L0919 .03%8 0891 .C906 .0915 0823 .Ue32
0.10 | 0941 .0950 .0959 .0967 .0076 .068% .0994 .l002 1011 1020
t. N 1029 .1037 .1046 .1055 .1063 .1012 .l081 .1cE9 .1098 1106
0.12 NS 124 1132 N4 L1148 L1158 L1166 L1175 1183 L1092
0.13 11200 L1209 L1237 .1226 .1234 1243 L12S) L1259 L1268 .1216
0.14 ‘1284 .1263 .130) .1309 .1318 1326 .1334 .1342 .1351 .13%9
0.15 11367 1315 .1384 L1392 .1400 1408 ,)416 1425 1413 a4
0.16 11449 1457 L1485 .14)% 1481 .les9 149y 1506 1514 1522
0.17 | J1529 1537 .154% .1588 .156Y} :.1569 .1S77 .1585 1593 .1601
0.18 1608 1617 L1624 L1632 L1640 .1648 .1656 .1664 .167) 1619
6.19 -] T1eBY 1685 1708 L1710 L1718 1126 1133 1041 (1148 .17

0.20 1764 .1272 1779 .118) 1794 .02 L1810 .1817 . 1825 .lEx2
0.21 ;1840 .1 J1gss .1862° 1870 .1817 .85 w92 .1 1907
0.22 S1914 1922 .1929 L1937 1944 1981 1959 1966 .1973 .198]
0.23 .1988 .19 .2002 .2010 .2017 .2024 .203) .2039 .2046 2053
0.24 L2060 ,2067 .2015 .2082 . L2056 .2103 2110 .2117 .214
0.25 2131 L2138 L2148 .2152 .2159 2166 2113 .2180 .218) .2194
0.26 .| .2200 .2208 .2215 .2222 .2229 .2236 .224% .224% .2256 2283
0.27 .| .2210 .221) .2288 .2290 .2291 .2304 .2311 .23)1 .2324 233
0.28 233 2344 .235) .235) .23e4 ,237) .23 . 2391 .2
0.29 2404 2410 L2417 .262% .2430 2637 2443 .2850 .2436 2463
0.30 L2889 2415 2682 .2488 .24%% .2%01 .25 2574 .2520 .2527
0.3 2533 ,2539 .2546 .2552 .2558 .2%65 .257) .2%11 .2583 9%
0.32 12506 .2602 .2608 .2614 .2621 ,2621 .2633 .2(39 .2645 .265)
0.33 2657 2664 .2610 .2676 .2682 .2688 .2694 .2100 .2106 .2712
0.34 T2N8 2724 L2730 .2136 .2742 .2148 .21%4 .2160 .2166 .211)
-0.3% L2171 L2183 2188 .219% L2801 .2BOY 2 .2818 . .28

0.36 7835 .2841 .2947 .2653 .2858 .2864 .2870 .2875 .2881 ,2g8)
0.37 L2892 .2398 .2904 .2009 .2915 .2%20 ,2926 .2931 .2931 .98
0.38 2948 .2954 .29%9 .29E5 2970 .2975 .2081 .2986 .2992 .2997
0.3% .3003 .3008 .3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 3051

2

n f0d = AL (6-ar2) fébdz .

and a = A f /0.B5f'b.
sy c

w(1-0.5%u), where w = Pfy”.c

Design: Using factcred rotent Hu enter t&51€ with H“/-.pfébd?; find w and

corpute steel percentage p fran p = “f.c”:y'

-

Investigation: Enter table with w fron w = Pf,”:_.: find valve of "n’f.;bz

and solve for naminal mament strength, Hn.
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Ejemplo:
Disefiar la ménsula mostrada en la figura con las mfnimas dimensip

nes para goportar la trabe.

La ménsula se éncuenira en una columna de 35 cm. Debido al efecto
de contraccién y flujo plédstico restringidos se crea una fuerza-
de 9 ton. en el apoyo soldado. '

TRABE o )
f'c = 350 kg/cm” (peso norm

fy = 4200 *

DE 1s2° Cargas .

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

!\I

Célculo y Discusién ‘Referencia del
Reglamento
l.~ Dimensifn del apoyo basado en la
resistencia al aplastamiento de-
concreto de acuerdo a la seccién
10.15.
El ancho del apoyo = 35 cm.

;4 s - -
2.5 max. .
Vu
Nue R _3/8"
¥ Pl ———

AN

38
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C&lculos y discusibn.

Vu = 1.4 (10.9)41.7(17.0)=44.2 tons.
Vu s ¥ Pnb = v(0.85 £'c A,)

44200=0.70 (0.85) (350) A, = 208,3 A,
R, = 44200/208,3 = 212.2 cm? '

Longitud de apoyo = 212.2/35 = 6 om,

Usar un_aroyo de € X 35 cm,

Ruc = 1.7 (9.1)=15.5 ton.(como carga viva)

2. Determinacién de "a" con 2.54 cm. da -

holgura al final de la trabe. Consideran
do la reaccifbn a un tercio de la placa--

‘la apoyo.

a =2/3 (6.0)+2.54=6.54 om,

'ear un a = 7 cm.

3. Determinac:6n del peralte de la ménsu
la baséndose en rl diseno al limite por-

£ -

resistencia a2l cortante Vn.

Para f'c = 1350 Kg/cmz, Vn (max) = 56 bwd
Vo 5 ¥Vn = v (56 bQﬁ)
Se reguiere un peralte:

"d" = 44200/70.85 (56) (35)

Refercncia del
Reglamento

- 10.5
9.3.2.‘

11.9.3.4

11.9.3.2.1

39



Célculo y discusidn.,

d = 26.5 om.
Suponiendo varillas§g8m8s la tolerancia

h=26.5+ 2.5 = 29 cm,

Usar h = 30 cm.

Para el disefic d=30=2.50=27.50 cm.

a/d = 0.26,

4. Determinacién del refuerzo por cortap
te-fricecidn Auf.’

Auf = —Yu__ . 44200 = 8.8 cm.

Yy fy A 0.85(4200) (1.4)

5. Determinacibén del refuerzo por momen=
to Af.
Mu=Vua + Nuc {(h-d)
=44200(6.54)+15500(30~27.50)=327,820Kg .cm
=3.28 Ton. m.

Utilizando un mé&todo ordinﬁrio de flexién
para el calculo de Af o usando conservado
ramente jd = 0.9 4. - -

Af = 327820 = 3.71 cm?
0.85(4200) {(0.9) (27.50)

Nota: Para todos los.cdlculos se ha utili

zado ¥ = (.85

40

Referencia del
Reglamento

11.7.4.1
11.7.4.3

11.5.3.3

11.9.3.1



¢dlculos y discusibnm, . ‘Referencia del
Roeglawcnto

6. Determinacifn del refuerzo por tensidn

directa.
An 11.9-3.‘ v
An = Nue 15500 = 434 bmz
yiy 0.85(4200)

7. Determinacifin del refuerzo por tensibn

primaria.
As ‘11.9.3.5

(2/3) Auf = (2/3) B.B = 5.9 cm?

Af = 3.71 em? < (2/3) Auf
As=(2/3)Auf + An=5.9+4.34=10.24 cm?

Usar 2 § B 11.9.5

Veiificncién dal refuarzo minime As -
pmin = 0.04(f'c/fy)=0.04(350/4200)=0.003
Asmin=0,003(35) (27.5)=2.88 em2.¢10.24

B. Determinacién del refuerzo por cor-- *1.9.4

tante Ah . —

.

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

Usar 3 Estribos § 3 (Ah=4.26 cm?)

Distribuir los estribos en 2/3 & adyacen

tes a As.
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Fiemplo de muros.

Un muro de carga soporta un sistema de pisc a base de vigas “T" prc
fabricados separados 2.40 m.. El alma de la seccign "'*" eos de 20 cm.
y §stan apoyadas por completo en el mdro. La altura del muro es de-
4.60 m. y se encuentra contraventeado lateralmente como se mucstra-

en la figura,

TRABE “T"
/
Datos de Diseio . T
Reacciones:
K MURO
PcM-= 12.7 ton. N\ o
: N v
Pcv = 6.4 ton.
' 2
f'c = 280 kg/cm
fy = 4200 itg/t:ru2 B S L
Cdlculo y discusién Referencia del
: N Reglamento
El srocedimiento general de disefio es de supo
ner un espesor del muroc h, despuéE-comprobar-v
lo con las condiciones de carga. -
1. sSelecciones del espesor h
h > 1u/25 pero no menor de 10 em. 14.5.3.1

> 4'6/25 = 0018 mo

Se probars con h = 1§ cm.

Ja
W
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Refercenn:te

Cdlculo y Discusibn Keglamente

2. Cilculo de la carga factorizada

Pu = 1.4D+1.7L Ec.(9~1)

1.4(12.7)+1,7(6.4)=28.7 ton.

3. Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto.
Supondremos un valor de ancho del alma-
igual a 17.8 m.
Area cargada = A, = 17.8(19)=333.2'cm2
Y (0.85 f'cA,) = 0.70(0.8B5) (280) (338.2)
= 56344 Rg. = 56.3 ton,

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento

correcto)

4. Cé&lculo de la resistencia del muro
La longitud horizontal efectiva del muro- 14.2.4
por viga "T" estf controlada por el ancho
de apoyo del alma de la viga m§s 4 veces-
el espesor del muro. 17.B+4(19)=93.8 cm,
La distancia entre "T" es mayor gque los =
93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso

¥Pnuw = 0.55 ¥£'c Ag [1- (X152 Ec. (14-1)

32h
: _,0.8x460, 2
0.55(0.70) (280) (93.8) (19) [1- (33 3gy ) * )

121.740 Kg = 121.7 ton.

Pu<¥Pnuw

28.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro
h=19 cm. es suficiente para sopor

tar un posible efecto de excentri



Ejemplo de Zapatas:

Dr:terminar el espesor de la losa de la zapata gque se muestra cn la

figura: '
f'c = 210 kg/cm?
Pu = 435 ton,
qs = 27.9 ton/m? : -
400
l_ )
I 1 .
b, Poro occidn en
! dos direcciones t
l 78 ¢+ ¢ | o ) '
|
o L~ 14
g _1EZ s
JIL S b, Pora accion de
v : trabe
]j | $ 1
Cdlculo y Disedio Referencia del
reglamento
Determinar el peralte para resistir el 11.11
éortante sin refuerzo. Debe investigarse
la accidédn de viga y la accién en dog di=-
recciones. Supondremos un espesor total-
de 84 cm. & = 70 cm, _ -
1. Acci6n de trabe , 11.11.1.1
Vu 5 ¥vn Ec{ll-1)
Vu 5 v(0.53 VE'c bud Ec. (11-3)
Vi = 27.9 (4.0) (1.80-0.35) = 162 ton
bu = 4.0 m.

Vu § 0.85°(0.53) Y210 (400) {70) = 345 ton 45



C&lculo y Discusiln neferencia de

1cglamento

162 < 345 ton

2. Accifn en las dos direcciones 11.31.1.2
Vu £¥Vn =c (11.1)
Vu s¥(0.27) (2+4/Bc) vI'C bod - ' Ec (11.36)

pero Vc no seri mayor que 1.1.¢f'c bod

Vu = 27.90 (16.00 - 1.5 x 1,0) = 405 ton
bo = 2(1:50)+2(1.0) =5 m. i
8c = 75/30 = 2.5

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

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

Por lo tanto el peralte'de 70 cm, eé adecuado

para resistir el cortante,

15
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C4lculo y Discusibn

Reglamento

C&lculo de la cérén factorizada
Puw= 1,4D+1,7L _ Ec.[8~-1) °*
- 1.4(12,7)+1,7(6.4)=28.7 ton.

Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto,
Supondremos un valor de ancho del alma-
igual a 17.8 m,
Area cargada = A, -'17.8(19)-338.2'cm2
Y {0.85 £'cA,) = 0.7Q(0.85)(280)(333.2)

» 56344 Xg. = 56,3 ton,
28.7 < 56.3 ({(resistencia al aplastamiento

correcto)

Cé&lculo de la resistencia del muro
La longitud horiszontal efectiva del muro- 14.2.4

por viga “T" estf controlada por el anclio

.de apoyo del alma de la viga m8s 4 veces-

el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm,

La distancia entre "T" es mayor que los =

3.8 cm., por lo tanto no rige ew este caso .

0.55 v£'c Ag [1- (XiE)%y ' TEc.. (14-1)

(333)
°'55‘°'7°’(29°"93-9’l191l1-t§5%§§%9)’1

‘}'Pnu

= 121,740 Kg = 121.7 ton.

Pu<¥Pnw
*8.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro
h=18 cm. es suficiente para sopor

tar un posible efecto de excentri A

Referencia del



Reeleroncia Je.

Cdleculeo y Discucibn
: Reglamento

cidad de carga,

S. Secleccifin de refuerzo

Proporcionande refuerzo en una sola cara

Acerc horizontal As=0.0020x19x100=3.8 cmzlm., i 14.3.3 '
Acero vertical As=0.0012319x100-2.30m2/m. 14.3.2
§ = 3h, pero no mayor a 45 cm. - 7.6.5

= 3x19 = 57 > 45 (5=45 cm)
horizontal As - usar § 4 & 30 cnm.

vertical As - usar § 4 @ 45 cm.
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CONSIDERACIONES GENERALES
Esencialmente el disefio de columnas consiste en seleccionar una seccion traqsvcrsal
v un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soporiar una comoinacion
requerida de la carga axial factorada P, v un momento factorado (primario} M. ademas
de tomar en consideracion la esbeltez de la columna (momentos secundarios).

L2 espellez de la columna se expresa en términos de su relacion de esbeltez
ﬂ;
r
en la que:
k es una factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones laterales ¥
rotacionaies en los extremos de la columna, :

]

} es la longitud entre los apoyos de dicha columna, y, .
r os cl radio de giro de la seccion transversal de ia misma columna.

Para propositos de disefio. el término columna cona se utiliza para designar una
columnz aue ttenc una resistencia igual a la calculada para su seccion transversal,

empicando las fuerzas v momentos obtenidos de un anélisis para la combinacién de

fiexton + carga axial.

La columna esbelta se define como la columna cuya resistencia se reducc a causa de
las derormiaciones de segundo orden (momentos secundarios).

Mediante estas definiciones, puede considerarse que una columna con una relacion
de csheliez dada. para un cierto conjunto de restricciones, puede disefiarsc como columna
corix. o1 como columna larga para otro tipo.

Mcdiante el uso de concretos v refuerzos con mavores resistencias. asi como con los
mciodos de disefo mas precisos. es posible obtener secciones transversales de menor
tamany. dando por resultado eiementos estructurales mas esbeltos.

Por io 1anto. en ¢l disefio de columnas. una consideracion de gran importancia, es la
de conlar con procedimientos de disefio confiables v racionales para tomar cn cuenta la
esbelies Gu estos ciementos estructurales.
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Ejemplo de aplicacion del disefio de elementos cortos sujetos a flexo-
compresion, en los cuales no es necesario tomar en consideracion los
efectos de esbeltez.

Diséfiese una columna rectangular armada con estribos. Definase ¢l refuerzo
vertical para una carga muerta de 160 ton y una carga viva de 110 ton. Los momentos de
carca muerta v viva aplicados en el extremo superior de la columna tienen ur valor de
13.00 v 10.00 ton-m, respectivamente, respecto al eje fuerte. Supdngase que los
momentos en el extremo inferior son la mitad de los aplicados en el extremo superior.
Respecto del eje débil los momentos son insignificantes.

La columna tiene una altura libre entre apoyos, de 2.30 m, en ambas direcciones, y
respecto del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje debil
lo hace en curvawra sencilla. Utilicese un concreto f, = 300 kgicm® ¥ un acero de
refucrzo. con f, = 4,000 kg/cm?. El marco del cual forma parte la columna sc cncuentra

atizsado (no experimenta ladeo).

El proceso de disefio se desarrolia de conformidad con las N.T.C. para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto, del Reglamento de Construcciones del D.F,

Las cargas para disefio valen:

P, =1.4(160+110)=378.00 ton

R.C.D.F. Ar. 194
M, =14(135.00+10.00)=32.2 ton-m "

Esbeltez de la columna. Seccion de 1a misma

Verifiquese la esbeliez de la columna. Supéngase una columna con dimensiones de
33 por 60 cm.

La seccion 1.3.2.b) de las NTC, establece que en miembros con extremos
restringidos lateralmente (que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos
de esbeliez cuando la reiacion entre Ia longitud efectiva y el radio de giro » de la seccion

[ M.

considerada. sca menor que 34 - PL ) El cociente es negativo cuando cl elemento

2

sc ﬂg\tona en curvatura doble v positivo cuando lo hace en curvatura sencilla. M, es el

maye
#es g l0s momentos ¥ A, cs ¢l mener dc los que actian en los cxtremos de la
COHH‘I‘HT;\

El concepio de los efectos de esbeltez se tratara con mayor amplitud mas adelante,
€N una sesion especial sobre el tema.



a. Esbeltez respecto al eje débil (35 em)
k = 1.0 por tratarse de un elemento a compresion que no experimenta ladeo
(AC110.12.1)

r=0.30035)=105¢cm |

K, _1.0(230)

[T

r 10.3

=21.90

Con momentos respecto al eje débil insignificantes, supongase Af,/Af, =1.0
Para considerar la esbeltez:

ﬂ- <34-12(1.0)=22 en curvatura sencilla
.

Por lo tanto: respecto al eje débil no es necesario tomar en cuenta ia esbeltez
b. Esbeltez respecto al eje fuerte (60 cm)

k=1.0

r=0.30(60) =18

MM, =-05
Kl 1.0(230)

r

=12.78 < 34-12(=0.5) = 40

Por lo tanto: pueden despreciarse los efectos de esbeltez respecto al cjc fuerte

3. Caiculo del acero de refuerzo
a. Porcentaje de refuerzo minimo y maximo

En la scceion 4.22 de las NTC para concreto, se establece que el porcentaje de
rcfuerzo no debe ser menor a2 20/f, ni mayor al 6 por ciento. El namero minimo de

varillas es de 6 en columnas circulares y de 4 en columnas cuadradas o
rectangulares.

b. Esifuerzos y moduio de elasticidad de los materiales para el diseiio

Para el disefio se utihiza:
f =038/ Ec. 1.7 de la seccion 1.4.1.b de las NTC
Para usos estructurales, el concreto clase | debera tener una resistencia minima:
S, =250 kgicm*® seccion 1.4.1.b de las NTC

,
v



El modulo de elasticidad del concreto clase 1, se estipula igual a

14,0007, (1.4.1.d de las NTC), en tanto que el médulo de elasticidad del acero e

casi siempre igual a:
E, =2,000,000 kg/cm?

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia:
f. =4.000 kg/cm? (Seccion 1.4.2 de las NTC)

c. Factores de reduccion de la resistencia
De conformidad con la seccion 1.6 de las NTC, los factores de reduccion de

la resistencia que se deben emplear, son:

e Paraflexion: F, =0.9
e Para conante y torsion: F, =0.8

Para flexocompresion, el factor de reduccion de la resistencia vale 0.8, si ¢l
nucleo estd confinado por un zuncho,'y 0.7 si se colocan estribos ¥ la falla de la
columna es en compresion.

4. Utilizacion del diagrama de interaccion del D.F.
Supongase que se utilizan varillas del #10 (1.25 pulgadas)

a. Calculo del parametro d/h. Para el peralie de 60 cm.

d = peralte total - recubnimiento libre — el diamctro del estribo — % del
diametro de la varilla =60 -1.5-0.95-1.59=5596 cm

El cociente d/h = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza el diagrama de interaccién para
dih =095

5. Diagrama de interaccion
Hav varias formas de ingresar al diagrama-de interaccion. Una de ellas es la de
calcular ios valores de:

i\.= P: - }. Rz___gr—_
Febh [ Fohh? f

expresionces en las cuales by 4 son los lados menor y mayor de la columna; para
columnas con refuerzo transversal de estribos, ¢l factor de reduccion F, =0.7;y

£ =0.85(0.8) 1. =0.85(0.8)300 = 204 kg/cm?



Reemplazando valores, se obtiene que K = 1.26 v R = (.18, en cuva interseccion s¢

encuentra g =0.71.
Ahora,

VAN
9=p7 =

donde A, es el area de acero de la seccion de concreto.

Reemplazando: si g= p% =0.71
204 -
entonces: p=0.7] 2,000 =0.0362 =3.62%

Lo anterior significa que el area de acero necesaria es el 3.62% del area del
concreto:

A, = p(bh) = 0.0362(35)60 = 76.04 cm?

Ocho varillas del #10 (1'% de pulgada) tienen un drea de 63.52 cm?, en 1anto que 10
varillas del No. 10, tienen un area de 79.40 cm? Se requiercn, por consiguiente, 10
varilias del #10.

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de interaccidn. es el de calcular el

parametro ¢/h, donde c. es la excentricidad de la aplicacion de la carga, la cual se obtiene

dividiendo el momento A, entre la carga axial P, . En efecto:

5
e M _ 330 44
h  Ph 378(10)°60

En la interseccién de %:0.14 con K = 1.26, se lee nuevamente g = 0.71, y

descendiendo hasta la abcisa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniéndose los
misimo valores que ¥a se habian determinado previamente. Con este valor de R, puede

calcularse A, v compararlo con el propuesto para el disefio. En caso de que este valor
caiculado sea mayor que el momento dltimo de disefio, se verifica que el area de acero

caicuiada resulta correcta. De otra forma. habra que incrementar la cantidad de acero o

¢l tamano de la seccion de concreto. v efectuar una nueva secuencia de disciio con los
nucyos valores.

6. Porcentaje de refuerzo

E! porcentaje efectivo de acero suministrado, vale:

. A 79.4
== 27— 3.79% > 3.62% :
p bk 35(60) 3 o> 3.62% requerido

a Refuerzo maximo v minimo

1



) ¥4

El porcentaje minimo admisible de refuerzo es:

P = _2f9 - 2"2(')%6 =0.005 = 0.5% <3.62% ... correcto
¥y k

Isic altimo porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de retfucrzo que
usualmente se utilizan en la practica, pero atin asi es menor al maximo permusible del
6%. E! numero de 10 varillas colocadas es, por supuesto, mayor al mimme de <
necesarias en una seccion transversal cuadrada o rectangular.

b. Componarﬁicnto de la columna segin las cargas aplicadas y la seccion dada

Por otro lado, de conformidad con la zona donde se ubica la interseccion de & con
los demas parametros calculados, incluyendo R, es factible percatarse de que la falla de
la columna tendria lugar en la zona de compresion, por lo cual, el valor de 0.7 adoptado

para c! factor de reduccion F, es correcto.

7. Refuerzo transveral

2. Separacion de los estribos
La seccion 4.2.3. de las N.T.C. sefiala que la separacion de los estribos no sera
mavor a:

850 .. . .
. —5_= veces el diametro de la varilla longitudinal;

e 48 veces el diametro de la varilla del estribo; ni
+ }a mitad de la menor dimension de ia columna

Efcctuando operaciones:

-=8§)== 1544;x3.8lem=51.21cm;
{4,000
48 (0.95) =45.60 cm;
0.5(35) =175¢cm rige

Debera entonces colocarse estribos del #3 @ 17.5 cm de separacion

b. Separacion en la zona de las juntas
La separacion midxima se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una
longnud no menor que la dimensidn transversal maxima de columna. 1/6 de la altura
libre de esta, ni que 60 cm, arriba v debajo de cada union con trabes v losas, medida a
parur del respectivo plano de interseceion. En este caso:



o Lamayor longitud transversal de la columna es de 60 cm
* 1/6 de la altura libre = 38 cm
e 60cm

Por consiguiente, la dimension que nge es la de 60 cm

¢. Detalle de la colocacién de los estribos
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longiudinal de
esquina ¥ una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soponc lateral
suministrado por el doblez de un estribo con un dngulo intemo no mayor de 135 prados.
Ademas. ninguna varilla sin soporte lateral debe distar mas de 13 cm d= una vanlla
soportada lateralmente.

35

R

—yes

1

SV

T pr——— g
&
o

:

——

(
i.

s rm e ————— e ————— e = e

r .-
[}
.
%' |
-~

- 13



i
g

e/h = 0.05,0.10

P (max) |
n

1
e 4
~2

"o GINERAL D LA INTERACCION NE LA RESISTENCIA CARGA - MOMENTO.

14



- |~ w. : 5_, 0
,p/lx/ 9 J o) .w.om %H%.L.M MW
hq/ ) 4 nﬂ : M.M TR .uw..m.‘u s BT
TRl T TR ] & ¢
N O i) 5 T AR S Ra R
[ aehagvanaagenlRRCa/inas
e e R B
w i 4 \ NN .\.HWHN«-
N w4l T Y .L,.,_n.w.,....,m ML
P NN Pl
- .o.._.%.. : . J° NY Kx :

N
AN G

: i
e e

o
et R i)

—r ) —

A

Ay: Arec lolol de refuerzo

":0.851

<

HGyS JHANOD o ——- _il..l..w HOISHITL

> 250 kg/em?

-
4

Jie:  sit

'.
L
i250

(1.05-

fe

si fo = 250kg/em?;

M s Momento flexiononte de diaeho

e

P, :Corgo oxtol de diseno

Fig 8

15



JINTE TRASUAA
pans 30D ¢

GANCMOS -
LDS ANILL

D"""ﬂ‘" — 1R+ 2D

ANILLDS DE JUNTAS CON SEPARACION
"20° CUANDD EXISTAN VIGAS EN LDS
4 LADOS DE LA COLUMNA, PARA OTRAS
CONDICIONES, PONER ANILLOS CON

40.0 oms.
(HIKINO]) ., .
SERARACION "o . -
2
. 4 " sk CLUANDO LA CONTINUDAD [E LA
4 o s SE LDGRA MEDIANTE SOLDADURA
s _meat : p POSITIVOS MECANICOS, DEBERA TRASLA-
y « 7' . pARSE A CUALDUIER NIVEL KO MAS DE
ESTRLSOS mu:;; colv ™ 0 "CUARTO DE LAS VARILLAS, Y- LA
COLUMNA : DISTANCIA ENTRE LDS NIVELES DE TRAS-
LAPE DE VARILLAS ADYACENTES, WNO
DEBERA SER MENOR A 30,0 cma,
= . :
w'pdt
I S g —‘r
0 ¢ SEPARACION DE LDSANILLN'Y GANCHOS SUPLEMENTARKC
he DIMENSODN MAXIMA OFE LA.COLUMNA, PERO NO MENO
r _ﬁ.o cmma. O UN SEXTO DE LA ALTURA LIBRE DE |
T 60" COLLIMNA . o
DETALLES TIPICOS DE COLUMNAS RECTANGULARES DE
" ESTRIBOS PARA ESTRUCTURAS DUCTILES QUE RESISTEN

MOMENTOS



4 vorllios 6 wvorilias B wvarilins

TODAS 1LAS VARILLAS
DEBERAN LLEVAR _
ESTRIBOS O ANILLODS
CUANDO MENDS DEL
No- 2, PARA RESTRN-

GIR EL PANDED.
o 1/51 ﬂ DICHOS ESTRIBOS
|

DEBERAN ESPACIARSE
NO M2S DE 6 9 DE
LA VARILLA LONGITU-
DINAL, 48 & DE LA
VARILLA CEL
O LA NENOR DINEN-
SION DE LA COLILIMNA,
[ ADEMAS LA DISPOSI-
e__in____ O 0O CiON € LDS ESTRIBOS
) SERA DE TAL FORMA

Y

QUE CADA VARILLA .
N o LONGITUDINAL TENGA : .
_ N SOPORTE LATERaL & vorillas
0ADO POR EL DOBLEZ

DE CUALQUIERA DE LOS

ANILLOS CcON UN

ANGULO INTERND

MENDR O IGUAL A

1369 ESTAS SUEREN-

CIAS RIGEN TANTD

10 varillas

PARA EL USD DE

: PAOUETES £ VARILLAS - :
‘5 ﬂi—@ COND PARA EL RSFUERID ﬂ
\

NORMAL ,

1]

I

100

<D
“

n

P
Sl
-

o |

14 varlllos : 16 wvorillas

Fig. A-20

TIP0S B= REFUZRZ0 TRANSVERSAL EN COLUNMNAS
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X

New Fig. R21.4.4 -- Example of transverse reinforcement in columns
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En resumen. se tiene que:

a)

b)

c)

di

- el

En las columnas que estin contraventeadas (sin ladeo), la longitud efectiva /, se

—

encuentra entre = v /,, donde /, es la longitud no soportada entre los apovos

de la columna:

En las columnas que no estan contraventeadas, la longitud efectiva / es siempre

mavor que ia longitud real de la columna [, y puede resultar 2/, o0 mas. En tal
caso. un valor de k menor. que 1.2 no se considera razonable

El uso de los nomogramas anexos, permite una determinacion grafica de los
factores de longitud efectiva para los marcos aticsados (sin ladeo). o no atiesados
1con ladeo), respectivamente

Si ambos extremos estan empotrados o casi, entonces ¥ =0, y £=0.5.

St ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una minima
rioidez a la rotacidn. o se aproxima a ¥ = o , entonces &k = o,

S>: 4MDOs exiremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces W =0, y
k=1,



i s:::ll:nl?ndn

Medla ondo

u-n—o{fal
4 (Media onda

A= seneidal)

Medio ondo
sencidal

(b)n=2.k¢=&t

Morcos controventeados contro el lodeo

>
“

! T
(Media onde

i noldo!
_.t:. ) ‘ % (Media ondo

i (Medio ondo senoidal)
xunoldnl)

- .
() m=1, kt=t (n=% .k =2

tongltuces efactlvas de
columnos idepiizados Marcos con liberted para experimentor ledes

23



24

Estodos de equliibric {s) Estoble (b) MNeutra (e) tnestabls
4 P
]
a -
\ x
) ¢
/ - y M
f
{a) Columna (b) Diagrama de Cuerpo Libre
Pondes de ung coiumna ns 1 ns 2 n=3

blarliculoco
{c) Himare de medias ondas sencldales

tg?ugrlrli:g' elecliva de (o) {b) (c)



oD
oD
50 0 2 T 10 £ 500
10.0 3 4 —10.0
5.0 — 5.0
3.0 — —T-08 - 3.0
2.0 — -+ — 2.0
——0.8
1.0 — b— 1.0
o.g— 4 — 0.9
0.6 — —~ 0.8
0.7 — — 0.7
6.6 — —+07 — 0.6
€.5 ~ 0.5
0.4 — 1 = 0.4
0.3 — — 0.3
0.2— T e — 0.2
—t -
0. — —t — 0.}
O — —— 0.5 - O

Va

(- -~
100.0 —
50.0
30.0-

20:01

10.0 _]
8.0

1.0

lllll

[ W . | l i
¥ T

|
I
v

IR ERE

I

I

-T

lTr'l

2.0

1.0

v

H = kH
L y B son ios extremos oe io columno

. . . . F
cociente de 2(1/L) o< los columnos, entre 2{l /L) de los miembros de fiexion
gue llegon o un extremo de uno columng ,en el plono consigerodo

facT)

Fig 1. Nomoaramas paoro determinar longitudes efectivos,H'. (DF)
ge miempros 0 ilexocompresion -



24

EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD CON EL
CAPITULO 10 DE ACI 318-99 ‘

10.10. Efcctos de esbeltez en los elementos a compresion

En 1993, el reglamento se modifico para especificar que en lo sucesivo los cfectos de
esbeliozse tomen en consideracion por medio de un analisis de 20. orden (10.10.1). 51 se
toma ¢n cuchta que los procedimientos de computacion ¥ muchos programas cxistenies
son ahora capaces de realizar andlisis de 20. orden, se justifica esta disposicion del ACI
318-93. la cual continda vigente en 1999.

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal v como ha ocurrido en versiones
previas del reglamento, se permiten, en 10.12 ¥ 10.13, los métodos aproximados que
determinan un momento de disefio amplificado mediantc un factor &. para tomar cn
cuen:a la esbeliez del elemento en consideracién.

En ia presente revision del reglamento, se establece en forma mas explicita que en las
versioncs anteriores. la diferencia entre los marcos no contraventeados. (que ahora se les
liama “con ladeo™). de los contraventcados, (que ahora se les llama “sin ladea™). En
ambos casos se especifican limites para los efectos de esbeltez.

Se establecen limites inferiores para la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse
los momentos de segundo orden v solo deberan considerarse las cargas axialcs v los
mon:zitos de primer orden para el disefio como columnas “cortas.”

Cuando sc tienen relaciones de esbeltez moderadas. es permisible la determinacion de los
momentos amplificados mediante los procedimientos aproximados quc s¢ mencionan en
16.12 % 10.13.

En ias columnas con relaciones de esbeliez alias, se requiere un analisis de segundo orden
que rcsulte mas preciso (seccion 10.11.5) v que tome en cuenta la nolincaridad del
material v el agrietamiento. los efectos de la curvatura del elemento. la distorsion lateral
waritic. la duracion de las carpas. la contraceidn v la fluencia (flujo plastico). asi como la
interaceion con ia amentacion Los limites que se establecen en 10.12.2 v 10.13.2 para
marcos. sin ladeo » con ladeo. respectivamente, se resumen a conlinuacion:

Marco con lageo Marco sin ladeo
tsin contraventear) (contraventcado)
si klvr<lZ Se desprecia ia . < -
" iy si ki fr<34-12(M /M,
[ —
LISkl €100 Metodos si 100 2 ki, /r > 34-12( M/ M,)
- aproximados
Lo
s1 ki /r>100 = Analisis P-A si kil ir>100
—




Donde:

N v M; son respectivamente, cl menor y el mayor de los momentos factorados
en los cxtremos de la columna. M, es positivo si ¢l clemento se fiexiona cn curvatura
sencilia v ncgativo si lo hace en curvatura doble; en tanto que M; siempre scra positivo.

h. €s el factor que determina la longitud efectiva del elcmento en fiexo-
compresion. El factor k se determina de conformidad con 10.12. calculando las
expresionss que se presentan en R10.12, o por medio de los nomogramas de Jackson v
Moreiand. que permiten calcular dicho valor de k, para columnas de seccion consiante en
un marco

¢ ¢s cf radio de giro de la scecion del clemento en flexo-compresion
{ cs la longitud fuera de los apoyos, del elemento en flexo-compresion

10.10.1 Excepto con lo permitido en 10.10.2, el discfio de los elementos a compresion.
las vizas de restriceion y otros elementos de apoyo. se basara en las fuerzas v momentos
faciorados a partir de un analisis de segundo orden. considerando la no linearidad v el
agrietamiento del material, asi como los efectos de la curvatura del elemento v la
distorsion lateral (driff), la duracion de las cargas. contraccion vy flujo plastco. v la
interaccior. contla cimentaciéon. Las dimensiones de la seccion transversal de cada
clemento que sc use en el andlisis estaran dentro del 10 porciento de las dimensiones de
los cicmentos mostrados en los pianos de diseno. o decberd repeursc ¢l analisis
proponicidose nuevas secciones de los elementos.

Comemario® Las disposiciones de la seccion 10.10.1 para los efectos de esbeltez en los
eiementos a compresion se revisaron en 1993, para reconocer el uso de'los analisis de
secundo oraen v para mejorar la distincion entre los marcos con ladeo v sin ladeo.

Se aclara ¢! uso de los marcos no contraventeados que experimentan ladeo v los marcos
contraventzados que no experimentan tadeo.

10.11. Momentos amplificados

10.11.1 Las cargas axiales factoradas P, los momentos factorados M; v M. en los
extremos e fas columnas v cuando se requieran, las deflexiones laterales rclativas A, en
¢l enuepiso. se calcularan utilizando un analisis elastico de primer orden donde las
propicdadss de la secciones se determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas
axiaies. 1o presencia de las regiones agrietadas a lo largo del miembro. asi como los
cleclos de la duracion de las cargas. En forma alternativa se permitira ol uso de las
siguicnles propiedades para los clementos de la estructura:

27
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a) El modulo de de ia seccion 8.5.1: para

elasticidad concreto de peso normal
E, =15000/f, -
b) Momentos 2e inercia: »

Vigas 035 1¢
Columnas 0.70 g
Muros - sin agrietar .70 1g
agrietados 035ig
Placas y losas pianas 25 1g
c) Area 1.0 Ag

Los momentos de incrcia se dividiran por (1 + By), donde Pg:

a) Para marcos sin ladeo:
_ carpa sostenida axial maxima factorada
p= carga axial maxima factorada
b) Para marcos con ladeo. excepto a lo requerido en c):
_ cortante sostenido maximo factorado en un entrepiso

b=

conante maximo factorado en ese entrepiso

¢ ¢en la vertficacion de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cabo de conformidad
cor: 10.13.6;

carra sostenida axial maxima factorada

iy

carga axiai maxima factorada

10.11.4 Los marcos sin v con ladco

- En las estructuras rcaies no existen las condiciones perfectas “con ladeo™ o “sin ladeo.™

Si mediame una inspeccion no es posible determinar con precision si ¢l marco estao no
conwraventeado. las secciones 10.11.4.1 y 10.11.4.2 proporcionan dos formas para
detcrnunar la condicion del marco. De conformidad con 10.11.4.1, una columna que
formia parte del marco se considera contraventeada (sin ladeo). si los momentos en los

.extremos de ella, debidos a los efectos de segundo orden, no sobrcpasan el 5 por ciento

dc los correspondientes momentos de primer orden. De acucrdo con 10.11.4.2, se puede
suponer que un entrepiso del marco no experimenta ladeo, si:

SPA
Q= Zl—,—- <0.05 Ee. (10-7)
en a quc:
Q = indice de estabilidad en un entrepiso
e, = carga verucal factorada total en el entrepiso it-
Vi = cortanic total en el entrepiso



B = deflexion relativa de primer orden entre los extremos superior ¢
inferior del entrepiso, debidaa V,
! = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del

3

marco

10.12.2.'En los marcos sin ladeo se permitira despreciar los efectos de esbeltcr para los
ciementos ¢n compresion que satisfapan:

Mo csa-12(mm,) Ec. (10-8)
p

donde el término [34 -12(M,/M,)] no se tomard mayor a 40. El término My/M: es
positivo si la columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexiona en
curvatura doble.

10.12.3. Los elementos en compresion se disefiaran para la carpa axial factorada P, v el
momento M, amplificado por los efectos de la curvatura, como sigue:

M, = 5,,My Ec. (10-9)
en iz quc.
8y, = .___C'; 21.0 Ec. (10-10);
T 0.75%,
21
p=E Ec. (10-11)
(kY "

El sc tomard 1gual a:

£y (O2Ed; < Edtye)

Ec.(10-12
1+PBg ( )
0.4E1
o El= ——£ Ec. {10-13)
10.02.5.1 En los elementos sin cargas wansversales entre los apovos. C,, Se tomard
como
. M,
Con=0.6+0 4’-“;20..: Ec. (10-14)

donde M4/M; es positivo si la columna se flexiona en curvawra scncilla. En los
MuICMBros con cargas transversales entre los apoyos, Cp, se tomara igual a 1.0.

10.12 5.2, El momento factorado M, de la ec. (10-9) no se tomari menor a

M,,. =P(0.6+0.012h)  Ec. (10-15)
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separadamente alrededor de cada uno de los ejes. donde 0.6 v h estin ¢n cenumetros. En
los elementos en los que Ma.min excede My, el valor de Cp, de la ec. (10-14) se tomard, ya
sea. icual a 1.0. o se basara en el cociente de los momentos calculados M, y M:.

10.13. Amplificacion de momentos — marcos con ladeo
El discho por esbeltez de los elementos con ladeo se reviso en ¢l Reglamento dc 1002 E}
proccdiniento revisado consiste de tres pasos:

1) Sc calculan los momentos amplificados 8,M,. Esto puede lievarse a cabo de tres
maneras difcrentes:

Primero. se podra utilizar un analisis elastico de segundo orden del marco (10.13.4.1).
Secundo. podra utilizarse una aproximacion de dicho analisis (10.15.4.2).

l.a tereern alierpauiva es la de utilizar el amplificador de ladeo 6, de las cdiciones
anteriores del reglamento (10.3.4.3).

2) Los momentos amplificados de ladeo &M, se suman al momento no amplificado sin
ladeo M,. en cada extremo de cada una de las columnas (10.13.3). Los momenios sin
ladco sc podran calcular utilizando un anilisis elistico de primer orden.

10.13.1. En los elementos a compresion no contraventeados contra el ladeo. el factor k
de longiud efectiva se determinard utilizando E e 1 de conformidad con 10.11.1 v sera
mavor que 1.0,

10.13.2. En ios elementos a compresién que no estén contraventcados contra ladeo, los
efecios v la esoelicz se despreciaran si kly/r es menor que 22,

10.12.> Los momentos M, v M. en los extremos del elemento en compresion se tomaran
como, '

M|=Ml,,,"5,M1; EC(!O'IG)
M-=M., = 5Ma, Ec. (10-17)

donda. o.M, v 8.M;, sc calcularan de confornudad con 10.13.4.

IC i3>~ Los momentos de ladeo amplificados 5,M, se tomaran como los momentos en
los cxtremos de la columna. caiculados utilizando un andlisis elastico de scgundo orden,
basade en la nigidez del miembro dada en 10.11.1.

10.1>.4.2. En forma alternativa se permitira calcular 8,M, como:

. M.
o,M,=I-$aM$ Ec.(10-18)

Si &, calculado de esta manera excede 1.5, 3,M, se calculard utilizando 10.134.1 o.
10,15 <3



10.13.4.3. Alternativamente se permitird calcular los momentos amplificados de ladeo
oM, como:

B M, = — > M, Ec. (10-19)

1 _____E Py

T0.53F,

dondc =P, es la suma de todas las cargas verticales en el entrepiso ¥ TP es 2 suma de
todas las carpas de las columnas que resisten ladeo en el entrepiso. Pc sc caicula
utilizando la ecuacion (10-11), donde K se obtiene con 10.13.1 ¥ EI de la ecuacion (10-
12) o la(10-13).

10.13.3. Si en un elemento a compresion:

Ec. (10-20)

el momento maximo ocurrira entre los extremos de las columnas ¥ cn cse caso. Mz se
deberd amplificar mediante el amplificador para marcos sin ladeo de la ccuacion (10-10).
de Iz stouiente manera: »

&g

’

M =6 M. =i- C.}) (M, +6.M,)) Ec. (10-9)
1_ M
L 05P

‘Entonces. 12 columna se disefara para la carga axial factorada P, v ¢l momento M,

caiculado utihizando 10.12.3. en que M, v M; se calculan de conformidad con 10.13.3.

Py como se define para la combinacion de carga en consideracion, v k como sc define cn
10128

Se consigerard la resistencia v la estabilidad de la estruciura en conjunto. ante cargas
gravitacionales. como sigue:

10.15.6. En adicion a los casos de carga que comprenden cargas latcrales. sc considerari
la resistencia v la estabihidad de la estructura en conjunto bajo carpas gravitacionales
facloradas

ay Cuando o.M, se calcula a parur de 10.13.4.1, ¢l cociente de las deflexiones
latcraics ¢z segundo orden por las deflexiones laterales de primer orden, con 1.4 veces la

carpa mucria 1.7 veces la carga viva, mas la carga lateral aplicada a la estructura, no
excedera de 2.5,

A
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b)-Cuando &M, se calcula a partir de 10.13.4.2, el valor de Q calculado utilizando
TP, con 1.4 veces la carga muerta mas 1.7 veces la carga viva, no excedera de 0.60.

¢} Cuando 8,M; se calcula a partir de 10.15.4.3, &, calculado utilizando IP, v
TP, correspondiente a las carpas factoradas muerta y viva, serd positiva ¥ no excedera dc

s

-

En los casos a), b). v ¢), Bg se tomara como el cociente de la carga axial mixima
factorada sostenida. por la carga axial maxima factorada.

10.12.7. En los marcos con ladeo, los elementos a flexion se disefiaran para los momentos
totales amplificados en la junta, en los extremos de los clementos a compresion.
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Example 13.1 (cont'd)

Calculations an;l Dlscussl'on

code
Reference
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| Licensed To: Portland Cement Association, Skokie, IL

File nanpe:
Project:
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Enginear:
Date:

Code:

Units: English

Time:

f'c = 5.00 kai Ec = 4287 ksi
fc = 4.25 ksl eu = 0,003 in/in
Block stress profils, Batal = 0.80
fy = 60 ksi © Es = 29000 ksi
Confinement: Tied

phi(e) = 0.70, pPhi(b) = 0.90, a = 0.80

Figure 13-14 Design Strength Interaction Diagram for Column A3
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Code

Example 13.1 (cont'd) Calculations and Discussion Reference

Similarly, for column C3, use 24-#9 (pg = 42%; see Fig. 13-15).

1 _
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-emr P b S
i —ne0 — -
(I 1994 PCA
. wicansed To: Portland Cemant Asacclation, Skokis, IL
~Filie nanme;
. Project: f'c = 5.00 kxsi Ec = 4287 ksl
| Column Id: fc = 4.25 kal au = 0,.00) in/in
| Enginear: Block -stress profile, Batal = 0,80
Date: Tine: ty = 60 ksi Es = 29000 ksi
Code: Confinement: Tied
Ur:ts: English phi(c) = 0.70, phi(b) = 0.90, a = 0,80

Figure 13-15 Design Strength Interaction Diagram for Column C3
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Exampie 13.1 (cont'd) Calculations and Discussion Reference
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{
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i

Confinement: Tiesd

phi{c) = 0.70, phi(b) = 0.%0, a = 0,80

Figure 13-16 Design Strength Interactiog Diagram for Column A3 (including magnified moment)
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Ejemplo 13.1 — Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo
(Contraventeado). )

Diséfiense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio
para oficinas con 10 entrepisos, que se muesira abajo. La altura libre de
primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos.
Supongase que los efectos de las cargas laterales en el edificio son causadas
por el viento actuando en la direccion N-S. Otros datos necesarios para el
edificio son los siguientes:

Propiedad de los materiales:
Concreto: f, = 350 kg/cm?
Refuerzo: f, =4,200 kg/cm?

Vigas: 60 x 50 cm

Columnas exteriores: 50 x S0 cm
Columnas interiores: 60 x 60 cm
Muros de cortante: 30 cm

Peso de los largueros de piso: 420 kg/em?
Carga muernta sobrepuesta: 156 kg/cm*

Carga viva: 244 kg/em?

I. Cargas gravitacionales factoradas

Carga axial 7o #AIRUEEN omcntos flexiopantes factorados, ton-m=
Columna . factorada,.;.fi s 7 ;\_- :Lr;, SR e L i *-fr".
,.1-_‘5_ w " o”-'.":._""- . s ..I ¥ O
iR, U |
i on | ey sup. = .cxu"mfcrlor ' o
Al | 498 .. |.. '16.08 .ldlr=io8.21 8.21 16.08
C> | 916 TP 1069 ) e 0,86 ; 0.86 | 1.69
2. Determinese si el marco es con o sin ladeo Secc. 10.11.4.2

Los resultados de un analisis elastico de primer orden utilizando las
propicdades de la seccion 10.1.1, se resumen en la tabla que sigue:
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e | Lhadafeaidgal o | el (o LES
piso ton s 2 R O ﬁwn e A
Az 1,803 3 ‘4::’:,0 036 % [5N8710.90: - 396 0.015
10+ 3.661 [ =0.036= e 32,19 396 0.010
: 0 5518 0. 038"’“" w;%'ss‘.ov 396 0.010
! b ! 7.375 .0.038: 7346 - 396 0.010
| 7 9232 0,036 93.23 396 0.009
| 6 11.090 - 0.036.-i |- 112.46 396 0.009
i 3 12947 | -:0.036.-.:] -.131.02 - 396 0.009
! 2 14.804 [ 2 70,0287 1] 7 148.96 396 0.007
j 3 | 16.662 .- 0,025 165.80 1396 0.005
R | 18,631 " 0.028 "%f: :187.68 675 0.004

El indice de estabilidad 0= PA, /¥ para cada entrepiso es menor

que 0.03. Por consiguiente, toda la estructura se puede considerar como de
no ladeo {contraventeada).

3. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeliez:

3P, = 0.80¢[0.85/,(4, - 4,)+4,2004,,]
Para la columna A-3:
498 = 0.80(0.70)[0.85(350)(50° - 4,) +4,2004, ]
de donds’ 4, =37.29 em®
Utilicense & varillas del #8 ( 4,=40.56 co*; p, = 1.6%)

Utilicese PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3
con.

Ec (10-2)"

P, =498 ton.
De la figura 13.14:

oAl =24980n-m>16.08 CORRECTO

En torma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del
G 4. =133.87cm®

153.87

60x60

p, = =0.0427=43%




4. Columna C3 — Disefio final, que incluve los efectos de esbeltez.
Determinese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilicese un
factor de longitud efectivak= 1.0
LU 36 ' 10.12.1
r 0.3(60)
Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura:

d3a-— (MJ 34 - ( 086}—401>

\ M,
No requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto
que i’ .':-<34-12(£j—‘ 10.12.2
LM,

Notese que de conformidad con la disposicion de 10.12.2 de AC]

518-99, 34- U‘{ ] no debe tomarse mayor a 40.

*

En este caso no es necesario calcular un valor mas preciso de k. ya
que la columna no es esbelta para & = 1.0. Las 24 vars. del #9 resultan
adecuadas.

3. Columna A3 —- Disefio final, incluyendo efectos de esbeltez
2) Determinese si es necesario considerar los efectos de esbeltez
Determinese & del nomograma en R.10.12

50° - }
/, ,—07(1 ) 364,583 cm : 10.11.1
NEE
E =15100(f =282,589 kg/cm'
Para iz coiumna en la planta baja, de 6.75 m =675 cm
L1 282.589(304.585)
[ 675
Para 1a columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m = 396 cm
£l _ 282.589(364.583)
[ 396
_0.35(60x50")

e 12

=153 x 10" kg-cm

=260 x 10°kg—cm

H_
i

218,750 em’

Parajavigade 8.53 m

39
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E.] _282.589(218.750) _

1 853 "

Z} i (153+260)10’ 57
}:E,Ju 72x10° '

2 x10kg=cm

Supongase que ¥, =10 (columna esencialmente empotrada en la

base).
Del nomograma en R10.10.12.1 (a): k= 0.84.

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en dobie curvatura:

Mo _6< 34—12( 8.21 ]:23
; 16.08

K, =36< 34-12( 821) 40

r 16.08
para ia columna A3 flexionada en cuvatura sencilla:
id—"-==36 > 34- 12( 821 ) 28
6.04

r

No es necesario considerar la esbeltez de la columna A3, si se
fiexiona en doble curvatura, la cual es la condicion mas comun para las
consirucciones de concreto vaciado en sitio. Si embargo, con objeto de
ilustrar el procedimiento de disefio, incluidos los efectos de esbeltez en las
cojumnas sin iadeo, supongase una curvatura sencilla.

b. Determinese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeliez) y la
combinacion de cargas para el disefio;

M =6,M, Ec (10-9)
dondv.
. C
6,=——=5—210 Ec (10-10)
1- »
0.75P
C =06~+04 J>04 Ec (10-14)

fjk

3
604 )%



2
5:(1]5)‘; Ec (10-11)

g2 B2EL B, Ec (10-12)

1+ f,
E =1510047 =15,100/350 = 282,589 kg/en’  Secc. §.31

I = -SIOT =520,833 kg/em’

-

E, = 2x10° kg/cm? : Secc. 8.3.2

2
I, = 2[(3::5.07)(5?0-1.11—1.91—3.31) }= 10,043 cm*

En la expresion amertor, el didmetro de la varilla del #7 dividido por 2 = 1.11cm; el dizmetro del cstribo del #6 = 1.91 cm. »

¢l recubrimienio de 1.5" = 3 81 em

14P,

= ————— =082
14P,+17P

B,

PRy

_ 0.2(282.589)520.833 +2(10°)10,043 _
1+0.82 -

E! 2.72(10)° kg—cm?

Dela Ec (10.-13):
_ 04E [ _0.4(282.589)520.833
i~ f, 1.82

Ef

=3.23(10")

Sisc utiliza este vitimo valor, la carga critica P_ vale:

_ m(3.23)10°
* (084x650)
0.8
= =7
Y
0.75(1,071,000)

Veritiquense los requisitos de momento minimo:

=1,070.919 kg
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M, =P(06+003h)= 498,000(0.6 + 0.03x50) Ec (10-15)
=1,045800 kg—cm = 1045 < 16.08 ton—m
Por consiguiente:
M, =2.11(16.08) = 33.85 ton-m

Si se utiliza la figura 13-14, resulta evidénte que la columna de 50 x
50 ¢m reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinacion
de cargas P, =498 ton y M, = 33.85 ton-m. En este caso se requieren § vars.
del #9, las cuales representan un p, = 2.0%.

6. Para propdsitos comparativos se realizé un analisis P-4 utilizando las
propiedades que aparecen en la seccion 10.11.1 del Reglamento. Los
momentos totales que se obtuvieron de este analisis P-4 son esencialmente
los mismos a los que se obtuvieron a partir de una analisis de primer orden.
Lo anterior ilustra la economia total que se logra cuando para el disefio de
los elementos se utiliza un analisis P-4.
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Ejemplo 13.2 — Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo
(no contraventeado).

Diséniense las columnas C1 y C2 en el primer entrepiso del edificio para
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del
primer.entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demas. Supongase
que ios efectos laterales en el edificio son provocados por el viento
actuando en la direccion N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los
smu1°ntes

Propiedades de los materiales:
Concreto f, =420 kg/cm® para las columnas en los dos
entrepisos inferiores
J. =280kg/cm* para todos los demas sitios
(w, = 2,400 kg/m®)
Refuerzo f, =4,200kg/cm?

Vigas: 60 x 50 ¢cm
Columnas exteriores: 50 x 50 cm
Columnas interiores: 60 x 60 cm

Carga muerta sobrepuesta =208 kg/m*
Carga viva = 244 kg/m?
1. Combinaciones las cargas factoradas Secc. 9.2
I U=14D-17L Ec (9-1)
- U=075(14D~-1.7L - 1.7W) Ec (9-2)
> U=09D-135W Ec (9-3)

2. Determinese si el marco es con ladeo o sin ladeo
Los resultados del analisis de primer orden utilizando las pr0p1edades
de la seccion 10.11.1 se resumen en la tabla siguiente:
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Momenios flexionanies facloraaas

Com- |
bina- Carpa (1on-m)
Co: cicn anias
e facto- ‘ M, extremo supesior M, extremo ntenor '
carcas ! raga M, M, M. M, M, M,
ions 1 s b ol tons H 1otal
. 60 1V TET | - | 18T 304 - 194 394 | 787 § 384 | 78
T . 4°5 139 TTT2e | B6 ) 295 | LTI | 2468 t 846 ( 2466 591 | 29> 2 i 217+
S0 0 376 1 230 | 608 i 190 | 2204 | 2404 | 605 | 2404 | 3 IF b9 TR l24d
s HE T I A N Y X i) - 007 | 007 | Q1 1 00 0 . -
ST 00 1 640 ] 622 | 007 | 45.67 | 45794 | 632 1 4574 ¢ 0. 1 06 . ol A3n-
e 10, €23 1 633 .« 0.04 | 4650 | 465¢ + £33 § 4654 | 010 | 0~ eI dedd
Nivel de SP* A, V_ ] ' 0- TEaA
Piso - (cm) =
' (ton) (em) ( tor})_-’_-__-______""_-__.__:__”1
A T = A O A §67 1T 363 0.067 |
o 2.849 0.23 25.79 365 | 0.076
i AT T T 04 4263 36 ] 0415 ]
1o 3704 {7770.53 BEAV 65 1 0.140 7]
I 7135 TT]TTTT0066 7527 TTTTReS T 0171
SN, DN N DN 2 - B[ T N[ S 0,503
RN NN RO~ S O 1067 7] 773637 )TN ]
UL SRR SRR ) <L SO L4 ... 12995 .. 365 1. 0.269 .
sy TR T e ] e
______ pUUUURE NN = N O O D .3 SO - O I Y
L 3_---.1--.}9‘;@9.9--.[.--.z-.l.z...__}__ 6Ll T 5 1. 0.298
z ! 7159 0.84 175.11 430 0.190

ToOuLIon gz carga viva sc tomo 1gual a 0.08 (A-150).

E! indice de estabilidad

Spa,

Q=

b

- 350 0C: IS0, 125 CIrgas MUCras SODICpUEstas » tas cargas vivas reaucidas Ll tactor de

es miaxo0ra 0.03 en todos los niveles de piso. Por consiguiente, las columnas
no 2slan contraventeadas

3. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna
Ltilice el programa PCACOL para determinar e! drea requerida del
acero longitudinal. sin incluir los efectos de esbeltez.
Para la columna C1. utilice 8 vars. del # 8 (p, =16%)

Para la columna C2. utilice 16 vars. del £ 11 (p, =43%)



4. Columha C1—Disefio definitivo, incluyendo efectos de esbeltez
a. Determine k del nomograma en R10.12.1

I, = 0.7(511_)) = 364,583 cm" Secc. 10.11.1
E, =15.100,[f, =15,100¥420 = 309,458 cm* Secc. 8£.5.1

E,I _309,458(364.583)

Para la columna de 4.32 m: =262x10" kg-cm

1 430 |
. 583
Para la columna de 3.65 m: EI’I =39 45223564 83 . 309x10° kg—cm
3 .
I = 035(60"50 )-.- 218,750¢m 10.11.1

Para la viga de 7.30 m de longitud:
E.1 _305.458(218.750)

=92.5x10° kg—cm

! 732
I, 262
g, - LEd 2624309
SEI 925

Supongase que W, =10 (columna esencialmente empotrada en la
base). .

Del nomograma de la figura R.10.12.1(b), k= 1.76:

K _176(405) _ o s 10.13.2
r o 0.3(50)

Por consiguiente: deberan considerarse los efectos de esbeltez

o. Determine el momento total M. (incluidos los efectos de esbeltez)
v las combinaciones de cargas de disefio
M =M, +o M, Ec (10-17)
Utilizando un anaiisis P - A aproximado:

- M,
o.M, =—=>M,
-0
La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de disefio.
incluidos los efectos de esbeltez:

Ec (10-18)



Compbina i .
cionde | M M,, Q 0, oM, M. P,
carcas | (1on-m) | (ton-m) (ton-m) (1om)

T 787 | - : - A
- 2.95 21.73 0.19 1.24 26.95 29.90 i 278
2 T 10 2214 0.19 1.24 27.45 2935 | 32§

LUtlizando las figura 13.17, es evidente que las tres combinaciones de
carca cazn centro del diagrama de interaccion. Por lo tanto. las 8§ varillas del
=8 son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeliez al
utilizar un analisis P - A aproximado. :

Para propositos de comparacion, recalculese & M, utilizando c!
metodo de amplificacion de momentos dado en ediciones anteriores del
Regiamento ACI.

- M,
O‘M:.=-1~—-—--Z'—F-—2 M, Ec (10-19)
0.75% P

La carga critica P se calcula a parur de la Ec (10-11), utilizando k de
10151 vEl delaEc (10-12Y 0 (10-13).

Para cada una de las doce columnas exteriores a lo largo de los ejes
de coiumnas 1 v 4 (esto es: las columnas que reciben sélo | viga en la
direccion de! analisis), & se determind en 1a parte 4(a) con un valor de 1.76.
Uulizando ta Ec (10-13).con B, = 0;

E£'=04(309,458): 5(10')

Femt
b
!

-

\

La catcacritica vale:

Lo TR 2Tx 6310 - :
o = );'z “176.:40;“: =1.257.922kg = 1.237 1om Ec (10-11)

- Parz cada una de las columnas de orilla A2, A3, F? y F3 (esto es: las

columnas que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la direccion del
analisis)
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_262+309

.= =3.08
2x927
¥, =10
Del nomograma correspondiente, k =1.58.
La carga critica es:
- — 10
AL E x6.4300) =1,554,659 kg=1,555 ton . Ec(10-11)

(kL) (1.58x405)

Para cada una de las ocho columnas interiores:
60"

]u", = 07(3] = 756,000 cm‘ Secc. 10.11.1

Para la columna de 4.32m: EI’[ = 309.45?4256'000)
P

=541x10° kg~cni

Parz la columna de 3.65 m: EJ‘I = 309'45§2-!556'000) =641x10° kg—cm
) S 81+641 a0
(2x92.7)
Y. =1.0
Del nomograma: k= 1.8
(603} 34z10"
El =0.4(309.458)\—1_‘— |=1.34x10 Ec (10-13)
- )
- — - I
p== £l == x1.54x10 =2 488,568 kg = 2,488 ron

©(k) (1.8x405)
Por lo tanto:

S P =12(1.257) - 9(1.555) - 8(2.488) = 41.208 10n
1 |
TR 17159
0.75EP 0.75(41.208)

=224

Para la combinacion 2, de cargas:
M,=295+224(21.73)=51.62 ton-m

Para la combinacion 3, de cargas:



M. =190+224(22.14)=51.49 ton-m

De la figura 13.17, resulta claro que la combinacion Z de cargas cae
fuera del diagrama de interaccion. Por consiguiente, es necesario
incrementar el refuerzo a 8 varillas del #9 (p, =2.0%). para tomar en

cuenta* los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el método ce la
ampiificacion de momentos de reglamentos previos de ACL

5. Columna C2. Disefio definitivo, para incluir los efectos de esbeliez.

2. Determinese si deben considerarse los efectos de esbeltez.
En la parte 4(b), k se determin6 igual a 1.8 para las coiumnas
interores. Por consiguiente:
ﬁ’,_, 1.8(405)

r 0.3(60)

=40.5> 22 10.13.2

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez.

5} Determinese el momento total M, (incluyendo los efectos de
esbeitez) v las combinaciones de cargas de disefio. ,
M=M, +6 M, Ec(10-17)

Utilizando un analisis P — A aproximado:

5 M, = ]M:bz M, Ec (10-18)

La siguiente tabia resume las combinaciones de cargas de disefio,
inciuvendo los efectos de esbeltez:

t Compina ! : i

Coclonds o A .' M, 1 Q | 6 o.M, M. P

| carsd | (ton-m) | (ton-m) i (ton-m) (ton)
| ; 0.1a - . - f - | - 0.14 | 1.060
T . 007 . 3567 019+ 1.2 1 5665 | 5670 1 795

'l : 0.0+ | 4630 . 0149 ¢ 124 | 57.66 | 5770 | 514

De la figura 13.18 resulta evidente que las tres combinaciones de cargas
( £..M.) caen dentro del diagrama de interaccion. Por consiguiente, las 16
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varillas del #11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez.
utilizando una analisis aproximado P- 4.

e Para propositos de comparacion, recalcilese &, M,, utilizando el método
de amplificacion de momentos, el cual aparece en ediciones anteriores
del Reglamento ACI. Utilizando los valores 3 P,,) P ¥, calculados

en la parte 4(b):
6, =2.24
Para la combinacion 2 de cargas:
M, =0.07+2.14(45.67) = 102.37 ton—-m
Para la combinacion 3 de cargas:
M, =0.04 +2.14(46.50) = 104.20 ton—m

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen
dentro del diagrama de interaccion y por consiguicnte, las 16 varillas del
£11 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante
este metodo.

6. Determinese si ¢l momento maximo ocurre en el extremo del elemento.
Ver la seccion 10.13.3.
EnlacolumnaCi:
! 405 335 35
r P

0-3(50) P L.060.000
J [ 4\ 420(60)°

Por consiguiente, para cada una de las columnas C1 y C2 el momento
maximo ocurre en uno de los dos extremos, y el momento total A{. no tiene
porque amplificarse mediante 6 . '

Ec (10-20)

7. Verifiquese la inestabilidad debida una deflexién léteral de la estructura
(Secc. 10.13.6):

a. Cuando se utiliza 10.13.4.2 para calcular 6 M, el valor de Q que

se evalua utilizando cargas gravitacionales factoradas, no debera exceder de

. 0.60. Notese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia
se deberan dividir por (1+ 3,), donde, para este piso (Secc. 10.11.1):
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_ Y 14P,

YR

E! dividir todos los momentos de inercia por (1+ 5,) es equivalente a
incrementar las deflexiones, y consecuentemente O, por (1+ 5,).

Por lo tanto, en el 20. nivel: ,
0=1.89x0.19=0.36 <0.60

=089, 1+4, =189

B

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho, si se
calcula la O modificada en cada piso, se muestra que la estructura es
estabie.

b. Al utilizar 10.13.4.3 para calcular § M, el valor de &, calculado
utilizando > P, y > P correspondientes a las cargas muertas v vivas
factoradas, sera positiva y no excedera de 2.5. Para la verificacion de la
estabiiidad. los valores de E[/ se deberan dividir por (1+/4,). Por
consiguiente, los valores de P, se deberan recalcular considerando los
etecios de [s. =

En las columnas Bl aEl v B4 2 E4, 8, = 0.89, y la carga critica es:

_ 1297
‘7 1+ 089

= 686 ron

En las columnas Al. Fi, A4 y F4, §, = 0.91, y la carga critica es:

-
P = 1297 =679 ton
]+ 091

tn las columnas AZ. A3 F2 v F3, B, = 0.89, y la carga critica es:

P= 1,042 = 869 1on
" 1-089
En cada una de las columnas interiores, B, = 0.88, y la carga critica
es.
-
P= 2590 =1,378ton
1+0.88
Por lo tanto:
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> P =8(686) +4(679) +4(869) + 8(1,378) = 22,704 ton

.
‘o

1
5J=1_ SRR
0.75(22,704) _
La estructura es inestable cuando se utiliza el método de

amplificacion de momentos.

8. Para propositos de comparacion, se llevé a cabo un analisis P-A
uilizando las propiedades de la seccion, dadas en 10.11.1. En la columna
C1l. el momento total A{, aumentd aproximadamente 26% v en la columna
C2 aumentd aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantidad de
refuerzo determinada en la etapa de disefio preliminar es adecuada para las
combinaciones de cargas a partir del analisis de segundo orden. Notese que
en promedio, los momentos de ias columnas en el primer nivel aumentaron
aproximadamente 26%.

Para la revision de la estabilidad segun 10.13.6, los valores de / se
dividieron por (1+ f,). En todos los niveles de piso, el cociente de las
defiexiones laterales de 2o0. orden respecto de las de ler. orden, se
determind menor a 2.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de la
estructura.

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de
las cargas de viento que actuan en la direccion S-N. Sin embargo. en aras de
simpiicidad. en este ejemplo no -2 consideran éstas.

10. Cuando las columnas estan sujetas a flexion en las direcciones x y y , el
analisis anterior debera ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La
veriticacion del disefio final de la columna podra llevarse a cabo utilizando
el método de ia carga reciproca:

En la cual:

Pr  carga normal resistente de diseio, aplicada con las excentricidades e,
e

Pro carga axial resistente de disefio, para la as excentricidades e,=¢, =0 :



PR\

-

Po=0.809[ 0.857, (4, ~ 4,)+ £, 4, ]

cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos.
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente
0.80 se reemplazara por 0.85.

carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad c,.
en uno de los planos de simetria

carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad e,
en el otro plano de simetria '
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Example 13.2 (cont'd)

Calculations and Discussion

Code

Reference

c o o
Y
_;_-x (@]

20.00 x 20.00 in

i E-48 atz 1.58%

| As = 6.32 in"2

{ Cover = 1.88 in
Spacing = 6.63 in

4o ! ; ;

e bt i b
=l

Sas .ié

1200

tg=0 | ; ;
i |

' Ag = 400 in“2 [ J .
cIx = 13330 int4 : . ;
Iy = 13333 in~4 \ T * ; Y t ot ooy
| i e Y R WY -
L X0 = 0.00 in ' y ! OMAX (i )
‘Yo = £.00 in ‘ ! | ' ton-m
1P ’ ‘ !
-y — .
& 1994 PCA
» Licensed To: Portland Cenmant Association, Skokia, IL :
' Flle name:
: Projecs: f'c = 6£.00 xsmi Ec = 4696 xsi

- Columrm Id:

:En;;nee::
Date:
Code:
rUnits: English

Time:

fc = 5,10 ksl eu = 0.003 in/d
Block stress profile, Betal = 0.75
fy = 60 ksi Es = 29000 ksi

Confinament: Tied

phi(c) = 0.70, phi(b) = C.90, a = 0.80 °

n

Figure 13-17 Design Strength Interaction Diagram for Column C1
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- Code
Example 13.2 {cont'd) Calculations and Discussion Reterence

! ton
Yoo : :
/519 ' ] % !
o ¢ 0o o 0 _ } =
| Tl
; © Y © ‘?\\“m, i
- % o oo ~ — -
P 1196 , f ‘\\\\+\\ :
i © o | | ) ; .
) ' ‘ | i | :
L0 C O 0 © .bl | ! | |
Y}, ! !/ ! .'
I | H
P 264.00 X 24.00 in ! 'T:! .
: .
I

As = 24.96 ipn*2

14

P

n

16=#11 at 4.33% ﬁ {
n

a

Cover = 2.00 in
Spacing = 3.24 in

Ag = 576 in"2
Ix = 27648 in"4 =117

- —506
P Xe = 0.00 in’’

e
|
Iy = 27648 in"4 | , :
Yo = 0.00 in i ””,,4,1’ X : X
E - 6§/ i - = - '

- : :

i
%
| @ 1994 PcA |

"Licensed To: Portland Cesent Association, Skokis, IL

i
i?ile naome:

‘Proja::: f'¢ = §.00 ksl Ec = 4696 ksi

P column Id: fc = 5,10 ksi eu = 0.003 in/in

‘ Enginear: Block stress profils, Betal = 0.75

i Datea: Tipae: ty = 60 ksi 'El w 29000 kasi

i Code: Confinement: Tied

EUnits: English phi(c) = 0.70, phi(b) = 0.90, a = 0.B0
| . ,

:

{

Figure 13-18 Design Strangth Interaction Diagram for Column C2
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" PRESENTACION

El 4 de julic de 1987, al dia sigulente de su publicacién en el Diario Oficlal, entré en vigor una nueva
versién del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. Las disposiciones que contiene se
égwpan en los sigulentes titulos:

TiTULO | DISPOSICIONES GENERALES

TiTuLo 1 VIAS PUBLICAS Y OTROS BIENES DE USO COMUN

ThruLo DIRECTORES RESPONSABLES DE OBRA Y CORRESPONSABLES
ThruLo v LICENCIAS Y AUTQRIZACIONES

TiTULO V PROYECTO ARQUITECTONICO

TiTuLo vi SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE LAS CONSTRUCCIONES
TiTULO Vi CONSTRUCCION

TITULO Vil USO, OPERACION Y MANTENIMIENTO

TITULO I1X AMPLIACIONES DE OBRA DE MEJORAMIENTO

TiITULO X DEMOLICIONES

TITULO XI EXPLOTACION DE YACIMIENTOS DE MATERIALES PETREOS
TiTULO X1t MEDIDAS DE SEGURIDAD

TiTULO X1k VISITAS DE INSPECCION, SANCIONES Y RECURSOS

Las disposiciones relativas a disefio estructural (Titulo VI) se refieren exclusivamente a aqueflos
requisitos aplicables a cualquier material y sistema estructural y a los criterics generales de disefio que
se espera sean validos por un lapso considerable. Este titulo Incluye, ademés, disposiciones detafladas
relativas a disefio por sismo y a disefio de dmentaclones, por ser temas de particular importancia en el
Distrito Federal,

Las disposiciones relalivas a materiales y sistemas particulares se estipulan en Normas Técnlcas
Compiementarias, las cuales tienen la misma validez legal que el Reglamento pero pueden ses
modificadas con mayor facllidad, ya que requleren un proceso de legafizacién mas senclllo. En esta
forma sera factible incorporar con prontitud a las Normas los nuevos procedimientos de construccién o
de disefio que vayan siendo aceplados.



En la Qaceta Oficial del Departamento del Distrito Federal, se publicaron las sigulentes normas en las
fechas Indicadas:

- Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructura
de Concreto, 26 de noviembre de 1987

- Nommas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras
do Metalicas, 3 de didembre de 1987

- - Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras
de Mamposteria, 19 de noviembre 1987

- Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras
de Madera, 10 de diciembre de 1987

- Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Clmentaciones,
12 de noviembre de 1987

- Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo, 5 de noviembre de 1987
- Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Vienlo, 29 de octubre de 1987

El instituto de ingenleria, UNAM, edita esta serie de publicaciones donde se presentan los comentarios
al Titulo VI del Reglamento de 1987 y a sus Normmas Técnicas Complementarias, que ayudan a
interpretar y explicar la razdn de ser de dichos documentos. Para algunas normas se induyen ayudas de
disefio formadas por tablas y graficas, a fin de evitar repeticiones laboriosas en ol uso nutinario de los
procedimientos prescrilos, y ejemplos, que ilustran 1a forma de aplicar tales procedimientos.

El material ha sido preparado por el personal.técnico del Instituto de Ingenleria y de otras instituclones
que intervino en la elaboracién del Reglamento y de las Normas Técnicas.

Se considera que estas publicaciones resultaran Utites tanto para la practica del disefio estructural como
para la docencia en ese campo.
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1. CONSIDERACIONES GENERALES
1.1 Alcance

Estas normas deben entenderse como requisitos minimos que, en el Distrito
Federal, debe cumplir todo proyecto y construccién de concreto estructural

en sus distintas modalidades.
1.2 Caitenics de diseno

Respecto a los criterios de andlisis, véanse los comentarios a la sec-
cién 1.3.

El procedimiento para dimensionar de acuerdo con el concepto de estado
limite de falla es el conocido generalmente como dimensionamiento plésti-
co, por resistencia 0ltima, o a la rotura. Al aplicarlec, se logra que el
grado de seguridad de la estructura contra la falla quede en un nivel que
se juzga aceptable. Con 1la revisién de los estados limite de servicio,

se trata de lograr que el funcionamiento de la estructura en las condicio-
nes en que da servicio sea satisfactorio. En estructuras de concreto,

e€sta revisién incluye deformaciones, agrietamiento y, en algunos casos,

vibraciones.



Se supone que, entre otras razones, la energfa que durante un sismo disi
pe por comportamiento inelastico una estructura que cumpla con los re—
quisitos generales de las Normas permite disminuir a la mitad (Q = 2)

los valores de los coeficientes sismicos dados en el cap VI del Regla-
mento. En particular, a estyucturas disefiadas segiin el cap 5 de estas
Normas se les ha asignado un factor ¢ de 4. Estos valores son resultado
de opiniones del personal técnico encargado de la elaboracidn de los re-
glamentos, basadas en comparaciones con valores usados en estructuras que
se juzga han tenido comportamiento sati#factorio. Los valores de Q espe-
cificados no tienen justificacidn teérica, salvo para estructuras ideales

muy sencillas.
1.3 Andlisis
1.3.171 Aspectos generales

Normalmente, es aceptable realizar el analisis de la estructura usando
dimensiones entre ejes, es decir, sin tomar en cuenta las dimensiones
transversales de vigas y columnas, y efectuando el dimensionamiento con
los momentos y fuerzas internas que actfian en los pafiog de los elementos.
Sin embargo, se recomienda que para dimensionar las columnas se usen

los momentos que resulten directamente del anilisis en lugar de los que
actian en las secciones extremas. Evidentemente serfan preferibles los
andlisis que toman en cuenta las dimensiones transversales de los ele-
mentos (ref 1.1). Si el anflisis se realiza con dimensiones entre ejes,
debe tenerse presente que las deformaciones laterales gue resulten serfn
mayores que las obtenidas por procedimientos mfs precisos, lo cual
quiere decir que si una estructura analizada entre ejes rebasa el limite
correspondiente para su deformacién lateral, quizi se justifique repetir

el anidlisis tomando en cuenta las dimensiones transversales de sus ele-
mentos.

©

El primer requisito mencionado para poder aplicar aniilisis 1fmite tiende
a garantizar que las articulaciones plésticas iniciales tengan suficien-
te capacidad de giro para mantener el momento plistico sin romperse, en



tanto van apareciendo las articulaciones restantes necesarias para for-
mar el mecanismo de falla; esto se torna.mAs dificil de lograr si las
acciones son ciclicas, como las causadas por los sismos, debido al de-
terioro que ocurre de un ciclo a otro. El segundo requisito se refiere
a que la estructura puede perder demasiada rigidez lateral y volverse
inestable antes que se alcance a formar el mecanismo de falla supuesto
en el anflisis. Ilas circunstancias anteriores hacen que el andlisis al
limite solo se recomiende para losas apoyadas en su perimetro y vigas

continuas, sujetas a cargas estiticas.

Debido al efecto de la carxga axial, 1la capacidad de giro de una arti-
culacidn plastica que aparezca en una columna es en general conside-
rablemente menor que la de una que se forme en una viga. En las losas
planas la capacidad de giro estd limitada por la posible falla de la lo-
sa por cortante y torsién alrededor de las columnas. Por las razones
anteriores, en columnas y losas planas es menor el monto de la redistri-

bucidén admisible de momentos.

1.3.2 Efectos de esbeltez

los efectos de esbeltez pueden definirse come los momentos, adicionales
a los obtenidos de un andlisis convencional, causados por las cargas
verticales al actuar sobre la estructura deformada. En esta parte hay
varios cambios con respecto a las Normas de 1977; los principales son

los siquientes:

a) Se adoptd el criterio del Reglamento ACI 318-83 (refs 1.2 y 1.3) en
el sentido de usar un factor de amplificacidn para los momentos causados
por cargas que no originan desplazamientos laterales significativos, y
otro factor para los momentos que provienen de cargas que si causan
movimientos laterales importantes; b) se suprimid unc de los procedimien
tos aproximados que se incluian y se conservd el qué estd basado en la
ref 1.4, debido a que éste permite tomar en cuenta el factor de compor-
tamjento sismico, Q, y porque usa los valores de las rigideces de entre-

piso, R, que normalmente ya se calcularon en una etapa anterior del



disefio.
a) Conceptos preliminanres

En edificios esbeltos, para calcular las rigideces de entrepiso a que
se hacé referencia, deben incluirse las deformaciones laterales debidas
a la flexién general de la estructura. La flexidn general se toma en
cuenta incluyendo en el anflisis las deformaciones axiales de las colum
nas. Como guia, en edificios con relacién altura-base no mayor de 2.0,
pueden ignorarse los efectos de la flexidn general; en muros anchos cuya
relacion altura total-ancho no exceda de 0.5, puede admitirse calicular
la rigidez lateral tomando en cuenta sdlo las deformaciones debidas a
fuerza cortante; si la relacidn altura total-ancho del muro es mayor
que 1.0 es necesario tomar en cuenta tambi&n las deformaciones por fle-
xién. Si el andlisis se realizd mediante un procedimiento gue suminis-
tre los desplazamientos laterales de cada nivel (p ej el progr SUPERETABS,
ref 1.1), las rigideces de eﬁtrepiso y las particulares de muros © cru-
jias contraventeadas pueden calcularse dividiendo la fuerza cortante que
actlla en el entrepiso, ¢ en el muro o contraviento, entre la diferencia
de desplazamientos laterales de los niveles que limitan el entrepiso.

El limite de 85 por ciento que se da en el texto esti tomado de la ref
1.3,

Las fSrmulas del procedimiento prescrito en 1.3.2d) estén obtenidas a
partir del concepto de columnas doblemente articuladas, de aqui la ne-
cesidad de usar el artificio de longitud efectiva. Los namogramas de
las figs 1a y 1b se deben a Jackson y Moreland (ref 1.3) y son el medio
normal gue recomienda el AISC para valuar longitudes efectivas en colum
nas de acero (ref 1.5); se aplican a marcos de vigas y columnas de sec-
cién constante. El Comité ACI 441 propuso su empleo para columnas de
concreto con atencidn a la influencia que sobre las rigideces de los
miembros que concurren al nudo tienen el agrietamiento y la cuantfa de
refuerzo. Al respecto, para tomar en cd;nta que generalmente el agrie-
tamjento de las vigas es mayor que el de las columnas, en marcos comunes

pueden calcularse las rigideces I/L de vigas.y columnas con la mitad y

4



la totalidad del momento de inercia de la seccidn bruta, respectivamen-
te. Si la losa es monolitica con la viga, debe suponerse seccién T e

incluir los patines.

En columnas de estructuras no restringidas lateralmente sujetas sblo a
cargas verticales que no produzcan desplazamiento lateral apreciable, y
en las que, ademds, la configuracién de pandeo no implique desplazamien-
to lateral, la longitud efectiva, H', se puede calcular suponiendo que
los extremos estin restringidos lateralmente. Como ejemplo, se tienen
las columnas de un marco simétrico ordinario, sujeto a cargas simétricas
provenientes de losas; al contrario, si en dicho marco por alguna razén
existen altas cargas concentradas en las columnas, que puedan dar lugar
a una configuracién lateral de pandeo, las longitudes efectivas deben

valuarse suponiendo gue los extremos no estin restringidos.
b) Miembros en Los que pueden despreciarse Los efectos de esbeflez

Los limites indicados corresponden a columnas en las que los momentos
adicionales por esbeltez no representan mis de 9 por ciento de incremen-
to, aproximadamente. En particular, el criterio gue se aplica en cu#hto .
al desplazamiento de entrepiso se obtiene igualando a 0.09 el segundo
término del segundo miembro de la ec 1.6. El llamado desplazamiento de
entrepiso es la diferencia de desplazamientos laterales entre los dos
niveles gue limitan al entrepiso donde se encuentra la columna por dise-~
flar; consta de la deformacién lateral causada por la fuerza cortante que
actla en ese entrepiso y del desplazaﬂiento lateral relative causado por
la flexidn general de la estructura y el giro de la base. Normalmente

el desplazamiento lateral causado por la flexidn general y el giro de
la base puede ignorarse si la relacidn altura-base del edificio no ex~
cede de 2. La deformacifén lateral de entrepiso causada por la fuerza
cortante se obtiene multiplicando por el factor de comportamiento sis-

mico, Q, la obtenida del andlisis elistico bajo acciones sismicas reduci-
das, sin factor de carga.



Cuando al diseflar se limitan las deformaciones laterales de entrepiso
debidas a fuerza cortante a 0.006h (art 209 del Reglamento), y la fle-
xién general del edificio y el giro de su base son despreciables, como
ocurre en las estructuras no esbeltas, los efectos de esbeltez por mo-
vimiento lateral pueden despreciarse si V/W, > 0.075 (ya que 0.08 V/ W=
0.006 si V/Wu = 0.075). Cuando las deformaciones-mgncionadas se limi-
tan a 0.012h, y el edificio no es eshelton, los efectos de esbeltez pue-
den despreciarse si V/W, > 0.15. Si el edificio es esbelto debe revi-
sarse segiin 1.3.2b) la necesidad de incluir los efectos de esbeltez,

aunque se hayan limitado las deformaciones laterales a 0.006h & 0.012h.

En secciones rectangulares, el radio de giro, r, puede tomarse igual a
0.30 por la dimensidn de la seccién. en la direccidn considerada, y en
secciones circulares igual a 0.25 por el difimetro. Para otras secciones,

r se calcula a partir de la seccidn total de concreto.

e} Limidacidn para H'/n
El limite 100 representa el orden de magnitud de los valores maximos de
H'/r que se han usado en ensayes de miembros esheltos que forman parte

de marcos.
d) Momentos de disesio

El procedimiento para tomar en cuenta los efectos de esbeltez estid ba-
sado esencialmente en el Reglamento ACI 318-83 (ref 1.2)y en la ref 1.4.
Se funda en el concepto de factores de amplificacién que multiplican a
los momentos obtenidos con un andlisis convencional. La idea es la mis-
ma que se ha aplicado para dimensionar columnas esbeltas de acero sagin
el AISC (ref 1.5), lo que esti de acuerdo con el hecho de que los efec-
tos de esbeltez tienen el mismo significado independientemente del mate-
rial de que se trate, esto es, la aparicibn de momentos flexionantes adi-

cionales originados por la deformacidn de la estructura.



El momento amplificado por esbeltez, Mc. consta de dos partes; la prime-
ra esti formada por el momento causado por cargas que no provocan des-
plazamiento lateral apreciable, multiplicado por el factor de amplifi-
cacién Fab; la sequnda, por el momento causado por cargas que si origi
nan movimiento lateral apreciable, multiplicado por el factor Fas' Es~

tos momentos se han designado sz Y M s respectivamente y se encuentran

2
definidos en el texto de las Normas. Las fuerzas longitudinales en las
columnas, provenientes de cargas que no causan movimiento lateral impor-
tante, tienen excentricidades accidentales; por esta razdn, en las Nor-
mas se pide que los momentos asociados P ellas (MZb) no sean mehores que
los que resulten de aplicar la excentricidad minima. En vista de que
dicha excentricidad minima de las cargas verticales subsiste cuando actia

el sismo, debe comprobarse que M, no sea menor gue el momento prove-

niente de la carga vertical y deZbla excentricidad minima al revisar la
condicidn de cargas verticales y sismc © viento; por otro lado, al rea-
lizar esta revisibén debe comprobarse que el momento total M_ sea igual
© mayor que el que resulte de la fuerza axial por cargas verticales mis

sismo y la excentricidad minima.

Para decidir cuando las cargas verticales causan un desplazamiento late
ral apreciable y, por tanto, multiplicar por Fas los momentos gque ellas
provocan, puede aplicarse el criterio gue senala la ref 1.3; esto es,
suponer que el desplazamiento lateral es apreciable si A > H/1500. El

desplazamiento A es el causado s8lo por las cargas verticales.

El factor de amplificacién F_. toma en cuenta los momentos de segurdo

ab
orden originados por la deformacién de la columna a todo su largo, sin

que haya movimiento lateral relativo entre sus extremos. El factor Faa
toma en cuenta los momentos de segundo orden causados por el desplaza-

miento lateral relativo de los extremos de la columna.

En rigor, los momentos amplificados Fab“Zb y F no ocurren en la mis-

asMZS

ma seccidn (FabHab se presenta a una cierta altura de la columna y

FasMZS' en un extremo). Sin embargo, por sencillez y en forma



conservadora, M se toma igual al momento en el extremo y se aplica la

ec 1.1, tomandOZZn cuenta que el momento miximo real amplificado no puede
exceder de la suma indicada por dfcha.expresién. Los momentos Mb Y Hs se
toman en un mismo extremo de la columna.- Se debe diseflar para el extremo
mids desfavorable, que normalmente es en el que actiian los momentos mayo-

res. Otra posible condicién desfavorable se tiene cuando la fuerza axial
en la columna disminuye por efecto del sismo y la falla es en la z;na de

tensién. Si las dimensiones de la seccidn transversal ya estén definidas,
como sucede generalmente, la condicién mis desfavorable es la que conduce

4 una mayor cuantia de refuerzo.

En una estructura no restringida lateralmente, en general los momentos
Fab M2b son significativos s6lo cuando el movimiento lateral relativo de
los extremos de la columna es pequefio {fig l.la). Si el movimiento late-
ral relativo de los extremos es grande (fig l.lb}, los momentos Fab sz
pierden importancia comparados con los causados por las fuerzas horizon-
tales Fas Ms. Lo anterior quiere decir que, en estructuras sin restric-

cién lateral, el término F usualmente tiene importancia s6lo cuando

ab "2p
se revisa bajo carga muerta y viva. En la revisidén bajo cargas muerta,
viva y sismo, el término Fab HZb puede ser impeortante en columnas gue por
alguna razdén sean mis esbeltas que las restantes del entrepiso o que ten-
gan mi&s carga que éstaé} o estén en ambas situvaciones; si todas las colum-
nas del entrepiso tienen esbeltez efectiva y carga del mismo orden, en

esta revisién los momentos importantes son los Fas Hs.

Al revisar si pueden despreciarse los efectos de esbeltez causados por las
deformaciones debidas a las fuerzas verticales en estructuras no restrin-
gidas lateralmente sujetas sdlo a fuerzas verticales, © a verticales y ho-
rizontales, si las fuerzas verticales solas no causan desplazamiento late-—
ral apreciable. y, ademis, el pandeo que puedan provocar ocurre sin des-
plazamiento lateral, las longitudes efectivas de las columnas deben cal-
cularse suponiendo que los extremos estin restringidos lateralmente (fig
1.1a de las Normas). <Cuando las cargas verticales solas si causan despla-
zamiento lateral apreciable, o el pandeo que originarfan ocurre con des-

plazamiento lateral, las longitudes efectivas deben valuarse suponiendo



que los extremos no estdn-restringidos lateralmente (fig 1.lb de las Nor-
mas}. De hecho, 1la men?ionada figura 1l.1b s6le se usa cuando se investi-
ga si pueden ignorarse los efectos de esbeltez debidos a fuerzas vertica-
les que si causan desplazamiento lateral apreciable, o el pandeo que pro-
vocaran implique desplazamiento lateral (al comparar H'/r con 22). El

factor F_._ se calcula suponiendo que los extremos de la columna estan res-
a

b
tringidos lateralmente, aungue si haya movimiento lateral relativo entre
ellos, porque sGlo toma en cuenta el efecto de la curvatura con relacién

a la recta que une los extremos de la columna.

En el primer procedimiento optativo de las Normas Técnicas de 1977, al
igual que en el Reglamento ACI-1977, se usaba un solo factor de amplifica-
cién, Fa' gue se aplicaba al mayor de los momentos, Mz, que actdan en los
extremos de la columna. En Mz estaban incluidos los momentos causados por
cargas verticales y los causados por fuerzas horizontales. En realidad,
atendiendo a la forma como estin obtenidos los factores de amplificacién,
no es correcto afectar los momentos causados por las cargas verticalgs por
el mismo factor que afecta a los momentos causados por fuerzas horizonta-
les. E1 factor Fas (ec 1.6) toma en cuent& el incremento en los momentos.
de los extremos de las columnas de un entrepiso causado por un desplgza-
miento lateral relativo entre los niveles que limitan el entrepiso; se ob-
tiene de considerar el equilibrio de las columnas de un entrepiso. si no
hublera deformacién lateral causada por las cargas, la suma de los momen-—

tos en los extremos de las columnas seria igual al producto Vh. A causa

de un desplazamient¢ lateral del entrepiso, B, la suma de esos momentos es:

IM = Vh + WA

que puede escribirse como sigue (ref 1.4):

IM = Fas Vh

Es decir, Fas solo debe afectar a los momentos asociados a la fuerza cor-
tante V. Afectar por Fas los momentos causados por cargas verticales que

no causan desplazamiento lateral apreciable resulta innecesarjamente con=-

servador.

El criterioc de aplicar Fas a los mgmentos causados por cargas verticales
que si originan movimientos laterales apreciables es s6lo una forma aproxi

mada de proceder que no tiene justificacién tedrica, pero que se considera



aceptable. En la ref 1.4 se dice cimo tratar este caso en forma mfis
precisa.

El factor de amplificacién, F ., para momentos causados por fuerzas que

ab
ne provocan desplazamiento lateral apreciable toma en cuenta los mcmen-
tos adicionales causados por las deformaciones transversales de la co-
lumna en toda su altura, estando fijos lateralmente sus extremos. Su

obtencién se basa en las ideas siguientes:

En una viga-columna sujeta a una carga axial, P < Pc, ¥ a un momento
flexionante constante, L la flecha en una seccidn se aobtiene aproxima
damente con la expresidén (ref 1.6):

1

Y=Y
o]

1 -P/Pc

donde Yo es la flecha que habria si no actuara la carga P. El momento

flexionante resulta ser

M= Mb + PY
1--P/Pc

expresidén que, con algunas simplificaciones, se transforma en la siguien
te (ref 1.6):
1

Mo — Ho

1-P/Pc

El coeficiente de Ho de esta expresidn es el factor de amplificacién que

sirve de base a la ec 1.2.

La cantidad cm es un factor correctivo menor gque 1.0 que se aplica cuan-

do el momento de primer orden no es constante a lo large de la columna,
es decir cuando los momentos mdximos de primer y de sequndo orden no ocu-
rren en la misma seccidn, como sucede en columnas con extremos restrin—

gidos lateralmente cuando M, Y M2 no son de igual magnitud y, sobre todo,
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cuando la pieza se deforma con curvatura doble. Esto Gltimo se refleja
con el signo de 0.4 HI/HZ que debe ser negativo cuando la curvatura es
doble y positivo en caso contrario. Para calcular C,, se aplica lo dicho

en el primer pdrrafo de 1.3.2.b acerca de M, Mz Y H1/M2.

1
Para valuar la carga critica, Pc, con la ec 1.4, ée usa una rigidez modi-
ficada EI (ec 1.5) que es una fraccisn @e la rigidez de la seccidén total
no agrietada (Ech). El factor 0.4 toma en cuenta, aproximadamente, la

no elasticidad del concretoc y el agrietamiento. El factor 1/(1 + u)} toma
en cuenta el efecto de las deformacicnes diferidas debidas al flujo plas-
tico del material; interviene en el cdlculo de Pab' pero no en el de Fas'
La cantidad u es el cociente entre el miximo momento de disefio por carga
muerta y el miximo momento de disefio debido a carga muerta mis carga viva
(tSmese en cuenta que en este dltimo no se incluye el efecto del sismo ni
del viento).. La ec 1.5 es demasiado conservadora cuando la cuantia de re-
fuerzo es grande {(del orden de 0.03 6 mas). En estos casos se puede tomar

en cuenta la contribucién del refuerzo con la expresién siguiente:

0.2E 1 +EI
EI = 35

1 +u

donde Is es el momento de inercia del refuerzo con respecto al eje cen-

troidal de la seccibn, y Es, el mSdulo de elasticidad del acero.

Al calcular la rigidez de entrepiso, R, que interviene en la férmula de
Fas {(ec 1.6), deben incluirse los efectos de la flexién general cuando
€sta sea significativa (véanse los comentarios al inciso a) Conceptos pre-

liminares, de esta seccién).

En el factor Fas' la rigidez de entrepiso se encuentra dividida entre Q.
Inicialmente se supuso que el factor de comportamiento sismico Q es igual
al factor de ductilidad xu/xy. En estas condiciones, el motivo de que se
divida entre Q es el siguiente: si se requiere disefiar una estructura

elastopldstica para que resista una fuerza lateral Vu (fig 1.2), el momenta
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resistente en la base debe ser Vuh + wu Xy pero esto segin la figura

equivale a tratar una estructura ficticia eldstica de rigidez R/Q.

En realidad, el factor de comportamiento sismico Q no es igqual al factor
de ductilidad; sin embargo, se ha conservado el cociente R/Q, pero mis
bien para involucrar en €1 aproximadamente los efectos del comportamiento
inelistico, sin que se pretenda que esté plenamente justificado el proce-
der. Se juzga gque es razonablemente conservador en la mayor parte de los

casos.,

El factor de comportamiento sismico, Q, resulta igual al factor de ducti-
lidad soleo en el caso de estructuras ideales elastoplisticas sujetas a
sismos de espectro de banda ancha, es decir gue no tengan periodo dominan-
te definido. Las estructuras reales no son elastoplasticas y los movimien-
tos del terreno en la zona blanda del Distritc Federal durante sismos in-

tensos si tienen periodo dominante bien definido.
1. Materniales
1.4.1 Concreto

La inclusién de dos clases de concreto en las Normas es uno de los cam-
bios principales con relacibén a las Normas de 1977. El concreto clase 2
de hecho es el fabricado con los agregados andesiticos tradicionales del
Valle de México. El concreto clase 1 es mis denso, mds rigido, y con
menor deformacidén diferida y menor contraccién que el concreto clase 2;
principalmente se fabricari con agregados calizos traidos de fuera del
Valle. Se pretende que el de clase 1 se use en las estructuras de impor-

tancia especial, ya sea por su funcién o por su tamafio.
Una razén que motivé la busca de nuevos agregados fue el hecho de que la

calidad de los agregados andesiticos es cada vez peor, a causa de que

los bancos de agregados de buena calidad se van agotando.
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Las Normas promueven que las estructuras, en especial las del grupo A o
B1 segiin se describen en el art 174 del Reglamento (ref 1.7), se cons-
truyan con concreto 1; sin embargo, dejan en libertad a los responsables
de la obra para gque puedan optar por el de clase 2, si a su criterio y
bajo su responsabilidad consideran que conviene usarlo para alguna obra
de las mencionadas. En efecto, puede ocurrir que por alguna razdn sea
muy dificil consequir el agregado denso para el concreto de clase 1 y los
responsables encuentren gque el agregado andesitico disponible puede darx
lugar a una estructura satisfactoria. Deberin evaluar las propiedades
del concreto clase 2 que deseen usar y con ellas justificar en la memo~—
ria de calculo gue la estructura se comportari satisfactoriamente; en
particular, que se obtendra la resistencia, durabilidad y rigidez nece-
sarias. En el disefio deberdn incluir los efectos de la mayor deforma-

bilidad y mayor contraccidn del concreto.

El valor nominal, f;. representa una resistencia tal que la probabilidad
de gue la resistencia del concreto en la estructura sea menor que f; es
aproximadamente de 2 por ciento. El percentil 2 corresponde al plantea-~
miento general de los niveles de seguridad adoptados en el Reglamento
{ref 1.7). Por otra parte, en f; estd incluida la tendencia observada
(ref 1.8) en el sentido de que la resistencia del concreto en la estruc
tura es menor gue la obtenida en los cilindros de controcl. Esta dismi-
nucién es un efecto normal de las operaciones de colocacidn {transporte
hasta los moldes, compactacidn, etc), asil como de la menor eficacia que
normalmente tiene el curado del concreto en la estructura con relacidn

al curado de los cilindros.
1.4.2 Acero
Los titulos de las Normas citadas son los siguientes:

NOM B6 varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de lingote o

palangquilla, para refuerzo de concreto
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NOM B294 Varillas corrugadas de acero, torcidas en frio, procedentes de

lingote © palangquilla, para refuerzo de concreto

NOM BA57 vVarillas corrugadas de acero de baja aleacidn, procedentes de

lingote o palanguilla, para refuerzo de concreto
NOM B290 Malla soldada de alambre de acero, para refuerzo de concreto

NOM B293 Alambre sin recubrimiento, relevado de esfuerzos, para usarse

en concreto presforzado

NOM B292 Toron de siete alambres sin recubrimiento, relevado de esfuer-

zas, para concreto presforzado

NOM B18 Varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de riel, para

refuerzo de concreto

NOM B32 varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de eje, para

refuerzo de concreto

NOM B72 Alambre corrugado de acero, laminado en frio, para refuerzo

de concreto

1.5 Dimensiones de disedo

Las reducciones estipuladas toman en cuenta variaciones desfavorables en
la colocacidén del refuerzo, y en las dimensiones y colocacién de los mol-

des. Estas variaciones afectan principalmente la resistencia de ele-

mentos de seccidn pequefa.

1.6 Factonres de resistencia

Los factores de resistencia y los factores de carga, junto con los va-
lores medios y dispersiones de las acciones internas y de las resisten-
cias correspondientes de los elementos, definen una cierta probabilidad

de falla del elemento con relacidén a la accidn interna considerada
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{ref 1.9). Con los factores de carga se toma en cuenta principalmente
la variabilidad de las cargas, las incertidumbres en el andlisis estruc
tural y la importancia de la estructura. Con los factores de resisten-
cia se toma en cuenta: a) la dispersidn en las resistencias reales con
relacidn a la predicha por las formulas, p. ej. las resistencias de fle-
xidn tienen una dispersidn menor que las resistencias a fuerza cortante;
b) el grado de seguridad involucrado en cada férmula, es decir hay for-
mulas gue dan valores medios de la resistencia y hay otras que dan en-
volventes inferiores; c¢) el tipo de falla que puede producirse; asi, una
falla por flexidn es mis bien dlictil y una por fuerza cortante es fragil;
d) las consecuencias de la falla,p. ej. la falla de una columna general-

mente es de mids consecuencia que la de una losa o una viga.

En general, se busca que la probabilidad de falla sea menor en estruc-
turas de importancia especial, en formas de falla fragil, y en elementos

cuya falla implica la falla de otros.
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2. REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE
2.1 Estados Limite de falla

2.1.1 Hipdtesis para la cbtencidn de resistencias de disefio

En la fig 2.1 se ilustra el significado de la hipStesis y la aplicacidn
" de las condiciones de equilibrio. Las hipStesis son aplicables a sec-
ciones de cualquier forma. A diferencia del Reglamento ACI 318, se hace
disminuir el esfuerzo medjo de compresidn del blogue de esfuerzos como
funcién de fé, en lugar de su proﬁundidad. Desde el Reglamento DDF de
1966 (ref 2.1) se adoptd este criterip, porque permite construir juegos
de curvas de interaccidn que no dependen de fé para dimensionamiento de
columnas (ref 2.2), y conduce a resultados muy semejantes a los cbteni-

dos con el del ACI.
2.1.2 Flexidn
a) Refuerzo minimo

El objeto del refuerzo minimo es evitar la falla sibita que se produci-

ria al agrietarse el miembro. En efecto, si la resistencia a flexidn
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de la seccidn agrietada es menor que la resistencia de la seccidn no
agrietada, el momento flexionante que agriete al miembro lo harad fallar.
Contra esta eventualidad se adoptd un margen de seguridad de 1.5. La
f6rmula 2.1 se obtiene aplicando el criterio indicado a una seccidn de

ancho b y peralte h.
b) Reguerzo mdximo

Al limitar la cantidad de refuerzo de tensidn, se logra que el elemento
tenga comportamiento dictil, es decir que sea capaz de disipar cierta
energia antes de romperse. Esta cualidad es particularmente deseable
"en elementos que deban resistir sismos, de alll que en ellos el refuerzo
de tensidon se limite al 75 por ciento del que corresponde a la falla ba-
lanceada. Las hipStesis para calcular resistencias a flexidn y, por
tanwo, el concepto de falla balanceada noc son en rigor aplicables a un
elemento que ha sufrido varios ciclos de deformaciones ineldsticas, como
ocurre bajo un sismo intenso; sin embargo, la cuantia de refuerzo de ten

sidn continfia siendo un Indice de la fragilidad de la viga.
En la fig 2.2 se muestran las condiciones que corresponden a la falla
balanceada de una seccidén. Cuando no hay acero de compresidn, se llega

a la ec 2.2 a partir de dichas condiciones y del equilibrio.

c) Secciones Ly T

El refuerzo prescrito es para evitar fallas por esfuerzos cortantes y
tensiones normales en los planos de los pafios del alma en gue los pati-
nes se unen a ésta (ref 2.3).

d} Fénmulas pana caleulan nesistencias

Las formulas estin obtenidas a partir de las condiciczes d:2 equilibrio y
de las hipdtesis de 2.1.1.

e) Resdistencia a flexidn de vigas diagragma
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El conjunto de hipdtesis de 2.1.%1 para calcular resistencias a flexidn
deja de ser aplicable cuando la relacidn entre el peralte y el claro es
grande. Por otro lado, reforzar una viga diafragma concentrando el re-
fuerzo por flexién cerca de la cara de tensidén como si fuera una viga
ordinaria, aunque podria dar la resistencia requerida a flexidn, en con
diciones de servicio provocaria agrietamientos excesivos en zonas mas
alejadas del borde de tensidn, debido a que en ellas se presentan los
esfuerzos mAximos de tensidn antes que la viga se agriete {ref 2.4). Por
esto es la necesidad de distribuir el refuerzo como se indica en 4.1.4 y
el tener que valuar el brazoc del par resistente con expresiones que de-
penden de la relacidn L/h. Llos procedimientos para el cdlculo de vigas
diafragma por flexidn estdn basados en la ref 2.4 con algunas modifica-

ciones.
2.1.3 Flexocompresidn

En interés de la sencillez en los cflculos, se suprimid el concepto de
excentricidad accidental (sflo se mantuvo como excentricidad minima).

En cierta medida, el haber suprimido la excentricidad accidental se com-
pensa con la reduccién que se introdujo en los factores de x."+:-.s;ist';e.nc:l.a,.r
FR. para flexocompresidn. Desde el punto de vista del concepto,” es pré—
ferible tomar en cuenta los momentos no previstos mediante la excentri-
cidad accidental a considerarlos con los factores de resistencia; pero
se juzgd que la simplificacidn que se logra en los cdlculos al dimensio

nar justificaba la medida adoptada.
La £&rmula 2.15 es la de B Bresler (ref 2.5)

2.1.4 Aplastamiento )

Este inciso se refiere a esfuerzos de aplastamiento sobre concreto que
no tiene refuerzo transversal que restrinja las deformaciones normales
a la direccidn de los esfuerzos. No se aplica a zonas de anclaje de

elementos postensados porque éstas si estdn reforzadas transversalmente.
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2.1.5 Fuerza cortante

a) Fuenza contante que toma ef concrelo, V R

Las reducciones en V_, que se prescriben para vigas de mids de 70 cm de
peralte y/o relacidn h/b mayor que 6, tienen como antecedentes los en-
sayes que sobre el efecto del tamafio de la seccidn se citan en la ref
2.3 Lla tendencia de los resultados de dichos ensayes indica que VcR
disminuye al aumentar el tamafic y la relacidén peralte-ancho. Ahora los
valores prescritos son mas conservadores que en las Normas anteriores, a

causa del frecuente agrietamiento diagonal observado en vigas grandes.
1 Vigas sin presfuerzo

Diversos estudios posteriores al Reglamento de 1966 han demostrado la
necesidad de hacer depender la fuerza cortante que toma el concreto de

la cuantlia de acerc longitudinal de tensidn en forma mis directa que

como entonces se hacia. Este criterio ha sido adoptado tambi&n por otros

reglamentos (refs 2.6, 2.7).

Lo gue en una viga con refuerzo transversal se llama "contribucidn del

concreto”, V_gs consta en realidad del componente vertical de la fuerza

que actida en 21 concreto arriba de la grieta, de la friccidn que se ge-
nera en ésta entre las superficies de concreto en contacto, y de la
fuerza cortante que toma el propio refuerzo longitudinal. Si disminuye
la cuantia de refuerzo longitudinal, disminuye la fuerza cortante que
toma dicho refuerzo y, por otra parte, la grieta diagonal se hace mis
larga y ancha, con lo que se reduce la capacidad de la zona de compre-
sidn y disminuye la friccidn a lo largo de la grieta. El factor
(3.5-2.5 M/vd) toma en cuenta gque las condicicnes de egquilibrio de una
viéa después del agrietamientc diagonal mejoran conforme disminuye la

relacidn claro de cortante a peralte.
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II. Elementos anchos

El ancho de un elemento tiene un efecto favorable sobre su resistencia
a fuerza cortante. Esta particularidad se hizo intervenir en las nuevas
normas, de manera gque el disefio por cortante de elementos anchos, como

zapatas y muros, es alge menos conservador gue segiin las Normas de 1976,
con las gue se disefiaban como si fueran vigas. Las disposiciones actua-
les tienen como antecedente la ref 2.8. Se debe tener presente la ne-

cesidad de que el refuerzo para flexidn cuente con el anclaje adecuado,

de acuerdec con lo que se establece en las Normas.
III. Miembros sujetos a flexidén y carga axial

Las expresiones de este inciso estdn basadas en las refs 1.2 y 1.3. To-~
man en cuenta gque la resistencia a tensidn diagonal aumenta o disminuye
segiin que el miembro esté sujeto a compresiones o tensiones axiales. 3

El criterio para tratar columnas circulares proviene-de la ref 2.9.
Iv. Miembros de concreto presforzado

El criterio que se adoptd es la forma simplificada que especifica el
Reglamento ACI 318. Si el presfuerzo es parcial, la viga se trata como
si no fuera presforzada, lo cual es un criterio conservador gque se con-

sidera razonablemente justificado.
b) Refuerzo pon Lensibn diagonal en vigas y columnas sin pres fuenzo

La formula para calcular el refuerzo transversal es la que se obtiene de
la analogia de la armadura. Ahora se exige un refuerzo minimo por ten-
sidén diagonal en las zonas criticas de tedas las vigas, aunque no tengan
que resistir sismos. El requisito de que Vu no exceda de 2.FR bd /Eg
tiene por objeto evitar que el miembro falle por compresidn del con-
creto antes gue fluya el acero del refuerzo en el alma. El coeficiente
se redujo de 2.5 a 2, a fin de llegar a;secciones de mayor tamajio cuan-

do la fuerza cortante es grande. Una seccifn mayor, ademis de gue dis-
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minuye el riesgo de falla frigil por compresién, conduce a un mejor
comportamiento en flexidn ante acciones repetidas como las debidas a
sismo, y, por otra parte, restringe el agrietamiento diagonal excesivo
ante cargas estiticas, problema que solia presentarse en vigas que

cumplian con el requisito.
¢) Refuerzo por tensién diagonal en viges presforzadas

Para vigas con presfuerzo total, en esencia el criterio prescrito es el

del Reglamentc ACI 318.
d) Proximidad a neacciones y cargas concentradas

la compresidn transversal que la reaccidn induce en la zona de apoyo de
la viga aumenta la capacidad a tensidn diagonal de esa zona, de aqui que
'se admita dimensionar con la fuerza cortante que actiia a un peralte efec
tivo del pafic del apoyo. Si la reaccidn no comprime la cara inferior

del miembro comc sucede, por ejemplo, en las vigas de un marco, el efec-
to favorable mencionado es dudoso, y en tales casos se recomienda d4i-

mensionar la zona extrema de la viga con la fuerza cortante gue actile

en el pafio de la columna. Aparentemente, deberia admitirse disefiar con
la fuerza cortante gque actila a un peralte del pafo del apoyo sélo en el
caso de extremos de vigas sobre apoyos libres; en estas condiciones no

hay momentc negativo y la grieta diagonal se forma a cierta distancia

del pano del apoye.
§] Interwupcidn y thaslape del nefuerzo Longitudinal

El agrietamiento tiende a desarrollarse prematuramente donde se interrum—
pe parte del refuerzo longitudinal en zonas de tensién, con la consi-
guiente reduccidn en la capacidad a fuerza cortante. Las -disposiciones

de este inciso esti2n dirigidas a controlar dichos efectos.

g} Fuerza contante en vigas diafragm
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El criterioc general que se adoptd es el del Reglamento ACI 318.
h) Fuenza contante en Losas y zapatas

Una zapata o una losa plana puede fallar por tensibén diagonal como si
fuera una viga ancha, es decir, con agrietamiento inclinado en una sec-
cidn que abarcaria todo el ancho, © bien la falla se puede presentar en
torno de una columna o0 de una carga concentrada, de modoc gue el agrieta-
miento inclinado define superficies de conos o piramides truncados. El

objeto de los incisos I y 1II es revisar ambas posibles formas de falla.

En la fig 2.3 se ilustra la definicidn de seccifn critica. La reduccién

de la seccidn critica por efecto de aberturas préximas se ilustra en la
ref 1.3.

El procedimiento para calcular el refuerzo por tensién diagonal se desa-
rrollé a partir de las disposiciones del Reglamento ACI 318 y del método
que en la ref 2.10 se aplica cuando no hay transferencia de momento entre

columna y losa.

En los comentarios a. la seccién 6.5 de' las Normas se trata algo més:

sobre este tema. B
L) Resdistencia a fuerza cortante porn griccidn

La fig 2.4 ilustra el concepto de resistencia a cortante por friccién. El

criterio de dimensionamiento estda basado en las refs 1.2 y 2.11.

2.1.6 Torsién

Las disposiciones no son aplicables a miembros demasiado cortos, porque
en €stos el mecanismo de falla por torsién es distinto del supuesto en el

desarrollo del procedimiento. -
La idea de considerar dos casos en el disefio por torsién (miembros en
los que su resistencia a torsidn es o no necesaria directamente para el

equilibrio de la estructura) estd tomada de los regiamentos inglés y CEB
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(xefs 2.6 y 2.7}

para miembros del primer tipo, se siguid el criterio europeo de suponer
nula la contribucidn del concreto, T - UP ejemplo tipico de estos ele-
mentos es el de una viga que a lo largo de ella soporta una marguesina

en voladizo.

El segundo casc se presenta en estructuras hiperestaticas donde la fal-
ta de resistencia a torsidén de sus miembros no afecta directamente el
eguilibric, el cual puede mantenerse por redistribucidn. 8in embargo,
lcs momentos torsionantes remanentes pueden disminuir la resistencia a
fuerza cortante, por lo gue no es posible ignorar totalmente la torsidn.

La viga que se disefia en el ejempld 7 ilustra este caso.

El criterio para valuar la rigidez torsional es el del reglamento inglés,
gue toma en cuenta el agrietamiento disminuyendo a la mitad la rigidez

torsional elastica de la seccidn completa.
El resto de las disposiciones es una simplificacidn del criterioc ACI 318-71.

El valor de TOR dado por la ec 2.31 es la resistencia a torsidén de una
seccién sin refuerzo; TcR representa el nivel al que puede llegar Tu sin
gue disminuya considerablemente la resistencia a fuerza cortante; por
otra parte, es un valor censervador de lo que suele llamarse "contribu-
cidn del concreto” (en buena parte constituida por el momento de las
fuerzas cortantes gue toman directamente las barras longitudinales).
Estos conceptos, asi como el criterio que se adoptd para definir cuindo
se puede despreciar la torsidon, se ilustran en la fig 2.5. La expresidén

2.30, como igualdad, representa la interaccién entre las resistencias a

torsidén y a fuerza cortante de un miembro sin refuerzo transversal.

La limitacién de Tu es necesaria para evitar que el concreto falle por
las compresicnes diagonales causadas por la torsidén, antes que fluya el
refuerzo. La expresidn para el limite de Tu de las normas anteriores

se modificd para darle mds congruencia con el limite que establece el
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Reglamento ACI 318.
2.2 Estados Limite de senvicic
2.2.2 Deflexiones

Se juzgd aceptable la precisidn obtenida al calcular deflexiones a par-

tir del momento de inercia de la seccidn transformada agrietada (ref 2.12).
Si se desea una precisidn algo mayor, puede usarse el procedimiento de

la ref 1.2. Este G@ltimo se recomienda para calcular deflexiones en lo-
sas. El incremento que con el transcurso del tiempo experimentan las
deflexiones se debe esencialmente al flujo plastico del concreto causado
por compresiones debidas a flexidn; el refuerzo de compresidn restringe
estas deformaciones, de agui que la magnitud de la deflexidn diferida
dependa de 1la cuantia A;/bd (refs 2.12 y 1.2).

2.2.3 Agrietamiento en elementos no presforzados que trabajan en una

direccién.

Con el requisito prescrito se limita indirectamente el ancho de grietg
a un valor del orden de 0.5 mm. El criterio es en esencia el dei Re—

glamento ACI-318.
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3, REQUISITOS COMPLEMENTARIOS

3.1 Anclaje

3.1.1 Requisitos generales

Desde las Normas de 1977, se adoptd el criterio de revisar sdlo 1Qngitg-
des de anclaje en lugar de esfuerzos de adherencia. En general, el
criterio es el del Reglamento ACI 318. Existen varias razones gue hacen
mas significativo el concepto de longitud de anclaje que el de esfuerzo

de adherencia; entre ellas estdn las que siguen:

a) Los esfuerzos de adherencia resistentes gue antes se especificaban
provienen de dividir magnitudes de fuerzas entre productos de longi-
tudes de anclaje por perimetros de barras, es decir, son esfuerzos
medios que tienen significado si se asocian a una longitud de barra,

pero que no pueden relacionarse con el esfuerzo que actiie en una sec-

» o
cion.

b} Los esfuerzos reales distan mucho de tener distribuciones que puedan

calcularse.
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c) Con el criterio de revisar esfuerzos de adherencia no es posible
tomar en cuenta el anclaje extremo que tenga el refuerzo en los apo-

yos.

El requisito necesario y suficiente en cuanto a anclaje es el del inciso
3.1.1 a) de las Normas; el resto de la seccidn 3.1 indica cémo cumplir
con 8l en casos usuales. La exigencia de valuar la fuerza de tensidn
con el miximo momento gue actlla en un peralte efectivo a cada lado de
la seccidn se debe a que la formacidn de una grieta diagonal incrementa

la tensidn en esa seccidn; este efecto se demuestra en la fig 3.1.

la expresidén y los criterios para calcular longitudes de desarrollo de
refuerzo de tensidn estdn basados en la ref 1.2, al igual que el resto
de la seccidn 3.1. En las nuevas normas se precisd la forma de calcular
el anclaje de barras dobladas a 90 & 180 grados; el procedimiento esté
basado en el tratamiento que se da en 1£.ref 1.2 al anclaje de barras

que terminan en ganchos estandar.

Las otras disposiciones de la seccidn 3 son, en esencia, las correspon-
dientes de las Normas de 1977, con las salvedades de que se amplid la
seccidn 3.4 relativa al recubrimiento del refuerzo, y se incrementd a 660
el coeficiente de la férmula que da el refuerzo minimo por cambios wvolu-
métricos. Esto iltimo a fin de disminuir la diferencia entre el refuer
zo calculado con dicha formula y el obtenido con la regla de 0.002,

para aceros dc alta resistencia, como la malla de alambre soldado.
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4. DISPOSICIONES COMPLEMENTARIAS PARA ELEMENTOS ESTRUCTURALES COMUNES

4.1 Vigas
4.1.1 Conceptos generales

La definicidén de claro que se incluye en las Normas se refiere en reali-
dad a vigas libremente apoyadas. Cuande la viga es monolitica con sus
apoyos, el claro se considera como la distancia libre entre pafios de

apoyos.

En el cdlculo de fuerzas cortantes de vigas de mids de 3 m de claro que
reciben cargas de losas con distribucidén notoriamente distinta de la uni-
forme, debe tomarse en cuenta esta circunstancia; tal es el caso de vi-
gas grandes que soportan tableros cuadrados de losas, pues en ellas la
carga proveniente de la losa tienen una distribucién mas bien semejante
a la triangular, y, aungue la fuerza cortante maxima es la misma que la
que resultaria de suponer distribucidén uniforme, a lo largo de la viga

se obtienen fuerzas cortantes mayores.
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4.1.4 vigas diafragma

el Vdigas diaﬁkmgm que unen muwros sufetos a fuerzas horizontafes en su

plano.

En estas vigas se descarta el refuerzo formado por barras longitudina-
les y estribos transversales, a causa de que el agrietamiento alterno de
flexidn provocado por el sismo deteriora el concreto en todo el peralte
de los extremos de la viga, formando secciones con resistencia a fuerza
cortante practicamente nula. Las diagonales de refuerzo que se especi-
fican suministran la capacidad necesaria a fuerza cortante, aunqgue el
concreto se dahe. Este tipo de refuerzo se desarrolld en Nueva Zelanda

(refs 4.1 y 4.2}).

4.1.5 vVigas de seccidn compuesta

Los criterios de dimensionamiento son los del Reglamente ACI-318
4.2 Columnas

4.2.2 Refuerzos minimo y miaximo

Los propdsitos de especificar un minimo para el refuerzo longitudinal
son suministrar una cierta resistencia a flexidn y evitar que, por efec-
to del flujo plastico del concreto, el refuerzo llegue a fluir bajo
cargas sostenidas de servicio. Un limite miximo es necesario para que
el concreto pueda colarse sin dificultades excesivas, y para que el cos-

to no aumente demasiade por el mayor consumo de acero.

4.2.3 Reguisitos para el ‘refuerzo transversal

La expresion 850//?; da, aproximadamente, 17 para el acero grado estruc
tural de las normas antiguas (fy = 2300 kg/cmz). La intencién de redu-
cier la separacidn de los estribos cerca de los nudos es aumentar la

ductilidad de la columna en esas zonas, que son criticas bajo sismo.
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En la fig 5.4 se presenta un éjemplo del uso de grapas para dar soporte

lateral a barras gue no son de esquina.
4.2.4 Columnas zunchadas

La ventaja de una columna zunchada con respecto a otra no zunchada es
su mayor ductilidad; ésta proviene del efecto confinante del zuncho,
gue actida después que el recubrimientoc se desprende. La ec 4.2 estd
obtenida de modo gue, bajo carga axial, el incremento de resistencia
debido al zuncho es igual a la disminucién de ésta causada por la pér

dida del recubrimiento.
4.2.5 Detalles del refuerzo en intersecciones con vigas o losas

Debe hacerse hincapié en la importancia de no omitir los estribos de
las columnas en las intersecciones con vigas o losas, y de que éstos
;umplan con los requisitos prescritos. La falta o escasez de estribos
de columnas en dichas uniones ha originadoc derrumbes durante sismos

por pandec del refuerzo longitudinal.
4.3 Losas
4.3.3 Losas apoyadas en su perimetro

Se ha conservado el criterio del Reglamento de 1966 para el disefio de
losas apoyadas en su perimetro. Los coeficientes estidn obtenidos de
los de Siess y Newmark (ref 4.3). En la ref 4.4 se pueden consultar

los puntos principales de la obtencidn de los coeficientes, asi como
algunas observaciones sobre otros aspectos del disefio de estas losas
(cargas concentradas, cargas lineales). Cabe decir que desde las Nor-
mas de 1977 se anexd el casu del tablero aislado y que sus coeficien-
tes son las del método 2 del cbdigo ACI 318-66. Tambi&n entonces se

incluyS un criterio aproximado para revisar la resistencia a fuerza
cortante.
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4.5 Muros

En general, las disposiciones para muros sujetos a cargas verticales son
las del Reglamento de 1966. En cuanto a los muros con fuerzas horizon-
tales en su plano, se opté por reunir en un solo subcapitulo todos los
requisitos para su disefio, como los de flexidn y fuerza cortante; los

criterios para estos muros estan basados en el Reglamento ACI-318.

El uso de muros de concreto para resistir sismo presenta la ventaja evi
dente de facilitar el control de las deformaciones laterales, aspecto
que se vuelve critico en marcos de cierta altura; ademds, suprime la
posibilidad de que se formen accidentalmente mecanismos de falla lateral
de entrepiso (esta posibilidad existe, aun cuando sge disefie con el cri-

terio de viga débil-columna fuerte).

Cuando se recurra a muros para resistir fuerzas laterales, se recomienda

tener presente las consideraciones siguientes:

a) La solucidén mi3s aconsejable consiste en tener al menos cuatro ejes
con muros acoplados, y marcos en los ejes restantes, todo esto dis-
puesto simétricamente. E1 contar con marcos ademids de los muros su-
ministra una segunda linea de defensa que en un momento dado puede

evitar el derrumbe de la estructura.

b) No es aconsejable usar solo dos ejes con muros, aungque sean simétri-
cos, pues si falla uno puede fallar la estructura completa, por la

aparicidén inmediata de torsiones importantes de entrepiso al faltar

unco de los muros.

c) Cuando se usen muros y marcos, al disefiarlos debe revisarse que la
rigidez, resistencia y capacidad de deformarse de ambas formas estruc
turales sean tales gque permitan sumar sus resistencias, a fin de ob-
tener un diseho eficiente. En efecto, puesto que generalmente la ri-
gidez y resistencia de un muro son mayores que la del marco ac0plads

a el, y su capacidad de deformarse es menor que la de éste, puede

32



ocurrir que el muro falle antes gque el marco alcance su resistencia.
Si esta sitwacidn se presentara, para resolver el problema podria
aumentarse la capacidad de deformarse del muro, © aumentarse la ri-

gidez del marco.
4.8 Aticulaciones pldsticas en vigas, columnas y ancos

Estos regquisitos estdn encaminados a garantizar una cierta capacidad de
giro en las secciones donde se supongan articulaciones pl3sticas. Sin
embargo, debe advertirse que cuando se analice al limite considerando
mecanismos de colapso, en algunos casos la capacidad de rotacidn puede

ser insuficilente.

4.9 Mérsulas

En las nuevas normas se dan disposiciones para disefnar ménsulas con re=-
laciones ¢/d hasta 1.0, con base en el Reglamento ACI 318. Al igual que
con los muros, para las ménsulas se agruparon en un solo subcapituleo los

distintos requisitos de disefio.
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5. MARCOS DUCTILES
5.1 Requisitos generales

Este capitulo es nuevo en las Normas; estd basado esencialmente en el
Apéndice A del Reglamento ACI de 1983 (refs 1.2, 1.3 y 5.1) ¥y er algunos
criterios de disefio neozelandeses (refs 5.2 y 5.3). Se entiende-por
marco dictil una estructura monolitica formada por columnas y vigas que
bajo la accidn de un sismo intenso es capaz de soportar una serie de
ciclos de comportamiento ineldstico, sin menoscabo significativo de su
capacidad de carga. Lo anterior se logra si en el marco puede formarse
un mecanismo de falla en el que las zonas que funcionan como articula-
ciones plasticas poseen una considerable capacidad de giro ante acciones
repetidas. La razdn principal de usar estructuras dictiles es que per-
miten ser disefiadas para resistencias menores que las que requerirfan en
un cierto sitio estructuras de comportamiento eldstico. Esto ocurrxe
asi, entre otros motivos, por la energfa que durante un sismo disipa

el marco ddctil en los cicles histeréticos . Pero se debe estar conscien
te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse dafios estructura-
les, principalmente en las vigas, que requerirfin quizf de reparacicnes

de costo no despreciable; de manera que los responsables del proyecto y
el propietarioc tienen que elegir entre usar el nivel de seguridad sumi-
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nistrado por el Reglamento y sus Normas Complementarias para marcos dic-
tiles, o aumentar el costo inicial de la estructura para disminuir el

riesgo de darios futuros.

La capacidad de giro en las articulaciones plasticas se logra limitando
la cuantia de refuerzo a tensidn y suministrando confinamiento lateral
al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos suficientemente
resistentes y proximos entre si. El confinamiento lateral hace que au-
mente la capacidad de deformacién longitudinal de compresidn del concre-
to tanto directa como por flexidn y, por tanto, que se incremente la

capacidad de giro.

Las fallas no dictiles, como las debidas a fuerza cortante o a menoscabo
en la adherencia, se restringen mediante el uso de acero con fluencia

definida. Si el acerc fluye bajo una cierta fuerza, gquedan acotados los
esfuerzos de adherencia y los momentos flexionantes; indirectamente tam—
bién quedan acotadas las fuerzas cortantes. El obtener un comportamien
to aceptablemente estable bajo cargas ciclicas, como las que imponen los
sismos, se propicia manteniende bajos los esfuerzos cortantes en los

.elementos del marco.

En general, los requisitos de este capitulo estidn encaminados a lograr,
mediante requisitos de detalles de refuerzo y dimensiones, que el compor
tamiento del marco esté regido por el giro ineldstico por £flexidn en las
zonas que se consideran articulaciones plasticas sin que se presente

antes otro tipo de falla, y que soporte ciclos de carga impuestos por

sismos intensos.

De acuerdo con el criteric general adoptado en el art 207 del Reglamento
(ref 1.7) y en las Normas Técnicas Complementarias para Disefic por Sis-
mo (ref 5.4), a los edificios formados por marcos didctiles les corres-
ponde un factor de comportamiento sismico, Q, igual a 4. . También puede
aplicarse este valor cuando se usan marcos y muros o contravientos, con
tal que la fuerza sismica resistida por los marcos en cada entrepiso

sea por lo menos el 50 por ciento de la total. Se admite asi porque,
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aunque el muro tiene menos capacidad que un marco para deformarse sin
fallar, en una estructura formada por marcos diictiles y muros, si llegan
a fallar éstos, los marcos representan una segunda defensa qgue puede

evitar el derrumbe de la construccidn.

Para revisar el requisito de que en cada entrepiso los marcos Sean capa-
ces de resistir al menos el 50 por ciento de la fuerza cortante actuante,

puede procederse en la forma siguiente:

a) Analicese la estructura y determinense las fuerzas cortantes gue ac-

tian en las columnas.

b) $i en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes gque actiian en
las columnas gue forman marcos al suponer que no existen los muros es
al menos el 50 por ciento de la fuerza cort#nte total de ese entre-
piso, se acepta que se cumple el requisito.

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrari a esos
marcos por 1o menos el 50 por ciento de la resistencia necesaria de en-

trepiso. .

5i al aplicar el procedimiento anterior no se cumple con el requisito,
puede recurrirse al criterio general que consiste en comprobar gue los
marcos solos, suponiendo gue los muros han fallado, son capaces de re-
sistir en cada entrepisc al mencs el 50 por ciento de la fuerza cortan-
te actuante. Para esto, se analizan los marcos sin los muros bajo el
50 por ciento de las fuerzas laterales totales, y se disefian para que lo
resistan; o bien se disefia la estructura, incluyendo los muros, y después
se revisa que la resistencia de los marcos solos cumpla con el requisito,

Esta 1ltima forma es mids laboriosa.

En cuanto a la condicidn 3 para usar Q = 4 que aparece en las normas para
disefio por sismo, en el sentido de que el minimo cociente de la capaci-
dad resistente de un entrepisc entre la accidn de disefio no difiera en

mis de 35 por ciento del promedio de dicho cociente para todos los en-
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trepisos, puede suponerse que la resistencia de un entrepiso corresponde
al mecanismo que en €1 se forme con articulaciones plasticas en los ex-
tremos de las columnas y que la resistencia del muro es la que tiene a
fuerza cortante en el entrepiso. Este procedimiento sobrestima la resis
tencia de entrepiso, particularmente en edificios esbeltos donde las
articulaciones se formen en las vigas y no en las columnas y el muro de
concreto falle por flexidn en su base. Sin embargo, se justifica hacer-
lo asi porgue la intencidn del requisito es evitar que haya discontinui-
dades importantes en las resistencias de los entrepisos, y no interesa
tanto el valor real de esas resistencias, sino sus valores relativos. No
vale la pena tratar de valuar la resistencia real de entrepiso, pues
cuando no se forma un mecanismo en el entrepiso que se trata sino gue el
mecanismo de falla del edificio estd definido por articulaciones en las
vigas, el concepto de resistencia de entrepiso pierdé un tanto su signi-
ficado. Si se deseara calcularla, deberia ser la fuerza cortante que
actia en ese entrepiso cuando se forma el mecanismo de falla general del

edificio; lo anterior se complica ailin mds cuando existen muros de con-

creto para sismo.

Asi pues, para fines de revisar el requisito gue se trata, basta aplicar

la expresidn siguiente:

ZMC
V. = ———— +V
RE h R muro

donde Vep ©S la resistencia ficticia del entrepiso, Enc es la suma de
los momentos resistentes en los extremos de las columnas y ‘G‘muro la
resistencia del muro a fuerza cortante. Para valuar Mc debe tomarse en
cuenta la carga axial que actiia en la columna {pueden usarse los diagra-
mas de interaccidn flexidn-compresidn). La resistencia del muro se de-
termina de acuerdo con la seccidn 4.5.2¢) de las Normas, considerando

mur¢ no esbelto; asi se obtiene:

v = F (0.85 Lt/f_:: +P

< ¥
Rmure £ dt) < ZFR Lt fc

h'y
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Una de las caracteristicas de un marco que influyen en su comportamiento
y resistencia es la resistencia relativa entre columnas y vigas. La ten
dencia actual es propiciar que las columnas sean mas resistentes en fle-
xidn que las vigas, a fin de evitar las fallas laterales de entrepiso
por la formacidn de articulaciones plasticas en los extremos de las co-—
lumnas; esto es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla
ocurre por la formacidn de articulaciones ineldsticas en las vigas y

donde las columnas permanecen de hecho en la zona eldstica excepto en sus

bases.

El requisito de que los marcos gue se disefilen con @ = 4 sean monoliticos
colados en el lugar se debe a que los detalles que .se especifican estan
basados en ensayes realizados en especimenes monoliticos. Los requisi-

tos para marcos prefabricados se dan en el cap 8.

Es importante revisar que se cumplan, ademas, todos los regquisitos que,
para usar Q = 4 se prescriben en las normas técnicas para disefio por sis-

mo (ref 5.4), y que no estin mencionados en las normas para estructuras

de concreto.

La condicién de que cada marco debe resistir al menos el 25 por ciento
de la fuerza horizontal que le corresponderia si estuviera aislado prevé
la posibilidad de que el sistema de piso no trasmita adecuadamente las
fuerzas de inercia a los elementos verticales mds rigidos, por ejemplo
porque se dane durante un sismo violento. También toma en cuenta impre-
cisiones en el cdlculo de las rigideces laterales de muros y columnas
gue puedan hacer pensar que algin marce toma menos fuerza lateral gue la

que en realidad le corresponde.

Se pide que la resistencia especificada, fé, del concreteo no sea menor de
200 kg/cmz, debido al efecto desfavorable gque sobre la curvatura en la

falla tiene el disminuir fé: en una seccidn rectangular que tiene un cier
to refuerzo, la profundidad del eje neutro en la falla es ¢ = Asfylo.ahf;;

al disminuir fé aumenta ¢ y la curvatura disminuye.
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El uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o que fluya

bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el utilizado al dimensionar
puede conducir a fallas frigiles por fuerza cortante o por adherencia.
Estos tipos de falla deben evitarse aungque ocurran bajo cargas mayores
que las de diseno, de agul el primer requisito que se pide para el re-
fuerzo longitudinal de vigas y columnas. También es necesaric que el
esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda demasiado
al de cdlculo, para que efectivamente se mantenga la tendencia a que las

articulaciores plasticas se formen en las vigas y no en las columnas.

El otro requisito relativo al acero de refuerzo pide qgue después de la
fluencia el material tenga endurecimiento por deformacidn, de caracte-
risticas tales que la resistencia real sea al menos 1.25 veces el esfuer-
z0 real de f{uencia. Considerando el caso extremo de que el acero fluye-
ra y no tuviera endurecimiento por deformacidn, la fluencia ocurriria
sblo en la seccidn de momento miximo y de hecho no se formaria una zona
que trabajara como articulacidn plastica, sino gque la deformacidn del
acero se concentraria en unos cuantos milimetros y rapidamente ocurriria
su fractura, originando una falla fragil. Si el acero tiene endurecimien
to por deformacidn, al llegar su deformacién a la zona de endurecimiento
el momento en la seccifn de momento miximo aumenta y también lo hacen los
momentos en las secciones vecinas, con lo que la fluencia del acero se
propaga y se forma una articulacién plastica. El reguisito de las Normas
tiende a asegurar que la fluencia ocurra en uaa cierta longitud, y lo-

grar asi una cierta capacidad de giro ineldstico en esa zona.
5.2 Miembnos a fexién

5.2.1 Requisitos geométricos

Se pide gque la relacidén claro-peralte no sea menor gue 4 porque hay evi-
dencia experimental (ref 1.3) de que bajo acciones repetidas el compor-

tamiento de vigas peraltadas que no cumplan con el requisito es mis des-

favorable que el de vigas esbeltas.
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Los requisitos que limitan las relaciones del ancho de una viga con la
longitud no soportada lateralmente y con su peralte tienen la intencidn

de evitar el pandec lateral.

Los extremos de las vigas normalmente estdn bajo flexidén negativa y la
zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repetidas es probable que
se desprenda el recubrimiento y sdlo se cuente,con el concreto contenido
dentro de los estribos; por esta razdn se requiere un ancho minimo de

25 cm. Se pide que el ancho de la viga no sea mayor que el de la colum

na, para hacer lo mas eficiente posible la trasmisién de momento entre

viga y columna.

El propdsito de la Ultima condicidn geométrica para vigas es evitar mo-
mentos adicionales importantes en las columnas, causadas por excentrici-

dad de la carga vertical y que normalmente no se toman en cuenta en el

anilisis.
5.2.2 Refuerzo longitudinal

El primer requisito va encaminado a no dejar alguna seccidn con posibili
dad de falla fragil por flexién de uno u otro signo; esto {ltimo en vis-
ta de las incertidumbres en el analisis, la posible ocurrencia de hundi-
mientos diferenciales de apoyos, o acortamientos diferenciales en colum-
nas a corto o a largo plazo, todo lo cual usualmente no se considera en
el anilisis, y también en vista de la posibilidad de que el sismo sea

mds intenso gue lo previsto y haga que cambien los signos de los momen-
tos.

Como se dice en los comentarios a 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a
que el momento resistente de la seccidn agrietada sea al menos 1.5 veces
mayer que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo gque se
evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. La exigencia de que sean
por lo menos dos barras en cada lecho se refiere mi3s bien a la necesidad
de ellas por razones de construccidén. Se mantuvo el limite de 0.75 hs

b
para el acero a tensidn (vednse los comentarios a 2.1.2b). Se sugiere
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que la cuantia no exceda de 0.025 a £in de evitar congestionamiento de
las barras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cortante

que puede generarse en la viga.

Se pide que en la unidn con un nudo el momento resistente positivo de una
viga sea por lo mencs igual a la mitad del momento resistente negativo
que se tenga en esa seccidn, para prever la posibilidad de que, aungue el
andlisis no lo indigue, el momento positivo debido al sismo exceda al ne-
gativo causado por las cargas verticales. Esta situacidn puede verse
propiciada por hundimientos diferenciales, © acortamientos diferenciales
de las columnas. Ademds, el acero longitudinal en el lecheo inferior tie
ne el efecto favorable de que bajo momento negativo ayuda al concreto a
tomar las compresiones. El riesgo de que se invierta el signo del momen-
to flexionante en los extremos de las vigas de un marcc es mayor si los

claros son pequeios.

Es necesario que en las uniones por traslape se suministre refuerzo he-
licoidal o estribos ccrrados, debido a la posible caida del recubrimiento
lo—que-disminuiria_la_adherencia de las barras y debilitaria la unidn
traslapada. Las uniones traslapadas no se permiten en zonas donde se
preven articulaciones plisticas, pues no son confiables bajo deforma-

. -, - 3 - .
ciones clclicas inelasticas.

En un paquete de dos barras es pequefic el menoscabo en la adherencia con
el concreto. Debe huscarse que los esfuerzos de adherencia entre refuer
z0 y concreto sean pequelios, ya que el déterioro de la adherencia bajo
acciones ciclicas es una de las causas de la pérdida de rigidez de ele-

mentos y nudos de concreto reforzadeo bajo sismo.
De los requisitos que han de satisfacer las uniones socldadas o con dis-
positivos mecanicos, se hace hincapié en el que pide que resistan al me-

nos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que unen.

Al definir el didmetro, la cantidad y ls distribucidn del refuerzo lon-

gitudinal de vigas, debe tenerse presente la facilidad de construccidn,
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en particular respecto a las barras que llegan a las uniones con las co-

lumnas.
5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas de
articulaciones pldsticas, a fin de aumentar su capacidad de deformarse
sin fallar y de resistir acciones ciclicas. También tiene la funcidn de
restringir lateralmente al acero longitudinal gue pueda trabajar a com—
presidn. El didmetro del refuerzo para confinar estard de acuerdo con
el tamafio de la viga. Como gula, se sugiere usar barras No 2.5 en vigas
con peralte de hasta 50 & 60 cm, No 3 con r- raltes de hasta 80 & 90 cm,

y No 4 o mas gruesas para peraltes mayores.

El requisito relativo a las barras longitudinales de la periferia en las
zonas de articulaciones plasticas singnifica que las barras de esquina

y una de cada dos consecutivas deben tener el soporte lateral como se in-
dica en 4.2.3, y que ninguna barra no soportada lateralmente debe distar,
a cada lado, mds de 15 cm {libres) de una barra si soportada (fig 5.1).

5.2.4 Requisitos para fuerza cortante

La forma de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un marco dictil
se ilustra en la fig 5.2, Para evitar que ocurra la falla por fuerza cor
tante antes que aparezcan las articulaciones, las fuerzas cortantes de
disefio se calculan a partir del equilibrio de la viga, suponiendo gue ya
se formaron las articulaciones plasticas en sus extremos. Los momentos
de fluencia se calculan sin factor de resistencia, porque asi se tiene
una condicidn mis desfavorable ya que se obtienen fuerzas cortantes mayo-
res. Ademds, se supone que las amplitudes de las rotaciones son tales
gque el acero puede llegar a tener endurecimjento por deformacidn, por lo

que el momento se calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 fy'

La situvacidn descrita en la fig 5.2 puede ocurrir durante un sismo inten-

so: primero se forma la articulacidn en el extremo donde el momento del

43



sismo se suma con el causado por las cargas de gravedad; después, al au-
mentar el efecto del sismo, se forma la articulacidn de momento positi

vo en el otro extremo.

En sistemas de piso viga-losa monoliticos, el momento resistente negati-
vo de la viga aumenta con relacién al tedrico, a causa del refuerzo de
la losa gue trabaja a tensidn junto con el refuerzo de la viga. Se re-
comienda tomar en cuenta este incremento en vigas relativamente pegue-
fias (peralte menor de 50 cm, como guia) y también cuando la cuantia de

refuerzo de la losa exceda de 0.005 & 0.006 (ref 5.5).

Con el procedimiento optativo se preténdg obtener el mismo resultado gue
con el general, es decir, evitar que la viga falle por fuerza cortante
antes gque se formen las articulaciones ineldsticas en los extremos. EI
procedimiento optativo es mis sencillo: aunque, como suele suceder en

estos casos, puede conducir a un mayor consumo de acero en estribos.

5.3 Miembros a {Lexocompresdifn
Los miembros a flexompresidén con carga axial pequeia (Pu 5_Agfé/10) se

tratan como vigas.

Las razones para pedir un minimo en la dimensidén transversal de una co-
lumna son las siquientes: a) hacerlas menos vulnerables a errores cons-
tructives, a impactos accidentales y a excentricidades accidentales de
otra indole, y b) facilitar la colocacidn del refuerzo y del concreto,
asi como lograr cumplir con los recubrimientos necesarios sin disminuir

demasiado la relacidén del 8rea del niicleo al drea transversal total.

La intencidn de que el drea de la seccién transversal sea al menos igual
a Pu/O.Sfé es garantizar wuna cierta capacidad de giro en zonas de la
columna donde llegaren a formarse articulaciones plasticas. La capacidad
de giro ineldstico en una columna aumenta al disminuir la relacidn
P ', '

u/Agfc
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Se pide que la relacidn entre la dimensiSn transversal mayor de la colum
na y la menor no exceda de 2.5, para que el elemento siga siendo propia
mente una columna y no pase a tener caracteristicas de murxo con el con-

siguiente problema del pandeo lateral.

Para evitar que los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de una dis-
rinucién significativa d¢ la ductilidad general de la estructura, a las
disposiciones de 1.3.2 se adiciona el reguisito de que la relacidn entre

la altura libre v la menor dimensién transversal no exceda de 15.
5.3.2 Resistencia minima a flexidn

En la seccidn 5.3.2 explicitamente se trata de disminuir las probabilida
des de que se presente fluencia en las columnas y, por tanto, de que se
forme un mecanismo de falla lateral en algin entrepiso (fig 5.3a).
El requisito que se establece propicia la formacidn de un mecanismo de
falla definido por articulaciones plasticas en las vigas y en la base
de las columnas {(fig 5.3.b). Bajc un misma sismo, la demanda de giro
en las articulaciones del segundo mecanismo es menor que la demanda de
giro de las articulaciones de un mecanismo de falla de entrepiso, a causa
de que en éste {ltimo la disipacidn de energia sdlo ocurre en las articu-
laciones plasticas de los extremos de las columnas del entrepiso que fa-
lla, en tanto que en el oiro se disipa en un numerc mayor de articula-
ciones distribuidas en tode el edificio. Por otra parte, la capacidad
de giro de una articulacidén formada en una viga es mayor que la de aqué-
lla que se forma en una columna, a causa de la carga axial. Ademis, y
en particular si la falla lateral de entrepisc ocurre en la zona baja de
la estructura, aumenta la importancia de los momentos de segundo orden
en las columnas del entrepiso dafiado, con el consiguiente incremento en
el riesgo de derrumbe brusco del edificio. Lo anterior significa que
una estructura donde las articulaciones se formen en las vigas y no en
las columnas tiene mas probabilidades de scbrevivir bajo un sismo de in-
tensidad extraordinaria gue otra en donde la fluencia ocurra en las co-

lumnas de un entrepiso y en €l se forme un mecanismo de falla lateral.
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Debe hacerse hincapié en que la importancia de gue no se fcrm=n articula-
cicnes plasticas en las columnas es mayor en los primeros entrepiscs de
edificios altc:. En edificios de uno o dos niveles, o en los Gltimos pi-
sos de edificios de mds altura, se puede ser menos estricto en este aspec
to. &Asi mismo, en un cierto caso podria admitirse fluenciaen algunas
columnas de un entrepiso a condicidn de gue las restantes del entrepiso per

manezcan eliasticase impidan la formacidén de un mecanismo ae¢ fzlla lateral.

En rigor, no es posible asegurar que no se formen zonas inclasticas en las
columpas, por lo que se debe suministrar en sus extremos el reiuerzo de
confinamiento prescrito en 5.3.4. Una causa Que puede provocar la plasti-
ficacidén de las columnas es la sobrerresistencic en flexidén ae ias vigas
originada por el endurecimiento por deformacidén del acerc de refuerzo y

por la contribucidén del refuerzo de la losa al momento recistente negativo.
También puede propiciar la formacidén de un macanismo de faila lateral en un
entrepiso la presencia de muros divisjorios de cierta resistencia en los

entrepisos adyacentes, cuando el entrepiso considerado no cuenta con esos

elementos.

Se pide incrementar 70 por ciento la carga axial debida &l sismo para prever
que la fuerza sismica horizontal exceda de la obtenida dividiendo el coefi-
clente sismico entre el factor de comportamiento sismico 3P —igual—a—4
{ref 5.6}. Una de las razones para dividir entre Q es el supuesto compor=-
tamiento elastopldstico de la estructura, pcro éste se ve criectado por la
sobrerresistencia de las vigas, la presencia de muros y por la no simulta-
neidad en la formacién de las articulacicnes plasticas, todo le cual con-
duce a que la fuerza lateral que toma el edificio sea creciente con la de-
formacién lateral, y, por consiguiente, a gue aumenten loc momentos de
volteo y las cargas axiales en las columnas, incremento que no se toma en
cuenta en el andlisis. El incremento es particularmente importante en las

columnas de los primeros entrepisos de edificios altos y esbeltos.

Con el procedimiento optativo (Fp = 0.6} se pretende obtener resultados
equivalentes, esto es, tender a evitar la formacién de mecanismos. de

falla lateral de entrepiso.

81 se forma el mecanismo definido por articulaciones en las vigas Yy en

las bases de las columnas de planta baja, la falla de la estructura esta-
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ré4 regida por la falla de las bases de las columnas, de aqul que resulte
esencial gue esas zonas cuenten con el adecuado refuerzo transversal de
confinamiento, el cual les aumentara la capacidad de giro y permitira

que soporten mis ciclos de acciones sismicas sin perder su capacidad de

carga vertical.
5.3.3 Refuerzeo longitudinal

El limite inferior para la cuantia d= refuerzo longitudinal tiene el
propdsito de evitar que dicho refuerzo fluya en compresidn a causa del
flujo pldstico (creep) del concreto. Al deformarse el concreto con el
tiempo, va transfiriendo su carga al acero de refuerzo el cual puede
llegar a fluir en compresidn si su cuantia es muy pequefia; la columna
se iria acortando al paso del tiempo y se crearian esfuerzos y deforma-
ciones no previstas en las vigas y en otras columnas. Otra razdn para
establecer una cuantia minima de refuerzo longitudinal es suministrar

una cierta resistencia a flexidn.

El limite superior para la cuantia de refuerzo longitudinal es en esen
cia para evitar que se congestione el refuerzo, particularmente en las
intersecciones con las vigas. 5i el refuerzo es excesivo, se dificql

tan su colocacién y el colado del concreto.

Se limita a dos el nimero de barras por paquete a fin de disminuir el
riesgo de fallas de acherencia en la columna y en especial en las inter
secciones con las vigas. Por otra parte, se logra un mejor confinamien
to del concreto del nicleo si las barras, longitudinales estin distribui
das en la periferia gue si se concentrah en paquetes. Esta disposicidn
tiende a dejar fuera de usc la practica anterior de concentrar la ma-
yor parte del refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumen-
ta la resistencia en flexidén, propicia problemas de adherencia y de

menoscabo en el confinamiento.

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape en colum-

nas son vulnerables al desprendimiento del recubrimiento. Los trasla-
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pes s6lo se permiten en la zona central de la columna, donde es poco
Probable que se desprenda el recubrimiento. 1as uniones soldadas o con
dispositivos mecdnicos no presentan ese inconveniente y se permiten en
cualquier localizacidn, con tal que se cumpla con los requisitos que se

incluyen sobre cantidad de uniones y separacion entre ellas.

Se hace énfasis en la importancia de que se cumpla con los requisitos

de la seccidn 4.2 que no resulten modificados por el inciso 5.3.3.
5.3.4 Refuerzo transversal

El refuerzo transversal de una columna tiene la funcidén de suministrar

la resistencia requerida a fuerza cortante y dar confinamiento adecuado
al niicleo, asi como restriccidn lateral al refuerzo longitudinal. E1
confinamiento lateral hace gque aumente considerablemente la capacidad del
concreto para deformarse en la direccién longitudinal sin fallar, con lo
cual se evita el comportamiento frigil de la columna. El refuerzo mini-
mo que se especifica en esta seccidn es el necesario para confinar el

concreto del niicleo y restringir lateralmente las barras longitudinales;

este refuerzo sGlo se pide en las zonas donde es probable que ocurra com
portamiento ineldstico durante sismos intensos. Los estribos que forman
parte del refuerzo para confinamiento deben ser rectangulares, con sus
ramas paralelas a las caras de la columna. ©No obstante la tendencia ha-
cia evitar que las columnas sufran comportamiento inela@stico, debe
preverse la posibilidad de que esto ocurra, segin se indica en los comen
tarios a la seccidn 5.3.2; de aqui la necesidad de suministrar el re-
fuerzo transversal para confinamiento. En toda seccién de una columna,
el refuerzo transversal debe satisfacer el requisito gue sea mis estric-
to entre el necesario para confinamiento y el necesaric para fuerza cor-
tante, teniendo en cuenta que el primero lnicamente es necesaric en las
zonas indicadas. Tanto el refuerzo para confinamiento como el necesario

por fuerza cortante deben cumplir con los requisitos de 4.2.3.

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inelidstico durante sismos

extraordinarios son las proximas a las intersecciones con las vigas, por
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ser en ellas mdximos los momentos causados por las fuerzas laterales.
Para tomar en cuenta que en las columnas de planta baja normalmente el
punto de inflexidn se encuentra mds prdximo a los nudos superiores, se
pide que, ademis de cumplir con los requisitos generales que fijan la
longitud confinada, ésta llegue por lo menos hasta media altura de la
columna; por otro lado, para dar continuidad a la columna dentro de su
cimentacién, a fin de evitar que alli el confinamiento deba depender de
otros refuerzos, se especifica que el refuerzo para confinar se continde

en la cimentacidn.

La cuantia volumétrica de refuerzo heliccidal, ps, se define como el co-
ciente del volumen de acero helicoidal entre el volumen del niicleo de :
concreto confinado por dicho acero (ps = 4as/sDc, donde DC es el didmetro
del nicleo, hasta la orilla exterior del refuerzo helicoidal, y a_ el

drea transversal de la hélice).

La primera formula del inciso a) se obtiene de obligar a que la resis-
tencia a carga axial de la columna antes de perder el recubrimiento sea
igual a la resistencia del nicleo confinado por la hélice, la cual se
alcanza bajo deformaciones grandes de compresidén cuando ya se desprendid

-

el recubrimiento.

Durante un sismo violento, normalmente 1o gue va a incrementarse y quizd
variar ciclicamente es la magnitud de los momentos flexionantes que ac-
than en las columnas y no tanto la magnitud de la carga axial (si el
edificio es esbelto, los incrementos de carga axial en los primeros en-
trepisos debidos al sismo si pueden ser importantes); sin embargo, se
ha mantenido el criterio del inciso a), en vista de que el confinamien-
to logrado también mejora la ductilidad de la columna aunque haya fle-
xiones importantes adicionales a la carga axial (ref 5.7). El limite
0.12 fé/fy rige en secciones grandes; en ellas ng/Ac tiende a 1.0 y la

cuantia suministrada por la primera férmula tiende a cero.

Se admite que el confinamiento suministrade por estribos cerrados rectan

gulares, segln se establece en el inciso b), es equivalente al gue pro-
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porciona el zuncho en columnas circulares. Se sabe, sin embargo, gque en

realidad el confinamiento que da el estribo rectangular es menos efi-
ciente debido a que la barra se flexiona y, por tanto, su accidn sobre
el nicleo disminuye al alejarse de las esquinas del estribo. Este in-
conveniente se pretende compensar usando mas refuerzo transversal, y
también por medio del usc de grapas interhed@as, asi como limitandoc las
dimensiones de los estribos. En efecto, la cuantia volumétrica de re-
fuerzo transversal de una columna cuadrada es aproximadamente un tercio
mayor que la obtenida con las fdrmulas del inciso a) para columnas con
zuncho circular; por otra parte, la mayor dimensién de un estribo rectan
gular no debe exceder de 45 cm. Se recomienda el uso abundante de las
grapas complementarias descritas en las Normas. En la fig 5.4 se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento.

Los requisitos de separacidén méxima del refuerzo transversal vy los re-
lativos a la distancia entre ramas de estribos, entre éstas y grapas,
y los dr maxima dimensién de estribos sencillos que se establecen en
esta seccidn, se refieren sdlo al refuerzo para confinamiento.

-

5.3.5 Requilsitos para fuerza cortante

Estos requisitos van encaminados a suministrar a las columnas mayor re-
sistencia a fuerza cortante que a flexocompresidén a fin de evitar que
fallen por fuerza cortante, por ser ésta una forma de falla en la gque no
se pueden resistir ciclos de acciones como -los que inducen los sismos.
Una columna gue falla por fuerza cortante se agrieta en diagonal y pron-
to pierde su capacidad para soportar la carga vertical, con lo que ocurre
un derrumbe brusco.

Aunque el criterio general de disefio tiende a que las articulaciones plis
ticas se formen en las vigas y no en las columnas, existe la posibilidad
de que sean las columnas las que se articulen (comentarios a 5.3.2), de
agqui que sea necesario proporcionarles mayor resistencia a fuerza cor-

tante que a flexocompresién.
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Se requiere que al valuar los momentos resistentes de las columnas se tome
1.7 veces la fuerza axial causada por el sismo, cuando esto conduzca a
un momento resistente mayor; la razdén para el incremento es la misma que

se expone en los comentarios a 5.3.

El procedimiento de disefio por fuerza cortante puede resultar demasiado
conservador, o puede dar lugar a un proceso que diverge, pues al tratar
de dar mas capacidad a fuerza cortante aumentandc la escuadria, se incre-
mentan los momentos resistentes en los extremos de las columnas, lo que
provoca gque aumente la fuerza cortante por resistir y asi sucesivamente,
Por esta razén, se admite que no sea necesario suministrar mas resisten-
cia a fuerza cortante que la obtenida aplicando el procedimiento optativo,
el cual se basa en la fuerza cortante proveniente del anflisis y un fac-.

tor Fp igual a 0.5,

5.4 Uncones viga-colfumna
5.4.1 Requisitos generales

Las condiciones de equilibric horizontal de un nudo interior de un marco
sujeto sGlo a carga lateral se muestran en la fig 5.5. En el acgro a

tensidn que llega al nudo se supone un esfuerzo de 1.25 £ debido a que

Yy
ensayes han demostrado que los giros ineldsticos causados por sismo en
las caras del nudo implican deformaciones en el refuerzo de flexién con-
siderablemente mayor que las correspondientes a la primera fluencia y
gue bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia mixima

del acero supuesta de 1.25 £, (para acero de grado 42, la deformacidén

y
unitaria correspondiente al esfuerzo miximo es del orden de 0.08 a 0.10).
La fuerza cortante calculada a media altura del nudo resulta igual a

Ao (1.25 fy) + Asl (1.25 fy)-V

Las uniones viga-columna son elementos criticos en un marco, por lo que
su disefio y detallado no debe descuidarse. Si un nuao se dafla es muy di-
ficil repararlo, y si pierde capacidad de carga vertical causa la falla
de la columna que llega a €l y quizd el derrumbe de la estructura; lo

ideal es que la resistencia del nudo sea mayor gque la de los elementos

gue concurren en él.
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los principales problemas involucradcs en el disefo de uniones viga-co-
lumna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al anclaje del
refuerzo dentro de €l, y al posible congestionamiento del refuerzoc. La
fuerza cortante causa gque el nudo se agriete en diagonal segiin se mues-
tra en la fig 5.5. Bajo las acciones ciclicas causadas por el sismo, el
patron de agrietamiento es en dos direcciones cruzadas, El anclaje en
el nude, de las barras de vigas y columnas que llegan a €l, presenta el
problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cierta barra
estd a tensidn y en la cara opuesta a compresidn, lo que provoca gue se
incremente la longitud de anclaje necesaria con relacidén a la requerida
si sdlo actuara la tension. También se tiene el inconveniente de que al
formarse en una viga una articulacidn plistica adyacente al nudo, la
fluencia de las barras tiende a penetrar en éste provocando cierto me-
noscabo en la adherencia. Todo lo anterior se ve agravado por el efecto
de las acciones ciclicas impuestas por el sismo, las cuales tienden a
ir deteriorande la adherencia de las barras dentro del nudo. En buena
medida se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando el
uso de barras de diametro grande. En el dimensionamiento y detallado
del nudo debe buscarse un equilibrio entre su resistencia 5 fuerza cor-
tante, y el didmetro, la cantidad y la distribucién de las 55ffE§‘ﬁﬁé‘“““‘——“—;——~——k
entran en €1, a fin de evitar un congestionamiento del refuerzo que di-
ficulte su habilitacidon y afecte la correcta colocacién del concreto. A
este respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos
desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco. Generalmente
da buen resultado mantener baja la cuantia de refuerzo longitudinal de
las vigas. Elaborar dibujos amplios, a escala, de= la disposicidn del
refuerzo dentro de los nudos contribuye importantemente a evitar 4difi-

cultades inesperadas en la obra.

Para el disefio de los nudos, en las Normas se optd por el criterio del
Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref 1.2); es un procedimiento sen
cillo que no origina congestionamientos excesivos de refuerzo Yy que

tiene apoyo tedrico y experimental (refs 5.8 y 5.9).
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El requisito de gue las barras longitudinales de las vigas pasen dentro
del niicleo de la columna obedece a que alli las condiciones para el
anclaje son mas favorables, a causa del confinamiento suministrado por

el refuerzo transversal de la columna.
5.4.2 TRefuerzo transversal

El principal papel que desempena el refuerzo transversal en un nudo es
suministrar confinamiento al concreto del niicleo, a fin de aumentar su
capacidad de deformarse y de resistir el efecto de acciones ciclicas,
sin perder su capacidad de carga vertical. También tiene la funcién de
contribuir a resistir la fuerza cortante gue actia en el nudo (fig 5.5).
Por otra parte, el confinamiento gue da el refuerzo transversal mejora '
las condiciones de anclaje del refuerzo gque alli llega. La fuerza cor-
tante provoca tensiones principales inclinadas gque causan agrietamiento
diagonal en el nudo. El refuerzo transversal prescrito en las Normas y
debe usarse siempre en todo el nudo, aunque la fuerza cortante calculad&

resulte pequena.
5.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Para revisar un nudeo por fuerz: cortante, se admite prescindir del requi-
sito de las Normas para Disefic por Sismo que pide combinar la totalidad
de los efectos de un componente del sismo con el 30 por ciento de los
efectos del componente ortogonal; es decir, la revisidn del nudo puede
efectuarse en cada direccidn principal en forma independiente. En la

fig 5.5, la fuerza cortante horizontal calculada a media altura del nudo

resulta igual abh (1.25f ) + A
s y 5

2 ] (1.2fy) - V {en la cara derecha la su-
ma de las compresiones en el concreto y en el acero es igual a la tensidn

en el acerc inferior, A52(1'25fy)' pues forman un par).

Las figuras 5.5 y 5.6 ilustran las condiciones de trabajo de un nudo in-
terior de un marco donde ampliamente predomina el efecto de las fuerzas
laterales (se ha omitido la fuerza axial en la columna). En la fig

5.6 aparece el equilibrio de la porcidn de nudo limitada por la grieta
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diagonal inferior del nudo de la fig 5.5, y en ella se aprecia el papel
que desempefian el concreto vy el refuerzo en la resistencia a fuerza
cortante. El‘concrcto trabaja a compresién formando bdsicamente un
puntal en diagonal; el refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensidn
y contribuye a mantener el equilibrio. En la figura se aprecia el efec
to favorable de usar estribos transversales y también barras verticales
intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedjos, aumenta-
rian demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras longitudinales
extremas de vigas y columnas que llegan al niclec (asi, la fuerza en las
barras longitudinales inferiores de la viga tendria que pasar, en un
pequefo tramo de anclaje, La. de 1.25 Aszfy en tensidén, a la derecha de
la grieta, a uno de compresidn, Cs' mientras gue con la presencia de los
estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lugar de
ser 1.25A _f seria 1.25A f -La . f ., donde a ., son las areas transver-
s2°y sy si si si

sales de los estribos y fsi los respectivos esfuerzos).

Como se menciond antes, el procedimiento para disefar las uniones por
fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste a su vez estd ba-
sado_en_un_estudio realizado en la Universidad de Texas (ref 5.8). En
dicho trabajo se concluyd gque la resistencia de una unidén a fuerza cor-
tante es funcién bisicamente de tres variables: la presencia de vigas
transversales que lleguen al nudo, el refuerzo transversal, y la resis-
tencia del concreto. Se encontrd que la variacidon de la resistencia no
era muy sensible a cambios en el refuerzo transversal, por lo que opta-
ron por hacerla depender, para fines de disefio, sdlo de las dimensiones
del nudo, de 1la resistencia a compresién del concreto, y de las vigas
transversales; en cuanto al refuerzo transversal, optaron por usar una

cierta cantidad minima obligatoria.

En el disefic de uniones viga-columna de marcos dictiles existen discre-
pancias importantes en los criterios adoptados en distintos paises e
instituciones. Asi, dentro del propio ACI el procedimiento propuesto
por el Comit& ACI-ASCE 352 (ref 5.7) lleva a una cantidad mayor de es-
tribos gque la obtenida de aplicar el apéndice A del Reglamento ACI 318-

83. El procedimiento que se aplica en Nueva Zelanda es aiin mds conser-
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vador que el del Comité ACI-ASCE 352. En las Normas para el Distrito
Federal se optd por el del Reglamento ACI 318-83, atendiendo a que
tiene buen apoyoc experimental, es sencillo, y no conduce a congestio-
namientos excesivos de refuerzo. Para valuar el area del nudo, se adop
td el criterio del Comité 352, que usa un ancho efectivo igual al pro-

medio de los anchos de viga y columna.

En el diseno por fuerza cortante de uniones, debe usarse el valor de FR
general para cortante (FR = 0.8). Cuandoc la fuerza cortante de disefio
exceda a la resistencia de disefio, el proyectista puede aumentar las
dimensiones transversales de la columna, o aumentar el peralte de las
vigas; con esto Gltimo disminuye el drea de refuerzo longitudinal de

las vigas y por consiguiente la fuerza cortante de diseno en el nudo.

En la fig 5.7 se ilustra la determinacidn del ancho efectivo, b . Al
haber limitado la relacidn de dimensiones transversales de las colum-
nas a un maximo de 2.5, en la mayor parte de los casos no rige el requi-
sito segin el cual el ancho efectivo no debe ser mayor que el ancho de
la o las vigas mas h, sino el gque pide gque be no exceda del promedio

0.5 (b +b}.
v c
5.4.4 Anclaje del refuerzo .o

De hecho, el primer parrafo de esta seccifn se refiere a nudos de colum-
nas de orilla. Se optd por exigir gue las barras longitudinales de las
vigas se prolonguen hasta el fondo del nicleo de la columna, a fin de
hacer mas definido el trabajo en el nudo en el sentido de gque las barras
sigan la tendencia de las tensiones principales y se defina claramente
la formacifn del puntal a compresién en el concreto (fig 5.8). Si las
barras cumplen con los otros reguisitos de anclaje, pero no se llevan
hasta la cara opuesta del nlcleo sino que se doblan antes, se provoca
una distribucidn de esfuerzos irregular que puede acelerar el deterioro
del nlicleo ante acciones repetidas. Se juzgd conyeniente considerar en
forma explicita que bajo acciones repetidas el recubrimiento de una co-

lumna se deteriora y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de
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las barras de las vigas (ref 5.3); por esta razdn, se pide que la sec-
' -

cidn critica para anclaje sea en el plano externo del niicleo de la co-

lumna. La influencia de este requisito es mayor en columnas de sec-

cidn pequena.

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta-la circunstan-
cia favorable de gque tiene lugar dentro de una zona confinada por estri
bos y también generalmente por vigas transversales gue llegan al nudo;
por otro lado, se tiene el efecto desfavorable de las acciones repetidas
impuestas por el sismo, y la penetracidén de la fluencia de las barras
de las vigas dentro del nicleo cuando en éstas se forman articulaciones
plasticas adyacentes al nudo. A este respecto, se adoptd el criterio
del Reglamento ACI-318-83 gue estima que tiene cierto predominio el efec
to favorable del confinamiento, per lo que se admite reducir la longitud
de desarrollo al 80 por ciento de la requerida en 3.1.1c). Debe acla-
rarse gue esta reduccidn no se aplica a la longitud recta de 12. diame-

tros gue sigue al doblez,

Las barras de vigas y columnas que pasan a traves de un nudo tienen la

particularidad desfavorable de que pueden estar a tensién en una cara
del nudo y a compresidn en la cara opuesta, lo cuval aumenta los esfuer
zos de adherencia dentro del nudo. No obstante, existen algunas ate-
nuantes al problema: a) el ya mencionado confinamiento suministrado por
los estribos del nudo y las vigas transversales; b) si las barras de una
viga llegan a perder su adherencia en el nudo, quedan ancladas en la
viga opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en dicha viga
opuesta, pero no implica peligro inminente de derrumbe; ¢) es minimo el
riesgo de que las barras de las columnas tengan que fluir en tensidn y
en compresidn en las caras horizontales del nudo, pues la tendencia del
disefic es que mas bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra pa:te;
la carga axial de las columnas tiende a evitar que sus barras fluyan

en tensidn.

Se juzga que las relaciones entre dimensiones de nudo y didmetros de

barras que se prescriben, conducen a un comportamiento tolerable de los
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nudos en cuanto al anclaje de las barras que lo cruzan. Sin embargo,

se estd consciente de que no se evita totalmente la posibilidad de que

la adherencia sufra menoscabo, si la estructura se ve sujeta a varios

sismos intensos durante su vida. Este es uno de los aspectos d&biles

que tienen los marcos destinados a resistir sismo.
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6. LOSAS PLANAS
6.1  Requisitos aenerales

En la fig 6.1 se ilustran algunus de los tipos de losas planas gue se

describen en la seccidn 6.1.

El uso de estructuras formadas por losas planas y columnas se ha visto
favorecido por las ventajas gue presenta este sistema con respecto al
que consta de vigas; dichas ventajas principalmente son las tres si-
guientes: a) para una cierta altura libre de entrepisoc, se obtiene una
altura total del edificic menor, con el consiguiente menor peso de la
construccidén, menores aceleraciones horizontales y los ahorros en acaba-
dos y en el costo de las instalaciones; b) la cimbra es mids sencilla y
menos costosa, pues resulta una cimbra plana sin huecos para las vigas;
c) se facilita la colocacidn de ductos horizontales de instalaciones,

porque no hay el estorbo gue causan las vigas.
A cambio de las ventajas descritas, se tienen las desventajas siguientes:

a) resulta una estructura de baja rigidez, tanto ante cargas verticales

como ante fuerzas horizontales, por lo que se dificulta cumplir con las
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deformaciones admisibles, en particular las deformaciones laterales de
entrepiso; b) la trasmisidn correcta de fuerzas y momentos entre losa y
columna es mis dificil de lograr, desventaja que se acentia si la es-

tructura debe resistir las aéciones laterales ciclicas causadas por los

sismos.

En cada caso, tomando en cuenta las ventajas y desventajas sehaladas, el
proyectista estructural, en acuerdo con el encargado del proyecto arqui-
tectdnico y con el propietario, debe decidir si opta por el uso de losa

plana y columnas, © por vigas, losa y columnas.

Para evitar problemas derivados de flechas inmediatas y diferidas exce-
sivas, se sugiere no usar losa plana para claros mayores de 7 u B metros
si no se usa capitel ni 3baco; en caso de usar abaco puede extenderse el
uso del sistema hasta claros de nueve metros. Si en la orilla del piseo
la losa sobresale en voladizo, se recomienda que la longitud del vola-
dizo no exceda de 5 veces el espesor de la losa. (No debe confundirse
el abaco o el capitel con la zona maciza que en losas aligeradas es ne-

cesario dejar alrededor de las columnas. En este texto el término "claro"

es la distancia entre ejes).
Algunas sugerencias de caricter general son las que siguen:

-Usar al menos tres crujias en cada direccifn, a fin de disminuir el
numero de uniones de orilla con relacién al total de uniones losa-
columna en un nivel, ya que la trasmisién del momento entre losa y
columna es mas incierta en las conexiocnes de orilla que en las in- '
teriores. Para evitar que se vuelva mis critica la trasmisién de
fuerzas y momentos en las uniones de orilla, las Normas no admiten

gque la columna sobresalga del borde de la losa.

-Procurar que los tableros de losa tiendan a ser cuadrados, con
objeto de utilizar eficientemente el peralte de la losa en ambas
direcciones, es decir, evitar que en la direccién del claro corto

rija el refuerzo minimo por flexidén. Al respecto, se recomienda
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gue la relacidn de claro mayor a.claroc menor no exceda de 1.5.

~Para resolver el problema de la baja rigidez lateral y disminuir la
magnitud de los momentos que deben transmitirse entre losa y colum-
na durante los sismos, el sistema puede combinarse con muros de con
creto reforzado segiin se indica en la seccidén 6.2. También podria
combinarse con marcos de concreto, colocando &stos sdlo en las fa-
chadas, a fin de gque las vigas no obligaran a aumentar la altura

del edificio para una cierta altura libre de entrepiso.

En general, para construcciones de habitacidén u oficinas es suficiente

la losa plana aligerada, sin capiteles ni 3bacos; en este caso, el peral-
te puede suponerse inicialmente como el claro mayor entre 20. Para cons-
trucciones con cargas vivas mayores, como almacenes y bodegas o comercios
de mercancia pesada, puede usarse losa aligerada o maciza con capiteles
y/o abacos. La funcién principal del capitel y del dbaco es aumentar

las dimensiones de la seccidn critica en la que podria fallar la losa

por tensidn diagonal alrededor de las columnas, debido a la trasmisién

de fuerzas y momentos. Una consecuencia del ﬁso de dbacos o capiteles

es gue aumenta la rigidez lateral de la estructura. Si se usan 3bacos o
capiteles, el espesor de la losa aligerada puede suponerse inicialmente
igual al claro mayor entre 30. De lo anterior resulta que la losa plana
con capiteles y/o &bacos, bajo cargas vivas elevadas (450 kg/m2 o mis),
compite ventajosamente con el sistema formado por vigas y losa, sin que,

como se dijo en parrafos anteriores, el clarc mayor exceda de aproxima-

damente 92 m.

Para aligerar las losas planas, pueden usarse bloques huecos de mortero
ligero © casetones de poliestirenc expandido, dque en ambos casos quedan
permanentemente ahogados en la losa. También pueden emplearse moldes de
fibra de vidrio que se retiran y dejan visible los huecos entre nervadu-
ras. Se sugiere que paré valuar rigideces se desprecie la contribucién
de los casetones, aun de los formados por bloques huecos; este proceder
es conservador por lo que se refiere a defofmaciones Y por lo que toca a

la fuerza de sismo que resulte para disciio, pues normalmente estas
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estructuras quedan er la zona creciente del espectro y se llega a orde-

nadas mayores al suponerles menos rigidez.

La zona maciza que en losas aligeradas se exige alrededor de columnas o
capiteles tiene por objeto mejorar las condiciones de transmisidn de
fuerzas y momentos entre losa y columna. La que se exige adyacente a
muros para sismo, obedece princigalmente a favorecer la transmisidn co-

rrecta de la fuerza de inercia entre losa y muro.

Las nervaduras anchas que se piden en las zonas de los ejes de columnas
tienen el propdsito de suministrar la mayor resistencia a flexidén y a cor-
tante que se requiere en esas zonas, con relacién a las franjas centrales
de la losa. En la orilla de losas planas aligeradas, se recomienda usar
una nervadura de ancho no menor de 25 cm ni que el espesor de la losa,

con al menos tres barras N° 4 en cada lecho y estribos cerrados espacia-
dos a cada medio espesor de la losa; el objeto de esta nervadura es dis-
minuir las deformaciones por flexién del borde de la losa, en particular

las diferidas debidas al flujo plastico (creep) del concreto.

Se pide—en—las—Normas-que-existan_cuando mencs seis hileras de casetones
en cada entre-eje, a fin de gque sean vilidos los coeficientes para dis-
tribuir los momentos flexionantes en las franjas de columna y centrales,
los cuales estdn obtenidos suponiendo que la losa es maciza. En estos
comentarios se sugiere que la separacidn entre nervaduras, ademas de

cumplir con el requisito mencionado, no llegue a exceder de un metro.

La revisién de la losa como diafragma para garantizar la trasmisién en
su plano de las fuerzas generadas por el sismo, es de mayor importancia
cuando la losa tiene aberturas o entrantes, o es muy alargada.

6.2 Sistemas fLosa plana-columnas pana nesdistin sismo

En general, la disipacidén de energia en las zonas de comportamiento ine-

listico de las losas planas durante sismos intensos es menor que la que

ocurre en los marcos dictiles tratados en el capitulo 5, de aqui gque
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estas estructuras deban disefarse para que tengan resistencias laterales
mayores que los marcos dictiles, es decir con valores de Q menores.

La causa principal de la menor disipacidn de energia que se menciond es
gue, en parte, la trasmisidon de momentos entre losa y column2 ocurre por
la torsidn de la losa, mientras que en una estructura de vigas y colum=
nas la trasmisidén de momentos entre vigas y columnas implica principal-
mente la flexidn de estos elementos. Las zonas de comportamientc ine-
listico en un marco dictil se forman principalmente en las vigas y se
comportan realmente como articulaciones causadas por flexidn en las que
durante varios ciclos puede haber una franca disipacién de energia, en
buena parte debido a la fluencia del aceroc de tensiép; las zonas de com=
portamiento ineldstico en una estructura formada por losa plana y colum-
nas pueden formarse en la losa alrededor de las columnas o en las pro-
pias columnas. Si el comportamiento ineldstico ocurre en ls losa, aun-
que una porcién se debe a flexiSn de la losa, hay otra parte significa-
tiva causada por torsidn de la misma, la cual no implica flvencia del
refuerzo, sino mds bien dafio en el concreto, por lo que la disipacidn de
energia por este concepto es minima. Otro efecto desfavorable de la
torsidén gue ocurre en la losa es que la va debilitando alrededor de 1a;
columna y causa que disminuya el nimero de ciclos de accidn del sismo
que la losa puede soportar antes que pierda su capacidad de trasmitir la
carga vertical a la columna y se produzca la llamada falla por punzona-

miento.

Al asignarle un valor de Q a un sistema estructural, también interviene
el buen o mal funcionamiento que dicho sistema ha tenido en sismos ante-
riores. El funcionamiento de estructuras altas formadas por losas pla-
nas y columnas en genexal no fue satisfactoric durante los sismos de
1985, y por esta razdn se limita a 20 m la altura de la construccidn
para poder aplicar Q = 3. Los requisitos de que haya al menos tres cru-
jias o existan vigas de borde tienden a disminuir la influencia desfavo-
rable de las conexiones de orilla losa-columna; las conexiones de orilla
entre losa y columna son menos eficientes que las interiores en cuanto a

la energia disipada bajo las acciones ciclicas causadas por los sismos.
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Si el sistema losa plana-columnas se combina con muros de concreto refor-
zado, de manera que éstos sean capaces de resistir, en cada entrepiso, al
menos el 75 por ciento de la correspondiente fuerza cortante, pdede apli-
carse Q igual a 3. En este caso, no se limita la altura de la construc-
cién, ni se exigen tres crujias o vigas de borde; de hecho, se supone que
el comportamiento de la estructura estara gobernado por los muros de con-
creto, a los que de acuerdo con 4.5.2 les corresponde Q = 3. Para cumplir
con el requisito de que en cada entrepisc los muros sean capaces de re-
sistir no menos del 75 por ciento de la fuerza cortante que en &l actia,
puede analizarse la estructura completa, aislar los muros y determinar
qué fuerzas cortantes actlian en ellos; si en cada entrepiso la fuerza
cortante gue actlla sobre los muros es al menos el 75 por ciento de la
total de ese entrepiso, se puede suponer que se cumple con el requisito.
Se sobrentiende que los muros han de ser continuos deéde la cimentacidn

hasta la azotea, sin variaciones bruscas en rigidez, ni en resistencia.

La intencidn de pedir que las colpmnas cumplan con los requisites para
columnas de marcos dictiles es asegurar cierta capacidad de giro ineléas-
tico y de disipacién de energfia en los extremos de estos elementos, cuan

do la falla tienda a ocurrir en las columnas y no en la losa.

En cuanto a la Tevision de—los—nudos;—se-admite-prescindir_de verificar
su resistencia a fuerza cortante, porque el nudo estd confinado en todas
direcciones por la losa, y si ésta llegara a debilitarse alrededor del
nudo y disminuyera la eficacia del confinamiento gue suministra, la pe-
quena dimensién vertical del nudo, que es igual al espesor de la losa,
dificulta la formacidén de un mecanismo de falla definido por grietas in-

clinadas causadas por la fuerza cortante.

No se define la cantidad de barras de la losa que en un nudo deben pasar
por el nicleo de la columna; dicha cantidad queda determinada en cada
‘caso por el ancho de la columna y la separacidn entre barras gque haya

resultado en la zona préxima al eje de columnas al disefar el refuerzo

por flexidn segin 6.6 y 6.7.

Para las relaciones que deben cumplirse entre el espesor de la losa o
las dimensiones transversales de las columnas y los didmetros de las

barras, en esencia son aplicables los comentarios que se hacen en 5.4.4
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para las barras gue cruzan nudos de marcos diictiles.
6.5 AndLisis

En la fig 6.2 se ilustra como se divide en marcos en la direccién longi-
tudinal la estructura de dos niveles que alli aparece. Anélogamente, en
la direccidn transversal la estructura se dividiria en cuatro marcos,

dos interiores y dos exteriores.

El tomar en cuenta que la rigidez dc la losa no estd concentrada sobre

el eje de columnas significa gue hay gue considerar la forma de trabajo
estructural de sistemas losa plana-columnas, en la cual juegan un papel -
importante las torsiones en la losa. En forma cualitativa, el funciona-
miento de estos sistemas en el intervalo eldstico se describe a continua
cibén, con base en las figuras indicadas.

La fig 6.3 muestra una viga y una losa plana de crujias de orilla. A fin
de simplificar el dibujo, supdngase gue las columnas son infinitamente
rigidas en flexion. En el caso de la viga, no hay giro relativo entre
ella y la columna; la elistica de la viga es horizontal en su unidn con
la columna. En la losa plana, sI ocurre un giro relativo cntre la elds-
tica media de la losa y la columna; scobre el eje de columnaz el gire re-
lativo entre losa y columna es nulo, pero va creciendo hacii ambos lados
y es maximo en los bordes laterales de la losa, emax' Esta diferencia

en giros relativos implica la torsidn de la zona de losa ABCD, como se

aprecia en la figura 6.3b.

En el anidlisis bajo cargas verticales, para tomar en cuenta el giro re-
lativo entre la eldstica media de la losa y la columna, el Comité ACI-318
(ref 1.2) supone que la losa se une a la columna por medic de un elemen-
to gue s8lo trabaja a torsidn, de manera que la conexién losa-columha de
la fig 6.3 gqueda idealizada comc se muestra en la fig 6.4 a. Un marco

de losa plana y columnas de dos crujias y dos niveles se idealizarfa
como se ilustra en la fig 6.4b. Asi gue, para tomar en cuenta gque la

rigidez a flexidén de la losa no estd concentrada sobre el eje de colum-
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nas, una forma de proceder al tratar las cargas verticales seria idealizar
los marcos como en la fig 6.4.b y analizarlos, p. ej. con el programa SAP
IV. La rigidez a torsidn del elemento que liga la losa con la columna se
calcularia con base en la expresidén que al respecto suministra el Regla-

mento ACI-318.

El giro que ocurre entre la posicién media de la losa y la columna se pre-
senta tanto bajo la accidn de cargas verticales como de fuerzas horizonta-
les; es decir, bastaria idealizar la estructura de interés en marcos como
el de la fig 6.4b para analizarla bajo cargas verticales y bajo fuerzas
horizontales, aunque para estas ultimas habria que comprobar si son apli-

cables las propiedades del elemento a torsidon del Reglamento ACI 318.

En las Normas se establecen formas simplificadas que permiten analizar
estas estructuras como si fueran marcos planos. Ante fuerzas horizonta-
les se reduce la rigidez de la losa al prescribir un ancho efectivo de

<, + 3h, lo cual equivale en cierta forma a asociar a la losa el elemento
a torsidn; esto es, la flexibilidad de la losa se suma a la de este ele-
mento por estar conectados en serie. Bajo cargas verticales se reduce la
rigidez de las columnas a la mitad, 10 que equivale-a-asociar-a_las co- == -~ =
lumnas los elementos a torsidn; aqui, la flexibilidad de las columnas se

suma a la del elemento a torsidn.

El ancho efectivo de losa para anidlisis por fuerzas laterales igual a <,
+ 3h es el valor recomendado en la ref 6.1; este ancho es apreciablemen-
te menor que el ancho efectivo que establecian las Normas Técnicas de

1977, porque toma en cuenta el giro ineldstico que ocurre entre losa y
columna bajo acciones alternantes como las impuestas por los sismos, cir
cunstancia que no habia sido considerada anteriormente. Esto Gltimo

hace dudar que para andlisis por fuerzas horizontales sea vdlido usar un
elemento a torsidén de las mismas caracteristicas que el que recomienda

el Reglamento ACI-318 para el andlisis por carga vertical. Si se desea-
ra analizar la estructura idealizandola con elementos a torsidn, como en ,
la fig 6.4, habria que definir un elemento a torsién cuyas propiedades

condujeran a resultados semejantes a los que se obtienen analizando mar-
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cos planos con ancho eguivalente de losa igual a c, + 3h.

En losas aligeradas, la variacidn del momento de inercia puede tomarse en
cuenta en forma aproximada usandc el promedioc de los momentos de inercia
de la seccidn del centro del claro y de una seccidn adyacente a la colum~
na, o al &baco o capitel, que incluya la zona maciza que se deja alrede-
dor de estos elementos. En el cap 16 de la referencia 6.2 se encuentran
graficas gue permiten calcular rigideces angulares y factores de trans-
porte de miembros con momento de inercia infinito en parte de su longi-
tud, come es el caso de columnas y vigas eguivalentes cuando se usa capi
tel; en la ref 6.3 se encuentran expresiones para valuar rigideces de
entrepiso cuando se usan capiteles en las columnas. Es importante tomar
en cuenta la presencia de los capiteles porgue provocan gue bajo carga
vertical los momentos negativos de la losa se incrementen. Los capiteles
deben reforzarse con anillos cerrados horizontales y barras paralelas a
la superficie del capitel situadas en plancs verticales y ancladas en la
losa en sus extremos superiores y en la columna en los extremos inferio—
res (fig 6.5): en particular, este refuerzo es necesario si el sistema

losa-columna debe resicstir fuerzas de sismo.

La necesidad de considerar la totalidad de la carga en cada direccién or-
togonal de la losa se pone de m-nifiesto con ayuda de la fig 6.6. Supdn-
dase que se¢ coloca refuerzo para tomar toda la carga en una direccidn y
no se usa refuerzo en la otra direccidn, pensando gque esto no es hecesa-
rio en vista de que ya se tom5 toda la carga en la primera direccidn; la
falla ocurriria en la direccidén normal al refuerzo con una resistencia
practicamente nula, pues es evidente que el refuerzo usado en nada con-
tribuye para evitar la falla en la otra direccidn, segin se aprecia en

la figura,

En cuanto al ancho de las franjas de columna, se hace hincapié en que
€ste es igual,a cada lado del eje de columnas,a la cuarta parte del cla
ro menor, tanto si la franja es paralela al claro largo como si lo es
al claro corto. La razdn de esto es que las curvaturas, y por tanto los

momentos, tienden a concentrarse cerca del eje de columnas independien-
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temente de cudnto se extienda ia losa hacia los lados.
6.4 Andlisis aproximado pon canga vertical

El procedimiento aproximado que se incluye en la seccién 6.4 es una sim-—
plificAcién del marco equivalente del Reglamento ACI-31B, y se aplica
s6lo a estructuras que cumplan con las limitaciones sefialadas en dicha
seccién. Se establecid comparando resultados de andlisis de marcos ti-
picos realizados tomando en cuenta los elementos a torsidn, con resulta-
dos de andlisis convencionales en los que se variaba la rigidez de las
columnas (ref 6.4). La formulacién del procedimiento se revisé conside
rando las observacicnes de la ref 6.5. Las limitacicnes que se imponen
en la aplicacidn del procedimiento aproximado provienen de las caracte-

risticas de los marcos utilizados en su desarrollo.

El procedimiento resuelve el principal problema que se tenia en el ana-
lisis por carga vertical de sistemas reqgulares losa plana-coclumnas, esto
es, la obtencién satisfactoria de los momentos en los claros eXtremos.
Al no_tomar en cuenta el giro relativo que ocurre entre la el&stica me-
dia de la losa y la eldstica de la columna, que se describid al comen- — —— — —
tar la seccién 6.3, se obtienen en la losa momentos negativos mayores
gue los correctos en su unidn con las columnas de orilla, y momentos
negativos interiores y positivos menores. En 10; claros interiores la
importancia de estos efectos es considerablemente menor. Al reducir la
rigidez de las columnas, se aumenta el giro en los nudos con lo que se
obtiene un efecto equivalente al del giro relativo entre leosa y columna,
y disminuyen los momentos negativos exteriores de claros extremos y au-

mentan los negativos interiores y los positivos.

Con el cadlculo aproximado por carga vertical que dan las Normas, las
mayores diferencias con resultados de andlisis mis precisos se tienen
en los momentos de las columnas; pero bajo carga vertical laos momentos

en las columnas son pequefios comparados con los causados por el sismo,
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que son los que rigen el disefio. Por otra parte, las columnas de estruc
turas con losa plana han falladeo bajo carga vertical y sismo, pero no
bajo carga vertical sola. Las consideraciones anteriores permiten juz-
gar que para el anidlisis por carga vertical no se requiere mayor preci-
$ién que la que da el procedimiento aproximado de la seccidn 6.4 de las

Normas.

6.5 Trasmesidn de momento entre £osa y columnas

En parte, los comentarios que siguen también se refieren a la seccibn

2.5.1 h de las Normas.

Cuando en una conexidén losa-columna se trasmite momento, una fraccién dé
la trasmisidn ocurre por flexidn en la losa, y el resto por torsiones y
esfuerzos cortantes. En la fig 6.7a, el momentc total dque se trasmite
entre losa y columna vale FH; la parte que se trasmite por flexibn es la

representada por los dos momentos M_; la que se trasmite por esfuerzos

£
cortantes es Va, y la que se trasmite por torsién es 2M,. En la fig
6.7b, se ilustra la trasmisién de momentos entre columna y vigas de un
marco; se aprecia que en esencia el mecanismo es semejante, con la dife~
rencia de gque en el caso de cclumna y vigas no hay trasmisién por tor-

sién. La fig 6.8 muestra las columnas en perspectiva.

El tratamiento que en las Normas se 43 a la trasmisidn de fuerzas y mo-
mentos entre losa plana y columna estid basado principalmente en el Regla
mento ACI 318, el cual a su vez tiene vomo antecedente el trabajo expe-
rimental de Hanson y Hanson (ref 6.6). En dicha investigacién se ensayé
una conexién de orilla y 16 uniones interiores semejantes a la de la fig
6.7a, con distintas combinaciones de carga y momento trasmitidos. Las

conclusiones principales fueron que la resistencia de la conexidén puede
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valuarse aceptablemente con la suposicién de la variacidén lineal de los
esfuerzos cortantes (fig 2.1 de las Normas y ref 6.7), y que, para co-
lumnas cuadradas, la porcién del momento que se trasmite por flexidn es
del orden del 60 por ciento del total (el 40 por ciento restante se tras

mite por fuerzas cortantes y torsiones).

Los porcentajes anteriores son la base de la expresidn 2.26 de las Normas
que da el valor de @, cuando las columnas son rectangulares. En columnas
rectangulares, si el momento gque se trasmite es paralelo a la dimensidn.
transversal mayor de la columna, la fraccién que se trasmite por esfuer-
2z0s cortantes y torsiones aumenta a mis del 40 por ciento. En vista de
gue es preferible la trasmisién por flexién a la que ocurre por cortantes
y torsidn, por la mayor ductilidad gque la primera desarrolla, se reco-
mienda mantener secciones de columna cuadradas ¢ lo menos oblongas que

sea posible.

El refuerzo de estribos de vigas ahogadas en la losa, que se prescribe
en 2.1.5h, es el que ha demostrado ser mas eficiente para mejorar la duc
tilidad de la losa en la vecindad de la columna, en particular ante ac-
ciones ciclicas. En buena parte, esto se explica por el hecho;—comenta-
do en pirrafos anteriores, de que si la seccidn de la columna no difiere
mucho de la cuadrada, en ambas direcciones la mayor parte del momento se
trasmite por flexidén de la losa, es decir por el trabajo en flexién y
cortante de la viga ahogada, la cual cuenta con barras longitudinales y
estribos, y trabaja efectivamente como una viga ancha que llega a la co-
lumna. Aqui se hace hincapié en la importancia de tomar en cuenta el re

fuerzo minimo de estribos que se pide en 2.1.5h.

los nuevos esfuerzos cortantes admisibles estdn basados en los resultados
del trabajo descrito en la ref 6.1. Para tomar en cuenta el efecto de
las acciones repetidas, el factor de resistencia se baja a 0.7 cuahdo se

incluye el sismo en la combinacidn de acciones.

El momento @M que se trasmite por esfuerzos cortantes y torsiones se ob-

tiene de aplicar el factor @ al momento que actia de la losa sobre la co-
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lumna cuando la fuerza cortante estf aplicada en el centroide de la sec-
cién critica que se define en 2.1.5h. La fraccidén que se trasmite por
flexién se obtiene de multiplicar el mismo momentc M por (1-1). En una
conexidn interior, M es el momento en el centro del nudo, pues el cen-
troide de la seccidn critica queda en el centro del nudo. En una co-
nexidn de orilla, el centroide de la seccidén critica gqueda excéntrico con
respecto al centro del nudo y el momento que se afecta por G es M-Ve de
acuerdo con la fig 6.9. El momento Ve es el necesario para transportar
la fuerza V del centro del nudo al centrcide de la seccién critica. La
fuerza V aplicada en el centroide de la seccifn critica origina una dis-
tribucidn uniforme de esfuerzos cortantes verticales en dicha seccidn
(vu/Ac)- En la fig 2.1 de las Normas se dan expresiones para valuar es-
fuerzos cortantes en conexiones losa-columna interiores. Para conexiones

de orilla se aplican las formulas de la fig 32 de las Ayudas de Disefio.

El ancho (c2 +3h) en que se trasmite por flexién la fraccidn (1-Q)M es
mayor que el ancho de la seccidn critica (c2 + d), lo cual crea una
cierta inconsistencia en el equilibrio del nudo, pero no invalida a lo
antes éxpuesto. Dicho incremento en el ancho se realizd artificialmentg
en el Reglamento ACI-318, a fin de no causar congestionamientoc del re-;

fuerzo de la losa para flexidn.
6.6 Dimensionamiento del nefuenzo para flexibn

El que el refuerzo para momento negativo exterior se cologque como si
fuera para sismo quiere decir qgue la totalidad de este momento debe re-

sistirse con refuerzo colocado en un ancho igual a c, + 3h y que al me-

nos el 60 por ciento de &l debe cruzar el niicleo de ia columna. Para

2 + 3n asi
como las franjas centrales, contaran con el refuerzo minimo por flexidn
Yy por cambios volumétricos de 2.1.2 a) y 3.10, el cual debe tenerse en

cuenta en toda la losa.

este momento, la franja de columna nc incluida en el ancho c
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Cuando hay trasmisidn importante de momento entre losa y columna, como
ocurre en las conexiones de orilla bajo carga vertical o en todas las
conexiones cuando actila el sismo, los momentos en la proximidad del eje
de columnas aumentan con relacién a las gue alll ocurren en claros inte-
riores bajo carga vertical; de aqui el requisito de concentrar el refuer-
zo para sismo y el de conexiones de orilla bajo cargas verticales cexca
del eje de columnas. Los coeficientes de 6.9 para distribuir los momen-
tos en franjas de columna y centrales son aplicables a claros interiores

bajo carga vertical.

El término "refuerzo necesaric por sismo"™ que se menciona en el parrafo
IT se refiere al refuerzo necesarioc para el momento que es igual a la
diferencia entre el momento de diseho, Mu. bajo la combinacién carga
muerta, carga viva reducida y sismo, y el momento de disefnoc bajo la com-
binacién carga muerta y carga viva mixima. De acuerdo con lo anterior,
en la fig 6.10, gue representa las envolventes de momentos de disefio,

Mu, en dos clarocs interiores de una losa plana, los momentos negativos
necesarios por sismo estdn representados por las zonas con rayado abierto

y los positivos por las zonas con rayado cerrado.

6.7 Disposiciones complementanias sobre el refuenzo

Las dos primeras disposiciones complementarias tienen por objeto tomar
en cuenta variaciones en la posicidn de los puntos de inflexién, en par-

ticular a causa de que la intensidad del sismo exceda a la prevista.

El requisito para el refuerzo positiveo de las franjas de columnas va en-
caminado a asegurar gque estas franjas cuenten con una cierta resistencia
minima autdnoma del resto de la losa y qﬁe por si solas en un momente

dado formen marcos con las columnas.

La cantidad que se pide de refuerzo de lecho inferior que atraviesa el ’
nicleo de una columna suministra cierta resistencia & flexidn positiva
en caso de gue durante un sismo extraordinarioc se invierta el signo del

momento flexionante en la losa cerca de la columna. Otra funcidn impor-
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tante que tiene este refuerzo es disminuir el riesgo de falla catastxf~
fica por punzonamiento de la losa, pues &sta podria quedar colgando de
dicho refuerzo en caso de ocurrir el punzonamiento (ref 6.8). Se hace
notar que para este fin no es itil el refuerzo de la losa del lecho su-

perior, porque se separaria de ella al desprenderse el recubrimiento.

Al revisar el refuerzo miximo " por flexidén en losas aligeradas, debe cui-
darse de no incluir los blogques de aligeramiento al valuar los anchos de

las secciones resistentes.
6.8 Secciones callicas pana momenio

En una losa plana gque falla por flexidn se forman lineas de fluencia ne-
gativas que son tangentes a las caras de los apoyos interiores. Por esta
razdén, la seccidn critica se supone a ¢/2 del eje de columnas. En un
apoyo exterior no se forma linea de fluencia a menos que c:xista una viga
de orilla con suficiente rigidez y resistencia en torsidn; sin embargo,
el acero de flexidn de la losa fluye en el pafio de la columna, por lo

que también en las columnas de orilla procede suponer la seccidn critica
a c/2.

6.9 Distrncbucdidn de Los momentos en Las  franjas

Los coeficientes para distribuir los momentos en las franjas de columna y
centrales provienen de soluciones eldsticas de tableros interiores de
losas planas macizas. Pueden aplicarse al momentc positivo y al negativo
interior de tableros de orilla; el refuerzo para el momentc negativo ex-
terior de tableros de orilla debe distribuirse como se establece en el
inciso I de 6.6. En losas aligeradas son éplicables los coeficientes con
tal que en cada direccidén haya al menos seis hileras de casetones o al-

véolos entre ejes de columnas.
6.10 Efecto de fa fuerza contante

En lo esencial, el tema queda cubiertc por los comentarios de 2.1.5h) y
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de 6.5. Si existe una abertura proxima a una columna, se recomienda tra-
tar la conexidn como si fuera de orilla, suponiendo que el borde de la
losa es el borde de la abertura. Se hace destacar la importancia de to-.
mar en cuenta el refuerzo minimo que se prescribe al final de 2.1.5 h), a
fin de contar con cierta capacidad de deformacidén inelastica en las co-

nexiones losa-columna.
.11 Penalics mindmos

En un tablero interior de losa plana bajo carga uniforme, la flecha elas-
tica en el centro de &l puede expresarse como A=owL'/Eh®, donde w es la
carga por m’, L es el claro mayor del tablero, h el espesor de la losa,

E el mSduleo de elasticidad y a un coeficiente gue depende de la relacidn
de claro largo a corto. Si se desea gque A/L no exceda de un ciertc valor,

segn la expresidén anterior el espesor debe cumplir con

3 2
h_g,’a——EZ/L L= A/w L (1)

condicién que es la—base-de—la—expresién-6.2_de las _Normas. El factor

(1-2c/3L) toma en cuenta el efecto de la dimensidon de la columna o capi-

tel, el cual es favorable.

El coeficiente k se hizo depender también de fs atendiendo a las consi-

deraciones siguientes:

En una seccidn agrietada, la curvatura es igual a cs/d {1-X), en que Es
es la deformacidn unitaria del acero a tensién y kd la profundidad del
eje neutro. En términos del esfuerzo, fs, y del mddulo de elasticidad,
Es, gueda

£
s

E
5

/4 (1-k)

Integrandc estas curvaturas, se llega a que la flecha en el centro del
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tablerc ticne la forma:

Si A/L no debe exceder a un cierto valor, el espesor debe cumplir con

Bf L
h > = =Ccf L (2)
A/L s

Para el coeficiente k de la ec 6.2 se tomd un promedio geométrico pesado
entre los coeficientes de L en las ecs 1 y 2 anteriores, a f£in de tomar

en cuenta que hay mis secciones no agrietadas que agrietadas:

El criterio anterior ha estado vigente desde el Reglamento DDF de 1966 y

fue propuesto por los autores de dicho documento.

En tableros de orilla‘la flecha mixima es mayor que en tableros interio-
res debido a la falta de continuidad en el borde de orilla. En losas
aligeradas la flecha mixima es mayor que en losas macizas por la menor
rigidez de aquéllas. Noxmalmente un piso formado por lusa plana tiene
tablercs de orilla y tableros interiores; sin embargo, Se usa un espesor
constante en todo el piso, definido por 1los tableros de orilla. Podria
suponerse que todos los tableros son interiores si la losa sobresale en
voladizo entre cuatro y cinco veces su espesor, en todos los ejes exte—

riores de columnas.

En un piso de losa plana aligerada que tenga tableros de orilla el espe-

sor se determina aplicando un factor igual a 1.2 x 1.2, al espesor que
resulte de la ec 6.2.
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5.12 Dimensiones de Los &bacos

Un dbaco es una zona de la losa de mayor espesor, gue se deja alrededor
de las columnas o de los capiteles. Las funciones del dbaco son mejorar
las condiciones de trasmisién de fuerzas y momentos entre losa 9 columna
y aumentar el brazo interno del refuerzc negativo de la losa para fle-
xién. Ademis, permite disminuir el espesor de la losa, y aumenta la ri-
gidez lateral de la estructura. Los requisitos de dimensiones gue se
establecen en 6.12 son necesarios para que los dbacos cumplan con las fun

ciones mencionadas.
6.13 Abentunas

El criterio adoptado en las Normas para tomar en cuenta el efecto de aber
turas es el del Reglamentc ACI-318. El efecto general de las aberturas
es interrumpir la continuidad y uniformidad del flujo de esfuerzos de
flexidn y cortantes, y provocar concentraciones de esfuerzos. La influen

cia de una abertura depende de su localizacidén y de su tamafio.

Las disposiciones de 6.13 se refieren mds bien al efecto de las aberturas
sobre los esfuerzos de flexidén en la losa, y ponen de manifiesto que el
efecto de una abertura es mayor en franjas de columna gque en franjas cen-

trales. Las disposiciones para tomar en cuenta el efecto de las abertu-

" ras sobye los esfuerzos cortantes se encuentran en la seccién 2.1.5h y a

ellas se hace referencia en el {ltimo parrafo de 6.13.

La intencidn de colocar a los lados de una abertura el refuerzo que en
ella se interrumpe es mantener el momento de fluencia total necesario
para el equilibric en una seccidn de la losa que cruce por la abertura.
En ciertos casos podria ocurrir que la seccidn se volviera sobrerrefor-
zada, al disminuir el 3rea de concreto a compresidén y no disminuir el
acerc de refuerzo. Por esta razdn se pide en las Normas revisar gque no
se exceda el refuerzo miximo admisible en las seccicnes afectadas por

aberturas y se use sSlo el ancho gue resulte de descontar las aberturas.
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7. CONCRETO PRESFORZADO

7.1 Introduceibn

Este caplitulo tiene adiciones importantes con relacidn al de las Normas
de 1977. La mas destacada consiste en tomar en cuenta explicitamente el
concepto de presfuerzo parcial. En la revisidn de este capitulo tuvo
una intervencidn relevante el Ing. Constancio Rodriguez C. del grupo

Riobdo, S.A.

En las Normas se pide que para elementos presforzados y parcialmente pres
forzados sd6lo se use concreto clase 1, a causa principalmente de la menor
deformacidn diferida (creep) que sufre este concreto respecto del tipo 2,

con la consiguiente menor pérdida de presfuerzo por ese concepto.
7.2 Pres fuenzo parcdal y presfuenzo total

El concepto de presfuerzo parcial ha experimentado algunos cambios. P.W.
Abeles (ref 7.1) consideraba que una seccidn a flexidn tiene presfuerzo
total cuando la seccién completa permanece en compresidén bajo cargas de
servicio, y que tiene presfuerzo parcial cuando bajo cargas de servicio
existen esfuerzos de tensidn de cierta magnitud y se forman grietas de’

ancho controlade. En las Normas se adoptd como base la definicién pro-
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puesta mis recientemente pof A.E. Naaman (ref 7.2) y se complementd con
valores del indice de presfuerzo. La definicifn de Naaman dice: "una
condicidn necesaria y suficiente para gque a un miembro se le llame par-
cialmente presforzade es que contenga refuerzo presforzado y no presfor-
zado destinados a resistir cargas externas de la misma naturaleza™. La
forma del indice de presfuerzo gue se usa en las Normas también se debe
a Naaman. HNormalmente hay correspondencia entre las definiciones de P.

Abeles y de Naaman.

En general, se recurre al presfuerzo parcial en elementos con carga viva
que actila sdlo muy ocasicnalmente, come los de azoteas, gue si se dise-
naran con presfuerzo total presentarian la maycr parte del tiempo contra-
flechas notorias indeseables dehfdas_al presfuerzo. Al usar en este caso
el presfuerzo parcial, se admite gue bajo la carga viva mixima exista
cierto agrietamiento, pero se logra que durante los lapsos en gque nc hay

carga viva, o ésta es muy peguefia, no ocurran contraflechas.

También se recurre al presfuerzo parcial cuando se desea aumentax, para

la misma resistencia, la capacidad del elemento de deformarse sin fallar,

o se desea aumentar la <¢apacidad a cargas de—impacto-

7.3 Revisibn de Los estados Limite de falla

En la fig 7.1 se ilustra la aplicacifn de las hipStesis generales de
flexién en la obtencidén del momento resistente de una seccidn presforzada

que falla por compresidn; la deformacidn inicial del acero debida al pres

fucrzo es la cantidad Ese'

La falla de una seccidn presforzada puede deberse a la ruptura del acero
antes que el concxeto se aplaste, o, como en la fig 7.1, al aplastamiento
del concreto antes que se rompa el acero. Para definir si la viga falla
por tensidn o por compresidn, se supone gue se rompe el acero, es decir

Esp = E; y se calcula la deformacién mixima del concreto, €.’

c
€ = (g ~
c ( s E:se) d-c
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Si E_ resulta menor gue 0.003, la falla es por ruptura del acero y el mo-
mento resistente vale FR Asp fsr z. E]l brazo interno,:z,'se obtiene a
partir de la profundidad del blogque de esfuerzos, la gque a su vez se de-
termina del equilibrico de fuerzas (T = C). &i Ec resulta mayor que 0.003,
o igual, la falla es por aplastamiento del concreto; en este caso, ho se
conoce directamente el esfuerzo en.el.acero, fsp' cuando se alcanza el
momento resistente, y se determina por tanteos; el mor.nto resistente es
FR Asp fsp z.

Las férmulas de la seccién 7.3.1, que permiten valuar aproximadamente el
esfuerzo en el acero de presfuerzo, fsp, cuando se alcanza el momento re-
sistente, estin basadas en resultados de ensayes de vigas que sSlo tenian
acero presforzado, fabricadas con concreto de resistencia a compresién
aproximadamente igqual a 350 kg/:;:m2 (ref 1.3). Después, las expresiones
originales se adaptaron para aplicarlas a vigas con presfuerzo parcial

(ref 7.3).

La condicidn €ep > cyp/O.?S para determinar las cantidades miximas de
acero de presfuerzo y ordinario tiende a asegurar una cierta curvatura
cuando se alcanza el momento resistente, segun se aprecia en la fig 7.1;

con esto se evita que la falla del elemento rea fragil.
7.4 Revisibn de Los estados Limite de senvicio

Se recuerda la necesidad de, en elementos con presfuerzo, invariablemente
revisar la resistencia y el comportamiento en condiciones de servicioc. lLa
revisidn en condiciones de servicio incluye principalmente el agrieta-

miento, las flechas y las vibracicnes.

Los esfuerzos admisibles que se dan en las Normas para miembros con pres-
fuerzo total son esencialmente una forma indirecta de limitar el agrie-
tamiento. Las flechas de estos elementos deben calcularse cuidadosamente,
Pues suele tratarse de elementos esbeltos poco rigidos. En particular,
debe tenerse presente el grado de variacién que con el tiempo va a tener
la carga viva. Si &sta actla con su intensidad mixima s8lo esporddica-

mente, pueden presentarse contra-flechas indeseables, que tienden a au-
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mentar al paso del tiempo a causa del creep del concreto. Por el contra-
rio, si la carga viva méxima actila casiicontinuamente, el creep tendera
a que con el tiempo aumente la flecha hacia abajo. En la ref 7.4 se dan
ciertas bases para el cidlculo de flechas en eiementos con presfuerzo to-

tal.

Los elementos parcialmente presforzados generalmente se digenan de mode
que se agrieten bajo condiciones de servicio. En el c3lculo de flechas
de estos elementos se usa el concepto de momento de inercia efectiveo, de
la forma AIg + B Icr' gue toma en cuenta el agrietamiento a lo largo de
la viga. (Ig e Icr son, respectivamente, los momentos de inercia de la
seccién bruta y de la seccién transformada agrietada). Las referencias
7.2 y 7.5 tratan el problema de la revisidn del agrietamiento y de las

flechas de elementos parcialmente presforzados.

La recomendacidn del inciso 7.4.2 en el sentido de que el momento de des-

compresidén sea al menos igual al gue produce la carga muerta mids la viva

media tiene el propdsito de evitar contraflechas no deseadas durante el

funcionamiento normal del elemento. En la fig 7.2 se ilustra la recomen

dacién anterior. El primer diagrama de esfuerzos en el concreto corres-——— ——
ponde al efecto del presfuerzo solo: el otro diagrama corresponde al efec

to del presfuerzo mids el momento de descompresidn, cuya magnitud se re-

comienda que sea igual al valor antes indicado.

Las restantes disposiciones del capitulo en esencia también estin basadas
en las propuestas del personal técnico de Riobdo, S.A. que intervino en

el grupo que asesord la elaboracidn de las Normas.
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8. CONCRETO PREFABRICADO

En forma semejante al capitulo de concreto presforzado, las disposiciones
para concreto prefabricado en buena medida fueron propuestas por el per-
sonal técnico del grupo Riobdo, S.A. Son el resultado de la experiencia
gue dicho grupo ha tenido en el disefio y construccidn de estructuras pre

fabricadas en nuestro madio.

La prefabricacién puede definirse como un sistema constructivo en el que
los elementos estructurales se fabrican en una posicidn distinta de la
gue tendran en la estructura terminada (ref 8.1). Incluye varias modali-
dades, como las estructuras construidas totalmente con elementos prefa-
bricados en plantas especiales rijas o en plantas montadas en el lugar
de la obra, y las estructuras mixtas formadas por elementos prefabrica-

dos y elementos colados en el lugar.

Entre las ventajas principales que tiene la prefabricacidn estén las si~
guientes: a) economia en cimbra y obra falsa, b) economia en mano de
obra, ¢) rapidez de ejecucién, etc. Como desventajas pueden mencionarse
las siguientes: a) necesidad de invertir en equipo especial, b) dificul-
tad para lograr capacidad de deformacidn ineldstica en las conexiones
ante acciones repetidas, c) dificultad para lograr rigidez en la estruc
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tura por la falta de monolitismo de las conexicnes, d) necesidad de pro-
gramar Yy proyectar con detalle, etc. Como consecuencia principalmente

de la ventaja y la desventaja sefialadas con la letra a), surgen las dos
condiciones siguientes para que la prefabricacién tenga éxito: 1) que el
volumnen de obra sea considerable, y 2} gue exista la posibilidad de es-
tandarizar en grado suficiente los elementos estructurales. Pero no es
suficiente que se cumplan las dos condiciones anteriores, sino gue en cada

caso debe hacerse una comparacidn de costos cuidadosa (ref 8.1).

La desventaja relativa a la dificultad de lograr capacidad de deforma-
cidén ineldstica en las conexiones bajo cargas repetidas es la razén por
la que se establece que las estructuras prefabricadas de concreto se di-
sefien por sismo con un factor Q igual a 2, o cuando mucho 3 si asi lo
juzga procedente el Departamento del Distrito Federal. Esta circunstan-
cia influye en la comparacidn de costos que se menciond en el parrafo

anterjior.

En vista de la importancia que tiene el disefio y la construcidn adecua-

dos de las conexiones, en las Normas se incluyd una serie de requisitos

especificos para esas zonas de unidn.
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9. CONCRETO SIMPLE

Un ejemplo de uso de concreto simple se tiene en algunas pilas de cimen-’

tacién.
10. CONCRETO LIGERO

En general, para concreto simple y concreto ligero se han conservado los
criterios del Reglamento de 1966. Se permite el uso de concreto ligero
sin autorizacidn especial del Lepartamento del D.F. s0lo en elementos

secundarios, debido a la escasez de experiencia y estudios con los con-

cretos ligeros locales.
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1. CONSTRUCCION

Las modificaciones mis importantes que tuvo este capitulo con respecto
a las Normas de 1977 estdn en la parte relativa al control del concreto.
Los comentarios que aqui se incluyen cubren los principales aspectos .del

tema mencionado.
11.3  Concreto
11.3.1 Materiales componentes

La verificacidn de la calidad de los materiales componentes del concreto
antes del inicio de una obra permite seleccionar aguéllos gue potencial-
mente tienen las caracteristicas requeridas para fabricar la clase de con
creto que se necesita en la ocbra. Bn la verificacidn se hace énfasis en
las propiedades directamente relacionadas c¢on la resistencia, rigidez y
durabilidad del concreto.

Pedir que la verificacidn de la calidad se haga en un laboratorio auto—
rizado por el SINALF permite tener cierta confianza en que los equipos
y métodos de ensaye empleados en la realizacién de las pruebas son los

indicados por las normas respectivas; sin embargo, en todo caso es el
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Corresponsable en Seqguridad Estructural, o el Director Responsable de Obra
cuando no se requiera Corresponsable, el que asuma la responsabilidad de

los resultados de ese laboratorio.

El coeficiente volumétrico se define como la relacidn gque existe entre
la suma de los volimenes de un grupo de particulas representativas del
agregade (50 minimo} y la suma de los volimenes de las esferas que cir-

cunscriben a cada particula.

Limitar el coeficiente volumétrico de la grava triturada que se emplea
para el concreto clase 1 a un valor minimo de 0.20, permite obtener mez-
clas trabajables con relaciones arena/agregados totales relativamente
bajas, con lo que se propicia gque el concreto resultante se contraiga

menocs y en general que sea mis rigido.

Para el concreto clase 2 no se especifica ningin limite para el coefi-
ciente volumétrico, porque los agregados gruesos que usualmente Se em—
plean en la ciudad de México para este concreto (andesitas) tienen for-

mas satisfactorias, con valores de coeficiente volumétrico superiores al

minimo deseable.

El porcentaje de material mas fino que la malla F 0.075 (No 200) gue se
permite que tenga la arena en las Normas es superior al limite aceptado
internacionalimente {5 por ciento) para este material. Lo anterior se
hizo ante la imposibilidad de obtener en Zonas cercanas a la ciudad de
México arenas de mejor calidad, o de disponer de suficiente agua para
permitir su lavade. Sin embargo, a fin de gsubsanar aungque sea en parte
el problema que implica el uso de arenas y gravas con altos porcentajes
de finos, se trata de evitar el empleoc de finos de origen arcilloso, que
son los que mds detrimento causan en las propiedades del concreto. Esto
se logra mediante la limitacién de la contraccidn lineal de los finos

de la arena y la grava.

Para determinar la contraccidn lineal de los finos de la arena y la gra-

va de una muestra representativa de estos materiales, se obtienen por
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separado los finos gue pasan la malla No 40, se mezclan estos finos en
la proporcidén en que intervienen en la mezcla de concreto y se llevan &
la condicién de humedad correspondiente al limite liquido, de manera se-
mejante a como se hace con las muestras de suelo. La contraccidén que
presentan estos finos después de secarlos al ambiente hasta gue su color
cambie de oscuro a claro, ¥y en horno por 18 horas a temperatura de
100-110°C, no debe exceder a los limites especificados en estas Normas.
con objeto de que su efecto no propicie detrimento significativo en la

calidad del concreto (ref 11.1).
11.3.2 Elaboracidén del concreto

La mencionada norma NOM C 155 "Industria de la Construccidén. Concreto
hidrdulico. Especificaciones" incluye aspectos relacionados con los re-
quisitos para los equipos de dosificacidn, mezclado, transporte y entie-
ga de concreto, que son aplicables tanto a los concretos premezclados

como a los hechos en obra.

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco

Las frecuencias de muestreo propuesta para las pruebas de revenimien®o y
peso volumétrico permiten identificar aquellas mezclas que tienen psras
probabilidades de alcanzar las caracteristicas especificadas del concre-
to, en una etapa en la que se puede evitar la colocacién de concreto de

calidad deficienté en la estructura.

Con la aparicion en el mercado de aditivos superfluidificantes de larga
duracifn, se presenta la posibilidad de incorporar estos aditivos en
planta con las ventajas de tener un mejor control en su dosificacida.
Como inconveniente se tiene el que no se pueda verificar el revenimiento

del concreto antes de la incorporacidn del aditivo.
La prueba de peso volumétrico resulta ser una verificacidn muy sencilla

de realizar para discriminar entre un concreto clase 1 & 2. Debido a

que el volumen concreto que se maneja en la prueba es pequeiio, se reco-
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mienda tener cuidado especial en la calibracidn del equipo.
11.3.4 Reguisitos y control del concretoe endurecido

La verificacifén del cumplimiento con el requisito de resistencia a com—
presién se basa en el criterio de aceptar una probabilidad de no alcan-
zar la resistencia especificada de 10 por ciento para el concreto clase
1 y de 20 por ciento para el clase 2. Para ambos, se parte de la hipd-
tesis de que la desviacién estidndar de los resultados de ensaye es inde-
pendiente del nivel de resistencia e ﬂgual a 33 kg/cmz, y de que la re-
gla de verificacidn conduce a una prcbabiiidad de 2.3 por ciento de que
a un productor le sea rechazado su concreto Euando cumple en el limite

con la calidad especificada, ref 11.2.

El objeto de especificar una resistencia minima en las muestras indivi-
duales es evitar que en la estructura quede alguna zona que, aunque de
poca extensidn, sea demasiado débil; por otra parte, cumplir con la
regla del promedioc de las muestras evita que guede alguna zona de cier-

ta extensidn que, aungue no tan débil como en el caso anterior, tenga

resistencia media baja. Ambas situaciones son indeseables para la segu-

ridad de la estructura,

En la evaluacidn de la resistencia del concreto en la estructura a par-
tir del ensaye de corazones hay que tener presenté que conviene que el
diametro de los corazones sea igual o mayor a tres veces el tamafic maxi-
mo del agregado grueso, y que esta relacion nunca debe ser menor que dos
veces ese tamano. Cabe mencionar que la relacién didmetro/tamafioc maximo
del agregade grueso influye en forma importante en la resistencia a com-
presién que se alcanza en el corazdn y que ésta es menor mientras mas

pequena es dicha relacidn, ref 11.3.

Por otra parte, si la relacidn longitud a difdmetro del corazdn es infe-
rior a dos, perc mayor que uno, se hace la correccién apropiada para la
relacifn longitud a diametro obtenida, multiplicandoc la resistencia a
compresidén alcanzada por los factores indicados en la siguiente tabla.

No se ensayaran corazones que tengan su longitud inferior a 95 por cien-
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to de su diZmetro, antes del cabeceo, o inferior a su difmetro, después

del cabeceo,.

Relacién longitud a didmetro Factor de correccién por
del corazdn, 1/d resistencia
2.00 1.00
1.75 0.98
1.50 ’ Q.96
1.25 0.93
1.00 0.87

Para valores intermedios se interpola linealmente.

Estos factores de correccidn son aplicables a concretos de pesc normal

vy a concretos ligeros con pesos volumétricos comprendidos entre 1 600 y
1 900 kg/m3, y, en ambos casos, resistencias a compresidn de entre 150

y 400 kg/cmz. Se aplican indistintamente a concretos que Se ensayan en

- - ‘
condicidn seca o hiumeda.

Para que los corazones estén en condicidn "seca" se requiere dejarlos
expuestos al aire por un lapso de 7 dias a una temperatura comprendida
entre 15 y 27°C y @ una humedad relativa inferior a 60 por ciento; el
ensaye se realiza en esa condicidn. Para la condicién himeda, los cora-
zones de sumergen en agua saturada con cal a 23 + 1.7°C, al menos por
las 40 horas previas a su ensaye, y se prueban inmediatamente después
de retirarlos del agua. Durante el lapso comprendido entre su remocién
del agua y su ensaye, los corazones se conservan en condicidén himeda,

cubriéndolos con una manta absorbente saturada de agua.

Los valores 0.85 £ y 0.75 f que se emplean en la evaluacidn de la re-
sistencia a compresidn del concreto clase 1 por medio de corazones co-
rresponden a los minimos de una distribucidén normal de probabilidades

para valores medios de tres resultados de ensaye y para valores indivi-

duales, respectivamente. Para el concreto clase 2, las resistencias
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minimas de los corazones correspondiéntes al valor medic de tres resulta-
dos de ensaye y a las resistencias individuales son 0.80 fé y 0.70 f;,

respectivamente. Para ambos concretos y reglas de verificacidén, se con-
sidera una desviacidn estdndar de 45 kg cm2 y una probabilidad de no al-

canzar las resistencias minimas de 2.5 por ciento, ref 3.

La verificacidn del cumplimiento con el mddulo de elasticidad parte de
considerar una probabilidad de 20 por ciento de tener resultados inferio-
ras a 14000 /EZ para el concreto clase 1 y a 8000 /Ez-para el clase 2.
La desviacifn estdndar de la distribucidn de probabilidades para los con-
cretos clase 1 se supusc igual a 1000/?2— y para el clase 2 a 700 /EZ:
en kg/cmz. La regla de verificacidn se establece en estas normas con
una probabilidad de tener valores inferiores a los minimos estipulados
de 1 en 100. Para ambos, fé representa la resistencia a compresidn espe-~

cificada del concreto, en kg/cmz.

Debido a que la dispersién de los resultados de ensaye en la prueba del
modulo de elasticidad es mayor que la alcanzada en la prueba de resisten
cia a compresidn, se pide que en la determiancién del médulc de elasti-

cidad se empleen al menos tres especimenes.
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(a)

(b)

Fig 1.1 Influencio de lo magnitud de o fuerza horizontal sobre
la formo de ia eldstica
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R = Rigidez de entrepiso,
sin cargo vertical
h
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Q= y Rh==
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M}

M= Vh+W, x = Rhx

Fig 1.2 Efectos de esbeltez en una estructura elastopldstica,
suponiendo que Q fuera el factor de ductilidad
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Fig 2.2.Condiciones de falla balonceada

97



lr' }1d/2 as2] {_ ________ '1'
7 1
W7/ | | // l>¢|
: // : | 24V
| | | /l
H— T VW
s = AL g
I_c_i@
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Fig 24. Resistencia o cortante por friccidn
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Fig 3.1.Incremento en lo tension del refuerzo en lo seccion 1
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Fig 5.1 Ejempio de refuerzo transversal para confinamiento
en vigas de marcos ductiles (cuando x > 15¢m)
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Fig 5.2 Determinacion de la fuerza cortante en vigas de
acuerdo con la seccidn 5.2.4 de las Normas
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Fig 5.3 Mecanismos de falla
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Fig 5.4 Ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento en
columnas de marcos ductiles

104



T SN
(i oo \

R S
Yy am e

Ag, (1.25fy) Cs CetCqz Asz(l.25fy)
— =r:.'1'.'::::J: ::.-.;',‘:.-:.-1',::_1 —— -
4'5:::::,1‘:_-: 3 L:::’.:.’.p
c}.*r:.::.-_;.&:::u--:_i..l}:
R R
[*==: F==E3rssTy A, (1.25¢%,)
" " H] 52 Y
_’é:ﬂ”‘::::”::::l‘:‘::::‘ﬁ:::{ —_—

Fig 5.5 Nudo interior de un marco sujeto sdlo a fuerzas
horizontales

105



Co+ Cg = Agp (1.25¢)

|1 R I

]
|
-0
s .Il.-.n:llb_w
©eH i
= 1 1
=R
Y .
e .....m.“.ln_.__n
o
Uy
Iy 1
L
- T
Iy
i
]
| = el —
- inazluc

(de ) F,=0)

X
\ﬂ.,2 (1.258,)- 3 ag; ts)

106

1
1
]
—add
P
1
|
1
]

llig

!

|
]
1
]
|
I
-
1
|
1
|

1
————

Ui

C
11
1
T
v

=2

.

ifr— ]

Cs

—ip

Fig 5.6 Equilibrio de una porcion del nudo de la fig 5.5



]

\‘
N \
__.._J\‘_

PLANTA

by + be

A
M 2
h be < by+h

be <
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Fig 5.7 Determinacion del ancho efectivo, be
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Fig 6.1 Tipos de losas planas
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Fig 6.2 Idealizacion de una estructura con losa plana en
la direccidn tongitudinal
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Fig 6.3 Deformaciones en una viga y en una losa plana
de crujias de orilla
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(b)

Fig 6.4 Elementos a torsion entre losa y columna
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Fig 6.5 Refuerzo de un capitel
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Fig 6.6 Falla de una losa plana que se reforzd para tomar
toda lg carga sélo en uno direccion
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Fig 6.7 Trasmision del momento FH entre losa y columna, y entre
vigas y columna
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Fig 6.8 Columnas de la fig 6.7
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Fig 6.9 Trosmision del momento FH en una conexidn
de orilla
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Fig 6.10 Momentos para calcular el “refuerzo necesario
por sismo"
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Fig 7.1 Condiciones para valuar el momento resistente de una
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Tens. #4—

A)

esfuerzos en el concreto

-~ Comp.

bajo el presfuerzo

Tens., #—

B)

—» Comp.

bajo el presfuerzo mds
el momento de descom-

presidn

El momento de descompresion es el momento flexionante necesario para pasar

de ia distribucion A) a la B)

Fig 7.2 Momento de descompresion
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TABLA 1.

CONSTANTES DE CALCULO

fl
c
(kg/em?)| £r  f£2 JEx 0.5/fr /EI 0.7%. 8000/El  14000VE!
150 120 102 10.95 5.48 12.25 B.57 9798Q
200 160 136 12.65 6.32 14.14 9.90 113100 198000
250 200 170 14.14 7.07 15.81 11.07 126500 221400
300 240 204 15.49 7.75 17.32 12.12 242500
. 350 280 231.3 16.73 8.37 18.71 13.10 261900
400 320 254.1 17.89 8.94 20.00 14.00 280000
S5e utilizaron las siguientes férmulas
fé = 0.8 fé
” — : 2
fc = 0.85 f; si f; < 250 kg/cm
£7 = (1.05 - & 2
= . - L] 3 -*
c 1350 ) £2 si £2 >250 kg/cm
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veT

TABLA 2 DIAMETROS, PESOS Y AREAS DE BARRAS
Nomero Diametro
de nominal NUMERO DE BARRAS
designa Peso
cién pulg  mm | kg/m [ 2 3 4 5 6 7 8 9 10
2 1/4 6.4 0.248 0.32 0.64 0.96 1,28 1.60 1,92 2.24 2,56 2.88 3.20
2.5 51 7.9} 0.388 0.49 0.98 1.47 1.96 2.45 2.94 3.43 3.92 4.4 4.90
3 y8  9.5] 0.559 0.7) 1.42 2,13 2.84 3.55 4.26 4,97 5,68 6.39 7.20
4 /2 12.7] 0.993 .27 2.54 3.81 5.08 6.35 7.62 8.89 10.16 11.43 12.70 §
5 58  15.9] 1.552 .98 3.96 5.94 7.92 9.90 1:.88 13,86 15,84 17.82 19.80| &
é 3/4 19.0] 2.235 2.85 5.70 8.55 11.40 14.25 17.10 19.95 22.80 25.65 28.50{ &
3
7 7/8  22.2| 3.042 3.88 7.76 11.64 15.52 19.40 23.28 27.16 31.04 34.92 38.80|
8 25.4] 3.973 5.07 10.14 15.21 20.28 25.35 30.42 35.49 40.56 45.63 50.70{ g
N
9 /8  28.6| 5.028 6.41 12.82 19.23 25,64 32,05 3B.46 44,87 51.28 57.69 64,10
10 V4  31.8] 6.207 7.92 15.84 23.76 31,68 39.60 47.52 55,44 63.36 71.28 79.20
N /8 34.9| 7.5 9.58 19.16 28,74 38,32 47.90 57.48 67.06 76.64 86.22 95.80
12 /2 38.1] 8,938 11.40 22.80 34.20 45.60 57.00 68.40 79.80 91.20 102.60 114.00




TABLA 3. LONGITUDES DE DESARROLLO, L,, DE BARRAS CORRUGADAS A TENSION,

NG TORCIDAS EN FRIO, EN CM

[Borral~_" 150 700 750 300 350 )
No. | £ 1 i i T | f ] 1] 1 W | 1 T
3C00 ke/em2 | 30 | 30 | 30 0 [ 3| 0| 30| 2 30 | 30f 30| 30
2.5 | 4200 © | 30| 2 0 | 3] 0| 30| o | 30!3 | 2
5200 0 | 41 | 4 [ 3| &) 30 & 0 | 4] 30 4
3000 30 | 30 | 30 20 | 30 | 30 | 30 | 2 0 | 30( 30 ] 30
3 |4200 20 | 34| 30 34 | 30| 3¢ ) 30 | 34 0| 34| 30| B
5200 5 | 50 | 35 s0 | 35 | s0 ) a5 | sp 35 | s0] 35 | 50
3000 % | 32 | 20 32 | 30 | 32 | 30 | 32 0 | 32| 301 2
4 4200 2 | 45 | 22 5 1 2| 5| 2| 4 2! 4l 32|
5200 7 | 68| a7 66 | 47 | s | 47 | & a7 | sl 47 &
3000 0 | 41 ] 20 | 30 | 40 | 30 | % 0 | 40| 30 | 40
5 14200 a | 57| 2 s6 | 40| s6 | a0 | 58 0 | 56| 40 | s
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5200 118 {165 [ w02 | 143 | o1 128 | a5 | e g | nsl 83 | ns
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I Barras con no mis de 30 cm de concreto bajo ellas
11 Barras con mds de 30 cm de concreto bajo ellas
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES
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Momento resistente, Mg, en ton-m, por metro de ancho

LOSAS . Separacion, s, de barras # 2.5 en lecho inferior

fo = 200 kg/cm? h=10,11y 12 cm
fy= 4200 kg/cm? d=8,9 y 10¢cm
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Momento resistente, Mg, en ton-m , por metro de ancho

LOSAS. Separacion, s, de barras # 2.5 en iecho superior

fe= 200 kg/cm? h=10,11y 12 cm
fy=4200 kg/cm? d=6,7 y8cm
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Momento resistente , Mg, en ton-m , por metro de ancho
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Momento resistente , My, en ton-m , por metro de ancho

LOSAS. Separacion,s, de barras # 3 en lecho superior

fo= 200 kg/cm? h=10,11,12y 15 cm
fy=4200 kg/cm? d=6,7,8y 11 cm
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Z2-73_0 DE LAS DIMENSIONES . DEL REFUERZ0O DE UNA SECCION EJEMPLO 1
RECTANGULAR, DADOS LEL MOMENTO DE DISERO Mu Y IA RELACION 4/b

h 1/3
DATOS
Mu = 30 t-m (momento negativo)
|
f(': = 200 kg/crn2 As
- 2 d
fy = 4200 kg/cm
d/b = 2.5
_ L b |
P=p . =0.75p
CONSTANTES
£2 = 0.5 £ = 0.8 x 200 = 160 kg/cm2 (ec 1.7)
f; = 0.85 f; = 0.85 x 160 = 136 kg/cm2 (ec. 2.3)
2
por ser f; < 250 kg/cm
£ 4800 136 4800
= . - . = .2
Pp ® 7% £+ 6000 2200 ~ 4200 + 6000 - 0-01524  lec 2.2)
p=0.75p_ = 0.75 (0.01524) = 0.01143
£ 4200
q=p—2=0.0114 === = 0,3521 (ec 2.7)
£ 136
c .
SOLUCION
2 .
= " - .5
Mo = F. bd fc q (1-0.5q) (ec 2.5)
ba® = i
FR fc g (1-0.5q)
2 30 x 10° 3
bd” = d = 84510 cm

0.9 x 136 x 0.3521 (1-0.5 x 0.252)
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EJEMPLO 1
h 2/3

sustituyendo b = 393'

d3 = 2.5 x B4 510 = 211 300 cm3

3

d = v211300 = 59.6 cm

b =————=23.8cm; usar b = 24 cm

h =59.6 + 4.1 = 63.7 cm; usar h = 64 cm
A _=pbd=0.0114 (23.8) (59.6)

A = 16.2 cm2
s

SECCION Y REFUERZO PROPUESTOS

2.0

Tf'"'“'_r

|_:-

64

24 2
385 5.94 em

248 10.14 5

A_ 16.08 cm

s
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EJEMPLL 1
h 3/3

COMENTARIOS

El momento dado, Mu' es el de disefio, es decir ya esta afectado por
el factor de carga correspon&iente. Se supone que Mu se debe a car-
gas muerta, viva y sismo. Por ser viga subreforzada se puede des-

preciar el acerc que tenga en la zona de compresidn.
En este cjemplo se usd la cuantia midxima admisible gue, segin 2.1.2b),
es igual a 0.75 p, por tratarse de un elemento destinado a resistirx

sismo. Podria usarse una cuantia menor.

pPara flexidn, el factor de resistencia, FR, es igual a 0.9, de acuer

do con 1.6,
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CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA RECTANGULAR, EJEMPLO 2

DADO EI MCOMENTO DE DISENC Y LA SECCION TRANSVERSAL h 1/3
DATOS | | C—
M = 34 t-m (negativo)
u
b = 30 cm
k d
h = 75 ¢cm
d = 70 cm (supuesto)
2
f' = 202 kg/cm
; , w |
= 4200 k
fy 9/em b
CONSTANTES
f; = 0.8 fé = 0.8 x 200 = 160 kg/cm2 (ec 1.8)
f; = 0.85 f; = 0,85 x 160 = 136 kg/cm2 {ec 2.3)

(por ser fé < 250 kg/cmz)

£ 4800
e _ 136 4800  _
by, = % f + 6000 3200 10200 0.01524 (ec 2.2)
y y
F . =0C.75p = 0.75 x 0.01524 = 0.01143
max b
6.7 «"E 0.7v200
peo= — - 50— = 0002357 (ec 2.1)
y
SOLUCION

Cidlculo de la cuantia, p

2 "
uR = FRb d fc q (1-0.5a) {ec 2.5)

34.0 x 105 = 0.9 x 30 x (70)2 136 (q-0.5q2)

Efectuando operaciones y despejando gq
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LSEMPLO 2

h 2/3
2
g - 2q + 0.378 = 0
q, = 1.7885
fe 136
= 0. ; = = 0.2 = 0. c 2.7
q, 0.2115; p g fy 0.2115 x 2200 G.006848 {e )

En otra forma,usando la fig 2 de las Ayudas de Diseno:

MR 34 x 105

> = = 23.13 kg/cm2
bd 30 x 70

2
este valor y la curva correspondiente a fy = 4200 kg/cm” llevan a

un valor de la cuantia igual a 0.0068

Revision de b . y o .
max mln

> = . 36
[— P g, = 0-00236

l

0.00685
] <p . = 0C.0114 se acepta p = 0.00685
max

A

Calculo de A

=]

“»
A = pbd = 0.00685 x 30 x 70 14.4 cm”

[}
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EJEMPLO 2
h  3/3

REFUERZO PROPUESTO

21%

i

—~f=

75
2
2 4 8 10.14 cm
2 85 3.96 "
30 A_ = 14.10 cm®
COMENTARIOS

1. El momento dado, Hu, es el de disefo; es decir, ya estd afectado

por el factor de carga correspondiente.

2. De acuerdo con 2.1.2b}, se usard como cuantia mixima de acero
0.75 pb. por tratarse de una viga principal de un sistema que deberi

resistir sismo.

167



CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA RECTAN- : EJEMPLO 3
GULAR DOBLEMENTE REFORZADA, CONOCIDA LA SECCION

h 1/5
DATOS
Mu = 45.6 t-m (negativo)
b = 30 cm
h = 60 cm d = 55 cm (supuesto)
5T | |
As
d 60
]
I Ag )
g C—1 1
P 30
2
fé = 200 kg/cm
fy = 4200 kg/cm2
CONSTANTES
f; = 0.8 fé = 0.8 x 200 = 160 kg/cm2 {ec 1.7}
f; = 0.85 f; = 0.85 x 160 = 136 kg/cm2 (ec 2.3)

(Por ser f; < 250 kg/cmz)
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EJEMPLO 3

h 2/5
f; - 4800 136 4800
= . = = (0.01524 ec 2.2
By £, E_+ 6000 4200 4200 + 6000 0.015 ( )
- = _7 = - . = - 114
Frix 0.75 Py, 0.75 x 0.01524 0.0 3
£ 4200
9z, = Prs ¥¥— = 0.01143 x ~5= = £.3530 (ec 2.7)
c
SOLUCION
Calculo del momento resistente maximo de la viga si solo tuviera
refuerzo a tensién (MR‘)
M. =F bd° £ q. (1-0.5q . ) (ec 2.5)
Rr1 R € ‘max "7 max
2
Mo, = 0-9 x 30 x 55 x 136 x 0.353 (1 - 0.5 x D.353)
My = 3 229 000 kg-cm = 32.29 t-m
= - - = 5. -
MR1 32.29 t-m Mu 45.6 t-m

luego, sec reguicre refucrzo a compresion

Cilculo de As y A’ (suponicndo que né fluye)

Moy =M - Moy = 45.60-32.29 = 13.31 t-m
5
M 13.31 x 10
A - A = R2 - = 7.042 cm?
s Usmdx  F_ £, (a-a") 0.9 x 4200 (55-5)
29.9 cm2

A = 7.0 +A . -=7.04 + 18.8¢ =
s SMAax

usar 5 ¥ 8 (25.35 cm?)

A . =p _,.bd=0.01143 x 30 x 55 = 18.86 cm2
smax max
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EJEMPLO 3

h 3/5
y el acero a compresidn:
2

At = 2204 _ 9 .39 cn? usar 2#8 (10.14 em”)

s 0.75 —_—
la cuantlia del acero a tensidn sera:

A
s 25.35
P=%a ~ 30 x 55 00154
y la cuantia del acero a compresidn
Al

. _ s 10.14
P' " %a ~ 30 x 55 0-0081 )
Comprobacidn de que fluya el acerc a compresidn
Este acero fluye si:

[ ¥

oy B2 800 (ec 2.10)

P-PR % 3 6000-£
Yy b 4

fe 9" aso0 136 5 4800

— e — " = . - =-07
fy d 6000"fy 4200 55 6000 - 4200 0.0078

p-p = 0.0154 - 0.0061 = 0.0093 > 0.0078

luego, si fluye el aceroc a compresidn
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EJEMPLC 3
h 4/5

REFUERZO PROPUESTO

60
A tensidn
2
5§ 8 25.35 cm
\
A compresidén
30 P
2 #8 10.14 sz
COMENTARIOS

Momento negativo de diseno, bajo carga muerta, viva y sismo; incluye

el factor de carga correspondiente.

Por tratarse de una viga principal de un sistema que debera resistir
sismo, el area midxima de acero de tensidn serd 75 por ciento de la

correspondiente a la falla balanceada, segiin 2.1.2 b).

Se calcula el momento resistente de la viga, MR1' con el acero miaximo
permisible y se compara con el momento de diseno Mu;.si MR1 €S me=
nor gque M . deberd agregarse acero de compresién y tensidén para re-

isti = - .
si r el momento MR2 Mu HRI
Obsérvese que esta igualdad es equivalente a la ec 2.9.

La condicién para gue en una viga doblemente reforzada fluya el ace-
ro de tensidn, si el de compresidn fluye, es la siguiente

A <A + '
s — sb As

donde As estd dada por la ec 2.2 En vigas que deban resistir sismo,

b
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EJEMPLO 3
h 5/5

el refuerzo de tensidn se limita al 75 por ciento del valor anterior,
de modo gue en el ejemplc se debe tener AS = $0.75 msb + A;) s €5
decir A =A . + 7.04 =0.75 (A + A'). Puestogue A . = 0.751a _,

] s smax sb s smax sb
resulta que 7.04 = 0.75 A'S. es decir A; = 7.04/0.75.
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CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA "T"

EJEMPLO 4
h 173

DATOS

M = 37 t-m
u

t"
]

h =50 cm

t=7ocn

8 m {claro de la viga)

d

\
5 (supuesto)_

£ = 200 kg/cm?

fy = 4200 kg/Cm2

CONSTANTES

f* = 0.8 £°*
= c

f" = 0.85 f; = 0.85 x 160 = 136 kg/cm2

Ancho del patin que trabaja a compresidn

L/8 -b'/2 = BOO/B-25/2
b L'/2 = 65/2 = 32.5 cm

Bt = 8(7) =

Se elige el menor valor:

0.8 x 200 = 160 kg/cm

(por ser f; < 250 kg/cmz)

100 - 12.5 = 87.5 cm

(ec 1.7)

{ec 2.3)



EJEMPLO 4

h 2/3
b1 = 32.5 cm
b = 2b1 + b' = 65 + 25 = 90 cm
REVISION PARA DEFINIR SI LA VIGA SE CALCULA COMO T
- 7
Supongase z=d- t/2 = 45 - 5" 41.5 em
De ZzM = 0
M 5
u 37 x 10 2
A = = = .
s F_fz 0.9 x 4200 x 41,5 _ 23-°9 cm
R Y
De 2F = 0
la profundidad del bloque de esfuerzos, a, resulta
hq £ 23.59 x 4200
a = Yoo- = 8.09 > t (ec 2.11)

f“ b 136 x 90
c

luego, la viga se dimensionarid como viga T

SOLUCION

Calculo decl momento que corresponde a los patines, M1

W o te P 436 (90-2507 14.73
sp fy 4200 - :

M, = F_ & £ (d-t/2) = 0.9 x 14.73 x 4200 (45-7/2)
! R 'sp 'y

x
n

2311 000 kg-cm
El momento, M,, que se asocid al alma seri

2
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EJEMPLO 4
h 3/3

En estas condiciones, el alma se trata como una viga rectangular con
un area de acero igual a As - Asp' Esta &rea se obtendri usando la

fig 2 de las Ayudas de Diseno:

5
M - 13:89 x 10 _ 55 44 kq/cm2

b'd2 25 x 452

en la figura se cbtiene p = 0.0083

A - A = ph'd 0.0083 x 25 x 45 = 9.34 cm2

s 5p

[l

A = 9.34 + A = 9.34 + 14.73 = 24.07 cm2
5 sp —_—

Comprobacién de gue el acero fluva

fc 4800
1 o B oe— | —— ' .

Se debe cumplir AS < Asb f T+ 6000 b'd + Asp {ec 2.13)
b4 Y

£ 4800 136 4800

. ' + - . . 1 . = . >
fy fY + 6000 b'd Asp 4200 4200+6000 25x45 + 14.73 31.87 AS‘
luego, si1 fluye cl refuecrzo
COMENTARIOS

1. El momento M, es el de diseilo, es decir, ya esta afectado por nl fac-

tor de carga correspondiente.

2. b1 se determina segin 2.1.2.¢).

3. Se supeone la profundidad del bloque de esfuerzos, a, iqual al cspesor
del patin y aplicando las condiciones de equilibrio se calcula dicha
profundidad. Si el valor calculado es mayor que el espesor dnl patin
procede dimensionar la viga como T: en caso contrario se dimensiona

como viga rectangular de ancho igual al del patin.

4. M, es un par formado por la compresién que actia sdlo en los patines
y la tensidon que actia en un area de acero Asp' afectado por el fac-

tor de resistencia, FR-
5. Se supone que la viga no estad destinada a resistir sismo por lo que

basta comprobar que se cumpla'A < A b
s—"s
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CCRTE DE BARRAS Y REQUISITOS DE ANCLAJE EN EJEMPLO 5

UNA VIGA CONTINUA
h 1/5

DATOS

Diagrama de momentos flexionantes de disefo, Mu

27 t-m

—48 t-m

2
£, = 200 kg/cm

£, = 4200 kq/cm®
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EJEMPLC 5
h 2/5

Seccicnes A y B

| ® e
75| ] | 75 _
d‘-7 ' dé-GBJW
30 Dimensiones, en ¢cm ' 30
2 2
As = 11.09 om AS = 22.49 cnm e barra § 6
MR = 27.4 t-m MR = 4B.5 t-m o barra # 4
LONGITUDES DE DESARROLLO (véase 3.1.1.¢)
Barras No 6:
asf 0.06 x 4200
Lyp = 0-06 Y . a_ = 17.85 x 2.85 = 50.8 cm
ffé Y200

Ldb > 0.c06 db fy = 0.006 x 4200 db = 25.2 x 1.9 = 47.9 en

Para lecho inferior: L 50.8 cm > 30 cm

Para lecho superior: L.= 1.4 x50.8= 71.1cm> 30 cm
Barras No 4

Ldb = 17.85 a_ = 17.85 x 1.27 = 22.7 cm

Ly > 25:2 x 1.27 = 32 cm

180



EJEMPLO 5

h 3/5

32 an > 30 em

ol
I}

Para lecho inferior:

e
[}

Para lecho superior: 1.4 x 32 = 44.8 cm > 30 cm

MOMENTOS RESISTENTES DE GRUPOS DE BARRAS

Refuerzo positivo

Vo3 2.85

= 7. = . .
R As MR 11.09 27.4 7.04 t-m

1 #6; m

2 # 6; mR = 14.1 t-m
2.54
; = = 7.4 = 6. -
2 4 4 mR 11.09 27.4 6.28 t-m

Refuerzo negativo

2.85
1 # 6; m < 3o s 48.5 6.14 t-m

12.3 ton-m

2 # 6; mR

2.54
: 48.5 = 5, -
2 # 4; mR 75.5 8.5 5.47 t-m

fre

CALCULOS PARA LA APLICACION DE LAS REGLAS DE LA SECCION 3.1.1 DE LAS
NORMAS

Inciso 3.1.1 b II

Barras # 4 L.+ 4d 32 + 71 = 103 em

positivas

71 + 69 = 140 cm

Barras # © L,+d
negativas

Inciso 3.1.1 b IV:

L. - 0.25L

4 50.8 - 0.25 x 800 < 0.5h
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) EJEMPLO 5

h 4/5
rige 0.5 h = 0.5 x 75 = 37.5 cm
Incise 3.1.21:
- - 2
Area de acero para momentc positivo max. As = 11.09 cm
2 11.09
Area que llega a cada extremo (2 # 6) AS =570 cm > -3

Si se cumple el requisito de 3.1.21I

COMENTARIOS

Los momentos Mu ya estan afectados por el factor de carga

El ejemplo estd planeado para ilustrar el corte de todas las barras
gue van dejando de ser necesarias por flexidn, sin gue en ninguna
seccién de corte en zona de tension se interrumpa mas del 33 por
ciento del refuerzo (véanse 2.1.5f y el ejemplo 6). Este proceder
puede resultar demasiado laborioso en la prictica, y es entonces
preferible un esquema de cortes mds sencillo, aunque impligque un

consumo algo mayor de refuerzo longitudinal.

Se supone que el momento resistente varila linealmente con As Yy que

el peralte efectivo es el mismo para todas las barras.

Las longitudes constructivas de las barras y su localizacidn se ob-

tienen de este diagrama, que debe dibujarse a escala.
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EJEMPLO 5

h 5/5
Mg 274 1-m
- Mg 146
)
L 2#4
200 ,
L 2#6 ' ®)
J | MRr
. 300 300 '_Jr 2#4
: d‘") ' 246
i
3
! 246
.
' . 126
. _Jr
: 246
Lg +d=140
] l.d+d .
La+d .
, no>Lg
}_d_=_7_u | ~3e6+204
) P {
ol o]
T lkz *6 204 2044296
286+2484 In6+244 2N6+284 286
36 (ol a Z N A
1
l | 220>L4 220> 14
- !d-d-':T'l 4= 71— i
T d=7T1— TR,

Dimensiones, en cm
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DIMENS....~MIENTO POR FUERZA CORTANTE DE UNA EJEMPLO 6
VIGA CONTINUA (Viga del ejemplo 5)

h 1/5
~ c
.\N\ ‘.9 t
\\ :
~ —
- Vu E
@
-]
. o .
5
--\4-23 &
|
. \ Ver —3.46
——Fano 4,23 — l__L__—..q.s-,
de!l apoyo
18.0 \ 4
23.0 1
. 24.8
S
-
\‘.4
TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3
pz0.00268 p:0.00124 p=0.004 '
I Ld+d .
T T T
S ] 1
—
1A AL

600 200 i
Est#3 @ 23 |

Dimensiones en cm
Fuerzas en toneladas
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EJEMPLO 6

h 2/5

DIMENSIONAMIENTO
Fuerza cortante gue toma el concreto
Tramo 1 Por sencillez se considerara la VcR que corresponda a las dos
barras # 6 que se corren en tedo el claro, As = 5.70 cm2

5.70

= ——- = (}.00268 < 0.01%
30x71 0-0026
V_p = 0.7F_ bd (0.2 + 30 p) JFE = 0.7 x 0.8x30x71 {0.2+30x0.00268)

x 12.65 = 4231 kg

Tramo 2 Se considerard el irea de dos barras # 4

A = 2.54 cm2
s

2.54
p = 36;35?7_ = 0.00123

VcR = 0.7 x 0.8x30x68.7 (0.2+30x0.00123)x12.65 = 3459 kg

Tramo 3 Se tomara sSlo el area de dos # 4 mas dos # 6

A = B.24 C'm2
S

8.24

P = J5xes.7 - 0-004

ch = 0.7 x 0.Bx30x68.7 (0.2 + 30 x 0.004) x 12.65 = 4672-k9

Revisién de la necesidad de disminuir ch por interrupcidn de mas del 33

por ciento del refuerzo longitudinal (véase 2.1.5 f)

Refuerzo positivo:
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EJEMPLO 6
h 3/5

A
Corte de una # 6 s int 2.85
- = < 0.33
A 11.09
s
A 2.54
Corte de dos # 4 s int _ _
AS =~ 3705 - 3.85 0.308 < .33
Refuerzo negativo:
Corte de dos # 6 A5 int .70 < 0.33
A T 22.49 *
s
Corte de una # 6 As int 2.85
= < 0.33
AS 22.49 - 5.70
Corte de dos # © As int _ 5.70 - 5.70 = 0.41 > 0.33
AS 16.79 - 2.85 13.94 ) *

pero este corte ya estd en la

zona de compresidn

luego, no es necesarioc recducir Vc

R~

Revisidn para ver si se admite la seccidn de 30 x 75 cm
(vease 2.1.5 b)
Se debe cumplir: Vv < 2 F_bd vfI*
u-— R c
De

diagrama V - = 24.8 ton
u max

2F bd vVf* = 2 x 0.8 x 30 x 68.7 x 12,65 = 41710 kg > V -
R c u max
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.- . EJEMPLO ©
h 4/5

luego, se admite la seccidn de 30 x 70 cm

Separaciones de estribos verticales # 3, Ey = 4200 kg/cm2

: . = 248 i v =
Tramo 3 Vu 24800 kg  Ver 4672 kg
F_A d
R v 0.8x1.42x4200x68.7 327800
= o = = .3 cm 2.21
STV - 24800 - 4672 J0128 ‘o3 (ec )

separacidn maxima:

Fp 2y & _ _0.8x1.42x4200

- 3.5b 3.5%30

= 45.4 cm

1.5 F_ bd V£t = 1.5 x 0.8 x 30 x 68.7 x 12.65 = 31290 kg > v
R c umax

luego: s < 0.5d = 0.5 x 68.7 = 34.4 cm

usar est # 3®16 cm en el tramo 3

Tramc 2: Vu mix - 23 000 kg: ch.= 3459 kg; Vu - VcR = 19540 kg
= %%%%gg = 16.8 cm
usar est # 3@ 16 cm en el tramo 2
Tramo 1: Vu mix - 18000 kg; ch = 4231 kg
= 221200 - 23.8 om

usar est # 3@23 cm en el tramo 1
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EJEMPLO 6
h 5/5

COMENTARIOS

Las fuerzas cortantes Vu va estdn afectadas por el factor de carga

La viga se dividid en tres tramos para calcular en cada uno de ellos
una separacion de estribos. En cada tramo la separacidn de estribos
se calculd usando la fuerza cortante de disefio maxim. Jue en &€l actia
y una contribucién del concreto, V _, obtenida con un valor conser-
vador de la cuantia de refuerzo loggitudinal.

El nUmero de tramos por considerar y el grado de precisidn en la cuan

tia que se use para valuar V es a juicio del proyectista gquien, de
.. SR A :

acuerdo con las condiciones del caso, debe conciliar la sencillez de

calculo y de construccidén con el consumo de acero en estribos.

Lebido a gque el peralte de la viga es mavor de 70 cm, la fuerza cor-

tante que toma el concreto calculada c:: .. ec 2.17 se reduce 30 por
ciento (segln 2.1.5 a).

189



DIMENSIONAMIENTO POR FUERZA CORTANTE Y TORSION EJEMPLO 7

DE UNA VIGA DE ORILLA (VIGA B-C)
£' = 200 kg/em?; fy = 4200 kg/cm?
C

1/7

Acciones internas

Torsidn

S6lo se tendrd en cuenta la torsidn causada por la viga secundaria (se
despreciard la producida por la losa).

Para valuar la torsidn, el sistema de vigas se idealizar8 como sigue

Se hard una distribucidn de momentos en el nudo b de acuerde con la ri-

gidez a torsidn de la viga BC y con la rigidez a flexidn de la viga bb'.

Momento de empotramientc viga bb'

PL WL 4.5 x 8 15.2 x 8
= = 4 == = -
e = B 12 8 + 12 14.6 t-m
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EJEMPLO 7

h 2/7
Rigideces
Viga bb' 1 K
r9a ?_ ? 10 ecm
bb' L 800
3 3 20
bh 20 x 60 4
IT 12 12 360 000 cm
Rigidez a torsidén de la viga BC:
. 50
l Rigidez de media viga:
H ] foem
3
, r . GZly x~ 8)
60 tors 2L
3 3
G(60 x 20” x 0.263 + 30 x 10 x 0.263)
20 2 x 300

G = 0.4E; Trors = 223.5 G = 223.5(0.4E) = 89.4?
rigidez de las dos mitades = 2 x 83.4E = 178.8E

Factores de distribucién

r
bb' 900
fbb' Ir 900 + 179 C.834
179

ch = 500 + 199 " 0.166 (en torsidn)
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EJEMPLO 7
h 3/7

Distribucidon del momento de empotramiento

viga BC viga bb'
Fact. de distr. 0.166 0.634
Mom. empotr. +14.6
-2.42 -12.18
M. finales -2.42 + 2.42 t-m

En cuanto a torsién, la viga BC estd sujeta a los momentos siguien

tes (de servicio):

C1.21
\C

Diagrama de momentos torsionantes de diseno, T

2.42t-m

\61.21

193

1.69t-m



EJEMPLO 7
h 4/7

Fuerza cortante (En la viga BC domina la condicién CM + CV}

Diagrama de fuerzas cortantes de diseifio, Vu

Tx14=981

4.92X1.4=6.89t

/‘puﬁo de la columna

Revicidén de la necesidad de tomar en cuenta la torsidn

(En este ejemplo se supondrd que las dimensiones resistentes menores de

20 cm son iguales que las nominales)

2
Tor = 0.6 FR E'x y Vf; = 0.6 x 0.8 x 12.65 (202 x 60 + 102 x 30) =

= 163 900 kg-am (ec 2.31)

Supdngase que en cada lecho se corren dos barras # 5 a todo lo largo de la

viga, de modo que, para valuar ch' puede tomarse en forma conservadora

pe2X 198 o oo V= F.bd (0.2 + 30 p) VI* =
—_— cR R c
20 x 55
0.8 x 20 x 55 {0.2 + 30 x 0.0036) 12.65 = 3429 kg (ec 2.17)
T = 1.69 t*m
u
2 2
Ta  Ya /1.69 \° 9.7
5t = + = 1.062 + 7.998+= 2.06 >1
Ton Ver M-64 3.43
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EJEMPLO 7

h 5/7
TcR = 0.25 TOR = 0.25 x 1.64 = 0.41 t-m
luego, se requiere refuerzo por torsidn
Revisidén de la seccidn de 20 x 60 cm
. Vu 2
Se debe cumplir T < 1.25 T\ 16 - (. (ec 2.35)
0.5 F_ bd v£*
R c
2
1.25 x 0.41 b/}E- 9700 = 0.5125 v16-3.037
0.5 x 0.8 x 20 x 55 x 12.65 -
= 1.84t > Tu= 1.69 t
luego, se acepta la seccién de 20x60 c¢m
Calcule del refuerzo
Refuerzo transversal
a) Por fuerza cortante (Av = 3rea de las dos ramas de un estribo)
Av Vu - ch 9700 - 3430
s - F 8 0.8x55x4200 " 0.0339 rige esta
Av 3.5b 3.5 x 20
s~ F.f_ _ O.sxazoo - °-0208
Ry
b) Por torsidn A, area trans. de una rama de estribo
T - 2 2
Asv u” TeR  169000- 41000 128000 cm

cm
= = = = 0.0308 ——
s F_Q x.y. £ 0.8x1.5x15x55x4200 4158 GO0 0.030 cm
R 171 yv
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EJEMPLO 7

h 6/7
TIEEA Y

1 55

l = 0.67 + 0.33 — = 0.67 4+ 0.33 —

x1 15

y1=60-5:55 = 1.88> 1.5 .. 0 = 1.5
1o
x;=220-5=15 ¢m
¢) Total
A total AV A 2
2 = 0.5 — + ——21 = 0.0169 + 0.0308 = 0.0477 (rige)

{de una rama)
d) Refuerzo minimo (véase 2.1.6bl)

A - 47T - T 3 x 41000 2
S min cR cR cm

= = =
s FR Q x1y1fyv 4158000 cm

Separacidén de estribos

0.49
0.0477

con estr. ¥ 2.5 s = = 10.3 cm

= 15
x, cm

0.5 Y, = 0.5 x 55 = 27.5 om

Separacion maxima

0 em

Usar estribos # 2.5( 10 em

en toda la viga
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EJEMPLO 7

h 7/7
Refuerzo longitudinal por torsidn
Asv £ 7 2
A =2 (x, + y,) —=— = 2 x 0.0308 (15 + 55) x1 = 4.31 cm (ec 2.34)
st s 1 1 £f
2
4#4:AS=5.08c:m
Usar 4 barras # 4, una en cada esquina,
en toda la viga, adicionales a las nece-
sarias por flexidn.
COMENTARIOS

1. La carga uniforme en la viga bb' se debe a su peso propio y a la carga
que proviene de la losa; la carga concentrada es el efecto de la viga

secundaria D-E, que tiene sSlo 25 cm de peralte. Todos son valores en

condiciones de servicio.

2. Es la rigidez de una viga simétrica.

3. El momento de inercia centroidal de una viga T es mayor gque el del
alma con su peralte total, perc el agrietamiento lo reduce, de mcdo
que es suficiente considerar la seccidn rectangular.

4. De acuerdo con 2.1.6 a) la rigidez a torsién que se use en el analisis
debe ser la mitad de la rigidez elastica; de aqui el 2 gue aparece en
el denominador. La longitud del ala no debe exceder de 3x = 30 cm.

S. Véase el parrafo final de 2.1.6 b).

6. Es la ec 2.27 en la que se ha despejado Av/s. Se procede asi porque

se facilita sumar después con el refuerzo transversal por torsidn.
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CALCULO DE LA DEFLEXION MAXIMA DE LA VIGA DEL : EJEMPLO 8
EJEMPLO 5
Lo ho1/7

DATOS

o
L_k_ 8m __14_ 8m

1

Cargas de servicio:

carga muerta 1.5 t/m

carga viva 2.8 t/m

carga viva para calcular deflexiones diferidas: 0.8 t/m

Diagrama de momentos flexionantes de diseno:

27 t-m

(+) 2

48t-m

Momentos resistentes en las secciones de momento maximo

M = 27.4 t-m

o+

MR = 48.5 t-m

199



EJEMPIO 8
h 2/7

Refuerzo en las secciones central 3 y extrema 2

I B | — F""’?
l e o
73 4687
30 o var# 4 30
e var# 6 Dimensiones,en cm
A = 11.09 cm2 A = 22.49 cm2
s3 s2
A' = 2.53 crn2 A' = 5.70 cm2
53 52
Materiales
2
£ = 200 kg/cm
2
fy = 4200 kg/cm
CONSTANTES
E_ = 8000 £ = 8000 ¥200 = 113100 kg/cm? (concreto clase 2)

by ]
]

Es - 2 x

2 x 106 kg/cm2

'IO6

Ec 1.131x105

(n-1) = 17.7-1 =

16.7

]

17.7
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EJEMPLO 8
h 3/7

SOLUCION

a) Deflexidén inmediata bajo una carga distribuida, w

wL
~ 185 EI

Calculo del momento de inercia

I+ 21
2 3

3

11 = 0 por ser extremo discontinuo

Cilculo de I

2-
nhsz = 17.7 x 22.49 = 398.1 cm2
{(n-1) A;z = 16.7 x 5.70 = 95.19 cm2
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EJEMPLC B
h 4/7

Seccién transformada agrietada 2 "Asz
Ag
Eje neutr.'o\ - ¢ - ) d Tc — - - . -
1
c-4
Al ¢
o 7227722707728 (n-1) A%,
b b

Tomande momentos estdticos de las Areas respecto al eje neutro:

(c-4)

na {d-c) = 2

C L
52 bc = + (n-1) As

c2 + 32.BBc - 1848 = 0

c = 29.6 cm

n A . (d-c) = 398.1 (68.7-29.6)° =

«2 608 600

be® _ 30(29.6)° i}

3 3

259

300

(c-4)° = 95.19 (29.6-4)°= &2 380

{n-1) A;Q

12 =

Calculo de I

3-

2

5

$3 17.7 x 11.09 = 196.3 ¢em

(n-1)A; 16.7 x 2.54 = 42.42 cm2

3

202
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EJEMPLO 8

h 5/7
Seccidn transformada agrietada 3
ezzzzza| | — OATZZ77773078— (n=1) A4,
Eie neutm\l Ass ¢ c-3.6
- - - d - . - - - - - -

d-c “Ass

/NI A A A s B

=]
]

Q
N
§u
| -
3

- = —-E:-— - ' -
nASB(d c) bc 3 + (n 1)A53 (c-3.6)

196.3 (711-¢) = 15c2+ 42.42 (c-3.6)

c® +15.92 ¢ - 933.4 = 0

c = 23.7 cm

nASB(d-c)2 = 196.3 (7% ~ 23.7)2 = 439200
bc3 - 30 x (2:.7)3 = 133100
3 3
. 2 2
(n-1)As3 (c-3.6)" = 42.42 (23.7 - 3.6) = 17140
4
I3 = 589440 cm

Momento de inercia que se utilizard para calcular la deflexién inmediata

2 3 2 44
i = : _ 930280 ; x 589440 _ 203100 cm4
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EJEMPLO 8
h &/7

4
w X BOO

Defilexidn inmediata bajo

= 0.02784 w
x 113100x703100

la carga muerta (1.5 t/m)

A, =

0.02784 x 15 =
icM

Deflexidn inmediata bajo

0.42 cm

la carga viva media (0.8 t/m)

A =

0.8 0.02784 x 8 =

Deflexidn diferida, bajo

.22 cm

la carga muerta v la carga viva media

[
3

Ai 4/{1 + 50 p"}

>
n

Cuantia p' gue se usara

(ec 2.37 para concreto clase 2)

0.42 + 0.22 = 0.64 cm

: P, * 2py
p =
3

- 5.70 -
Py = 30 x 8.7 0.002766

- 2.54
Py = 35 % 71 0.001192

sustituyendo
: . 001

pt = —2:002766 ; 2 x 0.001192 _ oo
Bacm + 0.8 = 0-69 x 4/(1 + 50x0.00172) = 2.36 cm
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EJEMPLO 8
h 7/7

Deflexidn inmediata correspondiente a la diferencia de cargas vivas

2.8-0.8=2 t/m

612 = 0.02784 x 20 = 0.56 cm

beflexidn total

= 4 + 4 = 0.42 + 0.22 + 2.36 + 0.56
B=Ltiy*t3di08 " Bacm + 0.0 ig = 94 2

A= 3.6 cm

COMENTARIOS

Se supone que la carga viva para calcular deflexiones diferidas estd
obtenida con la intensidad media de la carga viva (véase el Art 199
del keglamento).

Es la ec 2.36 en la que se ha tomado I, igual a cero por tratarse de
un extremo discontinuco. El mayor peso que en la ec 2.36 se asigna
al momento de inercia del centro del claro (se supone qgue alli hay
flexidn positiva) sc debe a que normalmente en una viga continua el
tramo sujeto a momento pesitivo es mayor que la suma de los tramos
donde el momento es negativo; si un extremo es discontinuo esta di-
ferencia aumenta, de aqui que sc¢ suponga uno de los momentos de iner
cla extremos igual a cero.

La deflexidon diferida es debida a la carga muerta mis una carga viva
de 0.8 t/m, de acucrdo con los datos del problema.

Segin 2.2.2, p' se calcula con el mismo criterio que para valuar el
momento de linercia.

Si poco después que principia a actuar la carga muerta sobre la viga
al retirar su apuntalamiento, se construyen sobre ella muros diviso-
rios no estructurales, las flechas de la viga que pueden danar a leos
muros divisorios son las deflexiones inmediatas y diferidas que ocu-
rrer después; en el e¢jemplo,la suma de estas {iltimas es la siguiente:

Bi0.8 " Lacmeo.g T Byp = 31 em
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EJEMPLO 9

REVISION DEL AGRIETAMIENTO DE LA VIGA DEL EJEMPLO 5 h- 1/3
JATOS
Refuerzo en las secciones de momento maximo
—{
(— W r_l_'U—U—U—iw [~ I l 63
b o T o d 10051
®
dA=71.l
75.0 da=68.7
:A/
2.0 1.01 i 07 77 3_9‘
ﬁ / T35 & )
l —
— e Var# 4 —
30 OVar#6 30

Dimensiones en ¢m

As, = 11.09 cm? Agg = 22.49 cm2

Momentos flexionantes de servicio

M =

N 19.3 t-m

MB = 34.3 t-m

Se supone que la viga no estd expuesta a un ambiente agresivo

Materiales

I' = 200 kg/cm2

4200 kg/cm’

Hh
n
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EJEMPLO 9

h 2/3
REVISION DE LA SECCION A {(momento positivo)
3
Se debe cumplir fs v dc A < 40000 kg/cm {ec 2.38)

M 1930 000

2
fa~ 0o« d x A_, =09 % J1.1 x 1109 - 2720 ka/cm

3.0 +

1.9
> 3.95 ¢cm

ch

Por haber barras de diferente diadmetro, AA se calcula como sigue:

drea de concreto que rodea al refuerzo principal de tensidn

A =
A area del acerc de refuerzo/area del acerc de la barra de mayor didmetro
. 2
AA . _3-9x 30 x 2 _ 34 _ 60.15 cmz
11.09/2.85 3.89

- . - 2
area de acero de la barra de mayor diametro as # 6= 2.85cm

sustituyendo

3
£ v d A= 2720 v 3.95 x 60.15 = 16850 < 40 000 kg/cm

Se acepta el refuerzo de la seqsiﬁq

A por 1o gue se refiere a agrietas

miento,

REVISION DE LA SECCION B (momento negativo)

M5 3430 000

b "0.5a A 09 x 68.7 x 22.49
B sB

= 2467 kg/cm®
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EJEMPLO 9
h 3/3

En forma semejante a como se procedid para la seccidn A:

6.3 x 30 x 2 378 2
= = = 4 R . = -
Aa 22.49/2.85 7.89 7.91 em (6.3 = h-d)
3 <
£ o Y g A, = 2467 Y3395 %w a7.97 = —14160 < 40 000 kg/cm

Se acepta el refuerzo de la seccidn

B por lo que se refiere a agrieta-

miento

COMENTARIOS

1. Las secciones donde se revisa el agrietamiento son las de momento

maximo de servicio, segtn 2.2.3).
2. fs puede estimarse asi, seglin 2.2.3).

3. Se toman las barras # 6, y no las # 4, como base para valuar dc,
porque el irea que ellas representan es considerablemente mayor gque
la de las barras # 4. Si las areas fueran iguales o semejantes,
también habria que usar las de mayor diametro a fin de quedar del
lado conservador; sSlo se usarian las de menor diametro cuando €stas

predominaran ampliamente sobre las de mayor didmetro.
4. El area de concreto que rodea al refuerzo debe ser tal gque su cen-

troide coincida con el centroide de éste, de agui que el &rea

del numerador sea 3.9 cm x 30 cm x 2 (véase la figura de los datos).
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DIMENSIONAMIENTO DE UNA COLUMNA POR FLEXOCOMPRESION ; EJEMPLO 10

BAJO CARGAS MUERTA,

(Columna A2 de planta baja)

VIVA INSTANTANEA Y SISMO

h 1/12

DATOS ;7 '\\‘ Detalle 1 s \‘_De!ulle 2
\ 1 i |
! 1
| ~ |
I 3
g tom L] iem
]
:
42.09 } 16.32 74331 TANY 76,32 42.09 : |
e (x>
an \Tr ) T mr m mmr I‘IJ,?T \ 77 )
L S
600 |, 600 , 600 , 600 600 750,750 ,300[
ham | 1 1 T - T 11
Elevacion eje A Elevacion eje 2
yt
_@ 22.061 '38.67 37.63
43.0681 '75.16 74.02
_@_ 42.091 i‘re.&! T4.13 P‘onto
o

(OIRCROSRC G

' r g

@ —P

m‘—';r

700

Detalie 1

LrLLis

——— — 3

500 Seccion B-B

i
I

Dimensiones , en ¢m

68%

Detalle 2 -,

FHIETFiTT



EJEMPLO 10

h 2/12
TABLA 1. Fuerzas y momentos internos causados por la gravedad y por los
componentes del sismo (fuerzas en t y momentos en t-m)
Gravedad Componente del Componente del
(CM+CV inst) sismo, en dlrgccmn stsmo, en direccion
positiva del eje x | positiva del eje vy
0.30 17.42 1.22
N N\ PER
» ——— L ——rre——
- 0.07 5.50 0.38
o
[T
o
¥}
[
= X
o _— — -— -—
0.17 21.07 1.48
0.80 1.64 12,23
> —_— — - —
c 0.23 0.58 4.38
o
0
(&
e
[a) y
- —— — -.-— —
N N “_/
Q.78 2.32 17.81
5 ‘ 76.32 l 2.10 T 6.92
L
o
>
c
=
X
O
@
[
a Tz 76.32 T 2.10 ‘ 6.92
TABLA 2. Fuerzas cortantes totales debidas a los componentes del sismo,
y desplazamiento medios de entrepiso en planta baja.
Fuerza cortante Desplazamiento {cm)
t .
(t) por sismo por CM + cvinst.
DIRECCION X 86.04 8.70 0
DIRECCION ¥ 86.04 5.91 0.08
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EJEMPLO 10
h 3/12

2 2
Materiales fé = 200 kg/cm ; f.y = 4200 kg/cm

CONSTANTES
f; = 160 kg/cm? (Tabla 1 de las Ayudas de Disefno)
Ac = bh = 45x55=2475 cm2
" —_ 2
£e = 136 kg/cm A_£" = 2475x0.136 = 336.6 t
£ 420
Y _ 2200 _ 55 g8
£ 136
c

EFECTOS DE ESBELTEZ
Direccidn X

a) Debides a carga vertical

Revisidn para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez (inciso

1.3.2b).

De acuerdo con los comentarios a 1.3.2h), el desplazamiento lateral que
causa esta condicidn de carga se considera apreciable si es mayor gue
H/1500. En este caso el desplazamiento es nulo, por lo que puede aplicar
se el criterio gue se-usa para ¢olumnas con extremos restringidos late-

ralmente, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si

. M
g—- <34'12u_1
2
Nudo c ¥ =0
2. 74. 1307
Nudo d ¢ = —o=:7 * 574.1 130 1.132

577.7 + 577.7 1135
En la fig 1.1a de las Normas se obtiene k = 0.63

H' = kH = 0.63 x 700 = 441.0 cm

r = 0.3h =0.3 x45 = 13.5 om
213
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EJEMPLO 10

h 4/12

H' _ 441.0
T~ 135 - 32.67

M

0.17 '
34-12 — = 33-12 | - - 40.8 >
M 0.30 r
2
luego, pueden despreciarse los efectos de esbeltez
(Fabx = 1.0)
b} Debidos a fuerza lateral
Estos efectos pueden despreciarse si se cumple la condicidn siguiente:
desplazamientoc de entrepiso < 0.08 fuerza cortante de entrepiso
diferencia de elevaciones - suma de cargas muertas y vivas de
diseno
desp. de entr. B.70  _
h 727.5 00120

v 86.04 desp. de entr
0.08 — = Q. = 0. <

Wu 0.08 1.1 x 968.3 0.0065 h

por tanto, deben tomarse en cuenta los efectos
de esbeltez
Factor de amplificacidn
wu/h

= 1.6
fasx PFR/Q - 1.2 Hu/h tec )
wu = 1.1 x 968.3 = 1065t
h = 727.5 cm

v 86.04
Re —=——m"=19.78 t/cm

& 8.70/2

Q=2
F 1+ 1065/727.5 _ 1,180
asx 19.78/2 - 1.2 % 1065/727.5
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Direccidn Y

a) Debidos a carga vertical

El desplazamiento, 4, que causa esta condicidén de carga se considera

apreciable si:

& > H/1500
L —6"'8'5—'=0.46m>b=0.08m

1500 1500

Por lo que puede aplicarse el criterio para columnas con extremos restrin

gidos, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si

. M
._H— < 34_12 ._._1_-
r 2

Nudo e Y=0 s

1 .
Nudo £ Y= 0949;2826 3 = 2.058

de la fig 1.la de las Normas se obtiene k = 0.65
H' = kH = 0.65 x 685 = 445.2 cm

r="0.3h=20.3x 55 = 16,5 em

B'  445.2
" Tes - 26.98
M ‘ .
34-12 —— = 34-12 (_- _9;18_..)- a5.7 > -%— .
MZ Q.80

por tanto, pueden despreciarse los efectos de es-

beltez (F = 1,
{ aby 0)
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b) Debidos a fuerza lateral

Estos efectos pueden despreciarse si se cumple la siguiente condicidn:

desplazamiento de entrepiso fuerza cortante de entrepiso

< 0. -
diferencia de elevaciones £ 0.08 suma de cargas muertas y vivas de
diseno
desp de entr. _ 5.91 _
" =330 - 0.0082
v 86.04 desp. de entr.
. —_— . ——— e s = . <

0-08 g— = 0.08 35~ o6g.3 - 0-0065 h

u

lueqo, deben tomarse en cuenta los efectos de

gsbeltez
Factor de amplificacidn
wu /h

Fasy =1+ R/O = 1.3 wu/h {ec 1.6)
W = 1065 t
u
h = 720 em

v Be.04 -
R=— = 26-04 29.12 t/cm (vease el comentario 6)

) 5.91/2
Q=2

F = 1+ 1065/720 s 1.116

asy 29.12/2 - 1.2 x 1065/720

DIMENSIONAMIENTO. {Se dimensionari en el extremo inferior por ser ahi

mayores los momentos bajo CM + Cvinst+ sismo)

Acciones internas de disefio causadas por la gravedad y los componentes

del sismo (véase la Tabla 1)

tfectos gravitacionales

Direccidn vertical Pu = 1.1 x 76.32 = B3.95 ¢
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Direccidén X

= 1 . = . ~m, -
M2b 1 x ©.17 0.19 t-m, perc no menor que Pu em;n
e = 0.05h = 0.05x45=2.25 cm > 2.0 cm
xmin
P e . = 83,95 x 0.0225 = 1.89 t-m (rige)
u min .
Ebe = 1,889 t-m
Direccidn Y
Mzb = 1.1x 0.78 = 0.86 t-m, pero no menor gue Pu € in
e . = 0.05x55 = 2.75 em >2.0 cm
ymin
P e _ = 83.95 x 0.0275 = 2.31 t-m (rige),
U ymin
= 2.31 ¢-
Ezby o
100% de los efectos del componente X Pu = 1.1x2.10 = 2.31 t
en la direccidn X st = 1,1x21.07 = 23.18 t-m
en la direccidn Y MZS = 1.1x2.32 = 2.55 ¢t-m
100% de los efectos del componente Y Pu = 1.1x 6,92 = 7.61 t
en la direccidn X Mzs = 1.1 x1.48 = 1.63 t-m
en la direccidn Y M25 = 1.1 x 17.81 = 19.59 t-m

. . . N - N . . .
Dimensionamiento considcrando la flexocompresidn principal en la direccion X

Pu = 83.95 + 2.31 + 0.3 x 7.61 = B8B,5%4 t

Momento amplificado de disefio en la direccidn X:

M = + F
cX Fa.bx Msz asx H25x

217
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h 8/12
Mcx = 1.0 x 1.89 + 1.180 (23.18 + 0.3 x 1.63}) = 29.82 t-m, perc no menor
que Pu emin \
P e . = BB.55 x 0.0225 = 1.99 ¢t-m
u  xmin

M = 29.82 t-m
—-cx
Momento amplificado de diseno, en la direccidn Y:

= F {ec 1.1)

+
Mcy aby Mzby Fasy MZsy

Hcy = 1.0 x 2.31 + 1.116(2.5% + 0.3 x 19.59) = 11.7]1 t-m, pero no menor

que P, enin
P e . = BB.55 x 0.0275 = 2.44 t-m
u ymin
M = 11.71 t-m

En resumen, la columna se dimensionard por flexocompresidn biaxial con los

datos siguientes, y después se revisard en la direccién Y:
Pu = B8.54 t; e = 29.82/88.54 = 0.337 m; eY = 11.71/88.54 = 0.132 m

Aplicacidn por tanteos de la ec 2.15

Tanteo 1. Supbngase p = 0.01, A; pbh = 0.D01 x 2475 = 24.75 cmz

P = £ + A = 0.7 (336.6 + .7 . = .
RO FR (Ac c sfy) {336.6 24.75x4.2) 308.4¢c

Para calcular PRx y P
feria -y é/h = 0.9,

Ry’ se supondrd el refuerzo distribuido en la peri-

£
G = p g = 0.01x30.88 = 0.3088
c .

= .7 = Q,
ex/hx 33.7/45 0.75
en la fig 13de las Ayudas de Diseno se obtiene X = 0.27
PRx = K FRbhfc = 0.27 x 0.7 x 336.6 = 63.62 t
e /h, = 13.2/55 = 0.24 ¥ = 0.75
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P = 0.75 x 0.7 x 336.6 = 176.7t
Ry '

sustituyendo en la ec 2.15

; -1 -1
1 1 1 1 1 1
p = + - = + - = 55,14 £ < P
P P . 176. .
R (pr Ry Ro) (63 62 6.7 308 4) u

PR/P > 0.1 luego, la ec 2.15 es aplicable.

RO

Tanteo 2. Supdngase p = 0.025; As = 0.025 x

Poo = 0-7(336.6 + 61.88 x 4.2) = 417.5 ¢

q = 0.025 x 30.88 = 0.772

ex/hx = 0.75 —_— K = 0.46

PRx = 0.4 x 0.7 x 336.6 = 108.4 ¢

e /h = 0.24 — K= 1.01
Y Y

P = 0.7 x 1.01 x 336.6 = 238.0 ¢t
Ry

N L ] v\ . 6
R "\708.2 *T3o “T7.5 90.85

Se acepta

2475 = 61.88 cm2

t >p = BB.54 ¢
u

p = 0.025, A = 61.88 cm®

Revisidn con la flexocompresidn principal en

la direccidn Y

Pu'= 83.95 + 0.3x2.31 + 7.81" = 92,25 ¢t
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Momento amplificado de disefo, en la direccidn X:

M =1,0x 1.89 + 1,180 (0.3x23.18 +1.63 ) =12.02t, pero no menor

cx
P ->
que " e
P e . = 92 .26 x 0.0225 = 2.08 t-m
v sanin
M = 12.01 t-m
-CcX

Momentc amplificado de digefio, en la direczidén Y:

Hcy = 1.0 x 2.31 + 1.116 (0.3x2.55 + 19.59) = 25.03 t-m, pero no menor

que P e .
u mln

P e : = 92.26 x 0.0275 = 2.54 t-m

M = 25.03 t-m

En resumen, la columna se revisard con los datos siguientes:

Pu = 92.26T; e, = 12.02/92.26 = 0.130 m; eY = 25.03/92.26 = 0.271 m
= . : = .77 : = .

P =0.025; g=0.772; P = 417.5¢

e /h = 13/45 = 0.29 — X = 0.9

Po, = 0-7 x 0.91 x 336.6 = 214.4 ¢

e /h = 27.1/55 = 0.49 ] K = 0.65

Yy Y
= 0.7x0.65x336.6 = 153.2 t

Ry :

1 1 1 - B '

= - = . > -

Fr (214.4 3532 T 3t.s ) 13.7e > B =92.20 ¢

. 2
por tanto, es suficiente la cuantia p = 0.025 (A, = 61.88 cm )
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COMENTARIOS

1. Se trata de un edificio situado en la zona I, disefiado con un factor de
comportamiento sismico, Q, igual a 2. Se supone que en el disefio de las

columnas no rige la condicién carga muerta mis carga viva mixima.

2. Los nimeros en dvalos son valores de las rigideces relativas, I/L. Jun-
to a cada columna (en la elevacidn y en la planta) se anota su carga de

servicio, P, bajo carga muerta mis carga viva instantanea.

3. Son las fuerzas y momentos obtenidos del andlisis, sin factorizar. Aun-
que el efecto de las torsiones de entrepiso es pequefio, en el ejemplo se
ha incluido para ilustrar la combinacidn de las fuerzas internas, segiin
el inciso 8.8 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por
Sismo. Por ejemplo, el momento en la direccidon X (1.48 t-m) causado
por el componente Y del sismo se debe & la torsidn de entrepiso. Al di-

mensionar se debe tomar el sentido mis desfavorable del sismo en cada

wite

direccion. L

4. Los desplazamientos debidos al sismo ya estan multiplicados por Q, de e

acuerdo con el articulo 207 del Reglamento.

5. Las columnas no tienen restriccidn lateral, por no haber muros de sufi-

ciente rigidez que la suministren (vease 1.3.2a}.

6. En este edificio se limitd el desplazamiento de entrepiso a 0.012h.
Cuando se aplica este limite y la estructura no es esbelta, los efectos
de esbeltez por movimiento lateral pueden despreciarse si V/wu > 0.15, -
ya gue 0.08 V/Hu = 0.912 si V/wu ? 0.15 . En_caso de que V/wu < 0.15,
debe aplicarse el criterio de 1.3.2 b) para definir si es necesario
considerar dichos efectos. En el ejemplo, V/Hu = 86.04/1065 = 0.081 <

0.15, por lo gue procede aplicar el criterio mencionado. ' -

7. La cantidad R es la rigidez eldstica de entrepiso. El desplazamiento B
de entrepisoc causado por la fuerza cortante de 86.04 t es igual a 8.70/Q,

puesto que, segin el comentario 4, el valor 8.70 cm ya incluye a Q.
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10.

11.

12.

13.

Para valuar los efectos de esbeltez en la direccién Y se aplican los

mismos procedimientos que en la direccidn X.

La columna se dimensionara por flexocompresidn bjaxial; primero se
aplicard la flexocompresidn principal en la direccidn X, y después
se revisard aplicdndola en la direccifén Y. Los efectos del sismo
en dos direcciones ortogonales y de la gravedad se combinaran de
acuerde con el inciso 8.8 de las Normas T.C. para Disefic por Sismo.
Esta combinacidn es la suma vectorial de las acciones mencionadas;
en el ejemplo, la combinacidén se realiza sumando los componentes
en X ¥ en Y de los vectores que representan a los efectos de la

gravedad y a los efectos de un componente del movimiento del terre-

' no y del 30% de los efectos del otro componente.

Se toma la excentricidad minima pfescrita en 2.1.3 a), pero sélo
con la carga vertical que resulta de la condicidn CM + Vet
La ec 1.6, que suministra el valor del factor de amplificacidn Fas'
supone s8lo traslacién de los niveles. En interés de la sencillez
del cdlculo, se aplica también a los momentos que provienen de la

torsién de entrepisc, ¢omo el momento de 1.622 t-m.

Ahora, la excentricidad minima se aplica a la fuerza axial de di-

sefno, P
u

En todo el ejemplo se usd FR = 0.7, valor que se aplica a columnas
con niicleo no confinado que fallan en la zona de compresién (in-
ciso 1.6 de las Normas). Por haber adoptado Q = 2 en el ejemplo,
se considera que la columna no tiene su niicleo confinado, de mane-
ra que se estd suponiendo que falla en la zona de compresién. Esto
hay que comprobarlo, y para ello parece justificado tomar en cuen-
ta el tipo de falla que tendria la columna si sélo actuaran las
fuerzas internas en la direccidn en que rigid el dimensionamiento,
en este caso la direccidn X. Si fallara en la zona de tensidn

habria que aplicar FR = (.B.
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DISERC TC

UNA LOSA PERIMETRALMENTE APCOYADA,

BAJO CARGA UNIFORME

EJEMPLO 11
h 1/14

DATOS

Todos los apoyos son monoliticos con la losa y tienen 25 cm de ancho.

La losa no estd expuesta a la intemperie

o 6

79

m—————- e T e Al T

:I :||n '|i :

: I: !: : Im

1 :: N |

L e I JL ooy

l'—"" _______ Tree_mr—_—=== e me—_—— 1-1""

i | iv T :

| ': I: |

| H I L 4

! il by | .

I ll || I .:;'.,
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r————==—- N———— - - ——_—— r—————— -

[ L1 1 :

! 1 " |

| I | | L

| 1

e - e e . 0 R, Ji_1
4.5m J 6 _J 4.5 _I

= ™ T |

Carga viva, C.v. = 700 kg/m2

Acabado del pisc = 80 kg/m2

- - 3
Peso volumétrico del concreto = 2.4 t/m

Factor de carga: 1.4
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EJEMPLO 11

Estimacidén del peralte

Peralte efectivo minimo (tablero critico iv)

ds=

2{375 + 575)

270

= 7.04 cm

£, = 0.6 £ = 0.6 x 4200 = 2520 Kg/cm®

[}

h 2/14
Materiales
2
f; = 200 kg/am {concreto clase 1)
2
fy = 4200 kg/cm
CONSTANTES
f; = 0.8 f; = 0.8 x 200 = 160 kg/cm2 (ec 1.7}
f; = 0.85 f; = 0.8B5 x 160 = 136 kg/cm2 {ec 2.3)
{(Por ser f; < 250 kg/cmzj
= - fc . (ec 2.2)
Prax = P ° % £+ 6000
Y Y
136
Pnax = 2200 3200 + 6000 - 2-0152
ESTIMACIONES PRELIMINARES
Estimacién de la carga
Suponiendo una losa de 11.0 cm: 0.11 x 2.4 = 0.264 t/m2
2 0.100 t/m2
Acabado + 0.02 t/m  de carga muerta adicional = — 3
Carga muerta = 0.364 t/m
Carga viva = 0.700 t/m2
Carga de servicio v = 1,064 t/m?
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1

2520 kg/cm2 > 2000 kg/cm2

w = 1064 kg/m2 > 380 kg/m2

a . = 7.084 x 0.034 4\/2520 x 1064 = 7.04 x 1.376
d . =9.69 cm

min

recubrimiento = 2.00 cm

h = 11.69 cm -

Considérese h=12.0cm

Nueva carga muerta: 0.12 x 2400 + 100 = 388 kg/m2

Carga total: Jes + 700 = 1088 kg/m2

s

w = 1.4 x 1088 = 1523 kg/m>

i

Revisidn por flexién del peralte propuesto

Se debe cumplir p E-pméx

Se revisara con el momento negativo en el claro corto del tablero iv.
m = a1/a2 ; 375/575 = 0.652

De la tabla 4.1 se obtiene, interpolando linealmente

X = 0.0459

2
M =FKwa = 0.0459 x 1523 (3.'75)2
u u 1
Mu = 983 kg-m
Calculo de p (fig 2 de las Ayudas de Disefio)
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Me 98300
2

= 3 = 15.36
bd 100x8

(suponiendo d = h - r - 2 cm= 12~ 2 ~- 2 = 8 cm)
En la figura se obtiene p = 0.0043 < p x 0.0152

El peralte supuesto se acepta por flexidn

Revisién por fuerza cortante del peralte supuesto (segin 4.3.3f)

La fuerza cortante miaxima ocurre, en este caso, en el claro corto del zable-

ro iv:

(O.Sa1 - d) v, (0.5 x 3.75 - 0.08) 1523

v = - = 2538 kg/m
u a €& 6
1 3.75
1 +{ 32 ) 1 + (m ) {ec 4.3)

Resistencia de disefio:

V_p = 0.5 F ba /?g = 0.5 x 0.8 x 100 x 8 x /160 = 4048 kg > V_

El peralte supuesto se acepta por fuerza cortante

ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION
{los calculos se refieren a una franja de un metro de ancho)

Peraltes efectivos:

Refuerzo positivo: deh~-rwi2-2.3=9.7cm
Refuerzo negativo: d=sh-r-2m= 12-2.3-2 s 7.7 cm
Con barras N°2.5, r= 1,5+ d'b = 2.3 co

Refuerzo minimo {por cambios volumétricos)
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660 x1 660 x 12 )
= = = .01
s £ (x, + 100) 3300(13 + 100) - 0-01684 cm (ec 3.3)

a

En un ancho de 100 cm: Asmin = 0.01684 x 100 = 1.684 cm2/m

Con barras # 2.5, a esta Area corresponde la separacién siguiente:

100a
s 100 x 0.49
5 = As 1. 684 20,10 cm

3.5h=3.5x 12 =42 cm

pero s .

50 cm

Rige la de 29.1 cm: se usard una separacidn mixima de 30 cm s

2
Valores de wua1 Yy de a1/a2

Tablero i ii iii iv

Tipo De esquipa De borde, un lado De borde, un lade Interior
corto discontinuo largo discontinuo

a1(m) 2.75 3.75 2.75 3.75
wuaf {kg) 11520 21420 11520 21420
a1/a2 0.647 0.882 0.478 0.652
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TABLA DE MOMENTOS Y SEPARACION DE BARRAS
Tablero Momento Claro Coeficiente Mu=xwuaf Momento  Separacidn
K (kg-m/m) ajustado tedrica, s

{cm)

Neg. en bordes corto 0.0502 578.3 656.6 21.5

interiores largo 0.0443 510.3 520.7 27.5
i Neg. en bordes corto 0.0300 345.6 30
discontinuos largo 0.0242 278.8 30
Positivo corto 0.0284 327.2 30
largo 0.0144 165.9 30

Neg. en bordes corto 0.0365 781.8 724.4 19.5
interiores largo 0.0330 706.9 743.3 19
ii Neg. en bordes largo 0.0209 447.7 30

discontinuos

Positivo corto 0.0173 370.6 30
largo 0.0129 276.3 30

Neg. en bordes corto 0.0604 €95.8 806.4 17.5
interiores largo 0.0470 54..4 531.0 27
iii Neg. en bordes corto 0.0375% 432.0 30

discontinuocs

Positivo corto 0.0352 405.5 30
largo 0.0149 171.6 30
Neg. en bordes corto 0.0459 983.2 902.2 15
interiores largo 0.0381 816.1 779.7 18
iv Positivo corto 0.0247 529.1 30
largo 0.0132 282.7 30

228



EJEMPLO 11
h 7/14

Ajuste de momentos

Momentos tedricos (kg-m/m)

! 510.3 + 5414
'L 578.3 } . ’695.8 '
® —tr— e
Il v
1 7818 ‘ l i 983.2 |
! " 706.9 , 816.1 !
| ..
Distribucidén de momentos
Rigidez de tableros (dB/a,l)
Tablero i d3/275 = 0.003636 dJ
Tablero ii a%/375 = 0.002667 &>
Tablero iii d3/275 = 0,003636 d3
Tableroc iv d3/375 = 0.002667 d3
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Distribucidn entre tablero i y ii

Momento de desequilibrio = 781.8~578.3 = 203.5 kg-m/m

Momento por distribuir = 2/3 x 203.5 = 135.7 kg-m/m

Tablero i ii L
1000/a1 3.636 2.667 6.303
fd 0.577 0.423 1.000
m -578.3 +781.8
emp
-78.3 - 57.4
momentos
ajustados -656.6 +724.4 kg-m/m

Distribucién entre tableros ii y iv
Momento de desequilibrio = B16.%7 - 706.9 = 109.2 kg-m/m

Momento por distribuir = % x 109.2 = 72.8 kg-m/m

Tablero i iv i
1000/a1 2.667 2.667 5.334
fd 0.500 0.500 1.000
m -706.9 +816.1
emp
- 36.4 ~36.4
momentos
ajustados =743.3 +779.7 kg-m/m
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Distribucién entre tableros iii y iv
Momento de desequilibrio = 983.2-695.8 = 287.4 kg-m/m

Momento por distribuir = 2/3 x 287.4 = 191.6 kg-m/m

Tablero iii iv L

1000/a1 3.636 2.667 6.303

fd 0.577 0.423 1.000

m -695.8 +4983.2
emp

~110.6 -B1.0

momentos
ajustados =-806.4 +902.2 kg-m/m

Distribucidn entre tableros i y iii
Momento de desequilibrio = 541.4-510.3 = 31.1 kg-m/m

Momento por distribuir = % x 31.1 = 20.73 kg-n/m

Tablero i iii L

1000/&1 3.636 3.636 7.272

fd 0.500 0.500 1.000

memp -510.3 +541.4

- 10.4 - 10.4

momentos -520.7 +531.0 kg-m/m
ajustados
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Separaciones tedricas, en cm (de la tabla)

* ? | i
@ i R E iii 130
| 1
{ | Iso
30 27.5| 27
—_—t ——— — ——
30 [ 30
. ) X 'gl.S i _' ) I?S’ .
i ‘19.? | v 15‘ ,
; 30 , 30 i
130 19 | 18
¢ . ___ 30 _ o 30

Refuerzo en franjas extremas

Se usar3d el 60% del acero requerido en las franjas centrales respetando las

especificaciones de acero minimo y separaciones miximas.

CROQULIS DE ARMADO

Planta de localizacién de secciones
c-n—#i d-‘4>
@ [+ |

a
' [}
g -
®) - i

¢

Goo
T
H
J=c
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NOTAS

-Los nimeros en circulo son separaciones, en cm, de barras # 2.5 y £ = 4200 kg/cmz,
en las franjas centrales Y

-Dimensiones en cm

Seccion o-a

o - ® :

l 8o*_, | 8 | .80

A, Il
S

® / b

|
|
au il

-
——
s

50** 50 =0
25
25 %4 275 “
*-i--+g—+d=12.5+—5—~ + 10 = 77.5 se usaran B0 cm
2 275
Ll 125+6———-d = 12.5+—6—- 10 = 4B.3 se usardn 50 cm
_@_ Seccién b-b _@_‘ Q

a
1 7
* 12.5+—5—+d= 12.5+35 + 10 = 97.5 se usaran 100 cm
a
1
12,5 4 —— -d = 12.5 + 325 - 10 =.65.0 se usardn 65 cm
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Seccion ¢-¢

; ©

1 100 80 80 (39)

/
?

Seccion d-d
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COMENTARIOS

Se supone que el responsable de la obra autorizd el uso de concreto
clase 1 con f; = 200 kg/cmz, de acuerdc con 1.4.1.b). En elementos
gque principalmente trabajan a flexidn, como esta losa, generalmente
no se Jjustifica usar resistencias mayores. El concreto clase 2 no

es recomendable en este caso porgue conduce a flechas excesivas.

La losa no estd destinada a resistir sismo en flexidn, de agui que

la cuantia midxima admisible sea igual a; , y no 0.75 Pb (vease 2.1.2b).
b

El tablero critico es el que tiene mayor perimetro calculado segiin

4.3.3 e).

Antes de calcular los momentos y cl refuerzo en todas las secciones
criticas de la losa, convicne comprobar si el peralte de. 11 cm ele-
gido por consideracioncs de flecha es también adecuado desde el pun-
to dc vista de resistencia.  La ainspeccidén de la losa indica que el

tablcro critico por resistencia serd probablemente el iv.

be acuerdo con 1.5, los peraltes efectivos menores de 20 cm corres-

pondientes al rcfucrzo del lecho superior deben reducirse en 2 cm.

En rigor deberian usarse peraltes efectivos distintos en el claro
corto ¥y en el claro jlarge. Generalmente esto no se justifica, por
lo que en el ejemplo se ha seguido la practica comiGn de utilizar un

valor medio del peralte para ambos claros.

En losas apoyadas pecrimentralmente noc se aplica el requisito de re-
fuerzo minimo por flexidn de 2.1.2a), de modo que el refuerzo minimo

es el necesario por cambios volumétricos que se especifica en 3.10.

Las scparaciones tedricas consignadas en la tabla sc obtuvieron con
las figuras % y 27 de las Ayudas de Disefic. Cuando rigid la sepa-

racién maxima sc anotd su valor (30 cm}.
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h 14/14

10.

11.

12.

13.

De acuerdo con 4.3.3c), en los bordes comunes de tableros adyacentes
deben distribuirse dos tercios del momento de desequilibrio, cuando
losa y viga son monoliticas; la tercera parte restante es tomada por
la viga en torsibén. Para esta diétr;bucién se supone gue todos los
tableros tienen el mismo peralte efectivo, d.

Las flechas indican las direcciones en gue actan los momentos.

Las flechas indican las direcciones en que se coloca el refuerzo, y

los nimeros las separaciones, en cm.
Segin nota de tabla 4.1.

Segiin 4.3.3 b) y 3.1. (La longitud 25 cm es el ancho de la viga.)
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....CULO DEL ,._ZRO DE REFUERZIQO DE

c

{Por ser f; < 250 kg/cm2

237

UNA MENSULA, DADA SU GEOMETRIA EJEMPLO 12
h 1/6
DATOS
1 c:47cm |
!
P =
Ploco de apoyo-. u= 30t
\\ Tu: 5‘
s —
24 cm
h=50 em

La ménsula se colarid monoiiticamente con la columna
Ancho de la ménsula b = 30 cm
Materiales

2
£ = 200 kg/cm

2
£, = 4200 kg/cm
CONSTANTES
f; = (3,8 fé = 0.8 x 200 = 160 kg/ cmz {ec 1.7)
£* = 0.85 £2 = 0.85 x 160 = 136 Xg/cm® (ec 2.3)



EJEMPLO 12
h 2/6

0.7 Vfé 0.7 x Y200

T . = = - . 7

Por flexiodn, pmln 3 3300 0.00235
Y
f; 4800 136 4800
Ppb < £, ' £, + 6000 = 2200 4200 * sooo - 0-01524

FR = 0.8 (segiln inciso 4.9.1 de las Normas)
Coeficiente de friccidn u = 1.4
DIMENSIONAMIENTO

C3lculo del Area de acero de refuerzo para flexidn, A

£-

Si el area A_ no excede del érga balanceada cbtenida con la ec 2.2, el

£
refuerzo Af puede calcularse con la expresidn siguiente:
= f - =
Mo FR Af y z {ec 2.14 con AS Af)

suponiendo gque el brazo z es igual a 0.9 d.
M =P c+ T, {(h-4)
d=h- (r+ db/2) = 50-2.95 = 47.05 cm
h-d = 50-47.05 = 2,95 cm
L 30 x 0.47 + 6 x 0.0295 = 14,28 t-m

z=0.9d=0.9 x 47.05 = 42.34 cm

M 1428000

u - 2
f F_ f =z 0.Bx4200x42. 34

= 10.94 cm

238



EJEMPLO 12
h 3/6

A, 10.04
= = = 0.007
P="5a - Joxa7.05 - °-007113

Pnin < p < I'p luego, es correcto usar la ec 2.14

C8lculo del area de acero de refuerzo por tensidn directa, A

t-

T 6000
A = u = = 1.786 cm?
t Fr £y 0.8x4200 —_—

Cilculo del area de acero de refuerzo para cortante por friccidn, Ase

= + 2.27
VR FR u(Avf fy Nu) {ec }
VR .
A & ——m——e— - N = (0 en este caso
vE F_u £ % u
R Y
A = —30000 = 6.378 cm? :

vf 0.Bx1.4x4200

Revisién de las limitaciones indicadas por las ecs 2.28 y 2.29

2.28
FR [14A + (0.8 (Avf fy + Nui] {ec )

= 0.8 [14x30x50 + 0.8 (6.378x4200+ 0{] = 33940 kg > 30 000 kg
0.25 F_ £+ A {ec 2.29)
R ¢

= 0.25x0.8x160x30x50 = 48 000 kg > 30 000 kg

por lo que Avf = 6.38 cm2 es correcta

Area del acero de refuerzo para barras principales, As

El drea A_ se tomard como la mayor de las dos siguientes (segiin 4.9.2):
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On

A_+ A_ = 10.04 + 1.79 = 11.83 cm2

2 2 ) 4
3 A + At =3 X 6.38 + 1.79 = 6.04 cm

2
por tanto As = 11,83 cm

Area del acero de refuerzo para estribos complementarios horizontales, Ah-

Se tomard igual a 0.5 (As - A, 6 mayor

2
0.5 (As - At) = 0.5 (11.83 - 1,79) = 5.02. cm
Barras gue se suministran
2
Para AS: 286y 345 A= 11.64 cm
A = 5.68 cm2

Para Ah: 8 & 3

Revisién de la cuantia minima de refuerzo primario (4.9.2)

0.04 fé/fy = 0.04 x 200/4200 = 0.0019

As/bd = 11.64/30 x 47.05 = 0.0082 > 0.0019
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h 5/6

REFUERZO PROPUESTO

60

/2#61‘3#5 /-

Barra o la cual se
sueldan jas # Sy #6

L

— T

=3d:31.4

b |

>
AN

l

24

50

241
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EJEMPLO 12
h 6/6

COMENTARIOS -

Las cargas Pu Y '1‘u son las de disefio, es decir, ya estdn afectadas

por el factor de carga.

Segin 2.1.5 i) para concreto monolitico U vale 1.4

Segiin

Segin

Véase

4.9.2

4.9.2 y 2.1.5 i)

la fig 4.6 de las Normas
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EJEMPLO 13

DISERO DE UNA ZAPATA AISLADA h 1/9

DATCS
Acciones en condiciones de servicio

CM + CV P =90 ton; M= 0
——~0_60m

RYY

P = 90 ton //,

1.5m

CM+CV+CA

M= 20 t-m

Columna de 60 x 40 cm
Resistencia de disefio del suelo 22 ton/mz, en el nivel de desplante

Materiales

£ 200 kg/ 2 3
c g/scm peso volumétrico del relleno, 1.3 t/m

£, = 4200 kg/cm2

CONSTANTES
£2 = 160 kg/cm> /fr = /160 = 12.65 kg/cm>
“w o 2
fo = 136 ka/em 0.7 /& 0.7 x /200
Pmin © 7 ¢ = %200 = 0-00236

y

Area de la zapata (A)

Supdngase h = 60 cm

Carga de disefio en la columna bajo CM + CV:

Pu = 1.4 x 90 = 126t

Igualando en la base de la zapata la accidn de disefio con la resistencia

de disefio del suelo
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Fc (P + p.p. zapata + peso relleno} = 22A

Dividiendo entre A

fﬁf + p 2P zapata + p. relleno _ 25
A c A
de donde
by
u
A=
P + D,
22 - Fc P-pP. zapata = p. relleno

El segundo término del denominador, aproximadamente puede valuarse como

sigue

r —B-B- zapata + p. relleno
c A

= 3.654t/m2

sustituyendo

126 126 2
A= 30T 3.65a - 18.35 - ©-866m

Supdngase la zapata de 2 x 3.5 m

= 1.4 [0.6x2.4+ (1.5-0.6) 1.3]

Revisidn del area de 2 x 3.5 m bajo CM + CV + CA

En el nivel de desplante:

L ( P+ p.p. zapata + peso relleno) = 1.1 (90+10.08+8.19)=119.1t

ud

pP.pP- zapata = 2x3.5 x 0.60 x 2.4=10.00t; p.relleno = 2x3.5x0.9x1.3

Hu = 1.1 % 20 = 22 t-m
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h 3/9

Ancho de calculo B' = B - 2e = 3.5 - 2x0.185 3.13 W

A' = 2 x 3.13 = 6.26m

P
Presidn actuante ud _ 119.1
A’ G.206

.

2
= 19.03 t/m < 2I t/m

Sc acepta la zapata de 2 x 2.5 m

DIMENSIONAMIENTOC

Revisién del reralte vropucsto ,

a) Bajo CM+CV (Pu = 126t; Hu = 0)

Flexidn
Momentos de diseno, w
8]

Direccidn paralel:z al lado largo

Reaccidn debido a la carga de 126 ton

- 128, 18 t/m2 {reaccidn neta)
iPu=1261 % 7
._J\__"_ Momentc en la seccidén critica,
por metro de ancho
cel0m ) 2
m = 48 x 1.45 18.9 t-m
u 2
:I:OGO d=60-~5cm-0.6=254.4 cm
3y
}Eet/mz
1.45 -
3,50
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h 4/9
En la fig 2 de las Ayudas de Diseno.
Mr 18.9x10° .
3 = 5 = 6.39; rige Pmin = 0.00236
bd 100x54.4
Fuerza cortante
Revisidn como viga ancha (la seccidn critica estd a un peralte, 4, del
pano de columna)
ch = FR bd (0.2 + 30p)l’f; = 0.8x100x54.4 {0.2+30x0.00236) 12.65
= 14 910 kg/m {ec 2.17)

Vv = {1.45 - 0.54) x 18 = 16.38 t > v
u cR

auméntese el peralte a 65 cm

d=65-5-0.6=259.4cm

59.4
ch = %Sa.a ¥ 14910 = 16280 kg = Vu

Usar tentativamente h = 65 cm

Revisifn por penetracién

60 _ | d/2 Se usardi d = 65 - 5 =1.27 = 58.7 cm
T e - T Perimetro de la seccidn critica =
l : : 1d/2 a 2({40+60+2x58.7)
I ) = 434.8 cm
98.7 | | 40m
| : _J Area de la seccidn critica =
| Ac = 58.7 x 434.8 = 25520 cm®
1 [ = .
J L _l
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Vu = 126.t-0.987 x 1.187 x 18 = 126 ~ 21.1 = 104.9 ¢t

104900 _ 2

vy 25520 4.11 kg/cm {ec 2.25)
== * * 2

ch FR (0.5 + 7v) /E < FR ff_': {segin 2.1.5 h)

(0.5 + ¥) = (0.5 + 40/60) > 1.0

rige F_ /f; = 0.8 x 12.65 = 10.1 kg > v,

Se acepta h = 65 cm por este concepto

b) Revisidn bajo CM + CV + CA

Flexidn y cortante como viga ancha

Al revisar el area de 2x3.5 m bajo
CM + CV + CA se obtuvo la presién
siguiente en el nivel de desplante:

t
lgg pud 2
Ol 19.03 t/m

(despreciandc el efecto del cambio

I de espesor de 60 a 65 cm)
|

13 1 Reaccidn neta
I r T ITT t T _Izs.os /e q, = 19.03 -1.1(zapata + relleno)

,,“____"J 3.13m =19.03-1.1 {0.65 x 2.4 + 0.85 x 1.3)

= 16.1 é}mz

La reaccidn neta resulta menor que bajo
2 i

CM+CV (18t/m”}, por lo que en cuanto a

flexién y cortante como viga ancha rige

la condicién CM + CV
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| c] 1 d/zf L . ) . -

I -1 | Revision por penetracién
U _ —
: 1 c, = 60 cm

(
| —_—
I : | c, = 40 cm
1 I
98.7

{ + ! ‘cz 4 =65-5-1.27=58.7 cm
| | —
{ : ‘ c, * d = 118.7 cm
b ~ L c2+d=98.7 cm
l 59.35cm |
| 18.7cm
- —

Revision para decidir si puede despreciarse el momento que se trasmite

entre columna y zapata, de acuerdo con 2.1.5 h}

4
fl

1.1 x 20 = 22 t—m

<
]

99 - 1.187 x 0.987 [}9J03 - 1.1 {(0.65 x 2.4 + 0.8B5 x 1.3)]

99 - 1.172 x q;'= 99 - 1.172 x 16.1 = 80.13 ¢

(La fuerza Vu se obtuvo del equilibrio vertical de la porcidn de zapata

comprendida dentro de la seccidn critica)
0.2 Vu d=0.2 x B0O.13 x 0.587 = 9.41 t-m < Mu

por tanto, no puede despreciarse el momento

Fraccién de momento que debe trasmitirse por esfuerzos cortantes y torsidn

1

a=1 -
1+ 0.67 4c1 + d)/(cz + d) . (ec 2.26)
/(c1 + d)/(c2 +d) = /118.7/98.7 = 1.097
1
a=1- = 0.4236

v+ 0.67 x 1.097

o Hu = 0.4236 x 22 = 9,32 t-m
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Maximo esfuerzo actuante

4 A J (de la fig 2.1 de las Normas)

n
1l

(c1 + d)/2 = 118.7/2 = 59,35 cm

AB
A_ =2 (118.7 + 98.7) x 58.7 = 25520 —
2
ale, + a3 (c, + @ a’ dlc, + @) (e, + @)
o T 6 + 6 + 2
3 3 2
_ 58,7 x118.7°  118.7 x 58.7° _ _58.7 x 98.7 x 118.7
5 6 2

6 4
= 16.36 x 106 + 4.001 x 106 + 40.82 x 106 = 51.18 x 10 cm

sustituyendo

80130 932000 x 59.135 -
= + = . "
Vo T TIs520 61180000 3.14 + 0.90

= 4.04 kg/cm?

tsfuerzo resistente

= . ~ * 7 f.
v g= Fp (0.5+7)/F2 < F Y

50 V10O gue rige

F_vEr
R c

0.7 x 12.65 = B.B6 kg/cm2 > v,

=e acepta h.= 65 cm

Refuerczs por flexidn

Refuerzo paraleleo al lado largo
Ri i = ~ = 0.
ge CM + CV,; se obtuv# P Pm;n. 0.00236
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h 8/9
d=65-5~-0.5x1.27
(suponiendo barras # 4)
As = pbd = 0.00236 x 100 x 59.4 = 14.02 cmz/m
100 a
s 127
con barras # 4 s = AS = 12.02 " 9.06 cm
198
con barras # 5 s = = 14.1 usar # 5(a) 14 cm
14.02
Refuerzo paralelo al.lado corto {rige CM + CV)
reaccidn neta = 1Bt/m2
d = §5-5-1,5x1.27 = 58.1 cm
|  0,:2m
[ o Momento total en 18x0.82x3.5
. = \ 2 ——— = 20.16
la seccidon critica 2
i t-m
0.40 L
E
z Momento en la franja central, por
a, b metro de ancho:
0,:3.5 2
g 20.16 2,
‘ - a, a+ a,
- 20.16 x ~———c = 7.33 t-m/m
N S W
_I—/\Fr_
j Refuerzo en la franja central:
"R 733000 . 5.17 kg/em? m
181/m? ba®  100x58.12
0.8m
I resulta p = Ppin

Usar # S(@ 14 cm en todo el ancho de 3.5 m
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COMENTARIOS

1. Se trata de la zapata para una columna interior de una estructura
simétrica, por lo que bajo CM + CV el momento es practicamente nulo
y, por otra parte, el incremento en la carga axial por sismo es des-

preciable.

2. Se supone gue la presion de diseno del suelo se obtuvo segiin el in-
ciso 3.3.1 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Cons
truccidn ée Cimentaciones, Yy que se trata de un material limoso
esencialmente cohesivo. Para el diseno de la zapata, se desprecia

la excentricidad accidental de la carga P bajo CM + CV.

3. Se supone qu: en este ejemplo el cfecto de la carga viva es pequeno
comparado ccﬁ'el de la carga muerta, por 1o que en el andlisis se
uso la misma carga viva en las combinaciones CM + CV'y CM + CV + CA.
En rigor, para la primera combinacidén habria gque aplicar la carga

viva maxima, 'y para la segunda, la carga viva instantanea.

4. De acuerdo con 3.3.1c) de las Normas citadas en el comentario 2.

5. Al revisar la resistencia a fuerza cortante de una zapata, primero
debe comprobarse si puede ser considerada como clemento ancho de
acuerdo con 2.1.5 a)II. La zapata del ejemplo no estd en ese caso,
pues su anchd (2m) es menor que cuatro veces su peralte efectivo
(4 x 54.4 = 218 cm). Por consiguiente, se revisa con el c¢riterio
que se aplica a vigas {2.1.5 aI).

6. En lugar de aumentar el peralte podria aumentarse la cuantia p.

7. Vease 4.4.1.
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FoTER UYL T WU

i... DE UN MARCO DUCTIL
DISE in T ) 1/%0
I DATOS
YT
N TL Im o
‘ @F q} b ey ﬂ Vigas Seccidn
(cm x cm)

-—Principates 30x80

25x65

S ———— T et

b
"

6.00

8.00

1
L)
1
1
\ ---Secundarias
1
]
|
1

Espesor de losas 10 cm

6.00

Los claros y alturas son entre

a=

-1
.| L | = |
;
‘ \ 8.00
i
A A H i :
-0 8! 0 ——a-L —
D> D @ O
Nivel 10 —
3.10
9 1
3.10
g8 |- A
3.10
7 A
r3.10
[ ) —
3.10
i T
3.10
3.10
® T
3.10
2 —_
3.10
1 o
4.00
L 1 L Az 41
L SR S — —|

Seccién columnas

{cmxem)

35x55

35x35

45x80

45x80

55x105

55x105

651120

65x120

75x125

75x125

Dimensiones,en m
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EJEMPLO 14

h 2/50

Acciones

Edificio para oficinas

Grupo B

Zona IIIX

Q=4

Carga viva mdxima en azotea 100 kg/m2

Carga viva instant3nea en azotea 70 kg/m2

Carga viva maxima en nivel tirico 250 kg/m2

Carga viva instantdnea en nivel tipico180 kg/m2

Factor de carga (CM + CVmdx) F_=1.4

Factor de carga (CM + CVins + CA) Pc = 1.1
Materiales

Concreto clase 1 f; = 250 kg/cm2

Acero de refuerzo f& = 4200 kg/cm2
CONSTANTES

2

£ = 0.8f = 0.8 x 250 = 200 ka/cm

£7 = 0.85f% = 0.85 x 200 = 170 kg/cm

Flexidn:

0.7 /tT 0.7 ¢¥250
Foen © - = 3200 0.002635
Y
.75 » 0.75 f; 1800 0.75 170 4800 = 0.01429

Prax = 0-7° 7p = 0-75 x E X £+ 6000 © "2 * 4200 * "4200 + 6000 " O

f

v 4200 -

= " 7% 24.71

c

Flexccompresion:

fx 4200 .
pmih = 0.01; qun = pmih f; = 0.01 7 - 0.24T1
4200
= - H = 0- e -
Prsix 0.04 Unsx 04 170 0.9882
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h 3/50
DIMENSIONAMIENTO DE LAS VIGAS DEL NIVEL 2, MARCO B )
Dimensionamiento por flexidn
¢
Diagromas de momentos provenientes de los andlisis bojo cargas mueric y viva maxima tSimétrlco
(CM y CV mox}

.0 o o

BT T ™T

~
ol | | |
{ +CV mg
0 ' CM+CV mox
i |
1
§ ..,n__i . ..L‘L_.L
CM + CV mas -19.81 11.92 -16.16 -18.11 13.84 -18.02 t-rmh
{CM +CVmar) 1.4 -27.73 19.49 -22.62 -25.3% 12.38 - 2523 t-m
Bojo corgas muerta y.vive instontdnec (CM+CV inst.) y sismo (S) Y-
_[_,/__‘, e _I_,:.ﬂ_
|
BN /5 ‘
i CM+gy_ir_.;}.
; |
| ' 4
!I !
]
I
i l
L . -'L -L}—L
CMtCVE S 19.21 -50.55 21.42 -53.27 t-m
CNtCV+S -%4.35 22.21 -53.38 2147 t-m
(CMeCV+ S0 213 -83.60 23.58 -38.60 t-m
(CMtCv + 5 )11 .s9.78 24.43 -5B.72 23.62 t-m
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h 4/50
Cilculo del refuerzo longitudinal
Obtencién del brazo internc minimo (corresponde al momento maximo)
0 Kl
I i S
4 Con Mmix = 59.78 x 10~ kg-cm
My Imin 2 5 2 2
M/bd™ = 59.78 x 107/30 x 75.8° = 34.68 kg/cm
p = 0.0105 (fig 3 de las Ayudas de Disefio)
2

Asﬂ pbd = 0.0105 x 30 x 75.8 = 23.88 cm
z = 59.78 x 105/0.9 x 23.88B x 4200 = 66.23 cm

En el resto de la viga, y para los dos lechos, el refuerzo se calcula usando
el brazo interno minimo por medio de la expresion

Mu Mu ( )2
= = cm
R " F z . 1 0.9 x 0.6623 x 4.2 - 0-3994 M,

S I .
[ _@ox {11 Pl | T

80 p ¢ d:74.9 80 ¢ ¢ d: 75.8

| @Q__}a i | 1 Q_v_g——‘

30 - T 30

QO@Barrga #8
® Barra # 6

Seccion A-A Seccion B-B
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h 5/50

Envolvente

de mcmentos, Hu

{t-m}

: S'metrico
r—".

30 T“—t""*——-
t-m 23.62
20 19,38
10
{
C \
‘. |
i
!
}
t
|
| ' \
! / _ss.60y | '
. - 58.60
LI‘ - 59.78 l -%8.72 ,
Ml ) L
S (-
2~ As 23.88 22.2t 23.45 23.40
‘EN
=z E fori
— Simetrico
ks as't! g.aa 7.78 976 9.4 7.74 943 |
230 w230 T 230 . w230 I
| l —-l I’A ’—.B | N
1 . '
Niv Iri “~5#8 Y TS 548 N-a g -5#8 6o
2 iy 2B HIHE 28 L R FBHIFES . 238 . BTV FEE f
! i
! i { L !
i 170 ' L 170 R _']A 8 170 EQI
[ ——» h - -l i

Refuerzo longitudinal
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Dimensicnamiento por fuerza cortante

Bajo cargas muerta y viva maxima

103

Diagramas de fuerzas cortantes provenientes de los andlisis (sin factor de carga)

Simetrico
20 r
t r \ | \
‘0 - L] 1
o ] CM+CVmdx CM+CV max '
’ _J_.,n._... w._]. 1l
CM + Cvmdéx 15.00 10.70- 9.30 13.60 14.32 10.02 - 9.99 14.28 t
(CM+CVmazr}l.a 21.00 14.98 -13.03 19.04 20.0% 14.03 -13.99 19.99 t
9 Bajo sismo (S)
20 - _ Ry - N
1t ) ) S
)
10 -
0 Sy
— —
S S
L. .4 ""b" s -J_‘L ’
S
s 13.94 13.94 14,24 14.24 t
4
( 13.9 13.94 14,24 4,24 t
S)ia 15,33 15.33 15.66 15.66 H
{ Sy 15,33 15.33 15.66 15.66 1
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Calculo del refuerzo transversal (estribos verticales)

Las fuerzas cortantes de disenho, Vu' se obtendran del equilibrio de la

viga, de acuerdo con el inciso 5.2.4 de las Normas.

Momentos resistentes en los extremos de las vigas, sin factores de reduc-

cién y con el esfuerzo en el acero de tensidn de 1.25 fy:

Supdngase z = (.95d

1

T — 5-]
4,:25.3%
75.8 ety | |74.9 |80.0cm
A,:12.99
4.2T- L]
= 1.25 AL
M 5> Ag fY z
(+) .
MR = 1.25 x 12.99 x 4200 x 0.95 x 75.8 = 4 911 000 kg-cm
{+)
HR = 49.11 t-m
HR(-) = 1.25 x 25.35 x 4200 x 0.95 x 74.9 = 9 470 000 kg-cm
”n(-) = 94.70 t-m
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11

Cuando el sismo actiGa hacia la derecha, el equilibric de la viga y los )

diagramas de momento flexionante y fuerza cortante son como se indica a

continuacidn:
1.674 1/m
20.13 1 /
Mg (+) = 49.011.m l _ / Mgp(-1=94.70 t-m
*12.931 141.351
S -
49.11
(+) 3¢
My, en t-m
{-)
94.70
3 A _2.38 A
_—— A A
o
t 12.93
0 17.32 Vy, en t
a0 37.45
L +—L 41.85 —A
A1 AT
vCII\ VCRZ

} !
"'r‘ ¥ Envolvenie

Vg, ent
37.45
41.8% 41.85
. 2.38 43| 238
0 1
5.25
260
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Lz fuerza cortante de disefo por sismo es, en toda la viga, menor gue la
mitad de la fuerza cortante de disefio total (envolvente de V,}, por lo que
si se tomar3d en cuenta la contribucién del concreto a la resistencia

(inciso 5.2.4 de las Normas)

Para valuar la contribucidn del concreto, se tomarian conservadoramente

las siguientes cuantias de refuerzo longitudinal de tensidn:

0.00446 (2 # 8)
0.00902 (4 & B)

L}

para M(+) p

para M(-) p

Revision de la seccidn de 80 x 30 cm por fuerza cortante y cadlculo de la

separacién de estribes en los extremos:

v, = 4 850 kg
VCRT = 0.7 FRbd (0.2 + 30p)'JE§ = 0.7 x 0.8 x 30 x 74.9 (0.2+30x0.009) v200
VCR1 = 8 3o4d kg

Limites para V, {inciso 2.1.5b):

ZFRbd(?g = 2xC.Bx30x74.9%7200 = S0 840 kg > V,, por tanto, se acepta la

seccidn de BOx30 cm.

—

1.0 Fobd -f; = 1.5x0.Bx30x74.9x 7200 = 38 130 kg < V,, luego, la separacidn

minima debe ser C.25¢8

Con estribos No 3 de dos ramas se tiene:

0.8x1.42x4200x74.9

o = = 10.7 em (rige)
41 850-8364
F_ A
R v fy - _0.8x1.42x4200 _ 45.4
3.5b 3.5x30 = fo-8 cm

G.25d = 0.25x74.9 = 18.7 cm
) 261
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Cilculo de la separacién de estribos en la zona central

v, *© 37 450 kg
Vchﬂ 0.7x0.8x30x75.8 (0.2 + 30 x 0.00446) Y200 = 6011 kg
1.5 F ba V?E-= 1.5x0.8x30x75.8x Y200 = 38 590 kg > v, luego, la separacidn

maxima debe ser 0.5d.
Con estribos No 3 de dos ramas:

0.8x1.42x4200x75. 8

37450-6013 11.5 cm (rige}
FR Avf
—— X 2 45.4 cm
3.5b

0.5d = 0.5 x 75.8 = 37.9 cm
Colocar en toda la viga est # 3 de dos ramas @10 cm

Refuerzo transversal por confinamiento (segun seccidn 5.2.3 de las Normas)

En cada extremo de los miembros, sobre una distancia de dos peraltes medida .
a partir del pafo del nudo, la separacidon de estribos cerrados verticales
no debe exceder de los valores siguientes:

0.25d = 0.25x74.9 = 18.7 cm
8 db = Bx1.90 = 15.2 cm
24 dE = 24x0.95 = 22.8 cm
W0 em

Rige la separacidn por resistencia est # 3@ 10 cm en toda la viga.

los estribos gquedarian como se indica en las figuras que, en paginas ante-
ricres, representan las sccciones A-A y B-B de la viga.

El primer estribo se colocarid a 5 cm de la cara de la columna.

La localizacién del remate del estribo debe alternarse de uno a otro.
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DIMENSIONAMIENTO DE LAS COLUMNAS 1B y 2B DE LOS ENTREPISOS 1-2 ¥ 2-3

Columna 1B entrepiso 1-2

Fuerzas y momentos internos en condiciones de servicio (fuerzas en t v

momentos en t-m)

CM+CV mdx CM+CVinst Sismo en direccion X | Sismo en direccion Y
hacia lo izquierda
~—x 10.04 7y 898 T 13.29 ~—% 0
> g—— - L ——
£ 9.97 8.91 12.86 0
‘o
[& ]
et
o —_— —_— . —
“_/ . " _/ ~__/ w_
12.89. .52 ' 16.29 o
%
= 0 = 0 » N 0.28 7~ 10.77
> - -—— -— -—
K 0 0 0.53 33.64
©
(&)
P
o) —_— — —_— —_—
-/ “_/ w__/ w__/
0 0 1.50 66.62
§ ‘ 270.3 ‘ 254.7 ‘ 82.14 ‘ 0
®
>
c
=)
-G l
Q
?_J N
z f } t f
~270.3 x254.7 82.14 (o]
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Obtencidén del refuerzo necesario por flexocompresidén bajo cargas muerta y

viva maxima

Efectos de esbeltez

Rigideces relativas (I/L en cm3)

Direccidn X Direccibn Y
8859 30190
N2 p— 2133 N2 1600 —p— 1600
14180 39380
N1 }— 2133 N1 600 ——1— 1600
10990 30520

Revisidn para ver si pueden despreciarse los cfectos de esbeltez
a) Direccion X

Longitud efectiva

. + 14 18
Extremo superior ¥ = 8 853133 0 . 10.8

V= 14 180 + 10 990 c
2133

Extremoc inferior 11.8

En vista de que las cargas verticales no causan desplazamiento lateral por
ser una estructura simétrica en geometria y cargas, se procede como si los
extremos estuvieran restringidos lateralmente (inciso 1.3.1lb)
De la fig '.la de las Normas:
k = 0.97; H' = 0.97x230 = 223.1 cm
los efectos de esbeltez pueden despreciarse si:
H'/r < 34-12 M1/M2 {(inciso 1.3.2b)
B'/r = 223,1/0.3x75 = 9,92
El miembro se deforma con curvatura doble, por lo que el signo de M, /M, es

negativo y el segundo miembro de la desigqualdad resulta mayor gque 34; por
tanto, los efectos de esbeltez pueden despreciarse.
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b) Direccidn ¥

Longitud efectiva
30190 + 39380

Extremc superior § = = 21.7

2 x 1600

30520 + 39380
2 x 1600

= 21.8

Extremo inferier ¢ =

de la fig 1.%1a de las Normas:

k =0.98; H' = 0.98 x 230 = 225.4 cn

H'/r < 34-12 H1/M2

H'/r = 225.4/0.3 x 125 = 6.01

M, = M2 = 0, por lo gque, segin 1.3.2b), H1/H2 = 1,0

34.12 H1/M2 = 34-12 = 22 > H'/x

luego, los efectos de esbeltez se desprecian
Pimensicnamiento del refuerzo

Pu = 1.4 x 270.3 = 37B.4 ¢t

e = Tap Map * Fas"2s

Momento M_ en la direccidn X

M = *.4 x 12.89 = 18.05 t-m

u

rige M . 18.05 t-m

Sustituyendo en la ec. 1.1:
Mc;=1.0 x 18.05 + 1.0 x 0 = 18.05 t-m
Momento Mc er. la direccidn Y

MZby = O

> Pu {(0.05 h) = 378.4 x 0.05 x 1.25 = 23.65 t-m

Pexe  Mypy 2

=0
M2sy

265

(ec 1.1)

> P (0.05 h) = 378.4 x 0.05 x 0.75 = 14.19 t-m (segin 1.3.2d)
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M = 23.65 t-n
cy
En resumen, se dimensionard con los valores siguientes:
M
cX 18.05 23.65
. H = = a 0,.0477m; = = (0.
Pu = 378.4 t e Pu 376.4 0.047Mm ey 178.4 0.0625m
ex/h = C.0477/0.75 = 0.0864; e?/h = 0.0625/1.25 = (0.050
Aplicacién por tanteos de la ec. 2.15 FR = (P1 + 91 - p1 )_1 {(2.15)
Rx ° Ry Ro

. Supéd = , = 0.
Tanteo 1, Supéngase p P .01
L tn = 0.247 (calculada en el apartado "CONSTANTES")

Con refuerzo distribuidoen la periferia y d/h = 0.9, en la fig 13
de las Ayudas de Disefio, para los valores de e/h y q anteriores se obtiene:

X = 1.09; X_= 1.11
x Y
= F_ Kbh £~
Pr © TR c
P = 0.t x 1.09 x 125 x 75 x 0.170 = 1390 t

Rx
pRY = 0.8 x 1.11 x 75 x 125 x 0.170 = 1415 t
pRo = FR (bhfc + As fy)

AS = 0.01 x 75 x 125 = 93.75 cm2
PRO= 0.8 (75 x 125 x 0.170 + 93.75 x 4.2) = 1590 t

sustituyendo en la ec. 2.15

1 b 1
Pr® 3330 * 7315 " Ts90

)-1 = 1254 ¢t > Pu = 378.4 t luego, rige p = p

fue suficiente un tanteo}

Obtercidn del refuerzo necesarioc ocor flexocompresién bajo cargas muertas,

viva instantanea v sismo

Efectos de esbeltez
Revisidn para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez
a) Direccidn X

Efectos debidos a las deformaciones causadas por la carga vertical

H' = 223.1 cm
H'/r= 9.92

266
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El elemento se deforma en curvatura doble, por lo que se cumple gue
H'/r = 9.92 < 34-12 H1/H2

v, por tanto, pueden despreciarse los efectos de esbeltez.

Efectos debidos a las deformaciones causadas por las fuerzas laterales

Los efectos de esbeltez que causan estas deformaciones pueden despreciar-
se si

Desplazamiento de entrepiso < 0.08 v
h - W
u
1.35
Desp. de entr./h = 30 - 0.00435
v 338.7 Desp. de ent
0.08 — = 0. — = 0. >
8 wu .08 x 2229 0.0064 h

por tanto, los efectos de esbeléez.se desprecian,
b) Direccién Y
Efectos debidos a las deformaciones causadas por la carga vertical
H' = 225.4 cm

H'/r = 6.01
M =M =0 per lo gue M,/M2 = 1.0

1 2
34-12 M1/M2 = 22 > H'/r luego, los efectos de esbeltez se desprecian
Efectos debidos a las deformaciones causadas por las fuerzas laterales

Desp. de entr. 1.42

n =30 0.00458
340.6 Desp. de entr.
= ————— L . >
0.08 wu 0.08 x 3229 0.00644 n

por tanto, se desprecian los efectos de esbeltez

Dimensionamiento del refuerzo

Se dimensionard considerando la flexocompresién principal en la direccidn
X, y después se revisara en la direccidn Y. Esto se realizari en el ex-
tremo inferior de la columna por ser alli mayores los momentos.

Flexocompresidn principal en direccién X

1) Si la fuerza axial que causa el sismo en direccién X es de compresidn
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Caso 1.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la
calculada

pero

rige

rige

pero

rige

Pu = 1.1 (254.7 +1.7x 82.14) = 433.8 t

M + F M

e = Fap Mop * Fas Mog

Momento Mc en la direccidn X

H2bx = 7.1 x 11.52 = 12.6 7t-m
M > P (0.05h) = 1.1 x 254.7 x 0.05 x 0.75 = 10.51 t-m
2bx — u
= 12,67 t-
Mbe 12.67 £t-m
M = 1.1 x 16.29 = 17,92 t-m
2sx

ch = 12.67 + 17.92 = 30.59 t-m (Fab = Fas e 1.0)

Mo > PU(O.OS h} = 433.8 x 0.05 x 0.75 = 16.27 t-m (de acuerdo con
2.&.3&)

M_ = 30.59 t-m
=5 4

Momento HC en la direccion Y

Mopy = O

M > Pu (0.05 h) = 1.1 x 254.7 x 0.05 x 1.25 = 17.51 t-m
M, = 1.1 (1.9 + 0.3 x 66.62) = 23.63 t-m
= 17.51 . = 1. - = = 1.
Hcy 51 + 23.63 41.14 t=-m (Fab Fas 1.0)
M = i Pu (0.05 h) = 433.8 x 0.05 x 1.25 =27.11 t-m {segiin 2.1.3a)

M = 41.14 t-m
cy

En resumen, se dimensionard con la carga y momentos siguientes:

P e 433.8¢t; ¢ = M /P = 30.59/433.8 =0.0705 m e = 41.14/433.8
u X o CeX ]

= 0.0948
ex /h= 0.0705/0.75 = 0.094; ey/h = 0.0948/1.25 = 0.076
. e 1 1 1 -1
Aplicacidn por tanteos de la ec. 2.1S: Pp = ( 5 + P - ) {2.15)
Rx Ry RO
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_ _ 2
Lgn = 0.247 AS = 93.75 e

(refuerzo uniformemente distribuido en la periferia y d/h = 0.9)
En la fig 13 de las Ayudas de Diseno, entrando con los valores de e/h y q
anteriores, se obtiene:

K =1.1 K = 1.0%
Y

x
pr = 0.8 x 1.1 x 125 x 75 x 0.170 = 1402 t

Ry = 0.8 x 1.06 x 75 x 125 x 0.170 = 1352 t

PRO = 0.8 (75 x 125 x 0.170 + 93.75 x 4.2) = 1590 t

sustituyendo en la ec. 2.15:

1 1 1 -1
= - ei— o ———— . n ——— = 2 > - . . . = .
PR (1402 1352 1590 ) 1214 ¢ P 460.9 t luego, rige p Pmln

{fue suficiente un tanteo)

Caso 1.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada

1.9 {254.7 + 82.14) = 370.5 ¢

P
u

M F M + F
c ab b as HZs
Momento M_ en la direccidn X
Mox = 33.59 t-m (del caso 1.1, pues ahora'Pu es menor)
Momento M_ en la dirececibn Y
M = 41.14 t-m (del caso 1.1}
cy
En resumen, se dimensionard con los valores siguientes

Pu = 370.5 t, e = 30.59/370.5 = 0.0B26 m,ey = 41.14/370.5=0.1110 m

e /h = 0.0826/0.75 = 0.11; e /h = 0.1110/1.25 = 0.089

Aplicacidn por tanteos de la ec 2.15

P = (= ,,P’ -2 (2.15)
R Ry RO

Tanteo 1. Supdngasep = Poen = 0.01 {As = 93.75 cmz)
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. = 0.247
9 min
(refuerzo uniformemente distribuido en la periferia y d/h = 0.9)
En la fig 13 de las Ayudas de Diseno, entrando con los valores de e/h Yy g

anteriores, se obtiene:

K = 0.97
x
K = 1.03
b
PR‘= C.B x 0.97 x 122 x 75 x 0.170 = 1237 t
PRy = 0.8 x 1.03 x 75 x 125 x 0.170 = 1313 ¢

P = 1590
RO 590 ¢

Sustituyendo en la ec 2,15

1 1 1, =1 _
= + - = - 5 = 720.5 eqo, r e
R. 1237 1313 1536 1083 t > P = 370.5 t lueg ig

P

Pp= pmfn (fue suficiente un tanteo)

2) Si la fuerza axial que causa el sismo en direccidn X es de tensidn
Caso 2£.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada
Pu = 1.1(254.7 - B2.14) = 189.8 ¢

M F

= F +
c abHZb as Has
Momento Hc en la direccidn X

Hbe = 12.67 t-m

pero Hbe > Pu (C.05 h) = 10.51 t-m (se calculd en el caso 1.1)
= 12, t-
rige Hbe o7 m
M =17.92 t-m
2s5x
M = =-12.67 + 17.92 = 5.25 t-m
cx

pero M__ > Pu (0.05 h) = 189.8 x 0.05 x 6.75 = 7.118 t-m (segin 2.1.3a)

cX

rige M__ = 7.118 t-m
cx

Momento ”c en la direccidn Y

M2by =0
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pero M2by > P, (0.05 h) = 17.51 t-m (se calculd en el casc 1.1)

23.63 t-m

M2sy

It

M 17.51 + 23.63 = 41.14 t-m

cY
pero Hcy 2 P, (0.05h) = 189.8 x 0.05 x 1.25 = 11.86 t-m (seglin 2.1.3a)

rige M 41.14 t-m
En resumen, se dimensionara con los datos siguientes

Pu = 189.8 t; ex = 7.118/189.8 = 0.0375 m; 8y = 41.14/189.8 = 0.217 m

ex/h = 0.0375/0.75 = 0.050; ey/h = 0.217/1.25 = 0.17

Aplicacién por tanteos de la ec. 2.15:

P o= (0 -1 7! (2.15)

P
Rx Ry Ro

- 2
Tantec 1. Surdngase p=p . = (.01 (A = 93.75 em’ )
. min s

c_ . = 0.247
min

b

En la fig 13 de lasAAyudas de Diseno, con los valores anteriores de e/h y 9.

se obtiene:

XK = 1.12; K = 0.85
y

pr = 0.8 x 1.12 x 125 x 75 x 0.170 = 1428 t

PRY = 0.8 x 0.B5 x 75 x 125 x G.170 = 1084 ¢t
= t

PRo 1590

Sustituyendo en la ec. 2.15

1 1 1 -1 .
= - = > = -
PR ( 1228 * 7084 1590 ) 1006 t Pu 189.8 t luego, rige

P=p . (fue suficiente un tanteo)

Caso 2.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la cal-
culada.

P
u

1.1 (254.7 -1.7x B2.14) = 126.6 t

Mc = l:.ab M2b M Fas M25

Momento Mc en la direccidn X
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M = 5,25 t-m (del caso 2.1}
cx
pero Mcx > Pu (0.05 h) =126.6 x 0.05 x 0.75= 4.75 t-m (segln I.7.3a)
rige M = 5.25 t-m
cx

Momento Mc en la direccidén ¥

M = 41.174 t-m (del caso 2.1)
cy

En resumen, se dimensionard con los datos siguientes

P =126.6 t; e = 5.25/126.6 =0.0415 m; ey 4i.14/128.6 = U320 m
u x

ex/h = 0.0415/0.75 = 0.0553 ey/h = G.325/1.25 0.26

Aplicacion por tanteos de la ec. 2.15

1 1 - i ag
p_ = { t 3 - P’ y ! i2.13)
Rx Ry RO

" 2
1. = . = 0. = .78
Tanteo Supfngase p Poin 0.01 (As 93 cm )
Gin ” 0.247

En la fig 13 de las Avudas de Diseno, con los valores anteriorez 2¢ ¢/h v a.
se¢ obtiecne:

K = 1.1; K a (.65
pm = 0.8 x 1.1 x 125 x 7% x 0.17 = 1402 ¢

PRy = 0.8 x0.66 x 75 x 125 x 0.17 = 841.% ¢

= 1
pRo 590 t

Sustituyendo en la ec. 2.15%

1 1 1 -1 ,
- - = 783.7 ¢ > = 99. luego, rige
Pr = 1307 * Ba1.5 ~ 1590 t > P = 99.46 t luego, Iig

p=p . (fue suficiente un tanteo)
min

Revisidn con la flexocompresidn principal en direccidn Y
1} 5i la fuerza axial que causa el sismo en direccién X es de compresidn

Caso 1.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces 1la
calculada.
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Pu = 1.1 (254.7 +1.7x 0.3 x B2.14) = 326.2 t
Momento M_ en la direccidn X
= 12.67 t-
Msz 67 t-m
pero Mbe > Py (0.05h) = 10.51 t-m {se calculd en el caso 1.1 correspon-

diente a la flexocompresién principal en la direccién X)

rige Mbe = 12.67 t-m
M. =1.1%0.3 x 16.29 = 5.38 t-m
25X
M = 12.67 + 5.38 = 18.05 t-m
CcX

pero M__ > P (0.05h) = 326.2 x 0.05 x 0.75 = 12.23 t-m (segin 2.1.3a)

rige M = 18.05 t-m
CcX

Momento Hc en la direccidn Y

Moy = O

pero M”by > Pu (0.05 h) = 17.51 t-m (se calculd en el caso 1.1 corres-
pondiente a la flexocompresién principal en la direccidn X) o
M_,Sy = 1.1 (66.62 + 0.3 x 1.50) = 73.78 t-m
M = 17.51 + 73.78 = 91.29 t-m

Cy .

pero M. 2 P (0.05h) =326.2 x 0.05 x 1.25 = 20.39 t-m (de acuerdo con

2.1.3a)

rige M = 91.29 t-m
cy

En resumen, se revisard con los datos siguientes:
Pu = 326.2 t; e, = 18.05/326.2=0.0553 m; ey = 91.29/326.2 = 0.280 m

e /h = 0.0553/0.75 = 0.074; ey/h = 0.280/1.25 = 0.22%4

Aplicacién por tanteos de la ec. 2.15

P_ = { + - ) - {2.15)
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1. & ase = . = 0.01 = 93.75 crm
Tanteo upbngase p pmln 0.0 (AS 9 cm: )

qmin = 0.247

En.la fig 13 de las Ayudas de Disefio, con los valores anteriores de e¢/h vy g,
se cbtiene:

X = 1.11; v = 0.72

X y

P =0.8x 1.11 x 125 x 75 x 0.170 = 142% ¢
Rx

PRy = 0.8 x 0.72 x 75 x 125 x 0.170 =916 t ¢
P = 1590 ¢
RO 9

sustituyendo en la ec. 2.15

1 1 1 -1 '
= - = = 26.
Fr= Tars * <18 1550 8568t > p = 3

1
t

luego, rige p=p . {fue suficiente un tanteo)

Caso 1.2) La fuerzZa axial debida al sismo se toma icual a la calculada

Pu = 1.1 (254.7 = 0.3 x B2.14) = 307.3 ¢

Momento Hc en la direccidn X

B, ® 18.05 t-r (del caso 1.1, pues ahora Pu es menor)

Momento Hc en la direccidn ¥

M = 91.29 t-n (del caseo 1.1)
cy

En resumen, se revisara con los datos siguientes:
Pu = 307.3 t; e = 18.05/307.3 = 0.0587m, eY = 91.29/307.3 = 0.287 m

ex/h = 0.0587/C.75 = 0.078, ey/h s 0.297/1.25 = 0.24

Aplicacidn por tanteos de la ec 2.15

1 -
P ==(1 + . )1 {2.15)

P
Rx Ry PRO

Tanteo 1.5updngase p = Ppin °© 0.01 (As = 93.75 cmz)

g . = 0.247
Tmin
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En la fig 13 de las Ayudas de Disefio, con los valores anteriores de e/h y
g, se obtiene:

XK = 1.05; K =0.70
X Y

PRx = 0.8 x 1.05 x 125 x 75 x 0.170 = 1339 t
PRY = 0.8 x 0.70 x 75 x 125 x 0.170 = 892.5 ¢t
PRo = 1590 ¢t

Sustituyendc en la ec. 2.15

1 -
! ! ) ! = B807.5 t > Pu = 307.3 t

P = ( -+ -
R 1339 892.5 1590

luego, rige p = Poin (fue suficiente un tanteo)
2) Si la fuerza axial que causa el sismo en direccidn X es de tensidn
2.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada

P = 1.1 (254.7 - 0.3 x 82.14) = 253.1 ¢

Momento Hc en la direccidn X

Msz = 12.67 t-m
' .25 h) = 10.51 t-m
pero Mlbx > PU(O ) 0
rige M, = 12.87 t-m
M = 1.1 %x 0.3 x 16.29 = 5.376 t-m
2sx
M = 12.67 - 5,376 = 7.294 t-m
cx
pero  M__ > p, (0.05 h) e 253.1 x 0.05 x 0.75 = 9.491 t-m (segiin 2.1.3a)
rige M = §.491 t-m
cx

Momento Hc en la direccidén Y

Mapy = O
> . = 17. -
pero MZby > Pu {C.05h) 17.51 t-m
M = 1.1 (66.62 + 0.3 x 1.50) = 73.78 t-m
2sy }
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M = 17.51 + 73.78 = 91.29 t-m
cy
pero Mcy = > P, (0.05 h) = 253.1 x 0.05 x 1.25 = 15.82 t-m (seglin 2.17.3a!}
rige M _ = 91.29 t-m

En resumen, se revisard con los valores siguientes:

Pu = 253.1 t; ex = 9,491/253.1 = 0.0375 m; e, = 91.29/253.1 = G.35:

ex/h = 2.0375/0.75 = 0.05; ey/h e 0.361/1.25 = 0.29

Aplicacién por tanteos de la ec. 2.15

P (ol— 4 ] 3y (2.15)

Tanteo 1. SupOngase p = . = 0.01 (A = 91,75 cmz)
pong % Pmln s

qmin = 0.247

En la fig 131 de las Ayudas de Diseno, con los valores anteriores de e/h v
g, se obtiene:

K = 1.42; ¥ = 0.63
y
P =0.8 x 1.12 x 125 x 75 x 0.170 = 1428 t

0.8 x 0.63 x 75 x 125 x 0.170 = B03.2 ¢t

‘g
[

o
[

1590 ¢
Sustituyendo en la ec. 2.15

! ! ! )-1 e 759.7 t > Pu = 253.1 t luego,

Pp= 3228 * B03.2 ~ Ti%90

. - R
rige p = p . {fue suficiente un tanteo)
Caso 2.2) La fuerza axial debida al sismo se toma iguala 1.7 veées la
calculada.

Pu = 1.1 (2%4.7 -1.7x 0.3 x 82.14) = 234.1 ¢t

= +
Mc Fab MZb Fas HZs

Momento Mc en la direccidn X
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M = 7.294 t-m (del caso 2.1)
cx
pero  M__ > Pu(0.0Sh) =234.1 x 0.05 x 0.75 =8.779 t-p (segin 2.1.3a)
rige M = 8.779 t-m
cx

Momento M_ en la direccién Y

Hcy = 91.29 t-m {del caso 2.1, pues ahora Pu es menor)

En resumen, se revisara con los valores siguientes
P,o=234.1 t; e =8.779/234.1= 0.0375n; e, = 91.29/234.1 = 0.390

ex/h = 0.0375/0.75 = 0.050; ey/h = 0.390/1.25 = 0.312

Aplicacidn por tanteos de la ec. 2.15

1 1 1 -1
P_ = ( + - ) _ (2.15)
R PRx PRY PRD

Tanteo 1. Supdngase p = Poin < 0.01 (As = 93.75 cmz)

g = 0.01 x 4200/170 = 0.247

En la fig 13 de las Ayudas de Disefio, con los valores anteriores de e/h y 4, se
obtiene:

K = 1.12; K _ = 0.59
x y
Po, ™ 0-8x 1.12 x 125 x 75 x 0.170 = 1428 ¢t

PRY = 0.8 x 0.59 x 75 x 125 x 0.170 = 752.2¢t

= 1 t
Po 590

sustituyendo en la ec 2.15:

1 1 1 -1
= - a 713. > = -
Pr= 7328 * 7523 ~ 1530 ) St>P, = 226.0¢

por tanto, rige p = ) (fue suficiente un tanteo)

. 2
Se acepta p = 0.01 (AS = 93.75 cmz), que se suministra com 12 # 10 (95.04 am’),
distribuidas uniformemente en la periferia.
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En la forma semejante, se calculd el refuerzo necesario para la columna 2B
del entrepisoc 1-2 y para las 1B y 2B del entrepiso 2-3. En todas ellas fue
suficiente suministrar el refuerzo minimo ( p=p . = 0.01). Las areas de
refuerzo de dichas columnas, correspondientes a 1538 diametros de barras se-
leccionadas son las siguientes: '

Entrepiso Seccidn golumna 18 golumna 2B
(cm) As(cm ) p q As(cm ) P g
1=-2 75 x 125 95.04 0.0101 G.25 85.04 0.0101 0;25
2-3 65 x 120 83.64 0.0107 C.26 83.64 0.0107 0.26

Resistencia minima a flexidn de las columnas gue se estdn diseflando (inciso
5.3.2)

La resistencia a flexidn de las columnas en un nudo debe satisfacer la con-
dicidn siguiente:

IM >1.51L M
e — g
donde:

I suma de los momentos resistentes de disefio de las columnas
gue llegan a ese nudo, referidos al centro del nudo

IM suma de los momentos resistentes de disefioc de las vigas que
llegan al nudo, referidos al centro de éste.

Nudo 1B del nivel 2

1) Si el sismo actla de derecha a izquierda (causa fuerza axial de compre-
sién en la columna)

Minimo momento resistente de diseno de la columna 1B del entrepiso 1-2
Caso 1.1) La fraccidn de la fuerza axial debida al sismo se toma igual a.l.7

veces la calculada

1.1 {254.7 +1.7x 82.14} = 433.B t

e+l
1

Pu 433.8
= = 0.34
u ¥_bhn £ C.8 x 125 x 75 x 0.170

- -~
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Caso 1.2) La fraccidon de la  fuerza axial debida al sismoc se toma idual a la
calculada

P
u

L}

1.1 (254.7 + B2)4) = 370.5 ¢t

370.5

K =88 x125x 75 x 0,170 ~

0.29

En la fig 13 de las Ayudas de Disefio con ¢ = 0.25 y K = 0.29 se obtiene R = .18,
que corresponde al momento minimo

2 "
M= F, RDbh" £

He = 0.8 x 0.18 x 1.25 x 0.752 x 1700 = 172.1 t=-m
Para la columna 1B del entrepiso 2-3 se cobtiene:
M = 11B.6 t-m
e

Momento resistente de diseno de la viga que llega a este nudo

Hg = 67.36 t-m (momento negativo)

118.6 t-m
L He = 118.6 + 172.1 = 290.7 t-m

N2 ) 67.36 t-m 1.5 Hg = 1.5 x 67.36 = 101.0 t-m < L M,

(+)

luego, se cumple la condicidén de 5.3.2
172.1 1-m

2) Si el sismo actidz de izquierda a derecha (causa fuerza axial de tensifn
en la columna)

Minimo momento resistente de disefo de la columna 1B del entrepiso 1-2
Caso 2.1) La fraccidn de la carga axial debida al sismo se toma igual a la

calculada

Pu = 1.1 (254.7 - 82.14) = 189.8B ¢t

- 189.8
0.8 x 125 x 75 x 0.17

K = 0.15

Caso 2.2) La fraccién de la carga axial debida al sismo se toma igual a
1.7 veces la calculada
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pu = 1.1 (254.7 -1.7x 82.14) = 126.6 t

K = 126 .6 - 0.099
0.8 x 125 x 75 x 0.17
En la fig 13 de las Ayulas de Disgeno con g = 0.25 y K = 0.099 se obtiene

R = 0.135, que corresponde al momento minimo

2
Me = 0.8 x 0.135 x 1.25 x 0.75" x 1700 = 129.1 t-m

Para la columna 1B del entrepisc 2-3 se obtiene

M = 95.84 t-m
e

Momentc resistente de disefio de la viga que llega a este nudo (1B del nivel 2)

Hg = 35.34 t-m (momento positivo)

95.84 1-m
Y.Me 95.84 + 129.1 = 224.9 t-m

Ve
N2 I—-)35.34 1-m 1.5I % = 1.5 x 35.34 = 53.01 t-m<EMe
a
‘-_../

luego, se cumple la condicidn de 5.3.2

129.1 1-m

Nudo 2B del nivel 2

1) Si el sismo actia de derecha a izguierda (causa fuerza axial de compre-
sién en la columna)

Procediendo en forma semejante a como se hizo en el nudo 1B, para la columna
2B del entrepiso 1-2 se obtiene
M = 180.7 t-m
e
¥y para la columna 2B del entrepiso 2-3

M = 131.0 t-m
e

Momento resistente de disefio de la viga 1-2 que llega a este nudo

Mg = 35.34 t-m (momento positivo)

Momento resistente de disefio de la viga 2-3 que llega a este nudo
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Mg = 67.36 t-m (momento negativo)
1.0 1-m
131.0 IM = 131.0 + 180.7 = 311.7 t-m
&N e
35.34,_m( I ) 67.36 t-m 15 IM_ =1.5 (35.34 + 67.36) = 154.0 t-m < I M,
—~— luego, se cumple la condicidon de 5.3.2
180.7 t-m

2) Si el sismo actila de izgquierda a derecha (causa fuerza axial de tensién
en la columna)

Para la columna 2B del entrepiso 1-2 se obtiene:
M = 180.7 t-m
e
y para la columna 2B del entrepiso 2-3,

M = 331.0 t-m
e

Momento resistente de disenc de la viga 1-2 que llega a este nudo !

Mg = §7.36 t-m (momento negativo)

Momento resistente de disefic de la viga 2-3 que llega a este nudo

Hg = 35.34 t-m (momento positivo)

1I31.0 1-m
P %

- = 7, . o= . -m <
67.36 t-m ( | ) 1534 1-m 1.5% ng 1.5{6736 + 35.34) 154.0 t-m < L M

luego, se cumple la condicidén de 5.3.2

IMg = 131.0 + 180.7 = 311.7 t-m

) S

180.7 1-m
Por tanto, es suficiente la resistencia a flexidn de las columnas que
llegar a los nudos 1B y 2B del nivel 2.

Dimensionamiento por fuerza cortante T

La fuerza cortante de disefic se obtendrad a partir del equilibrio de la
columna en su altura libre, suponiendo en cada extremo su momento maximo
resistente (sin FB).
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Columma 1B entrepiso 1-2
= 1,11254.7+ 1.7 21 = .
P L (82.14)] = 433.8 ¢

K = 338 __ _ 0.27
75%125%0. 170

En la fig 13 de las Ayudas de Disefio con q = 0.25 y el valor ante-ior de K,
se obtiepe

R = 0.18
HR = REL hzf; = 0.18 x1.25x0.752x1700 = 215.2

re

2.30m vV, = {215.2 + 215.2)/2.30 = 187.1

T

215.2 t-m

Para valuar la contribucién del concreto, se tomard la cuantia ccrrespon-
diente a cuatro barras # 10 (de acuerde con 2.1.5 1II y con el arreglo gde
barras adocptado, el cual se muestra mas adelante en una figura}

4 x 7.92
P=* 735 x 6.8 ° 0-00363

= . ” 2.17
Ven Fo bd (0.2 + 30 p) ch ( )

VCR = 0.8 x 125 x 69.8 (0.2+30 x 0.00363) /200 = 30490 kg = 30.49 t

Revisidn por fuerza cortante de la seccidn de 125 x 75 om

Limite para Vu (incisc 2.1.5h)
2 F bd ff'g =2 x 0.8 x 125 x 69.8 x ¥200 = 197400 kg

2 Fabd VEE > Vu = 187.1 t por tanto, se acepta la seccidn de 125 x 75 cm
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Separacidén de estribos
F_A £ d F_ A
5= —=—Y X = R v :!— (2.21)
Vu - VCR 3.5 b .

Con estribos del # 5 de cuatro ramas

7.92 cm2

k-
]

4 x 1.98

. 7. .
- 0.8 x 92 x 4200 x 69.8 _ 11.9 em (rige)

187100 - 30490

Pero la separacidn no debe ser mayor que ninguno de los valores siguien-
tes:

F_A

£y _ 0.8 x 7.92 x 4200
b

3.5 x 125 = 60-8 cm

a)

<

3.

1.5 F_bd /E';" = 1.5 x 0.8 x 125 x 69.8 x ¥200 = 148100 kg = 148.1 t
1.5 F bd VEr <V =189.1 t luego, la separacidén maxima debe ser:
b) 0.25 d = 0.25 x 69.8 = 17.45 cm
Por fuerza cortante, se usaran estribos # 5 de cuatro ramas a cada 11 cm.

Sin embargo, debe revisarse ademis que el refuerzo transversal cumpla con
los requisitos minimos de 5.3.4

Reguisitos minimos para el refuerzo transversal

Seagln las secciones 5.3.4 y 4.2.3, en todo el elemento la separacidn entre
estribos no debe exceder de ningunoc de los valores siguientes

(850/&';' ) db = (850/Y4200 ) 3.18 = 41.7 cm

48 de = 48 x 1.59 = 76.3 cm

- = e 37.
hmln/2 75/2 37.5 em

rige £ = 37.5 cm

Separacién de estribos en los extremos de la columna (sec 5.3.4)

Arriba y abajo de cada unidén con trabe, en una cierta longitud medida a
partir del respectivo planc de interseccién, la suma de areas de estri-
bos y grapas, Ag, en cada direccidn de la seccifn de la columna no serd
menor gque
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A . £ f;
- . i 52—
0.3 ( Ac 1) fy s hc' ni que 0.12 fy s hc

Esta revisidn se realizari despejando s y suponiendo los estribos # 5 de
cuatro ramas gue se consideraron al revisar por fuerza cortante.

A £
sh vy
<
s < Aq
0.3( A - 1)fc hc
c
) Ash £
82 %.12 £ n
c ¢
2
A 4 x 1,98 = 7.92 cm
sh
2
Ag = 125 x 75 = 9375 cm
2
Ac = (125-4) (75-4) = 8591 ecm \
h = 121 cm
c
sustituyendo
bd
i .
0.3 (8591 1 )250 x 121
)
s < 7.92 x 4200 = 9.16 cm

- 0.12 x 250 x 121

Para cumplir con la segunda condicidn, se eligen estribos # 5 de cuatro
ramas a cada 9 om.

Segin las Normas, la separacién no debe ser mayor que ninguno de los tres
valores siguientes

-la mitad de la obtenida como
mixima para todo el elemento = 37.5/2 = 18.7 cm (inciso 4.2.3}

-la cuarta parte de la menor

dimensidon transversal de la
columna = 75/4 = 18.7 cm (5.3.4b)

-10.0 cm {5.3.4b)

La longitud en la que se colocarin estos estribos no serd menor gue nin-
guno de los tres valores siguientes
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-la dimensidn transversal miaxima de la columna = 125.0 cm mm—
-un sexto de su altura libre = 230/6 = 38.3 cm
-50.0 cm

Rige 125 cm; por tanto, deben colocarse estribos # 5 de cuatro ramas a cada
9 cm en toda la longitud de la columna. En la figura siguiente se propone
una distribucion de estribos. Se indica el refuerzo transversal que resultd
necesario segiun el dimensionamiento en la direccidn X: en un caso real ha-
bria gue dimensionar el refuerzo transversal también en la direccidn Y. El
refuerzo gue se muestra consta, en la parte central, de seis ramas de estri
bo en la direccidn X {en cada extremo hay dos barras a causa de que se SO-
breponen parcialmente dos estribos); sin Embargo. fuera de la parte central
si consta de cuatro ramas que es el nimerc minimo que puede usarse.

O~ 0 Q) o |

()W
o)

125

(O

Q oo J\
| z J,

Dimensionas, en cm

O#10
Estribos # 5 de cuatro ramas @ 9cm

Refuerzo transversal en columnas
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REVISION DE LAS UNIONES VIGA-COLUMNA 1B y 2B DEL NIVEL 2

Unidn 1B del nivel 2

65

—

—— e - = o = -

s Y
A
75 1
.....__4/._(
|
|
1]

)i, Planto
75

25.35cm? A

»

12.99 cm? —

30 [125

80

Dimensiones, en cm
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Revision por fuerza cortante Vv
B '*_
—= T
- C1
D ——
v

Diagrama de cuerpo libre

Para el calculo de V, se supone que existen puntos de inflexidén a media
altura de las columnas gque llegan al nude y que actla, en el extremo de
la viga, el midximo momento resistente valuado sin F y con el esfuerzo
en el acero de tensidn igqual a 1.25 £

v
-

\- Punto de

intlexion supuesto .

3.10m -) Ms'294.70 t-m 94.70 ’
vV o= —T‘I_O_ = 30.55 t
Punto de
/—mflemén supuesto
4 —
\'4

Obtencidn de la fuerza cortante, V . en un plano horizontal a media al-
tura del nudo:

30.551
it
—— T, =A,(1.25) {,=25.35x1.25x4.2=133.) ¢
-— V,133.1-30.55=102.6 1
VU
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El nude no estd confinado, por lo gque la resistencia de diseflo a fuerza
cortante se tomara igual a

s—

4.5 Fo v £* be h (incisos 5.4.2 y 5.4.3)

donde

b ancho efectivo del nudo

e
h dimensidn transversal de la columna en la direccidn de la fuerza

El ancho efective, bt,, se .>mard como la menor de las siguientes cantida-
des.

a) el promecio del ancho de le o las
vinas consideradas y la dimensidn 30 + 122.5
transversal de la columna normal 2
a la fuerza

= 76.25 cm {rige)

b) 21 ancho de la o las vigas mas h 30 + 70 = 100.0 ©m

sustituyendo

4.5 Fp v £2 be h = 4.5 x 0.8 x /200 x 76.25 x 70.0 = 271700 kg > v,

lveqo, se azeptan las dimensiones del nudo

Refuerzo transversal! minimo

Puesto que el nudc ne estd confinadc, en &1 se usari en forma consexrva-
dora el mayor refuerzo transversal que se obtuvo para los extremos de
ias columnas quc llegan a la unidn. En este caso, los refuerzos trans-
versales de las dos columnas resultaron practicamente iguales (est # 3
de cuatro ramas a cada 9 cri. Se recuerda Que en el ejemplo se dimen-
siond el refuerzo transversal considerando sSlo la direccidn X y que en
un caso real haoria gue revisar en la direccidén Y también.

Anclaje del refuerzo

En las figuras que siguen se muestran detalles de la disposicidn y an-
claje del refuerzo: la revisidn se realizd de acuerdo con la seccibn
5.4.4 de las Normas.

Barras horizontales a tensidn gue terminan con un doblez a 90 grados
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Barras de lecho superior ( 5 § B)

Segin 3.8, el radio interior de doblez no serd menor que los valores si-
gquientes:

£
a) —t— = 8200 (2.54) = 11.24 em  (rige)
60 VET 60 v250

b} norma NOM B6 para la prueba
de doblado (2.5 dy) = 2.5(2.54) = 6.35 cm

La distancia, paralela a la barra, entre la seccidn critica (plano exter-
no del nicleo de la columna segin 5.4.4) y el pano externc de la barra
en el doblez, se tomara como la mayor de las siguientes

0.9 x 0.076 db fy - 0.9 x 0.076 x 2.54 x 4200
«?: Y250

b) 15 am

c) 8 db =8 x 2.54 = 20.32 cm

a)

= 45.15 cm (rige)

El tramo recto después del doblez no seri menor que 12 db .

12 db = 12 x 2.54 = 30.4B8 cm

Barras de lecho inferior ( 2 8 By 1 # 6)

los requisitos de anclaje de las barras # 8 son los mismos gue para las
del lecho superior. A la barra # & se le dari el mismo radio de doblez

que a las # B: y s6lo se modificara el tramo recto después del doblez.

12 db » 12 x 1.90 = 22.8 cm

Continuando con los requisitos del inciso 5.4.4, los didmetros de las
barras de la columna que pasen rectas a través del nudo deben cumplir
con la relacidn siguiente:

h (viga)/db (barras de columna) > 20

h (viga) = 80.0 cn

db {(barras de columna) = 3.18 cm
sustituyendo
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h(viga)/ (barras de columna) = 80/318 = 25.2 > 20 por lo que se aceptan
los diamefros dec las barras empleadas en la columna.

[ 65.0

=2861.0>46.2

PR S

juegos de JL
Jest.H#S
@ ch_J g B
| I
l l _0 o 0 ﬂi i
7'//; T T . o '.
A 8/(‘: A
<
T I
. 1
8 juegos 124, -
de 3 est {30.5} 8 —
#50 | = == 80.0
Scm { 8 \ T
—-—_ J - '
12¢
(zz.;) 8
L g
8 .
, T |
—r— —i_._
juegos Je 5.0
Jest#5 )
@ 9em ’ — Dimensionss, an cm
1 A=r '
1~
, 75.0

Union viga columna 1-B del nivel 2
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75 :
. 10 —
f t
I i S —T
@\(o o) Q)
\ 8
- ———}-—4=En e! nudo 8 juegos de
1 3estribos #¥5@89c¢m
i
. =
o3 o)
- ‘ l
- .
’ i
-—- 125 r ! | —-? 30
I . I | L
E i!
\L - |
Q A
= 1 Refuerzo longitudingl de
o columna, 12 # 10
@ \O Y \ j Dimansiones en cm
y Corte A-A
— 30 _

Union viga - columna 1-B del nivel 2
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r 40/50
Union 28 del nivet 2
t 65
—
— | |
25.35¢cm2 —
80

ol & L

12.99 cm?+

~ [30 (125

Planta

Ll

0

.__

Dimensiones, en cm
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Revisidn por fuerza cortante

Vv
*——’
C2 — = —_— Ty
Tzq—_ -p— C'I
JE———=
Vv

Diogramaq de cuerpo libre

Las fuerzas que actian en el nudo se obtienen con el mismo criterio que

para el nudo 1B

v

My:a9.1 1-m

-—
\ Punto de

inflexicn supuesto

20 (—*—)
3.10m Mq=94.70 1-m

_— —_—

v

— Punto de
/_lnflexidn supuesto

49.11+94.70
3.10

V= = 46.39 ¢

Obtencidn de la fuerza cortante, Vu, en un plano horizontal a media al-

tura del nudo:

T,=C,212.99x125%4.2268.20 1t —=

46. 39

\-—— T = =C,=25,35x1.25x4.2=133.1 1
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El nudo no esti confinado, por lo gque la resistencia de disefio a fuerza
cortante es

4.5F_Jf* b _h : (incisos 5.4.2 v 5.4.3)
R [ e

el ancho efectivo, be' se tomara como la menor de las sigquientes cantida-
des

a) el promedio del ancho de la o las
vigas consideradas y la dimen-

= +122.5 ;
5idn transversal de la columna 29—322——-= 76.25 cm (rige)
normal a la fuerza
b) el ancho de la o las vigas mds h 30+ 70 = 100.0 cm

sustituyendo

4.5 FR v f“: be h = 4.5x0.Bx /200 x76.25x70 = 271700 ko > Vu

por tanto, se aceptan las dimensiones del nudo

Refuerzo transversal minimo

Debido a que el nudo no esta confinadeo, se continla el refuerzo transver-
sal gque resultd para los extremos de las columnas (estribos # 5 de cuatro
ramas a cada % cm). Véase “Refuerzo transversal minimo"” del nudo 1-B

Anclaje del refuerzo

De acuerdo con el segundo parrafo de 5.4.4, los diametros de las barras
de vigas ¥y columnas gque pasen rectos a través del nudo deben cumplir con

las relaciones siguientes:
h {(columnas)/ db {barras de viga) > 20
h (viga)/ db (barras de columna) > 20
h (columna) = 65 cm
db {barras de viga) = 2.54 c¢cm
h (viga) = 80.0 cm

db (barras de columna) = 3.18 cm

sustituyendo

h (columna}/ 4, (barras de viga) = 65/2.54 = 25.6 > 20

b
h (viga)/ db (barras de columna) = 80.0/3.18 = 25.2 >20

por tanto, se aceptan los diametros de las barras seleccionadas para vigas
y columnas.

a0
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COMENTARIOS

1. El ejemplo esta basado en el capitulo 5 de las Normas Técnicas Com'
plementarias. SOlo se ilustra el dimensionamiento de las vigas del
nivel 2 del marco largo central, de una columna del entrepiso 1-2,

y de dos uniones wviga-columna del nivel 2.

2. Las escuadrias propuestas de vigag Y Folumnas son las necesarias
para que las deformaciones laterales de entrepiso debidas a fuerza
cortante no excedan de 0.006 veces la altura de entrepiso (art 209
del Reglamento); se obtuvieron por tanteos a partir de andlisis
bajo fuerzas laterales, y cumplen con los requisitos geométricos de
5.2.1 y 5.3.1

3. El momento negativo exterior de la viga 1-2 es mayo: Jue el negativo
interior debido a que el extremo 2 de la viga baja con respecto al
extremo 1, por ser mayor la deformacidn axial de las columnas del
eje 2 que la de las columnas del eje 1 (la carga axiazl en las colum

nas del eje 2 es mayor gque en las del eje 1).

4. En una obra se debe procurar usar el menor nimero posible de didme-
tros distintos de barras de refuerzo. Para las vigas del ejemplo
se usaron sOlo barras N® B y N° & como refuerzo longitudinal y N° 3
para estribos. De acucrdo con estos diametros y suponiendo sdlo
una capa de barras de refuerzo negativo y una de refuerzo positivo,
se valud un peralte efectivo, d=75.8 cm. E) recubrimiento libre se

supusc de 2 cm, segln el inciso 3.4 de las Normas.

S. Llos brazos internos minimos se tienen en las secciocnes de momento
miximos; en ellas las fuerzas de tensidn y de compresidén gque forman
el par resistente son maximas, y, por tanto, es maxima la profundi-
dad, a, del bloque de esfuerzos de compresidn, y minimo el brazo
interno d4-0.5a. Al usar los brazos minimos en otras secciones de
la viga, se obtienen Areas de acerc ligeramente mayores gue las que
resultarian si éstas se calcularan en cada una de ellas. Por otro

lado, al suponer el brazo constante. a lo largo de la viga, el drea
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de refuerzo necesaria varia linealmente con el momento de disefic

(As = KMu). Con esta suposicidn se puede obtener por separadc el
momento resistente de una barra, o de un grupc de barras, y sumar
estos valores para dar el momento resistente total necesaric. Lo
anterior simplifica el corte de barras y la revisidn de los requisi-
tos de anclaje, ya que permite usar directamente la envolvente de
momentos de diseno, Mu' para estos fines. En el ejemplo se calculd
un brazo interno minimo para valuar tanto el refuerzo negativo como
el positivo. Los peraltes efectivos (74.9 y 75.8 cm) resultan li-
geramente distintos porque el refuerzo negativo incluye dos paguetes

que requieren mids recubrimiento.

En rigox, por ser monoliticos con la losa, las vigas bajo momento
positivo podrian trabajar como vigas T. Sin embargo, para el calcu
lo del refuerzo, en general no se justifica tomar en cuenta lo an-

terlior y basta considerar secciones rectangulares.

Las dos barras a medio peralte son para cumplir con el requisitc de
4.1.3. Pueden ser # 3 & 4

Los cortes de barras se definieron aplicando las disposiciones de
anclaje de la seccidn 3.1 de las Normas, con la salvedad de que al
revisar que a cada lado de una seccifn de momento maximo la longi-
tud de las barras sea al menos Ld (regla III), se supuso que la ar-
ticulacién plastica adyacente a una columna abarca un peralte efec-
tivo y, por tanto, que las barras deben ser capaces de fluir en una
seccidn que dista un peralte efectivo de la de momento miximo. La
barra N°® 6 de refuerzo positivo que se agregé en las zonas proximas
a las columnas es para lograr que el momento resistente positivo sea

al menos igual a la mitad del negativo (seccidn 5.2.2).

Se usa sola la fuerza causada por el sismo para revisar el tercer

parrafo de 5.2.4.
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10.

11.

12.

13.

14.

15.

16.

Para valuar Vu, es suficiente calcular los momentos MR en la forma

indicada.

La envolvente de fuerzas cortantes de disefio, V , se obtiene de con-
u

siderar la accion del sismo hacia la derecha y también hacia la iz-

quierda. Dicha envolvente resultd simétrica debide a gue las cargas

Y los refuerzos por flexidn son simétricos.
Son las cuantias gque dan las barras que continlan en toda la viga

Reduccidn de 30 por ciento en V

cR segin 2.1.5a, por ser el peralte

mayor de 70 cm.

En los extremos rige s=10.7 cm; en la zona central, s = 11.5 cun. Se

optd por usar s = 10 cm en toda la viga.

Se revisara que el refuerzo transversal calculade por resistencia

cumpla con los requisitos para confinamiento de la seccidn 5.2.3. ¢

Se supone que las fuerzas y momentos internos mostrados ocurren en
el mismo instante (al dimensionar por flexocompresidn se requieren
parejas de valores de P y M que sean simultdneas). Sin embargo, se
debe estar consciente de que esta condicidn sSlo se podria lograr si
se realizara un analisis paso a paso de la estructura bajo un cier-
to sismo. Si se efectla yn andlisis dinimico modal espectral; las
fuerzas y momentos gue se obtienen son valores probables que resul-
tan de combinar las respuestas miximas de los distintos modos, las
cuales no ocurren en el mismo instante. El suponer que las fuerzas
y momentos internos son simultaneos es aceptable cuando domina am—
pliamente uno de los modos, como ocurre en la mayoria de los edifi-
cios comunes, pues en ellos domina el primer modo. El efecto del
sismo en una direccién cuando &ste actfia en la direccidn normal se

debe a la torsién de entrepiso.
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18.

19.

20.

21.

22.

23.

Primero se revisard totalmente bajo CM + Cvméx v después bajc
CM + CV._ + sismo.

inst
Para calcular los momentos de inercia, I, se consideraron secciones
rectangulares no agrietadas. Es una forma aproximada dz proceder
que se basa en gue el aumento de rigidez debido a la losa so SOmDEnR-

sa aproximadamente por la disminucidn causada por el agrictamientc.

Debido a que bajo CM + Cvméx no hay desplazamiento lateral.

Esta revision es semejante a la realizada bajo CM v Cvméx' en vista

de que la carga vertical por si sola no causa defcrmacidn lateral.

Cuando, como en este ejemplc, se limitan las defermaciones laterales
de entrepiso a 0.006 h, y la flexidn gcneral es despreciable (edifi-
cios no esbeltos)los efectos de esbeltez por movimiento lateral pue-
den despreciarse si V/wu 2 0.075 (ya que 0.08 V/wu = £.006, si

V/Hu = 0.075). En el ejemplo, V/Hu = 338.7/422°% = (.08, y el edifi-
cio no es esbelto en la direccidn X, por lo gque podéria omitirse la
revision de los efectos de esbeltez por fuerza lateral: sin embargo,
a £: de ilustrar el procedimiento, si se revisan dichos efectos de

esbeltez.

El desplazamiento de entrepiso (1.35 cmi se obtuvo multiplicando por
0 = 4 el desplazamiento calculado en el andlisis de la estructura; in
cluye la deformacién de entrepiso causada por la fuerza cortante y

el efecto de la flexién general del edificio debida al acortamiento

de columnas por carga axial.

Se ha llamado flexocompresién principal la que contiene el 100 por
ciento del efecto del sismo. Se sugiere gue el dimensionamiento
comience en la direccidén mas desfavorable, que normalmente es aguélla
en que el momento por sismo es mayor y es menor la dimensién trans

versal de la sectién. En el ejemplo no es evidente cual es la direc-
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24.

25.

26.

27.

cidén mas desfavorable, y se supuso que seria .a direccidn X.

Para la columna en estudio, es necesario revisar dos situaciones cau
sadas por el sismo: cuando el sismo origina compresidn, y cuando
causa tensidn, con el correspondiente cambio de signo en los momen-
tos. Normalmente rige la primera de ellas, pero es necesario revisar
también la segunda. En dicha columna, el sismo no causa fuerza axial
cuando act@ia en la direccién Y. En caso que si originara fuerza
axial, como ocurre en una columna de esquina, habria que tomar en
cuenta el 30 por ciento de su valor; esta fuerza axial podria ser
tensidn o compresidn, segiin el sentido del sismo en Y, y habria que

revisar ambos casos.

De acuerdo con la seccidn 5.3 de las Normas, es necesario considerar
el valor de la carga axial de sismo obtenida del andlisis y, por otra
parte, 1.7 vecesde dicho valor, y debe dimensionarse con el mis des-

favorable de 'los dos. Lla expresidén completa de P, es la siguiente:

1.1 {254.7 +1.7[ 1.0 (82.14) + 0.3 (0)] }

La cantidad 1.0 (82.14) es el 100 por ciento de la fuerza axial
causada por el sismo cuando actia en la direccidn X; la cantidad
0.3 ( 0) es el 30 por cienteo de la fuerza axial causada por el

sismo cuando actia en la direccidn Y.

Se toma la fuerza axial causada sSlo por las cargas muerta y viva

instantdnea,25%4.7 t

En general, cuando el sismo actlla en una direccidn provoca flexidn en
las columnas también en la direccidén normal a causa de la torsidn del
entrepiso. En la columna 1B, el sismo no causa flexién en la direc-
¢idén X cuando actlia en la direccién Y , porque forma parte del marco
central (eje B), el cual en la direccién X no se ve afectado por la
torsién de entrepiso; en otras columnas, p. ej. la 1A, si se genera

momento de flexidn en la direccién X cuando el sismo actla en la di-
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28.

29.

30.

3.

32.

31,

reccidn Y y se debe incluir el 30 por ciento de su valor, de acuerdo
con la seccidn 8.8 de las Normas T. C. para Disefio por Sismo (consil-

tese el ejemplo 10 de este Manual).

La cantidad 0.3 x 66.62 es el 30 por ciento del momento en la direc-
cidn Y causado por el sismo cuando actiia en esa direccidn. Debido a
que se estd considerando que la flexocompresidn principal es en la
direccidn X, se toma el 100 por ciento de los efectos del sismo cuan-—
do éste actla en la direccidn X, y el 30 por ciento de sus efectos
cuando actila en la direccidn Y. Véanse la seccidén 8.8 de las Normas

T.C. para Disefio por Sismo y el ejemplo 10 de esta serie.

Los valores de M2b' st Y Pu (0.05 h) son los mismos que se calcula-

ron cuando la carga de sismo es de compresidn.

En la columna 1B, el sismo causa tensidn cuando actila de izquierda a
derecha; para esta condicidn el momento que produce (17.92 t-m) es de

sentido opuesto al debido a las cargas verticales (12.67 t-m).

Esta revisién debe realizarse en cada direccidén en gque se forman mar-
cos. Al revisar en una direccidn, no es necesario considerar los
efectos del sismo cuando actila en la otra direccidén. El ejemplo sdlo

incluye la revisidn en la direccidn X.

De acuerdo con el inciso 5.3.2, la revisién de la resistencia minima
a flexidn debe realizarse para los dos sentidos en que puede actuar
el sismo. El sentido mas desfavorable es aquél para el cual es mini-

mo el cociente T He/ZMg.

De acuerdc con la seccion 5.3.2 de las Normas, es necesario considerar
el valor de la fuerza axial de sismo obtenida del analisis, Yy, por
otra parte, 1.7 veces dicho valor, a fin de escoger el que conduce

al menor momento resistente de la columna.
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34.

35.

36.

37.

3B.

Los momentos Me resultaron iguales que cuando el sismo actda de
derecha a izquierda, debido a que la fuerza axial causada por el

sismo es muy pequefa en las columnas del eje 2.

También aqui deben considerarse los dos sentidos del sismo y los
valeores sencillo e incrementado de la fuerza axial que aquél causa
en la columna, a fin de llegar al mdximo momento resistente. En el
ejemplo resultd que la condicidn que lleva al mdximo momento resis
tente corresponde al sismo actuando de derecha a izquierda (com-—
presidon en la columna)l y con 1.7 veces la fuerza axial de sismo
calculada; ocurrié asi porgue la falla de la columna es de tensién

(estd abajo de la falla balanceada).

Para estimar el peralte efectivo, (69.8 cm) se supusoc que los es-—

2

tribos serian del N° 5,

En el ejemplo, por sencillez se omitid el incremento en VCR debido
a la compresidn axial. En general, ,se justifica tomar en cuenta
diche incremento sdOlo cuando al desfrediarlo resulte una separacién
de estribos muy pequefa. Ademds, debe tenerse presente gue €n
columnas de marcos dictiles suele regir la separacién de estribos
necesaria para confinamiento del nicleo, como ocurrid en el ejemplo.
Cuando, por efecto del sismo, la fuerza axial en la columna sea de

de

tensidn, debe siempre tomarse en cuenta la disminucién de VCR’

acuerdo con 2.1.5 a} III.

Para revisar el nudo por fuerza cortante, debe suponerse, por un
lado, que se forma una articulacién plastica en la viga, sin que se
articulen las columnas y, por otro lado, que se forman articulacio-
nes plisticas en los extremos de una de las columnas gue llegan al
nudo. Es necesario proceder asi porque de antemano no se sabe cull
de las dos situaciones es mis desfavorable. La formacidn de arti-
culaciones plisticas en los extremos de una columna puede ser pro-
piciada por la presencia de muros divisorios en los entrepisos adya

centes a aquél donde estd la columna. En el ejemplo sb6loc se ilus-
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39.

40.

41.

42.

tra el caso en que aparezca articulacidén plistica en la viga. En
una situacidén real, si el proyectista de la estructura juzga gue hay
riesgo significativo de que se articulen las columnas, debe tomar

en cuenta esta condicidén al revisar la unidn.

El momento resistente de la viga (94.7 t-m} se valud en el apartado
"cilculo del refuerzo transversal" de la parte de este ejemplo co-
rrespondiente al dimensionamiento de las vigas por fuerza cortante.
Se escogid el momento resistente negativo, y no el positivo, porgue
puede demcstrarse que el momento mas desfavorable, para revisar la

unién por fuerza cortante, es <1 mayor de los dos.

Como dimensicones del nudo .se usarcon los promedios de las dimensiones
correspondientes de las dos columnas que llegan a la unidn; p. ej.

122.5 cm = 0.5 (120 + 125).

Las barras mis criticas de la viga en cuanto a anclaje son las del
lecho superior. Se tomS la dimensidn de la columna de arriba (65 cm),
porque las dimensiones del nicleo del nudo al nivel de las barras

supericres corresponden mas bien al nliclec de tal columna.

En las vigas de los niveles superiores en las que ya no se cumpla el
requisito h(col)/db (barras de wviga) > 20, por ser mas peguenas las
secciones de las columnas, habrd que usar diametros menores gue N° 8

para el refuerzo de las vigas, p. ej. barras del N° 6.
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DISERO DE UNA LOSA PLANA ALIGERADA ho 1737

[

DATOS

N A AU

—EEI——— 3 —8—- -
' \ : | ) 7.00
—E3— - — g - —
' " ' I | 7.00
{é} g —f— - —f—— - l‘r
500 soo0 | soo | s00 |
1 . v }
Dimensiones,en m
b
Seccion de
columngs,cm?
3.00
65 x 45
. 3.00
P e S —
Columnas 70 x 50 c¢m 3.00
Peralte efectivo d = 316 cm 70 x50 L'3.00
Espesor de losa h = 40 cm i nr LA
Tactor de carga (CM + CV . } F = 1.4 700 700
midx’ ¢

Factor de carga {CM + CV. +8) F_= 1.1
in c

st

Materiales
fé = 250 kg/cm2 {concreto clase 1)

fy = 4200 kg/c:m2
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h 2/3%
CONSTANTLES
.2
f; = O.Bf“: = 0.8 x 250 = 200 kg/cm - {ec. 1.7)
£ = 0.83£% = 0.85x200 = 170 ]-cg/&.‘.:u2 {ec. 2.3)
{por ser f; < 250 kg/cmz)
ff—; = /200 = 14.14
0.7 »f?c'__ 0.7 ¥250
Prin = T = azop - 0-002635
Y
f; 4800 (0.75) 170 4800
. = 0.7 = 0.7 . " . = 0.01429
Prgy = 0-7° Py = 0.75 £, I_+6000 - 4200 ° 4200 + 600
3 REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA INTERIOR, 2B
4 Fuerzas v momentos internos en condiciones de servicio
' ' ¢
- * 3077
2267 (—+—> 22,67 t-m 21.22 (—"—) 2122 t-m 33.22 £+ 3 33.22 !-m
25.66
. v -
T V=38.69? T V:36.45 t T vz
Bajo cargas mucrta Bajo cargas mugrta Por sismo
y viva maxima y viva instantanea
Propiedades qeométriéas de la conexidn (fig 2.1 de las Normas)
. c,+ d .

»

i
'
L —p-
|
! o
: <
t
|
|
'
J

Seccion

crmca.\ cy lcp+d

F="=—-="=-=-77"
Lo e e




ETEMPLO 15

h 3/37
<, = 70 cm
= 50
<, cm
c, +d-= 70 + 36 = 106 cm
<, + d = 50 + 36 = 86 cm '
c.+ d
106
cAB = 5 T 5 = 53 cm
A= 20 (5, * ¢, + 2d) = 2x 36(70 + 50 + 2x36) = 13 820 em?
6= - - — =1 - - ! (ec. 2.26)
140,67 J(c‘+ d)/(c2 +d) 1 + 0.67 Y106/86
a = 0.4266
2 .

d (¢, = d)3 (v, + d) a3 d(c2 +d) e, + 4) -
J = . + +
¢ 6 6 2

. .3 3 2
(36) (108) {105) (36) (36) (86) (106) .
J o= . + + — Z
c = 6 P "
4

3= 7 146 QDO + B24 300 + 17 390 000 = 25 360 000 cm

Revisidér palo carce muerta mas carga viva mixima

Vo= Vx 1.4 = 368.69 x 1.4 = 54.17 ¢

u
M =0
u
53170 2
Yo méx T 13820 - 2-920 ka/em
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h 4/37
Esfuerzo cortarte de disedo admisible si no se usa refuerzo
.5+ e e p_ /EX
Fp (0-3 +¥) il 2 Fp /E2
50 -
Y = :}‘a = 0.7143 > 0.5,
es decir rige ¥ VE* = 0.8 x 14.14 = 11,31 kg/t:'m2 >v o,
R ¢ umax
luego, por resistencia no e¢s necesario refuerzo bajo CM + Cvméx
Revisidn baic cargas muerta, viva instantanea v sismo
Vu = {36.45 +« 0) 1.1 = 40.10 ¢t
Mu = (30.77 + 35.06)x1.1 = 66.43 x 1.1 = 73.07 t-m
v aM ¢ - .
v - = U u AB {Vease €ig 2.1 de las Normas)
u max —_ - ————
LAl v
- c
40 100 0.4266x7107x105x53
V - - -
U max 13 320 25 360 000
v . = 2.9C0 + ¢.5158
U max
2
Y . = #.377 kg/cm
u max
. _— 2
Esfuerzo cortante admisible = F_vf* = 0.7 x 14.14 = 9,898 kg/cm™ > v .
R c u max
luego, bajo CM « Cvinst¢ 5 no se recuiere refuerzo

Refuerzo transversal minimo (De zcuerdo con el Gltimo pdrrafo de 2.1.5h)

Se usardn cstr:bos ¥ 2 de cuatro ramas tanto en la nervadura del eje de

columnas cono en las adyvacentes a ells , »~spaciados a d4/3 = 12 cm hasta

un cuarto del claro correspondiente (700/4 = 175 cm) medido desde el eje

de la columna.
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REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA EXTERIOR, <A
a Fuerzas Y momentos internos en condiciones de servicio
8.160 7.630 16.97
l—— ) 19.12 t-m I— ) 17.90 t-m I— ) 34.06 {-m
6
10.86 10.27 17.09
~— ——y et
v=18.28 ¢ V=17.91 t V=9.610 t
Bajo cargas muerta Bajo cargas muerta Por sismo
Yy viva maxima y viva instantanea

Propiedades gecmétricas de la conexidn (fig 32 de las Ayudas de Disefio)

pr — — o — o __a...-..______l

Eje de la columna

— Centroide de lo seccion
critico

//— Seccion critica

Ca ——

0.5¢c L9
o -
€1
£,=70cm
Cz=50(‘.m < |
d =36¢m
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a_ ., 36
cﬂc1+3—70+__2 BBm
bec, +d=250+ 36 = B6 cm

2

Ac = (2c + b) d = (2x88 + B86)x36 = 9432 cm

be _ _86 x 88 _ 7568
2(2c + b)  2(2xBB + 86) 524

g‘

7
y--r:--c1/2'=88--—-2g = 53.0 cm

c 88
a, =3 g 2 14.44 29.56 m

88

e =y - % + g=53 - 3o % 1444 = 23.44

3 3
de cd 2 2
Jcn T + —'6—"" + 2 cdg” + bd (c/2 - 9)

36x883 88x363

2
J = + + 2x88x36x14.442 + Béxls (Eg - 14.44%)

c 6 6

J_ = 4 089 000 + 684 300 + 1 321 Q00 + 2 705 000

c

Jc = 8 799 oCO em?

1
Qo 1 - = 7

140.67 /1c1 +-d/2)/(c2 + d)

1

a=1- = 1 - 0.5960 = 0.4040

1 + 0.67 /88/86

Revisién bajo carcas muerta y viva mixima

= 14.44 cm

MeM' F = 19,12 x 1.4 = 26,77 tem
u [=4
V =V:F = 18.28 x 1.4 = 25,59 ¢t
u c
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v a(M - Vel a

u u u 2
v . = — +
umax A J

c c

[ -4
v = 25590 + 0.404 (26.77 x10™ - 25590 x 23.44) 29.56
uméx. 9432 8 799 000
vy . = 2,713 + 2.819 = 5,532 kg/cm2
urmax

Esfuerzo cortante de diseno admisible si no se usa refuerzo:

. /'_; < -
Fo (0.5 + ) Y£r < Fo ch

v = 20
! 70

es decir rige ¥_ vf* = 0.8 x 14.14 = 11.01 kg/cm2 > v .
R "¢ umax

= 0.7143 > 0.5

luego, bajo CM + CV . no se reguiere refuerzo

Revisidn ba+io cargas muerta, viva instantinea y sismo

Mu = M-Fc = {17.9C + 34.06) x 1.1 = 57,16 t-m

v o= v-rc = (17.91 4+ 9.61) x 1.1 = 30.27 ¢

1
_ 30270 0.404 (57.16 x 10° - 30 270 x 23.44) 22.56
Vumax 9432 8 799 000
2
v . = 3.209 + 6.795 = 10.00 kg/cm
unax

Esfuerzo cortante de disefio admisible si no se usa refuerzo

. - < *
FR (0.5 + v} ch < FR #fc

Y = 70 - 0.7143 > 0.5

. 2
{ 1 = 0.7 14.14 = 9, < -
es decir rige Fp /f; “ x i 9.898 kg/cm v
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luego, se requiere refuerzo
Revisidn del esfuerzo cortante de disefio maximo admisible
)

1.3 F_ Yf* = 1.3 x 0.7 x 14.14" = 12;87'kg/cm2 >v_ . =10.00 kq/cm2
R c . umax

por tanto, es suficiente el peralte efectiveo de 36 cm

Refuerzo vor tensidén diagonal

F A
P. Av fv d < FR v fu (ec. 2.21)

v - v ) 3.5b

la separacién real no serd mayor que 0.85 s

vV =bdwv . =86 x 36 x 10.00 = 30 960 kg

u unaXx
V., =0.4F bd .’?:;°= 0.4 x 0.7 x B6 x 36 x 14.14 = 12 260 kg
A, = 8 x0.32 = 2.5 cm (estribos # 2 de B ramas)

) 2. 2
c x 5¢ x f o0 x 36 = 14.49 cm

60

0.85 (14.49) = 12.3 cm

Revisidn de la separacidn mixima

F A f
R v "y 0.7 x 2.56 x 4200
- = -] N > N
3.5 5 35 x 86 25.0 cm 12.3 cm
d/3 = 12 cm < 12.39 cm {rige 12 cm)

Usar est # 2 de 8 ramas (@ 12 cm hasta un cuarto del clarc (700/4 =

175) :medido desde el pano de la columna es 175 - 35 = 140 em
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h 9/3
DIMENSIONAMIENTO DEL EJE 2 POR FLEXION
15 - Diagramas de momentos provenientes de los ondlisis: - A&
t-m v 1*—1‘—‘-
10 |- . .
5
0 - s
Wt -._.V&.- N
CM+CV gy -13.04 12.07 -16.25 t-m
\CMHCVpg, ) L4_ -18.26 16.90 -22.75 t-m
;{ a) Bajo cargas muerta y viva maxima -
|
.'
i'
i
1
l
i
.
t
i
i
/
_,. . Panc de columno-/ B N J_.
CMECV 1S 16.50 21.83 -45.01 t.m
FRArV 0TS 42,00 19.19 14,69 tem
(CM IOV, D101 20 25 -49.51 t-m
(TP CV gy #6510 - a9 240 ' 210 16.16 t-m

t} Eujo cargas muerta, viva instantdnea (CM+CViqy )y sismo (S)

-y -



10

11

12

14

EJCMPLC
I

25 -
t-m
20 -

10 t-

N

Distgncig

dx

CM+CV

7

+3h g CM+CV+S

o~

Total en Complemento

C

tronga ¢

24.01

Envolvente de M, (t-m)

I

{A- o733

[

e m e —e _______g@_ |

%

16.30 (-}

tronjo cent. C.0

C, +3h

{(1-3)

lecho sup.

lecho nf.

lecno sup.

B 1acho ot

16 30

Q.0

2s5.B2

18.16

%232

'8 e

oe)

c.o

0.0

0.0

-

212

21.29

21.21

2 1 3
Areas tecncys de refuerzo (cm?)
3.064 9 (+)

6.033

a.n

4.939

0.0

0.0

0.0

0.0

0.0

0.0

0.0

18.54

18.73

18.24

18.73

15.22 (-)

5.076

7.€1

7.61

23.u8

14.42

31.49

14.42
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EJEM .3 15

| — 1

Dimensiones, en cm

Distribucion de casetones
313

Casetones 60x 60
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h
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Calculos para el dimensionamiento por flexidn (Seglin la seccidn 6.6 de

las Normas)

En los calculos de las dreas de acero se utilizard la expresidn siguien-

te:

M M
u u
z

£ 0.9 x 0.8235 x 0.36 x 4.2

con 2 = 0.8235 x 36 = 29.65 cm, que es el brazo asociado al idrea mixima

de acero admisible (0.75 Asb

Y As resulta en cm2.

= = 0.89249 M
u

}. En la expresidn anterior Mu estd en ton-m

Momento negativo exterior. El refuerzo para este momento debe concentrar

se en c, + 3h y centrarse respecto al eje de coclumnas.

En la seccidn critica:

CM + -
por CM CVmax

M = 18.26 t-m
u

As = (0.B924 Mu = (.8924 x 1E.26 = 16.30 cm2

por complemento a CM + Cvinst + S
Mu = 47.19-18.26 = 28.93 t-m

2
As = (.8924 x 28.93 = 2L.82 cm

Momenito negativo interior

+ -
por CH Cvmax

en franja de columna M, = 0.75 x 22.75 = 17.06 t-m

o
-

AS = 0.8924 x 17.06 = 15.22 cm
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en franjas centrales Mu = 0,25 x 22.75 = 5.688 t-m

AS = 0.8924 x 5.688B = 5.076 cm2
por complemento a CM + Cvinst + 5
Mu = 49,51 - 22.75 = 26.76 t-m
As = 0.8924 x 26.76 = 23.88 cm2

Momento positivo

Maximo r CM + TV .
po max

en franja de columna: Mu = 0.6 x 16.90 = 10.14 t-nm
As = 0.8924 x 10.14 = 9.049 cm2
en franjas centrales: Mu = 0.4 x 16.90 = 6.76 t-m

AS = 0.8924 x 6.76 = 6.033 cm2

- . + -
Maximo por CM Cvinst S

M = 23.806 t-m

u

Ag = 0.8924 x 23.86 = 21.29 cm2
- L od
Maximo por CM + CV + 5

1nst
M = 20.99 t-m
u

As = 0.8924 x 20.99 = 18.73 cm2

Al pie de la figura donde aparece la envolvente de Mu se resumen los

resultados obtenidos. Para el refuerzo por flexidn sdlo se usaron ba-

rras de los nameros 8 y S.

Revisién del porcentaje de acerc suministrado en cada nervadura

P n = 0.002635

P s, = 0-75 p = 0.01429
315
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a) Refuerzo en c, + 3h (en este ancho s0lo queda inclu:ida la nervadu-

ra del eje)

Extremo exterior. Refuerzo negativo 8 # 8, As = 40.56 cm2

40.56
= ————— = 0. 1, 0, < < -
BG6x36 0.013 ‘min P pmax

Se toma b = ¢ + c:8L cm, porque es el anche de la viga ficticia en gue

se suministra rcfuerzo transversal.

Refuerzo positivo 4 # 8 + 2 4 5 (As = 24,24 cm2)
24.24
= = 007829 > .
P = Gex3e - ©-007829 > p i

Extremo interior. Refuerzo negativo & § 8, As = 30.42 cm

= = 0.0169; . < > -
P Proin P Prax
Aungue se rebasa ¢l porceontdyc maximo, este refuerzo se ccloca en la
zona maciza por 1o gue es recalista suponer un ancho U:il b > 60 cm con

el cual resulta p ¢ p .
max

Zona de la nervadura (b = 50 cm)

2
4 & 8, As = 20.26 cm

20.28
= L1127 . < < .
50x36 ° 2 pr.un p pmax

p:

b) Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas

34 4, As=3.81 c:'m2

J.81
30x36

= = 0. ; - 7 <P .
p 0.0C3528 Pmin p P

max

¢) Nervaduras de franja central
-

1 BS5SA = 1.98 cm”
S

1.98
10x 36

p = = 0.0055; Ppipn <P <P

max
En las figuras que siguen se muestra el refuerzo por flexién de las ner-
vaduras, y detalles de la unidn exterior losa-columna.

ne
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1 |
_@- __
VT 235 ¢m ¥ '|lr
3 175 cm | L 150 ¢m|
| |
l gaa—" : enE> auwg—" ’ cue—" <
<aup+24% su8——
Ll A,
a) Refuerzo en el ancho ¢,+3h
3“4-\ _ ‘! |
({ s
3144—/,
{b=30cm)
b) Nervadura adyacente o la del eje de columnas
135\ ;-
I i +
1645~ !
{b=10cm)

c) Nervadura de franja central

Refuerzo por fiexion -
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Planta de la union exterior losa - columna
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45 cm ]
, |
1/'l
| ! :
auk | %
I : Z 40cm
¢ i
: |
| \ s
1 N : l l{
l i
e ~
O C L L
- - [ @ Borros No. 5
i O Barras No.8
—VA
50 em

Union exterior losa - columna. Seccion A-A
(no se muestran los estribos de lo columna

ni del nudo; tampoco dos barras intermedias
del fondo de la columna)
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65 cm
'-"""'"— J \
//1/ﬁ'F7 :
=

. 70 em

Union exterior losa - columna. Seccion B-B
(no se muestran los estribos de la columna
ni deil nudo; tampoco dos barras intermedias
del fondo de ia columna)
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@ REVISION POR FUERZA CORTANTE COMO VIGA ANCHA 3 . -

20 — Diagramas de fuerzas icortontes provenientes de los analisis QV
—N A
"L TR f
10 - : Vv, |

5

oL ! |

__l}‘.-_-— N
CM4CVmgx 16.44 1746 1
(CM+CVmdx 1.4 23.02 24.44
a) Bojo cargas muerto y viva maxima (CM +CVmdy)
@ —<B>'
JL J\‘
— |
' CM*CVmS' +5 »

CM+CVingt * 5

|

N

CM+CV,ngy  15.4)
S 9.61
s 9.6

16.34 1
9.61 t
9.61 t

b) Bajo cargas muerta, viva instantdnea (CM +CVjngt) ¥y Sismo (S)
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Cidlculos para el refuerzo por fuerza cortante

a) Bajo cargar muerta y viva maxima
Nervadura del eje de columnas (b = 50 cm)
Resistencla gue suministra el concreto

En toda lz nervadura y para cada lecho p > 0.01, por tanto

V. = F_bd (0.5)/€% = 0.8 x 50 x 36 x 0.5 x 14.14 = 10 180 kg
CR P C

Resistencila suministrada por los estribos que resultaron al revisar

la tensidn diageral alrededor de las columnas:

0% x < 1.40m est # 2 de 6 ramast12 cm

1,92 ¢
v - .8 x ?2 X 4200 x 36 | 1g350 kg

-t

240 4w 7 5.90

&
Lo
o)
*
c

L.30m ezt # 2 dec 4 ramas Gp 12 cm

J.E x 1.28 % 4200 x 36
v = 12 90
. = 900 kg

ia fuerca cortante gue corresponde a esta nervadura es

56
v = 0.75 V x = = 0.3409 Vv
un u

15 —

10 =

=1

®

i
a

.0 1.40 4.90 6.30m

J

l | 1

En toda la nervadura V = > Vun; luego, no se requiere refuerzo adi-
ct
cional bajo cargas muerta y viva maxima

300
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Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas (b = 30~ cm)
Resistencia gue suministra el concreto
En toda la nervadura y para cada lecho

p = 0.003528 (3 # 4 en cada lecho)

v = FR d(0.2 + 30p) Vf; = 0.8x30x36 (0.2 + 30x0.003528) 14.14 373¢ kg

CR
Resistencia suministrada por los estribos que resultaron al revisar la
tensidn diagonal alrededor dc las columnas:

07 x<1.40 est # 2 de 4 ramas @ 12 cm

' . 1.
vs - 0.8 x 1;8 x 4200 x 36 = 12900 kg

1.40 < x 7 3.90 m o

3.90 - x < (.30 m cst # 2 de 4 ramas @DTZ cm

<
1

12900 kg

La fuerza zeortante cerroeswadiente a csta nervadura es

-t

vun = 0.75 Vl . ?13- =z 0.2045 Vu
|
20+ -@®-
1 Q +VS
| v e e - ——— —_—
. r R}
15 + , , l
I 1
10 + . i i \=
| Lol
. 1 1
147 (I
5 r:_ o
\__.
O_ ’ -
0.0 . 140 !
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Bajo cargas muecrta y viva maxima, en toda la nervadura no se requiere

refuerzo transversal adicional al calculado cuando se revisd la tensidén

diagenal alrededor de la columna.

Al final del ejemplo se incluyen figuras que muestran el refuerzo trans-

versal en las distintas nervaduras.

Nervaduras de franja central (b = 10 cm)
Reslstencia que suministra el concreto

En toda la nervadura y para cada lecho
p = 0.0055 (1 ¥ 5 en cada lecho)
Vog© 0.8 x 10 x 36 (0.2 + 30 x 0.0055) 14.14 = 1486 kg

La fuerza cortante que corresponde a esta nervadura es

\Y = 0.25 vV «x 10 = 0.08333 v
un u 30 u

! 2= 90 '1
1 : y | |
I -
5 ! un
1.918 Vc.-l 486 { 2.037 l
i ey mr = — e e e e e — = |——— e .
Q . e —
|| I
0.0 0.69 5.42 £.30m
L ! 1 - |

Revisidn de la seccidon de fuerza cortante maxima (seccidn en el extremo

derecho)
Vun = 2037 kg

Limite 1.5 FR bd ff; = 1.5 x 0.8 x 10 x 36 x 14.14 = 6108 kg

324
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ya gque ch < Vu < 1.5 FR bd f?g . la separacidén del refuerzo transver-

sal no serd mayor gue 0.5d = 0.5 x 36 = 18 cm

Separacién tedrica con grapas # 2

.8 .
s = 4] x 0.32 x 4200 x 36 = 70.25 cm

2037-1486

peroc no mayor gque

Fr Ay £, 0.8 x 0.32 x 4200 -
3.50 = = 30.72 cm

3.5 x 10

Rige - = 18 cm

Por resistencia se colocaran en cada extremo de las nervaduras grapas
# 2(2 18 cm er una longitud de 90 cm a partir de la prolongacidn del .
pafo de la columna. Véanse las figuras que se presentan al final del

ejemplo.
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b) Bajo cargas muerta, viva instantinea y sismo

Nervadura del eje de columnas (b = 50 cm)

CM* CVinsf '&-S-

1.
s

CM+CVinst

©
__»!V_ —
z |
i

t

‘ CM + CVinst +S ‘ !
i ——n—

CM+ TV, S 4357 15.18 1
(CM +CVaq¢¢ S)1L1 4.793 1570 8
CM+CVyng)* S 14.86 4.04 !
'S - a.a4

{CM +CVn,*SILT 16,35 .

(3

0~ Envolvente de V,, Q'/

1 L' Ver tVs
25 b ’

!
ot ||
|
|
i
|
|

1
0 - U M S cee
£ -
0= ‘
_.n__..J‘_..,_,L. ...._~_f‘]‘,_...__....
0.0 1.40 3.06 4.30 .30 m
. | : 1 | d

Resistencia oue suminigtra al concreto

En toda la nervadura y para cada lecho p > 0.01, por tantoc

ch = 0.8 x 50 x 36 x 0.5 x 14.14 = 10180 kg

326
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Resistencia que suministran los estribos que resultaron al revisar la
tensidén diagonal alrededor de las columnas y como viga ancha bajo cargas
muerta y viva maxima (en esta ultima condicidn no se requirieron estri-

bos adicionales}.
0 < x < 1.40m est # 2 de 6 ramas @ 12 cm

. 1.
v = 0.8 x 92 x 4200 x 36 = 13350 kq

12

1.40 < x € 4.90 m

v =20

4.90

1A
®
A
o

.30 m, est # 2 de 4 ramas@12 cm

v = 0.8 x 1.28 x 4200 x 36 _ ;3900 kg

12

De acuerdo con la figqura de envolvente de vun' la seccidén critica por

fuerza cortante corresponde a x 4.90 m

En dicha seccidn v, © 14050 kg

Limite 1.5 !-‘Rbd ff; = 1.5 x 0.8 x 50 x 36 x 14.14 = 30540 kg

<V < 1. bd v+
Puesto que Ver u 5 Fo c

la separacién del refuerzo transversal no serd mayor que 0.5d = 18 cm

Separacidn tedrica con est # 2 de 4 ramas

0.B8x1.28x4200x36
14050-10180

= 40.01 cm

pero no mayor que

Fr v &y 0.8x1.28x4200

3.50 3.5x50

= 24.58 cm

luego, se colocardn est. # 2 de 4 ramas (@ 18 cm en los 3.50 m centrales
de la nervadura, gue es la zona donde no se reguirieron estribos al re-
visar la tensién diagonal alrededor de las columnas. Veanse las figuras

gque se presentan al final del ejemplo.
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REVISION POR TENSION DIAGONAL DE LA SECCION CRITICA SITUADA A d/2 DE LA
PERIFERIA DE LA ZONA MACIZA QUE RODEA A LA COLUMNA EXTERIOR, 2A

Revisidn bajo cargas muerta, viva instantdnea y Sismo

o

8 B8 0 60 . 50 , 60 . 30 8
BN 1 TTW
. R T w.
/) 4 5 6 ©
30 —-J =
/
/
/ \ ' \
// —Perimetro de A \\ 2
7/ Y
/ AY

gy e—

233
210

1355

+
2 \ 8

\__Centroide de la o
seccion crihico

1N,

-'“'__,—-—3

—_ 60 __
[ -
130

[}

Dimensciones

La fuerza cortante en cada nervadura. Vi' se calcula con la expresidn:

donde:

(Vu - Awuiai ¢, a; -
v, = + 3 a[; + Aw (e-f)- vy éj
La. Le] a, U
i i

- Aw fuerza cortante de disefio en la seccidn critica

Arca transversal de la nervadura i en la seccidn critica
fuerza cortante de diseno calculada en el eje de la columna
area dec la losa limitada por la seccidn critica

carga de diseno por mz de losa

328
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< distancia del centroide de la seccidn critica al centroi
de de la seccidn transversal de la nervadura i
a fraccién del momento trasmitida por fuerzas cortantes en
las nervaduras
M- AW (e—f)-vue = m, momento que actda en la seccidn critica cuando

la fuerza cortante V - Aw pasa por el centroi-
de de dicha seccidn critica.

M momento de disefio que se trasmite entre losa y ¢olumna,
valuado en el centro del nudo

e distancia del eje de la columna al centroide de la seccidn
critica
f distancia del eje de la columna a la resultante de la

carga que actia en el area A

Calculo de las ccnstantesque intervienen en la expresiSn para Vi

Centroide de la seccidén critica:

233 (30 + S0 + 30) + 2 (210 x 10 + 130 x 30 + 27.5 x 55) 135.5 cm
JO+ 50 + 30 + 2 (10 + 30 + 55)

Posicidn de la resultante de la carga que actila en el area A:

A 145 326 + 230 88 326+2x230 ]
326 x 145 x 3 + 3 x 88 x [145 + 3 326 = 230 _
326 x 145+-339-£ﬂx 88

_ 3427000 + 24460 (186.5)

71730 = 111.4 am

Vu = 30270 kg (de la revisién por tensifén diagonal alrededor de la
columna)

M = 5716 x 105 kg-cm {idem)

329
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w = 1.1 x 0.1009 0.1110 kg/cm2

u
e = 135.5 - 35.0 = 100.5 em
f = 111.4 - 35.0 = 76.40 cn
@ = 0.404
A = 326 x 145 + 88 (326 + 230)Y2 = 71730 cm?
V, = Aw, = 30270 - 71730 x 0.1110 = 22310 kg

m. =M + Awu (e-£) - Vue = 57.16x105 + 71730 x 0.1110(100.5-76.40) -30270x100.5

= 28.66 x 105 kg-cm

Sustituyendo:

22310 x ai CiAai .
Vi g —e— = ¢ ——"— x 0.404 x 28.66 x 10

La. LI e, a,
i ii

5

22310 a. c. a,
1 i 5

v, = + — x 11.58 x 10

I a, Zc? a,
1 X 1

En la tabla siguiente se muestran los calculos para obtener las fuerzas

cortantes en la seccidn critica de las nervaduras 4, S y 6.
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h 25/37
N c a. c a c2 a fV A
erva”| 4, i T S T S i i g3y ey eomy Yy
dura i —_— -
Za, La, ¢, la, La, c.
9 3 4 i i 73 i i i
{em } {(cm) {cm™) {cm ) (1/cm) (kq) (kqg) {kqg)
1 2200 108B.0 237600 25660000
2 1200 5.5 ©600 36300
3 400 74.5 29800 2220000
4 1200 97.5 117000 11410000 0.1 0.001198 2231 1387 3618
) 2000 97.75 195300 19010000 0.1667 0.001997 3719 2312 6031
1) 1200 97.5 117000 11410000 0.1 0.001198 2231 1387 3618
7 400 74.5 29800 2220000
8 1200 5.5 6600 36300
9 2200 10B.0 237600 25660000
Sumas 12000 97660000

Fuerzas cortantes resistentes por nervadura {veéanse los "calculos para el refuerzo por

fuerza cortante” de este mismo ejemplo).
Nervadura del eje dec columnas (nervadura 5)

Resistencia gue suministra el concreto
Vv __ = 10180 kg > V_ = €031 Kk
cR 0 kg 5 ° 9

Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas (nervaduras 4 y 6)
Resistencia que suministra el concreto

VCR = 3736 kg » Vo © v6 = 3618 kg luego, no es necesario modificar el refuerzo

transversal de las nervaduras que se habia calculado
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h

REFUERZC. TRANSVERSAL (ESTRIBOS Y GRAPAS) EN LAS NERVADURAS DE LOS CLAROS

DE 7 METROS

Dimensiones, en cm
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o Bagrro N°8
® Barra N°5

|

ol d ’
|

Cz*d=8

—— —

Seccion 1-1
(Juegos de cuatro estribos N°2)

@

|
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\\ ‘
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I
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b bld J
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Seccion 2-2
{ Juegos de dos estribos N°2)

F_:"‘ﬁfi'}'m’ﬁ | T
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| 50 o
— Dimensiones, en <m

Seccion 3-3
{Juegos de dos estribos N°2)




COMENTARIOS

En el ejemplc se ilustra el dimensionamiento en una direccidn de la
losa del nivel 2 de un edificio de cuatro niveles formado por losas
planas aligeradas v cclumnas. El edificio estd destinado a of:ci-
nas (qrupo B) y se encuentra situado en la zona III. En un caso
real habria que dimensionar también en la direccidn perpendicular.

La direccién que se estudia en el ejemplo es la gue tiene claros de

{ 1 H =D
7 metros. De acuerdo con el inciso 6.2 de las Normas, su aplicd 9=1.

Para estimar el peralte debe aplicarse el inciso 6.11 de lac Normas,
asi como el art 20¢ del Reglamento, procediendo por tanteos. En el
ejemplo rigidé el peralte de losa necesario para limitar las defor-

maciones latcrales de entrepiso a 0.006 (art 209).

La revisidn se efectGa de acuerdo con 6.10 y 2.1.5 h. Por brevedad,
se ha omitido la revisidn en cuanto a fuerza cortante como viaga ancha:
esta condicidn no suele regir, pero si hay que revisarla en un dise-

no real.

Estas acciones internas provienen del andlisis de la estructura y
corresponden a un marco interior corto. Las rigideces y las cargas
de los marcos equivalentes se determinaron idealizando la estructu-
ra en marcos ortoacnales, de acuerdo con los incisos 6.3 y 6.4 de
las Normas. E!l analisis se realizd despreciando las dimensiones
transversales de los elemcntos, por lo cue los momentos Yy fuerzas
que se muestran actian en los ejes de la estructura. Las fuerzas
cortantes bajo cargar muertas y vivas (38.69t y 36.45t para la co-
lumna 2B, y 18.28t y 17.9t para la 2A) son los promedios de las
obtenidas en los dos marcos ortoaonales de los cuales forman parte

las columnas 2B y 2A.

Al valuar v se desprecid la carga que actia en el area limitada
por la scccion critica. Al valuar M, se desprecid la excentrici-

dad minima de las fuerzas de compresién de las zolumnas.
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10.

1.

La fuerza cortante debida a cargas muerta y viva instantanea dismi-
nuye en menor proporcién que lo que disminuyen los momentos, con
relacion a la condicién de cargas muerta y viva mixima,a causa del
peso de la fachada el cual es independiente de la carga viva, mien-

tras que los momentos si dependen de ella.

Es la ec. 2.26 en la cual se ha sustituido ¢, + dporc, + a/z.
Véanse los comentarios a la seccidn 6.5 de las Normas, en particular

los relativos a la fig 6.9.

El area de 16.30 c:n2 corresponde al momento negative total exterior
poer CM + cvméx; segiin 6.6I debe colocarse toda ella en un ancho
igual a c, + 3h. El irea 9.049 cm’ corresponde, segun 6.9, al 60,
por ciento del momernto positivo total por CM + Cvméx; el area

15.22 cm2 corresponde al 75 por ciento del mbmento negativo total
interior por CM + Cvméx' los valores anteriores estin calculados en

el apartado "Calculos para dimensionamiento por flexidn" de este !

ejemplo.

Son las ireas correspondientes a los momentos que, segin la seccidn

6.9 de las Normas, actian en las franjas centrales.

En cuanto al valor 16.3 cmz, veise el comentario 9. El area 4.1

2
cm es la que queda incluida en el ancho <, + 3h = 170 cm, supo-

niendo que el refuerzo de la franja de columna se reparte en pro-
porcidén al ancho de las nervaduras, es decir, 4.11 = 9.04 x 50/

(50 + 2x30). El ancho ¢, + 3h s6lo incluye a la nervadura del eje,
cuyo ancho es de 20 cm: la franja de columna incluye la nervadura

‘del eje y las dos advacentes de 30 ¢m de ancho. El refuerzo de

2 . .
4.11 cm” queda alojado, por tanto, en la nervadura del eje de co-
lumnas. El1 3rea 7.61 cm2 es la mitad del irea necesaria en la
franja de columna (15.22 cmz), a fin de cumplir con el requisito

de 6.6I.
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12.

13,

15.

Las areas de refrerzo del rengldn 4 son las que debe llevar la

franja de columna fuera del ancho c, + 3h.

Las areas de refuerzo de los renglones 5 y 6 se calcularon cen los
momentos gue son la diferencia entre los que se tienen baje CM +

Ccv, +S y los ccrrespondientes a CM + CV__. . Este refuerzo debe
irst max

colocarsze en un anchs igual a ¢, + 3h, segin 6.6-II.

2

Las dreas de los renglones 7 y 8 son las totales que deben guadar en

el ancho ¢, + 3h; se cbtienen sumando las del renglén 3 a las de los

[N ]

‘cngicnes 6 5, segin cerrespondan a momento negativo o positivo.

b

Se propeone una distribucidn de casetones de 60 x 60 cm, la cual debe
cumplir con los requisitos de la seccidn 6.1 de las Normas, =n cuanto

a anchos de nervaduras, dimensiones de zonas macizas, etc.

1l minimc valor gue puede adquirir el brazo. interno (d-0.3a) =s 2l

gue corresponde a la maxima 4area de acero, pues por eguilikrio de
fuerzas con la mixima fuerca de tensidn se tiene la maxima rrofun-
didad Zel blogue de compresidn (a). Al calcular en el resto del
olemento las drears de acerc con el brazo minimo, se octienen valc-

res algo mayores que los que resultarian si se calcularan en cada
seccidn. Se procede asi por la ventaja que significa en el cdiculo del
refyerzo Y en ui corte de barras que el drea de acero sea Dropor-

cional al momento resistente.

El refuerzo mostrado en la figura se obtiene con las areas de :os
ranglones 7 y 8 de la tabla de areas tedricas. Los cortes de ba-
rras también deben basarse en los mencionados renglones 7 y 8 apli-
cande los requisitos de anclaje de 3.1; para este fin se puede su-
ocner gue las areas de acero necesarias son proporcionales a la en-
volvente de Mu. Las dreas suministradas por las barras indicadas
Tara momentos negativos son algo menores gue las tedricas, porgue
3¢ arlizo cierta redistrizucidn de momentds suministrando un re-

Ingrzo positivo ligerasmentie mayor que el necesario (inciso 1.3.1%

[¥¥)
[}
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18.

19.

20.

de las Normas). Se recurrid a la redistribucién a fin de desconges-
tionar la zona de refuerzo negativo. De las ocho barras # B para
momento negativo exterior, en la nervadura del eje de columnas sélo
van seis de ellas; las dos barras restantes se alojaron en la zona
maciza dentro del ancho cy + 3h. Las seils barras de la nervadura
del eje se anclan en el nicleo de la columna con ganches a 90°. La

disposicidn anterior se ilustra en las figuras de la unién exterior

losa~columna.

La agui descrita es una posible distribucidén del refuerzo; podria
haberse optado por otra y por otros diametros de barras. Al definir
la disposicidn del refuerzo, debe tenerse presente la sencillez y la
facilidad en la construccidn. Se recomienda usar pocos diametros
distintos de barras y evitar congestionamiento del refuerzo; también
se recomienda que en una misma seccidén ni el refuerzo positivo ni el

negativo conste de barras de diadmetros muy distintos.

En la figura se muestra cl refuerzo de una de las nervaduras adya-é
centes a la del eje de columnas. Este refuerzo se obtiene del ren-
glén 4 de la tabla de areas tedricas, teniendo en cuenta que son dos
las nervaduras adyacentes al eje. Las areas del rengldén 4 repre-
sentan el refuerzo que debe colocarse en la franja de columna fuera
del ancho c, * 3h. Se optd por usar 3 barras # 4 en cada lecho en
lugar de 2 # 5 para cumplir con el requisito de 2.1.5 h, en el sen-

tido de que la separacidén transversal entre ramas verticales de los

estribos no debe exceder de 20 cm.

El refuerzo de las nervaduras de franja central se obtiene del ren-
glon 2 de la tabla de ireas tedricas, tomando en cuenta que son tres

nervaduras.

En la revisidn por fuerza cortante como viga ancha, bajo cargas
muerta y viva maxima se sigue el criterio establecido en el parrafo
I de la seccidn 2.1.5 h) de las Normas:; bajo cargas muerta, viva

instantanea y sismo, se aplica el criterio de resistir en un anche
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21.

22.

23.

24.

25.

26.

igual a c, + 3h la fuerza cortante causada por el sismo, en acuerdo

2
con la forma de proceder al disenar por flexidn. Las distintas ner-
vaduras se revisan por separado, empezando por la situada en el eje

de c¢olumnas.

Al revisar la tensidn diagonal alrededor de la columna 2A se obtu-
vieron estribos de ocho ramas a cada 12 cm que abarcan aproximadamen
te un ancho de BO cm de la zona maciza. En la revisidn como viga
ancha conservadoramente s50lo se consideraron seis ramas de dichos
estribos, gque son las que gquedan incluidas en el ancho de la nerva-

dura (50 cm). La cantidad x es la distancia desde el pano de la co-

lumna.

La fuerza 0.75 Vu es la que le corresponde a la franja de columna.

El ancho de la nervadura del eje es de 50 cm, y la suma de los an-
chos de las nervaduras que quedan en la franja de columnas es 50+2x30

= 110 cm. (Vu es la fuerza cortante de disefio gue actia en todo el

ancho) .

En el panc del apoyo izquierdo, vun vale 0.3409 x 23.02 = 7.B48¢t.

La cantidad Vs es la resistencia suministrada por los estribos que
resultaron al revisar la tensidn diagonal alrededor de las columnas.
La cantidad Vun es la fuerza cortante de diseflo que actila en la ner-

vadura, y que en el extremo izquierdo vale: 0.2045x23.02 = 4.708t.

A fin de ir de acuerdo con el criterio de resistir el efecto del

sismo en el ancho c, + 3h, se supondrd que toda la fuerza cortante
causada por el sismo actiia en dicho ancho. En el ejemplo, resulta
que en c, + 3h sélo queda la nervadura del eje por lo que la tota-

lidad de la fuerza cortante de sismo se asignari a esa nervadura.

El diagrama de fuerza cortante sobre la nervadura del eje bajo car-
gas muerta y viva instantinea se obtiene del de fuerza cortante en
todo el ancho, tomando, por una parte, el 75 por ciento, que es lo
que actla en la franja de columna y, por otra, haciendo que la fuer

Ta que actda en la nervadura sea proporcional a su ancho. Al dia-
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27.

28.

grama asi obtenido se suma el efecto total del sismo. En esta forma,
la fuerza cortante en el extremo izquierdo (14.86t) se obtiene como sigue:

14.86 = 0.75 x 15.41 —22—— 4 9.61

50 + 60

En el ejemplo sdlo se revisd la condicidn CM + CVi + sismo, porgque es

nst
la que rigid por amplio margen al, revisar la tensifén diagonal alrededor de
la columna. En ¢asos en que ese margen sea pequeio y haya duda sobre cual
condicidn rige, habrd que revisar también bajo CM + Cvméx'

La expresidn para Vi supone variacion lineal de las fuerzas cortantes en
las nervaduras; su deduccidn puede consultarse en la ref 6.1 de los Comen-
tarios a las Normas. La fuerza cortante (Vu-Awu) actuande en el centroide
de la seccidn critica causa una distribucidn uniforme de esfuerzos cortan~
tes en dicha seccidn. . El momento Mo+ Awu(e-f) -v,e es el gue actila de
la losa sobre la seccidn critica cuando la fuerza (Vu - Awu) pasa por el
centroide de esa-seccidn; se supuso gque sSle una fraccidn de este momento:
es la que causa fuerzas cortantes en las nervaduras, y que esta fraccidn es
igual al valor de @ usado en la revisidon por cortante alrededor de la co-

lumna.

En la figura siguiente se presenta el equilibrio de la porcidn de estruc-
tura comprendida entre la seccidn critica de la losa y los puntos de infle
xidn de las coclumnas, asi como la obtencidn del momento que interviene en

la férmula de Vi.

F
- IM, = 0
i ‘ FH - Awf - (V-Aw)e-m = ()
’ Aw V-Aw m=FH - Awf - (V-Aw)e

m= M+ Aw (e-f) - Ve

H 0+ T m (M = FH)

I
[ f |
!
e Centroide de lg

- seccion critico
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~ TORSION

7.1 INTRODUCCION -~ .- : ) ' - Do
En las construccicnes monoliticas de'concreto la torsién ocurre -
principalmente cuando la carga actia a cierta distancia del eje:
longitudinal del elemento estructural. .Una viga en el extremo de un
tablero de piso, una viga de borde gque recibe la carga de un sclo’
lado, una marquesina, o una cubierta .para parada de autobuses gque
se proyecta de una viga monolitica apoyada en  columnas, vigas
periféricas gque circundan la abertura en un piso,. o una escalera
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales Sujetos a
momentos de torsidén. Ocasionalmente, "estos meomentos provocan
esfuerzos cortantes excesives. Como resultado, puede desarrollarse
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad
admisibles, a menos que se dote de un refuerzo especial para
torsién. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en
la falla de una viga sujeta a torsién. Muestran el plano curvilineo
de torsién provocado por los momentos torsionantes impuestos. En
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es-tan
severa la magnitud del dafic debida a la torsién como se aprecia en
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribucidén de esfuerzos en
la estructura. Sin embargo, deberd siempre evitarse la pérdida de
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, med:.ante un disefio
apropiado del refuerzo necesario para torsién. .

La introduccién al tema de la distribucién de los esfuerzeos de
torsién debe iniciarse con el comportamiento eldstico basico de las
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares.
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsién son
componentes de rectangulos. Estas son normalmente, secciones -con
patines, tales como las vigas en T © en L. Aun cuando las secciones
circulares rara vez se consideran en la_construccién normal de
concreto, un comentario breve respecto. de estas secciones
circulares constituye una buena introduccién al comportamiento
torsional de otros tipos de secciones. M

En las secciones circulares, al n:l.vel el&st:.co, el esfuerzo
cortante es igual a la deformacién unitaria de <cortante
multiplicada per el modulo de cortante. Igual Tue en el caso de la
flexién, el esfuerzo es proporcional a su discancia al eje neutro
(esto es: el centro de la seccién circular) y es méximo en_las
fibras extremas. Si r es el radio del element., J =xr%/2; su
momento polar de inercia, y Vv el esfuerzo cortante el&stxco
debido a un momento de torsién elastico Te

-
wret

Vee = TTTTT (a)



cuando tiene lugar la deformacién en la barra circular, se
supone que el eje del cilindro circular permanece recto.
Todos los radios de una seccidén transversal también perma.necen
rectos (esto es: sin alabearse) Y gxran el mismo dngulo respecto al
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamjiento
plastico, el esfuerzo en el anillo plastico exterior se conserva.
constante, en tanto gue el esfuerzo en el nicleo interior permanece’.
elastico, como se muestra en la Fig.- 7.1.""Cuando toda la seccibn.
transversal se plastifica, b =0y el esfuerzo cortante

-

Vee = T R

donde v es el esfuerzo cortante no lmeal de.bldo a un momento de
torsioén donde el indice f denota falla.

En 1%5 secciones rectangulares, -el problema de la torsién es
considerablemente mis conmplicado. Las secciones planas originales
experimentan un alabeo debido al momento torsionante aplicado. Este
momento produce esfuerzos - cortantes axiales asi . como
circunferenciales, con valor cero en las esguinas de la seccién y
el centroide del rectédngulo, y valores maximes en la periferia al
centro de los lados, como se aprecia en la Fig.. 7.2. El esfuerzo
cortante torsional mdximo ocurriré& en los puntos medios A y B de la
mayor dimensién de la seccidn  transversal. Estas -complicaciones,
ademds del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son
ni homogéneas ni isdétropas, hacen dificil desarrollar formulaciones
matematicas exactas basadas en modelos fisicos tales como las .
ecuaciones (a) y (b) _para secciones circulares.

Por mias de 60 afios, el andlisis torsional de los elementos de
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clasica de la
elasticidad desarrollada a' través de formulaciones matem&ticas
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana "(St.
Venant), © (2) la teoria de la plasticidad representada por la
analogia con el montén de arena (Nadai). Ambas teorias fueron
esencialmente aplicadas al estado de torsién pura. Pero se
descubrié experimentalmente gque 1la teoria plastica .no. .es
enteramente sotisfactoria para la pred:.cc:.ém precisa del estado de
esfuerzos del concreto en torsién pura. Se encontrdé gque ‘el
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el. enfoque
plastico. Consecuentemente, casi todos los desarrollos de .la
torsidén aplicados al concreto ¥ el concreto -reforzado han _tenido
lugar en esta ultima direccién. . .

S SN S



7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCI_!BTO_BIHPLB

il

7.2.1 Torsién en los Materiales Eldsticos ' ST

En 1853 St. Venant presentd su solucidén al problema torsional
elidstico con alabeo debido a la torsién pura gue se desarrolla en
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostrdé el
significado fisico de 1las formulaciones matematicas mediante su
modelo de la analogia con la membrana. El1 modelo establece
relaciones particulares entre la superficie deformada de 1la
nmembrana cargada y la distribucién de los esfuerzos torsionantes’ en
una barra sujeta a momentos de torsién. La Fig. 7.3 muestra el
comportamiento de la analogia con la membrana para formas
rectangulares Y en L.

Para pequefias deformaciones, puede demostrarse que la ecuacién
diferencial de la superficie de la membrana deformada <tiene la
misma forma que .la ecuacidén gque determina la distribucién de
esfuerzos en la seccién transversal de la barra sujeta a esfuerzos
de torsién. En forma similar, se puede demostrar gque (1) la-
tangente a la linea de _contorno en un punto cualguiera de la
membrana deformada proporciona la direccién del esfuerzo cortante’
en la correspondiente seccidn transversal de la membrana real
sujeta a torsién; (2} 1la pendiente méxima de la membrana;en
cualquier punto es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de
torsién al que estd sujeto el miembro real es prOporc1onal al doble
del volumen bajo la membrana deformada.

Puede verse en las Figs. 7.2 Yy 7. 3b que el esfuerzo cortante
torsional es inversamente prcporc:Lonal a la distancia entre ;las -
lineas de contorno.. Mientras mas prodximas entre si se encuentren
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevande a la conclusidén antes
expresada gque el esfuerzo maximo de torsién ocurre al centro del
lado mayor del rectingule. De 1la analogia con la membrana, el
esfuerzo maximo tiene gque ser proporcional a la pendiente méas
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B. .

Si & = desplazamiento mdximo de la membrana a partlr de la
tangente en el punto A, entonces de los principies basicos de la
m~cadnica de la tecoria de St. Venant, : ‘_;.ﬁ*

5 = bG8 (7 1a)

-
LT Y

donde G es el modulo de’ cortante_ y 8 es el qnqulo de tors;an. Pero
Vi (max) ©S proporcional a la pendlente de la tangente, por tanto:

"‘"*'- f‘:‘:—‘:

= kybG ¢ - _«J‘?.lb)

-t

t(max)



donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante

T, es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o
_ Te & 2(2/3 8 bh) =k, #bh T -
o S — oL :
‘ 3 - . , ST g B,
Te = k;b°h6 . 5 (7 1) .

De las Ecs. 7.1b'y 7.1lc, _ = L h ) 1_.;!‘

T Top o
= _-EE ~ =20 S L. (7.14)

t 3 . T
(maX) ] ] J . _ R i ) i ) —

* ¥ .
El denominador kb°h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de
inercia J de la seccisn. La comparacicn de la Ec. 7.1d con la Ec.
(a) para la seccion circular muestra la SlmllltUd de las dos
expresiones, excepto gue el factor k de la ecuacion para la secciéin
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al
alabeo. lLa ecuacisn 7.14 puede simplificarse m s aun para quedar:

T, = . . . _ T

= —e—- L (7.2)

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo eﬁ,los
planos dentro de la seccién, tal come un rectdngulo concéntrico de
dimensiones x y y, donde x es el lado mds corto, de tal manera que:

_ _le_ S € T B

. F

Al usar el enfoque de la analogia con la membrana, es.iﬁﬁaféante'

notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a
otro a lo largo del mismo eje como AB en la Fig. 7.3, a causa deg la
pendiente cambiante de la membrana andloga, tornando largos 1los
cidlculos para el esfuerzo cortante torsional. e,

- 1

7.2.2 Torsién en los Materiales Plasticos

RN

Como se ha indicado antes, la analogia plastica del mantén de arena '

proporciona una mejor representacién del comportamlento de los
elementos fragiles, tales las vigas de concreto sujetas a ‘torsién

pura. El momento torsional es también proporcional al doble del- --
volumen bajo el montén y el esfuerzo cortante torsional maximo es . .../

proporcicnal a la pendiente del montdn de arena. La figura 7.4 es

una ilustracién bi y tridimensional del montdn de arena. El momento - -

torsionante T, en la Fig. 7.4d es proporcional al doble del volumen -
del montén rgctangular que se mnmuestra en las partes (b) y (¢).

También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montbn/

de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es




e

constante en el enfoqué de la analogia con el mont#sn de arena, con
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con la-

membrana. Esta caracteristica del montén de arena simplifica las. -

" soluciones considerablemente.

o - .
-
- FET R

T~y - oy L.

7.2.3. La Analogia del Monton de Arena Aplicada a 1as v;gas
en L y b

La mayoria de los elementos de concreto sujetds a torsién son

secciones con patines, mis comGnmente las vigas en L que comprenden
las vigas externas de un piso estructural. Se elige la viga en L de
la Fig. 7.5 para aplicar el enfogue del montén de arena plistice
para evaluar su capacidad al momento tor51onante Y los esfuerzus
cortantes a los gque estd ‘sujeta.

- E) montdn de arena se reparte en tres volimenes:

Vy = La piramide cque represegta una forma cuadrada de
la seccibn transversal = ylb w/3

V, = La porcién en pabellén del alma gue representa
una forma rectangular de la seccibébn transversal : BTN

= y b, (h - b,)/2 .

V5 = E1 pabelldn que representa el patin de la viga, .. ,
transfiriendo la parte PDI a NQM = y,he(b-b,)/2 ui

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los

montones arena; por consiguiente:

2
ylb W ylbw(h b,,) yzhf(b-b )
7, = 2 [-3--F + =2-Too--fs RS ] (7.4)
3 2 . 2
[ ’ ‘\WNE
También, el esfuerzo cortante torsional es proporc1onal a’ la
pendiente de los montones de arena; por lo tanto: T LT3 T
ST Coiriie
thw ._ - ) - _‘. - _“‘v -.3
yy = ==-- ) "‘-'(7-53) I.GaDD
2 : T LIS 3
= - . =T R . "l "L_i'. -
vthf - ‘ - R
Yy, = === ) (7.5b)
2 B
Substituyendo Yy Y Y, de las Ecs. "7.%5a y 7. Sb ‘en la Ec. 7.4;: se
obtiene: Ll DTN e s mndnad
< ." - s - B o - N
. ) ':- . w'-— - . .’;f-?t'ﬁ::.a oo 4.!;_
Tp T Do e f“ﬂnﬁg-
vt(max) === TTTTELTe T e (7.6)

(b2w15)(3h - by} +(h‘f12)(b = by) -

-
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Si tanto fl numerador como el denominador de la- Ec...7.6 se dividen
por (bwh)' y se arreglan los termmos, se obtJ.ene- o e

Co
. . .-

e dad Lt
2z - — o gmy - -

LELEEE -‘.-..L'-.. - . S S I

T h(bwh) | LTS e E e
- (7.7a) -
(1/6(3 =b,/h)] + X(he/bL)2(b/h =b,/h)

si se supone_que C. es el denominador en la Ec. 7.7ay
Jg = Ct(bwh)z, la Ec. 7.7a se convierte en

Ve (max) ©

Th o~ ROV

p - A linkes v oew . “: . _".
Vt(max) = == — - {7.7p) I

Je L -

v o e [p——
: - T

donde J. es el momento polar de inercia equivalente y una funcién -
de la forma de la seccién transversal de la viga. Nétese que la Ec.
7.7b es similar en forma a la Ec. 7.1d de la. analogia con la’
membrana, .excepto por los valores diferentes de los denominadores J
y Jg. Lla ecuacién puede de esa forma apl:.carse a secciones
rectangulares haciendo que hg = 0. -
También debe reconocerse gque el concreto no es un mater:.al
perfectamente plastlco, por consiguiente, -la resistencia real a la
torsién de la seccidén de concreto simple tiene un valor gque - yace
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montén
de arena. )
La ecuacién 7.7b puede establecerse de nuevo designando T, = -
como la resistencia nominal a la torsién del concreto simplg Y

T
c .
Ve (max) = Veer eR®pleando la termmologia del ACI, de tal manera que*
Te = kpb®hvee o (resa) T
Te = KpXPY¥Vee (1 8b)

donde x es la menor dimensién de la seccidn rectangular.

El extenso trabajo de Hsu y confirmado por otros, * ha
establecido que k, se puede tomar igual a 1/3. Este valor .se- ,
origindé en la lnvestlgacxén de la teoria de la flexién oblicua del. .
concrero simple. También se establecié que 1.59VI’. se puiede”
considerar comeo el valor limite de la resistencia a la torsién pura
de un miembro sin refuerzo a la torsidén. Utilizando un factor de
reducc:.on de 2.5 para la carga torsmnal en la primera grieta, Vee
= 0.6 ‘el € introduciendo ko =1/3 en la Ec. 7.8, -resulta .

Tc = 0-21\/f'c x y . (7.9) K -'3';:.1~
donde x es el lado mds corto de la seccién rectangular. El alte ..
factor de reduccién de 2.5 tiene por objeto.compensar . algun efecto . "
de los momentos flexionantes gque pudiese estar presente, el e

S§1 la seccién transversal es en T o en L, el &rea se puede
descomponer en rectingulos, como en la Flg 7.6, tal que

T = 0.20/FTmay T T e (7 9B) gt 0D
. . A -,‘g‘j]‘.u‘; :JA}:..T . ‘f.l..,r',,,:»
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7.3 TORSION EN LOS 'LOS - ELEMENTOS DE .CONCRETO REFORZADO o

id SRR . - - -
I £ 55 S - -

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la tor516n sin estar
acompafiada por la flexidn y: el cortante. Los parrafos. precedentes

deberdn proporcionar un antecedente suflczente de la-conzribucién

del concreto - simple en la seccién,”” en lo que - concierne .a. - que

fuerzas; de torsién, axiales, de cortante, o . de flexxén.':La
capacidad del concreto simple para resistir la torsién cuando esté
combinada con otras cargas podria, ‘en muches casos,” Sser Wenor a
cuando resxste solo, los. mismos nomentos factorlzados de tors;én

M T ] -~

externa. : i e e PR

La lncluslon de . refuerzo longltudlnal y transversal para
resistir parte de los momentos torsionantes;’ introduce un .nuevc
elemento en el con]unto de-- fuerzas y momentos gue .actiéan en .la

seccidén. Si - Co Lt g omm T ce

- ) 37 T 'f'-""v‘-"- - h . S

Tp = 12 resistencia tor51onal nominal total requerlda "

de la seccién 1nc1uyendo el refuerzo : .

- T ‘.1.

T, = la resxstencxa torsxonal nomlnal del concreto v
simple et °

T, = la resistencia torsional del refuerzo - .. ,

- - T - e ..,\'x

. .. ) N -ty

Entonces . L _ Ly

. Tqa = Te + Tg o ' “(7.10a) -~

Tg =Tqp =T " . .7 - -—(7 103)

Con objeto de estudiar 1la contribucién de 1as varillas
longitudinales de acero de tal manera que T, pueda evaluarse, se
tiene gque analizar el sistema de fuerzas gue actdan en. ‘las
secciones transversales alabeadas del elemento estructural. en e’
estado 1limite de falla. Béasicamente, en la actualldad hay de-s
caminos aceptables: . _ cendih

o

1. La teoria de la flexidn oblicua, gque se basa en el enfo&ue ¢z
la deformacidén plana para las sacciones planas sujetas a flexién y

torsién. - N e e R .7
- : N B R T
tin.,

2. La teoria de la analogia con la armadura ¥ “su- extens;én comc

teoria del campo ‘de la compresidn..Se aplica a 'los- estribos: para
torsidn, una analogia con la armadura modificada - comparab1e~a la

utilizada en el disefio de los estribos para cortante. " "’ "¥ail
| ‘_._,p”‘ ‘.. el ol antt

] _‘:,_4{‘ oLl S ¥ 3
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7.3.1 La Teoria de la Flexién Oblicua

- .

Esta teoria considera en detalle -el 'desempefio  de deformaciér

interno de la serie de superficies transversalmente alabeadas a lc
largo de .la vViga. Inicialmente propuesta. por Lessig, .2a tenidc
contribuciones subsecuentes de celllns, Hsu, . Zia, Gesund, Mattock,

y Elfgren, entre los diversos lnvestlgadores en este camco. T.T.C. -

Hsu hizo una contribucién experimental importante  para -el
desarrollo de la teoria de la flexxon oblicua tal como se encuentra
en la actualidad. Vi L. ~ e -
En su reciente libro (Ref. 7.12)," Hsu detalla el desarrc‘lo de 1la
teoria de la torsién aplicada a las estructuras de ‘concreto y de
cémo la teorfia de la flexién oblicua formdé  las bases de las
actuales disposiciones para la torsién del reglamentc "ACI. la
complejidad del problema torsional puede permitir-en este libro de
texto, tan sblo el siguiente breve comentario.

La superficie de falla de la seccién transversal nor—al de una
viga sujeta al momento flexionante , Permanece plana cespués de
flexionarse, como sSe muestra en la Fig. 7.7a. Si el comento  de
torsién T, se aplica también, excediendo la capacidzad de la
seccidén, se desarrollan grietas '‘en los tres lados de 1a seccién
transversal de la viga y esfuerzos de compresién en porciones del
cuarto lade a lo large de la viga. Al continuar la carga torsional
al estado limite en la falla, resulta una superficie cblicua da
falla, debida a la combinacidén de los momentos; el torsicnante T
el flexionante M,. El eje neutro de la superficie oblicua y el are-
sombreada en la Fig. 7.7b gue denota la zona de compra2sién, nz
continuardn rectos, sino gue subtienden un dngulo & variacle con el
plano original de la seccidédn transversal.

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudinaZes ni los
estribos cerrados dan una contribucidén apreciable a la rigidez
torsionante de la seccién. En la etapa de carga posterior a.
agrietamiento se reduce la rigidez de 1la seccién, pero se
incrementa . considerablemente su - resistencia - a . la. torsién,
dependiendo de la cantidad y la distribucién, tanto de las varillas
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarsg,que
sélo puede lograrse una poca resistencia torsional adicional-a l=2
capacidad del concreto simple en la viga, a menos que se enpleeﬁ
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales.

La teoria de la flexién oblicua idealiza la zona de ompre5161
considerdndola de un peralte uniforme. S5upone Que las grietas en
las restantes tres caras de la Seccién transversal estin separadas

uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportands .

las fuerzas de tensidén en las grietas y las varillas longltudinales
resistiendo el cortante a través de accién de espica con el

concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actdan ‘en el plano .
flexionado oblicuamente. E1 poligono de la, Fig. "7.2b"“da 1la.
resistencia al cortante Fe del concreto,- la_ fuerza T”J‘de las -

varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresxén,
y el bloque de la fuerza normal de compresién Ce-
El momento torsionante T. de la fuerza cortante res-stente F e

Y IR
e 5

5

generada por el &rea sombreada del bloque de compresxén en la Fig._ 3

7.8Ba, es por lo tanto:
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oIS,

. . . e . .
. Sk ;,‘_> .-
F : et .. ;

. c - . :ﬁn N
T = —e—se= x su brazo respecto a 1as fuerzas Fy, .en"la '~ ™"
cos 45° - SN Flg- 783 - Lol
. - - ) " . - . ! - . s “;"r.
T Ae Totw L Tuive
o - eI -
= JZ F (0. ax) . '?.Z- (1. 11a)

en que x es el lado mds corto de la v1ga. Pruebas extensas (Refs.
7.9 v 7. 12) para evaluar F. en términos del esfuerzo interno en el

concreto, , Y las constantes torsionales geométrxcas de la
seccién, kzx Y, ilevaron a la expre516n R . - .
2.4 v o s eE L - ‘-1:.‘1,_
Tc = —— y J c ) oo T, e . (7: llb):_j
fx- . . Do ey - .. [
Las fuerzas de espiga Fy ‘se suponen proporc;onalesta ias
dreas de la seccién transversal dg estas varillas. Si se establece

'una relacidén entre la_ proporc16n de la resistencia dada. por lYas
fuerzas de espiga F y la resistencia torsional de las fuerzas
Fe de los anillos, fos m mentos torszonantes serdn las sumas o

e
g-—.n.

- wg_ PR,
- Fv(%xl) ’. :Fx( ZYO) ] :Fyt%xo) r - Tl(}'x ) e . #

Las dimensiones X, Y ¥y, son, respectlvamente, la ‘menor y la mafbr'

dimensién centro a centro de los estribes rectangulares cerrados; ¥y
las dimensiones X, Y y, son las correspondientes dimensiones centro
a centro de las varlflas longitudinales en las esquinas-.de. los
estribos. La expresién resultante para la resistencia torsionhl.
T., suministrada por los anillos y el acero longltudlnal .en, la
seccidén rectangular, es .

X1Y1Ae £ ~ ~
1719¢ y _ T
Tg = dl ———————— I (7 12) PN
5 - - . . ‘_"K 1\):%,9*_\
donde ®y = 0.66 + 0.33y,/Xs,. de tal manera que el momento

torsionante nominal de resxstenc;a, es T = T + T o]

P g Jirress

2.4 Yy XyYiA £ A
T, = -=- xzny' + (0.66 + 0. 33*5) -3-553--- (7.33) -
Ix Xy s
R SN ke

e T
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7.3.2 La Teoria de la Analogia con la Armadura en el Bspacio o

Tk

.Esta teoria originalmente fue desarrollada por.. Ramsch y més :arde.A

expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu,




Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento. posterior ' fue
introducido por Collins y. Mitchell (Ref. 7.11) como una teoria del
campo de compresién. La analogia con la armadura en-el -espacio es
una extensién del modelo usado en el disefic de los estribos que
resisten cortante, en la gue las grietas de tensidén diagonal, una
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas por los-estribos.

A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida
al momento de torsién, se utiliza como miembros a tensién diagonal,
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fajas
idealizadas de concreto a 45° entre las grietas se utilizan come
los miembros a compresién, como se muestra enm la Fig. 7.9. -

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta
en torsién en forma similar a un.cajén de paredes delgadas con un
flujo de cortante constante en la seccidn transversal de la pared,
produciende un momento torsionante constante. El uso de secciones
huecas en las paredes en vez de sdlidas, demostrd que se obtiene
esencialmente el mismo momento torsionante Gltimo, siempre gue las
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusién sale a relucir 2
partir de los ensayes gque han mostrado que la resistencia a la
torsién de las secciones sdlidas estd compuesta de la resistencia
de la jaula de estribos cerrados, que consisten de barras
longitudinales y estribos cerrados, y 1los idealizados puntales =2
compresién inclinados—de concreto en el plano de las paredes de la
jaula. Los puntales a compresién son las fajas inclinadas de
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9. )

El reglamento CEB-FIP se basa en el modelo de la armadura en .
el espacio. En este cdédigo, el espesor efectivo de la viga hueca se -
toma como 1/6 D,, donde D, es el didmetro del circulo inscrito en
el rectéangulo que conecta las varillas longitudinales de_ .las
esguinas, o sea, D, = x, en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia
del nicleo no afecta la resistencia en torsién de tales mieambros,
de ahi la aceptacidon del enfoque de la analogia cen la armadurz
espacial basada en secciones huecas. LT s

Si el flujo de cortante en las paredes de la secclon en cajérn
es 7t, donde 7 es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensién
en cada varilla longitudinal en 1las esqu;nas, la ecuacién del
equilibrio de fuerzas seria . ’

7tX g rty, .
4F = 2 =——w= 4+ 2 m———— (7.14) -
tan o fan o S

- — -
)-V ~o e

Y los momentos debideos a las fuerzas del flujo de ‘cortante serian T ﬁ

=7’tycxo +7tx oo ot . (7.15) . ~ a
Si Ay, es el area de la seccién transversal del estrxbo, y f es la '~
resistencia de fluencia del estribo con separacxén a una dlgtanCLa -

s, entonces

Atfy = ?%ts tan ¢
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También, si A; es el .drea total ~de las cuatro varillas
1ong1tud1nales en las esqulnas, Lo f?~‘w; ST

i -

F =% Alfy‘ v (7-16b)

Resolviendo las Ecs. (1.14)L.(7.1§), Y (7.;§§), se llega a

| A E £
Th = 2XgY, V YAt ! . . {(7.17)
28 (%Xg + Yg)

E

Para el caso de volmenes iguales de acero longitudinal y estribos
transversales ‘(esto es: ® = 45°) el momento torsionante de
resistencia T, en la falla, seria -
- Atfyi el T N C .‘ _.
Tn = 2 =25 XY A RN (:.18)
S;« .. i s v -

[ — P . -
- o a Lot -

Noétese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrnllada para. la
teoria de la flexidn oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada :por
la teoria de la analogia con la armadura espacial. o

7.4 DESEMPENO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE
TORSION, CORTANTE Y FLEXION - _ -

. -

7.4.1 Torsidén y Cortante COmbinados

Hasta ahora, esta discusién ha presentado el mecanxsmo res;stente
interno y las fuerzas acompailantes, momentos y esfuerzos en el
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural
unidimensional est& sujeto a momentos torsionantes. Cuando la
torsién externa esta acompafada por cortante externo, la mnisma
seccibébn estd sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto
combinado de los dos tipos de cargas al interactuar una con otra.

La resistencia de una viga a la torsién y co:tarte combinados es
menor gue su resistencia a alguno de estos dos pardmetros actuando
solos. Consecuentemente, Se torna necesaria »na relacién de ..
interaccién en una wmwanera similar a la desa‘rollada para la -
combinacién de la flexién y Jla carga axial, discutida en el -
Capitulo 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresién nc
dimensional de interaccién que relaciona la torsién al cortante:

- . - . .t
- - = - M

1. Miembro sin acero en el alma:

/ Tc vc B TN S - ‘ -l
( S-S (7.15a) T

rr-»1
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T. Y Vo son la torsién ¥ el cortante nominal exterrnos.cuande
actuan s;multaneamente. Tep Y Voo 'SOn los: valores noninales
para la torsién -y el cortante cuando cada uwno~ actua

separadamente. I

B,

2. Miembros reforzadés, para la combinacién- de tors_ién"y cortante:

ER
bl SRS

- —

’ 2 -a,:. 2 . -

Tn . Vn _,‘ - * R

-—— - -+ - e - é 1.0 (7-19b)
Tho Vno

Tn, ¥ Vp representan las" res:.stenc:Las nom:.nales de <torsién ¥
cortante para resistir T, y'V, cuando actdan simulténeamente.

= T. + T. representa la resistencia torsional ncaoinal del
a?ma reforzada cuando la torsién pura actiGa so.a en la
seccidn; + V. representa la resistencia nominal al
cortante def alma reforzada- cuando el cortante solo actda en
la seccién. La ecuacién 7.19a se puede anotar de nueve
utilizando el valor aproxlmado de T_. de J.a Ec. 7.110 y V. de
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar.

T - 2 v, 2
N et R D < 1.0 (7.20)
0.220ds/_ T x'y 0.5/T7 bd [T oo | )

-....,,; Foe

En el caso del alma reforzada sujeta a torsién y cortante
combinades, tiene gue establecerse un limite superior para T ne
Yy v para asegurar gue el refuerzo del alma fluya en el
estado limite de falla. Con base en los resultados de ensayes,

%2y S

L § I

Tno § 3.2J87¢ === Y Vpo f.z'sz' :

k) S s

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma eh._ " *“53;’:’:
In o v N
el B L-1.0 . CET(r.2ny
L' &XY 2.7Vf'c b d = . o ‘::;:-:;.

= - - —_—— —

Al comparar las Ecs. 7.20 y 7.21 puede verse que T, = JST . E2 ¢
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requer;r que R

Ty £ 4T¢ R E A N b 22)_ ':-*fti-'

1

pues de otra manera, la seccidén deber& incrementarse. - - . .50




7.4.2 Torsién y Flexidén Combinadas

cuando la flexién actla simulténeamente con la- torsién, la
capacidad a la flexién de la seccidn se reduce dristicamente. Como
resultado, el agrletamlento debids: al . esfuerze cortante torsional
se genera 2 niveles bajos de 'la carga. La figura 7.llc muestra el
vector resultante R, para los momentos de flexidén y torsién
combinados gque provocan el alabeo de la seccxén, como ‘se muestra en
la Fig. 7.7b. e ST

De manera similar al caso de la tor516n Yy el’ cortante
combinades, se establece una relacidén de interaccién relacionando
la torsién con la flexién. cuando ambas actian simulténeamente.
Tiene que suponerse gue 1la seccxén estd reforzada con acero de
compresién y de tensidn. e e :

“,.-4'., . - s ‘e

Se pueden ‘desarrollar dos casos para los cuales son apllcables
las 51gu1entes expreszones de lnteraccxon.

- omoLI .

1. Cuandoc fluye el acero de ten516n en la zona de tensxén,fl

-

2 .- .
T .- - K.n " - - - VR
n - , .
=== = rf{l - -—=- . (7.23a)
Tno Mho o
2. Cuando ocurre la fluencia de tensién en la zona de f‘exlén de
compresién, . . .““;
2 ’ .y
T M,
n }
——— = 1 4 L m—— _ (7. 23b)
. Tno . MnO ) ; T
donde T, = momento nominal torsxonal resxstente eqlvalente a T o
Tno = resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando
actda sola la torsidn pura T
M, = momento nominal resistente a flexlén /o o
Mo = resistencia nominal a la flexidén cuando ésta actﬁa sola
At o o
- -—-Z- R -7 e 7 ; TR
’ ’ : S LA
Alsty _ .
7.4.3 Flexidén, Cortante y Torsién.Combinadas . . . - CEAENT

Una combinacién de estos tres parametros resulta en una ‘superficie
tridimensional de interaccién. El alcance del 7libro 1limita 1la
posibilidad de una discusién profunda. La expresxén aplicable

resulta de la superposicién del efecto de la torsién y el cortante_V:

combinados con el efecto de la flexidén y la torsién combinadas a
partir de los dos casos de interzzcién de las Secciones 7.4.1 Yy
7.4.2. E1l ACI requiere (1) el c&.culo del acero transversal en el
alma, para cortante; adicionadndolo al acero transversal en el alma
calculado para torsidn; y (2) el cilculc de acere longitudinal para.
torsidn, adicionandolo al acero de tensidn para flexién, pero



‘distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccién

transversal. o mteen S . i

7.5 DISENO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBINACION
DE TORSION, .FLEXION Y CORTANTE - _ .

+

7.5. 1 Desempeiic 'rors:Lonal de las Estructuras o o

. t .
il

LTIy

El momento de torsidn que actGa en un cierto componente estructura.
tal como una viga de orilla se puede calcular utilizande 1los
procedimientos normales del andlisis estructural. El disefio de un
componente .en particular .necesita basarse en el estado limite de
falla. Por consiguiente, el comportamiento no lineal de un sistema
estructural después del agrietamiento torsicnal se debe identifjcar
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribucié=z
de los esfuerzos de -torsidén. a : otros. miembros después del
agrietamiento, y (2) la redistribucién de los esfuerzos y momentcs
torsionantes después del agrietamiento para gue tenga efecto 1la
compatibilidad de  deformacién entre  los wmiembros (ue ss
intersectan. o - - :

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsién en las vigas
estdticamente determinadas - se pueden - evaluar de las solas
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un disefis
para el momento total factorizado exterior de torsién, ya que no es
posible 1la redistribucién de los esfuerzos torsionantes. Ccn
frecuencia a este estado se le llama torsidén de equilibrio. Un=z

viga de orilla que soperta una marguesina en voladizo, como en l=.

Fig. 7.13, es un ejemplo de ello.

La viga de orilla tiene gque disefiarse para que resista 1l=2
totalidad del momento externo factorizado de torsién debido a 1=
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experizentard u-
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las
condiciones de eqguilibrio de las fuerzas y ‘los momentos quse
resultan de la gran torsién exterior. ' :

En los sistemas estdticamente indeterminadocs, las sunosm:.ones
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones
en las uniones, y la redistribucién de los esf:ierzos pueden afectar
los esfuerzos resultantes, 1llevando a una Treduccién de lecs
esfuerzos resultantes de cortante torsiona’. Se permite una
reduccién en el valor del momento factorizado que se utiliza en el
disefio del miembro, si parte de«este momentc se puede redistribui=
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite un
momento torsional factorizade mdximo en la secc:.én critxca d 2
partir del pafio de los apoyos: : . R

- o [
LR

Ty = O\WE/ o === )7 P e -~?=‘i’"-(7 24)

7
R L3 )
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= +
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El hacer caso omiso del efecto total de .la torsién externa
total en "este caso, no conduce de hecho, a :la .falla .de la
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento
excesivo si o(-ff_" Zx%y/3) es de un valor considerablemente menor

al momento real factorlzado de torsién. En la Fig. 7.14 puede verse

-

un ejemplo de la torsiodn de compatlbllldad. -

Las vigas B apllcan momentos de’ tor516n T, en las secciones 1
y 2 de la viga de orilla AB en la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B, deterzinan
las magnitudes de la rotacién en las juntas de interseccién 1 y 2.
A causa de 1la continuidad y 1la ‘accién en dos direcciones, los
momentos extremos de las vigas B, en sus intersecciones con la viga
de orilla AB, no se trasmitirén %otalmente como momentos de torsién
a las columnas de apoyo A y B.  Se Teduciré&n en forma importante ya
gque las redistribuciones de momentos resultan en-una transferencia
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 Yy
2 a3y 4, asi como al centro de los claros de las vigas B,. T, en
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sec-xén
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partlr de
la Ec. 7.24.

]

L
—
7

]

Ty

Si el momento torsicnante factorizado real debido a las vigas
B, es menor que el dado por la Ec. 7.24, la viga se ‘tiene gque
disefar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de
torsién se desprecian, si

T, < ©(0.13Jt7_ Zx%y) (7.25)
Cuando el momento torsionante factorizado T,y excede ¢(0.13
Jf’c), el Reglamento ACI requiere que el alma de concrete simple se
disefie en secciones para

0 :»Jf'c bwd
vc T e e A S G W (7.263)
J1o+ ["-5Ct(Tu/Vu] S v,
Y _ R T ARk b S
0.21{f'_ Z x% S
Tc —————————————————— R (7-25b)

Y1 + (0.4, /C. T, )2

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan’ de 1a - ‘Ec. 7.20
suponiendo gque el cociente del momento torsionante respecto a la

- - A

fuerza cortante permanece constante a través de la historia de
carga. Cuando se toma en cuenta la contribucién del refuerzo para -
torsién, el ACI limita la fuerza de torsién T, resistida por el =

aceroc a un valor gue no exceda 4T como se ve en la Ec. 7.22.

- -
T A=

cl

‘- f e

3

LS



7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsiém ' T e
Como se indica en la Seccién 7.3.1, “sblo se “puede: lcgrar una
importante resistencia‘ adicional ‘a la torsién debida al refuerzc
para torsién, si se’ -emplean.. tanto  estribes como varillas
longitudinales. En forma ideal, deberan colocarse veclimenes jiguales
de acero tanto de estribos cerrados como @ de varillas
longitudinales, de tal manera due_ ambos-participen por icual para
resistir 10s momentos de torsién.” Este principio es la base de las
expresiones de ACI para disefiar el acero torsional en el alma, .Si s
es la separacidén de los estribos, A, es el area total del acero de
las varillas longitudinales de la seccién transversal, y A, es la
seccién transversal de una rama del estribo, donde las dinensiones
del estribo son .x; -en la direccidn corta 'y y; en la direccién

larga, entonces: .

F—

2R, (X, + ¥p) ='Ays - T (7.27a)
de tal manera que o l‘ o YL i
AlS N
28, = --—F--—- (7.27b)
. X) + ¥y

Por tanto, el aceroc torsional total en el alma, incluyende
tanto los estrlbos cerrados como las varillas longltudlnales de las -~
Ecs 7.27a y 7.27b, se convierte en . .

’ Als '_ E * D
Atotal = 2Ag + --moo-- ' (7.282)
X3 vY
Pero, de la Ec. 7.12
Tss : .WHT :
= mm—teeen : o (7..28b)
“1"1Y1f1 :

donde &, = 0.66 + 0. 33y, /x < 1.5 Y Tg es el momento torsionante”
resistente del acero torsxonante del alma. Si T es la resistenciz”

torsional nominal del concreto szmple en el alma, - , oo
= Tq = T¢ - (7.29) .i‘?
De la Ec. 7.27b, y empleando la expresién de ACI para A, para la fﬁ
torsién y el cortante combinados, donde ‘ o

. O N P J‘“ . o

) 14 X s .:@6 £% - £p v BAfioepR i

2% = e an e - —-—--l-——---- Ny L f\_';f:?i_?:j -

£, Ty + VuJBCt EEILLT snass
' L INPEE | TZ"? -

el refuerzo torsional longitudinal se puede” expresar como"k




T oot a.":’__:.f-,:.
P AT D m '
) 28 X s T ) x, Xy
u- 1 1
Ap = ( """"""""" - ,2&) ————e—s ~(7.30)
) fy' Tu + Vu[3C£ ls ) .
donde C. = Db d/Z:x y El término 25; en 1a .Ec.- 7.30 no- puede ser

menor que 3. g b,s/f,,, puesto que éste valor es el minimo 2A, para
gque los estrlbos t sxonales sean efectivos. En la ref. 7.12 se
presenta una discusién completa Yy una derivacién detallada de la
Ec. 7.30.

Puede compensarse una reduccién en los estribos mediante un
incremento en el acerc longitudinal siempre gque el volumen del
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separacién s de
los estribos es pequefa, de tal mpanera que 2A, sea
considerablemente mayor gque el valer minimo 3.5b, S/f no es poco
comin que A; de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, “de é%l manera que
se invogue A, minimo de .la Ec. 7.27a para vol(menes iguales de
estribos y varillas longitudinales; esto es:

A; = 2A, ==----% (7.31)

El &rea total A, de los estribos cerrados para la torsién y
cortante combinados se convierte en

A, 3.5b.s N
Ayt = _f‘.‘ - p_“i > N (7.32)

7.5.3 Procedimiento de disefio para la Torsién y Cortante Combinades

Lo gue sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos

para el disefio. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo ‘que

describe la secuencia de las operaciones en forma gréafica.

1. Clasifique si 1la torsién aplicada es torsidn de
equilibrio © de compatibilidad. Determine 1la seccién
critica Y calcule el momento tcrsionante factorizado Ty
La seccién critica se toma a2 una d15tanc1a d del_pafio del
apoyo. Si T, es menor que o(0.13VE’_ Ix%y), se pueden
despreciar los efectos de la torsién.

2. Calcule la resistencia nominal torsional T. del alma de
concreto simple:

Lo

o.zlff'czgz‘y" R

-

1 + (0.4V,/C.T,)

donde C, = b d/Zx y. Los miembros sujetos a una tensién
axial 1mportante se pueden disefiar para un valor de Te



gue sé multiplica por (1 + Nu/35 Ag), en que N, es
negativa para tensién.

Verifique si T, excede oT.. Si no es asf, desprecie el
efecto torsionante. S5i asl ocurre, calcule el valor T_ de
esa porcién del momento torsionante que seri resisfida
por el refuerzo de acero. Para torsién de egquilibrio

Ts = Tp -'Téx e o

g . - -
LI - ~. .

Para torsidn de compatibilidad

.- O + - ae .

17 Ix%y AR
Tg = =motoemet - Te = 6 ..Tg =Ty =T

c

PN
-

la que sea menor. El valor de T, tienme gue ser .al menos
equivalente a T,/e. Si Tg > AT, incremente el tamafio de
la seccién. ' ST e e

Seleccione los estribos cerrados gQue se empleardn como
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No.
3 como minimoe (9.5 mm. de didmetro). Si s es una
separacién constante de los estribos, calcule el A&rea de
una rama del estribo para torsidn, para la separacién
unitaria: p - )

«1%,Y, Ly

-

s - o g
e b

Calcule el refuerzo A, requerido para cortante por unidad
de espaciamiento en una seccién transversal. V. es la
fuerza cortante exterior factorizada en 1la seccidén
critica, V. es la resistencia nominal al cortante del
concreto en el ama, y Vg, es la fuerza cortante que
resisten los estribos: o .

A, Vg - cu
. ‘ Ce R
s 'Yd -
donde Vg, = V, = V_, Y _ - . .
0.5/t b,d - :
VC = —zg=occooocomoocoo oo .

S+ 125G (Ty/V) 12 s
- Lt . - vn-_’_:‘:‘ i ;..
El valor de V, tiene que ser cuando menos igual a.v, /e.
Obtenga el area total A,, de los estribos cerrados para
torsién y cortante, y disefie los estribos de tal manera.
que .

)
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£
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T
A
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Calcule el area A; del refuerzo longztudlnal reque*lda‘

5.
para torsién, donde T T
-0 X +,Y . Tz T . s
. 1l 1
Ay = 2”p -F----t -I e
Cea . st-‘
o - - - P EL e EN
2Bxs Ta X, + Y
A —( --------------- -2 ) M -
fy Ty + Vu/3Ct A -3 - B
la que sea mayor. A; calculada’ empleando ' la. segunda
expresién no neces;ta ser mayor a
‘ 28xs T, - 3.5b,5,X, + Y -
u - W 1l 1 -
S G N e oy .
Ey Tyt Vuf3C . /s
6. Arregle ' el refuerzo utilizandé‘ las. siguientes

directrices: : - -

(a}

(b)

(<)
(4}

(e)

La separacibn s de los estribos cerrados debera ser
mener a (x1 + yl)/4 o 30 cm

Las varillas longitudinales deberan guedar a
separaciones iguales alrededor del.perimetro de los
estribos cerrados. La distancia entre las varillas
debera ser menor a 30 cm. Yy Cuando menos una
varilla longitudinal debera colocarse en cada
esquina.

La resistencia a la fluencia del rgfuerzo para
torsién no excederd de 4,200 kg/cm“ .

Los estribos que se usen para refuerzo de torsién
deberén anclarse a través de una distancia d desde
las fibras extremas en compresién. Los anillos
cerrados con ganchos en los estribos logran este-:’
efecto.

E' v fuerzo para torsién se suministraria -al menos
tna Jdistancia (d + b} més allad del punto requerido
tedricamente, con objeto de cubrir cualesquier
esfrerzos cortantes excesivos potenciales.

s - . -
R -2 S ! -

7.5.4 Ejemplo 7.1: Disedo del Refuerzo en el Alma para la
Torsidén y el Cortante Combinados en una seccidén en T

Una viga de seccidén en T tiene las dimensiones geométricas gque
se muestran en la Fig. 7.16. En la seccién critica-actla.una
fuerza cortante externa factorizada, gque tiene un valor de Vv,
= 6,800 kg. Estd sujeta a los siguientes momentos de torsidn:
{a) momento exterior <torsionante factorizado  de equilibrio

Tu

= 570,000 kg.cm; .
(b) de compatibilidad factorizado, ~ - =<7 Tu = 86,200 kg.cm; ...

Y {c) de compatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm.

L3

- e
- ey d =t




Dados: . oy eer '
Refuerzo para f exlén As = 23 4 cmz w7 :“T.:,H
f’c = 280 kg/cm“,_concreto de peso 'normal’’ R

fy = 4,200 kg/cm® .. ...

%4 J

£

"
L ‘e,

Disefio del refuerzo en el alma necesario para esta seccién.

Solucién no : R e AT
. 4 Cn s L
(a) Torsién de equilibrio: =~ ~ : -

Momento torsional factorizado (Paso 1) .

- e

Dado el momento tor51onal de equlllbrlo ='570,000 kg-cm.
La totalidad del momento de tors;on debe tomarse en cuenta
para el disefio. De la Fig. 7.16: . ._

Tx2y = 352 x 65-+ 2(102 x 30) = 79,500 cm3

Tl 4 T
* -

©(0.13VE7 . Ix2y) =
= 0.85 x 0.13 X 280 x 79,500 = 146, 997 kg-cm < Tu

Por consiguiente, se deben colocar estrivos ~~

Disefio de estribos cerrados para torsién.(Paso 2)

T, 570,000 "~ "7 _ . " "ot
Tn = == 2 ====== = 670,588 kg-cm
(] 0.85 )
0 ZlJf’ Zx°y
Tc = =—momm—mmmmmem e o

1+ (0.4V /C.T)

Supdngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, yd = 60 ~ 5 = 55 cnm

b, d 35 % 55 . R

Suponga también gue tanto T, como V. son constantes’ para todos los-

propésitos practicos al centro del éiaro dela v1ga. R -
, CETL ALl :
Tg = Tp - Tc = 670,588 - 274,089 kg-cm. j"U e =

L I
- iy o




) . Tae 2
%, =35 -2(2.5 + 0.64).= 28.73, cm .,
y; = 60 - 2(2.5 + 0.64) = 53.72 cm TETTAd pmiatoe g,
®, = 0.66 + 0.33(53.72/28.73) = 1.28 < 1.5
[ S A
Emplée €, = 1.28 T snome oy
= T_- U 396,499 .., .. .
ﬁE —-c - —a-s-Zlio- =70.048 cm?/cm/1 rama
s g% XYy 4,200(1. 28)38 73(53 )
Disefio de los estribos para cortante (paso J) T SR
0.5/ b,d 0.5/280(35)55
VC =& mm—rw—ercctca s er - Y ey Y e
h = (2. SCt(Tu/Vu)] /1 + [2-5(0. 024)570 000/6,800]2
= 3,141 kg : e L LT
6,800 ‘ -
Vg =V = Vo= ---—--3,141,= 4,859 kg
0 85 - RN
Ay v 4,859 - T
A S = 0.021 cmzlcm/dos ramas - '’
s s 4,200(55) .

Estribos cerrados para torsién‘y cortante combinados (Paso 4)

Ave 22 Ay IR
= = ==l 4+ —= = 2(0. 043) +.0.021 = 0.117 cm?/cm/ 2 ramas .
s s s R - &

Pruébese con estribos cerrados d31 No. 3 (9 5 mm de diametro). El 2
area para las dos ramas = 1.42 cm -

s . Lo

drea de la secién transversal del cst‘ibo_- 1.42

G T e o - - — = -
-Ayy /s requerida . - 0.117
= 12.1 cm e - . e .o
X+ yl 28.737+ 53.72 R
separacién maxima permisible, Sp,, = ===-svx = = - L
) : P S 'V*“*” ‘4 £
A O T+
.= 20.6 cm > 12.1 ‘emEMEaT
Flensa. sy
TN —e b SRS
Utilice estribos cerrados del # 3 @ 12 cm c. a‘git U osooh
. - .';_\'?
- T .3 s
Wy or ::: K :.:.-’: :; -E:’ __"':"':" ’f::'i';:‘:: ‘:‘E
- BLEDUL 3oL ® nd




3.5b s 3.5(35)12

Area minima de estribos requerlda— Av * 23t~= TTE Lt a0e
STl Rt 25,200
' = 0.35 cmz < 1. 42 cm?® .
- IR ffuﬁs\: e FIL N e -

- ke oo i o

Area proporciocnada = 1.42 > 0.35 cn T

e

[t
;;t:

Disefio del acero long1tud1na1 para torsidn {Paso 5)

—— - e
= - - P

Xy + yl Cea TG ' .
Ay = 2B, =S----s 2(0. 048)(28 73 + 53 720) = 7.92 cnm
s i-?-:;:-.':,.'_ i A *:‘:"'n:;:,..‘." , . :
También: s T -
28xs T, Ky Yy .
Al = ( ------------- - 2 ---- s -
fy Ty + Vyu/3C¢ 3,

(O substituyendo 3.5bys/fy por'ZAt,-aquélia,qqe controle):

3.5b,s >
------ = 0.35 cm® < 2A = 2(0.048)12 = 1.15 cm
£, e e R
Use 2A, = 1.15 cm?. Por consiguiente: ; -
28(35)12 570,000 C o, “28.73 % 53,72 %40
Al=( -------------------------- - l- 15) ------------- =
4,200 6,800 - ".fg,' N e
570,000 + ==—===—v . _ #
3(0.024) -
= 8.12 cm? > 7.92 cm® L Lo s
Por lo tun.o, coldguese Ay = 8.12 cm2 C i '“153

- .,

Distribuciér. de las varillas 1onqxtud1nales de torsién
El area del refuerzo longitudinal a distribuir es 38.12. cmz.‘”

supéngase que % A; se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas parg flexién.';
El &rea reguerida en cada esguina es = §. 12/4 = 2.03cm frea .
requerida en cada costado vertical es también % A, = 2. 03 cn a.r
-una separacién no mayor de 30 cm. ¢ a c. Coléguense 2 varillas de1ﬁﬁ
No. 4 en cada zona. : e
Al -7 M o T - ; v e N

Al centro del claro ZAS = ==+ Ag = 2. 03 % 23.4%="25.43 en?

4 -

Coléquense 5 vars. del #8 en la zona de tensién; Ag = 25.33 cm? T
La figura muestra la geometria de la seccién transversal. L




golucién e T RN e e e

(b) Torsién de compatibilidad:

Lo e % ~ e a

Momento torsional factorizado (Paso 1) ‘.. i. .,

Dado T, = 86, 200 kg-cm.- Si” se utilizan-los resultados del caso
{a), se tlene. .

0(0.13J2" Ix%y) = 0.85(0.13)/280(79,500) = 146,997 kg-cm
> T = 86,200.kg-cm - -

u

Por consiguiente,- pueden despreczarse los efectos de torsién.

.
el = YL - 4w
L. N - :

- o
wate I

Bolucidén L
(c) Torsidén de compatlbllldad"“«’ﬁilh S

P e e

Momento torsional factorizado .(Paseo 1) . -7 =~ _-

Dado que T, = 345,000 kg-cm'es mayor.que o(0. 13/?7 2x2 Y), se
deben sumlnlstrar estrzbos. Puesto que esta es una torslén de
compatibilidad, la__seccién se -puede disefiar para un momento
torsionante de o(Jf' Ix“y/3) si la torsién exterior excede este.
valor. - T

Pa=

* i

o (VE/ _Ix?y/3)= 0.85¢ 230)79 500/3 = 376,915 > 345,000 Kg-cm

Por con51gu1ente, la seccxon se dlsenaré para T = 345,000 kg-cm

Disefic de los estribos cerrados para tors;én (PasérZ) R
Utilizando la Ec. 7.26b, = . sl
" 0.21(J280)79,500 '

Te = =—=oms=—esemse=coscwe=oo 5 = 265,407 kg-cm

c LR
"~ .0.4(6,800) ' S
1 + [=—e—m—me————— ) -
0.024 (345,000)

Tg = Tp - T¢g = 345 000/0.85 - 265, 40'7 = 140 475 kg-cm cay -

£ - -

-

Ay T ‘ © 140,475 - - ;.n__J
—— = eme—re-- = meccew- e ————— = 0.017 cm /cm/ 1 ‘rama - -
s £,%Xy;  4,200(1.28)28.73(53.72) -
Disefio de los estribos para cortante (Paso 3) - - _ R 1
0.5 £/ _b.d- R 5/2%0'35(55)m g
v T e e e e e o DD e e S i il o o e - '

]1 +{ 2-5Ct(Tu/Vh)] 4f1-+[ 2. 5(0 024) (345, 000/6 300)]2 _tf

' ‘»"i‘a.-. &1
s e T 2

s ;“’.-.-'

= 5, oze kg



__j::w_” - - " ‘:—. ¢
Vs = Vn - vc = ce e -
A, Y 2,974 T N SR
—— = ere = —we—————- = 0.013 cmzjcmjz ramas “- 0 @A o
s de 4,200(55) .* « TR Cuszrimos B e T ST ~

Estribos cerrrados combinados pat; tors;én Y cortante (Pas: -4)

T
ST L

X e -

Ay A AT T

——— = e 4 —= = 2(0.017)ktw9.015'= 0.047 cm?/cm/2 ranas

s . s s i
Cologue estribos del #3 ‘con un &fea de 2°X 0.71°= 1.42 c=2(9.5 mm.
de diametro), Yy se tiene:

drea del estribo Ag e : -
§ | wmmrercsccecsse—————— = 1 42/ 0:047 =30 c= -~
drea requerlda_hvt/s g o

e e

separacidén maxima permzszble Smax = (xy +yy)/4 = 20 cm < 30 cm

- e -~
R

Por consxgulente, sumlnlstre estrzbos cerrados del #3 @ 43 ‘M Cc. &

C . . - e e e
- v e - , .
' 1

LI

>

area minima de estribos requerida = 3. 5(35)20/4,200 = €. 58 cm?

aArea suministrada = 1. 42 > 0. 58 cm2

Disefio del refuerzo longitudiﬂal'pafé‘tofsién (Paso-5)=-3- ¥4

xl + yl -t 2 T &al
Ay = 2A, =F----i = 2(0.017) (28.73 + 53.72) =.2.80 cm®
. 5 - R
3.5b,s  3.5(35)20 R —-
------ = ——2-22--- = 0.583 < 2Ats = 2(0. 017)20 = 0.63 cm?
£ 4,200 - e
Y . DA -
Por consiguiente: C
28(35) 20 345,000 Ton. T 28.73 4 53.72
Ay = (-=---—-—- - -- - 0.68) ----- =
4,200 © - cme-veeoo 6,800.. . . k. . _ i20
345,000 + -===- — LT e -
3(0 024) - iTa = '
= 7.10 cm2 > 2.8 cma- ST - o s ) o i
B TN S aﬁmamA )

Por consxgulente Al gue se debe sumnistrar es. igual a 7.10 cm? - a¥

- aoo o -l

Distribucién de las varlllas 1ongltud1nales. COnSLderese el nisﬂ'
criterio que se szgulo en (a). o

_:;:
PR
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-1V, ADHERENCIA Y ANCLAJE

1.~ NATURALEZA

HTIJTIIIHH‘ - REREE

I Y A

REFUERZDO KEFUERZO SIN
ADHERIOO ADHELENC A

R

DUERIMA DE CUERRD LB OF 24V
AN OF RALE S Al e



1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO

A) ADHESION DE ORIGEN QUIMICO
B} FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO
C) APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES

A) Y B) EN VARILLAS LISAS

AR) B) Y C) EN VARILLAS CORRUGADAS



2.- ADHERENCIA 'POR ANCLAJE O DESARROLLO

v - - \‘. | ey T-Asﬁ

- - - - *

ESFUER20S DE ACHERENCIA_ \
FrOMEDIO (4 )

PR EQUILIBRY/O

<L Eol = A4a f=
sf TS &

= “sf8 - -
=ol W'dé_l.

= dbtfs

gL
S/ fs5= fr
e = gy
L= {d
! Ld:Mﬁ'_

du 4




3,- ADHERENCIA POR FLEXION

4) POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEN
108, '

A

AT Al(Zo ) Ax

AL = AM
‘ Z 20 AX

TOMANDC LIMITES CUANDO A x—>0

AL = _dM \: .
& Z¥o N -
PERO LN/
dx
! AL = -....\._./_




b) CAMBIO EN LOS ESFUERZOS OF LAS VAM/ILLAS

POR AGRIETAMIENTO PEL ELEMENTC

MOMENTO CONSTANTE

BSEYERIOS EN EL Acero

l

!

Vo

ESFUERTOS D& AOYEMENC/A

A

L

W .



4,-

VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA
ADHERENCIA,

A)

B)

C)

D)

E)

F)

RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ

PORCIONAL A \/F' '

TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER
20,

POSICION DEL REFUERZO.

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

RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE LAS VARILLAS,

CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA
DOS., '

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



.5,- - REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO,

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA. -
LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA
JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A
CADA LADO DE LAS SECCIONES DONDE SE PRESENTEN ES
FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN
DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAé EN EL -

PUNTO 4,



6,- REGLAMENTO D.F. 1987

ACERO EN TENSION:




6,- REGLAMENTO D.F. 1987

"~ ACERO EN TENSION:

_ SECCION DE MAXIND
\,,” MGMENTO

¥s S5£4 7‘}-'

-3

l_







LONGITUD BASICA DE DESARROLLO:

{ db = 0.06 _as £y ™ 0,006 dbfy
\]f'c

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. (

Ld = Factor Ldy

Lda )

CONDICIO L ' FACTOR

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

EN CONCRETO LIGERO 1,33

BARRAS CON Fy MAYOR DE 4200 Ke/cm2 (Fy, 2 -
EN Ke/cM2).,

BARRAS TORCIDAS EN FRIC DE DIAMETRO -
IGUAL 0 MAYOR QUE 18.1 mm (N°6),

0DOS LOS OTROS CASOS 1.0

4200
Fy

— - - - e

EN NINUGUN CASO La SERA MENOR DE 30 cm.

B



EN PAQUETES Le SE INCREMENTA:
. O% La= 1.2 Lac/v

OO Lds 1.00 Ldae/b (NO SE MODIFICA)

S1 EL ESFUERZO EN EL ACERO ES-MENOR QUE' Fy:
Ld*=_f3_ L4

DONDE £s = —
A

EN VARILLAS LISAS

La' = 2Ldt:r.n:r

ACERO EN COMPRESION.

= -

Ld = 0.6 |d tensién -

La » 20 cm.
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RECLUBTIMIENTC

Y SEFARACION DOF - VARILLAS

e

EN ELEMENTOS NO EXPUESTDS

- 8ERA L MENOR D& LO5
OO VALORES SISUIEN TES

& MAX .
e

EN ELEMENTOS COLADID CONTMA
EL 8UELO

pod S em SN FLANTILA
r= L 3 em cow FPZANTILLA

MAX
Sw &L M J?
s oe [ 15 T roox. A0~
sy & mavor pe 4 € MAX

£ 21 fem.

FMQUETES DE BaNrMAS A CONDICION
QUE SSTEN EN UNA ESQU/INA DE &5~
TRIEO

€ VARILLAS EN T/TABES Y
3 EN LymnNas (C MAX)

Y ar mme G e £ ey £ AT



EJEMPLO

Boxo i 00 L 200 1 Soo
~1 - !
L4705

o w 1L o

v 30 em. _

o'y S5 om.
re 8 em.
A GO o,

fés BOD Pip form €
A s 4200 g ferr ¥
e = 0.9 (ZEXISN) “

rfe= /f.d

|

I
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V.- CORTANTE,

ll-

COMPORTAMIENTO ELASTICO

| IV 14
b

=

i) midM=p¢ P
A2
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b | dax | 2
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ESFUERZOS PRINCIPALL-,
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JRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES

. TENSIONES -
_COMAESIONES = ===

771,

VIGA DE CONCRETO SIMPLE

——
= -

_LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI -
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRE
TO Y APARECEN LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO, A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COM
PORTAMIENTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y-
HOMOGENEO,



MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL
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EFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL.

R)

B)

C)

A)

B)

C)

REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES
PARA FLEXION.

AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO.

REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE.

 MIEMBROS CON REFUERZO TRAHSVERSAL.

ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL., EL COMPORTAMIEN
TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL.

AL- APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA,
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA
MENOTS LIMITAN EL Fy DEL REFUERZO £ L0 Ke/cmZ,

ST LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, EL CON
FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO.



* 4,-  CALCULO DE LA RESISTENCIA.

A) CONTRIBUCION DEL CONCRETO (vc),

SE CONSIDERA QUE tA FUERZA-CORTANTE QUE RESISTE -
EL CONCRETO ES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-
| INCLINADO,; ? ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN
TENSION DEL CONCRETO. QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ
NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN COM

PRESION.

POR TANTO:




L) COQVTRICUCION DE!: mEFUERZO FTAANCVEAZLZL. ., (V)

ANALOGIA DE LA ARMAILUSR4

- ()

f}é\ Av/3

(4

THAT - -7

EFye0 ; Av/s SEN = Fe s8N &
o ‘_A!f/péﬁfﬁ/ac

SEN &
EFHe03 AT AV/E COSor fFe cOS@ -
AT =EM e L2 AM= VAX
=

Vs - SENoL
7 = AvS (cosecr 52755

V=-41’-5£§—‘3 (Cosacr ZEL2. ) s/ @ = 45°

Ve .-5_%.{-?_1."-’ (S5ENot + cosSa Y S/ /35 = Fy
= P-4
t V5g-£¥|id(55~“+c”“) y .




S~ REGLAMENTO .D.F, 1987,
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE

VR 2 Ve + Vs
VR & VU

5.1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu.

A) FACTORES DE CARGA
Vw = F.C. V

Vu = 1.4 (VcM + Vev) '.
Vu = 1,5 (VcM + Vcv) —>- GRUPO A
Vu = 1,1 (VcM + Vcv + VYca)

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA.

QETZAMuVECIoN  DE Y maAr.

f
L ]
Vit

— - -

—

I~
— 4 — _\

‘. . Vanarx. Vﬂm,q! = Fc VMAJ’-
4

l |

S0LO 51 Lm5 CAASRE COMPAINIEN Dif=CTaMEN 7
A Lh VIGH



Y———

]
/ '
, .
e
] i
Vi

L. | 1 - "\
M. Vy \_ Vu
. _..._/ ri‘__L_— . 7,( ,
o o
- - AL A
APOYYD  SIMPLE . NUDO pMONOLITICO
P Vi
SN S . s/ B -
- <
v ~
Ve | Wb
Pﬂé-\/\/m} A | '
S COLUMNE
| o G rAaEE
LOSh APOYADE Ef LECHO CRRGH CONCEN T

LhD O TRREES

¥ S, . -_—
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5.2 DETERMINACION DE Vc,

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRE
DOMINA LA FLEXION SI L/h Y 5.-

EN ESTE CASO: _
{ P (0.2 + 30 p)-_] foc ba (i p L 0.01)

VC = VCR
FRr (0.5} . £*c bd (si p > 0.01)

. DONDE: p = As
bd

yFr= | 0.8 (oL 2)
0.6 (Q>2)

B) RELACION PERALTE /ANCHO,

bk o6 :

51 — Ve = VYCR
hi& 70 cm

Si h/b) 6 Vc = 0.7 VCR

Si h) 70 ecm- Ve = 0.7 VCR

h/b % 6 . _
si Vc = 0.49 VCR

hy70 cm

.
s e

- rmr—— PR ——
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C) CONSIDERACION DE LA RELACION M/V

8i L/h < 4

Ve = (3.5-2.5 M) VR
vd

-

PERO NO MAYOR QUE 1.5 Fgbd< fec

D) INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

|

...I.-

— ; {
-
, <0.67As As
4 r ! L 'L .
— -l
| i '
- L d
—
Ve =0.7 Ve
E) TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL
{ As_ ~Z0.-5A | L T o
11 j’r —ﬂl - 4
i —




F)

G)

CORTANTE Y CARGA AXIAL

V¢ = K VCR
DONDE

K=1+ 0,007 (Pu)
AcC

K=1-10.03 {Pu)
Ac

ELEMENTOS ANCHOS

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS

S1 =:€> .
M

EN CASO QUE NO St CUMPLA ALGUNA

DE LAS DOS CONDICIONES.

VC = VCR

COMPRESION

TENSION

Vc = 0.5 FRbd f*c
INDEPENDIENTEMENTE DE P

13



5,3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL
8L vud> Ve
A) ESTRIBOS VERTICALES

Vg = Pp Av fy d
=4

s'= Ep Av fvyd . Ep Av fy
vu - V¢ . 3.5b

B) ESTRIBOS INCLINADOS

S = Fp Av fyd (sent+ cos ) & Fp Av fy
Vu-v¢ 3.5 b

C) VALOR MAXIMO DE Vu,

Vu £2 Fgbd {f*c

D) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu.

Si  wvudve PERO < 1.5 FRbvaf*c

SEPW. = 0.5 d

Si Vu)1l.5 Fgbd .Jf‘c PERO ¢ 2 rnbd.lf-c

14



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

‘'S = 0,25d Si (o> 2)

S =0.54 si (0 5 2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

- fy L 4200 Kg/cm?
- fmin = 6.3 mm (1/4" o $#2)

-~ ANCLADOS 10 ¢ DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL.

%9#’

/ .‘353~

‘ESTRIBOS INCLINADOS o 2  45°

BARRAS INCLINADAS of =  3p°

15
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E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

S=0.254 8L (@) 2)

£ = 0.5 d 84 (Q £2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS
VIGAS PRINCIPALES
~ fy L 4200 Kg/cm?

- P min = 6,3 mmn (1/4" o $2)

- ANCLADOS 10 § DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZIO LONGITUDINAL.

xf)?

136>

'ESTRIBOS INCLINADOS & N  45°

BARRAS INCLINADAS of =  13p°



5 » - .~ g - -_--—.-_ L ey, g, — ’ -
E GEZZ/C, FECFEAG L AKX CON FIECD 2 COVTRICION

14 -
_ ) Y
) P "_"(HE -:4.'5) 7 e %
_ | =% =

Me - Fr | (hs-As ) fy (- & )t A% f4 (4-4') ]
de L= 7
abfE+ A5y s As fy

q-= (As-ﬂ___é_jﬂ)}’g
Y

fOLO 5/

(p-p)=_4r00_ J4' _fe
6o00-fy d  fy

CONDICION GQUZ IMF!ICA QUE EL ACEROC
FLUTE EN TENSION ¥ CONIFPRESION.

Lo - - —
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ey = ETLLNIX T 2 F CodLYE PR

Criluld DE Ves
Coid FP1r0.0/2> 0.0/ ADEMAS 5E WERRUMFE Bl ASERO
EN MAS DE- B2 %

Ves = Ver 0.7° (0.5 FrbdVfe ) WX x O %
Vez = (06%x 0.8 x20x70 200 ) 0.7 8.7 = 5620.9]

GULCLO JE Ved
como F= 0.0/2 > 0.0/ :
Can Ver Wh+ (0.6 Frbd IPPe ) 0.70
84+ (0.5x0.8 x20x70 {200 ) 0.70 = & 3/5.58

w,) - CONTEBLUCION OF LO5 F5TRIBOS

Vis £ Ay fud ; Av=2x07 = /(42 cm®
5

CALCULO DE EGTHRIBO6 COW SEAARACION OF /5 cm..

Vg = 0.2 L4Ex A3 x7D = BL, 285.40 M3

/5

CALCULO [Z ESTRIBOZ CON SZFARACION DE 20 an

Vozg = 0.5 x(.#2x 42005 70 = [/,/32.60 Ky -
30

18
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P =70

. |
. i 29, !
.27, ¢E5 28 0£5
"\’(’.’f‘ E?O
AAC 12, 445 ¢
eg,z66 —* ;
22,26
22,265 iy 2 \5\ | v /,13¢
] I | :
~ 2/6
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o I ¢ | l |
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7. DISEND =CF CIOXTINTE

.H .

AR

. : - . .- PR, A
. I hE
: * . . . - - T

SR M

- CONDIC/ONES

hr B0 em > 70 cm
h* 80 em < 457 ¢ (2) 180
FUA’ Lo QUE Vag-' 74 fE’EDﬂC/&’A EN UN .50/

N
LoD JLAR

L . 400, 725>5 T T
h &a ‘ o '.'-:.::'.;-:_;':;'.

-

(345 )—p = 0.00264 < 0O.0!

Ver=(0.2720 2 ) fe bo 1% |
Ver*((2.2430(0.00264 )] 0.6 v50x 75 1720 = 7,007 K
Ver = Ve 7 5o 7,107 X0.7% 4,975 Ky SOR FMARD {h>70)

FOR WNTERKJFC/ON DE vARILLA

0.7 x4.98 = 2. 49 TON. ~~ L
(O#5)—~F=0.0044 < 0.0] ST
Ver = 0.6 ( 0. eé,a‘aaa#)u"—xsax 5457'4»\!
P TENG Ves O.7x 8. 45 = 5.9 7. . ":'.”. T

S CORTE OF VAPILLAS v:=0?-f5 9/=4 /4 7'

.....

Lot .
L L - a— LAY

.......



(- CeoloiC DEL FEFLE™ZU

5=z Ffr Aufg e
Vo - Ve

£:2 0.Fx!32vA209 75

810 - 2450

-y -y
5.:‘.' =7 7 (opy N

£S5 MAKI/A

/:I- ¢ l/['_é’-ba’f‘g - 5.9
ﬁb’.-‘u =O-5O’= 27 e~

L4

C') Fe Auru = 45 em
2.0

RIEZ EEF uay. = £7 e

SE ARMATA Con

EF 2& 55

A 820 EL crage
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i{Qué es concreto presforzado?

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su
comparacién con el concreto simple y con el concreto reforzado como pasos
sucesivos de un proceso,

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrada en ls figurs (fig
1), esta tendrd una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor
males de tension en el copcreto no séan mayores a la capacidad del concre
to & la tension (f't = 2 f'c) que aunque pequefia, tieme un rango de exig
tencia.

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

o . R ‘

para una seccidn rectangular:

ag = t)!ﬂ? \ CP
2 C \D"\Q
e

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de- ten
sién, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento-
fig. (. ).

Si tomamos como base las consideraciones basicas del R.D.D.F., obtendre—
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi
ente a 1a viga de concreto simple.

En las figuras (* ) y (. ) se muestran los diagr.mc correspondientes pa-
Ta ambos casos.

Como siguiente paso del mismo proceso, demos shora - la misma viga un es-
tado de deformaciones contrario al producido por las pzas. P,_de tal suer
te que las tensiones en el concreto desaparezcan.

De esta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces m8
yor a la del concreto simple.

Es decir, si comparamos ls misma seccidn, a traves de concreto reforzado-
y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al —
primero del orden de 1.55 veces.

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo.

-
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V.B.

Si suponemos la siguiente viga:

p p A
I; l

ot
Siir !

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

.

Kg
Cm’

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

y los esfuerzos:

M 10 00000 K
£ - M 10 00000 . 125 Kg
S 8000 cm.
f =125 XB_
cm’

El diagrama e .fuerzos correspondiente es:

i & kf%wxz <C°m&‘h

: WY 1{(%“/? d_ﬁvxs\/.

NEEY

5:: 300’“
h — 400m



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

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecénico le aplica-
mos la siguiente carga:

l o
(¥> —+ b —k e

B __ZIE._ ‘41:.

Siendo Pp = 75000 Kgs.

e = 6.67 cm.

de tal suerte que produzcs el siguiente estado de esfuerzos

175 Ka/e Qélmk: .
125 Kg/cm®  comp.

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinacidn de esfuerzos.

!’25/, - [ A5,
- -+ \X = |
TS

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

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

Si analizamos los diagramas correspondientes al efecto mecénico externo -
de la carga Pp y al estado final:

e

| s Y

Vemos que la pza. Pp viajo del borde inferior del nucleo central, al supe
rior.

Por lo tanto aquells seccidn con los bordes del nicleo central mas aleja-
dos sera una seccion mas eficiente desde el punto de vista de flexidn.

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aun cuando me-
nores a ciertos limites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien~
cia a flexidn.

Es decir: f\ ) &f.f\’,%)avm Gﬁ'}g -(l\ (e £ ??\zrm (Q@m]




Estos esfuerzos permisibles estan reglamentades.

El efecto externo, de hecho de flexo compresidén, constituye precisamente-
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo.

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendoc las mas comines:

a) pretensado ‘ .

b) postensado

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o-
posterior al colado y fraguado del elemento. -

El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos permi
sibles nos situa dentro del rango lineal y elastico y por lo tanto es vé-
lida la formula de la escuadria.

Diferencias basicas y rangos de utilizacidén entre concreto pretensado y -
postensado.
Ventajas y desventajas: - - _ .
Materiales:

Concreto.
Acero.

Perdidas de presfuerzo
Etapas de trabajo.

27



************f***********************
¥ DISEMO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS #
FF R FRHF A KK FF H F IR I

LO3 DATOS SOM EN KG3S, Y EN CMS. FECHA: 18-Abr-R°
¥ NOMBRE DE LA PIEZA 7 ¥ =L0SA TT 247.5/60 H. VAZRUE?
¥%% CONCRETOS ¥¥» ¥¥%% ACERDOS #¥¥
+'c PREEZ.= 350 Kaq./em2, fpu PRES.= 17800 Ko, /Irn?,
$+'c REF. = 200 Kq./cm2. Es PRES. = 2000000 Ka, /rm?2,
$’'ci DET.= 250 Kg9./cm2. as PRES, = 0.55 rm?.
C. PERD, = 0. 80
: C. TENS. = 3 Pl
*#¥% ETAPAS DE CARGA ¥¥%
) CUANTAS ETAPAS =0M = 4
' SECCION SIMFLE = i SECCION COMPUESTAs 7
ETAPA SECCIOMN 5/C W :
3 ! 613.8 KG./ML.
2 1 420.8 KG./ML.
= 2 742.5 KG./ML.
4 z 400.0 KG./ML.

-

¥%¥¥ PROPIEDADES GEOMETRICASG ¥¥¥ UNTDABDES=cm~?2

LAZ AREAS 5E DEBEM DAR DFf ARAJD . PROPIEDADFS GROMETETAAS
HACIA ARRIBA
++4+4+ SECCIOM SIMPLE +4++4+ AREA= 757,850 rm~7
CUAMTAS AREAS 3S0N= i I TOTAL= RIBR7AA. R0 rmna,
¥ INF= 42,70 rm,
EASE BASE ALTURA Y sUP= 14.80 rm,
INFERIOR SUPERIOR & INF= 1RRI.4N rw~ 2,
cm. cm., =m, S SUP= 8737 .97 rFrm~7
1&, 00 30. 00 5. 00
247.50 247 .50 .00
+++4+ SECCION COMPUESTA ++4++ AFRFA= 2497 QK rmn?
CUANMTAZ AREAZ 30NM= } 1 TOTAL= 10O75R74. 77 r~m~a
' Y IMF= AR. 37 rm
BASE BASE ALTURA Y SlIP= 1A 2 Fm,
INFERIOR SUPERIOQOR | INF= 22724, 51 rm~2
cm. cm. cm. TR SitP= AHAART NS Fmna
247,50 247.%SQ .00

¥¥¥ CABLES DE PREZFUERIM, NUMERQ. POSICION ¥ Gl APA _ ¥
HUMERO DE CABLES c. 0 CLARO (MTR.,)Y = 1in,.Aat
CENTROILE, (cm.} .

¥¥¥ PREVISION DE ESFUERZOS PERMIRIBLES *%%

LOS ESFUERZOS SOM: PARA LA ETAPA
1 FS(1)=  15.40 Ka./em2. Fl(1)= -47.3n Vo. fem?.
2 F5(2)= 12.61 Ka.lcw?. Fl(2)e -R7.4% Ka, /erm?.
3 F5(3)= 11.7% Ka./cm2. F1(3)= ~aR.74 ¥n. frm7.
a4 F3(4)= 6.32 Ka,/em2. Fl(ars -?4.77 Wa /ewm?,

28



« LA SUMA DE FLECHASZ ES

1.0S TOTALES FE T = 49.05 Kaq./cm2, FI T = 184 T2 Vo frwm?

PRESFUERZD FS P = -14.,73 Ko./cm2. FI P = 10T . 82 v /ew
PERMISIBLE la ETAFA FC= 120G.00 Ka./cm2. FTz «tn_ 17
PERMISIBLE DE SERVICIO 'FC= 157.50 .Ka./cwm?2, FT= -=o o7
LA COMBINACIOM DE ESFUERYCS ES : PARA LA ETAPA -
1 FStiy= 1,467 Ka,/cm2. FIti)= 60,27 Ka, srm?,
2 CFSt2)= 14,228 Ka,/cm2. FI(2)= ?7.79 ¥o,/irmD,
3 F3(3)= 6.0t Ka.,/cm2. FiItar= =?20.97 Ko, trwm?
4 F5(4)= 32.33 Ka./cm2. FItay= =&7.74 V¥V~ 1rm?

¥%¥ FREVISIOM DE FLECHAS ¥¥¥ _
2.Z210 cm,

LA COMTRAFLECHA FOR PREAFUERZO E3 =1.417 m.
# ¥ ¥ LA FLECHA PERMISIFLE ES H 2.662 cm.
PARA LA STAFA: FLECHAS: COMRINAC IMM:
1 D = 0.712 ©m., Ch = =0.904 rm,
2 D = G. 428 rmm. Ch = -0.31& rm,
3 D = 0.656 . CD = 0.240 re.
4q D= Q.353 cw. i ch = Q.593 rm,
%¥¥¥% FREVISION A LA RUPTURA  ¥¥X
AREA DE ACERD DE REFUERZND ! .24 rw?.
ESFUERZU DE FLUEMCIA DEL ACERQ DE REFUERZO : 200,00 K frmD
CEMTROIDE DEL ACERD DE REFUERZOD : 4.00 rm.

FLUYE EL ACERD DE PRESFUERZDO { Z2T=1. NO=0O ) ¢ 1
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO t 3I=1. NO=0O ) | 1
EL MOMEMTQ RESISTEMTE 44,077 Tan, -m
EL MOMEMTO ACTUANTE N L.ARAON TAn, -m
EL FACTOR DE SEGURIDAD {.d4an
EL VALOR DE A 7.447 rm

“ .w
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************¥**********************¥
¥ DISEND DE ELCMENTOS PRESFORZADOS

HFEEXRELX A XXX FEERY

SON EN K63, v EM

L0O5 DATOS

¥ NOMERE DE LA PIEZA = ¥ =
*%% CONCRETOS %%%
$'c PRES.= 350 Ka./em2Z.
f'c REF. = 20C Kag./cm2.
$'ci DET.= 220 Ln, fem?.
**¥% ETAFAZ DE CAFRA ¥ ¥
CUAMTAS STASAY ©NN =
SECCIOM SIMPLE = i
ETAPA SECCION <

30

F SV I e
t]u—-l—-—-.-

¥¥% PROPIEDADES GEOMETRICA
ILAS AREAS SE DEBEM DAR SLC A
HACIA ARRIBA

++++ SECCION SIMPLE ++++

CUAMTAS AREAS S0ON= 2
BASE BASE ALTURA
INFERIOR SUPERICR

cm. Cla. cw.

S0, 00 50. Q0 a0, 00

35.00 35. 00 onL. 00
++++ SECCION COMPUESTA +:2+4
CUAMNTAS AREAS SONM= z
BASE BASE ALTULRA
IMFERIOR SUPERIOQFR

cm, cm. o

35. 00 35.00 . 0u

75,00 75.00 L
¥¥¥ CARLES DE PRE&FUFFRZNM,

MUMERO DE CABLES = ve, N
CEMTRQIDE, t(cm.) = 10,0
*¥X¥ REVIZIOMN DE ESFUERT T~
LOZ ESFUERZDZ SOM: FPASA LA
1 FSti)=  =3.17
2 F3(2)= i, 92
= F3(3)=  2m.7%
4 F2ig)= 27,13

3 X K H I I HI K
CM3. FECHA: 1R=-£-r=-AC
T. PORTANTE *"L* H. VA7ZRI' 7
*¥¥ ACEROS L 2 =
+nou PRES.= JTPS0ON s, freT,
€s FPRES. = 20 nnne e, few?,
as PRES. = n.ec -m7,
C. PERD. = n.es
C. TENS., = nLoE
aq
SECCION COMPUFSTA= ?
W
B827.0 KG. /M,
2072.0 KG, M,
1318.0  KG. /M.
1550.0 KG. /™ .
= * %% INIDADES=rm~?
BAJO PROPIEDADNER GFMMETRTICAR
AREA= AP . NN FmnP,
1 TOTAL= 2170547, .23% F&m*q,
Y INF= 2R.29 &m,
Y SliP= a4qt. 11 rm,
S INF= S4531 .72 cmaq,
s SKlIer= ABFARS . 74 w7,
AREA= RAAN ThH rmA2,
T TOTAL= RiI27087 .47 rnrd,
Y OINF= aa . s7? rm,
Y SuP= SN. AR rm,
5 IMF= 70741 .92 rm~R,
S SUP=  A1944.17 rm~a,

MUMERD, POSICION .Y CL ARO
CLARO (MTS.)Y = 10,
FERMISIBLESR ¥%¥»
CTAPA
¥a./lem?Z, FI{(3= 70,
Ka. /cm2. FI(2)= -=1.
¥a.,/cm2. Fl1(a)= -R7.
Ka./em2. - Flia)= -79,

ryy

a0

A
27
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Vo, Ire?,
Ko, lema =
Vg.lr!
wg.lrn



LOS TOTALES FS T =

PERMISIBLE la ETAP

PERMISIBLE DE SERVICIO FC=

LA COMBINACION DE

F3(1)=
FS(2)=
FS(3)=
FS5t(4)=

P U)o

¥¥¥ REVISION DE F

"LA SUMA DE FLECHAS

LA CONTRAFLECHA PO
¥ ¥ ¥ LA FLECHA P
PARA LLA ETAPA:

nipyn

H W -
oo

¥%¥%¥ REVISION A LA

AREA DE ACERO DE R

150.96 Kg./cm2., FI T =

PRESFUERZOD FS P = -34.95 Kq./cm2. FI P =
A FC= 120.00 Ka,/emZ.

ESFUERZQOS ES ¢ PARA LA ETAPA
-10.78 Ka./cm2. FI{i)=
50.14 Kaq./cm2. Fl(2)=
23.89 Kgq./cm?2. FI(2)1=
116.07 Kq./cm2. Flia)=

LECHAS  ¥¥¥

ES H 2.02) m.

R PREZFUERZO E5 : -1.023 cm.

ERMISIELE ES : 2.580 cm.

FLECHAS: COMBIMNACTQON:
0.316 cm. €D =
Q,.796 cm, D =
0.506 cm. cn =
G.304 cm, D =

RUPTURA  ¥%¥

EFUERZO *

157.50 Ka./cm?.

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERD DE REFUERZO ¢

CENTROIDE DEL ACER

FLUYE EL ACERO DE
FLUYE EL ACERO DE

0 DE REFUERZO @

PRESFUERZO ( 5I=1. NO=0 )
RCFUERZOD { 3I=1. NO=0 )

EL MOMENTR RESISTENTE
EL MOMFMTD ACTUANTE

EL FACTOR DE SEGURIDAD

£t VALOR DE

L T T

v ae

~-134.
T 8S,

A5
L&A Vo, fem?,
.01 Ve, /em?2,

13
-109
~aR.

26 K
T leme,

4?7 Vo, /cm2.
FT= -10.,12
FT= =-%0 R?

Na ¥a./cm2.

AE Ve Trm?,

-0, 7N2 rw,
0,022 ~m
NS94 rm,
N, 992 rm,

2.
az?nn,
a.

1221

Qb Py,
00 Vo,  fem?,
N rm

t
1

19 TrAn =m,

77.907 TAn =m,
{.52n
74 . NAS rmwm
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Deduct deflection caused by weight of member:

5 wi
84" 3BaE, I

(0.418)
_ 5\ 12 {70 x 12)*

384 (3587) (20,985)

Net camber at release = 4,411 - 3.00}
=1.41in.%t

=3.00in.4

3.4.2 Elastic Defiections

Calculation of instantaneous deflections caused
by superimposed service loads follow classical
methods of mechanics, Design equations for vari-
ous load conditions are given in Chapter 8 of this
Handbook. tf the bottem tension in a simple span
member does not exceed the modulus of rupture,
the deflection is calcuiated using the uncracked
moment of inertia of the section, The modulus of
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the
Code as:

£, = 752V,

{See Sect. 3.3.2 for definition of A)

. [Eq. 3.4-1)

Fig. 3.4.1 Bilinear moment-deflection reiationship

cr

Moment 19

Calculated using] Calculated using|
- 7 . l —

] cr
Deflection
1. Moment which results in bottom tension of f,

2. Moment corresponding 1o fina! bottom 1ension

(Note: Prestress effects not included in illustration.}
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3.4.2.1 Bilinear Behavior

Section 18.4.2 of the Code requires that “’bi-
linear moment-deflection relationships” be used
to caiculate instantaneous defiections when the
bottom tension exceeds 6+/ T, . This means that
the deflection before the member has cracked is
calculated using the gross (uncracked) moment of
inertia (L.} and the additional deflection after
cracking is calculated using the moment ot inertia
of the cracked section. This is illustrated graphi-
cally in Fig. 3.4.1.

tn lieu of 3 more exact analysis, the en{pirical re-
lationship:

1, = nA,d? (1- vV, ) (Eq. 3.4-2)°

may be used to determine the cracked moment of
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in
solving this equation.

Example 3.4.2' — Deflection caiculation using bi.
linear moment-deflection relationships

Given:
8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1

Problem:

Determine the total instantaneous deflectiot.
caused by the specified uniform live load.

Solution:
Determine f, = 7.5/ 1\, = 530 psi

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

Determine I, from Table 3.8.19

A = 2142 sqin. (See Ex. 3.2.8)

Ps
d at midspan =e_+y, = 13.65 +6.85
= 20.5in.t?

Aos 2.142

Po = Bd " TeEI205L " 000109

C = 0.0067

l, = Cbd® =0.0067 (96)(20.5)°
5541 in.4

L]

*“Alowaiie Tensile Suesses for Presiressed Concrere.” PCI/ Jowr
nal, Feb, 1970.

111 is within the precision of the calculation method and obs
bLehavior 10 use mudspan d and 10 calculale the defltection 8t +.
span, although the maximum tensile stress 1n 1hiS case & 858
n04f.
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‘Determine the portion of the jive load that
would result in a bottom tension of 530 psi.
782 - 530 = 252 psi

The tension caused by live load alone is 1614
psi, therefore, the portion of the live load that
would result in a bottom tension of 530 psi is:

1614 - 252
1614

and 0.236
5 wit s\ 12 / (70 x 12}

A0 FBAE.L, - T 384 (4287)(20,085)
= 1.42in.

(0.044) .
5\ 12 /) (70x121*_ _,

384 (4287}(5541}
Total deflection = 1.42 + 1.00 = 2.42 in.
3.4.2.2 Effective Moment of Inertia

(0.280) = 0.236 kips/ft

00 in.

A, =

The Code allows an alternative 1o the method
of caiculation described in the previous section.
An effective moment of inertia, I, can be deter-
mined and the deflection then calculated by sub-
stituting |, tor I in the deflection calculation.

The equation for effective moment of inertia

= cr ? Mcr 3
=\, ) L*+|1- ™, Lee
(Eq. 3.4-3)

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

The use of 1, with prestressed concrete mem-
bers is described in a paper by Branson.® The
value of M. /M, for use in determining live load
deflections can be expressed as:

Mtr {IQ- fl’
M, 1- fp

where f:ﬂ

is:

i

(Eq. 3.4-4)

final calculated total stress in the
member

fe -
Example 3.4.3 - Deflection calculation using
effective moment of inertia
Given:

Same section and loading conditions of Exam-
ple 3.4.2

"Branson, 0. E., “Tne Deiormation of Noncompouie and Com.-
posne Prestressed Concrete Memuers™ Detiecrions of Concrete
Structures, SP-43, American Concrere insituie.

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia

Moment

/4

Note: Effects of presiress
not inciuded

L Calculated using 1, l

| |

Defiection

. F—3 -
calculated stress due 10 live lpad

Problem.

Determine the deflection caused by live load :
using the I, method. N "
Solurion:

From the table of stresses in Example 3.2.B:
f,g = 782 psi (tension) g .
fo = 1614 psi (tension) b . 4
f, = 7.5V f, =530 psi (tension)

M., 782 - 530)

M, - 1'( 1614 /- 0844

l'\ﬂcr 3
ol {0.844)3 = 0.601

M, \3
1-1==] = 1-0607 = 0.398
M .

= 0.601 (20 985) +0.399 (5541)
= 14,823 inM4

1, can also be found using Fig. 3.9.20 .
f, = 782~ 530 = 252 psi

-—

fe 252

ig ~ 1614 - 016
l, 5541

1, ~ 20085 - 0%

Follow arrows on the chart
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I

l—‘ e 0.70
9
1, = 0.70{20,985) -= 14,690 in.*

5(o.'zso)
12_) (70x12)* _

384 (4287) (14,823)

5 wi?
b9 % BAE I, =

”

3.4.3 Long-Time Camber/Deflection

AC| 318-77 provides a convenient equation for
estimating the additional long-time deflection of
non-prestressed reinforced concrete members
(Section 9.5.2.5):

(2~ 1.2 (A" /A)] = 0.6, where

A’ is the compressive reinforcement and A, is
the tensile reinforcement, No such convenient
guide is given for prestressed concrete.

The determination of long-time cambers and
defiections in precast, prestressed members is
somewhat more complex because of (1) the effect
of prestress and the loss of prestress over time,
(2) the strength gain of concrete after release of
prestress, and because (3] the camber or deflec-
tion 15 important not only at the “'initial” and
*final"’ stages, but also at erection, which occurs
at some intermediate stage, usually from 30 to 60
days after casting.

It has been customary in the design of precast,
prestressed concrete 1o estimate the camber of a
member atter a period of time by multiplying the
initial calculated camber by some factor, usually

2.38 in

. based on the experience of the designer. To prop-
erly use these “multipliers,” the upward and
downward components of the initial calculated
camber should be separated in order to take inte
account the effects of loss of prestress, whic
only affect the upward.component.

Table 3.4.1 provides suggested multipliers
which can be used as a guide in estimating long-
time cambers and defiections for typical mem-
bers, i.e., those members which are within the
span-depth ratios recommended in this Hand-
book. Derivation of these multipliers is con-
tained in a paper by Martin.*

' Long-time effects can be substantially reduced

| by adding non-prestressed reintorcement near the

! level of the prestressing steel, The reduction ef-

© fects proposed by Shaikh and Branson®' can be
applied to the approximate multipliers of Table
3.4.1 as follows:

C, +A /A,

T+AJA,
where. C, = multiplier from Tabie 3.4.1

C, = revised multiplier

A = area of non-prestressed reinforce-

ment
area of prestressed steel

*Marun, L, D. “A RAstionsl Method for Estimating Camber
Deflection of Precast, Presuressed Concrete Membaers” PC! 4
nal, Jar-Feb, 1977,

t1Shaikh, A F_, and Branson, B. E., “Non-Tensioned Stee! in Pre-
ntressad Conoreve Besms,” PCI Journai, Feb, 1970.

Table 3.4,1 Suggested muitipliers to be used as a guide in estimating long-lime cambers
and deflections for typical members

Without With
Composite Composlite
Topping Topping
Al erection:
(M Deflection (downward) component — apply to the elastic 1.8% 1.85
deflection due to the member weight at release of prestress
2 . Camber (upward) component — apply 10 the elaslic camber - 1.80 1.80
due to prestress at the time of release of prestress
= - —
Finat;
(3 Detiection (downward) component — apply to the elastic 270 2.40
dellection due to the member weigh! at reiease of prestress
{4) Camber {upward) component — apply 10 the elastic camber 245 2.20
due 10 prestress al the time of release of prestress
(5) Detlection (downward) — apply to elastic defiection due 3.00 3.00 L
to supenmposed dead load only :
{6) Deflection (downward) — apply to elastic defiection caused —_ 2.30
by the composite lopping !

34
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Alternately using Table 5.20.4, for b= 16 in. and
A+ A, =4- #6, read:

A, = 037sqin.

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser-
vative because it assumes A, 10 be the steel
provided rather than the steel required,

5.9 Dapped-End Connections L?-‘:-'" i

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

1} Flexure {cantilever bending) and axial tension
in the extended end. Provide flexural rein-
forcement, A, plus axial tension reinforce-
ment, A, .

Direct shear at the junction of the dap and the
main body of thé member. Provide shear-fric-
tion reinforcement composed of A, and A,,,,
plus axial tension reinforcement, A_.

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

@ Diagonal tension in the extended end. Provide
shear reinforcement composed of A, and A,.

sh *

Bearing on the extended end. If plain concrete
bearing strength is exceeded, use A, as shear-
friction reinforcement.

Each of these potential failure modes should
be investigated separately. The reinforcement re-
guirements are not cumulative, that is, A  is the
greater of that required by 1, 2 or 5, not the sum,
Ay, is the greater of that required by 2 or 4.

5.9.1 Flexure and Axial Tension in the Exte: der
End

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

1 Vya+ N, (h-d) N
o f, d v

{Eg. 5.9-1)

A+ A =

§ n

where:

¢
a

[

0.85*

= shear span, in. {can be assumed = 3/4 ¢,)

2, dap projection, in.

TS TR \..l;\\'

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

d = distance from top to center of the rein-
forcement, A, in.

f, = vyield strength of the flexural reinforce-
ment, psi

For design convenience, Eq. 5.9-1 can be re-
arranged as follows:

1 a h
At Aem | W (_d_) N (_d_ﬂ
- {Eq. 5.9-1a)
Table 5.20.5 may be used 10 determine the steel
requirements.

5.9.2 Direct Shear

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9,1
is resisted by a combinationof (A, + A_}and A,,.
This reinforcement can be calculated by Eqgs.

5.9.2 through 5.9.4: |
2Ys v (Eq. 5.9-2)
A, 3 ¢f, 1, \.__ b G. 5.
N, L '
= ) . .
A, o, | {Eq. 5.9-3)
Vo / {Eq. 5.9-4)
A 3 of, K, Q. 4
where ;
¢ = 0.B5 %
fv = vyield strength of A, and A, psi
f,, = vyieldstrength of A, psi
1000 32 bh u
p, = Vv : (Eq. 5.9-5)

(See Sect. 5.6 for definition of A)

The recommended minimum reinforcement re-
quirements are:

h
A, (min) = B?b (Eq. 5.9-6)
Y
A, {min) = -—"—4? bh {Eq. 5.9-7)

Yv

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

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

* To pe theoreucally correct, Eq. 5.9-1 should have j, d in the
denominator. The usa of ¢ = 0.85 insteadd of 0,90 (Hlaxure)
compensawss lor this approximanon, '
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Fig. 5.9.1 Required reinforcement in dapped-end connections

e ﬁ

02 2 X j |

h max.
V,a+N, {(h-d) } / >_A'" 2/3d lmax )

\ v

a

: ,w _
N, - é : N
welded @ Al + An
anchor V. A,
i ¢
14" max —
—— o]
B 1.78,
(a) Note: Flexure and shear
reinforcement omitted
tor clarity

BY
N.u 1 A‘ + Aﬂ T
Vv, :
= - A, Ny )

(b} Alternate reinforcement placement {see Sect. 5,9.8)
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For design convenience, Eq. 5.9-5 can be com-

bined with Egs. 5.9-2 and 5.5 to yield:
V,?

A, = m {Eq. 5.9-2a}
Vv 2
A, = m (Eq. 5.9-4a}
where
g =14
V. isin kips

u

f, and f,, areinksi

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Corner

The reinforcement required to resist diagenal
tension cracking starting from the reentrant cor-
ner can be calculated from:

Ay = —o\%‘— {Eqg. 5.9-8)
where

¢ = 0.85

V, = applied factored load, Ib

A, = vertical or diagonal bars across poten-

tial diagonal tension crack, sq in.

f = vyield strength of A, , psi
V, /¢bd should not exceed BAV f'_ .

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End

Additional reinforcement is required in the ex.

tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that:
oVo=o (AL +A, 1 +22bdVI )

gt . 7T {Eg. 5.9-9)
where . e

f = yield strength of A,

v

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

1 v
: S N BRI Vo
min A, Y (CJ 27\bd\,fc)
{Eq. 5.8-10}

v

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

® Ten: pertormed Ly Raths. Raths and Johmson, Hinsdale, IL
lresulis unpubhisned).

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

‘A 1 V, cosl +N
Al n ¢f' F. Y]

(Eq. 5.8-11)

A, 1
(Eg. 5.9-12)

Aot AT, =
4

5.9.6 Anchorage of Reinforcement

Horizontal bars A, + A, should be extended &
minimum of 1.78, past the end of the dap, and
anchored at the end of the beam by welding to
cross bars, angles or plates. Horizontal bars A,
should be extended a2 minimum of 1.7%, past the
end of the dap, and anchored at the end of the
beam by hooks or other suitable means. Vertical
or diagonal bars A, and A, should be properly
anchored by hooks as required by AC! 318.77.
Welded wire fabric may be used for reinforcement,
and should be anchored in accordance with ACI
318-77. ' t

Y

5.9.7 Detaiting Considerations

Experience has shown that the depth of the ex-
tended end should not be less than one-half the
depth of the beam, unless the beam is significant-
ly deeper than necessary for architectural reasons.

Diagonal tension reinforcement, A, , should be
piaced as closely as prattical to the reentrant cor-
ner. This reinforcement requirement is not addi-
tive to other shear reinforcement requirements.

Reinforcement requirements may bs met with
welded headed swuds, deformed bar anchors or
welded wire fabric.

if the flexural stress, caiculated for the full
depth of section using factored loads and gross
section properties, exceeds 6v f; immediately
beyond the dap, longitudinal reinforcement
should be placed in the beam to develop the re-
quired flexural strength.

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcement

- As an alternate to placing reinforcement as
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed
as shown in Fig. 5.9.1b. The requirements for re-
inforcement placed in this manner can be deter-

mined by:
V, V, Va2 + g2
Aw = ¢ f{,, cosa - ¢ 1,0
N, h {Eg. 5.9-13)
A+ A = ot d {Eg. 5.8-14)
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Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example 5.9.1

A
4‘ i
h = 16"
ll“ d = 15"
5
y —
24" 5 ‘ﬂ‘{r ‘
-‘—! . ' . ~
Nu=15 klps ]] 1.7 Qd =1-10 -
45" ’
= —
V, = 100 kips ..—J.. = |
y 1 .
' \
GII
1.7¢,=2"2"
p-— g

but not less than that determined in sections
5.8.2 0r 5.9.5.

11 the diagonal bars can be adequately anchored
into the extended end, they may also be used as
at least partial replacement for A, and A, re
quirements shown in Sect. 5.9.4.

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped-end
. beam

Given: The 16RB28 beam with a dapped end as
shown in Fig. 5.9.2.

V, = 100 kips {includes all load factors;
N, = 15kips
. = 5000 psi (normal weight}

f, for all reinforcement = 60 ksi {weldable)

Problem: Determine the requirements for rein-
forcement A, + A, A, . A and A,
shown.n Fig. 5.9.1.
Soiution:
Assume: Shear span, a= 3/4 (6) = 4.5 in.
d = 15in,

1} Flexure in extended end:

By Eq. 5.9'1a:

AS + All =

°1fv I:v., (g) 4N, (gzl

1 4.5
0.85 x 60 EOO (15)

+ 15 (}g)] = 0.90 sq in.

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

+ 2) Direct shear:

_ By Eq. 5.9-2a: — .
V? ___to0p?
A" 7781, 3 bh | 1.78(6011){16)16)
= 037sqin. sos
By Eq. 5.9-6:
A, (min) = 80bh _  801{16)(16)

38 ’ PC1 Design Handbook
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By Eq. 5.9-3:

N, _ 15,000
A = 51 10.85)(60,000)
A +A =037+ 0.28=0.66sqin. <0.83

Therefore, flexure governs.

= 0.29sqin..

By Eq. 5.9-4a:
V 2
Aw = 3571, % bh
{100)2 )
= 0.18sg in.
3.57 (60N 1)16I(16) o 1Bsam
From Eq. 5.8-7:
. 40bh _ 40 (16){16)
A, Imin} = 0,000

Y
0.17sqin. <0.18sqin.

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

3) Diagonal tension at reentrant corner:

By Eq. 5.9-8: .
Vo 100 :
A, = ot "= 0.8560) - 1.96 sqg in.

Use 5 - =4 closed ties = 2.00sq in.
Check V, /ébd = 100/(0.85 x 16 x 15)
=0.490 ksi < BV {. =0.566 ksi OK

4) Diagonal tension in the extended end:

Concrete capacity = 2AvV 1. bd

= 2 {15000 (16}{15)/1000 = 33.9 kips
By Eq. 5.5-10:

A, = 2fv(¢ - AN bd)
1 100 .
T 21(60) (.0-85 - 33.9) = 0.70 5q in.

Try 2~ =4 = 0.80sqin.

Check Eq. 5.9-9

OV, = 8 AT, + A, 1, + VT, bd) =
= 0.85 {0.80 (60} + 0.44 (60) + 33.9)

=82.1 kips < 100

Change A, t02- =4

6V, = 110.4 kips > 100 OK

5) Check concrete bearing by Eq. 5.7-1:

w = 45in.

s = 4.5/2(worstcase) .7 -
= 4.5 {4.5/2) = 10.1, use 9 max

siw = 0.5 '
- _-..sw_ NuNu = 0.1 =

C, (200) (9/200) 0.63

oV, = 6C, 700 T, (s/w]'™ bw
¢V, = 0.7{0.63}(70)(1) /5000 {0.5)*7

{16)(4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK

Reinforcement is not required for bearing
{Could also be determined from Table 5.20.1)

6} Check anchorage requirements:

A, + A, bars

From Table 8.2.7:

f, = 60,000 psi, f'. = 5000 psi, #5 bars
1.72, = 26 in. beyond dap

A, bars:

From Tabie 8.2.7, for 74 bars,.

1.78, = 20in. beyond dap

5.10 Beam Ledges

3

"

The design shear strength of continuous beam °
iedges supporting concentrated loads, as illustra-
ted in Fig. 5.10.T, can be determined by the les- .,
ser of Eq. 5.10-1 and 5.10-2: .

A
tors>b+h . o ]

oV, = 3eh WT, (20, +b+h) (Eq.5.10-1)
OV, = ¢h T, (20, +b+h+2d,) 7
(Eq. 5.10-2)

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

6V, = 1.56h AT, (20, +b+h+s)
(Eq. 5.10-1a)
: b+h
oV, = oh MW, 1L+ 2 +d, +s3)

- (Eq. 5.10-2a;

where:

h = depth ot the beam ledge, in.

v,o= Ie'dge projection, in.

c
n

width of bearing area, in.
= spacing of concentrated loads, in.

d, = distance from center of load to the en:
ot the beam, in. '
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La ;abla 8.2 muestra ios cuadros de disefio publicados por
Ja Cerment and Concrete Association {Asociacion de Cemento y
Conc:2:0)** sobre longitudes mixumas de piloes para pilotes,
de seczibn cuadrada en diversas condiciones de levantamien-
to. Los cuadros de disefio también proporcionan los momen-
tos {exionantes ocasionados por et peso propio durante el
levantamiento, v los momentos de resistencia Gitima para
diversas secciones cuadradas v octagonales.

Cuando las condiciones de hundimiento son de moderada-
ments arficikes a dificiles, resulta ventajosa una espiral o héli-
ce. L1 aélice se coloca normalmente dentro de l2s barras prin-
cipaies pero Saurin indica que es mejor colocaria fuera de
ellas. La reduccién en ja cuberta de concreto sobre [a hélice
no es cerjudicial. ya que parte del pilote estd normatmente
abaticz por la unién en la cabeza del larguero.

La figura 8.19¢ y & muestra detalles tipicos de refuerzo en
pilates de concreto precolado. George Wimnpey & Co. disefi el
pifote cctagonal de 787 mm mostrado en a figura 8.196 para
la termnal marina de la Irish Refining Company en Cork,
Irlandz da] Norte.

8.9.3. Puntas de pilotes

Cuando los pilotes se hunden por completo en sueios sua-
ves, no requieren de punta. Los extremos de los piiotes se cue-

lan usualmente en forma de un punto achatado como Jo
muestra ia figura 8.20a. Se prefiere una punta mis afitads
(figura 8.206) para zundimiento en arcillas rigidas o arenz
v gravas compactas. La punta de hundimiento de meta]
cominmente localizzda en pilotes de concreto, hundidos en
condiciones Lanto suaves como rigidas, se basa en un disefig
utlizado para evitar Jue los pilotes de madera se agrieten o
escobitlen, y en condiciones suaves no se requiere de punta de
metal de ningun tipo. Cuando se deben hundir los pilotes eg

- suelo con pedruscos o pedregones, se requiere de una punta

como la que muestra :z éigura 8.20¢ para despedazar las rocgs

0 para evitar el rompimiento del extremo inferior del piote

cuando €sie empuja pedruscos 0 pedregones hacia un lado. B
drea de la parte supericr de la punta metdlica, en contacto con
el concreto del pilote, debe ser lo bastante grande para asegu-
rar que el esfuerzo a compresién del concreto se encuentre
dentro de limites de sezuridad. )
Cuzndo se requiere que los pilotes penetren en roca, per
ejempio para obtener wesistencia laterai. se utiliza un adita-
mento especial de rocz como lo muestra ta figura 8.204, Perp
si se hunden en roca sgiida. se recomuenda la “punta Oslo”
(figura 8.20e). Este diseio es particularmente adecuado pa
hundirm:ento en una superficie de roca inclinada cuando, cks-
pués de golpes cuidadosos de un mactillo pesado con
caida corta. el extremo afilado del punto de tierra huecs ¢
sujeta 2 la roca, evitando que el punto se deslice dentro de b

Punto de fevenzmento
22000 descz : altura
15 GO0 2
1 < 20} cybiena 0ara oS eizanes Cuaorado
i by 1050 | 2156 - 10 200 , 1120 | WIS\ 350 -
v ! tospones s e vznsicion | tsanonesalfses HESICEN | gejam--a5 2 70 15 Eejanones
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4
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N
3 b M. 5. eslzbones por toaas - xes Baﬂas pnncipaies 256 M. S.

1
\enuurecmo Baras 22 mm —]Barras 16mmé — Barras .56 mun — Barras 16 :nm b
152 349 ﬁ T~
b : = e = e e chiment
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20 £C1200 |__ K71 762t pi0__weelb&%. A0 U 782 1020 Gif_| < Cubiena 51 mm
: 75 mm ees 3 mmeogs Immees Z03mmees iSmmeies 75, = Todos los estadones
i 127 mm ces 127 mm oS e de 9.5 mm &

' Longitu maxima 31 300
b

Figura 8.18. Detalles ticicos de gilotes precolaoos de concrelo reforzada. 3) R. C. detalles para un c::<te ce 350 < 350 x 15000 mm.
) A. C. detalles para un pifole nueco octagonal ae 787 mm. {Tadas fas cistancias son en mm.)



LA FUERZA CORTANTE

ESTRBOS PARA TOHAR\

ACERO CORRIDO POR
TEMPERATURA DE LA
CONTRATRABE
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ARMADO DE
CONTRATRABE
POR FLEXION

‘pf

ACERO POR
FLEXION -

din

PLANTLLA DE
COHCRETO

h= 8/5

-
35 sn< 3F
be » -

Lp= DMENSION MAYOR DEL
EDIFICIO EN FLANTA

ACERO POR
TEMPERATURA

FIG. | 1.24s DISPOSICION DEL ACERC DE REFUERZO EN UNA ZAPATA CORRIDA.
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Fig. 9-5 Typical details of precast concrete piles. (After Chellis [9].)

after which withdrawal of the mandrel empties the casing. The casing may ziso be
driven with a driving tip on the point, providing a shell that is ready for fitling with
concrete immediately, or the casing may be dven open-end. the soil entrapped in the
casing being jetted out after the driving is compieted.

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

94 STEEL PILES

These members are usually rolled H shapes or pipe piles. Wide-flange beams 0f
I-beams may also be used; however, the H shape is especially proportioned 1o withe
stand the hard driving stresses to which the pile may be subjected. In the H piiz the
flanges and web are of equal thickness (the siandard WF and | shapes have a tnnef



Puesto que los esfuerzos durante el hin-
cado son tan severos, £s NECcesario propor-
cionar un concreto de muy buena caiidad.
Las Tablas 23 v 24 sintetizan las recomen-
daciones del “Foundation Code” para el
concreto, los periodos del curado y sepa-
racién de las cabezas. Los pilotes deben
colocarse separadamente, 0 en todo caso,
en fila, pero nunca en grupos, debido a
las dificultades prdcticas de asegurar un
colado vy curado adecuado. Los pilotes de
concreto precolados, se fabrican en sec-
cién cuadrada hasta de 16 plg por lado.
No obstante que se han colado pilotes cua-
drados v rectangulares mads grandes, hasta
de 24 pig por lado, el cédigo recomienda
el uso de formas octagonales para seccio-
nes mavoras de 16 plg.

Las Figs. 120 y 121 muestran alguncs
diserios tpicos. ingleses y americanos, de
pilotes de concreto precolado. En el caso
de los pilotes de Morganza, menores de
100 pies de longitud, se le dic al conmra-
tista la opcién de colar pilotes de seccion
cuadrada u octagonal v eligié 1la forma
octagonal.

Los pilotes de concreto precolado, ma-
nufacturados con cemento de alto conteni-
do de alimina. produjeron grandes proble-

mas en el pasado. A menos que se hinquen
los pilotes poco después del colado, diga-
mos de 24 a 28 horas® (Manning, 1549),
pueden volverse muy fragiles, impidiendo
completamente su hincado; parece que en
climas cilidos esta condicion se agrava
aun mas (Golder, 1856) aunaue un cura-
do hecho con todo cuidado puede aliviar
el problema (Hcdgson, 1549).

Los pilotes de concreto pueden tener
juntas longirudinales v trabajar satistacto-
riamente.* Se rompe el concreto y se em-
palma el refuerzo anterior con el nuevo,
cuando menos en una longitud de 40 dii.
Toda la basura y el material suelto debera
removerse, después de lo cual, se colard el
nuevo ramo. Se dard ]a atencién normal al
curado y endurecimiento del concreto an-
tes de que se hingue el nuevo tramo agre-
gado.

Pilotes de Concreto Presforzado

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

* Pero el Cidigo recomisnda esperar dos dias
* Aunque loa pretensados presencan dificulitades.
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APUNTES DE CIMENTACIONES
DISENO ESTRUCTURAL DE CIMIENTOS

Disefio estructural de una zapata
a) Determinacion de elementos mecanicos

Consideremos una zapata sometida a carga
vertical y momento. €l diagrama de reaccién del
terreno es de forma aproximadamente trapecial,
tal como se indica en la fig 1a. Con el propésito
de simplificar {os cdlculos, en la praclica es
usua! sustituir la reaccion trapecial por una
reaccién rectangular (fig 1b); el ancho B’ de esta
reaccién esta dado por

B'=B-2e - N
donde e es la excentricidad, que vale
e = MZQ (2}

Las cargas que obran sobre el ala de la zapata
se muestran en la fig 2. La carga uniforme para
célculo estructural g, vale

Ge = Q' = Wrea - Waap 3)

El ala de la zapata se puede considerar como
un cantiliver sometido a una carga uniforme g,
de abajo hacia amriba. Los diagramas de fuerza
cortante y de momento flexionante sobre et ala
de la zapata se exhiben en la fig 3. La fuerza
cortarte dltima y el momento ultimo se obtienen
mutltiplicando estos diagramas por el factor de
carga F. correspondiente.

En el casc de una zapata sometida a carga
verticel y dos momentos, el diagrama de
reaccion se muestra en la fig 4a. Para fines de
calculo, este diagrama se sustituye por el de la

Agustin Deméneghi Colina’
Margarita Puebla Cadena®
Héctor Sanginés Garclia®

fig 4b (Meli, 1885), en el que las dimensiones
reducidas B'y L’ valen

B' = B-2e, 6,=MJ/ZQ {4)
L'sL-28, 6,=MJZQ (5)
El disefio por tensién diagonal y por flexién se
lleva a cabo haciendo uso de la reaccién unifor-

me del terreno obienida con las dimensiones
reducidas B' y L’ de las ecs 4 y 5, es decir

q' =ZQ/BL) (A)

b) Disefio estructurai
b.1) Tensidn diagonal

En una zona cercana al pafic de la columna o
muro que llega a la zapata se puede presentar
una falla por tensién diagonal, ocasionada ésta
a su vez por esfuerzo cortante (fig 5). Esta
revision se lleva a cabo verificando que la
fuerza cortante Ultima a una distancia d del
pafic de ta columna o murc sea menor que la
fuerza cortante resistente.

Para valuar la fuerza cortante resistents, las
Normas de Concreto (1987) contienen las
siguientes expresiones

Sip<0.01 Vg = Fgbd(0.2430p) Ji©  (6)
Sip20.01 Ve=05Fbd V1" 4]
donde

b = ancho de célculo del elemento estructural

" Profesores del Departamento de Geotecnia. Divisién de Ingenieria Civil, Topogrifica y Geodésica. Facultad de



d = peralte efectivo del elemento estructural
p = cuantia de acero

=081, (8)
Fgr = factor de resistencia

En elementos anchos, como puede ser el ala de

una zapata, en los que el ancho B no sea menor -

que cuaire veces el peraite efective d (B z 4d),
con espesor hasta de 60 cm y donde la relacién
MNd no exceda de 2, la fuerza resistente Ve
puede tomarse igual a 0.5Fxbd ¥ {.*, indapen-
dientemente de la cuantia de refuerzo.

b.2) Flexion

La seccién critica por flexibn en el ala de la
zapata depende del material que forma la
columna 0 muro que llega a la zapata. En la fig
6 se praesenta la seccidn critica por flexiéon para
tres diferentes clases de material.

La revision por filexion se realiza verificando que
el momento dltimo en la seccién critica sea
menor que el momento resistente en dicha
seccion. A coniinuacion se presenta un resumen
de las expresiones de las Normas de Concreto
(1987) para la revision por flexion,

El momento resistente, en una seccién subrefor-
2ada, esté dado por

Mg = Fg b d*£." q (1-0.5q) (9
q=pft /&

El eacero minimo por flexién vale

Pon = 0.7 VI 1, (10)

mientras que &l maximo es 0.75p, donds py 65
el porcentaje balanceado, que vale

o = (I";) [4800K(f, + 6000)) (1)
donde

f =0.85¢" sif."<250kglem® (12a)
f = (1.05-4"250) sif.">250kglem® (12b)
La cuantia de acero necesario para rasistir un

momento ulimo M, se obtiene haciendo M, =
Mg.enia ec 9, y despejando q

2

q=1-v1-2M,/Feb 1.’ {13)
Pero

p=qf’/f, (14)
A=pbd o 8)

La separacidn de las varilias se obtiene
S=a,9/A (16)
donde

8 = separacibn entre varillas

a, = érea de la varilla que se emplea

g = distancia para la que se requiere @l érea A,
A, = érea de acero requerida

Por otra parte, en la direccion del lado corto de
una zapata reciangular se concentran los -
momentos flexiohantes cerca de la ¢columns, por
lo que el refuerzo paraleto al lado corto deber
sar mayor en la parte central {(Meli, 1985). En la
fig 7 sa muestra la forma como debe colocarse
el refuerzo; en la franja central de ancho B se
coloca una fraccion igual a 2BAL+B) de la |
cantidad total de refuerzo para el largo L,
mientras que el resto se reparte en las franjas
laterales. Asi, Hamando A, al area de acero por
metro de longitud de la zapata, la cantidad total
de refuarzo A’ = ALIMOQ, y las separaciones
del refuerzo en las franfas estén dadas por

En ta franja central de ancho B

5 = ay(B+LN2AS = 100a,(B+HM2AL)  (16a)
En las franjas laterales

8 = a,{B+LYA," = 1003,(B+L)(AL) (16b)

b.3) Penetracién

De acuerdo con las Normas de Concreto, la
seccién critica forma una figura semejante a la
definida por (a periferia de! drea cargada, a una
distancia de ésta malawzmdalperalte
efectivo de la losa (fig 8).

Cuando haya transferencia de momento se
supondréd que una fraccién de momento dada
por



]
a=1- (17)
1+ 067 ¥(cy + d)l(c, + d)

se ftransmite peor excentricidad de la fuerza
cortante total, con respecto al centroide de la

seccion critica definida antes. EI esfuerzo

corlante maximo de disefo v, se oblendra
tomando en cuenta el efecto de la carga axial y
del momento, suponiendo que los esfuerzos
cortantes varian lineaimente (fig 8), es decir

Vag = VIA; +aeMCag/). T (18)
A = 2d(c, +c,+2d) - (19)
Je = dey+d)/6 + (cy+d)d*6 + d(cy+d)(ci+d) 2

(20)

En columnas rectangulares ¢, es la dimensitn
paralela al momento fransmitido y ¢. es la
dimension perpendicular a ¢,.

En las expresiones anteriores, V es la fuerza
cortante que actia en toda el drea de [a seccién
critica, 'a cual la oblenemos a partir de la
reaccion neta q,, restando a la reaccidn del
terreno las presiones debidas a peso propio de
zapata y relleno.

El esfuerzo cortante de disefio vag, (esfuerzo
cortante dltimo) obtenido con los criterios
anteriores no debe exceder ningunc de los dos
siguientes valores

Vers = Fr (0.5+y) V1* {21)
Verz = Fr ¥ £.* (22)
f*=08f (23)

a menos que se suministre refuerzo. y es la
retacion del lado corlo al lado largo del area
donde actua la carga o reaccion.

b.4) Acero por temperatura

Cuando el espesor de la zapata es mayor que
15 om se requiere colocar acero por
temperatura en la porcibn sometida a
compresién (donde no se requiere acero por
motivos estructurales). Para esto, se emplea la
siguiente ecuacién

3

A, = 66000 (W2) / f, (/2 + 100) (24)
en que

Ay = &rea de acero requerida por temperatura,

para un espasor /2 de la losa de la zapata, en

cm?/m

h/2 = semiespesor de la losa de la zapata, en

cm

Cuando el elemerto estructural esta en contacto
con el suelo, se recomienda emplear por
temperatura un area de acero igual a 1.5A,.
Empleancio 1.5A, en vaz de A, en la ec 24, dado
que los cimientos estén siempre en contacto con
el terreno, obtenemos la siguiente expresion

A, = 99000 (h2) / {, (2 + 100) (25)

Ejemplo de disefio estructural de una zapata"
rectangular

Hacer el disefic estruclural de la zapata
rectangular de concreto reforzado de la fig 9.
Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2
m, espesor losa zapata = 30 em. Profundidad de -
desplante = 680 cm. Considerar en e! concreto
reforzado .’ = 200 kg/em?, f, = 4200 kg/am’.

IQ =26t M =42tm M =68Btm

Solucion

La sumatoria de cargas al nivel de desplante
vale

1Q= 26 + 1.7(2)(0.3)2.4 +40.25(0.3)(0.3){2.4)
+((1.7)2)-0.25(0.3))(0.3)1.6) = 30.098 t

ex = My/ZQ = 4.2/30.098 =0.1395 m

ey = MJ/ZQ=6.6/30.098 = 0.2259 m .
B'=B-2e,=1421m, L'=L-2¢,=1.5482m
La presion de contacto media entre cimiento y
tefrenc vale

q = 30.0981.7(2) = 8.852 Ym®

8) Penetracion
De acuerdo con las Normas de Concreto, la
seccidn critica forma una figura semejante a la
definida por ia periferia del 4rea cargada, a una
distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peratte
efectivo de la losa (fig 8).

Revisaremos la penetracion de la columna
en la direccidn del eje y.



Cuando haya transferencia de momento se
supondra que una fraccion de momento dada
por {ec 17)

1

a=1-

1+ 067 J(c1 + d)(c, + d)

1

a=1-

1+ 0.67 ¥ (0.3 + 0.264)/(0.25 + 0.264)

a=0412

se transmite por excentriicidad de la fuerza
cortante total, con respecto al centroide de la
seccién critica definida antes. El esfuerzo
cortante maximo de disefio v, se oblendrd
tomando en cuenta el efecto de la carga axial y
del momento, suponiendo que los esfuerzos
cortantes varian linealmente (fig 8), es decir

vag = VIA. +aMcaglJe (ec 18)
Ac = 2d{cy +c,+2d) (ec 19) -
Ac = 0.5692, m?
Jc = d{c)+d)’6 + (Ci+d)d /6 + d(co+d){c+d)12

(ec 20)

Je = 0.031206 m*

En columnas rectangulares ¢y = 0.3 m es la
dimensién paralela al momento transmitido y ¢;
= 0.25 m es la dimensidn perpendicular a ¢,.

En las expresiones anteriores, V es la fuerza
cortante que actia en toda el drea de 1a seccidn
critica, la cua! la obtenemos a partir de la
reaccion neta g, restande a la reaccion del
terreno las presiones debidas 8 peso propio de
zapata y relleno:

G, = 8.852-0.3(2.4) - 0.3(1.6) = 7.652 m®
V =7.652 [1.7(2) - (0.25+0.264)(0.3+0.264)]
=23.799t
caz = (0.3+0.264)2 = 0.282 m
Sustituyendoenlaec 2
+ 0.412(6.8){0.2621/0.031206 = 67.13 Um?
Vagy = Fo Vag = 1.4(67.13) = 93.98 tm?
€l esfuerzo cortante de disefio vap, (esfuerzo
cortante (Qltimo) obtenido con los criterios
anteriores no debe exceder ninguno de los dos
SIgmentes valores

= Fr (0.5+y) VI~ (ec 21)
vﬂ,—oe}_S+17f2)wl = 13.66 kg/em
Voo = Fr
Vera = 0.8 V180 = 10.12 kg/cm®
£*=08f (ec 23)

{ec 22)

4

a mencs que sa suministre refuerzo. y=1.72=

0.85 es la retacién del lado corto al lado largo

del drea donde actiia la carga o reaccion.
Seobsewaque

Vas, = 9.40 kglem® < verp = 10.12 kg/em?

Cumple

b} Tension diagonal

La seccidn critica por tension diagonal se
presenta a una distancia d del pafto de la
columna. Haremos Ia revisidn en la direccion del
eje y. Para esto se calcula el cortante Ultimo en
esta seccion y se compara con el cortante
resistente del concreto (fig 10).
Caleuto del cortante ultimo

Las fuerzas se calculan con la reaccién neta dal
terreno (tomando en cuenta el efecto de los dos
momentos M, y M,). La reaccion vale (ec A)

q = TQ/B'L' = 30.098/1.421(1.5482) = 13.681
vm?

Lareawénnetaq,. = 13.681-0.3(2.4)-0.3(1.6)
= 12.481 ym®

Hallemos el cortante y el momento en la secciétn
critica por tensin diagonal (en un ancho
unitario de zapata, b = 1 m)

V= 12.481(0586) 7.3141¢

M = 12.481{0.586)%/2 = 2. 143 tm

Vo= 1.4(7.314)=10.24 t

En elementos anchos, como son las zapatas, en
los que ol ancho B no sea menor que cuatro
veces el peralte efectivo d (B 2 4d), con espesor
hasta de 60 cm y donde la relacibn MVd no
exceda de 2.0, la fuerza resistente Vg puede
tomarse igual a 0.5Fgbdi*, independientemen-
te de la cuantia de refuerzo (Normas de Concre-
to, 1887).

Como trabajamos por metro de ancho de
zapata b = 1 m = 100 em. Dado que se cuela
una plantilla de concreto pobre sobre el terreno,
el recubrimiento del acero puedo ser de 3cm, y
puesto que e! didmetro de la varilla del N° 4 es
de 1.27 cm, el peralte efectivo del acero de la
zapataes d =30-3.6 agn =264 cm.

En este caso g6 cumple que el gncho es
mayor que cuatro veces el peralte efectivo
B>4d, B=170cem> 4d = 1056 cm
MVd =1.11 < 2 .:.cumple como elemanto ancho
Ver = 0.5FpbdV” = 0.5(0.8X100)26.4)V160
Vg = 13357 kg > V, = 10240 kg Qmpk

c) Flexién

Haremos el disefio por flaxién en la direccidén
dei eje y. El momento flexionante en la seccion
critica vale (fig 10}



M = 12.481(0.85)%/2 = 4509 tm

M, = 1.4(4.509) =6.312tm

E! acero minimo por flexién es

Prun = 0.7VE K (ec 10)
Prin = 0.74200/4200 = 0.00236

mientras que la cuantia maima es 0.75 pp.
donde py, es el porcentaje balanceado )

f 4800
= - —— (ec 11)
fy, 1,+6000

donde
f"=0.85€" sif" <250 kgiom? (ec 12a)
fo = (1.05-1.1250)f.* si {.*>250 kg/cm® (ec 12b)

Posx = 001143 . .

La fraccion de acero necesario para soportar un
momento ultimo M, estad dada por la siguiente
axpresion

2M,
q=1-§{ 1-——— ) {ec 13)
Frbd™,”
2(6.312x 109
q=1-§ 1- =0.07695
0.9(100)(26.4){136)
P=ql Ay (ec 14)
p =0.002492 '
A, = pbd (ec 15)
A, = 6.578 cm?
La separacion de varillas es
s=agl/A (ec 16)
donde

a, = #rea de la varilla que se emplea = 1.27 ecm?

(N° 4)

g = distancia para la que se requiere el drea de

acer A, g =100cm

A, = &rea de acero requerida = 6.578 cm®

Sustituyendo valores s = 18 cm. En conse-

cuencia, se nacesitan varillas del N* 4 a cada 19

cm en el lecho inferior {fig 11).
Procediendo en forma similar, se requiere A,

= 4.403 cm” en 1a direccitn del lado largo de la

zapata (eje x). En esla direccién debemos

concentrar el refuerzo en la franja central de la

zapata; aplicando las ecs 16ay 16b

Franja central, 8 = 26 cm

Franjas laterales, s = 53 cm

La separacion minima por flexion, aplicando la

ec 10 resulta de 20 cm, por lo que usaremos s =

20 cm en la franja central y 30 cm en las franjas

\aterales (fig 11).

d) Temperatura

El acero del techo superior se proporciona por
temperatura, para lo que se emplea ia siguiente
expresion {Normas de Concreto, 1987)

66000(1.5h/2)

£, (/2 + 100)

en que
A, = area de acero necssaria por temperatura,
en cm’/m, para el semiespesor de Josa V2
h/2 = semiespesor de la losa de |a zapata = 30/2
=15¢m
Sustituyendo valores A, = 3.075 cm’
Aplicando la ec 16, con varilias del N° 3 (a, =
0.712 cm?), s = 23 cm. Por lo tanto, se necesitan
por temperatura varillas del N°® 3 a cada 23 cm
en el lecho superior.,

En la fig 11 se muestra un croquis con las
caracteristicas estructurales de la zapata.

(ec 25)

Ejempio de disefio estructural de una tapata
cormida

El disefic de una zapata corida es similar al de
una zapata aislada, con la diferencia que en
aquella. se debe dimensionar ademas. la
contratrabe de cimentacion, y que en la zapata
corrida no se hace la revisién por penetracion.

Para ilustrar el proceso, hagamos el disefio
estructural de la zapata comrida de concreto
roforzado de la fig 12.

Determinamos primeramente el momento de
inercia de la zapata. El centro de gravedad
queda a 26.09 cm de la base del cimiento (fig
12a), y el momento de inercia con respecio a
dicho centro de gravedad vale 0.02982 m*.

Para el andlisis de interaccién dividimos cada
contratrabe de 3.2 m de longitud en 4 barras, o
que do un total de 8 bamras para las dos
contratrabes. Utilizando el procedimiento indica-
do en el capitulo anterior (interaccidn suelo-
estructura), se obtienen los disgramas de
reaccion y de asentamientos mostrados en la fig
13. Empleando las ecs 71 a 74 de! capitulo
anterior hallamos las fuerzas cortantes y los
momentos flexionantes en los nudos de ias
barras; con las ecs 79 a 84 se obtienen los
diagramas de fuerza cortante y momento flexio-
nantg indicados en la fig 14.



Disefo estructural de la contratrabe
a) Acero por flexion

La fraccién de acero necesario para soportar un
momento ultimo M, esté dada por la siguiente

_axprasion ) o

2M,
gq=1-f1-— (ac 13)
Frbd¥."

donde
P=qf (ec 14)
A = pbd (ec 15)

Célculo det acero positivo (lecho inferior de la
contratrabse)
M, = 15.2x10%(1.4) = 21.28x10° kg.cm

2(21.28 x 10%)
Gg=1- 1-

0.9(30)(81)%(136)

=0.09262

p =0.003
A, = 7.288 cm?
Usamos 3 varillas dei N° 6

Calculo del acero negativo (lecho wpenor de la
contratrabe)

M, = 10.5x10° (1.4) = 14.7x10° kg.cm

p = 0.00204
A, = 4957 cm’®
Usamos 2 variltas del N°* 6

b) Revisidn por fuerza cortante

La separacion de estribos verticales esta dada
por (Normas de Concreto, 1587)

s=FrALd/(V,-VRIsFrAf/35b (26)

A, es el éarea transversal del refuerzo por
tension diagonatl comprendido en una distancia
s. Vp se obtione conlasecG 6laec 7.
Utilicamos como estribos varillas del N* 3.
Sustituyerkio en la ec 26
s = 0.8 (2) (0.712) (4200) (81) / (35000 — 7115)
s=13.9cm
En ia fig 15 se muestra el ammado de ia
contratrabe,

Disefo estructural de la losa de la zapata

a) Tension diagonal

En la fig 13b se muestran la variacion de la
reaccién del terreno a o largo de la zapata
corrida. Ei valor de 46.6 t/m en los extremos de

_ ila estructra no lo tomamos para el diseflo. 0
ostructural de- la zapata porque .se concentra

bajo la carga de la columna y no se transmite a
la zapata (de hecho, si utilizamos un mayor
nimero de reacciones, los altos valores de
éstas en los extremos quedan exclusivamente
bajo las columnas). Harémos e disefio estruc-
tural para la reaccitn de 17.2 t/m (fig 13),

La reaccibn de! terreno en unidades de
asfuerzo vale
qQ=17.216 = 10.75 ¥m*

La reactién neta q, = 1075 0.2(2.4) - 0.65(1.6)
=10.75-1.52 = 9.23 ym®

La seccion critica por tension diagona! se
presenta a una distancia d del pafic de la
columna. Como trabajamos por metro de ancho
de zapstab=1 m= 100 cm. Dado que se cuela
una plantilla de concreta pobre sobre el terreno,
el recubnimiento del acero puede ser de 3 cm, y
puesio que el didmetro de la varilla del N° 3 es
de 0.712 om, el peralte efectivo del acero de la
zapataesd=20-34cm=16.6cm.

Hallemos el cortente y el momento en la
seccidn critica por tension diagona! (en un
ancho unitario da zapata, b = 1 m; fig 16)

V = 8.23(0.484) = 4 467 t

M = 9.23(0.484)%72 = 1.081 tm

Vo= 1.4(4467) =6.254

En elementos anchos, como son las zapalas, en
los que el ancho B no sea menor que cuatro
veces ei peraite efectivo d (B 2 4d), con espeasor
hasta de 60 cm y donde la relacibn MVd no
exceda de 2.0, la fuerza resisterte Vg puede
tomarse igual a 0.5Fxbdf,°, independiente-
mente de la cuantia de refuerzo (Nomas de
Concrelo).

En este caso se cumple que el ancho es
mayor gua cuatro veces el peralte sfective
B>4d, B=320em>4d= 1056 cm
M/Vd = 1458 < 2 . cumple como elemento
ancho - .
Ver = 0.5FgbdVfc* = 0.5(0.8)(100)(16.6)V160
Ver = 8399 kg > V= 6254 kg . Cumple

b) Flexibn
El momento flexionante en la seccién crftlca
vale (fig 16)

M = 9.23(0.65)*/2 = 1.9498 tm



= 1.4(1.8498) = 2.7288 tm
EI acero mmlmo por flexion es
Prin = 0.7 {ec 10)
Brvin = 0. 7&6514200 0.00236
mientras que la cuantia méxima es 0.75 py,
donde py, es el porcentaje balanceado

- 4800
e —— (ec 11)
f, f,+6000
donde
f"=085f" sif.* <250 kglcm
f." = {1.05-£.1250) {.* si fc* > 250 kglem?
Pmax = 0.01143

La fracgibn de acerc necesario para soporiar un
momento M, estd dada por la siguiente
expresion '

2Mm,
a=1-J 1-——— (ec 13)
Frbd™."
2(2.7298 x 10°)
q=1-{ 1- = 0.08450
0.9(100)(16.6)°(136)
p=qf. Ay {ec 14)
p = 0.002736 ’
A, = pbd (ec 15)
A, = 4.5423 cm?
La separacion de varillas es
s = a,9/A, {ec 16)
donda

8, = area de la varnilla que se emplea = 0.712
om? (N° 3)

g = distancia para la que se requiere el drea de
acero Ay, g = 100 cm

A, = éirea de acero requerida = 4.542 cm’
Sustituyendo valwes s = 15 cm. En conse-
cuencia, se necesitan varillas N°* 3 a cada 15 em
en el lecho inferior,

d) Temperatura

€l acero en direccion longitudinal de la zapata, y
el del lecho superior se proporciona por
temperatura, para o que se emplea la siguiente

expresion (Normas de Concreto)
66000(1.5)Xh2)
Ay = {ec 25)
fy (W2 + 100)

en gque
A = éreadeaceroneoesanaportempemu:ra
en cm?/m, para el semiespeasor de losa h/2

h/2 = semiespesor de 1a losa de la zapata = 2012

=10 cm

Sustituyendo valores Ay = 2. 143 cm?

Aphcandolaecﬁ con varilias del N° 3 (a, =

0.712 cm?), s = 33 am. Por lo tanto, usaremos

varilias del N° 3 a cada 30 cm, por temperatura.
En la fig 17 se muestra un croquis con jas_

" caracteristicas estructurales de la zapata.

Referencias
Meli, R, Disefio Estructural, Cap 7, Limusa, 1985
Normas Técnicas Complementarias para el

Disefio y Construccidn de Estructuras de
Concreto, Gobiemo del Distrito Federal, 1887

(Acdezap,iskedd, iselemec,acdezapf,
acdezapfi1) -
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b) REACCION RECTANGULAR

CARGAS SOBRE UNA ZAPATA
FIGURA 1

CARGAS QUE ACTUAN SOBRE EL ALA DE LA 2APATA
FIGURA 2
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b) DIAGRAMA DE MOMENTO FLEXJIONANTE

ELEMENTOS MECANICOS SOBRE EL ALA IZQUIERDA DE LA ZAPATA
FIGURA 2
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FIG 5
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1/ Muro o columna de concreto

M~
~

Seccidn c;itica por flexion

a) Muro o columna de concreto reforzado

....._._I\,T_._....

_— Muro de mamposteria

g

»
b/4 ~ Seccién critica por flexion

b) Muro de mamposteria

)\, — Muro o columna
Placa de acero

Seccién critica por flexiodn

€) Muro o columna con pedestal de placa de acero

FIG 6 SECCIONES CRITICAS POR FLEXION
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APUNTES DE CIMENTACIONES
ZAPATAS DE COLINDANCIA

Agustin Deméneghi Colina*

La zapata de colindancia que recibe un muro de carga exhibe un momento de desequilibrio debido a 12 faita de
coincidencia entre la linea de accidn de la carga del muro y del diagrama de reaccién del terreno de cimentacion,

Este momento de desequilibrio lo toma la estructura de 1a zapata mediante torsién a lo largo de 12 longind de 1a
zapata. Esta torsidén ocurye en 1a zapata y en la trabe de enrase de 1a zapata.

Supongamos que los extremos de 1a zapata permanecen fijos. En el centro del claro ¢l momento de torsidén vale

cero, por 1o que 1a mitad de la zapata se puede considerar como empoirada en un extremo y libre en el otro. Una
viga de longitud x, empotrada en un extremo y libre en el otro, sometida a un momento de torsiin M, en su extremo

libre, sufre un giro que vale
0= (xGIoM,

LlamndoM’a]momcnmchdwupnh‘hnopwumdaddehngm:ddelazapata(ﬁgl) el momento en una distancia
dx vale M'dx, y el giro debido a dM esté dado por

B =x/GM dx
E! giro en el centro del claro vaie
L2 .
={ Mx/GLd&x=M"L?/8G], (1
0

Sin embargo, dnﬁdoalgimeedaﬂomedommnmmmcmomnsenndcvalwmfomm
haciendo la hipdtesis que es igual a la mitad del dado por la formula de Frohlich, es decir

= E, B*8,
M= ——
32(1-v)
Sea
Ka=M, /8= nE, B?/32(1 - V%) )
es decir )
M, = K, 0. 3)

ElnuevommenloM’sigmlalmomcmoinidalM,‘mmosM'.Conmnuevovalorseaplicanmpe&hm
las ecs 1, 2 y 3, hasta que la variacion de M’ sca despreciable. .

En una viga de seccién rectangular de dimensiones b por b , ¢l momento polar de inercia debido a torsién se puede
valuar en forma aproximada (Beaufait ef al 1970)

L= (mb*/3)[1-0.63Wh+0052 b)) ' @)

*Profesor del Departamento de Geotecnia. Divisién de Ingenierfa Civil, Topogréfica y Geodésica. Facultad de
Ingenieria. UNAM



El memento de torsidn se toma con respecto al centroide de 1a trabe. La seccién critica es a una distancia d del pafio
de la trabe de liga. Se emplean las sigutentes expresiones (Normas de Concreto 1996):

Tox = 0.6 Fx (T y) ¥ £*, 5
Tr=025To - 6)

x = ancho de 1a trabe, y = peraite de la trabe

'i‘oa= momento torsionane resistente de disefio de un miembro sin refuerzo para torsidn, kg.cm™™
Ter = momento con que contribuye el concreto en un miembro reforzado por torsion, kg.cm
Para proporcionar refuerzo por torsién se deben cumpiir simultinearnente las dos signientes condiciones:
aTo>Ta ™
b} (Tu Tor )’ + (Vu V) 2 1 ®)
Si no se cumple alguna de las dos condiciones anteriores los efectos de 1a torsién pueden despreciarse.

Refuetzo por cortante
Fr A, f,d
S="‘—"_"“—'—_"'
V,- Vg
es decir
Ay Vu-Va
_— (cm?® Jem, dos ramas) (9)
s Frf,d

Refuerzo por torsion
s (T, - T
A" =
FR Q (xl YI) ry
es dectr
An Tu = Tcll
—_—— (cm’ / cm, una rama) (10)
5 FR Q (X| yl) f,

Q=067T+033 (y/x)s LS (1)
El refuerzo total es 12 suma del requerido por cortante y por torsion.
uscpamciénmdebcsermayormnedmwhodclosm“bosnidelaalmmdelosmimnim.ayorqm30m
Acero longitudinal por torsion o
Au= Q2 Axls)(xi +y) (/1) (12)
Ejemplo

Rmsarhsegundaddeltammdemmenmmﬁnyhawdﬁseﬁomaumjdehmmmdehﬁgl
Concreto . = 200 kg/cm® E. =141 421 kg/cm®

o,
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Acero f, =4 200 kg/em®
Longitud de 12 zapata 6 m

F.=14
Terreno de cimentacién
Arena medianamente compacta y=16tm’
Solucion
Cilculo del momento M,” y de TQ
M, =0.923 i-m/m IQ=5.134tm
Consideremos inicamente el momento de inercia de la trabe. Empleando laec4:
L = 0.00102 m*

El midulo de rigidez del concreto estd dado por
G = Ef2(1+v) = 565 685 kg/cm’

E! procedimiento iterativo para conocer €l momento de torsién consiste en;
a) Aplicando 12 ec 1, con M” = M, = 0.923 tm/m
’ 8. =0.007208
b)Delaec?
Ko=M,"/8.= nE,B?/32(1-v)
) Sustinryendo valores K, =30.1593t-m/m. Delaec3
M, =K,0.=02174 tm/m
El nuevo valoy de M’ vale: 0,923 -0.2174 = 0.6826 ‘m/m

Se repiten los pasos (a) a (c), hasta que la variacion de M’ sea despreciable. En cada iteracidn M” sc obtiene
restando a M,’ = 0.923 t-m/m el valor calculado de M, .

A continuacién presentamos los valores obtenidos en 1a nltima iteracidn:
M’ =0.747]1 tm/m, 8. = 0.005834, M,’=0.1759 t:m/m

Cilculo del refoerzo por torsion

El momento de torsién a una distancia d del paiio del ¢je donde termina la trabe vale
T=07471(5.772)2= 2156 tm (d=11.4cm)
T,=F. T=30184tm

Como se trata de una trabe con muro de carga, V=10

Aplicando laec 5 Tor = 136 610 kgcm

Aplicando laec 6 T =34 152.6 kgcm

Verificamos que se cumplan las condiciones dadas por las expresiones 7y 8:
a)T,= 301 840 t-m/m > Tz = 34 153 t-m/m

B) (Tu Tor )* + (Vu V)’ = 488 2 1

Se cumplen las condiciones (a) y (b), por lo que si s¢ requiere refuerzo por torsion,

Célcatlo del acero de refuerzo por torsién

Acero transversal
Aplicando las ecs 11y 10
. Q=15 Agls =0.06278 cm’/cm
Empleando una separacién s = 7.5 cm, A, = 0.471 cm® . Por lo tanto, s¢ requicren estribos del No 2.5 a cada 7.5
cm (a, = 0.495 ¢cm®).

Acero longitudinal
Empleando laec 12, A, = l3.6cm2.Pbrlotanm,sereqﬁm4vaﬁuasdelN05m2vaﬁllasddNo6,mmo
acero longitudinal por torsion,



Diseno estructural de la losa de la zapata

E! momento de desequilibrio en la zapata es de M,’ = 0.923 t-m/m. La trabe por torsién toma M’ = 0.7471 t-m/m,
‘mientras que e suelo toma M,’ = 0.1759 i-m/m. Por lo tanto, el momento sobre el suelo es My’ = 0.1759 tm/m.
e=M7ZQ=0.1759/5.134 = 0.03426 m
B'=B-2¢=05315m q’ = ZQ/B’ = 9.66 Um?

Enla fig 2 se exhiben 1a geometria y las fuerzas que actizan sobre 1a zapata.

Disciio por flexién
d=0.15-0036=0.114m
M =0.5288 t-‘m/m M. = 0.7403 t-m/m
p=0.00154 Puis = 0.00236 A, = 2.687 cm’/m

Aoy = 3.075 cm’/m; por lo tanto, rige anmado por lemperatura
Sec empleardin variilas del N° 3 a cada 23 cm, en el lecho inferior

Revisibn por conante
V =2006 /m V.=2.809¢m
M = 0.2485 t-m/m M/Vd = 1.09 <2 Cumple como elemento ancho

Vg =5768 kg > V, = 2809 kg ; .. Cumple

En la fig 3 se muestra ¢l armado de la zapata.

Referencias

Beaufait, F W, Rowan, W H, Hoadley, P G y Hackett, R M, Computer Methods of Structural Analysis, Prentice-
Hall, 1970

Normas Técnicas Complementarias para el Diselo y Construcciton de Estructuras de Concreto, Depanamemo del
Distrito Federal, 1996
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