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DIVISION DE EDUCWCION CONTINUA
CURSOS ABIERTOS
DISENO DE ESTRUCTURAS 'DE CONCRETO
Del 16 al 27 de Mayo de 1994, :

‘\}

e

FECHA HORARIO TEMA PR'OFESOR
Lunes 16 17 a 21 horas. Propiedades del concreto condiciones de " M. en I. Juan Luis Cottier
servicto \
L
Martes 17 17 a 21 horas. Patologia del concreto, dictdmenes M. en I. J. Luis Cottier.
de resistencia y otras propiedades : h
del concreto en estructuras existentes. |
|
Miércoles 18 17 a 21 horas Flexion; adherencia y deformaciones Ing.M.Angel Guzméan E. .
¥ .
Jueves 19 17 a 21 horas Flexocompresién M.I. J. Luis Trigos Suarez
Viernes 20 17 a 21 horas Cortante y torsién M. en I. Victor|Pavén Rdz.
Lunes 23 17 a 21 horas Losas * Ing. Eduardo Guzman E.’
Martes 24 17 a 21 horas Zapatas, muros de cortante y ménsulas_ _ ' '3..-<Dl”l" Oscar Hdez. Basilio
T Lo bl
- Miércoles 25 17 a 21 horas . Presfuerzo ~ . Ing.José Gaya Prddo
' Tl A
& ) e ‘:‘ - j - .
Jueves 26 17 a 21 horas Disefio Sismico de estructuras de - ..y Dr..Roberto “Stark Feldman
: . concreto EE n . ' o
Viernes 27 17 a 21 horas Reparacion de esfruc;turas danadas . M. en 1. J. Luis Trigos S.

Dr. Oscar Hdez. Basilio
M. en 1: Victor Pavén Rdz.



EVALUACION DEL. PERSONAL DOCENTE
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FACILIDAD DE EXPRESION).

LOS ASISTENTES, AMENIDAD,
PUNTUALIDAD

CONFERENCISTA

M. en I|. Juan Luis Cottier -

Ing.. Miguel Angel Guzméan Escuderg

[~

M. en |. José Luis Trigos Suéarez

1=

4y M. en |. Victor Pavén Rodriguez

51 Ing. Eduardo Guzman Escudero

6 Dr. Oscar Hernadndez Basilio

7|l Ing. José Gaya Prado

8 Dr. Roberto S_tark Feldman

. ESCALA DE EVALUACION ! 1 a IO




EVALUACION DE LA ENSENAMZA
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'1 Propledades del concreto condicio-
nes de’ serwcno
‘ Patologia del concreto, dictadmenes
5 de resistencia y otras propiedades
del concreto. en estructuras existentes
3 ‘Flexién, adherencia y deformaciones
4 || Flexocompresién
5|| Cortantes y torsién
6! Losas
7(| Zapatas, muros de, cortantes Yy mén
‘ sulas. i -
8 _Presfuer"zo'
9 || Disefno 5|sm|co de estructuras de
concreto .
10 {{ Reparacién de estructuras daﬁadas
ESCA_L.F\ DE EVALUACION: 1 a 10
©




EVALUACION DEL CURSO

C ON CE P T O

1. APLICACIOM INMEDIATA DE L.OS CONCEPTOS E-XlPUESTOS

2. -CLARIDAD CON QUE SE EXPUSIERON LOS TEI\-IAS . l :
3. GRADO DE ACTUALIZACION LOGRADO EN EL CURSO

4. CUMPLIMIENTO DE LOS OBJETIVOS DEL CURSO

5. CONTINUIDAD EN LOS TEM.AS DEL CURSO

G. CALIDAD DE LAS NOTAS DEL CUSO

7. GRADO DE MOTIVAC.ION LOGRADO EN EL CURSO

EVALUACION TOTAL.

ESCALA DE EVALUACION: 1 a 10




-

T MUY AGRADABLE

AGRADABLE

1.- iQué le parecié el ambiente en la Divisiébn de Eduacién Continua?

DESAGRADABLE

PERIODICO EXCELSIOR
ANUNCTIO TITULADO DI

CONTINUA

CARTEL MENSUAL

REVISTAS TECNICAS

VISION DE EDUCACION

PERIODICO NOVEDADES
ANUNCIO TITULADO DI
VISION DE EDUCACION
CONTINUA

RADIO UNIVERSIDAD

2.- Medio de comunicacién por el gue se enterd del curso:

FOLLETG DEL CURSO

COMUNICACION CARTA,
TELEFONO, VERBAL, ETC.

FOLLETO ANUAL . CARTELERA UNAM "LOS GACETA
UNIVERSITARIOS HOYY - JNAM

|

AUTOMOVIL
- PARTICULAR

L]

3.- Medio de transporte utilizado para venir al Palacio de Mineria

QTRO MEDIO

4.- i{Qué cambios haria en el programa para tratar de perfeccionar el curso?

.- (Recomendaria el curso a otras personas?

51

NO

6.- iQué periddico lee con mayor frecuencia?




7.- iQué cursos le gustaria que ofreciera la Division cle Educaciéon Continua?
4 .

¥

8.- La coordinacién académica fué:

EXCELENTE BUENA

REGULAR - - MALA

9.- Si estd interesado en tomar algin curso INTENSIVO iCuédl es el horario
inds conveniente para usted?

LUNES A VIERNES

LUNES A VIERNES LUNES A MIERCOLES: MARTES Y JUEVES
DE 9 2 13 H. ¥ DE 17 a 21 H. Y VIERNES DE DE 18 A 21 H.
DE 14 a 18 H. : 18 a 21 H.

(CON COMIDA)

VIERNES DE 17 A 21 H. OTRO
SABADQOS DE 9 a 13 H.
DE 14 a 18 H.

VIERNES DE 17 2 21 H.
SABADOS TE 9 a 14 H.

10.- iQué servicios adicionales desearia que tuviere la Divisién de Educacion
Continua, para los asistentes?

]

{11.- Otras sugerencias:

P



NOMBRE DEL CUKSO

FECHA DEL CURSO

*COMENTARIOS *




EVALUACION DEL  CURSO’

COINCEP To.

1. | APLICACION INMEDIATA DE LOS CONCEPTOS EXPUESTOS S

2. CLARIDAD CON QJE SE EXPUSIER(N LOS TE%S

3. GR.AI.'X) DE ACTUALIZACI(N L&RAN EN EL CURSO

| | cuepLiMienTo bE Los oBuETIVOS DEL CuRsO

5. | conTINUIDAD m,n.os TEMAS DEL CURSO - - " *

6. CALIDAD OE LAS NDTAS DEL CURSO.

7. GMDO DE MJTIVACICN LWRADO EN EL CURSO

N

ESCALA DE EVALUACION: "1 A 10

| EVALUACION TOTAL




' MUY AGRADABLE

AGRADABLE"

-.

DESAGRADABLE ...~ -

1.- ¢Qué le parecid el ambiente en la Di@risi’é'n‘ de :'Edué'ai:i'éﬁ"cénfinté?_; o

\ .
(
2

ANUNCIO TITULADO DI
VISION DE EDUCACION
CONTINUA

!
i

CARTEL MENSUAL

PERIODICO EXCELSIOR

.~ Medio de comunicacidn por el que se enterd del curso: =

' PERIODICO NOVEDADES
ANUNCIO TITULADO DI
VISION DE EDUCACION . -

CONTINUA

RADIO UNIVERSIDAD

- COMUNICACION CARTA, -

“FOLLETO DEL CURSO ™

TELEFONO, VERBAL,
_ETC. o

D_

" CARTELERA UNEM "LOS ~ GACETA
UNIVERSITARIOS HOY"  UNAM

4 N T T\

'REVISTAS TECNICAS FOLLETO ANUAL

U

3.- Medio de transporte utilizado pira venir al Palacio de Minerfa: -~

AUTOMOVIL 'OTRO MEDIO |
PARTICULAR R

. METRO
™

4.- ¢0ué cambios harfa en el programa pafa ‘tratar de 'perf'éécionaij"t_al .curso?-

|

e
-

'5.-" ¢Recomendaria el curso a otras"p'ersorias? ST NO

5.a.¢Qué periddico lee con mayur .frecuencia?

;;,{&‘;y __ -

)




~ , : . — — — W

6.- ¢Qué cursos le gustaria que ofreciera la Dlv1516n‘de Educacibén Continua?
L W,
7.- La coordinacibn académica fuoé: A
EXCELENTE . " BUENA . REGULAR ~ MAA
\. J
( N
8.~ Si estd interesado en tomar alqun curso IN"BNSIVO £Cu51 es el horarlo mis
conveniente para usted? :
LUNES A VIERNES LUNES A . LUNES. A MIERCOLES . ' MARTES Y JUEVES
DE 9 a 13 H, ¥ VIERNES DE Y VIERNES DE . DE 18 A 2‘_1 H.
DE 14 A 18 H. 17 a 21 4, 18 A 21 H. ' :
(CON COMIDAD) ' S
VIERNES DE 17 A 21 H. " VIERNES DE 17 A 21 H. OTRO
SABADOS DE 9 A 14 H. ‘ SABADOS DE 9 A 13 H. ' i
N . DE 14 A 18 H.
( j R
9.- éNuUé servicios adicionales desearia que tuviese la Divisibn de Educa@ién
Continua, para los asistentes? ' : '
\ ; , ya
o — . —
10.,- Otras :sugerencias: . - ' o ' '
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FACULTAD DE INGENIERIA U._N._A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURS0S ABIERTOS
DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO

PROPIEDADES DEL CONCRETO Y CONDICIONES DE SERVICIO.

EXPOSITOR:
M. EN I. JUAN LUIS COTTIER.

Palacio de Mineria  Calle de Tacuba 5  Primer pisc  Deleg. Cuauhtémoc 06000  México, O.F.  Tel.: 521-40-20  Apde. Postal M-2285



EHOYD

CONCRETO
COMPONENTES

CEMENTO

AGUA

AGREGADO GRUESO
AGREGADO FINO
AIRE

ADITIVO




GENERALIDADES SOBRE CONCRETO :

CEMENTO

PULVERIZADO CONSTITUIDO POR CLINKER Y YESQO, LOS CONSTITUYENTES . DEL - -
CLINKER ESTAN FORMADOS POR LOS SIGUIENTES COMPUESTOS QUIMICOS. L

OXIDO DE CALCIO.....C30...C C )

SILICE.............. $105..( S )
ALUMINA............. Al,02.C A)
OXIDO DE FIERRQ....Fe505.0 F )

LOS CUALES ESTAN CONTENIDOS EN LAS MATERIAS PRIMAS USADAS EN SU

- ELABORACION , ESTAS SON :

PIEDRA CALIZA , ARCILLA Y OXIDO DE HIERRO.

A ALTA TEMPERATURA LOS COMPUESTOS ANTERIORES FORMAN LOS MINERALES
DEL CLINKER SIGUIENTES:

ALITA.....(SILICATO TRICALCICO)........... C3s
BELITA....(SILICATO DICALCICO)............ CoS
CELITA....(ALUMINATO TRICALCICOD).......... C4A

| FERRITA...(ALUMINO FERRITO TETRACALCICO)..C4AF

A LOS CUALES SE LES AGREGA YESO PARA FORMAR CEMENTO :

YESO.....Ca80,.2H,0...(Ca0.5.2H)

:EL CEMENTO PCRTLAND MODERNO ES UN MATERIAL F INAMENTE .-



LAS MATERIAS PRIMAS Y POR CONSIGUIENTE EL CEMENTO TIENEN INCLUIDOS
CIERTAS IMPUREZAS QUE PUEDEN AFECTAR LA DURABILIDAD DEL "CONCRETO ,

LAS PRINCIPALES SON:

OXIDO DE MAGNESIO.......Mg0.
OXIDO DE CALCIO......... Ca0.
. OXIDO DE SODIO........ NaZO.

CONTRIBUCION A LA RESISTENCIA Y AL CALOR PRODUCIDO POR LAS

ESPECIES MINERALES PURAS, CONSTITUYENTES DEL CEMENTO.
(EDADES TEMPRANAS).

ESPECIE HIDRATO PRINCIPAL RESISTENCIA | CALOR
MINERAL FORMADO A COMPRESION | L IBERADO
. ( 7 DIAS)
ALITA (C4S) | TOBERMOR!TA ALTA "MODERADO
BELITA (C,S) | TOBERMORITA BAJA BAJO
CELITA (CgA) | ETRINGITA + HIDRATO MODERADA ALTO
ALUMINATO DE CALCIO -

FERRITA HIDRATOS DE ALUMINATO|  ALTA MODERADO
(C4AF) DE CALCIO -
YESO (CS.2H) | ETRINGITA CON C5A — -




. CONTRIBUCION__ A

(A RESISTENCIA Y

AL CALOR FRODUCIDO

- POR LAS

ESPECIES MINERALES, DURANTE LA HIDRATACION DEL CEMENTO.
" (EDADES TARDIAS).

ESPECIE HIDRATO-PRINCIP—AL RJESI'STENCIA CALOR -
MINERAL FORMADO : A COMPRESION | L'IBERADO
. AR (180 DIAS) | ~ . -
ALITA (C5S) TOBERMORITA-: . ALTA BAJO"""
BELITA (C,9) TOBERMORITA ALTO MODFRADO

CELITA (CzA) | ETRINGITA + HIDRATO |  BAJA BAJO
.| ALUMINATO DE CALCIO - S
FERRITA HIDRATOS DE ALUMINATO| . BAJA BAJO
(C AF) DE CALCIO |
YESO (CS.2H) | ETRINGITA CON CgA — —

RES!STENCIA A COMPRESION MOSTRADA POR LAS FASES

DEL CEMENTO

Toxlo 1968.

K

(Kg/cm?):;
" 7 DIAS 28 DIAS 180 DIAS 365 DIAS
oS 322 ) - 168 _51;2" c84
B-C,S 24 42 163 -
CaA 118 124 0 0
CopF 300 384 493 595
X oBTENDOS DE:  BUTT, M.Y., KOLBASOV,V.M.,  TIMASHEV, V.., o

SYM.,
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* AHORRO DE ENERGIA EN LA INDUSTRIA DEL .CEHEHT_D

B 80O °C
- 1000 °C
- 1100 T

- 1200 °C
.'.' 1300 °C

. 1400 C

" FIGURA 2.1
 CLINKERIZACION




5 cementos a que se refiere esta Norma deben satisfacer:los. reqmsﬂos quimicos que se anotan en la TABLA

de acuerdo con su tipo:

L, 777 TABLA 1 ESPECIFICACIONES QUIMICAS ~ " " = o e —oeee
; ’ ' TIPO
. COMPUESTOS Y CARACTERISTICAS

‘ I it LH] v v
Ixido de silicio (SiQ,), min % — 21.0 - - —
Oxido de aluminio (AL,O,), max % - 6.0 — - —
Oxido ferrico (Fe,0,), max % . — 6.0 - 6.5 -
Oxido de magnesio (MgO}, max % 5.0 5.0 50 5.0 5.0
Anhidrido sulirico (SO,), max %
Cuando (3Ca0 - AL,O,) es 8% o menor 3.0 3.0 35 2.3 2.3
Cuando (3Ca0 - ALQ,) es mayor de 8% 3.3 - 45 - —
Pérdida de calcinacion, max % 3.0 3.0 3.0 3.0 3.0
Residuo insoluble, max % 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75
Silicato tricalcico (3CaQ - SiQ,), max Y% (ver inciso 5.1.1)) — - — 35 -
Silicato diczlcico {(2Ca0 - SiQ,), min % (ver inciso 5.1.1.) - -_— e 40 -
Aluminialo tricalcico (3Ca0 - ALO,), max % (ver 5.1.1) — 8 15 7 5
Aluminoferrito letracdlcico mas dos veces el aluminato tricalcico
(4C- ALO, - Fe,0, + 2(3Ca0 - AlLO, o solucion sdlida
{(4C. Ai Dy - Fe,0, + 2Ca0 - Fe,0) max % (ver inciso 5.1.1) — - - - 20.0.

specificaciones Quimicas Qpcionales

0S requisitos opcidnales de la TABLA 2 serdn aplicables sélo en el caso de que el comprador asi lo especifique,
onsiderandose entonces el cemento como especial y sujeto a previo acuerdo entre comprador y fabricante.

TABLA 2 - ESPECIFICACIONES QUIMICAS OPCIONALES

: £y
. TIPO
CARACTERISTICA OBSERVACIONES
! i ]| v v ’
Aluminato tricalcico (3Ca0 - Al,0,), max % — — 8 —_ — -Para resistencia mode-
(Vef 5.1. 1) rada a los sulfatos
Alummalo tricélcico (BCaO ALO,). max % — — 5 - — Para alta resistencia a
(ver 5.1.1) los sulfatos
Suma de silicato tricalcico y aluminato tricalci- — 58 —_ — —_ - Para calor de hidrala-
co, Max % (ver 5.1.1) {ver) cidén moderado
- ’ 5.1.3.1 o
Alc. tales (Na,0 + 0.658 K,0), max % 0.60 0.60 .60 0.60 0.60 Cemento de bajo conle:
o ' nido de aicalis

ste valor limite se aplica cuando se requxere calor de hidratacion moderado y no se solicite la determmacuﬁn de

or de hldratacmn



CALOR INVOLUCRADO A 21 °C, (cal/q).

Compound . 3 days. 7 days 28 days 90 dzfys 1 yeaf 6% 'y:ears'

3Ca0.Si0, 5848 53411 9047 104+5 117+7 117+7
2Ca0 . Si0, .  12%5,10%7 2544 - 42%3 5444 53%5-
3Ca0 . ALLO; " 21228 372439 229423 311+17 279+23 328+ 25

. 4Ca0 . AlL,0;.Fe;05 .- 69+27-118+37 118422 98%16 9022 111 £ 24

CLASIFICACION DEL CEMENTO PORTLAND NOM-C-61

TIPO NOMBRE | | USO
|- COMUN . GENERAL EN CONSTRUCCIONES DE _ CONCRETO -
CUANDO NO SE REQUIEREN LAS. PROPIEDADESf
| ~ESPECIALES DE LOS TIPCS II, Il 1V, V. |
il MODIFICADO * PARA CONSTRUCCIONES DE CONCRETQ EXPUESTAS.

~ A UNA ACCION MODERADA DE LOS SULFATOS
- CUANDO SE "REQUIERA .UN CALOR DE HIDRATACION

MODERADC. .
Il - RAPIDA "PARA LA ELABORACION DE CONCRETOS EN_ LS
RESISTENCIA  QUE_ SE REQUERE UNA  ALTA  RESISTENCIA A

ALTA ~ TEMPRANA EDAD. |

v BAJO CALOR  CUANDO SE REQUIERE UN REDUCIDO CALOR DE

- HIDRATACION.

v RESISTENCIA ~ CUANDQ SE_REQUIERE UNA ALTA RESISTENCIA' A

ALTA A LOS - LA ACCION DE LOS SULFATOS. _

- SULFATOS



VALORES TIPICOS DE.- COMPOSICION PROMEDIO DE LOS COMPONENTES DE
CEMENTO PORTLAND DE DIFERENTES TIPOS: (%) B

C%_l\IAEBITO | I C3S| CZSI C3A' C4AF lCS ' Ca0| MgOI Pc

| 48 25 12 8 29 0.8 2.4 1.2

N 46 29 6 12 - 2.8 0.5 3.0 1.0
1N 56 15 12 8 3.9 1.3 2.6 1.9
R 30 46 5 13 - 2.9 0.3 2.7 1.0
y 43 3% 4 12 2.7 0.4 1.6 1.0




" Diferentes Tipos de Cemento

50 — r _ \
N Tipo de cemento- " 490
E a B e :
2 10 - 420 ;
5 :
'g, ¢+ 350
8 L 280
o E
Q. /A' . '-g.’
2. ’ | M
9 20 %% ,,/ 210 3
@® ’/ ¢
2 r ‘ o
2 , : 8
o ¢ . 7 140

10 -

‘ i

- -70'
0 : _ ' ’ 0
7 14 . 28 S0 180 1 2 . 5
dfas : ' ' - afios

Edad.(escala logaritmical
Desarrollo de resistencia de concretos con 335 kg/m3, elaborados
con cementos de distintos tipos.- :

60
Tipo de cemento’ U e
E . _ )
4
% 40 - 420
c
0
§ E
Q
g 30 S
5 - 280 @
L]
9 .
s 20 , -
« LS NT - )
Z /i 140
-~ \
~ S
© ‘ 0 R
1 3 7 28 3 1 5 S
dia  dfas dias dras meses afio afos

~ Edad lescala logaritmica)
. Desarrollo de resistencia de concretos con una relacion agua/ce-
mento de 0.49, elaborados con cementos de diferentes tipos.

o



PROPIEDADES FISICAS DE LOS CEMENTOS PORTLAND.

CEMENTO TIPO | ~ FINURA My\llMO (NOM-C-1)
. (cm®/q)
| | 2800
il » 2800
i -
v | | 2800
v T 2800
RELACION

Resistencia a la compresion - MN/m?2

FINURA DEL CEMENTO

50 - 490
. 1ano 420
40 —_
90 dias og dias
/ e
30 i . __...-—-—""'-'__—-—_
| g —T" 250
A / L 210
20 ‘

150 . 200 . 250 300
‘Area especifica (Wagner) m2/kg.

7

ENTRE LA RESISTENCIA DEL CONCRETO A DIFERENTES EDADES Y LA

. Kg/’cm;z



EFECTO DE LA SUSTITUCION DE CEMENTO PORTLAND POR. PUZOLANA SOBRE LA g

RESISTENCIA DE CONCRETOS 1 :

4 : 0.6 ALMACENADOS EN AGUA A 18 C

% DE RESISTENCIA-

DE ESPECIMEN VS A :

CEMENTO PORTLAND

100

80

60

40

]

20

700 -

80
20

| COMPOSICION DE ESPECIMEN (%) o

B0 PoRTLAND CEMENT 40
40 POZZO!.ANA &0

DESARROLLO DE RESISTENCIA DE UN CONCRETO HECHO CON CEMENTO PORTLAND
Y CENIZA VOLANTE.

40
, e p o - "1+ 350
- '
30 ’ _
. Concreto con cemento portland B
) . - - 280
£ / ordinario | (I :
'-2-- — Cemento portland y ceniza volante . :
Cilindros
2 20H—de | | 210 o
o) prueba corazones - £
o (150 x 300) de carreteras existentes L2
S " (150 x 230) mm , 140 <
2 mm. o -~
3 10
(v
- 70
0
0 1 2 . 3 .
Edad — Afios ;4



' RESISTENC!A DE LOS CEMENTOS PUZOLANICOS AL ATAQUE QUIMICO.

RESISTENCIA AL ATAQLE DE SULFATOS

LOS CEMENTOS PUZ-1. Y PUZ-2 PRESENTAN MAYOR RESISTENCIA AL ATAQUE DE'-";-
LOS SULFATOS EN  COMPARACION ' CON LOS. CEMENTOS  PORTLAND.  EL::
INCREMENTO DE RESISTENCIA A L0 SULFATOS ™" AL ATAGUE DE AGUA DE MAR--
HA SIDO SUJETO A DISCUSION, SE ATRIBUYE A LA REMOSION DEL HIDROXIDO..
~ DE CALCIO. FORMADO EN LA HIDRATACION D - CEMENTO PORTLAND POR -
 COMBINACION. CON'LAS PUZOLANAS. | .

CONTENIDO DE CAL LIBRE EN MORTERO 1:3 CEMENTO-ARENA.
2:5 —

PORTLAND CEMENT

20
7. CAL LIBRE

15
L0zZOLANIC GEMENT -

10}

0 L 1 !
g 7 26 7777

EDAD EN DIAS (ESCALA LOGARITMICA)

LAFUMA*¥, SUGIERE QUE LA COMB!NACION ENTRE UN COMPUESTO INSOLUBLE
DE CEMENTO SOLIDO, Y UNA SUSTANCIA_ EN® SOLUCION SIEMPRE CAUSA
EXPANSION. ES BIEN CONOCIDO QUE LA SOLUBILIDAD- DE ( CjAH ) i LOS

HIDRATOS DE ALUMINATO QUE POSTERIORMENTE SE CREE REACCIONAN CON EL
YESO, ES° MUY BAJA EN SOLUCIONES CON CAL ( Ca(OH), ) Y AL DISMINUIR

ESTA AUMENTA LA CONCENTRACION DE LOS HIDRATOS Y POR CONSIGUIENTE
PRODUCIENDOSE ETRINGITA EN SOLUCION SIN PRODUCIR EXPANSION

/3 o ' .



CaOQ

Oxido de calcio

+

Sio,

Oxido de silicio

$

Cemenlos

~Portland .

2ortland Tipo |
' Tipo I}
Tipo ilI
Tipo IV

Tipo V

Blanco

+

ALO;

Oxido de aluminio

" Adicién

activa

e w—

@ Cementos aluminosos

% Portland puzolana .

Portland de escoria de

alto’horno

Cementos

‘especiales.:..

v

Cementos para pozos petroleros
Cementas de albaiileria o morteras .

Cementos expansivos

‘y

Flg. 1. Cemeﬁtanlas hidraulicos.




 CEMENTOS PUZOLANICOS.

'CEMENTO PUZOLANICO. - |
€S EL_CONGLOMERADO" HIDRAULICO, INTEGRADD POR LA MEZCLA INTMA DE.-

CEMENTO PORTLAND Y PUZOLANA, PUDIENDO ADICIONARSE ESCORIA GRANULADA:-_{;":?"-'_'.

DE ALTO HORNO Y SULFATO DE CALC]O ( NOM-C-2 )

- PUZOLANA.

- MATERIAL SIL!CEO 0 SIL[CO-ALUMINOSO, QUE EN S| POSEE POCO . O NINGUN
YALOR CEMENTANTE, PERO GQUE FINAMENTE MOLIDO Y EN PRESENCIA DE

HUMEDAD  REACCIONA  QUIMICAMENTE CON EL - HIDROXIDO DE  CALCIO .

A  TEMPERATURA ORDINARIA PARA FORMAR COMPUESTOS CON PROPIEDADES
 CEMENTANTES. -

NATURALES. CENIZAS O TOBAS VOLCANICAS, ZEOLITAS.

TIPOSS |

ARTIFICIALES. BURNT  CLAYS, FLY-ASH, SILICA FUME, PIZARRAS

"CALCINADAS. '
CLASIFICACION DE. LOS CEMENTOS PORTLAND PUZOLANA
TIPO : : APLICACIONES
PUZ-1 : .PARA USO EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO EN
: GENERAL. -
PUZ-2 PARA USQ EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO EN.Q,:
- DONDE NO SON REQUERIDAS RESISTENCEAS ALTAS
A EDADES TEMPRANAS, '

’s



CARACTERISTICAS DE,LOS CEMENTOS PUZOLANICQOS:

DEPENDEN DEL TIPO DE CLINKER "CON. EL CUAL GSON FABRICADGS, TENIENDO . ..
LAS CARACTERISTICAS: DEL MISMO, SIN EMBARGO ESTAS SE VEN ATENUADAS, "
DEBIDO A QUE AL PRINCIPIO DE LA HIDRATACION LA PUZOLANA ACTUA COMO.: .
INERTE Y POR CONSIGUIENTE DISMINUYENDO LA -RESISTENCIA INICIAL, NO-™ -
OBSTANTE A EDADES - TARDIAS . AUMENTA LA RESISTENCIA DE ESTE  TIPO DE'-."-
'CEMENTO, AL FORMAR PRODUCTOS SEMILARES A LOS BEL CEMENTO.

)

RESISTENCIA A COMPRESION -DE  CONCRETOS ~ CON_ CEMENTO PUZOLANIC
RELACION 1:2:4, W/(C + P) = 0.6G, CILINDROS DE 8 x 4 PULGADAS Y .
CURADOS EN AGUA A 18 'C.  (Ib/in%) | . 3

CEMENTO - - 3 DIAS 28 DIAS 6 MESES 1 ANQ 5 ARQ:

100 Z C. P. A 1210 '3345 4400 4560 5540

0 ZCPA Y o , - | :
40 7 PUZOLANA 860 . 2230 3535 4290 5730
BUENA o -

72 C.P.A Y o . 3
40 7 DE PUZOLANA | 670 - 2000 3Q90 3345 . 4230

C-CEMENTO -
P~PORTLAND
A"T]PO ESPECIFICO DE CEMENTO

/6 S .



MATERIALES PARA CONCRETO

—CEMENTO. FABRICACION. TIPO DE CEMENTQO EMPLEADO.

~AGUA, RELACION AGUA/CEMENTO. AGUA POTABLE Y AGUA
TRATADA-INFLUENCIA SOBRE LA RESISTENCIA.

~AGREGADO FINO. INFLUYE EN LA CONTRACCICN Y DEMANDA DE AGUA

DE MORTERO, PLASTICIDAD, ACABADO,
UNIFORMIDAD, IMPEDIMENTO DE SEGREGACION DEL
CONCRETO.

IMPORTANCIA DE LA GRANULOMETRIA, TAMARO,
FORMA, TEXTURA DE LAS SUPERFICIES DE LAS
PARTICULAS.

ARENA NATURAL.
-TIPOS DE ARENA. . |
ARENA MANUFACTURADA.

-ARENA NATURAL . MATERIAL GRANULAR FINO RESULTANTE DE LA
DESINTEGRACION NATURAL DE LA ROCA, 0O ©DE LA TRITURACION DE
ARENISCA QUEBRADIZA (ASTM).

—ARENA ~ MANUFACTURADA. MATERIAL FINO QUE RESULTA OE LA
TRITURACION Y CLASIFICACION (CRIBADO U OTROS MEDIOS) DE ROCA,
GRAVA O ESCORIA DE ALTO HORNO.

LA ARENA DEBE PASAR LAS PRUEBAS DE ESTANDAR DE CONSISTENCIA,
IMPUREZAS ORGANICAS Y MATERIALES DELETERECS QUE PUDIERAN
REACCIONAR DESFAYORABLEMENTE CON LOS ALCALIS DEL CEMENTO.



-MODULO DE FINURA {(MF). ES UN INDICE . PROPORCIONAL AL TAMARO
PROMEDIO DE LAS PARTICULAS DEL AGREGADO EN PRUEBA. '
. . .
-PRUEBAS DE IMPUREZAS. CONTENIDO DE: GREDA, ARCILLA, MICA Y
' MATERIA  ORGANICA. PARA CONCRETO
MAXIMO 3% DE GREDA.
(PARTICULAS DELEZNABLES). |

-AGREGADO GRUESO: GRAVA Y GRAVA TRITURADA. PIEDRA TRITURADA.

ESCORIA DE ALTO HORNO ENFRIADA POR AIRE.
FORMA, . TAMANO Y CONSISTENCIA ‘DE LAS PARTICULAS, INFLUENCIA EN
LA RESISTENCIA, TRABAJABILIDAD, AREA ESPECIFICA. ,
A  MAYOR TAMANO DEL AGREGADO, IMPLICA UTILIZAR MENOR ARENA,
CEMENTO Y AGUA PARA UN REVENIMIENTO Y - RESISTENCIA
DETERMINADA. TAMANO RECOMENDABLE 3/4-1 PULGADA.

“PRUEBA  REACTIVIDAD  ALCALI-"AGREGADO. FACTOR IMPORTANTE  EN LA
DURACION DEL CONCRETO.
ANALISIS QUE INFORMA LA  EXISTENCIA
DE REACCIONES DESFAVORABLES CON
LOS COMPONENTES™ DEL CEMENTO.

~“PRUEBAS DE ADSORCION. = DIFERENCIA  DE PESOS ENTRE ~ MUESTRA
NORMAL Y SECA .

PROMEDIO DE ADSORCION ARENA 0-2 7 EN PESO, PARA GRAVA NO
MAYOR DE 1 Z.

GRAN POROSIDAD Y ADSORCION DE AGREGADOS REDUCE LA DURABILIDAD
DEL CONCRETO. EFECTO DEBIDO A CONGELAMIENTO Y DESHIELO.

/8



‘TABLA 2
FRINCIPALES FRUEEAS A LOS ABREGADOS

PARA CONCRETO

cotorimetria. AsTM Ca0
Jdntemperismo _ A S T M C 88
Ferdidas por lavado AS TM C 117
Fiezas ﬁlanas y/0 alargadas CRD €119
Farticulas ligeras AS THMH € 123
'Densidaj v apsorcion de grava ASTM™M C 127
Debsidad y absorcion de arena ASTMHM C 128
Abrasion de agregado gruess hastall/2" ASTM C 131
Abrasion de agraagdo grueso hasta 3" A S TMHM C S35
" Granulometria . ASTM C 136
Dureza al rayado ASTMHM € 851
Humedad en arena y grava ASTHM C 566

’q



TATBL

A 1

CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS QUE INCIDEN EN LAS

- PROFIEDADES DEL CONCRETO

Fropiedades del concreto

Durabilidad
Resistencia
Cambio de valumen
Feso especiftico

Modulo de elasticidad.

Resistencia al desgas£e
‘DosiTicacion
Trabajabilidad

7 Bombeabilidad

Acabado del concreto
Tiemoo de Traguado
Exudacion

Economia -

j.lec.C

o

~
Caracteristicas de los
: agregados

Composicion mineralogica
Textura superficial
Dureza

Modulo de elasticidad
coeficiente de dilatacion
termica

Resigstencia a la tension
Farticulas friables
Absorcion

Fermeabilidad’
Estructura de los poros
Estabilidad de volumen
Granulometria

Tamano maximo

Finos

Forma

Estabilidad qqimica
Sales solubles
Adherencia en los granos
Farticulas de arcilla
Materia organica
Sensibilidad al agua

Splubilidad en agua.
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112 Acerb M
' ! B B iy
El acero de refuerzo y especialmente el de presfuerzo
y los ductos de postensado deben protegem durante su

lnnlporte. manqo v almneennmlento o

B LA

PRVRPY LT MRS

Inmediatamente antes de u coloclc:érg e Muri qﬁé
¢ acero no hays sufrido algin dafio, en especial después

de un large periodo de slmacenamiento.-Si se juzga -

necesario, se realizarin ensayes en el acero dudoso.

Al electuar el colado el acero debe estar exento de
gresma, Acrites, pinturas, polvo, tierra, oxidacin excesiva
Y cwedquier sustancia que reduzca su adherencis con d
osecreto, . oo

No deben dohlarse barras percialmente shogadus en ..
concreto, & menos que se tomen las medidas para evitar .
que ”e dar'\e el concreto vedao

it By

. Todos los dobleces se hrh Y !rio. excepto cuando .
“ o] corresponsable en Seguridad Estructsrsl; o el Director .

de Obra, cuando no sc requiera de corresponsable, permita |
calentamiento, pero no se adwsititi que I temperatura

del acero se cleve & mis de lm gue corresponde & wa
codor rojo café (aproximedesmente 530°C) s no esti

tratado en frio, nl a mas de 400°C em caso contrarie. . . ..

" No se permitira que el mfriunlento sea ripido.

Los tendones de presfuersé que preucnten slgin do-
blex concehtrado no se deben tratar de enderezar, simo
que se rechaurén L

El acero debe sujetarse en su sitio con amlrres de

_ alambre, silletas y separadores, de resistencia y en ni-

" mero suficienle pars impedir monm durmle el"

colado,

g Antudecohrdebecompfobcmmwdedloero
:‘ sehacolocndoenmaho&.amr&omhphmuu
lructurllﬂ y que ve mmn correehmm nieto

T oy

: IR
ce Y

-_ Cordrol en la obra

Cioe

“siguiente, por lo que se refiere al cumplimiento de la res-
pectln rorma NOM.

TR T T 1
.7 Pare uda tipo de harras (hmlnndaa en callente o tor-
- cldu en Irio) ve procederd como rigue:

De cada lote de 10 ton o fraceién, fomudo por barru
t'le una misma marca, un mismo grado, un. mluno dia-

" cidn.

TS

SR tce'r:: de refuerzo ordinarie sc someters 'Sl control

"

———
e =

Nppppie g e —
e ep——

“metro y- cdfru;io'n}'i:enta 8 ‘una misma. remesa: de cada
proveeror, se tomara un espécimen para ensaye de ten.
8i6n y uno para ensaye de doblado. que po sean de loa-
‘ extremost de barras completas; las .corrugaciones se po-
" drin revisar en uno de dichos; especimenes. . Si . algin

* espécimen ‘presenta defectos luperf' mhc. puode dacar-
tarse y sustituirse por otro.. - )

[P A T A '..'\3.' I .
Clda lote definido segin- el pirrafo anterior : debe

“quedar perfectamente identificado y no se utilizari en

tanto no se acepte su empleo con base en. resultados de

los ensayes. Estos se realizarin de acverdo con li norma -

- NOM B172. Si el porcentaje do alargamiento de! algin
espécimen ‘en s pruebs de tension es menor que el espe-
cificado en la mormsa NOM respectiva, y ademis, alguna-
- parte de la fractura queds fuera del lerdo medio de la
loagitud ulibudl.. e pernnuu repem la. pruebs.

L.t
R P

I TR TN
En sustitucién del eontrol en obn. d M
~en Seguridad Estructural, o el Director de Obra, cusndo
> no se requiera corresponsable, podri sdwmitiv la garantia
Yiegerita- del fabricante de ‘que e acere cample con la
‘ norma correspondiente; en.sm cass, defiwiré la forma de
revisar que se cumplan los mpnu niuonlel pll’l d

acero, establecidos em 5.1.

13 amm—
-11.3.1 Meterigles compomentes . - |

. La calidad y proporciones de los ‘materiales compo-
"nentes del concreto serin tales que se logren la resis-
tenclu, deformablhdad y durablhdad necesanias. -

Ll cnlidld de los mltenllu om Hq-l ve-
nhclrse al inicio de la obra, y tzmbién cusnde exista
 Bospecha de cambio en las caracteristicas do bos mimwos,
“o haya cambio de laé fuentes de suminintre. Algwnae de
_las propiedades de los agregados pitress deberia verl-

" fticarse con mayer fw come = i-da a mhnua--
“, -.l 1 har.
Coeﬁuenum&hm' " Unampormu
.‘ B b ’
ok AU

|.£ ’.'u_'.';_',p,’-

Material” que pn- la malla NOH
F 0075 {No. 200) en la arena y
., contraccién linesl de los finos de
:ambol ngregadon L

‘u

'.Una' vel por mes

." (‘l.. 1.

sI il f'
o La 'nﬁh’éician il i e T S i e

i'nentes se realizaré antes de uurlon. a plrﬂr de muutru

)
A’,! 2.

A

:z/f
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"'loraadas del sitio de suministro: o del nlmaccn del pro- la garantia escrita del fabricante del concreto de que los
.‘iuuor de concreto. . ot e o v i - matennlea cumplen con los requultos aqui sefialados, - -
TN s ' . .

1 A juicio ded Con'e.sponsabla en Segundad Estructural Las materiales pétreos, grava y arena, deberm' cum-

' 0. ded Director de Obra, cuando no se requiera corres- plir con loa requisitos de la norma NOM C 111, con las

. ponsable, en lugar: do esta verificacién podrd admitirse modlhcacxones 4 ndxc:ones mdlcadu 8 continuacién

4

.. Propiednd . | ‘ ) ‘ . ot COI'ICIC'.O S ) . CA)I’\CI’Q‘O J y
et BRI L N i clased .. .. . ..,.-qhse.z
Coeﬁc:enu: volumetnm t!e h gran, mln ' o 0.20 i T I

Mntenal més hno que: lu malh No 200, en la srens, - N : o

v poroema.je max, en peso SR e : 15. . - 15
Conluccnon lmeal de loa finos de lo; agrégadol | (are-
ns 4 grava) que pasan la malla No 40, a partir dd - . :
lmme lxqu:do, porcentaje max , ' 2 - 3

Lol kmites anteriores pueden modificarse si se com- dos en 11.3.3, En tal caso, los nuevos limites serin los
prueba que con los nuevos valores se obtiene concreto = '
que cumpla con los requisitos de modulo de elasticidad,
contraccxon por secado y deformacién diferida esublecx mencionan antes en ¢l presente inciso.

LAl [

que s¢ apliquen en las- verificaciones mensuales que se

113.2 Control del concreto fruco -
Al concreto fresco se le haran pruebas de reve_:*xiniiénto - cuencia que se md:u a coniinu_acién:
y peso volumétrico. Estas pruebas e harin con la fre- : Lo
Prueba " . I ’ Premmlado. ' : : Hecho en obra °
Revenimiento de] concreto, mues- Una vez por cada entrega de concreto Uns vez cada cinco revolturas

treado en obra -

Peso volumeétrico del concreto fres Una vez por cada dia de colado, pero .. Una vex por cada disx de colado
co, muestreado-en obra - no menos de una por cada veinte .

El revenimiento seri el minimo requerido para que. comparando con los valores dados en & parrafo snterior,

el concreto fluya.a través de las barras de refuerzo o en tanto que las demis propiedades, incluyendo las del

=paraqmpndlmbombudo‘mmmo,mmop!n concreto endurecido, u&etmnranennuutr-deom
lograr an aspecto satisfactorio. Los concretos que se com-  creto que ya lo incluyan. ,
pacten por medio de vibracion tendrin um revemimiento

... nominal de 10 cm. Los concretos que se compacten por Esta pruebs deberi efectwarse de acacrdo con la nor-

cualquier otro medio diferente al de vibracion o se colo: ma NOM C 156 y ¢ valor determinado deberi concor-
quen por medio de bomba tendrin un revenimiento dar con el especificado com les siguientes tolerancias:
nominal maximo de 12 em. =

Reyenimiento, cm . Tolerancia, cm

_ Para incrementar los revenimientos antes sefiaiados a : , .
" tin de facilitar ain mas la colocacién del concreto, se menor de & -:!:1‘5:
_podré. admitir e uso de aditivo superfluidificante. La Sal0 4985
"f aceptacién del concreto en cuanto a revenimiento se hard o T S

" prevumcnte 2 la incorporaciéin del mencionado aditivo,”" . " mayor de 10 _ &35

a2
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i El peso volumétrico del concreto fresco se determinara
de acuerdo con la norma NOM C 162. El peso volumé.

trico del concreto clase 1 seri superior 2 SENNEEENNN MMWMMM .
-y ¢l de la clase 2 estara comprendido cntr- rejas consecutivas, pertenecientes o no al mismo dia de

11.3.3  Control del concreto endurecido

La calidad del concreto endurecido se verificari me-
diante pruebas de resistencia a compresién en cilindros
fabricados, curados y prohados de acuerdo con las nor-
mas NOM C 159 y NOM C 83, en un laboratorio acre-
- ditado por el Sistema Nacional de Acreditamiento de
Laboratorios de Pruebas (SINALP). '

- Cuando la mezcla de concreto se- disefia para obtener
la resistencia especificada a 14 dias, las prucbas ante-
riores se efectuarin a esta edad; de lo contrario, las
pruebas deberin efectuarse a los 28 dias de edad.

Para verificar la resistencia a compresién, de ¢sncreto
con las mismas caracteristicas y nivel de resistencia, se
tomara como minimo una muestra por cada dia de co-
lado, pero al menos una por cada cuarenta metros ciibi-
cos de concreto. De cada muestra se fabricara y ensayari

" una pareja de cilindros. .

Para el concreto clase 1.°

ilira

. . I . pe =
&kmwwmr.. de cliod i

o si_ningung pareis de clhndros da’ una resistencia

media inferior a ', — 50 kg/cm?

. 3 .
. pauyy NP
- -Cuando cl concreto no: curmpla con - cl requ:sno dere
sistencia, se permilird extraer. y ensayar -corazones,;de
acuerdo con la norma NOM C 169, del concreto en la
zona representada por los cilindros que no cumplieron. -
. Se probaran tres.corazones por cada incumplimiento con
la calidad especificads. La bumedad de los corazones al
probarse debe ser representativa de la que tenga la ‘es-
tructura en condiciones de servicio.. ITRER
r] ELE |
- El concreto representado por los corazones se’ consi-
derard adecuado si el promedio de las resistencias de los
tres corazones es mayor o igual que 0.8 £, y si la resis.
tencia de ningin corazén es menor que 0.7 f.. Para
oomprobarqueloaupemmseertrqemuym_'
yaron correctamente, se permite probar nuevos corazones
de las zonas representadas por aquellos que hayan dado
resistencias erraticas, Si la resistencia de los' corazones
ensayados no cumple con el criterio de aceptacién que
sc ¥ descrito, el Departamenta del Distrito Federal
puede ordenar la realizacién de pruebas de carga o tomar

gtras medidas que ]uzgue adecuadas

R
~ ' : o

. , . G,
Prev:amentc al inicio dél suministro’de concreto, 'y tam-

medxa mfenor - i —_%5 kg/o, L—w‘ bién cuando haya' sospecha de cambio en' las caracte-

TClI.S COﬂSCCIJl]VlSl Ertengggmﬁ 2 L0 dw_

colado, no son menores que f.’.

_Para el concreto clase 2, 'se admitird que la resisten-
cia del concreto cumple con la resistencia especificada,

risticas de los materiales componentes, o haya cambio en.
las fuentes de suministro de ellos, se verificari que o
concreto que se pretende utilizar cumple con las carac.
teristicas de modulo de elasticidad, contraccién por se-
cado y deformacién diferida especificadas a continuacion

* Concreto dm I Concreto clase 2 .. -

Médulo de -elasticidad a 28 dius—de'eaad. kg/cmé, min
Contraccion por secado después de 28 dias de curado

hiimedo y 28 dizs de secado estindar, max

Coeficiente de deformacién difgridé, dt.elspi'.lés‘ de 28 dias de
curado y de 28 dias de cargs en condiciones de secado
estandar, al 40 por ciento de su resistencia, mix

m-

. Ll e e et
. Y | CE H
;.’.k '
' o . N Lo

. A juicio del Corresponuble-en Seguridad Estructural,

o del Director de Obra, cuando no se requiera Corres- .

ponsable, en lugar de esta verificacién podrid admitirse
la garantiz escrita del fabricante del concreto de que este
material cumple ‘con los requisitos antes mencionados.

11.3.4 Transporte ‘“ 1

:! .lr‘_n'

Los métodoo que e empleen para tranuportar el con-
creto serin-tales que eviten Ia ugregaclén o pérdida de
sus. mgred:entu Covsrpra b s sk ey

23 | v

.
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADQOS EN EL
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETQ

Carlos Javier Mendoza E.

Introduccidn

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 resistencia, durabilidad y comporta
miento de las estructuras construidas con ellos. ’

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

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

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

resistencia

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia

considerable en Ta resistencia del concreto, particularmente en la resis

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

La contribucion de la forma y textura del agregado grueso en el desarro-
110 de la resistencia-a compresion del concreto no se conoce, perc posi-
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesidn mds
grande entre las particulas y la matriz de cemento. De igual forma, una
superficie de contacto mds grande en los agregados angulosos significa
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha
ce una estimacidn cuantitativa de la manera en que la forma, la textura



superficial y el médulo de elasticidad del agregado afecta a las resis-
tencias a flexidén y compresion del concreto.

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto significativo en el
requerimiento de agua de mezclado, ya que estas propiedades se pueden ex
presar en forma indirecta en funcidn del porcentaje de huecos que quedan
en la arena en condicion suelta. La influencia de los huecos entre las
paftfcuIas del agregado grueso es menos definitiva en el consumo de agua,
sin embargo, la forma delagregado grueso, y en particular el agregado
grueso lajeado, tiene un efecto considerable en 1a trabajabilidad del con
creto.

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

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

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

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

Si la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es-
tar totaimente saturados aln cuando estén completamente humedecidos. Cuan
do se aplica la presidn en la linea, el aire en estos vacios se contrae

y el agua se introduce en los poros, dando como resuitados que las
mezclas sean mas secas y poco manejables. Si se suspende el



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

Influencia de la resistencia del aqreqado en el comportamiento del
concreto

Lz resistencia a compresién del concreto no puede exceder a la del agre-
gado con el que se fabrica. Sin embargo, 1a resistencia a compresién
del agregado tal como se encuentra es dificil de determinar y la infor-
macion requerida tiene que obtenerse através de pruebas indirectas: re-
sistencia a compresidn de muestras labradas de la roca, valor al aplas-
tamiento del agregado grueso, 0 comportamiento del agregado en el concre
to.

Lo anterior imbTica que se deben hacer algunos ensayes previamente con

el agregado cue se pretende usar y compararlos con la respuesta de otros
concretos de calidad conocida. .Si el aaregado bajo ensaye conduce a una
resistencia a compresion mas baja que la del concreto de referencia, y

en narticular si numerosas particulas individuales de agregados aparecen i
fracturadas después ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del
agregado es inferior a la de 1a mezcla de concreto a la cual se le incor

pord, por tanto, tales agregados solu deben usarse en mezcla de baja re-.
sistencia.

Una resistencia inadecuada del agregado representa una iimitacion ya aque
las propiedades del agregado tiene cierta influencia en la resistencia
del concreto, adn cuando sea suficientemente resistente para no fractu-
rarse prematuramente. Si se comparan concretos hechos con diferentes
agregados se puede gbservar que la influencia del agregado en la resisten
cia wuel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre-
sidn o tensidn. Es posible que la influencia del agregado sobre la resis
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecdnica del
agregado sino también, y en grado considerable, a sus caracteristicas de



absorcidon y adherencia.

En general la resistencia y elasticidad del aaregado depende de su com-
posicion, 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 estdn bien ligados o cementados.

E1 médulo de elasticidad del aéregado aunque se determina rara vez, no
deja de tener importancia, ya que el mddulo de-elasticidad del concreto
es mds grande a medida que mayor es el médulo de elasticidad de los agre
gados constituyentes. E1 modulo de elasticidad del agregado afecta tam-
bién la magnitud de la deformacion diferida y de lacontraccidn que puede
presentarse en el concreto.

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

carga Gltima. E1 esfuerzo al que se forman las grietas depende en gran

parte de las propiedades del acgregado gruesoc: gravas lisas conducen al
agrietamiento a esfuerzos mds bajos que los requeridos con rocas tritura 3
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia mecd
nica estd influenciada por las propiedades de 12 superficie y, en cierta
mane ::por la forma del agregado grueso.

Las propiedades de los agrecados afectan la carga de agrietamiento en
compresion y la resistencia en flexién de la misma manera, por lo que la
relacién entre las dos cantidades es independiente del tipo del agregado
usado, fig 1. Por otra parte la relacidn entre 1as resistencias a fle-
xi0n y compresién depende del tipo de agregado grueso, ya que las propie
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan la re-
sistencia Ultima en compresion mucho menos que la resistencia en tensidn
0 la carga de agrietamiento en compresidn, fig 2, ref 1.

La influencia del tipo de agregade grueso en la resistencia del concreto
varia en magnitud y depende de la relacién agua/cemento de la mezcla.



Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empfeo 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
cidn agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente de
bido a que 1a resistencia de l1a pasta misma es determinante, y a rela-
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis=
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas.

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

ye.

Influencia de los agregados en el médulo de elasticidad del concreto

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

de las particulas de agregado y sus caracteristicas superficiales pueden
influir también en el valor del mddulo de elasticidad del concreto y en
la curvatura de la relacion esfuerzo-deformacidn. no

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

a que las grietas se desarrollan progresivamente en las interfases, hay
un incremento progresivo en la intensidad del esfuerzo local y en la mag-
nitud de la deformacidn, por 10 que la deformacidn se incrementa mds rd-
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y Ta curva esfuerzo-deforma-
cidn se hace concava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plastico.

La relacién entre modulo de elasticidad y resistencia depende también de
la proporcion de la mezcla (el agregado por lo general tiene un mddulo
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mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma-
yores (mayores resistencias) el mddulo se incrementa mds rdpidamente que la
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, 1a cual también da resultados pa-
ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. E1 médulo de elas-
ticidad del concreto de agregado 1igero no se incrementa con la resistencia
en la misma proporcién y su valor estd entre 40 y 80 por ciento del médulo
del concreto de agregado ordinario de 1a misma resistencia. Dado gue el
médulo del agregado ligero difiere poco del médulo de la pasta del cemento;
la proporcidn con que se encuentra en la mezcla no afecta al mddulo de elas-
ticidad de los concretos de agregados ligeros.

Influencia de los agregados en la contraccidn

Los agregados restringen la contraccidn que se puede presentar. E1 tamafio
y granulometria del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de
la contraccidn, pero un agregado mds grande permite el uso de mezclas mds
pobres y origina, por tanto, una contraccidén menor.

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

contiene mds agregado que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del
mismo tamano y; como consecuencia, la primera mezcla presentard una contrac-
¢ién mds pequefia.

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

Las propiedades eldasticas de los agregados determinan el grado de restric-
cion ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a una contrac-
cion un tercio menor y los agregados de arcilia expandida un tercio mayor
que 1a que permiten los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en
el agregado reduce su efecto restrictivo en la contraccién, y dado que la
arcilla misma estd sujeta a contraccidn, la presencia de arcilla en el re-
cubrimiento de los agregados puede incrementar la contraccién hasta en 70
por ciento.



Dentro del intervalo de agregados normales hay una variacion considera-
ble en la contraccién, fig 5. E1 agregado natural comin no se contrae
por'si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones
por secado de hasta 900 x 10"6, similar a la contraccidn que presenta el
concreto fabricado con agregados sin contraccién . Las rocas gque nresen
tan contracciones usualmente tienen alta absorcién y este hecho debe
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relacidn con
la contracciodn.

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

a la contraccidn potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige-
ros que tienen una proporcion importante de material mds pequefio que la
malla 200 (75 um) tienen una contraccin aun mas grande, dado que la
finura conduce a un contenido mayor de vacios.

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

Efecto del agregado en la deformacidn diferida

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no estd sujeto
a deformacidn diferida, por 1o que es razonable suponer que el origen de
la deformacidn diferida estd en la pasta de cemento, pero los agregados
influyen en l1a deformacidn diferida del concreto a través de un efecto
de restriccidn, similar al. que se presenta en el caso de la contrac-
cidén y dependiente .de algunas propiedades fisicas de 1as rocas de las cua
les provienen. '

Debido a la gran variacidon de los agregados dentro cualquier tipo minera
16gico y petrogrdfico, no es posible establecer de una manera general la
magnitud de la deformacién diferida del concreto hecho con agregados de
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diferentes tipos. Sin embargo, los datos de 1a fig 7 son de importancia
considerable; después de 20 afios de conservados a una humedad relativa
de 50 por ciento, el concreto hecho con areniscas presenta una deforma-
cién diferida mas del doble de la obtenida con calizas. Una diferencia
aun mds grande entre la deformacidn diferida del concreto hecho con dife
rentes agregados fue encontrada por Rusch et al, después de 18 meses ba-
Jjo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la midxima deformacién
diferida fue cinco veces el valor minimo; los agregados en orden crecien
te de deformacion diferida son: basaité y cuarzo; grava, marmol y grani-
to; y arenisca.

E1 agregado ligero merece atencidn especial porque la opinidn generaliza-
da sugiere que su uso conduce a deformacidon diferida sustancialmente mds
alta que la alcanzada con aaregado de peso normal. Trabajos recientes in
dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal y ligero
en 1o que se refiere a la deformacién diferida y que la deformacion dife
rida mas alta de los concretos ligeros refleja solamente el médulo de
elasticidad mas bajo de Tos agregados. No hay diferencia en el comporta
miento inherente al hecho de que. los agregados estén o no cubiertos o a
que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no signifi 4
ca gque todos 1os agregados conducen a la misma deformacion diferida.

Como regla general se puede establecer que la deformacidn diferida del
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente la
misma que la del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante
en cualquier comparacidon que el contenido de agregado no difiera mucho en
tre el concreto de agregado ligero y el concreto de agregado normal).

Mds aun, siendo la deformacidn eldstica de los concretos con agregados 1i
geros mayor que la que tienen los concretos ordinarios, la'relacién defor
macion diferida a deformacidn elastica es mas pequefa para los concretos
de agregados ligeros.

Caracteristicas de los concretos comunes en el Distrito Federal




Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal estan fabrica-
dos con gravas y arenas de origen pirocladstico (aravas y arenas ande-
siticas y basaltos escoredceos) las cuales son relativamente ligeras y
muy absorbentes. Esta situacidén ha dado 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. E1 empleo de agregidos de baja densidad yalta absorcién en la fabri-
cacidn de concretos, conduce a obtener concretos con deformaciones
mayores que las usuales.

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

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

3. Las expresiones que-corre1acionah la resistencia a compresién a una
edad cualquiera con la alcanzada a los 28 dias se indican a continua

cion:

Concretos con grava y arena andesiticas

- t ' 2
fc 8.4 +0.7t fc » kg/em

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica

ot o kg/em?
fesg3+v086w ¢’ g/cm



Las expresiones que correlacionan la resistencia a tensidn por fle-
xiGn con la resistencia a compresidn son las siguientes:

Concretos con grava y arena andesitica

f

f=L9fL , ko/em?

concretos con grava ude basalto escoredceo y arena andesitica

- i 2
ff =2.1 qfc » ka/cm

Las expresiones para determinar el mddulo de elasticidad a partir de
1a resistencia a compresidn son:

concretos con grava y arena andesitica
E_ = 8500 |F° kg/ et
C C ’
concretos con grava de basalto escoreaceo y arena andesitica
= [f 2
EC 11000 fC , kg/cm

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

se recomienda tomar para la mayor parte de las resistencias usuales.

E1 modulo de rigidez por cortante para concretos andesiticos se puede
calcular con la expresion:

G = 3300 \[?f ,  kg/cml

estando G y f(': expresados en kg/cm2



10.

11.

La deformacidn unitaria correspondientes al esfuezo méximo (eo) va-
ria con el tipo de agragado gruesc y con el nivel de resistencia del
concreto. Valores representativos de este comportamiento, corres-
pondientes a resistencias a compresidn entre 200 y 300 kg/cm2 pue-
den ser:

Concretos con agregado andesiticos
€y = 0.004

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

€, = 0.003

La curva esfuerzo-deformacidn se puede obtener con la expresidn

Zfée )
f = —fm—— . ko/cm
c
ol 1+ ()7

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

La contraccidn por secardo registra&a fue inversamente proporcional
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcio
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. E1 tipo de agre
gado grueso también tuvo influencia, presentando menos contraccidn
tos concretos hechos con grava.de basalto escoredceo.

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

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

0.93
ey = ——t—— 1300 X 1076

10 + £0-93

Z



12.

13.

14,

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0-71

= 1300 x 10°°%

€t

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con ex
ceso de polvos

€y, = __“_Jfkjfi_, 1100 x 10°¢
t 16 + t0.84
concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con po
cos polvos
E, = ——-E-Oi— 1000 x 1078
t 17 + t0.81

Los valores determinados con escas expresiones habran que afectarlos
por Jos factores de correccidén 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 la contraccién potencial sino tam
bién de la deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de

restriccidn a la deformacidn, lo que puede conducir al agrietamiento.

E1 coeficiente de deformacidn diferida resulta mayor para los concre
tos mds rigidos (mayor médulo de elasticidad), por 1o que las defor-
maciones totales, inc]uyendo'defonnaciones instantaneas y a largo pla
z0, vienen a ser del mismo orden, independientemente del tipo de agre
gado grueso utilizado.

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

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

16.

£1 coeficiente de la deformacidn diferida en condicion estdndar pa-
ra cualquier edad {en dias) se puede determinar con las siguientes
expresiones:

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

0.60
¢
¢ 7.0

. 5.65
b0+t

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

(0.55
C, = — 75— 3.12
11 + {055

concretos con gravade basalto escoredceoy arena andesitica con exce
so de polvos
.80
+0

C,= —Yt 714
46 + 0-80

concretos con gravade basalto escoredceoy arena andesitica con pocos:
polvos
t0.66
C,f = ————— 3.88
21 + t 0.66
La deformacidn diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y
en ocaciones la distribucion de esfuerzos; sin embargo, afecta poco
1a resistencia Ultima de Tos elementos estructurales y ayuda a la re
levacion 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

cominmente en la ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas

" correctivas a la prdctica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-
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portamiento poco favorable de algunas estructuras de concreto durante
Tos recientes sismos.

En relacidn con Tos materiales pétreos se buscard, por una parte, em-
plear agregados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agre-
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el
punto de vista econdmico. Estas dos caracteristicas conducird a obtener
concretos, para una resistencia dada, con mayor médulo de elasticidad vy,
por tanto, con menor deformacién instantdnea, menor contraccidn 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 la 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
deformacidn diferida.

Para satisfacer estas recomendaciones se pueden sustituir las gravas andg”'
siticas y las de basalto escoredceo por otras trituradas de origen cali-
zo 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 la' arena andesitica es dificil sustituirla por otra de mejo-
res caracterfstica§ que se encuentre a distancias razonables de la ciudad
de México, por lo que serd necesario seguirlas empleando, limitando el
contenido de polvos de las mismas. Un valor 1imite deseable en el conte-
nido de polvo podria ser 5 por ciento.

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

miento a 10 cm y las relaciones arena/agregados totales a valores no supe-
riores 0.45, en volumen absoluto.

%



En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una arena con densi
dad de 2.4 y 5 por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes pardme
tros, ref 3:

Peso volumétrico 2260 kg/m3
Médulo de elasticidas 14100 ¥, en kg/cm?

Contraccidn por secado Gltima 900 X 1078
Coeficiente de deformacidn
diferida ultima 2.4

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener parametros
del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a aque-
11os considerados como comunes.
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TABLA 1. VALORES RELATIVOS PROMEDIO DEL EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE LOS
AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO {KAPLAN)

Efecto relativo de las propiedades de los
Propiedades del _agregados, por ciento
concreto Forma Textura super Modulo de
ficial elasticidad
Resistencia a fiexidn 31 26 43
Resistencia a compresion 22 - 44 34

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

Basalto
Caracteristicas Comunes Andesitica Escoredceo Calizas
Resistencia a
. - | 1 [

tension 2.5 fc 1.9,|fC 2.1 fc —
Modulo de elas
ticidad 14900 J 7! 8500 T . 11000‘|f' 14000‘|f'

c c c c
Relacidn de ‘
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 — —
Modulo de _
rigidez 6500 fé 3300‘|fé - —
Deformacidn uni
taria al esfuer -
Zo0 maximo 0.003 0.00C4 0.003 - ﬁ
Contraccién por -6 -6 C 6 6
secado 01tima 800 x 10 1300 x 10 1100 x 10 00 x 10
Coeficiente de de
formacidn diferi-
da dltima 1.30 - 4.15 | 3.12 x 5.65 3.88 - 7.14
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INFLUENCIA
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- EN LOS CONCRETOS
ESTRUCTURALES DEL D.F.

ing. Carlos Javier Mendoza®
Ing. Manuel Mena Ferrer**

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 part of andesitic sands and of .
the intrinsic characteristics of limestones and andesitic

gravels, available in Mexico City, in the properties of

fresh and hardened concrete are analyzed. Also,

recommendations for improving the properties of these

concretes are given,

* Subdirector, Instituto de Ingenieria, UNAM
«* Asesor en tecnologia del concreto
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INTRODUCCION

Los concretos utilizados comdnmente
en laCiudad de México presentan cier-
tas deficiencias, originadas en algunos
casas por la calidad de los materiales
componentes y en otros por las practi-
cas constructivas empleadas. Entre las
deficiencias mas notorias se pueden se-
falar las siguientes:

a) La deficiente calidad de los agrega-
dos empleados propicia que los con-
cretos tengan propiedades inadecua-
das como bajo médulo de elastici-

dad, elevados cambios volumétricos

por secado y excesivas deformacio-
nes diferidas bajo cargas sostenidas
(flujo plastico)’. Asimismo, la ten-
dencia al empleo de mezclas dema-
siado fluidas ocasiona sangrado ex-
cesivo en el concreto recién coloca-
do y produce mayar contraccion por
secado en el concreto endurecido.
Por todo ello, fas 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 congre-
to propicia una adquisicion de resis-
tencia mas lenta que la obtenida con
otros tipos de cemento portland (1y
I, lo 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.

c) Las pruebas de control de calidad
realizadas por diferentes laborato-
rios? indican que con relativa fre-
cuencia los concretos no cumplen
con los requisitos de calidad espe-
cificados y que la proporcion de
mezclas con resistencias inferiores a
la especificada llega a cerca de un
30%, sobre todo para algunos valo-
res de fc. Lo anterior ocasiona que
los factores de seguridad de un ng-
mero importante de elementos es-
tructurales sean inferiores a los con-
siderados en los reglamentos.

Los problemas anteriores tienden a

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

Por todo lo mencionado se opina
que las caracteristicas y propiedades del
concreto que se ha utilizado normal-
mente en la Ciudad de México no son
las mas favorables para su empleo con
fines estructurales, lo cual ha hecho
pensar en la necesidad de introducir
mejoras sustanciales, tanto en los ma-
teriales componentes como en el con-
trol de calidad y en las practicas cons-
tructivas, sobre todo para aquellas apli-
caciones con mayar requerimiento es-
tructural, ‘

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

de ensayes en mezclas de concreto,
que se llevd a cabo simultineamente
en tres diferentes .laboratorios inde-
pendientes de laCiudad de México. En
este trabajo se analizan los resultados
obtenidos.

MATERIALES EMPLEADOS

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

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

b) Reducir 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  510mm  10-20mm C33
1. Material mis
fino que la
malla No. 200, 1.60 0.40 0.67 0.75 1 mix.
2. Densidad 2.42 2.4 2.53 263 .
3. Absorcion, 4.54 4.19 0.82 0.68 '
4_ Sanidad en sul-
fato de sodio, 9.8 4.7 80 7.4 12 mix.
pérdida en
5. Abrasién en M4-
" quina Los Ange- 23.8 271 17.5 14.9 50 mix.
les, pérdida en
6. Coeficiente
volumétrico:
Por tamanos 0.34 0.37 0.13 0.2
Grava total 0.36 0.19
7. Pesos volumé-
tricos:
Suelto, kg/m® 1256 1266 1366 1348
Varillado, kg/m® 1354 1370 1517 1528
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS

—

IDENTIFICACION ARENAS ANDESITICAS ARENA NORMA
( % FINQOS) DE RE- ASTM
FEREN Cc-33
CIA :
CONCEPTOS {1.8)" (7.7 (9.9) {16.7) {19.3) (1.1}
- Médulo de finura 3.44 300 260 297 278 2.80 2331
2. Material mds fino.
- que la malla No. 1.8 1.7 9.9 16.7 19.3 1. ' 5 méx.
200, %
3. Densidad | 2.40 2,28 2.40 2.37 2.30 2.3
4, Absorcibn, % 5.85 5.87 4,38 4.94 7.93 5.12
5. Sanidad en sulfato
de sodio, pérdida 5.67 10.54 5.82 10 méx,
en%
6. Pesos volumétricos:
Suelto, kg/m’ 1396 1392 1443 1440 1450 1386
Varillado, kg/m? 1531 1590 1690 1635 1624 1524
7. Materia orgdnica, .
color respecto al inf, Inf. Inf, Inf. Enf. Inf,
Imite
8. Equivalente de
arena, % 829 66.0 593 65.4 521 84.5
9. Limites de con-
sistencia:
Limite fquido,% 17.2 231 19.0 21.1 223 15.6
Limite pldstico,% Inap. inap. - Imap. inap. inap. ' Inap.
indice pldstico Inap. Inap. Inap. Inap. inap. Inap.
Contraccién
lineal,% 0.0 2.10 0.0 1.95 1.85 0.0
" Arena andesitica lavada
propiedades pldsticas. Cemento empleado.

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

En cuanto al cemento, se optd por
emplear cemento portland tipo | como
Unico material cementante y no usar
aditivos en la preparacion de las mez-
 clas,

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

Agregados

a) GRAVAS
Las gravas tanto andesiticas como ca-
lizas se dividieron en dos fracciones:
de 5210 mm y de 10 a 20 mm. Es-
tas fracciones se combinaroen en pro-
porcion de 35 y 65%, respectivamen-
te, para integrar el agregado grueso

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

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

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

11



TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA

Materiales
| 1 2
Cemento 300 296
Arena and.esftica
{(finos ): 1.8
7.7
9.9 775
16.7 755
193
"Arena de referencia
Grava andes(tica 952 938
Grava caliza
Agua 179 187
Aguafcemento 0.60 0.63

Mezcias No. {consumo promedio, kg/m?)

3 4 5 6
297 297 303 300
770
742
774
736
940
1024 1044 1034
190 183 176 183
0.65 0.62 0.58 0.61

7 8 9
295 294 298
752
761

740
1018 1014 1027
193 194 177
0.63 0.68 0.59

con la grava caliza resulten mucho
menos defarmables.

b) ARENAS

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

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

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

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

PROGRAMA DE PRUEBAS

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

a) Cemento: portland tipo

b) Tamafo maximo de grava: 20 mm

¢} Granulometria de 1a grava: 35% de
5210 mmy 65% de 10 a2 20 mm

d) Consumo de cemento: 300 & 5
kg/m’

e) Proporcién de arena en los agrega-

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

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

Pruebas realizadas

A todas las mezclas de concreto se les
efectuaron las mismas pruebas. Los mé-
todos de ensaye fueron preferentemen-
te los de las normas oficiales mexica-
nas (NOM) y, en su defecto, los de la
ASTM. Las pruebas que se practicaron
al concreto fresco fueron: revenimien-
to, peso volumétrico, contenido de aire
(método gravimétrico) y agua de san-
grado. Al concreto endurecido se le hi-
cieron las siguientes determinaciones:
resistencia a compresion y médulo de
elasticidad a 28 dias, y contraccion por
secado con 28 dias en agua y 28 dias
al aire. Los resultados de estos ensayes
se presentan en las tablas 4 y 5.

CARACTERISTICAS DE 10§ CON-
CRETOS

El objetivo del estudio consistio en ve-
rificar la influencia que ejercen ios con-
tenidos de finos de las arenas y las ca-
racteristicas de las gravas sobre las pro-
piedades de los concretos ensayados.
Tomando en cuenta que en este Caso
la cantidad de finos totales en el con-
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“-eto resultd proporcional a los conte-

os de las arenas, como se muestra
- la figura 1, las referencias se hacen
en funcion de los finos de las arenas pa-
ra facilitar la identificacion de las mez-
clas.

Concretos en estado fresco

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

Dado que el revenimiento se man-
tuvo constante, el parametro que se
puede considerar para juzgar la influen-

cia del contenido de finos resulta ser el
consuma de agua por volumen unita-
ric de concreto. A este respecto, en la
figura 2 se observa que, independien-
temente del tipo de grava empleada, el
consumo de agua se manifestd constan-
te para porcentajes de finos en fa 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.

Por otro lado, si se comparan los 180
Kg de agua por metro cibico de con-
creto requeridos en este Caso, contra
los 200 que estima el ACI 211.1° para
un tamamo maximo de agregado de 20
mm, en mezclas sin aire incluido y re-
venimientos entre 8 y 10 c¢m, resulta
que las mezclas en estudio necesitaron

10% menos de agua. Esta disminucién
se debié muy probablemente a la finu-
ra del cemento, que por ser mas grue-
so de lo usual requirié menos agua pa-
ra producir el revenimiento previsto.

En relacion con el peso volumétrico
de los concretos estudiados, en la ta-
bla 4 y la figura 3 se observa que para
contenidos de finos de hasta 10% el pe-
so volumétrico se mantuvo constante
y que éste disminuyd a medida que
aumentaron los finos en las arenas mds
alla de ese valor. Asimismo se puede
ver que existe una diferencia de alrede-
dor de B0 kg/m? entre los concretos fa-
bricados con grava caliza y los hechos
con andesita, a favor de la primera.

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

TABLA 4 PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO

PROPIEDAD

1 2
Kevenimiento, cm  10.5 95
Pesc volumétrico, _
kg/m? 2207 2176
Vacios, 06 1.1
Agua de sangrado, 3.3 2.4

MEZCLAS No.

3 4 5 6
10.0 9.5 9.0 10.5
2165 2274 2270 2291
13 13 0.3 0.5
1.7 3.0 1.8 33

7 8 9

100 9.0 9.5
2258 2263 2242
0.9 0.7 1.7

1.7 13 3.0

m

TABLA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO

PROPIEDAD

Resistencia a
compresidn a
28 dias ('),
kg/em?

283 266

Mddulo de elasti-
cidad a 28 dias
(Ec)n kglcmz

157318 140369

Relacion E./Vf'. 9352 8607

“antraccién por
.cado, 28 dias
en agua y 28 dias

al aire, 1078

533 733

MEZCLAS No.

3 4 5 6 7 8 9
242 279 283 289 282 242 273
138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566
8809 16904 16587 16829 15451 16357 16617
759 337 443 332 403 448 308

REVISTA IMCYC, VOL, 25, NUM. 192MAY(0/1987 5
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Contenido de finos en el concreto, en kg/m
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Contenido de finos gue pasan 1a malla
200 (74 mm) en la arena, en %

pos de cancreto y tomando en cuenta
la simplicidad de la prueba, se puede
sugerir su ejecucion en obra como una
primera medida para discriminar entre
los dos tipos de concreto. Un valor ra-
zonable que se puede considerar como
frontera entre los dos tipos de concre-
to es 2250 kg/m’.

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

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

resuita canstante y cercano al 3%. Para

Fig. 1. Proporcionalidad entre los contenidos de finos de la arena y del concreto.

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

Consumo de agua de mezcta en ¢l concreto en kl‘;]mJ
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Cabe senalar el comportamiento dis-
crepante de la mezcia fabricada con
arena con 7.7% de finos, la cual tuvo
un sangrado de tan solo 1.8%. Esta si-
tuacion se atribuye a que no obstante
que la arena tiene relativamente pocos
finos, parte de ellos tienen caracteristi-
cas plasticas, lo que les permite retener
mejor el agua.

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

Fig. 2. Refacidn entre el contenido de finos de {a arend y el consumao de dgua de mezcla en ¢ con-

creto,

14

un intervalo muy reducido, la figura pa-’
rece sugerir que seria adecuado limitar
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el sangrado a valores inferiores al 3.5%.

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

En cuanto a la resistencia a fa com-,
presion, dado que los consumos de ce-
mento y los revenimientos de todas las
mezclas fueron practicamente constan-
tes, los resultados alcanzados se pue-
den comparar en forma directa; asi, en
la figura 7 se puede ver que los tipos
de grava estudiadas y los diferentes
contenidos de finos en la arena no tu-
vieron influencia en la resistencia a la
compresidn hasta para contenidos de
finos del 10%, en tanto que para por-
centajes mayores la resistencia a la
compresion decrecid hasta una reduc-
cion del orden de! 15% para arenas con
19% de finos. Cabe hacer notar que el
concreto fabricado con la arena consi-

- derada como de referencia siguid la

misma tendencia general observada en
los concretos con arenas andesiticas.

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

En esta figura se puede ver que para
contenidos de finos en las arenas me-
nores que el 10%, la relacidn antes men-
cionada se mantuvo constante en un
valor de 1.06, en tanto que este valor
se incrementd a 1.23 cuando 1os finos
en la arena llegaron a ser del orden del
19%, lo que equivale a tener un incre-
mento del 16% en el consumo de ce-
mento para igualdad de resistencias.

En relacion con el médulo de elasti-
cidad, en la figura 9 se puede observar
la gran influencia que tuvo el tipo de
grava que se empleé en la fabricaciéon
del concreto. Se encontraron diferen-

Peso volumétrico del concreto, en lcg!m3

Tendencla con grava
caliza
.
ol s - '.‘&!
=3 [}
K?' 80 kg/m
\ Arena de
2200 b feferENCia X Tendencia con grava
~ andesftica
X X
Tamano mdx. de grava: 20 mm
2100 f=.  Consumo de cemento: 300 £ 5 kg/ma
Revenimiento: 1021 ¢m
® Arena de referencia y grava caliza
X Arena y grava andes(ticas
8 Arenaz andesitica y grava caliza
2000 1 L 1 1 | E—
0 5 10 i5 20 25

Contenido de finos en la arena, e %

Fig. 3. Influencia del contenido de finos de [a arena en ¢l peso valumétrico del concreto,

Vaclos,en %

Tamafe mdx. de grava: 20 rm
Consumo de cemento: 300 £ § kg/m
Revenimiento: 1021 ¢m

3
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X
u

L : i

1
0 5 10 15
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Fig. &, Influencia de jos finos de 1a arena en |a cantidad de vacfos en las mezclas,

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192/MAY0/1987

L

15



‘ Tendencia dnica
X (ambas gravas)
~
\

\ X
Arena \
andesftica (7.7% ) \\
. .
A r?] \
U " A\Xx

\

Revenimiento: 1021 cm .\
Tamafio mdx, de grava: 20 mm

" jp= Consumo de cemento: 300 %5 kglms
® Arena de referencia y grava caliza
X Arena y grava andes(ticas

& Arena andesitica y grava caliza

Volumen de agua de sangrado del concreto, en %

0 i ] 1 1 1
L
0 5 10 1§ 20 25

Contenido de finos en 12 arena, en %

Fig. 5. Relacidn entre el contenido de finos de ta arena v el agua de sangrado del concrete.
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Fig. 6. Variacién det sangrado en funcidn del revenimiento.

16

cias del orden de 120 000 kg/cm? en-
tre los médulos de los concretos he-
chos con gravas andesiticas y los fabri-
cados con gravas calizas, diferencia que
corresponde a un incremento del orden
del 80% en los valores alcanados por es-
tos Oltimos..

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

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

En la figura 10 se presenta fa relacion
que se manifestd entre el modulo de
elasticidad del concreto y la raiz cua-
drada de la resistencia a la compresion
del mismo. Esta refacion alcanzo un va-
lor medio aproximado de 9000 para los
concretos de gravas andesiticas y de
16,500 para fos de grava caliza. Conviene
hacer notar gue aunque el tamadio de
la muestra es pequefio, la tendencia es-
ta bien definida y la totalidad de los re-
sultados quedan localizados dentro de
una dispersion de = 2 o de la tenden-
cia central.

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

En los concretos con gravas andesi-
ticas la contraccion se incrementd des-
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de un valor de 533 x 10* con el uso
de la arena con 10% de finos no plasti-
~s, hasta un valor de 759 x 10" con
irena de 19% de finos, parte de los
uales 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% respecti-
vamente. Sin embargo, fue notorio el
comportamiento del concreto fabrica
do con la arena con 7.7% de finos, par-
te de los cuales tuvieron propiedades
plasticas. £n este caso fa contraccién al-
canzada resultd ser del mismo orden
que la obtenida con la arena con 19%
de finas. Conviene sefialar que los finos
de ambas arenas presentaron propieda-
des plasticas similares.

Los concretos fabricados con las are-
nas andesiticas lavadas y de referencia,
que no tuvieron finos plasticos, presen-
taron contracciones similares a la alcan-

Tendencia Gnica {ambas gravas)
_t_. ~ B _
o x -~

~t
\n

X

2

300

«8
200

Tamaho mdx, de grava: 20 mm
Coensumo de cemento: 300 £ 5 kg/m
Revenimicnto: 1021 cm

3
100

® Arena de referencia y grava caliza
X Arena y grava andeslticas
8 Arena andesftica y grava caliza

Resistencia a compresidn del concreto a 28 dlas, en kgfcm

0 S I | 1 i 1

0 5 10 15 20

Contenido de finos de a arena, en %

25

-

zada en el concreto con arena de 10%
de finos, que tampoco tuvo finos plas-
*iCOs.

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

Las contracciones aqui registradas
corresponden a las obtenidas después
de un curado en agua de 28 dias y se-
cado al aire a una humedad relativa del
50% durante otros 28 dias. De acuerdo
con la literatura respectiva®, la contrac-
¢ion alcanzada en estas condiciones re-
sulta ser del orden de la mitad de las
contracciones daltimas; por lo que si se
extrapolaran los resultados en los con-
cretos con las arenas hasta con 10% de
finos no plasticos y gravas calizas, se lle-
Qaria a valores de contracciones (ltimas

Fig. 7. Influencia de! contenido de finos de la arena en 1a resistencia 2 la compresidn del concre-

0.

Revenimiento: 10 £ 1 cm
Consumo de cemento: 300% 5 l;cg,fﬂ'\3
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—
[
o
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X
-
!

-
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-

—
-
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1.00

Consuma de cemento/resistencia a compresidn, en kgf kpfem!
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Contenido de fings de 1z arena, en %

25

omprendidas entre 600 y 900 x 10°,

congruentes con los valores encontra-  Fig, 8. Influencia del contenido de finos de arena ¢n la eficacia del consumo de cemento.
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Fig. 9. Iafiuencia del contenico de finos de [3 arena en ¢| méduio de clasticidad del concreto.
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dos en la literatura a que se hace refe- o

rencia.

CONCLUSIONES Y RECOMENDA.-
CIONES

Conclusiones

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

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

2. Las arenas andesiticas en uso resul-
tan ser las dnicas, desde el punto
de vista econdmico, viables para la
fabricacion de los concretos en el
D.F. Sin embargo. es necesario limi-
tar la cantidad de finos y muy es-
peciaimente la de {os finos plasticos
que contienen.

3. £l tipo de cemento empleado en las
mezclas puede afectar algunas de
las propiedades de los concretos.
Las conclusiones a que se liega en
este trabajo se refieren a concretos
hechos con cemento portand tipo 1.

4. Las gravas calizas empleadas tuvie-
ron un comportamiento satisfacto-
rio en cuanto a todas las propieda-
des mecanicas de los concretos es-
tudiados.

5. Et coeficiente volumétrico de las
particulas de grava caliza triturada
practicamente iguai a 0.20 condu-
io a mezclas de concreto trabaja-
bies con contenidos de mortero
usuales.

6. La proporcion en la que se combi-
naron los tamanos de grava {35%
de 5a 10 mmy 65% de 10 a 20 mm)
se manifestd como una granulome-
tria adecuada para estos materiales,

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

8. Debido a que la proporcidn en que
se mezclaron grave y arena se man-
tuvo constante en todo el estudio,
la cantidad de finos totales en las
mezclas de concreto resultd pro-
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porcional a la cantidad de finos en

las arenas.
9. tl requerimiento de agua de mez-
clado se manifesté constante para
porcentajes de finos en la arena de
hasta 10%; para porcentajes mayo-
res, la demanda de agua de mez-
clado se incrementd 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 Xg/m?
mientras que en los concretos con
gravas andesiticas el peso volumé-
trico fue siempre inferior a este va-
lor.
La cantidad de vacios en las mez-
clas 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 al 2%;
pero en las mezclas fabricadas con

10,

11.

Contraccidn por secado del concreto

arenas con mayor contenido de fi-
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nos los vacios fueron siempre infe-
riores a esta cantidad.

"2. El sangrado que presentaron las
mezclas de concreto varid en for-

Fig. 11, Influencia del contenido de finos de ta arena en la contraccidn por secado de! concreto,

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

La resistencia a la compresion resul-
t6 independiente del tipo de agre-
gado grueso empleado y de los fi-
nos de la arena, cuando el porcen-
taje de éstos fue inferior al 10%. Pa-
ra arenas con mayor contenido de
finos la resistencia decrecid.

Los modulos de elasticidad de los
concretos hechos con agregados
grueso calizos resultaron del orden
del doble de los obtenidos con gra-
vas andesiticas. Los porcentajes de
finos en las arenas inferiores al 10%
na tuvieron influencia en el madu-
lo de elasticidad alcanzado. & va-
lor medio de la relacidn entre el
modulo de elasticidad y 1a raiz cua-
drada de la resistencia a la compre-
sion resuitd ser 16 500 para los con-
cretos con gravas calizas y 9 000 pa-

13.

14,

Contracclén por secado del concreto
(28 dias en agua y 28 d/as al ajrc), x 10°°

ra los hechos con gravas andesiti-
cas. '
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15. la contraccion por secado de los
concretos fabricados con grava ca-
liza fue dei orden del 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
contraccién del concreto, incre-
mentandase ésta con el porcenta-
je y las propiedades plasticas de es-
tos finos.

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

Recomendaciones

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

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

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

stenna co-

P e
tar en su desarrol'o de re

<
ma el cemento portland tipo L.

Las gravas deben proceder de una ro-
ca sana, preferiblemente con densidad
superior a 2.6 y absorcion no mayor al
2%. Si tas 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 tamafo maximo de 20 mm,
cuando las gravas de 5 a 10 mm se
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro-
porcion de 35 a 65%, respectivamente.

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

Dada la buena trabajabilidad que
mostraron las mezclas con revemmien-
tos de 10 ¢m, se sugiere emplear este
valor como maximo nominal, con una
tolerancia de =2.5 cm. £n caso de re-
querir una mezcla mas fluida se puede
:+¥cionar en obra un aditivo fluidificante

.2 permita incrementar ese reveni-
miento. Como medida de control y
aceptacion del concreto en su estado
fresco se recomienda realizar, adicional-
mente a la prueba de revenimiento, la
determinacion del peso volumétrico,
cuyo resultado permitird distinguir si el
concreto se fabricé con agregados den-

s0s 0 ligeros. Un valor minimo para es-
ta caracteristica en el concreto estruc-
tural puede ser de 2 250 kg/m®.

Tomando en cuenta el comporta-
miento de los concretos con agregados
gruesos calizos, se puede estimar que
el madulo de elasticidad de los mismos
a los 28 dias tendra un valor minimo de
14 500 f. y que la contraccién por se-
cado Oltima sera inferior a 900 x 10°.
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL

Carlos Javier Mendoza Escobedo (1)

RESUMEN

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

INTRODUCCION

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

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

Iz

PROPIEDADES MECANICAS

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

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

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

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

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se hicieron pro-
porcionamientos para resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/em2. En todos
los casos se usd un factor de sobredisefic de 50 kg/cmz. En las mezclas con re-
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm2 se buscd un revenimiento de 10 cm y pa-
ra la de 400 kg/cmz, uno de 5 cm. Una de las mezclas de 300 kg/cm2 tuvo reveni-
miento tebrico de 12 cm, para cubrir los casos de concretos con caracteristicas

(1) Investigador, Instituto de Ingenieria, UNAM



adecuadas para ser transportado por medio de bombas,

Resistencia a compresidn. Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 y 1825
dias; cada resultado representa el promedio del ensaye de tres especimenes compa-
fieros. En la fig ]l se plantea la correlacidén que permite predecir la resisten-
cia a compresidn a cualquier edad en funcidn de la alcanzada a los 28 dias. Ca-
be mencionar que los incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en
aquellos concretos con menos polvo. La expresidn sugerida resulta ser:

t 2
f = g5 f' en kg/cm
c B8.4+0.7t "¢ ° & ‘
Resistencia a tensidn. Se hicieron especimenes cilindricos para ensayarlos a
tensidn por medio de la prueba indirecta, asi como vigas para determinar el md-
dulo de rotura. Llas expresiones que correlacionan las resistencias a tensidn y
compresidn resultan ser:

Tensidn indirecta, fig 2 H por flexidn, fig 3

f =1.47 /f' , en kg/cm? f_=1.81 Yf' , en kg/cm®
t c £ - c

M&dulo de elasticidad. El wddulo de elasticidad se obtuvo a partir de las gra-
ficas esfuerzo-deformacidn de especimenes ensayados a compresidn. Se usd el
criterio de médulo secante. Por cada me..la de concreto estudiada se hicieron '
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de-
terminaciones. La expresidn propuesta para determinar el mddulo de elasticidad
a partir de la resistencia a compresidn es, fig 4

E_ = 8500 Yf' , en kg/cm?
[od C

Relacidén de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 dias de especimenechilin—
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que la
relacifn de Poisson varia con la resistencia y gue se puede relacionar con &sta
con la expresidn

U= 0.22 + 0.00026 £

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

Mddulo de rigidez por cortante. Con los valores de mddulos de elasticidad y re-
lacién de Poisson conocidos, se pueden estimar el mddulo de rigidez por cortante.
Para los concretos de agregados andesiticos resultd ser :

G = 3300 /fé , en kg/cm?

Deformacidn unitaria (g,) correspondiente al esfuerzo mi3ximo. E1l valor de esta
deformacidn también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance en
el concreto, por lo que se puede correlacionar.con ella con la expresidn siguien-
te, fig 6 ‘

€ = 0.003 + 2.8 x 1075 '
o] [

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformacidn (Eo)



igual a 0.0044,

La curva esfuerzo-deformacidn del concreto bajo cargas de compresidn, puede re-
pPresentarse en forma adecuada con la expresidn

2f;
£ = , en kg/em?
C _E,_z
£, 1 + (E )2
o}

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

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

t0.88
(e ) = ————— x 0,001
cs’t 51 + t0.88

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

.t
(Ecs)t 53+t x 0.001

ent ambos casos t debe expresarse en dias.

Deformacidn diferida. Esta deformacidn se estimb en_funcidn del coeficiente
de deformacidn diferida (C_), el cual es igual C, = Ee - &i , siendo €4, la de-
formacidn unitaria alcanzada en un tiempo t y €4, la deEormaciGn unitaria ini-
cial al aplicar el esfuerzo de compresidnm, igual a 40 por ciento del esfuerzo
mi3ximo.

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

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

t0.60

= 0.60 |
10 + ¢

4

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

= — % 2,
11 + t0.55

5
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Contraccidn por secado en condicidn estdndar. Tomando en cuenta los coeficien-
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en 1la
contraccidn Oltima para ponerla en condicidn estandar, se recomienda emplear
las siguientes expresiones para la estimacidn de la contraccidn por secado a
cualquier edad:

Grava andesitica y arena andesitica con exceso de polvos

t0.88
g = —————=—= % 0.0013

t 51 + t0'88

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

t
€= ——— X (.00l
t 3+ ¢ 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 contraccidn determinada se
debe afectar por los factores de correccidn para tomar en cuenta las caracteris-
ticas del concretc de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9.

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

El coeficiente de deformacidn diferida en condicidn estidndar para cualquier edad
{en dias) se puede determinar con las siguientes expresiones:

Grava andesitica y arena andesitica con exceso de polvos

t0.60
C = ——2—5 5.65

t 1o+ ¢2:90

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polves

0.55
C, = —F—r 3.12

t 11+ t:0.55

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

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

ciones mayores que las usuales,

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



determinadas en este estudio para estimar la resistencia del concreto asi
como sus deformaciones a corto y largo plazos, se requiere modificar los pa-
rametros usados convencionalmente en los disefios estructurales para obtener
mejor concordancia entre el comportamiento estimado en el disefio y el alcan-
zado en las estructuras reales,

3. La contraccidn por secado registrada fue inversamente proporcional al conte-
nido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni-

do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de las mezclas utili-
zadas, :

4. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos finos
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacidon diferida. Este coe-
ficiente tambi®n aumentard en forma apreciable al incrementarse el reveni-
miento del concreto.

RECOMENDACIONES

En relacidn con los materiales pétreos se buscard, 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 econdmico.
Estas dos caracteristicas conducirin a obtener concretos, para una resistencia
dada, con mayor mddulo de elasticidad y, por tanto, con menor deformacidn ins- .
tant3nea, menor contraccifn por secado, porque hay mayor restriccifn a estas de-
formaciones, y menor deformacidn diferida.

En cuanto a las mezclas de concreto se emplearan aquellas con mayor contenido de
agregado grueso compatible con 1la trabajabilidad de la misma. Lo anterior con-
ducird a menores consumos de agua lo que a su vez se traduce en menor contenido
de vacios y por tanto mayores resistencias relativas, menores deformaciores vy
contracciones, asl como menor deformacidn diferida.

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

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

En relacidn con el mddulo de elasticidad est3tico, las expresiones propuestas

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

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

Al jgual que los otros pardmetros la relacidn de Poisson y el mddulo de rigidez
por cortante determinados para el concreto andesitico, difieren de los valores
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos
conicretos conviene emplear los valores sugeridos.

La deformacidn correspondiente al esfuerzo m&ximo es usual considerarla igual a
0.003, sin embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformacidon al-
canza un valor promedio de 0.0044.



En relacidn con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la
contraccidn como por la deformacidn diferida, pueden estimarse con buena preci-
si6n 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 gque los concretos empleados son caracteristicos de
los usuales en el Area metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones
de curado representan también las usuales en esta area.

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

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

" 11.3.1 Materiales componentes

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con-
creto serdn tales gue se logren la resistencia, rigidez y durabi-

lidad necesarias.

La calidad de todos los materiales componentes del concreto debe-
rd verificarse antes del inicioc de la obra y también cuando exis-
ta sospecha de cambio en las caracteristicas de los mismos o haya
cambio de las fuentes de suministro. Esta verificacidn de cali;
dad se realizard a partir de muestras tomadas del sitic de sumi-
nistro o del almacén del productor de concreto. E1 Corresponssa-
ble en Seguridad Estructural, o el Director de QObra cuando no - se.
requiera Corresponsable, en lugar de esta verificacidén podrd ad-
.mitir la garantia del fabricante del concreto de que los materia-
les fueron ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema
Nacional de Acreditamiento de Laboratbrios de Pfueba (SINALP), vy
que cumplen con los requisitos establecidos en 1.4.1 y los que a
continuacién se indican; pero en este caso también podrd ordenar
la verificacidén de la calidad de los materiales cuando lo juzgue

procedente.

Los materiales pétreos, grava y arena, deberdn cumplir con los
requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes modificacio-

nes y adiciones:



Propiedad Concreto Concreto
clase 1 clase 2

Coeficiente volumétrico de la gra-

va, min 0.20 -——-

Material m&s fino que la malla
F 0.075 (No. 200) en la arena, por-
centaje mdx. en peso (NOM C 084). 15 15

Contraccién lineal de los finos'
(pasan la malla No 40) de la are-
na y la grava, en la proporcién
en que éstas intervienen en el
concreto, a partir del limite 1i-

guido, porcentaje mdx, 2 ' 3

En adicidén a la frecuencia de verificacidn estipulada para todos
los materiales componentes al principio de este inciso, los requi
sitos especiales precedentes deberdn verificarse cuando menos;una

vez por mes para el concreto clase 1.,

Los limites correspondientes a estos requisitos especiales pueden
modificarse si el fabricante ‘del concreto demuestra, con pruebas
realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, gue con
los nuevos valores se obtiene concreto que cumpla con el requisi-
to de médulo de elasticidad establecido en 11.3.4. En tal caso,
los nuevos limites serfn los que se apliquen en la verificacidn
de estos requisitos para los agregadoé especificamente considera-

dos en dichas pruebas.

.11.3.2 Elaboracién del concreto



El concreto podré ser dosificado en una plaﬂta central y trans-
portado a la obra en camicnes revolvedores, o dosificado vy mezcla
do.en una planta central y transportddo a la obra en camicnes agi
tadores,ro bien podrad ser elaborado directamente_en la obra; en
todos los casos deberd cumplir con los requisitos de elaboracién

que acuf se indican.

El concreto clase 1, premezclado o hecho en obra, deberi ser ela-
borado en una planta de dosificacidn y mezclado de acuerdo con

los reguisitos de elaboracidn establecidos en la norma NOM C-155,

El concreto clase 2, si es premezclado; deberd satisfacer los re-
guisitos de elaboracidn de la mencionada norma NOM C-155. Si es
hecho en obra, podrd ser dosificado en peso o en volumen, pero
deberd ser mezclado en una revolvedora mecdnica ya gue no se per-

mitird la mezcla manual de concreto estructural.
11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco

Al concretd en estado fresco, antes de su colocacidén en las cim-
bras, se le hardn pruebas para verificar que cumple con los requi
sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali
zérén al concreto muestreado en obra, con la siguiente frecuen-

cia como minimo:

Prueba vy Concreto clase 1 Concreto clase 2
método :
Revenimiento Una vez por cada entre- Una vez por cada entre
(NOM C~156) ga, si es premezclado, ga, si es premezclado.
Una vez por cada revol- Una vez por cada 5 re-
tura, si es hecho en volturas, si es hecho

obra, en obra.



Prueba y Concreto clase 1 Concreto clase 2
método
Peso volumétri- Una vez por cada dia de Una vez por cada dia
co (NOM C-162) colado, pero no mencs de colado, pero no me-
' de una vez por cada nos de una vez por ca-
20 m3 de concreto. da 40 m3.

El revenimiento serd el minimo requerido para que el concreto flg
va a través de las barras de refuerzo y para gue pueda bombearse
en su caso, asi comoc para lograr un aspecto satisfactorio. E1
revenimiento nominal de los concretos no serd mayor de 12 cm. Pa
ra permitir la colocacidn del concreto en condiciones dificiles,
© para que pueda ser bombeado, se autoriza aumentar el revenimien
to nominal hasta un mdximo de 18 cm, mediante el uso de aditivo
supeffluidificante, de manera que no se incremente el contenido
unitario de agua; en tal caso, la verifigacién del revenimiento
se realizar8 en la obra antes y después de incorporar el aditivo
superfluidificante, comparando con los valores nominales de 12 vy
18 ¢cm respectivamente; las demds propiedades, incluyendo las del

concreto endurecido, se determinardn en muestras gque ya incluyan

dicho aditivo,

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de

Obra cuando no se requiera Corresponsable, podrd autorizar la in-
corporacidn del aditivo superfluidificante en la planta de pre-
-mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de

12 cm,

~

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimiento
. [



nominal mayor de 12 cm, deberd ser entregado con un comprobante
de incorporacién del aditivo en planta; en la obra se medird el

revenimiento para compararlo con el nominal miximo de 18 cm.

Para que el concreto cumpla con el reguisito de revenimiento, su
valor determinado deberd concordar con el nominal especificado,

con las siguientes tolerancias:

Revenimiento nominal, cm Tolerancia, cm
menor de 5 + 1.5
de 5 a 10 + 2.5
mayor de 10 + 3.5

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales

miximos de 12 y 18 cm,

Para que el concreto cumpia ceon el reéuisito de peso volumétrico
en estado fresco, su valor determinado deberd ser mayor de
2200 kg/m3 para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m3

para el concreto clase 2.
11.3.4 Reguisitos y control del concreto endurecido

La calidad del concreto endurecido se verificard mediante pruebas
de resistencia a compresién en cilindros elaborados, curado y
~probados de acuerdo con las normas NOM C 160 y NOM C 83, en un

laboratorio acreditado por el SINALP.

Cuando la mezcla de concreto se disena para obtener la resisten-

cia especificada a 14 dfas, las pruebas anteriores se efectuarén



a esta edad; de lo contrario, las pruebas deber&n efectuarse a

los 2B dfas de edad.

Para verificar la resistencia a compresidn de concreto de las mis
mas caracteristicas y nivel de resistencia, se tomard como minimo
una muestra por cada dia de colado, perc al menos una por cada.
cuarenta metros clbicos; sin embargo, si el concreto se emplea
para el colado de columnas, se ﬁomaré por lo menos una muestra
por cada diez metros cibicos. De cada muestra se elaborarén y
ensayardn al menos dos cilindros; se entenderd por resistencia
de una muestra el promedic de las resistencias de los cilindros

gue se elaboren de ella.

Para el concreto clase 1, se admitird gue la resistencia dél con-
creto cumple con la resistencia especificada, fé, si ninguna mues
tra da una resistencia inferior a fé - 35 kg/cmz, vy, ademds, si

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mﬁes-
tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo dfa de colado, no

sSONn menores que fé.

Para el concreto clase 2, se admitird que la resistencia del con-
creto cumple con la resistencia especificada, fé, si ninguna mues
tra da una resistencia inferior a fé - 50 kg/cmz, y, ademds, si

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-
tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo dia de colado, no

son menores que fé - 17 kg/cmz.

Si s8lo se cuenta con dos muestras, el promedio de las resisten-

. 2
cias de ambas no serd inferior a fé - 13 kg/cm  para concreto



clase 1, ni a fé - 28 kg/cm2 para clase 2, ademds de cumplir con
el respectivo requisito concerniente a las muestras tomadas una

pPoer una.

Cuando el concreto no cumpla con el requisito de resistencia, el
Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se requiera Corresponsable, tomaré ;as medidas conducen
tes a garantizar la seguridad de la estructura. Estas medidas es
tardn basadas principalmente en el buen criterio de los responsa-
bles mencionados; como factores de juicio deben considerarse, en-
tre otros, el tipo de elemento en gque no se alcanzd el nivel de
resistencia especificado, el monto del déficit de resistencia y
el nimero de muestras o grupos de ellas que‘no cumplieron. En
ocasiones debe revisarse el proyecto estructural a fin de consi-
derar la posibilidad de que la resistencia gque se obtuvo sea su-

IR

ficiente.

Si subsisﬁe la duda sobre la seguridad de la estructura se podrén
extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la norma NOM C 169,
del concreto en la zona representada por los cilindros que no cum
plieron., Se probardn tres corazones por cada incumplimiento con
la calidad especificada., La humedad de los corazones al probarse
debe ser representativa de la gue tenga la estructura en condicio-

nes de servicio.

El concreto representado por los corazones se considerard adecua-
do si el promedic de las resistencias de los tres corazones es

mayor o igual gue 0.8 fé y si la resistencia de ningin corazdn es



menor que 0.7 fé. Para comprobar gue los especimenes se extraje-
ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones
de las zonas representadas por aquellos aque hayan dado resistén-
ias errdticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no
cumple con el criterio de aceptacidn gue se ha descrito, el res-
ponsable en cuestién nuevamente debe decidir a su juicio y regbog
sabilidad las medidas que han de tomarse. Puede optar por refor-
zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-
rrir a realizar pruebas de carga (articulcs 239.y 240 del Regla-
mento) en elementos no destinados a resistir sismo, u ordenar la
demolicidén de la zona de resistencia escasa, etc. 8Si el concreto
se compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se estable-
cerdn de comin acuerdo entre el fabricante y el consumidor las
responsabilidades del fabricante en caso de que el concreto no

cumpla con el requisito de resistencia,

El concreto debe cumplir ademds con el requisito de mbédulo de

elasticidad especificado a continuacidn*:

Clase 1 Clase 2
M&dulo de elasticidad Una muestra 12500¢fé 7000/fé
a 28 dias de edad, cualquiera ~
kg/cm?, min,
ademis, promedio l3200/fé 7400/fé

de todos los con
juntos de dos
muestras consecu
tivas N

* Debe cumplirse tanto el requisito relativo a una muestra cual-
guiera, como el que se refiere a los conjuntos de dos muestras
consecutivas,



Para la verificacidn anterior, se tomard una muestra por cada

100 metros cibicos, o fraccién, de concreto, pero no menos de dos
en una cierta obra. De cada muestra se fabricardn y ensayardn al
menos tres especimenes. Se considerard como médglo de elastici-
dad de una muestra, el promedio de los m8dulos de los especimenes

elaborados con ella.

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se requiera Corresponsable, no estari obligado a exigir
la verificacién del m&dulo de elasticidad; sin embargo, si a su
criterio las condiciones de la obra le justifican, podréi requefir
su verificacidén, o la garantia escrita del fabricante de que el
concreto cumple con é€l. Cuando proceda, la verificacidén se reali-
zar8 en un laboratorio acreditado por el SINALP. En caso que el
concreto. no cumplé con el requisito mehcionado, el responsable

de la obra evaluard las consecuencias de la falta de cumplimi;nto
y determinard las medidas que deberdn tomarse. Si el concreto se
compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece-
r4n de comdn acuerdo entre el fabricante y el consumidor las res-
ponsabilidades del fabricante por incumplimiento del requisito

antedicho.
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A)

B)

C)

D)

“E)

F)

PLAN DE MUESTREO PARA VERIFICAR RESISTENCIAS

SE DEFINE LA RESISTENCIA PROMEDIO REQUERIDA, FCR

SE DETERMINA EL PROPORCIONAMIENTO ADECUADO PARA OBTENER ESA
RESISTENCIA PROMEDIO REQUERIDA

SE CORRIGEN LAS CANTIDADES DE AGREGADOS POR CONCEPTO DE
LOS DEFECTOS DE CLASIFICACION

SE ESTABLECEN LAS CANTIDADES DE MATERIALES QUE DEBEN DOSI-
FICARSE PARA PRODUCIR CADA REVOLTURA, EN FUNCION DE LA CA-
PACIDAD REAL DE LA MEZCLADORA DISPONIBLE

SE MUESTREA EL CONCRETO FRESCO PARA DETERMINARLE REVENI-'
MIENTO, CON UNA FRECUENCIA MINIMA DE 1 EN 5

SE APLICA EL SIGUIENTE PLAN DE MUESTREO Y ENSAYE PARA VE-

RIFICAR RESISTENCIA



Un ENSAYE DL RESISTCHCIA ESTA REPRESENTADO POR DOS CILINDROS

COMPANEROS ESTANDAR

JorAR UNA MUESTRA DE CADA 25 REVOLTURAS; PARA CONCRETO PREMEZ-
O

CLADO, UNA MUESTRA POR CADA i‘ﬂ . MINiIMO, UNA MUESTRA POR

DiA Y POR CLASE DE CONCRETO

AL TERMINO DE LA CONSTRUCCION SE DEBE TENER UMW miwniro DE 30
RESULTADOS REPRESENTATIVOS DE RESISTENCIA A 28 DiAS DE EDAD

DURANTE LOS TRES PRIMEROS DIAS DE COLADO, FABRICAR CUATRO CI-
LINDROS ESTANDAR PARA ENSAYAR DOS A / DfAS Y DOS A 28 DiAs

PODRAN FABRICARSE CILINDROS ADICTONALES PARA CURARLOS EN LAS
MISMAS CONDICIONES DE LA ESTRUCTURA Y ENSAYARLOS A EDADES SU-
CESIVAS HASTA ALCANZAR LA RESISTENCIA A QUE CONVENGA DESCIMH-
BRAR

AKTES DBE COMERZAR LA OBRA. ENSAYAR MEZCLAS DE PRUEBA (3) con
EL PROPORCIORAMIENTO SELECCIOWADO, A FIN DE COMPROBAR LAS RE-
SISTENCIAS A 7 Y 28 DIAS EN CC :D1CIONES DE TRABAJO

LAs RESISTENCIAS A 7 DIAS DURANTE LA CONSTRUCCION DEBEN COM-
PARARSE CON LA PROBABLE A ESA MISMA EDAD, SI EL PROMEDIO DE
TRES ENSAYES CONSECUTIVOS ES INFERIOR AL /5 PGR CIENTO DE LA
RESISTENCIA PROBABLE, REVISE TODO EL PROCESC DE FABRICACION

CULANDO SE ORTENGAR RESULTADOS DE 20 ENSAYES CONSECUTIVOS DE

£~ oy - . ' ~ _— .
R A4S DE EDAD. SF DEBER ANALIZAR CSTADRISTICA
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TABLA 2.1.- PRINCIPALES FUENTES DE VARIACION EN LA RESISTENCIA

4

Variaciones en las propiedades
del concreto

/

Disctepancias en los métodos
de prueba

Cambios en fa relasidn
ainateemnonty,
Dehciente control de ayia
E xcesiva variacion de humedad
en el ayregado
Retemplalo

Variaciones en el requerimiento

de agud’

Granulometiria de! agregado.
sbisorcion, forma de 1a particula

Propicdades dol cemento v
del aditivo

Contenido de aire

Tiempo de entrega v temperatura

Variacwones en fas caractef isticas y
proporciones de los ingredientes:
Agreaados
Cemento
Pyzolanay
Adilivos

Variacionns en la transportacion, la
colgcacidn v la compactacidn

Variaciones ¢n |3 temperatura y en
el curado

Procedimientos inzorreftes en el muesireo

Varieciones debidas a técnicas de
fabricacidn

Manejo vy curado de cilindros recién
fabricados

Moldes de calidad deficiente

Cambios en el curado:
Variaciones en la temperatura
Humedad variahle
Retrasus en el acarreo de los

cilindros a! laboratorio

Deticientes procedimicntos de prueba’
Cabeceado de los ¢ilindros
Pruebas de compresion

TABLA 35.— NORMAS PARA EL CONTROL DEL CONCRETO

Variacibn total

Desviacidn estdndar para diferentes normas de contro! ng'nz

Clase de operacion
’ excelente muy buena buena sceptable pobre
Pruebas de control por debajo de de de obre
en 8l campo de 25 25835 5 a40 40 ¢ 50 50
Mezclas de prueba por debajo de qe de sobre
de laboratoric de 15 158 17 17 a 20 20825 25

Variacién en las pruebas

{

[ 4
Coeficiente de variacién pare diferentes normas de control, en porcentaje

Cilase de operacion

excelente Muy bueno bueno aceptable pobra

Pruebas de centrol por debajo de 3 de 4 de 5 arriba
en el campo de 3 ad ab at de 6

Mezclas de prueba por debajo de 2 de 3 de 4 arriba
I . 1 P - . oa - -




ANALISI.S DE LOS RESULTADOS DE RESISTENCIA

3.4.1. Varigcidn inficrente @ la prucha. La variacion en Taresistencia del
concreto dentro de una prucba Onics se obticne caleolando Ta variacion de un
grupae de cilindeos elaborades de uno muestra de concrete tomada Jde unn mezela
determinada. Es razonable suponer que una mezckn de prueha do concrcto s
homogénea y gue coalquicr varizeidon entre dos cilindios compaiieros, eliburados
de una muestra determinada es ocasienada por lus variaciones ¢n la fabricacion.

cl curado v la prucha.

TABLA 3.41.— FACTORES PARA CALCULAR LA DESVIACION
ESTANDAR INHERENTE A LA PRUEBA"®

Numero de cilindros o4 1/dy
2 1.128 . 0 B8GH
2 1623 D 5Hop7
4 2 Q59 0 agn7
& 2324 14207
2] 2.534 0 3940
7 2.704 R 0.3698
8 2847 03512
9 2.970 G.3367
10 3.078 03249

Tomacs de la Tabla B2 de! Manual on Quatity Control of Materials [Manuat soure

el control de catidad de los materiales) de 13 ASTM. Referencia 4.

No obstante, ung Onica mezdda de prueba de concreto ne propargiona los
datos suficientes para el anilisis estadistico y se requieren cilindros companeros
de, por lo menos. dicz muestras de concieto a fin de establecer vajures confiahles
para R. La desviacidon estindar dentro de la prucba y el coeficiente de variacion
pueden calcularse convenientemente como siguc:

|
0, = "-(}-2— R. (3-4)
i
V= — % 100 (2.5)
x .
donde
g, = desvigeion estindar dentro de a prucba
ety = uny constante dependiente de  la cantidud de cilimdros promedio
para producir una prucba (Tabla 3.4.1.)
R = intervalo promedio dentro de grupos de cilindros compaficros
V, = coeficiente de variacion dentro de la prucba
X = resistencia promedio

23
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/ TABLA 4.1.— VALORES DE
Porcentajes de pruebas Probabilidades de que

que caen dentro de caigan por debsjo 1

los Hmites X * O del Ifmite inferior
40 Je- 052
50 25 ¢ 067
€0 2e 084
62.27 len 63 1.00
70 15 en 10 1.04
80 1en 10 1 2R
a0 1en 20 1.65
95 1 en 40 1.9C
95.45 1 en 44 200
98 1 en 100 . 232
99 1 en 200 256
99.73 1 en 741 3.00
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TABLA 1.1 COEFICIENTE D= VARIACION Y GRADO DE UNIFORMIDAD NUE PUEDS ESPERARSE

EN EL CONCRETO, BAJC DIFERSNTES CONDICIOHES BE PRODUCCIGCH

Coeficiente de Calificacién del Condiciones frecuentes
variaciédn de grado de uniformidad en que se obtiene, pera
las resistencias, del concreto concreto hecho en obra
en porcenta.je
0-5 Excelente Condiciones de laboratorio
5_10 Muy bueno Preciso.conFrol de los materieles
y dosificaciones por peso
10-15 Bueno Bue? Font?ol de los materiales y
dosificaciones por peso
- L’
. Algin control de los materimles y
15-20 Med}ano dosificaciones por peso
Algdn control de los materiales y
20-25 Malo dosificaciones por wvolumen
T Mingdn control de los materizles y
> a5 Muy mélo dosificaciones por wvolumen
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CAPITULO 2

Caracteristicas
generales del

concreto y del acero

2.1 Introduccibén./ 2.2 Caracteristicas esfuerzo-
deformacion del conaeto simple.f 2.3 Efectos
del tiempo en el concreto endurecido./ 2.4 Fati-
ga./ 2.5 Médulos elisticos./ 2.6 Deformaciones
por cambios de temperatura/ 2.7 Algunas ca-
racteristicas de los aceros de refucerzo.

2.1 Introduccion

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

_concreto.

El concreto simple, sin refuerzo, es resisten-
te a la compresion, pero es débil en tension, lo
que limita su aplicabilidad como material es-
tructural, Para resistir tensiones, se emplea re-
fuerzo de acero, generalmente en forma de ba-
rras, colocado en las zonas donde se prevé que
se desarrollaran tensiones bajo las acciones de
servicio. El acero restringe el desarrollo de las
gietas originadas por la poca resistencia a la
tension del concreto.

El uso del refuerzo no esta limitado a la
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 duracién y
para proporcionar confinamiento lateral al con-
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creto, lo que indirectamente aumenta su resis-
tencia a la compresidn.

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

El concreto presforzado es una modalidad
del concreto reforzado, cn la que se creaun es-
tado de esfuerzos de compresion en el concreto
antes de la aplicacion de las acciones. De este
modo, los esfuerzos de tension producidos por
las acciones quedan contrarrestados o redu- °
cidos. La manera mas com(n de presforzar con-
siste en tensar el acero de refuerzo y anclarlo
en los extremnos del elemento.

Para dimensionar estructuras de concretore-
forzado es necesarioutilizar métodosque permi-
tan combinar el concreto simple y el acero, de’
tal manera que se aprovechen en forma racio-
nal y econdmica las caracteristicas especiales
de cada uno de ellos. Esto implica el conoci-

.miento de estas caracteristicas; en las paginas -

siguientes se describiran algunas de las mas im-
portantcs.

Existen otras caracteristicas del concreto,
tales como su durabilidad, permeabilidad, resis-
tencia al fuego, a la abrasidn, ala intemperie,
¢tc., qUe NO se trataran, ya que no €§ NEcesario
su conocimiento detallado para establecer mé-;.
todos de dimensionamiento. El lector puede’
consultar a este respecto algun texto de tecno-
logia del concreto, como los de Neville [2.2,
2.19], el de Troxell, Davis y Kelly {2.1] o el
de Orchard [2.3], recomendados al final de
este capitulo.

2.2 Caracteristicas esfuerzo-deformacion
del concreto simple

Se ha indicado que ¢l objeto principal del es-
tudio del comportamiento del concreto es la
obtencion de las relaciones accidn-respuesta
del matenal, bajo la gama total de solicitaciones
a que puede quedar sujeto. Estas caracteristicas
accion-respuesta pueden describirse claramente
mediante curvas esfuerzo-deformacion de espe
cimenes ensayados bajo distintas condiciones.
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En este caso, el esfuerzo es cominmente una
medida de la accion ejercida en el espécimen, y
la deformacion, una medida de la respuesta. Sin
embargo, debe tenerse en cuenta que en algu-
nos casos, como por ejemplo en asentamientos
y contracciones, esta relacion se invierte; es
decir, luas solicitaciones quedan medidas por
la deformacion y la respuesta cstd representa-
da por los esfuerzos respectivos.

Para conocer el comportamiento del concre-
to simple es necesario determinar las curvas es-
fuerzc-deformacion correspondientes a los
distintos tipos de acciones a que puede estar
sometido. En el caso mds general seria necesa-
rio analizar todas las combinaciones de accio-
nes a quc puede estar sujeto un €lem~snto. Hasta
la fecha, solo se han establecido las relaciones
esfuerzo-deformacion para las combinacio-
nes mas comunes. Asi, se han hecho estudiocs
sobre el comportamiento del concreto sujeto
a estados uniaxiales de compresién y tension, a
estados biaxiales de compresion y tension, y
a estados triaxiales de compresior.

2.2.1 Modos de falla y caracteristicas
esfuerzo-deformacion bajo
compresion axial

MODOS DE FALLA

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

L

Figura 2.1 Falla en compresién de un cilindro de con-
creto.

Las grietas se presentan dé ordinario en la pasta
y muy frecuentemente ente el agregado y la
pasta. En algunos casos tambi#n se llega a frac-
turar el agregado. Este microagrietamiento «.
irreversible y se desarrolla a medida que au-
menta la carga, hasta que se producc el colapso.
f',.
CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION '

Las curvas esfuerzo-defonnacion se obtienen
del ensaye de prismas sujetos a carga axial re-
partida uniformemente en la seccidén transver-
sal mediante una placa rigida. Los valores del
esfuerzo resultan de dividir la carga total apli-
cada, P, entre el area de la seccion transversal
del prisma, A4, y representan valores promedio
obtenidos bajo la hipotesis de que la distn-
bucion de deformaciones es uniforme y de que
las caracteristicas esfuerzo-deformacion del
concreto son constantes en toda la masa. El
valor de la deformacidn unitaria, €_, es la re-
lacion entre el acortamiento total, a, y la lon-
gitud de medicion, £ (figura 2.2).

Puesto que el concreto es un material hete-
rogénco, lo anterior es una idealizacion del fe-
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nomeno. Segan la distribucion de la pasta y del
agregado en la masa, los esfuerzos, considera-
dos como la carga soportada en un drea diferen-
cial, variaran de un punto a otro de una misma
.seccion. Sin embargo, esta variacion no es sig-
nificativa desde el punto de vista del diseno
estructural.

CURVA TIPICA BAJO CARGA DE CORTA DURACION

La curva que se presenta en la figura 2.2 co-
rresponde a un ensaye efectuado en un tiempo
rc!atiyamcntc corto, del orden de unos cuan-
tos minutos desde la iniciacidn hasta el colapso.
Se puede apreciar que el concreto no es un
material elastico y que la parte inicial de estas
curvas no es rigurosamente recta. Sin embargo,
sin gran error puede considerarse una porcion
* recta hasta aproximadamente el 40 por ciento
de la carga mixima. Se observa, ademas, que
la curva llega a un maximo y después tiene una
rama descendente, El colapso se produce co-
munmente a una carga menor que la maxima.

En el ensaye de prismas o cilindros de con-
creto simple, la carga mdxima se alcanza a una
deformacion unitaria del orden de 0.002, silz
longitud de medicién es del mismo orden de
magnitud que el lade del espécimen. El colapso
del prisma, que corresponde al extremo de'la
rama descendente, se presenta en ensayes de
corta duracién a deformaciones que varian en-
tre 0.0C3 y 0.007, segin las condicinnes del
espécimen y de la maquina de 2nsaye.

EFECTO DE LA EDAD

Debido al proceso continuo de hidratacion
del cemento, el concreto aumenta su capacidad
de carga con la edad. Este proceso de hidrata-
cion puede ser mas o menos efectivo, segin
sean las condiciones de intercambio de agua
con el ambiente, después del colado. Por lo
tanto, el aumento de capacidad de carga del
concreto depende de las condiciones de curado
a través del tiempo,

La figura 2.3 muestra curvas esfuerzo-defor-"
macion de cilindros de 15 X 30 c¢m, fabricados
de un mismo concreto y ensayados a distintas
‘edades. Todos los cilindros fueron curados en
las mismas condiciones hasta el diadel ensaye.
Las curvas se obtuvieron aplicando incremen-
tos de deformacidn constantes. Se determinan
asi Tamas descendentes mds extendidas que las
obtenidas cominmente bajo incrementos cons-
tantes de carga. Se puede observar que la de-
formacion unitaria parz la carga maxima, es
del orden de 0.0015 a 0.0020.

El aumento de resistencia con la edad depen-
de también del tipo de cemento, sobre todo a
edades tempranas. La figura 2.4 muestra el au-
mento de resistencia con la edad paracilindros
de 15 X 30 cm, hechos con cemento normal
(tipo I}, y de alta resistencia inicial (tipo i1l),; .
que son los dos tipos més empleados en estruc-
turas de concreto reforzado. Después de los
primeros tres meses, el aumento en resistencia
es relativamente pequerio.

400 P
—- Area (A)
™~
-55' 300 Acortamiento s
= T
< 1"
c; 200 ¢
\U
100
}
Figura 2.2 Curva esfuerzo-deforma- , L L N . P
cién en compresion axial de un es- ol 0.001 0002 0003 0.004 0.005

pécimen sujeto a carga de corta
duracion.

Deformacién unitaris €, =a/ 8
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Figura 2.3 Efecto de la edad al ensayar ol
en la resistencia.

EFECTO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO

La resistencia del concreto depende de la
vrelacion aguafcemento: a mayor relacion
agua/cemento, menor resistencia. En la figura
2.5 se presentan curvas esfuerzo-deformacion,
correspondientes a distintas relaciones.

Puede observarse en las figuras 2.3y 2.5 que
la forma de la curva esfuerzo-deformacién de-
pende de la resistencia. Para resistenciasbajas,la
pendiente de la rama descendente es muy suave.
Para resistencias altas, la curva es muy pronun-

Raistencis » la compresién (en porcanisje)

y S A L -

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

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE CARGA

La figura 2.6 muestra resultados de ensayes
de cilindros realizados a distintas velocidades de
carga. En este tipo de ensayes se aplico la car-
g2 a una velocidad constante y se midio el tiem-
po necesario para alcanzar la resistencia. ’

A L P —

1
o1 38 7 10 14
Ecad dul concrato an diss
Figura 2.4 Variacion de la resistencia con 1a edad.

21 28
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Figura 2.5 Lfecto de la relacidn aguafcemento.

Se puedc observar que la resistencia de un
cilindro en el que la carga maxima se alcanza
en centésimas de segundo es aproximadamente
50 por cients mayor que lade uno que alcanzb
su carga maxima en 66 segundos. Por otra par-
te para un cilindro en que la carga maxima se
alcanza en 69 minutos, laresistencia disminuye
aproximadamente en un 10 por ciento.

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

l Tiempa para alcanzar
el maximo esfuerzo
L] ¢ 0.04 sag
* 1.0seg
1ok 66 seq
f
£ 4112 seg
f‘ L]
0.5
L A |-
Q 0.001 0.002 0.003
€

Figura 2.6 Efecto de la velocidad de cau.'ga
(liatano[2.4]).
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a quec las caracteristicas de las maquinas de en-
saye hacen que el colapso ocurra subitamente,
una vez que se alcanza la carga maxima.

En la figura se muestra que las pendientes
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al
aumentar la velocidad. No es posible determi.
nar en todos los casos la rama descendente. Al
igual que en otros tipos de ensaye, lasdeforma-
ciones correspondientes a las cargas maximas

son del orden de 0.002.
EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACle

La figura 2.7 muestra curvas obtenidas ensa-
yando cilindros a distintas velocidades de de-
formacion, desde una milésima de deformacion
unitaria por minuto, hasta una milésima por
cien dfas. En esta figura, f;(.001) representa la
resistencia obtenida cuando la velocidad de de-
formacion unitaria en el ensaye es de 0.001 por
minuto. Como pucde apreciarse, esta variable
tienc un efecto notable sobre las caracteristicas
de la curva esfuerzo-deformacion, especial-
mente sobre la carga mdxima. Si la velocidad
de deformacion es muy grande, la rama descen-
dente es brusca, en tanto que si la deformacion
se aplica lentamente, la rama descendente es
bastante suave. La deformacién unitaria to-
rrespondiente a la carga maxima sigue siendo
del orden de 0.002. Puede observarse que la
resistencia disminuye muy poco con incremen-

tos importantes en la duracién del ensaye.

0.7%

Q.50

fe/lewanny

10.25

| 1 'l AL A A i —
0} 0.00t 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006:0.007

Figura 2.7 .Lfecto de la velocidad de deformacion
{Risch [2.5]).
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Figura 2.8 Efecto de la relacion de esbeltez.

EFECTO DE LA ESBELTEZ Y DEL TAMARO DEL
ESPECIMEN

El efecto de la relacion de esbeltez sobre la
resistencia a la compresion de un prisma se
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8,
en la que arbitrariamente se ha tomado como
100 por ciento la resistencia de un espécimen
con relacion de esbeltez igual a dos. Como me-
dida de la esbeltez se toma la relacion entre la
longitud, medida en direccion de la carga, y el
lado menor de un prisma, o el diametro de un
cilindro.

Para esbelteces mayores que dos, laresisten-
cia baja, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi-
madamente, para eshelteces de seis o mds. Por
el contrario, para especimenes de eshelteces
menores que dos, la resistencia aumenta inde-
finidameate, y en teoria seria infinita para un
espécimen de altura nula.

Enespecimenes geométricamentesemejantes
pero de distinto tamafio, la resistencia dismi-
nuye, dentro de ciertos limites, mientras ma-
yor sea el espécimen. Esto es debido a que en
materias frigiles, como el concreto, la proba-
bilidad de que existan zonas de resistencia baja

aumenta con c} tamafio del espécimen. La fi-

gura 2.9 muestra el efecto del tamaiio de un
cilindro en su resistencia a la compresioén.

2.2.2 Compresion triaxial

Los ensayes efectuados en cilindros de con-
creto bajo compresién triaxial muestran que
la resistencia y la deformacién unitaria corres-
pondiente crecen al aumentar la presion lateral
de confinamiento. En estos ensayes, el estado
triaxial de esfuerzos se crearodeando el espéci-
men de aceite a cierta presion y aplicando una
carga axial hasta la falla mediante dispositivos
como ¢l ilustrado esquemadticamente en la fi-
gura 2.10 (a). '

En la figura 2.10 (b) se presentan curvas es-
fuerzo-deformacion obtenidas de los ensayes
realizados por Brandtzaeg [2.6]). Corresponden
a distintas presiones de confinamiento lateral,
desde 38 hasta 286 kg/cm?. Se puede observar
que el incremento de la resistencia es funcién
directa del incremento de la presién de confi-
namiento. Con presionesde confinamiento ade-
cuadas pueden obtenerse resistencias de mas
de 1000 kgfcm3.

El efecto de la presion lateral sobre la resis-
tencia se ilustra en la figura 2.10 {c), donde se
presenta una grifica del esfuerzo axial, f,, ne-
cesario para producir la falla delcilindro, contra
la presion lateral, f;. Los resultados obtenidos
de los ensayes pueden representarse, aproxima-
damente, por medio de la expresion

H=f +41f (2.1)

Cilindros con relacidn de esbeltez igual a dos
120

)
noL

80r

Resistencia relativa {porcentaje)
A

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Didmatro (em)
Figurn 2.9 Efecto de! tamadio,
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Figura 2.10 Compresion triaxial {Brandizaeg [2.5]).

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

Debe notarse también ¢l incremento notable
en ¢l valor de la deformacion unitaria, corres-
pondiente a la resistencia al incrementar la pre-
sion de confinamiento; con una presion de 38
kg/cm?, ladeformacién unitariacorrespondien-
te a la carga mdxima aumenta diez veces res-
pecto a la de un cilindro sin confinar.

2.2.3 Tension

Es dificil encontrar una manera sencilla y
reproducible de determinar la resistencia a ten-
sion uniaxial. Siendo el concreto bajo esta con-
dicion un material fragil, es necesario que la
seccion transversal del espécimen varie gradual-
mente, para evitar fallas prematuras debidas a

concentraciones de esfuerzos. La curva esfuer-
zo-deformaciéon de concreto en tensidn repre-
sentada en la figura 2.11 se obtuvo ensayando
un espécimen de seccion rectangular, variable,
a lo largo del mismo. Para fijarlo en la maqui-
na de ensaye, se utilizaron placas pegadas con
resina a los extremos del espécimen, las que a
su vez fueron atornilladas a la maquina. Este
tipo de ensaye requiere mucho cuidado para
lograr resultados dignos de confianza.

Para concreto en ténsion axial, tanto las re-
sistencias como las deformaciones cormrespon-
dientes son aproximadamente del orden de una
décima parte de los valores respectivos en com-
presion axial. Sin embargo, la relacion no es
lineal para toda la escala de resistencias.

En 1948, Lobo Carneiro {2.7] en Brasil y,
casi simultanecamente Akazawa [2.8] en Japén,
idearon un procedimiento de ensaye indirecto
en tension, que se conoce como ¢l ensaye bra-
stlesio. En esencia consiste en someter un cilin-
dro a compresion lineal diametral, como se

-
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Figura 2.11 Curva esfuerzo-deformacion en tensidn unjaxial.

muestra en la figura 2.12 (a). Lacargaseaplica
a traves de un material relativamente suave,
como triplay o corcho. Si el material fuera per-
fectamente eldstico, se originarian esfuerzos
de tension uniformemente distribuidos en la
mayor parte del plano diametral de carga, co-
mo s¢ mucstra en la figura 2.12 (b).

La resistencia ¢n tension se caleula con
formula:

(2.2)

l Triplay

0

L]
old “| win wia o

210 2 6

deducida de [a teoria de la elasticidad. (Véase,
por ejemplo, la referencia 2.9.)
En la expresion (2.2):

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

En realidad, el concreto no es elastico y, ade-
mas, la resistencia en tension que se mifte no
es la resistencia en tensidn uniaxial como la

o corcho duro Tensic’m‘ Compresion  {a} Esquama de =snsaye
/

e

10 14 13

(b} Distribuclén de esfuerzos relatives £
seGUN teor ia eliastica

Figura 2.12 Distribucion de estuerzos y iipo de carga en tension indireda,
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‘que sc obtendria en cl ensayc mostrado en

la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende
es tener una medida de la resistencia dcl con-
creto ala tension por medio de un ensaye facil
y reproducible por muchos operadores en dis-
tintas regiones. Esto se logra satisfactoriamen-
te con el ensaye brasilefio.

Para concretos fabricados con agregados dc
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

(£ )max = 6 kg/em? + 0.06f.  (2.8)
valida para
150 kg/em? <f', <450 kg/em?
" donde

(f,5 )max = Tesistencia en tension del en-
saye brasileno

f'c = resistencia a la compresion
simple de un cilindro de. ..
15 X 30 cm.

Esta expresion es solamente aproximada y

se presenta para dar una idea de los drdenes

de .magnitud relativos. Para valores bajos de
f' , la resistencia en tension esdel orden de 0.10
f,» mientras que para valores altos disminuye
a0.07f. .

El conocimiento de laresistenciaala tension
del concreto es importante para el disefio en
tension diagonal y para otros tipos de compor-
tamiento, en donde la tensidon es el fenémeno
predominante.

2.9.4 Flexién

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

bremente-apoyado, sujcto a una o dos cargas
concentradas. [La falla es brusca, con una gric-
ta Gnica que fractura el cspécimen,

El esfucrzo tedrico de tension en la fibra
inferior correspondiente a la rotura se calcula
mediante la expresion

f= (2.4)

en la que f, es el modulo de rotura, M es el

‘momento flexionante correspondiente a la

carga maxima aplicada, ¢ es el medio peralte,
e I es el momento deinercia de laseccion trans-
versal del pnsma.

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

Esta prucba proporciona una medida de la
resistencia del concreto a flexion, o mas bien,
a la tension debida a flexidén. Normalmente, el
madulo de rotura es mayor que la resistencia
ala tensi6n obtenida del ensaye brasilefio.

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

El mo6dulo de rotura como medida de laresis-
tencia a la tensién, tiene varias desventajas. La
principal es que el punto de tension maxima
se presenta en la superficie externa del espé-
cimen, que esta sujeta en forma importan-
te a esfuerzos de contraccion originados por
cambios en ¢l ambiente. Por esta razon, 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 dispersion de datos de pruebas en compre-
sion. Es difici] 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 determinacion de la resistencia del con-
creto simple a un estado de esfuerzo cortante
puro no tiene mucha importancia prictica, por-
que dicho estado implica siempre la presencia
de tensiones principales de la misma magnitud
que el esfuerzo cortante, las cuales originan la
falla cuando el elemento podria ain soportar
esfuerzos cortantes mayores. Algunos procedi-
mientos indirectos indican que la resistencia al
esfuerzo cortante es del orden del 20 por cien-
to de la resistencia a la compresion.

También se han realizado ensayes en concre-
to simple sujetando especimenes de diversos
tipos a otras combinaciones de esfuerzos. Entre
éstos cabe mencionar los ensayes efectuados
por McHenry [2.10), utdizando cilindros
huecos sujetos a una presion interior y a una
carga axial longitudinal, en los que se provoca
un estado combinado de esfuerzos de tensién
y compresion; los llevados a cabo por Bresler
[2.11], sometiendo cilindros a combinaciones
de esfuerzos de torsidon y compresion axial, y
los de Kupfer, Hilsdorf y Riisch [2.12] en pla-
cas y prismas cargados a través de dispositivos
especiales, para evitar alteraciones de los es-
tados de esfuerzos estudiados.

2.2.6 Criterio de falla

A pesar de los estudios que se han realizado
no se¢ tiene todavia una teoria de falla sencilla
Yy que permita predecir con precision acepta-
ble l1a resistencia del concreto simple. Se ha
intentado hacer adaptaciones, entre otras, de
las teorras de Mohr, de Coulomb, de esfuer-
zos cortantes y de deformaciones limitativas.
K. Newman yJ.Newman han utilizado con bue-
nos resultadoscriterios de falla basados en teo-
rias enecrgéticas, las cuales parecen ser las mds
adecuadas para el caso del concreto [2.13]). En
la referencia 2.14 se presenta un resumen de
los estudios efectuados para determinar la re-
sistencia del concreto a estados combinados
de esfuerzos y las distintas teorias de falla
que se han propuesto hasta la fecha.

2.3 Efectos del tiempo en el concreto
endurecido

2.3.1 Conceptos generales

Cuando se aplica una carga a un espécimen
de concreto, éste adquiere una deformacién
inicial. Si la carga permanece aplicada, la de-
formacion aumenta con el tiempo, aun cuando
no se incremente la carga.

Las deformaciones que ocurren con el tiem-

po en ¢l concreto se deben esencialmente a dos-

causas: contraccion y flujo plistico.

La figura 2.13 muestra una curva tipica de-
formacién-tiempo de un espécimen de concre-
to bajo carga constante, La forma de la curva
y las magnitudes relativas son aproximadamen-
te las mismas, sea la accién de flexién, com-
presion, tensién o torsion. En el eje vertical se
muestra la deformacion y en el horizontal, el
tiempo, ambas variables en escala aritmética.

Se puede ver que al aplicar la carga en un
tiempo relativamente pequertio, el concreto su-
fre una deformacion inicial, que para efectos
pricticos se puede considerar como instanta-
nea. Si se mantiene la carga, el concreto sigue
deformandose, con una velocidad de deforma-
cién grande al principio, que dlsmmuyg gra-
dualmente con el tiempo.

Aunque para cfectos practicos puede consi-
derarse que la curva tiende a ser asintotica res-
pecto a una horizontal, se ha comprobado que
la deformacion sigue aumentando aun después
de muchos afos. Sin embargo, aproximada-
mente el 90 por ciénto de la deformacidn total
ocurre durante el primer afio de aplicacion de
la carga.

Si en cierto momento se descarga el espéci-
men, se produce una recuperacién instan-
tanea, seguida de una-recuperacion lenta, La
recuperacion nunca es total; siempre queda
una deformacion permanente,

En la figura 2,13, la curva de trazo continuo
representa las deformaciones de un espécimen
sujeto a una carga constante, la cual es retirada
después’ de cierto tiempo. La linea de trazo
interrumpido representa las deformaciones que
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Figura 2.13 Curva tipica deformacién-tiempo, bajo condiciones ambientales constantes.

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

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

2.3.2 Contraccion

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

Los factores que mas afectan la contraccion
son la cantidad original de agua en la mezclay
las condiciones ambientales especialmente a
edades tempranas. Como generalmente un con-
creto de alta resistencia tiene menos agua gue

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

Para la misma relacion agua/cemento, la con-
traccion varia con la cantidad de pasta por uni-
dad de volumen. Una mezcla rica en pasta

" (cemento mas agua) se contraera mas que otra

pobre. ¥

La contraccion tiende a producir esfuerzos
debidos a las restricciones al libre desplaza-
miento del elemento que existen en general en
la realidad. Si el concreto pudiera encogerse
libremente, la contraccion no produciria ni
esfuerzos, ni grietas.

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

2.3.3 Flujo plastico

El flujo plastico es un fenomeno relacionado
con la aplicacion de una carga. Las teorias que
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se han desarrollado para explicarlo son comple-
jas y caen fueradel alcance de este texto. Puede
consultarse a este respecto [areferencia 2.15.Se
trata esencialmente de un fenomeno de defor-
macién bajo carga continua, debido a2 un re-
acomodo interno de las particulas que-ocurre
al mismo tiempo que la hidratacion del ce-
mento.

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

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

En la figura 2.13 se observa que la deforma-
cion debida al flujo plistico aumenta con la
duracion de la carga. También se ha observado
que, para un mismo nivel de carga, las defor-
maciones disminuyen al aumentar la edad a
que ésta se aplica

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

-~
a ~ln

1.0
Ec, f=m.

Es interesante mencionar que, como el flujo
plastico aumenta con el nivel de carga, este
fenomeno tiende a aliviar las zonas de maxi-
mo esfuerzo y, por lo tanto, a uniformar los
esfuerzos en un elemento.

2.3.4 Efecto de la permanencia de la carga

Fs importante conocer el porcentaje de la
resistencia que puede soportar una pieza de
concreto en compresion sin fallar, cuando la- |
carga se mantiene indefinidamente. En la figu-
ra 2.14 se muestra el efecto de la permanencia
de una carga segin los ensayes de Riisch {2.5].
En el eje horizontal se representan deforma-
ciones unitarias, y en el eje vertical valores re-
lativos, fc/f:, de los esfuerzos aplicados con
respecto a la resistencia en una prueba de cor-
ta duraciéon (20 minutos aproximadamente).

Se presentan curvas esfuerzo-deformacion
obtenidas de especimenes sujetos a distintas
velocidades de deformacion, con lo que se
produjeron fallas a diferentes edades. La linea
de trazo continuo corresponde a un espécimen
en el que la falla se produjo en 20 minutos.
Las curvas de especimenes llevados a la falla
en 100 minutos y 7 dias se presentan con tra-
zo discontinuo.

Limite de falla
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Figura 2.14 Efecto de la permanencia de la carga (Riisch) [2.5].



Se muestran ademds dos envolventes: la in-
ferior, llamada {imite de deformacion y la su-
perior, Iimite de falla. 1.a primera muestra las
deflormaciones maximas que se obtienen al apli-
car indefinidamente distintos porcentajes de
la resistencia, inferiores a un cierto valor criti-
co. La segunda envolvente indica las deforma-
ciones a la falla, correspondier-es a porcentajes
de carga superiores al valor critico. La inter-
seccion entre estas dos envolventes indica, ted-
ricamente, el porcentaje de la resistencia por
debajo del cual ¢l espécimen puede soportar la
carga indefinidamente.

En la figura puede observarse que si se car- .

ga un espécimen al 80 por ciento de su resis-
tencia de corta duracion, se producira la falla
eventualmente a una deformacién del orden
de 0.0055. En cambio, si se le sujeta solamen-
te al 40 por ciento de su resistencia de corta
duracion, el espécimen sufrira una deforma-
cién del orden de 0.0025 después de un tiempo
muy largo y mantendri su carga indefinida-
mente.

Se puede decir, con cierto grado de seguri-

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

2.4 Fatiga

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

Se menciond anteriormente que un elemen-
to de concreto en compresion no puede sopor-
tar indefinidamente fracciones de su resistencia
estatica mayores que un 70 por ciento. Cuan-
do a un elemento de concreto se le aplican

Modulos eldsticos 41

compresiones del orden de la mitad de su resis-
tencia estatica, falla después de aproximada-
mente diez millones de repeticiones de carga.Se
ha encontrado también que si la carga se apit-
ca intercalando periodos de reposo, el nu-
mero de ciclos necesario para producir la falla
aumenta considerablementc.

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

Se puede estimar que ¢l concreto simple en
compresion, toma diez millones 0 mds de re-
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis-
tencia estatica En flexion, el mismo nimero
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de
carga y descarga con valor maximo del orden
de 35-50 por ciento de su resistencia estatica.
Se han hecho estudios limitados de fatiga en
torsion, que tienen un interés prictico menor.

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

2.5 Modulos elasticos

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

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

Se ha observado que, después de varios ci-
clos de carga v descarga a esfuerzos relativamen-
te pequenos, la relacion esfuerzo-deformacion
tiende a convertirse en una relacion prdctica-
mente lineal. Como es dificil determinar el mé-
dulo tangente inicial de una manera reprodu-
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas
de carga y descarga, con objeto de rectificar la
curva esfuerzo-deformacion, y se considera
la pendiente de la curva asi obtenida como el
modulo de elasticidad. El método para deter-
minar el modulo tangente en esta formase des-
cribe con detalle en la referencia 2.17. El mo-
dulo de elasticidad es funcion 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

. ._ 4270
E = w'® 15400 \/f (2.5)

donde E, ¢s el mddulo de elasticidad en kg/cm?
w es el pesovolumétrico del concreto enton/m’
y f: es la resistencia del concreto en kg/cm?.
El Reglamento del D.F,, propone la ecuacion

E_=10000 \/f (2.6)

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

bles importantes, como el tipo de agregado. Las
diferencias entre los valores reales y los calcu-

" lados con estas ecuaciones pueden ser muy

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

En algunos analisis elasticos se suelen em-
plear G, el modulo de elasticidad al esfuerzo
cortante, y f, el coeficiente de Poisson. El po-
mero se toma cominmente como fraccion del
maodulo de elasticidad que seusaencompresion,
del orden de 0.4. Experimentalmente, se ha de-
terminado que el segundo varia entre 0.12 y
0.20. Con frecuencia se supone  igual a 0.18.

2.6 Deformaciones por cambios de
temperatura

El concreto esta sometido a cambios volu-
métricos por temperatura. Se han determinado
algunos coeficientes térmicos que oscilan entre
0.000007 y 0.000011 de deformacion unitaria
por grado centigrado de cambio de tempera-
tura. Los valores anteriores corresponden a
concreto de peso volumétrico normal (del or-
den de 2.2 ton/m?). Para concretos fabricados
con agregados ligeros, los coeficientes pueden

. ser muy distintos de los mencionados.

f,

2.7 Algunas caracteristicas de los aceros
de refuerzo

El acero para reforzar concreto se utiliza en
distintas formas. La mas comun es la barra o va-
rilla que se fabrica tanto de acero laminado en
caliente como de acero trabajado en frio. En las
figuras 2.15 y 2.16 se muestran curvas de am-
bos tipos de acero, tipicas de barras curopeas.

Los didmetros usuales de las barras produci-
das en México, varian de !, pulga 1Y, pulg.
{Algunos productores han fabricado barras co-
rrugadas de *f,4 pulg, */3; pulgy ¥/ys pulg.)
En otro paises seusan didmetros aun mayores.
Todas las barras, con excepcion del alambron
de '/, pulg, que generalmente es liso, tienen
corrugaciones en la superficie, para mejorar
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Figura 2.15 Curvas esfuerzo deformacién de aceros laminados en caliente para barras de refuerzo de fabrica-
cién europea.

‘su adherencia al concreto. La tabla 2.1 pro-
porciona datos sobre las caracteristicas prin-
cipales de barras de refuerzo, asi’ como la
nomenclatura para identificarlas.
Generalmente el tipo de acero se caracteriza
por el limite o esfuerzo de fluencia, Este limi-
te se aprecia claramente en las curvas esfuerzo-
deformacién de barras lJaminadas en caliente,

como se ve en la figura 2,15. El acero trabajado
en frio no tiene un limite de fluencia bien de-
finido (figura 2.16). En este caso, el limitc de
fluencia suele definirse trazando una paralela
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma-
cidn desde un valor de la deformacion unitaria
de 0.002;la interseccién de esta paralela con
la curva define el limite de fluencia.
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Figura 2.16 Curvas esfuerzo-deformacién de acero trabajados en frio para barras de refuerzo de fabricacion

europea.
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Tabla 2.1 Diametrus, pesos, areas, y perimetros
de barras.

Barra Didmetro Peso  Area Pertmetro
Num, pulg mm kg/m  cm? cm

2 1/4 6.4 0.248 032 1,99

2.5 5/16 7.9 0.388 0.49 2.48

3 318 9.5 0.559 Q.71 2.98

4 1/2 12.7 6.993 1,27 3.99

5 5/8 15.9 1.552 1.98 5.00

6 314 19.0 2.235 2.85 6.00

7. 7/8 22.2 3.042 3.88 6.97

8 1 25.4 3.973% 507 7.98

9 1-1/8 28.6 5.028 6.41 8.99
10 1-1/4 31.8 6.207 7.92 9,99
11 1-3/8 34.9 7.511  9.58 10.96
12 1-1/2 38.1 8.938 11.40 11.97

OBSERVACIONES

Los diametros, areas y pesos se ajustan a la norma de la
Secretaria de Comercio, NOM B6—1974. Segun ¢sta norma,
el diametro nominal y el irea de una barra corresponden a
los que tendria una barra lisa, sin corrugaciones, del mismo
pcso por metro lineal; todas las barras, con excepcion de la
No. 2, estan corrugadas.

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

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

Se ha empezado a generalizar ef uso de mallas
como refuerzo de losas, muros y algunos cle-
mentos prefabricados. Fstas mallas estdn for-
madas por alambres lisos unidos por puntos de
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Figura 217 Grifica esfuerzo-deformacion de un acero
de alta resistencia, sin limite de fluencia definido, de
fabricacion nacional,

soldadura en las intersccciones. El acero es del
tipo trabajado en frio, conrefuerzosde fluencia
del orden de 5 000 kg/cm?. El espaciamiento
de los alambres varia de 5 a 40 ¢m y los dia-
metros de 2 a 7 mm, aproximadamente. En
agunos paises, en lugar de alambres lisos, se
usan alambres con a]gun tipo de 1rregulandad
superficial, para mejorar la adherencia

El acero que se emplea en estructuras pres-
forzadas es de resistencia francamente superior
a la de los aceros descritos anteriormente. Su
resistencia ultima varia entre 14 000 y 22 000
kg/cm? y su limite de fluencia, definido por
el esfuerzo correspondiente a una deformacion
permanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000
kg/cm?.

Como ilustracion, en la figura 2.18 se pre-
sentan, atendiendo al grado de calidad, algu-
nas curvas esfuerzo-deformacion para distintos
tipos de acero, y dos curvas esfuerzo-deforma-
¢ion para concreto con una resistencia de 250
kg/cm?, correspondientes a cargas de corta y
larga duracion.

'El médulo de elasticidad de los distintos ti-
pos de acero cambia muy poco. De la compa-
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racion de las curvas del acero y del concreto,
se¢ puede inferir que si ambos trabajan en un
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elemento de concreto reforzado sujeto a com-
presion axial, ¢l colapso del econjunto estara
regido por la deformacion del concreto quc,
bajo cargas de larga duracion, pucde ser hasta
de 0.010 6 0.012. Para esta deformacion, el
acero tendria apenas -ina deformacion de! or-
den correspondiente . su limite de fluencia.

Las caracteristicas de adherencia de los dis-
tintos aceros, y su influencia en el disefo, se

presentaran en el capitulo de Adherencia. Para
lograr el trabajo en conjunio debe tenerse una
adherencia suficiente entre concreto y acero
obtenidu ya sca mecanicamente o por medio
de la adhesion entre el concreto y ¢l acero de
refuerzo.

Para el disefio se supone que la curvaesfuer-
zo-deformacion del acero en compresion es
idéntica a la curva esfuerzo-deformacion en
tension. La curva en compresion es dificil de
determinar en ¢l caso de barras, debido a efec-
tos de esbeltez.
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3- FLEXION

INTRODUCCION

TEORTA CLASICA DE LA FLEXION

- LIMITACIONES

- VIGAS DE EJE RECTO HORIZONTAL QUE PASA POR TODAS LAS SECCIONES TRANS
VERSALES DE LA VIGA.

EJE DE

——_;///?// 78 < X ‘ SIMETR!
| /////% ek RecTO

L - -

~NT

2,- LA SECCION TRANSVERSAL ES

DE FORMA CUALQUIERA, PERO
7777 T
Va5 TIENE UN EJE VERTICAL DE -

f/;?iiéigééé SIMETRIA,

T
R



. SE CONSIDERA QUE EN'LA SECCION QUE SE ANALIZA, SOLO EXISTE -
FLEXION.

LA RELACION DE CLARO A ANCHO DE LA VIGA ES TAL QUE NO SE PRO
DUCE PANDEQ LATERAL. L/B =35 (B ANCHO DEL PATIN EN COMPRE-
STON), ‘ )

EL MOMENTO FLEXIONANTE Mz, ESTA EN EL MISMO PLANG DEL EJE DE
SIMETRIA,

EL MATERIAL DE LA VIGA ES HOMOGENEO

HIPOTESIS BASICA

LAS SECCIONES PLANAS, NORMALES AL £JE DE LA VIGA, SIGUENSIENDO
PLANAS DESPUES DE APLICAR LA FLEXION (NAVIER),.

Y,
¢

N

w
o
P
=
£




FLEXION ELASTICA . | |
SE CONSIDERARA QUE EL MATERIAL TIENE UN COMPORTAMIENTO ELASTICO-LINEAL.

. E.N.
f . Ex fx

(TENSION YT -
COMPRESION) ‘

_ AN
f=EE 4

DISTRIBUCION DISTRIBUCION
LINEAL DE -LINEAL OE
DEFORMACIONES ESFUERZOS

>E
y
PAAN
N ~E.N
1 / = < tmax dA E.N.
X A\ [
77 ‘&
T > Ty £ ( < /\
X
\ l-gfmdx.x \Z
M -y C
AN ] t_
| X e
fmax,
E— dA
Mz=| (-Jfmax) dA (Y} = - N2 4p
FUERZO AREA |
h B N’ A
ERZA BRAZQ
MOMENTO
__ fmax .My FORMULA DE LA
Mz == "2 I;=> |fxmix ‘"Ec_ FLEXION ELASTICA




FLEXION INELASTICA

SE CONSERVA LA HIPOTESIS BASICA DE SECCIONES

FORMA CUALQUIERA

- EQUILIBRIO

PLANAS,
f
. A £ f
fa |f3 4" 7 ] 74 -3
; f
f, = f ' -TENSION . €2 f2 L
Lo 4 |
€46, € R (g_/a.m_ |
I ! :
Lo £1%3 ¢ M\ 1 £ 1 T
i/l % 2 A, -
i £ ¢
e Y _.4_ 3 .3
f3
\ : SECCIONY DEFORMACIONES ESFUERZQS
COMPRESION PLANA
MATERIAL NO LINEAL
Y
'
EJE DE
SIMETRIA
dA —_ [
7 ) »
~——\
——dA
SECCION DE

EFx=O—-Ifxdo =0 {(C=T)
A

zm::o-:[fxvduo = MR
A



FLEXION EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO _

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

FUERZO.
P P
,{)}?}M\“‘~ P a
CARGA P
[
,
Pu o e T FALLA
Py |-——————— o FLUENCIA DEL
REFUERZO .
5 _/ cAReA DE
AGR. AGRIETAMIENTO

DEFLEXION A



HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA

1) EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION.

2) 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

e

Il ’ .
2Ner.ural anit

M . f Neutral axis
e -
P

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

Eem= 0,003



4,- LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN EL CONCRETO Y EL
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN

fc | - s

fle = —— — £y

£s

Ecu =0.003 €y = 0.002
CURVA TIPICA DEL CONCRETO CURVA TIPICA DEL ACERO

EN COMPRESION. EN TENSION,

aboed

<

‘l F] b ¢ d i
Acaro
—~—— v —_ e e —————

T

L1
7 [ 1

- DISTRIBUCIONES DE DEFORMACIONES Y ESFUERZOS EN UNA SECCION AL IN
CREMENTAR EL MOMENTO HASTA SU RESISTENCIA A FLEXION,



BLOQUE FQUIVALENTE DE ESFUERZOS

HIPQTESIS ACI

RESISTENCIAS
ALTAS

DISTRIBUCION
REAL

P17 (105~ o) = 0.85
| 1400

PARA TOMAR EN CUENTA EL
CAMBIO DE LA CURVA f-E
EN RESISTENCIAS ALTAS,

2 = POSICION DE LA RESULTANTE

33 = 0.85

© ©
© ' o
a| f——e—t-cC
g ‘
N ‘ EN,
v ol
DISTRIBUCION
EQUIVALENTE
Bl &
0.85 '
r\;
| /
i
I : .
L » fc
280
fc A

»EC




HIPOTESIS RDF

f*c - Rife=t
F————- .
Y T . Q
S @ ) ) C .
© - o| - '
T qe | E.N
RESISTENCIAS
- ALTAS . - . ==
DIS TRIBUCION . DISTRIBUCION
REAL FQUIVALENTE
By = 0.8 |
&, = POSICION DE LA RESULTANTE frc = 0.8f'c
®3 = (1,05 - f*c ) « 0.85

1250



SECCION DE DEFORMACIONES DISTRIBUCION FUERZAS

FORMA UNITARTAS DE
CUALQUIERA ESFUERZOS
0.003 ' ¢
! l. |
rﬁ | - R N7 RN ) M S P ﬂ_._Fse A's s
: 1,
o1 o e FC = Ac fc
L Ac °
B — _ pts o — L_pFsz Asfy=T
As ' Es . fs= Esés
SF=0
=M=MR

PROCEDIMIENTO GENERAL PARA CALCULAR LA RESISTENCIA Mr

ol



FALLA BALANCEATDA

€ cuz0.003

b

Gie A

Cb

GILLSI LSS,

i

€s=£y=0.002

SECCION SUBREFORZADA As = Asb
SECCION SOBREREFORZADA As = Asb



CALCULO DEL PORCENTAJE BALANCEADO
EN SECCIONES RECTANGULARES

N 1
T T T 7 - ,
: SL 'g[ «—ab bfe
Asb ' b :

L Asb fy

—b Esz£ Y
C=T
0.8 Cp bf"c = Pb bd fY
Cb = Pb bdfy -Pb dfy

0.8 bfe 0.8 f'c

PERQ 0,003 = (b
&y +0,003 d ;.
0,003 - Pb a fy

£y +0,003 0.8 £"ca

_ 0.8 f" . 0.003
£y £y +0,003

Pb

MULTIPLICANDO POR Es = 2 x 106 Ko/cw2

_ 0.8 f"¢ 6000 - €Y E

PL = £Y Y Es

b FY fy +6000 [ ]
P = 4800 _frc

£y + 6000 £y




13

CALCULO DE RESISTENCIAS:A FLEXION DE UNA SECCION RECTAMGULAR
DE CONCRETO CON DIFERENTE PORCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -
1987) .

1) SECCION DE CONCRETO SIMPLE

N . £'c = 200 Ke/cme
. - o fxc = 160  Ke/cM2
- ol M I /. £'c = 136 Ke/cm2
2 _
/ii;f? :{ * F+ = 19,80 Ke/cme

60

113,137 Ke/cm2
2 x 106 Ko/cm2

B\'
=

[77] ]

It n

5 CURVATURA Fr = 0.9
** £ = 8000 \/f"c‘= 8000 200
* Bt o= 1,4 VE'S = 1.4 200

A) CALCULO DE Mg

FORMULA DE LA

g =Mc M= B L= £ S = F BM® i exon ELASTI
_ | CA,
Mp = 19:80 (25‘%T§Qg) = 297,000 Ke - CM
MR =2.97 Ton - M
MR = 2,97 x 0:9 = 2.67 Ton-M  (MOMENTO DE AGRIETAMIENTO)

By CALCULO DE @

£= %2 19.80 = 0.00018
£ 113,137

0 =& - £ -0,00018 =0.6 x 10-°
© w23 -



2)

A)

B)

SECCION BALANCEADA

CALCULO DE MR A PARTIR DE Agp

£s =Ey = fy = 1000
ES 2x106

H

DE LA FIGURA °I t{f;;7 ;
C = a C = d Qo -

—£Cu 0
fCcu + €5 o9ee.

£CU . ECU+ES

¢ = 55 x 0.003
0.003+0,002

33,00 cm,

a=0,8 = 0.8 (33) = 26,40 c™

LA FUERZA DE COMPRESION ES

C = abfc= 26,40 x 25 x 136 = 89,760 Ko

POR EQUILIBRIO

Asb = 89760 = 2244 cM2

4000
Py = 0.0163
Mg = CZ = C (d - a)
MR = 89760 (55 - ggigg) = 3'751,968 Ko - CM
Mg = 37.52 X 0.9 = 33.77 Ton-M

CALCULO- DE- @ (CURVATURA)

©=€cy = 0.003 = 9,09 x 1072 rad/cm
o 335,00

4000 = 0,002 €cu=0.00

w

—



60

1S

3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

' 003 f
| 25 I 0.0 c
T - cl_ OI- -~ czabt"c 'T
? _ . q_— _ //\%E.&;[
- | L —TeAsty -
A 4 ]
—t
Asz II.6 cm® <Asb
(FIGURA 2)

P=0.0084

A) CALCULO DE Mg

SE SUPONE <¢=17.00

a=0,8x17 = 13,60

£€S = % gcu - £cu = (55%0.003) - 0,003 = 0,0067
17

£s = 0,0067 > €y =>1£S = fy .

'
-_— _.._.'!———-———E.N. FALLA DUCTIL

0.0067T>€y
—

C = abf’c = 13,60 x 25 X 136 = 46,240 Kc = 46.24 Ton,
T = Asfy = 11,60 x 4000 = 46, 400 K6 = C '

Mg = Tz = T (d- a) = 46,400 (55-13,60) = 2'236,480 K - cM
2 2

Mg = 22,36 ToN-M 7

Mp = 22.36 x 0.9 = 20.12 Ton-M

B) CALCULO DE ¢ (CURVATURA)

@= €cu = 0,0030 = 17,65 x 107° rad
C 17 CM




4} SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADAi

A) CALCULO DE Mg

SEC. 25 x 60
As = 30,00 cM2 > Asb
P =0,0218

SE SUPONE ¢ = 35,7
a = 0,8 =0,8 x 35,70 = 28,56 ¢cM

€s = (a £cu) - €cu o 55 X 0.003) - 0.003 = 0.0016 < €y
c 3570 |
NO FLUYE EL
ACERQ

0.003

fs = Es £s

FALLA FRAGIL

0.00162
———f

C = abf"c = 28,56 x 25 x 136 = 97,104 Kg

T = .55 E= 30 x 0.00162 x 2 x 10® = 97 200 Xg

M =Tz =T (a-a) =97,200 (55 - 28.56) = 37957,965 Kg-CM
2 2

Me = 39,58 ToN-M

Mz = 39,58 x 0.9 = 35.62 Ton-M

BY CALCULO DE @ ( CURVATURA )

Q= Ecu = 0,003 = 8.40 x 1072  rag
o 35,70 | CM




5)

50

AT
SECCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

igl f'c
i " =~
- - ] A - o Ca=A'sfy
I A A e
8, —_ —— '——-—- 4T 4-———_-_————E.N.
T_- -L - L..___.._..T=Asfy
s N
DATOS:
As = 30 M2 > psb) P = 0,0218
As = 10 cm2 p'= 0,0073

CALCULO DE Mg

SE SUPONE ¢ = 29.4
a = (,8c = 23,52

€'s = (c - g') €cu = (29,4-5) 0,003 = 0,00248 > Fy = 0,002
C 29,4 FLUYE EM COMPRESION
gs = d €cu - €cu = 55 0,003 - 0,003 = 0,00261> Fy=0,002
¢ 0.003 24,4 FLUYE EN TENSI@N
— -
;%l———o.ooz49
____12? _____ —————_E.N. FALLA DUCTIL
0.00261 -
-
C1 = abf"c = 23,52 x 25 x 136 = 79 968 Ko
Cr = A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Ke
C =2C1 + C» = 79968 + 40000 = 119,968 Ka
T = Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Ke = C



Mg = C1 (@ - a) + (o (a-4a'}
2
Mr = 79,968 (55 - 23,52) + 40000 (55-5)
2
Mp = 5'457,816 Kg-cM
Mg = 54.57 Ton-M
Mp = 54.57 x 0.9 = 48,11 Ton-M

CALCULO DE Q@
©=€cu = 0,003 = 10,20 x 10°° rad

C 29,40 CM

T



6) SECCION T SIMPLEMENTE ARMADA
(SURREFORZADA)
S b=100 o ' o Eem ' .
QU R H N T T c2
% ) © A C
3 _ EN, —=-——d-—yf s TR
l As :
B 1.:5::2255 . l <s — ———> T=Asty
As= 40,00 cm? Cz=tbf’c

[P

Ci={a=t}bf ¢

A)  CALCULO DE Mg
SE SUPONE €= 21,32 ¢CM
a= 0,80 x 21.32 = 17.06 cM

€5 = 4 €CU - €CuU - 5%2 0.003-0.003 = 0,0047 > €y =fs = .fy
: 21, .

(@]

/-E.N.
_______ — FALLA DUCTIL.

0.0047 ‘ %
(a-t) b'E% = (17.06-10) 25 x 136 = 24,004 Ke

Cp = 7be’c = 10 x 100 x 136 = 136,000 Ko

C = 24,004 + 136,000 = 160,004 Ko

T = As £y = 40 x 4000 = 160,000 Ko = C

Mg = C1] (d-a + a-z ) + Cp (a-7)
2 2

Mg = 24004(0.55-0,17+ 0.17-0,10) + 136,000 (0.55-010)=77.95 Ton-V
2 2
My = 77.95 x 0.9 = 70.16 ToN-M

(9]
[a—
1}

B) CALCULO DE <« (CURVATURA)

= £$ = 0.0047 = 0,00022 rad
C 21,52 M

14



GRAFICA MOMENTO — CURVATURA PARA . 20

DISTINTOS PORCENTAJES DE REFUERZO

idend

p=00218 .25
0’z 0.0073 —

RESISTENCIA ¥ CURVATU-

RAS OBTENIDAS EN LOS
EJEMPLOS ANTERIORES.

e e MV T -

84 909 10.2 7 65 @ x10%(rad/em)

(1) SIMPLE

(2) BALANCEADA

{3) SUBREFORZADA

{4) SOBREREFCRZADA
(5) DOBLEMENTE ARMADA



FORMULAS PARA CALCULAR LA RESISTENCIA EN SECCIONES DE
FORMA COMUN

A) SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COMPRE

SION,
' 0003 fc o
! | | '1 S
o ) o l—
. ; I . C=abft
r o -~ """ —"—-=7-=-— -r-———--"=
As ) C
§ - L————)T=A5fy
b ' ' __As
] Esgé; P=pd
POR EQUILIBRIO:
€ =T
abf"c = Asfy
a = Asfy = Pafy qg=7"F fy
bf'c £'c e
Mp = C (d- a ) = abf”c d(l-a) = pdfy bf"c d(1- Pdfy)
2 24 £'c 2df"c
My = Fp [b a2 ec q (1 -0.50 |
MR ' ' MR
bd2ft 4 bd2
0.3071 50+
40-.-
0.20+ fc=cte
30+ —
ty
0.10 + 20
101
_ Q.0 0.20 030 4 QQ05 0.0‘I_ Q0I5 0020

Ve
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B) SECCION RECTANGULAR CON ACERO DE COMPRESION

= ez =

-
© ' = _ ~{As-A's}  + A’s
As zzzé%zz
§ m
. - |
—

Mg = Fr | (As=A’s) £y (@-3) + A'sty @-a") |

DE (=T
abf’c + p'Ssfy = Asfy
a = (As-A’s) fy
bf'c

SOLO §1

(P - p'y=_ 14800 a4’ £'¢
6000-fy a4 fy

CONDICION QUE IMPLICA QUE EL ACERQ
FLUYE EN TENSION Y COMPRESION,



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

REFUERZO MINIMO

1.1) Mg =1.5 MaG

Mag = £t (1)
Y MAX

fr = 1.4 /f'c
1,2) SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin = 0.7 ~/E'¢ ba

fy
REFUERZQ MAXIMO
5 1 ASMAX Asb - " (SIN SISMO)
0.75 Asb (CON SISMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES

fy £y + 6000
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4.-  ADHERENCIA Y ANCLAJE

ING, MIGUEL ANGEL GUZMAN ESCUDERO



4. - ADHERENCIA Y ANCLAJE

- 1.- NATURALEZA

DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE DE UN
TRAMO DF BARRA ADHFRIMDA

IHIIHIIDH !1111 ]
, T . b I
: ' !
//YI)T 7§ 27 //7'7 / / 77(,
| enciaje barra an ducto Zong dll compre:lon
| |
L , I | |
L~ .
I f, . _ I fy . |
— _.._.' | i l_ :‘
AL —=] fo— ' _
l‘ b
 REFUERZO | " REFUERZO SIN |
ADHERIDO - - " ADHERENCIA
L
. - -
U -l
M Y20 VY 2 W 2 W
Ti - - : : i — e T2 = Ti
=N N N




1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO

A) ADHESION DE GRIGEN QUIMICO
B)  FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO

C) APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES

A Y B) EN VARILLAS LISAS

A) B) Y C) EN VARILLAS CORRUGADAS



2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE 0 DESARROLLO

'.‘ _ \ - T= As fs

ESFUERZOS DE ADHERENCIA
PROMEDIO {4L)

POR EQUILIBRIO

« g (L) = AsSfs

Tdpl s
L= Agfg = 4
Z oL ‘[Tdb L
A= db fs
4L
Si fs = fy
..[L=..dﬂ
Y L ={a

Ld = _fy db
o Quy




%

3.- ADHERENCIA .POR -FLEXION L

A) POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA-
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEN-

TOS.

A B
(A
|
. | i
y4
. T T+AT M
' T — == T+AT
AX AX ' y
. Sl I al ! 6X |
Lol
AM
AT= =4
T V4

AT= ‘“LEO) AX

. AN
A= 22 0Ax

TOMANDO LIMITES CUANDO Ax —= 0

A= am _1
ax 220

PERO GM = V




B) CAMBIO EN LOS ESFUERZOS DE LAS VARILLAS

POR AGRIETAMIENTO.

MOMENTO CONSTANTE

24

M<L/
.

fs'_/*\____/‘,\

ESFUERZOS EN EL ACERO

ESFUERZOS DE

ADHERENCIA



4,- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA

30

ADHERENCIA,

A)

B)

C)

RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PROPOR
CIONAL-A  F'c. |

TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUERZO,

POSICION DEL REFUERZO.
SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE LE

CHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR, Y MEJOR EN -
BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES.
RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE LAS VARILLAS,
CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRADOS.

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

SR ,"TENS@,':—'-"'_'

FUERZAS SOBRE LA FUERZAS SOBRE EL CONCR‘ETO

BARRA

EXTRACCION CON FALLA POR CORTANTE




5,- REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO,

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA,
LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA
JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A
CADA LADO DE LAS SECCIONES DONDE SE PRESENTEN ES
FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN
DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4,

31
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{ £d-0.25L)

=0.5h



LONGITUD BASICA DE DESARROLLO:

L @b = 0,06 _as fy = 0,006 dbfy

Vi

FACTORES PARA OBETENER LA LONGITUD DE DESARROLLO ( L a )

La = FACTOR L dp

CONDICION DEEL REFUERZO FACTOR

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA
DAS DE MANERA GUE 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- 5%99-*
EN Ke/cM2,

BARRAS TORCIDAS EM FRIO DE DIAMETRO -

IGUAL 0 MAYOR QUE 19.1 mm (N°6). 1.2

TODOS LOS OTROS CASOS 1.0

EN NINGUN CASO La SERA MENOR DE 30 cm,



EN PAQUETES Ld SE INCREMENTA:

O
OO0 L4
00 La

SI EL ESFUERZO EN EL

La’

DONDE FS

EN VARILLAS LISAS

La’

ACERO EN COMPRESION

Ld

Ld

1.2 Lac/B
1,00 Ldc/B  (NO SE MODIFICA)

ACERQ ES MENOR QUE Fyv:

= fs La

]
=

= 2La

corr

= (0,6 Ld TENSION

1)

20 CM,

35



RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE VARILLAS = - . .

I
T

<

> _
Q0.0 3"
T T
LA
>/1
~,
|o%

Sv

EN ELEMENTOS NO EXPUESTOS

r,- SERA EL MAYOR DE LOS DOS VALQ
RES SIGUIENTES,

@ MAX
2 CM,

EN ELEMENTOS COLADOS CONTRA EL -
SUELD,

_J 5 CM, SIN PLANTILLA
~ | 3 CM. CON PLANTILLA

sH EL MAYOR DE ¢ O MAX
1.5 T MAX, AGR

sv EL MAYOR DE J @ MAX
12 CM

PAQUETES DE BARRAS A CONDICION
QUE ESTEN EN UNA ESQUINA DE ES
TRIBO.

3 VARILLAS EN TRABES Y
2 EN COLUMNAS (MAX)
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ANCLAJES 'Y DOBLECES DEL REFUERZO |

] /—

) | ' La ' 2’ | lLa= Ld

Y-

_ANCLAJE __RECTO

Q076 @ fyx Ji5cm

A Ly e 8 0
‘ . | 2 fy @

() -!/\rz GOEfc

P —_ | T |
© Lg3 Lg2 = (2 @
49 :
Lgy + Lop . /v
TR y .

ANCLAJE EN’ ESCUADRA {Lg )

< | P Lt = 1.33 Ld

CLt .

LONGITUD DE TRASLAPE (L t)




_E JE M. P L O__ e

_ ]

lrz TON. lIZTON. ﬁ)

pay &

'{_ 300 - 300 1:- 300 }_ 300 _JI i—ﬁ-il

DATOS

P =12 Ton. ;

b = 30 ¢M,

a = 55 ¢cM,

r =5 (M,

h = 60 cm,

£'c= 200 Ke/cm2

gy = 4200 Kg/cm2

FR = 0,9 (FLEXION)

Fc = 1.4

60
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DIAGRAMA DE MOMENTO FLEXIGNANTE

®

| = Ld >ld
| Tl
: 1575 t.m ‘
' d d :
MR=HW.22t-m | __ _ _m—3~— e
CON 2#6
g (+
MR=.22¢-m | |
CON 2#6 — B
18.90 t=m
=
|
0#6 £y= 1
- £4i= 511 ‘ ;
LO#S5 1 * :
£1= 40 |‘
|
125 1251 ;
[
I "2#5 = | 2#6 |7 |
' I#5 [ I #5 '
| ' A o kit 7 |
155 105 | ) ,LIOSﬁLISS _1|
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5- DEFLEXIONES

1) ECUACION DIF, DE LA CURVA ELASTICA
DE VIGAS.

2) DEFLEXIONES INMEDIATAS

CONSIDERANDO QUE EL ELEMENTO SE ENCUENTRA BAJO CONDICIONES
DE SERVICIO, ES APLICABLE LA EC, DIF, DE LA ELASTICA (HIPO
TESIS ELASTICAS) CON LOS SIGUIENTES VALORES DE E e I,

a) MODULO DE ELASTICIDAD E.

8000 VrE'c C, CLASE 11

E = EC =
{IMOOO VEi'c C. CLASE 1
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B) MOMENTO DE INERCIA I
DEBERA CONSIDERARSE EL AGRIETAMIENTO EN TENSION DE LA SECCION,
Y EL ARTIFICIO DE LA SECCION TRANSFORMADA PARA CONSIDERAR QUE
LA SECCION NO ES DE MATERIAL HOMOGENEOD,
- POR -LO TANTO UNA SECCION A MOMENTO POSITIVO RESULTA:
// 7/
’ E.N. - /[J _____ — —_— n--E'--s-
AT / T T ™ "o Ec
-  — 7777777
‘ SECCION AGRIETADA Y
SECCION SEGCION TRANSFORMADA,
REAL AGRIETADA { SECCION PARA CALCULO
DE I,)

EN CLAROS CONTINUOS DEBERA CONSIDERARSE EL T PROM. DEL CLARO -.
DE ANALISIS DEBIDO A LA VARIACION DE LAS CANTIDADES DE ACERO
A LO LARGO DEL-CLARO.

©

®
/}
N\

I.- DE SECCION
AGRIETADA Y
TRANSFORMADA




]

. j .

A)

DEFLEXIOHES  DIFERIDAS

-- CONTRACCION

4z

A

R

§§ o = Hempo sl cual se w]mﬂmmo

X a un madio lmblonlo o '

E 5 Delormacion por de secado R

3 v contrmccion ' - ’ I

tot C 1

- .
Card

fo

Tiampo ’

DEFORMACION SIN CARGA, SOLO DEPENDE DEL TIEMPO, Y DE LAS CONDL
CIONES DE FABRICACION Y AMBIENTALES DEL CONCRETO,

VIGAS

-

ccl . C'h .. -.'. : . . \
L .. L . ..V i
lnldol o contnceibn SR {7 I

. L e
R G ‘."' i ‘-.\..... .
CENTRT

EN LAS FIBRAS SUPERIORES ES MAYOR LA CONTRACCION POR NO HABER -
REFUERZO QUE LIMITE ESTAS DEFORMACIONES, .

EL REFUERZO ?E5E?TiEffiffxtffﬁfiffifgiiéjfiéf*;“"

\ - ESTA DIF. EN -

/“"-s____; - - —

o —_— e — - \

/ \" CONTRACCION IN
/ . - |\ CREMENTA LAS -
I o — . DEFORMACIONES,

S N =

/

/N ~DEFORMACION POR CONTRACCION
DEL: MISMO SIGNO QUE LA DEBI
DA AW -



B).- FLUJO PLASTICO. | o 43

DEFORMACION 'POR CARGA DE COMPRESION SOSTENIDA. __ N

i

A

i
- ~(—-——Munlr|c arga Mmm|ln1nmnln—>'-<— Carga —

[ sliminada
Recuperns - Lo [
clin slhnlica Y = .
Recuperscién por fjo plhllooj; ' . ’ )

]
st ] -
E Flulo pldstico :
{1 Deformacién |
A * permsnenis -
1
Deformacién
olkatica
Tiempo s

POR LO TANTO EN VIGAS LA DEFORHACION POR F P SERP MAYOR EN
LAS ZONAS DE COMPRESION,

- === ="
- . =N

v
-~

ZSDEFORHACION POR
FLUJO PLASTICO

eporfivlo L
€ep ( plisleo . DR S
—h u

) ; ) . 'l A . . * ‘ " .
R I 8 _Clcohnmu! L o
0 A-.f;_:::::-:- 8
1 .
ST : , . T (conmtante) -

€

' Deiormaciones Edfuerzos

DE ACUERDO COH LO ANTERIOR LAS DEFORMACIONES PPR FLUJO PLAS:
TICO, SON DEL MISMO SIGNO DE LAS DEBIDAS Aaﬁ, Y POR LO TAN
TO SE SUMAN, ~

- EL ACERO DE COMPRESION DISMINUYE LAS COMPRESIONES EN EL CON
CRETO Y CUN ELLO REDUCE LAS DEFORMACIONES DEBIDAS A FLUJO -
PLASTICO,



4,- REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE POR DEFLEXIONES

DEFORMACION INMEDIATA A

K
o’ WL3
Ag=K o5 E

FUNCION DE CARGA Y APOYOS
Ec.
I SEC, AGRIET. Y TRANSF,

DEFORMACION DIFERIDA A4 .

Ad=% A DONDER. = T
1+50p
[2.- C. CLASE 1
T =
4,- C. CLASE 11
pr= A'S
bd
DEFORMACION TOTAL A#
At = AL = Od

DEFORMACION ADMISIBLE Aa

L _ + (0,5 cM
Ad =

L_ +.0.3 cm



CALCULO DE DEFLEXIONES DE UNA VIGA DE | 45
CONCRETO SIMPLE

P AS = 9,95 cm2
W J, £'¢= 250 Ko/cm2
fy = 4200 Ke/cM2
o Yt K é%j Ec = 8000 /F'c=126,491 Ko/cm2
00 -, R Es = 2 x 10% Ko/cm2

L 600 | '
CARGAS
lucm = 1.66 Ton, /M. Pcm = 2,49 Tow,
Wcv MED = 0.34 Ton/M Pvc MeD = 0.51 Ton,
WCM +WCV MED = 2.0 Ton/M PcM + Pvc MED = 3.0 TON.
1,- CALCULO DE Mg

Ms =wl2 ,PL_.2(6)2 , 3 X6 . 1350 Ton-m
8 Y 8 4 | ;

2.~ CALCULO DE DEFLEXIONES

2.1 RELACION MODULAR
b

- 6 :
h=Es _2x10° _ ycig

Ec 126,491 : 'j/ T 7
2.2 EJE NEUTRO E.N, E.N. 4%%%%2 %—iu) o

bcZ nAg C-n AsD = 0 |

2 ;N\\\\\\\__\\}_\\\\\\\\% A _1.
30c2+15,81(9.95)¢c-15,81(9,95)(75)=0 nAS 30|
2 o | | |
15c2 + 57,31c - 11,798,21 = 0
¢ = 33,77 cM2
2.3 MOMENTO DE INERCIA I
nas(d-c)2 = 15,81 x 9.45 (75-33,77)2 = 267,412 cmb
bed = (30 x 33.77%) = 385,117 cu'
3 3 | I = 652,530 cmt
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2.4,- DEFLEXION INMEDIATA BAJO CM + CV MED

__ L3 _cp SWL )
oY Fc I 48 ' 384

AL - 6003 (3000 + 5x20x600) = 0.57 cn
" 126491 x 652530 48 384

2.5.- DEFLEXION DIFERIDA BAJO CM + CVMED~'..

F= _ 4 4

A's 0
15052 190 0

= 4 (PARA CONCRETO CLASE I1)

A2 =/ F =05 xU=228cm.

2.6 DEFLEXION TOTAL

AT A1 */\2.= 0,57.+ 2.28.=.2,85 cM

2.7 DEFLEXION INMEDIATA BAJO CM

We = _1.66 -p.g3 _ PcM = 2.49

2,49 = 0,83
wem +CVMED 2 Pcm+CVMED 3
Ac =T 0,83 = 2,85 x 0,83 = 2,37t
2.8 . DEFLEXION INMEDIATA BAJO CVMED
Wem - 034 - g.17 Pem - - _0.51-9,17
/cM + CVMED 2 Wcm + CYMED 3

0.48 CM

ACYMED =7 0,17 = 2,85 x 0.17
2.9 DEFLEXION ADMISIBLE

ANapm = 0,5+ L =0,5 + _600_
240 240

3.0 cM>Ay = 2.85 cM

POR‘LO QUE LA SECCION ES ADMITIDA
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TEMA 4. FLEXOCOMPRESION _EN COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO

M. EN I. JOSE LUIS TRIGOS*

Ta
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I. PROCESO DE DISERQ v CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS 4

£

COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADC

1. Elementoz "Columna”

S

Accicnes mecanicas

3. Forma de la seccidn transversal

N

Propiedades geomdtricas
5. Condiciones de frontera

6. Materiales. Concreto: Agregados gruese vy finc,
cemento, agua y aditivos; Acero de refuerzo

7. Distribucidn del acero de refuerzo

8. Detalles

* Profesor, Facultad de Ingenieria, UNAM; Ingeniero Civil
Consultor. Apartado Postal 74-171, México B. F. 03080, MEXICO
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£

c.

. COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL

COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS DURANTE SIsMOS

1. "0Olive View Mediczl Center Facilities", 5an Fernandc,
California, E. U0 A., Febrero 8, 1971
2. "Imperizl County Services Building”, El Centro Czali-

fornia, E. U. A., Octubre 24, 1880

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

PREDICCION DE LA RESISTENCIA DE COLUMNAS Y DISERO

1. Resistencia de elementos - rtos
2. Flexocompresidn biaxizal

3. Efectos de esbeltez

4. bbrtante

5. Disefio

€. Detalles de conexidn y refuerzo

AYUDAS DE DISERO

1. Tablas
2. Graficas
3. Nomogramas

4. Programas para calculadora

o

Programas para computadora

EJEMPLOS
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106 Flexién y carga axial
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Figura 6.2 Diagrama de interaccion tipico para una
seccion rectangular.

-

Puede observarse que si (inicamente se aplicara
carga axial de compresion, el valor miximo, o
resistencia, corresponderia al punto P,.. De
igual manerz. la carga axial méxima de tension
seria la correspondiente a P,,. Si la seccidn se
sujetara so6lo 2 momento flexionante, el ma-
ximo que podria aplicarse seria el marcado con
M,. Notese que el miximo momento flexio-
nante que la seccién es capaz de resistir no es
el que corresponde a una carga axial nula
Cuando al aumentar la carga externa ¢l mo-
mento y la carga axial crecen en la misma pro-
porcion, lahistoria de carga queda representada
por una recta desde el origen, con una pendien-
te igual al cociente P/M = 1/e, Para las combi-
naciones de carga representadas por la recta
OA de la figura 6.2, la resistencia correspon-
deria a la combinacion M,, P,. En la figura

se observa también que para un mismo mo-
mento, M, , existen dos valores de carga axial
que hacen que la seccion alcance su resistencia.
Finalmente, la linea OC representa una historia
de carga cualquiera.

El diagrama de interaccion de la figura 6.2
corresponde a un elemento definido perfecta-
mente en su geometria y materiales y represen-
ta el conjunto de valores de acciones interiores
madximas que el elemento es capaz de soportar.
El conocimiento necesario para llegar a esta
representacion se ha ido acumulando de inves-
tigaciones experimentales sobre el comporta-
miento de elementos de concreto reforzado
sujetos a flexion y carga axial. Estos estudios
abarcan desde ensayes en vigas simplemente
apoyadas con cargas concentradas simétricas,
hasta ensayes en elementos de concreto refor-
zado sujetos a compresion axial o a compresién
excéntrica. También se han llevado a cabo al-
gunos estudios, mucho mis reducidos, de ele-
mentos sujetos a flexotensiéon, Con base en esta
informacion, ha sido posible claborar teorras
apoyadas en hipotesis razonables, por mcfﬁo
de las cuales se puede predectr la resistencia de
un elemento con un grado tolerable de preci-
sion, Utilizando cualquiera de estas teorias
se pueden obtener diagramas de interaccion,
como el mostrado en la figura 6.2.

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

6.2 Comportamiento y modos de falla de
clementos sujetos a flexocompresion

El tipo de espécimen usado en investigacio-
nes de elementos sujetos a flexocompresion es
semejante al que aparece enla figura 6.3, donde
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Figura 6.3 Espécimen para ensaye en flexocompresion
con agrietamiento tipico.

se indican esquematicamente el refuerzo usual
y una posible configuracion de agrietamiento.
Gencralmente la carga P se aplica a una excen-
tricidad constante. Esto hace que toda la zona
prismatica del espécimen esté sujeta a una car-
ga axial y aun momento flexionante que crecen
en la misma proporcidn, hasta el colapso.

Existen dos modos principales de falla de
elementos sujetos a flexocompresion: falla en
compresion y falla en tension.

En el primer caso la falla se produce por
aplastamiento del concreto. El acero del lado
mas comprimido fluye, en tanto que el del la-
do opuesto no fluye en tension.

El segundo modo de fallase produce cuando
el acero de un lado fluye en tensién antes de
que se produzca el aplastamiento del concreto
en el lado opuesto, mas comprimido.

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

Cidleuio de resistencla 107

Se ha observado que ¢l cfecto del refuerzo
helicoidal sobre la resistencia disminuye apre-
clablemente en cuanto la carga axial tiene
cierta excentricidad, aunque la hélice sigue au-
mentando la ductilidad del elemento.

También en este caso cabe notar que las me-
diciones de deformaciones han indicado que’
éstas varian linealmente a lo largo del peralte,
es decir, las secciones transversales se mantie-

“nen planas antes y después de la deformacion.

6.5 Calculo de resistencia

6.3.1 Determinacion del diagrama
de interaccién

En la seccidn 6.1 se dijo que un dizgramade
interaccion es la representacién grafica del lu-
gar gecométrico de las combinaciones de carga

axial y momento flexionante que hacen que .

un elemento alcance su resistencia. Asi, si se
cuenta con el diagrama de interaccion de un
elemento dado, se conocen todas las combina.
ciones de carga axial y momento que puede éo-
portar. i

El diagrama de interaccién-de un elemento
puede obtenerse a partir delas hipotesis descri-
tas en la seccion 5.3 para el cdlculo de la resis-
tencia de elementos sujetos a flexion pura. Pue-
den usarse las hipOtesis simplificadoras sobre la
forma del diagrama de esfuerzos de compresion
en el concreto y sobre la deformacion unitaria
maxima 1til de concreto, o bien, puede aplicar-
se el procedimiento general descrito en la sec-
cidén 5.6. El primer enfoque se ilustra en el
ejemplo 6.1 y el segundo, en la figura 6.4.

El diagrama de interaccién se obtiene deter-
minando varios puntos que lo definan. El pro-
cedimiento para encontrar un punto cualquicra
es, escncialmente, ¢l mismo usado en flexion
para calcular las fuerzas de compresion y de
tension, una vez supuesta la profundidad dei
eje ncutro. Sin embargo, no es necesario hacer
varios tanteos hasta igualar ambas fuerzas, ya
que su diferencia representa la fuerza normal,
P, y el momento respecto al eje geométrico
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EJEMPLO 6.1 Dererminacién del diagrama de inreraccién de una columna
usando el bloque equivalente de esfuerzos (Hipétesis

ACI 318-83).
DATOS + +4
e o ¢ 9 —
20
4 Y =.200 kgfem?
sopmy ¢ * f, = 4200 kgfem?
20 A, = 10 barras del No. 8
B L e
—2m—rt-

OBTENCION DE P, (PUNTO 1}

e
¢ o0 o |- S ===
50 ® o (2P »---—:-’..—?-E
BEXXXN: Ers Fa
ot
P, = 0.85f. A, +Afy =C.+ F, +F; + F, (ecuacién 4.1)
P, = 0.85X 200X 30X50+50X 4200
Fpe = 255000 + 210 000 =465 000 kg

[P,. =465 ton|

OBTENCION DEL PUNTO DE FALLA BALANCEADA (PUNTO 2)

088¢,
£y =0.003 +—t

+
e e 0 o 6
¢c=2856
20
501 [ ] . e
20
i ® s s 0 .

+———+




Calculo de resistencia

EJEMPLO 6.1 (Continuacidn)

Por tridngulos semejantes:

- Ecw Xd _0003 X453 _ ‘
€= ren 0.005  26.5cm

en = G003 2213 - 0.00243> ¢

e,y = 0.003 X 1.5

565 - 0.000 170 < €y

€53 = 0,002] = gy

Esfuerzos en el acero:

fsx = fy = 4200 kgfcm?

fir = Ey e = 2 X 10% X 0.000 17 = 340 kgfcm?

fis = fy = 4200 kg/em?

Fuerzas en el acero:

Fy=A,, f;y =20 X 4 200 =84 000 kg = 84.0 ton
Fy=A,; f=10X 340= 3400 kg=3.4 ton
Fy=A,, f,3 =20 X4 200 =84 000 kg = 84.0 ton

Fuerza en el concreto:

C. =0.85f.ab=0.85X 200X 0.85 X 26.5 X 30 =114 880 kg=114.9 ton

Cilculo de P:

P=C.+F, +F; —Fy=114.9 + 84.0 + 3.4 — 84.0=118.3 ton

Calculo de M:
Fuerza (ton) Brazo {cm)* Momento (ton- cm) .
C. = 1149 11.25 1293
Fy = 84.0 20,0 1680
Fq= 34 0 0
F,= 84,0 20.0 1 680
*Distancias 2 un cje que pass por ¢l medio peralte, M =4653% ton-cm
Para el punto 2: [P =118.3 ton
M = 46.5 ton-m

109
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EJEMPLO 6.1 (Continuacién)

DETERMINACION DE UN PUNTO CERCANO A M, (PUNTO 3)

0857
oy =0.003 +—
=85 2/2=425

1 T LrO—Rd
AR i I 7 S — e A

2 /| e
[ ] L —— F’ -.\
8o €

vy
‘ M
20 2=086¢=8BS5cm
-F4
L ) [ ] ® —r— ] ———

=

Se supone ¢ =10 cm
Por triangulos semejantes:

- 0.003X5

Egp = 10 =0.0015 < gy
erz = 22T < 0.0045 > e,
e = 2003X35 g 0105> ¢,

Esfuerzos en el acero:

for =E e, =2 X 10° X 0.0015 = 3 000 kg/cm?
fi2 =fy = 4 200 kg/cm?
fis =f, =4 200 kg/em?

Fuerzas en el acero:
Fi=4,, L, =20X 3 000 = 60 000 kg = 60 ton
Fy=A4,, f;2=10 X 4200=42 000 kg =42 ton .
Fy=Ad,y f,3 =20 X 4200 =84 000 kg =84 ton
Fuerza en el concreto:
C. = 0.85 X 200 X 8.5 X 80=43 400 kg= 43.4 ton
Calculo de P:

P=C +F, — F; — Fy=43.4 + 60.0 — 42.0 — 84.0=—22.6 ton
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EJEMPLO 6.1 (Continuacién)

Calculo de M:
Fuerza (ton) Brato (cm} Momento (ton-cm)
C. = 434 20.8 ' 900
F, = 60,0 20 _ 1200
Fy = 420 0. 0
Fy = 840 ' 20 1680

M=3 780 toncm

P= — 22,6 ton (tension)

Para el punto 3: M=37.8 ton-m

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

085 fc
=0.00Q
e | p— Eeu e
* ® & o "-'"Fl
e=0B6c=38cm
c. M
50 . . —F3 9—"
[ ] l * O —
+
- i
T 30 T

Se supone g, =0

Por triangulos semejantes:

. = 0.0035* 40 . 0.00267 > €y
., = Q-Oo‘fﬁig= 0.01133< ¢,

Esfuerzos en ¢l acero:

foo =f, = 4200 kgfem?
fis =Eign =2 X 108 X 0.00188 =2 670 kg/em?
fi3=0

Fuerzas en ¢l acero:

Fy=A,f,, =20 X 4200=84 000 kg = 84 ton

Fy=A.;f,,=10X 2670 =26 700 kg = 26.7 ton
Fy=0
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EJEMPLO 6.1 (Conrinuacién)

Fuerza en el concreto:

C. = 0.85 X 200 X 38 X 30 =194 000 kg =194 ton
Calculo de P: _

P=C., +F, +F,=194.0 + 84.0 + 26.7 = 304.7 ton
Calculo de M:

Fuerza (ton) | Brazo (cm) , Momento (ton-cm)

C. = 194.0 6 1164
Fy= 840 20 1680
F; = 267 0 0

M =12 844 toncm

P=304.7 ton

Para el punto 4: M=28.4 ton-m

OBTENCION DEL PUNTO 5 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSION

08sr,
“+—t #=0B5.=17cm

e o 0 0 5 ‘E—Fl
c=20 E:|'=1 -—Cg
_ 20 “
% . . ‘ —-F:-g-—P
€53
20
® o 9 o - —f3
e I

23

L o
8

Se supone c =20 cm

Por tridangulos semejantes:

ery = 2OOIXLS 000225 >,
cia= 223X S =0.00075 <,

cyym 2ROLX23 0o 003755,
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EJEMPLO 6.1 (Continuacion)

Esfuerzos en el acero:

fi1 =fy, =4 200 kg/cm?
fiz =Esesz =2 X 108 X 0.00075 = 1 500 kg/cm?
fea = fy= 4 200 kg/cm?

Fuerzas en el acero:

F, =A;,f,, =20 X 4 200 = 84 000 kg = 84 ton
F: =A,2f;2 =10X 1500=15 000 kg= 15 ton
Fy=A,sf,5 =20 X 4 200 = 84 000 kg = 84 ton

Fuerza en el concreto:

C.=0.85X 200 X 17 X 30=286 700 kg =86.7 ton
Calculo de P:

P=C.+F,—F;, —F;=86.7+840-150-840=71L7ton
Calculo de M:

Fuerza (ton)| Brazo (em) | Momento (ton-cm)
Cc =86.7 16.5 1430
F, =84.0 20.0 1680
Fy =150 0 0
Fy =840 20.0 1680

M =4790 ton-cm

P=71.7 ton

Para el punto 5:
ara ¢l punto ‘M =479 ton-m

OBTENCION DEL PUNTO 6 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSION
' 0857,
oy = 0.003 +—+ s=o085.=128cm

=T
o o 4 =

M
80 L] [ ] —— —Fy %—P—
— €2

20

Tl

i

o
*
[ ]
®
l

_4r...‘ _.b (=T

-
-

Se supone ¢ =15 cm
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EJEMPLO 6.1 (Continuacién)

Por triangulos semejantes:

_ 0.003 X 10

en = =0.0020< ¢,

_ 0.003 X 10

€23 e =0.0020= < ¢,

_ 0.003 X 30

Eg3 15 = (,0060 > £y

Esfuerzos en el acero:

fe1 =4 000 kg/cm?
fr2 =4 000 kg/cm?
fi3 = f, =4 200 kg/cm?

Fuerzas en el acero:
Fy =A,,f,; =20 X 4 000 = 80 000 kg = 80 ton

Fy=A,3f;2=10 X 4 000= 40 000 kg =40 ton
Fy=A4,3f,; =20 X 4 200 = 84 000 kg =84 ton

Fuerza en el concreto:

C. =0.8_5 X 200 X 12.8 X 30 =65 000 kg= 65 ton

Calculo de P:
P=C.+F, —Fy ~F;=65+80—-40-84=2] ton

Calculo de M:
| Fuerza (ton) | Br=zo (em)] Momento (ton-cm)
C. = 65 8.6 1210
F, =80 20 1600
Fi=40 0 0
Fy = 84 20 1680

M = 4 490 ton-cm

P=21ton

Paraelpunto 6: | 109 ton-m |
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EJEMPLO 6.1 (Continuacion)

Plton)
' 500
! ®
q
400 T~
N
300 O]

Pﬂ
L
- @
100 . ﬁk 7
RS
[ @
4
+ T So
[+ 10 20 30 40 50
@ Mlton-m)
XFn
F e o 0 0 , P =? v
30em n
e= 30 cm=-%-
h =50 [ .

Para fijar lalinea que corresponde a
e o o o e = 30 ¢m, se supone un valor cual-
+ quicra de P y se determina el de M:

4= 35 } si P= 100 ton, M = 30 ton-m.
Se determina ahora la interseccion
de la l{nea con ¢l diagrama de inter-
accion:

P,=150ton
representa el momento flexionante, M, que M, que definen un punto dcl diafragma de in-
corresponden al estado de deformaciones de- - teraccion.

- terminado por la profundidad supuesta del ¢je Los diagramas de interaccién tienenla forma
neutro. Por lo tanto, para cada estade de de- general mostrada en la figura 6.2. Se puede

formaciones se obtiene un valor de Py uno de definir un diagrama en forma aproximada esti-
* 1
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mando los siguientes puntos, o puntos cercanos
a ellos:

a) El punto P,,, que corresponde a carga
axjal de compresion pura, para ¢l cual se
supone un estado de deformaciones uni-
tarias de compresion uniforme (en seccio-
nes simétricas).

&) El punto D, que corresponde a la falla
balanceada, para el cual se supone un esta-
do de deformaciones unitarias definido
por €, enlafibraextremacn compresién
y por gy enelacero de tension. Este esta-
do de deformaciones es el que se tiene
cuando, simultineamente, el concreto al-
canza su deformacion mixima atil y el
acero su limite de fluencia.

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

d) Un punto adicional entre los puntos P,

y D, y otros dos puntos entre los puntos
DyM,.

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

Elprocedimiento con hipodtesis simplificado-
ras se fustra en ¢l ejemplo 6.1, en el que se han
usado las hipotesis simplificadoras del Regla-
mento ACI 318-83, Se trata de calcular el
diagrama de interaccion de una seccion con
porcentajes iguales de refuerzo de compresion
y de tension, como es usual en columnas. La
secciéon tiene también dos barras a medio pe-
ralte y en ¢l ¢jemplo se ha considerado la con-
tribucion de estas barras.

El primer punto que se determina cs el que
corresponde a compresién sin momento (pun-
to P,. delafigura6.1). Debido a quelaseccion
es simétrica, el estado de deformaciones corres-
nondiente es uniforme, como se muestra en el
diagrama def ejemplo. Este caso resulta igual

al de una columna sujeta a carga axial pura (ca-
pitulo 4) y la resistencia puede calcularse con
la ecuacidn 4.1, la cual expresa que la resisten-
cia total es la suma de las contribuciones del
concreto y del acero. En secciones no simé-
tricas, si s¢ supone un estado uniforme de de:
formaciones se obtiene también un momento,
por lo que el punto que se calcula no cac sobre
el eje de ordenadas del diagrama de interaccién.
Sin embargo, tal punto resulta Gtil, ya que por
lo general esta localizado cerca del cje de orde-
nadas y sirve para determinar grificamente la
interseccién del diagrama con el eje.

A continuacién se calcula en el ejemplo ¢l
punto correspondiente a la falla balanceada
(punto D en la figura 6.2). El estado de dcfor-
maciones unitarias se fija de tal manera que la
deformacién en la fibra extrema en compresion
es igual ala deformacién méaxima unl del con-
creto (0.003 seglin el Reglamento ACI 318-83)
v la deformacién en cl acero de tension mds ale-
jado del eje neutro es igual ala deformacidn de
fluencia (0.0021 para acero de 4 200 kg/cm’
de esfuerzo de fluencia). A partir del diagra-
ma de deformaciones unitarias se calculan las de-
formaciones unitarias, ¢,, en todos los lechos
de refuerzo; después se calzulan los esfuerzos
en el acero, que son iguales al esfuerzo de fluen-
cia cuando la deformacion unitaria es mayor
que la de fluencia, e iguales a ¢ £, cuando es
menor, y a continuacion se calculan las fuerzas
en los distintos lechos de acero, F,, multipli-
cando las dreas de acero por los esfuerzos co-
rrespondientes. Por triangulos semejantes se
calcula la profundidad del ¢je neutro, ¢, y a
partir de ésta, la profundidad del bloque equi-
valente (0.85¢ en este caso} y la fuerza de com-
presion en el concreto, C,. Para el estado de
deformaciones supuesto, los dos lechos supe-
riores de acero trabajan a compresion y el lecho
inferior, a tension. La suma algebraica de todas
las fuerzas que actiian en la seccion, da el valor
de la fuerza normal, P, que resulta de compre-
sion, y la suma de momentos alrededor del ¢je

. geométrico es ¢l momeénto flexionante resis-

tente, M, De esta manera se obtiene ¢l punto
de falla balanceada.



A continuacion se calcula un punto cercano
al punto M, de la figura 6.2, o sea, al de mo-
mento sin carga axial.

Para obtener el punto M, con precision, seria
necesario hacer varios tanteos hasta igualar las
fuerzas de compresion con las de tensién, como
en la determinacion de la resistencia a flexion
(capitulo 5); basta con obtener un punto cerca-
no. En el caso de este punto (punto 3), se fijé
la profundidad del ¢je neutro, y por tridngulos
semejantes se determinaron las deformaciones
unitarias en todos los lechos de refuerzo. Por
lo demas, el procedimjento es igual al del punto
anterior. Con la profundidad del ¢je neutro
supuesta, se obtuvo una carga axial de tensiéon
de 16.6 ton, la cual es pequefia comparada con
la de los dos puntos anteriores. Esto significa
que el punto esta ligeramente por debajo del
eje de abscisas. Aun cuando la carga axial hu-
biera resultado de magnitud considerable, el
punto hubiese servido para determinar el dia-
grama de interaccion, ya que todos los puntos
calculados de ia manera descrita estin sobre
dicho diagrama. '

El punto 4 se calculo para tener un puntoin-
termedio entre el punto correspondiente a
compresion pura y el de falla balanceada. Ei
estado de deformaciones supuesto es tal que
en el lecho inferior de acero se tiene una defor-
macién nula. Esto simplifica un poco los cdlcu-
los. Por lo general, el diagrama no se aparta
mucho de una linea recta en la zona consi-
derada, y con un solo punto es suficiente para
definirlo. Sin embargo, si se desea unagran pre-
cision osise observa que el diagrama dista mu-
cho de serlineal, pueden calcularse mis puntos
en estazona suponiendo diagramas de deforma-
ciones unitarias intermedios entre los dos
puntos 1 y 2. 8i no se necesita una gran pre-
cision, los puntos de carga axial pura y de
falla balanceada pueden unirse con una linea
recta. ’

Para definir el diagrama entre los puntos de
falla balanceada y de flexion pura, en el cjem-
plo se calcularon otros dos puntos suponiendo
diagramas de deformaciones unitarias interme-
dias. En esta zona del diagrama es necesario,
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pOr su gran curvatura, calcular dos puntos como
minimo para definirlo.

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

- una excentricidad de 30 cm.

La carga obtenida de esta manera es la resis-
tencia nominal de la columna usada en el ejem-
plo P,. Para obtener la carga de diseiio, seria
necesario multiplicar la carga anterior por el
factor de reduccidn, ¢, que, segin e Regla-
mento ACI 318.83, para el caso de flexocom-
presion vale 0.70 para columnas de estribos y
0.75 para columnas con refuerzo helicoidal.
El Reglamento citado permite incrementar el
valor de-¢ , hasta el valor que corresponde a
flexién pura, cuando la carga axial espequeiia.

El procedimicnto descrito anteriormente
puede aplicarse a secciones de otras formas.y
con diferentes hipotesis simplificadoras. Tam-
bién puede aplicarse definiendo las caracteris
ticas geométricas y mecdnicas de la seccién
por medio de literales, lo cual tiene la ventaja
de que se obtienen diagramas adimensionales
que sirven para cualquier seccién de esas carac-
teristicas. Esto se ha hecho tanto con las hipé-
tesis del Reglamento ACI 318-83 como con las
NTC 77 del Reglamento del D. F., para obte-
ner diagramas de interaccion de uso general,
En el Apéndice C se presentan algunos de los
calculados por Roberto Meli y Mario Rodri-
guez (6.2), aplicando las hipétesis del D.F.,
para secciones rectangulares y circulares. Estos
diagramas cubren la mayoria de las secciones
que s¢ encuentran normalmente y simplifican
de manera notable el cdlculo de resistencias a
flexocompresién y flexotension. Solo es nece-
sario calcular el diagrama de una seccién dada
cuan:lo dicha seccion difiere mucho de las que
aparccen ¢n los diagramas adimensionales dis-
ponibles y la precisidn que se obtiene interpo-
lando no es suficiente, Las NTC-77 conticnen
diagramas parecidos.
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En la referencia 6.1 se proporcionan dia-

gramas de interaccién adimensionales basados
en las hipotesis del Reglamento ACI 318-77,
que son semejantes a las del Reglamento ACI
31883,
* La obtencion de diagramas de interaccién
adimensionales como los de las referencias 6.1
y 6.2 se hace normalmente con la ayuda de
computadoras electronicas. Esto permite calcu-
lar ficilmente un gran nimero de puntos de
cada diagrama, por lo que éstos quedan perfec-
tamente definidos.

6.3.2 Obtencion de la resistencia por
tanteos utilizando hipotesis
simplificadoras

El procedimiento descrito en la seccién an-
terior, que consiste en obtener la resistenciaa
partir del diagrama de interaccion, es apropiado
cuando se va a determinar la resistencia de una
seccion para distintas combinaciones de Py M,
o para distintas excentricidades de la carga
aplicada. Cuando se trata de calcular la resis-
tencia para una sola combinacion de P y M, re-
sulta mds conveniente el procedimiento de
tanteos descrito en esta seccion,

Este procedimiento consiste en calcular los
valores de P y de M para una configuracion su-
puesta de deformaciones unitarias, dela misma
mancra que en el ejemplo 6.1. Se determina
después la excentricidad, e =M/P, y se¢ compara
con la excentricidad de la carga externa. Si
coinciden las dos excentricidades el problema
estd resuelto, y si no coinciden se hacen otros
tanteos cambiando la configuracion de defor-
maciones unitarias hasta lograr la coinciden.
cia Se ve que el procedimicento es basicamente
el mismo que el usado en ¢l capitulo 5 para
calcular la resistencia en flexién. La diferencia
estriba en que para flexidn se procede a tantear
hasta que C sea igual a T (lo cual equivalc a
la condicibn P = 0 y ¢ = =), mientras que
para flexocompresion se tantea hasta que M/P
sea igual a la excentricidad buscada.

En el ejemplo 6.2 se ilustra este procedimien-
to aplicado a una seccién rectangular con re-

fuerzo asimétrico. El ejemplo se ha resuclto
mediante las hipotesis simplificadoras del Re-
glamento ACI 318-83. En el primer tanteo, la
excentricidad que corresponde a los -/:lores
obtenidos de las acciones internas P y Af es de
31.6 cm, la cual difiere de la excentricidad-de
la carga, que es de 40 cm, como se indica en
los datos de! problema. Para aumentar la ex-
centricidad, en el segundo tanteo se disminuyo
la profundidad del eje neutro, con lo que ia
excentricidad resultante coincidié con la ex-
centricidad dada como dato. La carga que pue-
de resistir la seccién, por consiguiente, es el
valor de P, obtenido en el segundo tanteo, o
sea 104.4 ton. La carga de disefio se obtendria
multiplicando este valor de P, por el factor de
reducccion ¢ que, para este caso, vale 0.70.

6.3.3 Procedimiento general

En las secciones anteriores se ha indicado la
manera de obtencr las acciones internas ma-
ximas en una seccion, utilizando hipgtesis
simplificadoras referentes ala deformacion uni-
taria maxima util del concreto y al diagrama de
esfuerzos de compresion. Es posible emplear
también el procedimiento general descrito en
la seccidn 5.6 para el caso de flexion, el cual
es aplicable para cualquier diagrama esfuer-
zo-deformacion tanto del concreto como del
acero.

En la figura 6.4 se ilustra la obtencidén delos
valores de P, y M, para una seccion determi-
nada suponiendo ¢l estado de deformaciones
unitarias indicado en la figura 6.4b. Las curvas
esfuerzo-deformacién del concreto y del acero
son las de la figura 5.14 (capitulo 5). Aplican-
do el procedimiento para distintas configura-
ciones de deformaciones unitarias, se obtuvo
el diagrama de interaccion de la figura 6.5.

Debe observarse que, para obtener los valores
correspondientes a las resistencias, es necesario
hacer tanteos variando la deformaciénmaxima
en el concreto, pero manteniendo la excentri-
cidad constante, hasta obtener un valor ma-
ximo de M,,, tal como se hizo en la seccion 5.6
en el caso de flexion simple. De ahi'que enla
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EJEMPLO 6.2 Obtencién de la resistencla de una seccién por tanteos

DATOS
Pn

T f'c =850 kgfem?

e 4, o 40cm fy =4 200 kg/cm?
¢ =40cm
w0 + A; 1= 2 barras del No. 6 =5.8 cm?

A © A;3= 3 barras del No. 8 =15 ecm?

® 8 & 5
R

085 f,
+ €ev =0.003 3
® ® s
cazs ' ‘—Cc
’ o df B
L1 eiTs 1 —=F3

_ ' 350
a= (1.05 —-1-%)‘——) ¢ =(1.05 — 1300 ) 25=0.8¢=20 cm (figura 5.6)

Por tridngulos semejantes:

ey = 2OBX20 200024
eaa = 222X 20 200024 > ¢,

Esfuerzos en el acero:
fi1=fe2 =fy =4 200 kg/cm*
Fuerzas en el acero:

Fy = A, \fyy = 5.8 X 4 200 = 24 400 kg = 24.4 ton
Fy=A,f,2= 15X 4200=63 000 kg =63.0 ton
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EJEMPLO 6.2 (Continuaciénj

Fuerza en el concreto:

C. =0.85 X 350 X 20 X 30 =178 000 kg=178 ton
P =C . +F, —F;=178.0 + 24.4—63.0 = 139.4 ton

Cilculo de! momento:

Fuerza (ton) | Brazo (¢cm) | Momento (ton-cm)

C. =178.0 15 2670
Fi= 244 20 488
Fi= 63.0 20 1260

M=4418 toncm

085,
Eecy =0.003 +—t
= 5
° (] - R
| 20 €=20 a1
50/
20
e & @ €s3
+ §

a=08c=0.8X20=16cm (figura 5.6)

- Por triangulos semejantes:

e = -Q%%‘ﬂw.oozzw ey
0.003 X 25 _
£59 = .—20—"-—.0.00375> €y

Esfuerzos en ¢! zcero:

fiy Ffia =f, =4 200 kg/cm?




Elementos con dos planos de simetria sujetos a carga axial 121

EJEMPLO 6.2 (Continuacion)

Fuerzas en el acero:

Fuerza en el concreto:

Calculo del momento:

F,=A, f,, =58 X 4 200 = 24 400 kg = 24.4 ton
Fy=A,,f,;=15 X 4 200=63 000 kg = 63.0 ton

C. =0.85 X 350 X 16 X 30 = 143 000 kg = 143 ton
P, =C, +F,—F,=143.0 + 24.4 — 63.0 = 104.4 ton

Fuerza (ton) | Braze (cm) | Momento {ton-cm)
C, =143%.0 17 2 430
Fy= 24.4 20 488
F,= 63.0 20 1260
M, =4 178 ton<m
M, 4178
e=——= ——=40cm
P, 104.4

Este valor coincide con la excentricidad de la carga. Por lo tanto:

. = 104.4 ton

figura 6.5 los diagramas de deformaciones uni-
tarias correspondientes a los distintos puntos
del diagrama de interaccién mostrados, tienen
diferentes valores de deformacion maxima
en compresion.

6.4 Elementos con dos planos de
simetria sujetos a carga axial y
flexion en un plano cualquiera

6.4.1 Solucién por tanteos

El problema consiste en encontrar el valor
maximo de la carga axial P que actia fuera
de los planos desimetria, a distanciase, ye, de
ellos. Esta condicion es estiticamente equiva-

lente a considerar el elemento sujeto auna car-
ga axial P y a dos momentos flexionantes,
My = Pey y M, =Pe,.

Para un elemento de geometria y excentrici-
dades dadas, aplicando las hipotesis simplifica-
doras o el procedimiento basico a partir de
caracteristicas esfuerzo-deformacion, por tan-
teos sucesivos se puede obtener el valor maxi-
mo de la carga P que actiiaalas excentricidades
dadas. En la figura 6.6 se presenta un calculo
tipico para una posicién supuesta del ¢je neu-
tro que, junto con el valor de ., = 0.003, fija
la distribucién de deformaciones unitanas,
las que ticnen valores constantes en secciones
paralelas al eje neutro supuesto. En este cjem-
plo la zona sujeta a compresion tiene forma
trapecial. Se calculan las fuerzas, los brazos
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Ll 90038 240
1 18 318 +2% 85
o n 0.00285 50024 215 856
=24 cm|0.0078 | 338 -+ 175 721
27.5em [T0012 3785 4138 am
[6:0008 170 ~ 85 254
! -4— 6.2 083
>
SOcrN-—-—Q-A—--—-—*—' - - P = —— . - — —
|
thle o o 0.0039 000 78.0 ] 225 1688
o]
+—30n—+4
A; =2 barras No. § =5 8 cm? .
A, =3 barras No. 8 =15 em’
Seccidn transversal Distribuclén Esfuerzos Fuorzas Brazos Momaentos
supuesta de {kg/em?®) {ton} (em) (ton-m)
daeformaciones
unitarias
{a} i (b) {d} (e} (£}
ZF =P, =139.8 ton IM4 =M, =55.32 won-m
excentricided =¢ =Mp,/Pn =335 ecm
Figura 6.4 Evaluacidn de acciones interiores. N

y los momentos referidos a los ejes x y y. Se
obticnen entonces valores de P, M, y M, para
la posicion supuesta del ¢je neutro. Si los valo-
res de ey, = M, /P y e, = M, /P coinciden con
los dados, el problemaestaresuelto;sino, debe

cambiarse la posicion del eje neutroy repetirse’

el proceso hasta que se obtengan excentricida-
des que coincidan con las dadas, El cambio en
la posicion del eje neutro consistira en general
en una traslacion y una rotacion.

El proceso descrito predice satisfactoriamen-
te la resistencia, pero es muy laborioso. La
convergencia es lenta debido a que los valores
de las excentricidades son muy sensibles a pe-
quefias variaciones en la posicion del eje neutro.
Sin embargo, para algunos casos particulares,
se han desarrollado diagramas de interaccion,
mediante programas para computadora elec-

_ tronica [6.2). En la referencia 6.4 se presentan
diagramas para resolver casos de columnas rec-
tangulares y de columnas en forma de cruz.
En la siguiente seccion se presenta un procedi-
miento aproximado.

6.4.2 Formula de Bresler

Bresler {6.3] ha desarrollade una expresion
sumamente simple para calcular los valores ma-
ximos de la carga de compresion que actia a
excentricidades e, y e, en secciones rectangu-
lares con refuerzo simétrico. La expresion que
propone es

= + (6.1)

o -

A3
oI

L
Py

o=

av
[

carga normal maxima que actua a ex-

centricidades ey y ey ;

carga normal maxima a una excentri.

cidad e, contenida en un plano de

simetria (e, = 0);

Py, = carga normal maxima a una excentn-
cidad e, contenida en un plano de
simetria normal a} anterior {ex =0),y

P, = carga axial maxima que puede resis-

tir el clemento (e, =y = 0).

x°
"
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Figura 6.6 Cilculo tipico para una posicién cualquiera del ¢je neutro;
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Puede verse que la ecnacién 6.1 reduce el
problema a una combinacion de soluciones
mis simples: dos de flexocompresién en un
plano de simetria y una de compresién axial,

Para elementos simétricos, con una carga
normal que actie en un punto cualquiera del
plano de la seccién del elemento, el lugar geo-
métrico de los valores maximos de carga axial
que el elemento es capaz de resistir es una su-
perficie de interaccion (figura 6.7) cuyas trazas
con los planos x y y serdn los diagramas de
interaccién para flexién en una direccion que
se han mostrado anteriormente.

La expresion propuesta por Bresler represen-
ta una familia de planos que. aproximan los
puntos de la superficie de interaccion. Esta ex-
presion es valida para valores de P, mayores
que 0.} P,, aproximadamente. La ecuacién 6.1
verifica los resultados de los ensayes disponi-
bles dentro de un veinte por ciento de aproxi-
macion.

En la figura.6.6 se muestra que, para la po-
sicién del ¢je neutro escogida, la carga axial
mdxima se encuentra a ¢, =6.3cmye, =58

. cm, y vale 70.2 ton. Como ilustracién de la

aproximacién que da la férmula de Bresler, se
encontraron los valores de Py =295 ton, P, =
78.5 ton y F, =514 ton, usando los diagramas
de interaccién del Apéndice C, utilizando f
igual a 238 kgfcm? y f, = 4000 kg/cm?. Se
encontrd asi P, =70.5 ton, valor que coincide
con el calculado con el procedimiento general.

6.5 Elementos sin planos de simetria
sujetos a carga axial y flexion en un
plano cualquiera

En este caso son aplicables tanto ¢l procedi-
miento basico como las hipatesis simplificado-
ras. Aunque es muy complicado resolver este
tipo de problemas en una forma general, es

~

£ Tx L
L) L
: v
x
L L]
My =Pey

Figura 6.7 Supcrfi:ic de interaccién,



posible tratar casos particulares, definidos en
geometria'y refuerzo, para uno o varios planos
de flexién. Un caso interesante es el de colum-
nas en forma de L, las cuales se emplean con
alguna frecuencia en las esquinas de edificios.

Estas columnas vienen resueltas en lareferen-

cia 6.4.

6.6 Flexotension

Si bien no es frecuente encontrar elementos
" sujetos a flexotension, existen algunas estruc-
-turas, por ejemplo algunos depdsitos, cuyos
elementos estin sometidos a este tipodeaccion.
La informaciéon experimental sobre flexaten-
sion es muy escasa, por lo que no existe nin-
guna teoria ya comprobada para calcular la
resistencia. Sin embargo, es posible obtener
diagramas de interaccidn en la zona de flexo-
tension usando los procedimiento expuestos
anteriormente para flexocompresion, con cier-
tos efectos particulares que se describen con
detalle a continuacién,

Si se admiten las hipotesis simplificadoras
usuales, y se considera una curva esfuerzo-de-
formacion elastoplastica para el acero, se puede
hacer la siguiente descripcion cualitativa de la
variacion de las condiciones de deformacion
de un elemento sujeto a una carga de tensién
con excentricidad constante, cuando la carga
varia desde cero hasta llegar a un valor maximo.
Las ctapas dé deformacién se muestran en la
figura G.8. ‘

Para valores pequefios de la excentricidad
(figura 6.84a), las deformaciones a lo largo de
la seccién son todas de tension. Una vez que
el concreto se agrieta a deformaciones del
orden de 0.0001, Ia tensidn externa es resisti-
da {nicamente por el acero de refuerzo. Este
estado sec representa por la distribucion de de-
tormaciones 1 de la figura 6.8a. Al aumentar

la carga, manteniendo la excentricidad cons--

tante, las tensiones en los dos lechos de acero
aumentan proporcionalmente, hasta que ¢l
acero del lado de la carga alcanza su deforma-
cion de fluencia (distribucion 2). Puesto que
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la excentricidad es fija, al no aumentar la ten-
5ion en ¢l acero que fluye, la tensién en el ace-
ro del otro lecho permancce constante. Es
decir, la linea que representa la distribucién de
deformaciones gira en torno al punto 4, loca-
lizado €n el acero menos deformado. Esta eta-
pa continia hasta que la deformacion en la
fibra superior es nula {distribucién 3). Entre
los estados 2y 3 la carga externa no aumenta.
Mis alli del estado 3 se producen esfuerzos de
compresion en la cara opuesta a la carga y se
incrementa el esfuerzo en el acero de dicha
cara. El incremento en tension en este acero
debe ser mayor que la compresion resultante

.en ¢l concreto para que la tensidn total aumen-

te. El valor midximo de la carga se producird
cuando la deformacién en el concreto alcance
su valor maximo, ¢, . Esta condicion se repre-
senta por la distribucién 4 de la figura 6.8a.
El incremento de carga entre los estados 3 y 4
generalmente es pequefio.

La figura 6.86 muestra las distintas distri-
buciones de deformaciones resultantes al in-
crementar el valor de la carga, para cargas de
tension con excentricidades relativamente
grandes. Para una carga pequeia (distribu-
cién 1) se presentan deformaciones de tensién
en el lado de la carga, y de compresion en el
lade opuesto. Al aumentar la carga, mante-
niendo la excentricidad constante, las fuerzas
de compresidon y de tensién resultantes deben
aumentar proporcionalmente. La diferencia
entre estas dos fuerzas es pequefia, ya que se
trata de excentricidades grandes. Durante este
proceso el eje neutro tiende a moverse hacia la
cara en compresion. Se llega asi a la distribu-
cidn de deformaciones 2, en que ¢l acero del
lado de tensién alcanza su esfuerzo de fluencia.
Al aumentar la deformacion, puesto que la
tensién de dicho acero permanece constante,
cl incremento en la tension total sc debe a una
disminucién en la compresion total de la sec-
cion, Para que el incremento del momento sea
prop'qrcional al de la tension, es necesario que
la distribucién de deformaciones cambie, como
se muestra en el estado 3 de la figura 6.86.
Este proceso prosigue hasta el punto en que se

AT e e ey
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{c} Diagrama de Interaccién en flaxotensian

Figura 6.8 Condiciones de deformacién unitaria en flexotension en elementos sujetos a carga creciente con excen-

-k

alcanza la deformacién maxima til en com-
presién del concreto (distribucion 4).

En la figura' 6.8¢ se presenta un diagrama
tipico de interaccion para la zona de flexoten-
sién. Se indican en é los puntos correspon-

. - 1

| tricidad constante.

dientes a las distintas distribuciones de defor-
maciones que se han mencionado arriba,

Si el acero del lado opuesto a la carga esta
muy cerca de la superficie (lo que ocurre para
relaciones pequerias de recubrimiento a peral-



te), pricticamente no hay diferencia entre los
valores de P que se obticnen de los estados 2,
3 y 4. Por el contrario si la relacién recubri-
miento-peralte es grande, puede haber dife-
rencias del orden del dicz por ciento entre las
tensiones correspondientes a los estados 2 y 4.

La 'descripcién anterior es simplista, pero
de ella se concluye que las hipotesis simplifica-
doras son aplicables hasta un estado de tension

.pura. En este caso, la tensién maxima que se

puede desarrollar es Iz que resiste el acero,
P = A,f,, ya que el concreto no resiste las de-
formaciones correspondientes.

De acuerdo con la descripcién anterior, la
resistencia en flexotension se alcanza cuando
el concreto se aplasta en compresioén en un la-
do, al mismo tiempo que las deformaciones en
tensién en ¢l lado opuesto son considerables.
La posibilidad de una fractura del acerc a una
carga menor ¢s pequeiia, ya que la deformacién
de fractura del-acero es del orden de 30 a 100
veces la deformacién midxima de compresién
del concreto, para aceros torcidos en frio y

.aceros Jaminados ordinarios, respectivamente,

En estos calculos se desprecia generalmente
el endurecimiento debido a la deformacion del
acero de refuerzo, De tomarse en cuenta, cam.
biarfan ligeramente los valores correspondien-
tes de Py M, pero al despreciarlos se obtienen
resultados del lado de la seguridad. ‘

£z =280 kg/cm?
f,,'=4ooo kglem?
_Al =10 cm’
Ag=10cm?

20cm Tensién, Compresién

=1~ 0.003

e -]

L A== o
cm I //
® 3 /

v 4 TEem 2 '
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En resumen, aplicando rigurosamente las hi-
potesis simplificadoras se puede trazar ficilmen-
te ¢l diagrama de interaccién, haciendo variar
el valor de la carga normal desde un maximo en
compresién hasta un maximo en tension. A
modo de cjemplo se ha hecho esto para una
seccién con igual drea de acero en dos caras
opuestas, utilizando las hipétesis- ACI. El dia-
‘grama de interaccién correspondiente se mues-
tra en la fig. 6.9, donde se consignan también -
los datos de la seccion. El diagrama se trazé, ob--
teniendo parejas de valores (M, P) para distintas
distribuciones de deformaciones unitarias.

Las lineas -que representan estos estados de
deformacién giran todas alrededor del punto
sobre la fibra superior enla cara de compresion
que corresponde a una deformacién maxima
de compresion del concreto, e,y = 0.008, Se
puede observar que el diagrama de interaccion
en la zona de flexotension sigue logica y conti-
nuamente ¢l trazo para flexocompresion, hasta
llegar a un valor igual a A,f, para ¢l caso de
tension pura

El diagrama de la figura 6.9 representa en-
tonces el lugar geométrico de los valores maxi-
mos de carga normal que puede ser aplicada a
una secciébn simétrica cuando la excentricidad

- de la carga respecto al centroide geométrico

.de la seccion varia desde cero (punto 1), hasta
infinito (punto 3) para una carga de compre-

P lton) compreslén

250

150

100

M (ton —m)

" 100 s_p kon} tensién

Figura 6.9 Diagrama de interaccién para una seccién simétrica (Hipotesis ACI).
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" gidbn, y desde infinito nuevamente hasta una Los diagramas de interaccién del Apéndice

excentricidad nula (punto 5), para una carga C se¢ obtuvieron siguiendo un procedimiento
de tension. semejante al descrito anteriormente.
Referencias

. 6.1 Comité AC1318-77, Design Handbook in Accor 6.3 Bresler, B. “Design Criteria fc;r Reinforced Con-
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Ejercicios
6.1 Utilizando el diagrama de interaccién del ¢jem- 6.4 Calcular la carga axial que puede resistir la si-
plo 6.1, calcular la carga que pucde resistir la guiente seccién, usando las graficas del Apéndice
seccién mostrada para excentricidades de 60 cm | C con las hipdtesis ACI, si esti sometida a un
y de 5-cm. Calcular también el momento que . .momento de 20 ton-m.
puede resistir la seccidn bajo una carga axial de
250 ton,

6.2 Determinar por el procedimiento de tanteos y
usando hipétesis simplificadoras, la resistencia
de la siguiente seccion para una excentricidad

de 20 cm hacia la cara con dos barras, 0 '
4 + f'c = 300kg/em?
L4 o | :
fc = 250 kg/cm? fy =3 50’0 kg/am?

40 - 30 fy = 4200 kglcmz Ay = 8 barrasdel No.8

seve |+ A; = 6barrasdelNo.& 6.5 Calcular los momentos de disefio de la siguiente

<+ -4 scccidn en cada uno de los dos planos principales

+———t - de flexion cuando cstd sometida a una carga axial

ultima, P, =300 ton.
5.3 Determinar ¢l momento que puede resistir la si-

guiente seccion por ¢l procedimiento de tanteos,
usando las hipétesis ACI o DF, Verificar el re-

sultado obtenido con las graficas del Apéndice C. + + T
’ * & ° o 43
__Plenode . . f'e = 250 kgfem?
= flexibn v 2 '
- 5 f-c = 200 kgfem e L 2
LA I _ _ | |4 o |50 /5 = 4200 kgtem
. e 20 = 4200 kg/em?
sol-} — 7\":"__ b grem ) . A, = 16barrasdel No.6
— f) . - - - . -
A; = 10barrasdelNo. 8 ® & & &1
| 20 .+_ pe
I il t ® ®lls .Pa= 300 ton i 40

v 60 T



6.6 Calcular la resistencia de disedio de la siguiente

seccidn, _ -
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6.7 Obtener un diagrama de interaccién en flexo-
compresion de 1a siguiente seccién, usando hipbd-
tesis simplificadoras.

Ag, =4 barras del No. 10

Az, =2 barras del No. 10

f'c = 350 kgfem?
fy = 4200 kg/em?

Az =6 barras del No. 10
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Efeptos de ésbeltez

S

-

13.1 Introduccién. / 13.2 Comportamicnto y
variables principales. / 13.3 Métodos de dimen.
sionamiento. / 13.4 Cilculo de los efectos de
cabeltez. { 18.5 Ejemplos.

13.1 Introductién -

Se entiende por efecto de esbeltez la reduc-
ciénde resistencia de un elemento sujeto a com-
presion axial o a flexo-compresién, debida
a que la longitud del elemento es grande en

comparacion con las dimensiones de su seccién -

transversal. Para ilustrar este cfecto, considé-

. rese una columna articulada en sus extremos,

sujeta a carga axial y momento flexionante (fi-

gura 13.1a¢). Esta columna es equivalente al

sistema mostrado en ‘la figura 18.15, y tiene

el diagrama de momentos flexionantes de la

figura 13.1c. Al aplicar la carga P al sistema de

la figura 18.1b, éste se deforma, como se mues-
P P ’

ﬁ%’” 0=

(+}

& T

(a} {b) S

tra en la figura 13.1d, y, como consecuencia
de esta deformacién, aumenta la distancia de
la Ifnea de accién de las cargas P al ¢je de la
columna, lo cual equivale a que crezcala excen-
tricidad de la carga en una cantidad y. Porlo
tanto, ¢l momento flexionante real en unasec-

_ cion cualquiera de la columna es:

M=Pe + Py =Ple +y)

El momento es miximo, para este c¢jemplo, a
la mitad de la altura, donde alcanza el valor:

M=P(e +yma’x)

Como consecuencia de los momentos adi-
‘cionales Py, la resistencia del elemento se redu-
ce respecto a la resistencia que tendria si sélo
sc aplicase el momento Pe. Esta reduccion de

. resistencia se conoce como efecto de esbeltez,
- Este se presenta cualquiera que sea la longitud

del elemento, pero es importante tnicamente
en clementos cuya relacion longitud-peralte es
grande, o sea, en elementos esbeltos. Sélo cn

‘estos elementos la magnitud de los momentos

adicionales, Py, es significativa en relacion con
los momentos Pe,
La reduccién de resistencia por esbeltez

“puede deberse también a desplazamiento late-

ral relativo entre los dos extremos de la colum-
na, como sucede en marcos no contraventeados
sujetos a carga lateral o que presentan asime-
tra en carga o en geometria, En la figura 13.2a
se muestra un marco de este tipo. La columna
A-B de este marco tiene el diagrama de momen-

Py

{+)

Pa

(d) [a)

Figur—a 13.1 Momentos adicionales en una columna por efecto de esbeltez.
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iP

Punto de
inflaxién

Figura 13.2 Momentos adicionales en una columna por efecto del desplazamiento
- lateral relativo (viga de rigidez infinita),

tos de primer orden mostrado en la figura
18.2b. (Se entiende por momentos de primer
orden los que no consideran las deformaciones
de 1a columna.} Por efecto del desplazamiento
lateral ralativo entre los extremos de la colum-
na (figura 138.2¢) se presentan en la columna
"A-B losmomentos de segundo orden mostrados
~en la figura 18.2d. (Se entiende por momentos
de segundo orden, los momentos adicionales
debidos a las deformaciones de la columna.)
El diagrama de momentos totales es el de la
figura 13.2¢. El caso representado en la figura

P lp

bia

b

. 13.2 corresponde a un ejemplo hipotéticolc’l'

el que la rigidez de la viga superior es infinita,
o sea, que la columna estd empotrada en -
dos extremos. Cuando la rigidez de la viga s
finita, los momentos adicionales son _difcrcnld_':
en los dos extremos de la columna, como s
muestra en la figura 13.3. Los momentos ad
cionales se pueden calcular aplicando la carg
P en ¢l punto de inflexién de la columna,

multiplicando dicha carga porel dcsplazamin;;
to de los extremos respecto al punto de infley
xién. La reduccién de resistencia por esbele

MI Pa

] Ma‘

- - ~

Figura 13.3 Momentos adicionalcs ¢n una columna por cfecto del desplazamiento

lateral retativo (viga de rigidez finita),

!
!
;
.



¢ mayor cuando los extremos de la columna
- pueden. sufrir desplazamiento lateral relativo,
- que cuando estan restringidos contra ¢l men-
- gjonado desplazamiento.,
En la figura 13.4b se ha trazado con linea
lma el diagrama de interaccién de una colum-
Il corta en la que los efectos de esbeltez son
hprcc:ablcs Si en esta columna se aumenta
h carga progresivamente, manteniendo cons-
. tante la excentricidad, las combinaciones de P
v M quedan rcprcscntadas por la recta 0-1. La
interseccion de la recta 0-1 con ¢l diagrama de
: interaccién representa la resistencia de la co-
“lumna corta. Si ¢n una columna esbelta, como
la de la figura 18.44, lajcarga aumenta progre-
sivamente en la misma forma, las combinacio-
nes de P y'M quedan representadas por la curva
0-2. La diferencia en las abscisas de los puntos
de las dos lincas correspondientes a un nivel
dado de carga,_se debe precisamente a los mo-
mentos adicionales Py. La resistencia de la
columna esbelta estd representada por la inter-

seccién de la linea 0-2 con el diagrama de in-

teraccion. Como-puede verse en la figura, es
menor que la resistencia de la columna corta.
En la figura 18.4b se ha indicado también,
con linea de punto y raya, la historia de carga
de una columna sumamente esbelta que falla
por inestabilidad, La caracteristica de este tipo
de falla, es que la carga aplicada alcanza su valor
miximo antes de que la linea que representa
la historia de carga corte al diagrama de interac-

' U

0

P
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cién, La falla, en este caso, ocurre por pandeo
stibito del elemento, mientras que en el caso
antcrior, la falla ocurre por aplastamiento del
concreto, en forma similar a la falla de una
columna corta. Debido a que los elementos de
concreto reforzado son de seccién transversal
relativamente grande, es raro que fallen por
inestabilidad. De ordinario, se presenta tinica-
mente una reduccion de resistencia por efecto
de esbeltez. En este capitulo se describen mé-
todos para calcular esta reduccién de resis-
tencia,

13.2 Comportamiento y variables
principales

El comportamiento deunacolumna que for-
ma parte de una estructura de concreto reforza-
do es complejo, debido a que las estructuras
generalmente son monoliticas y a que las co-
lumnas estin restringidas por otros clementos
estructurales que influyen en su comporta--
miento. Se¢ han realizado ensayes de columnas -
esbeltas que forman parte de marcos de con-
creto. Sin embargo, la interpretacion de su
comportamiento requiere un estudio previo
del comportamiento de estructuras hiperestad-
ticas y cae fuera del alcance de este texto, Solo
se describird aqut la influencia de algunas va-
riables sobre laresistencia de columnas esbeltas
que forman parte de estructuras.

* 1.—Resistencis columna corta
2.—Resistencia columna etbet -
© 3.~Inestabilidad

1
i Efecto de
esbeltez

M

b

Figura 13.4 Comparacién del comportamiento de una
" colunina corta, de una columna esbelta y de una co-
- lumna que falla por mcstab;hdad
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{a) Vigas flexibles {b} Vigas rigidas

Figura 135 Efecto de ta rigidez flexionante de las
vigas que restringen a una columna.

a)} Rigidez u flexidon de los vigas que
restrigen a la columna

Mientras mayor sea esta rigidez a flexion, es
mayor el grado de empotramiento o restriccidon
de la columna en sus extremos y, por tanto,
son menores las deflexiones de la columna y
los momentos adicionales Py, Fste efecto prie.
de verse en la figura 13.5, en la cual se compa-

P
M ST M
sl

{a

adicionales

]
Ymix PY midx
4
] Momaentos
adicionales
]

~
ran una columna restringida por vigas flexibles :
(figura 13.5a) y otra restringida por vigas rf- -
gidas (figura 13.55).

b} Rigidez a flexion de la columna

R —

.

La rigidez a flexién de la propia columna-
tiene influencia sobre la reduccion de rcsislcn-f*
cia por esbeltez, ya que mientras mas rigidases |
la columna, son menores sus deflexionesy, por |
lo tanto, cl valor de los momentos adicionales
Py. La rigidez a flexién de la columna depende
principalmente del tamafio de la seccion trans
versal, del médulo de elasticidad del concreto,
del porcentaje de refuerzo longitudinal y dels |
longitud de la columna. El efecto combinado
del tamaiio de la seccion transversal y delaloan-
gitud, sucle tomarsc en cuenta en los métodos |
de dimensionamiento mediante el parimetro :
llamado esbeltez de la columna, que se define .

como la relacién entre la longitud y el radio -

P

_ de giro de 1a seccidn transversal. A veces, la ev

beltez se define también en funcién de la rela-
cion entre [a longitud y la dimensidn menor

de la columna, "{-

.”m '

{c

(d)

Mmdx
—
P ymiéx
Ymiéx
¥
- Momentos

(e} Cn

_Figun 13.6 Efecto de esheltez en columnas con doble curvatura,



¢) Relacion de excentricidades en los
dos extremos de la columna y tipo
de curvatura

La relacion de excentricidades, o sea, la rela-
cién entre los momentos en los dos extremos
de la columna, influye en la magnitud de
las deflexiones y, por lo tanto, en los momen-
tos adicionales por esbeltez. Considérese, por
cjemplo, el caso mostrado en la figura 18.64,
en el que Jos momentos de apoyo sobre barra
son del mismo signo, y el diagrama de¢ momen-
tos flexionantes de primer orden es elindicado
en la figura 18.6 6. La columna deformada tie-
ne Ja forma mostrada en la figura 138.6¢, y el
diagrama final de momentos, que se obtiene
sumando el diagrama de la figura 13.6b con
los momentos adicionales Py, es el mostrado
en la figura 13.6d. Puede verse que, en este

caso, el momento maximo de primer orden y .

¢l momento miximo adicional, Py_ ;. , ocurren
en secciones diferentes de la colurnna. Por con-
siguiente, el momento miximo total no es la
suma de los momentos maximos de primer
v scgundo orden, sino un valor menor. Para
que haya reduccién de resistencia por esbeltez
en columnas de este tipo, es nccesario que los
momentos adicionales sean lo suficientemente
grandes para desplazar la seccion dc momento
maximo, como se muestra en la figura 13.64.
Puede suceder que la columna no sea lo sufl-
cientemente esbelta para que ocurra este des-
plazamiento. En este caso no habrd reduccion
de resistencia, como se muestra en las figuras

{(+)

- MI M

P

{a} {b)

{e}
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18.6¢ y 13.6f. Cuando hay reduccién de re-
sistencia, ésta es relativameate pequena, yaque
¢l momento médximo no difiere muche del
momento aplicado en el extremo,

Considérese ahora el caso en que los momen-
tos Jde apoyo sobre barra son iguales y designo
contrario (figura 18.7a). Aqui, el momento
flexionante de primer orden es constante a lo
largo de la columna (figura 18.75), vy la co-
lumna se deforma con curvatura simple (figura
13.7¢}. El momento médximo es igual a la suma
del momento constante y el momento adicio-
nal miximo Py, , que ocurre a la mitad de
la altura {figura 138.7d). En estas columnas
siempre hay reduccién de resistencia por
esbeltez, cualquiera’ que sea su longitud, y
esta reduccion es mayor que en el caso de la
figura 13.6, puesto que el momento maximo
total esla suma de los dos momentos maximos.

d) Desplazamiento lateral reiativo
entre los dos extremos de la columna

Se ha mencionado que las columnas pueden
formar parte de marcos que no tengan posibili-
dad de sufrir deformaciones laterales, por estar
contraventeados o unidos a otras estructuras
muy rigidas, o de marcos cuya resistencia a
cargas laterales dependa exclusivamente de la
resistencia a flexion de sus miembros, y que,
por lo tanto, puedan sufrir deformacicnes la-
terales. También se hamencionado que cuando
los marcos pueden desplazarse lateralmente,
los momentos adicionales son mayores que

w

mdx
! _._?.l
1’2 | Py -
PY mdx
Momentos
adicionales
(d)

Figurs 13.7 Efecto de esbeltez en columnas con curvatura simple,
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cuando los marcos no pueden hacerlo. Esto se
debe a que, en el primer caso, los momentos
adicionales mdximos se presentan generalmen-
te donde son miximos los momentos de pri-
mer orden, como puede verse en las figuras
13.2 v 13.3. : '

La magnitud del desplazamiento lateral re-
lativo depende de la rigidez a flexion de las
columnas y de las vigas de los marcos. Si la rigi-
dez a flexidn de las vigas es pequefia, en rcla-
cion con [a rigidez a flexién de las columnas,
la rotacién de los extremos de las columnas es
grande y aumenta, por lo tanto, el desplaza-
miento lateral relativo. El desplazamiento late-
ral también depende del tipo de carga que actiia
sobre el marco. Por lo general, es mayorel des-
plazamiento cuando el marco esta sujeto acar-
gas laterales que cuando estd sujeto unicamente
a cargas verticales,

Para valuar el desplazamiento lateral debe
considerarse la estructura en conjunto y no so-
lamente un marco por separado [13.11}). Por
ejemplo, considérese la estructura de la figura
13.8, en la que existen muros rigidos en los
ejes A y D. Si actia la fuerza horizontal F so-
bre dicha estructura, los marcos B y Cno sufri-
ran desplazamientos laterales importantes, a
pesar de no estar contraventeados, ya que lo
impidén los marcos A y D que son muy rigidos
por la presencia de los muros. Se supone en este
ejemplo que existe una losa de piso lo suficien-
temente rigida para obligar 2 que todos los
marcos se deformen en conjunto. El andlisis

Muro rigide

Muro rigido

Figura 13.8 Estructura con muros rigidos.

n

detallado de estructuras para valuar los despla-

zamientos laterales estd fuera del alcance de
este texto, ™

) Duracion de la carga

Cuando la carga actda por un periodo pry-
longado de tiempo, las deflexiones aumentan
por efecto de la contraccidn y ¢l flujo plistico
del concreto. Por lo tanto, aumentan también
los momentos adicionales y la reduccién de
resistencia por efecto de esbeltez. Lainfluencia
de la duracion de la carga es mds importante
mientras mayores sean las deflexiones adicio-
nales. :

13.3 Métodos de dimensionamiento

Del anilisis anterior sobre la influencia de las
distintas variables en la reduccion de resistencia
por esbeltez, puede deducirse que la solucién
rigurosa del problema consiste en calcular las
deflexiones adicionales y los momentos de se-
gundo orden. La suma de estos momentos y
de los de primer orden es igual alos momentos
totales de diseRo. Sin embargo, ¢l calculo de
losmomentos de segundo orden, que se conoce
con el nombre de z2nalisis estructural de segun-
do orden, resulta demasiado laborioso para fi-
nes de dimensionamiento de estructuras co-
munes,

Algunas de las razones que complican este

- andlisis son las siguientes. Es dificil evaluarcon

precision las deflexiones de los elementosdela

estructura en todas las etapas de carga, yaque

debe tomarse en cuenta el comportamiento in-
elistico del concreto reforzado y los efectosdel
agrietamiento, contraccion y flujo plastico. Las
rigideces relativas de los elementos varian con
la etapa de carga, ya que algunos alcanzan su
momento de fluencia antes quc otros y, por lo
tanto, pierden su rigidcz mas rapidamente. El
analisis debe hacerse por aproximaciones suce-

*Fl lector interesado puede consultar la siguience referencia
£, Rosenblueth y L. Esteva, “Folleto Complementariz ;1 Re-
glamento del Distrito Federal, Andlisis Sismico™, edicion ¢
la Revista Ingenierva, México.

[P



Figura 139 Incrementos sucesivos de deformaciones
debidos a momentos de segundo orden.

sivas, va que los momentos adicionales produ-
cen dcflexiones adicionales, las que a su vez
incrementan nuevamente los momentos. Por
ejemplo, considérese que en la figura 13.9, la
Ifnea 1 representa la columna deformada por
efecto de los momentos de primer orden; los
momentos adicionales, Py,, incrementan las
deformaciones, y la columna deformada queda
representada ahora por la lfnea 2, pero esto
incrementa los momentos adicionales que aho-
ra tienen el valor Py, ; las deflexiones también
vuelven a aumentar al aumentar los momentos
adicionales, y asi’ sucesivamente. El procedi-
miento de aproximaciones sucesivas sc realiza
calculando los momentos y las deformaciones
de 1a manera descrita, hasta quelosincrementos
cntre dos etapas sucesivas sean muy pequerios
en comparacién con los momentos totales. Pue-
de suceder que el procedimiento no converja
y entonces la estructura es inestable.

Las consideraciones anteriores indican que
un analisis de segundo orden s6lo puede hacerse
en forma expedita con programas para compu-
tadora electrénica bastante eclaborados. Por
lo tanto, no sucle usarse este procedimiento
excepto en estructuras importantes en las que
existan reducciones fuertes de resistencia por
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esbeltez, En este texto no se presentan métodos
de analisis de segundo orden. Ellector intere-
sado puede consultar las referencias13.1y 13.2,

El dimensionamiento de columnas esbeltas
en estructuras comuncs sucle hacerse con mé-

todos simplificados, en los que no es necesario -

desarrollar andlisis de segundo orden. Dichos
métodos simplificados pueden reunirse en los
tres siguientes grupos.

a) Métodos de amplificacion de momentos

Estos métodos consisten en obtener el valor
de la carga axial, P, y ¢l momento flexionante,
M, enlas columnas de una estructura por medio
de un andlisis de primer orden, y dimensionar
las columnas para el mismo valor de P y para
un momento amplificado, § M, donde & esun
factor siempre mayor que la unidad. En la fi-
gura 13,10 se ilustra este concepto. Si se des-
preciase el efecto de esbeltez, la columna se
dimensionaria para los valores de Py M, y su
resistencia seria la correspondiente al punto 1

del diagrama de interaccion mostrado conlinea ;

punteada. Los incrementos de carga con un
valor constante de la excentricidad estarian re-
presentados por puntos sobre lalinea recta 0-1.
Para tomar en cuenta el cfecto de esbeltez, la
columna se diseia para los valores Py M, y
su resistencia es la que corresponde al punto 2

PA

Figura 13.10 Valores de dimensionamiento en lus
métodos de amplificacion de momentos,

-~
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del diagrama de interaccién mostrado con linea
llena. Los incrementos de carga estin represen-
tados por puntos sobre la Iinea 0-2, ¢n 1a cual
1a excentricidad aumenta con el nivel de carga,
puesto que el valor de 5 depende, en estos
métodos, del valor de la carga P.

Un cjemplo dec éstos métodos de amplifica-
cién de momentos es ¢l presentado en el Re.
glamento ACI 318-83 y en las NCT-77 dcl
Reglamento del Distrito Federal.

b) Métodos del momento complementario

En estos métodos, se calculan los valores P
y M mediante un analisis de primer orden y 2
partir de estos valores se calcula la excentrici-
dad ¢ = M/P que tendria la columna si no hu-
biese efectus de esbeltez. A esta excentricidad,
€, s¢ agrega una excentricidad adicional, e,
que es funcién de las principales variables que
intervienen en {a reduccioén de resistencia por
esbeltez. Al aumentar la excentricidad, el di.
mensionamiento de la columna se hace para
un momento total que es igual al momento de
primer orden mis un momento comple~enta-
rio que resulta de multipicar la carga / :orla
excentricidad adicional e, . El valor de la carga
P no se modifica.

A
N

— r..o
\

-+
T

Figura 13.11 Valores dc dimensionamiento en los
métodos del momento complementario

En la figura 13.11 se muestra este concepto
de dimensionamiento. El punto 1 del diagra-
ma de interaccion trazado con linea punteada
corresponde a los valores de P y M con los que
hay que disefiar la columna sin considerar e}
efecto de esbeltez. El punto 2 del diagrama de
interaccién trazado con linea liena correspon-
de 2 los valores d2 P y M con los que hay que
disefiar la columna esbelta. Puesto que ¢} valor
de la excentricidad adicional es independien-
te del valor de P, la linea 0-2, que representa
incrementos de carga de la columna esbelta, es
una linea recta, a diferencia de lalinea 0-2 de
los métodos de amplificacién de momentos,
que es una linea curva. Sin embargo, los valo-
res de dimensionamiento en ambos métodos,
o sea, los puntos 2, son similares,

c) Métodos del factor de reduccion.

En estos métodos se supone que la carga
axial y ¢l momento que pucde resistir una co-
lumna esbelta son iguales a los que puede re-
sistir una columna corta, multiplicados’ porun
factor de reduccion v, que siempre ¢s menor
quelaunidad. Porlo tanto, para fines de dimen.
sionamicnto, los valores de P y M obtenidos
de un analisis de primer orden se dividen entre
el factor v, con lo cual se obtienen valores
amplificados, para los que se dimensiona la
columna.

Este concepto de dimensionamiento sc ilus
tra cn la figura 18.12. El punto 1 corresponde

a los valores de P y M con los que hay que di- -

senar la columna corta y el punto 2, a los de
la columna larga.

En cste caso, no se considera el cambio en
la excentricidad causado por las deflexiona
adicionales y los momentos de segundo orden.
Por lo tanto, en estos métodos es menos preciss
la representacién del comportamientodclace
lumna que en los dos métodos anteriores. Por
esta razén, actualmente se tiende 2 abandons
este enfoque del problema. El Reglamenic AQ
de 1963 presentaba un método basado en lx
tores de reduccién, el cual se sustituygen 1971
porunmétodo de amplificacion de momenton

PRGN Sl - AR

‘-

A L



Py
M
‘-\
- 2
Y
S ~<
ot o= — 1
l\'lf
(A
Ply toi)
P | ¥
| A
W
- 7 M'_
T—-———-———#
-
T T

Figura 13.12 Valores de dimensionamiento en los
métodos del factor de reduccion.

La exposicién detallada de los métodos de
cada grupo resultaria demasiado extcnsa y
de poca utilidad. Sélo se prescntan aqut, por
lo tanto, los métodos del Reglamento ACI318-
83 y de las NTC-77 del Reglamento del Distri-
to Federal, que son muy similares. En ambos
casos, la presentacion de este capitulo se limi-
ta al cilculo de los momentos amplificados
con los cuales se deben dimensionar los ele-
mentos,

138.4 Cilculo de los efectos de esbeltez
13.4.1 Método del Reglamento ACI 318.83

Es un método de momento complementario
que estd basado en el anilisis eldstico de ele-
mentos esbeltos sujetos a carga axial y flexién,
los cuales se denominan frecuentemente “vigas-
columna”. El analisis riguroso de estos elemen-
tos se puede efectuar aplicando una ecuacién
diferencial de segundo orden o un procedimien-
to numérico de aproximaciones sucesivas. Sin
embargo, el andlisis simplificado indica que el
momento mdximo en una viga-columna que
sc deforma cn curvatura simple puede calcu-
larse aproximadamente con la ecuacidn:

Pa,

Muix =M, +_l—-_(7’7f’€—) (13.1)
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donde M, y a, son el momento vy la deflexion
mdxima dc¢ primer orden, respectivamente, P
es la carga axial, y £ cs Ia carga critica de
Euler.*

En el . _:o de vigas-columna que se deforman
en curvatura simple, y que tiencn momentos
iguales en ambos extremos, la ecuacién 13,1
puede aproximarse por la ecuacion:

—_ ‘wo \
v para otros casos, por la ecuacion:
C M
M= T (P/E] (13.3)

donde C,; es un factor que hace equivalente el
diagrama de momentosflexionantesdelelemen-
to, al diagrama dc¢ un clemento con momentos
iguales en ambos extremos. La ecuacién 13.3
pucde expresarse en la forma:

M., =6M,, (13.4)
dondc
5= —Cm (13.5)
1 - (P[F;)

El término & de la ecuacién 13.4 es ¢l factor
de amplificacibn de momentos mencionado
en la seccion 13.3. Los resultados de anilisis
teoricos vy las mediciones ¢efectuadas en ensa-
yes de marcos de concreto reforzado, indican
la conveniencia de distinguir entre los mo-
mentos producidos por cargas que no provo-
can desplazamientos laterales de la estructura
y los momentos producidos por cargas que si
los provocan, y de establecer factores de am-
plificacion distintos para ambos tipos de
momentos. Por lo tanto, ¢l Reglamento ACI

* Para un tratamiento del problema de pandeo, que incluya ls
definicidn d¢ carga entica de Euler, consiltese algin texto
especializado, como por ¢jemplo, S, P. Timoshenko v J. M.
Gere, “Theory ot Elastic Stability . Segunda edicidén, McGraw-
Hill, 1961, Nueva York,
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318-83 establece que los elementos se dimen-
sionen usando la carga axial, P,, afectada del
factor de carga y obtenida de un analisis elas-
tico convencional de primer orden, y un mo-
.mento amplificado M, definido por la ecua-
cién:

M. =8, My +85:M;, . (13.6)

My, eselmayor de los momentos en los ex-
tremos del elemento producido por cargas que
no provocan desplazamiento lateral apreciable
Yy M;, ¢s el correspondiente a cargas que si
provocan dicho desplazamiento. Al final de
¢sta seccion se hace un comentario sobre lo
que puede considerarse un desplazamiento la-
teral apreciable.

Los factores de amplificacién § quedan de-
finidos por las siguientes ecuaciones:

by = Cm >1.0 13.7)
» . . (13.
TS
1
b = ————2>1.0 (13.8)
TP,
¢ LF,

Para estructuras no contraventcadas, o sea,
que pueden sufrir desplazamientos laterales,
deben calcularse §, y &, ; para estructuras con-
traventeadas puede considerarse que §, vale
cero, Puede verse que la ecuacion 18.7 esiguaia
la 18,5 conlainclusién inicamentedelfactor de
reduccion ¢ que tiene los valores indicados en
la seccién 6.3.1 para miembros sujetos a flexo-
compresion. La ecuacion 13.8 se deriva también
dz 1a13.5, haciendo €, igual auno y sumando
las cargas P, y P, de todas las columnas de un
piso en vez dc considerar cada columna en for-
ma atslada. Esto dltimo se hace para tomar en
cuenta que cuando las columnas estan unidas
por una losa rigida que trabaja corno diafragma
horizontal, todas tienenelmismodesplazamien-
to lateral. A continuacion se presenta la f[orma

de valuar C,, y P., términos que apareceircn
las ecuaciones 13.7 y 13.8.

Valuacion de Cp, . En el Método ACI se pro-
ponen las siguientes expresiones para calcu-
larlo: .

Para elementos sin posibilidad de’desplaza-
miento lateral relativo v sin cargas transversales
entre sus apoyos, )

Cm =0.6 +0.4 (M, /My) (13.9)
pero no menor que 0.4.

Para elementos con posibilidad de desplaza-
miento lateral relativo o con cargas transversa-
les entre sus apoyos,

Cm = 1. (13.10)

Los momentos M, y My son los momen-
tos flexionantes en los extremos del elemento,
siendo M;; el momento numéricamente ma-
yor. El término 0.4 (M, /My, ) es positivo si
el elemento se flexiona en curvatura simple v
negativo si se {lexiona en curvatura &ioblc. Ob.
sérvese que cuando M, = M,,, vy el elemento
se flexiona en curvatura simple, ¢l valor de G,
¢s igual a la unidad, y la ecuacion 13.3 se trans-
forma en la ecuacion 13.2. Para el caso de
columnas con desplazamiento fateral relativo
entre sus extremos, el valor de C,, siempre es
igual a la unidad, ya que en estas columnas el
momento miximo de segundo orden ocurre
en la misma seccién que el momento miximo
de primer orden, como sucede también cn
columnas con curvatura simple y momentos
iguales en sus extremos.

Valuacion de P.. La siguiente ecuacion da
la carga critica de pandeo o carga critica de
Euler de elementos de comportamiento lineal,

_mEI
=g (13.11)

donde E es el mdodulo de elasticidad del mate-
rial, f es el menor momento de inercia de la
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Longitud
efectiva = k¢,

2
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Figura 13.13 Longitud efectiva de pandeo para diferentes condiciones de apoyo.

seccion transversal, y k [, eslalongitud efectiva
- de pandeo, La ecuacién 13.11 no es rigurosa-
mente aplicable a e¢lementos de concreto
reforzado, ya que su comportamiento no es
lineal. Sin embargo, puede usarse, en forma
aproximada, si el valor de EJ se calcula con
una de las siguientes ecuaciones,

cr BedelB + EjL,

SP= T 5 (13.12)
60
E.d,[2.
El= _‘-'_.3/_5_ (13.13)
1+ B4

En estas ecuaciones, £, ¢s5 el modulo de elas.
ticidad del concreto, E;, el modulo de elastici-
dad del acero, £, el momento de inerciade la
seccion gruesa, L, el memento de inercia del
refuerzo respecto al cje centroidal dela colum-
nz, y B4 es la relacién entre el momento pro-
ducido por la carga muerta y ¢l momento total.
La ecuacion 13.13 es mas sencilla de usar que la
ecuacion 13.12 pero no se recomienda para
¢olum-z- con relaciones muy elevadas de re-
fuerzo.  término B4 toma en cuenta que ia
rigidez =i elemento, la cual se puede medir
en términos de E [, se reduce bajo la accion de
cargas permanentes de larga duracion.

La longitud efectivade pandeo, k/,,depende
del grado de restriccién de la columna en sus
extremos y de la posibilidad de que exista des-
plazamiento lateral relativo. En la figura 13.13

se muestran las longitudes efectivas de pandeo
de columnas con condiciones ideales de restric-
cién (perfectamente articuladas o perfecta-
mente empotradas). En estructuras de concre-
to reforzado, las columnas se encuentran
restringidas parcialmente por los sistemas de
piso, sin que existan articulaciones o empotra-
mientos perfectos. El grado de restriccion
depende de la relacion entre las rigideces de
las columnas y del sistema de piso, la cual
puede definirse en la siguiente forma: i

{

- z Kcol

V= T Kyuo (13.14)

En esta ecuacion, K es la rigidez EI/ Z K,
se refiere a las columnas que concurren en un
nudo en la estructura; y I Kg,;,, 5 refiere alos
elementos que forman el sistema de piso y que
estan contenidos en el plano del marco estruc-
tural que se analiza; o sea, que no se incluyen
en la suma las rigideces de las vigas perpendi-
culares al marco.

El cdlculo de la logitud efectiva de pandeo
en (uncién del grado de restriccion, ¢, puede
hacerse utilizando los nomogramas de la figura
13.14, en los que Y v g son los valores de
en los extremos 4 y B de la columna, Para va-
lores dados de ¢ y Vg, las longitudes efectivas
son mayores para columnas de marcos con po-
sibilidad de desplazamiento lateral. Esto refleja
el hecho de que los momentos de segundo or-
den son mayores en este tipo de marcos, como
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ya se ha sefialado anteriormente. La longitud
efectiva de las columnas de estos marcos tiende
a infinito cuando la rigidez del sistema de piso
tiende a cero, o sea, cuando las columnas estan
‘articuladas, En este caso se tiene una columna
inestable. En cambio, en columnas sin posibi-
lidad de desplazamiento lateral, la longitud
cfectiva, & {,, nunca es mayor que la longitud
real, /,. Los nomogramas de la figura 13.14 se
desarrollaron para columnasde comportamien-
to lineal, pero pueden utilizarse en forma apro-
ximada para columnas de concreto reforzado.
Una vez calculados los valoresde C,, yde P.,
de la manera descrita, pueden determinarse los
factores de amplificacion, 8, con las ecuaciones
13.7 y 13.8, y el momento maximo de disefio
con la ecuacion 13.6. En el caso de que los mo-
mentos maximos se presenten en los extremos
de las columnas, los momentos de primer or-
den en los extremos del sistema de piso también
deben incrementarse con el mismo factor de
amplificacion, ya que la resistencia del sistema
de piso debe ser congruente con la de las co-
lumnas.

En el Reglamento ACI 318-83 se recomien-
da que se tomen en cuenta los efectos de esbel-

tez en columnas en las que el término k 1, /r es
mayor que 34 — 12 M, /M,;, oque 22, segun
sc trate, respectivamente, de marcos sin despla-
zamiento lateral o con desplazamiento lateral,
El término r es el radio de giro de la seccion,
que puede estimarse como 0.30 veces el lado

" menor para columnas rectangulares, 0 0.25 ve-

ces el diametro para columnas circulares. Cuan-
do ¢l valor de & I, /r es mayor que 100, no se
permite el método simplificado descrito en es.
ta seccion, sino que debe usarse un analisis de
segundo orden.

En este método se hace una diferenciacién
importante entre estructuras que puedan sufrir
desplazamientos laterales importantes y las que
no pueden. Es por lo tanto necesario distinguir
ambos tipos de estructuras. Los sistemas estruc-
turales a base de marcos no contraventeados
o sin muros de cortante, que ¢stén sujetos a
cargas laterales de sismo o viento, si sufren
desplazamientos laterales y para ellas debe in-
cluirse el factor de amplificacién ;. También
debe incluirse en estructuras asimétricas en
carga o geometria cuando la relacion entre el
desplazamiento lateral y altura de la cofymna
es mayor de 1/15C). Cuando existen contra-
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Figurs 13,14 Factores para obtener las longitudes efectivas del pandeo.



vientos o muros de cortante suficientemente
rigidos se reducen los desplazamientos laterales
a valores muy pequeiios y entonces puede
considerarse que &, vale cero. Para calcular si
lus contravientos o muros de cortante son su-
ficientemente rigidos, el Comentario al Regla-
mento ACI 318-83 recomienda dos métodos,

El primer método consiste en culcular el
indice de estabilidad

P, 4,

Q=5 (13.15)

donde

A, = despluzamiento lateral en el nivel de
piso calculado en un andlisis eldstico
de primer orden.

H, =fuerzacortante en el piso considerado.

h, = altura del entrepiso medida centro a
centro de los pisos superior e inferior.

i

Si el indice de estabilidad es menor que 0.04
puede considerarse que los momentos debidos
a desplazamientos laterales no exceden del 5
por ciento de los momentos de primer orden
v que por lo tanto la estructura esta suficiente-
mente contraventeada.

El segundo método consiste en calcular la
rigidez de los contravientos © muros de cortan-
te y compararla con la rigidez del sistema de
columnas. Si el primero es por lo menos seis
veces mayor que el segundo, la estructura pue-
de considerarse contraventeada, El cdlculo de
las rigideces de los contravientos, muros de cor-
tante y sistema de columnas puede hacerse con
diversos grados de precisién, Este cdlculo no
se incluye en el presente texto; puede consul-
tarse la referencia ya mencionada de E, Rosen-
blueth y L. Esteva o algin texto de anilisis
estructural o de ingenieria sismica.

13.4.2 Método de las NTC-77 del
Reglamento del Distrito Federal

Fste método es semejante al del Reglamento
ACI 318-83.
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‘También distingue entre estructuras que
pueden y que no pueden desplazarse lateral.
mente. Sin embargo, no separa los momentos
debidos a las cargas que producen el desplaza-
miento lateral y los momentos por cargas que
no lo producen. Por lo tanto, ¢l momento
amplificado se calcula siempre con la ecuacién

M. = E,M, (13.16)
donde F; es el factor de amplificacion y M, es
¢l mayor de los momentos en los extremos de
la columna, o sea, es la suma de los momentos
M, y My, de la ecuacion 13.6.

Para miembros que no puedan desplazarse
lateralmente, el factor deamplificacionsecalcu-
la con la ecuacion

F,=——2 310 (13.17)

la cual es igual a la ecuacién 13.5. E] témino |
Cm se calcula con laecuacion 13.9, peroen vez’f-
de los momentos M, v My se usan los mo-
mentos totales M; y M; en los extremosde las
columnas. La carga critica, F, se calcula con
la ecuacion

2

P =ff(i§’,’—),ﬂ (13.18)

Esta ecuacion es igual ala 13,11, usando la
notacién H' paralalongitud efectivade pandeo
¢ incluyendo el factor de reduccion Fg. Para
calcular £/, las NTC especifican la ecuacion
13.13 dnicamente.

Para miembros que pucdan desplazarse late-
ralmente se utiliza la ecuacion

E=——1->10

2h
l__..

L5

(13.19)

equivalente a la 13.8. También debe calcularse
el lactor de amplificacion con la ecuacion
13.17, comoe si la columna tuviera sus extre-
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mos restringidos lateralmente, y tomarse el
mayor de los dos factores.

Las recomendaciones respecto a los casos
en que pueden despreciarse los efcctos de cs-
beltez, aquellos en que se puede usar el método
presentado anteriormente, y a las situaciones
en que se requiere un andlisis de segundo orden
son iguales a las del Reglamento ACI 318.83,
nada mas sustituyendo M, y My, por M, v
M, respectivamente.

En las NTC-77, la estructura puedec consi-
derarse suficientemente contraventeada contra
desplazamientos laterales si el indice de esta-
bilidad calculado con la ecuacion 13.13 es
menor que 0.08, o si la rigidez de los contra-
vientos o muros de cortante es por lo menos
el 83 por ciento de larigidez total de entrepiso.
Se establece una restriccion adicional respecto
a la losa considerada como diafragma horizon-
tal; su rigidez no debe ser menor que diez veces

la rigidez de entrepiso del mnarco a que perte.

nece la columna en estudio. La rigidez de un

diafragma horizontal con relacién a un eje de -

columnas se define como la fuerza que debe
aplicarse al diafragma e~ 2! ¢je en cuestion para
producir una deflexi¢.. :nitaria sobre dichos
ejes, estando el diafragma libremente apoyado
en los elementos que dan restriccion lateral
(muros, contravientos, etc.).

13.4.3 Comentarios sobre los métodos
ACIy NTC

Ambos métodos eran pricticamente iguales
hasta que en el afio de 1988 se introdujo en el
Reglamento ACI la modificacion que consiste
en considerar por separado el momento para
la situacién de marco contraventeado y el mo-
mento para marce no contraventeado. Esta
modificacion se justifico sobre la base, princi-
palmente, de que el efecto de esbeltez es mucho
mayor cuando los marcos se pueden desplazar
lateralmente. En algunos ensayes de marcos se
detectd que al aplicar el mismo factor de am-
plificacién a ambos tipos de momentos se ob-
tenfan resultados muy conservadores. Los fac-
tores de amplificacion totales resultan menores

al hacer la dilerenciacion entre los dos mo-
mcntos., ) ’

Sin embargo, como se ha planteado el mé-
todo en el Reglamento ACI 318-83, sc suman
dos momentos, §, M, v 8, M;,, que pueden
corresponder a secciones distintas de una co-
lumra, ya que no necesariamente ¢l momente
mdximo con marco restringido lateralmente
actua en la misma seccion que el momento
mdximo con marco no restringido. Por lo tanto,
el momento que se obtiene con la ecuacion
13.6 es en muchos casos mayor que el momen.
to mdximo. Esto hace que ¢l método sea tam.
bién conservador en este aspecto, pero en el
Comentario al Reglamento ACI 318-83, al re-
conocer este hecho, se estima que el error que
se comete no es muy grande ya que cuando hay
desplazamientos laterales de la estructura los
momentos M;, son gencralmente mucho ma-
yores que {os momentos My, '

13.5 Ejemplos ‘"
' !

13.5.1 Método del Reglamento ACI 318-83

En el ejemplo 13.1 se ilustra la aplicacion
dcl método descrito en la seccion 13.4.1 a la
obtencion de los momentos de disefio de una
columna interior de la planta baja de una es-
tructura, Se ha supuesto que la estructura esta
sujeta a carga por gravedad y sismo simulta-
neamente, y que los resultados del analisis ¢s-
tructural (no incluido en cl cjemplo) indican
que la columna en cuestion tiene una carga
axial de 150 ton, y momentos flexionantes de
50 ton-m1 y 80 ton-m en sus extremos supe-
rior ¢ inferior, respectivamente; en ¢l ejemplo

“se indica la parte que corresponde a la carga

por gravedad y la parte que coresponde a
sismo. También se ha supuesto quc la estruc-
tura no esta contraventeada lateralmente y que,
por lo tanto, puede sufrir desplazamientos
laterales. '

El primer paso en la solucion del problema

. es la determinacion de las rigideces relativas

del sistema de piso y de la columna,
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EJEMPLO 13.1 Efecto de esbeltez en una columna por el método del Re-

Flamento ACI 318-83
DATOS
. C '
£ Elavacién ‘ Iso
400
D
Fa i Dertalte I 3s0
; FIT oo
8 L 8
L +
”L ”L 66 =TT = {50
Amm rr "7 Care IL.11
600 —
— -&-—@1..@-*—— 3 ‘OI
(24 Planta
! 400 60 600
. 400 1 11
"l 400
o) x A
a ¢ d L] T +
1 400 .
— * 10
! Corta [0 [ ? 150
— “+—t
25 25

La estructura puede tener desplazamientos laterales y se analiza en la di-
rececion 0 X,

Acciones internas

P, {cols. interiores) = 150 ton

{
Pu P, (cols. de borde) = 80 ton
B, (cols. de esquina) = 45 ton
TN
' (Mg4)s =10 ton-m
N A (Mg4); =40 ton-m
-/
Mas (Mqp)s = 5 ton-m
Pu (JWAB), =55 ton-m
Materiales

Concreto, f'c = 200 kg/cm?
Acero, fy, =4 200 kg/cm?
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EJEMPLO 13.1  Continuacicn

MOMENTOS DE INERCIA

a) Sistema de piso. Criterio de la estructura equivalente (capitulo 13,

ACI 318-83).
R 105 [
T —
[ l i ] Tio e=4t 640 cm
—_ ] . ———EN e=4 X 10=40
50 N y =128 X e=40 cm
lzo }
25

Centroide:

»

- 10 X 105 X 25

YT X440+ 105 x 10 12:8¢cm

Momento de inercia centroidal:

3 3
I =_10_51>§_19._+ 105 X 10 X 12,922 +—%—+,25 X 40 X 12.8?

I, =462 000 cm*

&) Columna:
40 X 60°
IAB =IBC =_1_2'_

IAB =Ige =720 000 cm’

RIGIDECES

a) Para todas las columnas de los ejes b, ¢ y d
Nudo A:

V4 =0, por tratarse de empotramiento

Nudo B:
Rigidez del sistema de piso:

Ktrn_be='%= 4—%& =770 cin?
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EJEMPLO 13.1  Continuacion

Rigidez de columnas:

! .
Kac =7§C2=%§}_—0%°° = 1800 cm? ?
Kpa =';§i‘" 2“—72502(_3,00 =1152 cm?

_ IK._ 1800+1 152 - 19
¥ =Tk - 770 +770

trabes

&) Para todas las columnas de los ¢jes a y e
¥4 =0, por tratarse de empotramiento

U = TKeols _ 1800 +1152
8 = - p
thrabcn ‘70

= 3.8

LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO

a) Columnas de los ejes b, ¢ y d sin desplazamiento lateral

Conyy =0y yy = 1.9, se encuentra en la fig 1 13.14a:

k=0.64, kI, =0.64X 600=384cm
b) Columnas de los ejes b, ¢ y d con desplazami- > lateral

Con Y4 =0y yg = 1.9, se encuentra en la figura 13.144;

k=120, Akl = 1.20X 600=720cm
¢) Columnas de los ¢jes a y e sin desplazamiento lateral

Con yy =0y ¢z = 3.8, se encuentra en la figura 13.14a:

k = 0.66, kl, = 0.66 X 600 =396 cm
d) Columnas de los ejes a y e con desplazamiento lateral

Con ¢4 =0y ¥p = 3.8, sc encuentra en la figura 13.14b:

k=1.39 kl, =139 600=834cm

VERIFICACION DE ESBELTEZ
a) Radio de giro
r=030X60=18cm
&) Sin desplazamiento lateral
kb, _ 384

= -1—8221.3

359
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EJEMPLO 13.1  Continuacion

/7 10tenm
n ‘ — M'.L: — _,_5__ — -
34 12M2b 34 12( 10)—34+6—40
¢ - |
ki, My
—— <34 12M”
No es necesario considerar el efecto de esbeltez para este caso,
!}on-m
¢) Con desplazamiento lateral
ki, _ 720_
T 40> 22

Si es necesario considerar el efecto de esbeltez para este caso. Ademis
como k4, /r < 100 se puede aplicar este método.

a)

b)

CALCULO DE FACTORES DE AMPLIFICACION

8 = 1 porquc no es necésario considerar el efecto de esbeitez para este
caso

§, =—Lt ——> 1.0 (ecuacion 13.8)
L '
PLF

IR =150X6+80X10+45 X 4=1880ton

0.10 f: A, =0.10 X 200 X 40 X 60 =48 000 kg < 150 ton

Luego ¢=0.70
7 El "
P = AL (ecuacién 13‘.11)

EL[2.5
EI =—‘T‘£_—Fd—- | | (ecuacién 13.13)

E, =15 000/F =15 000/200 = 212 000 kg/cm?

40 X 60°

=—"713

~-=720 000 ¢m*
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EJEMPLO 13.1  Continuacion

By =0.10

212 000 X 720 000 _
2.5 (1 +0.10)

Ef=

_ . 3.14* X 5,55 X 10'°
720?

Para las columnas de los ejes a y e:

F.

3.14% X 5,55 X 1019
83432

Pc=

Sustituyendo en la ecuacién 13.8:

1

_ 1880
0.70 X 18 980

8, =1.16

1

5.55 X 10'° kg — cm?

Para las columnas de los ejes b, ¢ y d:

=10.57 X 10* kg= 1057 ton

=10.57 X 10° kg=1057 ton

IP. =12x 1057 + 8 X 787 = 18 980 ton

M, =8,Mqp + M,

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO

M, =1.0X 10+ 1.16 X 65 = 85.4ton-m

(ccuacion 13.6)

La rigidez del sistema de piso depende de
varios factores, los mds importantes de los cua-
les son las dimensiones y la geometria de la
viga y de la losa, el estado de agrietamiento
de estcs =lementos, sus porcentajes de refuerzo
y las < _iracteristicas del concreto. Es dificil to-
mar en: cuenta el efecto de todas estas variables,
por lo que sucle recurrirse a diversas hipdtesis
simplificadoras. Un problema especiaimente
complejo es el de definir la contribucién de la
losa a larigidez del sistema de piso, en sistemas
de losa y vigas. :

Algunos estudios con computadora de es.
tructuras idealizadas, constituidas por colum-
nas y vigas rectangulares, indican que es conve-
niente considerar el momento de inercia de la
seccion agrietada y transformada [18.9, 13.10]
Sin embargo, no se han hecho estudios para
determinar ¢l ancho efectivo del patin, cuan-
do existe una losa colada monoliticamente
con la viga.

En el ¢jemplo se calcul$ el momento de iner-
cia del sistema de piso, como el de una seccion
T homogénea, con un ancho efectivo del patin,
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acada lado del pasio del alma, igual al menor de
los dos valores siguientes: cuatro veces el espe-
sor de la losa, o el peralte toral de lavigamenos
el espesor de la losa. Este criterio es semejante
al que se recomienda para calcular lasrigideces
de sistemas dc piso para fines de determinacion
de momentos debidos a cargas verticales. El
método tiene la ventaja de que no es necesario
conocer previamente el porcentaje de refuerzo
de la viga, ni determinar cuales zonas de la vi-
ga se encuentran agrictadas y cudles no,

Para calcular larigidez de la columna pueden
usarse las ecuaciones 13.12 6 13.13, o puede
calcularse el momento de inercia de la seccion
gruesa. De los estudios con computadora men-
cionados anteriormente, se deduce que se ob-
tienen mejores resultados cuando se usa la
ecuacidén 13.12, Sin embargo, el uso de esta
ecuacion presupone el conecimiento de lacan-
tidad de acero que se va a emplear y del recu-
brimiento correspondiente, datos que no se
conocen hasta después de varios tanteos, En el
¢jemplo se usd el momento de inercia de la
seccion gruesa de la columna. Siguiendo las
rccomendaciones del Reglamento ACI318-83,
se usaron la altura libre de la columna y el cla-
ro centro a centro de las vigas para determinar
los valores de las rigideces relativas.

Después se calcularon los factores y que
indican la relacion entre las rigideces de las co-
lumnas y dcl sistema de piso con la ecuacién
13.14. Aunque en el ejemplo solo se analiza
una columna, es necesario determinar el valor
de ¢ para todas las columnas del entrepiso ya
que de €l dependen la longitud efectiva de pan-
deo y la carga critica, y al aplicar la ecuacién
13.8 se necesita conocer la carga critica de to-
das las columnas.

Los términos Y se calcularon cn ambos ex-
tremos de las columnas. En el extremo supe-
rior, el término I K, incluye las rigideces
relativas de las columnas en cuestion (columna
A-B) y de las columnas del piso superior (co-
lumna B-C). va que estas dos columnas concu-
rren en el nudo. El término Z K, incluye
dos vigas iguales que también concurren en
el nudo, excepto paralos ¢jes a y € en que sdlo

concurre una viga. El extremo inferior_de
la columna estd empotrado, por lo que puede
considerarse que en dicho extremo existen vi-
gas de rigidez infinita en comparacion con la
rigidez de la columna. Por lo tanto, el valor de
¥ es nulo. Conocidos los valoresdc , sc detér-
minaron en el nomograma de la figura 13.14
los valores del factor, &, los cuales, multiplica-
dos por las longitudes reales de las columnas,
dan las longitudes efectivas de pandeo.

Obsérvese que para cada columna se deter-
minaron dos longitudes efectivas de pandeo,
una para la condicién en que no hay posibili-
dad de desplazamiento lateral y otra para la
condicion en que si la hay. Esto se hizo as,
ya que el Reglamento sefiala que para el cilcu-
lo de P, en la ecuacion 13.7 se use Ia Jongitud
efectiva de pandeo que corresponde a la prime-
ra condicién, mientras que para ¢l calculo de
P, en la ccuacién 13.8 se use la que correspon-
de a la segunda condicién.

Conocidas las longitudes efectivas de pan-
deo, se verificd si era necesario considerar el
efecto de esbeltez y en caso afirmativo, si ¢ra
posible usar este método o si se requeria un
anilisis de segundo orden. Se encontrd que
para la condicién de desplazamiento lateral
restringido no era necesario considerar efecto
de esbeltez, ya que el valor de i/, fr resultd
menor que el de 35-12 M,, /M,,. El término
M, /My, es negativo segin puede verse en cl
croquis del ejemplo. Para la condicion de des-
plazamiento lateral no restringido, ¢l valor de
ki, [r quedd comprendido entre 22 y 100. Por
lo tanto, si es necesario considerar el efecto
de esbeltez, pero no lo es efectuar un analisis de
segundo orden.

Después se calcularon los factores de ampli-
ficacion. El factor 8§, es igual a uno ya que no
hay efecto de esbeltez para ¢sta condicion de
carga. El factor §, se calculd con la ecuacion
13.8. La suma de las cargas P, se hizo para
toda la planta de la estructura con las cargas
mostradas en la seccién de acciones intemas
del ¢jemplo.

Se revisé si era posible usar un factor de re-
duccién intermedio entre el que corresponde
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a flexion pura y a flexocompresién; el Regla-
mento ACI permite hacerlo cuando el valor de
¢ P, es menor de 0.10 f; 4,, o sea, cuando
ia carga axial es pequena. No fue el caso del
cjemplo y se usd un factor ¢ de 0.70, que co-
rresponde a columnas de estribos.

Para calcular E7 se utilizd la ecuacién 13,13,
Aunque‘se obtienen mejores resultados con la
ecuacion 13.12, el empleo de esta titima re-
quiere conocer previameate la cantidad de ace-

- ro y el recubrimiento, segin se ha mencionado

anteriormente. El médulo de elasticidad del
concreto se obtuvo con la ecuacion del Regla-
mento ACI para concreto de peso normal. El
valor del término f4, que es la relacién entre
¢l momento producido por carga permanente
y el producido por carga viva, se obtuvo del
andlisis estructural y resulté de 0.10. Este valor
suele ser muy pequefio cuando la estructura
estd sujeta a la accidn de sismos o vientos fuer-
tes, como en este ejemplo, ya que los momen-
tos en las columnas debidos a estas acciones
son mucho mayores que los producidos porlas
cargas permanentes. Es posible, en estos casos,
considerar que 3y es igual a cero.

Se calcularon las cargas criticas de pandeo
de todas las columnas para sustituir su sumato-
7ia en la ecuacion 13.8. El factor de amplifica-
cién &, resultd de 1.16 y el momento total
amplificado, d¢ 85.4 ton-m. Si se compara cste
momento con el de 70 ton-m que actuaen el
extremo A de la columna, se ve que el incre-
mento por efecto de esbeltez es de 22 por
ciento.

El refuerzo de la columna debe calcularse,
pues, para que resistauna carga axial de 150 ton
y un momento flexionante de 85.4 ton-m. En
el capitulo 15 seilustran los problemas genera-
les del dimensionamiento de elementos sujetos
a combinaciones de carga axial y moraento.

En este ejemplo se ha calculado el efecto de
esbeltez para una columna y en una sola di-
reccion. Para la estructura completa deben re-
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visarse todas ‘.5 colus.nas en las dos direc-
ciones.

13.5.2 Método de las NTC-77

En el ejemplo 13.2 se ha calculado el efecto,
de esbeltez para la misma columna del ejemplo
13.1 usando el método de las NTC-77 del Re-
glamento del Distrito Federal. Los calculos
de las rigideces de vigas y columnas, de los
factores ¢ y de las longitudes efectivas de pan-
deo son iguales y por lo tanto no se han repe-
tido en este ejemplo. Los cdlculos para verificar
s1 es necesario considerar el efecto de esbeitez,
sélo se hacen en este método para el caso de ex-
tremos con posibilidad de desplazamiento late-
ral y también son iguales al del ejemplo 18.1.

Se calculé primero el factor de amplificacion
de la estructura en su conjunto, o sea, CORsi-
derando que todas las columnas se desplazan
lateralmente la misma distancia. Para este caso,
el factor de amplificacién se calcula con la
ecuacion 13.19 en la que intervienen la suma
de todas las cargas de columna y la suma de
todas las cargas criticas. En el cilculo dela cat-
ga critica se usd el factor de reduccion Iy qud
corresponde a flexocompresion de columnas
de estribos. Se usd también el mddulo de elas-
ticidad del concreto que senalan las NTC-77,
£l factor de amplificacién que se obtuvo re-
sulto de 1.25.

Despues se calculé el factor de amplificacion
para el caso de la columna aislada con sus extre-
mos restringidos contra desplazamiento lateral.
Para este caso, el factor de amplificacionresulto
menor que la unidad, lo cual indica que el caso
anterior es mas desfavorable.

El momento amplificado resulto ligeramen-
te mayor con este método que con el del Re-
glamento ACI 318-83, pero debe tomarse en
cuenta que no son directamente comparables,
sobre todo por la diferencia en los modulos de
elasticidad del concreto.
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EJEMPLO 13.2  Resolucién del ejemplo 13.1 con las NTC-77

Las rigideces y longitudes efectivas de pandeo son iguales a las del ejemplo
13.1. La verificacion de csbeltez es igual a la del caso con desplazamiento la-

teral,

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION CONSIDERANDO EL

MOVIMIENTO GENERAL DE LAS COLUMNAS
Fe—2t 510

| ZA
ZP,

P, =150 X6 +80 X 10+45 X 4=1880ton

_Fgp m EI
Fe ==ty

FR =0.75

E. /2.5
1+

El= 2y

E. =10 000+/f. =10 0004/200 = 141 400 kg/cm?

7 = 141 400 X 720 000
2.5(1 +0.10)

Para las columnas de los ejes b, ¢ y d:

_.075Xx3.14? X 3.70x 10"
7207

F

Para la columnas de los ejesa y e,

p =0.75 X 3,14 X 3.70 X 10°
¢ 8343

ZP =12 X528+ 8 X 394 =9 488 ton

Sustituyendo en la ecuacion 13.18:

Fa.:-_—_.._

{ — 1880
9 488

=1.25

=3.70 X 10'® kg-cm?

(ecuacion 13.19)

(ecuacién 13.18)

(ecuacion 13.13)

=528X10% kg=528 ton

= 3.94 X 10° kg = 394 ton
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EJEMPI.O 13.2  Continuacién

Cm 51,0

Cm = 0.6+ 0.4 (M, /M;)>0.4

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICAC!O;V CONSIDERANDO LA
COLUMNA AISLADA SIN DESPLAZAMIENTO LATERAL

Cn =0.6 + 0.4(— —?,-%)= 0.314 < 0.4
G, =04
E 04 _ 0592<1.0
[ 150
462
E =10

{(ecuacidon 13.17)

{ecuacion 13.9)

77> BOten-m

N

70 ton-m

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO

M, =FEM, = 125 X 70 = 87.5 ton-m
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EJERCICIOS

13.1 Determinar el cfecto de esbeitez en la coiwnna
del ejemplo 13.1, suponiendo que el marco estd
contraventeado,

13.2 Calcular el efecto de esbeltez en la columna lo-
calizada ¢n la interseccion de los cjes b-0 del
ejemplo 13.1. Analice el efecto en la direccion

13.3

0y en el tramo inferior, suponiendo que las di-
mensiones de las columnas y las vigas sean las
mismas que ¢n ¢l cjemplo 13.1. El marco no es-
ta contraventeado en la direccion 0

Resuélvase e! Ejercicio 13.2 suponiendo que el
marco esta contraventeado,

H



,CAPTTULO 15

Dimensionamiento
de columnas

15.1 Introduccion. / 15.2 Recomendaciones pa-

- ra cl dimensionamicnto de columnas. [ 15.3
Ayudas de diseiio para el dimensionamiento de
columnas. / 15.4 Ejemplos.

15.1 lntroducciér}

~ En este capitulo se trata el dimensionamien-
to de columnas dados la carga axial y el mo-
mento que deben resistir. El comportamiento
de columnas sometidas a combinaciones de
carga axial y momento se analizé en el capitulo
6, donde también se expusieron diversos pro-
cedimientos para determinar la resistencia de
columnas cortas de dimensiones y tefuerzo da-
dos. Los efectos de esbeltez fueron estudiados
en el capitulo 13. En los ejemplos desarrolla-
dos en el presente capitulo se supone que di-
chos efectos de esbeltez ya estdn considerados
en los valores de la carga axial y el momento
para los cuales deben proponerse secciones
adecuadas. Los métodos de dimensionamiento
utilizados estan basados en el uso de diagramas
de interaccién,

15.2 Recomendaciones para ¢l
dimensionamiento de columnas

ACERO MINIMO

Los porcentajes minimos de refuerzo reco-
mendados para columnas son, por lo general,

mayores que los recomendados para vigas. En
los reglamentos de construccidon suelen espe-
cificarse porcentajes minimos del orden de
uno por ciento. Las NTC-77 indican que la
relacién entre el drea del refuerzo vertical y el
drea total de la seccion no sea menor que 20/f,
estando f, expresado en kg/cm?, También se
recomienda usar por lo inenos una barra en
cada esquina de columnas no circulares y un
minimo de seis barras en columnas circulares.

SEPARACION ENTRE BARRAS

“Suele especificarse que la separacién libre
entre las barras longitudinales no sea inferior
a 1.5 veces el didmetro de la barra, 1.5 veces
el tamafio maximo del agregado, ni que 4 cm.

HACES DE BARRAS

Debido a que los porcentajes de refuerzo
usados en columnas son altos, a veces es nece-
sario recurrir al empleo de haces o paquetes
de barras, lo cual simplifica el armado, como
se muestraenla figura 15.1. En general, se per-

Aefuerzo con
haces

Refuerzo
convencional

Refuerzo
convencional

Refuerzo
con haces

Figura '15.1 Sugerencias para el uso de haces dc van-
llas en vigas y columnas,

-
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mite utilizar hasta cuatro barras por haz. Las
barras deben ligarse firmemente entre si, Se
considera que ¢l area del haz es la suma de las
areas de las barras. La longitud de desarrollo
del haz es igual a la de una barra individual
incrementada en ciertos factores que dependen
del nimero de barras por haz. Segun el Regla-
mento ACI 318-83, el factor es 1.20 para haces
de tres barras y 1.33 para haces de cuatro ba-
rras. Se recomienda no cortar todas las barras
en un haz en la misma seccién. Los haces evitan
el congestionamiento del refuerzo, pero obli-
gan a poner especial cuidado en los detalles de
empalmes y dobleces. El recubrimiento de un
haz debe ser el de una barra hipotética de tal
didmetro que su area sea el irea del haz. Para
las separaciones entre haces se hacen recomen-
daciones semejantes.

DETALLES EN LOS CAMBIOS DE SECCION

Es frecuente que se cambien las dimensiones
de las columnas al pasar de un piso a otro de
una estructura. En estos casos, las barras deben
doblarse en forma gradual, para evitar compo-
nentes desfavorables de esfuerzos. En la figura
15.2 se muestran las recomendaciones que a

i

Longitud de desa-

rroifo & 30 didmaetros

de |a barra longi- e e

tudinal

~ S ,
Refuerzo espeacial de
confinamiento cuan-
do se requieraen zonas
i
7.5cm sismicas
Pendiente A0
méxima 1:6
-(.7

Refuerzo especial de
confinamiento cudn-
_Ldou requiera en zonas

sismicas

Estribos para resistir
la companante hori-
zontal du 13 fuerza
de tensidn en lay
berras longitudinaies

Figura 15.2 Detalles del refucrzo en los cambios de
seccion de columnas.

s s+ M

este respecto se presentan en lareferencia 15.1,
que son semejantes a las del Reglamento A
318-83. Segun este reglamento, ¢n la zona de
cambio debe colocarse refuerzo transversal ca-
paz de resistir una y media veces la componen-
te horizontal de la fuerza que actiie en las por-
ciones inclinadas de las barras de la columna

REFUERZO MAXIMO

Aunque en algunos reglamentos se¢ permiten

-

porcentajes maximos de refuerzo longitudinal |

del orden de 8 por ciento, pocas veces puede
colocarse esta cantidad de refuerzo por restric-
ciones de orden constructivo.

EXCENTRICIDAD ACCIDENTAL

Las NTC-77 especifican que debe conside-
rarse siempre una excentricidad accidental
igual.a 0.05k & 2 cm, siendo A ladimension de
la columna en la direccion de la flexion.

. L
REFUERZO TRANSVERSAL ’

El refuerzo transversal puede consistir en
hélices o en estribos.

En el caso de hélices, éstas deben anclarse
en sus extremos mediante 2.5 vueltas segur
las NTC-77 y 1.5 vueltas segin el Reglament.
ACL El esfuerzo de fluencia no debe ser su
perior a 4200 kg/cm?. El didmetro y la sepa-
racion de las hélices se calculan de acuerdo con
lo indicado en el capitulo 4. Ademas deben
respetarse  ciertas limitaciones establecidas
en los reglamentos que tienen por objeto ase-
gurar una accién confinante efectiva y, al mis-
mo tiempo, permitir la correcta colocacion del
concreto. Asi, suele cspecificarse que la sepa-
racién libre mixima entre vueltas consecutivas
no cxceda dc 7 a 8 ¢m, micntras que la separa-
cion libre minima sc limite a unos 25 cmoa
1.5 veces ¢l tamaiio maximo del agregado.

En el caso dc estribos, éstos deben colocarse
dc manera que restrinjan el pandeo lateral de
las barras longitudinales. Tanto ¢l Reglamento

ACI como las NTC-77, especifican quc todas las
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barras de esquina y cada barra altemada estén
restringidas por la esquina de un estribo con
un dngulo interno maximo de 135°, La dis-
tancia libre de las barras no restringidas a las
barras restringidas se limita a 15 ¢m. La sepa-
racién centro a centro entre barras restringidas
s¢ sucle limitar a unos 35 cm, como se aprecia
en la figura 15.3. El significado de estos requi-
sitos junto con detalles tipicos de anclaje, se
ilustran en la figura 15.3. En la figura 15.4
s¢ muestran algunos arreglos tipicos de estri-
bos para columnas rectangulares.

Para proporcionar restriccién lateral pueden
usarse grapas en la forma representada en la
figura 15.36. Cuando las barras estdn coloca-
das ¢én la periferia de un circulo, se puede usar
un estribo circular. Como e¢n cl caso de vigas,

Igual ¢ menor que 15 cm

ta)

los estribos deben estar adecuadamente ancla-
dos cn sus extremos.

Segln el Reglamento ACI 318-83, la separa-
cion de los estribos no debe exceder de 16
veces el didmetro de la barra longitudinal, 48
veces ¢f didmetro de los estribos, ni de la menot
dimension de la columna, En lugar de la pri-
mera de estas restricciones, las NTC-77 limitan
la separacién maximaa 850/\/7;_\«'&::5 el didme-
tro de la barra (o de la barra de menor dizmetro
de un paquete), siendo f; el esfuerzo de fluen-
cia de las barras longitudinales en kg/cm?. Las
otras limitacioncs se conservan iguales a las del
Reglamento ACL Ademas de cllas, las NTC-77
especifican que la separacién maxima se reduz-
ca a la mitad en una longitud no menor que la
dimension transversal maxima de la columna,

fgual o menor que 15 cm H
T
N
lqual o
menor /
que 35 cm I-
méx, 135°
:

lqual o menor que 35 cm

El gancho de 90° de grapas

la ¢columna

Extension de 100, consecutivas debe quedar
lad
Extensidn de 6dp en lados opuestos de

(&) L

Grapas

.\‘_f%J |

I 4

x
X R35cm

1

Figura 15.3 Decualles del refuerzo transversal de columnas, -
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C 7) e R C
® o ® ® @ ® ® °
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4 barros " & barras x 15 em . 6 barras
. ® 7s) (o\ ol o
e . 1 e)
. . Py e o ™
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L ®
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i)
x X
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Figura 15.4 Arreglos tipicos de estribos paracolumnas.
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un sexto de su altura, ni que 60 cm, encimay
debajo de cada unién de columna con vigas o
Josas. El ACI se limita a indicar que el primer
estribo encima o debajo de la losa o viga se
coloque a la mitad de la separacién maxima
a partir de los pafios de la union.

~. En cuanto al diimetro de los estribos, ¢l
Reglamento ACI 318-83 especifica valores
segin el didmetro de las barras longitudinales,
Las NTC exigen que la fuerza de fluencia que

disefio que acompaian a las NTC-77. Abarcan
una gran variedad de secciones, tipos de refuer-
zo y condiciones de carga, incluyendo algunos
casos de flexion biaxial. Se consideran dos ca-
tegorias de acero de refueizo: acero con esfuer-
zos de fluencia iguales o menores que 4200
kg/cm? y aceros con esfuerzos de fluencia
comprendidos entre 4200 y 6000 kg/cm?. Se
proporcionan graficas para distintos valores
de d/h, en el caso de secciones rectangulares,

~ puede desarrollar un estribo no sea menor
- que dos por ciento de la fuerza de fluencia de
' la mayor barra o el mayor paquete restringido
- por ¢l estribo,

y de d/D, en el de secciones circulares. (El sig-
nificado de estas relaciones puede apreciarse
en las grificas del Apéndice C.)

Como las grificas son adimensionales, pue-

Ademais de satisfacer los requisitos minimos
-~ arriba resefiados, el refuerzo transversal dehe
proporcionar suficiente resistencia frente a
las fuerzas cortantes o torsiones que pudieran
actuar sobre la columna. En caso de estructu-
ras expuestas a sismos, deben tenerse en cuenta
las recomendaciones adicionales que se men-
conan brevemente en el capitulo 20,

15.3 Ayudas de disefio para el
dimensionamiento de columnas

Una de las ayudas mas itiles pzra ¢l dimen-
sionamicnto de columnas es el diagrama de
interaccion. La forma de construir los diagra-
mas de interaccién se describib en el capitulo 6,
donde también se explicacémo se utilizan para
determinar la resistencia a combinaciones de
momento y carga axial de secciones de carac-
teristicas conocidas. El problema inverso,
consistente en determinar las dimensiones y el
refuerzo requeridos para resistir una fuerza
axial y un momento dados, puede también
resolverse con la ayuda de los diagramas de
interaccion mediante un proceso de tantcos
como el ilustrado en los ejemplos del siguien-
te inciso.

En el Apéndice Cse reproducen algunos dia-
gramas tipicos tomados de los elaborados por
Meli y Rodriguez para lareferencia 15.2. Estos
diagramas estan basados en las hipotesis de las
NTC-77. Constituyen una version refinada y
ampliada de los incluidos en las ayudas de

den utilizarse para disefios con otros regla-
mentos siempre que se calculen los parimetros
adimensionales con base en las hipotesis del
reglamento correspondiente. Asi, para dimen-
sionar segin el Reglamento ACI 318-83 de-
bera sustituirse ¢l valor de f; por 8, f¢, donde
By = (1.05 — f/1400). (Véase la figura 5.6.)
Ademais, en lugar de Fp deberd usarse el valor
de ¢ que especifica dicho reglamento ;:aé'a
miembros sujetos a flexocompresion. El error
en que se incurre suele ser poco significativo,

Los diagramas pueden utilizarse de distintas
maneras. Considérese, por ejemplo, el diagrama
de la figura 15.5a, que muestra esquematica-
mente el formato empleado en los de la refe-
rencia 15.2, '

Una forma de proceder puede consistir cn
suponer una seccidn y calcular los pardmetros
K y R. Estos parametros definen un punto
en el diagrama al que correspondera un valor
de ¢, del cual puede deducirse el valor de p
necesario. Si este valor esta comprendido entre
I'mites aceptables, el problema esta resuelto.
De lo contrario es necesario ensayar otra sec-

cién. Debe cuidarse que el valor de M, incluya

¢l momento adicional debido a la excentricidad
accidental que especifican las NTC-77. El valor
del factor de resistencia Fy se supone igual a
0.75 si el ntclec no estd confinado y la falla
es de compresidn, e igual a 0.85 si el nucleo
cuenta con un confinamiento adecuado.

Otra forma de proceder consiste en suponer
una seccién y definir un punto en el diagrama
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Py

K-- L
Frohf.

compresidon

A

'

tensién

SN

R=————
Fp bh? f
e/h

a) Formato de los diagramas
de la referencia 15.2.
(hipotesis NTC-77)

h |
e
[ SN 3 -
¢ ! o ﬁr
J - A A‘
P=b—h"

b) Formato de los diagramas
de la referencia 15.3.

(hipotesis ACI 318-77
y ACI 318-83) )

Figura 15.5 Formatos upicos de diagramas de interaccién.



a partir del pardmetro K o R y larelacién e/h,
cuidando que e incluya la excentricidad acci-
dental,

Si se limita la cuant{a p a un valor dado,
puede calcularse el valor de ¢ correspondiente.
Sc puede, entonces, definir un punto en el
diagrama a partir de este valor y de la relacion
efh. Se haran los ajustes necesarios en la sec-
cién supuesta hasta encontrar una que dé un
valor de P, semejante al requerido.

Ademds de las grificas, la referencia 15.2
contiene varios ejemplos que ilustran su apli-
cacion.

El formato utilizado en las graficas de la re-
ferencia 15.3 se muestra en la figura 15.56.
Estas. graficas se formularon con base en las
hipétesis del Reglamento ACI 318-77, que son
iguales a las del Reglamento ACI 318-83. No
se considera en ellas el caso de flexo-tension,
como en las de Meli y Rodriguez {15.2}. Fue-
ron elaboradas para diversas combinaciones de
fe v fy, lo que permitié construirlas con base
en valores de la cuantia p, en lugar del indice
de refuerzo, w. La parte plana de las curvas
para ¢ corresponde a la limitacion que estable-
ce ¢l Reglamento ACI para columnas con poca
excentricidad, segin la cual, la mdxima capa-
cidad para carga axial que puede atribuirse a
columnas estd dada por las siguientes expre-
s1ones.

Para columnas zunchadas:

¢ Pn (mix) = 0.85 ¢ [0.85f; (4, — A4,) + f, A,]
(15.1)

Para columnas de estribos:

® Pn (max) = 0.80 6 {0.85f; (4, — A4,) + [, 4,]
(15.2)

En estas expresiones P, ¢s la capacidad no-
minal. El factor de resistencia ¢ se toma igual
a 0.75 para columnas zunchadas e igual a 0,70
para columnas de estribos. Las expresiones
15.1 y 15.2 rigen respectivamente para excen-
tricidades aproximadamente iguales a 0.05h y
0.10A, que corresponden a las excentricidades
minimas especificadas ¢n versiones anteriores
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del Reglamento ACI Simplifican considera- -
blemente el dimensionamiento de columnas
con excentricidades pequeiias,

El quicbre en la parte inferior de las curvas
para p refleja la especificaciéon del Reglamen-
to ACI segun la cual, para cargas axiales bajas, -
el valor de ¢ puede aumentarse linealmente
hasta un valor de 0.90 al disminuir ¢ P, de
0.10f! A, a0.

Los disefadores que se basen e¢n las Reco-
mendaciones Interacionales CEB-FIP pueden
recurrir al texto de Jiménez Montoya [15.4]
que incluye una gama muy amplia de diagra-
mas de interaccién basados en las hipétesis de
dichas recomendaciones.

En la referencia 15.8 se presentan diagramas
para secciones en cruz y otras secciones poco
comunes. _ :

Son utiles también las ayudas de disefio en
forma de tablas que dan directamente la carga
axial y el momento flexionante que pucde
resistir una seccién de dimensiones dadas, con
una cierta darea de acero y con materiales de
resistencias conocidas. Dados los valores de "_
Py y M, requeridos pueden encontrarse cn ’
las tablas distintas alternativas de secciones,
con el refuerzo correspondiente, que propor-
cionan una resistencia adecuada. Véanse, por
ejemplo, las referencias 15.5 a 15.7.

15.4 Ejemplos

Ejemplo 15.1. Dimensionamiento de una
columna de seccion circular zunchada

El dimensionamiento de la columna circular
de este ejemplo estd basado en las NTC-77. La
columna forma parte de una estructura de
marcos ortogonales, en la que el analisisindico
que la columna estd sujeta a momentos en dos
direcciones perpendiculares entre si. Puesto
que se trata de una columna circular, el pro-
blema de flexién biaxial puede reducirsea uno
de flexién uniaxial, componiendo los momen-
tos M, y M, vectorialmente. Los valores de
las acciones dadas corresponden al nivel de ser-
vicio para las dos combinaciones de carga ba-



430 Dimensionamiento de columnas

EJEMPLO 15.1 (Continuacién)

RESISTENCIAS REQUERIDAS
Composicién de momentos

Condicion carga muerta mas carga viva:

M= /M:+M2=, 53' +3° =153 ton'm
Condicidn carga muerta més carga viva mds sismo:
M= /35? +12? =37.0 ton-m

Resistencias
Condicién ca‘rga muerta mas carga viva:

_P, =F,P =1.4 X 150= 210 ton

M, =FM=14X153=21.4ton-m
e=21,4/210=0,10m

Condicion carga muerta més carga viva mas sismo:
1.1 X 130=143 ton
1.

1 X 37 =40.7 ton-m
40.7/143=0.28m

I |

P,
M,
£

DIMENSIONAMIENTO SECCION Y REFUERZO PRINCIPAL
Diimetro supuesto: J =55 cm

d=D-2r=55-2X55=44 cm
d/D =44/55=0.8 . Usar figura C.11 del Apéndice C

Condicién carga muerta mds viva

e/D =0.10/0.55=0.18 cos
210 000 ="
= 0.40

0.85 X 552 X 204

K=P [FaD'f =
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EJEMPLO 15.1 (Continuacion)

Condicién carga muerta mds viva mds sismo

e/D = 0.28/0.55= 0,51

= 0.4 (ri
___ 13000 . 7= 04 {rge)
0.85 X 552 X 204 .
o 204
=g 28 =04 —=0.019
Pmey 4200
D?*  0.019 X & X 5532
A, =p LA, =451 ¢em?
4 -4
Usar 9 barras No, 8 =45.6 cm? > 45.1
DIMENSIONAMIENTO ZUNCHO
A f f
P, = 0.45( — 1) “>o012=— (ecuacién 4.9)
AC fy 'fy
A, D? 5512
L= = =1.26
A, (D—2X3)? (55-6)
recubrimiento libre -
A fe 300
0.45 (f - 1)—‘ =0.45 (1.26 — 1) = 0.0084
Py 5y *.p,=0.0086"
0.2 25 =012 =% _ 0.0086 > 0.0084
f, 4200 :

De la ecuacién 4.2:
T aa
sd

E |

P =

(d, = didmetro del nicleo centro a centro de la hélice.
A, = drea zuncho)

44,
s=

p, d,

45]
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EJEMPLO 15.1 (Continuacion)

Para zuncho del No. 3:

o dx07
0.0086 (55 — 4)

=6.5cm

separacion libre maxima=7cm > (6.5 - 1)=5cm_ .
separacion libre minima=1.5X25=4cm<5cm '_ *

t= -afio miximo agregado

SECCION ADOPTADA

9 barras del No. 8.

Zuncho del No. 3 con un pasos =6.5 cm

Efemplo 15.2 Dimensionamiento de una
columna cuadrada con refuerzo en las
cuatro caras

El proposito de este. ¢jemple es ilustrar la
aplicacion de los diagramas de intecraccion de
la referencia 15.3, que estin basados en las

hipétesis del Reglamento ACI, al dimensiona-
miento de columnas. Las caracteristicas dc¢
los materiales corresponden a una de las com-
binaciones previstas en la referencia citada.
Para hacer una primera estimacién de lu
seccién requerida se recurrid ala ecuacion 15.2,
considerando que solo actia la carga axial ¥



despreciando la contribuciéon del refuerzo. Re-
sulto asi una seccion de 47 cm de lado. Siguien-
do la practica usual de usar multiplos de cinco
cenlimetros para las medidas de las columnas,
la dimensién obtenida se redonded a 50 cm.

Escogida tentativamente la seccion de 50 X
50 cm, se calcularon los valores de ¢ £, /A4, y
de e/h requeridos para poder entrar en la gra-
fica. Puesto que las ordenadas de los diagra-
mas de la referencia 15.3 estan dadas en kips
(= 1000 lb) por pulg?, fue necesario transfor-
mar el valor obtenido para ¢ P, /4,, expresado
en kg/em?, a dichas unidades.

Para seleccionar la grifica apropiada se
calculé el valor de 7, que ¢s la relacion entre

- . la distancia entre las barras de los lados opues-
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tos y la dimensién total de la columna, ambas
medidas en la direccion paralela al plano de
flexién. Se obtuvo un valor de ¥ = 0.74 por
lo que se utilizé lagrafica A-17 de la referencia
15.3, que corresponde a y = 0.75. Dado lo
parecido de los valores no se considerd nece-
sario recurrir a la interpolacion,

21 valor de la cuantia p = 0.03 obtenido de
la grifica, estd comprendido entrc los limites
admisibles de mancra que se acepto la seccion
de 50 X 50 ¢m supuesta inicialmente. En los
calculos se tomd ¢ = 0.7 por tratarse de una
columna de estribos, El refuerzo requendo se
proporcioné con 12 barras del No. 9. La dis-
posicion de estribos propuesta puede apreciarse
en ¢l croquis al final del ejemplo.

EJEMPLO 15.2 Dimensionamiento de una columna cuadrada con refuerzo
' en las cuatro caras (ACI 318-83)

DATOS

Cargas
F, =290 ton
M, =45ton-m
Matenales

Recubrimiento: 3.5 cm

Reglamento: ACI 318-83

f. =280 kg/fem? = 4000 Ib/pulg?
f, = 4200 kg/cm? = 60 000 Ib/pulg?

Se pide: Determinar la seccién y el refuerzo usando los diagramas de la refe-
rencia 15.3. Detallar los estribos.

EXCENTRICIDAD: e =M, /P, = 45{290=0.155 m
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EJEMPLO 15.2 (Continuacién}

ESTIMACION PRELIMINAR
Suponer quc.sélo actGa P, yquep=0.
De la ecuacion 15.2:
P, =¢P,=0.80¢0.85f. (A, —A,)+f4,}

P

A=
# 0.80¢ (0.85) 280

_ 290 000 |
0.8 X 0.7 X 0.85 X 280

b=2I76=47 cm

Ensayar una columna de 50 X 50 ¢m

= 2176 ¢cm?

DETERMINACION DE ¢/h Y ¢P, /A, PARA ENTRAR EN EL
DIAGRAMA DE INTERACCION

e/h=15.5/50=0.31
Valor de ¢2, /4, requerido:

P P, 290000
_¢.J_=-——-=_—z—-=116—8—=1650 =1.65 ksi

k
A, 4, 50 cm? pulg?

ksi = kips por pulg? = 1000 lb/pulg?
g pulg

ELECCION DE LA GRAFICA
r=35+1+13=58=6cm

’_ Yh=h —2r
; 38em =50 —2X6 = 38 cm
Tcm ‘38
1,3 em
D £ =Zay,
v 50 0.76
Supanaer .
::I";O o <+ Usar la grafica A-17 de la referen-
I ' : cia 15.3, para y = (.75,
Estribos f: =4 000 lblpuls’ Yy |
del Na. 3 fy =60 000 Ib/pulg?
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'EJEMPLO 15.2 (Continuacién)

s e/h =0.31
¢ 1.65 ksi
A' . 1

A, =003 X 50 =75 cm?

DETERMINACION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

p=0.03 (delagrifica A-17)

Usar 12 barras del No. 9= 76,7 cm?

Considerar estribos dei No. 3

16X 2.9=4¢
48 X 1 =48
b=50cm

DETERMINACION DEL REFUERZO TRANSVERSAL

.. usar estribos @ 46 cm

SECCION ADOPTADA

Seccién 50a 50 cm
12 barras del No. 9
estribos del No. 3@ 46 cm,

Ejemplo 15.3 Dimensionamiento de una
columna cuadrada con refuerzo en dos
caras para una cuantia dada de acero

Puede suceder que se imponga como res-
triccién para el dimensionamiento de colum-
nas, el que la cuantia del refuerzo sea del orden
de un valor prefijado. En el ejemplo, que sigue
las especificaciones de las NTC-77, se esta-

blece la condicién que la cuantia sea aproxi-
madamente igual a 0.025. '

Para resolver el problema se procedié por
tanteos, suponiendo una seccién y haciendo
ajustes hasta encontrar una que tuviera la resis-
tencia necesaria con una cuantia semejante a
la especificada.

Se presenta en el cjemplo un tanteo para
una seccidn de 40 X 40 cm. La excentricidad
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calculada se corrigié agregando la excentrici-
dad accidental. Larelaciond/h, que serequiere
para escoger la grafica, resulté ser 0.88. Por lo
tanto se utilizo en el ejemplo la grifica de la
figura C.2 del Apéndice C, que corresponde a
un valor de d/A = 0.90. En caso de desearse
mayor precision podria hacerse una interpo-
lactén entre los datos obtenidos con la figura
C.2 y los que se deducen de la figura C.3, co-
rrespondiente a un valor de d/k = 0.85.

Utilizando el valor de ¢ correspondiente a

P = 0,025 y el de la relacion e/h se definié un
punto en el diagrama cuya ordenada K fue
igual a 0.63. Se comprobd que Ia resistencia
era ligeramente inferior a la requerida. Se pro-
cedié entonces a hacer un ajuste en el acero
definiendo un nuevo punto en el diagrama a

partir del valor de K necesario y de la relacion
e/h. La cuantfa correspondiente a este nueve’
tanteo fue sélo ligeramente superior a la espes’
cificada,

Los estribos del No. 3 propuesios cum-’
plen ampliamente el requisito de que su fuer-
za de fluencia sea por lo menos igual al dos
por ‘0 de lafuerza de fluencia de 1z mayor
barra  :ringida. Conservadoramente se utilizd
una g2 2 para las dos barras del No. 9, aun-
que estrictamente no es necesaria ya que la
separacion libre entre barras es menor que
15 cm, g %

La separacién de 40 cm propuesta debe re-
ducirse a la mitad en las porciones extremas
de las columnas de acuerdo con lo mdxcado
en la seccién 15.2.

EJEMPLO 15.3 Dlmenslonamiemo de una columna cuadrada con refuerzo
en dos caras para una cuantia dada de acero (NTC.77)

DATOS
Cargas

M, = 23.5 ton-m
P, =111ton

Matqnﬁles

fe =200 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?

Cuantia de acero

p= 0.025

Recubrimiento al centro del refuerzo

r>~5cm
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EJEMPLO 15.3 (Continuacién)

Reglamento: NTC-77

Se pide: Determinar la seccién y el refuerzo usando los diagramas del Apén-

dice C. Detallar los estribos.:

DATOS PARA EL CALCULO

F*=0.8f. =08 X 200= 160 kg/cm?
f) =0.85f*=0.85 X 160 = 136 kg/cm?

CALCULO DEL REFUERZO LONGITUDINAL
Tanteo inicial

Suponer una seccién de 40 X 40 cm
Excentricidad accidental:

e, =0.05h »2cm
e, =0.05X40=2cm

Excentricidad total:
23.
e= —-5 +0.02=0.2%m
111

Eleccion de diagrama:

% = 4‘1; 5-0:88 usar la figura C.2 del Apéndice C
4200
q=.0_;2.—=0025 ?=077
¢ K=0.63
2
=258
kR 40

P, =KFq bh f'=0.63 X 0.75 X 40? X 136
=103 000 kg < 111 000 kg

457
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EJEMPLO 15,3 (Continuacion)

Ajuste del acero:

P, 111 000 ‘
=0.68

—1 7 —4 z
Fp bh f 0.75 X 40% X 136 q=0.85
€ 23
—= — =(,58
h 40
" 136

=g 4= (.85 ——=0.0275

P=q y 0.85 4200

A, =0.0275 X 40 =44.0 cm?

Usar: 4 barras No. 10 + 2 barras No. 9= 44.6 cm?® > 44 cm?

REFUERZOQ TRANSVERSAL
Separacion estribos:
Considerar estribos No. 3

48 X 1=48cm

850d, 850X 3.2
= =42 cm .. separacion estribos = 40 cm

b=40 cm

SECCION ADOPTADA

Seccién 40 X 40 cm L g
4 barras del No. 10y

2 barras del No. 9

Estribos del No. 3@ 40 cm




Ejemplo 15.4 Dimensionamiento de una
columna rectangular considerando ¢l
efecto de una fuerza cortante

Las columnas de estructuras expuestas a
acciones sismicas pueden estar sujetas a fuerzas
cortantes significativas cuyo efecto debe con-
siderarse proporcionando un refuerzo trans-
versal adecuado. En ¢l presente ejemplo se
ilustra como hacer esto de acuerdo con las
NTC-77

Se propuso una seccion de 35 X 40 cm, cuya
resistencia a flexocompresién se comprobé ser
suficiente utilizando como refuerzo seis barras
del No. 6 distribuidas en dos caras. Para el re-
fuerzo transversal se emplearon estribos del No.
3, que, de acuerdo con las especificaciones de
las NTC-77, que fueron resefiadas en la seccion
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15.2, deben colocarse a 30 cmenla porcién cen-
tral de la columna y a la mitad de esta separa-
cién en los extremos. :

La revision del efecto de la fuerza cortante
se efectud de acuerdo con las indicaciones de
la seccion 7.6.2, que prevén la manera de tomar
en cuenta la influencia favorable de la pre-
sencia de una fuerza de compresion. La sepa-
racion de estribos calculada fue menor que la
minima especificada de 4/2 para miembros
sometidos a fuerza cortante. Esta separacion,
que en el ejemplo fue igual a 20 cm, resulto.
mayor que la de 15 cm requerida en los extre-
mos por especificacion, por lo que se conservo
esta uitima en dichas zonas. Dado que la fuerza
cortante es constante en toda la longitud de
la columna, en la porcién central se utilizo la
separacion de 20 cm definida por los requisitos
de fuerza cortante.

EJEMPLO 15.4 Dimensionamiento de una columna rectangular considerando
el efecto de una fuerza cortante (NTC-77)

DATOS

Acciones tnternas

Py =120 ton 20 1on-m 12.5ton

T—
20 ton-m
M
v
Vv,
4m v
N S
30 ton-m / 30
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EJEMPLO'15.4 (Continuacion)

(Los momentos incluyen una estimacion del efecto de la excentricidad
accidental.) -

Materiales

Concreto: f, = 250 kg/cm*
Acero: f, = 4200 kg/cm?

Refuerzo en dos caras
Recubrimiento al centro de las barras: r=5cm
Reglamento: NTC-77

Se pide: Determinar la seccion vy el refuerzo teniendo en cuenta la influencia
de la fuerza cortante. Detallar los estribos.

DATOS PARA EL CALCULO

f*=0.80f, =0.80 X 250 = 200 kg/cm?
fi =0.85f*=0.85X 200=170 kg/cm?

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION
Suponer: b =30cm; A =45cm;d =40 cm

d/h = 40/45=0.89 .. usar figura C.2 del Apéndice C.
P 120 000

K= — = =0.70
Febhf! 0.75X30X45X170
' g=10.85
R= M, 30 X 10° = 0.39
Fp bA? £ 0.75 X 30 X 45? X 170
. . 170
p=q -f—= 0.85 ——=10.0344

f 4200
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EJEMPLO 15.4 (Continuacidn}

A, =0.0344 X 30 X 45 = 46.4 cm?

Usar 6 barras del No. 10=47.6 cm? > 46.4 cm?

REFUERZO TRANSVERSAL
Considerar estribos del No. 3

48 X 1=48cm
b=30cm ‘. separacion estribos = 30 cm
8504, 850X 3.2

Vi, Vam

=42 cm

SECCION PROPUESTA

Seccién de 30 X 45 cm
6 barras del No. 10-

Estribos No. 3@ 30 cm
cn porcidén central, 5 @
15 ¢m en los extremos

h =45 . : : .
60 cm cm - la longitud en que debe mantenerse la separacion de
400/6 = 67 15 e¢m debe ser igual o superior a 67 cm

REVISION POR CORTANTE
(Ver seccion 7.6.2)

0.7 f* A, + 20004, =0.7 X 200 X 30 X 45 + 2000 X 47.6
= 284 200 kg > P, = 120 000 kg

A, (cara de compresién minima)

bd

p=

23.8

= ——— = (.0198 > 0.01
30 X 40 0

461
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EJEMPLO 15.4 (Continuacion)

=11 000 kg

P,
. Veg =0.5 Fg bd /77 {1 +0.007 = )

g
1+o.oo7M)
30 X 45

=0.5 X 0.8 X 30 X 40 x,/i“oo(

Fp 4, fyd 0.8 X1.42 X 4200 X 40

C(Vu-Veg)

(12 500 — 11 000)

§5=127cm >
356

Refuerzo transversal adoptado

de cortante,

Fp Ay fy 0.8 X 1.42 X 4200
3.5 X 30

En los extremos: 5 estribos del No. 3 @ 15 ¢m, que abarcan un tramo
superior al minimo especificado de 67 cm.-
En la porcidon central: estribos del No. 3 @ 20 cm por los requisitos

d
=45>'2—=20cm '

Ejemplo 15.5 Dimensionamiento de una
seccion rectangular sujeta a compresion
y flexion biaxial

El problema de la flexion biaxial en seccio-

nes rectangulares se presenta con frecuencia en
el dimensionamiento de estructuras de concre-
to. Considérese, por ejemplo, ¢l caso de las co-
lumnas de edificios sujetas a acciones sismicas,
para las cuales el Reglamento del Distrito Fede-
ral [15.9] exige que se tome en cuentae! efecto
total del sismo que actia en una direccion prin-
cipal, mds ¢l 30 por cicnto del correspondiente
al que pueda actuar en la otra direccion.

En el ejemplo, en que se han seguido ...
indicaciones de las NTC-77, Py es la carga ulti-
ma que debe soportar la seccion con las excen-
tricidades indicadas, :

El dimensionamiento se llevd a cabo conla
ayuda de la formula de Bresler, cuya aplicacion

;.
f

se comentd en la seccién 6.4.2. Podriahaberse
recurrido a los diagramasdeinteraccion parafle-
xi6r niaxial incluidos en lareferencia 15.2. Sin
embargo el uso de estos diagramas suele resultar
tedioso debido a las interpolaciones que es ne-
cesario efectuar. Por otra parte, porreglagenc-
ral, la precision de los resultados no es superior
a la que se obtiene con la férmula de Bresler.

El problema debe resolverse por tanteos
Se muestra en el ¢jemplo el tanteo final. Se
procurd ajustar la cuantia al tres por ciento
especificado en los datos. En el cilculo de
Pro. Fax Y Pgy se utilizé como valor del fac-
tor de rasistencia Fg =0.75, el correspondiente
a la falla en compresién. Los diagramas indi.
caron que, en efecto, ésta fuc la modalidad de
falla que rigio.

En el arreglo de estribos mostrado en el
croquis de armado, se aprecia que no fue nece-
sario proporcionar una grapa para restringir la



barra central del lado menor ya que la separa-
cion libre entre barras ¢s menor que 15 cm, El
estribo del No. 3 propuesto cumple ampliamen-
te los requisitos de capacidad en la fluencia
mencionados en la seccién 15.2. La separacién
es la correspondiente a la porcion central de
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la columna. En los extremos, esta separacién -
debe reducirse a la mitad en la forma indica-

da en la seccidon citada, No debe olvidarse Quc

en caso de actuar fuerzas cortantes significati-

vas, es necesario verificar que el refuerzo trans.

versal proporcione la resistencia necesaria.

EJEMPLO 15.5 Dimensionamiento de una seccion rectanéubr sufeta a com.
presién y flexion biaxial (NTC.77)

DATOS

Carga

Materiales
Concreto: f, = 300 kg/cm?
" Acero: f, =4200 kgfcm?
Refuerzo en las cuatro caras

p=0.03

Reglamento: NTC-77

. laxj. Detallar los estribos.

Pgr =110 1ton

Recubrimiento al centro de las barras: r =6 cm

Se pide: Determinar las dimensiones y ¢l refuerzo de una seccion rectangu-

e, =35cm
e, =20cm

(Los valores de e, y ¢, incluyen
las excentricidades accidentales. )
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EJEMPLO 15.5 (Continuacién)

METODO DE SOLUCION

Formula de Bresler (ver seccidn 6.4.2)
_ 1
1/Ppx + 1/Ppy = 1{Pgo

Py

donde

Py = carga normal resistente de disefio, aplicada con las excentricida-
dese, ye,

Ppp = carga axial resistente de disefio suponiendo e, =e, =0

Ppyx = carga normal de disefio aplicada con la excentricidad e

Ppy = carga normal de disefio aplicada con la excentricidad ¢,,.

DATOS PARA EL CALCULO

f2=0.80f, =0.8 X 300=240 kg/cm?
f =0.85 f* = 0.85 X 240 = 204 kg/cm?

SECCION SUPUESTA
Considerar p ~~ 0,03
VY A, =0.03 X 40 X 60
i =72 e
o o ' o o
| ‘ 10 barras del No. 10=79.4 ¢m?
|
: 79.4
b4~ @~ = —@tmex . p= 2120033
‘ | - 40 X 60 ‘
| ! f
| = . 4
l @ ® X ® ® q—p_l =0.033_2_(£
v rr 204
h =60 cm <
i =0.68
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EJEMPLO 15.5 (Continuacién)

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA Py
Cilculo de Pg, |
Ppo =Fg (fiA. + A, f,)
=0.75 (204 (2400 — 79.4) + 79.4 X 4200]
=605 200 kg

Cadlculo de Py

-6

dfh = % =0.9 .. usarlafiguraC.6
60

€x 35

—=—=0,58

h _60 ‘ < =0.5

g =0.68

Pyx =K, Fp bhf’=0.5X 0.75 X 2400 X 204 = 183 600 kg

Calculo de Pg y

: 40 -6
dfb= = 0.85 .. wusarla figura C.7
40 .
€ 2
2=2 2o
b 40 K, =055
g =0.68

Py =K, Fq bhf! =0.55X 0.75 X 2400 X 204 = 202 000 kg

Cdlculo de Py

1
1 1 1 = 114 000 kg > 110 000 kg

+ —
183 600 202000 605 200

Py =

. La seccion propuesta es adecuada
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466 Dimensionamiento de columnas i
1
{
EJEMPLO 15.5 (Continuacion) }
1
!
REFUERZO TRANSVERSAL '
48 X 1=48cm i
b=40cm separacion estribos = 40 ecm
1
850d, 850X 3.2 49 f
= — cm L
3/ fy V4200 :
_ \
SECCION ADOPTADA !
i
Seccién de 40 X 60 cm
s o o ® 10 barras del No. 10
Py Estribos del No. 3@ 40 cm
@ VOg LI -
. ‘
REFERENCIAS ‘

15.1 Blume, J.A., N. M, Newmark y L.N. Coming. tante. Meéxico, D.F., Instituto Mexicano dd
Design of Multistory Reinforced Concrete Buil- Cemento y del Concreto, 1970,
dings. Skokie, Itl., Portland Cement Association, 15.6 Comité ACI 340. Design Handbook in Accor
1961, : dance with tie Strenyth Design Method of ACK

15.2 Meli, R., y M. Rodrguez. Grdficas para diseftar 318-77: Vol. 1-Beams, Slabs, Brackets, Footings,
columnas de concreto reforzede. México, D.F,, and Pile Caps. Detroit, American Concrete Ins-
Instituto de Ingenieria, Universidad Nacional titute, 1978,

Autdnoma de México, septiembre 1980, ~15.7 , CRSI Handbook. Chicago, Concrete

15.3 Comité ACI 340. Design Handbook in Accor- Reinforcing Steel Institute, 1978,
dance with the Strength Design Method of ACI 15.8 Marin, J. “Abacos, formulas y criterios para d
318-77: Vol 2 - Columng, Detroit, American cilculo de edificios de concreto armado’. Bole-
Concrete Institute, 1978, tin IMME, Caracas, enero-junio 1978,

13.4 Jiménez Montoya, P., et al. Hormigén armado, 15.9 Regquisitos de seguridad y servicio pars
Tomo If: Abacos para el cdlculo de secciones en © las estructuras, Titulo IV del Reglamento de
el estado dltimo de agotamiento (10a. edicion). Construcciones para el Distrito Federal. México,
Barcelona, Gustave Gili, 1979. D.F., Instituto de Ingenieria, Universidad N«

15.5 Gonzilez Cuevas, O, Manual de Diserto de Con- cional Autonoma de México, 1977, -
cretn Reforzado, Vol. 1: Flexocompresiény cor-

EJERCICIOS
(Observacion: Los siguientes ejercicios pueden re- 15.1 Utilizando los diagramas de la referencia 15.2,

solversc can las NTC-77 o con el Reglamento ACI
318-83, salve cuando se indique to contrario,),

determinar los valores de P, y M, que sesiste
la seccion dimensionada en el ¢jemplo 15.2.



15.2

15.3

15.4

15.5

15.6

15.7

Detallar, ¢l refuerzo de una columna corta cua-
drada de estribos para que resisia una carga de
300 toneladas. Las dimensiones de la columna
deben ser 45 X 45 cm. Suponer f; =200 kg/cm?
y fy =4200 kglcmz. Detallar los estribos.

Dimensionar una columna corta cuadrada para
una carga muerta de 100 ton y una carga viva
de 70 ton, ambas a nivel de servicio. Suponer
p=0.025, f'c = 300 kg/cm? y fy =4200 kg!cm‘.
Dimensionar una columna circular corta con re-

. fuerzo helicoidal para una carga muerta de 8§,

ton vy una carga viva d¢ 140 ton, ambas a ni-
vel de servicio. Suponer fe = 250 kg!cm2 Y
fy =4200 kg/cm?. Detallar el zuncho,
Dimensionar una columna circular corta con re-
fuerzo helicoidal para que resista una carga alti-
ma Py = 200 ton con una excentricidad igual
a 15 cm. Suponer f, = 300 kg/cm® Y fy = 4200
kglcm’ . Detallar ¢l zuncho,

Dimensionar una columna corta cuadrada, con
refuerzo en las cuatro caras, que resista una carga
ultima P, = 250 ten y un momento ultimo
M, = 40 ton-m. Suponer f; = 250 kg/em?® y
fy = 4200 kg/cm?, Detallar los estribos. .
Dimensionar una ceolumna corta cuadrada, con
refuerzo en las cuatro caras, que resista una
carga ultima de 300 ton con una cxcentricidad
ex = 20 en una de las divecciones principales y

15.8

Ejercicios 467
una excentricidad e, = 30 ¢cm en la otra direc-
cion. Suponer f, = 250 kgiem? y fy = 4200
kg/cm?, Detallar los estritios.

Dimensionar la columna del ¢croquis como cua-
drada, con refuerzo en las cuatro caras. Detallar
lns estribos, Revisar el efecto de la fuerza cor-
tante. Suponer f; = 200 kg/em® y f, = 4200
kglcm’.

P, =160 ton

M, =40 ton-m

¥

_t
\v M, =40 ton-m

160 ton




CAPITULO 6

Flexion y carga
axial

6.1 Introduccion. /6.2 Comportamsiento y modos
de falla de elementos sujetos a flexocompresion.
6.3 Cilculo de resistencia. /6.4 Elementos con
dos planos de simetria sujetos a2 carga axial y
flexion en un plano cuaiquiera./6.5 Elementos
sin planos de simetria sujetos a carga axial y
flexi6n en un plano cualquicrs. /66 Flexotensién.

6.1 Introdaoccion

En este capitulo se presentan los proce-
dimientos necesarios para determinar la re-
sistencia de elementos de concreto reforzado
sujetos a la accidn de carga axial y momento
flexionante. Se consideran aqui uUhicamente
elementos muy cortos, en los que no existen
problemas de esbeltez. Se supondrin conoci-
das la geometria del clemento, induyendo la
cantidad y distribucién del acero de refuerzo,
la calidad del concreto, definida por unaciernta

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

Considerando el problema de un modo ge-
neral, se puede suponer que la carga axial, P, y
el momento flexionante, M, varian indepen-
dientemente. En la figura 6.12 se muestra una
representacion esquematica de un clemento
bajo la accién de Py M, y en la figura 6.15,
un sistema estaticamente equivalente en el que
M = Pe. Es importante sefialar que en algunas
estructuras P y M varian en la misma propor-
cién en una seccion transversal dada al variar
las condiciones de carga externa, Esto equivale
a afirmar que la excentricidad, e, permanece
constante. Sin embargo, en otros casos Py M
pueden variar en distinta forma y entonces ¢
no es constante.

Un elemento puede alcanzar su resistencia
bajo innumerables combinaciones de carga
axial y momento flexionante. Estas combina-
ciones varian desde una carga axial maxima,
P,, de tensién o compresion, y un momento
nulo, hasta un momento M,, aunado a una
carga axial nula. El Jugar geometrico de las com-
binaciones de carga axial y momento flexjo-
nante con las que un elemento puede a]can%a.r

~ su resistencia, se representa graficamente por

medio de un diagrama de interaccion. La figura
6.2 muestra uno tipico para unaseccién rectan-
gular con refuerzo simétrico. Cualquier punto
en la curva de trazo continuo representa una
combinaciéon de momento y carga axial que
hace que el elemento alcance su resistencia.

{a}

v\— M =Py

(b}

Figura 6.1 Elementos equivalentes sujetos a flexocompresion.
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: .
DIMENSIONAMIENTD DE UNA COLUMNA POR FLEXOCOMDRESION EJEMPLO 10
'BAJO CARGAS MUEFTA, VIVA, INSTANTANEA'Y SISMO___ - ety

(Columna A2 de planta baja)

DATOS #777, Detalle 1 ,"""\ Detalie 2
‘ [ [
J { l
: | .
' -
P rem3 vyl jem
: |
42.59%9 ; 76.32 74131 7403 78,32 42.09 |I !
. @D L . ¢@
T mm e — v hr 1\,-,-_'.‘-,- )
[ ~ e . [
| _BOO_ . 600_ . _600_, 600 _, QQQ__J 750 750 .3og_|
Elevacion eje A Elevacion eje 2

yf
@ 22.061 38.57 37.63
43,08t 76,18 T4.02

@ s200t tvesz  lrans Planta
(ORI oS OGS
-

H—
O
{ ~—- -
‘%‘ 5% f j' {70
i 55

500 Seccion B-B

- 'N‘F’—

Dimensiones, encm

T
8 B f?oo " legs
) Detalle 1 ‘Detalle 2.
. e



EJEMPLO 10
h 2/12

TABLA 1. Fuerzas y momentos internos causados por la gravedad y por los
componentes del sisme (fuerzas en t y momentos en t-m)
Gravedad Componente de! | Componente del
(CM+CV inst) sismo, en direccion | sismo, en direccion
positiva del eje x | positiva del eje y
0.30 17.42 1.22
» —l — ’
c 0.07 5.50 0.38
e
]
Q
e
) X
-—— —p - -—
Qa7 21.07 1.48
0.80 1.64 12.23
o= —_— -
c 0.23 0.58 4.38
e
]
Q
£
Q b
-+ -—— - —_—
Q.78 2.32 17.91
S ‘ 76.32 l 2.10 T 6,92
L
-
@
>
=
2
<
Q
D
N
) Tz 76.32 T 2.10 ‘ .92
TASLA 2

Fuerzas cortantes totales debidas a los componentes del sismo,
y desplazamiento medios de entrepiso en planta baja.

Fuerza cortarte Desplazamiento (cm)

(t) por sisme por CM + CV.
inst.
DIRECCION X B6.04 8.70 0
DIRECCION Y 86.04 5.91 0.08
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Materialeg fé = 200 kg/cm2; fy = 4209 kg/cmz

CONSTANTES

£2 = 160 kg/cm? (Tabla 1 de las Ayudas de Diseflo)

AC = bh = 45x55=2475 sz
2

£ = 136 k

c g/cm Acfg = 2475x0.136 = 336.6 t

£, 4200
L < === 30.88

£ 136

c

EFECTOS DE ESBELTEZ

Direccidn X

a) Debidos a carga wvertical

Revisién 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 gque
causa esta condicidn de carga se considera apreciable si es mayor que
H/1500. En este caso el desplazamiento es nulo, por lo que puede aplicar
se el criterio que se-usa para columnas con extremos restringidos late-

ralmente, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si

M

! 1
%— < 34-12 —ﬁ_—

2

Nudo ¢ U 0

232.7 + $74.1 1307 _
Nudo d ¥ = o555 577,57 ° 735 - 132

En la fig 1.1a de las Normas se obtiene k = 0,63

H' = kH = 0.63 x 700 = 441.0 em

r = 0.3h =0,3 x45 = 13.5 ¢m
213



EJEMPLO 10

h 4712
H' 441.0
—_— = = .67
r 13.5 32.6
412 L = 3ae12 2 )-40.8 »H
M, 0.30 - r
2
luego, pueden despreciarse los efectos de esbeltez
F__ = '
{ abx 1.0}
} Debidos a fuerza lateral
stos efectos pueden despreciarse si se cumple la condicifn siguiente:
esplazamiento de entrepiso < 0.08 fuerza cortante de entrepiso
. . . - suma de cargas muertas y vivas de
iferencia de elevaciones . .
disefio
esp. de entr. _ 8.70 _
h 727.5 - 2:0120
v 86.04 desp. de entr
. —_— = 0. —————— = . <
08 W, 0-08 T55eg.3 = 0-0085 B ;
‘6
por tanto, deben tomarse en cuenta los efectos
de esbeltez
actor de amplificacidn
W /h
= (ec 1.8)

asx = LkR/Q - 1.2 wu/h

1.1 x 968.3 = 1065t

= 727.5 cm
v 86.04
= - = =" = 19,78 t/cm
s 8.70 ‘
) = 2
o 1065/727. 5 4180
asx 19.78/2 - 1.2 x 1065/727.5
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———EJEMPLOT10™

n 5/12

Direccidn Y

a} Debidos a carga vertical

El desplazamiento, 4, que causa esta condicién de carga se considera

apreciable si:

A > H/1500
H _ 685 -
1—5‘0—.0-_1500 = 0.46 cm > A = 0.08 cm.

Por lo que puede aplicarse el criterio para columnas con extremos restrin

gidos, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si

' M
¥ 2
Nudo e ¥=0 ' 4
Nudo £ V= 1094 + B66.5 = 2.058

952.8

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 =0.3 x 55 = 16.5 cm

H'  445.2 _
- 1222 - 2608
M
.7 ¢
34-12 —— = 3a-12( - 0-78 Vo4s.7 > —’r"-
M, 0.80 '

por tanto, pueden despreciarse los efectos de es-

belt F = 1,
eltez aby 0}
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EJEMPLO 10
h 6/12

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
disefo :
desp de entr. _ 5.91 _
h = 720 ° 0.0082
vu 86.04 desp. de entr
0.08 G;— = 0,08 T x068.3 - 0.00865 < h

luego, deben tomarse en cuenta los efectos de

esbeltez
Factor de amplificacidn
wu /h
Fasy = 1 + R/Q - 1.3 wu/h {ec 1.6)
W_ = 1065 t
u
h = 720 cm
8 - - ]

R = LA —EL95—= 29,12 t/cm (véase el comentario 6)

) 5.91/2 '
Q=2

. I 1065/720 - 1.116

asy 29.12/2 = 1.2 x 1065/720

DIMENSIONAMIENTO. (Se dimensionarid en el extremo inferior por ser ahf

mayores los momentos bajo CM + CV, + sismo)
inst

Acciones internas de diseno causadas por la gravedad y los componentes

del sismo (véase la Tabla 1)

Efectos gravitacionales ‘
Direccidn vertical Pu = 1,1 x 76.32 = 83,95 t
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EJEMPLO 10

Direccidn X

= 1. . = . -m ero no men P -
M 1.1 x  0.17 0.19 t-m, p or que P, emln

e ., = 0.05h = 0.05%45=2.25 cm > 2.0 cm

xmin
P e = 83.95 x 0.0225 = 1.89 t-m (rige)
u min . _
= 1, -
Ebe 8B9 t-m
Direccidn Y
MZb = 1.1x 0.78 = 0.86 t-m, pero no menor que Pu emin
e _, = 0.05x55 = 2.75 cm >2.0 cm
ymin
P e, = 83,95 x 0.0275 = 2.31 t-m (rige)
u min ‘
= 2.31 t-
EZby 0
. 4","
100% de los efectos del componente X Pu = 1,1%2.10 = 2.31 ¢t
en la direccidn X ' My, = 1.1x21.07 = 23.18 t-m
en la direccidén Y M, = 1.1%2.32 = 2.55 t-m
100% de los efectos del componente Y Pu =1.1x 6.92 = 7.61 t
en la direccidn X My, = 1.1 x 1,48 = 1.63 t-m
en la direccidn Y My = 1.1 x 17.81 = 19.59 t-m

Dimensionamiento ¢onsiderando la flexocompresidn principal en 1la direccidn X

Pﬁ = B3,95 4+ 2.31 + 0.3 x 7.61 = 88.54 t

Momento amplificade de disefio en la direccidn X:

M = F

1.1
cx abx Mbe + Fasx Hst (ec )
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EJEMPLO 10
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

e P e .
qu U min

P e - = 8BB.55 x 0,0225 = 1.99 t-m
u xmin _

M = 29.82 t-m
X

Momento amplificado de disefio, en la direccidn Y:

F + .
Mcy aby M2by Fasy MZsy (ec 1.1)

Mcy = 1.0 x 2.31 + 1,116(2.5% + 0.3 x 19.59) = 11,71 t-m, perc no menor
que P, ®ntn
P e . = 8B.55 x 0.0275 =2.44 t-m
u ymin

M = 11,71 t-m
Y

En resumen, la columna se dimensionard por flexocompresidn biaxial con los

datos siguientes, y después.se revisard en la direccidn Y:

Pu = 88.54 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. Supdngase p = 0.01, A;‘pbh = 0,01 x 2475 = 24.75 cm2

= LS = . . = .
PRO FR (Acfc Asfy) 0.7 (336.6 + 24.75x4.2) 308.4t

Para calcular PRx y PRy' se supondrd el refuerzo distribuido en la peri-

feria y d4d/h = 0.9.

fY
qugr
c

n

0.01x30.88 = 0,3088

ex/hx 33.7/45 = 0.75

en la fig 13de las Ayudas de Disefio se obtiene K = (.27
PRx =K FRbhfc = 0.27 x 0.7 x 336.6 = 63,62 t
ey/hy = 13.2/55 = 0.24 ¥ =0.75
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EJEMPLO 10

176.7t

P ) =

0.75 x 0.7 x 336.6
Ry

sustituyendo en la.ec 2.15

-1 -1
1 1 1 1 1 1 ' g .
= - — = - = .14 < .
P =57 *E 5 63.62 * 176.7 ~ 308.4 53.14 £ < P,
Rx Ry R0
PR/PRO> 0.1 luego, la ec 2.15 es aplicable. '
Tanteo 2. Supdngase p = 0.025; As = 0.025 x 2475 = 61.88 cm2
pRO = 0,77336.6 + 61.88 x 4.2) = 417.5 ¢
q = 0.025 x 30.88 = 0,772
ex/hx = 0.75 —— K = 0.46
PRx = D.46 x 0.7 x 336.6 = 108.4 t .
‘
i
ey/h = 0.24 — K= 1.01
= 0.7 x 1.01 x 336.6 = 238.0 t
Ry
1 1 1\
Pr = (108.4 *2380 T 7317.5 ) = 90.65t > P =88.34 ¢
2
Se acepta p = 0.025, As = 61.88 cm

Revisidn con la flexocompresidn principal en la direccién ¥

P

83.95 + 0.3x2.31 + 7.61

219
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EJEMPLO 10
h 10/12 h
Momento amplificado de disefio, en la direccidn X:

Mcx =1.0x 1.89 + 1.180 (0.3x23.18 +1.63 ) =12.02¢t, pPero no menor

que Pu emin
P e ., = 92.26 x 0.0225 = 2.08 tem

U xmin

M = 12.01 t-m
-c
Momento amplificado de disefio, en la direccidn Y:
Mcy =1.0x 2.31 + 1,116 (0.3x2.55 + 19.59) = 25.03 t-m, perc no menor

gque P e .

u min

P e ., = 92,26 x 0.0275 = 2.54 t-m
ymin

M = 25.03 t-m
Y

En resumen, la columna se revisard c¢on los datos siguientes: 1

P, = 92.26T: e =12.02/92.26 = 0.130 m; e = 25.03/92.26 = 0.271 m
= 0.025; q= 0.772; = a17.
P 0.0 q 0.772 PRO 417.5 t
ex/hy = 13/45 = 0.29 _— K=0.9
= 0.7 x 0.91 6 = 214.
P X 0.91 x 336.6 = 214.4 t
e /h = 27.1/55 = 0.49 — = K= 0.65
vy
P = 0.7x0.65x336.6 = 153.2 t
Ry
1 1 1 -1
= | ——— - = . > = .
"R (214.4 * 153,32 T q17.5 ) 113.7¢ > B = 92.26 ¢

- 2
por tanto, es suficiente la cuantia p = 0.025 {Ag = 61.88 cm )
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EJEMPLO 10

T T T T T T ' ' h 11/12

COMENTARIOQS

Se trata de un edificio situade en la zona I, disenado con un factor de
comportamiento sismico, ¢, igual a 2. Se supone gue en el disefio de las

columnas no rige la condicidn carga muerta mids carga viva mixima.

Los nfimeros en &valos son valores de las rigideces relativas, I/L. Jun-
to a cada columna {(en la elevacidén y en la planta) se anota su carga de

servicio, P, bajo carga muerta mids carga viva instantinea.

Son las fuerzas y momentos obtenidos del an&lisis, 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, segin
el inciso 8.8 de las Normas Técnicas Complementarias para Disefo por
Sismo. Por ejemplo, el momento en la direccidén X (1.48 t-m) causado
por el combonente Y del sismo se debe a la torsidén de entrepiso. Al di-
mensionar se debe tomaf el sentido mds desfavorable del sismo en cada

direccidn.

Los desplazamientos debidos al sismo ya estidn multiplicados por Q, de

acuerdo con el articulo 207 del Reglamento.

Las columnas no tienen restriccidén lateral, por no haber muros de sufi-

ciente rigidez que la suministren (véase 1.3.2a).

En este edificio se limitd el desplazamiento de entrepisc 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-i 0.15,
va gue 0.08 V/wu = 0.012 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/wu = 86.04/1065 = 0.081 <

0.15, por lo que procede aplicar el criterio mencionado.

La cantidad R es la rigidez elistica de entrepisc. El desplazamiento
de entrepiso causado por la fuerza cortante de 86.04 t es igual a 8.70/9Q.

puesto que,_segﬁn el comentario 4, el wvalor 8.70 .em ya incluye a Q.
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EJEMPLO 10
h 12/12

10.

11.

12.

13.

Para valuar los efectos de esbeltez en la direccidn Y se aplican los

mismos procedimientos que en la direccidn X.

La columna se dimensionard por flexocompresidn biaxial; primero se
aplicard la flexocompresidn principal en la direccidn X, y después
se revisard aplicdndola en la direccidn Y. Los efectos del sismo
en dos direcciones ortogonales y de la gravedad se combinarin de
acuerdo con el inciso 8.8 de las Normas T.C. para Disefio por Sismo.
Esta combinacifn es la suma vectorial de las acciones mencionadas;
én el ejemplo, la combinacidn se realiza sumando los componentes

en X y en Y de los vectores que representan a los efectos de la
grévedad y a8 los efectos de un componente del movimiento del terre-

no y del 30% de los efectos del otro componente.

Se toma ‘la excentricidad minima prescrita en 2.1.3 a), pero sélo
con la carga vertical que resulta de la condicidn CM + CVinst
La ec 1.6, que suministra el valor del factor de amplificacidn Fas' /
supone sélo traslacidn de los niveles. En interés de la sencillez
del cdlculo, se aplica también a los momentos gue provienen de la

torsidén de entrepiso, como el momente de 1,622 t-m.

Ahora, la excentricidad minima se aplica a la fuerza axial de di-

seno, 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 compresidn (in-
ciso 1.6 de las Normas). Por haber adoptado Q@ = 2 en el ejemplo,
se considera que la columna no tiene su nicleo 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 falia que tendria la columna si sSlo 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 Fp = 0.8.
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COMPORTAMIENTO ELASTICO
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VIGA DE CONCRETO SIMPLE

71

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
HOMOGENEOQ,




2.- MODBS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL

Gneu inclinada formads
subltamenie en una sols

iy }// >,

a) Falla en tensién diagonal

Griews inclinada formadia :

gradualments en varias

stopas de cargl : |
———}

ﬁ} f/.\J

stapes de carge

Fl N =

c) Falls ¢en sdherencia por conanmz

. b) Falla #n ccrnpre-s i&n por cortane :
Griews indinads lomnada
- _grechaiments en varias i




EFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL.

; .
A) REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES
PARA FLEXION, |

B) AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO,

C) REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE.

- MIEMBROS CON REFUERZO. TRANSVERSAL..

A) ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL, EL COMPORTAMIEN

TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL., '

B) 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 A 4200 Ke/cmZ.

C) SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS., EL CON
- FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD  DEL
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO.



“ 4,~  CALCULO DE LA RESISTENCIA.

A} CONTRIBUCION DEL CONCRETO (vc),

SE CONSIDERA QUE LA FUERZA CORTANTE QUE RESISTE -
EL CONCRETO ES IGUAL A LA‘CARGA DE AGRIETAMIENTO-
INCLINADO; Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN
TENSION DEL CONCRETO, QUE A SU VEZ ES PROPORCIO
NAL A LA RAIZ.CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN COM

PRESION,

POR TANTO: -
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5~ REGLAMENTO  D.F. 1987,
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE

VR 2 V¢ + Vs
VR = Wy

5.1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu.

A) FACTORES DE CARGA

vu = F.C. V
Vu = 1.4 (VcM + Vcv)

Vu = 1.5 (VcM + Vcv) —= GRUPO A
Vu = 1.1 (VecM + vVev + Vea)

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA.

DETEAMINECION O Y wmAax.

T

Vatax., Vit ppay = Fe Vmax.

|

SOLO 51 LRS CARGRE COMPAVEN LIAESCTIMENTE
A LA VIGH ' ?
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5.2

DETERMINACION DE Vc,

A} SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA

B)

o h/b ) 6
si Vc
h%70 cm

DOMINA LA FLEXION SI L/Ah > 5,

EN ESTE CASO:

Fgr (0.2 + 30 p) | f*c bd
Vc = VCR
Fr (0.5} o f*¢ bd
DONDE: p = As
bd
y Fr =

0.8 (ot 2)
0.6 (Q>2)

RELACION PERALTE /ANCHO.

h/bl s

si ::> Ve = VCR
hé& 70 em

si h/b) 6 Ve = 0.7 VCR

Si h % 70 cm Ve = 0.7 VCR

0.49 VCR

24

VIGAS EN QUE PRE

(si plZ 0.01)

(si p > 0.01)



C)

D)

B

CONSIDERACION DE LA RELACION M/V

Si L/h < 4

Ve = (3.5-2.5 M) V(R
vd

PERO NO MAYOR QUE 1.5 FRbd—J fxc

INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

- -
P ,<§Q.¢7A5; f;;:, ,ﬁi/ fd
= -—L
_ o |
N y
lV&:=6L7’%9€

TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL

ZO- 5;% | - I o

e ]
/2

Ye=0.7 V£



F) CORTANTE Y CARGA AXIAL

Ve = K VCR
DONDE
K=1+ 06.007 (Pu) COMPRESION
Ac
K=1-0.03 (Pu) TENSION
Ac '

G) ELEMENTOS ANCHOS

LOSAS, ZAPATAS Y MURQS

b 2 44

S :> _ Vc = 0.5 FRbd fxc
mo¢ o2 INDEPENDI.ENTEMENTE DE P
vd

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA
DE LAS DOS CONDICIONES.

Vc_= VCR

/3



5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL
-5i Vu > Ve
A) ESTRIBOS VERTICALES

Vs = Fr Av fy 4
S

Vu - V¢ 3.5b

B) ESTRIBOS INCLINADOGS

S = Fp Av fyd (senk+ cosd ) & Fg Av fy
Vu-Vc 3.5 b

C) VALOR MAXIMO DE Vu,
Vu L2 FRbd.)f*c
D) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu,

Si Vu) Vc PERO < 1.5 FRbd}f*c

SEP,,, = 0.54d '
Si Vu 1.5 Fgbd 1] f*c  PERO (2 FRbd.!f*c
SEPyax = 0.25d

1y



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

[42]
il

0.25d4 Si (Q@> 2)

s =0.54d Si (Q £ 2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

- fy L 4200 Kg/cm2
- @ min = 6.3 mm (1/4" o #2)

- ANCLADOS 10 § DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL.

%/0#’
] q

/35°

-ESTRIBOS INCLINADOS o 2  45°

BARRAS INCLINADAS & =  30°

’5



Ejemplo de disefio de cortante en elementos sometidos a cortante y a
flexién.

L
¥
)

qm L

En la figura se muestra una viga T 51mp1emente apoyada conh una
carga filtima, w,, = 6.7 ton/m., incluidas carga viva y carga muerta.
La carga es uni?ormemente repartida. Las propiedades de la seccién,
son:

b=35cm; d= 50 cm

Para un momento flexionante en el c. del claro,

wy, 12 6.7(9)2
Mu = ==—== = eccece--- = §7,.84 ton.m
8 8

El refuerzo por flexién consiste de 6 varillas del #9, que
representan 47.5 cm2. El ©porcentaje de refuerzo p=As/bd =
47.5/35(50) = 0.0271. .

Se trata de determinar la cantidad de refuerzo para cortante,
suponiendo que f’_, =200 kg/cm2 y fy = 2,800 kg/cm2. Empléese el
Reglamento de Construcciones para el D.F. y la seccidn 2.15 de 1as
Normas Técnicas Complementarias para Concreto.

S8olucidn.
1. Determinar las fuerzas cortantes factorizadas en cada apoyo.

Vu

@ distancia d del apoyo = 30.15 - 4.5(0.5) = 27.90 ton

= 67(4.5) = 30.15 ton

2. Determinar la resistencia al cortante que prporciona el
concreto.

*

o = 0.8£/_ = 0.8(200) = 160 kg/cm2  Ec. (1.7)

f
VE*c = 12.65 kg/cm2
De la seccidn 2.15 de las N.T.C.:

para p < 0.01; V., = F,. bd(0. 2J;‘30p) Ec. (2.17)
para p 2 0.01; V. = o'5 F. bdJf Ec. (2.18)
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- Puesto que el porcentaje p = 2.7% > 1%, rige la expresién
(2.18).

- Ya que L/h > 4, no es aplicable el factor (3.5 - 2.5M/Vd)
;2 Como la viga es de forma en T, al término b’d se le adiciona
’ y se tendra: |
b’d + t2 = 35(50) + 102 = 1,750 + 100 = 1,850
Resolviendo (2.18), la capacidad al cortante del concreto

V.. = 0.5(0.8)1850(12.65) = 9,361 kg = 9.36 ton

cr

3) Determinese la distancia X_. desde el apoyo, mds allad de la cual
el concreto puede soportar el cortante total.

Por comparacién de tridngulos semejantes:

_3&1- _ Ej}
Yu T Ver Vu
L/2
Por tanto : X, = (V, - Vo) --—==--
Vu !
(30.15 - 9.36) !
X¢ = 4.50 ==—————m=—————- = 3.10 m.

4. Determinar la distancia ¥ desde el apoyo hasta donde es preciso
proporcionar refuerzo minimo por cortante. Es decir, desde donde Vu
< Ver. Puesto que las NTC requieren que el refuezo minime por
cortante se lleve hasta L/4 y 3.10 es > L/4, no es necesario el
refuerzo minimo m4s alli de 3.10 m, segln las NTC.

5. Determinacidén de las condiciones de los estribos cerrados.

F £, d
S(requerida) = ELEEL-AL--- Ec. {2.21)
Vu = Ver
Suponiendo estribos del #4, con A, = 2.54 cm2., subétituyendo

valores, se tiene:

0.8(2.54)4.2(50)

/R



Verjificar si:

S S = 69.7 cm >> 23 cm’
3.5(35)

NO RIGE la separacién del refuerzo minimo.
Verificar si:
*
Vo ¢1.5 Fyp bd /f c Secc. 2.1.5b
= 1.5(0.8)35(50) (12.65) = 26,565 kg < V,, = 27.90 ton

26.56 4 27.90, Por consiguiente, la separacié4n maxima de
estribos debe ser d/4 = 50/4 = 12.5 cn.

Por lo tanto hay que colocar estribos del #4 con 2 ramas a @
12.5 cn. P

Verificar si :

*
Vu > 2 Fr bd Jf c Secc. 2.1.5b

= 26.56 (2/1.5) = 35.42 >27.90 ton i
Y por cdnsiguiente, es adecuada la seccién sumministrada de b= 35
cm.; d = 50 cm.

6. Determinar el punto apartir del cual, 1la separac?!ién de 1los /}”
estribos puede ser s = d/2. !

Puede tenerse una separacidén 4/2 = 25 cm, partir de un cortante Vu
25 56 ton.

25.65
X =4.50 - -=—=- (4.50) = 0.67 m. a partir del pafio del apoyo.
30.15 :

Enseguida se muestra un croquis con la disposicién definitiva de
los estribos.

s
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E Victor M.Pavon R., Ingeniel;o Consultor

PROYECTO: | HOJA No. DE

ETAPA: .
CALCULISTA: REVISO: FECHA:

Z F;,-:-

I — AT -+ T'-c_ cCosn -+ A\V‘-Fs Cog X, =0 o,V

AT = 7 cos £+ Ay fo cosox g (4)

E F:’F:O
- T: Stﬂf + A F.S 5tno< e

A {s senm € ().. . .
g o -
| pee 0T < &M Vo3 0 oy que M= V0

d d '
e ) Se ‘bransfarma en
Y_‘_§_ — A, F Sen o c,sf, + Ay Fs Cos & I
d Btn? _
- A fs (é.f_"_.“ + s n)
| A . -Lanf

S'. tas ﬁr:ﬁs{:s S6 —Preser{?n o 45°% - fan 4% ° ~ d
£5s condtclones u’l_tfrn'-"s __F - )(
‘l ".sz? n ‘s = 7

Y5+ 5 - Ay.{,’ (Scnd. + tos u&)
d

o V$ = A! {1 d (Sta o + C"-‘-‘-) Pere vanfly jachazddas

-

VS.' = A ‘F\‘ d Pz v2f'I“1.l V(r-{.g_;lss (esirda;) G
3 L>s gu¢ A= qo0°

De as‘w: P2l 1= es.Prc.s?o’n
Vi€ VR = Ver+ Vs

2°?
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A2 T  ZFio V4 g (6X) - (VHEV) =0

- AV + q (‘SX\ To

- SN I ETYCU Cav
ARV
M I ; '

V+AAV el Bl AX o
e B dv - g
{._AY_,_ . ' dx
I . B ZHA zo -
| ' | - MA (M ram) + 9 (AX) Ty (v &ec

| "?‘ V AX L 2o
A +ch\N v xHNg\xf

AM +Vﬁ\( o

VAN |
b X

an '-!. lti-.l: §X—>°
dH _ _ v

dx

2
d M

J — =
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7.5.4 Ejemplo 7.1: Diseiio del Refuerzo en el Alma para la Tdrsién y el
Cortante Combinados en una secciénenT

Una viga de seccién en T tiene las dimensiones geémétricas que se muestran
en la Fig. 7.16. En la seccidn critica actua una fuerza cortante externa
factorizada, que tiene un valor de V|, = 6'800 kg. Esta sujeta a los

siguientes momentos de torsion:
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio Tu= 570'0(_)0

kg.cm;
{b) de compatibilidad factorizado, Tu=86'200 kg.cm; vy
(c) de compatibilidad factorizado, Tu = 345'000 kg.cm.

Dados:
Refuerzo para flexion As = 22.1 cm?2
fe =280 kglcmz, concreto de peso normal

fy = 4,200 kglcm?
Disefio del refuerzo en el alma necesario para esta seccion.

Solucion

{a) Torsidn de equilibrio:

. Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado el momento torsional de equilibrio = 570'000 kg-cm. La totalidad del

momento de torsidén debe tomarse en cuenta para el disefic. De la Fig.
7.16:

I x2y = 352 x 65 + 2(102 x 30) = 85'625 cm®>

$(0.13 ¢ Ix%y) =
= 0.85(0.13)\/280 ( 85'625) = 158'332 kg-cm < Tu

Por consiguiente, se deben colocar estribos
Disefio de estribos cerrados para torsién. (Paso 2)

T, 570'000
TR == e = 670'588 kg-cm
6 085

22



0.21./f'c Ix2y
AJ1 + (0.8 Vy/CtTy)?2

Te

Supéngase un recubrimiento efectivode 50cm,y d=65-5=60cm

by,d 35 x 60
Ct = T2y - 85'625 _ 0-024°

0.21+/280(85'625)
0.4(6'800)
1 + |9.70245(570'000)
Suponga también, que tanto T como V¢ son constantes para todos los
propositos practicos, al centro de la viga

Te = = 295'334 kg-cm

Ts=Tn - T =670'588 - 295'334 = 375'254 kg-cm
Supoéngase un recubrimiento libre de 1.9 cm (3/4") y estribos cerrados del #3.

xq =35-2(1.9+0.48) =30.24 cm
yq =65-2(1.9+0.48) =60.24 cm

aq = 0.66 +0.33(30.24/60.24) = 0.83 < 1.5
Emplée a4 =0.83
Ay Ts 375'254

-— = = = 0.059 cm2/cm/1 rama
5 fy a{X1Y1 4'200(0.83)30.24(60.24)

Disefio de los estribos para cortante (paso 3)

0.54Jf"'c byd 0.5~/280(35) 60

v = o =
< -\/1 + [2.5C¢(Ty/Vy) 12 N1 + [2.5(0.0245)570'000/6'800]2

= 3'359 kg

23



6'800
Vg=Vp - Vg = e - 3359 = 4'641kg

0.85

A, Vg 4641

— = = = 0.018 cmzlcmldos ramas
S fyd 4'200(60)

Estribos cerrados para torsién y cortante combinados (Paso 4)

Avt 2At Av

= e+ o = 2(0.050) + 0.018 = 0.136 cm2/cm/ 2 ramas
s S s .

Pruébese con estribos cerrados del No. 3 (9.5 mm de diametro). El area para las
dos ramas = 1.42 cmZ.

area de la secidn transversal del estribo 1.42
s. = - -

At/s requerida 0.136

10.5cm

X1+ Y1 30.24 +60.24
separacion maxima permisible, Spax = = =
4 4

= 226cm > 10.5¢cm

Utilice estribos cerrados del #3 @ 10.5cmc. a c.

3.5b,s 3.5(35)10.5
Area minima de estribos requerida = A, + 2A; = = =

fy 4'200

= 0.31 c:m2 < 1.42 cm2

Area proporcionada = 1.42 > 0.31 cm2_
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Disefio del acero longitudinal para torsion (Paso 5)

A¢=2At - = 2(0.059)(30.24 + 60.24) = 10.68 cm?
S R
También:
28 s Ty X1 + vy

(O substituyendo 3.5 If,, por 2A, aquella que controle):
y t

3.5b,s |
e = 0.31cm2 < 2A; = 2(0.059)1068 = 1.26 cm?
fy '
Use 2A; = 1.26 cm2. Por consiguiente:
_ [28(35)10.5 570'000 30.24 + 60.24
A= |7 av200 . 6'800 1.6 [ 10.5 ]
570'000 + 375.0345)

= 7.32cm? < 10.68 cm?
Por lo tanto, coldquese A = 10.68 cm?
Distribucidn de las varillas longitudinales de torsién

El area del refuerzo longitudinal a distribuir es 10.68 cm?, Supoéngase que % A,

se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto en las esquinas inferiores,
adicional a las varillas para flexion. Ei area requerida en cada esquina es =

10.68/4 = 2.67 cm2. El 4rea requerida en cada costado vertical es también ¥ A,

=2.67 cm2, a una separacién no mayor de 30 cm. ¢ a ¢. Coloquense 2 varillas
del No. 4 en cada zona.
A

Al centro del claro Ag = — +Ag = 2.67 +22.1 = 24.77 cm?
4
Coldquense S vars. del #8 en la zona de tensidn; Ag = 256.35 cm?
La figura muestra la geometria de la seccion transversal.
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Solucién
(b) Torsion de compatibilidad:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

'Dado T,, = 86'200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso (a), se
tiene:

# (0.13 -\ff‘c T x2y) = 0.85(0.13) \[280(85'625) = 158'322 kg-cm
> T, =86'200 kg-cm
Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsion.
Solucién
(c) Torsién de compatibilidad:

Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado que T, = 345'000 kg-cm es mayor que ¢(0.13 f Exzy), se deben
suministrar estribos. Puesto que esta es una torsion de compatibilidad, la
seccion se puede disefiar para un momento torsionante de ¢( f'- Ex2y13) sila
torsién exterior excede este valor.

¢(f L x2yl3)= 0.85(\/280)85,625!3 = 405,954 > 345,000 kg-cm
Por consiguiente, la seccion se disefiara para T,, = 345,000 kg-cm

Disefio de los estribos cerrados para torsion (Paso 2)

Utilizando la Ec. 7.26b,

.21~/280(85'625)
Te = Q- 2Nl (8 5 - 286'420 kg-cm

- 0.4(6'800)
1 + |0.0245(3457000)

Tg =Tp, - T, = 345'000/0.85 - 286'420 = 119'463 kg-cm
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B il el N ivtiin 5t

Ay Ts 119'463

— = = = 0.0188 cm2/cm/1 rama
[ fy a{X1Y1 4'200(0.83)30.24(60.24)

Disefio de los estribos para cortante (Paso 3)

0.5+[f'c byd 0.5+/280 35(60)

c - \/1 + (2.5C¢Tu/Vy)2 B AJ1 + [2.5(0.0245) (345'000/6'800) ]2

v

= 51382 kg
Vs = Vp - Vo = 6'800/0.85 - 5382 = 2618 kg

A, Vs 2618

— = = = 0.0104 cm2/cm/2 ramas

s fyd 4'200(60)

Estribos cerrrados combinados para torsion y cortante (Paso 4)

A 2Ar A,

= + - = 2(0.0188) + 0.0104 = 0.048 cm2/cm/2 ramas !
S s S

Coloque estribos del #3 con un dreade 2 x 0.71 = 1.42 cm?2 (9.5 mm. de
didmetro), y se tiene:

area del estribo AS

s = = 1.42/0.048 = 29.6 cm
area requerida Ay/s

separacién maxima permisible sq,, = (X4 +yq)/4 = (30.24 + 60.24)/4= 226
cm < 29.6cm '

Por consiguiente; suministre estribos cerrados del #3 @ 22.5cm c. ac.
area minima de estribos requerida = 3.5(35)22.5/4'200 = 0.66 cm?

area suministrada = 1.42 > 0.66 cm2

2~



Disefio del refuerzo longitudinal para torsion (Paso 5)

X1+ Y1
A, = 2Ay ——— = 2(0.0188) (30.24 + 60.24) = 3.40 cm?
J S

3.5b,s  3.5(35)22.5

= - = 0.66 < 2A;s = 2(0.0188)22.5= 0.85 cm?
4,200

fy

Por consiguiente:

_ (28(35)22.5 345'000 o gs][30:24 + 60.24
B = 47200  _ - 57800 . 22.5
45'000 + 375 0245)

= 13.23 cm? > 3.40 cm2
En consecuencia: Ay que se debe suministrar es igual a 13.23 cmZ,

Distribucion de las varillas longitudinales. Considérese el mismo criterio que se
siguio en (a).

¢



TORSION, EJEMPLO. FIG. 7.16
b=152¢ch N
1
= = i
|-- 3h_F - --— BhF=30cm65 o
I by=35 -|
— b
‘h'-'b.t . _ , i
mcn 3— —L ] [
&0 .
6Scm e #4 INCISQ  A)
p [
NO > SOCMT e #B '
{
— nhans E#3€e105
st
‘-— 35 —e
I _____ : .
= ————1
10cn J_ —L .
60 | S 4 %3 INCISO  C)
NO > 30cm——1— s %9
LI Et3e2as
s3

e D5 i

27



luuﬂ'

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

Palacio de Mineria

DISERO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO

TORSION Lot
= . -
4 i .
T . "
g I
M. EN I.
]

Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 México, D.F.

VICTOR M. PAVON R.

tel.:

521-40-20 Apdo. Postal M-2285



£1 material que contiene esta seccidn
fue traducido y adaptado del capitulo

7, Torsidn, de “Reinforced Concrete".

Edward G. Nawy. Prentice Hall, Inc.,
1985, Pags. 195-226.



=av - f4n

TORSION
7.1 INTRODUCCION

En las construcclones monoliticas de concreto, la torsidn ocurre
principalmente cuando la carga acta a cierta distancia del eje
longitudinal del elemento estructural. Una viga en el extremo de un
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo
lado, una marquesina, o una cubierta para parada de autobuses que
se proyecta de una viga monolitica apoyada en columnas, vigas
periféricas que circundan la abertura en un piso, o una escalera
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a
momentos de torsién. Ocasionalmente, estos momentos provocan
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad
admisibles, a menos gque se dote de un refuerzoc especial para
torsién. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en
la falla de una viga sujeta a torsidén. Muestran el plano curvilineo
de torsién provocade por los momentos torsionantes impuestos. En
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan
severa la magnitud del dafio debida a la torsidén como se aprecia en
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribucién de esfuerzos en
la estructura. Sin embargo, deberd siempre evitarse la pérdida de
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un disefic
apropiado del refuerzo necesario para torsién.

La introduccidn al tema de la distribucién de los esfuerzos de
torsién debe iniciarse con el comportamiento eldstico bdsico de las
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares.
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsidén son
componentes de rectingulos. Estas son normalmente, secciones con
patines, tales come las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones
circulares rara vez se consideran en la construccidén normal de
concreto, un comentario Dbreve respecto de estas secciones
circulares constituye una buena introduccién al comportamiento
torsicnal de otros tipos de secciones. )

En las secciones circulares, al nivel elastico, el esfuerzo
cortante es igqual a 1la deformacién unitaria de cortante
multiplicada por el médulc de cortante. Igual que en el caso de la
flexién, el esfuerzo es proporcional a su distancia al eje neutro
(esto es: el centro de la seccidn circular) y es maximo  en las
fibras extremas. Si r es el radio del elemento, J =ar~ /2, su
momento polar de inercia, y V., el esfuerzo cortante eléastico
debido a un momento de torsién elgético Te:

Yee T TTI7T (a)
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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 permanecen
rectos (estoc es: sin alabearse) y giran el mismo &ngulo respecto al
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento
plastico, el esfuerzo en el anillo plastico exterior se conserva
constante, en tanto que el esfuerzo en el nicleo interior permanece
eldstico, como se muestra en la Fig. 7.1. Cuando toda la seccién
transversal se plastifica, b = 0 y el esfuerzo cortante )

3 T.r
P
v R e : . b)
tf (
4 J

donde v es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de
torsioén , donde el indice f denota falla.

En 1%5 secciones rectangulares, el problema de la torsidén es
considerablemente mds complicado. Las seccicnes planas originales
experimentan un alabeoc debido al momento torsionante aplicado. Este
momento produce esfuerzos cortantes axiales asi como
circunferenciales, con valor cero en las esquinas de la seccidén y
el centroide del rectédngulo, y valores mé&ximos en la periferia al
centro de los lados, como se aprecia en la Fig. 7.2. El esfuerzo
cortante torsional mé&ximo ocurrird en los puntos medios A y B de la
mayor dimensién de la seccidn transversal. Estas complicaciocones,
ademas del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son
ni homogéneas ni isétropas, hacen dificil desarrollar formulagiones
matemdticas exactas basadas en medelos fisicos tales como las
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares.

Por mids de 60 afios, el andlisis torsional de los elementos de
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clisica de la
elasticidad desarrollada a través de formulacicnes matemdticas
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana (St.
Venant), o (2) la teoria de la plasticidad representada por 1la
analogia con el montdn de arena (Nadai). Ambas teorias fueron
esencialmente aplicadas al estado de torsién pura. Pero se
descubrid experimentalmente que la teoria plistica no es
enteramente satisfactoria para la prediccidn precisa del estado de
esfuerzos del concreto en torsién pura. Se encontrd que el
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el enfoque
plastico. Consecuentemente, casi todos los desarrollos de la
torsién aplicados al concreto y el concreto reforzado han tenido
lugar en esta Gltima direccién.

ia



7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE
7.2.1 Torsidn en los Materiales ElAsticos

En 1853 St. Venant presentdé su solucidén al problema torsional
‘elastico con alabeo debideo a la torsidén pura que se desarrolla en
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostré . el
significado fisico de las formulaciones matemdticas mediante su
modelo de la analogia con la membrana. El1 modelo establece
relaciones particulares entre la superficie deformada de la
membrana 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 gque la ecuacién gque determina la distribucién de
esfuerzos en la seccidén 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 cualgquiera de 1la
membrana deformada proporciona la direccién del esfuerzo cortante
en la correspondiente seccién transversal de la membrana real
sujeta a torsién; (2) la 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 proporcional al doble
del volumen bajo la membrana deformada.

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b que el esfuerzo cortante
torsional es inversamente proporciocnal a la distancia entre las
lineas de contorno. Mientras mas préximas entre si se encuentren
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusidén antes
expresada que el esfuerzo maximo de torsidén ocurre al centro del
lado mayor del rectanguloc. De 1la analogia con la membrana, el
esfuerzo maximo tiene gque ser proporcional a la. pendiente mas
pronunciada de las tangentes en los puntes A y B.

Si ¢ = desplazamiento maximo de la membrana a partir de la
tangente en el punto A, entonces de los principios basicos de 1la
mecanica de la teoria de St. Venant,

5 = b2GH | (7.1a)

donde G es el modulo de cortante y 9 es el ingulo de torsion. Pero
Ve (max) ©S proporcional -a la pendiente de la tangente; por tanto:

Ve (max) = X1bG 8 (7.1b)

-
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donde las Kk son constantes., El correspondiente momento torsicnante
T, es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o

T« 2(2/35bh) =k; bh

T, = K;b°hG . | (7.1¢)

De las Ecs. 7.1b y 7.1c,

Vt(max)= ———— O e ———— (7-1d)

El denominador kb3h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de
inercia J de la seccién. La comparacién de la Ec. 7.1d con la Ec.
(a) para la seccisn circular muestra la similitud de las dos
expresiones, excepto que el factor k de la ecuacien para la seccifin
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al
alabeo. La ecuacijdn 7.1d puede simplificarse m/s aun para quedar

Ve(max) T To037 (7.2)

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los

planos dentro de la seccidn, tal como un rectingulo concéntrico de

dimensiones x y y, donde x es el lado mds corto, de tal manera que:
: e 4
Ve(max) T 7737 (7.3)

Al usar el enfoque de la analogia con la membrana, es importante
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a
otro a lo largo del mismo eje como AB en la Fig. 7.3, a causa de la
pendiente cambiante de la membrana andloga, tornando largos los
cdlculos para el esfuerzo cortante torsional.

7.2.2 Torsion en los Materiales Plasticos

Como se ha indicadeo antes, la analogia plastica del montén de arena
proporciona una mejor representacién del comportamiento de 1los
elementos fragiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsién
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del
veolumen bajo el montén y el esfuerzo cortante torsional maximo es
proporcional a la pendiente del montén de arena. La figura 7.4 es
una ilustracién bi y tridimensional del montén de arena. El momento
torsionante T, en la Fig. 7.4d es proporcional al doble del volumen
del montén rgctangular gue se muestra en las partes (b) y (c).
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montén
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es
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constante en el enfoque de la analogia con el montén de arena, ci
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con la
membrana. Esta caracteristica del monton de arena simplifica las
soluciones con51derablemente.

7.2.3. La Analogia del Montén de Arena Aplicada a las Vigas
en L

La mayoria de 1los elementos de concreto sujetos a torsién son
secciones con patines, més 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 enfoque del montén de arena pléstico
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzos
cortantes a los que estid sujeta.

El montén de arena se reparte en tres voldimenes:

V, = La piréamide que represegta una forma cuadrada de
la seccién transversal = ylb w/3

La porcidén en pabellén del alma que representa
una forma rectangular de la seccibén transversal

= yyby(h - by)/2

Vs = El pabellén que representa el patin de la viga,
transfiriendo la parte PDI a NQM = y,h¢(b-b,}/2

vy

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de .los
montones arena; por consiguiente:

Tp =2 [ """" + mmom——mom- foommmmm e (7.4)

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a 1la
pendiente de los montones de arena; por lo tanto:

Veby
y; = —=-- (7.5a)
2
v.h
tHf
y, = -=-= _ (7.5b)
2

Substituyendo y, y y, de las Ecs. 7.5a y 7. 5b, en la Ec. 7.4, se
obtiene:

---------------- B e (7.6)
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51 tanto 51 numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen
por (b h)“ y se arreglan los términos, se obtiene:

T h (byh) 2 |
vt(max) e g (7.7a)

si se supone que Cy es el denominador en la Ec. 7.7a y
Jg = Ct(bwh) , Ec 7.7a se convierte en

Ve(max) = "L (7.7b)

donde J; es el momento polar de inercia egquivalente y una funcién
de la forma de la seccidn transversal de la viga. Nétese que la Ec.
7.7b es similar en forma a la Ec. 7.1d de la analogia con 1la
membrana, excepto por los valores diferentes de los denominadores J
Yy Jg La ecuacién puede de esa forma aplicarse a secciones
rectangulares haciendo que heg = 0. )
También debe reconocerse que el concreto no es un material
perfectamente plastico; por consiguiente, la resistencia real a la
torsidén de la seccidn de concreto simple tiene un valor que yace
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montén
de arena. '
La ecuacién 7.7b puede establecerse de nuevo de51gnando T, =

T. como la resistencia nominal a la torsidén del concreto simpl g Y-
Vi (max) = Vec! empleando la terminologia del ACI, de tal manera, que
— 2
To = kyb®hve, (7.8a)
Te = kzxzyvtc {(7.8b)

donde x es la menor dimensidén 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 1nvest1gac1on de la teoria de la flexidn oblicua del ’
concreto simple. También se establecié que 1.59Vf’_ se puede
considerar como el valor limite de la resistencia a la tor516n pura
de un miembro sin refuerzo a la torsién. Utilizando un factor de
reduccién de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, vi.
= 0.644?7;, e 1lntroduciendo k2 = 1/3 en la Ec. 7.8, resulta

T, = 0.2WE7, x%y (7.9)
donde x es el lado mds corto de la seccidn rectangular. El1 alto
factor de reduccidén de 2.5 tiene por objeto compensar algin efecto
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente.

Si la seccidn transversal es en T o en L, el &rea se puede
descomponer en rectangulos, como en la Fig.7.6, tal que

T, = 0.21JF" Zx%y _ (7.9b)

c



7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsién sin estar
acompanada por la flexién y el cortante. Los parrafos precedentes
deberan proporcionar un antecedente suficiente de la con=ribucién
del concreto simple en la seccién, en lo que concierre a gque
resistan parte de los esfuerzos combinados gque resultan de las
fuerzas; de torsién, axiales, de cortante, o de flexidn. La
capacidad del concreto simple para resistir la torsidén cuando esti
combinada con otras cargas podria, en muchos casos, ser nener a
cuando resiste sélo, los mismos momentos factorizados de torsiér
externa. :

La inclusién de refuerzo longitudinal y transversal para
resistir parte de los momentos torsionantes, introduce un nueve
elemento en el conjunto de fuerzas y momentos gue actdan en la
seccidén. Si

Tp, = la resistencia torsional nominal total regquerida
de la seccidén incluyendo el refuer:zo

To = la resistencia torsional nominal del concreto
simple
T, = la resistencia torsional del refuerzo
Entonces: ‘
] T, = Tc + Tg (7.10a)
Ts = Tn - Tc (7.10Db)

Con objeto de estudiar 1la contribucién de las varillas
longitudinales de acero de tal manera gue Tsfpueda evaluarse, se
tiene gque analizar el sistema de fuerzas gque actdan en las
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en el
estado limite de falla. B&sicamente, en la actualidad hay dos
caminos aceptables: -

1. La teoria de la flexidén oblicua, que se basa en el enfogque de
la deformacidén plana para las secciones planas sujetas a flexidn y
torsién.

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensién comc
teoria del campo de la compresidén. Se aplica a los estribos para
torsidén, una analogia con la armadura modificada comparable a la
utilizada en el disefio de los estribos para cortante.
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7.3.1 La Teoria de la Flexidén oOblicua

Esta teoria considera en detalle el desempefic de deformaciér
interno de la serie de superficies transversalmente alabeadas a lc
largo de 1la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, =2a tenide
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, Mattock,
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este campo. T.T.C.
Hsu hizo una contribucidén experimental importante para el
desarrollo de la teoria de la flexién oblicua tal como se encuentra
en la actualidad.

En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrcllo de la
teoria de la torsién aplicada a las estructuras de concreto y de
cémo la tscoria de la flexién oblicua formé 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 sdlo el siguiente breve comentario.

La superficie de falla de la seccién transversal nor—al de una
viga sujeta al momento flexionante , bermanece plana después de
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7.7a. Si el rwcmento de
torsién T, Sse aplica también, excediendo 1la capacidad de 1la
seccién, se desarrollan grietas en los tres lados de 132 seccién
transversal de la viga y esfuerzos de compresién en porciones del
cuarto lade a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsional
al estado limite en la falla, resulta una superficie cblicua de
falla, debida a la combinacién de los momentos; el torsicnante Ty =
el flexionante . El eje neutro de la superficie oblicua y el ére=
sombreada en la Fig. 7.7b que denota la zona de comprasién, ne
continuaran rectos, sino que subtienden un &ngulo & varlazle ¢on e’
plano original de 1a seccién transversal.

Antes del agrietamiento, ni las varillas longltudlna_es ni leos
estribos cerrados dan una contribucidn apreciable a la rigidez
torsionante de la seccidén. 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 subrayarse qua
sdlo puede lograrse una poca resistencia torsional adicional a Iz
capacidad del concreto simple en la viga, a mencs que se empleen
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales.

La teoria de la flexién oblicua idealiza la zona de compresidn
considerindola de un peralte uniforme. Supcne que las grietas en
las restantes tres caras de la seccidn transversal estan separadas -
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportando
las fuerzas de tensién en las grietas y las varillas longitudinales
resistiendo el cortante a través de accidén de espiga con el
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actan en el plano
flexionado oblicuamente. El1 poligono de 1la Fig. 7.3b da 1la
resistencia al cortante F_, del concreto, la fuerza T; de las
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresién,
y el blogue de la fuerza normal de compresién C

El momento torsicnante T. de la fuerza cortante resistente F_
generada por el Area sombreada del blogue de compresién en la Fig.
7.8a, es por lo tanto:



Te = =====- X su brazo respecto a las fuerzas F, en la
cos 45° Fig. 7.8a

To = 2 F.(0.8x) _ (7.11a)

en que x es el lado mds corto de la viga. Pruebas extensas (Refs.
7.9 Y 7.12) para evaluar F, en términos del esfuerzo interno en el
concreto, Yy las constantes torsionales geométricas de la
seccidn, kzx y, ilevaron a la expresién

T, = —=== xzy JET (7.11b)

Las fuerzas de espiga F, ¥ F, se suponen proporcionales a las
dreas de la seccidn transversal dg estas varillas. Si se establece
una relacidén entre la proporc10n de la resistencia dada por las
fuerzas de espiga F y la resistencia torsional de las fuerzas
Fo de los anillos, fos mgmentos torsicnantes seran las sumas

TF,(5%p) . IF,(avg), IFy(ixg), =Ty(ixXg)

Las dimensiones x; Y Yy, son, respectivamente, la menor y la mayor
dimensién centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, Yy
las dimensiones X5 Y Yo son las correspondientes dimensiones centro
a centro de las varlilas longitudinales en las esquinas de 1los
estribos. La expresién resultante para la resistencia torsional,
T4, suministrada por los anillos y el acero longitudinal en la
seccidén rectangular, es

: XY 8 E
111
Ty = ) -=-T-=- 4 . (7.12)
s
donde «, = 0.66 + 0.33y,/x,;, de tal manera que -l momento
1 1
torsionante nominal de re51stenc1a es Tn =T, + Ts' o
2.4 Y1 X1YjAcSf
T, = -== x2yJE7_ + (0.66 + 0.33-7) ---=-=- . (7.13)

Ix X s

7.3.2 La Teoria de la Analogia con la Armadura en el Espacio

.Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y mas tarde
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu,



Thurliman, Elfgren, Yy 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 espacico es
una extensién del modele usado en el disefio de los estribos que
resisten cortante, en la que las grietas de tensién diagonal, una
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas por los estribos.
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida
al momento de torsidén, se utiliza comoc 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 comc
los miembros a compresidén, como se muestra enm la Fig. 7.9.

En esta teoria se supone gque 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,
produciendc un momento torsionante constante. El1 uso de secciones
huecas en las paredes en vez-de sdlidas, demostrd que se obtiene
esencialmente el mismo momento torsionante Gltimo, siempre que las
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusidén sale a relucir a2
partir de los ensayes gque han mostrado que la resistencia a la
torsidén de las secciones sélidas estid compuesta de la resistencia
de la jaula de estribos cerrados, que consisten de barras
longitudinales y estribos cerrados, y los 1idealizados puntales =z
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. 7.89.

El reglamento CEB-FIP se bhasa en el modelo de la armadura en
el espacio. En este cddigo, el espesor efectivo de la viga hueca se
toma como 1/6 Dg, donde D, es el didmetro del circulo inscritofern
el rectangulo .que conecta las varillas longitudinales de las
esquinas, o sea, D, = x, en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia
del nGcleo no afecta la resistencia en torsién de tales miembros,
de ahi la aceptacién del., enfoque de la analogia con la armadura
espacial basada en secciones huecas.

Si el flujo de cortante en las paredes de la seccidén en cajén
es »»t, donde 7 es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensién
en cada varilla longitudinal en las esquinas, la ecuacidén del
equilibrio de fuerzas seria

7EX, Ttyg
4F = 2 ==m== 4+ 2 —=-=2 (7.14)
tan o tan o

y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian
Tp =7ty Xy +7 t® Y, (7.15)

Si Ay, es el &rea de la seccidn transversal del estribo, y £, es la
resistencia de fluencia del estribo c¢on separacidn a una d1¥tanc1a
s, entonces ‘ .

A f, = 7ts tan o (7.16a)

Y
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También, si A; es el Area total de las cuatro varillas
longitudinales en las esguinas, :
F = X% Alfy (7.16D)

' Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a

Ty = 2Xg¥g Y —-=-f-=-i-- : (7.17)

Para el caso de volimenes iguales de acero leongitudinal y estribos
transversales (esto es: @ = 45°} el momento - torsicnante de
resistencia T, en la falla, seria

A f
ty
Tn = 2 -;-- XoYq {(7.18)

Nétese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollada para la
teoria de la flexién oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrocllada por
la teoria de la analogia con la armadura espacial.

7.4 DESEMPENO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE
TORSION, CORTANTE Y FLEXION :

7.4.1 Torsidén y Cortante Combinados

Hasta ahora, esta discusidén ha presentadoc el mecanismo resistente
interno y las fuerzas acompaflantes, momentos y esfuerzos en el
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural
unidimensional estd4 sujeto a momentos torsionantes. Cuando la
torsidén externa estd acompafiada por cortante externo, la misma
seccidn 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 cortante combinados es
menor gue su resistencia a alguno de estos dos parametros actuando
solos. Consecuentemente, se torna necesaria una relacién de
interaccién en una manera similar a la desarrollada para la
combinacién de la flexién y la carga axial, discutida en el
Capitulo 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresién no
dimensional de interaccién gque relaciona la torsién al cortante:

1. Miembro sin acero en el alma:

2
S 4 _9-) £ 1.0 (7719a)



To Y V. son la torsién y el cortante nominal externcs cuandc
actidan 51mu7taneamente Teco Y VcO son los valores nominales
para la torsidén y el cortante cuando <cada une actia
separadamente.

2. Miembros reforzados, para la combinacidn de torsidén y <ortante:

2 \2 '
(__- + --_5 £ 1.0 (7.19b)

Tho Vno

T, Y V, representan las resistencias nominales de torsién ¥
cortante para resistir Ty Y V, cuando actian simulténeamente.

= T, + Tg representa la resistencia torsional ncminal del
aTma reforzada cuando la torsién pura actla sola en la
seccidn; V4 = V. + Vg, representa la resistencia nominal al
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actia en
la seccidén. La ecuacién 7.1%9a se puede anotar de nuevc
utilizando el valor aproximado de T, de la Ec. 7.11b y V. de
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar:

2 2 '
TC Vc
“““““““““ [ < 1.0 (7.20)
0. 21Jf’ ZX y O.Sff’c bwd

En el casoc del alma reforzada sujeta a torsién vy corfanta
combinados, tiene que establecerse un limite superior par& T

y V para asegurar que el refuerzo del alma fluya en e
estado limite de falla. Con base en los resultados de ensayes,
Z x%y
T & 3.2JF7, T Y Vot 2.707 b4

Consecuentenente, la Ec. 7.19b se transforma en

2 2
Th Vn
-'---v--z-__ +] mmm—m—————— < 1.0 (7.21)
r —
'y &X'y 2.7 f’c b,d
Al comparar las Ecs. 7.20 y 7.21 puede verse que T, = 5T,. EC

Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerlr que
Tg < 4T, , (7.22)

pues de otra manera, la seccidn deberd incrementarse.
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7.4.2 Torsidén y Flexidén Combinadas

Cuande 1la flexién actia simultdneamente con la torsién, 1la
capacidad a la flexién de la seccién se reduce drasticamente. Comoc
resultado, el agrietamiento debido al esfuerzo cortante torsional
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.11lc muestra el
vector resultante R, para los momentos de flexidn y torsidn
combinados gue provocan el alabeo de la seccién, como se muestra en
la Fig. 7.7b.

De manera similar al caso de 1la torsidén y el cortante
combinados, se establece una relacién de interaccidédn relacionando
la torsién con la flexién cuando ambas actlan simulténeamente.
Tiene que suponerse gque la seccién esta reforzada con acero de
compresidén y de tensién.

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables
las siguientes expresiones de interaccién:

1. Cuando fluye el acerc de tensidén en la zona de tensién,

2 .
Th Mn
-==) =r(1 - ---- _ (7.23a)
TnO MnO
2. Cuando ocurre la fluencia de tensién en la zona de flexidn de
compresién,
2 ' .
Th Mn
‘ -—- = 1+r-—— . (7.23b)
TnO MnO
donde T, = momento nominal torsicnal resistente egivalente a T,/®
Tho = resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando
actia sola la torsidén pura
M, = momento nominal resistente a flexién M, /@
Mo = resistencia nominal a la flexién cuando ésta actda sola
Af
= S Y
A’Sfy

7.4.3 Flexidén, Cortante y Torsidén Combinadas

Una combinacién de estos tres parametros resulta en una superficie
tridimensional de interaccién. El alcance del 1libro limita la
posibilidad de una discusién profunda.. La expresidn aplicable
" resulta de la superposicidén del efecto de la torsién y el cortante
combinados con el efecto de la flexién y la torsién combinadas a
partir de los dos casos de interaccidén de las Secciones 7.4.1 ¥
'7.4.2. E1l ACI requiere (1) el cadlculo del acero transversal en el
alma, para cortante; adiciondndolo al acero transversal en el alma
calculado para torsién; y (2) el célculo de acero longitudinal para
torsién, adicionéndolo al acero de tensidn para flexidn, pero

e
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costadcs de la seccién
transversal.

7.5 DISENO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBINACION
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE

7.5.1 Desempefio Torsional de las Estructuras

El momento de torsidén que actida en un cierto componente estructural
tal como una viga de orilla se puede calcular utilizande 1lcs
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 torsional se debe identificar
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribucién
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 que tenga efecto 1z
compatibilidad de deformacién entre 1los  miembros gque sz
intersectan.

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsién en las vigas
estiaticamente determinadas se ©pueden evaluar de las solas
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un disefiz
para el momento total factorizado exterior de torsidén, ya que no es
posible la . redistribucién de los esfuerzos torsionantes. Cecn
frecuencia a este estado se le llama torsién de equilibrio. Una
viga de orilla que soporta una marquesina en voladizo, comojen l2
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello. {

La viga de orilla tiene que diseflarse para gue resista la
totalidad del momento externo factorizado de torsidén debide a la
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experircentard ur
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las
condiciones de equilibrio de las fuerzas y los momentos gqus
resultan de la gran torsidén exterior. .

En los sistemas estidticamente indeterminados, las suposicicnes

relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones.

en las uniones, y la redistribucién de los esfuerzos pueden afectar
los esfuerzos resultantes, 1llevando a -una reduccién de 1lcs
esfuerzos resultantes de cortante torsional. Se permite una
reduccién en el valor del momento factorizado que se utiliza en el
disefic del miembro, si parte de este momento se puede redistribui=z
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite un
momento torsional factorizado méximo en la seccidén critica d a
partir del pafio de los apoyos:

2
X~y
T, = Q(Jfrc _Z_:___) (7.24)

4
=N
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El hacer caso omiso del efecto total de la tcrsidén externa
total en este caso, no conduce de hecho, a la falla de 1la
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento
"excesivo si a(J?T *x%*y/3) es de un valor considerablemente menor
al momento real factorizado de torsién. En la Fig. 7.14 puede verse
un ejemplo de la torsién de compatibilidad.

Las vigas B, aplican momentos de torsién T, en las secciones 1
y 2 de la viga de orilla AB en la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B, determinan
las magnitudes de la rotacién en las juntas de interseccién 1 y 2.
A causa de la continuidad y la accién en dos direcciones, los
momentos extremos de las vigas B, en sus intersecciones con la viga
de orilla AB, no se trasmitiran %otalmente como momentos de torsién
a las columnas de apoyo A y B. Se reducirén en forma importante vya
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y
2 a3ldy 4, asi como al centro de los claros de las vigas B, Tu en
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la seccidn
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de
la Ec. 7.24.

Si el momento torsionante factorizado real debido a las vigas :
B, es menor que el dado por la Ec. 7.24, la viga se tiene que
disefiar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de ¢
torsidén se desprecian, si

D 2
Ty < @(0.13Jf', Zx°y) (7.25)

Cuando el momento torsionante factorizado T.. excede @(0.13
yE! c) s el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se
dlsene en secciones para

0.5/t"_ b d

Vc-_ ___________________ (7.253)
_ J1 + [2. SCt(Tu/Vu]
y ]
0.21{¢", Z x%y
T, = =mmmmmmmotemoo-soo (7.26b)

V1 + (0.4V,/CeT,)?

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de 1la Ec. 7.20
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecto a la
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 Tg resistida por el
acero a un valor que no exceda 4T., come se ve en la Ec. 7.22.



7.5.2 Refuerzo en a8l Alma para Torsién

Como se indica en la Seccién 7.3.1, s0lo se puede lcgrar una
importante resistencia adicional a la torsién debida al refuerzc
para torsidén, si se emplean tanto estribos como varillas
longitudinales. En forma ideal, deberdn colocarse voluimenes iguales
de acero tanto de estribos cerrados como de - wvarillas
longitudinales, de tal manera que ambos participen por igual para
resistir los momentos de torsidn. Este principio es la base de las
expresiones de ACI para disefiar el acero torsional en el alma. Si s
es la separacién de los estribos, A, es el &rea total del acero de
las varillas longitudinales de' la seccidn transversal, y A, es la
seccidén transversal de una rama del estribo, dende las dinensiones
del estribo son x; en la direccién corta y y; en la direccién
_larga, entonces:

2Ap (X, + ¥q) = As (7.27a)
de tal manera que
Ais
2Ry =  —mmm--- . (7.27b)
Xy t¥;

Por tanto, el acero torsicnal total en el alma, incluyendc
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en

‘

A;s !

Apotal = 2R¢g ¥~ (7.28a)

ST 51

Pero, de la Ec. 7.12
T.sS ’
S
S, S (7.28b)
xx¥:%

donde &, = 0.66 + 0.33y,/x; £ 1.5 y Tg es el momento torsionante

resistente del acero torsionante del alma. Si T es la resistencia
torsional nominal del concreto simple en el alma,

Tg = Ty ~- Tg (7.29)

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresidén de ACI para A, para la
torsién y el cortante combinados, donde

14 X s Ty

ZAt= —————————————————
£, Ty *+ Vu/3C

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como



28 X s T X, Xy
u 1
Ay =  w-=--= semmssoooes - 23 ~=----1 (7.30)
fy Ty + Viu/3C¢ s
donde Cy = d/fx y. El término 2A, en la Ec. 7.30 no puede ser
menor que 3. Q% , puesto que este valor es el minimo 2A; para

‘que los estrlbos t sionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se
presenta una discusién completa y una derivacién detallada de 1la
Ec. 7.30.

Puede compensarse una reduccidn en los estribos mediante un
incremento en el acero longitudinal siempre que el volumen del
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separacién s de
los estribos es pequefia, de tal manera. gue 2A4 sea
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5b wS/ no es poco
comin que A; de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, de g%l manera gue
se invoque "A; minimo de la Ec. 7.27a para volGmenes iguales de
estribos y varillas longitudinales; esto es:

Xty
A; = 27, -=----= (7.31)
s v
El &rea total de los estribos cerrados para la torsién y
cortante combinados se convierte en
2 3. 5b s
Ay = -fE + §Y ------ (7.32)
s s £

7.5.3 Procedimiento de disefio para la Torsién y Cortante Combinados

Lo que'sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos
para el disefio. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo gque
describe la secuencia de las operaciones en forma grafica.

1. Clasifique si la torsién aplicada es torsién de equilibrio
o de compatibilidad. Determine la seccién critica y
calcule el momento torsionante factorizado T La seccidn
critica se toma a una dJ.Estan2 ia d del pafio gel apoyo. Si

es menor que ©(0.13/f7_Ix°y), se pueden despreciar los
e?ectos de la torsién. (Secc. 11.6.1).

2. Calcule la resistencia nominal torsional T, del alma de

concreto simple: ‘

S S - e Ec. ACI 11.22
T A+ (0.4v a/CeTy) 2

donde C = b d/szy. Los miembros sujetos a una tensién
axial importante se pueden disefiar para un valor de T
que se multiplica por (1 + N,/35 Ag), en que N, es
negativa para tensién. (Secc. 11.6.6.2)%. ,

’F



Verifique si T, excede oT Si no es asi, desprecie el
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T_. de
esa porcién del momento torsionante que sera re51s§1da
por el refuerzo de acero. Para torsién de equilibrio

. Ec. ACI 11.2.1

CTg = T,

s - Te

Para torsién de compatibilidad

la que sea mencor. El valor de Tn tiene que ser al menos
equivalente a T u/®- si T, > 4T, incremente el tamafio de
la secciédn. (Secc 11.6. 5" 4}.

Seleccione los estribos cerrados que se emplearan como
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No.
3 comc minimo (9.5 mm., de didmetro). Si s es una
separacién constante de los estribos,
una rama del estribo para torsiédn,
unitaria:

para la separacién

Ec. ACI 11.2.3

Calcule el refuerzo requerido para cortante por unidad
de espaciamiento en una seccidén transversal. V., es la
fuerza cortante exterior factorizada en 1la seccién
critica, Vo es 13 resistencia nominal al cortante del
concreto en el ;%a, y Vg es la fuerza cortante due

resisten los estribos:

donde Vs =V, -V

ACI 11.5

Jl + [2.5C¢(Ty/Vy) ] 12

El valor de V, tiene que ser cuando menos igual a V,/¢

Ec'

Obtenga el Area total de los estribos cerrados para
torsidn y cortante, y disefie los estribos de tal manera

que (Secc. 11.6.72 Comentario, Seccs. 11.5.5.3, 11.5.5,
y Ec. 11-14):
2A A, _ 3.5bys
Ayp = === + == Z -—-=2-
s s 4

calcule el Area de

—~—



5. Calcule el Aarea A; del refuerzo longitudinal requerida

para torsién, donde: (seccidén 11.6.9.3)
X, vV
A; = 2A, ---;--- Ec. ACI (11.24)
o -

28xs T X, + ¥

u 1 1
Al —( --------------- - zAt) ------- EC.(II.ZS}

£, Ty + Vu/3C s

la que sea mayor. A; calculada empleando la segunda
expresidn no necesita ser mayor a

ap (2% e ?.;E‘Ev_lf) Xt
£, Ty + Vyu/3C £y s
6. Arregle el refuerzo utilizando las siguientes
directrices:

(a) La separacidén s de los estribos cerrados debera ser
menor a (xq + Y )/4 o 30 cm (Secc. 11.6.8.1).

(b) Las varlllas longitudinales deberdn quedar a
separaciones iguales alrededor del perimetrc de los
estribos cerrados. La distancia entre las varillas
deberi ser menor a 30 ¢m. Yy cuando menos una
varilla longitudinal deber& colocarse en cada
esquina. (Secc. 11.6.8.2 Comentarios).

{(c) La resistencia a la fluencia del rgfuerzo para
torsién no excederi de 4,200 kg/cm“. (Secc.
11.6.7.4).

(4) Los estribos que se usen para refuerzo de torsién
deberan anclarse a través de una distancia d desde
las fibras extremas en compresién. Los anillos
cerrados con ganchos en los estribos logran este
efecto. (Secc. 11.6.7.5).

(e) El refuerzo para torsién se suministrard al menos
una distancia (d + b) ma&s allid del punto requerido
tedricamente, con objeto de cubrir cualesquier
esfuerzos cortantes excesivos potenc1a1es. (Secc.
11.6.7.6 Comentarios). ‘

7.5.4 Bjemplo 7.1: Disefio del Refuerzo en el Alma para la
Torsién y el Cortante Combinados en una seccién en T

Una viga de seccién en T tiene las dimensiones geométricas que
se muestran en la Fig. 7.16. En la seccién critica acta una
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de V
= 6,800 kg. Esta sujeta a los siguientes momentos de torsién:
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio
, Tu = 570,000 kg.cm;

(b) de compatibilidad factorizado, Ta = 86,200 kg.cm;
y (¢) de compatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm.



Dados:
Refuerzo para flexidén As = 22.59 cm?
f’c 280 kg/cm“, concreto de peso normal
fy 4,200 kg/cm?

o

Disefio del refuerzo en el alma necesario para esta seccién.
Bolucién
(a) Torsién de equilibrio:
Momento torsional factorizado (Paso 1)
Dado el momento torsional de equilibrio = 570,000 kg-cm.

La totalidad del momento de torsién debe tomarse en cuenta
para el disefio. De la Fig. 7.16:

szy = 352 x 65 + 2(102 X 30) = 85,625 cm3 (secc.
11.6.1.1)

®(0.13 Jf' Zx%y) =

= 0.85 x 0 13 % J280 x 85,625 = 158,322 kg-cm < Tu

Seccs. 11.6.2.2, 11.6.23, y Comentarios
Por consiguiente, se deben colocar estribos
Disefio de estribos cerrados para torsién. (Paso 2)

Ta 570,000

T, = == = ----=--=- = 670,588 kg-cm {
'? 0.85
0.21Jf/  2x%y
T = S=====sc-ccoooosa Ec. 11-22-

V1 + (0.4vy/c,T,)?

Supéngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 65 - 5 = 60 cm

b,d 35 x 60
Cp =o-0o—- = me—mme———- = 0.025 (ver Notacidn en el Cap. 11)
2 x%y 85,625
0.21 Jf280 (85,625)
Ty = mo=——=—c—===-cc-=== = 295,548 kg-cm

0.4(6,800) \2
l + [ =———mmm———waaa
0.025(570,000)
Suponga también que tanto T, como V., son constantes para todos los

propésitos practicos al centro del cﬁaro dela viga.

Tg = T, - T, = 670,588 - 295,548 = 375,040 kg-cm Ec. 11.21



Supéngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del

Xy = 35 - 2(2.5 + 0.64) = 28.73 cm

Yy, = 65 - 2(2.5 + 0.64) = 58.73 cm
o, = 0.66 + 0.33(58.73/28.73) = 1.33 < 1.5 Secc. 11.6.9

Emplée X, = 1.33

T 375,040
M s . e 2
= 0.040 cn“/cm/1 rama

s £,%1%1Y 4,200(1.33)28.73(59.73)

Disefio de los estribos para cortante {paso 3)

0.5 /7 b 4 0.5 /280(35)60

V. = mrcccmmcecccasccoom 20 o e o o e o o o o i o o e e o o e
c
J1 + [2.5C (T, /Vy )12 J1 + [2.5(0.025)570,000/6,800]2
= 3,294 kg
6,800
Ve =V, -V, = ===== = 3,294 = 4,706 kg
s " ° o.85
A, Vv 4,706
I T = 0.019 cmzlcm/dos ramas '
s £f.d 4,200(60) . 7
Y '
Estribos cerrados para torsién y cortante combinados (Paso 4)
Ave 2R Ay |
- --—— + -= = 2(0.040) + 0.019 = 0.099 cm2/cm/ 2 ramas
S s S

Pruébese con estribos cerrados del No. 4 (1.27 mm de di&metro). El
Area para las dos ramas = 2.54 cm“.

4rea de la secidédn transversal del estribo 2.54

s — G W i W PR SR D GED S iy R AP GED BN WS G W i . w  a  a  E  w A E e F— R L -
A, /s requerida 0.099
= 25.7 cm
Xy + Yy 28.73 + 58.73
separacién maxima permisible, s ., = -=--=== = -----—o--o—-- =
(11.6.8) 4 4

= 21.9 ¢m < 25.7 cm

Utilice estribos cerrados del # 4 @ 21 cn ¢c. a c.



2

3.5b,5 3.5(35)21
Area minima de estribos requerida= A, + 2AL = ====-- = emm————— =

fy 4,200

= 0.61 cm? < 2.54 cm? Secc. 11.4 y Ec.11.16

Area proporcionada = 2.54 > 0.61 cm?

Disefilo del acero longitudinal para torsién (Paso 5)

xl + yl 5
Ay = 2At ------- = 2(0.040)(28.73 + 58.73) = 7.00 cm Ec. 11.24
s
También:
28xs T X, + Y
u 1 1l
Al = | Aemee ecmeece—e—a—- - 2At ------- Ec. 11.25
fy Ty + Vu/3ct s .

(O substituyendo 3.5bws/fy por 2A., aquella que controle):

w
------ = 0.61 cm? < 2A, = 2(0.040)21 = 1.68 cm?
Y
Use 27 = 1.68 cm?, Por consiguiente: I
{
28(35)21 - 570,000 28.73 + 58.73
Al=( ---------------------------- - 1-68 -------------- =
4,200 6,800 21
570,000 + —————=e-

3(0.025)
= 10.60 cm® > 7.00 cm?
Por lo tanto, colbquese Al = 10.60 cm2

Distribucidn de las varillas longitudinales de torsién
El &rea del refuerzo longitudinal a distribuir es 10.60 cm?,
Supéngase que % A, se coloca en las -esquinas superiores. Otro tanto
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas parg flexién.
El area requerida en cada esquina es = 10.60/4 = 2.65 cm“. El §rea
requerida en cada costado vertical es también % A, = 2.65 om*, a
una separacién no mayor de 30 ¢m. c a ¢. Coldgquense 2 varillas del
No. 4 en cada zona.
A
2
Al centro del claro ZAS = -l + Ag = 2.65 + 22.59 = 25.24 cm
4
Coléquense 5 vars. del #8 en la zona de tensién; Ag = 25.35 cm?
La figura muestra la geometria de la seccién transversal.
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8olucidén
(b) Torsién de compatibilidad:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado T, = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso
{a), se tlene'

¢(0.13.jf’ch2y) = 0.85(0.13) J280(85,625) = 158,322 kg-cm
> T, = 86,200 kg-cm

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsién.
8olucién

(¢) Torsidn de compatibilidad:

Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado que T,, = 345,000 kg-cm es mayor que @(0. 13Jf' x y), se
deben suministrar estrlbos Puesto que esta es una tor516n de .
compatibilidad, la secc] se puede diseflar para un momento
torsionante de of f' Zx y/3) si la torsién exterior excede este
valor. (Secc. 11.6. 3)

a(JETC_Zx y/3)= 0.85 /280 85,625/3 = 405,954 > 345,000 kg-cﬁ
Por consiguiente, la seccién se disefiara para T, = 345,000 kg-ch
i
Disefio de los estribos cerrados para torsibén (Paso 2}

Utilizando la Ec. 7.26b,

0.21 V280 85,625
To = ==o=moc———mmeem—ee e m———— = 285,855 kg-cm

c 0.4(6,800) \2
1+( ..............
0.025(345,000)
Ty = T, - To.= 345,000/0.85 - 285,855 = 120,027 kg-cm
T 120,027
fE . SN i . = 0.013 cmzlcmll rama
s £, A1%1Y;  4,300(0.83)30.48(60.48)
Diseiio déflos estribos para cortante (Paso 3)
0.5 £/ b d 0.5 V280 35(60)
V. = IS e i o s e e o o iy e i o e e e S =
C

1 +[ 2.5C (Ty/Vy) 1% J1+[ 2.5(0.025)(345,000/6_,300)']2

= 5,284 kg



Vg = V, - V., = 6,800/0.85 - 5,284 = 2,716 kg

A, Vg 2,716 _
—-—— = o-- = —eeee—o—- = 0.011 cmzlcm/2 ramas
s £,d - 4,200(60) ‘

Estribos cerrrados combinados pa¥a torsién y cortante (Paso 4)

A,e  2A. A,
-=Z = ==Z 4+ -2 = 2(0.013) + 0.011 = 0.037 cm?/cm/2 ramas
S =1 s

Coloque estribos del #3 con un area de 2 x 0.71 = 1.42 cm (9.5 mm,
de diametro), y se tiene:

drea del estribo Ag

S = —-—-mme——com—m————s- = 1.42/ 0.037 = 38 cm
drea requerida A, /s

separacién méxima permisible s ., = (x; + Y1)/4 = (29.04 + 59.04)/4
= 22 ¢m < 38 cm

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ 22 cm c. a
c.

drea minima de estribos requerida = 3.5(35)22/4,200 = 0.64 cpz
{.
4rea suministrada = 1.42 > 0.64 cm? ¢

Disefio del refuerzo longitudinal para torsibén (Paso 5)

Xy + ¥y 5
Ay = 2B, -=----= = 2(0.013) (29.04 + 59.04) = 2.29 cm
s
3.5bys 3.5(35)22
------ = ===—-——-—-- = 0.64 < 2AyS = 2(0.013)22 = 0.57 cm?
fY 4,200
Use 0.64
Por consiguiente:
28(35)22 345,000 29.04 + 59.04
N e T - 0.64) ————cememeae =
4,200 6,800 22
345,000 + =—-—-—==-
3(0.0245)

= 13.70cm? > 2.29 cm?

Por consiguiente A, que se debe suministrar es igual a 13.70 cm?.

Distribucién de las varillas longitudinales. Considérese el mismo
criterio que se siguié en (a).



TORSION., EJEMPLO

| =152cm |
I ; L
I+ by=35 |
s 44
v 48
Ed4p22
1| ]
mcn-,- I 5
&0
_ B3n o #8
N0 > 200 o
' E®3282

INCISO M

INCISD ©



REFERENCIAS8 SELECTAS

Timoshenko, S., Strength of Materials, Part II: Advanced
Theory, D. Van Nostrand, New York, 1952, 501 péags.

Nadai, A., Plasticity: A Mechanics of the Plastic State of
Matter, McGraw Hill, New York, 1931, 349 péags.

Cowan, H.J., "Deslgn of Beams Suject to Torsion Related to the
Australian Code," Journal of the American Concrete Institute,
Proc. Vol. 56, January 1960, pags. 591-618.

Gesund, H., Schnette, F.J., Buchanan, G.R., and Gray, G.A.,
"Ultimate Strength in Combined Bending and Torsion of Concrete
Beams Contaning Both Longitudinal and Transverse
Reinforcement," Journal of the American Concrete Institute,
Proc. Vol. 61, December 1964, pags. 1509-1521.

Lessig, N.N., "Determination of Carrying Capacity of
Reinforced Concrete Elements with Rectangular Cross-section
Subjected to Flexure with Torsion," Zhelezonbeton, 1959, pégs.
5-28. . .

Zia, P., "Tension Theories for Concrete Members," Special
Publication SP 18-4, American Concrete Institute, Detroit,
1968, pags. 103-132.

Hsu, T.T.C., "Ultimate Torgque of Reinforced Concrete Members, "
Journal of the Structural Division, ASCE, Vol. 94, No. 572,
February 1963, pags. 485-510. '
Rangan, B.V., and Hall, A.J., "Strength of Rectangular
Prestressed Concrete Beams in Combined Torsion, Bending ?nd
Shear," Journal of the American Concrete Institute, Proc. Vol.
70, April 1973, pags. 270-279.

Wang, C.K., and Salmon, C.G., Reinforced Concrete Design, 3rd
ed., Harper & Row, New York, 1979, 918 péags.

Thurliman, B., "Torsional Strength of Reinforced and
Prestressed Concrete Beams - CEB Approach, U.S. and European
Practices," Special Publication, American Concrete Institute,
Detroit, 1979, pags. 117-143.

Collins, M.P., and Mitchell, D., "Shear and Torsion Design of
Prestressed and Non-prestressed Concrete Beams," Journal of
the Prestressed Concrete Institute, Proc. Vol. 25, No. 5,
September-October 1980, pags. 32-100.

Hsu, T.C.C., Torsion of Reinforced Concrete, Van Nostrand
Reinhold, New York, 1983, 510 pégs.



Anille leuflco

' .
nucleo selastica

vite = Vit + Esfuerzo c¢ortante torsionadl
rs Radlo de la flecha

Fig. 7.1 Diﬂribucit;n de estuarios torsionaies
o8 und ssccion circular

Fig. 7.2 Distribucios de esfuerzos de toralon pura en
wed secofon rectangular.



Curva de estusrzo /’\/

cortante constente

Prasion Interna _ R ’ l E} 5 b
T (&)

,,,,, —

{at b}

Tangents con is mayor
Pendiante ( T max.)

Tangeats en un punto \ Tangents Horizontal Tangents Moritontal { V173 0}
cudlquiara

Tamgents a la membrang
on la basse (Vimax =@)

{c) (a)

Fig.7.3 Anglogia con 19 membrong en la torsign purq eiastics.
{a) Membrona baojo presion; (b) Curvas on_und viga resl o
sn uso membrana,(s) Seccion L , (d) Seccion ractanguiar

Constant v,

v, N
h
|
J
1 —_—— -
—
(el )

Flg. 7.4 Anlequ’u con si manton de arend en torsion plo'sllu ‘purea,
(a) Secoidn en L del monten de arena {b} Sscoidn recianguior
del monton de arena |, (o) Plantn de la seccion rectongulor |
{d} Estyerzo cortante torsional

LW

¥



.
I 2

o
N
-]
N
(=)
- T

N]!u

|4-h - b'—-l-
@l
|
I
.
|
|
1
£

ol
————

()

Fig. 7.5 Analogie con s monton de grena de lo seccion con patin
{a) Montsn de arend de 1o secciom franaversal en L, (b)Pirdmide
compuasio o partir 4! aima{ Vil (o) Segmente sn pabailcn a
portir dal alma{Vg) ,(d) Poballan trensformado del patin de 1o
viga (vpi

| i T : i [ frm e ns
l‘—h = 3, —— by ® 3h,_..i
[ 1
) : ' I"'f"’z
7'3"( i

—

Lay o aly, + Wiy,

—

Fig. .6 Rectanguios compuestos para af caicelo de Fo.

-

Aad 2L



Fig. 7.7 Flexida oblicud dabida a la torsioa
(a) Flaxicn antes de [a torsion , (D) Flaxion y torslon
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DISENO DE ES1RLCYURAS DE CONCRETU
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Fig. 13.6 Variacién de Vo/Jf' b,,dcon la relacién C; T,/ V,,, segin la ecuacién
11.5.

En la figura 13.7 se ilustran diversos tipos de distribucion del refuerzo por cor-
tante, de acuerdo con las secciones 11.5.1.i y 11.5.1.2, ’

11.5.5 Refuerzo minimo por cortante

En general, todos los elementos de concreto sujeios a flexién deben tener una
cantidad minima de refuerzo por cortante, excepto para losas y zaparas, nervaduras
y vigas anchas de poco peralte (seccién 11.5.5.1). Para elementos no presforzados se
calcula el refuerzo minimo por cortante requerido a partir de:

' b
Ay = 35w

Iy

ecuacion 11.14
La esencia de la ecuacién 11.14 consiste en que, cuando se utiliza el refuerzo mi-
nimo por cortante, la resistencia total al cortante de una secciénes I, +3.5b,,.d.

EJEMPLO 13.1 Diseiio por cortanie: Elementos sometidos sulamente a cortante y
flexién

Determinar ¢l tamafio y la separacion de ios estribos verticales en U, para una viga
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 m. ~~ -

by = 33cm
S - 211 kg/em?

56

" CORTANTE
wy, = 6.7 thn/m

d S1can

1

fy = 2810 kgfem’

[/‘ ™ smix. = df/2661cm

l I
& e ¢

Estribos Malla de alambre soldado

. a2

! N
L Y
}\ NUE 36° min. L
L- 4 e .
o 9 __Cualquier linea comu ésta .
43 mi'n. - "7 debe cruzar un estribo s
ra

Estribos inclinados Varillas longitudinales dobladas

NI W

Combinacién Espirales

I,

Fig. 13.7 Tipos y distribucion del refuerzo por cortante.

Caleulo y andlisis Referencia en el Reglamento
Para este ejemplo, se supoi-e que la carga viva esté fija, de tal modo que el cortante
de’ disefio en ¢l centro del claro es jgual a cero. (Se ohtiene un cortznte de disetio
Inayor «jue cero si se considera una carga viva parcial sobre el claro.)

I. Determinar las fuerzas cortantes factorizadas @ apoyo: V,, =6.7x4.57=30.6
ton. @distancia < del apeyo: ¥,,=30.6 —6.7x 0.51 =27.2 ton. 11.1.21]

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto.
oV, = 90531 byd ecuacion 11.13
= 085x053 /211 x33x51=11013=11.01 tor

57
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3. Detern-inar - distancia x, desde ¢l apuvo, més alld de la cuul el concreto puede

4. Determinar la distancia x,, desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcionar

5. Determinar la scparacién requerida de los estribos en U.

58

soportar el cortante total,

Del dibujo (4.57 —x.)/4.57 = V[V, en ¢l apoyo
. xp =457 [1~(p VofV,)] =457 [1 ~(11.01/30.6)] =293 m

refuerzo minimo por cortante (es decir, hasta ¥V, =¢ V,/2).

X,y = 4.57{(30.6~5.50)/30.6] = 3.75m

11.5.5.1

Refuerzo extendido

sty
i 27.2 } AL
Vv, = 30.6 ton
v, =1101 HI
Y 3
' $ V2 =550 K [

4.57

s (requerida) = 9 A, £, df(Vy, —o V)

Suponiendo estribos en U del #4 (A,=2.58 em?) apéndice F @ distancia d del

apoyo:

Comentarios
seccién 11.5.6

1 (requerida) = 0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2- 11.01) =194 cm

Pucsto que (Vy, — ¢ V) varf: linealmente entre x = d, x = x, y la separacién
recuerida varia inversamente con (V,, — ¢ V), la separacién requerida en cual-
quier seccién entre esos dos puntos sc puede obtener directamente del valor s (re« .

querido), correspondiente a x =d. Por e¢jemplo, en la seccidén:

x =4 +[(x,—d)f2] =1.72 m del apoyo

s (requerida) = 19.4/0.5 = 388 cm

CORTANTE

6. Verificar la separa. i6n n: ixima permisihle de Jos estiibos.

s (mix) de lus estrios verticales < df2 = 255 em 11541

o también < 61 cm

s (mdx) de los estribos en U del # 4 correspondiente a los requerimientos
minimos de dreas de refuerzo

s (mdx) =Avfy/3'5 b, =258(2 810)/3.5 x 33 ecuacion 11.14

63cm

25.5 em

" s (max)

Resumen
Separacion de los estribos utilizando estribos en U del #4:

TN

@ zs,ml) 9 @25.5cm

cm
378cm = 3.78m

75em| 5 @19.00em §
- " 1

6 estribos @ 19.00 cm .
2 estnibos @ 23.00 cm '

9 estribos @25.5 cm

EJEMPLO 13.2 Disefic por cortante con tensién axial

Determinar la separacidn que se requiere parma estribos verticales en U, p:ra una
viga sometida a tensi6n axial.

f'e
fy
Mg= 601 ton-m

253 kg/cm? (concreto ligero con arena; no se especifica o)

2 810 kgfem?

Mp = 442 ton-m
59
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I

LOSAS

INTRODUCCION.

Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en
planta son relativamente grandes en cnmparacién con su peralte, La
funcién principal de estos elementos es la de transmitir a las
trases 0o las columnas las cairgas normaies a su plano, siendo
frecuente que ademas tengan la funcion adicional de distribuir 1los
cortantes horicontales de sismo entre los diferentes elementos

resicstentes ( marcos o muros ). fig. l.a y fig l.b.

Las losas de concreto pueden ser macizas o aligeradas. EIl
aligeramiento se logra incorporando blogques huecos, tubos de cartén
o bien formando huecoé con moldes recuperables de pléstico u otros
materiales. Las losas aligeradas reciben a vecés el nombre de lq%as

. !
encasetonadas o reticulares. fig. 2.

En algunos sistemas estructurales las losas se apoyan sobre
muros o sobre vigas que a su vez se apoyan en columnas, mientras gue
en otros las losas se apovanm directamente sobre las columnass las
primeras reciben el nombre de Perimetralmente Apoyadas y las
sequndas el nombre de Leosas Planas. En las losas planas se utilizan
a veces ampliaciones en la zona de union de la losa con la columna.

figs. T.a. ZI.b v T.C.

Como el tamaffo de las vigas de apoyo de las losas
perimetralmente apoyadas buede ser cualguiera, lags losas planacs

puseden considerarse comoc wn  CAso particul ar de las losas



perimetralmente apoyadas, en el gue las vigas se han ido reduciendo
de section hasta desaparecer. nnélcgamente las losas perimetralmente
apovyadas puedgn;isuali:arse como losas planas, en las que se han
rigidizado los ejes gque unen las columnas. Las Iosaé apoyadas sobre

/
muros tambien puaden considerarse como un caso particular de losas

perimetralmente apoyadas con vigas infinitamente r{gidas.

LOSAS PERIMETRALMENTE APOYADAS

COMPORTAMI ENTO.

La gréfica carga—deflexién en el centro del cléru de una 1osa

ensayada hasta la falla, se muestra en la fig. 4, En la que se

distinguen las siguientes etapas i

a) Etapa Lineal 0O-A. En la gue el agrietamiento del concreto en la
zona de esfuerczos de ten;ién es despreciable. El agrietamiepto
del concreto por tension representado por el punto A, ocurre %ajo
cargas relativamente altas. Las cargas de servicio se‘ encuentran
generalmente cerca de la carga correspondiente al punto A.

b) Etapa A-B. En la que existe agrietamiento del concreto en la zona
de tension y los esfuer:zos en el acero de refuerto son menores
que el 1fg}te de fluencia. La tr%;icién de la etapa 0-A a 1la
etapa A—Bfgs gradual, puesto que el agrietamiento del concreto se
desarrollét paul atinamente desde las Zonas de momentos
flexionantes maximos hacia las zonas de momentos flexionantes
menores. Por la misma razén, l1a pendiente de 1la gréfica
carqa-de{lexién en el tramp A-B, disminuye poco a poco.

c) Etapa B-C. En la gue 1los esfuerzos =en el aceroc de refuerzo
sobrepasan el.limite de fluencia. Al igual gue el ggrietamiento

del concreto, la fluencia del refuercoc empieza en las sonasz de

g



monentos flexionantes méximos Y S8 propaga paulatinaménte hacia
las zonas de momentos mehores.

d) Etapa C-D. Por Gltimn, la rama descendente C-D, cuya amplitud
depende, como en el caso de las vigas, de la rigidez del sistema

de aplicacion de cargas.

Para ilustrar el avance del agrietamiento y de la fluencia del
refuerzo en distintas etapas de carga, se presentan en la fig. 3 las
configuraciones de agrietamiento en la cara inferior de una 165a
cuadrada simplemente apovyada sujeta a carga uniformemente repartida
en la cara superior, para distintos valores de 1la carga aplicada.
Puede verse en la figura que el agrietamiento empieza en el centro
de la losa, gue @5 la zona de momentos flexionantes méximos, Y
avanza hacia las esquinas a lo largo de las diagonales. Los anéli;is
elasticos de losas indican que los momentDs principales en una lésa
de este tipo se presentan precisamente en las diagonales. En etapas
cercanas a la falla, se forman griestas muy anchas a lo largo de las
diagonales que indican gue el acero de refuerzo ha fluido y ha
alcarmzado grandes deformaciones. Las deformaciones por flexién de la
losa se concentran en estas lineas que reciben =21 nombre de Lineas
de Fluencia, mientras que las de%ormaciones en las zonas
comprendidas entre las I{neas de fluencia son, en comparacién, muy

pequenas.

.La amplitud de las ztonas de comportamiento 1nelastico depende
del porcentaie de refuerzo de flexion. Generalmente, este porcentaje
es pesueno en losas. por lo gue tales elementos resultan

’ .
subreforcadoes yv las tonas inelasticas zon amplias.



En la dEScripcién anterior del comportamiento, ze ha supuesto
gue la falla ocurre por flexion y que no hay efecto de eortante.
Aungue existen casos como el de losas apovadas directamente sobre
columnas v el de-losas sujetas a cargas concentradas muy altas, en
los gque es frecuente que la falla ocur—-a en cortante por penetraciﬁn

antes de que sc¢ alcance la resistencia en flexion.

ANALISIS DE LOSAS,

Se entiende por analisis de losas 1la 'determinacién de las
acciones internas en una 1losa dada cuandp se cpnoca2 lta carga
aplicada. Esta determinacién es més dif{cil hue en el caso de vigas,
debido a que las losas son elementos altamente hiperestéticos. El
analisis de losas puede efectuarse aplicando 1los metodos de la
Teoria de la Elasticidad gue se describe mas adelante, por lo gue
loe resultados obtenidos soloc son validos en la etapa l’Jde
comportamiento lineal, o sea, para cargas cuya magnitud es del orden
de la correspondiente al punto .A dge la fiq. 4, AdEmés, los
resultados son s0l0 aproximados, aun para estas cargas, debido a qgue
2]l concreto reforzado no cumple con las caracter{sticas ideales de

los materiales lineales, homogenecs vy elasticos.

BASES DE LA TEORIA ELASTICA.

. s )
Las deformaciones elasticas de placags isotropicas con  cargas

ul

normales & un plano, estan controladas por la siguiente ecuacion @

aqw aqw aqw fu}

2 .2 : ——= 1)
824 9:7 By 8y4 D



En donde :

w = Deflexion en la claca en la direccion de la carga.
g = Carga sobre la placa por area tributaria en funcién de x 2 vy.
D = Rigidez a flexion de la placa.
ER”
D =
2 o

-
E = Modulo de elasticidad.
h = Ecgpecsor de 1a placa.

H T Relacion de Foisson.

Esta ecuacién, que se origina de las consideraciones de
compatibilidad de equilibrioc y deformaciones, es aplicable a placas
de espesor medio, es decir, placas lo suficientemente delgadas para
gue no tengan importancia las deformaciones por cortante, pero 1o
suficientemente gruesas para gue tampoce afecten las fuerzas en un
plano o fuerzas de membrana.

r

La ecuacion ( 1 ) ze puede deducir siguiendo un proceso de dos

1]
e s
w
I
|1|
1]



la. ETAPA .- EOQUILIBRIO,

En las figuras & v 7. s& muestran las fuerzas gue actuan n  un
elemento diferencial de losa., todas las acciones son por unidad de
ancho v han sido multiplicadas por las dimensiones del elemento para
obtener las fuerzas que actuan sobre él, para mayor claridad, se han
separado las fuertas en dos grupos + Las fuerzas de superficie vy
cortante en 1a fig. 6 v los momzntas de flExién v tarsién en la

fig. 7.

3 av =t 2)

De Z My = O

Desprecizndo los terminos de szgundo orden. /

a m, a‘mv
~ + “V = Vl.'
F. ay ———{ 3 )
De manera similar. con & My = O
am a ™,y
LA - =V _
. Y
3y ! . i . -——( 4 )

Sustituvende ( 3 ) yv ( 4 ) en ( 2  se tiene

s
“

z 2
d°m - a2 my

2
T as dy ay

2a. ETAFA .-~ RELACICH MOMENTO-DEFLEXION,

HMipotesiz



1. El material es lineal, elastico e isotropo.

2. La deflexion es peqguefia en relacion con el espesor de l1a losa.

Z. Cualguier ifnea recta perpendicular a la superficie media de 1la
lo=a antas de la flexién, sigue siendo recta .y normal a 1la
zuperficie media despuéé de la flexion. ~

4., B¢ ignoran los esfuertos directos normales a la superficie media.

De 1z aplicacion dei momento flexionante m  puede obtenerse @

—_—
X -
w
1
m, My
Y ¥
-4
I
sv
¢n = -
y o < clb‘)f-
‘ ' 02w )
, = - —
.owd, -~
azw
£ = = T e—
2
o

Fod \_, qﬁy 62w

£ -

IUPERER I &
' T NEUT Y A . B,
i De igual forma :
- - N ¥ _ _
|
i
LS

ay~



Coneiderande las relaciones bidimensionalez entre el

deformacion ¢

13
f = ( £ + pue )
¥ b H Y
1 - u‘
E
£ = { £ + pue )
Y bd H «
1 - p‘
E
Ty = Yay

2 ¢C1 + )

2 2
E dw " w
f_0= -z ( L }
= )
1 - u " 0y2
I
— hﬁq
2
r M
oyt
. h/2
m =-I f_ 2 d:z
* -hsz ¥
E h- 8w a’w
= - { -‘-p 3
2 2 2
1Z ¢ = u ) & ay
Com ' p=gnT s o1z 1 - gt

esfuerzo

Y

Lo o



8
[}

aw 3w
m, = - D ¢ + u )
- > ——— &
P ay~ U &

De igual forma

ay‘ a : ==t

De la aplicacion de los momentos torsionantes se tiene &

¥
I >
- dx —-
Myy Myy
— > dy e
S
!
my=m,=0
y dx = dy

xy



e

La relacion entre los mcocmentos de torsion vy la curvatura,

deducir por medio del zistema equivalente i

se

=Y

pugde
i

s .



Dbteniéndose

2 2
8w 2 w
m . = - D« + i )
PR a\,‘”:'
i
3w 62w )
m . = -0 ¢ +
v I, )
By" N

Resolviends estas dos scuaciornes para obtener las curvaturas en las
] - : . o/
#78 ¥, 51 se sabe que m | = m%y ,my, = —mJy, y tambien

direcciones

.For lo tanto @

m . = m .
v NE
F: " ~{m o, — um o, 3 ]
! e H yo Ry
2 2 —_— )
& D ¢! - u D (1 = m) ¢ 8
> :i
9w -{m ., — pm , )} m
y* ~H ' Xy
z 2 -———=( 9 3
o’ D41l = p B ¢ 1 - u) ’

4 ,
La diztorsion relativa a los ejes % e y , en terminos de la
Y e y' pusden expresarse como :

o

curvatura relativa a los ejes

w { 8™ w A w

r)
@
<

N

d: Ay

Sugtituvendo las scuaciones ( 8 ) y ( ) en la ecuacion anterior vy

resalviesndo para obtener mvy e tiene la relacion :

8 W

a: a3y



El término ozw / 8 8y representa la distursién, es decir, camo
cambia la pendiente en la direccion x segﬁn avanza en la direccidn
v,

La sustitucion de las ecuaciones ( 6 ), ( 7 ) y ¢ 10 ) en la

ecuacicn de equilibrio, ecuacion (5 ), lleva a la ecuacion ¢( 1 ).

Ademas de las condiciones de gequilibrig y continuidad
supresadas por la ecuacién ( 1 ), deben cumplirse las condiciones de
frontera o condicionas de borde de la losas por ejemplo, si un borde
es empotrado., la deflaxion y la rotacién deben ser nulas en dicho
borde., Estas condiciones de frontera se satisfacen ajustando 1las
constantes de integracién que aparecen al resolver la ecuacién
diferencial (¢ ! ). Una ve: resuelta la ecuacién (1), las acciones
internas pueden determinarse con las ecuaciones gue se deducen en;la

i
fig. 8. ~ i

La determtnacion de las acciones internas por el procedimiento
descrito es demasiado léboriosa para fines pré:ticas, ademés de que
tiene las lim;taciones indicadas anteriormente. Sin embargo, s han
obtenido soluciones para casbs ComunNes, las cuales, con algunas
modi ficaciones, se han utilizado para obtener coeficientes de
disefio. Por ejemplo, en la fig. 8 se muestra la distribucion de
momentos flexionantes em una losa cuadrada libremente apoyada sujeta
a carga unifaormemente distribuida. En esta losa 1os momentos maximos
ce presentan a lo largo de las diagonales, lo cual explica la forma
de su mecanismo de colapso, ya gue el acero de refuerzo rfluye

sigquiendo locs ejes de momentos maximos,



Los métmdos usados com&nmente' para el anélisis de losas
consisten en utilizar los coeficientes de disefo mencionaagos
anteriormente. Estos coeficientez s=se obtienen a partir de los
mcmentn; obtenidos del anélisis elastico de losas © ideales,

modificades para tomar en cuenta los siguientes aspectos.

W
~

Laz distribuciones de momentos en losas de concreto reforzado scn
diferentes a las distribuciones elésticas, debiao a la influencia
del agrietamiento.

b) tLae condiciones de apoyo de losas de estructuras reales no
corresponden a las condiciones ideales de las losas analizadas
alésti:amente. Por ejemplo, lag losas reales suelen apoyarse
zobre vigas gue tienen una rigidez a flexién finita, o s3ea, qQue
tienan cierta flaxibilidad, mientras gue las losas ideales es;én
soportadas sobre apoyos infinitamente rigidos. También las viéas
de estructuras reales trabajan como vigas T con un ancrho de pat{n
diF{;il de definir, 10 que implica incertidumbre en =u rigide:z.
Eztc no se toma en cuenta en los anélisis elasticos comunes.

c) De acuerdo con las distribuciones tedricas de momentos, &stos

varian a lo larco de los ejes de la losa, como puede verse en  la

fiqg. 8. Debido a gue no resulta préctico distribuir el aceroc de
refuerzo siguiendo las distribuciones teéricas, as gsual
considerar dos 0 tres zohas de momentos censtantes. For  ejemplo,

la distribucion teorica a lo lergo del eje central de la fig. 8.

puede simplificszrse como se muestra en la fig. 9. De esta forma,

Lt

2 lograr =2paraciones uniformes del acero de refuerzs en tonas

amplias de la leosa.



DIMENSIONAMIENTO POR EL METODO DEL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL.

Fara dimensionar losas por este método, se obtienen los
momentos flexiqnantes wtilizando los coeficientes que &8e preasentan
en 1a tabla 1. Loz momentos asi obtenidos son momentos por unidad de
ancho, por ejemplo, kg-m/m. Después se calculan el peralte vy .el
porcentaje de refuerco utilizando 1as formulas de flexién, como  si
g2 tratase de vigas de ancho unitario. For ejemplo, si loz momentos
estan en unidades de t'g—-m/m, se considerara que la losa esta formada
par vigas de un metro de ancho sujetas a los momentos flexionantes
determinados & partir de los coeficientes de la tabla,

El método del Regl amento del Distrito Federal esta basado en un
metodo desarrollado originalmente por Siess y Newmark. Gbsérvese que
se incluven coeficientss para losas construldas monoliticamente gpn
la= vigas de apoyo.‘y nara losas apoyvadas sobre vigasgs de acero. Egto
se dzbe a gue en'el primer Caso. las wvigas proporgionan cierta
restric:ién a la losa contra giro, mientraé que en el segundo caso,

la losa puede cgirar libremente.

Las losas gque se dimensionen con los coeficientes de la tabla |
deben congiderarse divididas, en cada direccion, en dos franjas de
s wé oy . . -
borde y una central, comose muestra en la fig. 10. La determinacion
| .
de los anches de las franjas se hace de la siguiente manera. Fara
relaciones de claro corto a claro largo maycres que .3, las franjas
centrales tignen un anche igual a la mitad del claro perpendicular a

ellas. v cada franjia extrema tiene un ancho igual a la cuarta parte

42l mizmo. Pzra r2alaciones menores que 9.3, la franja central

3

t



percendicular al lado largo tienme wun ancho igual a a2 - a1

franmja =xtrema. igual a a1/2, donde a1 es el claro corto y a_ es el

claro largo. Los momentos determinados con los coeficientes de la

y cada

tabla | corresponden a las franjas centrales. Los coeficientas de
las franjas extremas son iguales a los de la tabla multiplicados por

0.568.

Para doblar varillas y para aplicar 1los . requisitos de
adherencia y anclaje de acesrc de momento positive, se supone que las
lineas de infleccion estan localizadas a una distancia de un  sexto

del clarno corto, a partir de los bordes del tablero.

El metodo descrito puede aplicarse unicamente si se sat&sfaceh.

las siguientes limitaciones :

a) Les tableros son senziblementa rectangulares. i

by L= distribucién de las .cargas que actlan sobre la losa es
se2nciblemente uniforme en cada tablero.

c) Los momentos negativos en el apoyo comin de dos tableros
advacentes no difieren entre si en mas que 3JIC¢ por cientoc del
menor de ellos.

dy La relacién.de carga viQa a carga muerta no es mayor que Z.3 para

losas monoliticas con sus apoyos. ni mayer gue 1.3 en otros

Casos,.

Cuando las losas no cumplen estas limitaciones, 83 MECESario
aplicar otros proczdimientos como. por ejempla, la wtilizacion de
solucionez elasticas., tales como las presentadas en la  fig. 8. 3i

lazloszas son muy irregularss o estan sujetas a cargas nc  wniformes,



25 mas conveniente, por lo general, recurrir a otro tipo de

soluciones.

Cuando se diseffa por el Metodo del Reglamento del D.F., 1los
coeficientes de momento positivo pueden incrementarse vy los ”de
momento negativo reducirse en  igual cantidad, O viceversa, pero
ningﬁn coeficiente puede reducirse en més de 33 por ciento del valor

consignado en la tabla 1.

.ﬂunque los coeficiantes de diseRo se obtuvieron de saluciones
elésticas, las cuales solo son validas para cargas de trabajeo, la
carga w. con la gue se obtienen los momentos flexinoantes, es la
carga que corresponde a la resistencia de 1la losa. Este hecho, Y
algunas otras caracteristicas del comportamiento de losgs, hacen gue
los dimensionamientos de 1losas resulten, por 1o general, guy
conservador=s., Sé ha visto que las losas ensavadas resisten cargas

sustancialmente mayoras que las cargas de disefio.
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agrietamiento

Fig. 4

Grifica carga-deflexion de una losa.



FiGg. & Confi-
guraciones de
agrietamiento
para distintos
valores de lIa
carga aplicada.
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a) carga ‘pequefia

'b) carga regular

¢) carga alta

d) carga de falla
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F1G. & Distribucion de momentos en una losa cuadrada.

distribucion real

_distribucion
para fines
de disefno

F1G.9 Distribucion real de momentos y distribucion idealizada
para fines de disefio en una losa.
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F1G. 10 Division de una losa en franjas centrales y franjas de borde.
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MARCOS DE CONCRETO POR EL METODO DE LA ESTRUCTURA EQUIVALENTE

ESTUDIOS EXPERIMENTALES, VARIABLES PRINCIPALES.

En la sec;ién anterior se indico como pueden determinarse los
momentos flexionantas en losas aisladas apoyvadas sobre elementos que
ge suponen infinitamente rfgidos. Sin embargo, la distribucion de
momentos flexionantes en sistemas ae piso no solamente depende de
las caracteristicas Fropias de l1a losa, sino tambien de las de los
otros elementogs gque constituyen la estructura, como las wvigas y las
columnas. La distribuciéﬁ de momentqése ha estudiado tanto en forma

,
experimental comc analitica.

‘E1 numerc de engayes realicados en estructuras formadas por
losas, trabes y columnas es escaso. La serie mas ®tensa es la
efectuada en la Universidad dé Il1linois entre los afMos 1@60 y lqéi,
que incluyé el ensavye de especimenes como el moOstr&ago
esquemeticamentz en la fig. 12, Los resultados de estos ensayes, &n
cnmbinacién con estudios analfticcs, han permitido desarrollar

metodos de disefio que toman en cuenta el efecto de las variabies mas

importantes scbre 2l comportamiento de i1a estructura.

Pafa estudiar la distribucién de momentos flexionantes,
considerese gue en la sstructura mostrada en la fig. 13, se aista la
franja de losa comprendida entre los ejes A" y B'. Si se supone que
los momentos flericnantes son uniformes a lo ancho de 'la franjs
resultante, puede conciderarse a esta franja coms una viga continua,
con una distribucion de momentos flexionantes como  laé .mostrada en

forma cnalitativa en 1a  fig. 14, Si ia losa tiene una carga



—_— - - e AR

uniformemente distribuida, w, la viga continua de la fig. 14 tendré
una carga por unidad de longitud de un valor wlz, donde 12 es el
ancho de la franja entre los ejes A y B*. En cada uno de los claros
de la viga continua se debe cumplir la siguiente ecuacian de

equilibrio ¢

2
( wl2 ) 11
M =
o
8

Donde *
HD = momento estético total = momento positive en el centro del

claro., mas el promedio de 1los momentos negativos en

lqééxtremos.
wl, = carga por unidad de longitud.

1, = longitud del claro considerado.

Poe ejemplo. =2n el claro 2-3 ¢

™M -~ *+* M -
negz2 nego

o pos’

]

i y | t sitiveo.
donde Mne es moments negativo y ﬂpos momento po

En realidad, los momentos flexionantes no son uniformes a lo
ancho de la franja considerada en la fig. 13. A 1o largo del eje de
columnas, B, los momentos son mayor=s gue a lo largo de los ejes A’
vy B". Esto se debe a gue el sistema es més r{gido a lo largo del eje
B. por 1a presencia de vigas y porgue el sfecto de restriccién de
las columﬁas 2s méuima en estous ejes v va disminuyendo hacia los

extremos de la franja.

Si



La distribucién cuantitativa de momentos a lo largo vy a 1lo
ancho de las franjas de losa depende de lasg carateristias de los
elementos gue forman la estrutura ( columnas, vigas y losas ) y del

tipo de carga aplicada. A continuaion se describen estas variables.

- Influenciag de las columas. ¢ fig. 5 D
- Efecto de rigidez flexionante de las vigas.
~ Efecto de la rigidez torsionante de las vigas.

- Influencia del tipo de carga.

ANALISIS DE SISTEMAS DE PISO,
Anteriormente se sefialo gue los momentos flexionantes de udna
losa puédén determinarse resolviendo la siguiente ecuacién :

aqw aqw aqw q

4 2 .2 4 !
ax ) " By ay D
La resclucion de la escuacion anterior tiene serias limitaciones
cuando se trata de analizar el conjunto de losa, vigas y cblumnas,
va gue no es posible tomar en cuenta variables importantes, como la

rigidez torsionante de las vigas. y las dimensiones de las vigas vy

columnas.

DIMENSIONAMIENTO DE SISTEMAS DE PISO.

E1l metodo que e presenta a continuacion pPara el
dimensionamientc de sistemas de piso se conoce como " metodo de la
petructura equivalesnte ” , debido a que se basa sn el principic de

sustituir 3 la estructuwra tridimensional, constituida por =1 sistema

do oiso. 20 ur marco  tidimensional equivalente, corziituido por



columnas vy vigas.

El metodo consiste en los pasos gue se mencionan a continuacién

en forma resumida @

a )Ideali:acién de 1la estructura tridimensional en maréos
bidimensionales constituidos por slumnas y vigas.

b ) Determinacion de las rigideces de los elementos que forman Llos
mar<os.,

c ! Anélisis estructural de ios marcos.

d Distribueién de 1lo= momentos flexionantes y fuerzas cortantas,
ocbtaenidoz en el ' anélisis, entre 1los elementos que forman

la estructura tridimensicnal.

e ) Dimensionamiento de los elementos de la estructura.

IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA.

En el metodo de la estructura eguivalente se hace &
simplisicacién gue consiste en idealizar la estructura por una serie
de marcos 2n 4os direéciones, comc los gue se muestran &n las areas

rayadas de la fig., 1é&.

ANALISIS ESTRUCTURAL DE LOS MARCOS.

Una vez calculadas las rigideces de las vigas y columnas de la
egtructura eguivalente, se efetia el anzlisis estructural por  los
procadimiegntces usuales para marcos bidimensicnales. EL analisis por
cargs wverticzl ousde efectuarse aislando cada uno de los Ppizos vy
sucanignde que las columnas superior e inferior estén empotradas en
sus extremos opuestos. En el analisis por carga horizontal ( vientc

o sismo ) deben analizarse los marcos completos.

o
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Figura 13 Franja de una losa en la cual se determinan los momentos flexioy:

e
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Figura 14 Diagrama de m_ogd’é’ntos en la franja de losa de la Fig. 13



— ——

4N

(3) Columnas rigidas

e ———— (A

/\
Cy
e ;

—=
~=<
]

D!

——r ]

C;>C,>¢C . Culumnas flexibles
o
I
I
l
l

(c) Columnas sin rigidez

-u——-————_—w

D

Figura 15  Efecto de la rigidez flexionante de las columnas
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Figura 17

Columna molificada equivalente
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Losas PLANAS

Fig 23 Idec[izocio’p de una estructura con losa plana en
la direccion longitudinal |



Nl

Coconuna Egpuivarenrte

T‘J“"‘
e = = = F ‘-—-—;——-—'.-11..:""9
1\:’1C:=l.-
- ———— _ _f——— I,zee




\//bA

Epu;vhc_Ech‘

| v Lh
i L 9.
¥ L . .
T C 4 1 h
' {
_ .
C an6a \Iem‘-\cht.
Ivi‘-'c"’ 1_1-95 _
IC+h
— -
; L iIl’l)
T ﬁ”\ 1,
L h | .
: 1 i ' g Stgmo
n | ,{
| |
- |
I,
I‘L:w I'z,: = =)



Loesks ?c.a Nhg,

Less Acleetapa (ﬂ.e‘tkuuﬂl)

' .

GCEOmETRL( A
2.5 h 2.5 h
—— IR

N i

S-—— L6 CoLu MY A

— - ‘ &S
Coinbo MENSS & HI1iEI1AS DF Ca seToMES

2 1 I'1e
Uy

{

/3
hi
d
AzI b l = 7 — 1 'IJL ¢ \_ﬂ/_ﬂ :
Laoece / ;452
d,>, 1.3 44 CapiteL 4
i e




Pensite  (( Depieriones )
d o = kKL (4-2</30L)

L=< ano Mayor..

/
lLegcag Cownw ARRCoL

¥
K=00006lkw > o0.020

. /
losss SiN AgAcos

y
K=o 00015 Lkw > o o028

i

Lz o 1{3 <H/‘"’3’)

W —e Crres De Servicio Q%"‘)

!

C = Diuensiow CoL. o C.AP;TEL

d — Pgasme EF&r_?iyo

i L -
55 Iucn&ugurﬁ d EH ZO% Ek\ Losas BulgeER &P

y 20 % Eu TauLenog Enn.a-'uos.'.



C aneb Yentics

R
|
|
1l
l
|

“F T (i e
A I
' _J
! Z ] | Z Fasuys
2 ] l 1/2_ Ceutnb
) . T2/, Fewsds

O— — - -O+- .77

<~ — -
| /4 ?
Qeruernd ,
Treayyae De Feaun it
Cor $. Ceurnal
« o <
6o YA

Momeuree Yormiveos

257,

Hou:urcg NEQATQOS 7$%

x &) ec ﬂoueu-ro ?oSITluo €< AOyACERTE A URA CoLvmua s
DIS‘NUI}WLA oMo S foéta MEGAT\VO

F i Ceanos ExTREMOS Eo RLERuUERZO panL EL MoMeMTO

Nsam-un Emeatom s e CoLochR.A/ coms <1 FuEnhVE
SISHO
— Al menss BEL S0 % De Rervenzo Mevirive De Las Frauanc Dr

Coouring Se Cococati Ew Ca+ 2 h,



. Pbu Sl-SM o]

Aucro Erectivo De Loswn =

o —

UL T

T oI, |

C‘}_J—jh

x
X

Cox 2 h

Cococrn. LaTotbeipan Dcc."
e Fuento pn!. Cismoe E o'
Cast 2 h, Dz Movo gve £e
to g cavece e ;\\u/cusa
De lo Coruosnusn ,



e

Lervenzo

Leguisitos Compresentanios

ol

|

INYS
L

=====

3

As(-) /s

|

i

Feaushs De Cotomuns,

>

L#s(%_

]

As &)

Fraryne CemtnbLes.



ASCLEC# o Sopgu.on_)

'{/dooi —t
S S
Wﬂl ———y
/ - As@.ecuo'lﬂzéniorz)

" Nuceeo > soZ, De AslLecns Sop)

e — Lepuznzo Minimo
|_.J 1:_[ l_._l EFu Neavapurss.
, .
Eu EC Nucergo ’

th.az..) /cl b (Gatrss Deleosa) >, 20

h Ceose) /dy (osmrasDe CoL. ) > /S



R

C opLTARTE

T Viea Adcua.
Tu Frawss D Coe. 1576 Y
Eu Foamyrs Cemtnbres 25‘6/9‘ V.

S: Se CunFLE’

b = QJ Y I’IS.LOCM_

y M o<a0

| -Vcn__- 6.S¥n bcl\[-;_'c
4
t S

|

/.
I 2ee. Cattics

'-Q'-' .




T Accen En 2 Diteeciones

' £ v
‘ l —— Seccidn critica
]

. ~
T AR )
cptd 2 e
r f_-ro_ l p

I Cag '

\j QMCAB
Vag'®

Ac !Jc

Ac=2d(c)+cp+2d)

dlc,+d)? A (c;+d)d3 N d(cotd)cy+d)2

Je* —¢ 6 2

Cdlculo del esfuerzo cortante mdximo para una columna interior
!

Fig ..  Trasmision de momento entre columna y losa

! .
l+¢.¢?—\f;+é)/€(;-\é)i
Vo = Fu (.5 a ¥ )WL
° vz”-: Flvr‘{'_ic

v=S2 o siCe€,  Fr=o¥ CCHrCUins+S )
<,

X = | —




Copupoe S= Eupren Rervenzo | _

\jcrL_:. o .4 bé L/ +¥<'.. ] o B R
Vo= Vi b d VasRVE

Refuerzo por tensién diagonal en la direccién del eje " DC

c, .
— ¢ 4—-;&

o

]

\7}—. A L Viea Fieticia

b: Cz‘\“d.
s
T__. L/3 . . _
B
1
b y
L jl
1 S -0.85 D= L Se‘.P.Cm..cur.b.os,_
2 . |
. SMAx-; :L
CORTE AA /3
L TEO
<€ 20w,
A .

No se muestran los estribos de lo otfra
direccion, m el resto del refuerzo



o)

CROQUIS DE REFUERZO TRANSVERSAL MINIMO
T !\J T

/////// | J

17
[ ZZ |
E i
I
1
— Lra j’ L )

Est#2 de 4 ramas - o : ’ !
‘ Est # 2 de 4 ramas : ‘

’}\v No se muestran los estribos necesarios
en lg otra direccicn, ni ef resto del
refuerzo

xR




pISENO DE UNA LOSA PLANA ALIGERADA

DATOS

&

m
m
152 -
T

7.00

7.00

—h

m
L= =
(mal

i—-8—-

| &

Columnas 70 x 50 cm

Peralte efectivo d = 36 ¢m

Cspesor de losa

ractor de carga (CM + CV . ) F
max

Factor de carga (CM + CV.
- ins

Materiales

2
fé = 250 kg/cm
£f = 4200 kg/cm2

Y

Dimensiones ,en m

Seccion de
columnas,cm?

3.00

3.00
3 00

h=40cm

(concreto clase 1)

‘_3 00



CONSTANTES
f; = O.Sf(': = 0.8 x 250 = 200 kg/cmz‘ : (ec. 1.7)
£7 = 0.85f% = 0.85x200 = 170 kg/cmz (ec. 2.3)

(por ser f; < 250 kg/cmz)

:ﬂ .

: Y200 = 14.14
0.7 /?1 0.7 v¥250
i P = 1255 = ©-002635
_ £ 4800 _ (0.75) 170 4800
Prgy = 075 By = 0.75 £, 'fy+eooo = a200 ° 4200 + eop - 0-01429

REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA INTERIOR, 2B

Fuerzas y momentos internos en condiciones de servicio

' v '

: A 3077
2267 (—'—) 2267 t-m 21.22 (-—{'—) 21.22 t-m 33.22 ( —*——j 33.22 t-m
w__~ 35.66
CH+CY yby CHM+ CViust. StsMo
Propiedades geométricas de la conexidn (fig 2.1 de las Normas)
| ¢+ d |
l C I "
”
A
r--—-======-"7 o
] i
| |
Seccion : :
CTIIICQ\| | <, Cz+d
| |
1 |
1 |
i _} ‘
| - g L

]
L



Revisidn bajo

70 cm

50 em

d = 70 + 36 = 106 cm

d = 50 + 36 = 86 cm

c.+ &

_ 1 __10s _ -
= > = 3 = 53 cm .

2d (c1 +c, +2d) = 2 x 36(70 + 50 + 23x36) = 13 Hoay

1
1 1 = | - - .
1+0.67 /(c1+ d)/(c, +d) 1 + 0.67 Y106/8¢

C.42866

. 3 3 2

d (c1 + d) (c1 +d) 4 d(c2 + d) (c1 + d)

+ +

2
fosul

6

6 2

6

3
(36) (106) N

2
(106) (36)°  (36) (86) (106)
6 = 2 ‘

4

7 146 000 + B24 300 + 17 390 000 = 25 360 000 em

- . - .
carga muerta mds carga viva maxima

Vx 1.4

~ = 3.920 kg/cm"

38.69 x 1.4 = 5417 t

2

(ec.

2.26)



Esfuerzo cortante de diseno admisible si no se usa refuerzo

= JE* < o
E.‘R Q.5+ ) c—-—FR VEC
50 B
= -—— = .7 > .5 . i

2
es decir rige F vi* = 0.8 x 14.14 = 11.31 kg/ecm > v
g R‘ c 9/ umax

luego, por resistencia no es necesario refuerzo tajo CM + C\Jma,‘x

Revisién bajo cargas muerta, viva instantdnea y sismo

v, = (36.45 +0) 1.1 = 40.10 ¢t
Moo= (30.77 + 35.68)x1.1 = 66.43 x 1.1 = 73.07 t-m
v b S o) - R
v n = g u AB (Véase fig 2.1 de las Norras)
1 max -_ ———
A J
c c
., _ 40100 0.4266x7307x10°x53 il
u méx 13 820 25 360 000
v . = 2.902 + 6.315
U max

v o 9.417 kg/ca’

. p 2
Esfuerzo cortante admisible = F_ . f* = 0.7 x 14.14 =-9.898 kg/cm > v .
R c u max

luego, bajo CM + Cvinst+ S no se recuiere refuerzo

Refuerzo transversal minimo (De acuerdo con el 3ltimo pirrafo de 2.1.5h)

Se usardn estribos = 2 de cuatro ramas tanto en la nervadura del ejs de
colunnas como &n las adyacentes a ella , espaciaios’a d/3 = 12 cm zs:a
un cuarco Jdel claro sorrespondiente (700/4 = 173 cn) medido desde el eje

de la columra.
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: Diagramas de momentss provenientes de los andlisis; @
- _...._/__

DIMENSIONAMIENTO DEL EJE 2 POR FLEXION .
i

i | - \

P T . ) [

TM+CV gy - - -13.04 ) 12.07 . _15_25'-#—“,’_-"‘
M CVmgIle - -18.28 16.90 -22.75 1 t-m
& | _ &
T d) Bajo cargas mueria y viva mdxima T
——- A _
i
E
;
|
-
| CM+CV,
i
%
| I
| |
' i
II
- L
P, FPafc de columng d oAl
CHICV o+ S 18.50 21.83 —e5.0i t-m
TV, +S 62,90 o188 1229 '
{(CHM+CV, TSI PC.25 -45.5% t-.
(21-C. e ST -47i% 24,0 21, 16.16 t-m

t) Baio rcrgas muerta, viva instantdnea (CM *Cvinst) y sismo (S)
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a) Refuerzo en el cncho ¢,+3h

1T 235 ¢m =
ri 175 em B 150 e¢m !
I I
[l | 84 8—" :6353-‘ A ug 6#8—"" 5
! <awng+aus 2w — ]
|
. |

3#4—\\\ .
[ o
3ma—" . !
(b=30cm)
b) Nervadura adyacente a la del eje de columnas
1a5ﬁ\\ !
f
= ]
IHS—
{b=10 ¢cm)

c) Nervadura de franja central

Refuerzo por flexion
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* . RESISTENCIA A FLEXOCOMPRESION Y A __ - i e
CORTANTE DE MUROS DE CONCRETO--

Oscar Hernéndez_BasilioI
" RESUMEN

Se proponen criterios para el disenio de muros de concreto reforzado. Dichos
criterios permiten predecir la capacidad a flexidn pura, a flexocompresidn y a
cortante considerando los siguientes par3mecros: claro de cortante M/Vt (relacién
de momento flexionante a fuerza cortante y longitud de muro); resistencia del ace
ro y del concreto; cuantia y distribuci6n del acero en el alma del muro, carga =
axial y la presencia de elementos que confinan .1l muro como columnas o muros
- transversales. Se demuestra que las expresiones propuestas tesultan bastante apro
ximadas al cowmpararlas con ensayes de 1abora:orLo.

1. INTRODUCCION

Durante los Gltimos sismos que han ocurrido se ha observado un excelente com~
portamiento de aquellas estructuras rigidizadas con muros de comncreto reforzado.
La presencia de estos elementos evita la deformacidn’ excesiva de la estructura
que si bien no producia dafics graves en los miembros que la formam, si lo hacia
sobre los.elementos no estructurales (muros de relleno, canceleria, fachadas). la
funcidn de los muros es resistir, com su gran rigidez, la accidn de las fuerzas
laterales haciendo que se vean sometidos principalmente a flexidn y a cortante;
como el nivel de carga axial en los muros es relativamente bajo, el problema de
flexocompresidén no es de mucha importancia, salvo en casos excepcionales.

°  De. diversos estudios se ha podido diferemciar cuando en un muro rige la fle-
xidn y cuando la fuerza cortante. Si la relacidn M/Vt en muro es mayor de 2.0 pre
domina la flexidn sobre el cortante, mientras que lo hace el cortante cuando’,di-
cha' relacifn es menor al valor antes mencioando; en dicha relacidn, M es el homen
to flexionante, V la fuerza cortante, y t la longitud del muro en la seccidn que

se ahaliza.

En el éaso de flexocompresidn existen ayudas de disedo, ref 1, para calcular
la capacidad de muros de concreto reforzado ante tal estado de carga. En el capi-
tulo 2 se plantea la forma en que se desarrollaron dichas ayudas, asi como también
" un método simplificado para determinar la capacidad a flexidm pura y a flexocom-
presidn para bajos niveles de carga axial.

En el capitulo 3 se presenta el disefio por cortante de muros de concreto re-
forzado, este método se presen:a originalmente en la ref 2 y se demuestra que da
lugar a una mejor aproximacidn en el cilculo de la tesxstencza que el método del
ACI .y del Reglamento del Distrito Federal. -

2. RESISTENCIA A FLEXOCOHPRESION

Flexidn. Para determinar la capacidad a flexocompresién de muros de concreto
reforzado lo mas conveniente es desarrollar diagramas de interaccidn similares a
los usados para columnas. En la fig 1 se muestra uno de ellos tomado de la ref |,
en. los que se emplearon para su obtencidn las hipdtesis usuales para concreto re-

forzado.

I Director General. Proyectos Tensién, S.A. de C.V. 1
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Con objeto de presentar un .procedimiento sencills pavd catcwid® (a2 vesisves
cia a flexidn y flexocompresidn, Se sinteticaron los diagramas d€ interacciéw de -
la ref 1 en la siguiente forma, ver fig 1 para el significado de los variables:
sobre un sistema de ejes ortogonales se dibujd, para cada valor de qg y para un
valor constante de la relac;on d/t, sobre el eje horizontal el valor de q; y s
el eje vertical el de M/be? f¢, correspondicnte al caso cuando el valor de la re._-
cidn e/t* del diagrama de :nteraccién es infinite (flexidn pura); efectuando esto
para todos los valores de qe y q) 8¢ tieme los puntos que se presentan en la fig
2. Los puntos correspondientes a um mismo valor de ge 5€ alinean aproximadamente
sobre una recta, lo mismo sucede a. dibujar otros valores de d/t; por lo que la
ecuacidn resultante para calcular en forma apruximada el momento en flexlon pura de
un muro de concreto de seccidn rectangular es

= g4 _ & 200 ' -
5 Mo = e ¥ ql)(t 2) be?fl v o qy. ™®=0.9
d 1
Hﬁo - (Ase + A81)(? - Eo fyt = Fe

Realizando el mismo procedimiento descrito para los murcs con seccidn rectan-
gular, se determind que la capacidad a flexidn de muros con columnas o muros trang
versales en sus extremos es lgual a

M =g + 2 5 1) E- beiel xFp ‘
5 > (2)
o~ (A, ""b_c“sl)(“"_)f‘ *ﬁz
donde A es el &rea de la seccidén transversal to:al del muro, sxempre y cuando
B < 2b (ver fig 1).

Se limita el ancho del elemento que confina al muro a un valor del doble de¢
espesor del mismo por lo observaco en la ref 2, donde se establecid que esta zon
tambxén contrxbuya a la resistencia a cortaunte,

of
Flexocompreni&n Couo se -emczonﬁ con anteriotidad comiinmente los nytba de
concreto sostienen niveles muy bajos de carga axial y por lo general predomlnan
los efectos de flexidn © cortante. .

Para escablecet una expresidn para calcular la capacidad a flexocompresion de
muros de concreto reforzado, se apruximd el comportamiento observado.en el diagra-
ma de interaccifn en la zona de tensifn, y para bajos miveles de carga axial de
compresiin, como una linea recta que pasa por los puntos: (0! -(qe + q1)), 0 de re
sistencia a tensidn axial; y por el de flexidn pura (H l(bt f") 0). La ecuacidn
resultante es

Pa ) . Hh :
beeg " (9 + 9;) G— -1 . K (3)

uo

son la carga axial y.momento flexionance resistentes decl muro para
una zona dui diagrama de interaccién comprendida entre 14 resistencia a tensidn y
una carga axial de compresifn menor del 15 por ciento de la Gltima. Despejando el
momento resistencia H se tiene

: P
M =M ¢ a 1

——t 1) @
a uo b:fc qe + q; L - . .

Para la aplicacidn de esta férmula P, es positivo cuando es una.carga de cor
‘presida. aQ ' e

¢
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Comparacidn de resultados. Con la finalidad de verifiear la aproximacicn ob- l

tenida-al aplicar las expresioncs anteriores, se compararian con los resultados ab

servados en ensayas experimentales realizados en los Estados Unidos por Fiorace

et al (ref 3). En la ctabla | se muestran las caracteriscicas de los muros ensava-

dos, los resultados de los ensayes y los valores calculados con las férmulas pro-

puestas (comparar columnas lé y 138). En la misma tabla se presenta el valor dcl

momento flexlonan"e obtenldo de las grificas de interaccidn (H ) de la ref 1 (co-

lumna 17

De analizar los resultados se observa una muy buena aproximacidn con la capa
cidad observada cuando fluye el acero de refuerzc. Los muros a que se hace awn-idn
soportaron mayor carga, pero esto fue debido a que el -acero de refuerzo entrd a la
etapa de endureciriento por deformacidn. La comparacidn se hace cuando fluve el a-
cero de refuerzo, para ser congruentas con las hipdcesis que se emplearon en este
trabajo, sin embargo, el que el acero entre en la etapa de endurecimiento puude
traer graves consecuenias sobre el muro porque aumenta la fuerza cortaante sonhed el
mismo. Por lo anterior, se recomienda que la resistencia a cortante 'sea cuacdso Fac=
nos 50 por ciento mayor que a flexidn con la finalidad de no reduycir la capacidi
de deformacifn del muro. En muros con relacidn H/Vt menor que la unidad lo anterior
es ca51 imposible de conseguir. ‘

3. RESISTENCIA A CORTANTE

Este capitulo es un resumen de la ref 2; en dicha referencia se presentan los
progresos de una investigacidn tendisnte a establecer normas y criterios de disciie
de muros de concreto ra2forzado con filla por corctante. Al presente se han alcanza-
do tres objetives: 1) un método para predecir la rasistencia a cortante; 2) un mo-
delo matemitico que describe el comportamiento de muros ance cargas lacerales al-
ternadas, y 3) realizar con ese modelo matemicico anilisis paso a paso ante 'distin
tos acelerogramas de temblores. De los resultados que se obtengan la siguiepte no-
ta serd presentar factores de reduccidn por ducrilidad para muros donde predomine
la fuerza cortance.

Las principales conclusiones del programa exverimental fueron: a) los muros
de concreto con falla por cortante tiemen en comportamienzo histerérico inacdecuaso
por el deteriorc progresivo de su resistencia anre alternacicnes de cargza; br re-
sulta poco eficiente el confinamiento que proporcionan al muroe columnas O muras
transversales, adn cuando se confinan el refucrzo de los mismos con abundanze Te-
fuerzo en forma de estribos; ¢) es conveniants =olncar similares cantidades do re-
fucrzo en ambas direcciones del alma del muro porgue previene que la flusncis ace-
lere la falla por cortante y se reduzca la resistencia a flexidn v la capacidad de
deformacin del muro, d) las losas de entrepiso funcionan como atiesadores, aumen-
tando la rigidez inicial del muro v la capacxdau de deformacidn a la fallz, puro
no incrementan su resistencia; e) los pardmetres que mis influven en la capocilad
de deformacidn son la cuantia de refuerzo v la de relacidn aspacto M/Vc del muro:
y £f) las variables mis relevantes para calcularla resistencia a cortance soo: ro-
lacidn de aspecteo, resistencia del acero y del concreto, rcfuerzo en al alma del
muro, la carga axial y la presancia de elementos que confinen al muro.

El comportamiento de muros de concreto reforzado ante fuerza cortante se muc’
tra esquemiticamence en la fig 3; para car3zas muy bajas pr3cticamente el comporti..-
miento es elistico lineal, despuds, cl muro se va deteriorando siendo entoncos ti-
ference la curva de carga que la do descarga, presentando la forma usual de ;;cmri_
to donde rige la falla por cortance: al ir hazia un auavo incremento de earst s¢ 3
obtiene el =raze concinuo Jde la Jiz 2, Al foctant zizoraaciones de car:ns -

-




mismo nivel de deformacidn se observa que disminuye la resistencia, estabilizin-
dose la misma aproximadamente al tercer ciclo (trazo discontinuo). A este esf:
zo es al que se le denomina esfuerzo sostenido, y al miximo de Estos como resi.
tencia sostenida. Despu@s de que se alcanza &sta, el muro pierde resistencia brus .
ca y continuamente. Por lo anterior se pueden definir dos envolventes de esfuer=-
zos, ung_correspondience a los miximos y otra & los sostenidos.

Con base ‘en los resultados obtenidos de los ensayes en modelos se obtuvieron
formulaciones que permitieron predecir:

a) La capacided mixima de un muro de concreto reforzado
b) La resistencia sostenida
c) El lugar geométrico’'de los puntos de capacidad mixima, o sostenida, para
diversos valores de la deformacidn (envolventes de esfuerzo miximos o
sostenidos)
“d) Los ciclos hister@ricos de comportamiento

Capacidad mi3xima. Las expresiones bisicas se obtuvieron principalmente para
muros reforzados con iguales cantidades de refuerzo horizontal y vertical en el
alma; se desarrollaron tomando como base el criterio usual de sumar la contribu-
cidn del concreto y del acero de refuerzo.

-Lv + v, ) Fa - Th=O0+ (5)

En la ecuacifn anterior v er el esfuerzo cortante resistente del muro; ve 1
contribucidn del concreto a la resistencia y vg la coutrzbuclon del acero.

- La’ tesxatencxa a cortante del concreto cuando no actiia carga axial sobre el
mismo es . r‘?

v, = (1.6 - 0.3 (n/V:)‘)_‘/ (7> 0.5/ 5 )

El limite inferior para v,, 0.5 f¢, es para ser congruente con la resisten
cia a cortante de elementos de concreto. La contribucidn de la carga vertical en
la resistencia se puede estimar en igual forma que para muros de mamposteria. La
ecuacidn se obtiene de igualar el esfuerzo de ruptura por tenslon diagonal para
lag condiciones con y sin carga axial, resultando

vc-vof1+cr/v ; alv <5 (7)‘

O es el esfuerzo axial sobrg el nilmero y ve el esfuerzo cortan:e resxstente bajo
carga axial, ambos en kg/cm®, -

La contribucifn del acero se calculari con las. siguientes expresiones
. ) 1
£ . M

Ve = Py -~ 8i VE< 0. 25 o (8a)

M 1
vs-phfyh(;,-:---;)'!-p (—-—
91025$%<125 (8b)

. M :
. - > 1 25 : (8c)
! Vg " Py fyh si V¢ L
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donde loa subindices h y v se refieren al refuerzo borizontal y vertical respects

. vamente; p = Ag/(sb) es el porccontaje de refuerzo del muro; fy, esfuerzo del ace-

' ro de refuerzo, kg/em’; Ag, drea de refuerzo em el alma del murd, cm’; s, separa=
cidno del refuerzo, cm y b el espesor del wuro, cm. : :

Cuando las cuantfas de refuerzo son iguales, ip e&pfeai&n 8b se reduce a la
forma habirual Vg " P fy'

Debe tambisn quedar .claro que es necesaria la presencia de refuerzo en ambas
direcciones en el alma del muro para que puedan aplicarse las expresiones anterip
res. Se recomienda que una cuantia de refuerzo no debe ser mayor del 502 de-la
otra; también se considera conveniente la presencia de una tuantfa minima de re~
fuerzo para evitar problemas de agrietamientos por comtraccidn, a falta de nejor
informacidn se aconseja colocar el porcentaje minimo de refuerzo recomendade por
el Regiamento ACI, que es 0.0025.

El programa experimental de la ref 2 tambidn hizo ver que las columnas o mu-
ros transversales que confinan a un muro ayudan a la resistencia a c¢ortante resul
tado efectivo en una longitud transversal aproximadamente igual a 2b, siendo b el
espesor del muroc que estidn confinando. '

En las tablas 2 y 3 se aplican las firmulas a diversos murvs observindose una
aceptable aproximacifn. Tomando como una sola muestra las relaciones v..1c/vp de
las tablas 2 y 3, se ve que la relacidn de resistencia calculada a mediaa es 0.996
y el coeficiente de variacién del 6X. : L - ' :

Algunos investigadores han mencionado que la resistencia de un mure ante al-
ternaciones de carga es 50% de la obtenida de un ensaye bajo carga monotfuica; se
tratd de confirmar lo anterior al aplicar las f&rmulas, deducidas para muros bajo
alternaciones de carga, en muros bajo carga wmonotfnica, tabla 4. Se oblervaﬁque

el valor medio . calculade con las formulas es el 90T del observado experimen-
talmente. '

~* Al aplicar las f&rmulas de disefic a muros reforzados de manera no comvencio-
nal, esto es, ausencia de refuerzo en una direccidn o cantidades de refuerzo muy
altas, ver tabla 5, obviamente es de esperarse que no se prediga con exactitud la
resistencia; como se ve en la tabla, el error promedio es del 36 por cieato del
lado de la inseguridad. . ’

En términos generales puede verse una aceptable semejanza de los valores cal-
culados con las fdrmulas propuestas con los medidos en los diferences ensayes; debe
quedar claro que muchos de los ensayes se ejecutaron para condiciones de carga muy
diferentes para las que fueron deducidas las fSrmulas de ahf que las expresiones
propuestas pueden considerarse como confiables para predecir con buens aproximacidn
la resistencia a cortante de muros de coucreto cuando la relacifn de aspecto (M/Vt)

‘esti encre 2.5 y 0.25.

Resistencia sostenida. La resistencia sostemida es la capacidad dg ouro-ante
alternaciones de carga. Las farmmlaciones para determinar la resistencis sosteni-
da son similares a las obtenidas para la capacidad méxima, siendo solec necasario
emplear la ecuacidn 9 em lugar de la ecuacidn 6 - :

v, = (1.2 - 0.23 M/ve)?) [f’:;_:'_ 0.3/ P - {9




Aplicando esta férmula a diversos muros contenidos en la literatura, o en al
gunas ocasiones a murcs en los que se realizd la 1ncerpretac16n de sus curvas de
c0mportam1ento para determinar el esfuerzo sostenido miximo, se ve de la tabla
que existe aceptable aproximacidn entre los valores calculados y los medios e
rimentalmente. :

En la fig ) se muestran las exprc51ones para determinar las eanvolventes de es
fuerzos, miximos y sostenidos; asi como tambiZn los ciclos hister@ticos de ccmpor—

tamiento. En la ref 2 se proporciocnan ecuaciones adicicnales que descrxben el com-

portamiento dentro de los ciclos hxsteretlcos.
4, CONCLUSIONES

Los métodos propuestos son mds generales que los establecidos por otros inves
tigadores porque toman en cuenta leos principales parametros que influyen en la re-
sistencia a flexidn y a cortante de muros de concreto reforzado; también, y como
se observa en las distintas tablas, se tieme bucna correlacidn con los valores de-
terminados en distintos programas experimentales zndependlencemente de la forma en
que se haya realizado el ensaye.

Finalmente, se hari mencidn del estudio de 1z ref 8, donde se ensayaron espe-
ci{menes de concreto reforzado ante tensidn, en las varillas de refuerzo, y cortan
simultineamente para reproducir el estado de esfuerzo que se presentaria en un con
tenedor nuclear ante la eventualidad de una sobrepresién interma. Las siguientes
expreszones se propusleron para calcular 1a resistencia a cortante del concretc.

v, " (2.25 - 1.06 -—4 ' .Para la resistencia max:ma f a'
(10) .

f ) ' Para la resistencia sostenida = ii

. Si en las ecs 6 ¥y 9 se hace M/Vt = 1 = R/t (espécimen cuadrado); y en las ecs
10 fs = fy se llega a

= (1.95 - 0.9

= ] ro. om !
A\ 1.2 fc H vo 1.3/ fc ac ? ' -
ecs 10 . L .
v, - 0.97 'f; ;- v, " 0.97/ fé . ec 9 -

Como puede verse el método propuesto parece predecir la resistencia a .cortan--
te no importando el sistema de carga, forma del espécimen y método del ensaye.
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TABLA 1 RESISTENCIA A FLEXION
ACERO DE REFUERIO
- é PORCENTAJES (%) fy. b/oa .
IR L WL S N L T A O S oox
] Tyn /et K. R ¢ T T;n I-ﬂ wed "a-:l
Ri 1 047 031 0.25 5320 5215 435 Q.00 0.6 —— 095 1.0 4.8 0 479 8.1 5.2 1.0 1.1
Rz 1 .40 031 0.25 $320° 4530 470 0.092 0.73) - 0.95 1.0 83.6 O 8.4 8.4 '$3.6 0.9 0.97
81 2 0.5128 0.31 0.29 S5)0 4S30 S0 0.106 0.03¢ ——— 0.925 1.32109.5 O 162.§ (9.8 1.0 LM 1.2
B3, 2 0.5328 0.31 0.29 4830 4460 480 0.115 0.035 —=e-e 0.92% 1.32 104.7 @ 1057 1046 209.1 . 0.96 0.55
B&(1)2 0.5328 0.J1 0.29 5310 4590 460 0.125 0039 —— 0.92% 1.32109.1 O 1925 1008 5.0 . .8 0.9
82 2 1.762 0.53 0.29 %425 4130 S¢S 0.318 0.034 --— 0.%25 1.32 265.9 0 255.9 2611 271.2.0 €53 (.55
85 2 1762 0.63 0.29 DIN0* 425 460 0.48 903 ——- 0,228 1322840 O 84,1 2677 219740 0w 9.
86 2 1762 0.63 0.29 5310° 4450 220 0.245 Q.02 94£00 0.925 1.32 232.2 Q.26 361.3 2.8 JW¥.5 071 0.9)
B2 1762 0.63 0.29 5310 4655 S00 0.387 0.6 121625 0.92% 1.32 292.0 .15 195.8 9.6 3N .00 L.95
B8 2 1.J8 1.38 0.29 5310* 4560 475 0.445 0.043 121625. 0.925 1.2 235.7 0.17 386.6 169.7 <225 L 0.92
Fl 3 1.867 0.71 0.30 5355 4330 3% 0.510 0.048 — 0.92 - 1.11 292.6 0 292.0 3020 U C.I Q.55
F2 3 2.088 0.6 0.31 555 4385 465 0.463 0.042 121560 0,92 1,11 14,8 016 4145 4118 3320 1.3 1
, o prew. 053 0.98.
€.v.(3) L) ?
NOTAC IC:
Pe .relacibn de irea total de nfmu en los extrexos, al Irea gruesa da concretd dtl slzma del muro
Py porcentije de refusrio norizonta) en ¢1 ibma del suro
Py porcentsje de refuerzo vertical en 2l alsa del mure
A iru trumcrul d.! wropra b4 :
Moo * (% * b‘T 'l_"% - 'lI’ btifg f,,  esfuerzo de Naencla el nfu.mo versice)
. ‘ f,. esfusrzo de Nuenacts del refierzo horizental
HPR < e.15 f v esfuerzo de fluencts del refuerzo extrono
1 : Sty ' '
2 "Wl (Ft!" (T 1 % n:'?c“
. " M ! N N
P, = lag * qy)(g¥- 1) oerg s - A
’ et ﬂ:: < S . 9 B
SECCION: . =085 (K1) En eite CASG pOr tratarse de ansayes de
1 Rectangylar ¢ € . lavorstorio, K; * 1
2 Coluwnez en loz extremos : . .
3 Muros Transversales : :
+ de las grificas del fasro © ' (1) Ensaye Sajo carga conatfnfca
g . £3fuerzo de flucncid surwesto ~or Zer222m 43 13 fnfiengiiin



TARLA 2 COSPARACION DE RESISTENCIAS UE HUROS CT SECCION RECTAEULAR BAJD ALTEPNAC [GIIS DT CARGA

++} Dato general tomado de la referencia y no especificado en particular
. Incluyc poso propio porgque Se encayaron ¢n posicidn horizuntal
*  fn/en?

¥

. .‘;‘-‘ . . ..- .
ll)L.:‘l'.E Ilgt. fc I’h f.'f kW f’ a vo‘ Y. v, Yealc Y Yeale
H/Vl L 1 1 1] " L 1 e L 1] [ £ 1] [ 1] '.
2z 1-1.95 ™06 0.0095 3100 0.0035 3105 22 8.7+ 6.4 10.9 7.3 26.2 1.04
5 1.95 305 0.0035 3100 0.0035 2100 22 8.7+ 16.4 10,9 27.) 29.2 0.9)
? 1.95 296 0.0036 3100 0.0035 3Ld "2 8.6+ 16.2 10,9 27.1 26.5 1.02
8 1.95 292 0.0035 1100 0.003% w06 22 8.5+ 16.2 109 7.1 2.0 1.00
10 0.67 378 0.003% 3100 0.0035 3100 22 28.5 37.9 10.9 43.8 541 0.89
12 0.67 200 0.0035 3100 0.0035 300 22 24.5 33.3 10.9 44,7 44.0 1.0
13 2.00 293 0.0035 3350 0.0035 3150 22 a6+ 6.2 11,7 2.9 ¥4 1.m
21 2.00 250 0.0035 3630 0,0015 3630 22 8.6+ 15.4 12,7 2.} 29.0 0.97
TALA 3 COHPARACION OC RESISTENCIAS DE MURDS CO:t LLOMENTOS COHF IMANTCS €N SUS EXTREHOS BAJO
- : ALTEREACIONTS DE CARGA .
3 1 1.95 260 0.0035 3100 0.0035 3100 22 8.4+ 16.0 10.9 26.9 26.4 1.
4 1.95 290  0.0035 3100 €.0035 3103 22 8.5+ 16.1 10.9 27.0 26.0 1
6 1.95 345 0.0035 3100 0.0035 3100 22 9.3+ 17.1. 10.9 28.0 268 1.
9 0.50 360 0.0035 3100 0.0035 3100 22 2.9 38.4 -10.9 49.3 46.1 1.
n C0.%0 300 0.0035 3100 0.0035 31cO0 22 26.4 358 10,9 4.7 445 L.
14 2,00 247  0.0035 3800 0.0035 3330 22 7.9+ 15,4 13,3 2.7 26.9 1.
15 2.00 320 0.0035 3575 0.0035 3%/5 22 8.9+ 16.6 12,5 ?29.1 29.2 1.
16 2,00 205 0.6070 1300 0.0070 J162 22 7.2+ 14.5 21.7 3.2 8.2 O,
17 © 2,06 175 0.0070 3100 ©.0735 3300 22 6.6+ 13.7 21.7 154 130 1.
18 0.50 230 0.0035 31100 0.0070 -3100 22 23.1 32,3 19.0 5.3 55.6 0.
19 2.00 137 0.0070 3500 0.0070 3500 22 6.9+ 14.2 24.6 ¥.8 8.2 1.
20 2.00 258 0.0070 2650 0.0070 2050 22 8.0+ 15.5 - 18.6 34.1 3.5 1
WB-1 * 0.54 160++ 0.0025 3000 0.0025 202 0 19.1 19.1 7.5 6.6 26.0 1.
WB-2 0.64 160++ 0.0025 3000 0.0025 3020 0 19.1 19.1 2.5 26.6 27.6 O.
¥B-3 0.54 1004+ 0.0026 3000 0.9025 3822 O 191 19,1 7.8 265 .00
-G 0.54 160+ 0.0050 3000 0.0050 3330 0 19,1 19.1 15.0 "34.1 353 0.
Wy-7 0.54 1GOs+ 0.0050 3000 0,0050 3020 25 19.1 23.1 15.0 4.1 45.6 0.
2 1.85 3731 0.0013 5160 0.0033 S160 27 11.1 20.6 17,1 37.7 323 1.
1 $ 1.85 378 0.0033 SICO 0.003) 5150 27 101 20.6. 7.1 .7 .8 1.
B3-2 % 0.50 276 . 0.0050 5230 0.00°0 534 O  25.) 25.3 7.8 53.t s2.8 1.
B6-4 0.50 216 0.0050 5062 0.0025 L06z 0 22,4 22.4 158 3.2 41.7 0.
B7-5 0.25 262 0.0050 511 0.0050 543 0 25.6. 25.6 27.1 S2.7 S2.3 1
88-5 1.00 240 0.0050 5050 0.0050 5378 0 ~20.1 20,1 25.7 45.5 42.2 1.
T.ELA & COMAPARACION DE RESISTENCIAS DE WUROS BAJO CARGA MOHOTONICA
¥B-4 b 0.54 160 0.0025° 3000 0.0025 3000 O 19.1 18.1 7.5 26.6 M.0 0.78
B1-1  60.50 296 0.0050 5055. 0.0050 5540 ¢ 25.2 26.2 2701 533 55.0 0.92
B2-) 0.50 106 0.0050 5090° 0.0050 5624 O 19.6 19.6 27.5 47% 46.6 1.01
TABLA S APLICACICN DE LAS FORMULAS A MURDS CON COSTICIONES DE RCFUCRZIO POCD USUALES .
B-4-3 6 0.5 193 0.0000 0000 0.0050 545 0 21.2 21,2 20.5 41.7 4&.4 0.8
B-5-4 0.5 296 0.0050 5045 0.0000 0000 O 26.2 26.2 6.3 2.9 3.3 039
Ss/-10 7 1.0 412 0.0000 0000 0.0C00 0000 0 26.4 26,4 O 26.4 *21.9° 1.20
SH-1) 1.0 392 0.0075 4L50 0.0000 GO O 25,7 25.7 25.6 51.3 e41.) 1.8
$H-12 1.0 392 0.0100 4550 0.0000 00C0 0 - 25.7 - 25.7 4.1 53.8- 4467 1.2
$W-13 1.0 445 00100 4620 0.0300 4L20 O 27.4  27.4  69.3 96.7 *45.0 -2.15
SH-4 1.32 416 0.0027 4200 0.0100 4200 30 22.0 31,8 11.% as ] %41.7 1.08
5N-7 1.00 440 0.0027., 4200 0.0100 4700 0 27,3 27,3 19.U 4G.3 *36.% 1.75
SW-8 1.00 436 0.0027 4725 0.0300 4726 5 27,1 T 27.1 45.0 72.1 *40.5 1.78
SH-9 1.00 . 440 0.0100 4200 0.0300 4200 0 27.3 27,3 63.0 90.3 *4B.2 1.87
+ osJ?:
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TADLA 6 RLCSISTENCIA SOSTENIDA

T hare M Neg— - Wy v, v v
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R Y A N N YR A ST
3 195 20 a0 0 oad N L
* ) 1.95 230 Nl 10y B Mg 1
s .95 305 11A 1009 6 ) 0m
6 1.95 s 1.9 10,9 N.E ne 1.0
7 LY 1% 3.3 10.9 1.3 .2 1.08
[ .95 e s e Mg e
s 0.5 0 0.8, 0.3 9y M 103
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Fig 2 Variacidn del momento en flexidn pura cbn la cuantfa de refuerzo
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3}z unz szle columna, pero en coasion=s llscan z ser. dos como an el Z&s0
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Fara ia geterminacion de .a:z c:imenzipgns:z de lag zapatas aisiadas (y
cE .25 Timentacionss en generall), =z pracisc recurrir a los linsamientos
gz cizanc,
de la carga (en

z-zolecidns en los codigos
puntc de  aplicacien
sge

[P Y

o

Fl

anaralments s= busca qus
o la columnal), coincics oo el centro de la zapata (zomo suc

zapatas ais.ladas intericrss), cin embargo, esto no es factinle en
Guina ya cue el punto de aplicacion de

i

z

al centro de ls zapata. A

con respecto
dad. La excentricicad 'se re-

2tas aisiadas de borde vy
-

T
-

csrga se encuentra cefasads

1
-

cefasamien=o se le denomina sucentrirs

azta ¢
-

& carga er 2! punto de aplicacion de la

=340 Una mayor concentracion ge
misma. Fara contrarrestar e! momentc cs volieo en la zapata, se requiere

ge oiros elementos que lo contrarresisn, estos elementos se genomiran
del suelo

trabes de liga. Las trabes dé ligs s2 construyen casi al nivel
y =2 oisenan para soportar el momento de valteo provocadoe por la excen-
tricidad de la carga. Ademas dg esta funcion, se recomienda conectar to-
gas ias zaﬁatas con trabes de liga para garle mayor rigidez a la cimen-

Tacion y evitar los desiizamientas horizontales de las zapatas al momen-

to c2 actuar un sismp o cualquier otro fenomeno natural,

.~ LAPATAS CORRIDAS O CONTINUAS :

Las zapatas corridas o continuas, no son mas que una extancion de

1as zapatas aisladas y estas se recomisncan en forma teorica, cuando el
'3

-3 zapatas aislas2g retassn col 0% al S0% oge la supe~fizie del

Al e o



: BT r2aliizs a traves te muros. =i 2s5te
Tims ge zabatas las columnas © muro: csscargan a una viga riglica cue co-

rre a todo lo largo de ia Ta2gaty Conocica comunmente como contratrade.
En las zapatas corridss == t:snen dos casos probables:
a.- lzpatas de borde o lincsro.
b.- Z2patas centrales © inte;;ores.

Al igual que las zapatas aizlagac de horde y de esquina, en las za-

. el voltezamiento de la zapata ori-

pn |
ot
w

patas corridas o2 lindero s Lress
ciracs por la ewcentricidad ce 1z carga. Cuando se trata de ce2scarga a
traves de columnas, se colocan contratrapes para que estas sirvan ce li-

ga con la zapata.

i

El diseno de este tipo de :apa;ae se resueiyg idealizandola como u-
na viga én cantiliver ge un met-o de anche con un espesor que a?rdia el
czizulo; siendc el apoyo de la zapata la ccnt}atfébe. Es importante a-
clargr que cﬁanda 1a descarga §2 hace a travéé de cﬁlumnas, la contra-

as cargas gque ejerce la zapata en la

-

trzoe cahe tambien disenarse para

misma, sienao esta la siguiente: N

w = a Rt
gonde: w = Carga que trasmite la zapata a la contratrabe en ton/m
& = Ancho de la zapata en m.
Rt = Resistencia cel suelo en ton/m2.

En este-caso se supone una longitud de zapata de 1.00m.
/¥
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I Cas Esfuerzos cortantes verticales

v s v aMc,g
a8 = - p
Ac=2d(c)+cp+2d)
_ dic;+d® N (c)+d)d3 X dlcp+d)(cy+d)?
6 6 2

Cdlculo de! esfuerzo cortante mdximo para una columng interior

Je

. o {,.‘,‘
Fig 2.2 Trasmision de momento entre columna y losa
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Barras 8 Geometrio

(Ag y parte de Ay¢)

A

—_
.
- '__3_3 cm Barras B l =
—_— e
[— I
2 24| [ 20 .
3¢ 39 | & oy
J 1 IE 4l
J_ —_ Ayt restante '
{Anillos cerrados | : .
. horizontales) ‘
. Este refuerzo no
\/ ) debe ser menor - \/L
: ‘ que 0.5 Aq A )
Barros B soldados o una Berras B soldodas o un angulo

barrg ftronsversal

NOTAS: A se calcula para resistir la tension debida ¢ la fiexion
causada por P,y la tension directa T ‘
Lo soldadura de! extremo de fas boarras B puede sustituirse

por otro detalle que suministre el anclaje odecuado de dichas
barras.

Cuando no se usa un dngulo, io distancia de la esquina de la
meénsulo ol borde de la pleco de apoyo o al paho lateral de
lo viga , si esta va de punta,no serd menor de 3 cm

Fig 2.1 Requisitos de geometria y refuerzo de mensulas,
con relacion ¢/h € 0.5
132
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®

CAI.CULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA MENSULA - EEWLO 13
" DADA SU GEOMETRIA L ' . ]
h /5
DATOS t
c=25
Py=30 ton
Ploca de apoyo
Hy= 6 ton
— —
25 em
h=50 —1
i

Lo ménsuia se colard monoliticamente con la columna.

Ancho de lo ménsulo b= 30.0 cm.

Materiales

= 200 kg/em?

f, = 42005/ cm?

CONSTANTES

F£=0.8f =0.8x 200 = 160 kg/cm? (ec 1.8)
F2 = 0.85F% =0.85x 160 = 136 kg/cm? (ec 2.3

(Por ser f* < 250 kg/cm2) 295

19



EJEMPLO 13
_h - 9/5
o 0.7 v 0.7 x ~/200'
Por flexién, P_. = fy = 3900 = 0.00236 (ec 2.7)

Fo = 0.9 flexidn
FR =0.8 cortante

Coeficiente de cortante por friccidn H=1.4

SOLUCION

Célcule del érec de gcero de refuerzo para flexidn, Asl

¢/h =25/50= 0.5
2=1.2¢=1,2x25=30cm

\-'J?__"'"d') ‘
Mu=cPu=25x30000=750000kg-cm + B % eroo = IPooco Yeofee 2,13)
Ay = % 780000 - 688em® (ec 2.13)
$ Fa fy z 0.9 x 4200 x 30 '

A .
pr—i =88 g o0usp

bd 30 x 50
Pml,n< o] <(0.008

Luego ,es correcto usar la ec 2.13

Célculo del érea de acero de refuerzo por tensidn directa, A ,

TU=FR AsZ fy ' |
2 f
A= t, - 6000 - 1.59 cm s
2 | ¢ 0.9 x 4200
Ry

296 2o



ek ys

A=A, +A _=688+1.59= 8,97 om’
s sl $2

. Céleulo del acero de refuerzo para cortante por friccién, At

Vg =F B By f AN (ec 2.‘179)

YRy .1
Avf_( F ) * _f-_;
R 4
30000
Af'=.
v 0.8 x 1.4 x4200

= 6.38 cm?
Revisién de las limitaciones indicadas por las ecs 2.30 y 2,31

Fo 144 + 0.8 (Auf_fy)] = - o (ec 2.30)

0.8 {14 (30x50) + 0.8 (6.38 x 4200). ] = 33950 kg> 30000 kg
i

" 0.3F f:A=0.3x0.8x160x30x50= (ec 2.31)

R
' = 57600 kg> 30000 kg

Por lo que Auf =_6.38 cm2 13 correcta

297
ar



ARMADQO PROPUESTO

35

"Barra a la cuol se syeidan

/lusvors#ﬁ
=TT

25

)

2 ..
s h=333

it

r___/ | i
] .
\
2 vars # 4 para sustentar
- los estribos #3 :
3 estribos cerrados # 3
] o

J_\l

« 405 A= 11,40 cm?
Aq+tAg, = 8.9% »
Diferencia 2.93 t:m2

613 A= 4.2
Suma F149em?  que es algo mayor que ALt

298
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PERDILATS BE PuL FOZRLD
PERNIDEE POR P RICOTON
PEEDIDAS POR ANCLAJE
PERDIDAS PCR CONTRACCION
PERDIDAS POR DEFORMACIONES A LARRO PLAZO

PERDIDAS FOR EL TENSADQ SLCESIVO BE LOS CABLES

iod

PERDIDAS PORFELAJACION DEL ACZRO

R

EﬁRDIEAS PQR fRIgﬁlQﬂ:

A PARTIR DE LA PRESIOM EJERCIDA POR UN CABLE SOBRE EL DECTD EN UNA_
TRAYECTORIA CURVA, SE DEDUCE LA EXPRESION PAPA LA VALLACION DE LAS
PERDIDAS POR FRICCION, LA FRICCION SERA POR TANTO, UNA COUSECUER -
CIA DE DICHA PRESION,



Tz Togh®

Frm = Ac To e'“‘
Tm= Fo?®

.« Fa - Fo 72

ol = DESVIACION ALGULAL
)u‘ = COEFIC I ENTE DE FRICLion,

X = PERDIDA POR UNIDAD D  LOoLGITuD
D CARLE eQzcto.

X\

ey T

———— g~

N g e W E—— — -



LA PERLDA THL Ty 27T A e AT

1.- 7LRDIDA POR CURVATLRA AT,
ATI = TO - TX -_- To --Tc, Q__PN
AT -'-To[l— Q’:Dq?‘

2.- FERDIDA SOBRE LA LONGITUD "X
ATZ = >\X

CeAT = Tolt - cz‘“"‘-]; AX

PARA VALORES DE p"‘ PEQUENDS, PUEDE SIMPLIFICARSE
Q-P‘: { - P°<-

o o LA PERDIDA AT  QUEDARA

\ AT = To( )+ A% X DO'IDE & ESTA EN ANI4ES
— > X ESTA €4 MTS,

PARA VALORES COMUNES DE “p" Y "A”
LA S.T.U.P. SIMPLIFICA ESTA EXPRESION A:

SI Ji=0.23 Y CONVIRTIENDOX A 54008
Y A= 0,004

o L AT[e] =04 (< + %) I




B DT A MAL S D T T e
L ‘“ A D | A TN RN "".'ff'f'ff_'!'ff.;‘::f:.
GUIENRTE Exehsio

AT E%]) = o. 4‘( ;é }

Eft EL CASD DE EMPILEQ NE ACEITES SOLUBLES, DQDQ -
REDUCIR EL VALOR DE‘ﬁ, SE PUERE UTILIZAR A 351--
GUIENTE EXPRESIOHN:

AT[%]=03(x + %)

ESTAS FORMULAS EXPRESADAS EN TERMINOS DE LA PEGDIDA AT TNTAL, OUED4

RIAN PESPECTIVAMENTE: ~
i ECTIVAMENT AT \0[0-004(“'“‘)]

AT = Talo.ooe(<+3)
AT = Ts {o.oo‘b(%*ﬁz-)]

A PARTIR DE ESTAS FORMULAS, PODREMOS TRAZAR Ud DIAGRAMA "ESFUERZNS -

DE TENSADO-CLARG”.
V. G.

T Tun = To = ATun

N Tun = To (1 fo-cou(51})

Txn \

%n X

EN EL CASD QUE St TENSE DE AMBOS EXTREMOS Y PUESTO OUE LAS FUERZAS _
DE FRICCION SON DE SENTIDO CONTRARIO AL DEL DESPLAZAMIENTN QELATIVQ,
HASRA UN PUNTO EN TONDE EXISTA CERD BE DESPLAZAMIENTY,



FARA LA GBTENCION DE ESTD PUNTO £OTLINS FPROC

e

coe? Bro LA Sintinns ao
A
T Te
A M
o L
L=
I S
| L- }

{
To(ecr¥g) =Tal(x'+ %
&l To=To |
¢><-J;-§<"'l ':..‘a(.'-i-—)%\-
Xa = Xe'+ 3(“"‘"‘) ‘»
An' = L - Xn
Xn.-..-~-_-zlf- 4!'% m—“)

ALARGAMIENTOS:

EL DISENADOR DEBERA I4DICA® 1.NS A|ARGAMIENTOS, PUESTO NUE

POR LO GENERAL, UNA NEJORINDICACION DEL PRESFUERZO QUE SE
RIDO, QUE LA PRCPIA LECTURA SOBRE EL MANQMETRD.

ESTNS SERAN
HA TRANSFE-



L5 AMARGATHERTOS L0 POUREMES OATENER B WA FORPA B s, o i
TIR DEL DIAGRAMA ESFLTENTADO-CLARD:

41 )

---_...._._L o - 4o
i X

X, Yz Xiel  %u  Xned

+A_L_A___‘t ! AXL AXe-l| &i_'}_

' I | I {
! : i ! ! |
T i S S |
i { ' | ’. |
TR | ) ! | ' l { i
Te i | | ‘ ! -
. i - I ’
' T )
C i e !
] : TXe Tt | T . J—
[ A I TS M . - -~ -
I b Y T I x L.f’.-._ml“__‘-(
. 4

54 T‘(nT—/ /
L T N T ) R—
ooy by Exo 7
> et T . [
l!?z; -llg"lté?"l‘fﬂi -
LIy T =1 ] i ) '::

Aw | Axe A_\ﬁ. léx“-.léiﬂ—i-—

-3, 508

DONNE “U” ES EL DESPLAZAMIENTO =
EN EL ANCLAJE, |

- ES DECIR: U = E A% + 51Xy vt S A



GERG PROC DAL ¢ DIARCECE (A BEE 0N MEnIA QO

P'.
‘l‘m - g_ Tn T+ ._L‘.- To M !;. s
3 > f .
Y PCS LD TANTO T by
U =. E—,m XYi ) j/

DETERMINACION DE LOS VALORES DE “g" Y “A“
LOS VALORES DE ju” Y A" NO SON TOTALMENTE COYNOCIDNS AL IMICIO -
DEL PROYECTO (DISENO), PERO PUEDEN AJUSTARSE AL INICIO DEL PROCESO-
CONSTRUCTIVO, |

POR LO TANTQ, PARA EL DISERO DEBEN SUPONERSE CIERTOS VALORES DEHTR0
DE LOS RANGOS NORMARLES _ N

EL PROCESO ES EL SIGUIENTE:

* SE COLOCA UN GA10 EN CADA EXTREMO DEL CABLE '

* UN GATO SERA ACTIVO MIENTRAS OUE EL OTRO PASIVO

* EL GATO PASIVO SE DEJA CON LAS VALVUIAS CEPRADAS Y A UNA LIGERA -
TENSION INICIAL,

AL TENSAR EL GATO ACTIVO SE INCREMENTARA LA PRESION EN EL GATO PA
SIVO., '

*

LA PERDIDA TOTAL SERA LA DIFERENCIA DE PRESIONES FM AMBCS GATOS. ES
TA PERDIDA IHCLUYE LAS PERDIDAS POR FRICCINN ADEMAS DE LAS PERDIDAS
INTERNAS DE LOS GATOS Y LAS PERDIDAS POR ANCLAJE.

ESTAS DOS ULTIMAS PERDIDAS PUEDEN SER.COROCIDAS DE ANTEZANO (VARIAL
ENTRE 5 Y 8%) 0 SER DETERMINADAS EXPERIMENTALMENTE.



L S L T O O R A T G IR | SR O AP S L KB P

1

e DL 0ATOOES BEL 7 D CADA SAI6, TAS PARSTONES [T inT GLng, p

Y P2 GACTIVO Y CATIVE RESPUCTIVANCRTEY SERAY, HAUTENNT 2L v -
LAS PERDIDAS SEHALADAS, 0,93 P1 Y 1,97 P2,

.93 PL - 2% L
ve 1,07 P2

FOR EL METODO DE LOS MINIMOS CUARRADOS SE PUEDEN ENCONTRAR LOS VALQ
RES PARA ::Pu Y HAH'

L0S SIGUIERTES VALORES PUEDEM SER COMSIDERADOS EM EL DISEHD,

CABLES FORMADOS POR ALAMBRES PARALELOS £.20 40 ="
‘ ' 0.204& A&, 30

TORONES 0.15 &) £0.29

ESTOS VALORES PUEDEN REDUCIRSE DE UN 10 A UN 15% S -
~ LOS CABLES SON LUBRICADOS, -

VERIFICACION DEL PRCCESO DE TENSADO.
DURANTE EL TENSADO SE DEBERAN VERIFICAR LCS ALARGAMIEHTOS.

AL INICIO DE LA OPERACION HABRA UN ACOMODO DEL CABLE ADEMAS DE UNA -
~ FRICCION PARASITA QUE HABRA QUE VENCER, POR LO OUE LA RELACION PRE -
SION-DEFORMACION, SE VERA AFECTADA PARA LOS PRIMERGS VALCRES,

USUALFENTE SE SIGUE EL SIGUIENTE PROCEDIMIENTO:



SEOMENSA A LAS SIGUTENTES PRESIOHES:

1= 100 Ko,/ enl.
12 - 200 Ko, /M2,
T3 = 309 Ka./cn2,

Y SE TOMAN LOS ALARCAMIENTOS CORRESPONDIENTES FORMANDO LOS PARES 0]
DENADOS (DEF. TEWSION). A |

GRAF ICANDO ESTOS VALORES EL ORIGEN REAL PARA LA GRAFICA TENSIOMES -
ALARGAMIENTOS. | |

Tz

voi

&t
—+
|
‘\%}\\l
A
o
\\\BL\\

——— - - - -

TZ *,-—--... /l 'l TO "'br
AL, AL ALy

. ‘ . ‘
R 7 A

j .
. Loeot
-L-.‘é-i— R Bl ror

UN- EJEMPLO PRACTICO ANALOARQ SERIA EL SIAUTENTE:

1 CABLE 12 8 7 . |
60,832 Kes.

TENSION EN EL GATO Te=
APISTON Ap= 127.8 cMm2,
PRESION P = 00,832 = 476 k6/cM2.

127.8



CURTARIIY A LA s ol e b NS [ A e YT p st e
PLOEIDG A AL s RS TNES Y D IRNSG G f e

TOS PESPECTIVOS:

71 = 100 wkc/cM2. ALl= 24 mm,
- 12 = 200 xa/cm2. AL2= 76 mm,
73 = 300 ke/cm2. AL3= 126_nn.
T = 400 ka/cM2. AL4= 181 mm,
15 = 476 xc/cM2. AL5= 251 MM,
Bt = (A2 - AL ¢ (AU3-A2) ¢ (ALY - BL3) -5z gy,
3

AL, = L5 - ALl + ALt = 280.5 mm,

PERDIIAS POR ANCLAJE | i

DEFCRMACION DEL ANCLAJE A LA TRASFERENCIA AL ANCLAR EL CRELE, EL All-
CLAJE MISMO SE DEFORMA POR LO QUE RESULTA EN UNA PERDIDA DEL PRES --
FUERZO QUE EN CABLES CORTOS PUEDE SER SIGNIFICATIVA,

EL VALOR DE ESTA PERDIDA PUEDE OBTEMERSE A PARTIR DEL DIAGRAMA ESF.-
TehSAJ0-CLARC.

T,
To ~<i\\
ATa/z o -'}.ﬁ‘-—“\ by
Ao +o AT e
F i
A |
L
R et R L



H y o~ YREaliNs CANATA cpet i TR TN A ST TN
LA ’ r‘\l.ORT."'..Tl...HO‘ ARSI I SinreMA TR IR

.;‘.j}: w :f—.'.a. Ef;r{
[ ATw
R R
= - 5
H I\
b= gy = géTnAq
A =

PERD | N
5 ATn dn = AREA (/ﬂ M/&') = 2 ANREX (o. NA)
A

o o A(ana) = NE DONDE PODREMOS CALCULAR EL VALOR

N,

Taol
2

EN CONDICIONES WORMALES, LA DEFBRMACION UNITARIA REMAEZITE, DESPUES
DE EFECTUADO EL TENSADO ES DEL ORDEN DE 9.9502,

PIR LO TANTO, SI E= 2 X 108 Ke/em2, ;
8T= 4 ke /M2, ( 31)

PERDIDAS POR DEFORMACIONES A LARGO PLAZ0,

STENDO: | | |

FC = ESFUERZO LOCAL EN EL CONCRETO, EH LA SECCION CONSIDER!
DA,

& = DEFCRMACION UHITARIA EN EL CONCRETO DESPUES DE LA - -
| TRANSFERENCIA,

Ed = MAD. DE ELASTICIDAD PARA DEFORMACICHES & LARRD PLAZY.

0
n
il

_
Ia
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\II /_i_\_ -E\ - ‘ “‘;.‘ Tz :‘ Q .
- Lo
S
:.-'.'_.cf_ = mc;{
d
AT = myfe

PERDIDAS POR EL TENSADQ SUCESIVO DE [0S CABLES.

SI TODOS LOS CABLES SE TENSARAN SIMULTANEAM.ENTE, ESTA PERDIDA HO -
EXISTIRIA.,

SIN EMRARGO, AL TENSAR SUCESIVAMENTE CABA CABLE, C&4DA UM2 DE ELLOS-
ESTA SOMETIDO AL EFECTO DE LA DEFORMACION INSTANTANEA GCASICHADA --
AL TENSAR LOS CABLES SUCESIVOS:

AT | 4
& Vo= z ( { - ]3‘)Yncl£c .
DONDE N= NUM. DE CABLES, ‘s

PERDIDAS PORRELAJACION DEL ACERO:

AT[%] =82



DYCCOION DY L BT,

LA THYECCTON B0 LOS DUCTOS COJARTA LRCHADS L0 0 vifel 07 irin s,
Y SUOFUNCION SERA TANTO DE PROTECCION CONTRA LA COPROSIGH, (o mi
ADHERENCIA,

LA LECHADA DEBERA SER SUFICIENTEMENTE FLUIDA PARA SUI TIYECCTON YTt
NER BUENAS CARACTERISTICAS MECANICAS PARA SU FUNCION P02 ADMERENCIA,
DEBERA ESTAR EXENTA DE SUSTANCIAS QUE AFECTEN AL ACERO DE PRESFURR=
£0, |

LA INYECCION SE HACE BAJO PRESION Y SE SUELE UTILIZAR ALGUN EXPAN -
SOR PARA CONTRARESTAR LAS CONTRACCIONES.

PARA DUCTOS LARGOS Y FUERTES CONCENTRACICHES DE ACERD, L& LECHARA -
DEBERA ESTAR COMPUCSTA POR AGUA + CEMENTD + PIASTIFICAGWTE Y CIN APL
NA, ARENA FINA SILICA SE AGREGARA PARA CABLES CORTOS Y BAJAS (Ol -
CENTRACIONES DE ACERO,

LAS RESISTENCIAS NECESARIAS SON DEL ORDEN NE 390 KA/ €2, A LOS 23-
DIAS ( AMBOS DE 7 CM.)

LOS DUCTOS DEBERAN SER LAVADOS CON AGUA Y PURGADOS CON ATRPE A COM -
PRESION ANTES DT LA INYECCION.

DOS EJEMPLOS DE PROPORCICHAMIEMTQS SON LGOS SIRUIENTES:
SIN AREHA 12 KG. CEMENTO PORTLANA

5.5 LTS. AGHA
0.36 KG. ADITIVO.



— LIRS IR R TR i 4 L R
e BRI NS N N U VRS RN I
3K, ARCHA
D LTS, AGHA

0.36 KG.  ADITIVO

1S NOTAS (TAWTO DE PERDIDAS COMQ SCBRE INYECCION) FUERON EX -
[DAS DEL LIBRO LIMIT-STATE DESIGN OF PRESTRESSED CONCRETE POR
GUYON,

DEM



RN

Lol ARENA 12 K50 LLoodT0 FORTLAIG
3 Ka. AREHA
b LTS, AGRHA

0.36 K&, ADITIVO

* ESTAS NOTAS (TANTO DE PERDIDAS COMO SCBRE INYECCION) FUERON EX -
TRAIDAS DEL LIBRQ LIMIT-STATE DESIAN OF PRESTRESSED COMCRETE POR
Y. GUYON.

JGP/AGDEM



(Qué es concreto presforzado?

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

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrads en la figura (fig
1), esta tendri una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor
males de tensién en el concreto no séan mayores a la capacidad del concre
Eo alla tensidén (f't = 2 f'c) que aunque pequefia, tiene un rango de exis
.tencia.

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

I e A

T

para una seccién rectangular: |
GSTL%E {)c\ . HJ%LLQ .
€ 3a ?c

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de ten
sidn, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento-
fig. (. ).

S1 tomamos como base las consideracicnes basicas del R.D.D.F., obtendre—-
mos una carge de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi
ente a la viga de concreto simple.

En las figuras (' ) y () se muestran los diagramas correspondientes pa-
ra ambos casos.

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora a la misma viga un es-
tado de deformsciones contrario al producido por las pzas. P, de tal suer
te que las tensiones en el concreto desaparezcan.

De esta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces ma
yor a la del concreto simple.

Es decir, si comparamos la misma seccién, a través de concreto reforzado-
y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al --
primero del orden de 1.35 veces.

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo.



Vg,
Si suponemos la siguiente viga:
PP |
? LD: 30w,
h: 400m.

-+
&
Kborat

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

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

y los esfuerzos:

¢= M 1000000 . 75 Kg
S 8000 ca.
ta125 X8
cm’




e —————

Es evidente que la viga fallaria puesto que las tensiones son excesivas.

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecdnico le aplica-
mos la siguiente carga:

_ | l
g x——
D b i}:at—- |
2~ 1
Siendo Pp = 75000 Kgs.

e = 6,67 cm.

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos

175 ke Qo
- 125 Kg/cm®  comp.

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinacidn de esfuerzos.

15 125

-

125 jos



ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan sb-
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 tensibn,

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

\l

-1 . ~ Lﬁgf *ﬁ—#

Vemos' que la pza. Pp viaj6é del borde inferior del micleo central, al supe
rior,

Por lo tanto aquella seccidn con los bordes del nlicleo central mas aleja-
dos sera una seccién mas eficiente desde el punyo de vista de flexién,

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, afin cuando me-
nores a ciertos limites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien-

cia a flexién.

B deciry 1[3\7/ i fr?d‘m GZB@ S) e L S?f_xrm (QO"“\Q

' QQL< )pzr L-\\Qn::j.




Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados,

El efecto externo, de hecho de flexo compresidn, constituye precisamente-
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo.

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas com@nes:

a) pretensado

b) postensado

El "pre" .y el "post" se refieren a si el tensado del acerc es anterior o-
posterior al colado y fraguado del elemento.

Fl hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzes permi
sibles nos situa dentro del rango lineal y eldstico y por lo tanto es vé-
lida la férmula de la escuadria.

Diferencias bésicas y rangos de utilizacidn entre concreto pretensado y ~

postensado.
Ventajas y desventajas:

Materiales:

Concreto.
Acero.

Perdidas de presfuerzo
Etapas de trabajo.
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* DISENC DE ELEMENTOS PRESFORZADNS #
I S 3 XN IR I 3 ¥ AR X AR

LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CMS. FECHA:® tR-AR~-Q@
* NOMBRE DE LA PIEZA 2 % =LOSA TT 247.%/60 H, VATRIIFT
¥4% CCNCRETOS  *¥¥ *¥% ACEROS %¥#
$’'c PRES.= ~ - 350 Kg./cm2. fpu PRES.= 1700 ¥, frewD,
t+'c REF, = 200 Kg,/cm2. Es PRES, = ZONONNNO Vo /frm?.
$'ci DET,.= 290 Kg./cm?2. as PRES, = 0. 5% rm2,
C. PERD. = 0.2
C. TENS. = 0.7%
*%¥% ETAPAS DE CARGA #*#*
CUANTAS ETAPAS SON = 4
SECCION SIMPLE = | SECCION COMPUESTA= ?
ETAPA SECCION S/C W

1 i &13.8 KG./ML.
2 1 420.8 KG. /ML.
3 2 742.% KG./ML.
4 2 400.0 K@, /ML.
#%x%* FPROPIEDADES GEOMETRICAS %% UNIDADES=ecm"?2
LLAS AKEAS SE DEBEN DAR DE ABAJO PROPIEDADES GEQOMFTRTCAS
HACIA ARRILCA .
++4+¢ SECCION SIMPLE ++++ AREA= PERSD MO P,
CUANTAS AREAS SON= 2 1 TOTAL=® 818744.30 rm~g,
Y INF= az,.20 rm.
RASE BASE ALTURA Y SUP= 16.80 rmm,
IMFERICOR SUFERIOR S INF= 18953,.40 m~3,
cm, cm. cm. s SiP= 48732.97 rm~7
18,00 30.00 5,00 v
247 .50 247.50 5.00 ?
++++ SECCION COMPUESTA ++++4 AREA®= 497,945 rmnT,
CUANTAS AREAS SON= 1 I TOTAL= {N75R74,7? rm~a.
Y INF= 42 .77 rm
BAGE BASE ALTURA Y SiiP= 146,42 cm.
INFERIOR SUPERIDR S INF= PP743 ., % rm~3,
cmn. cm. cm. S SUP= L3687 . 0% em~3,
247.50 247.50 5.00
*%¥% CABLES DE PRESFUERZQ, NUMERQ., POSICION Y Ci ARN ¥E%
MUMERCO DE CABLES = 8.0 CLARO (MTS,) = 10,81
CEmMTROIDE, (cm.) = - 5.5
¥%¥¥ REVISIOM DE ESFUERZOS PERMISIBLES #¥¥
LOS ESFUERZDS SON: PARA LA ETAPA .
i FS{l)= 138.40 Kq./cm2. FTii)= -87 RN Kg, /e,
2 FSi2)= 12.61 Ka, /fcn?. FI(2)= =372 .42 Kg./emn?
3 FS(3)= 11.73 Ka./cm?. FT(R)= -4R, 7?4 Ko tr. 7
q FS{d)= &. 32 Kq./em2. Flidre= -TH,PT7 K lem?

e et



LU, ,UTALEG F=5

FERMIGTBLE 1a ETAP

PERMILIBLE DE SERVICIO

LA COMBINACION DE
t FE(1)=
2 FS(2)=
2 F3(3)=
4 FS(4)=

¥%% REVISIOM DE F

LA SUMA DE FLECHAS

-

T =
PRESFULPZD FS P =

49.0% Kaq./rm2.
-1&.73 ¥Ka.lcm?Z,
A FCs 120,00
Fo= 1%7.50
ESFUERZOS £S @
1.47 Kag./cm2.
14,28 Ka./cm2.
26.01 Ka.,/em2.
32.33 Ka./cm?2.
LECHAS %%
ER :

La COMTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES :
% * ¥ LA FLECHA PERMISIBLE E3 :
PARA LA ETAFA: FLECHAS!

1 D = 0.7212 cm.

2 D = 0.438 cm.

3 D = 0,658 cm.,

4 b = Q0.333 cn.
*¥%¥ REVISIONM A& (LA RUPTURA  ¥¥%
AREA DE ACERQO DE REFUERZO @

FI T =
FI1 P
Kg./cm2.
Ka., /em?.,

PARA LA FTAPA

FI(1)=
FI1r2i=
Fr(ar=
FIt4)=

2.210 em.
-1.617 rm.
2.8662 cm.
COMBIMACTION:®
ch

ch

cD

ch

LSFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 1
CEMTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO :

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO ( SI=1, NO=0 )
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ( SI=1, NO=0O ) :
Et. MOMENTO RESISTENTE :
EL MOMENTO ACTUANTE :
EL. FACTOR DE SEGURIDAD :

Et VALOR DE

-1=a
tAT

74
=2

FT= -
ET=

A, PO
27,79
=720 .97
-47 . 24

=-0.ona
-N.4a1&
. 740
0,593

?. R4
a700 .00
a.00

44 . 032?
31,00

1.448
. 647

¥
W

[
P2
.-

)
_EQ 7

Km 7w
K frm?
K, fra?

¥, lem?

.
rm.,
.,

~m?
VJ_ f ;D>

~m.

1
Trhn -m"

Ton. -m,

om,



e arecnctent et el st sl s s Rl S S
* DISENO DE ELEMENTOZ PRESFORZANNS *
3K W W I F K I KT H I AT KWK KN EFF

.05 DATOS SON EN KGS. ¥ EM CMS. FECHA: |R~-Ahr -A9
%* NOMBRE DE LA PIEZA 7 % w7, PORTANTE "“L¥" H. VAZRAIF?
X% COMCKRETOS * %% *%%¥ ACEROS #¥%
£'c. PRES.= 3%0 K3./cm?2. $pu PREFS .= 17%00 ¥, few”
+'c REF. = 200 K4q./cm?2, Es PRES. = 2A00NA0 ko frmD
+'c1 DET.= 280 Kqg./cm?2. as PRFS, = N,99 rmD
C. PERD. = 0. a0
C. TEMS., = 0. 79
*¥%% ETAPAZ DE CARGA #¥%
CUANTAS ETAPAS 50N = 4
SECCION FIMPLE = SECCION COMPUERTA= ?
ETAPA SECCION s/C W
H 1 222.0 KG. /M,
2 1 2072.0 KG, /Mi..
3 1 1218.0 KG. /ML,
a4 2 15%0.0 KG, /ML,
¥%% FROPIEDADES GEOQOMETRICAS ¥¥% {IMTDADES=rm~?
LAS AREAS SE DEBEN DAR DE ABAJOQ PROPIEDADES GENMFTRT{AS
HACIA ARRIRA .
+++4+ SECCION SIMPLE ++++ AREA= EPE.LO0 D
CJAMNTAS AREAS SON= 2 I TOTAL= ?2120%47 R rn~a
' Y INF= 23 .R9 rm
LEATE BASE ALTURA Y SipP= 44 .t rFm.
ITMFER]IOR SUPERICOF 3 INF= 4=, PP e
cm. oM. . em. S RliPe A®MIR" T4 rm T,

H 20,007 S0.00 30.00. . ;
2 35.00 35.C0 $5.00 [
++-- SECCIOGN COMPUESTA ++++ AREA= RRAN ., 745
CUA..TAS AREAS S0N= 2 ) I TOTAlLL= 3127047 .47 cm™4a.

¥ INF= . a4 ,%2 rm.
BEASE BASE ALTURA Y SUP= 50.482 cm,
INFERIUOR SUFERIOR ‘ 5 INF= 70731.93 rmox,
cm. cr. cm. 3 SliPr= A1944 12 rFrenr 7
1 35..Q00 35.00 .00
z ?%5.00 73.00 .00

%% CARLES DE PRESFUERZO, NUMERO. POSICINN ¥ CLARN ¥
NUMERO DE CABLES = t0.0 CLARO (MT=.) = 10,40
CENTROIDE, f(cwm.} = 10.0

%% REvIGION DE ESFUERZOS PERMISTBLES  %¥#%
L]

LOS ESFUERZDS SON: PARA LA ETAPA
1 F5(i)= 24.17 Kq./cm2. FI{1)= -?20.3R Ka._ /w2
< FS(2y= &0.92 Kg./cm2. FI1i2)= -M1.37 Kg./rm?
3 FSi3)= 28.73 Kq./cm2, FI1(3}= -R2.68 Kg /rn?,
4 FS(4)= 27.13 Ka./em2, Fl(ay= -29.83 Ka./rm?



LG [OUTALES FS T = 150,96

K, /cm2, FI T =

PFREUSFING:RZO FS P = -34.9%5 Kgq./cm2. Fr1 p =
PEPMIZIBLE {a ETAPA FC= 120.00 Ka,/cm?Z.
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 137.30 Ka./cm?.
LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES ' PARA LA ETAPA

i FS{i'= -10.78 Kq./cm2, FI(i)=

2 FS(2)1= 50.14 Kg./cm2. Fi1(2)=

3 F3(3)= 38.8%9 Kg./cm2, FI(3)=

4 FSi(d4)1= 116.02 Kq./cn2, FIl(4)y=
*%% REVISION DE FLECHAS #¥%
LA SUUMA DE FLECHAS ES .o 2.021 cm.
LA CONTRAFLECHA PUOR PRESFUERZO ES @ -1.022 cm.
¥ ¥ ¥ LA FLECHA PERMISTELE ES : 2.580 cm.
PARA LA ETAPA: FIL.ECHAS: COMRINACION:-

1 D = 0.314 cm, CD =

z D = 0.794 cm. ch =

3 D = 0.%06 Ccm. Ch =

4 D = 0.404 cm. CD =
*4% HEVISION A LA RUPTURA  #%¥
AREA DE ACERO DE REFUERZO !

- 134

e,

ol
13.

-1

-48.

i
2300

.2h

a7
FT=

FTe

N4
&l
.0
/5

. 7NR

MR

. =94
.99

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZD
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO (
FLUYE Ei ACERO DE REFUERZO (

SI=1, NO=G

SI=1, NO=0O

EL MOMENTO RESISTENTE

EL MOMENTO ACTUANTE

EL FACTOR DE SEGURIDAD
EL VALOR DE

}
)

.
*

A=

3.%9A
4200.00
4.00

1
{
123.119
77907
1.%A0
24, N5S

v

L femp

o frm?
=10, 172

-%Q 27

/w2
. fem?
Llem?
k. D

~n

rm,
rm.

cm2.
Kr, frm?,
cm,

-rn

Teon
Tan . =m !
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18.2.6 Al calcular las propiedades de la seccién, previas a la adheren-
cia de los cables de presfuerzo, debe considerarse el efecto de la pérdida del
srea debida a ductos abiertos,

18.3 Suposlciones de diseflo

18.3.1 El disefo por resistencia de miembros presforzados para cargas
axiales y de flexidn debe basarse an las suposiciones de la Seccion 10.2, ex-
cepto que ia Seccidén 10.2.4 se aplica Gnicamente ai refuerzo que cumpla
con lo sefislado an la Seccidén 3.5.3.

18.3.2, Para el céiculo de esfuerzos en la transferencia del prestuerzo,
bajo carges de servicio y pars las cargas de agrietamiento, se puede sm-
plear la teoria eldstica con ias suposiciones siguientes:

18.3.2.1 Las deformaciones varian lineaiments con la profundidad en
todag las etapas do carga.

18.3.2.2 En mcciones agrietadas ol concreto no resiste ninguns ten-
3ién. :

18.4 Esfuerzos permisibles an el concreto-Miembros sujetos a fle-
xién

18.4.1 Los esfuerzos an el concreto inmediatamenta después de la

' transmision del. presfuerzo (antes de las pérdidas de presfuerzo dependien-

tes del tiempol no deben exceder de o siguients:
a} esfuerzo de la fibra extrema en compresién.............. 0.60f¢;

b) esfuerzo de la fibra extrema en tensidn sxcepto en lo permitido por
tC, .............................................. 0.m ’ c[

c) esfuerzo ‘de la fibra extrema en tensidn en los extremos de
miembros simplemente apoyados..................... 1.8Vl

Cuando los esfuerzos calculados de tensién excedan de estos valores,
debe proporcionarsa refuerzo auxiliar de adherencia {ne presforzado o pres-
forzado) en ia zona de tensidn para resistir la fuerza total de tensidn en el
concreto, calculada con (8 suposicion de una seccidn no agrietada.

18.4.2 Los esfuerzos en el concreto bajo las cargas de servicio {des-
pués de que se presenten todas las pérdidas de prestuerzo) no deben exce-
der de los siguientes valores:
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esfuerzo de |a fibra extrema en compresién. . ... ... .. ....0.45f

b) esfuerzo de Is fibra extrema en tensién en la zons da tensisn pre-

c)

COMPRIMIGE . . ... oeereee ey e 1.8 V7,

esfusrzo de la fibra extrama en tensidn en la zona de tension pre-
comprimida de los miembros (excepto en sistemas de l0sas en dos

. direcciones) an loa cuales ol analigsis basado en as secclones trans-

formadas agrietadas y en las relaciones bilineales momento-
deflexién demuestren que las deflexiones inmediatas y a largo pla-
ze cumplen con los requisitos de Ia Seccién
2 2 B 3.2Vf¢

18.4.3 Los esfuerzos permisibles en el concreto de las Secciones
18.4.1 y 18.4.2 pueden sobrepasarse cuando se demuestrs mediante
pruebas o andlisis que no se perjudica el comportamiento.

18.5 Esfuerzos parmisibles en los cables de presfuerzo

18.5.1 El esfuerzo de tension an los cables de presfuerzo no debe ex-
ceder de lo siguiente:

a)

b)

c)

Debido alafuerzadeigato...................0.807py 0 0.947p,
ol que sea menor, pero no mayor que el valor maximo recomendca-
do por al fabricante de los cabias de prestuerzo o de los anciajes.

Cables de pretsnsado inmediatamente después de |a transferencia
del presfuerzo. . ..... .00ttt 0.707py

Cables de postensade inmediatamente despuds del anciaje de los
cablBs . ... ... .. e, eirseras e O.Wpu

18.8 Pérdidas de presfusrzo

18.6.1 Para determinar el presfuerzo efectivo fgg deben considerarse
las siguientas fuentes de pérdidas de presfuerzo:

a)

b}

Pérdids por asentamiento del anclaje

Acortamiento elistico del concraeto
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¢) Fluencia delc. ret
d) Contraccién del c. 210
e Relajacion del esfuerz¢ s Sles

) Pdrdidas por friccién debide tura intencional o accidental
de los cables de postensade

18.6.2 Pérdidas por friccibn snlos ¢ . o« “stensado,

18.6.2.1 £l efecto de ia pérdida por friccio, ~ ‘bles de postenss-
do debe calcularse por medio de

Ps = Py K8+ pa) C 181}

Cuando (K€ + pa} no sea mayor que 0.3, el efecto de la pérdic.
cidn puede calcularse por medio de

Ps = Pelt + K€+ p a) M

18.8.2.2 Las pérdidas por friccién deben basarse en los coeficientes de
friccidn por curvatura K y por excentricidad K determinados experimental-
mente y deben verificarse durante las cperaciones de tensado del cable.

18.6.2.3 Los valores de los coeficientes por curvatura y por excentrici-
dad usados en i disefio y los rangos aceptables pars las fuezas producidas
por ei gato en los cables, ai igual que el alargamiento de los cables, debe in-
dicarse en los plancs de disefio.

18.6.3 Cuando pueda ocurrir pérdida de presfuerzo en un miembro de-
bido a la conexin det mismo con una construccién adyacente, dicha pérdi-
da de presfuezo debe tomarse en consideracidn en el disefio.

18.7 Resistencis a la flexidon

18.7.1 La resistencia de disefic a flexién de los miembros sujetos a tal
efecto se calculard con los métodos de disefio de resistencia de este regia-
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mento. Para log cables de prestuerzo, /5 se sustituird por /), en los céiculos
de resistencia.

18.7.2 En lugar de efactuar una detarminacién mas precisa de fps cON
base en la compstibilidad de deformaciones y siempre que /5 No sea menor
que 0.5/5,. se pueden utilizar los siguientes valores aproximados:

a) Para miembros con cables de presfuerzo adheridos.
f,
Tos = Tpu ( 1-05 9p—£;—"- ) {18-3}

b} Para miembros con cables de presfuerzo no adheridos.

f'e
100 7 -

fps = fsg + 700 + 18-4)

perc en la Ec. (18-4), /ps no debe tomarse mayor de /py ni de (fge + 4,200},

18.7.3 Se puede considerar que &l refuerzo no presforzado, conforme
alas Secciones 3.5.3, an caso de utiiizarse con cables de presfuerzo, contri-
buye a la fuerza de tensidn y se puede incluir en los célculos de resistencia a
tiexién con un estuerzo igual a la resistencia especificads a la fluencia 7.
Otro refuerzo no presforzado se puede incluir en ios célcules de resistencia
unicamante si se efectia un andlisis de compatibilided de deformaciones
con sf fin de determinar el esfuarzo en dicho refuerzo.

18.8 Limites de refuerzo en miembros sujetos a flaxién

18.8.1 Excepto por lo dispuesto en la Seccion 18.8.2, la relacidn entre
el refuerzo prestorzado v el refuerzo no presforzado, usada para los céicuios
de resigtencia a flexién de un miembro serd tal que wp (W + wWp-wh o
(W .+ Woy - Wwl, no sean mayores de 0.30, excepto en lo previsto por
la Seccién 18.8.2.

18.8.2 Cuando.se proporciona una relaciéon de refuerzo mayor que
ia espacificada en ia Seccién 18.8.1, la resistencia del disefic a flexién
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Fig. 11 Recomendaciones para la colocacion de refuerzo en losas.



TARLA 1 COETICIENTES DE MOMENTOS PARA TABLERO3 RECTANGULARES, FRANJAS CENTKALES

Para la: franins extrema- mudtiph pense los cocfiviente: par 0,60
Relochtn de lod corto 0 |O'E_’J, m=g 7
0 0.3 0.3 . é.& &3 1.8
1 Moment Claro :

Joblero y Ty [Ty u rjumjam it iy
nlerl HNag. en bordes corlo SRE(ICIB | £5) | S5] 455 ] 498/ 432} 438 agr | 3578333 | 238 {288 | 292
odoy Jow Intarlores largo S16] 5441 4297 &3V 37V 125 37| 68 | 347 30 130D 330|288 ) 272
borde wlilve cofto £30| ¢8| 3127 322 1 226 276 | 228 TS5 [ 152 199 155 (144 [ 126|130
conllnuo F largo 175) VBV L3P 144 3340009 | V30| 135 4281 133127 11AY | N2 ) 13
De borde Nag. enbodn corto Sralinote ) 548 594 ) 5041 533 451 478 | 400 431} 357 1388 | 215 ] I48
e Teds [ntgrlores largo S16] S44 [ 429 431 | 39| 021372 | 292 § 30| Ja9 | 3258 |34 [ 297 1310
coelo Neg. e bordes dis. | lorgo J3:6| 0 [258| © fi4ep O (2337 O 12221 O {20570 1507 O
dlicantinuo alliv corlo €30 &as | 325 ) 54 | 292 306 [ 240 ) 280 [ 202 29| V47 |18 133 [ 144
r ° lrgo 179) 167 [ 142 | 142 [ 171 V43 [ 133 W40 [ 13V 137 1129 (126 [ 1291 135

Da bode Neg, on bordn cerlo 100 (1140 ) Se3 | 424 Sva| S48 | £53 | 481 | 297 ] 420 | 344 | 384 | 297 1 31)
Gn Tedo Intericre lorgo 27 497 ) 4a5] 545 ) 442 ] S1D ] 41 ) 470 1 I79) 428 ] 247 }384 | IS | 34s
lorgo Neg.en bxdes dli, | corto 65| o {32 o0 [32v) 0 293 o0 J250| O J219 | O J1R0} O
dhicontinue oalilv corto sl sl el dan l2es N2 {24011 28312020 296 § 144 (175 1129 4135
poiive Ixgo tes| zac fvaz{ase vz vsa | se | vae | vas] ves 134 Fras 133 ] rad

De wrcuine | Neg. on bordm corte 1A 110 a8 | 4521 530 S82 | 47 | 520 | A9 | ds4 | 370 [ 412 | 324 1344
O T Inlerlores lorgo 5| 13425 sad | 455 541 [ 429 | SO [ 304 | 457 | 32D | 410 | 324 | 3ed

odyocenle | MNey.en sordes dis- feolo 451 G} 3420 0 1321 0 J272) 0 125] 0 |219 10 |199¢ O

dircontinues | continue loego 328 o [2s0| o Ye4z] O [234) O |222] G |+ { O |i*0] O
m corlo 7501 120382 4153308254 12571298 |214Y 247 1178 jipe 1137 115D

pasltive lorgo Yo | 2ts j 152 b ver | vaa | 183 | 142 [ 158 | 140 155 [ 138 [154 ) 137 153

Ailodo t4eg, on berdm corlo ) 6 15501 0 [ 53¢ o |47} 0 [40f 0 |30 O [J0] 0
aatto dircontirvae lorgo 3530 0 13y o J232) 0 J33n| 0 |33 6|30 D] O
hodoa dis= Itivo corlo MO Y EIMN0 | £0n 1330 | 20190 &4 [1C72 | 370 950 | 30 | 30
contiwan |77 lorgo za| 339 s0{ €30 | #20 | £ 500 | &0 [ 300] £33 520 1630 | 500 { €30

Case I. lo:a celada meneliticarmente con sus apoyos,
Caso 1. loz:a no colaly monoliticamente con sus apovos.

Los cociivientes multiplicado- por 108w dan momeates por anidid e anclie,

Para ol caen Loae v an poeden temarse oo ol Lihtes core paiws de sigas: pora el caso 11w domatian como los vlaro=

entre ojes, pero sin exceder del claro libre mis dos veces el espesor (e a losa,

=7 - -



Deduct deflection caused by weight of member:

5wt

AT 38aE, T

(0J418)

s\"72 / (70 x 12)* .
= 3.00 in.

384 (3587) (20985] o0 i

Net camber at release = 4.411 -~ 3.00}
= 1.41in.1

3.4.2 Elastic Daflactions

3.4.2.1 Bilinear Behavior

Section 18.4.2 of the Code requires that "bi-
linear moment-deflection relationships’ be used
to calculate instantaneous deflections when the
bottom tension exceeds 6 1/ {". . 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 calculiated using the moment of inertia
of the cracked section. This is illustrated graphi-
cally in Fig. 3.4.1.

in lieu of 8 more axact anailysis, tha empirical re-

Caiculation of instantaneous deflections caused lationship:
by superimposed service loads follow classical
mathods of mechanics. Design equations for vari- l = nALd? (1- V) (Eq. 3.4-2)*
ous load conditions are given in Chapter 8 of this _
Handbook. 1f the bottom tension in a simple span may be used to determine the cracked moment of
member does not exceed the modulus of rupture, inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in
the defiection is calculated using the uncracked solving this equation,

moment of inertia of the section. The modulus of
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the

Code as:

f, = 750/, (Eq. 3.4-1)

(See Sect. 3.3.2 for definition of A)

Fig. 3.4.1 Bilinear momaent-defliection relationship

Example 3.4.2 — Deflection calculation using bi-
linear moment-deflection relationships

Given:
8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1

Problem:

cr

Moment Iq

Eaiculated using‘ Q!culaled usigg|
I 1

g cr

Deflection

1. Moment which results in bottom tension of 1,

2. Moment corresponding to final bottom tension

Determine the total instantaneous deflection

caused by the specified uniform live load. /.
f

Solution:
Determine f. = 7.5+ {, =530 psi
From Example 3.2.8, the final tensile stress is

782 psi, which is more than 530 psi, so the bi-
linear behavior must be considered.

Determine I, from Table 3.9.19

A, = 2.142sq in. (See Ex. 3.2.8)

d atmidspan=e_+y, = 13.65 +6.85
= 20.5in.!

Apy - 2142

Po = Bd " (G620 - 000109
C = 0.0087
I, = Cbd® =0.0067 (96)(20.5)°

5541 in.4

s*'Allowabile Tansile Sirusses for Prasirassed Concimte,” PCI Jour-
nai, Fev, 1870,

11 is within the precision of the calculation method and olnerved
behovior 10 use midwwsn d and 10 culculate the deflectron at 1wl

(Note: Prestress effects not included in illustration.} 104N, sithough the Maximum tensile strass in this casa is Asumned

a4,

PCY Design Handbook
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Determine the portion of the live load that

would result in a bottom tension of 530 psi.

782 - 530 = 252 psi

The tension caused by live load alone is 1614
psi, therefore, the portion of the live load that
would result in a bottom tension of 530 psi is:

1614 - 252
. 1614

and (0.236
5 wi* 5\ 12 / (70x 12)*

o0 3BAEL, ~ ~ 384 (4287){20,985)

= 1.42in,

0.044)
5\ 12 / (70x12)* .,

Y™ T 384 (4287)(5541)
Total deflection = 1.42+ 1.00= 242 in,

3.4.2.2 Etfective Moment of Inertia

(0.280) = 0.236 kips/ft

00 in.

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

Mcr 3 M 3
I, = (W) L+]1- (ﬁ:) I,
{Eq. 3.4-3)

The difference between the bilinear method
and the 1, method is iliustrated in Fig, 3.4.2.

The use of I, 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:

Mo g (et
M, fo

where f o = final calculated total stress in the
' member

calculated stress due to live load

Exampte 3.4.3 — Deflection calculation using
effective moment of inertia

Given:

5.

—
=
1]

Same section and loading conditions of Exam-

ple 3.4.2

“‘Branson. D. E., "The Deformation ol Noncomposite and Com-
potite Prestressed Concrets Members'® Defleczions of Concrete
Strueruros, SP.43, Amarican Concrete Institute,

{Eq. 3.4-4)

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia

Momant / °
/,

Note: Effects of prestress
not included

{ Calculated usingl, |

Lonmt ]

Deflection

Problem:

Determine the deflection caused by live joad
using the I, method.
Solution:

From the table of stresses in Example 3.2.8:
f.g = 782 psi (tension)

fo = 1614 psi {tension) ‘i

f, = 7.5V =530 psi (tension)

M, 1_(782-530

M 1614 )= 0.844

YALEIS
Tnﬂ = (0.844)% = 0.601

M 3
1- f = 1-0.601 = 0.399
I, = 0.601 (20,985) + 0.399 (5541)
= 14,823 in.*
1, can also be found using Fig. 3.9.20
f, = 782- 530 = 252 psi

fo - 252

f—Q‘ a .1—6-1_& = 0.16
1, 5541

i, ~ 20985 ~ 0%

Follow arrows on the chart

PC! Design Handbook



1= 0.‘70
9
I, = 0.70(20,985) = 14,690 in.*
'5- “ 5(o.zao)
. oW 12 (70 x 12)* .
8¢ 384 E, i, e TiAgTT i aaa ™ 2.38in.

384 (4287) {14,823)

3.4.3 LongTime Camber/Daflection

AC| 318B-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
quide is given for prestressed concrete.

The determination of long-time cambers and
deflections in precast, prestressed members is
somewhat more comptex because of (1) the effect
of prestress and the ioss of prestress over time,
(2} the strength gain of concrete after release of
prestress, and because {3) the camber or deflec-
tion is important not only at the “initial’’ and
“final"" stages, but also at erection, which occurs
at some intermediate stage, usually from 30 to 60
days after casting,

1t has been customary in the design of precast,
prestressed concrete to estimate the camber of a
member after a period of time by multiplying the
initial calculated camber by some factor, usually

A

based on the experience of the designer. To prop- '

erly use these “muitipliers,” the upward and
downward components of the initial calculated
camber should be separated in order to take into
account the effects of loss of prestress, which
only affect the upward component.

Table 3.4.1 provides suggested multipliers
which can be used as a guide in estimating long
time cambers and deflections for typical mem.
bers, i.e., those members which are within the
span-depth ratios recommended in this Hand-
book. Derivation of these multiptiers is can-
tained in a paper by Martin.*

Long-time effects can be substantially reduced
by adding non-prestressed reinforcement near the
levei 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 _ C1 +A‘!AD‘
2 1+4A/A,,

where. C, = multiplier from Tabie 3.4.1
C, = revised muitiplier

A, = area of non-prestressed reinforce-
ment

A_ = area of prestressed stee!

[+ 1)

“Martin, L. 0. "A Rationsl Method tor Extimating Cambar and
Deflaction of Precast, Presirecsed Concrete Mambers” P/ Jour
nal, Jan-Feb, 1977, Iy

{
tShaikh, A. F_, snd Brangon, D. €., “Nan-Tensionéd Steal in Pre-
stressec Concrete Baams,”” PC/ Journal, Fab, 1970,

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

Without With
Compasite Composite
Topping Topping

At erection:

(%)} Detflection (downward) component — apply to the elastic 1.85 1.85
detlection due 10 the member weight at release of prestress

{2 Camber (upward) component — apply to the elastic camber 1.80 1.80
due to prestress at the time of release of prestress
Final:

(3 Deflection (downward) component — apply to the alastic 2.70 2.40
detlection due to the member waight at release of prestress

(4) Camber (upward) component — apply to the elastic camber 2.45 2.20
due to prestress at the time of release of prestress

{5) Deflection (downward) — apply to elastic deflection due 3.00 3.00
10 superimposed dead logd only

(6 Deflection (downward) — apply 10 elastic deflection caused - 230
by the composite topping

PCI Dasign Handbook
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Alternately using Table 5,20.4, for b= 16 in. and
Ay +A =4~ #6, read:

0.37 sq in.

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser-
vative because it assumes A, to be the steel
provided rather than the steel required.

Ay =

5.9 Dapped-End Connections {\F-"“ reen

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 hending) 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 the member. Provide shear-fric-
tion reinforcement composed of A, and A,,,,
plus axial tension reinforcement, A,. .

@ Diagonal tension emanating from the reen-

trant corner. Provide shear reinforcement,
A :

Diagonal tension in the extended end. Provide
shear reinforcement compesed of A, and A, .

sh*

Bearing on the extended end. If plain concrete
bearing strength is exceeded, use A, as shear-
friction reinforcemant,

Each of these potential faiiure modes should
be investigated separately. The reinforcement re-
quirements are not cumuiative, that is, A, is the
greater of that required by 1, 2 or 5, not the sum.
Ay i3 the greater of that required by 2 or 4.

5.9,1 Flexura and Axial Tension in the Extended
End :

The flexural and axial tension horizontal rein-

" forcement can be determined by:

1 Voa+ Ny (h-d)
A, + A = T,b—f_vk [ T +N;]
' {Eq. 5.9-1)
whert.;;
¢ = 0.85*
a = shear span, in. (can be assumed = 3/4 ¢}
2, = dap projection, in.

”"“‘“W*

7

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

d = distance from top to center of the rein-
forcement, A,, in.

f, = yieid strength of the flexural reinforce-

ment, psi

For design convenience, Eq. 5.9-1 can be re-
arranged as follows:

1 a h
sl ()]
(Eq. 5.9-1a

Table 5,20.5 may be used to determine the steel
requirements.

A!+Aﬂ=

5.9.2 Direct Shear

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9.1
is resisted by a combinationof (A, + A Jand A, .
This reinforcement can be calculated by Egs.

5.9.2 through 5.9.4; \
| 2V, A (Eq. 5.9-2)
A, = T N '/(Eq. 5.9-
t 3 ¢f\' “. \_.\ [7/.".
N, Lo
A = | (Eq. 5.9-3)
" T, }
e (Eq. 5.9-4)
A, = 59.
vh 3 ¢fvvpa q
!
where ;
¢ = 0.85
f, = yield strength of A, and A, psi
f,, = Vvyield strength of A,,,, psi
2
b = 1000\7/\ bh u (Eq. 5.9.5)

u

(See Sect. 5.6 for definition of A)

The recommended minimum reinforcement re-
quirements are:

h
A, (min} = __B_Qf_tl__ {Eq. 5.9-6)
Y
40 bh
A, (min} = ——— (Eq.5.9-7)

Yv

uniess one-third more than that required by either
£q. 5.5-2 or 5.9-4 is provided.

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

* To be theorsticaily correct, Eq. 5.9-1 shouid have |, d in the

denominator. The use of ¢ = 0.BS instead of 0,90 {tiexure}
compensatss for this spproximation.

PC1 Dasign Handbook



Fig. 5.9.1 Required reinforcement in dapiped-end connections

P

‘17 1/"
( max
d)

V,at+ N, h

§)>
)
s
IR
a
3
o
x
o

N, -

anchor

Tt

W f
welded
A

’
A+A,
v —A,
0 e :
1%" max.—-[—#—
- 1.7!2‘.‘1 o
{a) Note: Fiexure and shear
reinforcement omitted
for clarity
A,—
walded Aun ﬁ§
anchor
Y

(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 Eqgs. 5.9-2 and 5.9-4 1o vicld:

v,?
A, = 1T78Wb—h (Eq. 5.9-23)
v,?
A, = _3.5.;,{: T on (Eq. 5.9-4a)
where
u=14
Vu is in kips

f, and f,, arein ksi

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Carner

The reinforcement required to resist diagonal
tension cracking starting from the reentrant cor-
ner can be caiculated from:

A, = —o—%‘l' (Eqg. 5,9-8)
where
¢ =085
V, = applied factored load, 'b
A, = vertical or diagonal bars across poten:
tial giagonat tension ¢rack, sq in.
f\fi = yield strength of A, psi

V, /¢bd shoutd not exceed 8V ', .

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End

Additional reinforcement is required in the ex-

tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that:
OV, =oAL, + A, T +2 Apd\/f'c }

L oo "7 (Eg.5.9-9)
where : i

f, = yieid strength of A,

v

Tests on dapped-end beams® 'indicate that at
least one half of the reinforcement required in
this area should be ptaced vertically. Thus:

Vu
min A, = o (-; =22 bdvV{, )
{Eq. 5.9-10)

5.9.5 Bearing on the Extended End

The beariny on the extended end should be
checked against the plain concrete bearing limita-

Test performed by Raths, Raths and Johnson, Hinsdale, IL
{rotults unpubiiished).

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

A A 1 V, cosll o N
+ = - | ==
5 n ¢ fv “e Y
A f (Eq. 5.9-11})
Apf, +A,f, = ;e" {Eq. 5.9-12)

5.9.6 Anchorage of Reinforcement

Horizontal bars A, + A should be extended.a
minimum of 1.7¢, past the end of the dap, and
anchored at the end of the beam by welding to

- cross bars, angles or plates. Horizontal bars A,

shouid be extended a minimum of 1.7, past the
end of the dap, and anchored at the end of the
beam by hooks or other suitable means. Vertical
or diagonal bars A, and A, should be property
anchored by hooks as required by ACI 318-77.
Weided wire fabric may be used for reinforcement,
and should be anchored in accordance with ACI
318-77.

5.9.7 Detailing Considerations

Experience has shown that the depth of the ex-
tended end should not be less than one-half the
depth of the beam, unless the beam is significant-
ly deeper than necessary for architectural reasons.

Diagonal tension reinforcement, A, , should.be
placed as closely as practical to the reentrant dor-
ner. This reinforcement requirement is not addi-
tive to other shear reinforcement requirements.

Reinforcement requirements may be met with
welded headed studs, deformed bar anchors or
welded wire fabric.

If the flexural stress, caicuiated for the full
depth of section using factored loads and gross
section properties, exceeds Gﬁ 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 aiternate 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:
Y v, Vaz +dz.
Aa = 6_{“ cosa CTefd
N,h (Eq. 5.9-13} .
Act R ™ 3774 (Eq. 5.9-14)

PCI Design Handabook



Fig. 5. 9 2 Dapped-end beam of Example 5.9.1

% \
b I 1
h = 18"

=15
5“’ ﬂ / d
/ —
2"4” 5!!
N, = 15 kips 1.7¢,=110"
45"
© v, =100 kips
\ ! —
Gl'l'
' 1.7¢,=2-2"
- .
but not less than that determined in sections 1) Flexure in extended end: ‘.
B5.8.2 or 5,9.5. By Eq. 5.9'1a: ¢

I 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,

Exampnle 5.9.1 Raeainforcement 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)

u

N, = 15kips

f’, = 5000 psi (normal weight}
f, for ali reinforcement = 60 ksi {weldable)

Problem: Determine the requirements for rein-
forcement A, + AL A, A, and A,
shown in Fig. 5.9.1.
Solution: ,
Assume: Shear span, a = 3/4 (6) =4.5in.
d = 15in.

1 a h
- [vu(d) o, (dﬂ
. 1 45
© 0.85x 60 Eoo(15)

+ 15(12)]=0.905qin.

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

« 2) Direct shear:

By Eq. 5.9-2a:
v’ . (100
Ac® T8 f, ¥ bh  1.78(60){1)(16)(16)
= Q0.37sqin.
By Eq. 5.9-6:

80bh _ 80 (16)(18)
f 60,000

Y

0.34sqin. << 0.37

A, (min)

H

PC) Design Hanobook
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By Eq. 5.9-3:
N, 15,000

A = = = 0.29sqin.

n 6f,  10.85)(60,000)
A, +A, =037 +0.29 = 0.66 sq in. <0.83

Therefore, flexure governs,

By Eg. 5.9-4a:
V 2
An = 3571 N bh
(100)2 ,
= 0.1 .

357 G0N (M16I1G) | O 18sain

From Eq. 5.9-7:
_ 40bh _ 40 (16)(16)

Agp (min) = = 60,000

¥
0.17sqin. <0.18sq in.

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

3) Diagonal tension at reentrant corner:

By Eq. 5.8-8:
Va 100 ,
Aw = F1. " Tmsieo) - 9esain

Use 6 - #4 closed ties = 2.00sq in,
Check V,/¢bd = 100/(0.85 x 16 x 15}
=0.490 ksi < 8V f, =0.566 ksi OK

4) Diagonal tension in the extended end:
Concrete capacity = 2AvV . bd
=2 {1)+/5000 (16}(15)/1000 = 33.9 kips

By Eq. 5.9-10:
AL .
A, = 2fv ( ) - 27\Vfc bd)
1 100 i .
= 3(60) (0.85 - 33.9) = 0.70sqin.
Try2- #4 = 0.80sqin.
Check Eq. 5.9-9 ‘

oV, = ¢ (A f, +A,, T, + 22V, bd)
= 0.85 [0.80 (60) + 0.44 (60} + 33.9]
=02.1 kips < 100
Change A, t02- =4
¢V, =110.4 kips > 100 OK

5) Check concrete bearing by Eq. 5.7-1:

w = 45in.

4.5/2 (worst case) ' el -
4.5{4.5/2) = 10.1, use 9 max
s’'w = 0.5

H]

5W

S SWoY NV, 2 0615 = "
C (200 ) (9/200) 0.63

¢V, = ¢C, 700, (s/w)'” bw
8V, = 0.7 (0.63)(70)(1) /5000 (0.5)'"
(16)(4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK

Reinforcement is not required for bearing
{Could aiso 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
1.7¢, = 26 in. beyond dap
A, bars:
From Table 8.2.7, for #4 bars,
1.7¢; = 20 in. beyond dap

5.10 Beam Ledges

The design shear strangth of continuous bet
iedges supporting concentrated loads, as illustra-
ted in Fig. 5.10.T, can be determined by ghe les-
ser of Eq. 5.10-1 and 5.19-2: {

fors>b+h L5
¢V, = 3¢h Wf, (20, +b+h) (Eq.5.10-1)
oV, = oh T, (22, +b+h+2d,) 7

{Eq. 5.10-2)

for ¢ < b + h, and equal concentrated loads, use
the lesser of Eqs. 5.10-1a, 5.10-2a3 or 5.10-3

6V, = 1.5¢h T, (28, +b+h+s)

{(Eq. 5.10-1a)
oV, = ¢hxf, (& + b;h +d, +s)
{Eq. 5.10-2a)

where:
h = depth of the beam ledge, in.
¢_ = ledge projection, in.
b = width of bearing area, in.
s = spacing of concentrated loads, in.

d, = distance from center of load to the en
of the beam, in.

5-14 . PC! Design Handbook
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EJEMPLO 1

Chlcular el momento resistente de la seccidn mostrada en la figura, em~

pleando las hipdtesis generaies enunciadas en 2.1.1.

-
70
e b +
ST | ot+o0
30

Constantes de diseno :

£l = 350 Kg./cm?
fy = 4200 Kg./em2
fse = 18,900 Kg./em?
f& = . 280Kg/em? .
£l = 280 Kg./em?

£ = 2x10% Kg./cm2

1.9x10% Kg. /em?2

m
]

sp

<+ Acero de presfuerzo
( 4 torones g 1/2" )

O Acerc de refuerzo
(2 vars. #5)

I

2.1




PROCEDIMIENTO

{.— Cédiculo

5

1

it

fipe
K
Foti,
'Fspe
g

spl

de la deformacidn inicial efectiva en el acero de presfuerzo.

(1 - k‘i)Fptl ( esfuerzo de presfuerzo efectivo )

0.20 ( perdidas

de presfuerzo )

0.75 f,.( esfuerzo debido a la fuerza aplicada en el gato )

(1 -02)075(

18900 ) = 11,340 Kg./cm?

fpe / Esp = 0.00597

2.— Diagramas de; Deformaciones Unitarios — Esfuerzos, correspondientes

~al Momento Resistente.

AR
° G——Cc
c.
-
70 1 |
El.
g 7 T
' + + 1 RN
g Ez/;‘ g >
/_ 2
R T
a = 08 C

3.— Determinacidn de las deformaciones anitarias correspondientes a los

diferentes lechos de acero.

AN

-

7.5
7.4

2.1¢e)

Py



?
Por triangules semejontes :

h -y —c¢
& = 0003 d )
L c
h = peralte total
y = distancia del lecho de acero a la base

vy
|

0.003

3.1.— Se propone e! valor de ¢ y se valuan los volores de las deformacio—

nes correspondientes.

para ¢ = 15 cm.
(70-8)-15
€. = 0003 22 - 0.0094
1 5
- (70-4)-15
B = o003 VOTHT1S | bo102
2 15 .

. s N ..: .
Por tonto, las deformaciones totales seron las siguientes :

Para el acero de presfuerzo Hobrc; que sumar Espl | o "‘-9".3.1(d).
E =& +E. = 0.00597 + 0.0094 = 0.0154
P spl 1
€ =&  +E, = 000597 + 00102 = 0.0162 -
5p2 Spl
= = 0.0102
e, -t
4.— Determinacion de los esfuerzos correspondientes :
4.1.— Para el acero.-de presfuerzo Do T ANy et e i e e
De lg gro’ﬁco Esfuerzo—Deformacion (fig. 1) para :
_ \
= = 2
Eepy = 0.0154 fipy = 17,590 Kg./em!

Egpy = 0.0162 fipp = 17.800 Kg./em?

—




ES = 0.0102 > 0.002 fg  =f,= 4200 Kg./em?

5.— Determinccién de las fuerzas de tensidn y compresidn correspondientes.

5.1.~ Compresidn en el concreto :

C = cbf'c
a = 0.8C = 0.815) = 12 em.
C = 12(40)(231) = 83,160 Kgs.

5.2.— Tensidn en los aceros :

Tsp1 = ASP‘] fép1 = 1.98(17590) = 34,828 Kgs.

= 1.98(17800)

35,24+ Kgs.
T. = A_ f_, = 574(4200) =.24,108 Kgs.
la suma de fuerzas de tension _es':.

(TL = T = 094,180 Kags.

6.— Verificacién del equilibrio de fuerzas.

C < T  ( B3163 < 94180 )

no se cumple y por lo tanto habrd que hacer un nuevo tanteo,

aumentondo el valor de ¢ ( puesto que T > C ).

_,

2.1¢e)




A continuacién se presentan en forma resumida, los cdlculos para los

tantéos hechos. -

tntdost ¢ | &1 & Fap [ Fapy | Fs | C | Tepy | Tspp | Ts | €T

cm Kg/cm?|Kg/cm?|Kg/cm2| Ka. Kg. | Kg. Kg. | Kaq.

1 1S |0.0102(0.0102{ 17,590 | 17,800 | 4,200 183,160|34,828]35,244|24,108|94,180

: 2 |16.8 17,420 (17,550 | 4,200 [83,139|34,492|34,749,24,108!93,349

3 {16.85 17,410 117,530 | 4,200 193,416134,472154,709124,108 93,290

. Considerando aceptable el valor de ¢ = 16.85 cm. y tomando momen~—

tos respecto g un eje por la base;

93416(70—16.8x0.8 }-34472(8)—34709(4)~24108(4) = ”'

- €M =
2
&M = 5'400,320.5 Kg.em.
Mg = (FRIM = 0.9(5400320.5) =




EJEMPLO 2

‘|Revisar los requisitos de ocero minimo y méximo para la seccidn el

' ejemplo 1.
a).— Acero minimo

Debe cumplirse la desigualdad :

Mg > (1.5-0.3 Ip)

Era Aap o

P Aspf-‘sp+AsFy

<
n,

= 'P P(e)
fix = A+ SU

£ es el esfuerzo de ccrnproaldn dobldo al. preafuerzo. en Io ' - ﬁ;- Sk

fibra extrema de compreslén - R

P es la fuerza de presfuerzo efecti\}c;.

P, = A_f

e . sp'pe

e es la excentricidad del acero de presfuerzo.

1.— Cdlculo de! Indice de Presfuerzo.

care,

R L TN A R L e g By NEREHE
< S G AL M o y
Del problema 1 : .

—_ 2 ™ .
p = 3.96 cm ( 4 torones @ 1/2" ) \

s 5.74 (2 ws. §6)

+H I
I

17,410 Kg./cm?

= f, = 4200 Kg./cm?2

Pl

o~



r-

, 3.96(17410
I = ( ) = 0.74

P 3.96(17410)+5.74(4200)

Ip = 0.74

2.— Célculo del momento de agrietamiento.

Del problema 1 :

— . 2
Fpe = 11,340 Kg./cm?
A = 30(70) = 2,100 cm?
S Ug L bh2 L 3070
i we = To_e'm 385-86 = 290om

F = 20350 ' 37.4 Kg./om?

) _ 3.98(11340) , 3.96(11340)(20)
" Mag E“"” .. 2100 24500
Mcg = 27.18 Tm.

y(1.15_—0.31p)M°g = (1.5-0.3x0.74)27.18
De! problema 1 :

Mg = 486 Tm. > 347 Tm.

~. Se cumple la desigualdad requerida.. . 0l sl L E R TR0 S

b).— Acero mdximo.

24500

= 34,7 Tm.

t
L I A Iy +




"~ Del problema 1 :

E,p = 0.0139

w 0.01 (de la grdfica esfuerzo—deformacién del acero de

1Y
H

presfuerzo)

“Bp _ oo _
0.75 0.75 0.0133 < 0.013¢9

». Si se cumple la deslguatded requerida.

-
- P
. S .
.
- v e
& - .l
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3.— Cdlculo de la fusrza de praafuerzo.

a).— A la tronsferancio

Forp = 075 Fgem 0.75 ( 18200 ) = 14,175 Kq./om2

b)— A cargos de. servicio

Fop = (1=0.2 )y = 0.8 (14175 ) = 11,340 Kg./em?
PSDe = 45\[;)51'-‘3';e = 3.96 ( 11340 ) = 44,906 Kg./cm2
c).— Excentricldod

e = y—e’' = 3625 - 7.5 = 2875 cm.

4,— Cdlculo de los esfuerzos en las fibras extremas o iraves de los

siguiantes expresiones.

. P M P
s ~@aTE,TS,

P M B
Ky Yl Y

A).— En la transferencia

1.— En ! axtremo

¢ . 56133 56133 ( 2875 )
s 2420 38092

= —19.2 Kg./em2

este wlor es Ilgcrom;:nte superior a 1.6 \I_ Fc' que corresponds a milem—

broa sin refuerzo en la zona de tenaidn.

A

5




EJEMPLO 3.

Cdlcular el momento resistente de la seccidn mostrada en lg figura, em~

pleando las hipdtesis generales enunciadas en 2.3.1.a

70
ST + +
T O+ 4+ 0
30
Constantes de diseRo :

! = 2
fo = 350 Kgq./cm:
Fy = 4,200 Kg./cm2

— 2
fge = 18,900 Kg./cm.

. - 2
fo = 280 Kgq./cm:

’ — 2 " 2
S = . 280 Kg./em:

6 2
£y = 2x10° Kg./cm:
Esp = 1.9x10% Kg./cm?2

-+ Acero de presfuerzo
(4 torones g 1/2"7 )

Q Acero de refuerzo
( 2 vars. #5)

/'D




PROCEDIMIENTO :

1.~ Verificar el cumplimlento de lcs condiclones de aplicacién :

1
Q) Fpe > —ffsr

a) f = 350 Kg./em® ( sl se cumple, de acuerdo a los datos del

problema )

Fspe = (1 -K) Fptl
Ky = 0.20 ( peérdidas de presfuerzo )

Fptl = 0.75F-sr
Fope = (1-0.2)(0.75)F ¢
Fspe = 0.60f
S Fope > 0.50F
2.~ VYaluar el valor de Fsp ‘
£ £t for 1q-qm ;
p NEO'SPP;‘; 9 q] S
donde : )
A
_ e _ 396 _
Pp bd, ~ 30(64) 0.0021
d, = 70 -l(i)':_z@).- 70-6 = 64 em.
Ag, = 3.96 em” (4 torones B 1/27 ) s L
b = 30 cm.
.f.‘
y
qQ = p
FC

Y
P b




Ay = 574 cm? (2 wvrs. #6)
d = 70-4 = 66 c¢m.
5.74
= 0.
P 30(66) 0029
q = 000202220 _ (o527
231
F
) F y
q = Pz
FC
p' =0
Q. =0
18900
= 1890[1-0.5(0.0021-——=222+0.05
fep = 1890/1-0.5(0.0021—= 0 271]
fgp = 16778 Kgs./cm?

2.1.— Se deberd verificar sl lg seccidn es efectivamente 'pdréialmente

presforzado”™. En caso contrario, 'Fs

b deberd valuarse con la ec.

(presfuerzo total).

[ Asp Fsp B
P Asp FsptAsp Fy
3.96(16778)
= .0.77
Lo = 336(16778)+5.74(4200) 2
I, =0772

S06 < Ip _g o.9l

hm TV .
B B LTI S RITLY TR

3.~ Determinacidn de la fuerza de tensidn en los aceros.

3.96(16778)

Tsp = Aspf sp = = 66,441 Kgs.
Tg = A f y = 5.74(4200) = 24,108 Kgs.
T =TTy = 90,549 Kgs.




4.— Determinacidn del bloque de compresidn en el concreto.

del equilibrio de fuerzas :
cC =T
C = abf/

C 90549 = -
a ch, 30(231) 13.1 em.

5.— Determinacldn del Momento Rsistente tomeaendo momentos

' .. .r.e_s_Pe-cto a la base. J
Mo = (0.9) 90549 (70—-‘-"—’-’—)-55441(6)—24108(@ ~ '

R o : 2 - e
- .MR = 47.25 Tm. e ;s

X st e I R cod e . s
IR e P - P A - . At L el e O e o)
W, e R e AR TN 2 A T T AR PR _T.-c.t.—f.
-

i3



EJEMPLO B

Revizar los esfusrzoa parmisibles en el concrsto durante la transferencia del
presfuerzo y bajo cargas de servicio, para la viga de seccidn doble “T°, ——
simplemente -apoyada, mostrado en la figura, :

| 250 |
I !

__“!5’

: + Acero de presfuerzo ‘.
5 ( 4 torones ¢¥1/2% )

of

h
|
|

+ e
¢ o

Claro = 9 Mts.

Carga muerta+carga viva= 2 T/ML

Constantes de diseno :

f. = 350 Kg. /;m?

fer = 18,900 Kg./em2 .

sr

[

= 280 Kg.fom? | ' | R 7.41.a




La norma estoblece que cucndo el esfusrza de tenaidn calculodo exceds
de este valor, se deberd suministrar acero de refuerzo de tal suerte —-—
que reslstala fuerza tetal de tenslén dd cancreto, voluado en la sec—

cion ein ogriatar.

F o 26133 + 56133(28.75)

= 1348 Kg./em? ' Kg./cm?
L 2420 14465 g./em?< 170 Kg./cm
2.— Al centro dsel claro.

¢ = 56133 _ 588060 _ 56133(28.75)
. 2420 38092 38092

Fy =-374 Kg./em? < 1.6 F]

¢ o BBI33 _ 588060 . 56133(28.75) _
L 2420 14485 14485

F =94 Kg./em? < 0.6 £

B).— Bojo corgas de serviclo.

1.— En ol extremo.

¢ . DEI33 _ 4490K(28.75)
L 2420 38002_

fo = =183 Kg./em? < 1.6 F] "'
£ w A4906 _ 44006(28.75)
L 2420 14485

F. = 107 Kg./emZ < 0.45 4

A

1.5




Propiadodes geormétricas :

A = 2,420 cm?

523,760 cmt-

r—
|

S . = 38,092 cmd
S, = 14485 cm?
Yg = 13.75 cm.
Yy, = 3625cm

PROCEDIMIENTO :

1.— Ravisién de los esfuerzos permialblas en al conoreto :

a).— A la tronsferenclta del preasfuerzo.

Tenaldn VFZ = = N280 = 16.7 Kg./om? -

Comprasién  0.6F ¢ = 0.8(280) = 170 KQ./em2

b).~ Bajo corgas de servicle ( corga muerta y viva )

Tensldn 1.6 NF! = 1.8 N350' = 30 Kg./em2

6 N
3.2NF! = 2.2\350' = 60 Kq./em?

Compresién  0.45F = 0.45(360) = 160 Kg./em2

2.— Cliculo del momento pore corgas de serviclo ol centre del claro.

2 a
M-!:B—--z-@g—- 20,25 Trn.

Al




2.— Al centro dsl claoro.

o 44908 | 2025000 _ 44906(28.75) _
2420 38092 38092

37.8 Kg./cm?< 0.45 £

= 44806 _ 2025000 , 44906(28.75)
2420 14435 14485

=-31 Kg./cm? = 1.6Hc:l

\




EJEMPLO 7

Para la viga simplemante opoyado y de msccidn tronaversal moatrada en la

figura, calcular 1as deflexicnes; Inmediata, diferida y total.

| 80

7 2
_1L'_ |
30
5:: : : 4 Acerc de presfusrto
5 : ( 4 torones QY1/2° )

Claro = 9 Mts,

PN W

Carga muerta = 1.0 T/Ml.
Corga viva = 1.0 TAMI

Carga viva permonente = 0.5 T/M.

Constontes de diseno :

£, = 350 Kg./fecm? Clase 1.

E, = 14100VF] = 261,918 Kg./cm?

[+

£ 18,900 Kg./cm?2

»r

Eap = 1.9x108 Kg./em?2




A -
I =
S =
Sto=
Ys =
Y1

Propiadades geombtricos :

2,420 cm?
523,760 cmi
38.092.cm.3
14,485 cm.3
13.75 em.

- 36.25 cm.

PROCEDIMIENTO :

1.~ Clleulo de la deflextdn Inmediota debida a lae -cargas muerta y viva.

. 8w*

A - >84El

W = 2 T/M.= 20 Kg./om.

I = Ig ai M°°> M.

I° Momento de Inercla de la seccibn completa.

Mag = [Fe* Ful St

. P, P,

LT ATTI

Pe = #4(0.99)(11340) = 44,908.4 Kgs.

e = Y- €= 3628 - 75 = 2875 om.




o . 4A906.4  44905.4(28,75)
o1 2430 13548

- 107.91 Kg./cm3

£i = 24?;‘ = 2V3850' = 37.4 kg /cm?

Mog = [37.4 + 107.97] 14448 = 2099 Tm.
wi2 2(B1

Mmox= —g— = = 2025

'.’Mcg = Mex
[ = 1Ig= 823760 cm!
5{20)(900)
Ll 1!25 1)

384(1400\350)(523760) o

co-;"'m- P‘Q eha
2.— Cliculo de la - - - - debldg al prestuerzo,

_ Be® 44506.4(20.75X000)
¢ 3 El B(14000Y350) (523760)

= 0.95

3.—- Chlculo de lo deflexidn diferida.

Ao = I:(AFP+ACup)-Ao:| Cy
Ay = [12s3BL _ oosl23s = o

AT = 125 - 095 = {30 ¢m.




| | 3 } _.’:- '?‘_ | A % .
T ,_-'qiuuumux s i ~ BRMEC ¥ _ - > ...-..ﬁnmmu
FACULTAD DE INGENIEHIA U.N.A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO

MARCOS DUCTILES

EXPOSITOR:
DR. ROBERTO STARK
FELDMAN

AGOSTO -71993 .
Palagio de Minerfa  Callede Tacuba 5  Primer piso  Deleg. Cuauhtémoc 06000  México, D.F.  Tel.: 521-40-20 Apdo. Postal M-2285



v

I A
. < v T
- b‘ o L ’on’:ﬁfd

! elb

|

Vaaa

Q) Y),Q;QR;.;\Q:. Gene tele S

L/be3s

- B) Req Mow_pacee marcos _ doaTley g
o 220w L £ ¢ hW/b &3
€ & 0. Lo €30 L/d >4

Ay

i .‘ Vet -" . ) f ¥ [
Vo Yo geone Mg OO0 MWoas L\e (NG (DS L\e
\ : Y S

-

Co(\ct-c‘\c\.



o ——

b ReqtRias gae. mewcas _docdiles

r) '\'keQ—ueu.o Ttar\suet.f.c..\ QO u.x\\?mmfeﬂ\-b_

tak bou # 2,5 é MRS E
Ee ‘oo zone £y \os escRoos Adeain gec corodos W ten vemche
o 135% se tndlce en \o &g, WO4. o Se.Qn.:chaO:\ vo de.

belc: -u(ﬁ&f AE’.

< Bic;n\.l'.\'m de \e e \o&-.'&\uah\b\ """5“
au Afc:me\rbs A_e& Q\R\:o
S\ é ) 30 o . .

aJy

.Aaemm 8\ menas me de (ude. o3 \aam.: \DM&“'D&‘(\:-\GS &\«.
serthefe debee estar dovmrede g \a eseyRae &md’c_«lm.

KL S
+

i ' I

2) Ree*\_ﬂs?\'os gor wvorke . i'f
Foeve Ac .L \Wao e u\*‘bﬂt G ue. $QQ¢4¢=—3°:\ 2 & a,’
sy wRcoles cerdas A Vo giena . |

B> 2.5 ‘

Vaismo > l}?_ ™ Nenn = O

[

Ta, \D . ?) rRQ _?_53\"03 [SCTIR we&ue‘ o '\‘rc, ' ;_A
4 v © NSV
| A&l\’_‘;}t{.s de marces o contrelo




-

d

@) ReqRtas %gség.

As 4 As 3 o dre bd
Ay

)y G TOAS denda age rezcan AerRones

As., A'les £ 0.75 As (drec de xefuvexes Coumpo«s'\e&e uRCL\\‘—*\)AMU N

b) Reczctoe __\poce_moccos ddAey

As, Al >o.7(wc/cvba, en Yode. \e \on@\o& é,g\g.\',‘:%c.

As, A's £ 0,15 Asb |

P\\'niw\o das ocos :ﬁ-:'-{ m\Oé& \(_.\ocv&*v& W en T\ \ocs\os

'\)b se &Am‘?‘-en ?e,.::\ue.\ts ée mas 5& 6@'\«.«“

E\ ‘W&o w.ﬁ&\cn\: ?bﬁ\%ao en L\ No sece menos. wWe o e Vad
(\.e\ N\oqen\o rc.ﬁ's\ﬂ'.n\e oa'sc.\‘?vo. ‘

No pusds hebar trasispes, ni corte del refuerto longhudinalgn £,

Todo st refuerzo de tensidn, A, necessric por sismo debiré pasar
por 8l nucleo de la columma

En tods sccién de le vigs deberé proporcionsrae una resistencls ¢ - . _—
momanto negstive v positiva A0 Mencr Que UNS cuarts parte de s !
méxima que w tiens in los extremos de ls vigs

/\ﬂ_e_t\d(s?'\ﬁ: s B xbhocro \q\%‘(j\pahd .ég

\ﬁ(_y_\g (.\.P wely Coy | Ae umuclo

Y



h
- W an
‘ﬁ /-Ar
va
//
- - g
~ = <pem ¢ :
Jf ’ l@‘s J;_ ‘G’"

o) Reqrslos %Qi;éto\‘es

Vs s€ LQM.\N:- €n cueg\\g. es\ﬁ\bs.. i .
T v ‘F"Mo uny g,{ﬂgsa\o (7373 é. '(vsc de - \h t\&lt “.‘5 R‘

- N Lawes  doc\adasy

(DU m&nﬂs\ful‘ vf.sﬂ'ﬁﬂ.o

/s‘. Ny aVewn, P2

S Ny >\)C9-/

S

Nar € Vu <

1.5Frbd ﬁ;: < Ny

EC\ v\‘{t\c&\:n‘ o Se ?QtM’L\‘!(c'.. U\ No > a ?R\)A\I F'.-_

5:-FaAo£“dC5ue¥Cose) < fa Aoty

en vbe Atdno d‘\osjp TN <30° .

mintono ?w encton &'lc.g&w\ -wuu\&g “. '

@ 0.54 (%t wocars’ o padte de dode onso.
WRago. ton wlmea § moro \r:c:t\e-

0.5 h\ éa-ro m‘mwd&mkx

‘

' ATEY - No 3.5\)
| wotA: ¢n sesRoney t.’itu)\ovd'r Se
camdfie Q Qor',-el B‘-’e-n&rn
2 Sem

LSFabdW. S € 0.6d
S €0,264

2

Cardeo & weloero cor;s,\c de \solo e\ o ares de loaras o

\-c.\e\ns L\o\)\aéos

Vo N =Nen
FalySend

”~
en Vaa mlgme, secton, SO Geea. Se Cl:a.\(\ko.tg'_

en efS\ Cusd nO se QA..;.\'.“;. No 5\-?..:“\)&\]#*{




a) E:,Tvi)pcr !’)\) Ectribe cewades ‘C) ijﬁB% e Wads s a’) Estribos ce wac'o_c,
cetlude Con de dos prevas obles Com pieia b rennle
vemate o 135"

Flg 10,4 EsTr’lbos oY Ccmfmamtem To
) ( Q’Jtlﬁa ﬁcl)

t L L
— ‘
! Vo o Meansmoy  —F D
w se falle por o -
Lfuele do {
STy
I £ FEs, & )
P Y tn vna j N -
M; Mo oNra Sietceidn M; Mp
1 4 = =
w w
CorTaan. pey
' ' 1 cargas veyTicales ' '
Viw - + Vow v + Vo
v CerTaniTe pey ' w
Vd
t ' § fuorms sidmica, § [
M;+Mp M+ Mp Mp + M} Mp +M;
¢ L L L
M+ M Lo rIcm’Tc.. Mp + M}
Vi=vVo+ C o VD"Vw""“""I_

-y * ‘ . 1 ’ -l Sy ! . ——
i e 5 DF ICY o cire 7de (A {ue-rins cr ¥ g le 5 &:.‘;t‘nc

\ _| > ]
) Fosfe, vieat cr riaveey duchlee ddeccarreTe

.




= JL
| /L%
. A )
E_Cq,wslTos gentya fe s
C.,JCL-?_ZOW . ' B ___L
Cife, £ 4 ar

_@é?ul‘:lTGb aa'lbfonajcb pave Mavlos, e.J.u)c,Tt)cs

Co)CL z 30em

‘Q,_ > P,d
05{.

G fe, 2 0.5
g/c' < 1!5
: “_la 0.6 '[Zc%wsfros 3eomf:7‘flcos poTa C-O/u.mnas;

d maveos de concreTo



I.’Rtrmnm LoneITUDT AL cérmesc. o oh wan e Rae. delve

wotarse e\ ovrmo ek, Aravauecsed
e en Lc. Si el nudo eatf copfinado e o'/, L ttd 0 4 s

mu%:uu_lgnn 2 81 y el ancho de gda uns es | ‘ : :: . }
( al_menos igual 8 0,75 veces ¢l anch; i ¢ om0
o) Rec\\xg\m wncwdes. 127 _ug;-&f. J;n'.ld" ommmnl
minimo. ‘ ‘Zome 1 h
10 . P £0.06 | o ontieas) X
Wiatmo 4 bacas en Plomecy VMQ\&-&J ' - I : ' I"
. : . . ¢ !
b 6 en c(rm\am; Co : t‘
. - ' ZOﬂI I )
.\O\Reqﬁﬁ\os Pave, tALYEOS A Atles ' ;wnﬁm‘“ . y
o.ot ¢ P < 0.04 | ' T K ffl_-'f"-:i. 1T
Poquees de o mes de dd Wewey : o
T(u&\c@e,\ soo en\u u\\xeA Let\\n& ' ! N
de \e. aMuc. Rhoee de \e tolvane } '
: ‘.
'W.R'F; ANSUE -! . 1> {-80em ; 0.6
. EFOERZO TR NSUERSAL | 4 c €. €, (W"W"w

' . ‘En la parte inferior de columnas de plnnu ba,a este e,
E] refuerzo transversa! de tods columna no sera me- fuerzo debe legar hasta media altura de la columna, y

nor que el necesario por resistencia a fuerza cortante y
; - o s debe continuarse dentro de la cimentacion al menos en
torsién, en su caso
.una distancia ‘igual a la longitud de desarrollo en com:
e ——
presién de la barra mis gruesa RS

O) %u\ﬁs‘i-\os cle Qercu\es

$50 qn b - 6 wis dacho . X
W& dv - ¢4 eMoo | |
42 dy

/1, /s

o<

%| < \Q- N\'\LC-A 60.\05 \?nﬂ\e.s ?Cl"& %1_ ‘ o
' \D) ‘PCCH?:T\OI. POl vnurcas &rx}h"teb

\) k ‘)f\ "(’\Cuv\'cr\\ﬂ

DALY ;



ek et \Yc.-r\:verScX o &.r.',\oc ser &2 3:&4:\0 M:mdor 7 C\'ve Y2 .
du D83 o o
Reloevte Vronguecsel mistene =

Si € 10 e,

Q.ﬂ\&l\lﬂ‘

4

S\ —_— HPM’I\DJ \\'m?\ES QUL ?;.,fc., 2\ \;_Qsﬁ %0 M‘CI.\.

Sq - Lz)on\ QR Qore v&\&ﬁﬁ\é aenembe.;

.'J ¥

Q) Tuevu., ,(oAuﬁ\g.

Se P, < A_gg_:f. Clm\;a-s;n);a eledos Simo)
20 | |

\J Si5md ; — _\)c,n.'-‘ @}

Ny
5

AS}?;-J, \D- 7 Reo*dig"t\os Ae.vegue;-r.o oS co\.m\_t_u.s

ése LTS 8e. C.ON'."C\‘O-



ZH > L5(Z"fv)

SH\(= Hu + Hvx, (4 ln E YT Je ’os rmom enTob Hemonam'f{ 5
‘ resisTenTep ( Msr.!'nfe T &J@ y po sihve del o'no)
tloy extremos de lag vige, gue Negam a
vwn ﬂuéo

M= Mo+ Mex , L5 be ome dt by momentos //f.namw;Tt.,
: ve de b, 2er capaces dg veaisTiY {0

LcTremes <t lay columnan ((avptvere

ta feriev ) gt ”65“’“ a dicke nuda
E momenTo reniaTtale L L celomme = celev])aye pave la caveq axiat gt 4
correnpide o o telvmna pev «e,fe.c/h Lt covge viaNead ps of doble i &
gt M Jiniina fane 'f}""h L & /’“’”“*‘-‘ 23 Anncan acTvannds < fu direceies
M ipencieml( of 2igme U Loy pmorrtanln //CHMWTC-, o divede

-—

707 Procedimients pota la revisich de la copacidad €

“-e X0 Conn Prcsxd’n «:)J. CL)umnas J-l Yo Cem dvc-ru,cs di comeveTo

¢ 0



Mine mo 6 bosres \on@\o&ﬂ&\es
Wek. Vicenseirel VS-_}.. Ve, 3
W oacecs de Voo Welwe < cgc.t\o N2

/\Sh 2 0. S‘-ﬂc.)

D
1o s An/e
60 cen -

<

\_rbs A e Yendien 1.6 9 weelay

~ 9 f__‘ -] T e \5 ->/ \.'-J '\'G‘\\CE‘O Q%N%QAQ

. .

\.c.:, \r\e Teey se Onc\cwcn en \os eﬁ\vemos Aa\a r_g\o«nr\c.. m.k\m\g :.s u.g\\':é

_\_?3 0.9 ‘RQ.Q\\RS S pare C_D\UG\OD-S wmc\\c.Aos

"

o Ly



EA\J;O.?;(_M_!)S_‘LC&C%( <38

{ o <15
[J‘_. ) 18 _

e T

fAUZ 0,12 .g_\Q.dc g. } .
Q‘i : AR -~
(L 19

iA\J z Sumc de 6(001 de '\cécu \CLS ' e ":
Chen il <\e ed®oos enle &Q“@C_ L 2 [ J,h,,.. |
R cons Ceteda ' ‘ = .u -+

T"i’%. 1010 "Re ct\Rs:‘\'O} de AQS\‘E\D\D.‘LQ& & veluexzo
en columines  de estdoos.



Grapes oon sus ganchos » B0°

colocadas an forme rerngdy -
Extension de 10 o, - Extension de 8d,
~—1 \
. r i

T N~
o
=

| P PV

1o, 1
Figura_9.9" Combinaciones de estribos y : x ! x ot x
Brapas admisibles para confinamiento de __ x235cm  x <,
¢olumnas, segin el Reglamento ACI 83, d,
H-_..x_'.‘. - h——-—xl >
A I i
A ] .
, - .
Mo son Oconse }'a.‘:lcb ‘.
Admiivles » x, c30
o P WIS o -.}:: TN
Sy e, O YEboeare (e liips A

- ! 1\

. 4
R A A N I e

3




Wes

N
. Ve
\’c.: Mce + He
2]
Hc_; \.B(ZH\)\
HL ‘
' “Ea o\ e\remo todefor de Olomnas de Peurdes \;QX,_, se u;m:f
. L\ \v\omet&o va‘t\en\e Ac t‘\‘.‘-cho de \a Cn\wnﬁc.. D\O\Cf‘?éo on
.|. 6 = \eu cc.-rcﬁn‘ P 6& &s«eho &‘ue o:on&.t—.-,m:,L a\ Ncus)c Momen
"/ ey f\'o < esRsende,

- Ea e ex \eama wcd’oc de Q\W\(\c.\ del W mo e.f\\ra‘ S0

se  USard &4 Wy,

Py 10.14 Pocediatents  pores \e retston de \ew capectdad pog:
Qor\cur\\e &e \es colvmanas  de enarccos &Sc\?\es. ; "’2

N
.

b} ] T

1&g

‘. LU P i[ y ' L. N

9(‘ : m .....
1% um

gdvu

NOTA: 30 T4 prcei on topceetd \'.q.scco

o) Aadeae wn fg-m\w et emo \9)\“3& on salene pore. S C)Anc.\c%e me cdnf o
J poQoret onar \h\bnc&x\d :

de anclaye nolesede

\:\’-\. 0.5 Aor\c.\sc ad ceboeo \m%‘xOL\Tm\ en “?ﬁ’li QK\?QW‘M A‘C
N CLECOS C\\Sc&?\cs. '
9



B RS RER T \J AA - QO\.U\\\ e

‘\)\c\rcos ’ _DJ'C\'-"\P-S

- Colvmnes

‘fq Qo r,\-f.’ = ‘\ 8 C\fﬂ o™ (‘-\("Sf

P Teloecre \-"‘QM"‘*\
>/ de \os \Rcbo»s.

=

= ‘Q_S{ue\'to \Oc\c_g\)l}t\‘c’c\\ de \Q‘L \chl‘a Q\VQ \\Q%Q“ o \"‘\ "“\?Lg\ AE\?& ‘\

?Q'_.C\r L\ef'\\-‘('o (\P\ m.;(\eo Ae \a c,o\on-\ﬁo,_ ‘L'
' \‘>> Reloerrs Vinncues cal c
Y - st
DR
\ - bl CPORTIE
- T \O\N‘trﬂ -\fl'-r‘-?'_'l‘t"_r.\ no A(‘\ae N g At i xx
i Sp . }
ltméh “‘“‘.‘;'H c&o_ el lZ . 2ome '.
- \.L\;“‘\.ﬂ.\ﬁ T “'“r.f._:t'\h é( S0 \\)'\02(.- . ée d >/ N013 . m'lwl
- \)\)cé\c (:\..-P\EN-?!‘I\L-'SC [ Udm_?c.s :".‘dk Mmisns ﬁ AE\ cs\r\\go
0-'—!‘;‘ C.m‘
6, < " ,
! O cen
'
Zona /
confinada
D LS N
UNIOK o B TRH A}
UIGA - COLOM A ..__ﬁ_ 8.8 :
Cr o\ n-;c\po ns\c.’ cnf\('?nc..é‘ Qe Y \'\u\)es e.\uﬂ. -
\\Psht\ € t'\ Y Q\ (u\f&\o ée CLL&& who  @f CI\ "Tenoh
\‘r\\v.l\ o DTS Gedes Q\ c.o(_‘r.o ‘mv{.qc_\\w éc \Qco\uq.
-t
Ne . puoc\c uscnge \e mf\q& ae\ fei.‘ﬁcmsuec.ul_ -m'.
1> {*60em 0.6

15 ' €y, Cy lver ligun}&i



Q Dr'.";-.‘or.c’-‘c < (._nu res coc\ m\c .

. \_c‘ ‘-n(‘-( e Cr\:\n;t‘c_ e C'c-.\cd\o-rc: an un Q\qho \\Or\‘cd'&a\ (48 weg\?c..'
c_‘.\* b C\O\ nd(\o .
T bl (op.(.;‘g-mt\m:. Nu 6.5 T'u\ﬁ-;; \OQ\(\
o\-t“'.', l-*,L\’-". \JU B L{'c-’ F“‘ Q.’C \.)C \'\
; V4o '_‘

1)

st -

E! ancho b; se tomari igual al promedio
del ancho de la o las vigas consideradas y la dimensién
Aransversal de [a columna normal a la fuerza, pero no
mayor que el ancho de la o las vigas mis h. :

b Akl it S T e

L

A

1

=Xy A

&) /Ar\c.\m.‘c det el oo

.

\-b.‘. 6’-’““\.1’:_\4'0'. L\Q \'*‘a \JC;.KU..‘. & \E‘ﬁks \5 LQ\W'\'(\CA Ct& N“
de un avds  dcben selecBonorse  de modo L

ve.\c..L?.x\es R cxkec\\ﬁ .

\QC\DS Co \-t nue‘_g

C\& e Cuer Q\(-h Nes

\\(Lo\)/c\\o (\oeace~ e \)'-c,sc-\ >/10
\'\(u%o)/c‘b (bc,\(cc‘é(’ CO\\ >/9-O

\/\(r.;\.} {13 \e. é 08 win ‘\u.m.\,qe,csd )*c \c. co\umw\g on \r.. A‘\Q‘ﬂg;\
&o \c..s \Jc.‘nc.g Be \J\(.h._ Cow_.‘.éeta&c._s.

(\_Q\ ‘MJAO' c.umP\-e'-
{b

ca? on \eo (o\umr\c. :,\)QQ Noc



2 0.2

Yo
A fe

trdonces © hPau) /80 baccs de w\.) 216 ‘

DOTA: Lamuies dile w_\nc?o{\ se cum?\?ccﬁ anedo  en \e e&\n&\ifc‘- \DS
muos  de waceYo  vekorredo vestiden mes  dd 60T de e
&\)C\T_C. \c‘\c:c.\ tﬂ-\'CL\

e e il oo 8% (t\omas)
&-._‘.'__,.,,,....;_'__'.:_‘;;:. :-:

hewd T kmvm“whﬁj'
)

—¢% quoso)

'_""

h ((O\Dﬂ\t\o) ‘ :

L ELLRALLE -

‘Loea Ac \e mUs e manere. Q€ 9w \ee tonc _AQ ML?“&“
? enYo (e\ (Y”Cc e (\@\ vek. Vrunsversal ®o seced menoc qe \es Di0~
Aoy en \e columoc onlos secelones oximas o Avdne geceRoq Q7

?t&)u\ QR on \_c_. et é‘ue LH\QM.M«%\&

C .
R \u ¢ t\\v_ci sec® om @A Mccrc\\*R con Xt\acn ‘\’Dn\cu'ge

en u.rU\\—v. \r..; s\uex Tors Loé'cm\lts 3 n\omef\\m 3 '\CD« Pones Coza
. . ' o

éos po* \eo exc.ew.‘\.\“cf&c:c&. ‘



AQ. h)\umf\o .

/&



LQM‘\\‘&:."UAOJ ' V‘yJM&&m@ :
L/E €10 S
3 2

[

12 cms.

6.06 H (Mhu. N
gtcde lr.\.,..l,:\,,e) *‘\‘“.

Ex

p\’r’?h > 00,0005 F

/ S\}, Sh 3 35@"‘1
| ' . &
Ce L ‘ 'P\'\= ASh 'P'“ _:. AS\J‘ B

' t sy L Sw

¥

ﬁs, 0.\ Rr-q‘&s?\os\— cseané\*Rcm Q de <eluevio ew wwro;
C\C. canletro : N

Lr————ie =

#

S A

y

S SRR B
‘,‘" ol .-"'

"P?B’ 10,14 WRefveces en \a  exhremny de wuros



LI T T T T T]

TLQQ\'e\':.o wmintmo Q\m&:&x de

soeducea peqrelas (\a mayor At mensPon
dlvaro o SoRie %0 R anes thqv.n\c
de \u &?men:‘?d.\ & \a ?o‘.e&)

_
el
it
_—
-—E
ey
—
rntned
—
e
—

o

Raloano witno drededor de beduros
¥ogq. \0. 20 Delelles  vecomendodas d cekuevzo alrededoc de akedums

en Mol de Concveto,

T ReSierua, o6 <amin
dagdees AL SR T e
iy n
" @ Lonkanmwien) B Jes <oras Voo c.
I é.u-iw\m. g N “ﬁa ovf&er‘:
I-,'-\ vek. dra,
sono\).
)
Ao e e < B
R - Muro 2 e :
iV ay O U R R |
———— — — B . ‘.
-' v E
r
r 1\' th'
minl g
A% unTones A-A

e 10021 Relierrs de Wt de acoplamtents que une muros de

Conceelo  ( pave L/n £ Q)
2



t
g

REAERZzZ—— annkk

IIII‘I'IIII%??Z///% (A0 0HE

LD 2.5h

BCN2
' €dn3 .

‘b, 225 v

. L;ZZOM

Tl T T TEZZAT LI LT

D 2100

Ancho efectivo pars *

. 18h c

W Gommad/do (hocrs de Va8 220 hobone) - & \:-.. Menen®on tewsversal de laco
en \ow dcec®Rn de \as

\ Clete )/c\b (barrde m\.))/\s

n

$410 s Indice ol refuerzo efectivo
pora resistic slamo en une dirscclon,
on la otre habré un refuerzo similer,

cons? devegias .

Fls 10,17 Re(uvﬂ-u ""n&. Corn &)+ jﬁ:& pﬁPm-‘-u—&dmwc

eeseas de lose



CRITERIOS GENERALES PARA LA REPARACION
' DE ESTRUCTURAS

DR. OSCAR HERNANDEZ BASILIO*

2. EVALUACION DEL DARO

2.1 Aspectos generales

A pesar de los avances de la ingenieria sismica,len opiniéq
de muchos investigadores y profesionistas el diseno y cons~
truccifn de estructuras'resistentes 3§ sismos,es parte un ar-
te y parte ciencia. Un hecho que ha’mejorado el juicio'de
los ingenieros ha sido el observar el comportamiento; bueno
o malo, de las estructuras después de que ha ocurrido un sisg

mo; esto ha proporcionado invaluable ayuda para mejorar los

c6digos y métodos de anilisis y dimensionamiento.

Con base en inspecciones y andlisis de los danos observados
durante los Gltimos sismos en estructuras importantes,:se
considera recomendable tener en cuenta los siguientes aspec-

tos que ayudardn a mejorar el comportamiento sismico:

*DIRECTOR GENERAL Proyectos Tensién, S.A. de C.V.
23



1) Seleccionar adecuadamente la distribucién en pldnta'de
los elemehtos estructurales; es deseablé contar con £~
neas de dejensda que permitan que la estructura adapte‘su'
comportamiento para no sufrir danos mayores anfe sismos
.intensbs: también es conveniente evitar discontinuidades
de rigidez, masa, resistencia o ductilidad en la estruc;

tura

2) Evitar sistemas de piso muy flexibles que puedan c&nfriJ
‘ buir a dafar los elementos no estructurales, debido a los
grandes desplazamientos horizontales y verticales que!pug

den alcanzar

3) Detallar la sujecidn de elementos no estructurales para
evitar que su falla ponga en peligro la vida.de 168 ocu-
pantes de la construccidn} dane a elehentos estructuralés
y que su reparacién sea costosa /. |

I / . . :

4) Deéligar los muros de rellend, de cuglquier tibo,'o‘bien

disenarlos péra que_éontribuyan a la fesistencia’y rigi-

dez de la estructura

5) Detallar las conexiones para que sean capaces de tener

gran capacidad de deformacién

6} Incluir el efecto de las aceleraciones verticales en el

disefio de. elementos estructurales y no estructurales.

Como se menciond con anterioridad, la configuracifn de las
2y



construcciones son fuente de problemas principalmente ante

la eventualidad de un sismo,

2.2 Daiios en eastructurasd

Entre los problemas de;la ingenierfa estructural que consti-
'tuyen un reto esti el definir qﬁé accién debe tomarse cuando
una estructura es dahada pdr un sismd, ya que sc tiene que.

decidir si es susceptible de reparafse o si debe condenarse

a ser demolida,

En principio, cualquier estructura dafiada gque permanece en
Pie es reparable, pero influirin en la decisibn de hacerlo;

aspectos de tipo econfmico, social y, en algunas circunstan

/
cias, aspectos polfticos. /

La reparacién y refuerzo de estructuras es una actividad a
la que sblo eventualmente se le ha dado importancia, gene-
ralmente después de que un sismo ha ocurrido; en algunos
paises se legisla acerca de la necesidad de queilas estruc-
turas con varios anos de usc cumplan con los nuevos cqaigos
de diseno, forzando incluso a realizar el refuerzo de las
mismas aun cuando no hayan tenido dafos durante temﬁlores

previos,

Desde el punto de vista de investigacidn &ste es un campo
25



que requiere de apoyo continuo por parté dé las institucio-
”hes afines a estos problemas, para que en las normas técﬁi—
cas futuras se incluyan aspectos relacionados con la forma
de evaluar los dafios por sismo y los criterios para definir
cudndo una estructura requiere ser reforzada; lo'anterior |
se sefala porque los cé6digos actuales solo estan énfocgdos

hacia las construcciones nuevas.

Después de 1la ocurrencia de un sismo severo, generaimente se
procede a hacer una evaluacidn superfLC1al de los danos y a
la reparacidn de la estructura; en la mayorIa de los casos
esta reparacién consiste en la remocidn y spstitucién del
material danado, sin realizar estudios acérca de la conve-
niencia de'restructuraf la construcgiﬁn,;dejéndola en condi-
ciones precariés ante otro sismo. Por‘lb éﬁterior, es necg-
sario que se forme mayor conciencia ?e lo peligroso y anti-
econdmlco que resulta proceder en edta manera, Y que es ne-
cesario entender mejor el porqué de las fallas, la manera de

evitarlas y, en su caso, la forma de proceder a reparar el

dafo.

Existen algunos estudios tendientes a establecer si existe
alguna relacién entre los dafios producidos por un Sismo ¥y
algGn pardmetro que sea funcién de la cantidad de elementos

resistentes a fuerzas laterales.

A partir del anidlisis de los danos observados en edificios

de concreto reforzado de mediana altura debidos al temblor
L6 ‘



de 1568 en Nachinohe, Japén, Shiga (ref 2) enéontrd qué exis
tia cierﬁa correlacién entre el dafio prdducido y dos parime-
“tros; uno de ellos es una relaci6n de 4reas de muros y el
otro es el.esfuerzo cortante promedio en los elementos resis
tentes (muros y columnas); concluyd que los edificios dana-
~dos y los no danados podrifan ser diferenciados en base a esos
dos parémetros, estimﬁluna distfibucidn de probabilidades de
la capacidad de resistencia sismica y lleg6 a hacer una pre-

diccitn de la extensién del dafio por sismo.

La mayoria de los edificios investigados eran de 3 pisos y
observ6é que los mds seriamente dafiados tenfan solo una pedug

fia cantidad de muros.

En sus investigaciones, referidas a ese sismo en particular,

Shiga establece los siguientes fndices: ;

1. Indice muro-&rea: Aw/ILAf (cm?/m?)/
Y

Se define como la relacidén entre el 4rea de muros (tfang
versales o longitudinales) en el primer piso, Aw(cmz),'y
la suma del total de las 4reas de los pisos_situadés en~
cima del consideradd TAf (m?). Se incluyen todos los mu-
ros de concreto reforzado cuyas longitudes son mayores
de 60 cm. Si los ed;ficios estan es;fucturadosAa base
defcolumnas,'se toman las dreas de g&dos los muroa,'fn-

dependientemente de sus longitudes. '52



2. Indice columna-irea: Ac/LAf (cm?/m?)

Se define como la relacién entre el 4rea de columnas en
el primer piso Ac(cm?) y la suma del total de las Zreas

de los pisos situados encima del considerado, IAf{m?).

3. Esfuerzo cortante promedio en muros y columnas:

W/ (Ac + Aw) (kg/cm?)

Se define como la relacién del peso nominal del edifi-
.ci$ (W =1 000 x IAf,kqg) y la suma'de las &reas de‘ias
muros y columnas (Aw + Ac) del primer piso en ﬁna direc
cibn. Se considera que 1 000 ké/ﬁz es él peso por uni-
dad de &4rea de piso del edificio y que ei coeficlente

de cortante lateral en la base és 1.0. .

Los résultados de la investigacién se ﬁuestranlen;la fig 1;
un grupo de curvas muestré la relaci?n entre el Ihdice'muro-
drea y el'ésfuerzo cortante nominal promedio para vérios va-
lores del fndice cblumné-érea. Se muestran simultidneamente

valores para las direcciones transversal y longitudinal.

En la fig 1 se observa que para los edificios no danados o
con dafios leves:

1. el fndice muro-4irea es mayor que 30 cm?/m?

2. el esfuerzo cortante promedio es menor que'12 kg/cm?

Como el valor critico del esfuerzo cortante promedio, que di

vide a los edificios dafados de los no dafiados, es 12 kg/cm?
29



para un fndice muro-4rea igual a cero, es decir cuando no

se tienen muros sino sélo columnas, se considera a este va-
"lor como el esfuerzo Gltimo nominal de las columnas {(esfuer- -
zo para falla por cortante en columnas cortas). Por otro la
do, el valor critico del Indice muro-&rea, que distingue a
los edificios dahados de los no daﬁadog, es aproximadamente
30 cm?/mz; si el indice columna-éréa es igual a cero, es de-
cir, si solo existen muros, se considera que el esfuerzo no-

minal Gltimo es 33 kg/cm?.

Combinando estos criterios, la fuerza cortante ul£ima nomi-
nal del edificio es 12 Ac + 33 Aw(ké), que igualada a la
fuerza lateral nominal 1 000 IAf{kg), define la curva de tra
zo fuerte mostrada en la fig 1, Obsérvese que los edificios
marcados con X (falla por cortante en muros y columnas), és-}

tdn dispuestos a lo largo de la curva antes mencionada.

‘Con base en todo lo anterior Shiga defini6 al frdice Cy co-

mo representativo de la capacidad para resistir sismos, de

1

la siguiente manera:
Cy(l 300 LAf) = 12 Ac + 33 Aw

El factor 1 300 se tom0 porque el peso promedio por unidad
de drea en los edificios de concreto reforzado actuales es
1.3 ton/m?, a diferencia del 1.0 ton/m? considerado en el

' andlisis anterior. 22
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.

2.3 Procedimientv para evaluar ef daio

- El problema principal radica en establecer la magnitud del
dafio en la estructura y decidir si esta debe demoiérse o re~
pararse, y en este Gltimo caso, recomendar el procedimiento

de reparacién adecuado. /

+

Para tomar esté decisifn es necesario que el ingeniero haga
uso de sus conocimientos y experiencia en la forma m&s razo-
nada posible, afin cuando:dispone de poco tiempo para hacerlo,
porque por motivos econfmicos y sociales las estructuras tief

nen que volver a su uso a la brevedad posible.

El problema de diagnfstico y evaluacién de los dafns consis-
te en determinar la resistencia de la estructura en una si-
tuacifén actual y revisar si tiene un factor de seguridad ade

cuado; es decir, si la relacién entre su resistencia y 12
30 R .
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intensidad de las cargas que puedan.afectarla es suficiente-
mente grande_para cubrir Hn seguridad la posibilidad de un
‘eventual colapso ante sisnus fﬁturos. Para esto, la primera
accién a tomar es reali;ar una inspeccién detallada de la es
tructura para localizar los danos estructurales y no estruc-
.turales existentes, especificar el tipo de dano y elaborar
planos con la informac;dn que al gespectq se recabe; ésto es
indispensable para tener una visidn de conjunto del comporta
miento que tuvo la estructura, con el fin de eétablecer las

causas de los darios.

Como segunda accibén a tomar, o en paralelo con la primera,
es indispensable analiza; los planos estructurales y ardui-
tectdnicos de la estructura en su concepcién original, con
lel propdsito de determinar su 2structuracién, dimensiones Y .
! {
refuerzo de los elementos estructurales, localizacién de ele
mentos no estructurales, propiedades,he,los matefiales, efc,
asf como tambi&n las'ﬁagnitudes de las cargas viyas y muer-
tas de disefio. Cuando no se cuenta con los planos men¢iqna-_
dos (sitﬁacién muy frecuente), se debe llevar a cabo un le-
vantaﬁiento fisiéo para recabar los datos ﬁecesarios.iﬁclu-
yendo calas paraldeterminér cantidades @eirefuerzo existente,

as{ como obtencifn de muestras de concreto, mamposteria y ace

 ro de refuerzo para pruebas de laboratorio.

Con lo anterior, se procede al anilisis de la estructura en

condiciones originales {antes del dafio) bajo cargas verticales
, .
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Y horizontales, con el fin de compafar los elementos meé&ﬁi-
COs resultantes con los danos observados. y registradbs eﬁ el
levantamiento previo y llegar a conclusiones sobre la posi-
ble causa de los danos; si esta no es grave y‘l&s dafios ﬁo
son de gran mangitud, &stos pueden repararse 1ocalmente; Si
la causa de los dafos es grave,estos SON nuUMerosos y de con-
51derac16n, la estructura es lnsequra ¥ se procede a redise—
~narla a la brevedad posible; dejarla tal como estd, efectuan
do Gnicamente reparaciones'loéales,-es peligroso porque se
_presentarian danos ante otro movimiento sismlco, 9051blemen—

te con mayores consecuenc1as.

-f%&igiéété?propésito y. tomando en cuenta- las causas de la fa—
?lla, hay que procurar un mejor comportamiento de la estructu
ra.'.Sl tenfa una exce51va flexibilidad, deben 1ncluirse su:
ficientes elementos resistentes a cargas laterales distribui

dos en forma mds o menos uniforme para no introducir excen-

tricidades indeseables.

Con la nueva estructuracién y secciones propuestas debe efec-
tuarse otro anflisis para dimensionar los miembros estructu-
rales adicionales y, si asi resulta necesario, proceder al

refuerzo de los ya existentes.

Finalmente viene otro aspecto que es diffcil de determinar:
la eficiencia.de la reparacién, refuerzo o restructuracién.
La manera mds conveniente de verificar lo anterior es me-

diante pruebas de carga, tantoc verticales como laterales;
32
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desafortunadamente en muchos casos no se cuenta con el siste-
ma para proporcionar cargas laterales de la magnitu& @eseada,
‘quedando entonces la duda acerca de la eficiencia de los pro-
cedimientos utilizados para restaurar'o aumentar la resisten-

~cia y rigidez,

Una manera de lograr una idea'burda acerca de la rigidez es
mid;endo el periodo de vibracién dé la estructura para osci-
laciones bequeﬁas; si este periodo disminuye quiére_decir,

si no selha-incrementaao.la masa, dque sé ha aumentado la ri-

gidez lateral de la estructura.

Por todo lo comentado con anterioridad y por las incertidum-
bres que se tienen durante el proceso de rediseno. debe bus-
'carse que se tenga un alto margen de seguridad entre la re-
sistencia calculada y la necesaria seg@Gn los nuevés an&li-r

SiSl . / ‘
;
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5. MARCOS DUCTILES '
5.1 Requisitos generales

Este capitulo es nuevo en las Normas; esti basado esencialmente

en el Apéndice A del Reglamento ACI de 1983 (ref ) y en algunos
criterios de disefic noezelandeses (refs ). Se entiende por mar

co dGctil una estructura monolitica formada por columnas y vigas
que bajc la acciébn del un sismo intenso puede soportar una serie

de ciclos de comportamiento inel&stico, ;E;‘ﬁenoscabo significa-
tivo de su capacidadde carga. Lo anterior se logra si en el mar

co puede formarse un mecanismo de falla en el que las zonas gque
funcionan comc articulaciones plésticas poseen una considerable
capacidad de giro ante acciones repetidas. La razbn principal

de usar estructuras dfictiles es gque pefmiten ser disefiadas para s
resistencias menores que las que requerirfan en un cierto sitio
estructuras de comportamiento el8stico. Esto ocurre asi, entre
otras razones, por la energi;rgurante un gismodisipa el marco
dGctil . en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-
te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse dahos es-
tructurales, principalmente en las vigas, que requeriréﬁ quiza
de 7éparaciones de costo no desprecid le; de manera gue lcs res
ponsables del proyecto y el propletarlo tienen gue elegir entre
usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento y &5
Normas Complementarias, o aumentar el costo inicial de la estruc

tura para disminuir el riesgo de darios futuros.
en las articvlaciones p/asticas
La capacidad de giro’se logra suministrando confinamiento late-

ral al concreto por-medio de estribos cerrados o zunchos suficien
temente resistentes y préximos ente sf, y limitando la cuantla de
refuerzo. El confinamiento lateral hace gque aumente la capacidad
de deformacifn longitudinal de compresibn del concreto tanto Ai-

recta como por flexifn y, por tanto, que se incremente la capaci-

dad de giro.

Las fallas no dfictiles, como las debidas a fuerza cortante o a

menoscabo en la adherencia, se evitan mediante el uso de -

3s




5.2

acero con fluencia definida. Si ei acero fluye bajo una cier-
ta fuerza, queda acotados los esfuerzos de adherencia y los
momentos flexionantes; indirectamente ;ambién quedan acotadas
las fuerzas cértantes. El obtenar un comportamientc acepta-
blemente estable bajo cargas c¢iclicas como las que imponen los
sismos se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes

en los elementos del marco.

En general, los requisites de este capltulo estln encaminados
a lograr, mediante requisitos de detalles de refuerzo y d{men-
siones, éue el comportamiento del marco esté regidc por el gi-
ro ineléstico por flexifn en las zonés que se consideran ar-

ticulaciones pl&sticas 8in gque se presente antes otro tipo de

falla, y que soporte ciclos de carga impuestos vor sismos intensos.

De acuerdo con el criterio general adoptado en el articulo 207
;
del Reglamento y en las Hormas Técnicas Complementarias para
Diseho por Sismo, a los edificios formados por marcos dfictiles
les corresponde un factor de comportamiento sismico, 0, igual
a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos
y muros o contravientos, con tal que la fuerza sismica resis-
en cada entrepise
tida por los marcos’sea por lo menos el 50 por ciento de la
aynqve
total. Se admite asf{ porque,Yel muro tiene menos capacidad
gue un marco para deformarse sin falla{’en una estructura for-
mada por marcos dictiles y muros, si llegan a fallar éstos,los

marcos representan una segunda defensa que puede evitar el

derrumbe de la construccibn. 3¢



5,3
Para revisar el requis;té de gque en cada entrepiso los marcos

sean capaces de resistir al menos el 50 por'ciento de la fuer~

za cortante actuante, puede procederse en la forma siguiente:

a) Analfcese la estructura y determfnen. las fuerzas cortantes

que actdan en las columnas.

b) Si en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes que
actfan en las columnas gue forman marcos al suponer gue na
existen los muros es al menos el 50 por ciento de la fuer-
za cortante total de ese entrepiso, se aceota que se cumple

el requisito.

Este proceder se justifica porgue al dimensionar se suministrard
a esos marcos por lo menos el 50 por ciento de la resistencia

necesaria de entrepiso.

ne con
Si al aplicar el procedimiento anterio;ﬂse cumpleﬂe; requisito,'

puede recurrirse al criterio general que consiste en comprobar
gue los marcos solos, suponiendo que los muros han fallado, sgn
capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por ciento
de la fuerza c¢ortante actuaﬁte. Para esto, se analizan

los marcos sin los muros, bajo el 50 por ciento‘de las fuerzas
laterales totales, y se diserfian para que lo resistan; o bien

8e diseha la estructura, incluyendo los nuros, ¥y despuési?e-

visa que la resistencia de los marcos solos cumpla con el re-

quisito. Este (ltimo proceder es més laborioso.

En cuanto a la condicifn .3 para usar () = 4 que aparecen en las

r

normas para disefio por sismo en el sentido de que el minimo g

cociente de la capicidad resistente de un entreniso entre

la zcciébr. de Jdisetio an difiera en mis de 35 por ciento del

promedio de dicho cociente para todos los entrepisos, puede

suponerse que la resistencia de un entrepiso - -2

A




5.4

corresponde al mecanismo que en &l se forme con articulacio;
nes pl&sticas en los extremos de las columnas y que la resis-
tencia del muro es la que tiene a fuerza cortante en el entre-
procedimiento
piso. Este . sobrestima la resistencia de entrepiso,
particularmente en edificios esbeltos donde las articulacio-
nes se formen en lag vigas y no en las columnas y el muro
de concreto falle por flexifn en Bu base. Sin embargo} se
justifica hacerlo asi porcue la intencibn del requisito es
evitar gue haya discontinuidades importantes enAlas resisten-
cias de los entrepiscs,y no interesa tanto el valor real de
esas resistencias, sino sus valores relativos. No vale la pema
tratar de valuar la resistencia real de entrepiso, pues cuan-
do no se forma un mecanismo en el entrepiso que se trata sino
que el mecanismo de falla del edificio estd definido por arj
ticulaciones en las vigas, el concepto de resistencia de en-
trepiso pierde un tahto su significado. Si se deseara calcu-
larla deberfa ser la fuerza cortante que actfia en ese entrepi-
so cuandy se forma el mecanismo de falla general del edificio;

lo anterior se complica afin mds cuandoc existen muros de con-

creto pere $ISMO .

Asi pues, para fines de revisar el requisito gue se trata,
basta aplicar la expresibn siquiente:
ZMC ‘
= +
VRE h vR muro

donde VRE es la resistencia ficticia del entrepiso, EMC es la
¥



5.5

suma de los momentos resistentes en los extremos de las colum-
nas y VR Muroc la resistencia del muro a fuerza cortante. Para
valuar M, debe tomarse en cuenta la éarga axial que actfia en
la columna (pueden usarse los diagramas de interaccién flexiép-
compresifn). La resistencia del muro se determina de acuerdo
con la seccién 4.5.2c¢) de lag Normas, considerando muro no es-
belto; asf{ se obtiene:

= 0,85 FR-/'E':'

v '
R muro tL + Ph(FR f 4t}

< 2F LEVEY |

Una de las caracterfsticas de un marco gque inﬁluyen en su
comportamiento y resiétencia'es la resistencia relativa entre
columnas y vigas. La tqndencia actual es propiciar gue las co-
lumnas sean mis resistentes en flexidn que las vigas,a £in dé
evitar'las fallas laterales de entrepiso por la formacifn de
articulaciones plésticas en los extremos de las columnas; esto
es, se llega a una estructura en gque el mecanismo de falla
ocurre por la formacibn de articulaciones ineldsticas en las
vigas y donde las columnas permanecen de hecho en la zona
eldstica excepto en sﬁs bases. Bajo un cierto sismo, la de-
manda de giro en las articulaciones plisticas de una estructu-
ra cuyo mecanismo de falla estd definido por articulaciones

en las vigas es menor gue el gue se tiene en las articulacio-

. Es

nes de un mecanismo de entrepiso; . - decir)la -, - estructu-
[con colymnds mas resistentes {ﬂe 85 vigar) .
ravtiene mis probabilidades dé Sobrevivir durante un sismo de

por otrs parle, @ causa de o carga dxial la capacideq e gire
inelastico de /s colomnas es menor que I de /& vigas,

37




5.6

intensidad extraordinaria. " Adem&s - puesto que sus de-
formaciones laterales ser&n menores, disminuye el riesgo de

gue se haga inestable‘por los efectos de esbeltez.

El requisito de que los marcos que se disefien con Q = 4 Bean
monoliticos colados en el lugar se debe a gue los detalles

que se especifican estdn basados en ensayes realizados en es-
pecimenes mopoliticos.- Los requisitos para marcos prefabrica-

dos se dan en el cap §.

Es importante revisar que se cumplan,ademés,todos los requi- i
sitos que para usar § = 4 se prescriben en las normas técnicas
para disefio por sismo (ref ) ¥ que no estdn mencionados en

las normas para estructuras de concreto.

La condicifn de que cada marco debe resistir al menos el 25
por ciento de la fuerza horizontal que le corresponderfa si
estuviera aislado prevé la posibilidad de que el sistema de
piso no trasmita adecu#damente las fuerzas de inercia a los
elementos verticales mis rigidos, por ejemplo porque se dane
durante un sismo violento: Tambi&n toma en cuenta imprecisio-
nes en el c8lculo de las rigideces laterales de muros y co-

lumnas que puedan hacer pensar que algGn marco toma menos fy€rza

l{fb



5.7

lateral que la que en realidad le corresponde.

Se pide que la resistencia especificada, fé, del concreto no
sea menor de 200 kg/cm2 debido al efecto desfavorable gque so-
bre la curvatura en la falla tiene el disminuir £, en una

seccibn rectanguiar gue tiene un cilerto refuerzo,la profundi-
dad del eje ﬂeutro en la falla esc = AszA?fg; al disminuir

£, aumenta ¢ y la curvatura disminuye. 0.8

El ‘uso de refuerzo longitudinal gue no fluya francamente o
que fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor gue el
aplicado al dimensionar puede conducir a fallas frdqgiles por

fuerza cortante o por adherencia, E stos tipos de falla deben

evitarse aunque ocurrxan bajo cargas mayores que las de diseno

de aquf el pfimer requisito gue se pide para el refuerzo lon-
gitudinal dé vigas y columnas. Tambi&n es necesario gue el{
esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda
demasiado al de c&lculq,para que efectivamente se ﬁantenga_la

tendencia a gque las articulaciones pldsticas se Zormen en las

vigas y no en las columnas.

)

El otro requisito relativo al acero de refuerzo pide que des-

pués de la fluencia el material tenga endurecimiento por de-

formacifn,de caracteristicas tales que la resistencia real se

a

al menos 1.25 veces el esfuerzo real de fluencia. Consideran-

do el caso extremo de qﬁe el acero fluyera y no tuviera endu-

L] = S s
recimiento por deformacién, la fluencia ocurrirfa solo en la

7/
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seccifén de momento miximo y de hecho no se formaria una zona

que trabajara como articulacién pléstica, sino que la defor-

macién del acero se concentrarfa en unos cuantos milfimetros y
rdpidamente ocurrirfa su fractura, originando uné

falla fré&gil. Si el acero tiene endurecimiento por deforma-

¢ibén, al llegar su deformacién a la zona de endurecimiento

el momento en la seccifn de momento miximo aumenta y también A?J?G:ﬂ
los momentos en las secciones vecinas, con lo éue la fluencia

del acero se propaga y se forma una articulacién pléstica7 El
requisito de las normas tiende a asequrar que la fluencia ocu-

rra en una cierta longitud, v lograr asf una cierta ca-

pacidad de giro ineldstico en esa zona.

~
'

5.2 Miembros a flexién .

5.2.1 Requisitos geométricos

Se pide que larelacifn claro-peralte no sea menor que 4 porque
hay evidencia experimental (ref ) de gue bajo acciones re-
petidas el comportamienfo de vigas peraltadas que no cumplan

con el requisito es mis desfavorable que el de vi?as esbeltas.

Los requisitos gue limitan las relaciones del ancho de una vi-
ga con la longitud no soportada lateralmente y con su peralte

tienen la intencidn de evitar el pandeo lateral.

Los extremos de las vigas normalmente estén bajo flexidn nega-

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repeti

47
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tidas es probable que se desprenda el recubrimiento y sblo se.
cuente con el concreﬁo contenido dentro de los estribos; por
esta razfn se requiere un ancho minimo de 25 cm. Sé pidé que
el ancho de la viga né Bea mayor que el de la cblumna,para ha-‘

cer lo mds eficiente posible la trasmisifn de momento entre

viga y columna.

La intencibn del Gltimo requisito geométrico para vigas es evi-
tar momentos adicionales importantes en las columnas,causades
‘por excentricidad de la carga vertical y gue normalmente no se

toman en cuenta en el andlisis.

5.2.2 Refuerzo longitudinal

El primer requerimiento va encaminado a no dejar alguna seccién
con posiblidad de falla fr&gil por flexidn de uno o de otro sig
no; esto Gltimo en vista de las incertidumbres en el anélisis,
la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos,
o] acortamientos diferenciales en columnas a corto o a largo
plazo, todo lo cual usualmente no ;f conéidera en el andlisis, y

tambi&n en vista de la pOSibilidaquue el sismo sea mas intenso

que lo previsto y haga que cambien los signos de los momentos.

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a que el momen
to resistente de la seccifn agrietada sea al menos 1.5 veces ma-
yor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se

evita que &sta falle bruscamente al agrietarse. EIl requisito

73
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de gue sean por lo menos dos barras en!'cada lecho se refiere

mis bien a la necesidad de ellas por razones de construccidn.

se‘i".‘“

Se mantuvo el limite de 0.75 Ag, para el acero a tensifn.
Aunque el coricepto de falla balanceada no es ya en rigo‘f apli
cable a un viga sujeta a acc;onés gue le provocan deformaciof
nes ciclicas. - . ineldstica§, la cuantla que.tenga la
seccibn con felaci&n a la cuantfa balanceada continfia siendo
un indice de la ductilidad de la viga. Se sugiere que la cuan
tia no exceda de 0.025 a fin de evitar congest%%amiento de las

E}tras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor-

tante gue puede generarse en la viga.

el

Se pide que en la unifn con un nudoﬁmomento:resistentepositivo
de una viga sea por lo menos igual a la mitad del momento résig
tente negativo que se tenga en esa seccién)para prever la ppsi-
bilidad de que, aungue el an8lisis no lo indigue, el momenté po-
sitivo debido al sismo exceda al negativo causado por las cargas
verticales. BEsta situacibfn puede verse propiciada por hundimien-
tos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas.
Ademés, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efec
to favorable de que bajo momento negativo ayuda al concreto a to
mar las compresiones. E1l riesgo de gue se invierta el signo del
momento flexionante en los extremos de las vigas de un marco es

mayor si los claros son pequenos.

Se pide que en las uniones por traslape se suminis tre refuerzo he-

licoidal o estribos cerrados, debidoa laposible cafda

¢

del recubrimiento lo que disminuirfala adherencia de las barras vy debil””

/.
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rfa la unifn traslapada. Las uniones traslapadas no se permi
ten en zonas donde se preven zonas Que funcionen como articula-
ciones pl&sticas, pues no son confiables bajo deformaciones ci-

clicas inel&sticas.

En un paquete de dos barras es pequeiic el menoscabo en la‘adher
rencia con el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adhe
rencia sean pequeﬁos,yaque su deterioro bajo acciones ciclicas
es una de las causas de la pérdida de rigidez de elementos y nu-

dos de concreto reforzado bajo cargas ciclicas.

De los requisitos que deben satisfacer las uniones soldadas o con
dispositivos meclnicos, se hace hincapié'en el que pide'que resis
tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras gque

unen.

Al definir el difmetro, la cantidad y la distribucidén del refuer-
. : ;
zo longitudiral, debe tenerse presente la facilidad de construc-

. respecto @
cibn, en particular * las barras que llegan a las uniones con

las solumas.
5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas
de afticulaciohes pl&sticas)a fin de aumpentar su capacidad de de-
formarse sin fallar y de resistir acciones cicli-

cas. También tiene la funcibn de restringir lateralmente al ace-
ro longitudinal que pueda trqbajaf a compresibn. El difmetro del

7l

refuerzo para confinar estard de acuerdo con el tamafio de la viga.

Como gufa, se sugiere usar barras No.2.5 ‘en vigas con peralte de

4 s
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hasta 50 & 60 cm, No 3 con peraltes de hasta B0 & 90 cmy No 4

o mi&s gruesas para peraltes mayores.

El requisito relativo a las barras longitudinales de la perife-

ria en las zonas de articulaciones plisticas significa que las

barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener e}

soporte lateral como se indica en 4.2.3 y gue ninguna barra no
a cads lado’

soportada lateralmente debe distag‘mas ‘de 15 cm de una barra s{

soportada,
5.2.4 Regquisitos para fuerza cortante

La forma de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-
co dfictil se ilustra en la fig 1. Para evitar que ocurra la fa-

lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciones,

B_partir dej equilibrio de (3 Vige, :
las fuerzas cortantes de dis eno se calculan’suponiendo gque ya se

v

formaron las articulaciones plisticas en Sus ex'tremos, ) .
' \Jeywa’o !
Los momentos de fluencia se calculan sin factor de reduccién,
porque asi se tiene una condicibn mé&s desfavorable ya que se ob-
tienen fuerzas cortances mayores. Ademfs, se supone que las am-
plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a

tener endurecimiento por deformacién, por lo gque el momento se

calcula con el esfuerzolen el acero igual a 1.25 fy

La situacién descrita en la fig puede ocurrir durante un sis-
mo intenso: primero se forma la articulacién en el extremo donde
el momento del sismo se suma con el causado por las cargas de
gravedad; después, a; aumentar el efecto del sismo, se forma la

articulacin de momento positivo en el otro extremo.

g
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En sistemas de piso viga-losa monoliticus, el momento resisten-

te negativo de la viga auﬁenta con relacibn al tebrico,a causa

del refuerzo de la losa que trabaja a tensién junto con el re-:
fuerzo de la viga, Se recomienda tomar en cuenta esta incre-

mento en vigas'relativamente.pequeﬁae(peralte menor de S0 cm;cohogmg)
y también cuando la cuantfa de refuerzo de la losa exceda de

0.006 & 0.007 (ref ).

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo re-
sultado que con el general, es decir, evitar que la viga falle
por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones
inel&sticas en los extremos, El procedimiento optativo es mis
sencillo, gingue, como suele suceder en estos casos, puede con-

ducir a un mayor consumo de acero en estribos.

5.3 Miembros a flexocémpreéién

Los miembros a flexocompresién con carga axial pequena

(Pu <A fé/lO) se tratah como vigas.

g

Las razones péra pedir un minimo en la dimensién transversal
de una columna son ias-siguientes: a} hacerlas menos vulnera- -
bles a errores construcﬁivos, a impactos accidentales y a ex-
centricidades accidentales de otra Indole, y b) facilitar la
colocacién del refuerzo y del concreto, asf como lograr cum-
plir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado
la relacifn del Srea del nficleo al &rea transversal total,

v



La intencifn de que el &rea de la seccibn transversal sea al
menos igual a Pu/O.Sfé e8 cgarantizar una cierta capacidad de
giro en zonas de la columna donde llegardn a formarse articula-
ciones plﬁsticas. La capacidad de giro inelfstico en una colum

na aumenta al disminuir la relacién Pu/Agfé .

Se pide que la relacién entfe la dimensién transversal mayor

de la columna y la menor ™ exceda de 2.5, para que el elemen-
to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carac-
teristicas -de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

teral.

Para evitar que 1o$:efectos de esbeltez lleguen a ser causa de
una disminucién significativa de la ductilidad general de la

a .
estructura,ﬂlas disposiciones de 1.3.2 se adiciona el reguisi-
:
to de que la relacifn entre la altura libre y la menor dimen-

sién transversal no exceda de 15.

5.3.2 Resistencia rmininma a flexién

En la seccifn 5.3.2 explicitamente se trata de disminuir las
probabilidadés de que se presente fluencia-en las columnas Y,
por tanto, de gque se forme un mecanismo de falla ;ateral en
alglin entrepiso. El requisito de la seccibn propicia la for-
macifn de un ﬁecanismo de falla definido por articulaciones

plisticas en las vigas y en la base de las columnas. (fig ).

Bajo un mismo sismo,la demanda de giro en las articulaciones

del segundo mecanismo es menor gue la demanda de giro de las
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articulaciones de un mecanismo de falls de entrepiso, a causa

de que en 8Bste dltimo la disipacifn de energfa sSlo ocurre en

lgs articulaciones pl&sticas de los extremos de las columnas

de; entrepiso que falla, en tanto que en el otro se disipa en
Ly .

un nfmero mayor de articulaciones distribuida¥ en todo el edi-

ficio.

» Por otra parte, la capacidad de giro de una articulacién for-
mada en una viga es mayor que la de aguella que se forma en una
columna, a causa de la carga axial. Ademis, } en particular

si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la
estructura, aumenta la importancia de los momentos de sequndo
orden en las.columnas del entrepisé dafiado, con el consiguiénf
te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificioc. La
anterior significa que una estructura donde las articuiaciénes
se formen en las vigas y no en las columnas fiene,més probabi-~
lidades de sobrevivir bajo'un sismo de intensidad extraordina-
ria que otra en donde la fluencia ocurra en las columnas de un

entrepiso y en éi se forme un mecanismo de falla lateral.

Debe hacerse hincapi& en que la importancia de que no se for-
men articuléciones plésticas en ias columnas es mayor en los
primeros éntrepisos de edificios altos. En edificios de unb o
dos niveles o en los iltimos pisos de edificiés de mis altura
se puede ser menos estricto en este aspecto. Asi mismo, en un
cierto caso podrfa admitirse fluencia en algunas columnas de

un entrepiso a condicibn de que las restantes del entrepiso

9
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permanezcan el&sticas e impidan la formacién de un mecanismo

de falla lateral.

En rigor, no es posible asegurar que no se for-
men zonas ineldsticas-en las columnas, por lo que se debe Bu-~
ministrar en sus extremos el refderzo de confinamiento pres-
crito en 5.3.4. Entre otras, las razones que pueden provocar
la fluencia de las columnas es la sobrerresistencia de las vi-
gas a causa del endurecimiento por deformacibn del aceroc de
refuerzo y por la contribucién al momento resistente negativo

de la viga del acero de la losa adyacente.

Se pide duplicar la carga axialldebida al sismo para prever
gue la fuerza sismica horizontal excede de la obtenida divi-
diendo el coeficiente sismico entre el factor de comportamiep-
to sismico, Q, igual a 4. Una de las razones para dividir e%-
tre Q es el supuesto comportamiento pldstico de la estructura,
pero ést; se ve afectado pof la sobrerresistencia de las vigas,
la presencia de muros y por la no simultaneidad en la forma-
cién de las articulaciones pl&sticas, todo lo cual conduce a
que la fuerza lateral que toma el edificio sea creciente con

la deformaci6n lateral, y,'por consiguiente, a que aumenten los
momentos de volteo y las caréas axiales en las columnas, incre-

mento gue no se toma en cuenta en el andlisis.

Con el procedimiento optativeo (FR = 0.6) se pretende obtener

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formaciébn

st
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de mecanismos de falla lateral de entrepiso.

Si se llega a formar el mecanismo definidoc por articulaciones
en las vigas y en las bases de las columnas, la falla de la
estructura estarid gobernada por la falia de las bases de las
columnas, por lo que resulta esencial gue esa zona cuente con
el adecuado refuerzo transversal de confiﬂamiento. El confi-
namiento aumentard la capacidad de giro de las bases de las
columnas y permitiré‘que soporte m&s ciclos de acciones sismi-

cas sin perder su capacidad de carga vertical.

5.3.3 Refuerzo longitudinal

El 1lfmite inferior para la cuantia de refuerzo longitudinal
tiene el propdsito de evitar que dicho refuerzo fluya en com-
presidén a causa del £lujo pl&stico (creep) del concreto. Al
deformarse el concreto con el tiempo, va transfiriendo su car-
ga al acero de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com-
presién si su cuantfa es nuy pequeiia; la columna se irfa acor-
tando al paso del tiempo se crearianesfueréos v deformaciones
no previstas en::\.:igas y en otras g¢olumnas. Otra razén para

establecer una cuantfa minima de refuerzo longitudinal es su-

ministrar una cierta resistencid; flexifn.

El limite superior para la cuantia de refuerzo longitudinal es
en esencia para evitargque se congestione el refuerzo, particu-
larmente en las intersecciones con las vigas. Si el refuerzo
es excesivo, se dificultan su cﬁlbcacién y el colado dgl con-

/
creto. S
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Se limita a dos el nimero de barras por paéuete a fin de dismi
nuir el rieago de fallas de adherencia en la columna y en espe
cial en las intarsecciones con las vigas. Por otra parte, se \
logra un mejor confinamiento del concreto del nficleo si las ba
rras 1ongitudinéles estén distribuidas en la periferia gue si
se concentran en paguetes. Esta disposicibn tiende a dejar fue
ra de uso 15 pféctica anterior de concentrar la mayor parte

del refuerzo longifudinal en las esquinas que, si bien aumenta

la resistencia en flexibn, propicia problemas de adherencia y

de menoscabo en el confinamiento.

Al igual gue en las vigas, las uniones de barras por traslape
en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien
to. Los traslapes s8lo se permiten en la zona centrafde la
columna donde es poco probable que se desprenda el recubrimien
{
to. Las uniones soldadas o con dispositivos mecdnicos no pre-
senlan ese immconvenienie Y Se permitsn
en cualguier localizacidn con tal que se cumpla con los requi-
sitos gue se incluyen sobre cantidad de uniones y separacibn

entre ellasu

Se hace &nfasis en la importancia de gue se cumplan los regqui-
sitos de la seccibn 4.2 que no resulten modificados por el

inciso 5.3.3.

5.3.4 Refuerzo transversal

El refuerzo transversal de una columna tiene la funcidn de su-.
ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con-

finamiento adecuado al nficleo, asi como restriccifn lateral al
[~rd
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Nice
refuerzo longitudinal. El confinamiento lateraIAQue aumente
considerablemente la capacidad del concreto para deformarse
en la direccién longitudinal ein fallar, con lo cual se evita
el comportamiento fr&gil de la columna. El refuerzo minimo
gue se especifica en esta seccibn es el necesario para confi-
nar el concreto del nlcleo y restringir lateralmente las ba-
rras longitudihales: este refuerzo s8lo se pide en las Zzonas
donde es probablelque ocurra comportamiento inel&stico duran
te sismos intensos. No obstante la tendencia hacia evitar
gque las columnas sufran comportamiento inel&stico, debe pre-
verse la posibilidad de que esto ocurra, seglin se indica en
los comentarios a la seccibn 5.3.2, dé aqui la necesidadde

suministrar el refuerzo transversal para confinamiento;fs

(F;n toda seccibn de una célﬁmna el refuerzo transversal debel
satisfacer el reguisito éue sea més egtricto entre el necesa-
rio para confinamiento y el necesario para fuerza cortante,
teniéndo en cuenta que el primero Gnicamente es necesario en

las zonas indicadas.

Las zonas en que cabe esperar comportamiénto inel&stico duran-
te sismos extraordinarios son las pr&ximos a las interseccio-
nes con las  vigas, por ser'en ellas miximos los momentos causa
dos por las fuerzas laterales. Para tomar en cuenta que en

lés columnas de planta baja normalmente el punto de inflexién
se encuentra, més prdximo a los nudos superiores, se pide que,
ademfs de cumplir con los-requisitos generales que fijan la lon

gitud confinada, éstg'llegue por lo menos hasta media altura
s$3
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de la columna; por otro lado, para dar continuidad a la colum
na dentro de su cimentacifbn, a fin de evitar que alll el con-
finamiento deba depender de otros refuerzos, Be especifica

ap

que el refuerzo para'confina; se continfle en la cimentacién.&}

La cuantfa volumétrica de refuerzo helicpidal, Pgr B€ define
como el cociente del volumen de acero helicoidal entre el vo

lumne del nficlec de concreto confinado por dicho acero

(Ps=4as/§Dc, donde Dc es el difimetro del nficleo, hasta la ori

lla exterior del refuerzo helicocidal).

La primera férrmula del inéiso a) se obtiene de obligar a gue
la resistencia a carga axial de la columna antes de perder el
recubrimiento sea igual a la resistencia del nGcleo confinado
por la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes

de compresién cuando ya se desprendif el recubrimiento.

;
Durante un sismo violento, normalmente lo que va a incremen-
tarse y guizf variar ciclicamente es la magrritud de los momen-
tos flexionantes que actBan en las columnas y no tanto la mag-
nitud de la carga axial (si el edificio es esbelto, los incre-
mentos de carga axial en ios primeros entrepisos debidos al
sismo siI pueden ser importantes))sin embargo, se ha mantenido
el criterio del inciso a), en vista de que el confinamiento
lograﬁo también ﬁejora la ductilidad de la ceolumna aungue
haya flexiones importantes adicionales a la carga axial
(ref }. tl limite 0.12 fé/fy rige en secciones grandes;

en ellas Ag/Ac tiende a 1.0y la cuantia suministrada por la

primera f6rmula tiende a cero.
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Se admite que el confinamiento suministrado por estribos ce-
rrados rectangulares segfin se ostablgce en el inciso b) es
equivalente al que proporcicna el zuncho en columnas circula-
res. Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento .
.que da el estribo rectangular es menos eficiente debido a que
la barra se fle#iona y su accifén sobre el nficleo disminuye al
alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se
pretende o compensar usando mds refuerzo transversal

y también por medio del uso de grapas intermedias, as{ como
limitando las dimensiones de los estribos. En efecto, la
cuantfa volumétrica de refuerzo iransversal rectangular del
inciso b) es aproximadamente un tercioc mayor que la obtenida
con las férmulas del inciso a) para columnas con zuncho circu-
lar, y la mayor dimensién de un estribo rectangular no debe }
excederA45 ¢cm.  Se recomienda el uso abungante de las gravpas
complementarias descritas en las Normas. En la fig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento.

Los requisitos de separacifn mixima del refuerzo transversal
y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre
éstas_y grapas y de mé&xima dimensibn de estribos sencillos
gue se establécen en estarseccién,se fefierén s6lo al refuer-

zo para confinamiento.

5.3.5 Requisitos para fuerza cortante

Estos requisitos tratan de evitar gue las columnas fallen por

Ss
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fuerza cortante antes que se formen articulaciones plfsticas
en las vigas, es decir,relacionan directamente la resistencia
a fuerza cortante de las columnas con las articulaciones en
las vigas y no con la formacién de articulaciones en los ex-
tremos de la propia columna. Se opté por este procedimiento

a fin de simplificar en cierto grado el disefo.

El valor de 0.75 zug para el momento que actfia en un extremo -
de una columna al considerar su equilibrio proviene de suponer
gque se cumple la condicifn de 5.3.2, como iqualdad, y que los.

momentos en las dos columnas que llegan a un nudo son iguales}

tambien ﬁor sencillez,
se admite que Mg es el valor de disefio, es decir, esté valuafio }
con fy e incluye a FR' Este proceder es algo mis sencillo éue
las operaciones que habrfa gue realizar al considerar en el .
equilibrio de las columnas sus momentos resistentes obtenidos
con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial

que conduce a la mixima resistencia a flexién.

Existe.una posibilidad desfavorable, que se presentaria cuan-
do tanto las sumas de los momentos resistentes reales de las
vigas y de las columnas fueran,.cada una, mayores gue 1.5 Mg,
(en las vigas a causa, por ejexplo, del refuerzo de la losa,

Y en las columnas porque rigiera el refuerzo minimo), En ta-
les condicicnes, la falla se presentarfa por fuerza cortante
en las columnas. Esta circunstancia es poco probable, pero al

disefiar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando
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presentarse,
se juzgue que puedq - para obtener la fuerza cortante

se debe plantear el equilibrio de la columna con sus momentos

resistentes sin reducir, en lugar de con 0.75 Mg: se recomien-

da proceder asf{ cuando rija el refuerzo longitudinal minimo

en la columnas. °

5.4 Uniones viga-columna

5.4.1 Requisitos generales

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior
de una matrco sujeto solo a carga lateral se muestran en la

fig .

En el acero a tensién que llega al nudo se supone un esfuerzo '
de 1.25fV debido a que ensayes han demostrado que los giros .
inelasticos debidos a sism? en las caras del nudo implican (
déformaciones en el refuerzo de flexidn considerablemente
mayores que las co;respondientes a la primera fluencia y que
bien pueden llégar a los que corresponden a la resistencia
maxima del acero supuesta de 1.25 fy (para acero de grado 42,
la deformacidn unitaria correspondiente al esfuerzo maximo

es del orden de 0.08 a 0.10). La fuerza cortante calculada

a media altura del nudo resulta igual a Asz(1;25fy)+Asl(1.25fy)-V.

Las uniones viga-columna son elementos criticos en un marco

por lo gque su disefio y detallado no debe descuidarse. Si un
nudo se dahna e§ muy diffcil repararlo,y si pierde éapacidad de
carga vertical causa la falla de la columna gue llega a &l y

guizi el derrumbe de la estructura; lo ideal es que la resig-
S 2 :



tencia del nudo sea mayor gue la de los elementos que concurren

en 81.

[

Los principales problemas involucrﬁdoa en el diseﬁorde uniones vi-
ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza éortante, al an-
claje del refuerzo dentro de él, Yy al posible congestionaﬁiento
excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa gue el nudo se
agriete en diagonal segfin se muestra en la fig . Bajo las
acciones ciclicas causadas por el sismo, el patrén de agrieta-
miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el
nudo de las barras de vigas y columas que lleéan_a él'presenta
el problema de gue frecuentemente en una cara del nudeo una cier-
ta barra esti a tensidn y en la cara opuesta a compresidn, /0 que
ffﬂl/ﬂ(é’ ‘
que se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-
cién a la requerida si s8lo actuara la tensibén. También se tie
ne el inconveniente de que al formarse en una viga una articulé
cidén pléstica adyacente al nudo, la fluencia de ias barras tien
de a pauxrarn‘en éste provocando ciertomenoscabo en la adheren
cia. qgo/lo anterior se ve agravado por el efecto de las accio
——CIChEas ' /as cva/es )
nes - impuestas_por el sismol . tienden a ir deteriorando
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 egquilibrio entre su rgsis-
tencia a fuerza cortante y el di&metro, la cantidad y la distri
bucibén de las barran que entran en €l, a fin de evitar un con-
gestionamiento excesivo del refuerzo que dificulte su habili-

tacibn y afecte - la correcta colocacibn del concreto. p este

- S¥
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respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos
desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco. General
mente da buen resul;gdo mantener baja la cuantfa de refuerzo lon-
gitudinal de las vigas. FElaborar dibujos amplics a eascala de lé
dispdsicién del refuerzo dentro de los nudos contribuye impor-

tantemente a evitar dificultades inesperadas en la. obra ..

Para el disefio de los nudos, en las Normas se opt8 por el crite-
rio del Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ): es un pro-
cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de

refuerzo y que tiene apoyo tebrico y experimental (refs ).

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen
dentro del nficleo de la columna obedece a que allf las condiciones
para el anclaje son mds favorables,a causa del confinamiento sumi-

nistrado por el refuerzo transversal de la columna.

5.4.2 Refuerzo transversal

El principal papel que desempena el refuerzo transversal en un nu-
do es suministrar confinamiento al concreto del nficleo, a fin de
aumentar su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de
acciones ciclicas, sin perder su capacidad de carga vertical. Tam-
bién tiene la funcién de contribuif a resistir la fuerza cortanée
Poretre parte, el
gque actda en el nudo (fig ). Rconfinamiento que da el re-
fuerzo transversal méjora las condicicones de anclaje del refuerzo
que allf llega. La fuerza cortante provoca tensiones principales

inclinadas gque causan agrietamiento diagonal en el nudo. El re-

fuerzo transversal ‘prescrito debe usarse siempre en todo el nudo,

Sg
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aungue la fuerza cortante calculada resulte pequefia.

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Para revisar un nudo por fuerza cortante se admite prescindir
del requisito de las Normas para'Diéeﬁo por Sismo gue pide cém—
biar la totalidad de los efectos de un componente del sismo con
el 30 por ciento de los efectos del componente ortogonal; la
revisién puede efectuarse en cada direccifn principal en forma
independiente. En la fig r la fuerza cortante horizontal
calculada a media altura del nudo resulta igual a Asz(;;25£y)

+ Asl(1.25fy) - V (en la cara izquierda la suma de las compre-
siones en el concreto y en el acero es igual a la tensibn en el

acero inferior,Asz(l.ZSfy), pues forman un par).

En la fig se ilustran las condiciones de trabajo de un nydo
interior de un rarco donde ampliamente predomina el efecto de
las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-
lumna)., lLla parte b) de la fig es el equilibrig de la por-
cifén de nudo limitada por la gqrieta diagonal inferior, y en
ella se aprecia el papel gque desempefan el concreto y el re-
fuerzo en la resistencia a fuerza cortante. El concreto traba-
ja a compresibén formando b&sicamente un puntal en diagonal; el
refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensibdn y contribuve a
mantener el equilibrio. En la fiq se aprecia el efecto favora-
ble de usar estribos transversales y también barras verticales
intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios,
aumentarfan demasiade los esfuerzos de adherencia en las barras ‘
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longitudinales extremas de vigas y columnas que llegan al nﬁ-.
clec (asi, gl esfuerzo en las barras longitudinales inferiores
de la viga tendrfa que pasar, en un §equeﬁo tramo de anclaje,
La, del de fluencia en tensi6n, a la izquierda de la grieta, a
uno de cohpresién, CB/AS, mientras que con la presencia de 1lds
estribos horizontales la fuerza en las barras inferioreé en lu-
gar de ser la de fluencia serfa iguél aT-1I agy fsi' donde

a_; son lasg 8reas transversales de los estribos y fSi los res-

pectivos esfuerzos.

Como se menciond antes, el procedimiento para diseﬁér las unio-
nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-B3; éste

a su vez esti basado en un estudio realizado en la Universidad
de Texas (ref ). En dicho trabajo se concluy$ gue la resis-
tencia de una unién a fuerza cortante es funcibn basicamenﬁé
de tres variables: la presencia de vigas transversales que lle-
guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-
creto, Se encontrd que la variacifn de la resistencia no era
muy sensible a cambios en ‘el refuerzo transversal, por lo qué
optaron por hacerla depender, para fines de diseﬁo,sélo de las
dimensiones del nudo, de la resistencia a compresi6n del con-
creto, y de las vigas transversales; en cuanto al refuerzo
traﬁsversal, optaron por usar una cierta cantidad minima obli-
gatoria.

En el disefioc de uniones viga-columna de marcos dfctiles exis-

adoptados en dishintas paises
ten discrepancias importantes en los criteriosYe instituciones.
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Asl, dentro del propio ACI el procedimiento propuesto por el
Comité RLI-ASCE is(zref) lleva a una cantidad mayor de estribos
que la obtenida de aplicar el apé&ndice A del Reglamento ACI
.318-83. El procedimientoc que se aplica en Nueva Zelanda es
aGn mds conservador 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 apoyo experimental, es
sencillo y no conduce a conqgestionamientos excesivos de refuer
zo. Para valuar el 4rea del nudo,seadq;;? el criterio del Co;

mité 352 ,que usa un ancho efectivo igual al oromedio de los an-

chos de viga y columna.

Para el disefio por fuerza cortante de uniones debe usarse el
valor de FR general para cortante (FR = 0.8). Cuando la fuer-

za cortante de disefo exceda a la resistencia de disefio, el

:
proyectista puede aumentar las dimensicnes transversales de la
columna, o aumentar el peralte de las viaas; con esto Gltimo

disminuye el &rea de refuerzo longitudinal de las vigas y por

consiguiente la fuerza cortante de disenc en el nudo.

En la fig se ilustra la determinacibén del ancho efectivo,
be. Al haber limitado la relaci6n de dimensiocones transversa-
les de las columnas a un miaximo de 2.5, en realidad va no tie-
ne aplicacién el requisito segln el cual el ancho efectivo no
debe ser mayor que el ancho de la o las vigas mis h, y podria

omitirse.
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5.4.4 Anclaje del refuerzo

De hecho, el primer p8rrafo de esta seccifn se refiere a nu-.
dos de columnas de orilla. Se optd por exigir que las barras
longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del
nficleo de la columna,a fin de hacer mis definido el trabajo en‘
el nudo en el sentido de Que las barras sigan la tendencia

de las tensioneg principales y se defina claramente la forma- -
cién del puntal a compresibn en el concreto (fig ). Si las
barras cumplen con los otros reguisitos de anclaje, pero no

se llevan hasta la cara opuesta del nlGcleo sino que se doblan
antes, se provoca una distribucién de esfuerzos irregular gque
puede acelerar el deterioro del nficleo ante acciones repetidas.
Se juzgb conveniente considerar en forma egplicita que b ajo
acciones repetidas el recubrimiento de una columna se detefio—{
ra y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de las ba-!
rras de las vigas (ref }: por esta razbn,se pide gque la sec
cibn critica para anclaje sea en el plano externo del ncleo

de la columna. La influencia de este reguisito es mayor en co

lumnas de seccibn pequena.

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta la
circunsténcia favorable de que tiene lugar dentro de una zona
confinada por estribos y tambié&n generalmente por vigas trans-
versales gue llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto
desfavora le de las accicnes repetidas impuestas por el sismo,
y la penetracifén de la fluencia de las barras de las vigas den

forman
tro del nficleo cuando en &stas séevarticulaciones plésticas adya

6 3



Lo 530

centes al nudo. Al respecto, se adoptd el criterio del Regla
mento ACI-318-83 que estima que tiene cierto predominio el efec
to favorable del confinamiento, vor lo gque se admite reducir
la longiéud de desarrcllo al 90 por ciento de la requerida en
3.1.1c). Debe aclararse que esta reduccidn no se aplica a la

longitud recta de 12 difmetros que sigue al doblez.

Las barras de vigas y columnas que pasan a través de un nudo
tienen la particularidad desfavorable de que pueden estar a
tensifn en una cara del nudo y a compresidn en la cara opuesta,
la el aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo.
No obstante, existen alguﬁas atenuante al , problema: a) el
ya mencionado confinamiente 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, gquedan ancladas en
la viga opuesta; esto causa gue aumenten las compresiones en.
dicha vigz opuesta, pero no implica peligro inminente de cde-
rrunbe; c¢; s minimo el riesgo de que las barras de las co-
lumnas tengan que fluir en tensibn y en cdmpresién en las ca-
ras horizontales del nudo, pues la tendencia del disgﬁo es
que mas bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte,

la carga axial de las columnas tiende a evitar que sus ba

rras fluyan en tensibn.
bl T

Se juzga cue las relaciones entre dimensiones de nudo y y aid
metros de 5 arras qgue se prescriben, conducen a un comportamien
to tolerable de los nudos en cuanto al anclaje de las barras

gue los cruzan. Sin embargo, se estd consciente de gque no se
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evita totalmente la pgsibilidad de que la adherencia sufra me-
" noscda s8i la estructura se ve sujeta a varios sismos intensos
duranfe‘su vida. Este es uno de los aspecto§ débiles que tie-

nen los marcos destinados a resistir sismo.
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Ejemplo de Disefio del Refuerzo Transversal 1

EJEMPLO DE DISENO DEL REFUERZO PARA CORTANTE EN ELEMENTOS
SOMETIDOS A LA COMBINACION DE CORTANTE Y FLEXION

M
q{.slaflﬂ' |
/1-— 60 <
o B -
- j:?’:”’ - _'_‘.\/%45

En la figura, se muestra una viga T simplemente apoyada, con un claro ¢ = 9.00 metros, y
una carga ultima umformernente repartida, wy; = 6.7 ton/m que incluye las cargas muerta
y viva.

Las propiedades de la seccion de la viga son:
b’=35cm;d=50cm
El momento flexionante en el centro del claro vale

2 2
M, = wgﬂ 6 7(98 )" _ =67.84ton—m

El refuerzo por flexion consiste de 6 varillas del #9, que representan 47.5 cm?. El
porcentaje de refuerzo,

A, _ 415
Bd  35(50)

p= =0.0271

Se trata de determinar la cantidad, diametro y espaciamiento del refuerzo para cortante en
el alma de la viga, suponiendo que:

f, =200 kg/cm?® para el concreto; f, =4 200 kg/cm? para el acero de refuerzo.

Empléese el Reglamento de las Construcciones para el D.F. y la seccion 2.15 de las
Normas Técnicas Complementarias para el disefio del concreto. ~



Ejemplo de Disefio del Refuerzo Transversal 2

Solucion

1. Determinar las reacciones en cada uno de los apoyos.

V= 6.7 ton/m (4.5 m) = 30.15 ton

El cortante a una distancia d del pafio del apoyo:

Vu disedio = Vi - Wu(d) = 30.15 -6.7(0.5) = 26.80 ton

2. Determinar la resistencia al cortante que proporciona el concreto.

f =0.8f =0.8(200) =160 kg/cm* -  Ec(1.17)

JE =160 =12.65 kg/em?

De la seccion 2.15 de las NTC:

para p <0.01; V =F,b'd(0.2+30p) \ﬁ’c— : Ec. (2.17)
parap 2 0.01; Vg =0.5Fb'd /£ . Ec.(2.18)

Resolviendo la Ec. (2.18), 1a capacidad al cortante del concreto:

Puesto que en el refuerzo longitudinal principal de la v1ga p=2.7% > 1%, rige la
ecuacion 2.18 de las NTC. :

Ya que L/h = 900/60=15> 4, ﬁo es aplicable el factor [3.5— 2.5%)

Como la viga es de forma en T, al término b’d se le adiciona t* ‘(Secc. 2.15, 1), donde t'
es el espesor del patin y se tendra:

" b'd+12=135(50)=102=1 750 + 100 = 1 850

VR =0.5(0.8)1 850(12.65) =9 361 kg = 9.36 ton

3. Determinese la distancia X desde el pafio del apoyo, mas all4 de la cual el concreto
puede soportar el cortante total.

Por comparacidn de tridangulos semejantes:

de donde:



Ejemplo de Disefio del Refuerzo Transversal 3

L/2
X =(V-V.)—
[ ( u CR) V

u

Xc=(30.15—9.36)ﬂ=3.10m
ST 30.15

4. Determinese la distancia Xy, desde €l apoyo hasta donde es pr'eciso proporcionar un
refuerzo minimo por cortante. Es decir, desde donde V;; < VR, '

Puesto que las NTC requieren que el refuerzo minimo para cortante se lleve hasta L/4 y
3.10 es > L/4, no es necesario el refuerzo minimo mas alla de 3.10 m.

5. Determinacién de las condiciones de los estribos cerrados.

F A, d

Ec. (2.22)
(Vu disefio VCR)

s (requerida) =

Supponiendo estribos del #4, que tienen un area en las dos ramas Ay = 2.54 cm?, y
substituyendo los valores, se tiene:

(2 08(2:59)42(50) _,
(26.80-9.36)

4.5cm

6. Verificar si:

F A, f
s sﬁ Ec. (2.21)

L 0-8(2.54)4200

3.5(35) =69.7cm>>24.5 ..'NO rige la separacion para refuerzo minimo

7. Verificar si: 7
V, o> 1.5Fbd £ Secc.2.1.5b
1.5FbdJf. =1.5(0.8)35(50)12.65= 26 565 kg

Vy disefio= 26.8 ton > L5Fbd /£
Por lo tanto, la separacion de los estribos debe ser menor o igual ad4=125cm -

-t



Ejemplo de Disefio del Refuerzo Transversal - . 4

8 Verificar si:
V, . >2F bdyf] Secc. 2.1.5.b

2F, bd /T =26.56% =35.42>268ton

Por consiguiente la seccidn suministrada con b' = 35 y d = 50, cm, resulta adecuada.

9. Determinar el punto a partir del cudl, la separacion de los estribos puede ampliarse a
d/2 =25 cm. o7

Esto puede lograrse a partir de donde el cortante Vy;, = 26.56 ton

v X=4.50- _3,2—.?(524' 50=0.54 m a partir del pafio del apoyo

Enseguida, se muestra un croquis con la disposicién definitiva de los estribos.”

......

-
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