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

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto dol jefe de Ia

Divisién de Educacién Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. Las inasistencias serdan computadas por las autoridades de la
Divisiéon, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el dia de la clausura. Estas se
retendran por el periodo de un afio, pasado este tiempo la DECFI no se hara

responsable de este documento.

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y
experiencias, pues los cursos que ofrece la Divisién estédn planeados para que
los profesores expongan una tesis, pero sobre todo, para que coordinen las

opiniones de todos los interesados, constituyendo verdaderos seminarios.

Es muy importante que todos los asistentes llenen y entreguen su hoja de
inscripcion al inicio del curso, informacién que servird para integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Divisién de Educacién Continua
ofrece, al final del curso "deberdn entregar la evaluacién a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clazes, a efecto de no llenar en la dGltima sesién las evalugcionos Yy con esto

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Divisién de Educaciéon Continua.
Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémac 08000 México, D F. APDO. Postal M-2285

Teléfonos: 5512-8955 95125121 £521-7335 55211987  Fax 55100573 5521-4021 AL 25
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2 tabla 8.2 muestra los cuadros de disefio publicados por
la Cement and Concrete Association (Asociacion de Cemento y
Conc:zt0)* sobre longiiudes mdximas de pilotes para pilotes
de seccién cuadrada en diversas condiciones de levantamien-
to. Los cuadros de diseno también proporcionan los momen-
tos flexionantes ocasionados por el peso propio durante el
levantamiento, v los momentos de resistencia ditima para
diversas secciones cuadradas y octagonales.

Cuando las condiciones de hundimiento son de moderada-
mentz dificiles a dificiles, resulta ventajosa una espirat o héli-

- L2 2élice se coloca normalmente dentro de l2s barras prin-
cipiles pero Saurin indica que es mejor colocaria fuera de
ellas. Za reduccidn en 1 cubierta de concreto sobre la hélice
no es erjudicial. ya que parte del pilote esta normaimente
abaticz por la union en la cabeza del larguerc.

La figura 8.192 y b muestra detalles tipicos de refuerzo en
pilotes ge concreto precolado. George Wimpey & Co. disefid el
piiote sctagonal de 787 mm mostradoen [a figura 8,196 para
[a termunal marina de la Irish Refining Company en Cork.
Irlandz del Nore.

8.9.3. Puntas de piletes

Cuando [os pilotes se hunden por completo en sueios sua-
ves, no requieren de punta. Los extremos de los pilotes se cue-

lan usualmente en ‘orma de un punto achatado como [
muestra 12 figura 8204 Se prefiere una punta més afilagy
(figura 8.206) para nundinuenio en arcillas rigdas o agengs
¥ gravas compactas. La punta de hundimiento de meta
comunmente localizada en pilotes de concreto, hundidos en
condiciones tanto suates como rigidas. se basa en un disefi
utilizado para evitar gue los pilotes de madera se agrieten o
escobilien, y en condic.ones suaves no se requiere de punta de
metal de ningdn tipo. Cuando se deben hundir los pilotes eg
sueio con pedruscos o peqragones. se requiere de una punta
como |a que muestra -1 figura 8.20c para despedazar las rocas
0 pura evitar ef rompimiento del extremo infertor del pilote
cuando este empuja pearuscos o pedresones hacia un lado, B
drea de la parte supenior de [a punta metdlica, en contacto cog
el concreto del pilote, debe ser lo bastante grande para asegu-
rar que ¢l esfuerzo a compresion del concreto se encuentre
dentro de fimites de sequridad. .

Cuando se requiere que los pilotes penetren en roca, per
ejemplo para obtener esistencia lateral, se utiliza un adita-
menio especial de rocz como lo muestra {a figura 8.20d, Peso
si se hunden en roca sdlidz. se recomuenda la “punta Oslo”
(figura 8.20g). Esie disefio es particularmente adecuado pasa
hundimiento en una superficie de roca inclinada cuando, (b-
pués de goipes cuidadosos de un martiilo pesado con umg
caida corta. el. extremo afilado del punto de tierra hueco se
sujeta a la roca, evitando que el punto se deslice dentro de la
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Fig. 9-5 Typical details of precast concrete piles.  (After Chellis {9].)

Qcregonal piles

after which withdrawal of the mandrel empties the casing. The casing may also be
driven with a driving tip on the point, providing a shell that is ready for filling with
concrete immediately, or the casing may pe d+,ven open-end. the soil entrappec in the
casing being jetted out after the driving ts compieted.

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

94 STEEL PILES

These members are usuaily rolled H shapes or pipe piles. Wide-flange beams ©F
I-beams may also be used; however, the H shape is especially proportioned 10 with-
stand the hard driving stresses to which the pile may be subjected. In the H pile the
flanges and web are of equal thickness (the standard WF and I shapes have a thinner



Puesto que los esfuerzos durante e} hin-
cado son tan Severos, es Necesario propor-
cionar un concreto de muy buena caiidad.
Las Tablas 23 v 24 sintetizan las recomen-
daciones del “Foundaton Code” para el
concreto, los periodos del curade y sepa-
racidn de las cabezas. Los pilotes deben
colocarse separadamente, ¢ en todo caso,
en fila, pero nunca en grupos, debido a
las dificuitades practicas de asegurar un
colado v curade adecuado. Los pilotes de
concreto precolados, se fabrican en sec-
cién cuadrada hasta de 16 pig por lado.
No obstante que se han colado pilotes cua-
drados v rectangulares mas grandes, hasta
de 24 plg por lado, el cddigo recomienda
el uso de formas cctagonales para seccio-
nes mayores de 16 plg.

Las Figs. 120 y 121 muestran algunos
diserios dpicos. ingleses y americanos, de
pilotes de concreto precolado. En el caso
de los pilotes de Morganza, menores de
100 pies de longitud, se le dio al conrra-
tista la opcién de colar pilotes de seccidn
cuadrada. u octagonal y eligié la forma
octagonal,

Los pilotes de concretc precclado, ma-
nufacturados con cemento de alto conteni-
do de alumina. predujeron grandes proble-

mas en el pasado. A menos que se hinguen
los pilotes poco después del colado, diga-
mos de 24 a 28 horas* (Manning, 1949),
pueden volverse muy fragiles, impidiendo
completamente su hincado; parece que en
climas cdlidos esta condicidn se¢ agrava
aun mas (Golder, 1956) aunque un cura-
do hecho con todo cuidade puede aliviar
el problema (Hcdgson, 1949).

Los pilotes de concreto pueden tener
juntas longitudinales ¥ trabajar satisfacto-
riamente.* Se rompe el concreto y se em-
palma el refuerzo anterior con el nuevo,
cuando menos en una longitud de 40 dia.
Toda la basura y el material suelto debera
removerse, después de lo cual, se colari el
nuevo tramo. Se dari la atencidén normal al
curado y endurecimiento del concreto an-
tes de que se hinque el nueve tramo agre-
gade.

Pilotes de Concreto Presforzado

Se menciond anteriormente gue los pi-
lotes de conereto presforzado tienen ven-
tajas en su manejo sobre los pilotes con-

vencionaies precolados y por ello son cada.

* Pera el Cddigo recomienda esperar dos dias.
* Aunque ios pretensados presentan: dificultades.
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CAPITULO 2

Caracteristicas
generales del
concreto y del acero

2.1 Introduccién,/ 2,2 Caracteristicas esfuctzo-
deformacién del concreto simple.f 2.3 Efectos
de] tiempo en el concreto eadurecido.! 2.4 Fati.
ga/ 2.5 Médulos clisticos,/ 2,6 Deformaciones
por cambios de temperatura./ 2.7 Algunas coa-
racteristicas de los aceros de refuerzo,

2.1 Intreducadn

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

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

se desarrollardn tensiones bajo las acciones de= -

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

E! uso del refuerzo no estd limitado a la
finalidad anterior. También sc 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
paraproporcionar confinamiento lateral al con

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

La combinacion de concreto simple con re-
fuerzo constituye lo que sc liama contreto
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 Iz aplicacién de las acciones. De este
modo, los esfucrzos de tension producidos por
las acciones quedan contrarrestados o redu-
cidos. La maners mas comitn de presforzar con.
siste en tensar ¢ acero de refuerzo y anclarlo
en los extremos del elemento.

Para dimensionar estructuras de concretore-
forzado es necesarioutilizarmétodosque permi-

tan combinar el concreto simple y ¢ acero, de

tal manera que se aprovechen en forma racio-
nal y economica las caracteristicas espcciales
de cada uno de cllos. Esto implica ¢l conoci-
miento de estas caracteristicas; en las paginas
siguientes se describirdn algunas de las mds im-
portantes.

Existen otras caracteristicas del concreto,
tales como su durabilidad, permeabilidad, resis-
tencia al fuego, a la abrasién, ala intemperie,
€tc., que no s¢ tratardn, ya que no €5 NCCesario
su conocimiento detallado para establecer me
todos de dimensionamiento. El lector puede
consultar a este respecto algun texto de tecno-
Jogfa del concreto, como los de Neville [2.2,
2.19], el de Troxell, Davis y Kelly [2.1] o e}
de Orchard {2.8], recomendados 2! 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 accion-respuesta
del material, 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.

12
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En este caso, el esfuerzo es cominmente una
medida de la acclén 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 asentamlentos
.y contracciones, csta relacion se invierte; cs
decir, las solicitaciones quedan medidas por

la deformacion y la respuesta cstd representa-

da por los esfucrzos respectivos,

Para conocer ¢l compertamiento del concre-
to simple es necesario determinar las curvas es-
fuerzo-deformacién correspondientes a los
distintos tipos de acciones a que puede estar
sometido. En ¢l caso mds general serfa necesa-
rio analizar todas las combinaciones de accio-
nes a quc pucde cstar sujeto un ¢lemento, Hasta
Ia fecha, sélo sc han establecido las relaciones
esfucrzo-deformacién  para las combinacio-
nes mas comunes. Asl, se han hecho estudios
sobre el comportamiento del conereto sujeto

a estados uniaxiales de compresion y tension, &

estados biaxiales de compresion y tension, y
a estadus triaxiales de compresion.

2.2.1 Modos de falia y caracteristicas
esfuerzo-deformacion bajo
compresién axial

MODOS DE FALLA

La figura 2.1 muestra un cilindro de concre:
to simple ensayado en compresion axial, En
cilindros con relacion de lado a diametro igual
a dos, como el que se muestra en la figura, la
falla suele presentarse a través de planos inclina-
dos respecto a la dircccion de la carga. Esta
inclinaciéon es debida principalmente a la res-
tricciébn que ofrecen las placas de apoyo de la
maquina contra movimicntos laterales. Si se
engrasan fos extremos del cilindro para reducir
las fricciones, o si ¢l espécimen es mds csbel-
to, las gricias quc se producen son uproxima-
damente paralelas a la direccion de aplicacion
de la carge. Al comprimir un prisma de concre-
to en estas condiciones, se desarrollan grictas
en cl sentido paralelo al de fa compresion, por-
que ¢l concreto se expande transversalmente.

" S Iﬂl‘m

ARSI T
e iR e s
.\VA-A\M%MA\(‘]MU\M et et

Figurs 2,1 Falla en compresién de un cilindro de con-
creto,

Las grictas sc presentan de ordinario en la pasta
y muy frecuentemente entre el agregado y la
paste. En algunos casos también ee llega a frac.
turar el agregado. Este microagrictamicnto ¢

" irreversible y se desarrolla a medida que au-

menta la carga, hasta que se produce el colapso.
CURVAS ESFUERZO.DEFORMACIGN

Las curvas esfucrzo-defoninacion se obtienen
del ensaye de prismas sujetos a carga axial re-
partida uniformemente en la seccién transver-
sal mediante una placa rigida. Los valores del
csiuerzo resultan de dividir 12 carga total apli-
cada, £, cntre ¢l drea de la srccion transversal
del prisma, 4, y representar. valores promedio
obtgnidus bajo la hipotesis de que la distri-
bucion de deformaciones es uniforme y de que
las caracteristicas e¢sfucrzo-deformacion del
concreto son constantes en toda la masa, El
valor de la deformacion unitaria, €., ¢s la re-
lacién entre ¢l 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-

13
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noémeno. Segun la diswibucion delapastay del
agregado en la masa, los esfucrzos, considera-
omo la carga soportada en un drea diferen-
., variaran de un punto a otro d¢ una misma
seccibn. Sin embargo, csta vanacion no es sig-
rificative desde ¢l punto de vista del disciio
estructural. '

CURVA TIPICA BAJO CARGA DE CORTA DURAGION

La curva que se presenta en la figura 2.2 co-
Tesponde a un ensayce efectuado en un tiempo
reiativamente corto, del orden de unoc cuan-
tcs minutos desde lainiciacion hasta el colapso.
Sc¢ puede apreciar que el concreto no es un
material elastico y que la parte inicial de estas
curvas no ¢s rigurosamente recta Sin embargo,
sin gran error pucde considerarse una porcién
recta hasta aproximadamente el 40 por ciento
de la carga maxima. Se observa, ademis, que
la curva llega a un maximo y después tiene una
rama descendente, E| colapso se produce co-
munmente a2 una carga menor que la mdxima,

En ¢l ensaye de prismas o cilindros de con-
creto simple, la carga mdxima se alcanza a una

'macién unitaria del orden de 0.002, sila
_-tud de medicién es del mismo. orden de
magnitud que el lado del espécimen..El colapso
dzl prisma, que covresponde al extremo de la
rama descendente, se presenta en ensayes de
corta duracién a deformaciones que varian en-
tre 0.003 y 0.007, segiin las condiciones del
espécimen y de la maquina de =nsaye.

EFECTO DE LA EDAD

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

La figura 2.8 muestra curvas esfuerzo-defor-
maucion de cilindros de 15 X 30 cm, fabricados
de un mismo concreto y ensayados a distintas
edades. Todos los cilindros fueron curados en
las mismas condiciones hasta el dia del cnsaye.
Las curvas sc obtuvicron aplicando incremen-
tos de deformacién constantes. Se determinan
asi ramas descendentes mas extendidas que las
obtenidas cominmente bajo incrementos cons-
tantes de carga. Se puede observar que la de.
formecion unitaria para 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 para cilindros
de 15 X 80 em, hechos con cemento normal

- (tipo 1), y de alta resistencia inicial (tipo 111},

que son los dos tipos mis empleados en estruc-

turas de concreto reforzado. Despucs de los

prirncros tres meses, el aumento en resistencia
¢s relativamente pequefio.

P
_ _LA:M (A}

Acortamientio a
¥

T

i A —l i P

[
400 |-
-
5 a0l
o
x
<
t:l- 0
“-U
100 -
Figura 2.2 Curva esfucrzo-deforma- .
cion en compresion axial de un es- 0 0.001

pécimen sujetn a carga de corta
duracion,

0.002 0.003 0.004 0.005

Daformacién unitaria €, =a/ £
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£ Ughm®)

en la resistencia

I

EFECTO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO

La resistencia del concreto depende de la
relacién  aguafcemento: a mayor relacidén
aguafcemento, menor resistencia. En la figura
2.5 se presentan curvas esfuerzo-deformacion,
correspondicntes a distintas relaciones.

Puede observarse en las figuras 2.8 y 2.5 que
la forma de la curva esfuerzo-deformacion de-
pende de la resistencia, Pararesistenciasbajas, la
pendiente de la rama descendente s muysuave,
Para resistencias altas, la curva es muy pronun-

clada en su parie superior,ylaramadescendente
cs mds corta. También se nota que la pendien-
te de la tangente inicial a la curva aumenta &
medida que crece la resistencia.

EFECTOQ DE LA VELOCIDAD DE CARGA

La figura 2.6 muestra reguitados 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 midid el tiem-
po necesario para alcanzar la resistencia,

=
B
8
g
&
3
g
:
-
j
N W DU RO 1 A A - . i
al'v 3787 w0 14 21 28

Edsd del concreio en diss
Figura 2.4 Variacién de la resistencla con la edad,
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Figura 2.8 Efecto de la relacién de esbelten,

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
mucstra de manera cualitativa en la figura 2.8,
en la que arbitrariamente se ha tomado como
100 por ciento la resistencia de un espécimen
con relacién de esbeltez igual a dos, Como me-
dida de la esbeltez se toma la relacién entre la
longitud, medida en direccion de la carga, y ¢l
lado menor de un prisma, o ¢l diametro de un
cilindro,

Para esbelteces mayores que dos, la resisten-
cia baja, hasta legar al B5 por ciento, aproxi-
madamente, para esbelteces de seis o mis, Por
el contrario, para especimenes de esbelteces
menores que dos, la resistencia aumenta inde-
finidamcate, y en teoria seria infinita para un
espécimen de altura nula.

Enespecimenes gecomctricamenicsemejantes
pero de distinto tamaiio, la resistencia dismi-
nuye, dentro de ciertos limites, mientras ma-
yor sea ¢l espécimen. Esto es debido a que en
materias frdgiles, como ¢l concreto, la proba-
bilidad de que existan zonas de resistencia baja
aumentz con el tamaio del espécimen. La fi-

gurz 2.9 muestra ¢l electo del tamafio de un,

cilindro en su mmcnda a la compresién.
2.2.2 Comprmén triaxial

Los cnsayes 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 cstos ensayes, ¢l estado

triaxial de esfucrzos se crearodeando el espéci- '
men de aceite a cierta presién y aplicando una |

carga axial hasta Ia falla mediante dispositivos
como ¢l ilustrado esquemdticamente en la fi-
gura 2.10 (a).

En la figura 2,10 (b) sc pruentm curvaser

fuerzo-deformacién obtenidas de los ensayes
realizados por Brandtzacg [2.6). Corresponden

2 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 pucdcn obtenerse resistencias de mids
de 1000 kg/cm®.

El efecto de la presién lateral lobre Ia resls-
tencia se {lustra en la figura 2.10 (c), donde se
presenta una grifica del esfuerzo axial, f,, ne-
cesario para producir 1 falla delcilindro, contra
la presidn lateral, f;. Los resultados obtenidos
de los ensayes pueden representarse, aproxima-
damente, por medio de la expresion

Hisf.+41f; (2.1)

[ Citlindrgs con relecidn de esbelte. igusl! a dos
1.0p

Al0F . -

Rasistancla relativa {porcentaje)
8
T

S8 8

¥ —Y

Figura 2,9 Efecio del tamafo,
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Figura 2.5 ffecto de la relacién agua/cemento.

Sc puede observar que la resistencia de un
ilindro en el que Ja carga maxima se alcanza
n centesimas de segundo es aproximadamente
0 por ciento mayor que Ja de uno que alcanzé
1 carga maxima en 66 segundos. Por otra par-

para un cilindro en que la carga mixima se
anza en 69 minutos, la resistencia disminuye
'roximadamente en un 10 per ciento.

En ensayes a velocidad de carga constante,

ramas descendentes de las curvas esfuerzo-
formaciéon no son muy extendidas, debido

Twempo para alcangar
5 8l maximo gsfuerzo
" s 0.04 seg

s 1.0 seg

-
0.007

4
¢ 001

Figure 2.6 Efecto de la velocidad de carga
(latano[2.4]).

& quc las caracteristicas de las miaquinas de en-
saye hacen que el colapso ocurra sibitamente,
una vez gue se 2lcanza la carga maxima.

En la figura se mucstra que las pendicntes .
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al
aumentar }a velocidad. No es posible determi-
nar en todos los casos la rama descendentc. 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 DEFORMACION

Laa figura 2.7 mucstra curvas obtenidas ensa-
yando cilindros a distintas velocidades de de-
formacion, desde una milésima de deformacion
unitaria por minuto, hasta una milésima por
cien dias. En esta figura, fo.001) representa la
resistencia obtenida cuando la velocidad de de-
formacién unitaria en el ensaye es de 0.001 por
minuto, Como puede apreciarse, esta variable
tiene un efecto notabie sobre las caracteristicas
de la curva esfuerzo-deformacion, especial-
mente sobre la cargs maxima. Si {a velocidad .
de deformacion es muy grande, la rarma descen-
dente es brusca, en tanto que sila deformacion.
s¢ aplica lentamente, la rama descendente es
bastante suave. La deformacién unitaria co-
rrespondiente a la carga mdxima sigue siendo
del orden de 0.002. Puede obscrvarse qu: la
resistencia disminuye muy poco con incremen-
tus importantes en la duracion del ensaye.

1.00k Q001
Por 100 ias
0.75f )
z Co’oo,.
z Q %
2 0,50+ oo,
S N\ fe,
W A
0,6
10.25 .
i
A N 1 1 1 3 —
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006:0.0G7

<

Figura 2.7 Lfccto de la velocidad de deformacidn
{Riisch §2.5)).
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Figura 2.11 Curva esfuerzo-deformaclén en tension uniaxial.

muestra en la figura 2.12 (a). La cargaseaplica deducida de la teoria de la elasticidad. (Véase,

a traves de un material relativamente suave, por cjemplo, la referencia 2.9.)
como triplay o corcho. Si el material fuera per- En la expresion (2.2}
fectamente eldstico, se originarfan.esfuerzos
de tensién uniformemente distribuidos en la
mayor parte del plano diametral de carga, co-
mo sc mucstra en la figura 2,12 (b), ‘
La resistencia cn tension se calcula con la

P = carga mixima
d = didmetro del especimen
[ = jongitud del espécimen

formula: . En realidad, el concreto no cs eldsticoy, ades '
o op mis, la resistencia ¢n tensién que sc mide no
(f:b Imix = Tdl (2.2) es la resistencia en tensién uniaxial como la
Triplay

o corcho dure T"'“é“l Compreslon  {a) Esqueme de sntuys

i

olf Wl win wia on

h

2 I—O 2 6 10 14 18

{b} Distribucldn de esfuerzos relativos f "
seqUn teorio vlésiica

Figura 2.12 Distribucidn de estuerzos y 1ipo de carge ¢ weniidn indirecta
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que sc obtendria en el ensayc mostrado en
la figura 2,11. Sin embargo, lo que scpretende
es tener una medida de la resistencia del con-
creto a {a tension por medio de un ensaye facil
y reproducible por muchos operadores en dis-
tintas regioncs. Esto se Jogra satisfactoriamen-
te con el ensaye brasiicio.

Para concretos fabricados con agregados de
Santa Fe {ciudad de México), la relacién entre
la resistencia 2 la compresion de un cilindro y
su resistencia a la tension, obtenida del ensaye
brasileno, estd dada por la expresion

(fp g = 6 kgfom® +0.06f,  (2.8)
valida para
150 kgjem® K f', & 450 kgfem?
donde

(flb )mix

= resistencia en tension del en-
saye brasilefio

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

/.

Esta expresion es solamente aproximada y

s presenta para dar una idea de los 6rdenes

de .magnitud rejativos. Para valores bajos de
j" , 1a resistencia en tensién es del orden de 0,10
f.» mientras que para valores altos disminuye
a0.07f.

" Zlconocimiento de laresistenciaala tension
del concreto ¢s importante para cl disefio en
tension diagonal y para otros tipos de compor-
tamiento, en donde la tension es el {endomeno
predominante.

2.2.4 Flexion

Para algunas aplicaciones, tales como pawvi-
mentos de concreto, €s necesario conocer
aproximadamente la resistencia a la flexion
de} concreto simple. Esta se determina frecuen-
temente ensayando un prisma de concreto li-

bremente apoyado, sujeto a unz o dus cargas
concentradas, la folla es brusca, con una gric-
ta Gnica que {ractura ¢} espécimen,

Fl csfuerzo teérico de tension en.la fibra
inferior correspondiente a la rotura se calcula
mediante la expresion

f= (2.4)

en lz que £, es el modulo de rotura, M cs ¢l
momento flexionante cormrespondiente a [a
carga maxima aplicada, ¢ es ¢l medio peralte,
e ] es ¢ momento de inercia de la seccidn trans-
versal del prisma.

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

Esta prucba proporciona una medida de la
resistencia del concreto a flexion, o mis bien,
a la tension debida a flexion. Normalmente, el
mébdulo de rotura es mayor que la resistencia
ala tension obtenida del ensaye brasileho.

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

Elmadulo de rotura como medida de Ja resis-
tencia ala tensidn, tiene varias desventajas. La
principal es que ¢l punto de tension midxima
s¢ presenta en la superficie externa de! espé-
cimen, que estd sujeta en forma importan-
te a csfuerzos de contraccion originados por
cambios en el ambiente. Por esta razon, la dis-
persion de datos de ensayes de modulo de ro-
tura es rnayor quc la dispersion obtenida en el
ensaye brasilefio, la que 2 su vez es mayor que
la dispersion de datos de pruebas en compre-
sion. Es dificil establecer relaciones generales
entre Jos valores de f, y £, ya que Ja relacién
depende del tipo de concreto.
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2.2.5 Otras condiciones de esfuerzos

La determinacién de la resistencia del con-
creto simple a un estado de esfuerzo cortante
puro no tiene muchaimportancia prictica, por-
que dicho estado implica siempre la presencia
de tcnsiones principales de 1a misma magnitud
que el esfuerzo cortante, las cuales originan la
falla cuando el elemento podria ain soportar
eafuerzos cortantes mayores. Algunos procedi-
mientos indirectos indican que la resistencia al
esfuerzo cortante es del orden del 20 por cien-
to de la resistencia a la compresién.

Tambien se han realizado ensayesen concre-
to simple sujetando especimenes de diversos
tipos a otras combinaciones de esfuerzos, Entre
¢stos cabe mencionar los ensayes efectuados
por McHenry {2.10}], utilizando cilindros
huecos sujetos a una presion interior y a una
carga axial longitudinal, en los que se provoca
un estado combinado de esfucrzos de tenslén
y compresion; los llevados a cabo por Bresler
[2.11}, sometiendo cilindros a combinaclones
de esfuerzos de torsion y compresién axial, y
los de Kupfer, Hilsdorf y Risch {2.12] en pla-
cas y prismas cargados a través de dispositivos
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 fatla sencilla
y que permita predec.: ¢ precision acepta-
ble la resistencia del concreto simple, Se ha
intentado hacer adaptacior-s, entre otras, de
las teorias de Mohr, de Coulomb, de esfuer-
zo$ cortantes y de deformaciones limitativas,
K. Newman yJ.Newman han utilizado con bue-
nos resultados criterios de falla basados en teo-
rias energéticas, las cuales parecen ser las mds
adecuadas para el caso del concreto [2.18]. En
la referencia 2.14 se presenta un resumen de
los cstudios efectuados para determinar la re-
sistencia del concreto a estados combinados
de csfuerzos y las distintas teorias de falla
quc s¢ han propucsto hasta la fecha

2.8 Efectos del tiempo en ¢l concreto
endurecido

2.3.1 Conceptos generales

Cuando s¢ aplica una carga a un espécimen
de concreto, éstc adquiere una deformacion
inicial, Si la cargs permancce aplicada, Ia de-
formacién aumenta con ¢} tiempo, aun cuando
no & incremente la carga.

Las deformaciones que ocurren con el tiem-

po en el toncreto se deben esencialmenteados

causas: contraccion y flujo pléstico,
La figura 2.13 mucstra una curva t{pica de-

formacién-tiempo de un espécimen de concre-

to bajo carga constante. La forma dc ia curva
y las magnitudes relativas son aproximadamen-
te las mismas, sea la accldn de flexidn, com-
presién, tensién o torsién. En el eje vertical se
muestra la deformaclén y en el horizontdl, el
tiempo, ambas variables en escala aritmética,
Se puede ver que al aplicar la carga en un
tiempo relativamente pequefio, el concreto su-
fre una deformacién inicial, que para cfectos

pricticos se puede considerar como instanti. .
nea. Si sc mantiene la carga, ¢l concreto sigue -

deformandose, con una velocidad de deforma-
cién grande al pnnclplo, que disminuye gra-
dualmente con ¢l tiempo. G

Aunque para cfectos practicos pucde consi-
derarse que la curva ticnde a ser asintotica res-

pecto a una horizontal, se ha comprobado que
la deformacién siguc aumentando adn después
de muchos afios. Sin embargo, aproximada-
mente ¢l 90 por ciento de la deformacién total
ocurre durante el primer afto de aplicacién dc
la carga. - - -

Si en cierto momento se descarga el espéci-
men, s¢ producc una rccuperacion instan.
tanca, scguida de una recuperacion lenta. La
Tecuperacion nunca ¢s total; siempre queda
una deformacién permanente.

En la figura 2.13, la curva de trazo continuo
representa las deformaciones de un espécimen

sujeto a una carga constante, la cual es retirada -
después de cicrto tiempo, La linea de trazo
-interrumpido representa las deformaciones que

2
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produce ¢l tiempo cn un espécimen sin carga.
Las ordenadas de esta curva son las deforma-
ciones debidas a contraccion.

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

2.3,2 Contraccion

Las deformaciones por contraccion se deben
esenciaimente 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 volumetricos en
la estructura interna del concreto, que 2 su vez
producen deformaciones.

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

2.13 Curva tipica deformacion-tiempo, bajo condiciones ambientales constantes.

otro de baja resistencia, ¢l primero se contraera
menos que ¢l segundo. Asimismo, un concreto
enambiente hiimedo se contraerd menos queen
ambiente seco,

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

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

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

2.8.8 Flujo plastico

El flujo plastico es un fenomeno relacionado
con la aplicacion de una carga. Las teorias que
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s¢ han desarrollado para explicarlo son comple-
jas y caen fuera del alcance de este texto, Puede
consultarse a este respecto lareferencia 2.15.8¢
trata esencialmente de un fenémeno de defor-

macién bajo carga continua, debido a un re-.
acomodo interno de las partfculas que ocurre

al mismo tiempo que la hidratacién 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 relacién ya no e 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 2,18 se observa que la deforma-
¢ci6n debida al flujo "pldstico aumenta con la
duracién de la carga. También se ha observado
que, para un mismo nivel de carga, ias defor-
maciones disminuyen al aumentar la edad 2
que ésta se aplica,

Otros factores que afectan a las deforma-
clones por f{lujo pldstico son las propicdades
de los materiales constituyentes del concreto,
las proporciones de la mezcla y la humedad
ambiente. -

Es interesante mencionar que, como ¢l flyjo
pléstico aumenta con el nivel de carga, este
fenémeno tiende a aliviar las zonas de méxi-
mo esfuerzo y, por lo tanto, & uniformar los
esfuerzos en un elemento.

2.8.4 Efecto de la permanencia de la carga

Es importante conocer el porcentaje de la
resistencia que puede soportar una picza de
concreto en compresién sin fallar, cuando Ia
carga se mantiene indefinidamente. En la figu-.
ra 2,14 se muestra el efecto de la permanencia
de una carga segun los ensayes de Risch [2.5]).
En el ¢je horizontal se representan deforma.
ciones unitarias, v en el ¢je vertical valores re-
lativos, £,/ f‘, de los esfuerzos aplicados con
respecto 4 la resistencla en una prucba de cor-
ta duracién (20 minutos aproximadamente).

Se¢ presentan curvas esfuerzo-deformaclion
obtenidas de especimenes sujetos a distintas

_velocidades de deformacién, con lo que se ¥

produjeron fallas a diferentes edades. La linea
de trazo continuo corresponde & unespécimen ¢

en el que la falla se produjo en 20 minutos,

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

e

3
ol 0,002

Figura 214 ELfecto de ia permanenciz de la carga (Rilsch) [2.5),
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. gente 3 un punto determinado de la curva es-
[uerzo-deformacién y el médulo secante entre
dos puntos de [ misma, Para tomar en cuenta
- los efectos de cargas de larga duracién en una
forma simple, s utilizan a veces mddulos elds-
ticos menores que los correspondientes a las
definiciones mencionadas anteriormente,

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

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

“te pequeiios, la relacion esfuerzo-deformacion
tiende a convertirse en una relacidn préctica
mente lincal. Como esdificil determinarel mo-
dulo tangente injcial de una maners reprodu-
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas
de carga y descarga, con objeto de rectificar la
curva esfucrzo-deformacién, y se considera
la pendiente de la curva asi obtenida como el
modulo de elasticidad, El método para deter-
minar el médulo tangente en esta formase des-
cribe con detalle en la referencia 2,17, El mé-
dulo de elasticidad es 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 ecuacidn

e YLI0
E, = wh? 15400 \/f! (2.5)
dondc E, ¢s ¢l modulo de elasticidad en kgfem?,
w es el pesovolumétricodel concreto enton/m?
y f: es la resistencia del concreto en kgfem?,
El Reglamento del D.F., propone la ecuacién

E, =10000 \/f (2.6)

que es aplicable Gnicamente a concretos fabri-
cados con agregados tipicos de la ciudad de
Mexico, Estas ecueciones dun Gnicamente va-
lores uaproximados, porque existen otras varia-

bles liinponmtcl; como ¢l tipo de agregado, Las
diferencias entre los valores reales y los caleu-

* lados con estas ecuaciones pueden ser muy

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

En algunos andlisis clésticos sc suelen em-
plear G, el médulo de clasticidad al esfuerzo
cortante, Y u, el coeficiente de Poisson, El pri-
mero se toma comunmente como fracclon del
médulo de clasticidad que seusaencompresién,
de! orden de 0.4, Experimentalmente, se ha de-
terminado que ¢l segundo varfa entre 0.12 y
0.20. Con frecuencia sc supone 4 igual 4 0.18,

2,6 Deformaciones por'cunblol de
temperztura ,

El concreto estd sometido a camblos volu-
métricos por temperatura, Sc han determinado
algunos coeficlentes térmicos que oscilan entre
0.000007 y 0,000011 de deformacibén unltaria

.por grado cent{grado de cambio de tempera-

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

2.7 Algunas caracteristicas de los aceros
de refuerzo

El acero para reforzar concreto se 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 europeas. .

Los didmetros usuales de las barras produci-
das en México, varfan de !/ pulga 1Y/, pulg.
(Algunos productores han {abricado barras co-
rrugadas de */y4 pulg, %55 pulgy ¥4 pulg.)
En otro pafses se usan didmetros aun mayores. -
Todas las barras, con cxcepeion del alambrén
de !/, pulg, que generalmente es liso, tienen
corrugaciones en la superficie, para mejorar



S¢ muestran ademds dos envolventes: lain.
ferior, Hlamada limite de deformacion y la su-
perior, {imite de falla, La primera muestra las
dcformaciones maximas que se obtiencn al apli-
car indefinidamente distintos porcentajes de
la resistencia, inferiores a un cierto valor eriti-
co. La scgunda envolvente indica las deforma-
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes
de carga superiores al valor critico. La inter-
secaidn entre cstas dos envolventes indica, ted-
ricamente, ¢l porcentaje de la resistencia por
debajo del cual el espécimen puede soportar la
carga indefinidamente.

En la figura puede observarse que si sc car-
ga un cspéamen-al 80 por ciento de su resis-
tencia de corta duracion, se produciri Ia falla
eventualmente a una deformacién de] orden
de 0.0055. En cambio, si se le sujeta solamen-
te al 40 por ciento de su resistencia de corta
duracion, ¢l espécimen sufrirda una deforma-
cion del orden de 0.0025 después de un tiempo
muy largo y mantendra su carga indefinida-
nente.

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

2.4 Fatiga

Se han hecho diversos estudios sobre ele-
mentos de concreto sujetos a repeticiones de
carga. Cuando un elemento falla después de un
numero muy grande de repeticiones de carga,
se dice que ha fallado por fatiga. Este tipo de
solicitacion tiene importancia practica, ya que
elcraentos como wvigas de puente, durmientes
de ferrocarmi! o cimentaciones de magquinarna
estan sujetos a muchas repeticiones de carga.

Se menciono anteriormente que un elemen-
to de concreto en compresion no puede sopor-
tar indefinidumente fracciones de su resistencia
estitica 1 aies gue un 70 por ciento. Cuan-

o 2 un clemento de concreto sc le aplican
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compresiones del orden de la mitad de su resis-
tencia cstatica, falla después de aproximuda
mente dicz millones de repeticiones de carga, Se
ha cncontrado también que si la carga sc apli-
ca intercalando periodos de reposo, el ni-
mero de ciclos necesario para producir la falla
aumenta considerablementic,

Los estudios experimentales s¢ han hccho
aplicando los ciclos de carga y descarga a velo-
cidades bastante mas ripidas que las que sc
presentan en la practica y, por lo tanio, sus
resultados en general son conservadores,

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

Para ciertos maiteriales, como ¢l acero, se
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga
y descarga y levando ¢l esfuerzo maximo has-
ta un cierto valor, existe un limite de este cs-
fuerzo por debajo del cual se puede soportar
un namero Indefinido de ciclos. En concreto,
s¢ han llevado los ensayes hasta 10 millones de
aplicaciones de carga, sin quc s¢ haya compro-
bado Ia existencia de limites semejantes. Enlas
referencias 2.16 y 2.18 se trata ampliaumente el
tema de fatiga en el concreto,

2.5 Modulos elisticos

Para estimar deformaciones debidas a cargas
de corta duracion, donde se puede admitir un
comportamiento elastico sin errores importan-
tes, es necesario definir un valor del modulo
dc elasticidad. Del estudio de las curvas esfuer-
zo-deformacion mostradas, resulta obvio que
cl concepto convencional de médulo de clastici-
dad no tiene sentido en concreto. Porlo tanto,
es necesario recurrir a definiciones arbitrarias,
basadas en consideraciones empiricas. Asi, sc
pucde definir el modulo tangente inicial o tan-
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Tabls 2.1 Diimetrus, pesos, dreas, y perimetros
de barras,

Barrg Didmetro Pato  Area Pertmerro

Mim, . pulf mm hg/m ecm!  em
2 1/4 6.4 0.248 032 199
25  5/16 1.9  0.888 049 2.48
3 3/8 9.5 0.559 0,71 2,98
4 1/2 12.7 0.998 127 38,99
L) 5/8 15,9 1552 1.98 B5.00
6 3/4 19.0 2,235 285 6.00
7 7/8 22.2 5.042 3.88 6.97
8 1 25.4 $.878 507 798
9 11/8 28,6 5.028 6.41 B899

10 1-1/4 31.8 6.207 792 9,99
Il 1.9/8 54.9 7.511 9.58 10.96
<12 I-172 38.1 B.938 11.40 11,97

QBRSERVACIONES

Loi didmetros, drews y peyos »e gjustan & la normas de la
‘Secreiarfa de Comercio, NOM B6—1974. Segdn esta norma,
¢l didmetro nominal y el drea de una barra corrcaponden &
los que tendrin una barra lia, sin corrugaciones, del mismo
pe1o por metro Uneal; todas las barras, con excepcién de In
No, 2, esthn corrugadag,

En México se cucnta con una variedad rela-
tivamente grande de accros de refuerzo, Las
barras laminadas en caliente pueden obtener-
s¢ con limites de fluencia desde 2 300 hasta
4 200 kgjem?. El acero trabajudo en [rfo al-
canza limites de fluencia de 4 000 a 6 000
kg/em?. Enla figura 2,17 se representa lagrah-
ca esfucrzo-deformacion de un acero trabajado
en [rio, fabricado en México. En los paiscs
escandinavos se usan varillas con limites de
fluenciz hasta de 9 000 kgfcm?.

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

S¢ hu empezado ageneralizar ¢l uso de mallas
como refucren de Josas, muros y algunos cle-
mentos prefabricados. Estas mallas estan for-
madas par alimbres lisas unidos por puntos de

LI 1 1 1 1 A -
[+} 0.004 0.008 0.012

! [ 4
]

Figura 2 17 Grifica esfucrzo-deformacién de un acero
de alta resistencis, sin limite de fluencia definido, de
fabricacién nacional,

soldadura en las intersccciones, El acero es del
tipo trabajado en frio, con refuerzosde fluencia .
del orden de 5 000 kgf/cm?, El espaciamiento
de los alambres varia de 5 a 40 cm y los did.
metros de 2 a 7 mm, aproximadamente. En -
ulgunos paises, en lugar de alambres lisos, se
usan alambres con .algin tipo de trregularidad,
superficial, para mejorar la adherencia

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

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

~. esfuerzo comrespondiente a una deformacion
pcrmancntc de 0.002, entre 12 000 y 19 000
kgiem :

Cumo ilustracion, cn la ﬁgura 2.18 se pre-
sentan, atendiendo al grado de calidad, algu- -
nas curvas csfucrzo-deformacion para distintos
tipos de acero, y dos curvas esfuerzo-deforma-
€ion para concrcto con una resistencia de 250

kg/cm?, correspondicntes a cargas de corta y
farga duracidn,

El modulo de elasticidad de los distintos ti-
pos de acero cambia muy poco. De la compa-
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Figura 2,15 Curvas esfuerzo deformacion de aceros laminados en caliente para barras de refuerzo de fabrica.
cibn europes,

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

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

20001

el

0 0.05

0.10

Figurn 2.16 Curvay esfucrzo-deformacion de acero irabajados en frio'para barras de refuerzo de fabricacién

curopea,
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elemento de concreto reforzado sujeto a com-
presion axiel, el colapso del conjunio estara
regido por la deformacion del concreto quc,
bajo cargas dec larga duracion, puede ser hasta
de 0.010 6 0.012. Para esta defurmacion, ¢!
acero tendria apenas una deformacién del or-
den correspondicnte a su limite de {lucncia.

Las caracteristicas de adhercncia de los dis-
tintos aceros, y su influencia en el discio, se
presentardn en el capitulo de Adherencia, Para
lograr el trabajo cn conjunto debe tenerse una
adherencia suficicnte entre concreto y acero
ubtenida ya sca mecanicamente o por medio
de la adhesion entre el concreto y el acero de
refuerzo,

Para el disciio se supone que la curva esfuer-
zo-deformacion del acero en compresion es
idéntica a la curva csfucrzo.deformacion en
tension. La curva en compresion es dificil de
determinar en e caso de barras, debidou a efec.
tos de esbeltcz.
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I)

RESUMEN

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

INTRODUCCION

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la
fabricacidn de conereto, tienen caracteristicas fisicas que 8ifieren de las es-’
pecificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias mas notorias se
pueden mencionar el peso especifico, la absorcidn y el contenido de polvos. Lo
anterior -ha hecho que las propiedades de los concretos fabricades con estos
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes.

Se ha observado 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 cu-
racteristicos del Distrito Federal y los comunes.

PROPIEDADES MECANICAS

Materiales componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados
con gravas y arenas andesiticas, comunes en el D.F, Se estudian dos tipos de
arenas, cuya diferencia bAsica estriba en el contenido de polves (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 fabri. 1dos con estos materiales sean muy deforma-
bles, & corte y a largo plazos.

En la fabricacidn de los concretos se empleo cemento Portland tipo I y no se usd
aditive alguno, -

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

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

Resigtencia a compresion. Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 y 1825
dias;cada resultado representa el promedio del enBaye de tres especimenes compa-
fieros. En la fig 1 se plantea la correlacidn que permite predecir la resisten-
cia a compresién a cualquier edad en funcidn de la alcanzads & los 28 dias. Ca-
be mencionar que los incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en
aquellos concretos con menos polvo. Ls expresion sugerida resulta ser:

U
c 8.4+ 0.7t

Resistencia & tensidn. Se hicieron especimenes cilindricos para ensayarlos a
tensidn por medio de la prueba indirecta, asi como vigas para determinar el mb-
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistencias a tensidn y
compresidn resultan ser:

£ £, en kg/cm?

Tensidn indirecta, fig 2 H por flexidn, fig 3

f = 1.47 Y£' , en kg/cm? f_=1.81 VY£' , en kg/cm?
t c bd c

Modulo de elasticidad. El wSdulo de elasticidad se obtuvo & partir de las gra-
ficas esfuerzo-deformacidn de especimenes ensayados a compresidn. Se usb el
criterio de m6dulo secante., Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de-,
terminaciones, La expresidn propuesta para determinar el mddule de elasticis !
a partir de la resistencia a compresidn es, fig 4

E, = 8500 /fé , en kg/cm?

Relacidn de Poisson, Esta se obtuve del ensaye a 2B dias de especimenes cilin-
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que ls
relacidn de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con éstea
con la expresidn

M

= 0.22 +-0,00026 f;

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

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

= 3300 /f": , en kg/cm?

Deformacidn unitaria {€,) correspondiente al esfuerzo wiaximo. El valor de esta
deformacidon también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance en
el concrera, por lo que se puede correlacionar con ella con la expresidn siguiern-
te, fig 6

1
£ = 0,003 + 2.8 x 10~° ¢ °
o] c

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformacidn (g )
0



igual a 0.0044.

La curva esfuerzo-deformscidn del concreto bajo cargas de compresidn, puede re-
presentarse en forma adecuada con ls expresidn

2f; \
f = — , en kg/cm
e, 1+ 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 gue se tenga
en los materiales componentes, sin embargo, la contraccidn Ultima se puede esti-
mar del mismec orden para los dos casos e igual (ccs) = 0.001, para los propor-
cionamientos usuales y las condiciones ambientes de Ya ciudad de México, fig 7.
Las expresiones que permiten estimar el valor de la contraccibn para una edad
cualquicre se indican a continuacidn:

Concretos andpsicicos con exceso de polvos{(dei orden del 20%)

| ,0.88 |
(), = ————== x 0.00] .

c8’t gy L t0.88 .

Concretos andesiticosﬂéon pocos polvos (del orden del 8%)

. :
(Ecs)t 53+ ¢ x 0.001 -

en ambos casos t debe“expresarse en dias. i

Deformacidn diferida. Esta deformacidn se estimd en funcéon del coeficiente

de deformacidn diferida (C,), el cual es igual Ce = Es_ , Biendo Ego la de~
formacidn unitaria alcanza&a en un riempo t y ei, le deformacidn unitaria ini-
cial al aplicar el esfuerzo de compresidn, igual a 40 por ciento del esfuerzo
maxino.

L
El valor del coeficiente dltimo (C,), estimado para un tiempo infinitn, nara los
proporc1onamlentos usuales y para las condiciones ambientes de la ciuvdau de
México, variaran de acuerdo con el contenido de polves observados en los ma:erna-
les componentes, flg B. Las expresiones encontradas para calcular el valasr de
este coeficiente para un tiempo cualquiera t, en dias, se 1nd1can a cont1nuac1on

Concretos andesiticos con exceso de polvos(del orden del 20%)
0 60

10 + ¢ €0 "

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

t0.55

C = —————— x 2.5
t 11 + t0.55
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Contraccidn por secado en condicibn est@ndar. Tomando en cuenta los coeficien-
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la
contraccidn Gltima para ponerla en condicidn estandar, se recomienda emplear
las siguientes expresiones para la estimacidn de la contraccibn por secado a
cualquier edad:

Grava andesitica y arena andesitica con exceso de polvos
.88
08

£, - ———
t 5y 4 088

x 0.0013

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

t
€ = — x 00,0013
t 53 + ¢t

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 ls contraccitn determinada se
debe afectar por los factores de correccidn para tomar en cuenta las caracteris-
ticas del concreto de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9.

Deformacidn diferida #1ltima en condicidn estandar, Entre las variables que ma-

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

rida Gltima estédn la edad & 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 condicidu estdndar para cualquier edad
{en dias) se puede determinar con lag siguientes expresiones;:

Grava andesitics y arena andesitica con exceso de polvos

t0.60
C, = ——————= 5,65

1o+ ¢0:%0

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0.55
c, &« —SF—r 312

t 11 4+ t0.55

Al igual que en la contraccidn por secado los coeficiecaites calculados para la
deformacidn diferida, deberan 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. PR

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



determinadas en este estudioc para estimar la resistencia del concreto as$
como sus deformaciones a corto y largo plaros, se requiere modificar los pa-
‘rametros usados convencionalmente en los diselos estructurales para obtener
mejor concordancia entre el comportamiento estimado en el disefio y el alcan-
zado en las estructuras reales. ' ‘

3, La .contraccibn por secado registrada fue invarsamente proporcional al conte-
nido de agregado gruesc en la mezcla y directamente proporcional al conteni-
do de polvos en las arenas utilizadas y 2l revenimiento de las mezclas utili-
radas, ’

4. Para un mismo tipo de agregado gruesc el emplso de arenas con muchos finos
incrementa notoriamente el coeficiente de le deformecidn diferida. Este coe-
ficiente tambien aumentard en forma apreciable al incrementarse el reveni-
miento del conereto. - '

RECOMENDACIONES

En relacién con los materisles pEtreos se buscarf, por una parte, emplear agre-
gados gruesoe que presenten la mayor densidad posible y agregados finos con el
menor contenido de polvos que sea factible desde &l punto 'de vista econbmico.
Estas dos caracterYsticas conducirfn a obtener concretos, para una resistencia
dada, con mayor mSdulo de elasticidad y, por tanto, con menor deformacibn ina-
tantfnea, menor contraceifn por secado, porque hay mayor resstriccibn a estas:de-
formaciones, y menor deformacibn diferida.

En cuanto a las mezclas de concrato se emplearin aquellas con mayor contenido de
. agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo anterior con-
duciri a menores consumos de agua 1o que a su ver se traduce en menor contenido
de vacfos y por tanto mayores resistencias relativas, menores deformaciones y,
contracciones, as{ como menor deformacibn diferida.

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

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

En relacidn cor e. mddulo de elasticidad estdtico, las expresiones propuestas
por los diferentes reglamentos de construccidn (ACI 318, RDF) sobrestiman los
valores alcanzados zon los concretos andeslticos, 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 igual que los otros parametros la relacidn de Poisson y el mbdulo de rigidez
por cortante determinados para el concreto andesitico, difieren de los valores

usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos
concretos conviene emplear los valores sugeridos.

La deformacidn correspondiente al eafuerzo méximo es usual considerarla igual a

0.003, sin embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformacifn al-
canza un valor promedic 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-
8idn con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin
requerirse de correcciones por caracteristicas del material y medio ambiente
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracteristicos de
los usuales en el Area metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones

de curado representan también las usuales en esta 8rea.

Cuando las caracteristicas del concreto y las condiciones del medio ambiente
varian, haciendo no aplicables directamente los resultados de los cnsayes, se
recomienda emplear los valores sugeridos para caracteristicas y c.ndiciones es-
tindar y hacer todas las correctiones necesariss para adecuar los coeficientes
8 las circunstancias de cada caso en particular, de acuerdo con los factores de
correccidén indicados en la fig 9.

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

Se analiza el efecto que tienen las particulas més 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. Alsg, L

recommendations for improving the properties of these -
concretes are given.
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Los concretos utilizados comonmente
en laCiudad de México presentan cier-
tas deficiencias, originadas en algunos
casos por la calidad de los materiales
componentes y en otros por las pract-
cas constructivas empleadas. Entre las
deficiencias mas notonas se pueden se-
fialar 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 mayor contraccién por
secado en el concreto endurecido.
Por todo ello, las estructuras de con-
creto son propensas a presentar
agrietamientos por elevados cam-
bios volumétricos, excesivas defor-
maciones a corto y largo plazo y es-
casa rigidez ante cargas laterales,

b} El empleo de cemento portland-
puzolana en la fabricacion de concre-
to propicia una adquisicién de resis-
tencia mas lenta que la abtenida con
otros tipos de cemento portland {l y
), lo cual es incompatibie con la
practica usual de pronto descimbras
do de las estructuras, en particular de
los sistemas de pisos para edificios,
y dar lugar a flechas excesivas y agrie-
tamientos inaceptables.

¢} Las pruebas de control de calidad
realizadas por diferertes laborato-
rios? indican qur ‘cu. relativa fre-
cuencia fos concretos no cumplen
con los requisitos de < ulidad espe-
cificados y que la proporcion de
mezcias con resistencias infefiores a
la especificada liega a cerca de un
30%, scbre 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

10

L R =

Los y proporciones excesivas de arena.

i s e b e

Por todo lo mencionado se opina .

que las caracteristicas y propiedades del
concreto que se ha utilizado normal-
mente en la Gudad de México no son
las mds favorables para su empleo con
fines estructurales, lo cual ha hecho
pensar en {a necesidad de introducir
mejoras sustanciales, tanto en los ma-
teriales componentes como en el con-
trol de calidad y en las pricticas cons-
tructivas, sobre todo para aguellas apli-
caciones con mayor requerimiento es-
tructural,

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

ML Tidmy e Kir o rairsnimd we owatiwe man

que se llevé a cabo simultineamente
en tres diferentes laboratorios inde-
pendientes de laCiudad de México. En
este trabajo se analizan los resultados
obtenidos.

MATERIALES EMPLEADOS

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

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

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

ol s S S S,

L
TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS

GRAVAS ANDESITICA CALIZA NORMA
TRITURADA ASTM
CONCEPTOS 5-10 mm 10-20 mm  5-10 mm 10-20 mm  C-33
1. Material mis
fino que la
malla No. 200, 1.60 0.40 0.67 0.75 1 mdx,
2. Densidad 2.42 2.4 2.63 2.63
3. Absorclén, 4.54 419 0.82 0.68 -
4. Sanidad en sul-
fato de sodig, 9.8 14.7 - B.0 7.4 12 méx,
pérdida en
5. Abrasién en Md-
quina Los Ange- 23.8 27.1 17.5 4.9 50 mix.
les, pérdida en
6. Coeficiente
voluméltrico: = - —
Por tamanos 0.34 0.37 0.13 0.22
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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Para cuantificar qué tanto pueden in-
fiuir estas modificaciones en las propie-
dades del concreto, se realizé un estu-
dio comparativo que incluyd 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 referendia, no an-
desitica, que cumplié con los requisitos
fisicos de la norma ASTM C33.}

En cuanto al cemento, se optd por
emplear cemento portland upo | como
Gruco matenal cementante y no usar
aditivos en ia 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 sepalar 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 5a 10 mmy de 10 a 20 mm. Es-
tas fracciones se combinaron en pro- -
porcion de 35y 65%, respectivamen-
te, para integrar el agregado grueso

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192/MAY0/1987
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS FROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS
IDENTIFICACION ARENAS ANDESITICAS ARENA NORMA
{ % FINOS) DE RE- ASTM
FEREN- C-33
. CiA
CONCEPTOS (1.8)° {7.7) {9.9) (16.7) {19.3) (1.1)
1. Méduio de finura 3.4 3.00 2.60 2.97 2.78 2.80 2.3-3.1
2. Material més fino
que la malla Na. 1.8 7.7 99 16.7 193 1.1 5 mix.
200, %
3. Densidad 2.40 2.28 2.40 2.37 2.30 2.3
4. Absorciobn, % 5.85 5.87 438 4.94 7.93 512
5. Sanidad en sulfato '
de sodio, pérdida 5.67 10.54 5.82 10 midx.
en%
6. Pesos volumétricos:
Suelto, ngm’ 1396 1392 1443 1440 1450 13B6
Varillado, kg/m? £153) 1500 1690 1635 1624 1524
7. Materia orgdnica,
color respecto al ~ inf, Inf. Inf. Inf. Inf. Inf.
I{mite
. Equivalente de
arena, % 829 66.0 593 65.4 521 84.5
9. Limites de con-
sistencia:
_ Lfmite lfquido,% 17.2 230 190 210 223 15.6 :
L{mite pldstico,% Inap, Inap, knap. Inap. Inap. tnap.
Indice pldstico Inap. Inap. Inap. inap. Inap. inap.
Contraccion
lineal,% 0.0 230 0.0 195 1.85 0.0
*. Arena andesftica lavada
propiedades pld-tcar. Cemento empleado.

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

Los resultados de las pruebas de den-
sidad y absorcién muestran una di-
ferencia importante entre las gravas
andesiticas y calizas, en favor de las
segundas. 5i se admite que estas pro-
piedades pueden ser un buen indi-
ce del grado de deformabilidad de
ias rocas que las constituyen, debe
esperarse que 10s concretos hechos
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA

materiales
i 2
Cemento 300 256
Arena andes(tica
{finos ):1.8
7.3
39 775
16.7 755
19.3
Arena de referencia
Geava andesftica 852 938
Grava caliza
Aguz 179 187
Anuzfcemento 0.60 0.63

Mezclas No. {consumo promedio, kg/m?}

3 4 5 6

297 297 303 300

770

72
174

736
340

1024 1044 10:34
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 0.5

b}

con la grava caliza resulten mucho

menos defarmables.

ARENAS

52 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-
positos piroclasticos) de la region. La
areng andesitica con 1.8% de finos
<& obtuvo por lavado. A manera de
referencia se emple6 una arena no
andesftica con un contenido de fi-
nos de 1.1%.

&r la tabla 2 se presentan los resul-
tados de las pruebas efectuadas a es-
1as 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 os limites de consistencia. Esto
se hizo con el fin de buscar un me-
dio que permitiera evaluar las pro-
vedades plasticas de los finos de es-
li5 arenas.

Las especificaciones de calidad para
agregados por lo regular aceptan un
maximo de 5% de particulas més fi-
nas que fa malla 200 (74=) en are-
nas para concretos de uso general,
no expuesios a la abrasicn. Todas fas
arenas andesilcas que se ulilizan en
los concratos del Distrito Federal ex-

\
ceden por mucho este limite, pues
sus contenidos de finos suelen fluc-
tuar entre cerca del 10 y algo mas
del 20%. Debido a las dificultades
que existen para reducir estos finos
a valores aceptables, se ha vuelto
costumbre tolerarlos sin mayor tra-
mite, aduciendo que se trata de fi-
nos inertes que no afectan ia calidad
del concreto; sin embargo, la expe-
riencia ha demostrado gue esto no
siempre es asi, pues hay arenas con-
taminadas con finos plasticos {limos
y arcillas) que si son dafiinos para el
concreto.

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

PROGRAMA DE PRUEBAS

E! programa induy6 nueve mezclas de
concreto en las que se mantuvieron
constantes las siguientes caracteristicas:

a) Cemento: portland tipo

b) Tamaio méximo de grava: 20 mm

¢) Granulometria de la grava: 35% de
S5a10 mmy 65%de 10 2 20 mm

d} Consumo de cemento: 300 % 5
kg/m?

e} Proporcién de arena en los agrega-

'
!
v
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dos: 45% en volumen absoluto
f) Revenimiento del concreto: 10 =
cm

Los consumos de materiales por
tro clbico de concreto, asi como la
lacion agua/cemento de cada mezc
se presentan en fa labla 3.

Pruebas realizadas

A todas las mezxclas de con e
efectuaron las mismas prueba.. .osr.
todos de ensaye fucron preferente.

te los de las normas oficiales mex
nas (NOM) y, en su defecto, los d¢
ASTM. Las pruebas que se practica
al concreto iresco fueron; revenim;
to, peso volumaétrico, contenido de
(método gravimétrico) y agua de «
grado. Al concreto endurecido se le
cieron las :igwent2, determinacior
resistencia a compresion y médufe
elasticidad a 28 dias, y contraccion

secado con 28 dias en agua y 28 .
al aire. Los resultados de estos ens:

se presefitan en las tablas 4 y 5.

CARACTERISTICAS DE LOS C
CRETOS

El objetivo del estudio consistié er
rificar la influencia que ejercen los.
tenidos de finos de las arenas y la-
racteristicas de las gravas sobre las
piedades de los concretos ensaya
Tomando en cuenta que en este
la cantidad de finos totales en el

‘AYO
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reto resultd proporcional a los conte
.dos de las arenas, como se muestra
en la figura 1, las referencias se hacen
en funcion de los finos de las arenas pa-
faciitar ia identificacion de las mez-
45, '

Concretos en estado fresco

En lz tabla 4 se presentan ios resulta-
do: promedio de los ensayes efectua-
dos en tos tres laboratorios & los con-
cretos en estado fresco. Como se pue-
de ohsarvar, las mezclas estudiadas -
vieron revenimientos que variaron en-
tre 9 v 10.5 cm; todos ellos quedaron
en zl intervalo de 10 £1 em propues-
to para el estudio,

Dade que el revenimiento se man-
tuvs constante, el parametro que se
pued= considerar para juzgar la influen-

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

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

r

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

En relacidn 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 gue éste disminuy6 a medida que
aumentaron los finos en las arenas més
alla de ese valor. Asimismo se puede
ver que existe una diferencia de alrede-
dor de BO kg/m! entre los concretos fa-
bricados con grava caliza y los hechos
con andesita, a favor de la primera.

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

O R S e S e O S o S S e sl A
TAELL 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO

PRGPIEDAD
1 2
revenimiento, em 10,5 9.5
o velumétrico, .
Jm? 2207 2176;
Vaclos, 0.6 1.1 :t‘
Aguz de sangrado, 3.3 2.4 |

MEZCLAS No.
3 4 5 6
10.0 95 90 10.5
2165 2274 2270 2291
13 13 03 0.5
1.7 3.0 1.8 31

7 8 9 .
10.0 9.0 95
2258 2263 2242
0.9 0.7 1.7
1.7 13 30

T T L T S S St S S ] N TR At
TABLA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO

PROCIEDAD

i 2
Resistencia a
compresién a
28 das (F',), 283 266
kgrom’®
ndduio de elasti-
cidztd = 28 dras 157318 140369
(E.), kpicm?
Relacion Eg/vf'c 9352 8607
“aniraceion por
.cads, 28 dfas
er 2zua y 28 dfas
, - alaive, 1078 533 733

MEZCLAS No.

3 4 5 6 7 B 9
242 278 = 283 289 282 — 242 273
138284 282350 279042  2B6094 259474 254460 274566
8809 16904 16587 16829 154L° 16357 16617
759 337 443 332 403 448 308
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pas de concreto y tomando en cuenta
la simplicidad de la prueba, se puede
sugerir sy ejecucion en obra como una
primera medida para discriminar. en:.
los dos tipos de concreto. Un valot- *
zonable que se puede considerar cofil
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
funcién de los voliumenes absolutos de
ios matenales componentes, parece te-
ner un comportamiento independien-
te de! tipo de agregado grueso y del
contenido de finos en la arena. Los va-
lores obtenidos resultan ser inferiores
a los usualmente estmados para este
tipo de mezclas (2%).

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

res cercanos al 1.5% para porcentajes

de finos de 19%.

Cabe sefalar el comportamiento dis-

crepante de la mezcla fabrnicada con
arena con 7.7% de finos, [a cual tu.o
un sangrado de tan s6lc 1.8%. Esta s
tuacion se atribuye a que.no obstante
que la arena tiene relativamente pocos
finos, parte de ellos tenen caracteristi-
cas plasticas, (o que les permite retener
mejor el agua.

Los resultados anteriores represen-
tan una contradiccion, ya que por una
parte es deseabfe 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 cansistencia de la mezcla {re-
venimiento) tiene una influencia més
significativa e importante en cuanto al
sangrado; pero dado que las mezclas
estudiadas tuvieron un revenimiento
poco variable (9 a 10.5 ¢m), la influen-
cia del mismo no quedé totalmente de-
finida. Sin embaryo, en la figura 6 se
muestra una relacion entre el sangrado

un intervalo muy reducido, la figura pa-
rece sugerir que serfa adecuado limita

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAYO/1987
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| sangrado a valores inferiores al 3.5%.

o s en estado endurecido

as . piedades determinadas a los
oncretos en estado endurecido se pre-
antan en la tabla S. Estas propiedades
an las resistencia a la compresién y el
16dule de elasticidad del concreto a
3 dias de edad, y la contraccidn por
:cado después de 28 dias de curado
1agua a 23°C y 28 dias de secado al
re a 23°C y 50% de humedad relati-
E

fn cuanto a la resistencia a la com-
restén, dado que los consumos de ce-
icrnto vy los revenimientos de todas las
iezcias fueron précticamente constan-
:s, i0s resultados alcanzados se pue-
2n comparar en forma directa; asi, en
figura 7 se puede ver que los tipos
2 grava estudiadas y los diferentes
Jntenidos de finos en la arena no tu-
eron influencia en la resistencia a la
>mpresion hasta para contenidos de
1cs del 10%, en tanto que para por-

taliza
.—.—--—-l-._..-
-y

o % 30 kg/m’ ‘.‘*

\ Arena de

| referoncls X
2200 ~ andesitica

X-.._x

Tamado mix, de grava: 20 mm.

2100~ Revenimiento: 10 tiem

X Arena y grava andes(ticas
® Arena andesitica y grava caliza

2000 b i i | I

Peso voluméirico del concreto, en kg]rn’

® Arena de referencia y grava callza

Tendencla con grava

Tendencia con gravs

Consumo de cemento: 3001 5 k[JmJ

0 5 .10 15 0!
Contcnido de flnos en la arena, en %

L’
25

antajes mayores la resistencia a la
ampresion decrecié hasta una reduc-
an d=i orden del 15% para arenas con
2% 10s. Cabe hacer notar que el

Fig. 3. Influencla del contonido de finos de ia arena en el peso volumétrico del concrelo.

an. fabricado con 1a arena consi-
erada como de referencia siguid la
isa tendencia general observada en
)% concretos con arenas andesiticas.

Otra forma de tomar en cuenta el
iecto de los finos de la arena en la re-
istencia a la compresién dei concreto
5 & través de la eficiencia del cemen-
2, entendida ésta como la relacion co-
2mo de cemento/resistencia a la com-
nesidn {figura B).

£n osta figura se puede ver que para
ontenidos de finos en las arenas me-
ares gue el 10%, la relacidn antes men-
ionada se mantuvo constante en un
zlor de 1.06, en tanto que este valor
= incrementd a 1.23 cuando los finos
1 la srena llegaron a ser del orden del
¢, lo que equivale a tener un incre-
~ento del 16% en el consumo de ce
nento para igualdad de resistencias,

En relacién con el médulo de elasti-
idad, en la figura 9 se puede observar
v gran influencia que tuvo el tipo de

Vaclos, en %

Tamaho mix. de grava: 20 mm

Revenimiento: 1021 ¢m

™ ® Arona de referencla y grava callza
X Arena y grava andesfticas

. =B _Arena andesftlca y grava caliza

—

X
]

0 1 1 ]

Consumo de cemento: 30025 kg/‘m;

] 3 10 15

Contenldo de finos en la arena, en %

20

eavy se empled en {a fabricacién
iel ¢ to. Se encontraron diferen-

LVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAY Q11967

Flg. 4. Infiuencla de los finos de la arena en fa cantldad de vaclos en las mezclas,

45



Tendencla Gnica

pasd gl vl o te o - PR

- X (ambas gravas}
3jen B
»n
-3 \ X
L Arena . \\
s Landal!tiu (17%)
3 3 \
{ 3 O \ -
; s tes . AXx
i B \
Y a Revenimiento: 102 1 cm g
i.“ & Tamaho mdx, de grava: 20 mm s
k g 1j— Consumode cemento: 300 £ 5 kg/m
s ]
;’ - - @ Arena de referencia y grava callza
Te b X Arena vy grava andesiticas
‘ g 8 Arena andes(tica y grava callza
L 2 .
i'.‘ Q
> 0 1 | 1.1 1 o
.‘E 4] 5 10 15 20 5
:; Contenldo de flnos en la arenz, en X
!
&
I -~ A

1
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tre los modulos de ios concretos he
chos con gravas andesiticas y los fabri-
cados con gravas calizas, diferencia que
corresponde a un incremento del orden
del B0% en los valores alcanados por es-
tos Gltimos.

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

Conviene sefalar que, al igual que
para la resistencia a la compresién, el
empleo de la arena de referencia con
1.1% de finos no cambié el comporta-
miento del concreto en cuanto a mé-
dulo de elasticidad, ef cual alcanz6 va-
lores similares a los obtenidos con la
arena andesftica lavada.

En fa figura 10 se presenta la refacion:

que se manifestd entre el modulo de
elasticidad del concreto y la ralz cua-
drada de la resistencia 2 la compreswun
del mismo. Esta relacion alcanz6 un va-
lor medio aproximado de 9 000 para s
concretos de gravas andesiticas' y. av
16,500 para los de grava caliza. Conviene
hacer notar que aunque el tamafio de
la muestra es pequerio, la tendencia es-
té 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 contraccidbn 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. Asimismao, los finos
de la arena, y en particular los finos con
propiedades plasticas, influyeron tam-
bién en forma considerable en las con-
tracciones alcanzadas (figuras 11y 12).

Enlos concretos con gravas andesi-
ticas la contraccion se incrementd des-
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de un valor de 533 x 10* con el uso
> la arena con 10% de finos no plasti-
hasta un valor de 759 x 10* con

2na de 19% de finos, parte de los
cuales tuvieron propiedades plasticas.

En los concretos con gravas calizas
el Incremento de la contraccién con el
aumento de los finos en la arena no fue
tan significativo; pasé de un valor'de
332 x 10* a 448 x 10* al variar e} con-
terudo de finos.del 10 al 19% respecti-
vamente. Sin embargo, fue notorio el
comportameento del concreto fabrica-
do con la arena con 7.7% de finos, par-
te de los cuales tuvieron propiedades
plasticas. En este caso la contraccion al-
canzada results ser del mismo orden
que la obtenida con la arena con 19%
de finos. Conviene sefalar que los finos
de ambas arenas presentaron propieda-
des plasticas 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-
zada en el concreto con arena de 0%

En la figura 12 se puede observar fa
infiuencia que tuvo el contenido de fi-
nos plasticos, determinandos en fun-
con de la contraccion lineal de los fi-
ros de la arena, en la contraccién por
sacado del concreto. Como se obser-
va la contraccién por secado del con-
crato se incrementé al aumentar fa con-
traccion lineal de los finos de la arena,
independientemente del tipa de grava
utilizada, aunque este incremento fue

nayor para los concretos con gravas
andesfticas.

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-
cion alcanzada en estas condiciones re-
suita ser del orden de ia mitad de las
contracciones Ultimas; 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-
' valores de contracciones Glbmas
rendidas entre 600 y 900 x 10%,

congruentes con los valores encontra-  Fig. 8. Influencla del contenldo de finos de arena en la eficacia del consumo de cemento,
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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-
cinicas de los concretos que se i
lizan en el Distrito Federal, es ne-
cesario emplear gravas mas densas
y con menos absorcion de las que
actualmente se emplean,

Las arenas andesiticas en uso resul-

tan ser las Onicas, 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-

pecialmente la de [os finos plasticos
que contienen.

3. El upo de cemento empleado en las
mezclas puede afectar aigunas de
las propiedades de los concretos.
Las conclusiones a que se llega en
este trabajo se refieren a concretos
hechos con cemento porttand tipo L

4. Las gravas calizas empleadas tuvie-
ron un comportamiento satisfacto-
rno en cuanto a todas las propirda:
des mecénicas de los concretoy
tudiados.

5. El coeficiente volurnétnco de ay
particulas de grava caliza trituraca
practicamente ipual 3 0.20 cor ..,
jo a mezclas de concreto trabaja-
bles con contenidos de mortero
usuales.

6. La proporcion v la que se combi-
naron los tamenos de grava {35%
de 5a 10 mm y 65% c» 10 2 20 mm)
se manifesté < urin Gine granulome
tria adecuad pa.’ estos materiales.

7. Desde el punto de vista de las pro-
piedades mecanic s del concreto,
para alcanzar los mejores resulta-
dos se requiere limitar los finos en
la arena a un maximoe de 10% v ade-
mas la contracciéon hneal de estos
finos debe ser nula.

B. Debido a que la proporcibn en que
s€ mezclaron grave y arena se man-
tuvo canstante en todo el estudio,
la cantidad de fings totales en las
mezclas de concreto resultdé pro-
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porcional a fa cantidad de finos en
las arenas.

9. £i requerimiento de agua de mez-
clado se manifestb 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
de! 19%.

10. independieniemente del contenido
de finos en la arena, los concretos
con grava caliza tuvieron un peso
volumétrico mayor a 2 250 Kg/m!
mientras gue en los concretos con
gravas andesiticas ef peso volumé-
trico fue siempre inferior a este va-
lor.

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

arenas con mayor contenido de fi-

Contracclén por secado del concreto
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nos los vaclos fueron siempre infe-
riores a esta cantidad.

12. Ei sangrado que presentaron las
mezclas de concreto varié en for

Fig. 11, Influencia del contenldo de finos de L3 3rena en la contracelon por secado del concreto,

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

13. La resistencia a la compresidn resul-
t5 independiente del tipo de agre-
gado grueso empleado y de los fi-
nos de la arena, cuando el parcen-
taje de éstos fue inferior al 10%. Pa-
ra arenas con mayor contenido de
finos la resistencia decrecid.

14. Los médulos de elasticidad de los

* concretos hechos con agregados
prueso calizos resultaron del orden
del doble de los obtenidos con gra-

.- =¥as andesiticas. Los porcentajes-de -
finos en las arenas inferiores al 10%
no tuvieron infiuencia en el médu-
io de elasticidad alcanzado. El va-
lor medio de la relacion entre el
médulo de eiasticdad y la raiz cua-
drada de ia resistencia a la compre-
s10n resultd ser 16 500 para ios con-
cretos con gravas calizas y 9 000 pa-

ra los hechos con gravas andesiti-
cas.
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15. La contraccién por secado de los
concretos fabricados ¢on grava ca-
liza fue del orden del 60% de la ob-
tenida en los concretos con gravas
andesiticas. Los porcentajes de fi-
nos en las arenas supernores al 10%,
en especial el contenido de finos
con propiedades plasticas, tuvieron
una influencia determinante en la
contraccién del concreto, incre-
mentindose ésta con el porcenta-
je y las propiedades plasticas de es-
tos finos.

16. La contraccidn por secado, después .

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

Recomendaciones

La evaiuacion 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 matenales compe-
nentes.

En cuanto a los cementos portland
s¢ puede emplear cualquiera de los ti-
pos usuales(l, II, Il y V)con talque sea
congruente con {os 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-
nadc PUZ-1, el cual se debe compor-

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

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

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

Dada la buena trabajabilidad que
mostraron las mezclas con revenimien-
tos de 10 ¢m, se sugiere emplear este
valor como méaximeo nominal, con una
tolerancia de +2.5 cm. En caso de re-
querir una mezcla mas fluida se puede
adicionar en obra un aditivo fluidificante
que permila 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 volumeérrico,
cuyo resultade permitird distinguir si el
concreto se fabricd con agregados den-

s0s o ligeros. Un valor mini, a ey
ta caracteristica en el concreto vatruc
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 mbdulo de elasticidad de los mismos
a los 28 dias tendra un vator minimo de
14 500 f. y que la contraccién por se-
cado altima sera inferior a 900 x 10*.
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO

Carios Javier Mendoza E.

Introduccién

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

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

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

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

resistencia

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia
considerable en la resistencia del concreto, particularmente en la resis
tencia a flexidn y son particularmente significativas en 10s concretos de
alta resistencia.

La contribucidn de 1a forma y textura del agregado grueso en el desarro-
11o de Ya resistencia a compresion del concreto no se Eonoce, Eéro posi-'
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesidon mds
grande entre las particulas y la matriz de cemento. De igual forma, una
superficie de contacto mis grande en los agregados angulosos significa
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha
ce una estimacidn cuantitativa de la manera en que la forma, la textura
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superficial y el mddulo de elasticidad del agregado afecta a las resis-
tencias a flexion 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 gue quedan
en la arena en condicidn suelta. La influencia de los huecos entre las
particulas del agregado qrueso es menos definitiva en el consumo de agua,
sin embargo, la forma delagregado grueso, y en particular el agregado
grueso lajeado, tiene un efecto considerable en la trabajabilidad del con
creto.

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

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

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

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

triturados. - : oo

51 la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es-
tar totalmente saturados aln cuando estén completamente humedecidos. Cuan
do se aplica la presion en la Tinea, el aire en estos vacios se contrae

y el agua se introduce en los poros, dando como resultados que las
mezclas sean mds secas y poco manejables. Si se suspende el
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bombeo y se libera 1a presidn,se libera también el agua de los agrega-
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, formando un tapén cuan-
do se reinicia el bombeo.

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del

concreto

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

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con

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

en narticular si numerosas particulas individuales de agregados aparecen
fracturadas después ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia de1 "
agregado es inferior a la de la 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 limitacién ya aue
las propiedades del agregado tiene cierta influencia en la resistencia
del cr.creto, aln cuando sea suficientemente resistente para no fractu-
rarse prematuramente. 5i se comparan-concretos hechos con diferentes
agregados se puede gbservar que la influencia del agregado en la resisten
cia vel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del
proporcionamiento de fa mezcla y de que el concreto se ensaye en compre-
sidn o tensién. 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 arado considerable, a sus caracteristicas de



absorcién y adherencia.

En general la resistencia y elasticidad del agregado depende de su com-
posicion, textura y estructura asi, una bajaresistencia se puede deber
a una debilidad de los granos constituyentes,a que los ¢ranos, no obstan

te de ser suficientemente resistentes, no estan bien ligados o cementados-

E1 mddulo de elasticidad del agregado. aunque se determina rara vez, no
deja de tener importancia, ya que el médulo de elasticidad del concreto
es mds grande a medida que mayor es el modulo de elasticidad de los agre
gados constituyentes. E1 médulo de elasticidad del agregado afecta tam-
bién la magnitud de 1a deformacidn diferida y de lacontraccidn que puede
presentarsé én el concreto. . , :

Por otro lado, el agrietamiento vertical de un especimen sujeto a compre
sidn uniaxial comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de la
carga Ultima. E1 esfuerzo al que se forman las grietas depende en aran
parte de las propiedades del aoregado grueso: gravas lisas conducen-al
agrietamiento a esfuerzos mas bajos que los requeridos con rocas tritura
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia meca
.nica estd influenciada por las propiedades de l1a superficie y, en cierta
manera.por 1a forma del agregado grueso.

Las propiedades de los agregados afectan la carga de'agrietamiento en
compresién y la resistencia en flexion de la misma manera, por lo que la
relacion entre las dos cantidades es indepandiente del tipo del agregado
usado, fig 1. Por otra parte la relacion entre las resistencias a fle-
xi0n y compresion depende del tipo de agregac: grueso, ya que las propie
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan 1a re--
sistencia ultima en compresidn mucho menos que la resistencia en tensidn
0 la carga de agrietamiento en compresién, fig 2, ref 1.

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto
varia en magnitud y depende de la relacidn agua/cemento de la mezcla.
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Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de 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
cion agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente de
bido a que la resistencia de la pasta misma es determinante, y a rela-
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis-
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas.

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

ye.

Influencia de los agregados en el médulo de elasticidad del concreto

Las propiedhdes de los agregados también influyen en el médulo de elasti
c¢idad del concreto; mientras mas alto sea el mddulo de elasticidad del
agregado, mayor serd el modulo de elasticidad del concreto. La forma

de las particulas’ de agregado y sus caracteristicas superficiales pueden
influir también en el valor del médulo de elasticidad del concreto y en
la curvatura de 1a relacion esfuerzo-deformacién.

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de
cemento y agregado, cuando estian sujetos a esfuerzos en forma individual
presentan una relacién esfuerzo-deformacion sensiblemente lineal. La ra
z26n para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto)
se debe alla presencia e interfases entre la pasta de cemento y el agre-
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido

a gue las grietas se desarrollan progresivamente en las interfases, hay
un incremento progresivo en la intensfdad del esfuerzo-local y-en la mag-
nitud de la deformacion, por lo que la deformacién se incrementa mds ra-
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-deforma-
cidn se hace cdncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plastico.

La relacién entre mdulo de elasticidad y resistencia depende también de
la proporcién de la mezcla (el agregado por 1o general tiene un médulo

* eer
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mayor que €] de la pasta de cemento} y de la edad del concreto; a edades ma-
yores (mayores resistencias) el mddulo se incrementa més rdpidamente que la
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual también da resultados pa-
ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. El1 médulo de elas-
ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia
én la misma proporcién y su valor estd entre 40 y 80 por ciento del médulo
del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado qde el
médulo del agregado ligero difiere poco del médulo de 1a pasta del cemento,
la proporcifn con que se encuentra en la mezcla no afecta al mbdulo de elas-
ticidad de los concretos de agregados ligeros.

Influencia de los agregados en la contraccién

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

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

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

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

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

cubrimiento de los agregados puede incrementar la contraccién hasta en 70
por -ciento.
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Dentro del intervalo de agregados normales hay una variacion considera-
ble en la contraccién, fig 5. E1 agregado natural comin no se contrae
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones
por secado de hasta 900 x 10'6. similar a la contraccidn que presenta el
concreto fabricado con agregados sin contraccion . Las rocas que presen
tan contracciones usualmente tienen alta absorcidn y este hecho debe
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relacién con
la contraccion.

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

a la contraccidon potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige-
ros que tienen una proporcion importante de material mds pequefio que la
malla 200 (75 +wm) tienen una contraccifn aun mis grande, dado que la
finura conduce a.un contenido mayor de vacios. "

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

Efecto del agregade en 1a deformacion diferida

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

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

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



diferentes tipos. Sin embargo, 1os 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-

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

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

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

Mds aun, siendo la deformacidn eldstica de los concretos con agregados 1i

geros mayor que la que tienen los concretos ordinarios, la relacidn defor -

macién diferida a deformacidn eldstica es mids pequefia para los concretos
de agregados ligeros.

Caracteristicas de los concretos comunes en el Distrito Federal

58



Las expresiones que correlacionan la resistencia a tension por fle-
xién con la resistencia a compresién son las siguientes:

Concretos con grava y arena andesitica

fo= 19 (fL , kg/emd

f

concretos con grava e basalto escoredceo y arena andesitica

fo=2.1]f kg/cmé

f

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

t

concretos con grava y arena andesitica
£, = 8500 [f, , kg/am®

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica
E. = 11000 \f. kg/ cme :

La relacion de Poisson para concretos andesiticos ensayados a 2B dias
de edad, varija de 0.25 para una resistencia de 100 kg/cm2 a 0.35 pa-
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresidn. Un valor medio dé‘0.30

se recomienda tomar para la mayor parte de las resistenciss —-suales.

E1 médulo de rigidez por cortante para concretos andesiticos se puede
calcular con la expresién: T i ' ]

——

G = 3300 \l-f'_(':- . kg/cm2

estando G y f": expresados en kg‘/cm2 >



Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal estin fabrica-
dos con gravas y arenas de origen pirocldstico (gravas y arenas ande-
siticas y basaltos escoredceos) las cuales son relativamente ligeras y
muy absorbentes. Esta situacidn 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 aguellos considera
dos como comunes, ref 2. Como resultado de ese estudio se alcanzaron
las siguientes conclusiones:

1. El empleo de agregados de baja densidad y alta absorcion en la fabri-
cacion de concretos, conduce a obtener concretos con deformaciones
mayores que las usuales.

2. Los concretos fabricados con grava de basalto escoredceo presentaron
incrementos de resistencia mds grandes respecto a la alcanzada a los
28 dias en relacidn 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 correlacionan la resistencia a compresién a una
edad cualgquiera con la alcanzada a los 28 dias se indican a continua

cion:

Concretos con grava y arena andesiticas

- t i = - . —
fc T 8.4 +0.7¢ fc ’ kg7cm2

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica

.t . 2
fe=g3vomm fe KO/



10.

11.

La deformacion unitaria correspondientes al esfuezo mdximo (eo) va-
ria con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del
concreto. Valores répresentativos de este comportamiento, corres-
pondientes a resistencias a compresion 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

€y = 6.003

La curva esfuerzo-deformacion se puede obtener con la expresion

2f € 2 | e
s . kg/cu
€ e+ ()2

4]

f

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

caracteristicas de los concretos X
4
La contraccidn por secardo registrada fue inversamente proporcional
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcio
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. E1 tipo de agre
gado grueso también tuvo influencia, presentando menos contraccion

los concretos hechos con grava.de basalto escoredcec.

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

= -

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

0.93
€y = ———— 1300 x 1075

10 + 0-93



12.

13.

14.

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos poivos

{0-71 i
-t 1300 x 107

£
t o4 070

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

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

t0.81

0.81

= 1000 x 10°°¢
17 + t

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

La tendencia al agrietamiento, medida como la presencia o ausencia

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

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

E1 coeficiente de deformacidn diferida resulta mayor para los concre

tos mds rigidos (mayor médulo de elasticidad), por lo que las defor-

maciones totales, i:c'.:yendo deformaciones instantdneas y a largo pla
20, vienen a ser del mismo orden, independientemente del tipo de agre
gado grueso utilizado.

= —

Para un mismo tipo de agregado grueso &1 empleo de arenas con muchos
finos, incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacion dife-
rida.
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15.

16.

E] coeficiente de la deformacion 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

t0.60

C, = 5.65
t " To s {000

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

c £0-%5 3.12
TIAPUE: B

concretos con gravade basalto escoredceoy arena andesitica con exce
so de polvos 3

e

- P i
concretos con gravade basalto escoredceoy arena andesitica con pocos

i

polvos

t0.66

€y 3.88
t® 714 ¢ 066

La deformacibén diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y
en ocaciones la distribucion de esfuerzos; sin embargo, afecta poco
la resistencia Gl1tima de los elementos estructurales y ayuda a la re
levacion de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe-
ratura o movimiento de los apoyos. _

i e—

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 practica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-
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portamiento poco favorable de algunas estructuras de concreto durante
los recientes sismos.

En relacidn con los materiales pétreos se buscard, por 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 y,
por tanto, con menor deformacidn instantdnea, menor contraccién por seca
do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformacion diferi
da.

En cuanto a las mezclas de concreto, se empleardn aguellas 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 oravas ande
siticas y las de basalto escoreiceo por otras trituradas de origen cali-
zo0 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 caracteristicas que se encuentre a distancias razonables de la ciudad
de México, por 1o que serd necesario seguirlas =mpleando, 1imitando e}
contenido de polvos de las mismas. Un=valor limite deseable em-el conte--
nido de polvo podria ser 5 por ciento.

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

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

tros, ref 3:
Peso volumétrico 2260 kg/m3
M3dulo de elasticidas 14100 J. en kg/cm?

Contraccidon por secado Oltima 900 X 107
Coeficiente de deformacidn _
diferida dltima 2.4

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener pardmetros
del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a aque-
T1los considerados como comunes.
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TABLA 1. VALDRES RELATIVOS PROMEDIO DEL .€FECTO 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 flexion 31 26 -43
Resistencia a compresidn 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.



TABLA 2. COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS COMUNES Y LOS
QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO. FEDERAL
* T
Basalto
Caracteristicas Comunes Andesitica Escoredceo Calizas
Resis}encia a
tension 2.5 fC I.Q‘Ifc 2.1 fc — L
Modulo de elas
ticidad 14900 J ! 8500 4 f! 11000 ‘F' 1400n"f'
c c c c
Relacidn de.
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 - —
Modulo de
rigidez 6500 § ! 3300 3t - -
Deformacién uni |
taria al esfuer
Zo0 maximo 0.003 0.004 0.003 -
Contraccion por -6 6 6 ;
secado §1tima 800 x 10 1300 x 10° 1200 x 107 | 900 x 1078
Coeficiente de de
formacion diferi-
da Gltima 1.30 - 4.15 3.12 x 5.65 3.88 - 7.14 2.4
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pero hechos con diferentes agregados, cargados 2 1a edad de
2B dias y almacenados en aire a 21° € y a una humedad relat}
va de 50 por ciento {ref 1) '
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FACULTAD DE INGENIERIA UNAAM
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

DIPLOMADO EN ANALISIS Y DISENO DE
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES

MODULO il

DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO
REFORZADO

TEMA

ADHERENCIA Y ANCLAJE

EXPOSITOR: ING. JOSE GAYA PRADO
PALACIO DE MINERIA
MAYO DEL 2002

Palacio de Mineria, Calle de Tacuba No 5, Primer piso, Delegacion Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Historico, MéxicoDF,
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1V, ADHERENCIA Y ANCLAJE

1,- NATURALEZA

EEAREBEEERRRN

i

INENEEEN

I roe anclaje

(

z I>‘ / (i
‘ h.'ru en ducto Zona de compraién

REFUERZ L REFLERZD SIN
ADHERIOO ADHEAEN C LA
]
L L
i
& = -
e s gy i i af— apll— fe—
NN N\

7) e o

|

: RY SRRy

F— r— g e i W gi—— a1
'

i

_——— 7>
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1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO

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

C) APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES

A) Y B) EN VARILLAS LISAS

A) B) Y C) EN VARILLAS CORRUGADAS
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2,- ADHERENCIA POR ANCLAJE 0O DESARROLLO

L) r .
” !:_ 'r ‘ L ’ - -
; S = —
- v 4 .d & ' )
» z - & L. "
.- — v Py e ap—
A A —= T =A4s fo
, ‘ WPt el — Gfr——
P r
(-“ ‘. )
- - 4 [~ - o & /
- c ,
- - - " .

ESFUERZOS DE APHERENCIA_ \
PROMEDIO (U )

FPaX EQUILIBRYS

<« Eod = As £z T &

=ol V-7 L

= dbfs

gL
S/ fs5= fy
L = Ay
L=t
Y s Ld:———é—.ﬁyd

T 4




3,- ADHERENCIA POR FLEXION

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

TOS.
f -]
!
r TrAT X
7 T TSR AT
L AX
T = AM
- Z

AT Al(Zo ) Ax

AM
Z 20 AX

X

TOMANDG LIMITES CUANDO A x—>0

AL = _dM \:
dx z Zo = - ) - - -—
PERO @M =/
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b) CAME/IO EN LO5 ESFUERZOS OF LAS VAM/LLAS
POR AGRIETAMIENTD LSl ELEMENTE

MOMENTO  CONSTANTE

”’(\f;\ P+ )

,g /\__/'\ y
ESFYERIDS EN EL ACEMO
| LEC Leo
| | i dT L. I L
: | Ol En L Ep
|

—— e n

i

ESFUERTOS D& ACHEMPENC/A



4,-

VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA
ADHERENCIA,

A) RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO. QUE ES PRO

PORCIONAL A \/F‘ :

B) TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER
20,

C) POSICION DEL REFUERZO, .
SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE -
LECHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR. Y MEJOR -
EN BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES.

D) RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE LAS VARILLAS.

E) CONFINAMIENTO DEL CONCRETC POR ESTRIBOS CERRA
DOs.,

F) EN BARRAS A COMPRESION, LA INEXISTENCIA DE GRIE
TAS DE FLEXION. MEJORA LA ADHERENCIA,
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. 5-"‘

REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO,

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA, - -

LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA
;E 0 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,
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6- REGLAMENTO D.F. 1987

. ACERO EN TENSION:

. SECCION DE MAXIND
. MOMENTO

T ;
; Ale
, . s R
L_. ® [ ] : ~~ i |z '
! {

IZZE QUE S At
Fs SES 7/},




6- REGLAMENTO D.F. 1987

ACERO EN TENSION:

SECCION DE MAXINGD
oy "MOMENTO

-..-...‘ - -.——l-l
|
]

T | Az
' - [ _.fd"f
1_._ . ® » ' I £ { ; Fd

/%5;:;) ﬂ{,”/f-_’- [f:_/.v"f /me,q,r

fs S£4 7‘:5, '

2]

L.
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO:

L db=0.06 _as fy  0.006 dbfy

e

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. ( La )

L d = Factor Ldp

CONDICION DEL REF 0

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

EN CONCRETO LIGERO

BARRAS CON Fy MAYOR DE 4200 Ke/cMZ (Fy,
EN Ka/cM2).

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -
IGUAL 0 MAYOR QUE 19,1 mMm (N°B),

:0DOS LOS OTROS CASOS

1.4

1,33

4200

2 - =,

1.2

1.0

S

EN NINGUN CASO La SERA MENOR DE 30 cm.
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EN PAQUETES Lo SE INCREMENTA:

<§2> La= 1.2 Ldesd

OO Lds= 1.00 Lde/b (NO SE MODIFICA)

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

Ld' = _fs_ L 4

fy
DONDE  fe = -
AgZ
EN VARILLAS LISAS
Lat = 2L"'ir.:or'r

ACERO EN COMPRESION.

L d = 0.6 [d tensidn

Lda » 20 com.



/
Lg= L
L La g { o
1 -
'i____
A~ ]
; ) T
ANCL=CE  SECTO
s e 0.0% #Fy = | tbem
g2 1 2 2 |
)’( ) fe g
<y .
/"f' = éﬂ E
l l_’:; % @0 i
LJ — ——
/1
~n; t Loz
LEH + -f-'." /(

ANCLAJE  EN ESCUrDR4 ( Lg )

/ /—-\ - b R

LONZ!TLOD DE TRASLAFE ([ Ly)

e T ——
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FRECUBTIMIENTC Y SEFARACION DE WARILLAS

T 7
A e OO0
a8
7
o q
o0 0o o
. i
C ) !
o K :
L | =4
L

£~

(9]

oo
TN

EN ELEMENTOS NO EXFPUESTOS

I SERE &L MENOR DE LO5
OB VALORES SISUIEN TES

& MAX .
& .

EN ELEMENTOS COLADID CONTNA
EL 8UELO

. B em. SV FPLANTILA
Tl 3 em coN FZANT/ILLA

@ MAX
¢ MAYo, J
Spx &L MAYoR DPE | 15 T roSx. AGR
Sy & MAYOR D= @ MAX
= . . £ crz-

FERUETES DF BarR4S 4 CoNDICoN
QUE EB7TEN EN UNA ESQUINSA DE &5-

TAIBO
85

2 VARILLAS EN TA4ABES ¥V
S eN lumivas (C MAX)
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e S o
A m B0 .

/‘AC‘ = EOT a"’:&/‘:‘/ﬂ z
A= IO /T_y/c‘m e
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D= GRANM A DE MOMENTD FLEXIONANTE

Mrz o2t
coN PRG
MPwin @2 torry
CoN PG
| meows
: |zl N
i <
i' /-G3ddm /-QQ;G!;Q
f .
’.Es- 7! |
LP#G )L Yy l |
2s- 55 i
“PES {.L’/' 40 lf l
|
| L
s - :
l: /85 j /@"5_4 J
I o5 | 26" fl
i, - : - : s 4
| it L7

f /57 ron | i! I’/o{b] Il :| . i



L q‘ -‘ - ‘
T b . I T 11 1 s At ¥ s T e La T

FACULTAD DE INGENIERIA UNAM
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

DIPLOMADO EN ANALISIS Y DISENO DE
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES

MODULO il

DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO
REFORZADO

TEMA

FLEXION

EXPOSITOR: ING. JOSE GAYA PRADO
PALACIO DE MINERIA
MAYO DEL 2002
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11.- F L E X1 0N

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

B) LA DISTRIBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARIAS LONGL
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.

L1
[t

T
kd
Y.
Neuiral anis

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

Ecu= 0.003
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D) LA DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S EN EL CONCRLIO Y EL
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN

fsi

fy - - me -

I
I
!

b e —— —

| —F - —Es
Ecu =0.003 © €y = 0.002
CURVA TIPICA DEL CONCRETO CURVA TIPICA DEL ACERO
EN.COMPRESION, - EN TENSION,

f"c
e
1
Tk
a
B a = 0,8C
§ EQUIVALENTE
f*c = 0.8 f'c
f"c = 0,85 f*c si f£f*c £ 250 Kg/cm?
f'¢ = (1.05 ~_f{*c ) f*c si f*c > 250 Kg/cm2

1250
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SECCION IE VEFOSMACIONES L4 TRIBLIZION FUERZAS
ORMA4  UNITARIAS DE
CUA L QUIERA ESFUERZOS
I__a_. Qo3 - | Fle l
e T T T e e e
: o] - . —— Fec = AC -c‘::
c -
| S T P
A
‘ e o - — LoFs=Acl,
|_+.€_5__| “p.s = Es Es

=Fs0 = C=T.
= M- e

FROCELIMIEND) GCENERAL FARKA CALCULAR (A FRESISTENCIA  Me



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

REFUERZO,
£ ip
i | R [}

CARGA P
N

————__APLASTAMI ENTO

FLUENCIA DEL
REFUERZO

CARGA DE
AGRIETAMIENTO

>
DEFLEXION A




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

1)

A)

B}

SECCION DE CONCRETO SIMPLE

%

60 '
/f
e |
25
CALCULO DE MR
e = MR Mp = g I =
I c
MR = 19.80 {25 x 602) =
6
MR = 2.97 Ton - M
MR = 2.97 x 0.9 = 2.67 Ton=4

Kg/cm2
Kg/cm2
Kg/cm2
Kg/cm?
Kg/cm2
Kg/em?

200

160

136
19,80
113,137

2 x 10°

f'c =
f¥*c =
£f"c =
iF.EE =
X E =
Eg =

e = 0.9
* B = goooVJ\

ax dg= 1y VIR

fe S = -¥¢ bh2

6

297,000 Kg - cm

(MOMENTO OE AGRIETALIEUTE

CALCULO DE @ (CcurvaTura)
£= _ff=19.80 = 6,00018
E 113,137
=& =& = 0.00018=0,6x 10->
C h/2 30

¢2



&0

2) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

—_25 £gus0.003 Fe

T [ _¢rabfe T
, e U 2l
. — [ £ - ——— ¢ N Ia
|
T2 l e T Aty Ll

0-T

55

T AT

( Fl6uRa 2

/
A)  CALCULO DE Mg

SE SUPONE c=17.00

a=0,8x 17 = 13.60

Es =d fou-fcu = (55 0.003) -~ 0.003 = 0.0067
¢ .

£°~a |
@ ' FALLA DUCTIL

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

MR =Tz =T (d- a ) = 46,400 (55-13.60) = 2'236,480 Kg-ecm:
2 2 '

= 22.36 Ton-.m

e |

=
et
I

Mp = 22.36 x 0.9 = 20.12 Ton_m

B) CALCULO DE  (curvaTura)

¢ < ccus 0.0030 = 17.65x 105 rod
. C 17 cm

23




3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADA)

A)

B)

CALCULO DE Mg
As = 30.00 cm2 SeccioN 25X 60

SE SUPONES ¢ = 35.7
a=0.8c=0,8x 35.70 = 28.56 cm

Es = (4 Ecu) -CEcu =55 0.003 - 0.003 = 0.0016 << &y
! c 3 .70 ' '
‘5 ‘ NO FLUYE £l
0. o03
== _ . ACERO
e
_ '(.S: 1-':565
FALLA FRAGIL
- z _,._._._?‘LV_'
0.00'%¢
.._—I — —
C = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 87,104 Kg
T = As€s E= 30 x 0.00162 x 2 x 10% = 97 200 Kg
Mp= Tz = T (d - a ) = 97,200 (55 - 28.56) = 3'957,964 Kg-cm
2 2
MR = 39.58 Ton-m
Mg = 39.58 x 0.9 = 35.62 Ton.-—mm

CALCULO DE @ (¢ corvaTurA)

Q=c<&v= 0.003 = 8.40 x 10-5 md/m,
c 35.70
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4) StCCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

- M e ‘

: T = e Cr=tals :
. A's GI ; ‘I‘h - :_: cf_“t‘: .. _EN.
50 0 | i S |
5' z%m_ 1 — T:As-!;
i s

25
DATOS;
As = 30 cm?

ﬁé = 10" cm2

B) CALCULO DE Mr

SE SUPONE C = 29.4
a= 0,Bc = 23,52
£g =c -a Ecu = (29.4-5) 0.003 = 0.00249 > fy = 0.002

c 29.4 FLUYE EN COMPRESION
€s = afcu -E€cu =55 0.003 ~ 0,003 = 0.00261 ) fy=0.002
003 24.4 ' FLude €A dedion
'?0.00?4‘1
Z{ e — — _E.N. FALLA DUCTIV
D.DOZlGI
C1 = abf"c = 23.52 x 25 x 136 = 79 968 Kg . -

Cy = A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Kg

0}
it

C; + Cp = 79968 + 40000 = 119,968 Kg

=3
It

Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Kg = C
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B)

Mp =C, (d - a) + C, (d-@')

Mg = 79,968-(‘;5 - 23.52) + 40000 (55-5)
MR = 5'457,816 Kg -;34

MR = 54.57 Ton_w

MR = 54.57 x 0.9 = 48,11 Ton—wA

CALCULO DE ¢

9 =<cu = 0.003 =10.20 x 10-5 md/cm

c: 29.40
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L6

FALLA BALANCEADA

Es=E£y=0.002

SECCION SUBREFORZADA
SECCION SOBREFORZADA

As\< Asb
As ) Asb

f'c

|



H_E BALANCESZ
SACTULO DEL FORCENTAE

- L U TR "'—:3
I A Ve AELCTANFTI/LAAE

EN SITC/ONE

Ecm=Q.003 -Féf;._*

b= =
y [ ] .3 be%
T g [/ Ll
V] e e e
As - A
* 7 f e Asy T
T -
. I |ES=EY
° - , _ Asy
i Mty o
=T
0-8¢Cs bfc =% bd F¥
& F
, Sty - L dFy
i ‘26845.;'& @8 %
O.003 - Cé
ET = -

Ey +0.003 ~

0.003 e LB Fy
Ey T0.003 0.8 fed

0.8F% p.003
8 = fy Ey o003

0.8 Fé SO = - E‘FY= s Ey]
76 = fr fr+oooo | |
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5) SECCION BALANCEADA

: : bevai. 258 ,
A) CALCULO DE Mg -
s =€y = fy = 4000 = 0.002 ' CJ'_ Td
Es 2x106 _l_
o _owf
DE LA FIGURA s
c = a_ c = 4 Ecu
Ecu Ecu+fs Ecu +

C = 55 x 0.003 = 33.00 cm.
0.003+0.002

a=s 0.8c= 0.8 {33) = 26.40 cm

LA FUERZA DE COMPRESION ES

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

T = C == Asb fy = 89,760

' > As (FALLA DUCTIL)
Asb = 89760 = 22.44 cm?
4000 & As (FALLA FRAGIL)

CzZ =C (d ~ a) . : -

=
o
fl
[

=
‘o
it

89760 (55 - 26.40) = 3'751,968 Kg -« cm
=5 :

cuRvaTLRA)
= 8.09 x 107° rad/em

B) CALCULO DE ¢

§ = cv = 0.00
c 33.0

w/'\

[=)



L

25,

RESISTENCIA ¥ CURVA-
TURAS OBTENIDAS EN
LOS EJEMPLOS ANTERIO-
F=0.0z/8 RES. -
#'=0.0073

£=0.02/8
p=pbe 0.0044

P= 0. 0054

! —

3 ( rag%m )
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’

RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO
(RCOF-8%)
1) :REFUERZO MINIMO

Mag = _f£fI

) Ymax
?f‘=1.4 “f'c

1,2) SECCIONES RECTANGULARES:

hemin = 0.7 4£f'c bd

£y

2) REFUERZO MAXIMO

——

Asb (NG SISMO)
2,1} Asmax
0.75 Asb {SI SISMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES -

AsSb = f"c 4800 bd

fy fy + 6000
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1)

Z)

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

REFUERZO MINIMO

1.1) Mg =2 1.5 Mag

Mag = -ffI
YmAax
fr=1.4f'c

1.2)  SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin = 0.7if'c bd

fy

REFUERZC MAXIMO

Asb {(NO SISMO)
2.1) Asmax .
0.75 asb -32 SISMO}

2,2) SECCIONES RECTANGULARES

Asp = ¢ 4800 pg

fy fy + 6000
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FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE
FORMA  COMUN

A) SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COM-
PRESION,
| o7 Hfe, J.

T 7[__“1______‘@751‘“/*"'
JEPSN A

7-45 Y '
1 £
5 |
F é}:'fﬂ .P: 445
POR EQUILIBRIO: 6
¢ = T
abf"c = Asfy
a = Asfy = Pdfy 3 q=-P_fy
bf"c f'c¢ - f*c
Mg = c{d- &) =abf"c 4{1- a) = pdfy bf"c da(1 ~ Pdfy )
2 f'c 2df"c
MR = Fg [bdzf"cq (l-Oqu
_ e ‘
{FR = 0. 9)

-—

f”é- = 'C‘{‘ﬁ
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o~ ey e~ - n,-.\ L al-at -= ""‘.‘-‘f:.“....'\
P I — i e e o - -ty D

i 1 " ]
-t
. |

i

. = L 2 ” a . 2 g
f‘}:"_'\‘,-: JE)Irﬂ (d— //; } r.-llflfﬂ
f}:_'_‘ C:./—— !
oL AL - L
Gb;- ST AEFEST A5 /ffj
= Ae_ 2.V 2
g = ("5 l—_."/' /J;'j

(P-p)=_+£550_ J'
c0s5-f9 o fy

CONTICION CUE taPLich CLF FL ACERC
FLUTZ EN TENZION 5 COviFRESION.
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G ZECUION T SHIALEHEN TE LT

(EUBEEFEOZATE !

-
--
v

."4 '

L
I

R o uaeiii e
s ‘E_@@@j‘f—ﬂ} ‘I / ; / :""'rf-.-(ﬂ-r)b‘('g

dv,._........ . .__......T..d.__................__-._..-
L p Tadsty

La= ¢0.00 cm’

A7)

CALCULO && Me.
28 SUFPONE €= 2132 L.
Q= 08z Q8= &.38 = 1706 CH.

€05 & Eoss - Lo w22 0.003 = 42097 75;:7:, =fy

0.002

———— AN, RLLa TV

7.0047

Cr= (Q-T)G'Fe = (1100 -10) E5x (36 = 84,009 K.
Ces T6'=/0x 100k 136 = (26,000 Ky.

C= 24004+ /36,000 = (60,004 K.
T= /Mg fy= GCadoo0= /60,000 Ko =2
Mez=Ci{d-ar 9-Z )¢+ Ce (d-_g.)

Mer= 8400 (0.55- 0t Tw 047001 | +(35,00 (0.55 -_gf): 77.25 Town-#.
= £

Me = 782 0.8 =70./6 JON-M.

E&) CALCND OF «f (cunvaturea

C= e 29097 000022 rad

c &cr.BE crm.
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EIPMPLO 9.1 Diseho de una viga rectangular simplencntie arvada

Cbtener las dinensiones de una viga rectangular y la cuantfa de accro
As para resistir los siquientes mamentos {en condiciones de servicio):
My = 7.50 ton-my M, =5.00 tan-m. El agrietamiento por flexién debe
ser revisado con el refuerzo; supanga que la viga estf expuesta a la

intenperie.

1
Usar  fc = 280 Kg/am?
= 2 .
£ =,4200 Kg/cm .
Y i
Z = 145 (exposicifn al exteriar)
CALCULOS Y DISCUSION T referencias
100 3‘3
1.- El procedimiento de disefio canpleto para secciones rectangulares
simplamente armadas se presenta a partir de calcular un peralte mf-
nimo, usando el porcentaje méximo que se permite para los mianbros
a flexdon, 0.75 Py
Paso 1. Calculo del porcentaje miximo de acero*
]
0.85 8. ¢f 6000
P, = e = 0.0283
f 6000 + £
y Y
By 035 (£ <280 Kg/m?)
c - .
Pnix = 0.75 P, = 0.75_(0.0283) = 0.0212 10.3.3
Paso 2. Célculo del bd2 necesario
Resistencia a la flexifn necesaria:
C=1.4D+ 1.7 L
I-‘h= 1.4 x 7.50 + 1.7 x 5.0 ec (9-1)
M,= 19.00 ton-m
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* Los valeres de P, ¥ 0.75 Py se pucden obtener también dircctancn-
te de la tabla 9.1 - | |

. pf
pf (1- 0.5 ———2.
% = Py 0.85 fe

0.0212 x 4200 ( 1 - 0.5 x 0.0212 x 4200 )

0.85 x 280
R = 72.38 Kg/am? S §.3.2.1
o = 0.90 (flexicn)
- M, _ 19.00 x 100,000 _ 29,'157 3 "
ORy 0.9 x 72.38

Paso 3. Dimensiones del elemento

2 2
bdnec. £h'dd:l.sp. .

Sea b= 25,0 an (ancho de columa)

. l 29,167 . 34 36
25

Peralte minimo total = 34.16 + 6.25 = 40.4 am

Para la resistencia a la flexién, resulta adecuada una viga de
25 an x 40 an. Sin embargo, debe observarse qgue el pe.ralte' to~
tal de 40 am es un poco menor que el regquerido segn el crite-
rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflexiones
pueden ser importantes en las vigas disefindas con el criterio —
de resistencia dltima. ’

[

Paso 4. Con el peralte total de 40 cm, se calcula un
valor revisado de p.
Cam ilustracifn, se calcula el p con cuatro : .
diferentes m&todos ' - ' 107

d= 40 ~ 6.2 = 33.8 an



(1) por férmala (m%todo cxacto):

M, ) 19.00 x 100,000 2
R = > = 5 = 73.92 Kg/cm
¢ (bd disp) 0.9 {25x 33.8°) :
'
. 0.85 £,
P= 1- 1- 2% )
0.85 £}
. 2 x 73.9
FQ-_EEX_Q_-?_B_ (1- 1- )= 0.0218 £ p o
4.2 \}0.85 x 280 . .

(2) Con las curvas de resistencia caw las de la f1q,. 9.1
para R, = 73.92 Kg/em® (10511b/pulg?), p* 0.0214

(3) Can las tablas de resistencia cam la tabla §.2:

19 x 100,000
i = = 0.2640

of,, bd? 0.9 x 280 x 25 x 33.8°
w= 0,327
p= wE}, /£, = 0.327 x 0.28/4.2 = 0.0218

(4} Con aproximacién lineal:
)

p= (porigi.nal) (Ph revisado
(R, original}

p= 0.0212 x 73.92/72.38 = Q.0217 —

Paso 5. C&lculo de As necesaria

A5= (Preyisage! Y disp.

As= 0.0218 x 25 x 33.8 = 18.42 au®
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2.- I.visiOn de la correcifn de los cileulos, por simple estStica

*{ver la eiguicnte fiqura):

T - - m 18.42 x 4.2 = 77,36 ton
pbdfy Aafy 8.42 x

= =13 m

-0.85 x 0.28 x 25

cerT

a:
1
'0.85 fc b

Resistencia de diseno a la flexién:

M, = [4AE, (@=-3) ) = [ 0.9x 77.36 (33.8 - 13.00/2)]

¢M = 1900.74 tan-am = 19.01 ton-m

camo (resistencia necesaria) ¢ (resistencia disponible), o sea que

My 2 0H,,
18.00= 19,01 bien
k5 1.
_*:?.33.3*_ tm
5un
F T : E.z000%
T u+ | + '1-—: ' C: 336 Tony -
! "";E. S / ﬂ. e —
g o ]
A )
. - :
p.g BT U“\z | = - .-I
- L . - P} e
T £c=0.003¢ ) ;-_., T= ??TSETCO
Seccigh deformaciones _%E:a de
fransyursal eshoaey.
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3. C4lculo del rcfuerzo gur catisvaga los requisites de la distri-
bucitn del armmado 2 flexiln de la scocidn 10.6.Usar z= 145 para
elemwntos a la intemperie, '

2

As = 18.42 cm

necesario

con 3 var # 9, s = 19.23 an®

= 3]
z= fs (5.60) dc A

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

(digmetro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 am

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

{expuesta a la intamperie)

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

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

-
z= 2.52 x 5.60 3, l6.5 x 108.3 = 125.5 < 145 bien

2 (10.4)

10.0

7.7.1

10.6.4
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3. Cilculo del rcfuerzo gus catisfaja los reguisitos de la distri-
bucifn del armado a flexidn de la seccibn 10.6.Usar z= 145 para

elomantos a la intamperis,

= 18.42 cnz

As necesario
con 3 var # 9,As=19.23cm2

= ,3' -
z= fs {5.60) dc A :

dc = (recubrimiento necesario) + (1/2 didmetyo varilla) +

(difmetro estribo)e 3.8 + 1,43 + 1,27 = 6.50 am
(recubrimiento para var # 9 = 3,8 + 1,27 = 5.07 am)
(expuesta a la intemperie) |
A= chb/no. de var,

=2 X 6.50 x 25/3 = 108.3 cu’/var.
con £, = 0.6 £, = 0.6 x 4.2 = 2.52. ten/an’

2= 2.52 x 5.60 3\[6.5 X 108.3 = 125.5 < 145  bien

+ Bowm

10.6

cc{10.4)

10.0

’ 7.7.1

10.6.4



4. Rovicifn del awie de viga

bdisp. >2 x (tecubrimiento) + 3 x 2.86 + 2 x 2.86= 7.6.1
=2 x 5.07 + 14,30 = 24.4 < 25 om (ancho disponible) 7.7.1
bhien
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Se titne wna seeciln tiwisversal 8¢ oLa viga, can Jag Saenstones
cav. z2 clstrva en la siguiente {iguer, y oe pide calwalar das
cuwintfas do acero rara roecistir un oorvaio fuetoniodo M, 124 wn-m

+ biowt
£, = 280 rg/amd -

+ e |

f, = 4200 ¥g/ca’ Al
Ag

z= 145 (exposicidn al extarior)

6.5 tm

360 tm

+- d

CALCULOS Y DISCUSTON

1. Revisifn cawo simplamente armada {acero a tensién)
Cdlculo del acero de refuerzo a tansién que se requiere, con la.
ayuda de la tabla 5.2:

M, 124 x 100,000

5 = 5 - 0.2840

¢ £¢ bd 0.9 x 280 x 30 x 76

de la .tabla 9.2, w= 0.36]1

Porcentaje de acero a tensifn necesario:
E= wf(':/fy = 0.361 x 0.28/4.2 = 0.241
Cansiderando solo refuerzo a tensifn:

me_x = 0.75 pb R 10.3.3 '

2

de la tabla 9.1, con £ = 280 Kg/am® (40001b/pulg?) y

£,= 4200 Kg/am® (60000 Ib/pulg?):
P . = 0.0214

MNax

cavo 0.0241 > 0.0214 se nceesita acero de canpresién



2. C3iculo del acero noowsario, As y A's:

la w mixima que se permite para vigas sisplemente aymadas
(accero de tensién) es:

w<0.75 pbfy/fé = 0.0214 x 4.2/0.28 = 0.32]1:6e la tabla
9.2, con w= 0.321:
M /£! b’ = 0.2602

La resistencia mixima de disefio a la flexién camo simplenante
armada vale: :

it

oM

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

y la resistencia necesaria tomada-con el refuerzo a canpresifn:

M'u = 124 - 113.62 = 10.38 ton-m

Suponiendo que el acero a campresi@n fluye, f; = fyz -
M '

Ag u
't = =
PP= &4 i, Gam
v = 1038 x 100,000 - 0.00173

0.9 x 4200 (76 — 6.3) 30 x 76

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

NOTA: para elementos doblemente armados, el porcentaje de Py can que
contribuye el refuerzo de campresién no se necesita reducir
por el factor de 0.75 -

Ver la tabla 10.3.2 de los comentarios del Reglamento
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Al = p'bd = 0.00173 x 30 x 6 = 3.94 e

A, =pbd = 0.0231 % 30 x 76 = 52.67 an®

Rovisitn de que se cumpla que el acero de campresién esté {luyenlo:

As - Aé . 0.85 blfc': at ( - 6000 :
- 6000 ~ £
bd fyd y
0.0231 - 0.00173 2> (
4.2 276 6000 - gj

0.0214 > 0.0133 '
.. sf fluye el acerﬁ de campresifn camwo se supuso, bien. .

3. Sa puade llevar a cabo wia ravisién de las correcciones a los cflculos,
segtn las evs. de resistencia que se dan en la seccién 10.3 (A)(3) de
los ccmentarios del Reglamento. Cuando el azmado a campresién fluye:

M= Ol (Ag-AL) £, [@- 5 ) +Ayf, @=-an]

u"

= [0.9 {(48.79 x 4.2) (76 - 22:70 ) 4 .94 x 4.2 (/6 - b.3)?.-" e

2
= 124.08 ton-m ....... bien
(A~ A’) 48.79 x 4.2
donde a = —= 'Yy — = 28.70 _
0.85 £! b 0.85 x 0.28 x 30

4. Dastribuci6n del acero para satisfacer el criterio de agrietamiento
(por flexiGn)} de la seccifin 10.6 para elementos colocados a la intem
perie.

Refuerzo a tensifin:
115
sean B var. 5 9 (A_ = 51.28 am® < 52.67 am?)

(2% menos cue lo necesario .,.. bien)



Acero a caigrnsifing

sean ¢ var. § 5 (As' = 3.9 cm2 = 3,94 cnzp bien)

= 3
2 fs {5.60) .ch

engit. * ae.st:.x:i'c:::. )

dc= (recubrimiento) + k& Ql

= 3.81 +1.43 +1.27 =6.50 om

{recubrimiento vara var. ¢ 9 = 3,81 + 1.27 = 5.08 am)

(exmuesta a la intemperie)
A= 18.36 x 30/8 = 68.85 cn?/varilla

- - <
.cm fB =0D.6 fy = 2.52 tm/a_n

z= 2.52 x 5.60 \3 IG.F x 58.85 = 108 < 145 ——=hien

il

5. Revisin del ancho de viga

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

=2 x 5.08 + 11.44 + B.58 = 30 om

—— bien

ec(16.4)

10.U

7.7.1

10.0

- 10‘6.4
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i &8 RS O S gl AR

6., lare el tioons verde o1 aroadio de e R 6 s e

teneria se neeesittn s rilos cone

sap. Indx < 16-x 1.59 = 25,4 an
48 x 1.27 = 60.9 om
Aimrnsién mour de la vica = 30 am

.usarEi4@25m

Resistencia a la compresién del patin: ..
Ce =0.85 £ (b-b, ) N
w 0.85 x U,2¥ (75-25) 6.5 = 77.45 tcn
. A_g nocesario con que contribuye el pattn:

C.  77.35 '
£ . = 18.42 an?

f.y 4.2

Contribucitn, a la resistencia, del patin:

Asfa

= 0,9 [ 18.42 x 4.2 (49 - U.5 x 6,5)]/100 = 31.85 t-m

Nnientoqxzeaebetmelahnadelaviga:

¢Muw = Mu -9 Mnf = 55,0 - 31.85 = 23.15 ton-m

7.10.5.2

3. Con la ayuda de la tabla 9.2 se calcula el drea de acero A, necesario

para absorver 23.1% t-m

M_, 23.15 x 100
para =
3 bg*

5= 0,153

0.9 x 0.28 x 25 x 49

de la tabla 9.2, w= 0.167

}\" =1.18wd = 1.18 x 0.267 x 4% = 9.7 am
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-

' ’ .
A o B f BA | 0.85x0.28 x 25 x 5.7
v £, ' 4.2

De igqual medo, A, 8e puede calcular directamente de

= 13.74 sz

VI B _0.067 x 0.28 X 25 X 49 _ 15 .4 o
£ 4.2
Y

A =
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EJIMPLO 4.5 DISHENO DE A SuX'!lw TIPY “r* SINPLIMINTE ARMADA

Calcular ¢l ammads a tunsifn de na seccifn “T" que debe resistir
wn mamento ya afectado por el factor de carga de M- 55 ton-m

-:é = 28U xg/c:m2

fy = 4200 Kg/c:n2 | ,7 /fﬁ\wy "
2N 2.

z= 145 (expuesta a la intemperie)

Rs
ozzer Bl R -

+ '25.0tm+‘

CALCULOS Y DISCUSION

1. Con la ayuda de la tabla 9.2 se determina la orofundidad del bloque
ecquivalente de esfuverzos, a, camo seccifén rectangular

% 55 x 100 9.3.2.1
m.ra 2 = ——2 = 0-121 030 .

de": od 0.9 x U.28 x 75 x 4y

de taola 4.2, w= pfy/fé = (0,132

"ar = 1.19 wd = = -

1.18 x 0.132 x 49 = 7.63 > 6.5 cm

Cano el valor de "a" necesario, camo si fuera seccién rectangu-
lar, es mayor que el espesor del patfn, entonces el disefio debe
hacerse cam seccifn “T.

2, Calzuio del armado i i
4 necesario A_. y de la resistencia M ¢ can que 19

cantribuye el patin de la viga.



4. rsi, el refuerzo total necesario para tcmar ol M, o2b toean
cs '

A_= 2

s A

Sf_+ Aﬁw = 18.42 + 13.74 = 32.16 cm

-

5. Revisifn del porcentaje m&xime permitido segln la scccifn
10.3.3. Ver la fig. 10.3.2 (c) y tabla 10.3.2 de los co
mentarios del Reglamento:

{2) para secciones "T" simplemente armadas:

b, - ,
Pngx = 0-75- [ g= (B + Pgl)

. £
- C ’

. pf = 0.85 ‘f; ( b - bw , hf/(bwd,
= 0.85 28 (75 - 25) 6.5/(25 x 49) = 0.0150
T 4.2 ’ '

e la tabla 9.1, ﬁb = 0.0285

Prax ='0-75 [ 2 (0.0285 + 0.015)] = 0.0108

2 2 5

Ag méx = 0.0109 x 75 x 49 = 40.06 cm

32.16 bien

i

6. Seleccibn del armado tal que satisfaga el criterio de con-
trol de agrietamiento para exposicifn a la intemperie
(2 = 145 )

sean 4 var § 9y 2 var ¥ 7, (A, = 33.40 em?)

, | _

777 /‘jd
gf/% 2.5 +2.8¢
bbbl

B "+dc: uwlovimim'\'o-l- ‘/2. db
-+

4_—““"k%:“_"“+

10,

12
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dc = 5.08B + 1.43 = 6.50 com
v

drea efectiva de tensi6én del concreto:

A= Ich + 2.5 + 2.86) b /No. equivalente de var { 9
= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm?

. - ; .

z=£,(5.6) N dA=0.6x4.2x 5.6 Qs.s x 89.7

118 < 145 bien

Revisifn del ancho del alma necesario :

*
= 2 (recubrimiento) + Zdbl + 2db1 + dbz

bw necesario

2 x5.08 + 4 x 2.86 + 2.22

it

23.B cm < 25 om bien

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor

que ﬁb 6 2.5 cm
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- e imimen e w oE v e T— e e W= R - - - -

k- d
TABLE 9-2. Mawnt Strongth Hu.’go‘ f:'rd? or ﬂnlfc‘bd' of Rectanguler

Sections with Tenzlon Reinforcint Gnly*

L0001 002 .003 .004 L0085 .006 .007 .0CB © .OOR

8

0 .0010 .0020 .0030 .0040 ,0050 .0060 .0070 .0OBD
0098 .0109 .0M9 0129 .0139 .0149 .0159 .0l68 .0178 .0168
.0197 0207 .0217 .D226 .0236 ,0246 .0256 .0266 .0275 .0285
.0295 0304 .0314 ,0324 .0333 ,0343 .0352 .0362 .0312 .0%]
,039) 0400 0410 .0420 .F429 0438 .0448 .0457 .0:_167 L0476
. -0495 0504 .0513 .0523 .0sT2 ,C541 0551 .CS60 0509
L0579 .05%8 .0597 .0607 .0616 ,Cr25 .Me34 0@23 .0653 .0G&e
571 L0680 .0689 .0699 .08 0117 .Gi25 .CI3% 0744 0153
.0762 .C111 .0780 .0789 .0198 .0207 .0816 .0825 .C334 .0na3
0852 (961 .0010 .0879 .0388 ' .0&9) .C906 .C915 .0923 0932
0941 .0350 .0959 .0967 .0976 .0885 .0994 .1002 .01V 1020
.1029 .1037 .1046 ,)055 ,1063 ,l0r2 1031 .jcgy .10%8 .1108
JNIS JNz4 J1133 L1141 1149 L1188 .66 L1175 1183 L1182
L1200 1209 L1217 J1226 1234 (1243 L1251 L1259 L1268 .
1284 .1293 .1301 .1309 .13l@ 1326 .1334 .1342 1351 .13%9
L1367 1375 (1384 L1392 1400 .1408 .1416 .)425 .1433 )44}
J1449- (1457 (1465 .1473 1481 1639 .1497 .1506 .)314 .l1522
<1529 .153) 1545 .1553 .156) :.1569 1577 .1585 .1593 .160%
L1609 L1617 1624 L1632 .1640 1648 .1656 .1664 .1671
L1687 L1695 .1703 .1210 L1718 .1126 1733 .141 .1143 1156
L1764 L1112 1779 .118) L1784 1802 .18)0 1817 1825 ,)832 ]
;1840 .184) .1855 .1882° .1870 '.)817 .1685 .12 1800 1907
L1914 1922 1929 .1937 1944 1951 1959 .1966 .1913 1981
1988 ,1995 .2002 .2010 .2017 .2024 203} .2039 .2046 .2053
.2060 .2067 .2075 .2082 .2089 ,2056 ,2103 .2110 .2117 .21
2131 2138 2145 2152 .2189 .2166 .2113 .2180 .2187 .2194
2201 .2208 .2215 .2222 .2229 .2236 .2243 .228% 2256 2263
2210 .2217 2284 .22%0 .2297 .2304 .231) .23)1 .23 .
.233) .2344 ,2351 .2357 ,2364 ,237) .2377 .2384
2404 ,2410° .2417 .2423 .2430 .243] ,2443 2450 .24%6 2463
.2469 ,2475 ,2482 .2488 .2435 .2501 .2503 .2514 .2520 .2527
.2533 ,2539 .2546 2552 .2558 2565 ,2571 .25711 2583 .2590
2596 ,2602 .2608 .2614 .262) 2621 .2633 .2(39 .2645 .265)
.2657 2664 .2610 .2676 .2682 .2688 .2694 .2700 .2706 .27)2
2118 L2724 2130 .2736 .2742 .2748 .2154 .2160 .2766 .21
21717 2183 .2189 .2)95 .2801 .280 .2812 .2818 .2824 2830
.2835 2841 .2847 .2853 .2858 .2864 .2870 .2875 .288)1 .288)
L2892 2398 .2904 .2909 .2915 .2920 .2926 .2931 .2937 .2943
.2948 .2954 2959 .29€5 .2970 .2975 .298) .2986 .2992 .
.3003 .3008 ,3013 .3019 .3024 ,3029 .3035 .3040 .3045 .3051

Ly
(=]

5
wn

.
—
o
—
0

3

CO000000000000000C000000000D0000000000000
tay [ ] wr (A N —t — -— et
B RURERER LN R R BN EEIarrnn oI BIRRRBR2°

2 2
! = - ! = B /1
*Hn/fcbd Asf'y(d a/s2) fcbd w(1-0.5%), where w = pfy ¢

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

Design: Using factcred rarent Hu enter taS1é with Hu/u,pfébaz; find w and

carpute steel percentage p from p e uf'c”,:;'

Investigation: Enter table with w from w = pf,/fé; find value of Hnlf'cbz

and solve for nominal moment strength, P.n.
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Ejemplo:
Disefar la ménsula mostrada en la figura con las minimas dimensigc

nes para goportar la trabe.

La ménsula se éncuenfra en una columna de 35 cm. Debido al efecto
de contraccién y flujo plastico restringidos se crea una fuerza-

de 9 ton. en el apoyo soldado.

4
TRABE ‘
f'e = 350 kg/cm2 (peso norm
fy = 4200 *
R DE APOYO
L£2" . Cargas
) MENSULA C.M.= 10.9 ton.
% COLUMNA c.v.= 17.0 ton,
T = 9.1 ton.
Cdlculo y Discusién Referencia del

Reglamento

l.~ Dimensifn del apoyc basado en la
resistencia al aplastamiento de-
concreto de acuerdo a la seccién
10.15,
El anché del apoyo = 35 cm.

o - . . —
I 2.5 max.
—] R 3/8"

R R S . | N 43 |
T l_ \ 125
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Cfllculos y discusidn.

Ve = 1.4 (10.9)+1.7(17.0)=44.2 tons.
Vu S ¥ Pnb = ¥(0.85 £'c A,)
44200=0.70 (0.85) (350) A, = 208,3 A,
A, = 44200/208.3 = 212,2 cm?

Longitud de zpoyo = 212.2/35 = 6 cm.,

Usar un _aroyo de 6 X 35 cm.

Rug = 1.7 (8.1)=15.5 ton.(comé carga viva)

2. Determinacin de "a" con 2.54 cm, de -

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

‘le apoyo.

a = 2/3 (6,0)+2,54=6.54 cm.

Pesar un a = 7 cm,

3. Determinac.6n del peralte de la ménsu

la basSndose en rl disefio al limite por-

resistencia 2l cortante Vn.

Para f'c = 350 Kg/cmz, Vn (max) = 56 buwd
Vu s ¥YVn = ¥ (56 bud)
Se requiere un peralte:

"d" = 44200/0.85 (S6) (35)

Refercencia del
Reglamunto

10.5
9.3.2.4

11.9.3.4

11.9.3.2.1

12



Cdlculo y discusidn.

d = 26.5 cm.
Suponiendo varillas#8m&s la tolerancia

h=26.5+ 2.54 = 29 cm.

Usar h = 30 cm.

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

a/éd = 0.26,

4. Determinacifn del refuerzo por cortan
te-friccidn Auf.

Auf = Vu = 44200 = 8.8 ‘cm.

¢y fy A 0.85(4200) {1.4)

5. Determinacién del refuerzo por momen-
to Af,

Mu=Vua + Nuc (h-4)

=44200(6.54)+15500(30-27.50)=327,820Kg.cm

=3,28 Ton. m.

Utilizando un mé&todo ordinario de flexién

para el cdlculo de Af o usando conservade

ramente jd = 0.9 d. = -

Af = 327820 3.7 cm?
0.85(4200) (0.9) (27.50)

Nota: Para todos los c8lculos se ha utili

zade Y= (.85

Referencia del
Reglamento

11.7.4.1
11.7.4.3

11.9.3.3

11.9.3.1

127



F&81cuvlos y discusibn. \ Referoncia del
Roglamcnto

6. Detarminacibn del refuerzo por tensidn

directa,
An : 1109-3-4

An = NuS. o 15500 . . 4 35 com?

yEy 0.85(4200)

7. Determinacifn del refuerzo por tensién
primaria.
As ' 11,9.3.5

(2/3) Auf = (2/3) 8.8 = 5.9 cm?

Af = 3,71 cm? ¢ (2/3) Auf
As=(2/3)Auf + An=5.%+4.34=10.24 cm?

Usar 2 § 8 11.9.5

Vefificacidn del refuerzo minimo As -
pmin = 0.04(f'c/fy)=0.04(350/4200)=0.003
Asmin=0.003(35) (27.5)=2.88 cm2 < 10,24

B. Determinacién del refuerzo por cor-=- '1.9.4

tante Ah . . —

= =

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

Usar 3 Estribos § 3 (Ah=4.26 cm?)

Distribuir los estribos en 2/3 d adyacen
- 128
tes. a As,
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Ejemplo de muros.

Un muro de carga soporta un sistema de piso a base de vigas “T" prg
fabricados éeparados 2,40 m.. E1 alma de la secciﬁn """ es de 20 cm.
Y estan apoyadas por completo en el muro. lLa altura del muro es de-
4.60 m. Y sé encuentra contraventeado lateralmente como se muestra-

v

en la figura, -

TRABE “T*
i -
Datos de Disefio . T
Reacciones:
- MURD
PcM = 12.7 ton. .
N -

Pcv = 6.4 ton.

l 2
f'c = 280 kg/cm
fy = 4200 kg/cm? T+
Cdlculo y discusién Refercencia del

. . Reglamenteo

El vwrocedimiento general de disefio es de supo
ner un espesor del muro h, despuég_comprobar-

lo con las condiciones de carga. -

1. Selecciones del espesor h
h > 1u/25 pero no menor de 10 cm. 14.5.3.1
> 4.6/25 = 0.18 m. 130

Se probard con h = 19 cm.



C&lculo y Discusibn

ha

[ )
1

[

1]

]
2o
n
J
i

o
n o
W

C&lculo de la carga factorizada

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

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

Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto,

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

Area cargada = A, = 17.8(18)=338.2 cm’

n

Y (0.85 f'cA,) 0.70(0.85) (280) (338.2)

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

correcto)

Célculo de 1la resistencia‘del muro
La longitud horizontal efectiva del muro- 14.2.4
por viga "T" esté controlada por el ancho
de apoyo del alma de la viga m&s 4 veces-
el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm,
La'distancia entre "T" es mayor que los -
93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso
[%—E) ?)
0.55(0.70) (280) (93.8}) (18) {1-¢

¥Pnw = 0.55 ¥f'c Ag [1- Ec. (14-1)

0.8x460)z]
32(19)

)

121.740 Kg = 121.7 ton.
Pu<¥Pnuw
28.7 <« 121.7 por lo tanto el espesor del muro 13

h=19 cm. es suficiente para sopor

.tar un posible efecto de excentri



Cflculo y Discusién

2.

C&lculo de la céréa factorizada
Pus= l,4D+1.7L
= 1,4(12.7)+1.7(6.4)=28.7 ton.

Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto.
Supondremos un valor de ancho del alma-
igual a 17.8 m.
Area cargada = A, =:17.8(19)=339.i cm2
¥ (0,85 f'cA,) = 0.?Q(0.85)(280)(338.2)

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

correcto)

Cdlculo de la resistencia del muro
La longitud horizontal efectiva del muro=

por viga "T" est& controlada por el ancho

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

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

La distancia entre "T" es mayor que los -

' 93.B cm. por lo tanto no rige ew este caso

= 1 - (klec 3,

¥Pnw = 0.55 ¥f'c Ag [? (335 °)
= 0.55(0.70) (280) (93.8) (19) [1- (T35 )
= 121.740 Kg = 121.7 ton.

Pu<¥Pnuw

*8.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro
h=19% cm. es suficiente para sopor

tar un posible efecto de excentri

Referoncia del

Reglamento

Ec.(9-1)

14.2.4

TEc. (14-1)
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Cédlculo y Discusibn

cidad de carga.

Scleccifbn de refuyerzo

Proporcionando refuerzo en una sola cara

Acero horizontal As=0.0020x19x100=3.8 cm2/m.

Acero vertical As=0.0012x19x100=2.3cm2/m-
S = 3h, pero no mayor a 45 cm.

3x19 = 57 > 45 (S=45 cm})

horizontal As ~ usar § 4 & 30 cm.

vertical As - usar ¥ 4 @ 45 cm.

Referoncia oo

Reglamento

14.3.3
14.3.2
7.6.5

133



Ejemplo de Zapapig:‘

Dr:terminar el espesor de la losa de la zapata gue se uestra en la

figura: .
f'c = 210 kg/cm?
Pu = 435 ton.
f gs = 27.9 ton/m? . 3
400
— o
l o ,
b, Pore eccién en
dos direcciones !
'I 76 + ¢ | ' '
r““"ﬁr//, '
i ©
[~ 1 1 o
< [ER " m
| I b, Paro cccion de
o trabe
—
d
. |2
Cdlculo y Diseno Refecrencia del
reglamento
Determinar el peralte para resistir el 11.11

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

de 84 cm. d = 70 cm.

1. Acci6n de trabe . 11.11.1.1
Vu £ ¥Vn Ec(l11-1)
Vu 5 ¥{0.53 /f'c bud Ec. (11-3)
Vir = 27.9 (4.0) {1.80-0.35) = 162 ton 134
be = 4.0 m.

Vu 5 0.85 (0.53) Y210 {400) (70) = 345 ton



Célculo y Disc‘.].';j()n nL'['C"rEflCia G

1cglamento

162 < 345 ton

Accifn en las dos direcciones 11.11.1.2
Vu s¥Vn BEc (11.1)
Vu $¥(0.27) (2+4/8c) YITC bod - Ec (11.36)

pero Vc no serd mayor gue l.1 ¢Yf‘c bod

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

Vu S 0.85 (0.27) (2+4/2.5) Y210 (500) (70)
405 s 419 ton.

Ve £ 1.1 /210 (500) (70) = 558000 Kg

Por lo tanto el peralte de 70 cm. es adecuado

para resistir el cortante.
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion

Code
Reference

1

Mecthod 2—(using depth 1o tensile resultant)
@ id-span:
d = 150-1.8 = 13.2ft; assumej, = 0.9

1151 .2
A = = 2.69n.
’ 0.9 x40x09 x 13.2

Use 6-#6 bars (3 cach face; A, = 2.64 1n.2)
@ support:

d =990

= 1983 = 6.20in.%

0.9 x40 x09x99

5

Usc H4-#6 bars (7 cach face; A, =06.106 in.2)

Reinforcement determined by this method shoutd be distributed in the tolal tensile
" arca, approximalely centered on the resultant tensile force.

Determine minimum horizontal and vertical reinforcement in side faces of girder. The
minimum “wall” type reinforcement will be used in addition to the primary tensile

reinforcement.
Horizontal reinforcement:
Ay = 0.0025bys,

= 0.0025 X 15 X 12 = 045 in.¥ft

1A

, by, or 18,

L] o

Usc #5 @ 16 in. {each face), Ay, = G40 m 2/
Vertical reinforcement:
A, = 0.0015bys

= Q0015 X 15 X 12 = 0.27 /N

, 3b,,, or 18 in,

[#5]
Fal
w o

Use #d @ 18 1n. {cach face), A, =027 in %Mt

10.7.4

14.3.3

11.8.10

14.3.2

11.0.9

141



Example 19.1 (cont’d)

Calculations and Discussion

Code
Reference

31 x 30% (1-0.32 - 0.5

= = [988 fl-kips

24

Critical section for shear = 0.15 X 27 = 4.05 It [rom face of support

Factored moment and shear diagrams are shown below.

4185

-1,988% -1,988%

Factored momants

c.  Dectermine Mexural reinforcement.

+  Method 1—(using full effcctive depth d)

3
d=150- The 14.75 ft; assume j, = 0.9

= Mll
¢lyjyd

5

@ mid-span;

1151

Ay = = 241in2
’ 0.9 4G x 0.9 x 14.75
Use 4-#i7 bars (A, = 2.40 mn.2)
@ support:
C
A, = 1983 = 446 in”
T 0.9 %40 %09 % 1475 )

Use 2-#110 and 2-819 bars (A, = 4.54 1n %)

-

V, = 418.5 - 4.05 (31.0) = 293"
Critical

Sec!ion\‘

q——t-

]

293%

418.5%
Factored shear forces

Locate primuuy remforcement A, (top and bottom) as close to tension {ace as cover

wnd other remforecmuent abfbow.



Code
Example 19.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference

. +119psi  -139 psi

T =138 kips
“-“""

' /—'— Controid

Cenlroi_d “—L

p e N.A,
.——.(:l\____—.
-146 psi {max. tensile stress) +1036 psi
At Mid-span At Support

The variation of the stresses with respect to the depth of the member, as shown in
the frgure, can be obtaincd with similar calculations.

To avoid cracking at service loads, tensile stresses should not exceed the modulus of
rupture.

f, = 7.5ff = 7.5J3000 = 411 psi > 146psi O.K. , Eq. (9-9)

Designers using the Alternate Design Mcthod of Appendix A may proceed dircctly
with the flexural design as outlined in Reference 19.2, calculating the required
reinforcement from the tensile resultants () and distributing the reinforcement
appropriatcly. The following procedure is in accordance with the Strength Design
Method.

b.  Determine required moment strengths,
wye = 1.4 (10) + 1.7 (10) = 31.0 kips/ft ' ' Egq. (9-1)
@ mid-span (Refl. 19.2):

Cow i e
- 24

M

u

31 % 302 (1 - 0.12
= OZi 0.1%) = 1151 ft-kips

@ support (Rel. 19.2):

w,L? (1 - 6)(2 - €) ‘
24

M

14!



Code

Example 19.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference

Refer to Reference 19.2 for de§ign constants:

C=3f,L=27+3=30ft

C 3 } H 15 ]
{—,:-—:——:-—-—'B;‘:-—-z——-—-

L 30 10 L 30 2

, 20,000

w = 10410 = 20 kips/ft = 7 = 1667 Ibsfin,
oo 18T s
b 15

= 20 X 30 = 600 kips

From Figs. 2, 3, 4, and 5 (Ref. 19.2), the service load stresses and the magnitude and
location of the resultant T of the tensile stresses at mid- span and support are deter—
mined as follows (plus indicates compression and minus tension):

Mid-span

Stress = coefficients from Fig. 2 X (w/b)
Top stress = +1.07 X 111.1 = +119 psi
Bottom stress = -1.31 X T11.1 = -146 psi

coefficient from Fig. 4 X wL

Tenstle force T

4§

0.12 X 600 = 72 kips

Location of T from bettom of girder = coefficient from Fig. 3 X L.

1]

006 X30 = 1.8t
Support

Sltess = coctlictents Tron Fig. 3 % (w/b)

Top stress =. -1.25 X 1.l = <139 psi

Bottom stress = +9.32 X I = +1036 psi

Tensite foree T = coefficient from Fig. 4 X wlL

0.23 X 600 = 38 kips

-

Location of T from bottom of guder = cocllicient from Fig, 5 X L

=033 %30 = 99f ‘ - 144



Example 19.1—Design of Deep Flexural Members

This design example has been adapted from the PCA publication Design of Deep Girders'?-2 and modified in
accordance with the ACI Code and the Strength Design Method. The publication may be used directly to
design deep members by the Alternate Desipn Method, or it may he used to locate the tensile resultants and
check crncking under the Strength Design Method.

An interior spin of a continuous deep gider is shown below.
Widih of beany and support by, = 15 in.

Uniform loads: Live load = 10 kips/[t, Dead foad = [0 kips/ft
¢ = 3000 psi

f, = 40,000 psi

=
M

I 3 | fo =27 ' ‘ 3 ’
Code
Calculations and Discussion * Reference
1. Determine if deep beam provisions apply
27
L2 2y
h 15
gﬂ
For flexure: 3 ° 2.5 10.7.1
i L
For shear: 4 <3 11.8.1
Design for flexure and shear must satis{y deep beam provisions of 10.7 and 11.8.
2. Design for Flexure ) 10.7

a. Determine moment stresses (at service Joads). ~

146



Shear reinforcement may be varied along the length of span as for ordinary beams; however, a minimum area of
both veriical and horizontal reinforcement, A, and Ay, inaccordance with 11.8.9 and 11 .8.10 must be provided
throughout the full span length, irrespective of shear force conditions. Note that the spacing s of the vertical
shear reinforcement Ay must not exceed d/5 nor 18 in. (somewhat closer maximum spacing than that permitted
for ordinary beams). Note also that the horizontal shear reinforcement Ay, does not contribute to the shear
strength V for continuous deep members.

As for stmply supported deep members, in continuous deep members, the shear strength V, must not be taken
greater than:

Vo = 8{b,d forfd"—<2 11.8.4

2 ell ’ “-’n
V, = =10+ = Jfibd for2s -~ <5
3 d d

REFERENCES

19.1  Tili-Up Load-Bearing Walls—A Design Aid, Portland Cement Association, Skokie, IL, EB074D, 1994,
28 pp. A *‘column model” (a pane! considered hinged along loaded edges and free along vertical
edges) is used to compute load capacities of reinforced concrete tilt-up wail panels with both one and
two layers of reinforcement that rest on continuous footings. An approximate but rational means of
evaluating the effects of isolated foolings and sustained loads on the capacity of these slender walls is
included, as well as load-moment interaction charts and tables and design applications.

19.2  Design of Deep Girders, Portland Cement Association, Skokie, IL, ISO79D, 10 pp. Presents analysis
of deep girders according to elastic theory of Franz Dischinger, including special studies and numerical
examples. Data and procedures apply to design of decp wall-like members such as in bins, hoppers,
and foundation walls.

19.3  Chow, Li., Conway, H., and Winter, G., “Stresses in Deep Beams,” Transactions, ASCE, Vol. 118,
1953, pp. 686-708.

194 Park, R. and Paulay, T., Reinforced Concrete Structures, John Wiley & Sons, New York, 1993.



Example 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion

Code
Reference

Lh

For

£y
d

= 3.35: '

2 [10 + f—;‘) Jiibd
L

n ;

<
H

Va

2 (10 + 3.35) /4000 X 20 X —5— = 484 kips
3 1000

¢V, = 0.85(484) = 41l kips > 352.5kips O.K.
Determine shear strength with minimum shear rci.nforcemcnt.
Substituting minimum A, and A, into Eq. (11-30):
¢V = $(0.029d - 0.001¢,) by,f, /12
= 0.85[(0.029 X 43) - (0.001 X 12 X 12)] (20 X 60)/12 = 94 kips
d(Ve+ V) = 92.5+94 = 186.5 kips <352.5kips  N.G.

Determine shear strength ¢V, using more complex Eq. (11-29) at critical section.

V,d

M _ ‘
vV, = [3.5 - 2.5 V_tl) (1.9@ +2500p,, M—) by, d

i 4]
At critical section:

M, _ 3525x3 _ .

V,d 3525 x 3.58

35-%5 My = 35-25%x084) = 14<25

Vv, d
A, 140

= 5. = 0.0163
bod 20 x 43

-
I

—— 25 .
A 1.4[1.9\/5(}00 + M} (20 % 431000 = 203 kips

o1

=
<
Il

0.85 (203) = 173 kips

173 kips < ¢{04/T7ba) = 0.85 (654000 ¥ 20 x 43)/1000 = 277 kips

=
<
O
I}

Eq. (11-27)

11.8.9

11.8.10

[
awa -t

11.8.7

-

Eq. (11-29)

0.K. - 11.87

148



Example 19.2—Design of Deep Fiexural Members

Determine the required shear reinforcement for the simply supported transfer girder supporting the single
column shown below. Column loads: dead load = 200 kips, live load = 250 kips.

| 1-4"
20° /y
!
f¢ =4000 psi |
f, = 60,000 psi 48" f _ in2
y ' A =140 in:
I -
. |
4 60" I 4%
1|_4u 12'_0" 1:_4»
Code
Calculations and Discussion Reference
1. Determine if deep beam provisions apply.
d=48-5 = 43 in.
2x12
-%”— = I - = 3.35 < 5, deep bean provisions apply 11.8.1
2. Determinc critical section for shear (neglect uniform dead load since it is small compared to ' 11.8.5
the concentrated loads).
05 =05 X 6 =3ft<d = 3581t
3. Determine shear strength without shear reinforcement. 11.8.6
oV, = ¢(24/f7byd) Eq. (11-28)

= 0.85 (2\/4000 x 20 % 43)/1000 = 92.5 kips

1.4 (200) + 1.7 (250)

5 = 3525 kips > 92.5 kips  N.G.,

Vy =

. t ’
Shear strength provided by conerete ¢V, 15 not adequate to carry the factored shear force
V.

4. Check maximum shear strength permitted. 11.8.4



i" '|J_——AV = 0.0015b,s
’ Ay = 0.0025b,5,

w
r-tz-“-’q vﬂ* vvmﬁv W\ :
I

. L ! | T
' s NN\ See 12.10.6 for
| /'-\5-—J = anchorage details
.___J‘lr|.:. | en I __/l/—‘L..... . .
Critical section for - Critical section for shear
shear (uniform load)® |, :‘ (concentrated load)
0.15¢, 0.5a

* Usao samae shear rolnforcemant throughout span.

Figure 19-6 Design Details for Simply Supported Deep Beams (f,, /d < 5)

11.8.3 Continuous Deep Flexural Members

For shear design of continuous deep members, the design procedure is the same as for ordinary beams. The
_maximum factored shear force V,, is calculated at the critical section defined in 11.8.5. The factored shear force
YV, must not excecd the shear strenglh provided by the section $(V, + V), where V. may be compulted from

either the more complex Eq. (11-5), of the simpler Eq. (11-3), V¢ = ZEbwd. Section 11.8.3 also specifics that

the design of continuous deep flexural members must also satisfy 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Section 11.8.4 sets
anupper Hmitto V.. Sections 11.8.9 and 11.8.10 specify minimuim vertical and horizontal shear reinforcement,
respecetively.

The (st step in the design s to cheek 110V s Tess Ui ¢V, with Ve equal to 2\/-I-'Lf—bwd. 11" the shear strength
provided by the conerete is not adequite (o canty the lactored shear foree Vy, caleulale 9V for mintimum shear
reinforcement and add to V. Using the minimum shear reinforcement of 11.8.9 (Ay = 0.0015bys), the shear
strength Eq. (11-15) reduces to

Vs = 0.00156,b,d

60 byd for Grade 40 bars

i}

90 bd for Grade 00 bars

Note that the minimum shear reinforcement of 11.8.9 is greater than that required by Eq. (11-13). The shear
strength with minimum shear reinforcement becomes

Vy £ {24/l byd + 0.0015f,b,d)
If the shear strength with mininun shear reinforcement s still not adequate, the more complex Fy. (11-5) can be
used to calculate a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement A, may be ddded to increase
the shear strength of the section. Using Eq. (11-15), the icquired shear reinforeement is:

i\_"'- \}ll - (bvc ‘

s ¢)de
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increase the shear strength of the section. Shear reinforcement required at the critical section must be provided
throughout the span in all cases (11.8.11).

Ve =[3.s -(2.5) (Muqud)] x'[i.g E +2500p,, -\r:-:l’g] b,d
o U

Plbtied for 3,000 psi concrate, simple span and unitorm load.
!

400 ;
G.ch 7
N o
300 | 25 max./\\ o \ \c? %, &

In Tirst tarm

T
|
1
| .
b..d I bi‘o.oo, w
w9 200 ! 05 \
psi ! \
|

=

100 [~777T T i B
! ¢/d=5—
]
0.1 0.5 0.9
M, '
v,d

Figure 19-5 Shear Strength of Simply Supported Deep Flexural Members

For design convenience, the required area of shear reinforcement Ay and Ay, in terms of the factored shear force
V\, ¢an be computed using Eq. (11-30) as foltows:

&y £y

l +—
¢Vs = vu'q)vc = ﬁ'_ d Auh d
¢f,d ¢f,d s | 12 s | 12

The shear strength Vi, = V. + V; must not be taken greater than:

V, = 8flb,d for ﬁd"— <2 11.8.4
2 ¢ ¢ .
Va = 3 (10 + —d"—) Jiib,d for2s 2<s 11.8.4

At the upper limit of £,/d =5, V, = 10/f{b,,d (the same as for ordinary bcams).

A strict reading of 11.8.8 would appear to suggest that no shear reinforcement is needed in a simply supported

deep beam unless V,, exceeds ¢V, which may beas high as Qn(ﬁﬁbwd), However, a decp beam without shear
reinforcement is not recommended. It would be more appropriate to conform with 11.8.9 and 11.8.10 for the
design of simply supported deep beams, -

Design details for simply supported deep members is illustrated in Fig. 19-6.
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Code
Fxample 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion Reference

d(Ve+ V) = 173+94 = 267 kips <352.5kips  N.G.

Greater than the mintmum shear reinforcement must be provided.

7. Determine required shear reinforcement using Eq. (11-30). 11.6.8
¢ ¢
]+ -2 - -0
Vu B ‘t’vc — "\_V dd T Avh d
¢fyd S 12 S92 12 Eq. (11-30)
V, - dV 25173
w s $Ve 3523 = 0.0819in%/in.
¢fyd 0.85 x 60 x 43
Use minimum horizontal reinforcement; . 11.8.10

Ay = 0.0025b,5; = 0.0025 X 20 X 2 = 0.60 in.%ft

1 4
<9 =B L 430 <18in
33

Use #5 @ 12 in. {each face), Ay, = 0.62 in.2ft

Ak 2% 031

= = 0.0517 in.%/in. =
52 ]2
A (l_?]_%li) +0.0517 (2_13_32} = 0.0819 in.%/in. ' Eq. (11-30)
3

v

Solving for = 0.1349 in.%in.

A, = 01349 » 12 = 1619 .Mt

SSE = '4—:} = 8.6in. < 18in.
5 5

Usc #5 @ 4 1/2 in. (cach face), A, = 1.65 in. 2/t
Alternatively, deciease the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (each face),

2 x 031 ) :
Avh = 9) = 0.0689 111.2/11!. . 152

52

-

Ay 1 '3.35)
5 ( 12

-13.35 .
+ 0.0689 []_I"i } = 00819 in~/in.

S|



Code

Example 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion Reference

0(Ve+ Vy) = 173+ 94 = 267 kips <3525 kips N.G.

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided.

7. Determine required shear reinforcement using Eq. (11-30). 11.8.8

&y . b
Vu - ¢VC — A, d + Al d
q)fyd s 12 59 12 Eq. (11-30}

V. - 5.
w2V _ _3925-173 (08190 2/in,
bfyd 0.85 x 60 x 43

Use mintimum horizontal reinforcement: 11.8.10

A = 0.0025bys; = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft

43

d
S2S§ = —; = 143 in. < 18in.

Use #5 @ 12 in. (ecach face), Ay, = 0.62 in.2/{1

A _ 2X031 66517 in2/in.

S92 ]

Ay (Lﬁiﬂ) + 0.0517 (1_1_1;’_33) = 0.0819 in.%/in. ’ " Eq. (11-30)

S5
. Ay oy
Soiving for = - 0.134% in¥in.

A, = 01349 x 12 = 1.619 m¥ft

43

5< = —5—=8.6in.<!8in.

ol

Usc #5 @ 4 1/2 in. (cach face), A, = 105 .2/

Alternatively, decrease the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. {cach face),

Ag, 2% 03I

52

= 0.0689 in.%/in,

Pl

A, {1+ 335 %
v (~*——] + 0.0689 (1_‘.__3.12) = 0.0819 in./in.
s A\ 12 12




Code

Example 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
, Ay -
Solving for — = 0.1048 in.2/n.
N
A, = 01048 X 12 = 1.257 in.2/
Use #15 62 6 in, (each fuee), A, = 12400411 OK.
§. Check shear strength provided using #5 @ 9 in. (cach face) for horizontal and #5 @ 6 in.
(cach Face) for vertical shear reinforcement,
1 + b b - _{p_
V. = Ay d |, Avh d |15 g
* S 12 59 12 y Eq. (11-30)
1+33 11 -335Y .
= }0.1033 (— b 5) + 0.0689 [-——) (60 x 43) = 210.1 kips
12 12
¢V, = 0.85(210.1) = 178.0 kips
d{Ve+ V) = 1734 1786 = 3516 hips =352.5kips Q.K.
Y. Both horizontal and vertical shear reinforcement required al the critical section must be 11.8.11
provided throughout the span. Sce reinforeement details below.
Use ##5 @ 9 in. (cach face) Tov horizontal and #5 @ 6 in. (each lace) Tor veitical shear
reinforcement.
Note: The main [lexural reinforcement must be anchored to develop the specified yield 12.10.6
12.11.4

strength fy intension at the face of the support.

—— #5@9" H 9

9-i11—|| | " L., +
r L I I 1 I 1
[ v T L T T
15@6"
g i
AT - 120 .Ll':.‘}f'_

- Reinforcement Detasls
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Bottom Loading
Figure 19-4 Loading of Deep Flexural Members

Different shear design procedures are prescribed for simply supported and continuous deep flexural members.
Design of simply supportcd members for shear must be based on the special provisions of 11.8. Design of
continuous members for shear must be based on the regular beam design procedures of 11.1 through 11.5 as well
as [1.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Also, when loads are applied through the sides or bottom of the member, simply
supported or continuous, the shear design provisions of 11.1 through 11.5 must be used.

11.8.2 Simply Supported Deep Flexural Members

For shear design of simply supported deep members, the maximum factored shear force V,, is calculated at a
distance from the foce of the support deflined as 0.15 times the clear span for uniformly loaded beams or .50
times the shear span a (distance between concentrated Joad and face of support) for beams with concentrated
loads, but in no case greater than d from the face of the support (11.8.5).

The factored shear force V must notexceed the shear strength ¢V, = ¢§(V, + V), where V¢ is the shear strength
provided by the concrete and Vy is the shear strength provided by the shear reinforcement, both horizontal and
vertical. V¢ may be computed from either the more complex Eq. (1i-29), which takes into account the effects of
the tensile reinforcement and M,/V,,d at the critical section, or may be determined from the simpler Eq. (11-28),

V. = 2ffZby,d. Equation (11-29) is illustrated in Fig. 19-5.

The first step in the design is to check if Vy is less than ¢V, with V¢ equal to 24/fZb,,d. If the shear strength
provided by the concrete 1s not adequate to carry the factored shear force V, calculate ¢V, for iminimum shear

reinforcement and add to ¢V,,. Using the minimum shear reinforcement requirements of 11.8.9 (A, =0.0015by,s)
and 11.8.10 (A, = 0.0025b,52), shear strength Eq. (11-30) reduces to

Vs = (0.029d - 0.001 £) by f,/12

Substituting V¢ from Eq. (11-28) and Vy from above, the shear strength with minimum shear reinforcement
becomes .

fo/12

Vy € 4(24/Tb,d + (0.029¢ - 0.001¢,) b f,

u

If shear strength with minimum shear reinforcement is still not adequate, the more complex Eq. (11-29) can be
used to calculate a higher conciete shear strength, or additional shear reinforcement A, and Ay, may be added to
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depth and compressive stresses may be as high as 14 times those indicated by linear strain and stress distribu-

tion.12 In these cases, reinforcing details require special consideration. If service load compressive stresses
proach about 0.45f;, it may be necessary to treat the compression arca as an axially loaded member, using
cerally tied reinforcement to carry the compressive forces as the moment strength is approached.

TR

[ A
Ih=4 S /0'5“] A=la
osAal_ B Y r-oi5w y
-la f, = 2.0 wib V.I'ﬂ

!

f, = 3.0 wik (Navier)

. e T
Wh=2 ' 0.67h h=i/2
04A é i = 0.38 ]w[ l

fﬁ f,=abwib F"ﬁ
a3 ! -]
[, »0.42 wip
f. =~ 0.76 wib . }
[Navier)
c
l h o~
Hhet -0.3 wiby]-
0.62A
X
0.28h |+ T=020uwl
= y
77 A
[1 [ =16 wib L’lq .
| - ] > W
1
| | 1
] 1 I |
l t | |
ITh < c = h>i
=-0.4 w/b
>062!
<0.r81i
r<00wt
0.281 F= > 0.16 wi!
h—— }
o’ &
P‘j f 16w VF

Figure 19-3 Distnbution of Flexural Stresses in Homogencous Simply Supported Beams {FRef. 19.4)

11.8 SHEAR STRENGTH OF DEEP FLEXURAL MEMBERS

The special shear strength provisions for deep fleaural members apply only to members having a cicas-span-to-
effective-depth ratio (€, /7d) less than 5. The deep members must be loaded al the top face as shown i Fig. H9-

since the principal tensile forces in deep members are primarily horizontal (vertical cracking), hornzontal
. .car reinforcement is effective in resisting the tensile forces. Truss bars are, therefore, not recommended as
“shear reinforcement in deep members.
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Lateral buckiing in a vertical direction (Fig. 19-2), particularly near concentrated loads and at supports, can be
checked by the moment magnificr method for columns, or by numerical or energy mecthods. A simplified
procedure for wall-like beams (tilt-up panels) is provided in Reference 19.1. If the height-to-thickness ratio of
a member is imited to 25, buckiing should not be a probiem.

Figure 19-2 Lateral Buckling of Deep Flexural Members

The design of continucus deep flexural members for shear strength must be based on the regular beam design
proecedures of 1.1 through 11.5 with 11.8.5 substituted for 11.1.3, and must also satisly the provisiens of 11.8.4,
[1.8.9and 11.8.10. The special shear strength provisions of 1 1.8 are intended to apply only to simply supported

_deep beams. Recent tests of continuous deep beams have indicated that the special shear provisions of 11.8 are
inadequate for continuous members. Section FE.8.3 dirccts the cnginccr to base shear strengliv of continuous
members on the design provisions of 11} through 11.5. Scction 11.8 is basically limiled to wnpiy supported
deep beams.

10.7 DEEP FLEXURAL MEMBERS

The code requires that “nonlincan distribution of strain™ be laken mta account in flexural design of deep mem-
bers, The clisstic analyses by Disclunger and others (Refs, 19.2-19.4) have shown that the shape of the clastic
stress curve can be quite ditferent {rom the Hnear distribution vsually assumed. At midspan, the neuttal axis
moves away from the loaded face of the member as the span-to-depth ralio decreases (see Fig. 19-3). Over the
supports, the resultant clastic tensile forces can be within a third of the member depth fron the top fiber.

Nonlincar distribution of strains and stresses assumes an uncracked, homogeneous cross-section and, therefore,
docs not apply to design at the ultimate moment strength (nominal moment strength M, for design), since
ciacking usually occurs before the moment sirength can be developed. This would fimply that the wensile rein-
forcement 1equired to develop the moment strength M, could be placed near the extreme tensile fiber as is
customary for ordinary flexural members. Reference 19.3, however, recommends that tensile reinforcement be
distiibuted throughout the tensile e and cenlered at or near the resultant of the tensile forces, so that, when
cracking occurs, thete will not be o sudden shilt in the location of the resultant tensile force. Both methods of
sizing and placing reinforcement are illustrated in Example 19.1 and itis left to the judgment of the designer to
choaose the more appropriate method.

¢velopment of horizontal tensile 1einforecinent in single-span simply-supported dcci) members requires spe-
cial consideration. Smce moments increase rapidly from zero at the face of the support, the reimforcement may
not have sufficientanchorage length to develop the required momentstrength near the support. Tensiie bars may
be anchored by development length (if available), standard hooks, or by special anchorage devices.

-

The most radical depaiture from a lincar steain and stress distribution (s in compression ircas at or near stpports
of continuous members  Compressive forces may be conlined to the bottom S or 10 percent of the member
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Deep Flexural Members

UPDATE FOR THE '95 CODE

Two new scctions, 12.11.4 and 12.12.4, have been added which affect the reinforcement detailing of deep flex-
ural membcers. The new sections require that at interior supports of deep flexural members, positive moment
tension reinforcement and negative moment tension reinforcement shall be continuous with that of adjacent
spans to develop proper anchorage.

GENERAL CONSIDERATIONS

The code gives two definitions for “deep” members. For flexure, members with overall depth-to-clear-span
ratios greater than 2/5 for continuous spans or 4/5 for simple spans are defined as “decp™ (10.7.1). For shear, a
“deep” member is one with an effective depth-to-span ratio of 1/5 or greater (11.8.1).

N cific provisions for designing deep members for flexure are found in the code, but such members must be
designed “taking into account nonlinear distribution of strain and lateral buckling™ (10.7.1). Appropriate refer-
ences for the design of deep beams for fiexure are given in the Commentary and at the end of Part 19.

Information on lateral buckling is more difficult to lind. Tortunately, most walls and beams reccive lateral
support from supported floor or roof members, so laleral buckling of the compression (lange is rarely a problem
(see Fig. 19-1(a)). Some form of lateral upport is required at intervals not exceeding 50 times the lcast width of
the compression flange (10.4.1), even if the member is free-standing (sec Fig. 19-1(b)). For free-standing walls,

a lateral stability check should be made and an adequate margin of safety against lateral buckling provided. As
shown in Fig. 19-1(c), lateral bracing can also be achieved by providing flanges.

“’\ .
g 6

Lh

(a) lateral bracing (L) minimum lateral {c) lateral bracing
by root or floor .. bracing by flanges

Figurs 19-1 Lalerai Support for Deep Flaxural Members
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Code

onNee

Example 23.4 (cont’d) Calculations and Discussion inf

el
-3

Use 2-i4 @ |4 in,
. -

4. Determing veitical shear reinforcement.”

1
i 0.0025 + (15 [2.5 - (:“’)(p,, - 0.0025) Cep (11-34)

w

0.0025 -+ (05 (2.5 - 1.5){0.0036 - 0.0025)

= 0.003¢
r 8 x vy
fo o EXT2
3 :
Maximum spacing = 3h = 3 x 8 = 24.0in 11.10.9.5

18.0 1. (governs)

Use 2-#4 @ 14 in,
3. Design for flexure,
M, = Vil = 200 x 12 = 2400 {i-kips

Using Table §0-1:

1 2400 x 12
——f\i”——.,— R Cemeee— ———— = {12261
Pl 09 x 3 x 8 x 7608
whetedl = 08, =08 ¥ 00 =768 in, ft.104

cr faeper value of deoubd be nsed i deteamined by asteain compatibility analysis)
From Tubie 104 ead o« 0269

3l 2 PAGE T -4 S .
AL = phd = i_)_l-li_l_ _ (}. ()9_* > 76 _ HQ(‘“LQ

: [, 60

Use T8 bors cach ade (AL = 8,00 1m.2)

—— 14 @ 14" |
. F

E-o--@ I -c---—--o--o-re—g 11508 (iyp)
_f.’(“ PO a __,..__,_fr\,l L. 3 n 8000
ERTINY RV T
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Code

23-19

Example 23.4 (cont'd) Calculations and Discussion Reference
96 (1.25 43000 + 0) /3 % 76.8
= (0.6 43000 + ( ) ( d 104 kips (governs)
96 - 48 1000
where My o (12 -4y Vi BV T Rps =2 D0V i Rips
Vi = 200 kips > ¢ Ve /2 = 085 (10412 = 44.2 Kips 11.10.8
Shear remforcement must be provided in accordance with 11,10.9.
3. Determine reguired horizontal shear reinforcement. 11.10.0.1
Vy $ 0V, Eq. (11-1) :
S o(Ve+ V) Eq. (11-2)
A f.d
< oves Py Eq. (11-33)
52
Ay = (V“ - ¢V{:)
2 ¢ryd
-~ .
_ 1200 - (085 x 10D o
085 x 60 x 76.8
2 x 0.1 -
For  2-#3: 89 = ——— = 771
0.0285
2 % 0.20 .
2-#4; 89 = — = [4.01n.
0.0285
"
245 5 = 22930~ g1gin
0.0285
Try 2-14 @ 14 in.
’) .
p = Dooo 220200 6036 5 00025 OK. 11.10.9.2
/\5 B x4
12 -
f‘i: §x12 = 19.2n,
R 5 5
wximum spacing = 43h = I x 8 = 24 0. 11.10.9.3
IIH.() w, (povemns) X4

1460



Example 23.4—Shear Design of Wall

Deternmune the shear and flexural reinforcement for the wall show.

1 (w i 8.
B e
v, = 200 1
—p
h = 8in.
fo = 3000 psi Critical _ .
’.)' = 60,000 psi section ] h, =12
— e e ]
A
- AT - o
’-.
Code
Calculations and Discussion Reference
b, Cheek maximum shear strength peonitted.
V, £ $10,fihd 11.10.3
S0.85 x 1043000 % & (0.8 X 96/ 1000 = 286 kips > 200 kips  O.K. 11.10.4
2. Caleulate shear strength pravided by concrete Vi,
Critical section Tor shear: 11.10.7
. 8 _
= = = I {roveis)
2 2 .
2
e _ 12 6
2 2
N,d
Ve = 3300hd + 5 Eq. (11-31)

4

W

I

3.34/3000 (8)(70.8) + 0 = 111 kips

[ 3]
RN
™ [l.,‘.ﬁ\/l‘; | I“J
1
. W
V. = {).(1\:/|‘ Uy it hel
v i)

2318

g (11-37
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Code
Example 23.3 (cont'd) Calculations and Discussion Reference

Bearing capacity = GOBSIIA)) = 0.70(0.85 x 4 x 5?_.5) = 125 Kips > 63 hips O.KL

e

4, Culculate destgn strength of wall.

T 4 4 (7.5) = 37 i (govens)

LilTective horizontal length of wall per tee reaction = ) 14.2.4
4% 12 = 9061in,
P, = O.5541IA | (M” )2 Eq. (14-1)
hw Nd AR 170 q.
ok
2
0. 5 x|
= 055 x 070 X 4(37 x 7511 ( 8 x 13 x 2)
32 x 75
= 273 kips > 03 kips - QK.
The 7.5-m. wall is adequate, with suflicient macgin for possible effect o load cecentricity.
5. Determine single layer ol reinforeement,
Based on 1-1t width of wall and Grade 60 reinforcement (#5 and smaller):
Vertical Ay = 0.0012 x 12 % 7.5 =0.108 in. 2/t 14.3.2
Horizontal A, = 0.0020 x 12 x 7.5 = 0.180 in.2/ft 14.3.3
3h = 3 x 75 =1225in. ‘
: 14.3.5

Spacing =
pacing {lSin. (govems)

Vertical Ag use #4 @ 18 in. on center (Ag=0.13 in2/1t)
Horizontal A,: use #4 @ 12 in. on center (A, = 0.20 in.2/1)

Design aids such as Fig. 23-6 may be used to select reinforcement directly. '
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Example 23.3—Design of Bearing Wall by Empirical Design Method (14.5)

A concrete beming wall supports a floor system of precast single tees spaced it 8 {t on centers The stem of e
tce scciion is 8 in. wide, "The tees have Tull bearing on the wall, "The height of wall s 15 11 sund the wal,

considered lateralty restvained at top. Design of the wall is required.
‘- "

Desion Data:

Floor beam reactons: dead load = 28 kips
live load = 14 kips
fo =000 psi

fy = 60,000 psi {
Neglect self-weight of wall n ¢
%
Parlial
, Restraint ™
Code
Calculations and Discussion Reference
The general design procedure is ta select a frial wall thickness i, then check the trial wall for the
apphied loading conditions,
1. Seclect trial wall thickness h.
f"ll 1 ;
h > — but not less than 4, 14.53.1
25
15 % 12 .
—_—— - 7.0,
25
Tryh = 7.51n.
2. Coiculate factored louding.
Py = [0+ 17 . (9-1)
= 1.4 @8+ .70
= 302 + 23X = 63 kips
3. Checek bearing shicapth on conerete, 10.17
Asswme wedth ef s tene for beating equal 1o 7 o allow tor beveled bottom cdpes., s
Loaded area Ay - 7 <75 = 52.500° 163



Example 23.2 (cont’d)

Table 23-2 L&ad Capacity Cocflicients of Tilt-up Concrete Walls

Table A6. Load Capacity Coefficients of Tilt-up Concrete Walls *
(=G (165 tnm) and g hf = 30 or 45 pst (1.4 or 2 2 kN/AN7Y)

N VLU ' 'T': = G'Y2" (165 mim) |
wo= 150 pet (2400 ke fin?) ] Il e :"‘E‘ﬂ' . o
<A g (0 ' L B P IE . BN TR RS RIS N -
i ) &:Lilu(.;((mf;wf\;ﬂil,) . - | " H ‘l}’ _w]l : 1 = (Coeil) iy,
e _l_” !_”'_ . e e
End i, lb = 30 psI{1.4 kN/my) | A0t @ o I = 45 psi (2.2 kKN/Y) ke @
A 100 ceoentncity, Sinndormnoess ranoe, & = coetf 1 Sienderness ratio. ke th = coelf t
BE L <y .- - [ 0001 | e e e e L QLOU
' . {min) 20 30 10 50 20 30 40 50
1.00 (25) 0.468 | 0.316 | 0.035 — 49 0.438 0.110 — — a9
0.15 3.25 (85) |0.079 1 0011 | — — 7" 39 | ove7 | — — — 29
6.75 (170) t0.016 { 0.005 — —_ 39 0.014 — —_ — 29
1.00 (25) 0.468 | 0.3t16 | 0.151 | 0.030 . 0.438 | 0.301 | 0.065 — 49
0.25 3.25 (85) 0.101 | 0.026 | 0.006 -—_ 49 | 0.092 0.016 -— - 39
6.75 {170} 10.024 t 0.014 | 0.004 — 49 0.023 | 0.009 — — 39
1.00 (25) 0.483 | 0.316 | 0.151 | 0.040 b 0.453 | 0.307 | 0.070 | 0.010 '
050 3.25 {85) 0.121 1 0.046 | 0.016 | 0.004 e 0.114 0.036 § 0.010 | 0.003 T
Gvs (g ooaz | oo | oot ooon | 7T To0a0 [ 0.0za | 0009 | 0002
P00 (25) 10498 | 0316 | 0.151 | 0.050 - 0.468 | 0.301 ] 0.070 | 0.020 .-
075 3.25 (85) [0.141 | 0.066 | 0,026 | 0.009 | | 0.137 | 0.056 | 0.021 | 0.006 | -
6.75 (170) |0.061 | 0.042 | 0023 0.007 | *+ "} cose | 0.039 | 0.020{ 0005 | -

‘Observe the duection of ultirmate transverse loats {¢ ) and note the banding moments dgue to transverse loads are addihve to those
caused by ine il loads {Sec. 2.4) A dash indicates that tha wall pane! cannot sustain any load. )

“Walls wilh slenderness ralios, & /4, greater than 50 aro nol ieccommended.

tThis colurnn gives the value 10 the slenderness ralios above which the wels have neghgtble load-carrying capacity
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Example 23.2 (cont’d)

Table 23-1 Load Capacity Coefficionis of Tilt-up Concrete Walls

-
5 -

Table AG. Load Capacity Coefficients of Tilt-up Concrete Walls *
{h= G/ (165 mm) and y kb= 0 or 15 pst (U or O 7 kN/mMY)

l_-- - I | | l ! l E 'I’:i‘l' " h-—-G'/z"(lGS mrn)
1 | S et - - . oquat
W :_150 pcl (2400 k?/m) 3 I - -
J. <4000 ps! (28 MPa) S DU LU i, - 1 :‘—]_;‘_ Pl o= (COG“ “’II'/,
/. =60 ksi {400 MPa) P : o -
P lTrrrrl - . sachon
End o, = O pst (0 kN/m'): Le i @ o b= 15 pst (0.7 KN/m') i ih @
4 % 100 | gecentrncily. Slenderness ratio, At I = coell.t Stenderness ratio, 40 = coell.t
NS oo —1{ £ 0.001 < 0.001
' in. (mm) 20 I 30 40 50 20 30 40 50
1.00 (25) ]0.498 | 0.147 | 0.227 | 0.155 . 0.468 | 0.331 | 0.191 | 0.085 .
0.15 325 (B5)  |0.094 | 0.042 | 0.018 | 0.013 - 0.087 | 0.021 | 0.005| — 49
6.75 (170) |0.0t8 | 0.014 | 0.005 | 0.003 - 0.017 { 0009 | 0003| — 49
1.00 (25 |0498 | 0.347 | 0.227 | 0.155 - 0.468 {0.331 | 0.191 | 0.090 -
025 325 (85) |0 110 | 0.050 | 0.026 | 0.018 - 0.105 | 0.037 | 0.011 | 0.003
G.75 (170) [0029 | 0o2n | 0.010 | 0606 7 0025 {0015 | 0006 ]| 0oo2 x
100 (%) |oas | 047 | oees | 00155 - 0.403 | 0.331 | 0191 | 0100
a0 ars @ |owa|ooss oo ool T T 004 [ 0.055 | 0023 | vor -
Gon (m Jown oo oo oo - Ooan | a0 | volG | oonn
o0 (s 10498 | 0047 [ u227 | o155 - 0.498 | 0.331 | 0.191 | 0.110 -
0V 326 (1) lotas oo foow oo | - | 042 [ 0073 | 0035 | oo
G35 (1/0) [0069 | 0.016 | 0.030 jo0in | -+ | 0065 | 0.044 | 0.026 | 001G

"Observe the direclion ¢f utmale transverse loads (¢,) and note the bending moments due 1o transverse loads are additive 10 lhose

cavsed by the axial loads (Sec. 2.4} A dash indicides that the wall panel cannol sustain any load,
““Walls wilh slenderness ratims, A4, greater than 5¢ are not recomniended
FThe coiumn gives the value 1o the slendemess rabos abiove wluch the walls have neghaible load-carrying capie iy

7
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Example 23.2—Design of Tilt-up Wall of Example 23.1 Using Design Aid EB074D

1.

Summary of factored loads

Loud case 15 Py = 1.4 (1.6) + 1.740.64)
= 2.2 LF = 33 kipy

Loadcase 20 Py= 07522+ 1.1) = 2.5Kkips
(e = 0TS (17 % 200 = 25.5 psf

Loadcase 3 P, =09 % 1.6
gy = 1.3 x 20

Il

1.4 hips
206.0 pst

I

From Ex. 23.1, ¢ = (.87
Select trial section

Use same trial sections as in Example 23.1.
h = 6.5

p = (.0U2S

: }
ke, _ LOX16x12 oo o
h 6.5

Check strength using EBO74D design aid

Load case 1 Requirad P/ =38 Kips, ¢, /¢ =0
Use Table AS (see Table 23-1) from EBO74D
For p =0.0025, k£,/h=30,c=0675tn, andl
Gy /¢ =0, cocfficient = 0.022
Pp=0022 x 12 %65 x 4=69kps> P, /¢ OK.

Load casc 2: Required P, /¢ =2.9kips, q, /¢ =293 psf, say 30 psf
Use Table A6 (see Table 23-2) from EBQ74D
For p =0.0025, k¢, /h=30,¢=6.751n., and
q, /¢ =30 psf, coefficient = 0.014
Py=00t4 x 12 x 65 x 4=44kips> P,/¢ OK.

By inspection, the strength requirements for load case 3 are satislied.

Therefore, the 6.5-in. wail reinforced with #4 @ 12 in. 15 adequate for all of the foad com-

binattons investigated.
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Code

Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion Reference
0.21
¢ = 09- ——2070
CAS
: -
0.2 x4.5
= 0.9 - = (.87
0.1 x4 x12x06.5
Altliongh sheht variations from this value will occur for different load cases, (his sinple
vihue is considered adequate,
Determine maaeified moment Me Tor cach load case.
ié%ii }:us | My g | P=0.860+ e 99 x10° P - 265 5, = Cm 40| Me= SnsMy
(KIpS) | in.-keps) 058710 | 5= B R (in.-kips)
(lb—in.2) (kips) 0.75F,
1 45 224 | 078 1.16 85 x 10° 228 1.36 305
2 3.4 266 | 076 1.16 85 x 106 22.8 1.25 333
3 | 22 19.7 | 1.00 1.37 72 % 100 19.3 .18 23.2
Chieek design strength vs. requited strenpth
For cach load case, the required nominal strength will be compared to the design strength
using the load-moment interaction dingram in Fig. 23-4(b). The results are tabulated below,
based on the moment stiengths for the piven axial Joads.
i Load Case | Required Nonnnal Sirenglh DCesign Strenglh
Mp (in.-kips) ,
P, = Pu/lq). My=Mc/ ¢
(kips) {in.-kips})
5.2 35.1 50.0
2 39 30.3 15.0
25 26.7 10.0

The wall is adequite with the 4 @ 12 0. sinee the design strength is greater than the
requited nominal stieasth Tor sl thiee toid cases.
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Code
Reference

Caiculations and Discussion

Eq. (10-10)

Example 23.1 (cont’d)
Cm

by = —— o 2

Bl = -5k

e 875 1.04
b 6.5

Thus, El = 0.1 (L—g]
p

E. = 57,000 +4000 = 3.605 x 10° psi

k!
L= 12XOS ogs6ind
g 12

B o= 09+ 0.58,2-12p 2 1.0

= 0.9+ 0.5B42 - 12 (0.00256)

= 0.869 + 0.564% 2 1.0

6
99 10 1b-in.2

gy o 01 X 3605 x 106 x 2746
- - [5

w2 x99 x 100 265

kips

2 =

P,
¢ B(i6 x 12)* x 1000 B

Cn = 1.0 for members with transverse loads beiween supports

v Caleulate ¢ lactor for largest P, = 4.5 kips

Eq (10-11)

9.3.2.2(b)
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Code

Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion Reference
b.  Roof loading per foot of will
. ‘ -
4 v
dead load = 50 x 20 (-—-—) = 1600 b/t
. 2.5
X 4
live load = 20 x 20 (—) = (40 /1L
2.5
, ) 6.5 i
wall dead Toad at mid-height = 150 (8 + 2) [Ti-) = 513 b/t
Factored load combinations. '”‘
Loadcase I: U = 14D+ 1.7L Eq. (9-1)
P, = 14(1.6+081)+1.7(0.64)
= 34+ 1.1 = 45Kips
M, = 14 (1.6 x 6.75}+ 1.7 (0.64 x 6.75)
= 151473 = 22.4 in.-kips
B, = 3445 = 076
Loadease2: U = 0.75014D + [.7L+ 1.7W) £q. (9-2)
P, =0750@34+1.1+0)
- = 260K = VA4 Kkips
M, = 075[15.14 7.3+ 1.7(0.02 x 167 x 12/8)]
= 113+ 55198 = 20.0 m.-kips
Ba = 2.6/34 = 076
Loadcase 3: U = 09D+ 1.3W £g. (9-3)
P, =09(1.6+081)+0 = 2.2kips
My = 09(1.6 x 6.75) + 1.3 (0.02 x 162 x 12/8)
= 97+ 100 = 19.7 in-kips
By = 2411241 = 1.0
S Cheok wall slenderness:
l\'—f_“ = lﬂ_(](L:_Hl’l = YK.§
r (0.3 » o
< TOOL approximite evaluation of slendeess effects by 1O may be used,
0 Cadealate moment nuaafeastion 10,12
I\'IC = 6|‘.‘§M2 Eq. (10'9}
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Example 23.1—Design of Tilt-up Wall Panel by Chapter 10 (14.4)

Design of the wall shown is required. The walls are spaced at 40 ft on center and restrained at the top edge. The
roof load is supported through 4 in. tee stems spaced at 4 ft on center.

Pu
] j_/V'_O'_-E.:p_nﬂ_.
Y, g L

Pesign data:

Roof dead load = 50 psf

Roof five load = 20 psf

Wind load = 20 psf

Unsupported length of wall €, = 16 ft

Effective length factor k = 1.0 (pinned-pinned end condition)
Concrete f = 4000 psi (we= 150 pcf)

Steel fy = 60,000 psi . .
Assume non-sway condition.
Code
Calculations and Discussion Reference
1. Trial wall selection {design for 1 ft wall section)
Try h = 6.5 in. with assumed ¢ =6.75 in.
Try #4 @ 12 in. (A; = 0.20 in.2/f1)
A .
p= Moo 020 560056
bh (12 x 6.5)
14.2.4

2. a. Effcective wall length for rool reaction
(i)  bearing width + 4 (wall thickifess) = 4+ 4 (6.5) = 30in. = 25 ft  {governs)

(i) center-to-center distance between stems = 4 1
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Figure 23-6 Design Aid for Wall Reinforcement
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design aids to fit the range of conditions usually encountered in practice. For example, strength interaction
dingrams such as those plotted in Fig. 23-4(a) (p = 0.0015) and Fig. 23-4(b} (p = 0.0025) can be helpful design
aids for evaluation of wall strength. “Blow-ups” of the lower portions of the strength interaction diagrams are
shown for specific walls (h= 6.5 in.). Load charts, such as the one shown in Fig, 23-5 can also be developed for
specific walls, Design aids such as the one shown in Fig. 23-6 may fucilitate selection of wall reinforcement.

v

o
s
or s ..'j.j[.,
« ht, v b a0
¥ > |
0 e ;
Z o AL R [hees
= 4000 ps! © [ T { B P
= 60,000 psl + {
Pn p = 0.0015 /
kips {'c = 4000 psf
20 fy = 560.000 psi |
W/h 05 o /I/
/ I 20 a0 &0 20 oo 20 o
M, in. - kips
J
Mo
¥
fabn .
(a)
. Al
:-'.—.(v‘-._. oﬁ_ h
RPUELECE S
0.0025 A
4000 psil 60 T
" « an/ e v . .
P GO.000 3k 'T'.': T -{-:- ?—..}_E\. G5 -
n belz” 1 o
t2bh p 40 . i
(o . - /—V
. p = 0.0025
kips 'c = 4000 psi /_/
20 fy = 60,000 psl —
03 J/I/
o I
M 40 [44] no (153 g o o
M, In = kips
h"1Il )
(o
(D)

Figure 23-4 Load Momen! Interaction Diagram for Wall with (a) Reinforcement p = 0.0015, and
. (b} Reinforcement p = 0.0025

Prestressed walls ave not covered specificatly in Part 23, Prestiessing, of walls is advantaipeons for andling
{precast panels) and For increased buckling vesistance. For design of presticssed walls the designer should
consult Ref. 23.4.



2. Walls must contain both horizontal and vertical reinforcement. The area of hotizontal reinforcement must
not be less than 0.0025 times the gross concrete area, and that of the vertical reinforcement not tess than
0.0015 times the gross concrete arca. These ratios may be reduced 10 0.0020 and 0.0012 respectively, when
#5 or smaller bars having fy 2 60,000 psi, or welded wire fabric with W31 or D31 or simaller wires are used
In walls greater than 10 in. thick (g)(cepl bascmcnt walls) the reinforcement in each direction must be placed
in two fayers (14.3). =

3. Length of wall to be considered as effective for each beam reaction must not exceed center-to-center dis-
tunce between reactions, nor width of bearing plas 4h (14.2.4),

4. The wall must be anchored to the floors or to columns and other structural elements of the building (14.2.6).

Note that the minimom wall reinforcement required by 14.3.2 docs not substanually increase the suength of o
wall above that of a ptain concrete wall. The minimum wall reinforcement required by 14.3 is provided prima-
rily for control of cracking due to shrinkage and wmperiure stresses.
W

With the publication of ACI 318-83, the cmpirical wall design Ly, (14-1) was modified to rellect the general
range of end conditions encountered in wall design, and to allow for a wider range ot design applications. The
wall strength equation in previous codes was based on the assumption that the top and bottom ends of the wall
are restrained agatnst lateral movement, and that rotation restraint exisls at one end, so as to have an effective
length factor between 0.8 and 0.9. Axial foad strength values could be unconservative for pinned-pinned end
conditions, which can exist in certain walls, particularly of precast tilt-utp construction. Axial strengih could also
be overestinated where the top end of the wall is Tree and non braced against transkation, In these cases, it s
neeessary o retlect the proper effective length in the desipn equation. Tguation (Ld-1) allows the use o diller-
ent ellective length factors k 1o address this situation, The vadues of K have been specified in 14.5.2 for com-
monly occurring waltl end conditions. Equation (14- 1y will give the same iesults as the 1977 Code Lg. (14-1) [or
walls braced against translation of both encts und with reasonable base restraint against rotation.

Reasonable base restraing against rotation implics attachment 1o a member having a flexoral stifloess LI/ € at
fcast equal to that of the wall, Sclection ol the proper X for a particilar set of support end conditions is leltto the
judgment of the enginecr, '
Example 23.3 illustrates application of the Empirical Design Method to a bearing wall supporting precast {loor
beams. It should be noted that the reinforcement and minimum thickness requirements of 14.3 and 14.5.3 may
be waived where structural analysis shows adequate stiength and wall stability (14.2.7). This tequited condition
may be satistied by a design using the structural plain concrete provisions in Chapter 22.

11.10 SPECIAL SHEAR PROVISIONS FOR WALLS

For most. low-rise byidings, horizontal shear forces acting in the planc of walls are small, and can usually be
neglected in design: fhch in-plane forces, however, become a design consideration in major structures where i
iimited number of willls resist the total laterab load, such as in high-rise buildings. Flexural strength must also be
considered when in-plane loads are significant. Example 23.4 illustrates in-planc shear design of walls, includ-
g design for flexural suength,

DESIGN SUMMARY

A trial procedure for walf design is suggested: first assume a wall thickness b and a reinforcement raho p. then
check the tnal wadl for the applied loading conditions,

.

It1s not within the scope of Part 23 10 mclude design aids for a broad range of wall and loading conditions, The
intent is 1o present examples ol design options and aids. The designer can, with reasonable effort, produce

<
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only to walls of solid rectangular cross-section. The empirical method is a simple design procedure for thesc
limited cases, requiring only a single strength calculation to determine the design axial load strength of a wall,

Primary application of the Empirical Design Method is for relatively short walls spanning vertically, and subject
io vertical loads only, such as those resulting from floor or roof reactions. Application becomes extremely
limited when tateral loads need to be considered, because the “effective” load eccentricity is limited to h/6.
Walls not falling in this category must be designed as compression members for axial load and llexure by the
provistons of Chapter 10 (14.4).

When the eccentriciiy ¢ of the Yelfective” foad does not exceed h/6, the design is performed considering 17 as a
concentiic load. The factored axial load Py, must be fess than the design axial load strength ¢P,,,, computed by
Fe. (H4-1):

IA

‘M)nw

ke, )
S 0.550fA LT - (52—:—) Eqg. (14-1)
RYaAY

The single strength cquation for ¢P,,, considers both foad cccentricity and slenderness cffects. The cecentricity
Factor 0,55 was originally sclected Lo give strengths comparable with those given by Chapter H) for members
with axial load applied at an cccentricity of h/6. Figure 23-3 shows typical load-moment strength curves for
§-110-.and 12-in. walts with f{ = 4000 psi and {y = 60,000 psi.233 The curves yicld eccentricity factors (ratios
of strengtit under eceentiic Toading to that voder concenteic loading) of 0.562, 0.568, and 0.563 for the 8-, 10-,
and 12-in. walls with e = W6 el p = 0.0015.

fe=4ksi; f, =060ksi; ¢=1.00; p=—>; g=0.75

@ . 12" 12°
.9‘ 400 -1 -1 11
-~ 8" Y AN 1 e
c 120 SN . T ‘
o
- 16
= o
=
o

A0 . -
< 0 OO — O 0 %
v — PO ID - . .
- 240 4 o 5%
7 prlO0% . Pe100T
© 1g0
= o
O
- 120
RiY
é 60

=
¢ 10 0 3 s0 S0 © 20 40 & 83 100 0O 20 40 GO BO ICQ

Moment strength, M, ft-kips

Figure 23-3 Tymcal Load-Moment Strength Curves for 8-, 10-, and 12-in. Walls

Use of Eq (14-1} 1s furthes limited to the following design conditions:

ooavall thickness homost not be less than 1725 times the supported fength or height, whichever s shorter,”
nor Joss than i (823 3 1), Externsor basement walls-nd foundation walls muast be at feast 7-1/2 1. thick
(14.5.3.2).
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The ratio of EVE.I, is plotted as a function of eccentricity e/h for several values of [}, with the reinforcement
ratio p constant at 0.0015. Nole that Codt Eq. (10-13) assumes El 1o be independent ol e/h and appears
overestimate wall stiffness for higher load ceccentricity. For walls designed by Chapter 10 with slenderness
gvaluation by 10.11, Eq. (1) 1s recommended in licu of Code Eq. (10-13) for determining wall stiffness. Ex-
ample 23.1 illustrates application 6f\LQ.I husing Eq. (1) for wall stifiness.

k. E .

0.4
L =0.2
0.3 =04
=0.6 T
El o B =08 |
ECIU 0.21 ] .
By =06
Ip-uum' |
01 I—
Ea.(1) .
EQ.(10-13) = = — — — - :
0.0 - 1 L L L
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

o

¥

Figure 23-2 Stiffness El of Walls

¢

When wall slenderness exceeds the limit for application of the approximate slenderness evaluation method of
10T (k€ 702 30), a more detailed evaluation of wall stenderness ellects is requited, as defined in 10.10.1. The
slender load-bearing conerete wadl panels cunently used in some building systenss, especially in til-up wall
construction, fall in this high siendemess calegoy. The more detaiked sleaderness analysis should account for
the influence of variable wall stiffness, the elfects of deflections on the moments and forces, und the effects of
load duration. Such an analysis is presented in PCA design aid EBO74D Tils-up Load-Bearing Walls. "2 1t
presents load capacities of slender wall pancls (20 £ k€, /h £ 50) with thicknesses varying from 5-1/2t0 9- 172 in.
and having single or double layers of reinforcement. The design process involves the use of toad capacity
coctlicient tables, which are siimple to use, requiring only a minimum amount of caleulations. A detailed de-
scription of how the design tables were developed is included in the publication. Example 23.2 illustrates
application of EBO74D.

14.5 EMPIRICAL DESIGN METHOD

The Empirical Design Method may be used for design of load-bearing walls il the resultant of-all applicable
loads falls within the middle one-third of the-wall thickness (eceentricity ¢ < B/6), and the thickness is atteast the
minimum prescribed in 14,5.3, Note that in addition Lo any eccentric axial loads, the effect of any lateral loads
on the wall imnst be included to determine the “elective” cecentuicity of the resultant load, The method applics
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Shear forces must be considered in the design of walls. Scetion 14.2.3 requires the design for shear to be in
accordance with T1LHO, the special shear provisions for walls, The iequired shear reinforcement may exceed the
minimum wall reinlureement given in 14.3,

The provisions of 15.8 specifically address lorce transfer between a wall and footing, with 15.8.2.2 requiring a
minimunt amount of rcinforcement, not less thaw-theminimum vertical reinforcement given in 14.3.2, to be
provided across the interface between a wall anda supporting footing.

14.4 WALLS DESIGNED AS COMPRESSION MEMBERS

Where wall geometry and loading conditions do not satisfy the limitations of 14.5 (usually where lateral loads
are present), walls must be designed as compression members by the strength design provistons in Chapter 10
for flexure and axial loads. Minimum reinforcement requireinents of 14.3 apply to walis designed by strength
design provisions of Chapter 10. The vertical wall reinforcement need not be enclosed by lateral ties (as for
columns) if the conditions of 14.3.0 are satisfied. Al other code provisions for compression members apply to
walls designed by Chapter 10. J"

As with columns, the design of walls is usually difficult without the use of design aids. Wall design is further
complicated by the fiet that stenderness is i consideration in practically all cases. Two methods Tor slenderness
cousiderition are specilicd mothe code. A second-order analysis, which takes into account varinble wall stilf-
ness, as well as the elfects of member curvature and lateral drift, duration of the foads, shrinkage and creep, and
interaction with the supporting foundation, is specificd in 10.10.1. In licu of that procedure, the approximate
evitluation of slenderness elfects preseribed in TOUTT may be used.

ICis smportant to note that Fgs, (10-12) and (10-13) for Bl in the approximate slenderness method were not
ariginally derived for members with a single Liyer ol reinforcement.

For members with o single layer of reinforcement, the following expression for Ef has been suggesied by
el
MacGregor=3-1

e, . 5.1,
Bl = —o& (().5 - i) > 01 =& o
B ih f¥ )
i1,
< 04 -k
where B =094 (05, -12p210
P = rato ol dead load o 1otal Toad

p = ratio of arca of vertical reinforcement to gross concrele area:

For ACL313-95, the deflinition of the creep ettect factor 3, included with Fgs. (10-12) and (10-13) Tor 131, now
depends on the lateral stiffuess of the struciwe. Walls have considerable stiffness in their own planes. Addition-
ally, they are connecled by a roof and/for fioor slab. The structure which is created by these walls, therefore, is
lateralty suff, ie., Taterai sway is negligible. According to 10.0, By for non-sway frames is the ratio of the
maximum factored axial dead load to the total factored axial load. For consistency, the same sustained load ratio
seems appropyiate for the Ll expressions for walls in Eq-(1).

Figure 23-2 shows the compaison of fTexmal silfness (141 by Code Fg. (10-13) and Fq. (1) in lerms of F,clg_
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23

Walls

UPDATE FOR THE ‘95 CODE

The code change affecting the design of'Wwalls is due to the revisions in the slenderness prowsxons of 10.10 to
10.13. Section 14.4 makes reference (o these revised sections.

GENERAL CONSIDERATIONS

Section 14.2.2 allows the designer two options in designing walls: (1) walls may be designed as compression
members using the strength design provisions for flexure and axial loads of Chapter 10 (Fig. 23-1(a)) or (2) they
may be designed by the Empirical Design Method of 14.5 (Fig. 23-1(b)). The provisions of 14.2 and 14.3 apply
to walis designed by either method. No minimum wall thicknesses are prescribed for walls designed as com-
pression members (14.4),

8> — P
1 |
v T 1 |
nl hl |
s sl
Lo -
| [
Fo Co
[ |
| |
b »
| -
Jl/i : /]/1 1
h h
{a) Section 14.4 (b) Section 14.5

Figure 23-1 Design of Walls by ACI Code

Note that the Empirical Design Method applies to load bearing walls, and only to walls of solid rectangular

cross-section. Minimum thicknesses are prescribed for wails designed by t}ns method (14.5.3)." Load bearing

™ walls of nonrectangular cross-section, such-us ribbed wall panels, must be aeSngned by the provisions in 14.4.
Cantilever retaining walls are designed by the flexural design provisions of Chapter 10 (sec 14.1 2).

“
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17.5 RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL

EL CORTANTE HORIZONTAL EN MIEMBROS COMPUESTOS SUJETOS A FLE-
XION SE CUBRE EN EL CAP 17 DEL (‘ODIG
LLAS FUERZAS DE COR’ I’ANTF‘HOR[ZONTA ACTUAN SOBRE LA SUPERFI-—
CIE DE UNION ENTRE LOS ELEMENTOS DE LOS MIEMBROS COMPUESTOS
SUJETOS A FLEXION. ESTAS FUERZAS HORIZONTALES SON PRODUCIDAS
POR EL GRADIENTE DE MOMENTO DEBIDO A LAS FUERZAS CORTANTES
VERTICALES.EN LA SECCION 17.5.1,SE REQUIERE QUE SE TRANSMITA EL
TOTAL DE LAS FUERZAS CORTANTES HORIZONTALES.GENERADAS EN LA
SUPERFICIE DE CONTACTO.EL CODIGO CONSIDERA QUE LA RESISTENCIA DE
UN MIEMBRO COMPUESTO ES LA MISMA YA SEA QUE ESTE APUNTALADO O
NO.
LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL SE DEBE INVESTIGAR EN TODOS
LOS MIEMBROS COMPUESTOS. CUANDO Vu > o(35bd ). EL D!SENQ SE DfEBE
HACER SEGUN 11.7.4 (CRITERIO DE CORTANTE POR FRICCION). ESTE LIMITE SU
PERIOR, SE INCREMENTO DE 0(24.5bcd ) CORRESPONDIENTE A LAS EDICIONES
ANTERIORES.
EL LIMITE SUPERIOR DE LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL DEPEN
DE DE LAS CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DE CONTACTO. EL REQUISITO CO
MUN DE TODOS LOS CASOS ES QUE LA SUPERFICIE DE CONTACTO DEBE ES-----
-TAR LIMPIA.Vnh < 5.6 byd ,CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO SE DEJA
INTENCIONALMENTE RUGOSA(17.5.2.1) O, CUANDO SE USA UN MINIMO DE CO-
NECTORES (17.5.2.2).
CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO ESTE INTENCIONALMENTE RUGOSA Y-
SE PROPORCIONE EL REFUERZQ MINIMO DE CONECTORES :
Vnh < (18.2 + 0.6 p f )b d
(187+()6pf)<35kg/cm

= Av/sb

SI: Vu > o(35)bd, EL. DISENO DE LA SECCION SE DEBE HACER USANDO EL CRITE
RIO DE CORTANTE POR FRICCION (SECCION 11.7.4 DEL CODIGO}

w 1.0, PARA SUPERFICIE INTENCIONALMENTE RUGOSA
w 0.6, PARA SUPERFICIE LISA

LA SECCION 17.5.2.5, FUE INTRODUCIDA EN LA EDICION DE 1992,. DEFINE EL
PERALTE EFECTIVO PARA DISENO POR CORTANTE HORIZONTAL COMO LA
DISTANCIA DE LA FIBRA EXTREMA A COMPRESION AL CENTROIDE DEL
ACERO A TENSION, O 0.8 DEL PERALTE TOTA DE LA SECCION COMPUESTA.
ESTO ACLARA LA DEFINICION DE d PARA SECCIONES COMPUESTAS,
HACIENDOLO CONSISTENTE CON EL DISENO POR CORTANTE DEL RESTO DEL
CODIGO. ESTA SECCION ES SIGNIFICATIVA PARA EL DISENO DE MIEMBROS
PESFORZADOS EN LOS QUE EL PERALTE VARIA A LO LARGO DEL MIEMBRO.

EL CODIGO TAMBIEN PRESENTA UN METODO ALTERNATIVO PARA EL DISENO
POR CORTANTE HORIZONTAL EN LA SECCION17.5.3. LA FUERZA CORTANTE
HORIZONTAL QUE DEBE TRANSMITIRSE A TRAVES DE LA SUPERFICIE DE
UNION DE LAS PARTES DEL ELEMENTO COMPUESTO SE TOMA COMO EL
CAMBIO EN LA FUERZA DE TENSION O COMPRESION EN UN TRAMO DE VIGA.
CUANDO SE USA ESTE METODO. LOS LIMITES DE 17.5.2.1 A 17.5.3.1, SE APLICAN,
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SUSTITUYENDO Ac POR bvd EN LA EXPRESION. LA SECCION [7.5.3. 1TAMBIEN
REQUIERE QUE EL ACERO ESTE DISTRIBUIDO PARA REFLEJAR EN FORMA
APROXIMADA LA VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL
ELEMENTO. ESTE REQUISITO ENFATIZA LA DIFERENCIA ENTRE EL DISENO DE
MIEMBROS COMPUESTOS SOBRE CONCRETQO Y ACEROQ. EL DESLIZAMIENTO
CORRESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ENTRE UNA VIGA DE ACERO Y UNA
LOSA QUE FORMAN SECCION COMPUESTA ES GRANDE, LO CUAL PERMITE LA
REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL MIEMBRO. .EN
MIEMBROS DE CONCRETO QUE FORMAN SECCION COMPUETA CON LA LOSA.
EL DESLIZAMIENTO CORESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ES PEQUENO Y POR
TANTO LA REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL
ELEMENTO ES LIMITADA.POR TANTO, LA DISTRIBUCION DEL REFUEZO POR
CORTANTE HORIZONTAL DEBE BASARSE EN LA DISTRIBUCION CALCULADA
DEL CORTANTE HORIZONTALFACTORIZADO,PARA EL CASO DE MIEMBROS
COMPUESTOS DE CONCRETO.

CONECTORES PARA CORTANTE HORIZONTAL

DE ACUERDO CON 17.6.3, SE REQUIERE QUE LOS CONECTORES ESTEN
TOTALMENTE ANCLADOS EN LOS ELEMENTOS INTERCONECTADOS
CUMPLIENDO CON 12.13. LA FIGURA | MUESTRA ALGUNOS DETALLES QUE
HAN USADOS CON EXITO TANTO EN ENSAYES COMO EN LA PRACTICA.
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by Michael P. Collins, Denis Mitchell, Perry Adebar, and Frank J. Vecchio

A simple, wnified methud 1 presented for the shear design of oy pre-
sresved concrete members and nonpiestievsed cendrete momhers, e
et ¢ an et mentbers sabyected 1o avdal teasion or gial Gompresvanm
and treats meembess with aoed wothond wel seagercoment, Hie dericasion of
the methed 13 stomarssed and e predictinm uf thee ateethend are e ompprined
witht thenve of the cnrent ACE Code

Keywords: apgacgaie unettock; asial Joads: budding codes, cnnh widih
und spacing: reinfuerced conciete; shear strengtly; structural dessga,

The shear design provisions of the 1995 ACT Code! con-
Jot o about A3 cmpaical cquations for ditlerent types of
21y and different 1ypes of loading, some ol whicl are
vwoooated in Figo booIn 1973, the ACI-ASCE Sheuw
Commuttee? expressed the hope that these “design 1egul-
tions for shear streapth can be integrated, simphiied. wd
given a physical significance.” As shown by the growth
the number of ACI sheur design equations (see Fig. 210 the
code hay not met this desinable goal. 10s mteiesting to nole
that, prior 1o 1963, the ACE shewr desipn procedie was su
simple that only tour equations weie wequired.

Most ol the shear design equations given in oz T owese -
troduced in cither the 1903 0r JO71 edition ol tie ACECode !
These design equations weie developed i the period Taltow-
ing the 1955 air-force warchouse shear failures’ and 1ely on
the traditionul concept of addmg u concrete contribution V. to
the shear reinfurcement contribution v, caleulated on the basis
of the 45 deg trusy equalion,

Since 1971 there has been an imensive rescarch etfonained
al tmproving design methods for shear (see Fag 3). The re-
seurch has shown thal, 1 general, the angle of mchination ol
the concrete compression is not 45 deg, and that cyuations
based on a vanable angle truss provide 1 more reatistie basis
[or shiear design. Inadditon, tests of reidorced conciele pan -
¢ls subjected to pure shew® nnproved the unduerstandimg ol the
stress-struin charactenisiics ol dugonally crached concrete

e ostress=siin relationships made 1 possibie o deyelop
. yucal codel called the modilicd compression (el
e that proved capabbe ol accuately predhctng the e
spoinse of remtorced conerete subyected 1o shew

The objective of this paper is to present brielly a simple,
generad shear design method based on the modificd compres-
sion beld theory. This destgn method, recentdy intioduced hy
Collins and Mitchell.” has been adopted by the Ontatio
Highway Bridge Design Code ® the Canadian Standards As-
sociation Conerete Design Code” and te AASITTO TRID
specifications. ' Fle method is summized in T |

SHEAR RESPONSE OF CRACKED CONCRETE

Tests of reintorced corcrete pancls subjecied to paie shem
(see Fip, 8 demonstated e even alter conkhme, teasale
sttesses existin the conerete and that these stresses i sig-
nitwantly increase the ability of 1eintarced cencrele tracsisg
shear stiesses.

Cracked reinforeed concrete nansaits Toad iz aociamely
complex manner i olving opening or dusing ol yrc-enist-
ing crachs, formation of new cracks, tnterface shear trnsfer
at sough crack sutfaces, mud signilicant viniition ol the
stresses i rcintorcinge bas due 1o bowds witly the foeliesg
stee] stresses oceunting at crack locutons 1 he modiied
compression Ticld model atieampts to captine the essenild
featutes ol this belusyior without constdering all o il de-
taibs, The crack pativon s sdealized as aosenes of paaliel
cracks adl .UL‘CU[Til]E at angle 8 1o the tongitudingl ditection.
In hew of following the complex stiess varations in the
cricked concrete, only the iverage suess st suul the stiess
state at a crack wre considered [see Fig by and o] - As
these two states of stress are statically equivadent, the foss of
tensile stresses in the concrete at the cruck must be replaced
by mereased steel stiesses or, atter yicldng of sonie of the
remforeement at the chack, by shear stiesses on the o tach me
terface, The shear stiess thar can be transmitted across the
crach will be a function of the vrack widi, Note that she
stress on the ek taplies thay the ditection ol poancipal
stresses 1 the conerete chapges an the erack Tocutive

AU noal Jogeenef, V0 Moo 1 Jamaes Teboay e

Cooony ol e 37,8000 L oncoeseed aedor fosiiany palshe g ok o
apin Y Anscvwam Connoncte b e MEaaghes oo o Tudoe gl coage
ol cogues midess ooy ol nned e e copyaehn propoect o Loaaeoat
it ol e pubbislcd e Soscanba Plecemise 199000 L0 S o 1l
e By July 1, 1996
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Mechae B Cattuny LACE s Bohen- Barenbant Pootosast of Coad bgoneesing at the
Lnneran oof Lovenne fononan Casdd He v ey of ACHCompnuive 138 Com-
vete Guodwans the WCE Techan al Acivercy Commite e subcommuttes on MHugh-Per-
it pont NCEASCL Comnnties 315 Shear and Jorson He ooa

momber o i Caendion Starhardy Avson tadton Coomsnittoe for she Design of Con-

LI TLITN L G ST P

CHEC MR B

fronn Muchelt PACEL o professor i the Depaeient of Cold Engeaeering and
Apdeod Vi y g MGt Uneversin He o a medor of ACH Comtinnitee 408,
Hesnd conof Dovcbopa nt of Remforcement amd ACHASNCE Coanpaetic e 345, Shear amd
Teessonr Mo Choreman o the Cuoedieene Starndiends Y sanon Cometaite e fenr the

PVovaesr o € v by te Steaa Fiirg y

The average principal tensile strain € in the cracked con-
ciete is used us a “damage indicator”™ that controls the aver-
age tensile stress f; in the cracked concrete, the ability of the
dizgonally cracked concrete to carry compressive SII’CSSCSf]’.
and the shear siress v ; that can be transmitied across a crack

The principal compressive stress in the concrele f; is rel.
ed 10 hoth the principal compressive strain £, and the pninci-
patl tensale strain g, in the following manner [sce Fig. 5(a)]

>
Ao ddveey Adebar ooan avsocnte professon i the Depariment of Cuil Eng- ,( _ 2_82 _ 82 (N
Aot ol e oty of Heoeds Cotundaa, Vinaows e e Canada Ble os Scoretary of 2T f?.ll'ml € . € .
YT Commatne e v H D uettnpaade Revestant C oo s Bardn s, gad poant ACT AN, - !
costpnide s anded devign of saangomn ed comote
ACHmemib s Franh J. Veccluo sa prafessoran the Department of Covil Engineerning wiere
at e Eice ey of forato He s a member of ACH Commnttees 441, Rewforced Cone
wret Codmnny and HE7, Finpe Etement Anafvas, aed of tive CER Conmatior an Con- ’ . ’
shifigeve Yok by f-_,"”“ = f{ /(08 + '70{,,) Sf( (2)
ACI Method ’ Genaral Msthod
V.=V, + ¥, Vqut+V,+V’
Non-Prestressed v. (187« 2500p, Vs 0 but B4 <10 v, = 8J1 8,4
Boams [ [ o -J‘f— w u A r P Al
w «
7 ; A,
prr V.2 35/ bd o V,= 2[5 b u Vo= _':S__J, cotg
v v Vo= ft{*f V, sBJS b,d where 8 and 8 are functlons
' o . . af the strain, €, shear stress, »,
d crack spacing s
Prostressed Baams _ . v.d 7 . o an :
-V, .(oa [[7+ 7002 Vb but 2 /7 b a < v, = 5/ b4 where |
“ -
¥\ v= —2 F Ve
ofr v =v, =08/L b d+V,+ o but v,z IRE TN and b, d,
moar
and V. sV = (3.5 7 0A3fp‘)b,d+ V, || LMt OSN Keoth) -4, ),
, . A fd . s FA +F. A
v ¢ ‘::-L'-gs’j;’b'd s Tty
Axial Coampression vd
and Shear v, ={1.9/f + 2500p, |54
A (ah -
M f,- N, — -
; Ny
! v, c3s5ff bd 1 i
A fd 500 a|'
VoLl o« BJ b d
e * ) f' e
Axial Tension . N o
and Shear Vo= 2 (1*500".4 I 6.4
L4
ALl -
Vo=t s 8 a4

Detailing Rulos

® ghear at cutol < 2/3 shear perminted, or

oA, 2608 ¢ .55 d/BH,, Or

reinfarcement shall be imlted so that v
DL S

v hd

Iy s

® Relnforcement shall extend beyond the point at which It is no longer requlred to resist flexure
for a distance eqgual to the effecuive depth of tha member ar 124,, which s greater, .

® Fiexural reintorcement shall not be terminated In a tenslon 2one unless
® suffup aroa, A, In excess af thal raquired tor shear and 1arsion, is provided
® {or #11 bars or smaller shear at the cutoH = 3/4 shear permittad and continuing

reinfarcemant provides double Ine area required for flexure at the cutott

® At simple supports and paints of inflaction, the dlameler of the positive mament tension

Detailing Rules

Longitudinal steel must be

detalted so that .
M N
Af + A : —H+085-*%
,f}- 'ﬂ:fpl (!]d. ¢

Y
+(¢; ~-0sV - ‘;)cmﬂ

Fro V== Comparivent af ACTHand proposed shear desiger approaches
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KNUMBER OF PAPERS ON SHEAR DESIGN PURALISHED
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Jewors  Stwter Lord 92418518 pAcuASCE 426

Hiino:s and Zigprod! Hopnestud Puroont
— Pulietin29 US. Burcau of Himneds 202 relcrences
. 158 tesis Stanasrds Cicular 84
Rliter's €3l 172 tosts 170 roleraces
Swiss Fapur l 1060 tes!3
Richart
. Graf and Bach  Minois
\|—  Mdrseh's Stutigen Bullet'n 166
Buok 207 juste 139 les!s
!

. - 12 Bt whed 20 LA 4

U | 1 3 |
000 1800 1910 1220 1436 154L 9sc 1380 18/0 1960 1890 2000

Fig, S—Research into slivqr desivn o thoes

whare ¢ s bocn e s 0002, .

Aler cracking. the poncipal easde stress a3 e comerete /s

redated to the principal ensiie st g o8 foliows fsee Frig, 5¢n)

!f
= ——"'7'-'-:_? )
[ + _\.‘SU{:Ll

wielr e crachmg stess f, can be taken as 4/; psi
ok

(41.33 777 NP For kuge values of £, die cracks will becoine

wide and e magintude of ) will be conotied by the yielding
ol the reindoriement at the coacl 2md by thie abuliy 1o uansn
shcar slpesees vaeross the eracked intertace Jsee Figo Sthyl,

The sheuwr sness that can be ansmitied a~ioss the aack is a

fuarciion of Fie arack width v and the appicgate size e see Fg,
4(0) ], us e by

{b) Caizulzied averige stresses {z) Local stresses at crdck 216 S
. . . .
[ p— ——  paland in. (5}

Fig. 4—Rewnforced concrete panels subjected 1o shear o 4 24w

a+ 003

From Eq. (1), the princ:pat compressive st forn the leading,
wuon of the stiess-strant relatonship is

i ot T and m wens replace the 2000 by IS rad e
SRRy I 3 B rr‘. - N . - ] .
£, Jon2 i + j_’/l_’nmu) () ISR h} 1,
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1
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{(8) Soltening of compressive sitess-sirain curve due (o
transverse tensile strain

1
—-— /:n—.
A

Eq.(6)

1
|
{
i
i
i
!
|- Eqi4)
|
1
i
]
1
=

o €, aterack shp Oy
(b) Average tensile stresses In cracked concrele as a function ol €,

Frg, 5—Sties-strain relationships for eracked concrete

11 the stirmups have reached their yicld stress and the
crack begins 1o stip, the average tensile stress in the con-

crete £ s linmited o
f, = r‘_rl;mf) (6}

The previons steess-steain refationslhups, wgether with equilib-
riuni and companbility, can be used o predict the load-deforma-
tion response ol reinforced congrele beams subjected (o shewr.!!
hy addinon, tiese relaionships can be used as the basis for nan-

Lineur Ginite clemeat tormulations. =1

DESIGN OF STIRRUPS FOR SHEAR

In applyimg the madificd compression Held theory to the de-
sign of beams. 1t s appropriate o make o wanber of sumplifying
assumptians. As illustrated n Fig. 6, 1lic shear stresses are
assuined to be tmiform over the etlective sheararea fd, . The
highest fongmndinal sten £ occuonng within the web s
used 1o calenlate the poneipal teostbe suan ey For design, e,
can be approvtmted as the strin o the Hexaral wension re-
miorcenent The determiniation of ¢ for a0 nonprestressed
beam s dlustated i b, 70 For s prestiessed conerete mem-
ber. the conciete surrounding the remtorcement will renian
m campression uanl the applicd wnson exceeds the pre-

stress loree v/, owhere s the stiess nethe tendon when

the suntomdmg conciere iy at zerostiess i lica of more wc-
curate Caboulatons /o can be wkenas 10 emes £,

Jier

Henee, for design
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{a) (b) fc)
Cross-seclion Shear Longitudinal
siress strains
s
5 I’ fy
N1 N

5

4—!3;4‘5" : "'/"L.T_!—b

£ R8T
ks b s —
5
(d) fe)
Blaxial strains Tension in
inwob waob reinforcemont

Fig. 6—beam subjected 1o shear, moment, and axial load

¢ N M /d,
€ =
Yy ~ ¥ E.A,
=M Jd,
0.5V, e _ 0.5V, cotd
LR E A
N
[ e 058,
Lhear 0.5v, col)
{ 0.5N, e 05N,
- LY Ea
N, , ,// 57s
[ 0.5:\"
Axial Load

Fiy, 7—Determination of strain € for nonprestressed beam

(M /d)+05N +05V cotO-4_ [
£ = ] ¥ H 1 ¢ pvf,' > 0 (7)
' EA +EA

nom

atthility, the principal tensile strain €, cun be related to
the longaudinal strain g, the direction of the principal
compressive stress 8. and the magnitude of the principal
crinpiessive stiain €2 in the tallowing manner

€, = €.+ (£ ~¢€,) cmzH (8)

Hence, s the fongriadmal strany g, becomes larger and the
mchnation 8 ol the principal compressive stresses becomes
snidler. the “damage mdweator™ g becomes larger.  The
nonuial shear strength ¥, of o member can be expressed as

A
Vo=V +V 4+ 1."Jl = f,b.d cotd + ;f‘dpcme + VP
5
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Af
= [SJFIJ‘,cI‘_ + %—:Il cotQ + v, v}

From the expressions Tor the average lensile stress o ihe
acked concrete [Eqg. (4) and {0)], the tensile stress Lector [3
n be deternuned as

. o)
dcolt < 2.16 psi and in (16))
I+ fs00e, 3+ _24_"_
) a +0.03

For MPa and mm unus, replace the 4 by 0.33.the 2 16 hy
0.18, and the © 63 by 16, The crack width wis tahen as
the crack spacing tumes the principal tensile stratn ).

It can be secn from the previous expressions for 3 that
as the lensile strutntng of the concrete inereases (1.¢., €|
increases), the sheis that can be resisted by tensite stress-
e~ in the concrete V, decreases, The value af the principad
tensile struin £ will depend on the magnitudes of the fon-
gitedinal striin ¢, the principal compressive stiain ry,
and the inclination 8 ol the principal steesses see By (8)].
Strain €, can be found from Eq. {3). In ustng this cquation,
the principal compressive stress f5 can be conservatively tak-
en as

f> = v(1an@ + cot8) (1
‘here
v’ — l/
= e 2
' bd, t=

From Ly, (3) (8 and (1), £y can be expressed as

£ =+ Iif‘+(l(m2[ I -Jl -jL,(unU+unm(llH+ | 700 'J]J o 6 (3

[

Table 1—Values of §'and B for members with web
reinforcement

v Lomgaiadimal stian £, x 100X)
fe S0 {<U25 {050 )<io0] 50| s2m
gdey | 270 | 285 | 2.0 | 360 | 41 0
< 0.050 ey i 1.0 J
[ 4% ] taw | o250 | 223 | qws | 72
Odeg | 270 | 275 | 30 | 3en | aou | oara
<075 £ , — S
5 188 | 3o 247 | 206 | 1ten | 1os
Bdeg | 235 ] 265 ] 305 | 36 3 !
<0 100|285 6.0 30 | 3vo
3 320 | o254 | 240 | 2o [Tz | ovas
Odep | 250 § 290 | 320 | 360 | s | 70
<) |5” _.__t.h, =T o ._’__ M LEAL
[$ 355 0 248 | 23K 7 wwd orsh |10
Gdeg | 275 | 310 | 330 | ws | o 6o
300 e h 160
) 245 | 231 | 2w | s [ I
o8 | 300 ) 320 [ 33| 355 | S TR
P AR
i 230 | 20 Tod | 140 | 130 | 102s

MNude Tor i valees i MO s divide grven values by 12,

To use Eg. (9) to detenmine the required stinnups. the desianer
needs 1o detetmine appropriate values of @ and (3 1o this pui-
puse, Table 1 gives suitable vatues of 8 and s functions of the
longutudinal suain €, and the shear stress level 17, 7 OWhile the
values in Table 1 were caenled asstming o dugonal cewh
spacing of 12in. (305 nun) and i maximunm aggregate sire ol 3
4. (19 mm), s helieved that these values e appuopiaie ot
the full range of beams contining stimeps.

The 8 values given in Table T have been chosen e tnsuie
that the stirrup strain g, is at least equal o 0.002 and womnsae
thint, Tor highly stiessed members, the principut compressive
stress f> in the concicte does not exceed the crushing stiength
Somae- Within the range of values of 8 that satsty these 1e-
guirements, the vatues givenin Table I wili sesaltin close w
the smallest amount of shear ieinforcement.

While the values in Table | can be applicd 10 a range of
values of £, and v/f," (c.g.. 8 = 36 deg and B = 2 09 can be
used provided that £ is not greater than 1~ 10 Yand ot
is not greater han O 10, they were caleulated o the up-
per limits of the range. Lincar interpolaiion hetwueer the
values given in Table | could be used, but it uswidly not
waortl the cffont,

At g particular section ol @ member subjecied fo VoM
and N,,. the required slear strength is deternimed from

V, S0V, Y

1

where the strength reduction factor ¢ can be taken as (185
The amount of stitrups 1equired at the section can then be
found from Eq. (93 as

’

!
v >¢T V.-V, {5

.
While this calculation is performed for a particuiur sec-
tion, o shear Grilure cansed by yielding of the stiviops in-
volves yiclding the reotloreement over o length of beam
about o cot@ long. Henee, the ealeulations for one section
can be taken as representing a length of beam, J cotd
long. with the calculated section being in the middle of
this length, Thus, near a support, the first section o be
cheehed 1s the section 0.5d cot from the face ol the sup-
port. Near concentrated loads, sections closer than
(}.5:,cotB 1o the load necd not be checked. As a simplifi-
cation, the term (L34, col0 may be tahen as o, Since
1963, the ACI Code has required that at feast aminimum
area of stirrups be provided whenever V, cxcecds one-
hall” of the shear stirength provided by the concrete Fo
the design method presented in this paper. i s recome
mended that a numinwan arei of stimups be provided it

V2050 (V + V) . (o
where the mimmmuom regquinement 1s

A
—— 2072 )" psi
=20, J17 psi
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o ML antis tepluce the (K72 iy 006

DESIGN GF LONGITUDINAL REINFORCEMEMT

Fra S dlastiaes the indTuence o shea on the wepsile foaaces
e Jongdidial resfoicerment, Wlule the imoment s zeio
at the sunphe support B, there soll necds to be conswderanle
tension in the longaudinal rernforcement pear the supporn.
The eqguiced seosion in the bottom remioreement at Suppoit
B can b doternnmed from the iree body diugram in Fig. 8rh)
by telany poments abot Pomt C aad assuming thas the ag-
arceate iterlock foree in the crack thar contributes 1o V, has
Jcstihle woswent abont ot €0 Lo thas nonpresiressed
Dt e ensile turee sequir=d i the paner edpe ol the bear-

T IVEITEN T

Vv 3
I = (_d-i"-_(]ﬁl’_ lL'\l[U fl?)
U] 4

Py o070 prves the additiomal tension due to slear Henee,
@ seshion subjested e a shear Voo a moment A, and an ax-
wl tice N, hic longitoainal reinforcement on the Hexirat

Lt e sacde 0d e iemitor st saiis v

- _ﬂ_f” i N“ t‘ "’H Y 4 / \ »
/l‘f‘ + “.'_“,’P‘ 2 {‘Inf:- t ﬂ .J-{-p— 4 "a; - s‘ N ‘p)CO[n (]\)‘

AL vt o focatienis, te shear foree «lamges
st ansd hence. the inclination of she dizgonal compressive
stronacs chiinges, AL direet suppotts and point loads, this
clisngs of i linaion is waociated with @ fan-shaged paitern
uf contprrenny e stietses Laddionng lioas the point joad oy i
divect~uppon, as siownon g 860 This fannimg of the di-
agubal Slresses redioces the tension w the loagnading! rein-
angic 8 beconies
stecpern. Duc wethis effect iensiomn the seintorcement does
not ¢ ecd thar due o the maximoem moment aloac.

forcement cauaed hy the chear e,

MEMIFERE WITHOUT WES REINFORCEMEINT

P ade st the Bty goven s Takie 1 wos aasumied
thar the diggonal cracks mowebs contimng stnups wouid be
spaced aboit 120 3O et apuet For eimsbus iot continn-
g web remdarecinend e astnpion iy be anconsevadive;
Peotee s 1 ppiase e G dae e 3 taceon s by Table o eval-
uate the abew stecncin s racmbers wiiodt web reinforcement,

Fovmembors with e steps, the abaduy ot the erelond con-

CECIC L TSI =B 1 in
dipgonagd crac ks boee oo o )] The oL oeith can be waban as
the pancive eeastiz St £, multphed 5y be crack specing

sanly eoveened by the sendth of the

oo taramven v b ol e e soear - oeegth wali e afune
Tt e craah spaonyg voith voee wald by speeerd crecis -
sl s doses b capaciies,

et s gosneasbptons ke tylys dosaea inethord
SOt N cede snacta Bor aenbens sathomn s,
she e cocis wnl b o wodely speeed s O ap-
proashiosseio Phe cesc oo wlonm 0o 30 doy i adied s
aled iy ey s panaindy acfeneton or e necomems dise
Gy Lo comboacmp Bars o Ber s ear temtorcang baes ane

RIS TU T RSO ERTPRINN T2 B P
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! Tr:nzinn
i — duoty - Yy
E " [
< d cotir i (b}
NN
- 5
e \\ l (.05 jcotd
L L — =T
5\ ~ ™,
M, .
l"dy \\\ l //—::’-J
{c) S

Fro. o ~infinence of shear on forces mlongitudical rein-

S e

The focton [, which ix the indicatrs of the ability of the
cnihed conerete wo ransmit shear, is a funcnon ol 0,8, and s,
Por ervenvalues of 0 and s amed aciosens vaiue of O the factor
B b cilenlated frons By 69, 010Gy, 012y s 2139, Table 2
lists 1he vidues of @ that will resubt in the hichest 8 values for
crached conerete. The 3 values in Table 2 waere dedved assum-
e it he muatmany agerepide sicc o was Y1an (19 mm).
Fiowzver. the whuinted values ean e used for other aygregate
slzes by using an egiivaient spacing pazaaete s [see Eq.

(101 sneh iha. . :

o e (7

1.38

= § ————in (1)
e e 1A

3 =

Fov i nons, replace the 1.38 by 35 and tne 063 by 16. Far
micishers wibort well-di sribuied ol coaol reinforcemerd,
i vras hospacing parpeter s willainoreie i the member size
imcreres Teesapoweent brom 'Fable 2 thal anmeraise inosg re-
suil s decrease in shear capacity.

Convnemg evidence of the redaction (n chear wtress
vape i thet peears s members Lceome Lager was pro-
vided hy un extensive experimental srogran conducted
tm lapun by Shioya, et al.'*!" 1u the proaram, lightly re-
trforeed beins without stirtups and having effectivey
dopile dranging hem 4 wo FIR in (100 ta 3060 mim) were
wutor nly loaded aanl faihue. Fig. 10 compares rhe vh-
seibvud boniure shies stresses fer one serwes of Hiese beioms 243
walhi the failure shens predicted by hoth the 1095 ACH
Codc b ecpressions and the generad method, Trean be scen
hat the Togest bow in this senes Laido o ab ashear siess
feos e onc-hall of the Tailuie shew predicted by the

P AT Cade erpunnionis,
)



sion where the ACT equations can be sery unconservative,
On the other hand, Tor uniformly loaded members, mem-
bets weth incimed prestressing tendons, and members
subpected w high axial wension, the ACL equations can be

extrenely canservilive.

CONCLUSIONS

[0as belreved that the method presented in this paper is “inte-
gaitted,” siphified.” and gives “a physical signdlicance™ 1o the
purgimeters bemyg calculated, For example, the shear carmed by
tensile stresses in the concrete V, is made a function of the lon-
giudinal strimng in the web of the member €, As £, increases,
Vodecreases. Increasing the magnitnde of the moment or ap-
plymg axial tension mereases € and henee, decreases V.. Ap-
plying antal compression or prestress or increasing the area of
longuudinal reinforeement decreases £, andhence, increases V.

A key feature of the new procedures is that they explicitly
consider the influence of shear upon the longitudinal rein-
forcement. 1t 15 believed that if engineers understand that
shear canses fension i the longitudina! reinforcement, they
will avoid sonie of the more senons detading errors that are
sometines made in current practice.

ACKNOWLEDGMENTS

The developaicat of the wodiied compression tedd theory was mude
prssible By osenies oF grants Trom the Nataea! Sciences and Engineering
Research Council ol Canada and by sappurt Lo the Networks o Centery
ol Fxcellence Pogram tunded by the Minister o Suite, Scienee, and Tech-
mobopy Canada The sutbors would ke toespeess then gratitude to these
organizatems o ther support, The cliatlenge o) develognog praciacab and
comprcheosine shear design provisions tin the Natonal Cooperative
Highway Reseatch Program’'s project,”Desciopment of Bridpe Specifica-
e s the cazabyst o the formulaton of tese proposals, The awhors
At alsoindebied 1o Dr Khaldous No Rabad for s valuable assistunce
pertormng the many calculanons required w prepare Tables 1, 2, and 3,

NOTATION

A = urca of prestressed longitudinal ieitarcement on Aexural ten.
sttt stde of member

A, = area of longitudinal reinforeing bars on flexural tension side
ol uember

A, = wiva of shear reinforcement within distance s

o = LI agpregale sige

b = clecnve web wadth tiken as oo web wididy withim

cltectsve shear depth o,

il = distance from extrene compressian hher to centroid of longr-
ponbnal enson emlorcenient

o, = cHecne shear depth ke as oot bever are which need
not be Lihen kess than 8 Yl For prosiessed members, o need not
be Lahen dess than 0 B deterninimy o,

E, = mudulus of elashicity of prestressing tendons

k. = mutulus of clisteity o reidotang bars

f, ’ = spocahed campressive sieeneth of conerete

I = kg stiength ot conrcte

I = stiess i presteessed tendon when surrounding concrete 1y
FAITURN{TUNY

f. = clecimve stiess 1 prestressed teinlon atier alb losses

I = tosiduad tensate stiess ookl condete

t: = qu'l COBNPTESSIVE stress 2l o iele

S = vnnhing suengeh of diupanaslly <rched concrete

h = onurad] besglu ol membe

M, bl monsent takess s i e

h' - Lactsred il e ke as posign e Lon tension, seganye for
\I‘Illl‘l\'\\lllll

B = spacing of shear remtoncement

', bk spacig pacameler tor members without sierups

v vy alen salue of 5B Beanis s apgicgai sre s ol Yian

v, = aho stength provided by iensabe siesses i erached coneret:
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shears for 528 tests

v, — ol shes stength
Vi = vertical component ol prestressing
v, = shear strengeh provided by stimeps

= fuctored shear force tahen as positive

= weinale siress fctor indicating abibiy of crached concrete 10
teansini? shear

= puncipal tensile strain in eracked concrete

£

£, = principal compressive strain in crached concrete

£, = strain in concrete when f, reaches f,

6 = angle of mekinanon of principal compressive siress in cracked
voticrete with respeet to Tongiesedial axis ob member

¢ = strength reduction factor
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PROPOSED SHEAR DESIGN PROCEDURE
The general equations of the modified compression ficld

theory, which ae intended to account for the complex be-
havior of diagonally cracked concrete, we mote suiled for
cutnputer solutions (e, see program RESPONST) than for
hand calculations, With the 8 and [} wbles. the method be-
coimes simple enough o solve by hand. For design, the steps
are as [oliows:

Step 1—At the design section, caleulinte the shear stiess v
from L. (12).

Step 2—Caleutate the fongitudinal stiun e drom g (7).

Step 3I—For members with web reinforcement. choose the
values of 8 amd [ [tom Table 1. For members wahout web
reinforeentent, choose the valiees of G and v Table 2

Step 4—For members without web iemtorcement, use Ey.
{(9) to determine the nominal strength. For members with
web reinforcement. use Eq. (9) 10 determine the required
amount of web reinforcement.

Step 5—Use Eq (18) 1o check the capacity of the longitu-
dinal reinforcement,

EXPERIMENTAL VERIFICATION
The ACI Code shear design expressions were obtained

by first categorizing beams and columns into the tollow-
ing groups: ponpresiressed members subjected to shear
and flexure only; nonpresteessed members subgected 1o
axial compression; nonprestressed members subjected (o
axial tension; and prestressed members.

For each of the previous groups. an cmpirical equation
was developed to provide o goad Hit to the mailiable ex-
perimental data. Most of the equations wete derived in the
1962 ACI/ASCE Shear Committee report'® using the data
available at that time:

In contrast, the shear design method in this paper was
derived from the modilicd-compression hield theory that
is based on eguilibrium. compatibility. and the stress-
strain characteristics of cracked remforced concrete, In
this lundamental approach, no litling Tactons were cm-
ployed to mateh the predictions to available beam tesis.
Thus. it is of considerable interest to compare the accura-
cy of the equations tesulting from this new method with
the accuriacy of the traditional ACT equations

In Fig. 11 the experimentally deternnned failure shears
from 528 tests were compared to the failuie shears predict-
ed by both the ACI equations and the method presented in
tihis paper. These tesas encompass 4 wide 1ange of cross-
sectional shapes, sizes, matenal propertics, and types of
loadeng, as summarized in Table 3. The specimens selected
were those that failed primarily due to high sheuar stresses.
Specimens with shoit shear spans were excluded because
such members should be designed using either strut-and-tie
models'? 718 ar the ACT deep-beam equattons.! rather than
the sectional design approaches deseribed in this paper.

As seen in Fig 11, the proposed gencral method pre-
dicts the failure shears more accurately than the equations
ol the current ACH Code. Table 3 gneecates situations
wheie the ACH shear design method can be very maccu-
rate. These siuations melude large, hightly einloreed
metnbers and members subjected 1o high axial compres-
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CONSIDERACIONES GENERALES

Esencialmente el disefio de columnas consiste en seleccionar una seccion transversal
v un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soportar una combinacion
requerida de la carga axial factorada P, y un momento factorado (primario} M,. ademas
de tomar en consideracidn la esbeltez de la columna (momentos secundarios).

La csbeltez de la columna se expresa en términos de su relacion de esbeltez
kl,

-
en la que:

4 es una factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones laterales v
rotacionaies en los extremos de la columna,

I, es la longitud entre los apovos de dicha columna, y,
rcs ¢l radio de giro de la seccion transversal de la misma columna.

Para propositos de disefo, el término columna corta se utiliza- para designar una
columna quc tienc una resistencia igual a ia calculada para su seccion transversal,
empleande tas fuerzas vy momentos obtenidos de un andlisis para la combinacion de
flexton v carga axial.

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

Mediante estas definiciones, puede considerarse que una columna con una relacion
de cshelicz dada, para un cierto conjunto de restricciones, puede disefiarse como columna
corta. asi como columna targa para otro tipo.

Mediante el uso de concretos y refuerzos con mavores resistencias, asi como con los
mctodos de disefio mas precisos. es posible obtener secciones transversales de menor
tamano. dando por resultado elementos estructurales mas esbeltos.

Por lo tanto, en el disefio de columnas, una consideracion de gran importancia, es la
de contar con procedimientos de disefio confiables v racionales para tomar cn cuenta la
csbelies de estos elementos estructurales.
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Ejemplo de aplicacion del disefio de elementos cortos sujetos a flexo-
compresion, en los cuales no es necesario tomar en consideracion los
efectos de esbeltez.

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

La columna tiene una altura libre entre apoyos, de 2.30 m, en ambas direcciones, y
respecto del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje débil

io hace en curvatura sencilla. Utilicese un concreto [, =300 kg/cm® v un acero de

-

refucrzo, con f, =4,000 kg/cm?. El marco del cual forma parte la columna se encuentra

1

atiesado (no experimenta ladeo).

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

1. Las cargas para disefio valen:

P =1.4(160+110)=378.00 ton

R.C.D.F. Art. 194
M, =14(13.00+10.00)=32.2 ton-m

2. Esbeliez de la columna. Seccion de la misma

Verifiquese la esbeltez de la columna. Supdngase una columna con dimensiones de
5 por 60 cm.

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

M,
considerada, sca menor que 34 - l"( . El cociente es negativo cuando ¢l ¢lemento
2 -

sc‘gcxlona en curvatura doble y positivo cuando lo hace en curvatura sencilla. M, es el
mene’

#e-r dc los momentos v M, es el g&ner de los que actian en los extremos de la
columna.
294
El concepto de los efectos de esbeltez se tratara con mayor amplitud mas adelante, ’
en una sesion especial sobre el tema.



a. Esbeltez respecto al eje débil (35 cm)
: = 1.0 por tratarse de un elemento a compresion que no experimenta ladeo

(ACI 10.12.1)

r=030(35)=10.5cm .

K, _1.0(230)

=21.90

r 10.5

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

LA <34-12(1.0)=22 en curvatura sencilla
v

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

k=10
r=0.30(60) =18

MM, ==05
K, _1.0(230)

i

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

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

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

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

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

b. Esfuerzos y modulo de elasticidad de los materiales para el disefo

Para el disciio se utiliza:
f =087 Ec. 1.7 de la seccién 1.4.1.b de las NTC

Para usos estructurales, el concreto clase 1 debera tener una resistencia minima: 595
f. =250 kglem? seccion 1.4.1.b de las NTC



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

-14,000\/?" (1.4.1.d de las NTC), en tanto que el modulo de elasticidad del acero es
casl siempre 1gual a:
E =2,000,000 kg/cm?

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia:
S, =4.000 kgicm? (Seccion 1.4.2 de las NTC)

c. Factores de reduccion de la resistencia
De conformidad con la seccion 1.6 de las NTC, los factorcs de reduccion de
la resistencia que se deben emplear, son:

e Paraflexion: £, =0.9
e Para cortante y torsion: F, =0.8

Para flexocompresion, el factor de reduccioén de la resistencia vale 0.8, si cl
nucleo estd confinado por un zuncho, y 0.7 si se colocan estribos y ta falla de la
columna es en compresion.

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

a. Calculo del parametro &/h. Para el peralte de 60 cm.

d = peralte total — recubrimiento libre - el diametro del estribo — Y2 del
diametro de la varilla =60-1.5-0.95-1.59=5596 cm

El coctente &/h = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza el diagrama de intcraccién para
d/h=0.95

5. Diagrama de interaccion

Hay varias formas de ingresar al diagrama-de interaccidn. Una de ellas es la de
calcular los valores de:
£ M,

=— .y R=
F,bhf Fohhif

expresiones en las cuales b y 4 son los lados menor y mayor de la columna; para
columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reduccion F, = 0.7 ;y 296

£ =0.85(0.8)f =0.85(0.8)300 = 204 kgicm?



Reemplazando valores, se obtiene que K = 1.26 y R = 0.18, en cuya interseccion s¢
encuentra g =0.71.

Ahora,
cpdey oA
| g=p 7 p o
donde A, esel area de acero de 1a seccidn de concreto.
Reemplazando: si g= pL’.’ =0.71
entonces: p=0.71-22 _ 00362 = 3.62%
4,000

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

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

i
Ocho varillas del #10 (1% de pulgada) tienen un drea de 63.52 cm?, en tanto que 10
varillas del No. 10, tienen un area de 79.40 cm?. Se requiercn, por consiguientc, 10
varillas del #10. ’

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de interaccidn, es el de caicular el
parametro e/h, donde ¢, es la excentricidad de la aplicacion de la carga, 1a cual se obtiene

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

5
e _ M. _ 342000 _ .0

h PR 37810060
En la interseccién de %zO.M con K = 1.26, se lee nuevamente ¢ = 0.71, y

descendiendo hasta la abeisa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniéndose los
mismo valores que va se habian determinado previamente. Con este valor de R, puede
calcularse Af, y compararlo con el propuesto para el disefio. En caso de que este valor
calculado sea mayor que el momento ultimo de diseno, se verifica que el drea de acero
calculada resulta correcta. De otra forma. habrd que incrementar la cantidad de acero o

el tamafio de la seccion de concreto. v efectuar una nueva secuencia de disefio con los
nucvos valores.

6. Porcentaje de refuerzo

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale: 297

p= A 79.4 = 3.79% > 3.62% requerido
bh  35(60)

a. Refuerzo maximo y minimo




El porcentaje minimo admisible de refuerzo es:

2020 0005=0.5%<3.62% -. comecto
pmm f 4 000

[>stc ultimo porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de refucrzo que
usualmente se utilizan en la practica, pero aun asi es menor al maximo pernusible del
6%. El numero de 10 varillas colocadas es, por supuesto, mayor al minimo de 4
necesarias en una seccion transversal cuadrada o rectangular.

b. Comportamiento de la columna segun las cargas aplicadas y la seccion dada

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

para ci factor de reduccidn F,, es correcto.

. Refuerzo transveral

a. Separacion de los estribos -
La seccion 4.2.3. de las N.T.C. seflala que la separacién de los estribos no sera
mayor a:

. % veces el didmetro de la varilla longitudinal;

]
e 48 veces el diametro de la varilla del estribo; ni
¢ lamitad de la menor dimension de la columna

Efectuando operaciones:

30 1344;x381em=5121cm;
V4,000
48 (0.95) = 45.60 cm;
0.5(35) =17.5cm rige

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

b Separacion en la zona de las juntas
La separacion maxima se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una
longitud no menor que la dimension transversal maxima de columna, 1/6 de la altura
libre de ¢€sta, ni que 60 cm, arriba v debajo de cada union con trabes v losas, medida a -
partir del respectivo plano de interseccion, En este caso:

298



» Lamayor longitud transversal de la columna es de 60 cm
s 1/6 de la altura libre = 38 cm
s 60cm

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

c. Detalle de la colocacidn de los estribos
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longitudinal de
esquina vy una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soportc lateral
suministrado por el doblez de un estribo con un angulo interno no mayor de 135 grados.

Ademas. ninguna varilla sin soporte lateral debe distar mas de 15 cm de una varilla
soportada lateralmente,

1 t oo
il
tuv_ﬁ!‘l_gt
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Consecutive crossties
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h = maximum value-of X on all column faces.
X

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

aj

b}

c)

d)

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

l . .
encuentra entre 2y {,,donde /, es la longitud no soportada entre los apoyos

de la columna;

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

mayor que la longitud real de la columna /, , y puede resultar 2/, o mas. En tal
caso, un valor de £ menor que 1.2 no se considera razonable

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

(con ladeo), respectivamente

S1 ambos extremos estan empotrados o casi, entonces W =0, y k=0.5.

S1 ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una minima
rigidez a la rotacidn, o se aproxima a ¥ =, entonces £ = co.

Si ambos extremos se aproximan al empotramiento perfecto, entonces ¥ =0, y
k=1
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Estados de equllibrie

Pondeo de uno coiumna
bigriculada

Llongltud efectiva de
columnas

/Balfn

R R B R R e

fin ..
(o) Estable {b) Neuiral (¢) Inestable

¥ T
(a} Columna . {b) Dlagrama de Cuerpo Llbre
n=1 n=2 n=23

(¢) Nimero de medias ondos senocldales

(a) - (b) (c)
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EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD CON EL
CAPITULO 10 DE ACI 318-99

10.10. Efectos de esbeltez en los elementos a compresién

En 1993. el reglamento se modificd para especificar que en lo sucesivo los cfectos de
esbeliez'se tomen en consideracion por medio de un anilisis de 20. orden (10.10 1). Si se
toma ¢n cucnta que los procedimientos de computacion v muchos programas cxistentes
son ahora capaces de realizar andlisis de 20. orden, se justifica esta disposicion del ACI
318-93. la cual continua vigente en 1999.

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal y como ha ocurrido en versiones
previas del regiamento, se permiten, en 10.12 ¥ 10.13, los métodos aproximados que -
determinan un momento de disefio amplificado mediante un factor &. para tomar cn
cuenta ia esbeltez del elemento en consideracion.

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

Se establecen limites inferiores para‘la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse
los momentos de secundo orden Vv solo deberdn considerarse las cargas axiales 'y los
momentos de primer orden para el disefio como columnas “cortas.”

Cuando sc tienen relaciones de.esbeltez moderadas, es permisible la determinacion de los

momentos amplificados mediante los procedimientos aproximados que s¢ mencionan en
10.12 v 10.15.

En las columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un analisis de segundo orden
que resulte mas preciso (seccion 10.11.5) y que tome en cuenta la nolincaridad del
material v el agrietamiento. los efectos de la curvatura del elemento, la distorsion lateral
(drift). la duracion de las cargas, la contraccion vy la fluencia (flujo plastico), asi como la
interaccion con la cimentacion. Los limites que se establecen en 10.12.2 v 10.13.2 para
marcos. sin ladeo v con ladeo. respectivamente, se resumen a continuacion:

Marco con ladeo Marco sin ladeo
{sin contraventear) (contraventcado)
si kl ir<?22 Se desprecia la . < )
" <34 —
! e ikl /r <3 IZ(MI/M?_
—
S22 <kl /r<100 Metodos 5i 100 > &L, /r > 34-12( M,/ M,)
- aproximados
= 312
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Donde:

M v Mj son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos factorados
en los extremos de la columna. M, es positivo si el clemento se flexiona cn curvatura
scncilla v negativo si fo hace en curvatura doble; en tanto que M; siempre serd positivo.

k. es ¢l factor que determina la longitud efectiva del clemento en flexo-
compresion. El factor k se determina de conformidad con 10.12. calculando las
expresiones que se presentan en R10.12, o por medio de los nomogramas de Jackson ¥
Moreland. que permiten calcular dicho valor de k, para columnas de seccion-constante en
un marco

r ¢s el radio de giro de ta seccion del clemento en flexo-compresion

{ ¢s la longitud fucra de los apoyos, del elemento en flexo-compresion

10.10.1. Excepto con lo permitido en 10.10.2, el disefio de los elementos a compresion.
fas vigas de restriceion v otros elementos de apoyo, se basard en las fuerzas v momentos

factorados a partir de un analisis de segundo orden, considerando la no lineandad v €l

agrietamiento del material, asi como los efectos de la curvatura del elemento v la
distersion lateral (driff), la duracion de las cargas, contraccion v flujo pldstico. v Ia
interaccion con la cimentacion. Las dimensiones de la seccion transversal de  cada
clemento gue se use en cl andlisis estaran dentro del 10 porciento de las dimensiones de
los ciementos mostrados en ios planos de diseiio. o deberd repetirse el anallsis
proponicndose nuevas sccciones de los elementos.

Comentario: Las disposiciones de Ja seccion 10.10.1 para los efectos de esbelicz en los
clementos a compresion se revisaron en 1995, para reconocer el uso de los andiisis de
segundo orden v para mejorar la distincién entre los marcos con ladeo v sin ladeo.

Se aclara ¢l uso de los marcos no contraventeados que experimentan ladeo v ios marcos
contraventcados que no experimentan ladeo.

10.11. Momentos amplificados

10.11 1 Las cargas axiales factoradas Py, los momentos factorados M; v M, en los
extremos de las columnas v cuando se requieran, las deflexiones laterales relativas A, en
¢l entrepiso. se caleularan utilizando un analisis clastico de primer orden donde las
propicdades de la sccciones se determinan tomando en cuenta fa influencia de las cargas
axiales. la presencia de las regiones agrietadas a lo largo del micmbro. asi como los
cfccios de la duracion de las carpas. En forma aiternativa sc permitira ¢l uso de las
siguicnics propiedades para los clementos de a estructura:
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a} El médulo de de la seccion 8.3.1. para

elasticidad concreto de peso normal
E. =15000/
b} Momentos de inercia:
Vigas 0.351¢
Columnas 0.70 Ig
Muros - sin agrietar 0.70 Ig
agrietados 0351g
Placas y losas planas 0.25 g
c) Area 1.0 Ag

Los momentos de inercia se dividiran por (1 + Ba), donde B4

a) Para marcos sin ladeo:
_ carga sostenida axial maxima factorada

carga axial maxima factorada
b) Para marcos con ladeo. excepto a lo requerido en c):

cortante sostenido maximo factorado en un entrepiso

b=

cortante maximo factorado en ese entrepiso

¢) en la verificacion de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cabe de.conformidad
con 10 13.6:

carga sostenida axial maxima {actorada

b=

carga axial maxima factorada

10.11.4 Los marcos sin ¥ con ladeo

-En las estructuras reales no existen las condiciones perfectas “con ladeo™ o “sin ladeo.”
S1 mediante una inspeccion ne es posible determinar con precision si el marco esta o no
contraventeado, las secciones 10.11.4.1 y 10.11.4.2 proporcionan dos formas para
determunar la condicion del marco. De conformidad con 10.11.4.1, una columna quc

“forma parte del marco se considera contraventeada (sin ladeo). si los momentos en los
eatremos de ella, debidos a los efectos de segundo orden, no sobrepasan el 5 por ciento
de los correspondientes momentos.de .primer orden. De acuerdo con 10.11.4.2, se puede
suponcr que un entrepiso del marco no experimenta ladceo. si.

Yy
0= :ifTA_ <0.05 Ec. (10-7)
en la que.
Q indice de estabilidad en un entrepiso
<r, = carga vertical factorada total en el entrepiso 314

V, = cortantc total en el entrepiso



Aa = deflexién relativa de primer orden entre los extremos superior ¢
inferior del entrepiso, debidaa V,

4

{ = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del
marco ' ‘

10.12.2, En los marcos sin ladeo se permitira despreciar los efectos de esbeltez para los
clementos en compresion que satisfagan:

ﬂ534-12 M, /M Ec. (10-8)
P LELCh]

donde el término [34-12(M,/M,)] no se tomara mayor a 40. El término M,/M; es
RRACH] ¥

positivo si la columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexiona en

curvatura doble.

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

e

M, = 8,,M Ec. (10-9)
en ia quc:
B =—m 510 Ec. (10-10);
P i
0.75P,
= El
p=l= Ec. (10-11) §

El sc tomara igual a:

oy (02Ecly +Ely)

1+ By
0.4EI
6 El=——F Ec. (10-13)
L+ By

Ec. (10-12)

10.12.3.1. En los clementos sin cargas transversales entre los apovos, C,, se tomara
comoe

Co=06+0.40L 504 Ec. (10-14)

H

dondc My/M; es positivo si 1a columna se flexiona en curvatura sencilla. En los
miembros con cargas transversales entre los apoyos, C,, se tomara igual a 1.0.

10.12°5.2. El momento factorado M; de la ec. (10-9) no se tomara menor a
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separadamente alrededor de c¢ada uno de los ejes, donde 0.6 y h estan en centimetros. En
los elementos en los que Mz min excede My, el valor de C,; de la ec. (10-14) se tomara. ya
sea. igual a 1.0, o se basara en el cociente de los momentos calculados M, y Ma.

10.13. Amplificacion de momentos — marcos con ladeo
El disciio por esbeltez de los elementos con ladeo se reviso en el Reglamento dc 1095, El
proccdiniento revisado consiste de tres pasos:

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

Primero. s¢ podra utilizar un analisis.elastico de segundo orden del marco(10.13.5.1).
Segundo. podrd utilizarse una aproximacion de dicho analisis (10.13.4.2).

l.a tereern alternativa ¢s la de utilizar el amplificador de ladeo &, de Ias cdicionces
anteriotes del reglamento (10.3.4.3).

2) Los momentos amplificados de ladeo &;M, se suman al momento no amplificado sin
ladeo M, en cada extremo de cada una de tas columnas (10.13.3). L.os momentos sin
iadco sc podran calcular utitizando un analisis elastico de primer orden.

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

10.15.2 En los elementos a compresidn que no estén contraventeados contra ladeo, los
efectos de la esbeltez se despreciaran si kiy/r es menor que 22.

10.13.5. Los momentos M; y M1 en los extremos del clemento en compresion s¢ tomardn
COMmo:

M =My + &M Ec. (10-16)

Ma =M+ d;Mi Ec. (10-17)

donde. oMy, v 8. M, sc caicularan dec confornudad con 10.13.4.

10.13.4 Los momentos de ladeo amplificados &,M; se tomaran como los momentos en
los extremos de la columna, calculados utilizando un andlisis elastico de scgundo orden,
basado en la rigidez dei miembro dada en 10.11.1.

10.15.4.2. En forma alternativa se permitira calcular M, como:

B M, = % 5 M, Ec. (10-18)
I-Q
S1 &, calculado de esta manera excede 1.5, §,M; se calculara utilizando 10.13.4.]1 o. ale,
101343,



10.13.4.3. Alternativamente se permitira calcular los momentos amplificados de ladeo
d M como:
M .
6SMS=‘-"——ZS—P:—2MS EC(]O-IQ)
0.75ZP,

dondec IP, es la suma de todas las cargas verticales en el entrepiso v ZP¢ es la suma de
todas las cargas de las columnas que resisten ladeo en el entrepiso. P. sc calcula
utilizando la ecuacién (10-11), donde k se obtiene con 10.13.1 v EI de la ecuacion (10-
12) 0 la (10-13).

10.13.5. S1 en un elemento a compresion:

Ec. (10-20)

el momento maximo ocurrira entre los extremos de las columnas v cn cse caso, M; se

deberd amplificar mediante el amplificador para marcos.sin ladeo de la ecuacion (10-10).
de la siguiente manera:

O

M =6 M, = (M, +8 M,) Ec. (10-9)

Entonces. la columna se disehara para la carga axial factorada P, v ¢l momento M,
calculado wtilizando 10.12.3. en que M, v M; se¢ calculan de conformidad con 10.13.3.

By como se define para la combinacion de carga en consideracion, v k como se define en
10.12.1

Se considerara la resistencia v la estabilidad de la estructura en conjunto. ante cargas
gravitacionales. como sigue:

10.15.6. En adicion a los casos de carga que comprenden cargas laterales. sc considerard
la resisiencia v la estabilidad de la estructura en conjunto bajo cargas gravitacionales
factoradas.

a) Cuando &M, sc calcula a partir de 10.13.4.1, ¢l cociente de las deflexiones
laterales de segundo orden por las deflexiones laterales de primier orden, con 1.4 veces la

carga muerta y 1.7 veces la carga viva, mas la carga lateral aplicada a la estructura, no
excederd de 2.3.
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b) Cuando &M, se caicula a partir de 10.13.4.2, el valor de Q calculado utilizando
P, con i.4 veces la carga muerta mas 1.7 veces la carga viva, no excedera de 0.60.
c) Cuando 6,M; se calcula a partir de 10.13.4.3, &, calculado utilizando ZP, ¥

ZP. correspondiente a las cargas factoradas muerta v viva, serd positiva v no excedera dc
2.5

En ios casos a), b). v c), B4 se tomard como el cociente de la carga axial maxima
factorada sostenida. por la carga axial maxima factorada.

i0.13.7. En los marcos con ladeo. los elementos a flexion se disefiardn para los momentos
totales amplificados en la junta, en los extremos de los clementos a compresion.
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Example 13.1 (cont'd)

Calculations and Discussion

Code
Reference

o) o) o
Y

o — % o
i

0 o) o)

20.00 x 20.00 in

8§-#7 at 1.20%
As = 4.80 in-2
Cover = 1.88 in
Spacing = 6,81 in

Ag = 400 in"2
Ix = 13333 in~4

>0 v

tog

]
oo

/9

i

N

Units: English

Centinement: Tied

phi(c) = 0.70, phi(b) = 0.90, a = 0.80

Iy = 12333 in"4 f@){nx (:._%:)-

Xo = 0.00 in (Yon:m)

Yo = 0.00 in i i
]

-/22

© 1994 PCA

Licensed To: Portland Cement Asscciation, Skokie, IL

File name:

Project: f'c = 5.00 ksai Ec = 4287 ksi

Column Id: fc = 4.25 ksi eu = 0,003 in/in

Engineer: Block stress profile, Betal = (.80

Date: Time: ty = 60 ksi Es = 29000 ksi |

Code: ,

Figure 13-14 Design Strength Interaction Diagram for Column A3

13-23
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Example 13.1 (cont'd)

Caiculations and Discussion

Code

Reference

Similarly, for column C3, use 24-#9 (p, = 4.2%; see Fig. 13-15).

don
S oo0oo0o0o0o0 7738
=N o 2
i o T o
) _7_-x o
o ot
s} o} 137
©O0000O0O 1300
?
P
24.00 x 24.00 in n
227
24-9#9 at 4.17% o0
As m 24.00 in-2
Cover = 1,88 in &
| Spacing = 2.06 in
|
!Aq = 576 in°2 227
glx = 27648 in“4 — -
| Iy = 27648 in-4
IXo - 0.00 in
|
, Yo = 0.00 in
! -9/
! —ren —
!
{E 2994 PCA

\Llcensed To: Portland Cement Association, Skokie, IL

}File name:

Projact:

; Engineaar:

|
’ Column IQ:
{
I

| pate: Time:

| Code:

» Units: English

I

f'c = 5.00 ksi Ec = 4287 ksl
fc = 4,25 ksi eu = 0.003 in/in
Block stress profile, Batal = (0,80
ty = 60 ksi Es = 29000 ksl
Confinement: Tied

phi(c) = 0.70, phi(b) = 0.90, a = 0.80

Figure 13-15 Design Strength Interaction Diagram for Column C3

13-24
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Code
Exampie 13.1 (cont’'d) Calculations and Discussion Reference

'fgq : i

o} o o) - =3

. l
!
v

|
459 | ‘
C o] O .
: N
P &% Vd f l i
20.00 x 20.00 in n 27z £8s0" i .ot l t);
. f ! | !

N
Y
»
[]
=]
1
TTH
L<

: v — :
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As = 8.00 in-2 / ' l
| : ; ;
Cover = 1.88 in 11 L L / l : ;
Spacing = 6.43 in 9/ i ! J/
o [ |
n . |

Ag = 400 in-2
Ix = 13333 in“4
Iy = 13332 in"4

Xo = 0.00 in
Yo = 0.00 in

|
!
i i
! i !
! i
[ i i |
Ll ]
i |
I 1

-699 L. 1 i : ! S
-Z7L

© 1994 PCA

Licensed To: Portland Cemant Association, Skokie, IL

File name:

Project: f'c¢c = 5,00 kai Ec = 4287 ksi
Column Id: fc = 4.25 ksi au = §.003 in/in
Engineer: Block stress profile, Betal = 0.80
Date: Time: . 'y = 60 ksi Es = 29000 ksi
Code: Confinement: Tied

Units: English . phi{c) = 0.70, phi(b) = 0.90, a = 0.80

321
Figure 13-16 Design Strength Interactioa Diagram for Column A3 (including magnified moment)
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Ejemplo 13.1 — Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo
(Contraventeado).

Diséniense las columnas A3.y C3 del primer entrepiso del edificio
para oficinas con 10 entrepisos, que se muesira abajo. La altura libre de
primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrep:sos,
Supongase que los efectos de las cargas laterales en el edificio son causadas

por el viento actuando en la direccion N-S. Otros datos necesarios para el
edificio son los sigulentes:

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

Vigas: 60 x 50 cm

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

Peso de los largueros de piso: 420 kg/cm?
Carga muerta sobrepuesta: 156 kg/cm?

Carga viva: 244 kg/cm?

|. Cargas gravitacionales factoradas

| Carga axial gt ”%gemos ﬂexmnantes factorados ton-m:-
Columna factoraday; fim I R P
I A R : ?-‘ ? F ﬁ - ;ﬂ T ! ¥ T;:?‘MZ:
s extr sunw; “extr mferlor R )
A3 270 16.08 554821 ) 821 16.08
C3 19 s ERT0.86 a 0.86 1.69
2. Determinese si el marco es con o sin ladeo Secc. 10.11.4.2

Los resultados de un andlisis elastico de primer orden utilizando las
propicdades de la seccion 10.1.1, se resumen en la tabla que sigue:
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Nivel de ZP R i @Y:V- :_I(,.‘_..'," _'j;'.."_,'fc _ ZP_A,,
p1so . ton'i : ! ton'- ':;; , cm _ Q‘r— V_fr
Az - 1,803 = "‘*:’;0.036‘**‘""-‘£ ‘W’IO 90: - - 396 0.015
10 - 3,661 -*"'—"0 036745503219, 396 0.010

9 5.518 0038"”“”*4“ '53.07 396 0.010
8 7375 o). 0.038: r4| 773406 . 396 0.010
7 9,232 20036 - | .- 93.25 396 0.009
6 11,090 .|~ - 0.036:+;} .~ 112,46 396 0.009
5 12947 | -.0.036: f-=..131.02 - 396 0.009
4 14.804 | ..70.028:501 4 148.96 396 0.007
3 16,662 -7 ~0. 025“ et »'-éf 165.80 -~ 396 0.006
2 18,631 "~ v 0.028 - %)« =187.68 675 0.004

H )

El indice de estabilidad Q=) P4, /¥, para cada entrepiso es menor

que 0.05. Por consiguiente, toda la estructura se puede considerar como de
ro ladeo (contraventeada). ‘

5. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez:
6P, 0o, = 0.804] 0.85/,(A4, = 4,)+4,2004,, ] Ec (10-2)
Para la columna A-3:
498 = 0.80(0.70)[0.85(350)(50° - A,) +4,2004, ]
de donde: 4, =37.29 cm’
Utlllcense 8 varillas del #8 (4,=40.56cm?; p = 1.6%)
Utilicese PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3
con:
P, =498 ton.
De la figura 13.14:
@M, =2498 ron-m>16.08 CORRECTO

En torma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del
#9: 4 =153.87 cm?
153.87

22380497 = 4.3
P = 50x60 °
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4. Columna C3 — Disefio final, que incluye los efectos de esbeltez.
Determinese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilicese un
factor de longitud efectiva k=1.0
K, _1.0(650) _
T 0.3(60)
Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura:
34—12[£J=34—1"( 0. 86\-40 >
M, J

No requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto

10.12.1

M
Notese que de conformidad con la disposicion de 10.12.2 de ACI

que . 1r “‘“”[IHJ 10.12.2

318-99, 34- 17(;'5 ) no debe tomarse mayor a 40.

En este caso no es necesario calcular un valor mas preciso de &, ya

que la columna no es esbelta para £ = 1.0. Las 24 vars. del #9 resultan
adecuadas.

5. Columna A3 — Disefio final, incluyendo efectos de esbeltez
a) Determinese si es necesario considerar los efectos de esbeltez
Determinese & del nomograma en R.10.12

e

I, —07(52J 364,583 cm’ : 10.11.1

E =15100f =282,589 kglent

Para la columna en la planta baja, de 6.75 m = 675 cm
L1 282.589(364.583)

L 675
Para la columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m = 396 cm
E I 282.589(364,583)

[ 396
_ 035(60x50")

w2

=153 x 10 kg—cm

=260 x 10’ kg-cm

=218,750cm’
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2 2 5
EJ_282589Q18.750) oy oo o
[ 853

}:E I, _(153+260010° _
ZE oo 12x10° '

Supdngase que ¥, =10 (columna esencialmente empotrada en la
base).
Del nomograma en R10.10.12.1 (a): £ = 0.84.

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en doble curvatura:

K, —£ =36<34- 12[82]) 28
r 16.08

it —=36<34-12 821] 40

r 16.08

para la columna A3 flexionada en cuvatura sencilla:

k—l"=36 > 34- 12[821) 28
16.04

r

No es necesario considerar la esbeltez de la columna A3, si se
flexiona en doble curvatura, la cual es la condicion mas comun para las
construcciones de concreto vaciado en sitio. S1 embargo, con objeto de
tlustrar el procedimiento de disefio, incluidos los efectos de esbeltez en las
columnas sin iadeo, supongase una curvatura sencilla.

b. Determinese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la
combinacion de cargas para el disefio.

M =6 M, Ec (10-9)
donde:
- C
6, =—">>—210 Ec (10-10)
__~
0.75P
M,
C,=06+04] —|204 Ec (10-14)
M2

—06-&4(821}:0_8 326



mlEl

P = Ec (10-11)
(k)
02E1 +E 1
E]=—"<& "o Ec (10-12)
1+ B,
E, =15]100/f =15,100+/350 = 282,589 kg/cn’  Secc. 8.51
I = %— = 520,833 kg/cm’
E, = 2x10°® kg/cm? : Secc. 8.5.2
50 ’ -
l,=2 (3x5.07) -2-——l.11—1.91—3.81 =10,043 cm
En la cxpresion antener, ¢f didgmetro de ia varilla del #7 dividide por 2 = 1.11cm; el didmetro del estribo del #6 = 1.91 cm, ¥

¢l recubnimiento de 1.5 = 3.8 cm

14 P,

=10 (82
4P, +17P,

L

Iy

_ 0.2(282.589)520.833+2(10°)10.043
1+0.82

El =2.72(10)"° kg-cm?

De la Ec (10.-13):
£/ - 04E£ 1  04(282,589)520,833
1+ 7, 1.82

=3.23(10")

Si sc utiliza este Gitimo valor, la carga critica P, vale:

7'(323)10"

P = _=1,070919 kg
(084 x650)?
0.8
= = ’)
O 498,000 =11
0.75(1,071,000)

Verifiquense los requisitos de momento minimo:
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M

1.mun

= P (0.6 + 0.03h) = 498,000(0.6+ 0.03x50)
=1,045,800 kg-cm = 1045 <16.08 ton-m

Ec (10-15)

Por consiguiente:
M. =2.11(16.08) = 33.85 ton-m

Si se utiliza la figura 13-14, resulta evidente que la columna de 30 x
50 ¢m reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinacion
de cargas P, =498 ton y M, = 33.85 ton-m. En este caso se requieren 8 vars.
del #9, las cuales representan un p, =2.0%.

6. Para propositos comparativos se realizd un analisis P-4 utilizando las
propiedades que aparecen en la seccion 10.11.1 del Reglamento. Los
momentos totales que se obtuvieron de este analisis P-4 son esencialmente
los mismos a los que se obtuvieron a partir de una analisis de primer orden.
Lo anterior ilustra la economia total que se logra cuando para el disefio de
los elementos se utiliza un analisis P-A.
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Ejemplo 13.2 — Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo
(no contraventeado).

Diséfiense las columnas C1 y C2 en el primer entrepiso del edificio para
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del
primer.entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demas. Supongase
que los efectos laterales en el edificio son provocados por el viento
actuando en la direccion N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los
siguientes:

Propiedades de los materiales:
Concreto f, =420 kg/cm?® para las columnas en los dos
entrepisos inferiores
f. =280 kg/cm? para todos los demas sitios
(w, = 2,400 kg/m?)
Refuerzo f =4,200kg/cm?

Vigas: 60 x 50 ¢cm
Columnas exteriores: 50 x 50 cm
Columnas interiores: 60 x 60 c¢cm

Carga muerta sobrepuesta =208 kg/m?
Carga viva = 244 kg/m?
1. Combinaciones las cargas factoradas Secc. 9.2
LLU=14D+1.7L Ec (9-1)
2.U=0.75(1.4D = 1.7L + 1.7W) Ec (9-2)
5.U=09D ~ 1.3W Ec (9-3)

2. Determinese si el marco es con ladeo o sin ladeo
Los resultados del analisis de primer orden utilizando las propiedades
de la seccion 10.11.1 se resumen en la tabla siguiente:
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Com- : Momcnlos flexionantcs factoraaos
bina- Carpa (ton-m)
Col cion ansal
de facto- M, extremo superior M, extuemo inferior
caroas rada ’ M, M, M, M, M,, M,
ns H total ns 5 totnl
Cl ] 602 787 - 7.87 394 - 3.94 354 787 ERL 787 - -
2 . 478 591 226 8.16 2.95 2173 | 24.68 B.16 24.68 591 29 4y 220 2175
[ B S 378 230 608 1.90 2214 | 24.04 °| 6.08 24.04 3.8 190 1 230 2204
C2 1 &} 1.0p0 0.14 . 014 0.07 - 0.07 0.07 0la 0.07 0.14 - -
1 z {793 .12 6.10 6.22 0.07 45.67 45,74 6.22 45,74 012 007 o 10 43.67
[ 0! 623 633 0.04 46.50 | 46.54 6.33 46.584 0.10 0.04 & 23 46.50
Nivel de ZP* An V., I Q_ZPHA
R (om) | m | (on) | S A
o Azota | l_,4..0 0 15_ ) 867 | 365 _________ 0067 o
L I 2849 10025 42379 365 ] . 0.076 |
L 11 __________ 4 277 0.41 1 42.63 N _%t_ﬁ? _________ C_)_1_1_3 _____
L A 3704 1 053 | 59.11 LI 0.140 |
_____ 9___--______’{135 066____ 75.27 _ -____§§§-________Q_l_’/'_]_____
______ 8 ...]...8330 079 4 9098 | 365 i 0203 |
R 9.970 _|.... 091 ... 106.19 | ... 365 1. 0234
RSN NN 2 5 S SR P\ SN N 12995 | . 365 1. 0.269 |
D ssr Lia . 13520 ... 363 ... 0297 |
I S IO r 1 S B L9 14887 | ... 365 ] 0312 - |
U S S A S SN T1 SN N 161.71 365 1. 0298 __|
2 17.139 0.84 175.11 430 0.190

* Iniuve oi pese del piso. las cargas muertas sobrepuestas v las cargas vivas reducidas Ll ractor de
reduccion de 1a carga viva se tomé 1gual a 0 08 (A-150).

El indice de estabilidad
> P,
e T
es mayor a 0.05 en todos los niveles de piso. Por consiguiente, las columnas
no eslan contraventeadas.

3. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna

Utilice el programa PCACOL para determinar el area requerida de!
acero longitudinal, sin incluir los efectos de esbeltez.

Para la columna C1, utilice 8 vars. del # 8 (p, =1.6%)

Para la columna C2, utilice 16 vars. del # 11 (p, =4.3%)
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4. Columna Cl—Disefio definitivo, incluyendo efectos de esbeltez
a. Determine £ del nomograma en R10.12.1

. 4 -
I, = 0.7(5%) = 364,583 cm’ Secc. 10.11.1
E, =15,100y/f, =15,100¥420 = 309,458 cm* Secc. 8.5.1

Para la columna de 4.32 m: E1 = 309,458(364.583)

=262x10° kg—cm

1] 430
Para la columna de 3.65 m: EIJ = 309’452?564'383) =309x10° kg—cm
50° . '
.. =0.35(60x ]=218,750cm 10.11.1

Para la viga de 7.30 m de longitud:
E.J 309,458(218,750)
! 732

=92.5x10° kg—cm

o o 2EIN 2624309

= = 6.17
YOS ELI 923

Supoéngase que ¥, =10 (columna esencialmente empotrada en la
base).

Del nomograma de la figura R.10.12.1(b), k= 1.76:

E’,_,=1.76(405)=48>22 10.13.2
r 0.3(50)

Por consiguiente: deberdn considerarse los efectos de esbeltez

b. Determine el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez)
v las combinaciones de cargas de disefio

M, =M, +6 M, Ec (10-17)
Utilizando un analisis P — A aproximado:
Mﬁ
oM, =——>M, Ec (10-18)

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de disefio.
incluidos los efectos de esbeltez: 332



Combina
cion de M,, M, Q S S5 .M, M, P
cargas | (ton-m) | (ton-m) (ton-m) (ton)
| 7.87 - - - - 7.87 602
2 2.95 21.73 0.19 1.24 26.95 29.90 478
3 1.90 22.14 0.19 1.24 27.45 29.35 328

Utilizando las figura 13.17, es evidente que las tres combinaciones de
carga caen dentro del diagrama de interaccion. Por lo tanto, las 8 variilas del
#8 son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeltez al
utilizar un analisis P — A aproximado.

Para propositos de comparacion, recalcilese & M, utilizando ¢l
método de amplificacion de momentos dado en ediciones anteriores del
Realamento ACI.

5‘1\/[2‘-:————”[2‘—-——2 M

DA

0753 P

Ec (10-19)

La cargacritica P se calcula a partir de la Ec (10-11), utilizando & de
10.13.1 v E] de laEc (10-12) 0 (10-13).

Para cada una de las doce columnas exteriores a lo largo de los ejes
de columnas 1 y 4 (esto es: las columnas que reciben sélo | viga en la
direccion del analisis), £ se determind en la parte 4(a) con un valor de 1.76.
Uttlizando la Ec (10-13), con #, =0:
50°

1

E!:O.4(309.458)( ]:6.45(10'")

La carga critica vale:
p o TEL 7 x645(10)"
CO(kLY (176 x 403)

=1,257,922 kg = 1.257 ton Ec (10-11)

Para cada una de ias columnas de orilla A2, A3, F2 y F3 (esto es: las

columnas que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la direccion del
analisis):
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_262+309
2x 927
¥, =10

= 3.08

A

Del nomograma. correspondiente, k =1.58.

La carga critica es:
po TEI 7P x6.45(10)°
C(k) (1.58x405)

=1.554,659 kg=1,555 ton Ec (10-11)

Para cada una de las ocho columnas interiores: r

I, = 0.7(-61%) = 756,000 cm" Secc. 10.11.1

E] _ 309,458(756.000) _

Para la columna de 4.32m: !‘ 541x10° kg—cmi

t 432 )
Para la coiumna de 3.65 m: EI‘] = 309'451;56'000) =641x10° kg—-cm
JEELlha Y
(2x92.7)
¥, =10
Del nomograma: k= 1.8
4
El =O.4(309.458)(-61%J=1.34x10” Ec (10-13)

p _ TEl _ 7 x1.34x10"
© (k) (1.8x405)
Por lo tanto:

= 2,488,568 kg = 2,488 1on

D P =12(1.257)+4(1,555) + 8(2,488) = 41,208 101
§ =L ! 524
L Sh 17.139  =*

i - -ty
0.75T P 0.75(41.208)

Para la combinacion 2, de cargas:
M, =295+224(21.73) =51.62 ton-m 334

Para la combinacion 3, de cargas:



M, =190+2.24(22.14) = 51.49 ton-m

De la figura 13.17, resulta claro que la combinacion 2 de cargas cae
fuera de! diagrama de interaccion. Por consiguiente, es necesario
incrementar el refuerzo-a 8 varillas del #9 (p, =2.0%). para tomar en

cuenta® los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el método de la
amplificacién de momentos de reglamentos previos de ACIL.

5. Columna C2. Disefio definitivo, para incluir los efectos de esbeltez.

a. Determinese si deben considerarse los efectos de esbeltez.
En la parte 4(b), k se determind igual a 1.8 para las columnas
mnteriores. Por consiguiente:
K, _18(405) _ 0
r 0.3(60)

22 10.13.2

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez.

b} Determinese el momento total M, (incluyendo los efectos de
esbeltez) y las combinaciones de cargas de diserio.
M =M, +6M, Ec (10-17)

Utilizando un analisis P — A aproximado:

V, '
S M, =1 > M, Ec (10-18)
. 1_ Q
La sigulente tabla resume las combinaciones de cargas de diseno,
incluvendo los efectos de esbeltez:

Combina ]
cionde | M, M, . Q S S M, M. F,
carga (ton-m) | (ton-m) (ton-m) (ton)
] 0.14 - - - - 0.14 1.060
2 0.07 45,67 0.19 1.24 56.63 56.70 795
T 5 | 004 | 4650 | 019 | 124 | 5766 | 5770 | 514

335
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(P . M.) caen dentro del diagrama de interaccion. Por consiguiente, las 16



varillas del #11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez.
utilizando una analisis aproximado P—A.

e Para propdsitos de comparacidn, recalcilese &, M, utilizando el método
de amplificacion de ‘momentos, el cual aparece en ediciones anteriores
del Reglamento ACI. Utilizando los valores > P.,> P v &, calculados

en la parte 4(b):
S =224
Para la combinacion 2 de cargas:
M, =0.07+2.14(45.67)=102.37 ton-m
Para la combinacion 3 de cargas:
M, =0.04+2.14(46.50) =104.20 ton-m

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen
dentro del diagrama de interaccion y por consiguiente, ias 10 variflas del
#11 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante
este metodo.

6. Determinese si el momento maximo ocurre en el extremo del elemento.
Ver la seccion 10.13.5.
Enla columna Cl:

o 805 o, 35 35 Ec (10-20)
ro 0.3(50) P 1,060,000
£, A, 420(60)°

Por consiguiente, para cada una de las columnas Cl y C2 el momento
maximo ocurre en uno de os dos extremos, y el momento total A7, no tiene
porqu¢ amplificarse mediante &, .

7. Verifiquese la inestabilidad debida una deflexion lateral de la estructura
(Secc. 10.13.6):

a. Cuando se utiliza 10.13.4.2 para calcular § M, el valor de Q que
se evalua utilizando cargas gravitacionales factoradas, no debera exceder de
0.60. Notese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia 336
se deberan dividir por (1+ £,), donde, para este piso (Secc. 10.11.1):



4
ﬁ‘,=—~zl £, =089; 1+/4,=189

2.5

El dividir todos los momentos de inercia por (1+ f,) es equivalente a
incrementar las deflexiones, y consecuentemente Q, por (1+ 4,).

Por lo tanto, en el 2o. nivel:
0=1.89x0.19=0.36 <0.60

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho, si se
calcula la Q modificada en cada piso, se muestra que la estructura es
estabie.

b. Al utilizar 10.13.4.3 para calcular & M , el valor de ¢, calculado
utilizando > P, y 'Y P correspondientes a las cargas muertas y vivd‘g
factoradas, sera positiva y no excedera de 2.5. Para la verificacion de I:él
estabilidad, 1os valores de EI se deberan dividir por (1+/,). Por
consiguiente, los valores de P, se deberan recalcular considerando los
efectos de 3,. .
En las columnas Bl aE1 y B4 aE4, g, = 0.89, y la carga critica es:

1,297

P= = 686 ton
© 1+089

En las columnas Al, Fi, A4 y F4, #, =091, y la carga critica es: -

7
P = 1297 =679 ton
1+0.91]

En las columnas A2, A3, F2 y F3, #, =0.89, y la carga critica es:

P
P = 1,642 =869 ron
Y 1+089
En cada una de las columnas interiores, 4, = 0.88, y la carga critica
es:

25

P=— 29 _ 1,378 ton
1+ (.88 337

Por lo tanto:



3 P =8(686) + 4(679) + 4(869) + 8(1,378) = 22,704 ron
Y,
0. = 1 <0
s - 17,139
0.75 (22,704) ‘
La estructura es inestable cuando se utiliza el metodo de
ampiificacion de momentos.

8. Para propodsitos de comparacidn, se llevdo-a cabo un andlisis P-A
uilizando las propiedades de la seccion, dadas en 10.11.1. En la columna
Cl. el momento total M, aumentd aproximadamente 26% vy en la columna
C2 aumentd aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantidad de
refuerzo determinada en la etapa de disefio preliminar es adecuada para las
combinaciones de cargas a partir del analisis de segundo orden. Notese que
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron
aproximadamente 26%.

Para la revision de la estabilidad segun 10.13.6, los valores de J se
dividieron por (1+ /4,). En todos los niveles de piso, el cociente de las
deflexiones laterales de 20. orden respecto de las de ler. orden, se
determind menor a 2.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de la
estructura.

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de
las cargas de viento que actlan en la direccion S-N. Sin embargo, en aras de
simplicidad, en este ejemplo no = consideran éstas.

10. Cuando las columnas estan sujetas a flexion en las direcciones x y y , el
analisis anterior ‘deberd ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La
verificacion del disefno final de la columna podra llevarse a cabo utilizando
el meétodo de la carga reciproca:
1
P, =
# ! ] i

—_—

I

It })H ¥ P.'u’ [

En la cual:

Pp  carga normal resistente de disefio, aplicada con las excentricidades e,
v e,
Pro  carga axial resistente de disefio, para la as excentricidades ¢, = e, = ( 338



Po=0.808[0.857, (4, - 4,)+ £, 4,]

cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos.
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente
0.80 se reemplazara por 0.85.

carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad e,.
en uno de los planos de simetria

carga normal resistente de disefo, aplicada con una excentricidad e,
en el otro plano de simetria
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Example 13.2 (cont’d)

Calculations and Discussion

Code
Reference

Column Id:
Engineer:
Late:
Code:

Units: English

Time:

fo = 5,10 ksi

Block straess profile,

fy = 60 ksi

Continemeqt: Tied

phi(c) = 0.70, phi(b) = C.90, a = 0.80

eu = 0.003 in/in
Betal = 0.75

Es = 29000 ksi
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File name: |
Project: f'c = 6.00 ksi Ec = 4696 kai
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Figure 13-17 Design Strength interaction Diagram for Column C1
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Code

Example 13.2 (cont'd) Calculations and Discussion Reference
Zon
Jooo T 7 :
/589 | | :
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Units: English phi(c) = 0.70, phi(b) = 0.90, a = 0.80
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Figure 13-18 Design Strength Interaction Diagram for Column C2
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‘5. MARCOS DUCTILES
5.1 Reguisitos generales

Este capitulo es nuevo en las Normas; estd bagado esenclalmente
.en el Apéndice A del Reglamento ACI de 1983 (ref ) y en algunos
criterios de gdisefio noezalandeses (refs ). 8e entiende por mar
co dGetil una estructura monolitice formada por columnas y‘vigaq_
L u.\wi que b ajc la accibén del un sismo intenso puede BOoportar una serie
de ciclos de comportamiento ineléstico, ;I;‘ﬁenoscabo significa-
tivo de su capacidodde carga. Lo anterlor se logra si en al mar
co puede formarse un mecanismo de falla en el gue las Zonas que -
funcionan como articulaciones pl&sticas poseen una considerable
capacidad de giro ante aéciones repetidas, La razbn principal
de usar estructuras dGctiles es Que permiten ser disehadss para e
resistencias menores gue las gue requerirfan en un cierto sitio
estructuras de comportamiento el&stico. Esto ocurre asl, entre
otras razones, por la energia:gurante un gigmo'disipa el marceo
dctil en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-
te de gue bajo sismos extracrdinarios son de esperarse danos em-
tructurales, principalmente en las vigas, que requerirdﬁ guiz§
de Teparaciones de costo no desprecils le; de manera que los resg
ponsablcs del proyecto y el propietario tienen que elegir entre
usar el nivel de seguridad suministrado per el Reglamento y sus
Mormas Complementarias, o aumentar el costo inicial de la estrug

:fura para disminuir el riesgo de danos futuros.
en las arfleviaciones pléstres:s
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 si, y limitando la cuantia de
refuerzc. El confinamiento lateral hace gue aumente la capacidad
de deformacibn longitudinal de compresibn del concreto tanto Ai-.

recta como por flexidn y, por tanto, que se incremente la capaci-

. p—

dad de giro.

Las fallas no dGctiles, como las debidas a fuerza cortante o a

.

L4

menoscabx en la adherencia, se evitan mediante el uso de
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acero con fluencia definida. Si el acero fluye'bajo una cier-
ta fuerza, gqueds acotados los esfuerzos de adherencia y los
momentos flexionantes; indirectamente también quedan acotadas
las fuerzas cortantes, El obtener un comportamiento acepta-
blemente estable bajo cargas clclicas como las qué imponen los
sismos se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes

en los elementos del marco.

En general, los reqguisitos de este‘capitulo estin encaminados

a lograr, mediante requisitos de detalles de refuerzo y dy.men-
siones, gue el comportamiento del marco est& regido por el gi-
ro inelé&stico por flexién en las zonas gue se consideran ar-
ticulaciones. plésticas 8in que se presente antes otro tipo de
falla} y que soporte ciclos de carga i:rpuesws'por sismos intensos.
De acuerdo. con el criterioc general adoptado en el articulo 207
del Reglamento y en las Normas Técnicas Complementarias para
‘Disefo por Sismo, a los edificios formados por marcos diictilesr
les corresponde un factor de comportamiento sfsmico, Q, 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 entrepiso :
tida por los marcos’'sea por lo menos el 50 por ciento de la
. L avngue

total. Se admite asi porgue,fel muro tiene menos c..pacildad
quec un marco'para deformarse sin:%illa{’en una estructura for-
mada por marcos dfictiles y muros, si llegan a fallar &stos, los

marcos representan una segunda defensa que puede evitar el

derrumbe de la construcci®n.
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Para revisar el requisito de Qua en ocada entrepiso los marcos
pean capaces de resistir al menos el 50 por ciento de la fuare

za cortante actuante, puede procederse en la forma siguiente:

a) Analfcese la estructura y determinan. las fuerzas cortantes

que actfan en las columnas,

B)ESi en-cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes gue
actian en las columnas que forman marcos al suponher gue ne
, existen los muros es al menoe el 50 por ciento de la fuer- ¢
#a cortahte total_de ese entrepiso, B¢ acepta que se cumple

el requisito.

Este proceder se justifica porgue al dimensionar se suministrar§
a4 es0s marcos por 1o menos el 50 por ciento de la resistencia

necesaria de entrepiso.

. no con
Si al aplicar el procedimiento anteriorﬂse cumple,el requisito,

puede recurrirse al criterio general gue consiste en comprobar
X .

gue los marcos solos, suponiendo que los muros. han €allado,.son

capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por cilento

de la fuerza cortante actuante., Para esto, se analizan

los marcos sin los muros, bajo el 50 por ciento de las fuerzas

laterales totales, y se disefian para gue lo resistan; o bien _
se
ge dis=ha . la estructura, incluyende los nuros, y despuésAFe-

visa que la resistencia de los m.rcos solos cumpla con el re-

quisito. Este Gltimo proceder €s md&s laborioso. -
%
£y

En cuanto a la condiciébn 3 para usar ) = 4 gue aparecen en las

normas para diseflo por sisno en el sentido de que el minino

cociente” de la capicidad resistente de un entrepiso entre 344

la cccibn de Jdiseho ar difiera en mds de 35 por ciento del

promedio de dicho cpciente para todos los entrepisos, puede

suponetvse gue la resistencia de un entrepiso —>



corresponde al mecanismo gue en é1 se forme con articulacilo-

nes plisticas en los extremos de las columnas y que la resis-

tencia del muro es la gue tiene a fuerza cortante eﬁ al antra-;
procedimienpo
pisoc. Este ‘ . sobrestima la resistencia de entrepiso,
particularmente en edificios gsbeltos donde las articulacio-
nes se formen en las vigaé Yy no en las columnas y el muro
de concreto falle por giexién en su bass. Ein embargo, se
justifica hacerlo asl porque la intencifn del reguisito es
evitar gue haya discontinuidades importantes en las resisten-
cias de los entrepisos,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 entrepisoc gue se trata &ino
gue el mecanismo de falla del edificio estf definido por ar-
ticulacicones en las vigas, el concepto de resistencia de en-
trepiso pierde un tanto‘su significado. &i se deseara calcu-
larla deberfa ser la fuerza cortante que actla en ese entrepi-
so cuands se forma el mecanismo de falla general del edificio;

lo anterior se complica ain méds cuando existen muros de con-

CLoCO /}:?."d SIEMO.

Asi pues, para fines de revisarsmel requisito gue se-trata,
basta aplicar la expresibn siquiente:

M
c

= —= 4+
VRE h vR muro
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donde V . es la resistencia ficticia del entrepiso, IM_ es la



suma de los momentos resistentas en los extremos de las colum-

nas y VR MUro la resistencia del muro a fuarza cortante. Para

valuar M_ debe tomarse en cuenta la carga axial que actfa en
la columna (pueden usarse loe diagramas de interaccién flexién-
compresifn). La resistencia del muro se determina de acuerdo

con la scccidbn 4.5.2c) de 1as.Normachonsiderando muro ne es-

belto; asf se obtiene: /

Y =085F/f7
R muro tL + ph(PR fydt)

< 2F_Lt/¥%
J— R c

Una de las caracteristicas de un marco que 1nﬁluyen en su
comportamicento y resistencia es la resistencia relativa entre
columnas'y vigas. La tendencia zctual es propliclar gue las co-
lumnes sean mfs resistentes en flexibn gque las vigas,a fin de
evitar las fallas laterales de entrepiso por la formacibdn de
articulaciones plésticas en los extremos de las columnas; esto
es, sc llega a uné estructura en gue el mecanismo de falla
ocurre por la formacién de articulaciones inel8sticas en las
vigas y donde las columnas permanecen de hecho en la zona
eldstica excepto en sus bases. Bajo un c;erto sismo, la de-
manda de girc en las articulacfones pldsticas de una estructu-~
ra cuyo meccanismo de falla estd definideo por articulaciones

en las vigas es menor cue el gue se tiene en las articulacio-

’ ES

nes de un mecanismo de entrepiso; : decir)la -  estructu-
{con columnas ma; resictenfes que las Vigar)
raTtienc mas prohabilidades de sobrevivir durante un sismo de

por cirs parls, @ cavse de o carga ax rel /2 ca’pacvdad ae 5’”
ineldstico de [or colomnas ©s menor que /o de /as Wjd’.r

3.



lateral que la gue en realidad le corresponde.

Se pilde que la resistencia especificada, fé, del concreto no
sea menor de 200 kg/cm2 debido al efecto desfavorable que éo;
bre la curvatura en la falla tiene el disminuir fés en una
seccibtn rectangular gue tiene un cilerto refuerzo, la profundi:‘
dad del eje ﬁeutro en la falla es C = Asf;A?fg; al disminuir
£, aumenta ¢ y la curvatura dieminuye. 0.8

El uso de refuerzo longitudinal qgue no fluya francamente ©

gue fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor gue al
aplicado al dimensionar puede conducir a fallas frégiles por
fuerza cortante ¢ por adherencia, Estos tipos de falla deben
evitarse aungue ocurran bajo cargas mayores que las de diseﬁo,
de acui el primer requisito gue se pide para el refuerzo lon-
gitudinal de vigas y columnas. Tambilién es necesario gue el
esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda’
demasiado al de c&lculo’para gue efectivamente sBe mantenga la

tendencia o que las articulaciones pl&sticas se formen 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-

formacidén,de caracteristicas tales que la resistencia real sea
al menos 1.25 veces el esfuerzo real de‘fluencia. Consideran-
do el caso extremo de que el acero fluyera y no tuviera endu-

- . - - ’
recimiento por deformacién, la fluencia ocurriria solo en la



secciédn de momento m&ximo y de hecho no Bse formarfa una zona

que trabajara como articulacién pléstica, sino que lé defor-
maci6n del acero sc concentrarfa en unos cuantos milfmetros y
répidamente ocurrirfa su fractura} : originando una
falla fr&gil. Si el acero tiene endurecimiento por deforma-
cidn, al llegar su deformacifn a la zona de endurecimlento -
el momento en la seccibén de momento méximo ;umenta y también ﬁ?é?CCH
los momentos en las secciones vecinas, con lo que la fluencia

del acero se propaga y se forma una articulacidén pl&stica. El
requisito de las normas tiende a asegqurar gque la fluencia ocu-

rra en una clerta longitud, y’l&nz&'asi “ una cierta ca=’

pacidad de giro 'inelistico en esa zona. ¥

5.2 Micmbros a flexitdn

-

5.2.1 Reqguisitos geométricos

Se pide gque larelacifin claro-peralte no seaz menor que 4 porgue
hay evidencia experimental ({(ref } de gue bajo acciones re-
petidas el compertamiento de vigas peraltadas que no cumplan

con el reguisito es més desfaverable gue el de v{?as esbeltas,

Los reguisitos que limitan.las relaciones del ancho de una vi-

ga con la longitud no sopertada lateralmente y con su peralte

tienen la intencidn de evitar el pandeo lateral.

Los extrecmos de lac vigas normalmente est@n bajo flexién nega-
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tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repeti



tidas es probable gue se desprenda el recubrimiaﬁto y 88lo se.
cuente con el concreto contenido dentro de los estribos; por

esta razbn se requiere un ancho minimo de 25 cm. Se pide que
el ancho de la viga no sea mayor gue el de la columﬁa,para hl-f

cer lo m&s eficiente posible la trasmisifn de momento entre

viga y columna. - -

La intencidn del QGltimo requisito geomitrico para vigas es evi-
tar momentos adicionales importantes en las columnas,causaddé
por excentricidad de la carga vertical y gue normalmente no se

toman en cuenta en el an8lisis,
5.2.2 Refuerzo longitudinal

El primer requerimiento va encaminado a no dejar alguna seccidn
con posiblidad de falla frdgil por flexibn de uno o de otro sig
no; esﬁo Gltimo en vista de las incertidumbres en el an&lisis,

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos,
o acortamientos diferenciales en columnas a corto o a largo
plazo, todo lo cual usualmente no Zf consider- €+ el an&lisis, y

LineiZnoen vista de la posibilidaquue el sismo sea mds intenso

gue lo previsto y haga gue cambien los signos de los momentos.

Como se dicc en 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a gque el momen
to resistente de la seccifn agrietada sea al menos 1.5 veces ma«
yor que el momentc bajo el cual se agrieta la viga, can lo gque se

evita gue ésta falle bruscamente al agrietarse. El réqubsito
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de que sean por 10 menos dos barras en'cada lecho se refiare

més bien a la necesidad de ellas por razones de.construccibn.6°
Se mantuvo el limite de o.fSAsb para el acero a tensifn. oy’
Aungue el concepto de falla bnlanceﬁda no es yA en rigaf apli'
cable a un viga sujeta a accilones gue le provocan deformacio-
nes ciclicas- . -inelasticas)la cuantia gue tenga la .
seowidn con felacién a la cuantfa balanceada continfia siendo

un indice de la ductilidad de la viga. GSe sugiere gue la cuan
tia no exceda de 0.025 a fin de evitar congest%%amiento de las

Eﬁrras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor-

tante gue puede generarse en la viga.

el

Se pide que en la unidén con un nudoﬁmomentc‘;resistente posiﬁivo
de una viqa sca por lo mencs igual a la mitad del momento .resis
tentc negativo gue se tenga en esa seccién)para prever la po§i-
bilidad de qué, aungue el anflisis no lo indique, el momentq'po-
sitivo debido al sismo excede al negativo causado por las caégas
verticales, Esta situacifn puede verse propiciada por hundimien-
tos diferenciales, o acortamientos diferénc;ales de las columnas.
Ademas, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efec
to favorable d- ¢ e bajo momento negativo ayuda al concreto a to
mar las compresiores. El riesgo de que se invierta el signo del
mﬁmento flexionante en los extfemos de las vigas dé un marcod es

mayor si los claros son peguehos.

Se pide que en las uniones por traslape se suminis tre refuerzo he-
licoidal o estribous cerrados, debidoa laposible cafda

del recubrimiento lo gue disminuirfala adherencia de las barras y debili



ria la unibn traslapada. Las uniones traslapadas nc se permi
ten en zonas donde se preven zonas que funcionen como articula-
ciones plisticas, pues no son confiables bajo deformacicnes ci-

¥

clicas inel&sticas.

En un paguete de dos barras es peguenc el mgnoscabo en la adhe-
rencia con el concreto. Debe buscarse gque los esfuerzos de adhg.
rencia scan pequefios, s que 8u deterioro bajo ‘acciones ciclicas

es una de las causas de la p8rdida de rigidez de elementos y nu-

dos de concreto reforzado bajo cargas ciclicas.

De los requisitos gue deben satisfacer las uniones soldadas © con '
dispositivos meci&nicos, se hace hincapié en el que pide gue resis
tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras gua

unen.

Al definir el didme:tro, la cantidad y la distribucibn del refuer-

zo lengitudinal, debe tenerse presente la facilidad de construeg-

respecto @
cidn, en particular las barras gue llegan a las uniones con

las columnas.
5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

El refuerzo qgue se pide es para confinar el concreto en las 2zonas

de articulaciones plasticas,a fin de aumentar su capacidad de de-

/

formarse sin fallar y de resistir acciones cicii—
cas. Tambié&n tiene la funcidn de restringir lateralmente al ace-
ro longitudinal gue pueda trabajaf a compresibn. El diametro del
refuerzo para confinar estard de acuerdo con el tamano de la viga.
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hasta 50 & 60 cm, No 3 con peraltes de hasta 80 & $0 cm)y No ¢

© m&s gruesas para peraltes mayores,

El reguisito relati'vo a las barras longitudinales de la perife-
ria en las zonas de articulaciones plAsticas significa gque lai '
barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener el
soporte lateral como se indica é,ex1a‘;1.!2.3) y qgue ninguna barra no
soportada lateralmente debe dif@;ﬁ&agu'de 15 cm de una barra sf *

soportada.
5.2.4 Reguisitos para fuerza cortante

La forma dc obtcecner las fuerzas cortantes en una viga de un mar-
co diictil se ilustra en la fig 1. Para evitar que ocurra la fa-
lla por fuerza cortante antes gue aparezcan las articulaciones,

B _partir de) equl librio ge 18 vige,
las fuerzas cortantes de dis efio se calculan'suponiendo gque ya se

formaron las articulaciones pl&sticas en 8u4s extremos, L
\ seguido

Los momentos de fluencia se calculan sin factor de reduccibn,
porque asi{ se tiene una condicibén més desfavorable ya que se ob-
tienen fuerzas cortantes mayores., Ademds, se supone que las am-
plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a

tener endurecimiento por deformacibn, por lo gque el momento se

calcula con ¢l esfuerzo en el acero igual a 1.25 £

La situacibn descrita en la fig . . puede ocurrir durante un .sis-
mo intenso: primmerc se forma la articulacibn en el extremo donde
el momento del sismo se suma con el causado por las cargas de
352

gravedad; después, al aumentar el efecto del sismo, se forma la

articulacidn de momentc 'positivo en el otro extremo.



Fn rintemas de pilso viga~losa monoliticos, el momento resisten-

te negativo de la viga aumenta con relaciSn al tebrico,a causa

del refuerzoc de la losa gque trabaja a tensién junéo con el re-

fuerzo de la viga. ISe recomienda tomar en cuenta esta incre- -

mento en vigas relativamente pequeﬁas(peralte manor de 50 om;como9W%)
-

y tambi&n cuando la cuantfa de refuerzo de la losa exceda de

0.006 & 0.007 {(ref Y.

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo re-
sultado que con el general, es decir, evitar gue la viga falle
por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones

inrel&sticas en los extremos. El procedimiento optativo es mé4s
sencillo, aangue, como suele suceder en estos casos, puede con-

ducir a un mayor consumc de acerc en estribos.

5.3 Miembros a flexocompresifn

Los miembros a flexocompresifn con carga axial pequena

< ! g i
(Pu < Agfc/lO) se tratan como vigas.

Las razones para pedir un minimo en la dimensifn transversal
de una columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera-
bles a errores constructivos, a ippactos accidentales y a ex-
centricidades accidentales de otra iIndole, y b) facilitar la
coin~- -i6n del refuerzo y del concreto, asi como lograr cum-
plir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado

la relacién del &rea del nficleo al &rea transversal total.
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La Iintencifn de que el &rea de la seccifn transversal sea al

menos igual a pu/o.sré es garantizar una cilerta capacidad de

giro en zonas de la columna donde llegaréh a formarse articul&-

ciones pldsticas. La capacidad de giro inelfstico en una colum-

na aumenta al disminuir la relacién Pu/Agfé .
\-0.

Se pide gue la relacifn entre la dimensién transversal mayor

de la columna y la menor Q- exceda de 2.5, para gue el alemen-
to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carac-
terfsticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

teral.

Pora evitar gue los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de
una disminucién significativa de la ductilidad general de la
estructura,jlas disposiciones de 1.3.2 se adiciona el reguisi-
to de que la relacién entre la altura libre y la menor dimen=-

si6n transversal no exceda de 15,

5.3.2 Resistencia minima a flexibn

En la seccibn 5.3.2 explicitamente se trata de disminuir las
. robabilidades de qgue se presente fluencia en las columnas Y,
por tanto, de que se forme un mecanismo de falla lateral en
algGn entrepiso. El requisito de la seccifén propicia la for-

macién de un mecanismo de falla definido por articulaciones

plééticas en las vigas y en la base de las columnas. (fig ).
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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 falla de entrepisc, a causa
de qué en éste ﬁitimo la disipacién de energialadlo ocurre en
las articulaciones plé&sticas &E los extremo? de las columnas:
del entrepiso que falla, en tanto gue en el otro se disipa en

<
un nOmero mayor de articulaciones distribuidas en todo el edi-

ficio. -
Por otra parte, la capacidad de giro de una afticulacidn for-
mada en una viga es mayor que la de aquella gue se forma en una
columna, a causa de la carga axial. RAdemSs, y en particular

si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la
estructura, aumenta la 1mportaﬁcia de los momentos de segundo
orden en las columnas del entrepiso dafado,con el consiguien-
te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificlio. Lo
anterior significa gqgue una estructura donde las articulaciones
se formen en las vigas y no en las columnas tiene mas probabi-'
lidades de sobrevivir bajoc un sismo de intensidad extraordina-
ria gue otra en dende la fluencia ocurra en las cclumnas de un

entrepiso v an &1 se forme un mecanismo de falla lateral.

Debe hacersec hincapié en gue la importancia de que no se for-

men articulaciones ‘plésticas en las columnas es mayor en los
rimeros entrepisos de edifiél&s altos. En edifigios de ﬁhﬁ o

dos niveles o en los Gltimos pisos de edificios de més altura

se puede ser menos estricto en este aspecto. Asi mismo,len un
cierto caso podria admitirse fluencia en algunas columnas de 790

un entrepiso a condicibn de gue las restantes del entrepiso



permanezcan eldeticas e impidan la formacifn de un mecanismo
de falla lateral. i

.

In rigor, no es posible asegurar gque no se for-
men zonas inelfsticas-en las cclumnas, por lo gue se debes su-

ministrar en sus extremos el refuerzo de confinamiento pres-

NN

critc en 5.3.4, Entre otras, las razonhes gue pueden provocar
la fluencia de las columnas es la scbrerresistencia de las vi-
gas a causa del endurecimiento por deformaﬁion del acero de

refuerzo y por la contribucifdn al momento resistente negativo

de la viga del acero de la losa adyacente.

. s'«l
Se pide duplicar la carga axial debida al sismo para prever

gue la fuerza sismica horizontal excede de la obtenida divi-
diendo el coeficiente sfsmico entre el factor de comportamien-
to sfsmico, Q, igual a 4, Una de las razones para dividir en-

k1

tre Q es el supuesto comportamiento pléstico de la estructura,
pero ésté se ve afectado por la sobrerresistencia de i;s vigas,
la presencia de muros y por la no simultaneidad en la forma-
ci6én de las articnlaciones plasticas, todo lo cual conduce a
gue la fuerza lateral que toma =1 =2dificio sea creciente con
la deformacidn lateral, y, por con:iguiente, a gue aumenten los

momentos de volteo y las cargas®axiales en las columnas, incre-

mento gue no se toma en cuenta en el andlisis.

Con el procedimiento optativo (F_ = 0.6) se pretende obtener

R

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formacién
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de mecanismos de falla lateral de entrepiso.

S1i se llega a formar el mecanismo definido por articulaciones,
en las vigas y en las bases de las columnas, la falla de la
estructura estard gobernada por la falla de las bases de las
columnas, por lo gue resulta esencial gue esa zona cuente con =
el adecuado refuerzo transversal de confinamiento, El confi-
namiento aumentard la capacidad de giro de las bases de las
columnas y permitiré que soporte més ciclos de acciones sismi-

cas sin perder su capacidad de carga vertical.

5.3.3 Refuerzo longitudinal

i) limite inferior para la cuantia de refuerzo longitudinal
tiene el propbsito de evitar gue dicho refuerzo fluya en com-
presién a causa del flujo plastico (creep) del concreto. Al
deformarse el concreto con el tiempo, va transfiriendo su car-
ga al acerc de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com-
presifn si su cuantfa es muy pequefia; la columna se irfa abor-
tando al paso d?l tiempo se crearfalfesfuerzos v defofmaciones
/a5

no previstas en vigas y en otras columnas. Otra razbn para
A

establecer una cuantia minima de refuerzo longitudinal es su-

ministrar una cierta resistenci® , flexibn.

El limite superior para la cuantia de refuerzo longitudinal es
en esencia para evitargue se congestione el refuerzo, particu-
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larmente en las intersecciocnes con las vigas. Si el refuerzo

es excesivo, se dificultan su colocacibn y el colado del con-

creto.



Se limita & dos el nfimero de barras por pa&ue;a a £in d‘ diemi
nuir el riesgo de fallas de adherencia en la coclumna y en espe
cial en las intersecciones con las vigas., Por otra parte, se ‘
logra un mejor confinamiento del concreto del n@cleo si las ba
rras longitudinéles est&n distribuidas en la periferia que si
se concentran_ en paguetes. Esta disposicifn tiende a dejnr‘fﬁg
ra de uso la pr&ctica anterior de concentrar la mayor parte

drl refuerzo longitudinal en las esguinas gue, sl bien aumenta

la resistencia en flexibn, propicia problemas de adherencia y

de menoscabo en el confinamiento.

Al igual gque en las vigas, las uniones de barras por traslape
en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien
to. Los traslapes sblo se permiten en la zona centrafde la
columna dondc es poco probable gue se desprenda el recubrimien
to. Las uniones soldadas o con dispositivos mec&nicos no'bre-

Senlan e€se wconvenienie y Se permiten
fcn cualyuiecr localizacibn con tal gue se cumpla con los regui-

sitos gue se incluyen sobre cantidad de unicnes y aeparaéibn

entre ellas.

Se hace eénfasis en la importancia de gue se cumplan los requd -
sitos de la seccibn 4.2 que no resulten modificados por el

inciso 5.3.3.

5.3.4 Refuerzoc transversal

El refuerzo transversal de una columna tiene la funcidn de su-.

L ) _ . . 35¢
minlistrar la resistencia reguerida a fuerza cortante y dar con-

finamiento adrcuado al nficleo, asi como restriccién lateral al



hace
refuerzo longitudinal, El confinamiento 1atera14que aumente

considerablemente la capacidad del concreto para deformarse
en la direccifn longitudinal sin fallar, con 1o cual se evita
el comportamiento fr&gil de la columna, El refuerzo minimo '
gue se especlfica en esta seccibn es el necesario para confi-
nar el concreto del n@cleo y restringir lateralmente las ba-‘
rras longitudiﬁales; este refuerzo 88lo se pide en las zonas
donde es probable que ocurra comportamiento ineldstico duran
te sismos intensos. No obstante la tendencia hacia evitar
gue las columnas sufran comportamiento inelfstico, debe pre-
verse la posibilidad de gue esto ocurra, seglin se indica en

los comentarios a la seccibn 5.3.2, de aguil la necesidadde

suministrar el refuerzo transversal para confinamiento.fs

CP;; toda seccifin de una columna el refuerzeo transversal debe
satisfacer el reguisito que sea mas egtricto entre el necesa-
rio para confinamientco y el necesaric para fuerza cortante,
teniendo en cuenta que el primero (inicamente es necesario en

las zonas indicadas.

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inel&stico duran-

te sismos extraordinarios son las prbéximos a ias interseccio-

nes con las vigas,por ser en ellas mdximos los momentos causa

dos por las fuerzas laterales.= Para tomar en cuenfa gue en

las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexifn

se encu?ntquLmés proximo a los nudos superiores, se pide que,
ademas de cumplir con los reguisitos generales que fijan la lon 3%

gitud confinada, &sta llegue por lo menos hasta media altura



de la columna; por otro lado, para dar continuidad a la colum
na dentro de su cimentacifn, a fin de evitar gue allf el con-
finamiento deba dependaer de otros refuerzos, se espescifioa

2™

que el refuerzo para confinar se continfe en la cimenﬁacién.&)

La cuantfia volumbBtrica de refuerzo helicéidal, pg: se define

como el cociente del volumen de acero helicoidal entre el Vo, .
lumne del nfcleo de concreto confinado por dicho acero

< -_-7;::::;72Dc, donde D, es el didmetro del n@cleo, hasta la ori

lla exterior del refuerzo helicoidal).

La praimera fé6rmula del inciso a) se obtiene de obligar a gue
la resistencia a.carga axial de la columna antes de perder el
recubrimiento sea igual a la resistencila dél.nﬁclao confinado
por la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes

de compresidn cuando ya se desprendif el recubrimiento.

‘ AR

Dura=te un sismo violento, normalmente 1o gue va a incremen®
tarse y guiz8 variar ciclicamente es la magnitud de los momen-
tos flexionantes gue act@ian en las columnas y no tanto la mag-
nitud de la carga axial (si el edificio es esbelto, los incre-
mentos de ca.ga axial en los primeros entrepisos debidos al
sismg si pueden ser importantes);sin embargo, se ha mantenido
el criterio del inciso a), en-vista de gque .el confinamiento
lograio también mejora la ductilidad de la columna aungue
haya flesiones importantes adiciocnales E; la carga axial

fay ). Ll limite 0.12 f(':/fy rige en secciones grandes;

en ellas Ag/AC tiende a 1.0 y 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 establece en el inci;o b}). es

equivaleﬁte al gue proporciona el zuncho én columnas circula=-
res, Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento

gue da el estribo rectangular es menos eficiente debido a que .
la barra se fle%iona y Bu accibn sobre.ellnﬁclao disminuye al‘
alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se
pretende conpensar usando mis refuerzo transversal

y también por medio del uso de grapas intermedias, asf{ como
limitando las dimensiones de los estribos. En efecto, la
cuantia volumétrica de refuerzo transversal rectahgular del
inciso b) es aprowimadamente un tercio mayor cue la obtenida
con las f€rmulas del inciso a) para columnas con zuncho circu-
lar, v if mayor cdimensibédn de un estribo rectangular no debe
exceicrA45 cm. 8e reconmienda el uso abun@ante de las grapas

cunplenentarias descritas en las Normas. En la fig sBe pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento.

Los reguisitos de separacidn mixima del refuerzo transversal
y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre
éstas v grapas y de-médxima dimensibn de estribos sencillos
gue se establecen en esta sec{?éh)se refieren sblo al refuer-

20 poara confipnamiento. : .

5.3.5 Reguisitos para fuerza cortante

Estos reqguisitos tratan de evitar gue las columnas fallen por
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fuerza cortante antes que se formen articulaciones plésticas
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 Optd por este procedimiento

a fin de simplificar en cierto grado el disefio.

El valer de 0,75 ZMq para el momento que actfia en un extremo :
de una columna al considerar su equilibrio proviehe de suponer-
gue se cumple l; condicibn de 5.3.2, como igualdad, y que los
momentos en las dos columnas que llegan a dn nudo son iguales;
tambien por sencillez;
se admite que Mg es el valor de disefio, es decir, estd valuado®
con £ e incluye a Fp- Este proceder es a;go més sencillo éue

A\

las operaciones gue habrfa gque realizar al considerar en el
cuuilibrio de las columnas sus momentos resistentes obtenidos
con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial

que conduce a la mé&xima resistencia a flexibn.

Existe una posibilidad desfavorable, gue se presentarfa cuan-
do tanto las sumas de los momentos resistentes reales de las
vigas y de las columnas fueran, .cada una, mayores que 1.5 Mg,
(en las vigas a causa, por ejexzplo, del refuerzo de la losa,
y en las columnas porgue rigiera el refuerzo minimo), En ta-
les. condiciones, la falla se presentarfa por fuerza cortante

en las columnas. Esta circunstancia es poco probable, pero al

¢disenar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando 362



presentarse,
se juzgue gue pueda - 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 Hg; se recomien- °*
da proceder asf{ cuando rija el refuerzo longitudinal minimo

ern la columnas.

5.4 Uniones viga-columna

5.4.1 Reqguisitos generales

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior
de una marco sujcto solo a carga lateral se muestran en la

fig

En ¢l 2cero a tentién gue llega al nudo se supone un esfuerzo
de 1.23f drbido a gue ensaves han demostrado que los giros
innlA~‘2cos debidos a sism2d en lis zaras del nudo implican
deformaciones en el refuerzo de flexi®n considerablemente
mavores gue las correspondientes a la primera fluencia y gue
bien pueden llegar a los gue corresponden a la resistencia
méxima del acero supuesta de 1.25 fy (para acero de grado 42,
la deformacidn unitaria correspeondiente al esfuerzo maximo

es del orden de 0.08 a 0.10). Le fuerza cortante calculada

a med:a al'nra del nudo resulta icual a ASZ(1.25fy)+Asl(l.25fy)-V.

Las uniones viga-columna son elementos crit&ns €n un marco

por lo gue su diseno y detallado no debe descuidarse. Si un
nudo se dana es muy dificil repararlo)y sl pierde capacidad de
carga vertical causa la falla de la columna que llega a &l y

gquiza el derrumbe de la estructura; lo ideal es gue la resisg-
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tencia del nudo sea mayor que la de los elementos Que concurren

en El.

Los principales problemas involucrados en el disefio de uniones vi-

ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al an-

claje del refuerzo dentro de €l, y al posible congestionamiento
excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa gue el nudo se
agriete en diagonal segGn se muestra en la f£ig . Bajo las

acciones ciclicas causadas por el sismo, el patr6n de agrieta-

miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el
nudo de las barras de vigas y columas gue llegan a El presenta
el probleﬁa de gue frecuentemente en una cara del nudo una cier-

ta barra estd a tensidn y en la cara opuesta a compresidn, :é que

/vrayoca

gque se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-

cibn a la reguerida si s&lo actuara la tensidn. También se tie

ne el inconveniente de gue al formarse en una viga una articula

cidn pléstica adyacente al nudo, la fluencia de 1as barras tiei
)

de a penetrar . en &ste provocando ciertomenoscabo en la adheren

0
cia. Tdo lo anterior se ve agravado por el efecto de las accig

—citleas /a5 cuva/es . _
nes : impuestas por el siSmo) ~txenden a ir deteriorando
la adherencia de las barras dentro del nudo. En bugna medida

se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando

el uso de barras de di&metro grande. En el dimensionamiento y
detallado del nudo debe buscarse un eguilibrio entre su resis-
tencia a fuerza cortante y el diametro, la cantidad y la distri
bucibn de las barran gque entran en €l, a fin de evitar un con-
gestionamiento excesivo del refuerzo gue dificulte su habili-

tacidn y afecte la correcta colocacién del concreto. ; este

]
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respecto, se recomienda tener en mente el datallado de los nudos
desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco. Genaeral
mente da buen resultadc mantener baja la cuantfa de refuerzo lon-

gitudinal de las vigas. Elaborar dibujos amplios a escala de /a’.

disposiciOn del refuerzo dentro de los nudos contribuye impor-

tantemente a evitar dificultades inesperadas en la obra .

. y
Para el disefio de los nudos, en las Normas se optd por el crite-

rio del Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ): es un pro-
cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de

refuerzoc y gque tlene apoyo tefrico y experimental (refs ).

-

El reguisitc de gque las barras longitudinales de las vigas pasen
dentro del nGcleo de la columna obedece a que allf las. condiciones
pare el anclaje son m&s favorables,a causa del confinamiento sumi-

’

nistrado por el] re’uerzo transversal de la cclumna.

5.4.2 TRecfuverzo Lransversal

El principal jpapel gue desempena el refuerzo transversal €n un nu-
do es cuniinistrar confinamiento al concreto del nicleo, a fin de
aume:, war su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de
acciones ciclicas, sin perder su cavacidad de carga vertical. Tam-
bién tiene la funcién de contribuir a2 resistir la fuerza cortante
Foretre parfe, el - ;

gue actla en el nudo (fig ). Kconfinamiento gue da el re-
fuerzo transversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo
gue alli liega. La fuerza cortanﬁe provoéa tensiones principales

inclinadn: cue causan agrietamiento diagonal en el nudo. El re-

fverzo transversal prescrito debe usarse siempre en todo el nudo,



aunque la fuerza cortante calculada resulte pequefia.

5.4.3 Resistencia & fuerza cortante

Para revisa; un nudo por fuerza cortante se admite prescindir
del requisito de las Normas para Diseno por Sismo que pide cam-
biar la totalidad de los efectos de un componente del s%smo con
el 30 por ciento de los efectos del compoﬁente ortogonal; la
revisidn puede efectuarse en cada direccifn principal en forma
independiente. En la figqg + la fuerza cortante horizontal
calculada a media altura del nudo resulta igual a As2(l'25£y)

+ Asl(l.ZSfy) - V {en la cara izguierda ;a suma de las compre-
siones en el concreto y en el acero es iqual a la tensibn en el

acero inferior,Asq(l.25fy), pues forman un par).

En la fig se Ilustran las condiciones de trabajo de un ﬁudo
interior de urn rmarco donde ampliamente predomina el efecto de
las fuerzas laterales (se ha omitido 1la fuerza axial en la co-
lumna), lLa parte b) de la fig es el eguilibrio de la por~
cidn de nudo limitada por la grieta diagonal infericr, y en
ella se aprecia el vapel que l¢ empenan el concreto y el re-
fuerzo en la resistencia a fuerza cortante. El concreto traba-
ja a compresién formando bé&siceamente un puntal en diagconal; el
refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensifn y contribuve a
mantener el equilibrio. En la fiq se aprecia el efecto favora-
ble de Qsar estribos transversales y también barras verticales
intermedias en las columnas; sin estos-refuerzos intermedios,
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longitudinales extremas de vigas y columnas gque llegan al n-
cleoc {asf, gl esfuerzo en las barras longitudinales inferiores
de la viga tendrfa que pasar, en un pequeno tramo de anclaje,
La, del de fluencia en tensifn, a la izquierda de la grieta, a
uno de compresifn, CS/AS, mientras que con la presencia de los
estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lu-
gar de ser la de fluencia serfa igual a T - L a__., £ ., donde

51 51

a_; son las 8reas transversales de los estribos y fsi los res-

- pectivos esfuerzos.,

Como se menciond antes, el procedimiento para disenar las unio-
nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 316-83; éEste

a su vez est& basado en un estudico realizado en la Universidad
de Texas (ref }. En dicho trabajo se concluyd gue la resis-
tencia de una unibn a fuerza cortante es funcibdn bésicamente

de tres variables: lz rpresencia de vigas transversales gque lle-
guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-
creto. Se encontrb gue la variacibdn de la resistencia no era
muy sensible a cambios en el refuerzo transversal, por lo gue
optaron por hcrmerla depender, para fines de diseﬁo,sélo de las
dimensiones del! nudo, de la resistencia a compresi®tn del con-
creto, y de las vigas transveesales; en cuanto al _refuerzo.
transversal, optaron por usar una cierta cantidad minima obli-
gatoria.

En el diseno de uniones viga-columna de marcos dGctiles exis-

adoptados en diskinta paises
ten discrepancias importantes en los criterios¥e instituciones

W
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Asf, dentro del propio ACI el procedimisnto pfdpu.-to por el
Comit& ACI-ASCE isfref) lleva a una cantidad mayor de estribos
que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reglamento ACI
318-83. E1 procedimiento gue se aplica en Nueva Zelanda es

aln méds conscrvador gue el del Comit& ACI-ASCE 352. En las

Normas para el Distrito Federal se opt6 por el del Reglamento
. ‘ L 9

ACI 318-83, atendiendo a gue tiene buen apoyoc experimental, es
sencilla v no conduce a congestionamientos excesivos de refuer-
iw. vara valuar el frea del nudoJaeadq;;;.el criterio del Co-
mité 352,que 'usa un ancho efectivo igual al promedio de los an-

chos de viga y columna.

Para el diseno por fuerza cortante de uniones debe usarse el

valor de FR general para cortante (F_, = 0.8}. Cuando la fuer-

R
za cortante de disecno exceda a la resistencia de disefio, el
proyeotactie puede aumentar las dimensicnes transversales de la:
columna, o aumentar el peralte de las vicas: con esto (ltimo

disminuve el Area de refuerzo longitudinal de las vigas y por

consiguiente la fuerza cortante de diseno en el nudo.

En la fig se ilustra la determinacibtn del ancho efectivo,
be' Al haber limitado la relacibn de dimensiones transversa-
les de las columnas a un m&ximo“de 2.5, en realidad-ya no tie-
ne aplicacifn el requisito segin el cual el anche efective no

debe ser mayor gue el ancho de la o las vigas mis h, y podria

cmitirse.

368



5.4.4 Anclaje del refuerzo

De hecho, el primer p&rrafo de esta seccibn se refiere a nu-.
dos de columnas de orilla. Se optf por exigir que las barras
longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del

nicleo de la columna,a fin de hacer m&s definido el trabajo en

J
el nudo en el sentido de que las barras sigan la tendencia

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-’
cidn del puntal a compresibn en el concreto (fig }J. 8i las
barras cumplen con los otros reguisitos de anclaje, pero no

se llevan hasta la cara opuesta del nlcleo sino gue se doblan
antes, se provoca uné distribuci6én de esfuerzos irregular gque,
puede acelerar el deterioro del nlcleo ante acciones repetidas.
Se juzgd conveniente considerar en forma explicita gue bajo
acciones repetidas el recubrimiento de una cclumna se deterio-
ra y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de las ba-
rras de las vigas (ref ); por esta razbn,se pide cue la sec
cidn critica para anclaje sea en el plano externo del nlcleo

de la columna. La influencia de este requisito es mayor en cO©

lumnas de seccidn peguena.

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta la
circunstancia favorable de que tiene lugar dentroc de. una zona
confinada por estribos y también generalmente por vigas trans-
versales gue llegan al nudoc; por otro lado, se tiene el efecto
desfavora le de las acciones repetidas impuestas por el sismo,

Yy la penetraci6n de la fluencia de las barras de las vigas den 369

forman
tro del nfGcleo cuando en &stas sse'articulaciones plésticas adya



centes al nudo. Al respacto, se adopt® el criterioc del Regla
mento ACI-318-83 que estima que tiene cierto predeminioc el efec
to favorable del confinamiento, gor lo que se. admite reducir
la longitud de desarrclle al 90 por ciento de la requgrida an
3.1.1c). Debe aclararse gue esta reduccién‘no se aplica a la

longitud recta de 12 diSmetros que sigue al doblez,

Las barias du vigas y columnas gue pasan a través de un nudo
tienen la particularidad desfavorable de que pueden estar a
tensitn en una cara del nudo y a compresifn en la cara opuesta,
la cual aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo.

No obstante, existen algunas atenuante al problema: a) el

ya mencionado confinamiento suministrade por los estribos delw
nudo y las vigas transversales; b) si las barras de una viga ’
llegan a perder su adherencia en el nudo, guedan ancladas en
la viga opuesta; esto causa gue aumenten las compresiones an
dicha vizz opuesta, pero no implica peligro inminente de de
crumbe; ©. s minimo el riesgo de que las barras de las co-
lumnas tcngan gue {luir en tensifn y en compresifn en las ca-
ras horizontaler d¢l nudo, pues la tendencia del diseno es
gue mas bien fluyea el refuerzo de las vigas; por otra parte,

la carga axial ae las columnas tiende a evitar gue sus ba

rras fluvan en tensibn.

v Juzgoe cue las  reloaciones entre dimensiones de nudo y y aid
metros de o arras gue sc 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 gue no se 370



evita totalmente la pgsibilidad de que la adherencia sufra me-

noscdo s51 la estructura se ve sujeta a varios sismos intensos

durante su vida. Este es uno de los aspectos'débiles gue tie-

nen los marcos destinados a resistir sismo.



NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO

PROPUESTA 27 de febrero, 1990

11.3 Concreto

11.3.1 Materiales compCnentes

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 inicio 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 verificacidén de cali-
dad se realizard a partir de muestras tomadas del sitio de sumi-
nistro o del almacén del productor de concreto. El1 Corresponsea-
ble en Seguridad Estructural, o el Director de Obra cuando no se
requiera Corresponsable, en lugar de esta verificacidén podré ad-
mitir la garantia del fabricante del concreto de gue los materia-
les fueron ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema
Nacional de Acreditamiento de Laboratorios de Prueba (SINALP), y
que cumplen con los requisitos establecidos en 1.4.1 y los que a

continuacidn se indican; pero en este casc también podrd ordenar

= - .

la verificacidén de la calidad de los materiales cuando lo juzgue

procedente.

Los materiales pétreos, grava y arena, deberan cumplir con los

requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes mecdificacio-
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Propiedad Concreto Concreto
clase 1 clase 2

Coeficiente volumétrico de la gra-

va, min » 0.20 -—-

Material mds fino gque la malla
F 0.075 (No. 200) en la arena, por
centadje midx. en peso (NOM C 084). 15 15

Contraccidén lineal de los finos
(pasan la malla No 40) de la are-
na y la grava, en la proporcidn
en gue éstas intervienen en el
concreto, a partir del limite 1li-

quido, porcentaje méx. 2 3

En adicidn a la frecuencia de verificacidn estipulada para todos
los materiales componentes al principioc de este inciso, los requi
4

sitos espveciales 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 concretoc demuestra, con pruebas
realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, gue con
los nuevos valores se obtiene concreto gue cumpla con el reguisi-
to de mbédulo de elasticidad establecido en 11.3.4. En tal caso,
los nuevos limites seré&n los que se apliguen en la verificacidn
de estos requisitos para los agregados especificamente considera-

dos en dichas pruebas.

11.3.2 Elaboracién del concreto



£l concreto podrd ser dosificado en una planta central y trans-
portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y mezcla
do en una planta central y transportade a la obra en camiones agi
tadores, o bien podrd ser elaborado directamente en la obra; en

todos los casos deberd cumplir con los requisitos de elaboracién

gue agul se indican.

El concreto clase 1, premezclado o hecho en obra, deberd ser ela-
borade en una planta de dosificacién vy mezclado de acuerdo con

los requisitos de elaboracién establecidos en la norma NOM C-155.

El concreto clase 2, si es premezclado, deberd satisfacer los re-
guisitos de elaboracién de la mencionada norma NOM C-155. §Si es
hecho en obra,.podré& ser dosificado en peso o en volumen, pero

deberd ser mezclado en una revolvedora mecénica ya gue no se per-

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

A1 concreto en estade fresco, antes de su colocacidén en las cim-
bras, se le hardn pruebas para verificar gue cumple con los requl
sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali

zaradn 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,
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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, peroc no mencs de coclado, 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 reguerido para que el concreto flu
vya a través de las barras de refuerzo y para que pueda bombearse
en su caso, asi como para lograr un aspecto satisfactorio. El
reveninmiento nominal de los concretos no serd mayor de 12 cm. Pa
ra permitir la colocacidn del concreto en condiciones dificiles,
© para gue pueda ser bombeado, se autoriza aumentaf el revenimien
to nominal hasta un midximo de 18 cm, mediante el uso de aditivo
supeffluidificante, de manera gue no se incremente el contenido
unitario de agua; en tal caso, la verificacidn del revenimiento
se realizar& en la obra antes y después de incorporar el aditivo
superfluidificante, comparando con los valcores nominales de 12 y
18 cm respectivamente; las demds propiedades, incluyendo las del

concrete endurecido, se determinardn en muestras gque ya incluyan

dicho aditivo.

El Corresponsable en S:guridad Estructural, o el Director de

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

12 cm.

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimignto

<
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nominal mayor de 12 cm, deberid ser entregado con un comprobante
de incorporacién del aditivo en planta; en la obra se medir§ el

revenimiento para compararleo con el nominal maximo 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

mdximos de 12 y 18 cm.

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico
en estado fresco, su valor determinadec 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 Regulsitos y control del concreto endurecido

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

laboratorio acreditado por el SINALP.

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

cia esovecificada a 14 dias, las pruebas anteriores se efectuarédn

376



a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberdn efectuarse a

los 28 dias de edad.

Para verificar la resistencia a compresién de concreto de las mig
mas caracteristicas y nivel de resistencia, se tomard como minimo
una muestra por cada dia de colado, pero al menos una por cada
Cuarenta metros cubicos; sin embargo, si el concreto se emplea
para el colado de columnas, se tomard por lo menos una muestra
per cada diez metros cibicos, De cada muestra se elaborardn y
ensayardn al menos dos cilindros; se entenderd por resistencia

de una muéstra el promedioc de las resistencias de los cilindros

gue se elaboren de ella,

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

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

50n menores gue fé.

Para el concreto clase 2, se admitird que la resis.2r. ia del con-
cretc cumple con la resistencia especificada, fé, s1 ringuna mues
tra da una resistencia inferior;a.fé - 50 kg/cmz, y,..ademdas, 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 f! - 17 kg/cmz.

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

cias de ambas no serd inferior a fé - 13 kg/cm2 para concreto
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. 2 .
clase 1, ni a fé - 28 kg/cm” para clase 2, adem&s de cumplir con
el respectivo requisito concerniente a las muestras tomadas una

por una.

Cuando el con;reto no cumpla con el reguisito de resistencia, el
Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se requiera Corresponsable, tomard las medidas conducen
tes a garantizar la seguridad de la estructura. Estas medidas es
tardn basadas principalmente en el buen criterioc de los responsa-
bles mencionados; como factores de juicio deben considerarse, en-
tre otros,‘el tipo de elemento en que 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 qﬁe la resistencia gue se obtuvo sea su-

ficiente,

Si subsiste la duda sobre la seguridad de la estructura se podran
extraer y ensavar 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 que tenga la estructura en condicio-

nes de servicio.

El concreto representado por los corazones se considerard adecua-
do si el promedio de las resistencias de los tres corazones es
mayor o igual aue 0.8 fé y s8i la resistencia de ningln corazdn es
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menor gue 0.7 fé. Para comprobar que los especimenes se extraje-
ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones
de las zonas representadas por aguellos gue hayan dado resisten-
ias errdticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no
cumple con el criterio de aceptacidn gue se ha descrito, el res-
ponsable en cuestidn nuevamente debe decidir a su juicio y respon
"sabilidad las medidas gque han de tomarse. Puede optar por refor-
zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-
rrir a realizar pruebas de carga {articulos 239 y 240 del Regla-
mento) en elementos no destinados a resistir sismo, u ordenar la
demolicidn de la zona de resistencia escasa, etc. Si 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 gque el concreto no

cumpla con el requisito de resistencia,

El concreto debe cumplir ademds con el requisito de mddulo de

elasticidad especificado a continuacidn*:

Clase 1 Clase 2

M&culs de elasticidad Una muestra 12500/ £ 7000/ £

a 28 dias de edad, cualquiera < ¢
kg/cm?, min,

ademés, promedio 13200/fé — 7400Vfé

de todos los con
juntos de dos

muestras consecu
tivas B

* Debe cumplirse tanto el requisito relativo a una muestra cual-
guiera, como el gue se refiere a los conjuntos de dos muestras
consecutivas,
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Para la verificacién anterior, se tomard una muestra por cada

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

elaborados con ella.

[
1

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se reguiera Corresponsable, no estard obligado a exigir
la verificacidn del médulo de elasticidad; sin embargo, si, a su
criterio iaé condiciones de la obr; lo justifican, podré réquerir
su verificaéién, o .la garantia escfita del fabricante de qgue el
concreto cumple con é€l. Cuando proceda, la verificacidn se reali-
zard en un laboratorio acreditado por el SINALP. En caso gque el
concreto no cumpla con el reguisito mencionado, el responsable:
de la obra evaluard las consecuencias de la falta de cumplimiento
y determinard las medidas que deberédn tomarse. Si el concreto se
compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece-
rédn de comin acuerdo entre el fabricante y el consumidor las res-
ponsabilidades del fakhvwicante por incumplimiento del requisito

antedicho.
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Automatic Elastic-Plastic
Analysis of Plane 70
Frameworks

10.1  Introduction

The rational design of rigid steel frameworks presupposes the availability of
accurate methods for predicting the maximum strength of a frame and the deforma-

tions at working load, Linear-clastic msthods of analysis are generally satisfactory in -

predicting working-load deflections, zlthough the slender members that can be
proportioned in high-strength steel may require that factors such as shear and axjal
strains be accounted for in addition to flexural strains. If working-load deflections are
kept within reasonable limits, the influence of deformations upon the reliability of
the linear-elastic procedures which predict the deflections is quite negligible, equilib-
rium equations being formulated for the unloaded frame geometry, No direct evidence
of frame strength in a redundant steel structure is provided by studying the stress
conditions at working load.

The simplest available theory for predicting the maximum load-carrying capacity
of steel frames is the simple (or rigid) plastic theory (1), and test results on adequately
stabilized beams and single-story rigid frames (2} have shown quite satisfactory
agreement between observed and predicted maximum loads. As in linear-elastic
analysis, simple plastic theory also presupposes that deformations have a negligible
effect upon the equilibriurn equations when formulated for the original unloaded
shape of a structure. Heyman (3) has shown that the neglect of deformation moments
in simple plastic theory can Jead o an over estimation of frame strength, and
Vickery (4) has demonstrated how the deformation effects in portal frames of mild
steel are often compensated for by strain hardening. The agreement between observed
and calculated collapse loads in tests on portal frames of mild stee! has been attributed
to the compensating action of strain hardening and deformation moments, both of
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which are ignored in the simple plastic theory (5). The problem has been further
studied by Horne and Medland (6} principally with reference to portal frames under
vertical loading. General design guides for this class of frame have been produced,
whereby it is possible to detect for a given frame whether strain-hardening effects are
likely to cancel out the adverse effects of deformation.

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

10.2 Elastic-Plastic Analysis

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

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

Characteristic then of simple plastic analysis is the determination of the collapse
load of a steel framework by the combination of equilibrium equations with an
intuitively assumed mechanism of failure which is verified or discarded in the process.
In general, tral-and-error procedures are involved. For highly redundant frameworks,
the correct failure mechanism is rarely obvious from inspection, but satisfactory
solutions can often be achieved after several mechanisms are examined with judicious
use of the maximum and minimum principles (8). The elimination of the need for an
elastic analysis of highly redundant frames has often been regarded as an advantage
of plastic analysis, but when designs in high-strength stee] are contemplated, the
deformations at working load levels will be an important consideration; so the
designer may have to carry out both elastic and plastic analyses, the former to check
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Sec. 10.2  Elastic~Plastic Analysis
Fig. 10.1 Linear—efastic and simple plasuc analyses
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conditions at working load and the latter to give an estimate of overload strength.
It is not easy to program a computer to make the intuitive judgments which help
an experienced designer to achieve a satisfactory solution.

If the same encastered beam is studied again, as in Fig. 10.2, it can be scen that
the failure load and mode could be determined from three successive linear-elastic
analyses. The result of the first such analysis shown in Fig, 10.2(a) is the indication
that the failure mode is very likely to involve a plastic hinge at the left-band support.
The second analysis in Fig. 10.2(b) is that of a cantilever propped at the left-hand
support and loaded there with a constant anticlockwise end moment of value M,,
which is the full plastic value. This second analysis would indicate a peak moment
under the load, so that a third elastic analysis could be made, as in Fig. 10.2(c). The

Chap. 10 Analysis of Plane Frameworks

results of this final clastic analysis may be factored by the ratio of M to the computed
moment value at the right-hand support, so that not only is the plastic failure load
factor determined but also the deformations just to prior collapse.

Fig. 10.2  Elastic—plastic analysis
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Ssc. 10,3  Automatic Elastic-Flastic Analysis
10.3 Automatic Elastic-Plastic Analysis

It is often the case that the form of an analysis carried out by hand would not bc
a desirable one to program for a computer, The procedure just described is a case in
point, as it would be inefficient for 2 machine solution because of the necessity of
providing, from the beginning, for the extra degrees of freedom and the correspanding
new loading terms in the dimensioning of the various matrices affected by the degrees
of freedom. If provision had to be made for an extra degree of freedom at cvery
position where a plastic hinge was likely to form, a small frame would rapidly fill
the available data-storage capacity of a computer. )

The alternative system used by Wang does not involve the same difﬁculttefs and
is illustrated by the encastered beam, shown again in Fig. 10.3. The beam is subjected
10 an elastic analysis under its working load, and the rssult is shown graphically and

numerically in Fig. 10.3. The computed moment values at each joimt, A, B, and C are

Fig- 10.3 Elastic—plastic analysis siage 1
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Fig. 10.4 Elastic—plastic analysis stage 2
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divided into the full plastic values toproduce Iead factors of 2.0, 2.5, and 3.0, res-
pectively. The position A, where the smallest of these factors is found, will be that
where the first plastic binge will be found if the working load is multiplied by the
minimum load factor, which is 2.0. The computed deflections may be similarly
factored so that the portion of the load-deflection curve shown in Fig. 10.3(c) is
determined. At this stage, two separate operations are required. First, the moments
at 4, B, and C are factored by 2,0 and then subtracted from the fuil plastic values, -
which were 14.4, to give the residual capacities of 0, 2.58, and 4,80 shown in the figure.
Second, the computer has to allow in its subscquent analyses for the existence of a free
hinge at the end A of the-member AB. This is a simple matter if the form of linear-
elastic analysis being used is the displacement method, as explained for rigid plane
frames in Chapters 7 and 8. Changes can be made to the member-stiffness matrix in
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the manner shown in Figs. 7.19 and 7.20, where the treatment of an internal hinged
connection was discussed. The degree of freedom of a l‘ramc.as mcasup:d by the
possible unrestrained movements of nodes is unaffected by thjs c_han.gn in .membfr

ics matrix [4] will undergo no alterations in either size of in

stiffness, so that the stath ] : .
the values of its elements. The frame-stifiness matrix [K] will be of the same size but

will have some elements altered, since it is generated by the opcration. (A} 18T (AT,
and changes would have been made to the four elements of [S], which reflect the
al stifTness of member AB. i ) .
ﬂexu'rrhes stage is then set for the second linear-clastic analysis of_ the beam, as in
Fig. 10.4. The computed moments at the member ends are divided into Lhc available
mo;ncnl capacities and the minimum factor found after disallowing the division of zero

Fig. 10.5 Elasiic-plastic analysis stage 3
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by zero at node 4. The second plastic hinge is seen to form under the load when
the additional load factor is 0.33 or the cumulative load factor is 2.33. If the sequence
of operations is repeated, as in Fig. 10.5, the Joad factor of 2.40 for plastic failure
is determined by what appears to be a large effort in companison with the simple
calculation shown in Fig. 10.1. However, the right solution was reached without the
necessity for an intuitive guess as to the mechanism of failure and, further, the defor-
mations at the onset of failure would have been evaluated in the process.

It can also be seen from Figs. 10.3 to 10.5 that the procedure is essentially cyclical.
Deformations are calculated at each stage in the process, but these resuits have not
been included in the tabulations. A collapse mechanism will have been reached in the
analysis when the structure has been converted into a mechanism. The numerical
indication of such a phenomenon can be in several forms. It may be that the co-
cfficients in the stiffness equations would form a singular matrix so that zero division
would be encountered in an attempted solution and would end the analysis. If this
does not oceur, the computed deformations would be very large, which would indicate
that the load-deflection diagram has become horizontal, Wang (7} has explained the
computer indications of frame failure, though some of his collapse criteria have been
eliminated in the present program, for reasons which will be explained later.

10.4 Programming the Method of Elastic-Plastic
Analysis

In Wang’s original program, the statics and member-stifiness arrays [4] and ()
for the whole frame were prepared manually. In program EPFO, as listed in Appendix
10.1, all the required arrays are generated within the computer using elementary data
in much the same form as that used by the linear-elastic programs ELFQ and ELFAS,
already described. To keep the program listing as short as possible, the member data
have been confined to the barest minimum and comprises, for cach member, the pair
of connected joints, and the inertia, area and full plastic moment of the section.
Members of the same malerial are presupposed, so that the elastic modulus is not
included in the member data and, further, finite shear strains and the existence of
initial internal hinges are not taken into account.

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

An essential part of the program is that concerned with the search for the position
at which a plastic hinge will form for the smallest increase in load factor. This part
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Wang's original scheme, excepl for one alteration. It was
Its were produced for same frames because the load factors
were computed by dividing the residual 'moment capacity by the absolu}c vatl'u:_: ::';:1:
moments caused by the wnit or working I]oads. S.l,!Ch a procedure 1s satls a_n [hc
provided the unit-load moments at the critical positions are of the samchmgn i ihe
successive analysis of the frames of deteriorated stiffness. It may well be t c'cascnder
the moment at the position with the least reserve Ofslfﬁl:lgﬂ'l may be dccrcasmgc:m‘d
increasing load. A test has been incorporated in the sect:on of the progr:;lm' cc:;:c ca;c
with the finding of the smallest-lead factor o dct'crmin: whether such is : [-]Qad‘
and, if so, the position in question is not included in the search for the smalles

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

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

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

{x} = ($]7'-{5R) (10.1)

The array [S] is the initial, unmodified member-stifiness matrix. However, it must be
remembered that compatibility between member ¢nd rotations and joint rotations
will not have been maintained in the process of 2n elastic—piastic solution, and the
transformation

{x} = [A]7-{X} (10.2)

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

{xe} = (SI7'{SR} ~{A]™-{ X} (10.3)

where the vectors (SR} and {X} are, respectively, the cumulative stress resultants
ind joint deformations when the last plastic hinge has formed. The vector {x,}, as
evaluated from equation (10.3), will have three elements per member comprising the
exlension and the rotation angles in radians at each end. The residual plastic extension
should be zero, since this type of compatibility is not violated in the simple plastic
theory. All the terms in {x,} will be effectively zero except for those positions where
plastic hinges formed carly in the elastic-plastic analysis. The matter of the plastic-
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when noncompact sections are used in 2

i ion capacity can be important . are usc
g O e thin. mited rotation capacity while resisting the

steel frame. These thin sections may have li
full plastic value of an applied moment.

10.5 General Observations

The application of the elastic-plastic program EPFO to a snfall t.mt ltg;;:c;ar:
oblem in plastic analysis has been demonstrated for the frarrfc in Fig. 10. h
Ff)s.rppc:ndix §0.2. An important limitation of the scheme is the requirement that loads

Fig.10.7 Rigd frame for elastic—plastic analysis
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Fig. 10.8 Industrial rigid frame

should act at joints only, 5o that distnbuted loading arrangements on frame members
can present quite a problem if the “‘exact™ location of a plastic hinge within such
members is required. Industrial portal frames of the type shown in Fig, 10.8 are
frequently designed on the basis of the simple plastic theory, and, if there are 10
purlin and girt spaces within each rafter and column, a computer of considerable size
would be required by program EPFQ, since the frame would need to be described
as onc of 40 members and 41 joints. Approximately 29,000 storage locations for real
numbers would have to be declared. The necessary storage would be reduced to
approximately 7,000 if cach member were subdivided into 5 rather than 10 parts,
and the errors involved would hardly be appreciable in any practical design. There
are other ways of dealing with problems of this nature, and an effective scheme is to
use interactive, time-sharing computers, which will be discussed in a later chapter.
One additional limiting factor should be mentioned. It can sometimes occur in
steel frames that a plastic hinge which is formed carly in the loading history may not
be required in the collapse condition. The moment at such a section would decrease
in magnitude, and a plastic hinge would not then exist. This phenomenon cannot be
accounted for in the present program, as the process of free hinge insertion is irre-
versible. The calculated load factor for such a problem would err on the safe side,
since the equilibrium and yield conditions would be satisfied but not the mechanism
condition. The phenomenon has been mentioned by Finzi (9). The example of a two-
span beam, which has been used by Neal (10) to demonstrate the problem, is shown in
Fig. 109, For the loads shown in Fig. 10.9(a), an elastic analysis will produce a
maximum moment at node 3, as can be seen in Fig. 10.9(b). However, a simple plastic
analysis will predict a failure mechanism with plastic hinges at {2} and {4) but not at
(3). This can be deduced from the moment diagram shown in Fig. 10.9(d). The results
obtained from a computer analysis of this problem are in Appendix 10.3. It can be
seen that the computer correctly detects the formation of the first hinge at node (3)
and the second at (4) as shown in Fig. 10.9(c) but cannot account for the closing of
the first formed hinge thereafter. Accordingly, it arrives at an invalid collapse mechan-
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Fig. 109 Neal-Finzi prablem

1-3W O 7w
1 l2 ‘ ‘ 5
3 4
30 o |0 1w
— 1 1
Assume Mps1
(a)
0963
10
0 c24
{b) w=1-324
10 -0
0857
(c) W=1-429
0962
10
() W=1481

jsm with a load factor smaller than the correct one. Consequently, it is desirable in
any frame analysis to check the collapse mechanism arrived at by the computer to
see whether or not it is valid. That shown in Fig. 10,10 for the rectangular ngid frame
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Fig. 10.10 Computed load-sway curve {or rigid frame in Fig. 10.7
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is quite as expected. Even il the mechanism is not a valid one, the results of the
computer analysis should still be useful to a designer; he would have a statically
admissible set of stress resultants with no moment greater than the full plastic value,
so that, as a consequence of the limit theorems (8), the computed load factor would
be low and hence on the safe side,
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5. Horng, M. R. “Instability and the Plastic Theory of Siructures,” Trans. Eng. Inst. of

Canada, 4, No. 2 (1960), 3143, pendix 10.1 FORTRAAN USTING OF PROGRAM EPFO (Contd.)
6. Horne, M. R. and Meptanp, 1. C. “Collapse Loads of Stee] Frameworks Allowing for PROGRAM EPFO
‘;; _Egzec‘ of Strain Hardening,” Proc. Inst. Civil Enges. (Londor), 33, March 1966, 1000 DIMENSION A(18,24) ASAT(18.19).CORD(9.2) JTYPE(9.3)
. 1010+ MCON(E,2),.SMA(8),AREA(8),PM{8).OLEN (B).VL(18),
7. WanG, C. K. "General Computer Program for Limit Aralysis,” Proc. Am. Soc. Civil 1020+ SF(16,2).SA(8).CSAT(24),SATX(24) ALG(18).CM{15),
Engrs., J. Struct. Div, 89, No. 8T6 (1963), 101-117. 1030 + CT(BLCX(18)
g i . 1040 $FILE PADATA
8. GreenBERG, H. J. and PrRaGER, W. “Limit Design of Bearns and Frames,” Proc. Am. Soc. 1050 10 READ{1)LJFN
Cieil Engrs., 77, February 1951 (Separate No. 59), 12. 1080 IF(JFNIZO 20,30
9. Finzi, L. “Unloading Processes in Elastic-Plastic Structures.” 9tk Inr. Congr. Appl. 1070 20 STOP
Mech., Brussels, 1957, 1080 30 READ(1)JCT,NM.E
10, . . 1099 PRINT40JFN |
. WNEaL, B. G. The Plastic Metkods of Structural Analysis. Criapman & Hall, London, 1963. 1100 40 FORMAT{///38H ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO.13//)

1110 DO SO 1=1JCT

1120 50 AEAD(1).(CORD(LI)I =1,2) (JTYPE(LI).I=13)
1130 DO 60 I=1.NM

1140 60 READ(1),(MCON{LI}. =1,2), SMA(1LAREA(),PM(Y)
1150 L=0

1160 DO 701=1JCT

1170 DO70J=13

Appandix 10,1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM E£FFOQ

General Notes 1180 70 L=L+JTYPE(LY)
1190 READ(1),LN
1. The arrays are dimensioned and the data input from a fle PADATA by statement lines 1200 DO721=11
1000-1140. The degree of freedom is computed by lines 1150-1180. ’ 1210 72VL)=0.
2. Loads are i d ) 1220 DO7TI=1LN
. Loads are input and the load vector {VL} assembled in si2tement lines 11%0-1340. 1230 READ({1).JN,(OLEN(J).J=13)
3. Counters, variables, and arrays are set to zero and the nonzero parts of the member- 1240 LL=0
stiffness matrix, namely, [SF] and {54}, established by statement lines 1350-1560. 1250 LJ=JN-1
. . 1260 |IF{LJ}75,7573
4. The statics matrix {A] for the whole frame is generated by lines 1570-1970. 1270 73ID074J=1U]
5. The frame-stiffness matrix [454T}is generated from [A4] 20d [5, 1280 DO 74K=13
and {54
lines 1980-2090. J20d [SF) and {$4} by statement 1290 74 LL=tL+JTYPE(LK)
- - 1300 750077 K=13
6. The snﬂ'n.m. matnx_xs augmented by the load vector and the equations solved by Gauss~ 1210 IF(JTYPE(IN.K))T7.77 76
Jordan elimination in statement lines 2100-2360. - 1320 76LL=LL+1

1330 VL{LL) = OLEN(K)
1340 77 CONTINUE
1350 HNCYCL«=0

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

8. Slres§ resultants are calculated by statement lines 2410-2500, and the plastic-hinge 1360 CLG=0.
location NPH and corresponding smallest-load factor SALG are detected by lines 1370 DO8OI=1L
2520-2660. 1380 90 CX(i)=0.

1330 DO 270 I=1.NM
1400 J1=MCON(LY)
1410 J2=MCON{I2)

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

10. The member-stiffness matrix is modified according to tae location of the plastic hinge 1420 X=CORD(J1.1)~CORD{J2.1)
by statemnent lines 3220-3320, and the program will proceed to find the next plastic 1430 Y=CORD(J,2)~CORD{J22)
hinge. 1440 270 OLEN{I) = SQRT(XeX+YsY)

1450 DO 280 l=1,NM
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1460
1470
1480
1490
1500
1510
1520
1530
1540
1550
1560
1570
1580
1580
1600
1610
1620
1630
1640
1650
1660
1570
1580
1630
170¢
1710
1720
1730
1740
1750
1760
1770
1780
1750
1800
1810
1820
1830
1840
1850
1860
1870
1880
1850
1500
1910
1820
1930

‘FORTRAM LISTING OF PROGRAM EPFO {Contd.)

SF(2#1,2) =4 O« E«SMA(I/OLEN{I)
SF(2el~1.1)==5F{2+1,2}
SF(2+1.1)=05+5F(2212)
SF(241-12)=5F(2el1)

280 SA(I) = E«AREA{I)/OLEN(I)
M2=2sNM

M3 =3sNM

D0 230 1=3,M2

280 CM(1)=0.

DO 237 I=1.NM

291 CT(1) =0.

NJ=0

NK=0C

DO 285 Ime1,L

00 295 J=1.M23

295 A(1LJ)=0.0

DO 450 J=1,4JCT

DO 440 M=1,NM

NA=NJ

IF(J— MCON{M.1)}340.330,340
J30 JF= MCON(M,2)
MJ=2eM—1

MF=MJ+1

GO 7O 360

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

MF=MJ -1

360 X=CORD(JF.1) — CORD(JL.1)
Y=CORD{JF,2) - CORD(J2)
D=SAAT{X« X+ YY)

S=Y/D

C=X/D

NN =2sNM +M .
IF(JTYPE(J,1))380.380.370

AT NA=NA+1
A(NAMJ)=S5/0
A(NAMF) = A{NAMJ)
A(NALNN)= ~C

380 IF{JTYPE[J.2))400,400.350
380 NA=NA 41
A(NAMJ)=—C/D
A{NAMF) = A(NAMJ)
A(NANN) = —5

400 IF(JTYPE(J.3})420,420.610
410 NA=NA 4]

A(NAMI) =10

420 IF(NA «~ NK)440,450,430

Zs

1940
1850
1960
1970
1980
1930
2000
2010
2020
2030
2040
2050
2060
2070
2080
2090
2100
2119
2120
2130
2140
2150
2160
2170
2180
2130
2200
2210
2220
2230
2240
2250
2260
2270
2280
2230
2300
2310
2329
2330
2340
2350
2350
2370
2380
2330
24
2410
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Appendix 10.3 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO {Contd.}

430 NK=NA
440 CONTINUE
NJ=NK
450 CONTINUE
455 NCYCL=NCYCL+1
0o 480 J=1.L
DO 460 I=1,M2
Ke= ({14 1)/2)¢2 -1
460 CSAT() =5F{L1)eA{J,K) + SF{L2JsA(JK+1)
DO 470 I=1.NM
Ke=M2+1
470 CSAT(K) = SA{I)+A(J.K)
DO 48O 1a=1,L
ASAT(1J)=0.0
DO 480 K=1,M3
480 ASAT(i.J) = ASAT(LJ) + A(LK}«CSAT(K}
00490 I=1,L
490 ASAT(LL41)=VL(1)
Kl=L+1
el NSNS
IP1=1+1
TEMP = ABS(ASAT(LI})
K=|
PQ 520 J=I,L
IF{ABS(ASAT(J.I)) — TEMP}520,520,510
510 K=J
TEMP = ABS(ASATLLN)
520 CONTINUE
IF(K~1)530,550,530
530 DO 540 J=1,KJ
TEMP = ASAT(1,J)
ASAT(LJ} =ASAT(K.J)
540 ASAT(K ) = TEMP
550 IF{ASAT(),1))570,1000,670
570 TEMP = 1.0/ASAT(L!)
DG 580 J=1KJ
EB0 ASAT(),J)=ASAT(LJ}eTEMP
DO BIOJ=1.L
IF{I—J)590,610.590
590 TEMP = ASAT(J,1}
00 600 K=1P1,KJ
600 ASAT (J.K) =ASAT(J.K) - TEMP&ASAT{LK)
610 CONTINUE
XLMT=1000.
DO 620 =1L
IF{ABS(ASAT(1,KJ}} - XLMT)620,620,1020
820 CONTINUE
0O 650 1= 1,M3
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2420 CSAT{l)=00
2430 DO6G50J=11
2540 650 CSAT(I) =CSAT{) + A{JI}#ASATIL+1)
2450 DO 660 1=1M2
2460 K=({I-+1)/2}e2 -1
2470 660 SATX{I) = SF(L1)eCSATIK} + SF(L2)s CSAT(K +1)
2480 DO &I0I=1,NM
2490 K=M2+}
2500 670 SATX(K)=SA(l)«CSAT(K}
2510 CONTINUE
2520 DO 720 1=1.M2
2530 K={14+1)/2
2540 ZERD =0.001«PM(K)
2550 IF(ABS(SATX(1}) — ZERO}T00.700.710
2560 700 ALG(l)=1.E10
2570 GO YO 720
2580 710 ALG[t) = (PM(K) — ABS{CM{1)))FABS{SATX(H)
2590 720 CONTINUE
2600 SALG=1.Ei0
2610 DO 7580 1=1,M2
2620 TEST=CM{)«SATX(])
2630 IF(TEST)750,730.730
2640 730 IF{ALG (1) — SALG)740,750.750
2650 740 SALG=ALG(l}
2660 NPH=I
2670 750 CONTINUE
2680 DO 7801=1,M3
2650 760 SATX{l)=SALG#SATX()
2700 CLG = CLG 4+ SALG ’
2710 DO 770 1=1.M2
3720 770 CM (1) = CM{)) + SATX(}}
2730 DO 780 I=1NM
2740 K=M2+1
2750 780 CT{N=CT(1}+SATX(K)
2760 DO 7301=1L
2770 ASAT(LKJ)=ASAT(LKJ)eSALG
2780 790 CX(Iy=CX(I)+ASAT(LKJ)
2790 1={NPH+1}/2
2800 K== [NPH/2)92—NPH
2810 IF{K)792793,793
2820 792 J=MCON{L1)
2830 GO TO 799
2840 793 J=MCON(L.2}
2850 799 PRINT 800.NCYCLLJ
, 800 FORMAT(///1SH PLASTIC HINGE, 13,18H FORMED IN MEMBER,
+13,12H NEAR JOINT. 13)

2880 PRINT 810.CLG
2890 B10 TOAMAT(IEH WHEN LOAD FACTOR=F105)

Appendix 10.1

2900
2310
2920
2330
2840
2950
2960
2570
2980
2590
3000
3010
3020
3030
3040
3050
3060
3070
3080
3080
3100
2110
N
N30
3140
3150
3160
N
3180
2190
31200
3210
3220
3230
3240
3250
3260
3270
3280
3290
3300
3o
3320
3330
3340
3350
3360
370
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FORTRAN LISTING OF PROGRAM EFPFO (Contd.)

CONTINUE

PRINT 820

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

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

DO 830 1=1JCT

po 827 4=13

1F{JTYPE(i.J})}825.825,826

B25 CSAT(J))=0.

GO TO 827

826 LLeLL 41

CSAT{JI=CX[LL)

827 CONTINUE

830 PRINT 840,1,(CSAT{]),.J=13)

840 FORMAT(i5,3F125)

PRINT 850

BSO FORMAT(//19H CUMULATIVE MOMENTS/)
PRINT 851

85t FORMAT{61H MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS HEAR
+ JOINTS PLASTIC VALUE/}

DO B8O {=1,KM

K=2al—1

860 PRINT 870,1,CM(K},CM(X+1),MCON(I1),MCON(1,2}.PM{I}
870 FORMAT(15,2(2F13.4,154H AND,I2,F14.4)

FRINT 880

880 FORMAT(//20H CUMULATIVE TENSIONS/)

PRINT 885

B85 FORMAT(184 MEMBER TENSION/)

DO B8O 1= 1,NM

K=M2+1

850 PRINT 900,L.CT(1)

900 FORMAT(15.F13.3)

ITEST=((NPH/2)s2)— NPH

IF{ITEST)910.920,920

910 SF(NPH +1,2) =0.75¢SF(NPH +1.2)
SF{NPH+1,1)=0.0

SF(NPH.1)=0.0

SF(NPH,2) =00

GO TO 455

920 SF{NPH—=1,1)=0.75+5F(NPH ~1,1)
SFINPH—1,2)= 0.0

SF(NPH,1)=00

SF(NPH,2)=0.0

GO TO 455

1000 PRINT{"ZERO DIVISION IN EQUATION SOLUTION"
GO TO 1040

1020 PRINT 1030.XLMT NCYCL
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Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd,)

3380 1030 FORMAT(/25H DEFORMATIONS LARGER THAN.1X.F8 1,13H IN Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS stc. (Contd)
3930 4 CYCLE NOI//) CUMULATIVE DEFORMATIONS
3400 1040 PRINT 1050,JFN JOINT X-MOVEMENT  Y.MOVEMENT ROTATION
3410 1050 FORMAT(//33H ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO.I13/) . 125598 — oz283 00872
3420 GO TO 10 .2 1.28749 ~75680 - .00056
3430 END 3 1.27859 ~.03213  —.po328
4 82326 ~.01511 00548
5 83365 ~.58992  — 00151
Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME IN FIG. 10.7 USING 6 83505 - .02282 00071
PROGRAM EPFO 7 00000 00000 00000
8 00000 60000 00000

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

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

sequence. MEMBER  TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
1 —1526 6272 —4036.8124 1 AND 2 4500.0000
F number, joints, members, 2 4036.8123 2947.6175 2AND 3 45000000
; s 3 elastic modules 3 = 820.0844 —36138425 4 AND S 4500 0000
0000 ) ) . 4 3613.6424 4500.0000 5AND & 4500.0000
0 120 1 1 1 Joint coordinates and type of restraint 5 1526.6272 1478.89868 1 AND & 4000.0000
150 320 11 6 —2947.5178 —2149.3065 JAND 8 4000 5000
300 120 11 : 7 —658.8142 -16253085 4 AND 7 4000.0000
0 :;’g : : | 8 —2350 6935 —24755974 S AND 8 4000.0000
150
11
303 ""g ; e 0 CUMULATIVE TENSIONS
300 0 6 ¢ o MEMBER TENSION
1 2 (000 20 4500 Member data: connections, inertias, 1 —33.979
2 3 1000 20 4500 areas and full plastic moment values 2 — 133979
4 5 1000 20 4500 3 5583
5 6 1000 20 4500 4 5.589
i 4 00 25 4000 5 —37.080
3 6 500 :i 4000 6 —~ 46562
4 7 300 4000 7 -~ 66,648
6 8 500 25 4000 8 —100.654
4 Number of loaded joints, joint number,
1 5 00 #nd load details for each of 4 joints PLASTICHINGE 2 FORMED IN MEMBER 1 NEAR JOINT 2
4 10 00 WHEN LOAD FACTOR =3 03097
2 o -3 0
5 o -3 0 CUMULATIVE DEFORMATIONS
ivonal frames
- No additional fram JOINT X-MOVEMENT  Y.MOVEMENT ROTATION
1 1.65939 - .02499 00685
2 165022 — 4846 — 00071
YSIS BY PROGRAM EFFO
FRAME ANALYSIS 3 164108 —03569 -~ po3sa
ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 7 ‘4 103359 - 01692 00700
5 102517 - 75181 — 00148
PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 4 NEAR JOINT 6 6 1.02678 - 02512 00247
WHEN LOAD FACTOR =2.78839 7 -00000 £0000 00000
8 00000 00000 00000
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dix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ete. (Contd.) - : -
Appendi Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ete, (Contd.)

IVE MOMENTS
CUMULATIV CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC VALUE

] —1555138% ~- 4500 0000 1AND 2 4500 0000 MEMBER TENSION
2 4499 9989 3354 2146 2ANDD 4500.0000 1 —39122
3 — 8753311 —4267.0108 4 AND 5 4500.0000 2 —3g.122
4 42670108 4500 0000 5AND 6 4500 0000 a 9.481
5 1£55.1385 1624 8157 1 AND 4 4000.0000 4 B.481
L] — 33542146 —2142,9695 JAND S 4000.0000 5 —~41.553
7 -~ 749 4846 —19B4.1153 4 AND 7 4000 CO0Q : _:::;f
- ND B 4000 0000 —77,
8 - 23560306 27923475 FA : e

IVE TENSIQNS
CUMULATIVE PLASTIC HINGE 4 FORMED IN MEMBER 6 NEARJOINT 3

MEMBER TENSION WHEN LOAD FACTOR=3.28408
1 — 36655
2 —36.655 CUMULATIVE DEFORMATIONS
i, ::zg JOINT X-MOVEMENT  Y.MOVEMENT ROTATION
5 —40.368 1 2.07252 — 02659 0.0812
6 —52.361 2 206216 —-1.12658 —.00309
; 74850 3 205181 —.03778 —.00434
s — 110808 4 1.25118 - o1822 00908
5 1.25362 ~1.13720 — 00366
PLASTIC HINGE 3 FORMED IN MEMBER 3 NEARJOINT 5 6 1.25605 —.02644 00460
WHEN LOAD FACTOR=3.20326 7 00000 00000 00000
8 00000 00000 00000

IVE DEFORMATIONS
CUMULATIV CUMULATIVE MOMENTS

JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT ROTATION
. 1 80385 —0 2501 00750 MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
2 1.79407 -102136 —.00213 1 ~1778 23386 —4500.0000 1 AND 2 45000000
3 1.78429 — 03647 -.00418 2 4500.0000 4000 0001 2AND 3 £500 0000
4 1.41243 - 01760 00750 3 —1278.3381 — 4500.0000 4 AND 5 £500.0000
5 111455 —.80837 —.00147 4 44959399 4500 0000 5 AND 6 £500.0000
] 1.91667 —.025396 00330 5 1778.3383 1970 3188 1AND 4 4000.0000
, 00000 00000 00000 6 ~ 4000 0000 ~2211.7188 IAND 8 4000 0000
8 00000 00000 00000 ? — 91,9806 —2294 2142 4 AND 7 40000000
8 —22882812 —3099.9290 S AND B 4000.0000

CUMULATIVE MOMENTS

CUMULATIVE TENSIONS
MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS FLASTIC VALLE

1 ~1732.9770 —4500.0000 tAND 2 4500,0000 MEMBER TENSION
2 4499 9939 3681.6761 2AND3 4500.0000. 1 —41.411
3 — 5146529 — 4500.0000 4 AND S 4500.0000 2 —d14n
4 44999999 4500.0000 SAND 8 4500.0000 3 9.716
5 17329710 17328432 1ANY 4 4000 0000 a 9716
6 —3681.6762 ~2186.5909 3ANDE 4000.0000 5 —41.656
7 — 8181803 —2141.2518 SAND 7 4000.0000 8 —56.667
8 13134091 —2895.4643 8 AND 8 4000:0000 7 ~80.378

- 8 118667
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Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS atc. {Contd.)

PLASTIC HINGE 5 FORMED IN MEMBER 8 NEAR JOINT 8 Appendix10.2  ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.)

WHEN LOAD FACTOR=23.42322 & 2.69006 —.02644 01860
7 00000 00000 00000
CUMULATIVE DEFORMATIONS 2 00000 00000 60000
JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT ROTATION CUMULATIVE MOMENTS
1 4.40574 — 02932 02088
2 438440 —3.20008 S MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
3 4.38308 —~ 03778 —01817 1 —2131.6816 — 4500.0000 1AND 2 4500.0000
a 2.01805 — p2o11 01804 2 4500.0020 4000.0024 2 AND 3 4500.0000
5 2.02101 — 2 63586 — 01385 3 ~2231 6303 — 4500 0000 4AND 5 4500.0000
6 202397 — 02644 01305 4 4499,9999 4500.0000 5 AND 6 4500 DOOO
7 00008 00000 00000 5 2731.6908 1881.2278 1 AND & 4000.0000
8 00000 00000 00000 6 — 4000.0000 ~3234.8830 1AND B £000 0000
7 350.4624 — 4000 0000 4AND 7 40000000
CUMULATIVE MOMENTS g —1265.1170 — 4000.0000 BAND 8 4000.0000
MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE CUMULATIVE TENSIONS
1 —2404.4823 — 45000000 1AND 2 4500 0000
2 4500.0017 4000.0020 2 AND 3 4500.0000 MEMBER TENSION
3 —1504.4811 — 4500.,0000 4 AND 5 4500.0000 1 —48232
4 4499.9993 4500.0000 5 AND 6 4500.0000 2 ~-48.233
5 2404.4811 18311227 1 AND 4 4000.0000 3 17.261
6 — 4000.0000 —2803.0290 JAND G 4000.0000 4 17.261
7 733582 —~3105 6158 4AND 7 4000.0000 5 —48211
8 -1695.9710 — 4000.0000 6 AND B 4000 0000 6 —~55.667
7 —93.085
CUMULATIVE TENSIONS g —116.667
MEMBER TENSION DEFORMATIONS LARGER THAN 1000.0 IN CYCLE NO. 7
1 —~45.353
2 —~ 45354 )
) N ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO. 7
4 11.842
5 — 46.030
& — 56,667
7 —~88.726
B —116.667

PLASTIC HINGE 6 FORMED IN MEMBER 7 NEAR JOINT 7
WHEN LOAD FACTOR=3.43553

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION
1 812163 —.03074 02890
2 6.10957 -~ 448691 - 02549
3 6.09751 -.03778 --.02674
4 268143 —.02110 02465
5 268574 — 371442 —.02084

»96E



Appendix 33

Appendix 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF THE NEAL-FiNZt CONTINUOUS
BEAM {N FIG. 10.8

The joint-numbering system begins from the left-hand support as does the member identift-
cation, so that the data would be prepared in the following sequence:

8 Frame number, joints, members,
5 4 30,000 clastic modulus
0 0 0 4] 1 Joint data
300 0 1 ] 1
400 [V 1 1 1
500 0 1 1 1
600 0 1 0 1
1 2 100 10 100 Member data
2 3 100 1o 100
k] 4 100 1o e
4 5 100 10 {re]
2 Load data
3 0 -13 0
4 4] -7 4]
-1

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

NEAL-FINZI BEAM ANALYSIS BY PAQGRAM EFFO
ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 8

PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBEA 2 NEARJOINT 3
WHEN LOAD FACTOR=1.32353

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION
1 00000 00000 -.00114
2 00000 LOQoD 00228
3 00000 - 24837 00175
4 00000 -.258599 — 00152
§ 00000 00000 -.00313

P46€

Chap. 10 Analysis of Plane Frameworks

Appandix 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS atc. (Contd.)

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS
1 0000 683824
2 —68.3824 — 100 0000
3 100 0000 —963235
4 96.3235 —.0000

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 000
2 000
3 .000
4 000

NEAR JOINTS PLASTIC VALUE

1 AND 2
2AND 3
3 AND 4
4 AND 5

PLASTIC HINGE 2 FORMED IN MEMBER 3 NEAR JOINT 4

WHEN LOAD FACTOR =1.42857

CUMULATIVE DEFORMATIONS

Y-MOVEMENT ROTATION

JOINT X-MOVEMENT

1 00000 00000
2 00000 00000
2 00000 —.32540
4 00000 —.30159
5 00000 00000

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS
1 0000 B85.7143
2 —B5.7143 —100.0000
3 100 0000 —100 0000
4 100.0000 - 0000

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 000
2 000
3 000
4 000

DEFORMATIONS LARGER THAN

ANALYSIS COMFLETED FOR FRAME NO. 8

—.00143
.00285
00143

-.00130

—~ 00357

HEAR JOINTS
1 AND 2
ZANDZ
JAND 4
4 AND §

1000.0 IN CYCLENO, 3

100.0000
100.0000
100.0000
1000000

PLASTIC VALUE
100.0000
100.0000
100.0000
100.0000
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INTERACCION ESTATICA ZUELO-EZTRUCTURA
METODO ITERATIVO

Agustin Deméneghi Colinat

— 1

La interaccicon suslo-estructura == pusds 1re=solver mediantes un  método
diterative. Esto tiene aplicacidén en la practica cuando s= dispone de
un pagueste ¢ un programa de computadora que sustituye al terreno de
climentaclédn por '"rescortes', que representan el médulo de reaccién de
dicho terrenc. Dado gue no se concce a puwww la constante del
rescrte, pues depende del diagrama de reaccion del suelo, que es lo
que Jjustamente se estéd buscando, se tiene que recurrir a un método
lterative, gu= <consiste en  suponsr valorss iniciales de las
"constantes de los resortes’”, y con ellas conmputar por una parte  las
dezformacicnes de la estruyctura, v por otra las deformaciconss  del
suelo: la diferencia entre d=formaciones de estructura y suelco
permite ajustar la "constante del resorte’; el procedimiento se
repite hasta que coinciden las deformacicnes de estructura y terreno.
Esta tecnica tiene la ventaja de que converges rapidamente, de tal
forma que usualmente a la tercera iteracién se alcanzan resultados
satisfactorios.

Las expresion2s que se emplean son las sigulentes:

a) En el terrenc d= cimentacidn =& entra con las cargas (o
reacciones) r v se determinan las deformacicnes & con la matriz de
L 1

flexibilidades del su=slo (se pu=sds iniciar con la reaccién uniforme
igual 2 la sumatoria de cargaes verticales entre la longitud tetal de

loes cimientes); los médules de reaccién B se cbtienen
L
r. 4
b, = . (1)
N
S
L
O’ .
b)) E & =structura s= entra con las K y se calculan las
1N
deformaciones & : las reaccicnesz r por unidad de= longitud (=2n t/m)
1 L

tal

conde d es la longitud en gue actua T
L

Con estos valores de r se entra nuevamente al suelo (inciso ), v el

L
procesc se repite hasta que ccoinciden las deformaciones de estructura
v su=lo,

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenieria
Civil, Topografica y Geodésica. Facultad de Ingenieria. UNAM
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Ilustraremos €l proceso anterior con el ejemplo del capitulo
anterior. Cabe aclarar que no se obtendrdn los mismos resultados,
pues en este ejenplo en particular se supone gque la reaccidén d-?
terrenc {a través de los '"resortes'") esta concentada en los  nude

nientras que en el ejemplo anterior la reaccién del suelo se  tomava

como repartida. 51 se usaran méds '"'resortes' se alcanzaria una mayor
coincidencia entre ambos métodos.

En el terreno de clmentaclidén se habia obtenido

:‘51 = 0.000817668 r =+ 0.0000349723 r, (3)
1 B
S, = 0.0000634471 r + 0.00163405 r, (4)
En la estructura la matric de rigidez K no cambia. Los vectores de

empotramiento ¥y de cargas concentradas valen

f_‘- 7.4 - 3% —7 K & ]

5 i ] v i i

{ - 14.8 - 350 ! ES

o } i - wZ 2

F = ] - 7.4 - 25 : S o= 3 &
- ! - v 3 a

l' 4 _ Q32> i Q

f - 4.9333 J Q
Utilizandc la simstria & = éa , 8, = - 5. ., y aplicando 1-
ecuacison matricial

KS+ B + P =0
se llega al siguiente sistema de ecuaciones
(100939.1 + ¥ ) &2 10 920.1 8 - 21 878712 £ - 42.4 = 0 (5)
vi i 2 4 .

- 21 g78.2 51 + {21 &78.2 + sz) 52 + 43 756.4 9‘ - 64.8 =0 (6)
- 21 878.2 & + 21 872.2 5 4+ 83 341.9 2 4+ 4.922% = 0O (77

lra iteracisan

Tniciemos el proceso consideranrndo una reacci
r = (35(2) + 50 + 2.7¢&))y / & = 18.7 t/m
Sean ri = r2 = 18.7 t/m

Terrenc de cimentaclion. Aplicando las ecs 2. 4 y 1

S S I
< . Z v v
m m T/m T/M
0.015944 0.031742 2345.7 2256.,4
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Estructura. Con los KVLanteriores y aplicando las ecs 5, 6, 7 y

tJ

S & r r

1 2 1 2

m m =/m t/m
0.020700 0.0z2z2280 24.23 12,12

2da iteracidn

Terreno de cimentacidén. Con lO§ I antericres determinados a’ partir
= LS

del an&lisis esztructural v aplicando lag ecs 2, 4 y 1

S S K K

1 2 vi w2

m m t/m T/m
0.020212 0.022979 2390.7 2283.8

Estructura. Con los V¥ anteriores y aplicandg las =cs 5, 6. 7 ¥

5] S r r

1 2 i 2

m il t/m T/m
0.020587 C.022402 24.61 12.7¢

3ra iteracion

Terreno de cimentacidn. Con los r anteriores determinades o partir
v

del anédlisis estructural v aplicando lag =cz 2, 4 v 1

S » o Koo K
1 . 2 Wi vz
m m t/m t/m
0.Q2087¢C 0022401 2292.8 2=277.7

Estructura. Con leos ¥ | zan

rt
1

ricres y aplicando las &cs 5, 6, 7 y 2

AN
S S b r
s 2 1 z
m oo t/m v/
{.02088%2 0.022422 24 .63 12.77

Apreciamos gue en la tercera iteraciéon practicamente coinciden las
deformaciones de sueloc y esTtructura.
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3.6 Formulas para deformaciones elasticas

Las deformaciones instantaneas en los suelos se pueden
manera aproximada utilizando las expresiones que
teoria de 1la elasticidad.

- alcular de
Pl“i-srciona 1la

3.6.1 Deformacion vertical de un rectangulo cargado

El asentamiento de la superficie de un medio semiinfinit. homogéneo
e lisotropo, bajo la esgulna de un rectdangulo someti., carga
uniformemente repartida g, iesta dado por la ' Srmula de

Schleicher (Terzaghi 1943)
B + v B% 1? L+ vV 5

& = [q(1-¥°)/(nE)] ( L 1n +Blne—m——
L B

(3.19)

donde ancho del rectangulo
longitud del rectanguloe
madulo de elasticidad del medio

relacion de Poisson del medio

L 0l v
tn

5i el cimiento es cuadrado, la ec 3.19 se convierte en

2 gB (1 - vz) In (1 + V’E')
5 = (3.297)

m B

1.763 q B (1 - v°) ”

s = 3.19"
. ( )

La rigidez lineal vertical se define como el coclente .45 jg4 carga
vertical concentrada Q, entre el asentamiento vertical que produce

dicha carga. En un cimiento de planta cuadrada de ancho B ;4 rigidez
lineal vertical esta dada por !

0.891 EB

Kv = 5 (3.19"")
1 -v

{En la ec 3.19"7 el asentamieﬁto se calcula bajo el ~entro del
cuadrado.)

Cuando el medio elastico tiene un espesor H , el asentami., g bajo la

esquina de un rectangulo sometido a carga uniforme q esta y,40 por la
formula de Steinbrenner (Juarez Badillo y Rico 1980)
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(8 +V 12+ B V L+ W (L + v L%+ B%) vV B i’

§ ={q(1-v?)/mE](L 1n: + B ln
L ( B+ A) B (L+A)
, L B
+ (q/2nE)} (l1-v-2v7) il-ang tan (3.20)
H A
A=y 1?+ e (3.21)

Cuando existe un medio estratificado como el de la fig 3.12, formado
por n estratos de propiedades elasticas E y v, el asentamiento de 1la
superficie se puede calcular utilizando 1la ley de Hooke para cada
estrato:

€ = {1/E) [ o -V (crx + ay y ] (3.22)

donde o0 , ¢ y o son los esfuerzos normales vertical y horizontales
z x y
ocaslionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y £ es
z

la deformacion unitaria del estrzto. La deformacion, en unidades de
longitud, del estratc estd dada por

5§ = ¢ H (3.23)

z
donde H es el espesor del estrato.

La deformacidén de la superfice serda la suma de las deformacioneées de
cada estrato.

3.6.2 Circulo cargado

En un. circulo de radio R sometido a carga uniforme g en su
superficie, el asentamiento bajo el centro esta dado por (Zeevaert
1573) 5

m (1 - v') Rxg s
5 = (3.24)

v
2 E

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

(7 -8 v} Q
5, = (3.25)
32 (1 - v) G R :

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

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

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

)
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vertical se define como la carga vertical entre el asentamieni,,

ue
produce: 4
— = _.2 -
K =0 /8, =2ER/ (1 -v) (r.27)
La rigidez lineal horizontal se define como la carga horizontal n,pre
el desplazamiento horizontal gque produce:
o 32 (1 - v) G R
n ) 7 -8 v '
h H
La rigidez angular o rigidez a la rotacidén se define .o el
cociente del momento entre el giro gue produce:
Kr=M/8=8GR3/3(l-V) (3..9)

3.6.3 Giro de un rectangulo sometide a momentco

El giro de un rectangule sujeto a un momento M (fig 3.13) sec puede

calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y > . 15) o
triangular (ecs 3.17 v 3.18) gque actua sobre el terrcihg. A
continuacidén se divide l1a carga en un numero n de cargas uhl! formes
(fig 3.9) y se determinan los esfuerzos normales o, ¢+ O, Y O ton las

ecs 3.6 a 2.9, a la mitad de cada uno de los estratos del sut.gquelo.
La deformacion unitaria de cada estrato se obtiene aplicando 15 ley
de looke (ec 3.22) y la deformacion en unidades de l..\gjitud
utilizando la ec 3.23. Esta operacién se realiza bajo los punt.g A y
B de la fig 3.9, con lo gque se determina, mediante la suma .le Jas
deformaciones de cada estrato, la deformacidon en la superficie, con
estos resultados se puede calcular el giro del rectangulo sometjde a
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicacidon de egte
procedimiento. . -
En forma simplificada, se puede usar el siguiente artificigy; se
obtiene el momento de inercia del rectangulo I en el sentido gye se
estd analizando, y se determina el radio equivalente a un circujo que

tenga el mismo momento de inercia del rectangulo (Normas de gjismo

1987): . e
R=(41/ ) (3..9)

Con el radio eguivalente R se emplea la ec 3.25 para determinar el
giro de la cimentacidén de planta rectangular.

El criterio anterior es valido cuando la longitud del cimiento es
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayores que
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tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la foérmula de
Fréhlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho B
{(Zeevaert 1973)

@ = ang tan [16 (1 - vz) M / mE Bz] (3.30)

—~ t C
donde M es el momento por unidad de lengitud del cimiento (t.m/m).
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APUNTLES DI CIMINTACIONES

5. CIMEINTACIONEIS SOMZIRAS

Agustin Dez¢negnl Collina
Héctar Sangings Garc:ia
I un cimliento somero, come en toda cimentacidn,
estabilidad tanto para los estados linite de falla como para los
estados linite de serviclo. Es decir, se debe verirficar gque se tenga
una seguridad razonable para evitar que se presente una falla por
resistencia al corte del terreno de cimentacidén, y que slas
cefeormacicnes gque sufra ¢éstae no afecten el comportaz=iento de'lces
elezentos ce cimentacidén y cde la propia estructura.

rar cue en la revisidén de una cimentacidén
gue dsben teomarse en cuenta adiclonalmente,

se debe revisar su

exlisten otros

factores pero la falla
bor resistencia al corte vy las deformaciones del terreno de
Cizentacliodn estan entre los mds ilmportantes.

404

Zn una ciwmentacidn somera el estrate de apoyo se encuentra a poca
profundidad, por lo gue la prefundidad de desplante debe ser tal gue
el clmiente guede desplantado satisfactorlazente en dicho estrato de
atovo.
CaZe aclarar cue en el estudlio cda mecdnlca de suelos se define el
@3Trato Ce 2apoy0 da la cimentacicn, por lo gue todos los elementos de
.52 deleran cuedar daesbplantados en él. Durante la construccidn de
los cinlentcs se deberd yerificar que se cumpla con esta disposicién,
evitandio gue los cimientos cgueden sobre su2lo con sustancla organica,
Dasura o material en estado suelto. EL proceso constructivo deberd
Ser tal cue no se afecte el terrenc de cimentacldén, es decir, no se
Celberdn alterar ni lo estructura ni la humedad originales del terrenc
e cimentacidn, salvo guc el estudlio de mecdnica de suelos establezca
Gtras especlficacionas En muchz2s ogcasiones. convliens colar una
plantilia’ de concrec pobre'de f; = 60 }:g/c::z2 de 3 cao de espesor,
inmediatanente daspués de llegar al fondo del corte.
La profundidad de desplante deberd ser tazl gue se cuzpla con los.
Teguisitos Ga seguridad de la cimentacién., En este sentido, se
preopone una profundidad de desplante y ge revisa que con ella se
cumdlan los fequisito: de seguridad de la cimentacldn; el proceso se
replie hasta determinar la profundidad de desplante gue cumpla con lo
aniericro,
Zn general, es importante gue los cimlentos gueden desplantados sobre
uUn mizzo estrato, va cue si se apoyan en materiales diferentes se
* Profesor dal Departanento de Geutecnia. Division de Tngenlievia
tv1ll, Topogrifica v Cecodésica. Faculted de Ingenieria. LAY



pueden presentar asentamientos diferenciales en la estructura de
clomentacion.

El desplante de los cimientos deberd quedar abajo del suelo sujeto a
erss1dn superficial o interna. Por ejemplo, en puentes el desplante
ce los cimientos cdeberd guedar por abajo de la profundidad de
socavacidn ce los nmateriales del lecho del rio. Ademds, en cualquier
clmentacidn somera existen suelos especialmente susceptibles a 1la
ercsién por agua o por viento, como son las arenas © los limos no
plésticos, los gue deberén protegerse para evitar gque se dascubran
los cimientos. '

Cuando el terreno de cimentacidn es una arcilla de tipo expansivo, el
desplante de los cimientos deberd gquedar por abajo de esta arcilla,
para evitar.gue los movinientos por cambies de volumen de ella daden
la estructura de cimentacidn. Si los cimientos gquedan por arriba de
la arcilla expansiva, daberan tomarse las precauciones
correspondientes para guc lz estabilidad de la cimentacidn no resulte
afactacda.

No existe una pr
g2neral por- leos i
ejexnlo, el 2=

Ih

tndidad mwminima de desplante gzceptada d= naners:
ngenieros de necénica de suelons, pero a xanera de
o d2 Construccionas para el Distrito Federal d=s

-1 0O
W}

.

-
}_l
fu
H
[}
18|
rr

2.5 mw, a partir de la cuzal s=s
2d ] rofunda.

o]
(1]
r
A

1966 dice cues "los cimlentos deberdn desplantarse, por lo mencs, 590
ca bajo 1la suparficie del terreno (...) Se exceptian de estz
regulisito las construcciones cimesntadas directamante sobre roca'. Por
otra parts, s= puacde considerar en una cilmentaclion s$oEa2ra  un:z
profundicdad ce desplante méxima da2

yva a mentaci '

L
'_l
fu
(o}

'g

£l area de un cinmiento sonero es aguella para la cual la clzoentacidn
cunple con los regulisitcs <2 seguridad correspondientes. Por lo
tanto, en la practica se supone una clerta area Yy se revisa gue con
ella se cumplan los reguisitcs de seguridad; se procede por tanteos,
hasta hallar el &r ue el cimiento cumpla con todos y cada
Lo de lcs recuisi dad, al minizo costo. ‘
1 nunaro de tanteocs, se pusde estimar en
arga admisible del terreno de
iminar para iniciar les cilculos.
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apacidad de carga admi terreno de.cimentacidn es aquella
i6n wertical medla ce o entre la subestructura y el
eno, que garantiza un comportamlento adecuado de la cimentacidn.
tiende por ccmportani adecuado gue exista un factor de
razcnazle cC ra una falla por reslstencla al corte del

gue el asen iento del c¢imiente no produzca danos a la
rl afecte su buen funcionamiento. Usualmente la capacidad
1 dividiendo la capacidad de carga ultima

o ctor de seguridad. Sin embargo, se debe

c
s
T

t

n wu rtu
C Mmoo
M
jo]

1]

L

on
}.-I
L
v
L

ct ol
e

!
ry
T
by om I
rh
-

wu ot

fL (L
(L v |
0
£ 0-
b=

O
DJ\
T N

1'

-
—
L

-
n



verificar que la capacidad de carga admisible o presién nedia de
contacte no produzca asentamientos excesivos del cimiento. Ep la
tabla 4.1 se nuestran valores de asentanientos permisibles para
diferentes clases de cimientos someros.

Por lo anterlior, la capacidad de carga adzisible o presion media de
contacto vale

g, =XQ/A (5.1}
donde Z Q = sunatoria de cargas al nivel de desplante del
cimiento

A = 3drea de ccntacto enctre cimiento y suelo

A=ZQ/q (5.2)
Por otra narte, se define la capacidad de carga admisible neta o
incrementc neto de presidn como la diferencia de la presiodon de
contactec penos la presidn total previamente existente a2l nivel de
desplante de la subestructura, es decir

q g - 7D (5.3)

an “a 3 .

'\.

donde g = capacidad de carga acdmisible neta o incremento

an :

neto de presicn

g = presidén de contacto o capacidad de carga admisible
a
vy = peso volun2irico natural del suelo
D= profundidad de desplante
Zn la tanla 3.1 se prasantan valores aproximados de la capacidad de
carga acdzisible neifa cdel terreno, para diferentes tipos de suelo.

iZTA APROXIMADA DEL SUELO

Tioo de su=lo Zapatas Losa de cimentacion
Arcilla blanda, arena suszlta 3.5-6.0 1.5-2.0 '
Arcilla de consistencia medlia 5.0-8.0 2.0-3.0

Arena medianamente coempacta,
arcilla firmme 7.0-10.0 3.0-5.0

Arena compacta, toba cementada 5.0-13.0 5.6-7.0
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Cabe aclarar gue el 4rea A no se puede calcular directamente ce la o
5.2, pues X Q no se conoce a priecri, ya que depende del drea daj
cimlente, por lo gque para estimar en forma aproximada esta Aarea gg
procede de la sigulente forma:

La resultante de cargas L Q = I Q' + wd , en gue X Q' es la carga

al nivel de la superficie del terreno o al nivel de piso terminado vy

Wﬂ es el peso del cimiento (incluyendo el peso del relleno que esta:

saobre él),
IQ/A=ZQ /A+W /A

cia
ero W A% 7 D y =g +7yD =% A =
P cla/ o ¥ r - qa an 7 r Q/ =
|
I = N
- o N
. g+ ¥ D. &I Q /A+ 7D 20 _ =S e
an _ = e = ! /Al
AT A ~
v g = Z Qf A o
“an Q / oo, =G, T
- —_—
>3 - (5
AR LQN/ g : -4)
an e San =0 [ S PO

- — l-- - -
o - 7 ~
-— = ) -

’ -

Zn ocasiones se tilene gue utilizar una rsticula a base de zapates
corricdas, de tal forma cque el peso total que sa trasanite en un
tablero 2l nivel de gilmentacion se reparte en las cuatro zapatas
corridas que 1imitan’ al "tablero. Para ilustrar esta situacion,
considerenos el tablero de la fig 5.la y sea ZQ la carga gue trasmits
la estructura al nivel de la c¢imentacion. Se pueden calcular lcs
semlanches b,y b2 da las zapatas corridas de la fig 5.1b
consicderando cgue cada capata toma una carga proporcional al A&rez
tributaria correspondiente del tablero. Estableclendo el eguilibrio
de fuerzas verticales, y llanando g la capacidad de carca
adnmis

ible de2l terrenc de ciluentacidn v w al peso unltario de 1la
tur

w==IQ/ a, a, (5.5)
el ancho o se cbhbitiene resolviendo la sigulente ecuacion cuadratica
el
4 : i 2 ) 1 b
a e b —_ ’ ] N = A a - 2
R [a, e 8 9 g, v ( 2 0 1R,



5.2.2 Diseno estructural

Las alas de una zapata corrida se deben revisar por los siguientes
conceptos: (a) tensidn diagonal, (b) flexidn, y (c) temperatura. A
continuacion se detalla la revision de cada uro de ellos. Cabe
aclarar que lo gue rige en deneral en el disefio de una zapata g
concreto es la tensidén diagonal.

<

a) Tensidn diagonal

En una zona cercana al pano de la columna o muro gue llega a la
zapata se puede presentar una falla por tensidén diagonal, ocasicnada
esta a su vez por esfuerzo cortante (£ig 5.5). Esta revision s2 lleva
a cabo verificando que la fuerza cortante ultima a una distancia "dr
del pano de 1la c¢olumna o wuro sea menor gue la fuerta cortante
resistente.

Para la fuerca cortante resistente, las Normas de Concreto establecen
lo siguiente

Sip < 0.01 - V_ =TF_ bd (0.2 + 30p) v £« (5.5)
c’ A [
Sip=o0.01 V_=0.5F bcy fx (5.6)
¢h R c &
conde b = ancho del elexento
d = peralte efectivo del elexzento )
p = cuancia o porcentaje d= acero
f» = .8 {”
c C
F = factor de resistesncia

Zn elexentos anchos, cgmo-losas, zapatas Yy murcs, en lecs gue el ancho
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo & (b z 4d), con
espescr nasta de 60 cm y donde la relacidn M / V d nc excada de
2.0, la fuerza resistente \Y puede tomarse igual a

0.5 F b & v £x, independientemente de la cuantia de refuerzo.
- L

I‘]j
l_J

B) exicn

La seccidn critica por flexion en el ala de la zapata depende del
material gque forme la columna 0 muro que llega a la zapata. En la fig
5.6 se presenta la seccion critlica por flexion para tres diferentes
tipos de zmaterial.

La revision por flexidn se realliza verificande que el momento ultimo
en la seccidén critica sea menor cue el momento resistente en dicha
seccidn. A continuacién se presenta un resumen de las expresicnes
necesarlias para la revision por flexidén de las Normas de Concreto.

El momento resistente dado por las HNormas de concreto es el
sigulente:
- zcu 1 57
MRE:Rbd i Q(...“O.SQ) (-)

<
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El acero minime por flexion estd dado por

- 0.7V £r /£ (5.8)

mientras gque el mdximo es 0.75p, donde p es el POrcent a4,

P

mln

balanceado gue vale

p, = (£1/f) [4800/(f+ 6000)] (5.9)

: 2
f" = 0.85 f* si £* s 250 kg/c 5
! 3 fc x 50 kg/ca (D.}U)
£ = (1.05 =~ £* / 1250) £ si f= >.250 kg/ca’ (5.11)
) < [ < -
El porxcentaje de acero necesario para rssistir un momento Ultin., y
- . . 3 u
estd dado por las sigulentes expresicnes
- .2 -
g =1 - ¢/I'- 2 M / F._bg" g (5.12)
u R <
p =g ft" /£ (5.13) A =pbd (5.14)

donde = separacidn entre v

s a
a = &rea de la varilla cue se enplea
a
¢ = dievancla para la gue se regulere el érea A -
L

ol ol 3 ol ~ -
A = ared 42 aCero reguerlica

El  acero longitudinal en la <:zapata se proporciona solo ror
Temperatura, para lo que se emplea la siguiente expresion (Normas ge
Concreto):
A = 66000 (n/2y / £ (h/2 + 100) (5.1¢)
® y
en gue A = Area de acero reguerida por temperatura, para yp
»
1 2
espesor h/2 de la losa de la zZapata, en co /
h/z = senlespesor de la losa de la zapata, en cm
Cuando el elemento estructural estd en csntacto con el suelo, ge
reccmienda emplear por temperatura un area de acero igual a 1.5 A
L I
Empleando 1.5 A en vez de A en la ec 5.16, dado cue los cimient
» L
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estdn siempre
expresidn

66000 (1.5) {(h/2) /

A' =

Ejermplo 5.3.

Hacer el diserio por nmecanica de suelos y el diseno estructural da la
zapata corrida de concreto reforzado de la flg 5.7.

zapata L = 6 nm.

en contacto con el terreno,

I3
e

(h/2 + 100)

Considerar en el copcreto relorzado

2 2
£/ = 200 Kg/cm fy = 4200 kg/cm
c
. Utilizar varillas del No 4. Considerar
cde concreto pobre sobre el terreno de cimentacidn.
Tomar un factor de carga Fc = 1.4.
In el terreno de cimentacidn F_ = 0.45
Sclucisdn
2) Mecianica de= suelcs
limite cde falla

Zapata corrida sometida a carga vertical

obtenexzos la sigulajte

(5.17)

-
'S

La leongltud de 1la

Toe se cold una plantilla

la

En un suslo cchesivo, la revisidn de la sacuridad por resistencia al
corte cal suelo es satisfactoria cuandeo se cunple
desigualdad 2.1:
z r z < ¢ N F_ + D 2.1
Q c / o = u c R Sy ( )
Sea c = QF /A (2.2)
s -
. =c¢c h_F + D (2.3)
“Rg 5 [SaE v
Pecr 1o tanto g < ag {2.4)
“cu “Ae
Zn las expresiones anteriores:
ZQ F© = suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en
[~
la conmpinacidn consicderada, afectada por su respactivo
factor de carge,
A = drea cdel cimiento, mw
D = prasidn vertical total a la profundidad de dasplante po
¥
: 2
seso preoplo del suelo, t/m ;
7 = pesg volunmatrico del suelo, ¢/a
C = cohesidn aparente, t/m, determinada en ensaye trilaxial UU
E = ancho de la c¢imentacion, n
N es el coeficiente de capacidad de carga, dado por
<
N = (2.8)

B/L < 1 ,

donde Dr

n caso de cue D /B

5.14 (1+ 0.25 D /B + 0.25 B/L )

es

la profundidad de desplante

v B/L no cumplan las desigualdades
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anteriores, dichas relacionas se considerardn iquales a 2 y 1,
respectivanente.

La desigualdad 2.2 se aplica al nivel cde desplante del cimiento, por
lo gue hay gqgue valuar el peso del relleno y de la zapata
W = (1.3-0.2)(0.4)(1.5) =~ 0.66 t

W= [(1.3)(0.2)+(0.2)(0.4)](2.4) = 0.816 t

Ia suma de cargas al nivel de desplante del cimiento vale 0.66+0.816
+10.4 = 11.876 t, es decir, 2Q = 11.876 t (por cada metro de lengitug
de zapata). A = 1.3(6) = 7.8 m".

Sustituyendo en la ec 2.2 g =XQF s A=12.79 t/m2

cu =

Sustituyendo en la ec 2.8, ¢con B =1.3n, L=6 m, D = 0.6 m

.
N = 6.011
<

2

|83 1 n 1 . - { o+ - . o

Sustituyendo en la ec 2.3 9..= S, N_ - P, 13.52 t/=m
Se observa cue a < Q.. Ppor lc *tanto se cuaple 13
< s H

desigualcdad 2.4.

a.2) Estado linite de servicio

Tl asentamiento instanténeo de la zapata se puade calcular empleands
la siguiente ekpreswou, gue proporcicna el asentamiento bajo 1lg
eszuina de un rectéangulo cargado apoyado sobre un medio seniinfinito
N i B+ v 8% L® L + v L% 8°_
¢ = [g{(l-v"}/(m=Z)] ( L In + B 1n )
L B
(3.19)

donde g = incremento neto de bresidn = 8.18 t/m2

B = ancho del rectangulo = 1.3/2 = 0.65

L = longitud del recténgulsc = 6/2 = 3 n 5

E = mocdulo de elasticidad del medio = 1600 t/m

v relacisdn de Polsson del medio = 0.25

Notese que el &rea cargada se divide entre cuatro. Sustituyendg
valores en la ec 3.19 & = 0.0032 =
£l asentamiento debido a toda el area se obtiene multiplicanda
pcr cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto
6. = 4 &6 = 0.0128 m = 1.28 cm

que resulta menor gue el asentamlento permisible de 2 cm.
D} Disedo estructural
b.1) Revision por cortante (tensidn diagonal)

L2 revisidn por cortante se lleva a cabo & una distancia d del pano
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del nuro (fig 5.6). Para esto se calcula el cortante utltimo enp esta
seccldén y se compara con el cortante resistente del Congret;

La fuerza cortante gue toma el concreto estd dada por (Normag ge
Concreto)

Si p < 0.01 V.= F bd (0.2 + 30 p) v £* (5.5)
cR <

Sipz 0.01 VcR = 0.5 F bady f* (5.6)

dende I* = 0.8 f;

Zn elementos anchos, ccxo losas, zapatas y muros, en los que el ancho
b no sea menor gue cuatro veces el peralte efectivo & (b z 4d), cen
espesor hasta de 60 cz y donde la relacien M / V d no exceda de

2.0, la  fuerza resistente V__  puede tomarse igual a
o - v
0.5 F b d £*, independientemente de la cuantia de refuerzo.
(=4
Como trabajamos per metro de longltud de zapata b = 100 c=. Dpado

gue se cuela una plantilia de concreto pobre sobre el terreng da
cimentacidén, el recubrimlento del acero puede ser de 3 c¢n, Yy dado que
el didmetro de la wvarilla del No 4 es de 1.27 ca, su nmitad vale ¢g.64
cm, por lo cue el peralte efectlivo del acero ce la zapata es d = 20 -
3.6 = 16.4 Cz.

EZn este caso se cumple amtlianente que el ancho es mayor que Gyatro
veces el peralte efectivo. M / V d = 0.645/3.341(0.164) = 1.177 < 2,

cor lo tante cumple cozo elemento ancho. Sustituyendo en la ec 5.6 se
cotlene V? = 8298 kg.
L=

Como se me;c*oné antes, el cortante utltiro se halla a una distancia
"a" del Da S0 del mure (5lg 5.8)
V = §.66(0.386) = 3.34 t V = F V= 4.68 £ = 4880 kg

Se observa cu=s vV, >V o Cumple
cr L

H.2) Flewidn

Zl momento flexionante en la secc*on critica vale (fig 5.8}
M=c¢ 1°/ 2 =5.65 (0.55)° / 2 = 1.31 t.n

n

Y el momento dltimo M =F M= (1.4) (1.21) = 1.83 t.n

u <

El acero minizo por flexidn estéd dado por

v £ /£ (5.8)

min c Y
pientras que el maxizo es O.?Spb, donde p,  es el porcentaje
lanceado gue vale

P = (Z"/E ) [4800/(Z + 6000))
< ¥ Yy
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£% = 0.85 £* si £* 3 250 kg/cn’

< [

£r ~ (1.05 - f£* / 1250) £* si f* > 250 kg/co-
Q L]

joli

porcentaje de acerc necesarlo para resistir un momento ultima ~

ta dads por las siguientes expresiocnes

g=1-v1-2u / F. b a? £ (5.12)
[M
P=qfl/f  (513) A_=pbd . (5.14)
Sustituyendo valores se obtienen los sigulentes resultados
P, = 0.00236 o] = 0.0114
- $ 91 ~ BAX 5
p = 0.00136 - rige p o A =pbd=3.87 cz’

L2 separacidén de las varillas se determina con la expresidn
s =a d/ A (5.15)
conde a = area de la varilla que se explea
.d = distancla para la gue se regulere el &re=z A‘
A_ = area de acero requerida
Sustituyendo valores (a‘ = 1.27 cmz, varilla No 4), s = 32 c2. Paor

lo tanto, se necesitan varillias cdel No 4 @ 32 c=.

Z1 aceroc longitudinal se p*cDorcio a solo por temperatura, para lo
cue se en

plea la sigulente expresidn )
A =[65000(hty £ (hi+t 100)705) (5.16)
z b o
en gue = area de acero recuerida por temperat: n”

=15 .
s pegor del elementc (dizensidn miniga del mienbrp
= ecida perpendicularmente al refuerIo), en co
Sustituvendo valores A =20+ cm'/ o
2
plicanio la ec 5,16, ccn varillas del Ne 3 (2 = 0.71 cm"), 8 = 23

L
F

e recguleren por temperatura, en la direccign
ata, Va_‘llgS del No 3 8 332 cm.

Ta un Ccroquis con las caracteristieas

L2 reaccidén cdel suelo en una zapata corrida sometida a fuerza
vertical vy ento puede ser de tipo trapecial o de tipo triangular,
tal comc s ndica en la fig 5.10 (en el 1lnciso 3.5 se indica 1a
forma d&e hallar estar reacciones). El céiculo del cortante y del
momento en las secclones criticas se realiza con alguno de estcs
2 reaccidn. Sin embargo, este procedimiento resulta
laboriese, por lo gue en ocasicnes se sustituyen, para fines de
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cadlculo, 1los diagramas trapecial o <triangular por una reaccidn
uniforme equivalente, la cual se cbtiene dividiendo la carga Q entre
el ancho reducido B’ (¥ell 1585):

B'=B -2e (5.17) e =H4/Q (5.18)

g’ =Q/ B’ (5.19)

En la fig 5.11 se muestra la reaccidén g’ , la cual, repetimos, no

h
'_l
o
{®
[
cr
M
ry
~
0
s
5

corresponde a la reaccion re sino gue unicamente se
emplea para fines de cdlculo. Con estea reacclsdn g’ se determinan el
a

cortante y el momento en les secciones criticas correspondientes.

Ejemplo 5.4 Zapata corrida sometida a carga vertical y mozmento

Hacer el disefno por mecédnica de suelos y el diseno estructural de la
zapata corrida de concrato reforzade de la fig 5.12. La leongitud de
la zapata L = 38 .
Consicderar en el copcreto reforzado "
£/ = 250 kg/cz’ fy = 4200 kg/ca

Utilizar varillas del No 4. Considerar cue se Cplo una plantilla
de concreto pobre sobre el terreno de cimentacidn.

Tomar un factor de carga F = 1.1.
(=
En el terreno de cimeatacidn F_ = 0.45
n
Girc parmlsible = 0.82 %
Asentamlentc permisible = 5 co
= W,
Solucidn - .-

pata se cobtlene exspleando laz ec 5.4
r

/ < (5.4)

momento se tlene cue trabajar con el ancho reducido B’

Cuando existe

(ec 2.15, inciso '2.2)
B’ = B - 2=

donde B = ancho del cimiento
e =M/ IQ

Consideremos inicialmente cgue no existe memento, ecntonces el ancho B’
= B ; trabajando por unicdad de longitud del cimlento A = B(l) = 3;
de la ec 5.4

B &« Z Q" / g, = 15 / 13 = 1.15 m

.

5 = 3" + 2e
M/ 1.1 (2 Q") (considerando un 15 3 de incremento
debido al peso del cimlento)
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a) Tablerc con &reas tributarias
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1
b) Planta de las zapatas corridas
FIG S.1 DETIRMINACION DI ANCHOS DI ZAPATAS CORRIDAS - £
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FIG 5.2 ZAPATAS DEL ZJEMPLO 5.1
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]
FIG S.3 ZAPATAS CORRIDAS COHN ANCHO UNICO
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ZAPATAS CORRIDAS DEIL EJEMPLO 5.2

.. .y d 1
Seccion eritica ‘____'

FIG 5.5 SECCION CRITICA POR CORTANTE
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‘lr Muro o columna de concreto

.
N~

Seccidn critica por flexion

a) Muro o columna de concreto reforzado

T L .

1 h b manD - ]
—— uro de mamng osteria

b/4 Seccion critica por flexion

X
1
—
AT
— ~ Muro o columna
1 Placa de acero
i "

Seccicn critica por flexion

c} Muro o columna con pedestal de placa de acero

FIG S.6 SECCIONES CRITICAS POR FLEXION
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10.4 t/m

0-2 3
0.4 = mn 7 = 1.5 t/m’
‘.I
C.2 =
L/
1.3 m
1.
n —
_ 2 3 , .
c =5 T/ 7 = 1.6 o/n® Toba parclalmente cemzntada
- . L ,2 -
Zen= 15C0 t/m v = 0.25
FIS 5.7 ZAPATA CORRIDA SOMZITIDA A CARGA VERTICAL
{ZIZMZLS 5.3)
' ic.5 ©/m
B
1
. ‘
"
0.4 = 0.2 m
= i l
0.2 = N ! L o1 i
Cortanic —% —— Flexlon
I ; ] i . I
/‘L /’l /I / ’ | 7 )]
.55 m 2
e 0000 ] q = 8.66 t/m
1]
. 0.386 L. 164,
\ 7 1
FIG S.5 RIACCION DIL TEIRRENC Y SEZICCIOHNES CRITICAS POR CORTANTE
Y POR FLIXION {EJEMPLO 3)
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o
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0.2 Im Concreto reforzado
Laf-—~ £/ = 200 kg/cam®
[

l £ = 4200
r Y > r ¥ ¥ kg/cd
. A\ . )
L "1 T\ l
’ ~
Vars No 4 8 32 ¢nm
Vars Mo 3 € 33 ¢cnm

L 1.3 m {
l il

FIG 5.9  CARACTERISTICAS ESTRUCTURALES
DI LA ZAPATA (EJEMPLO 5.3)
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a} Rmaczlonm trapeciay

B} Reaccion triangulas

FIS 5.1¢ RIACCION Do TERREND TRAPICIAL O TRIANGULAR
2 TRIANGY
.._..._.._.._.‘\ —_—
J | |
N
s
H

TIS 3.11 RIASCION DfZL TEARINO RECTANGULAR

421



EJEAMPLO DE DISENO ESTRUCTURAL DE UNA
ZAPATA RECTANGULAR

Hacer ¢l diserio estructural de la zapaia rectanvular
de concreto reforzado de la fig |

Columna de 25 por 30 cm Zapata de 1.7 por 2 on;
espesor losa zapata = 30 c¢m  Profundidad de
desplante = 60 cm Considerar en el concreto
reforzado f,” = 200 kg/em™. £, = 4200 kgiem™.

IQ7 =26t M, =42tm M, =63 tm

Solucion

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale
ZQ=26+ L7(2)0 3)2.4 =0 23(0 33(0.3)(2
+({1.7)(2)-0 23(0 3)X0.3)(1.6) = 30 0981

e = MJZQ =42/30098 =9 1395 m

e =MJ/ZQ=68/30098=012239m
B'=B-2¢=1421m L =L-2¢ =133Im

La presion de contacto medin entre cintgnlo v
terreno vile

q=30.098/1.7(2) = 8 852 Vnv’

El incrcmento newo de presion en el contacte
cimien{o-tcirend €3

G, = $.832 - 1 6(0 6} = 7.892 vm’

a) Penetracion
De acuerda con las Normas de Concreto. la seccion
eritica forma una figura semejante a la definida por
la penfena del dres cargada. a una distancia de €sta
teual a d/2. siendo « ¢l peraltz efectivo de la losa {fig
Ry ,»
Revisaremes la penetracion de ia columna en la
direccion del eje v

Cuando haya transfercncia de momento  se
supandrd que una fraccion de momento dida por

1
o« =1- (1)
1067 Ve wdie. T d)

aw=1-

1+0.67 (03~ 0260/(0.25 + 0.264)
& =0412

se ransmite por excentncidad de la fuerza cortants
total, con respecto al centroide de la seccidn crtica
definida antes. El esfuervo cortante mdximo de
disefic v, se obtendrd tomando en cuenta el efecto de
la carga axai v det momento, suporuendo que los
esfuerzos comantes vaman hnealmente (fig 2), es
decir

Vag = VAL FaMeap/]; (2)

Aq = 2d{gc:=2d) (3)
A =0.3692 -
= d(c,~d)6 + (c; +d)d6 + d(cs+d){c/rdy /2
| +)
J.=0.031206 m~
Ern columnas rectangulares ¢ = 0.3 m es la

dunension paralela al momenw tranmitido voc. o=
0 25 mes la dimensidn perpendicular a gy

En ias expresiones antenores, V oes la fuerza
cortante que acida en toda el drea de fa seetion
criica, la cual la obtenemos a parur de la reaccidn
netr q, restando a la reaccion del terreno lis
presiones debidas a peso propio de zapata y relleno
Q. =8852-03(24)-03(16)=7632vm’
V= T7.633 (1 7(2) - (0,25+0 26430 30 164)]
=23.799¢
o =(0.5-0.264/2=0282
Sustitusendo an faec 2
vap = 153 799/0 3692
F0 41206 )0 280 DIF06 = 67 15 vm”
v T v = LAGT ) = 93 98 s
El esfucreo conante de diseno viag, (esiueizo conants
wlumo) obtenido con los crntenos antaneres no debe
exceder minguno de los dos siguieniss valores

v = F (0 3= VT (35
e =08 (0.5 - 1 72 V160 = 13.66 koiem®
Vews = Fa - (5)
vers = 0.8 T T60 = 10.12 kgferm®

f==081 (7

a menos gue s¢ sununistee refuerzo v = 1 7/2 =083
es la relacion del lado coro al tado iarge del area
donde actia la carga o rzaccidn

Se obsznva que
Vipe = 9 H) kgfcm: Ty = 1012 kg!cm: . Cumole
b) Tension diazonal
La seccron critica por tension diagonal s¢ presenta 2
una distaneia & deb paito de 1a columna, Haremos la
revision en la dirzezidn del ge p Para esto se calcula
el corante alumo en esta seccion & s¢ compara <on ¢l
cortante resisiente del conereto (fig 3).
Calculo del conante tltumo
Las fuerzas se calculan con la reaccion neta del
terrene {tomando en cuenta ¢! cfecte de los dos
momentos M, v M,). La reaccion vale

= TQ/B'LT =30 098/1 421(1.3482) = 15.681 Y’
La reaccion neta g, = 13.631-0.3(2.4)-0.3(1.6)
= 12,481 Um”

Haliemos el cortante y el momento en fa seccidn
critica por tension diagonal (en un ancho unitano de
zapata, b = 1 my

= 124310 536) =T 3514¢
M= 12,481(0.336)7/2 = 2.143 tm
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V.= L3031y =10.24¢

La fuerza conante que toma el concrato estd dada por
(Normas dc Concreto)

Sip<00l Ve =Fgbd(® 2+30p)Vi.* ()
Sip200l  V.g=035FabdvVr* (9
dende f.* = 0 8f.

En elementos anchos, como son las zapatas. en los
que el ancho B no sea menor que cualio veces ¢
peralte efectivo & (B = 4d). con espesor hasta de 60
cin ¥ donde la relacion MV no exceda de 2.0 la
fuerza resistente Vep o puede  tomarse agual 2
0 SEbdVE". andependsentemeniz de la cuanua de
refuerzo (Normas de Coacreto)

Como trabajamos por metro de anche de zapata
b=1m= {00 cm Dado que sccucla una plantilla de
concrete pobre sebre ¢l terreno. ¢l recubrimionto del
accro puede ser de 3 cin, ¥ puesto quz 2! didmayo de
la varidla del N° + es de 1.27 em. ¢! peralie efzctivo
del acerode la zapataesd =30 -3 6 cm =25 4 cm

En este caso sc cumple que 2l ancho s mayor que
cuairo veess €l peralie clzctive
E>d4d B=170cm>4d=1034cm
M/Vd = 111 <2 “.cumple como zlemento ancho
Vip = 0.3EndVE* = 0.5(0 $)(100)126.4)v150

Vez = 153357 kg > V= 10240 kg .. Cumple

18

¢) Flexaon
Harzmeos ef disefio por flexion en la direccion del g)e
v El momenio fleonants en la seccion critica vale
M= 12 2810 $3)72 = 1,309 tm
M= L4309 =635312 m
El acera minimo por fleaton ¢s
P = 0 TV, ’ (10)
P = 0 7¥300/4200 = 0.00236
mucniras que la cuantia maxima es 0 73 py, donde p,
es ¢l porcantaje balanceado

" 4800
pp= — —— (14

i f, ~ 6000

f"=08351" sif*<250 keg/em®

f7= (103 -£5/1250) £, sif= > 230 kefent”
pnuv.:DVOli-'v;

La fraccion de acero necesano para soportar un
maomente resistente My estd dada por a1 sigquente
CXpresion

q = l -
dondz
p=qff, (12

p = 0.002492

A, = pbd . {13)
A, =637 cm”
St hacemos M, = My

(14
=0 07693
: 0 (100X 26.4)(136)
La separacion da varillas es
s = n.d/A, (13

donde

a, = drca de 1 vanlia que se emplea = 1 27 cm” (N°
4

d = distancia para la que s requiere el drea de acero
A, . d=100cm

A, = drea de acero requentda = 6 378 cm”
Susutuvendo valores s = 19 cm. En consecuencia. so
necesitan vanllas N° 4 a cada 19 cm en el leche
infertor. Procedizndo en forma similar. se obtiene
que se raquieren variilas del N° 4 a2 cada 20 en la
direccion del eje x (nige ol porcentye de acero
minnno por flexton).

d) Temperatura

El acero del lecho supenor s¢ proporciona por
temperaturd, para lo que seoemplea la sinuienig
exprasion (Normas de Concreto)

soR00(T 3H(W2)
Ay = (1o)
f, (W2 = 100)
en gque
A, = drea de accro necesana por lemperatura, en
cmm, para el semiespesor de losa /2
W2 = semuespesor de la losa de la zapata = 30/2 = 1
cin
Susutuyvendo valores A, = 3.073 cm®
Aplicando la ec 13, con varilias del N° 5 (3, = 0.7!
¢m’). s = 23 cm Por lo tanto. se necesitan por
temperatura varlias del N 3 a cada 23 cm en ¢l
lecho superior.
En la fig 4 sc muestra un croqus con las
caracteristicas estructurales de la i;ip:ltu,

th

(ACDEZAP)
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APUNTES DE CINENTACIONES
ZAPATAS DE COLINDANCIA

Agustin Deméneghi Colina®

La zapata de colindancia que recibe un muro de carga exhibe un momento de descquilibrio debide a la falta de
coincidencia enire [a linea de accion de la carga del muro y del diagrama de reaccion de! tecreno de cumentacion,

Este momento de desequilibrio lo toma la estructura de la zapata mediante torsion a lo largo de la longilud de la
zapala Esta torsion ocurre en la zapata ¥ en 1a trabe de enrase de la zapata

Supongamios que los eatremes de li zapala permanccen fijos. En el centro del claro ¢ momento de torsion vale
cero, pof lo que la nutad de la zapota se pucde constderar como cmpatrada ¢n un eatremo y hibre en ¢t otro Una
viga de tongilud x, empotrads cn un extremo v Libee en ¢l otro, sometda a un memienlo de lorsién M, €nsu estremo

libre, suire un grro que vale
.= (NG ) M

Liamando & al momenio de desequilibrio por undiad de longitud de b zapata (fig 1), ¢l momento en una distancia
e vale Mdy |y of wiro debide a AN estd dado por

d) = (x/Gi)d ds
El giro en el centro del claro vale
L2
0= 1 (Mx/Gl)dx=ML/5GH ) (0
v

Sin cmburge, debido at gire B, ¢l suclo recacciond con un momento que s¢ pucde vatuar en forma aproximada
haciende la lupdtests gue os gual o Lo mstad del dado por ta fdrmula de Frohlich. es decir

-

H A
N [ ———
320 -
Sca
K= M0 = g E.B7732000 <17 {2
s decir
ML= RO (3)

El nuevo momento M7 g rgual al montento mcnal M, menos M, Con este nugvo sutlor se aphican repetidamenty

lasecs 1023 30 hasta gue avanacton de Mosca despreciable

Enuiy viga de seecion rectungutar de dinensiones b poc b el montento polar de inercia debido i torsion sepucde
valuar en forma sprosonada (Beaulfnt o o 1970)

el

L= thp' 730106300 = G032 (wihy 4
thh )i 3 b (ol ] L“:'b {H

*Profesor Jel Dpactamento de Geotecnnr Divisidn de Ingenieny Gl Topograficn vy Geoddsica Faculiad de
Ingemeria UNANM —~
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Aceto £ =4 200 hefend”

Lougslud) de la zapala G
F.=14
Terreno de cimentacion
Arcna medianmnente compacta v=16vm'
Salucion
Cilculo dei motmento d," v de IO
My = 0923 ravm YO=31Mum

Consideremos Umcamente ¢l momento ¢ incrcia de la trabe, Emplcando la cc 4;
I = 000102
El modulo de rigidez del concreto esid dado por
G = E/2(1+v) = 565 685 ky/em

El procedinuento iteraliv o para conocer ¢l momento de torsidn consiste on,
ay Aplicando fa ec . con M7= M, = 0925 tivm
0. =0 007208
byDeluegc2
Ra=M, 78, = £ 8 /32(1 -7}
¢} Sustitusendo vtlores Ko =30 15393 ta/m Delaecs
M, =R.0.=02174 tuvm
Et nuevovalorde Movale 0923202174 = 0.0826 -nvVm

Se repiten les pasos (@) a (¢, hasta que la vanacion de b sca despreciable. En cada seracion M se obuiene
restando a M= 0923 tmdm el valoe calculado do M

A continuacion presentamos tos valores ebtcmidos en la Gltima ileracion
MT=0 T i, Bo= 0003834 MU =0 1739 ravm

Cilculo de!l refucrzo por orsién
El moniento de torsion a una distancu o del patio del ¢je doode termina ia trabe vale

T=074703 77202 =2 1361tm (d=114cm)

T,=F.T= 3_1_)'134 -
Como s¢ trata de una trabe con’muro de carga. V =0
Aphicandeo la ec 3 Ton = 30 G Ry cm
Aplicando fnec 6 T =34 1326 kg ciy

.

Verificamos que se cumplan las condiziones dadas por las expresiones 7 5 8
M T, =501 840 v > T = 34 133 1/
DY (T MTop )+ (Vi /V) =4 8821
Sccuniplon lus condictongs ¢ s () por du que si se requiere reluerzo par lorsion

Caleulo det acero de reluer o por 1orsion

Accere transsersal
Apliconde las ces v LU
Q=153 Moo= 006278 com

Empleando una separacion s = 73 cun A, = 0471 an” Per lo tanto, se requicren cstnbos del o 73 a cada 7.5

ol (o, = 0 493 em’)

Accro longitudim
Empleando laec 12, A, = 13 G co Por o tantg se requuersn 4 virnillas del Mo 5 ndis 2 vanlias del Mo 6. como

acero longnudimal par lorsion 428
L
£



El momento de torsion se touw con respecto al centrowde de 1a trabe. La seccion eritica ¢s a una distancia o Jdel pailo
de la trabe de hga Scemplean s siguienies expresioncs {Normas de Concreto 1996)

Tog =06 Fg (T A"V ¥, {

Ta=023Teg

x = ancho de la trabe, v = peralie de la trabe
Tar = momento torsionante resistente de disefio ¢¢ un nuembro sin refucrzo para torsion, hg.cm
Ter = momento con que contribuyc ¢f concreto e un miembro reforzado por torsion, kg om

Para preporcionir reluceso por torsion se deben cumplie semultaneamentes las dos sigutentes condicones.

) To > Tes (7)

D) (T MTen ) # (Vi Vo) 2 (%)

Si 1o s cumple alguna de Ins dos condiciones anteriores los efectos de la torsidn pueden despreciarse

Refuerzo por cortante

Faa, {d
g =
Vi, - Ve
“¢s decir
A, Vs Ve
—_—F — (e Jom. dos ramas) ("
S rg_ l’v d

Refuerzo por Lorsion
s (T, -Tew)
- Ay, =——
F O (x v 1,
cs decir
A To-Ter

= (CIH: /et unha rama) {(10;

5 ruQ(\,H)L
Q=067+ 033 pfa) €15 (rh

El refuerso total es Lo sumna del requendo por cortante s por torsion

La sepaimnc:én no debe ser masor gue ol ancho de los <stribos i de La altura de los nusmos, i mayor que 30 cm

Acero longnudinal por torsion

At 2N s Loty /1D (12}
Lyempla
Revisar Lo sepundad del terreno de cimentacion v hucer el disefio estructural de L zapata de la Ny 2 -
Concreto [T =200 hy'ony Ec =141 421 kefenys



Disehv estructural de la fosa de lo zapaia

El meomento de descquilibrio en In zapata es de M, = 0,923 Uavm. La trabe por torsidn toma M7= 0.7471 1 avm.

micntras que el suclo toma M," =0 17539t/ Por lo tante. of momiento sobre el suclo es dl,7 = 01739 1o
e=M,/ZQ =0 17395 134 =003426 m
B =B-2=053t5m q = ZQMB" =9.66 Um’

Enlofig 3 scenluben fa geonictria y Lis fuerzas que actian sabee la zapata

Diseio por llexidn
d=0.13-0030=0114m
M=03288 tnVm M, =0 7403 nfm

p=0.00154 P = V00236 Ay = 2,687 cmy/m

Mgemn = 2073 con’/m, por lo tanto, nige armado por temperaturs
Se emmpleardn vanilas del N° 3 a cada 23 cn, en el lecho inferior

Revision por cortante
V=2 000 ¢m V,= 2809 Um
M= 02483 rnvm M/Vd = 109 <2 Cumple como elzmento ancho

2= 5768 kg >V, =280% kg - Cumple

En fa fig4 se mucsira ¢l armado de la zapata

Referencras
Beawfaw, F W, Rowan, W H, Hoadley, P Gy Hackell, R M. Computer Methods of Siruciural Anafvsis, Prantize
Halt. 1970

Normas Técmicas Complomentarias para ¢l Discno v Construccion de Estructuras de Conercto. Departamento del
Dustrito Federal, 1996
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APUNTES DE CIMENTACIONES
CIMIENTOS DE MAMPOSTERIA

El ancho de un cimuento de mamposleria s¢ obticne de manera andlogs 2 lo visto para cimigntos de concrelo
reforzado. “En cimientes de piedra braza la pendiente de las caras inclinadas, medida desde 1a arista de la dala o
mure, no serd menor que 1.5 (vertical) : 1 (horizontal),

“En cimientos de mamposteria de forma trapecial con un talud vertical v ¢l otro inclinado. tales como cimicntos de
linderc, debera verificarse la estabilidad del ¢imiento a torsidn. De no efectuarse esta verificacion, deberdn existr
cimientos perpendiculares a ellos a scparacionss no mayores de 1as que sefala la siguiente tabla:

Claro miximo, en metros

Presion de contacto con el Casol Caso 2
terreno, p, Vm®

ps20 5.0 10.0
20<p<ls 4.3 9.0
25<p<3.0 4.0 7.5
30<ps40 3.0 6.0
340<pg30 2.5 4.5

“En todo cimiento deberan colocarse dzlas de concretos reforzade, tanio sobre los cimienios sujetos a momento de
volieo como sobre los perpendicuiares a ellos. Los castilios deben empotrarse en los cimicntos no menos de 40 cm.

“En la wbia anienor, el claro mixdmo permistble se refierc a la distancia entre los gjes de los cimientos
perpendiculares, menos el promedio de fos anchos medios de éstos. Los casos 1 y 2 corresponden respectivaments a
mamposteria ligada con morntero de cal v con mortero de cemento. No deberin existir planos definidos de falla

transversales al cimienio™.
“lLas piedras que se emplesn en clementos estructurales deberan satsfacer les requisites siguientes.

Resisiencia minima a compresioh en direccidn normazl
a los planos de formacién 150 kgfem™

Resistencia minima 3 compresion en direccion paralela
a los planecs de formacion 100 ke/em-

Absorcion maxama 4
Resistenaa al intempensmo. mixama pérdida de peso

despuds de 5 ciclos cn sotucidn saruraca de sulfato

de sodio 10%

“Las pledras no deberin ser labradas, pero se evitari en 1o posible ¢l empleo de piedras de formas redondeadas v de
cantos rodados Por o menos ¢l 70% del volumen del elemento estard consurwdo por piedras con un peso minimo

de 30 kg cada una,

“Los moneros que se emplesn para mamposteria de diedras naturales deberin cumplir con los requisitos siguientes’
a) La relacion volumétnea catre io arena v 13 suma de cementantes se enconuard entre 2,25 v 5

b) La ressiencia minima en compresion sera ds 15 kg/em®.

434



“La mamposteria se¢ desplantard sobre una planulla de moriero o concreto que permita obiener una
superficic plana, En las primeras hiladas se colocarin las piedras de mayores dimensiones. Cuando las
piedras sean de origen sedimentario se colocardn de mancra que los lechos de estratificacion queden
normales a la dircccion de las compresiones. Las piedras deberdn humedecerse antes de colocarlas y se
acomodarin de manera de lienar lo mejor posible el hueco formado por las otras piedras. Los vacios se
rellenardn completamente con piedra chica y mortero”. -

(Normas de Mamposteria, cap 6).
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TORBION
7.1 INTRODUCCION

En las construcciones monoliticas de’ concreto, la torsién ocurre
principalmente cuande la carga actia a cierta distancia del eje
longitudinal del elemento estructural. Una viga en el extremo de un
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo
lado, una marguesina, o una cubierta para parada de autobuses gue
se proyecta de una viga monolitica apoyada en columnas, vigas
periféricas gue circundan la abertura en un piso,. o una escalera
heliccidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a
momentos de torsién. COcasionalmente, estos momentos provocan
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad
admisibles, a menos gue se dote de un refuerzo especial para
torsién. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamienteo en
la falla de una viga sujeta a torsién. Muestran el plano curvilineo
de tocrsidén provocade por los meomentos torsionantes impuestos. En
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente nc es tan
severa la magnitud del dafo debida a la torsidén como se aprecia en
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribucidn de esfuerzos en
la estructura. Sin embargo, deberd siempre evitarse la pérdida de
integridad debida a los esfuerzos torsiocnantes, mediante un disefo
apropiado del refuerzo necesarioc para torsién. .

La introduccién al tema de la distribucidn de los esfuerzos de
+torsidén debe iniciarse con el comportamiento elasticeo bésico de las
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares.
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsién son
componentes de rectangulos. Estas son normalmente, seccliones con
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones
circulares rara vez se consideran en la construccién normal de
concreto, un comentaric breve respecto de estas secciones
circulares constituye una buena introduccién al comportamiento
torsional de otros tipos de secciones. .

En las secciones circulares, al nivel eléastico, el esfuerzo
cortante es igual a la deformacidn unitaria de cortante
multiplicada por el mddulo de cortante. Igual Tue en el caso de la
flexién, el esfuerzo es proporcional a su dis:ancia al eje neutro
(esto es: el centro de la seccién circular) y es maximo en las
fibras extremas. Si1 r es el radic del element., J ==r>~/2, su
momento polar de inercia, y Vi, el esfuerzo cortante elistico
debido a un momento de torsién elastico Te'

Vee & TTTTT (a)

436



Cuando tiene 1lugar la deformacién en la barra circular, se
supone que el eje del cilindro circular permanece recto.
Todos 1los radios de una seccién transversal también permanecen
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo &ngulo respecto al
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento
plastico, el esfuerzo en el anillo plastico exterior se conserva
constante, en tanto que el esfuerzo en el nicleo interior permanece
elastico, como se muestra en la Fig. 7.1. Cuandeo toda la seccién
transversal se plastifica, b = 0 y el esfuerzo cortante

3 Tpr
Ve = -omE- - (0)
4 J
donde v, es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de
torsién T_, donde el indice f denota falla.

En 13s secciones rectangulares, el problema de la torsién es
considerablemente mds complicado. Las secciones planas originales
experimentan un alabeo debido al momento torsionante aplicado. Este
meomento produce esfuerzos cortantes axiales asi como
circunferenciales, con -valor ceroc en las esguinas de la seccién y
el centroide del rectangulo, y valores maximos en la periferia al
centro de los lados, como se aprecla en la Fig. 7.2. El esfuerzo
cortante torsional maximo ocurrird en los puntos medios A y B de la
mayor dimensién de la seccién transversal. Estas complicaciones,
ademds del hechec de que las secciones de concreto reforzado no son
ni homogéneas ni isdétropas, hacen dificil desarrollar formulaciones
matemdticas exactas basadas en wmodelos fisicos tales como 1las
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares.

Por mas de 60 afhos, el analisis torsional de los elementos de
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clasica de la
elasticidad desarrollada a través de formulaciones matemdticas
ascciadas a las verificaciones de la analogia con la membrana (St.

Venant), o (2) la tecria de la plasticidad representada por 1la
analogia con el montén de arena (Nadai). Ambas teorias fueron
esencialmente aplicadas al estado de +torsién pura. Pero se

descubrié experimentalmente que la teorfia ©plastica no es
enteramente so+wisfactoria para la prediccién precisa del estado de
esfuerzos del concreto en torsidn pura. Se encontrd gue el
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el enfoque
plastico. Consecuentemente, casil todos 1los desarrollos de la
torsidén aplicados al concreto ¥ el concreto .reforzade han tenido
lugar en esta Gltima direccién.
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7.2 TORSICN PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE
7.2.1 Torsién en los Materiales Elasticos

En 1853 St. Venant presentd su solucidén al problema torsional
elastico con alabeo debido a la torsidén pura que se desarrolla en
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostrd el
significado fisico de las formulaciones matematicas mediante su
modelc de la analogia con la membrana. El1 modelc 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 pequenas deformacicones, puede demostrarse que la ecuacién
diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la
misma forma gque la ecuacién que determina la distribucidén de
esfuerzos en la seccidn transversal de la barra sujeta a esfuerzos
de torsidén. En forma similar, se puede demostrar que (1) la
tangente a 1la linea de contorno en un punto cualgquiera de 1la
membrana deformada proporciona la direccién del esfuerzo cortante
en la correspondiente seccidn transversal de la membrana real
sujeta a torsidén; (2) la pendiente naxima de la membrana ‘en
cualguier punto es proporcicnal a la magnitud del esfuerzo cortante
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de
torsién al gue estd suijeto el miembro real es proporcicnal al doble
del volumen bajo la membrana deformada.

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b gue el esfuerzo cortante
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las
lineas de contorno. Mientras mds préximas entre si se encuentren
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusiédn antes
expresada gue el esfuerzo maximo de torsién ocurre al centro del
lade mayor del rectangulo. De la analogia con la membrana, el
esfuerzo maximo tiene gque ser proporcicnal a la pendiente mas
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B.

Si & = desplazamlento maximo de la membrana a partir de la
tangente en el punto A, entonces de los principios basicos de la
m~=adnica de la teoria de St. Venant,

§ = bG8 (7.1a)

donde G es el modulo de ‘cortante_ y 8 es el qngulo de tor51on. Pero

Ve (max) ©S proporcicnal a la pendlente de la tangente; por tanto:

Ve (max) = X19G 6 (7.1b)

.
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donde las k son constantes. El correspondiente momentc torsionante
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o

T, o« 2(2/3§bh) =k, sbh

T, = k4b°hG (7.1¢)

De las Ecs. 7.1b y 7.1c,

Ve (max)= "T5- & CTC (7.1d)

El denominador kp>h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de
inercia J de la seccidn. La comparacién de la Ec. 7.1d con la Ec.
(a) para la seccisn circular nuestra la similitud de las dos
expresiones, excepto que el factor k de la ecuacion para la seccién
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al
alabeo. La ecuacisn 7.1d puede simplificarse m s avn para quedar:

Ve(max) = T2 (7.2)

Tampién puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los
plancs dentro de la seccibén, tal como un rectdngulo concéntrico de
dimensiones x y y, donde x es el lado mds corto, de tal manera gue:

Ve(max) T 737 : (7.3)

Al usar el enfogue de la analegia con la membrana, es importante
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a
otroc a lo largo del mismo eje como AB en la Fig. 7.3, a causa de la
pendiente cambiante de la membrana andloga, tornandc largos los
cdlculos para el esfuerzo cortante torsional.

7.2.2 Torsién en los Materiales Plasticos

Como se ha indicadc 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 torsicnal es también proporcicnal al doble del
volumen bajo el montdédn y el esfuerzo cortante torsiocnal maximo es
propeorcional 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 (¢).
También puede reconocerse gue 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 analogfa con el mont?n de arena, oo
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con la
membrana. Esta caracteristica del montén de arena simplifica 1las
soluciones considerablemente.

7.2.3. La Analogia del Montdén de Arena Aplicada a las Vigas
en L

La mayoria de los elementos de concreto sujetos a torsidn son
secciones con patines, ma&s comGnmente las vigas en L gque 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 pléastico
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzos
cortantes a los que est& sujeta.

- El montdédn de arena se reparte en tres volumenes:

vV, = La pirédmide que represegta una forma cuadrada de
la seccién transversal = y;b“w/3

V, = La porcién en pabelldén del alma gue representa
una forma rectangular de la secciédn transversal

= yyb,(h = b)/2

= El pabellédédn que representa el patin ¢le la viga,
transfiriendo la parte PDI a NQM = Yohe (b=by) /2

<
L
I

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los
montones arena; por consiguiente:

T o~ 2 [o222X U . .. A, . (7.4)
P L 3 2 2

También, el esfuerzo cortante torsional es . proporcicnal a la
pendiente de los montones de arena; por lo tanto:

vtbw .
Yy = =-—= (7.5a)
T2
vthf T B
Yy = ——-=< (7.5h)
2

Substituyendo y, y y, de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se
obtiene: '

I SN (7.6)
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§i tanto gl numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen

per (b h)® y se arreglan los términos, se obtiene:
2
Vt(maX) = eSS ess- E‘EEEEE{E)— ---------------- (7-7&)
[1/6(3 -b,/h)] + %(hg/b,)2(b/h ~by/h)
si se supone_gue C,. es el denominador en la Ec. 7.7a Yy
Jg = Ct(bwh)z, la Ec. 7.7a se convierte en
Tph . .
Ve(max) = ~.°T (7.70)
JE

donde Jp es el momento polar de inercia equivalente y una funcién
de la forma de la seccidn transversal de la viga. Ndétese gue 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
y Jgp. La ecuacién puede de esa forma aplicarse a secciones
rectangulares haciendo que he = 0.

También debe reconocerse que el concreto no es un material
perfectamente plédstico; por consiguiente, la resistencia real a la
torsién de la seccidn de concreto simple tiene un valor gue yace
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montén
de arena.

La ecuacién 7.7b puede establecerse de nuevo designando T_ =
T. como la resistencia nominal a la torsién del concreto simplg Y

Vz(max) = Vi, empleando la terminologia del ACI, de tal manera que

Tc

Te = KX yVee (7.8b)

k,b2hv, (7.8a)

donde x es la menor dimensidén de la seccién rectangular.

El extensc trabajo de Hsu y confirmado por otros, * ha
establecido que k, se puede tomar igual a 1/3. Este valor se
originé en la investigacién de la teoria de la flexidén oblicua del
concretoc simple. También se establecid que 1.59~f?7c se puede
conslderar como el valor limite de la resistencia a la torsién pura
de un niembro sin refuerzo a la torsién. Utilizando un factor de
reduccién de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, Vee
= 0.6¢Jf’c, e introduciendo k, ® 1/3 en la Ec. 7.8, Tesulta

T, = 0.2w/E", x?y (7.9)
donde x es el lado mas corto de la secciédn rectangular. El1 alto
factor de reduccidn de 2.5 tiene por objeto compensar algin efecto
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente.

Si la seccidén transversal es en T o en L, el &4rea se puede
descomponer en rectangulos, como en la Fig.7.6, tal que

T, = 0.23JF" Sx%y (7.9b)
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7.3 TORSICON EN LOS LOS ELEMENRTOS DE CONCRETO REFORZIADO

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsién sin estar
acompafiada por 1la flexién Yy el cortante. Los pé&rrafos precedentes
deberan proporcionar un antecedente suficiente de la contribucién
del concreto simple en la seccidn, en lo gue conciernie a que
resistan parte de los esfuerzos combinados gue resultan de las
fuerzas; de torsién, axiales, de cortante, o de flexidén. La
capacidad del concreto simple para resistir la torsidn cuando esté
compbinada con otras cargas podria, en muches casos, Ser menor a
cuando resiste s6lo, los mismos momentos factorizados de torsién
externa. .

La inclusién de refuerzo longitudinal y transversal para
resistir parte de los momentos torsionantes, introduce un nuevc
elemento en el conjunto de fuerzas y momentos gue acttan en la
seccion. Si

Tp = la resistencia torsional nominal total requerida
de la seccién incluyendo el refuerzo

To = la resistencia torsional nominal del concreto
simple
Tg = la resistencia torsional del refuer:zo
Entonces
) T, = Tc + Tg (7.10a)
I, =T, - Te (7.10%2)

Con objeto de estudiar 1la contribucidén de las varillas
longitudinales de acero de tal manera que Tg pueda evalularse, se
tiene que analizar el sistema de fuerzas gque actdan en -las
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en el
estado limite de falla. Basicamente, en la actualidad hay decss
caminos aceptables:

1. lLa teoria de la flexidn oblicua, que se basa en el enfogue ¢
la deformacidn plana para las saccicones planas sujetas a flexidén vy
torsién.

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensién comc
teoria del campo de la compresidon. Se aplica a los estribos para
torsidn, 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 Flexién Oblicua

Esta teoria considera en detalle el desempefic de deformaciér
internc de la serie de superficiles transversalmente alabeadas a lc
largo de la wviga. Inicialmente prcpuesta por Lessig, 7ha tenidc
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, Mattock,
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este camgco. T.T.C.
Hsu hizo una contribucién experimental importante para el
desarrollo de la teoria de la flexion oblicua tal como se encuentra
en la actualidad.

En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrcllo de 1la
teoria de la torsién aplicada a las estructuras de concreto y de
cémo la teoria de la flexidédn oblicua formdé las bases de las
actuales disposiciones para la torsién del reglamentc ACI. La
complejidad del problema torsicnal puede permitir en este libro de
texto, tan sélo el siguiente breve comentario.

La superficie de falla de la seccidn transversal nor—al de una
viga sujeta al momento flexionante , permanece plana cespués de
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7.7a. S1 el c—omento de
torsién T, se aplica también, excediendo la capacidzd de la
seccibn, se desarrollan grietas en los tres lados de 1a seccién
transversal de la viga y esfuerzos de compresidn en porciones del
cuarto lade a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsional
al estado limite en 1la falla, resulta una superficie c¢blicua d=
falla, debida a la combinacidn de los momentos; el torsiosante Ty 7
el flexionante . El1 eje neutro de la superficie oblicua y el area
sombreada en la Fig. 7.7b que denota la zona de comprasién, nc
continuardn rectos, sino que subtienden un &ngulo 8 variazle con el
Plano original de la seccién transversal.

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudina’es ni los
estribos cerrados dan una contribucién apreciable a la rigidez
torsionante de la seccién. En la etapa de carga posterior ac_
agrietaniento se reduce la rigidez de 1la seccién, pero s=
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 qusa
sblo puede lograrse una poca resistencia torsional adiclional a laz
capacidad del concreto simple en la viga, a menos Jue se empleen
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales.

La teoria de la flexidn oblicua idealiza la zona de compresidén
considerandola de un peralte uniforme. Supone que las grietas en
las restantes tres caras de la Sectcidn transversal estdn separadas
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, Ssoportands
las fuerzas de tension en las grietas y las varillas longitudinales
resistiendo el cortante a <través de accidén de espica con el
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actldan en el plano
flexionado oblicuamente. E1 ©poligono de la Fig. 7.3b da 1la
resistencia al cortante F_. del concreto, la fuerza Ty de las
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresién,
y el blogue de la fuerza normal de compresién Ce-

El momento torsionante T,. de la fuerza cortante resistente F.
generada por el drea sombreada del bloque de compresién en la Fig.
7.8a, es por lo tanto:
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Tq = —===== X su brazo respecto a las fuerzas F, en la
cos 45°¢ Fig. 7.8a

T, = vZ F_(0.8x) (7.11a)

en que x es el lado mas corte de la viga. Pruebas extensas (Refs.
7.9 Yy 7.12) para evaluar F. en términos del esfuerzo internc en el
concreto, y las constantes torsionales gecométricas de la
seccidn, kzx y, ilevaron a la expresién

2.4
T, = ---- x%y JE/_ (7.11b)
JX

Las fuerzas de espiga F, v F, se suponen proporcionales a las
dreas de la seccidn transversal dg estas varillas. Si se establece
una relacidén entre la proporcidén de la resistencia dada por las
fuerzas de espiga F, y F, y la resistencia torsional de las fuerzas
Fo de los anillos, los mbmentos torsionantes seran las sumas

SFy(5xy), ITF.(hyy), ITFyCixg), ETp(ixg)

Las dimensiones x, y Yy, son, respectivamente, la menor y la mayor
dimensién centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, y
las dimensiones x, Yy y, son las correspondientes dimensiones centro
a centro de las varx?las longitudinales en las esquinas de los
estribos. La expresién resultante para la resistencia torsional,
T suministrada por los anillos y el acerc longitudinal en la

SI
seccién rectangular, es
X.Yq A
1718y
Tg = &) —=--==-2 (7.12)
s
donde X, = .66 + 0.33y /xi,_ de tal manera gue el nomento
torsicnante nominal de re51stenc1a es Tn = Tc + Ts' (o]
2.4 Y XY AL
1 171
T, = -=- x?yJE. + (0.66 + 0.33-7) -=-=-I- I (7.13)
X Xy =

7.3.2 La Teoria de la Analogia con la Armadura en el Espacio

Esta teoria originalmente fue desarrcllada por Ramsch y mé&s :zarde
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu,
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Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento posterior fue
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) como una teoria del
campo de compresién. La analogia con la armadura en el espacio es
una extensién del modelc usado en el disefo de los estribos que
resisten cortante, en la que las grietas de tensidn diagonal, una
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas por los estribos.
A causa de la forma neo plana de las seccilones transversales debida
al momento de torsidn, se utiliza como miembros a tensidén diagonal,
una armadura en el espacic compuesta por los estribos, y las fajas
idealizadas de concreto a 45° entre las dgrietas se utilizan comc
los miembros a compresién, como se muestra enm la Fig. 7.9.

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta
en torsién en forma similar a un cajén de paredes delgadas con un
flujo de cortante constante an la seccién transversal de la pared,
produciendo un momento torsionante constante. El1 uso de secciones
huecas en las paredes en vez de sbélidas, demostrd gque se obtiene
esencialmente el mismo momento torsionante Gltimo, siempre que las
paredes no sean demaslado delgadas. Tal conclusién sale a relucir a
partir de los ensayes que han mostrado que la resistencia a la
torsién de las secciones sbélidas estid compuesta de la resistencia
de la jaula de estribos <cerrados, gque consisten de barras
longitudinales y estribos cerrados, Yy los idealizados puntales a
compresién inclinados de concreto en el plano de las paredes de la
jaula. Los puntales a compresién son las fajas inclinadas de
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9.

El reglamento CEB-FIP se basa en el modelo de la armadura en
el espacio. En este cdédigo, el espesor efectivo de la viga hueca se
toma como 1/6 D,, donde D, es el didmetro del circulo inscrito er
el rectangulc gue conecta las varillas longitudinales de 1las
esguinas, o sea, Dy = X, en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia
del ntGcleo no afecta la resistencia en torsidén de tales miembros,
de ahl la aceptacién del enfogue de la analogia con la armadurz
espaclal basada en secciones huecas.

Si el flujo de cortante en las paredes de la seccidén en cajén
es ~t, donde7 es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensién
en cada varilla longitudinal en las esguinas, la ecuacién del
eguilibrio de fuerzas seria

4F = 2 ——=—= + 2 === (7.14)

Yy los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian
Ty =7 EYgXy +7 EX Y, (7.135)

Si Ap, es el area de la seccidn transversal del estribo, vy f, es la

resistencia de fluencia del estribo con separacidén a una digtancia

s, entonces

A f, = 7ts tan ¢ {(7.16a)

4
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También, si A; es el d4rea total de las cuatro varillas
longitudinales en las esquinas,

F =% Mf, (7.1632)

Resclviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a

T = 2Xg¥g Y -7 7=mm=ms (7.17)

Para el caso de volUmenes iguales de acero leongitudinal y estribos

transversales (esto es: © = 45°) el momento torsionante de
resistencia T, en la falla, seria
Aefy .
T, = 2 =--=% X ¥, (7.18)
s

Nétese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrcllaca para la
teoria de la flexidén oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada por
la teoria de la analogia con la armadura espacial.

7.4 DESEMPENO DEL CONCRETO BAJC LA ACCION COMBINADA DE
TORSION, CORTANTE Y FLEXION

7.4.1 Torsién y Cortante Combinadeos

Hasta ahora, esta discusién ha presentado el mecanismo resistente
internoc y las fuerzas acompafantes, momentos y esfuerzos en el
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural
unidimensional estd sujeto a mecmentos torsionantes. Cuando la
torsién externa estd acompanada por cortante externo, 1la 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 co.tarte combinados es
menor gue su resistencia a alguno de estos dos pardmetros actuando
solos. Consecuentemente, se torna necesaria na relacién de
interaccién en una manera similar a la desa‘rollada para la
combinacién de 1la flexidén y Jla  carga axial, discutida en el
Capitule 5. La figura 7.10 representa la siguiente expresidédn nc
dimensional de interaccidn que relaciona la torsién al cortante:

1. Miembro sin acero en el alma:

/1. 2 v\
~=- + ===} Z£1.0 (7.1%a)
TcO

/2
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T. Y V. son la torsién y el cortante nominal externss cuandc
actuan 51multaneamente. Teo ¥ Voo SON los wvalores nominales
para la torsién y el cortante cuando cada uno actda
separadamente,

2. Miembros reforzados, para la combinacidén de torsién y cortante:

2 2
Th Vn
— 4 me— £ 1.0 {7.19b)
TnO VnO

T, Y V., representan las resistencias nominales de <orsién ¥y
cortante para resistir T, ¥ V, cuando actudan simultizneamente.
= T, + Tg representa la resistencia torsiocnal nc*lnal del
aTma reforzada cuando 1la torsién pura actia sola en la
seccién; V = V. + V_. representa la resistencia nominal al
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actia ern
la seccidén. La ecuacién 7.1%9a se puede anotar de nuevc
utilizando el valor aprox1mado de T, de la Ec. 7.11b y V. de
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar'

T 2 v 2
-------------- + | —memomee—- £ 1.0 (7.20)
o.zllf' Exy 0.5/t b4

En el caso del alma reforzada sujeta a torsidn y ccrtanta
combinados, tiene gue establecerse un limite superior para Th
Y V,o Para asegurar que el refuerzo del alma fluya en e
estado limite de falla. Con base en los resultados de ensayes,

Tho € 3.2/f’c ----- Yy Voo < 2.7 f’c bwd

Ceonsecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en

T, 2 v, 2
i +{ ———mms————- < 1.0 (7.21)
S eXxy 2.7’f’c b4
Al comparar las Ecs. 7.20 y 7.21 puede verse gue Tp, = ST.. EZ
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requer*r que
T, £ 4T, (7.22)

pues de otra manera, la seccidén deberd incrementarse.
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7.4.2 Torsién y Flexidén Combinadas

Cuando la flexién actua simultdneamente con 1la torsidn, la
capacidad a la flexidén de la seccidén se reduce drasticamente. Como
resultado, el agrietamiento debido al esfuerzo cortante torsional
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.l1lc muestra el
vector resultante R, para los momentos de flexidén y torsidn
combinados gue provocan el alabeo de la seccidn, como se muestra en
la Fig. 7.7b. :

De manera similar al casc de la torsién y el cortante
combinados, se establece una relacidén de interaccién relacionando
la torsién con 1la flexién cuande ambas actlan simulténeamente.
Tiene gue suponerse gque la seccidn estd reforzada con acero de
compresion y de tensidn. '

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables
las siguientes expresiones de interaccién:

1. Cuando fluye el acero de tensién en la zona de tensién,

2
T M
n n
-—- =ry{l = —---- (7.23a)
TnO MnO
2. Cuando ocurre la fluencia de tensidn en la zona de flexién de
compresién,
2
Tn My
- = 1 +1r --- (7.23b)
' )
TnO MnO
donde T, = momento ncminal torsional resistente egivalente a T,/o
Tho = resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando
actlia sola la torsidén pura .
M, = momento nominal resistente a flexidén M, /e
Mo = resistencia nominal a la flexidén cuando ésta actia sola
AsfY
r = ——-=-
A’Sfy

7.4.3 Flexidn, Cortante y Torsién Combinadas —
Una combinacién de estos tres parametros resulta en una superficie
tridimensional de 1interaccién. El alcance del 1libro 1limita la
posibilidad de una discusién profunda. La expresidén aplicable
resulta de la superposicién 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 interzccién de las Secciones 7.4.1 ¥y
7.4.2. E1 ACI requiere (1) el cd.culo del acero transversal en el
alma, para cortante; adicionandolo al acero transversal en el alma
calculado para torsidn; y (2) el cdlculoc de acero longitudinal para
- torsién, adiciondndole al acero de tensidén para flexién, pero
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccién
transversal.

7.5 DISENO DE VIGAS DE CONCRETC REFORZADO SUJETAS A LA COMBINACION
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE

7.5.1 Desempefo Torsional de las Estructuras

El momento de torsién gque actla en un cierto componente estructural
tal como una viga de orilla se puede calcular wutilizande los
procedimientos normales del andlisis estructural. El disefo 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 condicliones: (1) no hay redistribucién
de los esfuerzos de torsién a otros miembros después del
agrietamiento, y (2) la redistribucién de los esfuerzos y mcmentcs
torsionantes después del agrietamiento para gue tenga efecto la
compatibilidad de deformacidn entre los miembros gque sz
intersectan.

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsién en las vigas
estaticamente determinadas se pueden evaluar de las solas
condiciones de egquilibrioc. Tales condiciones reguieren un disefiz
para el momento total factorizado exterior de torsién, ya que no es
posible la redistribucidén de los esfuerzos torsionantes. Ccn
frecuencia a este estado se le llama torsidén de equilibrio. Una
viga de orilla gque soporta una marguesina en voladizo, como en 1lz2
Fig. 7.13, es un ejemploc de ello.

La viga de orilla tiliene gque diseflarse para due resista la
totalidad del momento externo factorizado de torsidén debido a 1z
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experizentara u:~n
colapso. La falla seria ocasicnada por la viga al no satisfacer las
condiciones de equilibrio de las fuerzas y los momentos qus
resultan de la gran torsidén exterior. .

En los sistemas estdticamente lndeterminados, las suposiciones
relativas a las rigideces, la compatibilidad de 1las deformaciones
en las unicnes, vy la redistribucién de los esf:ierzos pueden afectar
los esfuerzos resultantes, llevando a una reduccidén de 1lcs
esfuerzos resultantes de cortante torsiona’. Se permite una
reduccién en el valor del momento factorizado gue se utiliza en el
disefc del miembro, si parte de=este momento se puede redistribuir
a los miembros gue se intersectan., El Reglamento ACI permite un
memento torsional factorizado maximo en la seccidén critica d a
partir del pano de los apoyos:

x2y
Ty = ‘-’-’(\E_'— -E“"-) (7.24)
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El hacer caso omiso del efecto total de la torsidén externa
total en este caso, no conduce de hecho, a  la falla de la
estructura, pero puede tener por resultade wun agrietamiento
excesivoe si Q(J?T Tx*y/3) es de un valor considerablemente menor
al momento real factorlzado de torsidén. En la Fig. 7.14 puede verse
un ejemplo de la torsién de compatibilidad.

Las vigas B, aplican momentos de torsidén T,, en las secciones 1
y 2 de la viga de orilla AB en:la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B, deterninan
las magnitudes de la rotacién en las juntas de 1nterseccxon 1y 2.
A causa de la continuidad y la accidén 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 torsidn
a las coclumnas de apoyo A y B. Se reduciran en forma importante ya
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremes 1 y
2 a3y4, asi como al centro de los claros de las vigas B, - Ty 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 torsicnante 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
torsién se desprecian, si

T, < ©(0.13Jf'_ Zx%y) (7.25)

Cuande el momenteo torsionante factorizado Tu excede o(0.13
VE' c) . el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se
dlsene en seccilones para

v _--_E;ZEE_?EC_‘____ (7. 268)
c -
, J1+ (s (T, /vyl
y | .
0.21/t7_ 2 x%y a '
Te = —F===—z=c=—w-c=oo—= _ (7.26b)

Y1 + (0.4V,/C.T,) 2

Las ecuaciones 7.26a Yy 7.26b se derivan de la Ec. 7.20
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecto a la
fuerza cortante permanece constante a través de 1la 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
acerc a un valor que no exceda 4T_, comoc se ve en la Ec. 7.22.
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7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsion

Como se indica en la Seccién 7.3.1, sdlo se puede lcgrar una
importante resistencia adicional a la torsién debida al refuerzc
para torsién, si se emplean tanto estribos como varillas
longitudinales. En forma ideal, deberdn colocarse volumenes iguales
de acero tanto de estribos  cerrados como de varillas
longitudinales, de tal manera que ambos participen por igual para
resistir los momentos de torsién. Este principio es la base de las
expresiones de ACI para disefiar el acero torsional en el alma. Si s
‘es la separacidén de los estribos, Al es el area total del acero de
las varillas longitudinales de la seccién transversal, y A, es la
seccidn transversal de una rama del estribo, donde las dizensiones
del estribo son x; en la direccién corta y y; en la direccién
larga, entonces:

2At(xl + yl) = Als {(7.27a)
de tal manera gue
Als
2R, = ——==--- (7.27b)
Xy * Yy

Por tantc, el acero torsional total en el alma, incluyendc
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en

Ais
Atotal - 2At + —m————— (7-283)
LS TRED £ 1
Pero, de la Ec. 7.12
Tgs : .
Ap = —r=mem-- (7.28b)
1¥1%1
donde &, = 0.66 + 0. 33y,/%; £ 1.5 y Tg es el momento torsionante

resistente del acerc tor51onante del alma. Si T. es la resistencia
torsional nominal del concreto 51mp‘e en el alma,

(7.29)

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresidn de ACI para A. para la
torsién y el cortante combinados, donde

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como
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Ay = [ —memem el - 2R, ) -=-—--= (7.30)
1 £ T P

y u
donde C, = d/z:x Y. El término 2A, en la Ec. 7.30 no puede ser
menocr que 3. gb WS/t puesto gue este valor es el minimo 2A. para
que los estrlbos taésionales sean efectivos. En la ref. 7.1i2 se
presenta una discusién completa y una derivacién detallada de la
Ec. 7.30.

Puede compensarse una reduccién en los estribos mediante un
incremento en el aceroc 1longitudinal siempre gque el volumen del
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separacidén s de

( 28 X s T, ) Xy XY,

+ Vu/BCE

los estribos es pegueila, de tal manera que 2A, Sea
considerablemente mayor gue el valor minimo 3.5b s/ no es poco
comin gue A; de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, é%l manera que

se invoque &, ninimo de la Ec. 7.27a para volumenes iguales de
estribos y varillas longitudinales; esto es:

A; = 2R, -=----% (7.31)

El &rea total A,, de los estribos cerrados para la torsién y
cortante combinados se convierte en

A‘Vt = mem 4 e D mm———— (7.32)

7.5.3 Procedimiento de disefioc para la Torsidén y Cortante Combinados

Lo gue sigue es un resumen de la Secuencia recomendada de los pasos
para el diseno. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo ‘que
describe la secuencia de las operaciones en forma gradfica.

1. Clasifique si 1la torsidn aplicada es torsién de
equilibrio © de compatibilidad. Determine 1la seccién
critica y calcule el momento tcrsionante factorizadeo T
La seccién critica se toma 2 una distancia_d del_pafio del
apoyo. Si T, es menor gque o(O. 13Jf’c2x y), se pueden
despreciar los efectos de la torsién.

2. Calcule la resisternzia nominal torsional T. del alma gde
concreto simple:

0.2 Zx%y
T, = —po——= e m e e
¢ 2
Jﬁ + (0. 4Vu/CtT )
donde C. = b d/fx y. Los miembros sujetos a una tensién

axial 1mportante se pueden disefiar para un valor de Te
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gue se multiplica por (i + N,/35 Ag), en que N, es
negativa para tensioén.

Verifique si T, excede oT.. Si no es asi, desprecie el
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T_ de
esa porcion del momento torsionante que seré resxsglda
por el refuerzo de acero. Para torsidn de equilibrio

=]
Il
1
1
I
|
1
|
]
|
1
1
H
(o))
+3
il
H
1
i

la que sea menor. El valor de T, tiene gue ser al menos
equlvalente a T /m. Si Tg > 4Tc, incremente el tamafo de
la secciédn.

Seleccione los estribos cerrados gque se emplearan como
refuerzo transversal. Puede emnplearse una varilla del No.
3 como minimo (9.5 mm. de diametro). Si s es una
separacién constante de los estribos, calcule el area de
una rama del estribo para torsién, para la separacién
unitaria: T

Calcule el refuerzo A, requerldo para cortante por unidad
de espaclamiento en una seccidén transversal. Vu es la
fuerza cortante exterior factorizada en la “seccién
critica, Vo es la resistencia nominal al cortante del
concreto en el ama, ¥y VS es la fuerza cortante que
resisten los estribos:

donde V_ = Vv -V Y

>
J1 - [2.5C (T, /Vy))

El valor de V. tiene que ser cuando menos igual a V u/®-
Obtenga el area total A,. de los estribos cerrados para
torsién y cortante, vy disefie los estribos de tal manera
gque
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5. Calcule el &area A; del refuerzo longitudinal requerida

para torsidén, donde

X + ¥y

1 1

Ay = 2At ———————

s
o}
28BXs Ty X, Y
Al— -------------- -2At -------
fy Ty * Vu/BCt s

la gque sea mayor. A; calculada empleando 1la segunda
expresion no necesita ser mayor a

28xs Ty 3.5b,s Xy t ¥y
Bl = w—== et o el )} mZeeez
fy Ty + Vu/3ct fy_ S
6. Arregle el refuerzo utilizandeo 1las siguientes
directrices: ‘
(a) La separacidon s de los estribos cerrados deberi ser

menor a (X3 + yq)/4 o 30 cm .
(b) Las varillas longitudinales deber&n guedar a
separaciones igquales alrededor del perimetro de los
estribos cerrados. La distancia entre las varillas
deberéd ser menor a 30 cm. y cuando menos una
varilla longitudinal debera colocarse en cada

esguina.
(<) La resistencia a la fluencia del rgfuerzo para
' torsidn no excedera de 4,200 kg/cm“ .
{d) 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,.

{e) E! r-fuerzo para teorsiodn se suministrard al menos
vna distancia (d + b) mas alla del punto requerido
tedbricamente, con objeto de cubrir cualesqguier
esfrerzos cortantes excesivos potenciales.

= -

7.5.4 Ejemplo 7.1: Diseno del Refuerzo en el Alma para la
Torsién y el Cortante Combinados en una seccidn en T

Una viga de seccidén en T tiene las dimensiones geométricas que
se muestran en la Fig. 7.16. En la seccidn critica actia una
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de V
= 6,800 kg. Estd sujeta a los siguientes momentos de torsién:
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio

Tu . = 570,000 kg.cn;
(b) de compatibilidad factorizado, Tu = B6,200 kg.cm;
Y (c) de compatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm.

-y sk .
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Dados:
Refuerzo para flexién As = 23.4 cm?
fic 280 kg/cm“, _concreto de peso normal
fy 4,200 kg/cm

Disefio del refuerzo en el alma necesario para esta seccién.
Solucidén
(a) Torsién de eguilibrio:
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 diseno. De la Fig. 7.16:
T x2y = 352 x 65 + 2(102 x 30) = 79,500 cm>

©(0.13Jf7 . Lx%y) =
= 0.85 x 0.13 x 280 x 79,500 = 146,997 kg~cm < Tu

Por consiguiente, se deben colocar estribos
Disefio de estribos cerrados para torsidn.(Paso 2)

T 570,000

Th = - = =——m-- = 670,588 kg-cm
] c.85
0 21Jf’C§x2y
Te = —=——=——rmmm—e———— "2'
1 + (0.4V,/CeT))
Supéngase un recubrimientc efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5 = 55 ¢cnm
b4 35 x 55
= —-=-e- = memmmm oo = 0.024
Z x4y 79,500

T, = m====s==-c-=---==-== = 274 :089 kg-cm : -

0.4(6,800) \*°
S (U
0.024(570,000)

Suponga también gque tanto T, como V. son constantes para todos los
propdésitos practicos al centro del éiaro dela viga.

Ts = 'I'n -~ Tc = 670,588 - 274,089 kg-cm

Supdngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del
#4.
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X, = 35 - 2{2.5 + 0.64) = 28.73 ¢cm
Y, = 60 - 2(2.5 + 0.64) = 53.72 Cm
dl = 0.66 + 0.33(53.72/28.73) = 1.28 < 1.5

Emplée o/, = 1.28

A, = Tg 396,499
= TTmsmssee- S ntninitnditeh itk = 0.048 cm /cm/l rama
s fy“l 1Yy 4,200(1.28)28.73(53.72)

Disefio de los estribos para cortante (paso 3)

0.5/ _b.d 0.5/280(35)55
Ve = pommmeo——memmmmemm e & mosmooooo——o U —
ji + [2. SCt(Tu/Vu)] /i + [2.5(0. 024)570 000/6,800]%
= 3,141 kg

6,800
Vs = Vn - VC = ====- - 3,141 = 4,859 kg

0.85
A, Vg 4,859 ,
-—= o= = emme————- = 0.021 cmn“/cm/dos ramas
S s 4,200(55)

Estribos cerrados para torsién y cortante combinados (Paso 4)

Ay 2hg

n
|

|

t

+
|

I

= 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm®/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 cm ‘

Area de la secidn transversal del cst: ibo 1.42

S S e mr - e - —— v ———— = ————— =

A, /s requerida 0.117

12.1 cm ) 4

= =

separacidn maxima permisible, s ., = —=~=-==-= = —mmm—em—————— =

= 20.6 cm » 12.1 cm

Utilice estribos cerrados del # 3 8 12 cmc. a cC.
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3.5b,s  3.3(35)12
Area minima de estribos requerida= A, + 2A, = ===-=- = —-ro--o—o =
f «,200
y -
2

2 ¢1.42 cn

= (.35 Cm

Area proporcicnada = 1.42 > 0.35 cm?

Diseno del acero longitudinal para torsidén (Paso 5)

Xp 7 ¥ 5
Ay = 2At ——————— = 2(0.048)(28.73 + 53.720) = 7.92 cm
. s
También:
28xs Tu X; ty,
Al— --------------- - 24, ]| =m—=———-
fy Tu + Vu/3ct 3.3

3.5b,,s ,
—————— = 0.35 cm® < 2A, = 2(0.048)12 = 1.15 cm
£
Y
Use 2A, = 1.15 cm?. Por consiguiente:
28(35)12 570,000 28.73 + 53.72
A_( __________________________ _115) _____________ -
4,200 6,800 /2
570,000 + ==—=—==-
3(0.024)

= 8.12 cm? > 7.92 cm?

Por lo tun..o, coldquese Ay = 8.12 cm?

Distribuciér. de las varillas longitudinales de torsidén

El &rea del refuerzo longktudinal a distribulr es 3.12- cm?.
Supdéngase que X A, se coloca en las esquinas superiores. QOtro tanto
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas parg flexidn.
El area regquerida en cada esquina es = B8.12/4 = 2.03 cm“. El grea
requerida en cada costado vertical es también % A, = 2.03 cm*, a
una separacidén no mayor de 30 cm. ¢ a c. Coldguense 2 varillas del
No. 4 en cada zona.

Ay . N
Al centro del claro LA = -= + A_ = 2.03 + 23.4 = 25.43 cm
4 .
Coldguense 5 wvars. del #8 en la zcna de tension; Ag = 25.35 cm?
La figura muestra la geometria de la seccién transversal.
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Soluciédn
(b) Torsién de compatibilidad:
Momento torsional factorizade (Paso 1)

Dado T, = 86,200 Kkg-cm. Si se utilizan los resultados del caso
{a), se tlene

o(0.13J§7CZx2y) 85(0.13)/280(79,500) = 146,997 kg-cm

=0
> T, B6,200 kg-cm

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsidn.
Solucidn

{(c) Torsidn de compatibilidad:

Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado que T, = 345,000 kg-cm es mayor que m(O.lBJf'czxzy). se
deben sumlnlstrar estrlbos Puesto que esta es una torsién de
compatibilidad, la secc1on se puede diseflar para un momento
torsionante de ¢/ Jf Zx y/3) si1 la torsién exterior excede este
valor.

’Zz = = -
o(VE ctX y/3)= 0.85( 280)79,500/3 376,915 > 345,000 kg-¢m
Por consiguiente, la seccidén se diseflard para T, = 345,000 kg-cm
Disefio de los estribos cerrados para torsién (Paso 2)

Utilizando la Ec. 7.26b,

0.21(4280)79,500
T, = =o=——==o————mmr—m—m = = 265,407 kg-cm

[
0.4(6,800) <
1 + [=m—mmmmmmmmme ]
0.024 (345,000)

T =T - T, = 345'000/0'85___265'407 = 1?0,475 kg-cm
At Tg 140,475

Tm = mmmmmees S S mm—mm— o —mm——m e = 0.017 cmz/cm/ 1 rama

Disefio de los estribos para cortante (Paso 3)

0.5 £/ by,d 6.5/280 35(55)
B B P —— =
C
jl #[ 2.5C, (Ty/Vy) ji +[ 2.5(0.024) (345,000/6,800)]°
= 5,026 kg
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Vo = V. - Vc = 6,B800/0.85 - 5,026 = 2,574 kg

s n

A, Vg 2,974

—-_— = =—m = ——m——=——— = 0.013 cmZ/cmlz ramas
s fyd 4,200(55)

Estribos cerrrados combinados pata torsidén y cortante (Pas> 4)

Aye 2R
-2Z = -2 4+ =2 = 2(0.017) + 0.013 = 0.047 cm?/cm/2 ranas
s . s s

Cologue estribos del #3 con un area de 2 ¥ 0.71 = 1.42 c:2(9.5 e .
de diametro), y se tiene:

area del estribko AS
§ = memmmmm—mmemmeelo = 1.42/ 0.047 = 30 c=

drea reqguerida Aspls
separacién maxima permisible Smax = (Xp * Yi)/4 = 20 cm < 30 cm

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ ZJ cm ¢c. 2
cC.

drea minima de estribeos requerida = 3.5(35)20/4,200 = C.58 em?
drea suministrada = 1.42 > 0.58 cm?
Diseno del refuerzo longitudinal para torsidn (Paso 5)
X, + ¥, 5
By = 2Ap ==----= = 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2,80 cm
=
3.5b,s  3.5(35)20
—————— = ————-=-—— = 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 = 0.63 cm?
fy 4,200
Por consiguiente:
28(35)20 345,000 . 28.73 + 33.72
By = (======== —-emmm——e———eeoo- - 0.68) ———=-——————un =
4,200 6,800 20
345,000 + =—-—=—=-m
3(0.024)

= 7.10 cm? > 2.8 cm?

Por consiguiente A, gue se debe sumnistrar es igual a 7.10 cm?

MR}

Distribucién de las wvarillas longitudinales. Considérese el mismr
criterio que se siguid en (a).
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(a)

Fig.7.T Flsxion oblicua dadida a la torsion
{a) Flaxion amtes de ia korsion ) (b) Flaxin y tocsicn

Zona de compresion aa
la fiexion oblicus

Fa , Py = Feerzoe on Loz varillos {ongltudinales

¥y * Fuarzas en |63 sstribos verficaies separadas
a wno distoncia 8 - ) __
£ * Fuerza resultonts de ia 1ona ds comprasien la}

an la falle

bl

Fig 7.8 Fuerza enios plancs flerionados oblicuaoments
(o) Tedos toea fusrzos actuan sn um pione oblicue

er o faila, (b} Fverzo vectoriaies an lu zona de
compresion.
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Photo 38 Principal dsagunal tensum crack at failure of beam in the precoding
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(a).GRlETA DE CORTANTE EN EL ALMa
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T‘ GRIETA SECUNDARIA

(b) GRIETA DE FLEXION Y CORTANTE
FIG. 3.1
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(b} FALLA DE TENSION DIAGONAL
Fig. 3.2
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Fig. 3.3
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(a) Viga Agrietada en Torsién

Esfuerzos de compresion D
que actuan a un dngule eitagona(

(b) Equilibrio Longitudinal \\\\\\
Componentes longtudinales ce compresion diagonal
g/tan 8 por unidad de longitud

(c) Trayectoria det flujo d)\:ortaﬂta
T = 2A0q

{d) Equitibrio

Flujo ge cortante, de i
q por unidad de longitud esquIna
atrededor cel perimetro po

Fig. 3. Modelo de Armadura para Torsién que muestra las fuerzas
que actian en el elemento.
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Puntes de anclaje

Puntos de anclaje del del estribo Placas transversales
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=
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|
e [ | < A LA /71
Acerg Longitudinal - ,J . /// / // 1
anclado en la region | [~ /
del extremo S P P // / /
— s
].{ P ; f,/i//I//l/L/J// ’4/

{b) Viga Aprp)adamente Detallada

Falla ;:n el L// / - ‘/ | / >
extrens ‘ 1 4
\h\/ A /// [

N

+
(c) Viga Deficientemente Detallada Falle de expulsicn
de la esquina
Pig. 18. Consideraciones dé detallado para una viga sujeta
a cortante y/o torsiodm.
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Estribos #2 fy= 3,500 kg/cm2
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! e . Acero Longitudinal 263 « 248
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337 | d =27 cm

Fig. 20.
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DIsE S’ TRUCHIURAS DE CONCRETO

050

[, \4

047 L -

0424

V' b, d

03N \-
0.314 \J

01265

Fig. 13.6 Variacion de Vo/Jf b, deon la relacion Cp Ty,/1,, seplin 12 ecvacion
11.5,

A
En la figura 13.7 se ilustran diversos tipos de distribucién del retuerzo por cor-
tante, de acuerdo con las secciones 1175.1.5 v 11.5.1.2,
1

11 5.5 Refuerzo minimo por corta:nie

En general, todos los elementos de concreto sujetos a flexién deben tener una
cantidad minima de refuerzo por cortante, excepto para losas y zapatas, nervaduras
y vigas anchas de poco peralte (seccién 11 5.5.1) Para elementos no resforzados se
calcula el refuerzo mimimo por cortante requerido a partir de:

b
f}.

1a escncia de la ecuacién 11.14 consiste en que, cuando se utiliza el refueizo mi-
nimo por cortante, la resistencia total al cortante de una secci¢nes V. +3 55,4,

A, =35 ecuacion 11,14

EJEMPLO 13.1 Disefo por cortante: Eleinentos sometidos sciamente a cortante y
flexibn

Determinar el tamafo y la separacidn de los estribos verticales en U, para una viga
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 m.

by = 33cm

LLY

1t

211 kg/em?

CURTANTE

wy = 6.7 tinfm

d =5len

5y 381G kg/em’?

14' "~ ymdx. = df2661 em

_ 1L

] P

Estribos Malla de zlembtre soldado

¢ _ Cualquier lines comu ésta XL

"7 debe cruzar un estribo _

-]

— dlz L
s,

- 30" min.

Estribos inclinados Varillas longitudinales doblsdas

d
|

M AU

Combinacibn Espirales

1,

Fig. 13 7 Tiposy distribucian del refuerzo por cortante.

Cdleulo y andlisis Referencia en el Reglamen:o
I'ara este ejemplo, se tupors que la carga viva esté fija. de tal modo que el cortante
de diseiio en ¢l centro del claro es igual a cero. (Se oirtiene un corlente de diseno
(nayor Gue creo si se considers una carga viva parcial sobre el claro.}

1. Determinar las fuerzas cortantes factorizadac @ apoyo: V', = 6.7 x 4.57 = 30.6
ton. @distancia . del apeyo: V=306 -6.7x0.51 =272 ton. 11121

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto.
‘pVC = w(‘S}J}'cbwd ! ecuacidn 11.13

=083 x053J211x33x51=11013=110%}
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DISERO T YLCTURAS DE CONCRIEETO

3

5.

Deten wnar ! distancia x, desde ¢l apo-o, més allf de la cu .l el concreto puede
soporl. r el coitante total,

Del dibujo (4.57 - x.)/4.57 = ¢ V/V, en el 2poyo
LXe=AST[I = (0 Ve /V)=4.57{1-(11.01/306))=293m

. De'tenminar la distancia x,,; desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcicnar

refuerzo minimo por coriante (es decir, hasta Vu=we Vel2) 11551

X = 4.57[(30.6 ~ 5.50)/30.6] = 3.75m

¢ ) Refuerzo extendido
1un punto

“Sdonde Vu =

[ V2

1 17.2

Y, =308 1on
$v.=1101
N I —— ¢
T~
¢vc/2=ssoJL_"..‘| .
457
—1
Determinar Ja separacién requerida de los estribos en U.
8 (requerida) = A, [ df(Vy = V) Comentarios

seccibn 11.5.6

Suponiendo estribos en U del #4 (4, =2.58 em?) apéndice F @distancla d del
tpoya:
1

¢ (requerida) = 0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2 - 11.01) = 19.4 ¢m

Pu-sto que (Vy, ~ ¢ V) varf: linealinente entre x = d, x =x.y laseparacién
recuerida varfa inversamente con (¥, — v V,.), Ia separacién requerida en cual-
quier seccién entre esos dos puntos sc puede obtener directamnente del valor 3 (re-
querido), correspondiente a x =d. Por ejemplo, en Ia seccién:

x =d +[(xc = d)/2) = 1.72 m del apoyo

i ™
3 s(n Aa) = 194/0.5 = 388 ¢cm

iy

CORTANTE

o. Verificar la separa. "6n n xima permisible de tos estiibos.
s{mec)de lisestrinos verticales < df2 = 255 ¢m 11.54.1
o también < 61 cm

s {fmdx ) de los estribos en U del # 4 correspondiente a los requerimientos
minimos de ireas de reluerzo

1 (miir ) =A1,fyl3.5 bw‘= 258(2810)/35x33 ecuacidn 11.14
. = 63 cm
S $fmax) = 25.5cn
Resumen

Separacidn de los estribos utilizanda estribos en U del # 4:

Lttt

150m | s @19.00em § €209 9 @255 cn
—i } T T
’ 378em = 378 m

§ estribos @ 19.00 am
2 citnbos @ 23.00 cm

9 ertribos @28.5 cm

EJEMPLO 13.2 Disefir- por cortante con tensisn axial

Determinar |a separaciébn que se requiere para estribos verticales en U, p--a uns
viga sometida a tensidn axial.

(L

253 kg/em? (conereto ligeio con arens; no se especifica f)

e
Iy

2810} g/em?
t.r{d= b01 ton-m

Mg = 442 ton-m
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V.- CORTANTE,

1,- GOMPORTAMIENTO ELASTICO

o i

M(H) MidMs=M + Pdx
Al |2

500



“,",-'/‘ . . ‘ »’//7
— -’-",_'/ ; ' =, .. ) // /
7 { \ L }.FEW":HJF °-":“___tb"5 I,
o5 | Fyx Ac ./ '
I dx | =
U—}jx - O’F
PYSCLNy Ldx —2—
FA‘] i a'mf S yolie Ma [ vda = e G
Ao 4 I0° AN T

& Mg =Mar+ dm

Fg = MaidM @
I

d,F’-‘-FEZ—EA:MAv‘ M@-—MAQl A/Q

(Tyx=_dF = M &
Lo o X Zb.

501



ESFUERZOS PRINCIPALL",

. 3y
£4,
il EN, I —B!

i — W3 —— ¥ |

N 4 +
i - 3 | VB
Pt ely vys 27
| fox )
— /X = x
~ls 5l TEE
Jqo Uyx
1o
T2V >
7 (0, 5¥v) 1%

4,
/ﬂ/_{{ﬁ _—‘—\ ) ,44‘9.0 )/;(
/ 7 \ .
'/Z\( (0,-0—}’9) _/2__ _/ | \( j -

CIRCULO DE MOHp £1 .- T%g?}l\ggnﬂﬁ))(lfﬂﬂ
A

532



_TRAYECTORIAS. DE ESFUERZOS PRINCIPALES

| EEEIEEER XXX XXX EEAEXEEEERX R EARXERENXEE:

. TEASIONES

K—
k—
b
L]
X

/4!

VIGA DE CONCRETO SIMPLE

. —
= -

LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRE
TO Y APARECEN LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO. A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COM
PORTAMIENTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y-
HOMOGENED,

- COMPAESIONES = ===
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"o MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL

cay ) Jf/ /S1la ) K

a) Fallp an 1eniion chagonsl

Grista inclinada formads

pmllmm\ on varlag

S oe cerpr l
—

ﬁ; I/f-\,-

i ) Falia on cr.lmprﬂ 1dn por cortenur
Griew inclinada lormads ]
. .m-lmmu N varias . '

f//"’\j | =<

__—'-—\
c) Falis an sadhesrencis por cornams
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tFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL.

R)

B)

C)

A)

REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES
PARA FLEXION,

AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO,

REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE.

 MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL.

ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL, EL COMPORTAMIERN

TO £S PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL .,

AL APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA,
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA
MENOTS LIMITAN EL Fy DEL REFUERZO £ L0 Ke/cme,

S1 LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, EL CON
FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO.
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* 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 RESISTEWRCIA EN
TENSION DEL CONCRETO., QUE A SU VEZ ES PROPORCLQ
NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN‘ COM

PRESION,

POR TANTO:

S
It
-~
m
o
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&) COVTRICUCION LE. REFUSRZO TASNOVEAL=! ., (\ir)

ANALOGIA D5 LA ARMAOLUS4

- . (=)

%& Av/3

()

TFAT 7

EFy=0 ; Av/> SEN = Fe san B

EEN &
£ FHhe0 s AT Av/fE COSor Fe cO5&
. oM e VS _ VA X
ar =4 = AM = ,%_,,

Vs _ SEN o
-E; = AU/% (605941" W}

V‘-‘Vﬁl_g—'-@-—z (5N » cosa ) Si f5 = Fy
T = - -4
' V5=~£—5L"3/—9'(55N-c+cosac) v
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REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE

VR 2 Ve + Vs
VR & VU

5.1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. :

A) FACTORES DE CARGA
Vu = F.C., V

Vu = 1.4 (VcM + Vov) ;
Vu = 1,5 {(VcM + Vev) ——> GRUPO A
Vu = 1,1 (VcM + VYcv + Yca)

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA.

LETEAMiVECIoN  DE Vi wiarx.

!
i ]
|

Vi

1
v

/

o~

J

[I . Vs, VAUM,qy = Fc VMAX.

| |

S0L0 51 2mo% CRAGRE  COMPAIViEN DLAAESCTRMEA TE
A LbH VG
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5.2 DETERMINACION DE Vc,

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRE

DOMINA LA FLEXION SI L/h > 5,

EN ESTE CASO:

PR (0.2 + 30 p) ] £*c bd _ (si p Z 0.01)
VCc = VCR

Fr (0.5) 4 £*c bd (si p > 0.01)

. DONDE: p = As

bd
yFr= | 0.8 (Q&2)
0.6 (Q>2)
RELACION PERALTE /ANCHO,
hb & 6
si ¢=> Ve = VCR
hé& 70 em
Si h/b) 6 Vc = 0.7 VCR
Si h 5 70ocm Ve = 0.7 VCR
h/b Y 6 L _
si Ve = (.49 VCR
h)70 em '
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C) CONSIDERACION DE LA RELACION M/V
Bi L/h < 4

vd

PERO NO MAYOR QUE 1.5 FRbd-J f*c

D) INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

..T‘

— . —
-
<0.67As ! A2
(L’ r ! )E_ "L . J
— =
- I i . !
N . _J
Ve =0.7 Ver
E) TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL
{ As ~70.54As 1 Td
e —
I —
L -

Yes 0.7 Yor£ st



F)

CORTANTE Y CARGA AXIAL

V¢ = K VCR
DONDE

K=14+ 0,007 (Bu)
AcC

Ac

ELEMENTOS ANCHOS

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS

S1 ::€> .

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA

DE LAS DOS CONDICIONES,

VC = VCR

COMPRESION

TENSION

Ve = 0.5 FRbd 4 f*c

INDEPENDIENTEMENTE DE P
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5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL

‘54

A)

B)

D)

Vu > ve

ESTRIBOS VERTICALES

Vg = Fp Av fy 4
s

s = EIp Av fyd ( Ep Av fy

S—

va - Vc 3.5b

ESTRIBOS INCLINADOS

S = Fgp Av_fyd (sen®+ cosd ) & Fp Av_fy

Vu-Vc 3.5 b

VALOR MAXIMO DE Vu,
Vu L2 ngd.lf*c

SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu,

Si  vudY vc PERO < 1.5 FRbd-Jf*c
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E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

'S = 0.25 4 Si Q> 2)

S=0.54d si (Q & 2}

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES | ‘

- fy £ 4200 Kg/cm2
- f min = 6.3 mm (1/4" o #2)

- ANCLADOS 10 @ DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZ0 LONGITUDINAL.

%9#’

1557

‘ESTRIBOS INCLINADOS & 2  45°

BARRAS INCLINADAS of =  3p°
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E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

S=0.254 si (@) 2)

5= 0.5 d Bi (Q £ 2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

- fy L 4200 Kg/cm?
- P min v 6.3 mm (1/4" o #2)

~ ANCLADOS 10 @ DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZIO LONGITUDINAL.

w¢

/&QS‘

‘ESTRIBOS INCLINADOS & =  y5°

BARRAS INCLINADAS of =  zp°
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-

£ OET ZION FEUTEAS L AKX CON AIERD S5 SO TR ECTION

T (A _eTid
5 e el
C{ = B ’—-(HE—A?) f . ’ xrts
5 As c B3
- b 4

Mk,f:,‘.[(gg-f;g);ﬂ (- 2 )'f'/?'ﬁf*g (d-aa)]
e Q=]

abfie+ Asfy= As fy
as (As-45 ) /s

bfe
foLo 5/
(P-p')=_00 _ d' fe
o02-f4 o  fy

CONDICION QUE Wil ICA QUE EL ACERO
FLUTE EN TENSION T COMIFRESION.
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¢ . - , — - ) I’ >'
Yoy = SPLL N x C07 2 F SOLYE Fin

CRLCL.D DE Ves
Como Pr0.0/2> 0.0/ ADEMAS 5E IZNTERRUMFE LL ASERO
EN MAE DE- B8 %

Ves = Ver 0.7 (0.5 Fr bd Ve ) WX v 0%
Ves = (06 x 0.8x20x70 V2D ) 0.7%0.7 = 5820, 9/

GALCHO LE Ved
como Pz 0.0/2 > 0.0/
CévVer WH (0.6 Frbd (P* ) 0.70
Cyx(0.6x0.8 x30x70(200') 0.70 = 83/5.58

\) .~ CONTRIBUCION DE (o5 £57RISOS

Vis _Fr Ay fud ; AvEEx0O7 e /.42 cm®
5

CALCULO DE ESTRIBOS CON SEFBRACION OF 15 em.. .

Voig = 0.6 x [ #EXRLAD x70 = P2, 265.60 Hg

/2

CALCLLO ¥ ESTRIBOS CON SZFARACION DE 20 cm-

Vo2g = O.Ex/.LEx4200% 70 = [/,/32.59 Kg .
30

517



¢.—I

p!
|
..,._.. :
L
AR :
/r. !
b & .
w5 ?
= Y N
S L) W
= ! X
Q f_ w
. _ LAY
NV
N V.M
. L *’
0 i
3 i
e H
[Ny :
o i
—_—— ] e — —————— — rrll'lul_l '
8 _
Q — Qv
N N M/.ol.. m_ N
)] o 3 NE M
W_v o ‘o ! Q
3
- wy f_ l_ﬂ L_n
4 .
@ 2
N N Q N o
(NN ) AT |4
N A LY
N Qu ~= _ TN RS Y
,,,./N , ANy =N
W.“ ﬁ Illl..lllllJll'J]'llIlllt.l'l'Jll_l
<1/ 3 5
i~ ~ ©~ l_ ' L .._
N N Ny - Lﬁ wﬁ
— |I_

518



oo J Co e T ) ;'_\'ﬁﬂrﬁfﬁ‘:?j?q\

. '_|_' LT K

L -‘ Do . o ,',q_r' Tien
L e e e s . '.'1 e Ay Al J
- Sl - A \""'M Nt

i ~p

4 CONDICIONES

he 8O em = 70 cm _ . o B
80 e = 4 6 () 0 o
FOR LD QUE Ver SE REDUCIRA EN UN 20% R A 4

Br CALCULOZE Vec BRI R

00 ;-/J _' L } ‘ - Tt “_,_.,'_.“(c'l:
. . o CELO LTy,

L 90 . 75>5 - 1
A &0 ‘ o _¢_f.“..'--’,..:li,‘ £ TS Lk W
: e ",::'fx'_-‘?. RTINS M vty M .

(345 )—F = 0.0026¢ < 0.0/
Ver:= (02720 P) Febd 1FFe

ver * [( 0.2 430( 0. 00264)] 0.6 x50x 75 1720 = = 7,07 4 3
Vee = Ver 70 % = g /4/ xXO. 7 -71 275 /"5' fd/f Z"‘M’L-L‘\J \ /7>{,J) .‘.L:.: ‘

" " Tazs .
R 2 S
. » Tam ' N

 FOR INTERKUFE/ON DE VARKILLA
Ves 0.7 x .98 = 2, 49 TON. =
(45 )—pP = 0.o0dd < ©.0/ . it
Ver = 0.6 (0.27 20x 0.0094) Bo0 x 50x 75 = £, ?5 7?&.“'“,'}-;' .
K THMND Ver O.7x B.45 = 5. 9 T L0 i
R CORTE OF VAFILLASE Vers 0.7 v &, 91 = 4, /4 7‘




(- Ce 0o C OEL FEFLE™ZU

5z Frhvdyd
Vs = Ve

£ 0.5 532 A0 x75
B/L0 - 2490

CES MAKEA
/Y 2 E bdrr - 59.9 |

o Buay, 2 0.6 27 e~

C') Fohuru = 45 em
25
e L
RIGEZ EEF uny., = £7 €7
GE ARMATE COon

E§ 2& 5

A\ Boo AL cLage
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iQué es concreto presforzado?

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

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrads en lea figuras (fig
1), esta tendra una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor
males de tensidn en el concreto no séan mayores a la capacidad del concre
to a la tensién (f't = 2 JETE) 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:

Ly Mg Tl

l

para una seccion rectangular:

agr_bﬁ C‘ s M=% |
3 L2 o
R LB

Si ahora armamos la viga anterior con acerc de refuerzo en la zona de ten

sién, aumentaremos su capacidad con respecto sl momento de agrietsmiento-
fig. ().

Si tomamos como base las consideraciones basicas del R.D.D.F., obtendre—-
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi
ente a la viga de concretc simple.

En las figuras (* ) y (. ) se muestran los diagremc: correspondientes pa-
ra ambos casos.

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora - la misma viga un es-
tado de deformaciones contrario al producido por las pzas. P,_de tal suer
te que las tensiones en el concreto desaparezcan.

De esta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces ma
yor a la del concretc simple.

Es decir, si comparamos la misma seccibdn, a través de concreto reforzado-
y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al --
primero del orden de 1.55 veces.

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo.
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V.8

Si suponemos la siguiente viga:

o i b=
- ¢,

fiz | \W — 40Lm

Kg
2
cm

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

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

y los esfuerzos:

= M 10 00000 _ 195 Kg
S 8000 cm.

£ =125 e

3
cm

El diagrama ¢e .fuerzos correspondiente es:

£

|5 i @5”‘?3 R

EESA ](\/%/CW\‘? (w';zms\/
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Es evidente que la viga fallaria puesto que las tensiones son excesivas.

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecénico le aplica-
mos la siguiente carga:

gl A ,
© —i - - i—«#—_j <

Siendo Pp = 75000 Kgs.
e = 6.67 cm.

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos

{

N,
3G kéﬁ/cw?x @Wkﬁ .
125 Kg/em®  comp.

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinacion de esfuerzos.

&7" L 1 ==
% / | ,
N T \\\\\\\\\\\\\\ —

AN

125
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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 tensién.

Si analizamos los diagramas correspondientes al efectc mecanico externo -
de la carga Pp y al estado final:

\ 125

—~—

< -A-Tp

Vemos que la pza. Pp viajé del borde inferior del nicleo central, al supg
rior.

Por lo tanto aquella seccion con los bordes del nicleo central mas aleja-
dos sera una seccion mas eficiente desde el punto de vista de flexidn.

Si ahora permitiesemos trabajar al concreto con tensiones, aun cuando me-
nores a ciertos limites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien-

cia a flexion. f\
Es decir: P\ ) gi\{f&)@vmxc l’}g <L ?&Férm (/QOW\‘F:)
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Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados.

El efecto externo, de hecho de flexo compresién, constituye precisamente-
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo.

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas comines:

a) pretensado '

b) postensado

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o-
posterior al cclado y fraguado del elemento. ' !

El hecho de trabajar con esfuerzos igueles o menores a los esfuerzos permi
sibles nos situa dentro del rango lineal y eléstico y por lo tanto es vA-
lida la foérmula de la escuadria.

Diferencias béisicas y rangos de utilizaci6én entre concreto pretensado y - .

postensado.
Ventajas y desventajas: L . _ .

Materiales:

Concreto.
Acero.

Perdidas de presfuerzo
Etapas de trabajo.
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XEEEXFFEEEX Y REFFERREFEFE XX XHH IR EHHF

¥ DISEMO DE ELEMENTOS

PRESFORZADOS #

FEXFEEFLEFE XXX EFEFF XXX FLRFEFRF LA NE

LOS DATOS SOM EN KGS.

Y EM CMS,

¥ NOMBRE DE LA PIEZA 2 ¥ =LOSA TYT 247.5/60 H. VAZRUEZ

¥¥%¥% CONCRETOS *xXx
't PRES.= 350 kKg./cm2Z.
f'c REF., = 200 Kg./cm2,
f'ci DET.= 250 Kg./em2.

*¥% ETAPAS DE CARGA
CUANTAS ETAPAS
SECCICGM SIMFLE = 1

ETAFPA SECCIOM S/C

XXX
San =

oA 5 I 1N S

39 I PN

¥¥¥ PROPIEDADES

¥

FECHA: 1R-Abr-g89
ACERQS  #¥¥
fpu PRES.,= 12500 Ka, /frmP,
Es PRES, = 2000000 Ko, frm?,
as PRES, = 0.55 rm?,
C. PERD. = 0. 80
C. TENS. = a.2s
4
ZECCTION COMPUERTA= 7
W :
613.8 KG., /ML,
4z2¢.8 KG. /7ML .
742.5 KG./ML.
400.0 KG./ML.
¥¥¥  UMIDADES=cm~?

GEOMETRICAG

LAS AREAS 5E DEBEM DAR Df ABAJO

HACIA ARRIBA
++++ SECCIOM SIPMPLE ++++

CUANTAS AREAS 30M= 7
EASE BASE ALTURA

IMFERIOR SUPERIOR
cra, cm.
1&. 00 30. 00

247 .50 247,50

orm.
£5.00
<L Qo

++++ SECCION COMPUESTA ++++
CUANTAS AREAS 30N= !
BASE BASE ALTURA
INFERIOR 3UPERIOR
cm. cm. cm,
247.50  247.50 .00
¥%% CABLES DE PRESFUERIM.
MUMERO DE CABLES = .0
CEMTROIDE, (cm.) = 6.5
¥¥¥ REVISION DE ESFUERZGS
LOS ESFUERZOS SOM: PARA LA
3 FS(1)= 12, 40
2 S(2)= 12.61
3 FS(3) = 11,73
ot F5(4)= 6. 37

ET
Ka
Ko
Ko

PROPTEDADFS GFEOMETRETAAS
AREA= ?R87.80 w2
I TOTAL= R1R744.30 ~m~d,
Y INF= a4a%.70 rm,
Y SUP= 14.80 rm.
S INF= 1]Y532.40 Fm~3,
S 5lP= 42737.%97 rm~7,
APFA= RAQT QL w7
I TNTAL= tN7?5RR74, 72?7 rmta
¥ INF= AR 7 rm
¥ SlIP= 14,67 ¢m,
5 TNF= 7727243 51 rwmeQ
5 KlIF= AAdAERT.OS rFra
MUMERQ. POSTCTIAON Y O AP ¥¥¥ i
CLARC (MTS,} = 117, 2
FEFMISIRBLES *¥%%
ARPA
Lfcm2. FI1t1)= -d47 .2 Vo lew?,
L Cm? . FIiiz2)y= -27.4% Ko, /rm?2.
./cmz. FT(3)= -4R,.7A ¥n./frm?,
Lfem2, FT(da1= -P4.77 ¥a lem?,

Ka
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LOS TOTALES FS T = 49.05 Kag./em2. FI T
PRESFUERZO FS P = =-16.73 Ka,/tm2. FI P
FPERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Ka./cm2Z.
PERMISIBLE DE SERVICICO FC= 157.50 Ka./cm?Z.

LA COMBINACION DE ESFUERZDS ES ! PARA LA ETAPA

1 F5{(1)= 1,47 Ha./cm2. FIti)=
2 .F5(2)= 12,28 Kg./cm?2. FIi{2y=
3 F3(3)= 26.01  Ka./cm?Z. FI(2=
4 FS(4)= 32.22 Kag./cm2. Fl(ar=

¥¥% FREVISIOM DE FLECHAS %¥¥

LA SUMA DE FLECHAS ES : Z.210 cm.,
LA COMTRAFLECHA POR PRERFUERZO ES & -1.4617 m,
¥ ¥ * LA FLECHA PERMITIFTLE ES H 2.662 cm.
PARA LA ETAFA: FLETHA®: COMRIMACTOM:

1 D = G.72t2 om. Ch =

2 D = G.4a28 om. Ch =

] b = QG.a%5a8 o, CD =

4 D = ] =

LRER rw CcDh
F¥%  REVISION A LA RUPTURFA  ¥X&

AREA DE ACERO DE REFUERZN

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERD DE REFUFRZQ
CEMTROIDE DEL ACERD DE REFLERZO

FLUYE EL ACERC DE PRESFUERERZC { ST=!1. NO=0O ) 1

FLUYE EL ACERD DE REFULZRZQ ( 3I=1l. MO=0 ) @
EL MOMENTQO RESIETEMTE H

EL MOMEMTOQ ACTULANTE :

EL FACTOR DE SEGURTDAD :

EL VALOR DE a=

“15ad 7L VA /fremT
107,52 ka rrm?
ETe —1nL 17D

£T= -=o o7

60,72 Vo, fem?,
P7.79 ¥a. lem?.
-?0 97 Ka./lrm?.
-47 .74 ¥, /lem?

-0.904 rm.
~0.A1& rFm,
0.740 rm.
0.%02 rm,

7?.R84 rFwn?,
a700N . 00 KA, tem?
a,.00 rm,

1
1
A4, 07 Tan -—m
R1,.RN Thn, -m
{.44¢%=
2,447 rm
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FEEXE XXX X K FF X LXK FHE FEXHIHIFER NI F¥
¥ DISEMO DE FRLEMENTOS PRESFORZADOS ¥
FEEFEXEF LIRS FE XK R RFEXRX X TN RERFHAXEF¥

LOS DATQS SONM EM KGS. v Ed CHME. FECHA: 1R-£r-AC
¥ NOMEBRE DE LA PIEZA = % =T, PORTANTE *“L* H, varm' 7
%% COMNMCRETOS  ¥¥% ¥%¥ ACEROS %%
f'c PRES.= 350 Ka.,/cmZ. +pou PRES.= . TPEON A, fem7,
f'c REF. = 200G Kag,/em2. £s PRES. = 200N ra, fem®,
$*cy DET.= 250 YA, fem?, as FRES, = n,0¢ w7,
€. PERD. = N1
C. TENS, = T, ?E
*%¥% ETAFAST DE CARRE ¥ ¥ ¥
CUANMTAT TTARA 7NN = 4
SECCIONM S IMRLL = i SECCION COMPLFSTA= 7
ETAFA SECCION I W
1 H 827.0 KG. /Ml .
2 1 2072.0 kG, /M
2 1 1318.0  KG. /™.
4 2 1550.0  KG. /.
*¥¥x PRQPIEDADES GEOMETRICAG *¥¥ IINIDADFS=rm~?
LAS AREAS SE DEBEM DAR B[ ABAJQO PROPIEDADER GFMMFETRTICAS
HACIA ARRIBA .
++++ SECCION SIMPLE ++++ . AREA= TAPE .00 rmnP,
CUAMTAS AREAS 3S0N= 2 I TATAlL= 21708547 .22 rm~4g,
Y INF= AR, 29 rm,
BASE BASE ALTURA Y SliP= asn. 11 rm,
INFERIQR SUPERICQR S INF= 4531 .77 w1,
Ci. cm. cr. 8 Alps= ARP2=, 74 ~mAR,
S0, 00 S50.00 =0, 00
35.00 35.00 0L 00
++++ SECCION COMPULETH +5+4 AREF A= RARAD TA rmt2,
CUANTAS AREAS S0M= 2 T TOTAL= R1270na82. 47 rmd,
YoOINFE= aa.s7 rm.
BASE BASE ALTURA Y aup= Sn.4% rm,
INFERIOR SUPERIOR ] IMF= 70741.92 rm~3,
cm. cTm. Cr, S RliP= Al9ad. 12 Frmo3,
oL Q0 35,00 .00
75,00 75.006 LRale

*¥¥¥% CARLEZS DE PRESFUFRIM, NUMERO. POSICION .¥ L ARDO hab g
MUMERO DE CABLES = AT CLARO (MT>.) = 10,40
CEMTRQIDE, (cm.) o, n

¥%X¥ REVIZION DE ESFUEFRITS FERMITIBLES %¥¥

LOS ESFUERZOS SON:  FA

A LA ETAPA
H Fo(l)= P I s Fa./cwm2. FI{1)y= -70.233 ¥, /frnnT,
2 F3(2)= ah.92 Kag./cwm?Z. FI(21= ~S1.27 Ko, frm?
= FS5(3)= FR.TS Ka, /fcm2. FIt(3)= ~AP .4 KA, frwT
< FEi{g)= 7713 Ka./fom2, FIia)= -7%.R3 Wa./rm?
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LOS TOTALES FS T

150.96 Kg./cmZ. FI T

PRESFUERZO F3 P = -34.95 Kg./cm2. FI P

FERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50

LA COMBINACION BE ESFUERZQS ES @

PARA LA ETAPRPA

Ka. /cmZ.
Ka./cm?.

1 F5(1)= ~-10,.73 Kaq./cm2Z. FIti)=
2 FS(2)= 50.14 Ka, /emZ. FI1(2)=
3 F3(31= 83.3% Kag./cmZ, FI(3)=
4 FS(4)= 1146.02 Kaqg./cm2. FI¢(4a)=

¥%¥% REVISZION DE FLECHAS %¥¥

"ILA 3UMA DE FLECHAZ E%

LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES
¥ ¥ ¥ LA FLECHA PERMIZIBLE ES

PARA LA ETAPA!: FILECHAS:
1 D = 0.316 cm.
2 D = 0,796 cm.
3 D = Q.506 cm.
4 D = G.404 cm.

¥¥¥% REVISION A LA RUPTURA  ¥X¥

AREA DE ACERO DE REFUERZO ¢
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE
CENTROIDE DEL ACEROQ DE REFUERZO

: ?2.02

: ~1.023 cm.
: 2.5230 cm.
COMBINACTAON:

cn
D
Ch
D

REFUERZD

FLUYE EL ACERO DE PREZFUERZO ( SI=4, NO=0 )
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO { 3I=1. NO=0 )
EL MOMENTO RESISTENTE
EL MOMEMTO ACTUANTE
EL FACTOR DE SEGURIDAD
£t VALOR DE

i

*
-
.
.
.
.
.
.

o=

134,24 K?.’sz.
" 85.47 Ko, /cm2,
FT= =-10,172
FT= -%0 /7
A5.04 va, /cm?2,
1R.&64 Ko tem?,
-1, 01 Vo, /fem?,
—aK_R% VA frm?,
-0, 2N2 ~m,
Nn.N2T r~m
N, 59d ~m.
N, 992 rmn,
.96 rm2,
P00, 00 va,trwm?,
a,0M ra
1
1
123.112 Than =m,
77.907 TrAw -m,
{.5=nN
74, NAS mm
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Deduct deflection c-a'used by weight of member:

5wt

A4= 3giE_ ]

(0.418)
5\ 12 (70 x 124
384 (3587} (20,985)

Net camber at release = 4.411 - 3.004
=1.4%1in.t

=3.00in.l

3.4.2 Elastic Defiections

Calculation of instantaneous deflections caused
by superimposed service loads follow ciassical
methods of mechanics. Design equations for vari-
ous load conditions are given in Chapter B of this
Handbook. !f the bottom tension in a simple span
member does not exceed the modulus of rupture,
the deflection is calculated using the uncracked
moment of inertia of the section. The modulus of
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the
Code as:

f, = 75V 1,

{See Sect. 3.3.2 for definition of A)

. (Eq. 3.4-1)

Fig. 3.4.1 Bilinear moment-deflection relationship

&

cr

®

Moment lg

[Catculated usingt Calculated using]
! ; t 1 !

g cr

Deflection

1. Moment which results in bottom tension of f,

2. Moment corresponding to final bottom tension

{Note: Prestress etiects not included in illustration.}

3.4.2.7 Bilinear Bahavior

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/ ', . This means that
the defiection before the member has cracked is
calculated using the gross {uncracked) moment of
inertia {I;) and the additiona/ deflection after
cracking is catculated using the moment of inertia
of the cracked section. This is illustrated graphi-
cally in Fig. 3.4.1.

tn lieu of a more exact analysis, the empirical re-
lationship: ‘

I, = nAGd2 (1- Vi, ) {Eq. 3.4-2}*

may be used to determine the cracked moment of
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in
solving this equation.

Example 3.4.2 — Deflection calculation using bi-
linear moment-deflection relationships

Given:
BDT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1

Problem:

Determine the total instantaneous deflection
caused by the specified uniform live load.

Solution:
Determine f = 7.5+ f, =530 psi

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

Determine [, from Table 3.9.19

A, = 2142 sgin. (See Ex. 3.2.8}
d at midspan =e_+vy, =13.65+6.85

= 20.5in"

A 2.142
= —E = mm—e——— =
_ P T bd T Teez0sL - 000109

c = 0.0067
., = Cbd® =0.0087 (96)(20.5)°

= 5541 in.4

*"Allowaule Tensile Siresses Tor Prestressed Concrete,”” PC/ Jour-
nal, Feb, 1970.

14 ¢5 withun the precision of the calculation method and observe
bLehavior to use midspan d and to calculate the deflection at m,
span, although the maximum tensile s1ress 1n 1his case 5 assumec
at0.4 Q0.
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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 ) 280) = 0.236 kips/f
1614 (0.280) = C. ips/ft
and 0.236
5wt 12/ {70 x 12)*
A0~ FBAE.L, -~ 384 (4287)(20,985)
= 1.42in.
(o.omi)
A = b\ 12 (70 x 12)¢ =1.00in.
cr 384 (4287)(5541)

Tota! deflection = 1.42 + 1.00=2.42 in.
3.4.2.2 Effective Moment of Inertia

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

The equation for effective moment of inertia
is:

M‘cr 3 M 3
() e () e
{Eq. 3.4-3)

The difference between the bilinear method
and the [ method is illustrated 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:

{Eq. 3.4-4)

where 1., = final calculated total stress in the
’ member
fo - = calculated stress due to live load ~
Example 3.4.3 — Deflection calculation using

effective moment of inertia
Given:

Same section and loading conditions of Exam:
ple 3.4.2

*Branson, D. £, "Tne Pelormanion of Noncomposne and Com-
posine Presuressed Concrete Memuers” Deflections of Concrere
Structures, SP.43, Amernican Concrete Institule

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia

Or— =

© /

Moment / ¢
/
Note: Effects of prestress
not included
l Catculated using I,
Deflection
Probfem:

Determine the deflection caused by live load .

using the 1, method.
Solution:

From the table of stresses in Example 3.;'2.8:

—
1]

g = 782 psi {tension)

fQ = 1614 psi (tension)
t, = 7.5V f_ =530 psi (tension)

M., 782—530)
i 1—(—————1614 = 0.844

M 3
M“’ = (0.844)° = 0.601

1 M°'a-1 0.601 =
“\m = 1-0.601 = 0.399

—
|

. = 0.601{20 985) +0.399 (5541}

= 14,823 in.% -
le can also be found using Fig, 3.9.20
= 782 - 530 = 252 psi
f. 252
fo 1614 = 016
lee 5541
I, ~ 20985 - 0%

Follow arrows on the chart
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I

T' = (0,70
')
I, = 0.70(20,985) = 14,690 in.*
(0.230)
po = 8\ 12 ) 7ox120_
27 3BAE.l, T 3pa (az87) 14823

-

3.4.3 LongTime Camber/Deflection

ACI 318-77 provides a convenient equation for
estimating the additional long-time deflection of
non-prestressed reinforced concrete members
(Section 9.5.2.5):

[2- 1.2{A"/A)] = 0.6, where

A’, is the compressive reinforcement and A, is
the tensile reinforcement. No such convenient
guide is given for prestressed concrete.

The determination of long-time cambers and
deflections in precast, prestressed members is
somewhat more complex because of {1) the effect
of prestress and the loss of prestress over time,
{2) the strength gain of concrete after release of
prestress, and because (3) the camber or deflec-
tion is important not only at the “initial” and
“final’’ stages, but also at erection, which occurs
at some intermediate stage, usually from 30 to 60
days after casting.

It has been customary in the design of precast,
prestressed concrete {0 estimate the camber of a
member after a period of time by multipiying the
initial calculated camber by some factor, usually

n.

based on the experience of the designer. To prop-
erly use these “‘multipliers,” the upward and
downward components of the initial calculated
camber should be separated in order to take into
account the effects of loss of prestress, whici
only affect the upward-component.

Table 3.4.1 provides suggested multipliers
which can be used as a guide in estimating long-
time cambers and deflections for typical mem-
bers, i.e., those members which are within the
span-depth ratios recommended in this Hand-
book. Derivation of these multipliers is con-
tained in a paper by Martin.*

( Long-time effects can be substantially reduced

\ by adding non-prestressed reinforcement near the

! level of the prestressing steel. The reduction ef.
fects proposed by Shaikh and Branson' can be
applied to the approximate multipliers of Table
3.4.1 as follows:

G +AA,,
€2 " 1+ A /A,

where. C, = multiplier from Table 3.4.1
C, = revised multiplier
A, = area of non-prestressed reinforce-
ment
A__ = area of prestressed steel

ps

*Marnin, L. D. “A Rational Method for Estimaung Cambaer &
Deflection of Precasi, Prestressed Concrete Members' PCT Jou
nsl, Jan-Feb, 1977,

tShaikh, A. F., and Branson, D. E., "Non-Tensioned Stest in Pre-
stressed Congrere Beamns,” PCI Journal, Feb, 1970,

Table 3.41 Suggested multipliers to be used as & guide in astimating long-time cambers
and deflections for typical members
Without With
Composite Composite
Topping Topping
At ereclion:
(1} Detiection {downward) component — apply to the elaslic 1.85 1.85
deflection due to 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: i
(3) Defiection {downward) component — apply to the elastic 2.70. 2.40:
deflection due to the member weight at release of prestress
(4) Camber {upward) component — apply to the elastic camber 2.45 2.20
due 1o prestress at the ime of release of prestress
{5} Deflection {downward) — apply to elastic deflection due 3.00 .00
‘ to superimposed dead load only
{6} Deflection (downward) — apply to elastic defiection caused —_ 2.30
by the composite topping

PCI Design Handbook
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5-10

Alternately using Table 5.20.4, for b = 16 in. and
A, +A, =4- #6, read:

A, = 037sqgin,

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser-
vative because it assumes A, to be the steel
provided rather than the steel required.

5.9 Dapped-End Connections (?’-f“ Pty I“)r

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

1) Fiexure {cantilever bending) and axial tension
in the extended end. Provide flexural rein-
forcement, A,, plus axial tension reinforce-
ment, A, .

Direct shear at the junction of the dap and the
main body of thé member. Provide shear-fric-
tion reinforcement composed of A, and A,
plus axial tension reinforcement, A .

&

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

Diagonal tension in the extended end. Provide
shear reinforcement composed of A, and A,,.

Bearing on the extended end. If plainconcrete
bearing strength is exceeded, use A, as shear-
friction reinforcement.

Each of these potential faliure mocdes should
be investigated separately. The reinforcement re-
quirements are not cumulative, that is, A_ is the
greater of that required by 1, 2 or 5, not the sum.
A,y is the greater of that required by 2 or 4.

5.9.1 Flexure and Axial Tension in the Exte: ded
End

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

1 Veya+ N, (h=d N
= +
At A= T g .

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

PC1 Dwesipn Handbook

=

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

d = distance from top to center of the rein-
forcement, A, in.
f, = yield strength of the flexural reinforce-

ment, psi

For design convenience, Eqg. 5.9-1 can be re-

arranged as foliows:

a h

= —] + —_—
At AT g, [V“ () (dﬂ
- {Eq. 5.9-1a)
Table 5.20.5 may be used to determine the steel

requirements.

5.9.2 Direct Shear

is

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9.1
resisted by a combinationof (A, + A_}and A, .

This reinforcement can be calculated by Egs.
5.9.2 through 5.9.4: \

2v, ‘ ‘U'

A, = me— \..‘ o {Eq. 5.9-2)
A, = ;“ ‘\I i (Eq. 5.9-3)
v ! :

V, /
A, = m {Eq. 5.9‘;4)
where
¢ = 0.85
f, = vyield strength of A, and A, psi
f,, = vyieldstrength of A, , psi
y = 0IDRE (Eq. 5.9:5)

u

{See Sect. 5.6 for definition of A}

The recommended minimum reinforcement re-

quirements are:

80 bh
A, (min} = — (Eq. 5.9-6}
Y
40 bh - )
A,y (min) = — (Eg. 5.9-7)
yv

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

Reinforcement A, should be uniformiy dis-

tributed within 2/3 d of reinforcement A, + A,

To Le 1heoretically correct, Eq. 5.9-1 should have jud i the

denominator, The use ol ¢ = 0.85 insiead of 0.90 (tiexure}
compansates for this approximation, !
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Fig. 5.9.1 Required reinforcement in dapped-end connections

170 o

R

O, Tt
o \ |
// >—Am2/_3d_(%;) i

v
h max.
—.._—
Vya+N, (h-d) /
7

\ .

v /L/
Nu-‘ 4 \
welded @ A +A,
anchor \A
—A
e
1% max, —e
e—
1.7¢,
(a) Note: Flexure and shear
reinforcement omitted
for clarity

N

N, A +A,
. v

A, jf

A, ) e— &
A
;v:!:zcri \ >_ i
o
AN

{b} Alternate reinforcement placement (see Sect. 5.9.8)

k
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For design convenience, Eq. 5.9-5 can be com-
bined with Egs. 5.9-2 and 5.8-4 to yield:

v,?

A, = m (Eg. 5.9-2a)
Vuz
An = m (Eq. 5.9-4a)
where
g =14
V, isin kips

u

f, and f,, arein ksi

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Corner

The reinforcement required to resist diagonal
tension cracking starting from the reentrant cor-
ner can be calculated from:

Vu
Ay, = ot (Eq. 5.9-8)
where
¢ = 0.85
V, = applied factored joad, ib
A, = vertical or diagonal bars across poten-
tial diagonal tension crack, sq in,
f,, = vieldstrength of Ay, psi

V, /¢bd should not exceed 8Av f/_ .

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End

Additional reinforcement is required in the ex-

tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that:
¢Vn=¢(Ava+Avh fyv+2)\bd"f'c)
o0 % YT [Eq.5.99)

Lo
q .
where . et

f = yield stirength ot A,

v

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

1 vV, —
minsz (CJ '2>\bd flc)

21

v

(Eqg. 5.9-10)

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

Test perlormed by Raths Raths and Johnson, Hersddate, 1L
iresults unpublished|

tion of Eq. 5.7.1. I the I'mits are exceeded, then
the capacity should be checked for remnforced
concrete bearing as described in Sect. 5.8:

A A 1 V, cost N
+ = -— +
H n ¢ fv }1' u

A, f,
He

(Eq. 5.9-11)
{Eq. 5.9-12)

A f +A, 1, =

sh 'ys

5.9.6 Anchorage of Reinforcement

Morizontal bars A, + A, should be extended a
minimum of 1.72, past the end of the dap, and
anchored at the end of the beam by welding to
cross bars, angles or plates. Horizontal bars A,
should be extended a minimum of 1.7¢, past the
end of the dap, and anchored at the end of the
bearmn by hooks or other suitable means. Vertical
or diagonal bars A,, and A, should be properly
anchored by hooks as required by ACI 318.77,
Welded wire fabric may be used for reinforcement,
and should be anchored in accordance with ACI
318-77. . !

5.9.7 Detailing Considerations

Experience has shown that the depth of the ex-
tended end shouid not be less than one-half the
depth of the beam, 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 cor-
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, calculated for the full
depth of section using factored_ioads and gross
section properties, exceeds 6\/?;_ immediately
beyond the dap, longitudinal reinforcement
should be placed in the beam to develop the re-
guired flexural strength,

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcement

- As an alternate to placing reinforcement as
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed
as shown in Fig. 5.9.1b, The requirements for re-
inforcement placed in this manner can be deter-
mined by:

V., Vu\/a? + 2

Ag = ¢ f,, cosa = ¢t,.d
N, h (Eq. 5.9-13)
A+ A, = of d (Eg. 5.9-14)
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Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example 5.9.1

d——‘L""

T

-
I

o

N

1-4" "‘
? 5 ﬁll M

- 4 o ane |
N, = 15 kips 178, =110 .-

45"
V, = 100 kips == —’j
1 | A\
‘ \

6"
1.7 ¢, =2-2"

but not less than that determined in sections
59.20r59.5. '

If the diagonal bars can be adequately anchored
into the extended end, they may also be used as
at least parual replacement for A, and A,, re
guirements shown in Sect. 5.9.4,

Exampie 5.9.1 Reinforcement for dapped-end
beam

Given: The 16RB28 beam with a dapped end as
shown in Fig. 5.9.2.

V, = 100 kips {includes all load factors)
N, = 15kips
. = 5000 psi (normal weight)

fv for all reinforcement = 60 ksi (weidable)

Problem: Determine the requirements for rein-
forcement A, + A, A A, .and A,
shown.in F1g. 5.9.1.

who

Solution:

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

1} Flexure in extended end:
By Eq. 5.9°1a:

1 a h
As 4 An ¢ fv [Vu (d) + Nu (dﬂ
1 4.5
~ 0.85x60 EOO (15)

16 .
+ 15 (1_5)] = 0.90sq in.

Use 3- =5, A, = 0.83 sq in.
This could also be obtained from Table 5.20.5 .

+ 2) Direct shear:

By Eq. 5.9-2a: _ )
vo© _ (100)2
AT 78T, M Bh . 1.78(601(1)(16)(16)
= 0.37sqgin,
By Eq. 5.8-6:
A, (min} = 80bh _ B0 (16)(16)

f 60,000

Y

0.34sqin. < Q.37

PC) Design Handbook



By Eq. 5.9-3: $ = 4.5/2 (worst case] .7 e
oMo 15000 Lo sw = 4.5(4.5/2) = 10.1, use 9 max
A = o1 (08B)B0.000) U™ - - 0
+ A, =037+0.29=066sqin. <0.93 s o
At A an C = (2&) AT (9/200}°'* = 0.63
Therefore, fiexure governs.

By Eq. 5.9-4a: L Ve = C 70N (s/w)' bw
. v, 2 8V, = 0.7 {0.631{70)(1) VBOGO {0.5)'7

vh 3.57f1,, X2 bh (16){4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK

(100)? - 0.18sqin. Reinforcement is not required for bearing
3.57 (60){1}(16)(16) {Could also be determined from Table 5.20.1)

From Eq. 5.9.7: 6} Check anchorage requirements:
A, (min) = 40bh _ 40 (16)(16) -t A, + A, bars:’

v f, 60,000 From Table 8.2.7:

= 0.17sqin. <0.18sq1n. f, = 60,000 psi, f, = 5000 psi, #5 bars
Try 2- #3 U-bars, A,, = 0.445qin. 1.78, = 26 in. beyond dap
3) Diagonal tenlsio'n at reentrant corner: A,, bars:

By BEq. 5.9-8: - From Table 8.2.7, for #4 bars,~
A, - Vo o 100 o6 cain, . 1.7, = 20in. beyond dap

¢f,  0.85(60)

Use 5 - 74 closed ties = 2.00sqin. 5.10 Beam Ledges

Check V,/¢bd = 100/(0.85 x 16 x 15) led‘g*;se desigontis:;a;osrgeng:sto; tlmnc:inuou'il beam
. — _ . suppor ncen € oads, as lustra-
=0.490ksi < 8V f, =0.566 ksi OK ted in Fig. 5.10.T, can be determined by the les-

4) Diagonal tension in the extended end: ser of £q. 5.10-1 and 5{-\1"9'2:

Concrete capacity = 2AV/{, bd fors>b+h " P

— = W F + .
= 2 (1)+/5000 {16){15)/1000 = 33.9 kips Vo = 39N AVI, (20, +D +h) ‘535'10”
By Eq. 5.9-10: ¢V, = sh W1, (20, +b+h+2d,)

1 v {Eq. 5.10-2)
A, = 51 (_él - 2x \/’f bd) for s < b + h, and equal concentrated loads, use

v the lesser of Eqs. 5.10-1a, 5.10-2a or 5.10-3
1 100 )
= 2(60) (o.ss - 33'9) T 0.70squn. oV, = 1.56h WT, (20 +b+h+s)
Try 2~ =4 = 0.80sqn, b+h (Eg. 5.10-1a)
Check Eq. 5.9-8 oV, = ¢h v, (Qp + 9 +d, + )
BV, =6 (A f, +A,, {, + 231, bd) = - ~ (Eq. 5.10-2a)
here:

= 0.85 [0.80 (60) + 0 44 (60) + 33.9) Where A
- 92.1 kips < 100 h = depth of the beam ledge, in.
= . 1
Change A 102 - =4 \, = ledge projection, in.

. . b = width of bearing area, in.
oV, = 110.4 kips > 100 OK . .

s = spacing of concentrated loads, in.

5) Check concrete bearing by Eqg. 5.7-1

d, = distance from center of load to the end
w = 45n,

of the beam, in.
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Prologo

El presente manual para fa descripcién y evaluacién ecolégica de suelo

deriva del Capltulo 3: "Descripcidn e interpretacién del perﬁ?de suelo en 2legar$\|p2?m§;
libro “Bodenkundliches Praktikum® (Prictica Edafoidgica) de E. Schlichting y H.-P Bl.ume
(1966}, reciantemente reeditado por H.-P. Blume y K. Stahr (Schlichting et at -19.95) En
dicho libro el Prol. Dr. Emst Schiichling, en colaboracién con su entonces alumno Y
ayudante cientifico H.-P. Blume, introdujo gran parte de sus conceptos integrales, cuyo
tundamento consiste en la apreciacion de las caracteristicas morlolégicas de los suslos en
un paisaje determinade para a parir de ellas, derivar los procesos pedogenéticos
ocurridos, agf como reconocer las caracteristicas edalo- acoldgicas del silio. A ravés de
esta procedimienio queda explicita al leclor la inseparabla vinculacién de los aspectos
genéticos y ecolégicos de cada sueio y, al mismo tiempe, proporciona a bidlogos
agrénomos, lorestales, gedgralos y gedlogos una herramienta otil para cblener en pocc;
!'ermpi (finaa?: horads p'vor' perfll)_.dconl métodos simples y de ldcil aplicacion, una amplia
informac erca de la formacidn y las caractaristi i i

o0 Un sillo © paisajs Goiorminads. y cas ecoldgicas da los suelos existentes

La versién gue aqul se presenta es el resullado de las modilicacione i

asistentas de Investigacién del Prof. Schlichting (Dr. V. Schweikle, Dr? nfﬁ’r.‘al-siaﬁa?frev;rgrs
Remho.ld Jahn} y de su sucasor (Prol. Dr. Kar! Stahr) a lravés de la aplicacion dal insln.rctivc;
contenido en la "Descripeidn e Interpretacién del perfit de suelo en el campo® durante ias
diversas practicas que se ofrecen en el "Institut Hir Bodenkunde und Standortslehre”
{Instituto de Edafologla) de la Universidad de Hohenheim, Alemania. Siguiendo la hlosotia
ongmal..se ancluyeron.astimamones de campo publicadas por olros autores por ejemplo, fa
eslimacién del contenido de mataria orgédnica per Renger f al, (1987) v Ia' erosionabnliciad
del suelo por Wischmeter et al. {(1871). Para la versidn en espafiol de uso en México, se
adopté la lerminclogia y pardmetros descriptivos usados en el Soil Survey Manual (19%33)
al igual que la nomenclatura da horizontes da la FAD, utilizada por el Instituto Nacional da
Estadistica, Geograha & Informética {INEGI) en la elaboracién de los mapas edafoldgicos
del pais. También se considerd en esta versidn del manual la evaluacién ds las

caracterislicas amortiguadoras con respecto a contaminantes Y la capacidad liltro de los

suelos; asi se amplid el enfoque predominantemente agricola y Torestal del manual original
a una interpretacién lambién ambientalista, que reconoce antre las funciones del suelo no
sélo la de ser soporte y abastecedor de nutrimentos Pasa la vegelacitn y los cultivos, sino
también la de actuar como fittro para los acuiferos. '

La versién en espadol fue revisada por el Prol. Dr Norbert Pei i
. : . Dr. einemann da la U i
Nacional del Sur, Argentina, e! M.C..Jorge Gama y la Dra, Klaudia Oleschko del |2's‘:§ﬂf'od§g
?ezg':cgtziagw pc;r e! Dr.IJosé Luis Palacio Prieto del de Geogralla de la UNAM
ente, a quienss los aulores agrad i i ;
e vamant Iengusje. gradecen observacmne's importantes y

1. Introduccidn

La descripcién de perfiles de suelos en campo es |a base para el levantamiento de suelos y
so realiza con el fin de reconocer las unidades y asociaciones de los suelos en el paisaje.
Los suelos de caracteristicas iguales se agrupan en unidades carogrdficas y su
distribucién se representa en una carla edafolégica.

Las caras edafoldgicas son de utilidad en las sigulentes dreas:

- investigacidn: distribucidn, génesis, clasificacién de suelos;

E - ensefianza y capacitacion: enlendimiento de las funciones de los suelos en el paisaje;

| - agronamia y silvicultura: ! suelo como factor de produccidn, evaluacién de tierras
agricolas y forestales, proteccién ambiental,

- infragstructura: arquitectura paisajista.

De manera gensral, también son de utilidad para:
- gadlogos y geomorfdlogos,
i . - Ingenieros civiles (andlisis de terrenos de construccidn- mecdnica y comportamiento-),
\ - hidrélogos {calculos de renovacién de aculleros), .
- botdnicos (estudio de asociacionas da vegatacién}.

Este manual pretende proporcionar a estudiantes y técnicos las herramientas basicas para
la descripcién detallada de un perfil de suelo en el campo, as{ como para la evaluacién
ripida, con métados de [acil aplicacion, de las caracleristicas acolégicas del mismo. Por -
caracteristicas edalo- ecolégicas ss entienden agquéllas que contribuyen a la satistaccion
de las funciones que el suelo cumple en los ecosistemas, como lo son el sar soporte ¥
habitat de vegetacidn, al igual que el fungir como filtro y amortiguador de contaminantes en

la recarga de los acuiferos. . !

- Como se muestra en a Figura 1, este manual Instruye al usuario para que dascriba la
localidad, reconozca los faclores pedogenéticos particulares de la misma, delimite los
horizontes y estratos qua componen al svelo y defina sus caracter(sticas. A partir de esa
descripcién detaltada del pedil del suelo, podrd denominar a cada uno de los horizontes y
reconocer los procesos pedogenélicos que Nevaron a su actual expresién moroldgica,
como lambién clasificar de mansera preliminar al suelo de acuerdo con la clasificacidn de la ¢
FAQ {1988). Paralelamente, podr4 definir las caracleristicas ecoldgicas, primero de cada
horizonte y después del perfil completo del suelo, para, a parir de ellas, hacer (a "’
interpretacion edalo- ecolégica del sitio. Las interpretaciones pedogenélicas y ecoldgicas
del sitio son el fundamento para la posterior evaluacién del uso y manejo del suslo.

2. Ubicacion y factores ambientales del sitio

La ubicacién del perfit debe hacerse con mucho cuidado, ya que una descripcién detallada
f de una inclusién ¢ de un sueio atipico es de poce beneficio y significa un desperdicio de
recursos. Una vez ubicado un lugar que sea tipico del suelo a describir, se le verifica por
medio de barrenaciones antes de proceder a la excavacion del perfil.

i La descripeién del perfil se realiza en hojas de campo, de las cuales se muastra un ejemplo
en el Anexo 1.

T T
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Reconocimiento general I

L

localida.d, paisaje, coorde-
nadas ‘geogréficas, fecha,
autor

clima, material parental

observaciones y
mediciones

{ r Horizontes y estralos I ifmites

b efc..,

|

~ | denominacién de los
horizontes

Interpretacién L

caracteristicas ecolgicas

y f
evaluacion del uso y manejo del suelo

comparacién enire las demandas de uso y
las caractersticas del suelo

Faclores J telieve, vegetacién, uso del
suelo, historia del paisaje

i por horizonte: profundidad,

lCaract rizacién de lo i ] color, textura, estructura
e [¢] s horizontes humedad, carbonatos, pH,

pedogenéticay| |Inferencia de procesos evaluacion ecoldgica || interpretacién
clasificacién pedogenéticos de! suelo ecolégica
.| tipode sueloy de caracterizacién edafo-
mantilio o bumus ecoldgica del sitlo

Figura 1. Diagrama de flujo del procedimisnio a seguir para un levantamiento de suslos.

-
-

7 7
Localldad ./

Cada descripcién de perfil debe comprender kos siguientes datos sobre el lugar, los cuales

son necesarios para su catalogacion inconfundible: i

- silio: estado, municipio, descripcién del abordamiento del lugar;

- niimero del perfil, el cual se anota en el mapa base (solo es de relevancia Jocal, pero
facilita la coordinacién de descripciones y dalos de laboratorio),

- nitmerg del mapa topografico o folografia aérea utilizada y escala de la misma;

- coordenadas del sitio;
- altitud;
- fecha;

- nombre del autor de la descripcidn.

Clima y estado del tiempo

La calidad ecoldgica de un sitio es determinada, entre otros faclores, por el clirqa que
prevalece localmente, Los conocimientos climéticos ademds faciltan !a interprelacion de
los procesos pedogenéticos. En caso de relerirse a datos correspondienles a estaciones

meteorolégicas cercanas al silio, se deb

sitio, al igual que la diferencia en altitud. .
E! estado del tiempao influye sobre la calidad de la descripcion.

Se reponan los siguientes datos:

-« tipa climdlico;

- temperatura media anual, y méxima y minima anuales,

- precipitacién media anual,

- duracién en meses de la época seca;

- duracién y frecuencia de los perfodos de humedad excesiva, seglin lo sigu

Survey Manual, 1993y

erd especificar la dislancia de dicha estacién al

jente (Soil

Frecuencia: Clase
ninguna (n} no hay posibilidad razonable para que ocurfa FO
rara (r) 1 a 5 ocasiones en 100 afios F1
ocasional (o) 5 a 50 ocasiones en 100 afos _ F2
frecuente (f} més de 50 ocasiones en 100 afos F3
Duraclén:
extremadamente corta <4 horas D1
muy cona 4 a 48 horas D2
corta 2 a7 dias b3
farga 7 dias a 1 mes D4
muy larga 1 mes Ds
duraclén anual cumulatlva:
ausenta no observada DACO
muy transitoria presente < 1 mes DAC1
transilona presente 1 a 3 meses DAC2
comun presenta 3 a 6 meses DAC3
persistente presente 6 a 12 meses DAC4
presente continuamante DACS

permanente
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E! estado del tiempo se registra segun lo indicado en la siguiente tabla

(Arbeitsgemeinschatt Bodenkunde, 1982):

Estado del tiempo:

sin precipitacidn en log tltimos 30 dfas

sin precipitacién en los Gitimos 7 dias

sin precipilacién en las yltimas 24 horas
fluvioso con precipilacion ligera (<25 mm/h)
Huvia fuerte hace varios dias (>25 mm/Mh)
lluvia extremadamente luerie (>75 mm/M)

uminacién deficiente

neblina

temperatura ambiental baja (<12 C)
viento luerta

Huvia

Uso del suelo y vegetaclén /

Referir datos sobra:
- uso del suelo (por ejemplo: agricola, forastat)

Clave:
ET1
ET2
ET3
ET4
ETS
ET6

F<dz-

- practicas de manejo {por ejemplo: subsoleo, drenale, encalado, rotaciones, riego, fertifiza-

cidn)

- lipo de cultivo o tipo de vegetacién, cobertura y especies dominantes en caso de vegeta-

cidh natural,

Tipo de vegetacion (CNA, 1989):
M manglar SAS

P popal SMS
T tular SMC
P pastizal §BS
rd zacatonal SBC
MDM  matorral desértico micréfilo BC
MDR matorral desértico rosetdfilo BCE
MC  matorral crasicaule BE
MS  matorral submontano 8PE
G chaparral ap
MZ  mezquital BO
SAP selva aita perennifolla Otra
Exposicién

selva alta subperannifolia
seiva mediana subperennifolia
selva mediana caducifolia
selva baja subperennifolia
salva baja caducifofia
bosque caducifolio
bosqus de cedro y tdscale
bosque de encino

bosque de pina-encino
bosque de pino

bosque de oyamael
(especificar)

Determinar la exposicién del peril por medio de una b i i
jula y referir 1a crientacién:
E, SE. 8. 50, O, NO (este dato se omile en caso de que el silig saa plano).nen aclon: N, NE.

Pendiente

y

LY

Relerir la longitud aproximada de ta pandienta an metros i

) L : y determinar el gradiente por
medio de un clinédmetro o midiendo la distancia entre las curvas de nfvelgen el mellppa
topogréfico {en caso de microrelieve pronunciade ests litimo método estard sujeto a eror),

TR ea

B o I o T

9
Pendients Relieve Clave
|porcentaie) fgrados} Pendienta sencilla {S)* Pendiente compleja {C)*

0-2 0-05 casiplano casl plano 0
2-4 05-2  ligeramente inclinado ligeramente ondulado 1
4.9 2-5 moderadamente inclinado moderadamente ondulade 2
g.18 5-10 luertemente inclinado fuertemenie ondulado 3
18-27 i0-15  escarpado moderado escarpado moderado 4

27 - 36 15-20  escarpado escarpado g

> 36 >20 muy escarpado muy escarpado

* Las pendignles sencillas son aguelias en que la Inclinacidn del terreno va en Un sclo sentdo; las pendignies
complejas son aquellas en las que la inclinacidn det terreno va en varios sentidos.

Forma del terrenc

Para comprender la siluacidn espacial de un perfil es necesario hacer una breve
descripcién de la geomorologfa local y referir su poskcion fislogréfica, asi como la forma dal
tarreno que lo rodea. Ei gradiente de la pendiente, su forma y longitud, son delermminantes
de los procasos pedogenéticos y de modelacién del terrenc, lo cual se ejemplifica en la
Figura 2. En la cartogralia de suelos las formas del relieve son crilerios importantes para la

delimitacién de unidades de suelo.

La poslcién fisiogrifica puede referirse en la descripcién del perfil segin lo sigulente:

1) posicién plana: planicie, llanura .

2) posicién en el punto de culminacién de una slevacién: meseta, cima, cresta

3) posicién en ladera: ladera céncava, convexa, extendida, compleja, ondulada y posicidn
en la ladera superior, media, Infericr o en el pie de ladera.

4) posicién en fondo de valle o depresién {relieve negativo)

e superor

1} proatscs pedognd koos, Movimkento Je apus verSical: o
2] shariacion Maciiics ¥ quirca por movimiensa Subsuperhcial de sgue lelere; Iocho ol
3 del susio y ko o e

y

4} colda y Seskramienso de bogues y Setriios, INempetamo lisko ¥ quimics;

§} waraporte de Malerlad & evi 0o Movirmienton en masa ¥ de AU, GRS ¥ TRPLACKIT

0] redeposicidn da Malerlad, kevnecin de sbanicon, Fnapons de malersel por eptacidn ¥ sulodidn;
7] teposicion te muderia;

#) nbegaitn, COUMS ¥ Culde;

3] irnrwgorie On material hacis sl oo del vale,

Figura 2: Ejemplo de un modelo de unidades del relieve y los principales procesos que
ocurren en cada una de effas segun Dalrymple et al., 1968.

1
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Lacml;;g;fze r:enci?na la geoforma en la que se encuentra el perfik:

general: sieira, montafa, volcdn, cerro, lomerio, alliplanici ict

) . T \ . R e, planict

éa"Bl intermontano, valle, planicie costera, islé g P & mesela,

ngtt.)(:rrl"‘a local: a.bamco aluvia!. cidnaga, crater, duna, lanura de inundacién, meandro,
iculo, loma, pie de monte, pie de loma, tarraza fluvial, lacusire ¢ marina,

llEer:“::‘asc: c:jg la presencia de un microrelleve {diferencias en altitud de la superficia del
e‘amn? ? islancias de pocos metros} también se anclan las caracteristicas del mismo, por
jemplo. carcavas, hormigueros y termileros, relieve “gilgai® por presencia de arcillas

axpandibtes, elc...
Evidencias de erosién /
Si se observan evidencias de ero ici

! si6n acelerada o deposicién de materiales como
rgsullado de procesos erosivos en el drea inmediata al peril estudiado, esto derge
sepontarse de acuerdo con lo siguiente: - : '
1. Se debera distinguir entre erosién {o deposicién) hidrica o edlica.

2 En caso de erosidn hidrica debera relerir rosién e
. v erirse si la
& s lamir ar, en canales, en

El grado de la erosién ocurrida
] ¢ J podré estimarse a través de la comparacién de sili
pertenecientes a la misma unidad de suelp carentes de evidencias de ergsidn con aqutléllrgz

que si las presentan; ili [ e \
Manual, 1953)_ an; se utilizan fos siguientes criterios para su clasificacién (Soil Survey

Clase 1: Perdida <25% del espesor original del horizonte A o E, o de los primeros 20 cm
en caso de que los honzontes A o E tengan un espesor menor que 20 cm. En
la mayor para del drea, el espesor del hotizonle supericial se encue‘ntré
dentro del intervalo normal de variabilidad de sitios no erosionados y sdl
algunas zonas (<20%]} muestran dilerencias apreciables en espesor. v scle

Clase 2: Pérdida de 25 a 75% del espesor original del horizonle A o E. o de los

. pnmeros 20 cm en caso de que los horizontes A o E tengan yn espésor menor
que 20 em. El horizonté superficial consiste de una mezcla del horizonte A 0 E
or!gmaf y los materiales subyacentes. °

Crase 3: Pérdida >75% del espesor original dei horizonte A o E, o de los primeros 20 cm
en caso de que los horizontes A ¢ E tengan un espesor manor que 20 ¢cm. En
la mayor parte del drea ha quedado expuesto al material subyacente a. lo
horizontes A o E originales o, en caso de qua los horizontes A o E hayan sidS
de gran espesor, el horizonte superficial consiste de una mezcla del hYOI'I O 10

Ciase 4 S‘OdE original y los materiales subyacenles. zonie
: Pérdida tolal de los horizontes A o E onginales, o de i
suelo, en case de que los honzontes A agE tangan unlgipzr;rgf:szn%? an dz?::
¢m, y afeclacién de parte de los honzontes subyacenles. La mayor aqneadel
drea muestra un sistema de cdrcavas muy desarnrolladas. P

Materiai parental -t

Todos‘los malerigf_es expuesios en la superficie lerrestre sa intemperizan en funcion de |
condiciones climalicas pravalecientes, generindose asi los procesas pedo enélicgs Esia:
se dul’erenc‘:aran en su lipogénesis an funcidn de la morologia y composic?dn mmer.:alé ic
del malerial parental, Su conocimienio es de importancia para la interpretagilgg

L

pedogenélica del suelo, al igual que para la evaluacion de la liberacion de nutrimentos a
largo plazo.

La informacidn que debe incluirse en la descripcion del perfil es la siguiente:

- origen del material parental. residual, coluvial, aluvial, marino, lacustre, glacial, edlico;

- lipo de rocas.

La identificacién de las principales rocas a través de sus caracterislicas macroscopicas se
presenta en la siguienta clave {segin Pape, 1971, simplilicado): .

Continuar Tipo de roca

Caracleristicas macroscopicas
en el No.

T a.  Granular grueso. lamafio dorminante > Imm, malriz tina
fallante o sola presente en €! espacio poroso. 2
b. Granular fino, s6lo 1amafios < 1mm, compaclacién
media, rompe en superficies accidentadas, con el
cuchillo puede destruirse la unidn de fos granos. 15
¢. Uniformemente compacte o viireo, rompe en astillas o
concoidalmenta, a veces poroso, los pores pueden
@star vacios o reflenos de sustancia mineral de colores
claros. 8
d. Podirico {gran porcentaje de masa basal fina con in-
cruslaciones gruesas que generalmente no lienen
contacto unas con otras, Las incrustaciones general-

menle son cristales individuales, a vaces idiomorfos). 11
2 a. Totalmente cristalina, compacta, cristales de tamanags .
muy similares, sin componentes de origen orgdnico. 3

b. Consisia de granos y componentes gruesos, presenta

rasgos de lension mecdnica o achvidad de

organismos, generalmente eslratificada. 14

Consiste de una sola clase de minerales 53
4

3 a
b. Se distinguen varios lipos de componeantes principales.
4 a. Elordenamiento de los componentes granulares no
presenta direccién. 5
b. El ordenarniento de los componentes es en bandas
con tendancia claramente paralela. 12

5 a. Claro, obviamente cuarzo, componentes principales:
cuarzo, leldespato potdsico; componentes secunda-
rios: biolita, muscoviia. Granito
b. Oscuro, sin cuarze, componentes principales:
plagioctasa: componentes secundarios: oliving, augila,

hornblenda. Gabro
6 a. Pueds rallarse con la uha. Yas0
b. No puede railarse con un cuchille, o resulta diticit Cuarcita
¢. Puede rasgunarse con un cuchilio, pero no con la ufa. 7
7 a. Se reconocen claramente minerales indwiduales,
alervesce fuartemente con HCI 10% Marmot
b. No se reconocen minerales individuales, efervesce

fueremente con HCI 10%. Caliza



12 .
Caracterishicas macroscopicas
Continuar™ Ty
po de roca
_ e
€. Minerales individuales reconocibles, el polvo solo .9 No.
efarvesce débilmente con HCI, i
B a. Muy porosa, color claro y ligera. Dolomita
b. Poco porosa o sin poros, 9 Pmez
$ a. Pueda rallarse con ef cuchillo 7
10 b. go'o casi no as posible rallar con el cuchillo. 10
2. Color gris a negro, similar a concreciones j
. (e:s beosa. + 8U superficie Pod
. Color negro a rojo oscuro, brillo vitreo rompe en laj ' ol
s ajas, idi
€. Muy oscura y compacta, vérlices no lrénslugenles Jaas '+ Obsidiana
veces presenta burbulas. '
1 a. Mag;‘a basal muy obscura, inclusiones de olivino o Basallo
augla. )
b. Masa basal clara, generalmente un poco rojiza; Basallo
12 a ;;ggjs:ones predominantemente de cuarzo, . G di
12a1ros0, generaimenta de gr. ranediorila
Mt grano fino, en parte
b. rF:’cl’zarroso,'t:oe'npacm, granular, no exfolable, s
mponentes principales: cuarzo, feldespat i
€ : : . 0, micas. i
13 a. Allo centenido da micas macroscépicas.p s GFEIS'
b. Brillo acerado, texlura grasosa, Facita
' c ::D tiene minerales visibles, brillo opaco. P i
a, . uchqs componentes gruesos, angulares y redondea- _l!fnzarra o nosa
b Mos.hmmerales idiomorlos, magmaticos reconocibles, oba volcanica
X Muc 05 Componentes gruesos (mm-cm) redondeados C -
3. ¥ uchqs componqntes gruesos angulares (mm-cm). ' onglomerado
) amanos de particulas muy diversos, los componentes Brecha
‘Nos sen margas (15e}, los componenltes gruesos son
lragmgntos de roca (liticos). Mar_gas
e ;I_'amanos de parliculas muy diversos, los componentes - glaciares
nos son limos, los componentes gruesos son i i
fragmentos de roca (liticos). Limanita glaciar
15 f Cornponenie_s casi exclusivaments < 2 mm, 1
;L Granos de d!amelro predominantements de 1 mm > i
. Granos de didmelro predominantemente de 0.1 mm Aren_lsca frossa
¢. Granos predominantemente de didgmetro < 0.1mm, Arenisca fina
granos individuales perceptibles. ! i f
g. generalmente contiene carbonatos. ll:lmonlla
- Granos individuales no perceptibles, dis oess
' anm, P plibles, didmetro < 0.1 Lubia
A ranos de famane < 0.1 mm, granos indivi
i . . X viduales n
perceplibles, conliene carbonatos, . ° M
arga
T

Profundidad del manto frestico /

Donde es posible se rafiere 1a i
e e _ prolundidad de! manto fresti
:f:g:gc"f":“z:_'g%'[;?l!? fa profundidad media anual con una ehs?i?'n:gidf:' dmo'rnento i
y mirima. El nivel mdximo puede inferirsg an algunos suasi i do caacion
en ol colar del perfl Suelos a partir da cambios

N
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3. Caracteristicas' y espesor de los horizontes

El estado da desarrollo de cada suelo se reconoce a fravés de capas de dilarentes
caracteristicas, aproximadamente paratelas a la superficie, producidas por los procesos
pedogenéticos. Estas capas se Haman horizonles, la intensidad de su desarrolio y las
combmaciones en las que estdn presentes son la base de 1a clasificacién de los suelos.

~
Profundidad y espesor v

Los limites de los horizontes minerales {es decir zonas con predominancia de matena
mineral} se sefialan en ¢m; la cinta métrica se coloca de manera tal que el cero quede en el
limite entre el suelo mineral y al manlillo {horizontes orgdnicos}. De esta manera, los
horizontes organicos tienen valores positivos, mientras gue los horizontes minerales tienen

valores negativos.
Paralelamente, se mencionan los espesores de cada horizonie en dm, por ejemplo:.

Tipo de horizonte: Profundidad [cm): Espesor [dm):

1. Orgénico de + 10 hasta +3 0.7

2. Orgdnico de +3 hasla 0 0.3

1. Mineral de 0 hasta - 15 1.5

2. Mineral de -15 hasta -35 2.0

3. Mineral de -35 hasla -74 3.9

L3

Textura

La composicién mecdnica de un suelo, es decir, la distnbucidn de los tamafos de las %
particulas que lo constituyen, se denomina textura. Es una de las caractaristicas mas 3°
importantes de un suelo y puede inferirse en campo a través de la "prueba al tacto®. Para

realizaria se humedsce una pequeia muestra de la fraccién fina del suelo (< 2mm) tomada
del haorizenle a caractenzar. No debe presentar exceso de humedad en el momento de
presionarla; la muestra se encuentra entonces a "capacidad de campo™. Posteriormente, se
observan las caracteristicas de moldeado, consistencia y granulesidad de la muestra,
presionandola y palpindola entre los dedos y formando esferas y rollos. La tabla que a
continuacion se presenta contiens una clave para la designacién de la clase textural. A
partir del diagrama de texturas pueds determinarse el porcenlaje de arena, limo y arcifla

que corresponde a cada clase lextural.

En general las tres fracciones principales (arena, limo, arcilla) presentan las siguientes

caracteristicas en la prueba de tacto:
arena’ no es moldeable, no deja material fino en 1as palmas de las manes, los granos

son claramenle palpables;
poce moldeable, se siente harinoso, la supericie, al paiparlo enire los dedos

indice y pulgar, es dspera, se agrieta al presionarlo.
arcilla: es moldeable, deja matenal fino en las paimas de las manos, la superficie, al

palparto entre los dedos indice y pulgar, es lisa y brillante.

limo:
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ML »" -,
1 - -
::0" Corpcleristicns Seguir Tipo de Clave
off. en Na. textura - @&, .
1. lntonur formar con la muestra un rollito del grouor de ~ :@,%
= un ldpkz: R
- . a) moldeable; 4 - V."E:"? .
b} no moldeable ) -2 ! 2
2 Palpar Ia consistenc!s entre los dedos indice y pulgar \.
a) adhesiva, se adhierg al dedo; Franco
arenosa CA
b) no edhesiva, no maldeable, -3
3 Frotar {a muestra anire las pslmas de tas manos:
a) congistencia muy hannosa, no se perciben granos de arena; Limosa L
b) consistencia muy harinosa y se perciban granos de arena = Franco hmosa
(<50% arena); gruesa cLg
. ¢) ey arenosa (50-85% arena), queda malerial lino en las lineas Arenosa
N de la palma; " tranca AC
Vi d) muy arencsa (>B85% &rena), no queda material ino en las lineas - ’ A
, de la palma, Arengsa A
! 4 intentar moldear un rollo del grosor de una aguja
' gruesa para le]ot.
- -~ a) moldeablg, superlicie opaca. consistencia harinosa; 5
b} moldeable, consistencia pldstica, pegajosa; 6 -
¢) no moideable, se adhlere al dedo, se perciben granos de arena .~ Franco arciio
(>46%. oe arena} K arenosa CRA
i 5 Evaluar 1a consistenciar | .
! , .-~ a) adhesiva, hannosa, se agriela ticdmenie al presionar; Franco irmasa
. fina
" . LN b} ligeramente hannosa, casi no se agrieta, muy moldeable; Frangc-arcillo- cLf
4 limosa CRL
L. ¥ ¢} granos de arena visibles y perceptibles, se agrieta af presionar, Franca [ 4
. « Evaluar Is superficie do la muestra después de
' Irlccionarla con ls uia del dedo:
a} supericie opaca o con brillo tenue, casl no se perciben granos Franco
- de arena; arcillosa CR
b} superfitig opaca a hgeramenta bnllosa, grancs de arena ~"_Astillo T
. perceptibles; arenosa RA

C) superficie bnllosa.

Evaluar !a consistencia entre los dientes;
8) rethina;

b) censislencia de mantequilla.

Arcillo imasa AL
Arcillosa R

{Schiichting y Blume, 1968, moddicado)

e i

A = arena
C = lranca
- L. = limo

A = arcilla

Pedregosidad

Tridngulo de texiuras o

% arena (50 - 2000 um)

Al estimar la textura al lacto, también se reporta el material gruaso en parcenlaje de
volimen (Vol %). es decir, material de tamafios mayores que 2 mm, claramente visibles en
la palma de la mano al hacer la prueba al tacto. También puede eslimarse en la pared del.
‘perdl a través de la comparacidn con tablas como las que se presentan en el Anexo 2

Ademds de senalar el porcentaje en volumen, también debe mencionarse el 1amano

dominante y el lipo de particulas gruesas, apoyandose en la siguiente tabla: .

- Formas Formas Formas Piroclastos
-ahgulares +edondeadas angulares y
a7 redondeadas
Tamafo Denomi- Cla- Denomi- Cla- Denomi- Cla- Denomi- Clave
I[mm]  nacién ve nacién ve nacién ve nacién
2-6.3 canlos o] gravas Gf lapdi La
linos linas
>63-20 cantos Cm gravas Gm bombas . BoV
medianos medianas ’ ¥ .
>20-63 cantos Cy gravas Gg bloques BY
gruesos grugsas .
>63-200 piedras P +
» 200 . bloques B

A
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La pedregosidad se evalia con base en los crilerios presentados en la siguierte tabla (Soil
Survey Manual, 1993, modilicado):

Valor del pH o reaccidn del suelo e

- i lacién a la disponibitidad refativa de
Vol% Caractenzacion Clase El valor del pH permite hacer inferencias con rel r )
< .’2‘1 nln;una imifacion para 1a jabranza ) nulrimentos y lambién controla importantes procesos pedogenéticos (Schroeder, 1969):
2-10 es posible realizar labranza en surcos 1
10-25 la labranza de cosechas escardadas es 2

impracticable, pero pueden cultivarse pastos
mejorados, vegelacion arbustva y drboles
25-50 impedimenio a lodo uso de maquinaria, excepto 1a 3

ivi ifvi ; Movilidad de nutrimentos con relacién al
muy liviana; uso para pastoreo o silviculiura Procesos pedogenélicos con relacién al valor )
50-75 lrnpyedimemo tola?al ugo de maquinana, Uso para 4 del pH {(ancho de la banda = Inlensidad del procesg) valor del pH (ancho da la banda = movildad)
pasios pobres y silvicultura pH 3 4 5 5 T B 9 pH 3 4 5 6 7 8 9
> 75 pasios naturales y silvicultura 5

{luente Soil Survey Manual, 1993, moddcado} intemperismo quimico IEDxiCIdad de Al

O —
Color . ’ qneoionx\acién de mhetaks’ E-r’—— loxicidad de -————‘OH:
TR

El tono y la intensidad de los colores de los horizontes permiten hacer inferencias en !
relacién con algunas caracteristicas edalicas y procesos pedcgenélicos. El color de un - =i scomposicion de matena organical
horizonte est4 delerminado principaimente por los Acidos humicos y filvicos y compuestos e s —

de hierro y, en menor medida, de manganeso (6xidos, hidraxidos, sullurps). Por lo tanto ey A
relleja el contenido de materia orgénica, al igual que |a existencia de procesos de -

oxiYacion o reduccidn en los suelos.
BHEE actividad bioddgc o S

-

.- Su determinacién en campo se realiza por medio de tablas de color {Standard Soil Color
Chars). Para ello 1a muestra deberd humedecerse, para permitir la cornparacién de un
horizente con otro. La notacién de Ias tablas de color es una designacidn sistemdtica con
letras y nirmeros de las tres propiedades det color: matiz, pureza {(de oscuro a claro) e

i

intensidad, por ejemplo: 5YR 4/2: 5YR = maliz; 4 = pureza, 2 = intensidad. : lixiviacion de arcillasie )
En caso de presentar 2 o mas colores en un horizonte, deberd reporlarse ¢ada color, y ‘\‘ I
ademds deberan notilicarse los respeclivos poicentajes de cubrimento. Se anotaran las , -Fe + Mn)
siguientes caracleristicas: movilizacion de Fe y Al
Forma: a) manchas o moteado b} bandas .

¢) venas d} nubes. {tuonia: Schioeder, 1969)
Contraste: a) {enye: sélo se distinguen tras un examen detaliado, los matices e

intensidades de la matriz y del moteado son muy similares.

b) clazg, el moteado es claramente perceptible, las diferencias entre la
mainz y la mancha varian en uno o dos punios de matiz y varias unidades
en pureza o intensidad.

' - ; i de
<) prominente: las motas son perceptibles cbviamente. Matiz, pureza e . En el campo, el pH se mide generalmente con papel indicador OdCO"UIL':OP:':r“Oc;ézfngle
intensidad entre malrz y manchas difieren ea varias unidades. . €ampo, Para ello se le agregan a unos gramos de muesira de s ol 0-01 M. La

Abundancla; a) €5¢asas; < 2% de la superiicie. relacién suelo- sofucin 1:2.5) de-agua destilada o da solucitn Ca 215 minulos
b) comunes: 2 a 20% de la superficie. ‘ delerminacion se realiza después de agilar la muestra y espefar po! lo menos .

_ ¢) lrecyentes: > 20 % de la superficie. '

Tamaho: a) finas: < 5 mm, El vator pH se evalua segun el sigulente cuadro:

b} megizs; 5 a 15 mm. =3
. €] giuesas: » 15 mm. PH 30 4050 60 65 7.0 75 Bo S 17T

Limite: 8) b fipi : fransicién de color en menos de 1 mm. evaluacon: exiie- muy  luede- mode bgeras muy muy . hgera-  mode- et
b) claco: transicion de color en menos de 2 mm, =, mada-  fuere- menle rada- ;ncﬂ';e Sgera- LO::" Nl menle  nicaho
<) dlugo; transicisn de color en méds de 2 mm. i :‘;é‘: :L‘:g;“ dcide  mette acido . slcatng alcaling
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Presencia de salinidad o sodicidad

La clasificacién exacta de condiciones salinas, sédicas o salino-sédicas deberd efectuarse
en el laboratorio. Sin embargo, es posible distinguir en el campo la presencia de sales
mediante la observacion del desarrollio de los cultivos, la identificacién de especies
herbaceas haldlitas, el reconotimiento de ellorescencias de sales en la supedicie o la
observacidn de una cesira supericial agnelada y de consislencia bola.

En caso de conlar con un conductimelro de campo, puede determinarse la conductividad
eléctrica en el sobrenadante de una suspensidn de 1 pane de suelo y 2.5 parles de agua
destilada (EC1:2.5)). A partr de esta delerminacién puede estimarse la conductividad
eléclrica en el extraclo de saluracion (EC prq.e) mediante la siguiente férmula:

ECpri1.g [dS/m] = ECyy 2 5)(dS/m] x 250 x densidad aparenta [g/em?VCC [Vol%}

donde ECpF1.8 : conductividad eléctrica en el exiracto de saturacién,
ECn:z,s,:conductiwdad eléctrica de la suspensidn 1:2.5 de suelo en agua destilada.
La densidad aparents se estima segun la tabla preseniada en la pdg. 25y
CC equivale al conlenido de humedad a capacidad de campo, mismo que se eslima
con ayuda de la tabla en la pé%ina 34.

De acuerdo con el desarrolio de los cultives o a la conductividad elécirica en el extracto da
saturacidn pueden dislinguirse Jas siguientes clases de salinidad:

Clase Descripcién C.E.V) Clasificacion
. [dS/m]  FAQ (1988)
0 Los suelos no muestran exceso de sales enforma de 0-4
eflorescencias en ta supericie del suelo o sobra los
agregados. Practicamente ningin cullivo muestra
inhibicién en su desarrollo o danos producidos por el
exceso 00 sales.

1 Suelos fligearamenis alectados por salinidad o 4-8 _
sodicidad. Los cuilivos sensibles ruasiran inhibicidn
en su desarrollo, mientras que los tolerantes no. Fase salina
2 Suelos moderadamente aleclados por salinidad o 8- 16

sodicidad. El desarrollo de los cultivos se inhibe y
ningun cultivo crece bien.
3 Suelos fuertementa alectados por salinidad o 16 Propledades
sodicidad. Sélo plantas haldlitas sobreviven sdlicas
1IC.E.: conductivicad ekcinca en el exiraclo oa saturacion

La presencia de sedicidad {un porcentaje de sodio intercambiable mayor que 15 indica
propledades sddicas, segun Ia clasificacion FAQ, 1988), puede inferirse en campo a lravés
del valor del pH del suelo, el cual generalmenle os mayor que B.5 en caso de existir
propiedades sodicas. También la presencia de una estructura débil o incluso falta de la
misma, al igual que una baja conductividad hididulica del suelo (ver pag. 37) son
indicadoras en campo de la presencia de sodicidad.
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Contenido de materia orgénica

El contenido de materia orgdnica en horizonles superficiales puede esla[rnrazzg
aproximadamenie considerando las siguientes variables: a) textura, b} le 5 ¢} col:ncias
himedo). El color de un horizonte se origina, en gran parle, de la mezcia e SIIJscién as
himicas (negras © pardo oscuro) y minerales de colores mé§ claros. La acur!?uaI o
maleria organica es mayor en condiciones acidas que en condiclones neuiras. lm o de'
la estimacién de! conlenido de maleria orgénica de los horlzontes superficlales, [-T'I-:f1 2
hacerse con ayuda del siguiente nomograma, tomando en cugnia las siguienie
aclaraciones: o . )
1. No debe realizarse la estimacién en horizontes subs-.g)erhclales con bajos conlenidos de
i ini : 08,
maleria organica, ya que eslc llevara a resulladps erron . .
2. Siel mate?ial parenial es de color oscuro (por e;emapl_o, basallo), la estimacion llevard a
una sobreestimacion del contenido de materia organica. . y
2. Si 2l hotizonle conliere cantidades significativas de pirita {EeS). 1ambién se sbo!;:;isgl
mara el conlenido de materia orgdnica. La presencia de pml’a puede compro Ia"‘ !
adicionar a la muestra unas golas de dcido clorhidrico al 10%. Si so trala de pirita s
narcibird un olor a.huevos podridos {HaS).

: conlenido de malerln
gl18 Inlensidad es: orggn]ca .
2 = reo muy alta
7 6 15
I y 2
7 P -
- P

(cpely) =
6 - media e

J———

wh
1
o
) -
o
1%

V
-
] T \J B madis
3 4 41 / |,
2+ 3- 2. e \ baja
] y \ ‘
14 z 2 \ -l
L // arclila 2 5 1020 40 &0 muy baja
i Ay L
AC CA 0s
C-CAL
Cene
AA, €A
. AL A

[osnle, Fenges el al, 1987)

W acdoq scum - 7

Los conlenidos de maleria orgénica se evalian de la siguiente manera: [(ORVG R T !
% MO, <! 2 4 8 F 15 b = H

Clave {hy h h medlan alla ata muysta  exiremada

Evalus- muy baja baja media menle aha

clén ———es”

‘_\‘ \11_ \'\} hq hs f/\'u-(‘o:l’\
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!
| isturbio (por ejemplo, labranza), o un fragmento, que s8 ferma por la
Contenido de carbonatos : ﬂ:ﬂrgodgelaunm:ssa del sfﬁelo aJ lra?rés de supeﬂic_ires g@éurﬁl?_s Iél;léeiggogoﬂgmﬂ%ﬁo‘;
' . rocesos de congelamiento y deshielo). Tambien difiere
vecira ot adlichonas B00 SlOmToret (HCH o 10%. Lo CamiMonciin sofo o6 sproyimeda, zfg;::olodedgbido a que ESlosgL':Ilimos son producto de la concentracion local de cornpueslos
muestra al adicionar dcido clorhidnco (HCI) al 10%. La cuantificacién sofo es aproximada, . que eentan freversiblemente un conjunto de granos. . o
ya que la iniensidad de la reaccitn dependerd de vanos factores, como lextura, porosidad, . En el campo sélo es posible describir la macroestructura. La micreestructura se analiz
distribucidn de los poros, humedad de la muestra, distribucién de los carbonatos an la ' {aminas delgadas a través del andhsis microscopico en ef laboralorio, < ibucion mutua
muestra (grancs, recubrimientos, pseudomicelios) y tipo de carbonatos (calcita pura o P13 estruciura en campo se hace feferencia a Ja morologla y distribucion s
o oa e r oA e otes o 1Ol ol 1076 B o {tipo) de los agregados, su tamaho (clase) y su grado de desarrollo o agregacion.
e st S Lo By e e tarveseancial o Pamedecida diagrama adjunio se esquematizan y descnben los tipos de estructural

{para no confundir la emisién de burbujas de arre con una elervescencia), y el contenido de
carbonatos se estima evaluando la efervescencla de la slguiente manera
(Arbertsgemeinschaft Bodenkunds, 1982):

Efervescencia Evaluaclién ’ CaCOy %] \
reaccion invisibfe @ inaudible iibre de carbonalos ] . Suelo sin agregacién
reaccién audible, pero invisible  muy bajo (k") Da0.5 Suelo con agregacién greg
reaccion hgera, apenas visible  bajo (k) 05a2 ’ : \ /
elervescencia fuerte, pero breva  medio (k) 2a10 . )
elervescencia fuerte y alto (k) 10425 . disturpadg -
prolongada muy alo (kk) 25a 50 n
’ .- extremadamente alto (K} >50 ' (ferrones | [:agmentos | .
‘Humedad actual / -
L
La mumedad aclual represera el grade de safuracién con agua {también referible como t '
luerza de succian) de! suelo en el momento de hacer la descripcién, Se puede estimar de : aaregacién najurel )
acuerdo con la siguiente relacién: . ’ / \\\
Oprimir la Formar una eslera Humedecarla Frolafa entre  Designa- pF - k ] [faminar |
-~ . — [prismatica] olumnar taminar
muestra las palmas cidn ' v [migajén] {granuay subalngur I ag?;’;ﬁ;:n :
de las manes ' o
se forma no se puede...... = s& oScureceé no se acfara muy seca 5 o
polvo o = mucho ... == = ! ' o, -——— y
no se forma  no se pueds ....== $6 gscufece  se aclara seca 4 ' e
polvo . ... == P = ’ 2% " 2T
== un poco == Muy poco =3 i '
no se forma  moldeable (menos no se se aclara fresca 3 @ %
polvo .. ... == arenas) .........=x osculece..zz ... =
adhesiva al exprimiria brifla un _no se se aclara himeda 2
e B DOCO . = oscureca..z mucho...z= h . . 13minas
. . . semejan pnsmas, ton [2s caras mil
I'I'g::’ agua  fluye... no se se aclara mojada 1 esleroides bloques o poliedros semejan prsmas. con a8 oo,
e F o oscurece == mucho..= . vérices anguiares
’ i | aray planas y la -
Estructura ,/ ' ‘ P es © resomaesdns,  mopotatelos  DaeE B e
£ : mezcladas con  vériices 901" vérices tedondesdos
structura del suelo es un 1érminc que se refiera a la a i i imari " e v amoujored angulares
. gregacion de las parliculas primarias : wores 0

en paniculas compuestas. La estructura influye determinaniemente en el balance hidrico yy , fedondeados  snocere B
térmico. al igual que en la aireacién de un suelo e, indirectamenta, en la activid o " ’
bioldgica, el potencial de rendimiento y la erosionabilidad. . 2
Un agregado natural (o ped) es producio de las interacciones de los procesos fisicos, . -
quimicos y biolégicos que ocurren en los suelos, en conlraste con un terrén, que es 4 : '

: i s » .. :
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Los tamafios de los agregados (en mm) se refieren segun las siguienles clases (VEr= -

también las l1aminas en &l Anexo 3):

Clasa Laminar Prismatica Columnar Angularen Subangular Granular Migajon
. bloques  en bloques

muy fina <1' 10 10 {mend

< < <5 . <5 i
fina 1-2 10-20 10-20 5-10 5f10 1<12 1<-2
media 2-5 20-50 20-50 10-20 10-20 2-5 2-5
g:x;sa 5-118 501-:)00 50-100 20-50 20-50 §-10 5-10

> >100 100

s > »50 >50’ >10 =10

Los 1érminos usados para delinir e! grado de la estruciura son tos siguientes:

0: gin agregacidn: ne se observa agregacién u ordenamiento alguno. Se dice masiva,
cuando es coherente, y de grano simple, cuando no es coherente. -

1: .d.elhlh peds vagamenta formados, dificiles de distinguir. Cuando se dislurba este mate-
rial, se obhene‘upa mezcla de peds enlerss con mucho material no agregado. Esle gra-
dp puede subdnwdir'se en muy deébil y moderadamente débil.

2: én.orﬁ_%[a_d_q; peds bien Iormagios y nitidos, paro moderadamente durables. Cuando se

islurba este malenal, se obtienen numerosos peds enteros, algunos quebrados y poco

malerial no agregado,

3: fuerie; peds bien formados y durables. Cuando se disturba este material, se obtienan
principalmente peds enteros, pocos quebrados y ninguin material ho agregado. Este
grado puede subdividirse en moderadamenie fuerte y muy fuerte.’

Rasgos pedoldglcos

Er; eaSt?emabégsse describen todo tipo de rasgos observables, ya sea en las superficies de

o g{ 9 . en grietas, poros o canale; por gemplo: cubientas sobre agregados

4 Ie_s imientos o gulane_s). nbc;ulos o concreciones, superficies de deshzamiento o {acelas

a;iv'i'g:éogio-lgf?slén (slu_:kensudes). cementacién, afloramientos de sales, evidencias de

N, mencmngaga I(r.\o! e|9énglo. crolovinas, excrer_nenlgs). artefactos, elc... 5S¢ recomienda

ot 4 e la cantidad. grosor, lipo y quals;acmn {en el caso de revestimienlos}, ¥
amano y material (nddulos), siguiendo las siguientes indicaciones:

a} Revestimientos (0 cutanes)

ntidad: .
SBEI%%Q‘ en ma_nchas o zonas definidas, quebrados (en muches pero no en todos los
greg ‘ 0s), continuos {en todos los agregados).
Tﬁirgg-gr delgados, moderados, gruesos
20. Ppura arcilla {raros), arcillas con Sxidos de Fe, arcitlas con materia orgdnica,

sesquioxidos, dxidos e  hidrdxi
xidos de man
cloruros), silice. sanese.
Logalizacidn: en caras hori
zonlales y verticales de agregados, form
. andp puenies enlre
granos 0 agregados, en poros o en canales de raices.g ’ P

sales solubles (carbonatos, sulfatos,

Ejempl iBei -
jempla de una descripcion de revestimientos: revestimienlos continuos, moderadaments

gruesos, probablementa d i i i i i
Lo & arcillas con maleria orgdnica, en caras verticales y horizontales

RS S
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b) Cementacidn

Este témino se usa para describir la cementacién del suelo por materiales que no sean
arcillas (por ejemplo: carbonato de calcio, siice, xidos e hirdroxidos de Fe y Al, yesa}. La
cemenlacién generalmente persiste al humedecimienlo, por lo menos si esle no es
prolongado. Se dilerencian tres grados de cementacion:

cementade gébil: la masa cemenlada es fragil y dura, pero puede quebrarse con las

manos.
- fa masa cementada es frigil y no puede guebrarse con las manos, pere

si con un martillo.
ido: Iragil, no se suaviza con humedecimienio proiongado, es tan extremadamenie
duro que s6lo puede quebrarse con un golpe muy luerte con un martilio.

c) Nédulos { o concreciones) .
Los nédulos son acumulaciones locales de ciertos compueslos quimicos, endurecidas, que
forman granos o nédulos de dilerenies tamafos, lormas y colores. Ejemplos: acumu-
laciones locales de galcita {carbonatos de calcio) y de éxidos de fierro y manganeso. La
descripcion debera incluir informacidn sobre abundancia, lamafio, dureza, forma, color y

naturaleza, segun las siguientes especilicaciones: .
pequeios {(<imm de didmetro)

abundancia: muy pocos (< 5%vel.) tamano;
pocos (5 - 15% vol } grandes (> 1 mm de didmelro)
frecuentes (15-40% vol} dureza: suaves (se quiebran con la una)
muy frecuentes (40-80% vol.) duros (no se guiebran)
dominantes (> 80% vol } forma: eslérica, irregular, angular
color: negro, rojo, blanco paturaleza; Fe-Mn, calcita, gibsita, eic,

d) Afleramientos de sales (o eflorescencias}

Sa describe su tipo y su forma:

Tipo: carbonate de calcio, yeso, cloruro de sodio, elc... .
Forma: peliculas sobre agregados, pseudomicelios, coslras, venas finas, nddulos, nidos.

¢) Evidencia de éxido-reduccién {o hidromerlismo)
En caso de presencia de manchas 0 motas resullantes de condicione
reduccién y oxidacién se describird su ubicacién {exterior o inlerior de los agregados,
paredes de canales de raices o poros gruesos), su {orma, contraste en color, abundancia,
tamafio y limuie (ver lo especilicado para la descripcion del color del suelo). .
Procesos de reduccion intensos {para la adjudicacién de propiedades gleyicas o stagnicas,
sequn la clasiicacion FAO, 1988); pueden reconocerse en campa al adicionar unas gotas
de las siguientes sustancias sobre |13 cara de un agregado lomada de la cara del perll
recientementa quebrade y observar la siguienie reaccion:
aparicion de un color azul oscure sélido al adicionar una
de potasio (KaFe(i) {CN)g a! 1%, ©
aparicién de un color rojo fuerte al adicionar una solucién de a,a dipiridilo al 0 2
do acético.

solucion acuosa da ferrocianuro

% en Aci-

) Presencia de superficies de deslizamiento (o facetas de friccién-presion)

Se les llama supericies de desliz o facelas de friccién-presidn a las superlicies brillosas de
los agregados producto del alineamiento da las arcillas de la masa basal de los agregados
en el proceso de expansién y contraccion de las mismas, al humedecerse y desecarse el

suelo.
L]

.-

s allemas de_;:{,/'
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g) Presencia de aluminio *activo®

Se denomina aluminio activo a aquél provenienie de minerales secundarios de bajo orden
eslructural (alofano, imogolita) y de &xidos e hidréxidos amorlos de aluminio, todos ellos
neolormaciones caracleristicas de suelos desarrollados a panir de maleriales volcdnicos
(ricos en vidrio y otros minerales {icilmente intempenzables), predominanle-mente bajo
climas humedos. La presencia de aluminio activo es indicadora para la determinacién de
propiedades &ndicas, caracteristica de los Andisoles (FAQ, 1988). Se puede evaluar
cualitativarnente en campo al depositar un poco de malerial de suelo sobre un pedazo de
papel filtro y ahadirie, primero, unas gotas de indicador de lenolfialeina al 1% y, después,
unas gotas de fluoruro de sodio (NaF) 1 N (Fieldes y Perrotl, 1966). El fluoruro tiene una
gran alinidad al Al activo y reernplazara a los grupos OH asociados a éste, de manera que
el pH ascenderd a valores mayores de 8 2, Si hay Al activo en canlidades imporantes, la
muestra se lornard de color guinda.

Estabilidad de agregados

La eslabilidad de los agregados determina, por un lado, la penetrabilidad de las raices .
por otro, la resistencia a la destruccién y, consecuentemente, a su erosionabilidad por
vienlo o agua.

En el campoe se evalia depositando aprox, 10 agregados de dismetro entra 1 a 3 mm en
una cdpsula de porcelana y saturdndolos con agua. Tras hacer rolar suavementie durante
30 segundos la cdpsula en la palma de la mano, se evalia el grado de descomposicién de
los agregados, segun la siguiente relacion (Schlichting y Blume, 1966};

Gfado de descomposicién Evaluacion
No hay descompasicion o solo fragmenlos grandes Muy aitla
Dominan los fragmenlos grandes sobre los pequefos Alla
igdal nimero de fragmentos grandes y pequefios Mediana
Dominan los fragmentos pequefos sobre los grandes Moderada
Sélo fragmenlos pequefios y turbidez nolable del agua Baja
Dsscomposicién tolal y alta turbidez del agua Muy baja

-Poros

Este rubro incluye todo tipo de poros, grielas, canales de lombrces y raices etc. Todos ellos
son de imporfancia para el drenaje interno y la aireacién del suelo. Debe describirse su

abundancia, lamano dominante, distribucion y forma, para lo cual se utiiza una tupa:

Abundapncia; istribuci

pocos: 1 a 50 por dm?2 dentro de agregados: la mayoria de los poros

comunes: 51 a 200 por dm?2 esld denlro de los agregados (inped).

muchos: mas de 200 por dm2 fuera de los agregados: la mayaoria de los poros
. esld entre las caras da los agregados, por ejem-

Tamado: plo, entre las interdfaces enlre agregados (exped).

micro: <0078 mm

muy finos 0.075a 1 mm .

finos:  Ta2mm vesiculares: aprox. esléricos, no elongados

medianos: 25 mm interesticiales: de formas imegulares

gruesos. > 5 mme tubulares: aprox. cilindricos

N
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Densidad aparente

La densidad.aparente es un crilerio importanie para la evaluacién de! balance hidrico y de
nutrimentos de un suelo, y determinante con relacidn a la permeabilidad y profundidad
fisiolégica.

La de?usidad aparente es la medida en peso del suelo secade a 105C por unidad d_e
volumen (g/cm?). Difiere de la densidad real en el sentido de que incluye al espacio

OroS0.

gu determinacidn se rdalfiza al tomar muesiras sin perturbar con pequefios cilindros de 100
mL y secarlas a 105 C en el laboratorio. En campo se puede sacaJ un monolite da_ un
volumen delerminado y llenar al espacio creado con agua, después de haberio recubierto
con una bolsa de plastico. Ei volumen se delermina vaciando el agua en una probeta y
midiéndola. El suelo removido se pesa en una bédscula de campo y una alicuola del mismo
se lleva al laboratorio para la delerminacion de humedad. .

En caso de no contar con 1a posibilidad de secado de muesiras, la densidad aparenle sélo
puede determinarse semi-cuaniilativamente en la pared del perfil, segun la siguiente labla:r

densidad aparenta [gicm3)

Caracteristica: (valido para suelos secos) arenasy francos arcillo- evalua-
limos 508 cidén
El cuchillo s6lo se puede introducir bajo 1.9 >18 >1.6 "
alta

fuerzas mayores, la muestra casi no se
desmorona.

18 1.6

El cuchillo sélo sa inlroduce con dificuilad 1 a

2 cm en el suelo, la muestra se desmorona

en pocos {ragmentos que s6lo se pueden
arlir con dilicultad.

1.4

1.2 mediana

El cuchillo se puede introducr en el suelo
con poco esfuerzo, la muesira se desmorona
en pocos fragmentos, los cuales pueden
pantirse en {ragmentos mas pequefos con la
mang, '

Al presionar suavemente, el suelo se
desmorona en muchos fragmentos.

La muestra se desmorona tolalmente al
tomarla, se ven muchos poros gruesos y muy

ruesos.
Notas: 1) En caso da que el conlenido de maleria organica sea mayor que 2%, fa
densidad aparente estimada debera reducirse en 0.03 g/cm3 por cada punto
porcentual de materia organica.
2) En caso de presencia de aluminio aclivo, consistencia grasesa del suglo ¥
tixotropia (desintegracion sibia del agregado al presionarlo entra los decf»::cs3
pulgar e indice), la densidad aparente debera reducirse entre 0.2 y 0.5 g/em s
segun la inlensidad a la reaccitn al aluminio activo, .-

4 [N

o
-3

J %
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Profundidad y densidad de raices

La profundidad de raices se reporta en dm? y se incluyen todos los horizontes en los cuales
se observen mas da 1 ralz lina (didmetro < 2 mm) por dm2. La Intensidad de raices s
evazlua contando las ralces finas en un érea representativa dentro de un horizonte de 1
dmz: '

Raices finas /dmd Clasificacidn

<1 nula

1-2 muy baja

35 . baja
6-10 mediana
11-20 alia
21-50 muy alta

>50 exiremadamente alla

Limite entre horizontes

] . N
Los limites: de los honzontes se describen en cuanto a su claridad ¥ de acuerdo con la
lopojralia que presentan:

1. glaridad: abruplo (<2 mm) lopogralia;  unilorme
claro (2-5 mm} ondulado
gradual (5-12 mm) irregular
difuso (> 12mm) quebrado

arrv ey

.
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4. Nomenclatura y designacion internacional de horizon-
tes

La nomenclalura que se presenia a continuacion se basa en la propuesta por FAQ (1988} y
se agregaron algunos sufijos propuestos por el Soit Survey Manual (1893) y otres por los
aulores,

Los horizontes principales se designan cen letras mayusculas:

H  Horizonte orgénico, producto de |a acumulacién de maleria orgénica deposiada en la
superiicie bajo condiciones de saturacidn de agua durante periodos largos {a menos
que el sitio se encuentra drenado anificialmente); contiene méas de 30% de maleria
orgénica, si sus contenidos de arcilla &n la fraccién mineral son mayores que 60%,
o, 2G% de maleria organica, si la fraccién mineral no contiene arcilla, o contenidos
inlermedios de materia organica en caso de contenidos de arcilla intermedios a los
mencionados. '

0 Horizente organice, producto de la acumutacién de materiales orgdnicos deposiado
en la superlicie, que no se encuenira salurado con agua por periodos mayores a po-,
cos dias por afo y que contiena mds de 35% de materia organica.

A Horizonle mineral de superficie que muestra acumulacién de materia orgdnica humiti-
cada, o cuya morfologla es producto de pedogdnesis, pero sin las caraclesislicas de
los horizonies E o B.

E  Horizonte mineral que muestra una acumulacidn de pariculas de las fracciones de
limo y arena ricas en minerales resistentes, es el resultado de una eluwviacién de
arcilas, erre y aluminio o una combinacién de éstas

B Horizonle mineral que carece de estruciura rocosa (0 por lo menos no es evidente) y
que se caracteriza por una 0 mas de las siguientes propiedades: L
a) muesira una fuviackdn de arcillas, hierro, alurminio 0 humus, sola o en combinacio-
nes,

b) tiene una concentracion residual de sesquidxidos con relacion al matenal parental;
¢) mueslra una alteracién de las condiciones originales del malenal parental con
respecto a que presenta neolormacién de arcillas y dxidos de Fe y Al, ademds de
formacién de estruclura granular, en blogues o prismética.

C  Horizonte o capa mineral no consohdado. a expensas del cual se fomman los
horizonles A y B, y que carece de propiedades caracteristicas de los demas
horizonles principales.

R Roca consolidada subyacente.

Los hgrizontes fransicionalgs. es decir, aquélles que muestran caractarislicas propias de
dos horizontes principales, se designan con la combinacién de dos mayisculas, per
ejemplo, AE, AB, BE, BC, AC, donde la primera lelra sedala al horizonte cuyas
caracterislicas domtnan,

Las division rizon nngipales se designan con letras mindsculas
utilizadas como subindices y que hacen alusidn a la naturaleza esencial. Estos sulijos
pueden combinarse para indicar propiedades que ocurren conjuntaments en un herizonte,
Pero nommaimente no exceden de dos. En los honzontes transicionales no se usan suljos
caracteristicos de una sola de las lelras mayJsculas, pero si se puede indicar en caso de
Que un sufijo sea caracterislico para las dos mayGsculas (BCk, ABg).
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a Acumulacidn de materia organica bajo condiciones lemporales de saturacidn de agua,
pero duranle periodos mas corlos que los necesarios para el desarrolio de un horizonte
H {por ejemplo: Aa = Anmoor),

Ejemplos de secuencias de horizontes de algunas de las principales
unidades de suelo

b Horizonte enterrado o lésil {por ejemplo: Bib), . .

¢ Acumulacién de concreciones, gengralmenie se usa en combinacién con orto sufijo, Fluvisol eutricp - Ah-C1-Ab-C2-C3
que indique la naluraleza de las concreciones. Fluvisol calcdrico Ap-Ck1-Ab-Ck2- C3

e Horizonle que mueslra eluviacién moderada (menos que E) de arcillas, compueslos Gleysol eutrico Ah-Bg1-Bg2-Cg
organicos, hierro y aluminio (por ejemplo: Ae). Regoso! districo AP-C1'EZ

f Fermentacién de la malena orgdnica (por ejemplo: Of). Leptosol rén!:lzuco Ah-mC c

g Horizonte moleado, que indica diferencias en condiciones de éxido-reduccion {por Andosol mélico Ah'BW'CVE c
ejemplo: Bg, Blg, Cg). Vemsgl eutrico Ap-A-AC- 1(-: ZC

h Acumulacidn de materia orgdnica en horizontes minerales (por ejernplo: Ah, Bh). Solo Cambisol calcarico Ah-AB-Bwk-Cw-
se usa si el horizonle no presenta dislurbios por uso de arado, pastoreo u olra actividad Gypsisol eutrico Ah-AB-Biy-Cy c
antrdpica (por Io 1ante los sufijos h y p (ver abajo) son excluyenles mutuamente). Feozem calcarico Ap- Ahk1 'Ahké'

] Presencia de jarosita (por ejemplo, en un horizonte sulfirico). Luvisol albico Ap-E-Bt1-B12-Ct

k Acumulacidn de carbonalos de calcio. : Planosol mélico Ah-E-Btg1-Big2-Cg

m Horizonle fuertemente cemenlado, consolidado, endurecido. Este sulijo generalmente Podzol héplico Ah-E-Bhs-Bs-BC-C
s& usa en combinacidn con otro que indiqua la naluraleza del material cemen-tante .

(por ejemplo. Cmk = horizonte petrocdlcico dentro de un horizonte C; Bms: horizonte
placico, es decir espddico endurecido).

n Acumulacién de sodio (por ejempio: Btn = horizonte natrico). -

o Aleracién in situv muy avanzada, dominancia de la fraccion de arcilla y de arena rica en

cuarzo; la arcilla mineral dominante es la caolinita. Iguaimente dominan los

sesquidxidos de liesto y aluminio (por ejemplo, fa gibsita y hematna).

Horizonte disturbado por arado v otras labranzas (por ejemplo, Ap).

Acumulacidn de silice (Cmq). .

Fuerte reduccidn como resullado de condiciones andxicas prolongadas (por ejemplo, .

por agua lreatica (Cr)).

Acumulacidn de sesquicxidos (por ejemplo: Bs = horizonle espédico).

Acurnulacion de arciltas por ifuviacion (por ejemplo, Bt = horizonte argico).

No especificado.

Horizone con fuere cardcter vértico {resullado de la presencia de arcillas expandibles. \ 7

Muestra facelas de friccion-presién). : N

Alteracién in situ reflejada en mayores cenlenidos de arcilla, color més rojfizo y

gresencia de eslruclura, en comparacién con el horizonle subyacenle (por ejemplo:

w). Y

% Ocurrencia de un fragipan (por ejemplo, Bix).

¥ Acumulacion de yeso (por ejemplo. Cy),

2 Acumulacién de sales de mayor solubilidad que el yeso (Az, Ahz).

~oo

< o =W
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Los sufijos pueden usarse para descnbir horizontes diagndsticos, pero se haca énfasis en
tue el uso de alguna designacién de horizonte en una descripcién de peril no
necesariamente asume la presencia de un horizonle diagndstico, ya que los simbolos
simplemente reflejan una estimacién cuahtativa.

Horizonles designados con una misma combinacién de lelras pueden subdividirse
\éfts:;t)ncalmenm con sulijos numéncos, comenzando de la supericie (por ejemplo: Bi1, Bt2,
Cuando es necesario dislinguir entre discontinuidades liloidgicas, los nimeros se usan
como pretijos (por ejemplo, cuando el hotizonte C es de material diferente que el del cual
se formaren los hotizontes scbreyacentes, la secuencia podria ser: A, B, 2C, 3C).
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5. Principales tipos de mantillo en suelos forestales

Las manilestaciones morfoldgicas tipicas del humus da los suelos y su distribucién a
profundidad se conocen come tipos de mantillo. A travéds de su descripcion con métodos
sencillos de campo pueden hacerse imporanies inferencias acerca del balance de
nulrimentos en el sitio as{ come su dindmica. Para cada lipo de mantillo sa distinguen
horizonles orgdnicos de material deposilado en la superlicie (horizontes L y O) y un
horizonte mineral rico en materia organica (horizonte Ah).

Los diferentes lipos de mantillo se distinguen por la actividad bioldgica que presentan, la
dindmica de la descomposicion de la hojarasca, el lipo de sustancias humicas que los
componen y la secuencia, espesor y estruciura Jde sus horizontes. Los mantillos tipices son
Mull, Mor y Moder, presentdndose diversas transiciones entra éstos dependiando de lus
condiciones especificas en cada silio. Modalidades distinias a las lipicas se encueniran
especialmente bajo condiciones semi-terresires o en sitios con drenaje deficiente, En estos
casos el horizonte Oh generalmenie se encuenira méds desamcllado. Bajo condiciones de
saluracion de agua se presenlan transiciones hacia las turberas (honzonles histicos).

Muli: .

Secuencia de horizonles: L - (Of) - Ah Los horizontes organicos sobre la superficie son da
espesores muy pequedios o Incluso estdn ausenias en ciertos periodos, en caso de que Ja
descomposicién biolégica sea muy eficiente, Si falla et horizonle Of, el espesor del

horizonle Ah es generalmente mayor de B ¢m, si estd presente un horizonte O, el horizonte |

Ah generalmente presenla espesores menores a 10 cm (a menudo de 5 a 7 ¢m). La
estruclura del horizonle Ah es generalmente de migajén o granufar, su conlenido de
maleria orgdnica es allo y la densidad de ralces es muy alta. Generalmenie se presenta
una alla actividad biolégica y su balance de nutrimenlos se considera eutrdfico con una
reaccidn ligeramenie dcida a neultra y una relacién C/N menor a 18,

Mor:

Secuencia de horizontes: L - Of - Oh - Ah, Los horizonles organicos sobre la superficie son
varios y esldn presentes en todo el afo, su espesor varfa enire 2 y 8 em. El espesor de los
harizontes orgdnicos generalmente es menor que el dal horizonte Ah. Los limiles enire
horizontes son generaimente difusos, es dilicil separar clararmente al horizonte Ah del
horizonle orgdnico sobreyacente. En el horizonte Of los restos vegetales disminuyen con fa
prolundidad mientras que las susiancias humificadas aumenian y presenta una laminacién
lenue. Ei horizonte Oh muestra una alta densidad de raices muy finas. La aclividad de la
.eso y macrofauna es moderada y la descomposicion de la hojarasca es lenta. El balancs

?g méts;imenmS se considera mesolrdlico, la reaccidn es dcida y la relacién C/N estd enlie
y 29.

Moder:

Secuencia de horizontes: L - Of - Oh - (Ah) 6 (Ae). Los horizontes organicos sobre fa
superficia son varios y estan presentes en lodo el afio, su espesor es generalmente mayor
que el del horizonte Ah, los limites entre horizonles son claros y los horizontes son
lacilmente separables. €1 horizome Oh se deja partir en fragmentos angulosos y presenia
laminacién muy lina. Muestra una mayor densidad de ralces gruesas que mantillos de tipo
mor. La meso y macrofauna estd casi ausenie. La descompaosicién de la hojarasca es muy
lenla y ocurre principaimente en los horizontes supericiales, Se favorece la formacidn de
sustancias himicas méviles que pueden ser franslocadas con el agua que se infillra en el
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perfit. El balance de nutrimentos se considera como oligolréfico, la reaccién es fuertemente
4cida, los conlenidos de P, N y Ca son bajos y la relacién C/N es mayor a 29.

En e siguiente cuadro se presenla un resumen de las principales caracleristicas de los tres
tipos de mantillo™ "

tipo de mantillo Mull Mor Moder
secuencia de L -{Oh) - Ah L-{Oh-Qh- Ah L-Of-Oh - (Ah)
horizontes
requisilos para su hojarasca de hojarasca de hojarasca de
formacioén descomposicion decomposicidn descomposicion
rdpida lenta o baja lenta, ala humedad
actividad de
organismos que
. mezclen
descomposicién de ++ + -
la hojarasca
mineralizacién . + -
espesor de los hori-  muy bajo, muchas 2af8cm <hAh > Ah
zontes organicos veces ausentes
morologfa de los generalmente coherentes, angulosos,
horizontes O ausentes limites difusos fragmentables,
limiles claros
teaccién neulra 4cida fuerlemente cida
relacion G/N i0-17 18-29 > 29
balance de + -
nuilrimentos

1

’t:‘;r:z'“
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6. Evaluacion edafo- ecoldgica del sitio

A conlinuacién se presenta una sene de tablas y nomogramas a partir de los cuales se
puaden estimar pardmetros fisicos y gquimicos relacionados con balance hidrico, de
areacién y de nulrimentos de los sueios, al igual que una serie de fablas para la
evalyacidn de su capacidad filtro y amortiguadora. La evaluacidn de cada paramelro se
realiza de una forma general, con el fin de crear un marco de comparacion para suelos
desarrollados a parir de diferentes maleriales parentales y en condiciones climalticas y
topogralicas distintas, al igual que con diferentes usos de suelo Para fines de planeacidn y
de evaluacién de lierras para usos especilicos {agricola, forestal, etc...) la evaluacién
debera hacerse bajo consideracién da las demandas particulares de cada cullivo o uso det
suelo,

Profundidad de desarrollo

La profundidad de desarrcllo sefiala al espesor del suelo sobre el malerial parental no
intemperizado. También se conoce por el nombre de solum. Los horizonles A y B lorman
pane del sglum, mas no jos honzontes A. Los horizontes Cw pueden formar parta del
solum, si las ralces pueden llegar a desarsollarse en ellos, es decir, si no estdn
compaclados ni cementados y si su contenido de piedras as menor que 70%.

Profundidad tislolégica

La priundidad fisiolégica sefiala al espesor del suelo en el que pueden penetrar y
desarrollarse potencialmente las raices. Puedes abarcar como maximo al espescr de la
profundidad da desarolio, pero puede estar resiringida, ademds del lecho rocoso, por;

- cambios abruptos de propiedades quimicas de un horizente a otro: por ejemplo, pH.
presencia o ausencia de carbonatos, cambios drasticos en el contenido de nutrimentos,
ete)

- horizonles bajo condiciones de reduccidn;

- horizonles con capacidades de aireacién y agua aprovechable muy bajas;

- horizontes compaclados o cementados;

- pedregosidad de 70% o mas;

- esiructura desfavorable (por ejemplo: laminar, columnar y prismalica, en ese orden).

La profundidad fisiolégica se evalia de la siguiente manera (Arbeitsgemeinschalt
Bodenkunde, 1982):

Profundidad <20 40 B0 >130

[em}

Evaluacién  muy somero  somero mediano profundo muy profundo

Penetrabilidad de raices

La penetrabilidad de rafces dencla las posibilidades realss que lienen las raices de
desarrollarse en un horizonle. Limitativas de la misma son pedregosidades y densidades
aparenies alias, la escasez de poros gruesos y la presencia de asiructura desfavorable
(laminar, columnar y prismalica, en ese orden). La evaluacién se basa en la descripcion de
la densidad da raices (ver pag. 26) segun la siguiente labla:

M.
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Evaluacion |Limitaciones
Muy buena No hay.
Buena Pedregosidad baja y densidad aparente mediana.
Mediana Esinuctura desfavorable (prisméalica o angular en bloques gruesa y fuerte)

o pedregosidad mediana. u ’
Deficiente Presencia de varias limitaciones. ,f'\ Gtedal '
Ausenie Limite de la profundidad fisiolégica. £ Rsary ey o

Porosidad y retencién de agua IR

' .
Los suelos, como también los sedimentos y la mayorfa de las rocas, contienen diferente.
numero de poros de didmetros variados, dependiendo de su lextura, densidad aparente " .
estructura y conlenido de materia crgdnica. Los poros se encuentran ya sea llenos de aire -
© agua, segun su diametro y ef balance hidrico del sitio. La relencién de agua en los sualos
se comporia segun las leyes de capilaridad vy de adsorcién a superficies fijas, de manera ﬁg
que cuanlo mds estrecho sea un capilar, mas alto subird ¢l agua dentro da 8l y méas granda’: |
serd la luerza con la que el agua sea retenida. Para que la plania pueda tomar agua del...!
suelo, deberd aplicar luerzas de succion mayores a las fuerzas de retencién con las que g!ii’;H
agua se encuentra adsorbida a! suelo, . . : 1
Si 1a totalidad del espacio poroso (VPT) se encuentra salurada de agua, e} suelo sasly
encuenira a capacidad méxima de retenclén de agua. Los poros gruesos (de una®!
didmetro equivalente a mas de 504{m se drenan por gravedad en liempo muy breve -~
{mientras e! suelo no se encuentre bajo influencia del manto fredlico) y el espacio relativo Al
que eilos ocupan se denomina ‘capaclidad de alreaclén® (CA). La canlidad.de aguq}i_e
resiante en ios poros de didmetras menores a 50Mm s reienida con 1enslongs‘{ﬁ~i
equivalenles a pF 1.8 y se denomina capacidad de campo (CC). L ; .aa,!."
El pF se refiere al logaritmo sobre base 10 de la presion medida en cm de columna dej
agua, donde p= polencial y F = enargfa libre del agua. T , Wik,
La cantidad de agua que el suelo puede proporcionar a las plantas se denomina agugi‘§j‘.
disponible (dCC) o rango de humedad aprovechable. Esta se encuentra en poros’<”
de didmetros entre 50 y 0.24m. El agua fetenida en poros menores a 0.2 m no puede ser
absorbida por la mayoria de las planlas y se denomina “agua muerta® o punto de.y
marchitez permanente (PMP}, En eslos poros el agua es retsnida a pf de 4.2!" 1 » bl
Por lo tanto: VPT = CA + dCC + PMP . B Q
CC=VPT-CAodCC+PMP k. , R O
dCC =CC - PMP ' e R ERERT

i

Distribucidn de poros y lunciones:

Didmelro Tensién  Tipo de Funcién T+ Denominacién |, g B
[m) [pF) poros . CLoalk
> 50 <18  Gruesos Drenajs Capacidad §

’ répido de aireacion
(CA)

Totalidad

50-10 1.8-25 Medianos Drenajs lenio ,
Capacidad Capacidad del espacio

10-02 25-.42 Finos Agua dispo- de agua da campo poroso
mible para las  disponible {CC) (VPT)
plantas (dCC)
<0.2 >4 2  Muy finos Agua muer-
1a (PMP)
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Determinacién del balance hidrico y de la distribucién de los poros

Los valores comespondientes a VPT, CC, dCC y CA pueden inferi .
de cada horizonta con las tablas que se preserln,lan apcominuaciez&rrllrs(?(;r?;g:-r :;e aI? 116 ;tgl.gra
Yia que gl contenido de maleria orgénica y la densidad aparente también influyen s b l).
dnslnbug:rén de los poros, deben hacerse correcciones correspondientes Losy ]50 e la
Comeccién para contenidos altos de malerla orgdnica se leen en la segund;x Iabla\fa ores de

VAT [Voi%] CA (Vo dcC [V

texturn 1 d:nsidad aparents d:nsidad aparents densidad[a:alza\le den‘s:igag‘;:l:rhgnla
m a m a b

Y] 44 38 24 13 7 u? : 2ob 1m :
Am 42 36 28 25 ) 8 14 19
:l 44 34 18 10 22 20 28 21
Ac :g gg 34 24 22 19 18 11 11 22 16 15
A b i 33 18 186 12 20 16 14 28 23 21
c i ® 32 ;1 9 7 24 20 17 34 29 25
£ I 28 : 5 28 28 41 ar
b . i 3 7_ 4 27 24 21 41 4 32
S - t o 8 7 5 20 15 13 40 33 28
A N A A A
gﬂ gg :g 36 5 4 3 16 t2 :} 45 gg gg
R 34 P 3 ] 18 12 54 42
RA 3 35 5 4 1 16 12 -] 45 38 32
AL 43 37 4 4 3 15 11 7 48 g 34

VPT: volumen total de paros  CA: i if }

oo ot d ng Capacidad de aireacitn  0CC: capacidad de agua disponibla

?c;sodad aparente: b. baja - m: media i afta
extura arenosa: 9. gruesa (24 63 m 3

"I Claves de texturas de la pag. 15. " memedsne (06302 mn t 2 (0.2-0.06 mum)

Factores de correccidn para contenidos altos de materia orgénica (Krahmer ef al. 1995}

Arci- M.o. VPT CA dCc [ Arcl- M.0.  VPT GCA dcc cc

e [%) Vol
i [ | L %) [Vol%)
b2 0 . 15 +05 =15 h
; 2 730
<5 h3 :gg } :; +g: 17-35 h3 .55 :?g :?g W
X - + 7. h4 !
:g +10 0 +35 410 B 113 b 3o
512 n2 +15 © +08 +15 h2 +3 + 05 +1 oy
M s #1 +10 35 35.65 h3 465 413 425 28
+ + +3.0 +8 h4 ) X
hs +145 425 +40 412 hs ::gg :fg e i
. h2 42 405 +05 415 N2 i35 o o aa 133
2417 ha *5 #1541 435 585 h3 475 o is o1
h4 +115 425 4+35 .9 h4 +14 41 5 i
hSs + 175 +55 +45 412 h5 +20 42 ::; +::B,
+

VPT. volumen tolal de poros  CA: P .
CC: Capacidad do campo capaciadde areacn  dCC: Capaclad G agua disponibie
M. 0.: maleria organica -t

1
y O =D O

r P
- -~ I~ 7‘
o -9
L7

5 HE o
m—
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Para la evaluacién las lecluras obtenidas en porcentajes de volumen (%Vol) deben

transformarse a L/m2 de suelo. Para ello primeramente daben relacionarse al suglo fino

libre de gravas y piedras, mulliphcando el valor obtenido de las tablas con el factor )
(100 - %Vol. piedras)/ 100

ya que las gravas y piedras reducen el espacio poroso. Poslenormente, las valores

obtenidos para cada hosizonte deberdn multiplicarse con el respeclivo espesor del

horizonte (en dm) para obtener L/m2 Por lo fanto

dCC {L/m?] = dCC [Vol%)] x (100 - piedras [Vol%moc}x aspasor [dm]

Evaluacion del espacio poroso total (VPT)

La aptitud de un suelo de ser cultivado y labrado estd relacionada direclamante con su
espacio poroso. La evaluacion se realiza por horizonles de acuerdo con la siguiente tabla:

40 50 60>

VPT (VoI%) <30
mediang L alte

Evaluacidn muy bajo bajo

muy alto

Evaluacién de la capacidad de aireacién (CA)

Capacidades de aireacién muy bajas a bajas represenlan serias restricciones en rglacidn
con la profundidad fhisiologica de un suelo. En presencia de agua fredlica o agua
estancada, la capacidad de aireacién se convierte también en capacidad adicional de
retencion de agua, Capacidades de arreacion altas indican lenta elevacidn de agua capilar,
pero alto drenaje de agua pluvial Suelos ricos en nulimentos requieren de una alta
capacidad de awreacidn, ya que de no tenerla, |a descomposicion de los residuas orgénices
serd incompleta La evaluacion de la capacidad de aireacién se realiza también por

horizontes segun la siguiente tabla:

CA (Vol¥%) <3 7 12 18>

Evaluacién muy baja baja madiana alta muy aita

Ejemplos honzontes horizontes horizontes horizontes horizontes
Cg. Bg Cw, Bl Bw Ah Ap

Evaluacion de la capacidad de agua disponible (¢CC)

La capacidad de agua disponible (o rango de humedad aprovechable) de un suelo
representa a la cantidad de agua retenida que pueda ser absorbida por las plantas. La
capacidad de agua disponible se determina en el espacio radicular efectivo. Este ultimo se
define con base en la profundidad maxima de la que las raices Ylegan a absorber agua en
afios secos (Arbeitsgemeinschalt Bodenkunde, 1982). En caso de que e} suelo se
encuentre bajo influencia del manto fredtico, la capacidad de agua disponible se ve
renovada constantemente. En el inciso *Evaluacién del balance hidrico en suelos
influenciados por manlos fredlicos cercanos a !a superficie® se describe como debe
considerarse el aporte de agua por ascenso capilar det manto fredtico.
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El espacio radicular efective se puede inferir si se considera la texiura, segun la siguiente
1abla:

Texiura ') Espacio radicular efectivo
A 5dm

AC 7dm

CA 8dm

L.CAL, C,CR,RA,RL, R 10 dm

CRL 11 dm

Nola: En caso de densidades aparenies aHas, I0s valores disminuyen entre 1y 2 dm.
1) Claves de textura en ta pag. 15.

La evaluacion de la capacidad de agua disponible en el espacio radicular efeclivo se
realiza medianie la siguiente tabla:

4cC (Lim?) <50 50 140 200<
evaluacidn muy baja baja mediana alta muy alla

Evaluacién de la capacidad de campo

La capacidad de campo (CC) representa a la cantidad de agua que puede sar retenida en
un suelo contra la fuerza de gravedad. En esta agua igualmente se pusden enconlrar
suslancias en solucién, que no pueden ser absorbidas por las particulas sélidas {por
efemplg, nitralas) Por lo tanto, fa capacidad de campo también represenia una medida de
la capacidad de retencitn de estas sustancias que evila que sean lixiviadas al subsuelo y
contaminen a los acuiferos. La capacidad de campo también es imporianie para el bafance
térmico de los suelos. Mieniras mas humedo esta un suelo, necesitard mas calor para subir
la temperatura 1 grado, lo cual repercule en que en zonas templadas himedas el ciclo
vegetativo comience mds larde en el aho, si los suelos presenian CC allas. Por el otro lado,
la lemperatura almacenada puede ser retenida durante mayor tiempo bajo CC altas, lo cual
sa refleja en menor vuinerabilidad a heladas tempranas en estos sitios durante el olofio.

La CC se delermina convencionalmente hasta prolundidades de 1 m y, en caso de
Preseniarse |a roca madre a profundidades menores de 1 m, en toda la prolundidad de
desarrollo. Se evalia por medio de la siguiente labla;

CC (LUm?) <130 260 380 520«
Evaluacién — muy baja baja mediana alta muy alla

Evaluacién del balance hidrico en suelos influenciados por mantos
fredticos cercanos 3 [a superficie

En caso de que el manto fredtico se encuentre cercano a la superficie, el balance hidrico
del suelo se vera complementado por la ascencién capitar de agua, lo cual debers
considerarse en 1a evaluacién. Los valores correspondientes a !a ascencion capilar en mm
dlarl_os $& encuentran desglosados en la siguiente tabla, segun ia distancia del manto
fredtico y considerando Ia textura det suelo (Arbeitsgemeinschali Bodenkunde, 1982):
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Prolundidad del manto fredtico en dm
Textural) 2 3 4 5 6 7 8 9 10 12 14 17

L]
L=

v Ascenso capilar [mm/dia)

Agruesa =50 50 15 05 02 01 - - - - - -
A media >50 »50 »50 3¢ 1.2 05 02 <01 - - - - -
A fina >50 »50 »50 »50 30 15 07 03 02 <01 - - .
AC »5.0 »50 »50 »50 50 35 20 15 08 03 01 <01 -
CA »50 =50 »50 »5.0 »50>50 &0 30 20 10 ©O05 02 -
CRA »5.0 »50 »50 50 30 20 1.0 07 04 02 <01 - .
L, CL 5.0 50 »50 »50 »50 >50 »50 50 35 20 10 05 02
C >50 »50 »50 »5.0 »>50 »05 45 30 25 15 07 03 01
CAL >50 »50 50 35 20 13 0B 05 03 02 <01 - -
CRL »50 =50 »50 »50 45 35 25 20 15 08 04 02 <01
CR,AA 50 50 25 12 07 05 03 02 02 <01 - . .
RL 40 20 11 07 05 04 04 03 02 02 01 0.1 <01

1 Claves de texiura de la.pag. 15

Evaluacion de la conductividad hidréulica en condiciones de
saturacién

La conductividad hidrdulica del suelo es una propiedad fisica que descfibe su capacidad
para transmitir agua. Es un pardmetro importante tanto para el uso agricola de un suelo,
como para la evaluacién ecoldgica del silio. Se puede medir cuandtitativamenle en 1érmrnt:s
de velocidad de paso de agua a lravés de una unidad de seccién lransversal de suslo
saturado en una unidad de tiempo bajo condiciones hldréulllcas ¥y da temperaiura
especificas (conduclividad hidrdulica bajo condlciones' de saturacidn). Sin embargo, de1bs
considerarse que para ia evaluacién del comportamienio de un suelo !r_enle a avenlos
pluviales, la conductividad hidrdulica selo es uno de los pa.réme:'ros a considerar, |untobq:n
e! escurrimiento superficiat y la permeabilidad bajo condiciones insaturadas, como tambian
la inbltracion {ver el siguiente inciso: "drenaje nalural®).

La conductividad hidrdulica de un suelo en condiciones de saturaf:ién puede eslima;)sla
bajo consideracién de 1a lextura y la densidad aparente, segin la siguiente labla
(Arbeilsgemeinschatt Bodenkunde, 1982):

Densidad aparents

Textura 1} Baja Mediana A|la'
Conduciividad hidrdulica {Kf} [cm/dia]
Arena gruesa 300 *300 100G-300
Arena media >100 >100 40-100
Arena fina 100-300 40-100 10-40
CA 40-100 10-40 . 1-10
AC,CRA 100-300 40-100 1-40
L, CAL, CL 40-100 10-40 <1-10
c 100-300 10-100 <1-10
CAL 40-100 10-40 <1-10
CH,RA. AL. R 40-300 10-40 . <1-10

Y Claves de textura en 2 pég. 15
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La avaluacion de la conductividad hidraulica se realiza segun los criterios eslablecidos en
la siguienle tabla:

Kfjcmvdia) <1 10 40 100 300 >
Evaluacion  Muy Baja Medizna Alta Muy alta Extrema-
baja damenie

alta

Drenaje naturai

El drenaje natural se refiere a la frecuencia y duracién de perfodos himedos en el silic o
localidad a estudiar. No se consideran alteraciones del régimen de humedad inducidos por
el hombre, como serian el drenar o irrigar una parcela, a menos que estas acciones hayan
modilicado determinaniemente ia morfologia del suelo.

Se evalua fa clase de drenaje correspondiente para el sitio de acuerdo a la siguiente tabla
{Soil Survey Manual, 1993):

Drenaje
excesivo

El agua se inhitra con rapidez, en raras ocasiones se encuentra agua
interna libre, o solo a gran profundidad, Los suelos generalmente son de
texturas gruesas, tienen una alla conductividad hidrduhca o son muy
SOMEros.

Drenaje
bueno

Ei agua se infiltra bien, paro no con rapidez, se encuentra agua inlerna
libre a profundidad sin especificar la duracidn, el agua es aprovechable
para las plantas durante la mayor pane del ciclo vegelalivo en regiones
himedas. La humadad no inhibe significativamente el crecimiento de las
raicas durante el ciclo vegetalivo. Los suelos carecen de caractaristicas
radoximorfas relacionadas con exceso de humedad.

Drenaje
moderado

La infiltracion del agua ocurre con lentitud en algunos pericdos del afo, se
encuentra agua interna libre a profundidades medianas y su duracién es
de transitorla a permanente. Duranle el ciclo vegelativo, el principal
espacio radicular permanece mojado sélo durante lap$os cortos, pero lo
suficiente para perfjudicar a la mayor parte de las especies mesolfiticas. Los
suelos generaimente tienen una conductividad hidraulica mediana a baja
en afgun horizonte dentro de fos primeros 100 ¢cm del perfit o se
encuentran en sitios con eventos periddices de precipitacion aita.

El agua se infiltra con lentitud y el suelo se encuenira pericdicamente |
mojado a poca profundidad durante el ciclo vegetalivo. Comunmente se
encuentra agua interna libre a poca prolundidad duranie lapsos de lo
suficientaments largos para que la mayoria de las plantas mesoliticas no
puedan desarrollarse, a menos que el suelo se¢ drene artilicialmente; sin
embargo, el suelo no se encuentra mojado conlinuamenle en zonas
inmediatas a la profundidad del arado. La conductividad hidraulica de
eslos suelos generalmente es baja a muy baja o el sitio recibe
precipacion de manera continua. A

Drenale
deficiente

Drenajo El agua se infiltra con lenhtud y durante la mayor parte del ciclo vegetalive
muy sg encuentra agua inlerna libre en la superlicie 0 a poca profundidad. El
detficiente |agua interna libre es persistente a permanente Los suelos se encuentian
en sitios planos o en depresiones. Pueden estar en pendienles suaves en
caso de gue la precipitacion sea alta ¢ conlinua.
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Estimacion de la erosionabilidad

i i i i factor *K* en la
ionabilidad de un suele, el fesgo de erosllén hld_rica del mismo o fact '

Eécggzié%nijniversai de la Pérdida del Suelo® {Wischmeier, 15_7‘:1), puade eslimarse si se
considera la texiura, e conlenido de materia organica, |a eslap_lltdad de los agregados y Ial
permeabilidad, con e! siguienle nomograma (la erosionabilidad sélo se eslima en &

herizonte mas superiicial):

oMo — T T T 1
Esiobiidsddeapregados 1 I S /_
gvy MO e e e 15 ala & muy ata s ; ) :
1 2 = moderada a media H i lz_:ll :
e venerene e - A mbRja PR S et B
Mol T Ax : Eroslona-
mwg-“h b bilidad
sumol : § Factor K
- 'l ..y - - B - oa .n‘
8% MO i : H »
.......... E -‘.-.f ---.li|v~ o 07
; ; : : wita
10% MO I DU IR U DR (PR IR (SR, PP : “t o8
] H PP )
TexturaV l ﬁ os
L CUCY CRAICAIC |AC| CRL RL{Ra AR
o 0 1 I T I (RO SO (O~~~ oS S b ot mece
Conducinndad hidraulica Valor KI ”
% » muy baja [arvdia)
[Adive A f/ { Conductividad hidrdulica oy
= ala - : ’ ’ ’ :
9 = muy alta 40 - 100 : i eor——1
10 « extrernadamenie alla 100 - 300
>300

3 L 1 hcado
1) Claves de clases texturales de la pag. 15 {lvente; Wischmaier ¢ al., 1971, mod )

de acuerdo con la pedregosidad del

i nomograma se ajusla dad
B factor K o H I de ajusie de acuerdo con fa sigulente

horizonte superiicial, mulbiplicdndolo con un 1actorl
labla (Nationa! Soils Handbook USDA-SCS, 1983):

40 45 50
Fedregosidad [Voi%] 5 10 15 20 25 30 a5
Fsg;orgdelajusile 090 077 068 061 054 048 043 038 034 .30

95 100
P Jad [Vole] 55 60 65 70 75 80 85 90
F:glléerggesla]usl{e 026 022 0.9 0.6 013 0.10 008 006 0.04_ 003
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La evaluacién de la erosionabilidad se presenta en el margen derecho de! nomograma
anterior,

Evaluacién del balance de nutrimentos

El abastecimiento de nutiimentes en un sitio estard determinado por la reserva de los
mismos (la cual serd disponible a largo plaze) y los nutrimentos disponibles
inmediatamente y a corlo plazo (por ejemplo, en el transcurso da un cicla agricola). La
reserva sclo puede estimarse muy aproximadaments en el campo. Ella aumenta
principalmente con la presencia de minerales intemperizables, Las reservas mds
importantes son- calcita (Ca), dolomita (Ca, Mg). feldespatos (Ca, K), forsterita (Mg}, apalita
(P) y micas e ilitas (K). La magnitud de la reserva estd en funcién de ios conlenidos
originales en la roca y las ganancias o pérdidas relativas que resultan de la formacién de
suelo. ,

La disponibilidad es14 en luncién de las propiedades quimicas y biolégicas actuales del
suelo (pH, humedad, conlenido de matena crganica, lipo de los sitios de inlercambio -org4-
nicos e inorgénicos-). Puede lograrse una caracterizaciéon aproximada del contenido de
nutrimentos disponibles, si se considera la capacidad de inlercambio calidnico, el
contenido de maleria orgdnica y el pH del suelo.

Capacidad de Intercamblo Catiénico (CIC)

Los coloides del suelo, principalmente las arcillas y la materia orgdnica, muestran en su
superficie cargas negalivas, por io que pueden adsorberse a ellas cationes {ya sean
nutrimentos o contarninantes). Estos cationes pueden ser intercambiados por cantidades
equivalenies de ofies cationes. La suma de todos los cationes intercambiables equivale a
la capacidad de intercambio caliénico (CIC) y se reporta en meg/kg o mmalg/kg (¢ = carga),
antiguamente se referia en meq/100 g de suelo. La CIC depende basicamenla de los tipos
de arcilla y sus respectivas canlidades presentes en un suelo, como también del contenido
de materia organica. En caso de tratarse de arcillas de carga variable, es decir dependiente
de 1a reaccién del suelo, lambién se deberd considerar el valor de-pH. Las diferentes
arcillas tienen CIC entre <100 y > 1500 meg/kg. En los suslos, generalmente se encuentran
mezclas de diferentes lipos de arcillas. A continuacion se presenta una tabla en la cual, a
partir de la textura y el lipo de arcilla dominante en un suelo, inferido segun el malerial
parenial y ias condiciones climiticas prevalecientes en el silio, puede estimarse la CIC de
la fase mineral del suelo. A esta debe sumarse la CIC de la lase orgdnica, la cual se estim
a pariir de los contenidos de materia orgdnica y el pH del suelo (puesto que la materia
orgdnica también posee carga variable). Los valores correspondientes se encuentran en la
parie inferior de la siguiente labla (Biume, 1590):
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Tipo de ercilla_mineral dominanta( weal /Ecy

Mezcla llita Caolinita Smeclita Alotano
Material granite  areniscas, aluvior}es, maleriales volcani-
parental superficies  vulcanitas €08 baj cimay
(ejem- | reliclicas bajo cimas éﬂrl- hiamedos
plos) {Terciario) Uu?: grggzm?::
das de sequia
¢jem-plos Fluvi-y Cambi-y Acrisoles, Verisoles, Ando-
de Cambi-  Luvi- Nllisolesl. :ut;grupos soles
fos soles soles Ferraisoles ndicos
?ﬁtura‘} . pH 7.5 pH6S5 pHS55
A 20 20 5] 50 100 80 60
AC 45 45 14 115 ggg . ;gg ;:‘53
- 70 20 180.
EA' AL gg 100 30 250 500 400 300
C 100- 120 as aoo 600 480 360
CL 120- 130 40 325 750 600 450
CRL 150 160 48 400 800 640 - 480
CR 180 200- 60 500 1000 800 600
RA 180 240 72 600 1200 960 720
AL T 240 260 78 650 1300 1040 780
R 320 350 105 875 1750 1400 1050,
Humus pH2)
[4%) 1.5 8.5 5.5 4.5 35 25
1-2 +30 . +24 +18 +12 +B +5
2-4 +70 - +60 +40 +30 +20 +10
4-8 +150 +120 +90 +60 +40 +20
B-15 +250- +200 +150 +100 +60 +40
15-30 +500 +400 +300 +200 +125 +75
>30 +2000 +1600 +1200 +800 +500 +300

1) Ctaves de texiuras de la pag. 15
2} geterminado enCaClp, 0.01 M

La evaluacién de la capacidad de Intercambio catidnico se realiza segin la siguisnte tabla:

CiC (meg/ka) <50 100 200 300 800 >

Evatuacion muy baja regular mediana  alia muy alla
baja

Bases Intercamhlables

rci ocupada por fos cationes Ca, Mg, K y Na {también llamados bases
il;\aterF::%rf-:t?ur;bles p= Bljpde la CIC lotal {compuesta principalmante por los caléon:’;i
mencionados ademas de H y Al) se denomina saluracion de bases. El confemdo de as
intercambiables en meg/kg de un suelo depende direclamente da la acidez del mlsr;g
{presencia de H y Al}, por lo que puede inferirse a partir de la _capacldad de tnle:ca|_|mdel
catiGnico total {CIC) al mulliplicarla con un taclor determinado Pnncnpalmente por @ zs i
suelo, pero lambién influido por el contenido de materia organica y fa textura, quien
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los principales agentes de la capacidad amortiguadora de los suelos. El factor correspon-
diente pueds leerse en la siguiente labia:

Texturall MO.  pHY <) 4 5 6 7>
A AT CA 2% 015 020 040 070 085 1.00
‘ 2-4% 010 0.15 0.35 0.60 0.80 1.00
>4% 0.05 0.10 0.30 0.50 0.75 1.00
CL.C.CAL.CRA.RA <2% 015 025 045 075 -0.85 100
2-4% 012 0.20 0.40 0.70 0.80 1.00
>4% 010 015 035 060_ 075 1.00
CR,AL.R <4% 020 0.30 0.50 0.7% . 085 1.00
4-8% 0.15 0.25 0.45 0.70 0.80 1.00
»>8% 0.10 020 0.40 0.60 0.75 1.00
1) Claves de texturas de Ja pag 15 [ pus S den, O dl ten ban Fan s

2
len CaClz. 0.01 M cinde 20l Fun bAU n Saca pede awer, &<

La transformacion de megfkg {unidad de masa) a eg/m? en el espacio radicular efectivo
{unidad de volumen) se hace multiplicando por la densidad aparente, al factor (100 - %
piedras)/ IOO} el espesor en dm de cada horizonte y el factor 0.1 para oblener eg/m2;

Bl [eg/m? ) = Bl [meg/kg] x d.a. [g/em3 ] x (100- % piedras)llOQx espesor [dm] x 0.1
donde: Bl » bases inlercamiables y d.a. = densidad aparente

Ya que en los hor'lzonLes superficiales generalmente la densidad de ralces es mayor que
en los horizonles profundos, las plantas por (o tanto se abastecen principalmente de los
primeros. los horizontes superficiales son multiplicados por ef factor 1, mientras quse los
subsuperficiates se multiplican por 0.5 (el factor también puede derivarse de la densidad de
raices observada en el perfll). La evaluacidn se realiza para el espacio radicular eleclivo,
por lo que se suman los valeres hasta la profundidad correspondiente a este Gltimo.

La evaluacién se haca segin la siguiente tabla: ‘

Bases intercam-

biables {eq/m?} <5 10 25 50 100 200>
muy baja regular mediana mediana afla muy alta
‘evaluacion baja maente
alta

Abastecimiento de nitrégeno

La reserva de nitrogeno puede estimarse a parir del contenido de matera organica, que es
casi la anica luente de N en el suelo, y la clase de mantillo (tipos de humus) que presente
el suelo, la cual mphca dilerencias en la relacién C/N.

Para la estimacién, primeramente deberd calcularse la cantidad de humus presente en un
m2 de suelo dentro del espacio radicular efectivo, lo cual se hace al mulliplicar el contenido
de maleria organica en porcentaje por la densidad aparente (d.a. en g/cm3 = kg/dm3) por el
taclor corrector de piedras (100-%piedras/ 100} y por el espesor del horizonte en dm:

Cantidad de humus (kg/m?2) = %m,0. x d.a.[kg/dm?3) x (100-%piedras/100) x espesor [dm]

}

[ ‘um'w
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Despuds se calcula la reserva y la disponibilidad de nilrégeno por medic da la siguiente
tabla: .

fipo de mantillo 1) N; [kg/m?] Ng lg/m¥)

il (G/N = 1001 = humus {kg/m?} x 0.050- = humus tkg/m?) x 0.25
moder {C/N = 20:1): - x 0.025 : x 0.08
mor (C/N = 30:1): * x0.015 X003
{yverpag 30

Evaluacién de la reserva de nilrégeno: :

N, {kg/m?} <0.25 0.50 1>

Evaluacién baja mediana alta muy alta
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7. Evaluacion de la capacidad filtro y amortiguadora

Los suelos poseen la capacidad de filtrar y amortiguar el efecto de sustancias contaminan-
tes que se encuentran suspendidas o disueltas en Ja solucién del suelo. De esta manera se
evila que dichas suslancias sean absorbidas por las plantas, o que lengan algun efecto ne-
galivo sobre la achvidad de ia biota y el desarrollo de las raices, como también que sean
Iranslocadas a los acuileros o cuerpos da agua cercanos La hitracién puede ser pura-
mente mecdnica en ¢l sistema poroso de los suelps, También puede ser fisicequimica, si
las susiancias son adsorbidas sobra las superficies aclivas de las particulas mas finas dei
suelo [principalmente arcilla y humus), o quimica si se forman precipitades insolubles en
agua, La filzasidn flisicoquimica y quimica de un suelo también se conoce como capacidad
de amorliguamiento. Las suspensiones pueden dilerenciarse, segun el tamafio de las
particulas qQue las conforman, en’ suspensiones dispersas gruesas {didmetro > 100 nm),
suspen-sionas coloidales (didmelro 1 - 100 nm) y suspensiones moleculares o scluciones
vardadaras .

La fillracién de particulas suspendidas gruesas sdlo puede electuarse &n poros
equivalentemenie gruesos, que garanticen la retencion y a la vez impidan la removilizacién
de las pariculas. Suelos con una alta capacidad lilliro para particulas suspendidas gruesas
son, por lo tanto, aquellos que poseen una gran propaicion de poros de didmelros entre
100 y 1 m. La estimacion del porcentaje en velumen de diches poros en un suelo pusde
basarse a manera de primera aproximacién en la suma de su capacidad de agua
disponible (dCC) y la tercera parte de su capacidad de aireacién (CA) (Blume, 1990). La
estimacion de éstas, a padir de datos de campo, se describid en capilulos anterioies {pag.
34). La capacidad litro se estima considerando los primeros 3 dm del suelo, ya que éstos
representan el principal espacio radicular y en ellos se desarrollan la mayor parte de los
organismos edaficos. Su evaluacidn se presenta en la siguiente tabla(Blume, 1990):

dCC + 174 CA |[Vol’a) <15 15-20  20-25__ 25-30  30-40 __ »40
Evaluacion qu Baja Media  Alta Muy alta Extremada-
baja - mante alta

La capacidad amortiguadora de particulas coloidales o moléculas en solucién de un
suelo por adsorcion sobre las supedficies aclivas de sus particulas finas puede evaluarse
de manera general. a través de la delerminacidn de la superficie tolat de los mismos (ST).
Esta pueda determinarse en el laboratorio ¢ bien eslimarse a partir de las superficies
especificas {SE) de las particulas finas (arcilla y humus) que lo componen y que se
presentan en la siguwenie tabla (Blume, 1990):

Caclinita lina Smectita  Alofano  Compuestos
- hdmicos
Superiicte especifica ao 130 700 900 B00-1000

{SE} [m2ig]

La 5T puede calcularse considerando la SE del lipo de arcilla dominante én el suelo a
evaluar (el cual puede deducirse a partir del material parental, ver tabla en la pag. 40). v la
estimacion del contenido de arcilta (R, prueba af lacto, padg. 14) y de materia organica (MO,
pag 19), las cuales al muluplicarse por la densidad aparente, se relacionan con el volumen
del suelo; Ia superficie 10tal (ST) en [m2/cm3] se obliene segun la sigutente férmula:
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ST [mz.fcm3| = ((%6R/100 x SE (arcilla dominante) [p/m2)} + (% MO - 500 [g/m2])) x d.a.Jg/cm?)

La evaluacidn genaral de la capacidad amortiguadora de un suelo se presenta en la
siguiente labla (Blume, 1990):

Superficie total (ST) <10 10-50 50-100 100-200 200-300 >300
[m2/em3] '
Evaluacion muy baja baja media - alla muy alla exiremada-

mente alla

€1 volumen de poros medios y gruesos (dCC + 1/3 CA) y la superficie lotal permiten evaluar
la capacidad filtro y amortiguadora de fos suelos en forma muy general, Ya que los diversos
contaminanies tienen un comportamianio especilico en los suelos, distintas caracteristicas
edaficas son responsables de reanizar el amortiguamiento _de cada uno de elios. A
continuacién se presenta, a manera de ejempio, ia evaluacién de la capacidad de los
suelos de amortiguar una contaminacion por diversos metales pesados, tl'n!'odumdos alos
suelos a través del risgo con aguas negras o la aplicacién de lodos residuales o com-
posias de basura. Las tablas de avaluacion fueron tomadas de Blume y Brimmer (1987},
quienes las elaboraron a partir de experimentos de laboratorio en congilcnones controladas
y las calibraron después con expetimentos de campo en condiciones diversas.

La movilidad de los metales depende de manera detarminante da la aciqez del sgelo. El
valor de pH a parir del cual se registra un iqcremento nolable de la movilidad es dli?rem:
para cada metal y se denomina valor pH critico, Una vez que el su_eio muesire un valer p
menor al critico, la concentracién da metales pesados en la solucién del suelo de'pepderé
de la inmavitizacién o relencién de los mismos por adsorcién sobre corr]pueslos humicos o
arcillas minerales, formacién de complejos con la rpalarla orgdnica o oclusion en
sesquiéxidos de hierro y aluminio. Para evaluar una pos[ble alectacion de los organislglos
adalicos y absorcion de maelales por tas planias se considera la capacidad 'de retencién o
inmoviizacien de metales en [os pnmeros 30 em del suelo, que es 8l esp‘acm en gl que s8
desarrollan la mayoria de los organismos y rafces. En ellos se determina el pH con l:n
potenciémetro de campo o con papel indicadar {ver pdg. 17). Dgspués 1] Ieaden :
siguiente tabla la fuerza de enlace para cada metal correspondienta al valor de p
determinado para suelos de lexluras arenosas:

pH (CaGlz)

Metal 25 3 3.5 4 4.5 5 6 6.5 7

[Fuerza da enlace]!) = .

0 0-1 1 1-2 2 3 3-4 4 -

E‘:?\ 1) 1 1-2 2 2 3 3-4 4 4.5 5
Ni 0 1 1-2 2 3 3-4 4 4-5 5 g
Co 0 1 1-2 2 2 3 3-4 4 4.5 :
Zn 0 1 1-2 2 3 3-4 4 4-5 5 :
Al 1 1-2 2 K] 4 4-5 5 5 15 :
Cu 1 1.2 2 3 4 4-5 5 5 5 :
Cr{!lny 1 1.2, 2 3 4 45 5 5 g :
Pb 1 2 3 4 5 5 5 5 :
Hg 1 2 3 4 5 5 5 5 g :
Fe(lll) 1.2 2-3 3-4 ) S 5 5 5

YW Ponderacian- 0 = ninguna; | = muy baja. 2 = baja; 3 = media; 4 = alta; § = muy alta
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£l eteclo del contenido de materia organica y arcillas minerales sobre la fuerza de enlace
para cada melal se considera al sumar al valor obtenido de la tabla anterior, los valores
que se presentan en la siguiente 1abla, de acuerdo con el contenido de materia orgdnica de
los primeros 30 cm en el suelo a evaluar (delerminado segun el nomograma en la pag. 19)
y al contenido de arcilla {detarminando la textura a través de la prueba del taclo (pag, 14), y
leyendo el contenido de arcilla aproximado en el Iridngulo de texturas (pdg. 15)).

Zn, Mn Co Ni Cd Al, Cu, Cr{lll),
Pb, Hg, Fe
Materia
orgédnica
0-2% 0 0 0 g 0
2-8% 4] 0-1 0-1 0-1 1
A-15% 0-1 0-1 1 1 1-2
>15% 0-1 1 1 1.2 2
Cd, Ni, Co Mn, Zn, Cu Al, CR{Ili}, Pb, Fe
Hg
textural}
A 0 0 1) 0 ]
AG,CA, L 0 0 0-1 0-1 0-1
CL, C, CRL, o-1 ¢« . 0-1 0-1 0-1 1
RA 1 - "
AL, CRA CR 0-1 0-1 1 1 1.2
[l 0-1 1 1 1-2 2

T} Claves de fexturas de 1a pag. 15

Nota; En caso de que la maleria oigénica del suelo consista predominantemente de ma-

terial poco humificado (por ejemplo, turbas), los valores deberan disminuirse an un punto.
3E

El efecto de contenidos allos de sequidxidos en los suelos sobre la fuerza da enlace de
melales de un suelo puede diagnoslicarse a fravés de la presencia dg¢ colores rojizos o
calé rojizos intensos, al sumar los sigulentes valores a los obtenidos a partir de las dos
tablas pasadas, en caso de que el color del suelo muestre un matiz menor o igual a 7.5 YR
y sagun el cociente intensidad/pureza:

Metal Matiz [ 75 YRy
intensidad/pureza:

. <1 1-15 >15

Cd, Mn, Nij, Co, Zn 1] 0-1 1

Al Cu 4] 1 1-2

Ci(lll), Pb, Hg 0 1-2 2

En caso da presentarse exceso de humedad (y respectivamente condiciones anaerabias),
y materiales sulfidicos en el suelo, evidentes por colores negros y el desprendimiento de
H2$S al adicionar unas gotas de 4cido clorhldrico a 10 % al suelo, los mataled Cd, Ni, Co,
Zn, Cu, Pb y Fe probablemente se encontrarardn precipitades en forma de sulfitos y estaran
praclicamente inmoviles. En cambio, en casoc de presencia repelida de un exceso de
humedad temporal, al igual que en casoc de presentarse motas en un suelo, es de
esperarse una movilidad alta det Fe y Mn.
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i s por los suelos y, por lo tanto de
valuacian de la luerza de enlace de_; metales pesado r
Is:ﬂ :apacidad de amortiguar efectos nocivos para los oyganlsmoslodéﬁcos yla absorcnétm de
melales por los cullivos, sa realiza con bass en la siguiente tabla:

3 4 5
muy alta

Fuerza de enlace 0 1 _ 2 ]
Evaluacion nula muy baja baja media alta

no han sido contaminados Rreviamen1e. En
su capacidad de amortiguamiento p_ugde ser
1 conlenida de metales lotales y facilmente
onsidera posibles efectos

Nota: la evaluacién se refiere a suelos que
caso de lratarse de suelos ya conlaminados,
muy inlerior, por lo que deberd establecersa e
movilizables en e! laboratorio. La evaluacion tampoco ¢

antagénicos y sinergisticos enlre melales.
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8. Ejemplo de una descripcion completa de perfil

La descripcién referida a continuacién pretende ilustrar los métodos descritos en fas
pdginas anieriores.

A Informacidn acerca de la localidad
a. Nuomero del perfil: 12
b. Nembre del sitio; Ranche Cuixmala -
c. Clasificacitn del suelo:
FAQ: Cambisol Luvi-Crémico
USDA-

d Fecha de la descripcidn: 25 de julio de 1994,

e. Autor: Palricia Balvanera

I Localzacidn' @ 1.5 km de la carretera Manzanillo - Puerio Vallarta, por la entrada
principal al Rancho Cuixmaia, Mpo. de Chamela, Jal.

Coordenadas' 36 44 S y 21 32 E.

9. Alblud. 55m

h. Forma del terreno:
posicion Lisiografica: ladera convexa, ligeramente inclinada, cerca de la cima
forma del lerreno circundante: ondulado, lomerios bajos de meselas disectadas
microrelieve: ninguno

i. Pendiente: moderadamente inclinado (5%); exposicion: E.

J. Uso del suelo o vegetacién: selva baja caduciolia. Alura aprox. del dosel: 10 m.
Aparentemenle vegetacidn primania, ya que no hay indicios de alleraciones
recientes expresadas en presencia de especies secundarias.

k. Climala. Awp x'; el mas caldo de los subhiomedos con sequia intraestrval.
Precipitacién media anual: 782 mm con escilaciones fueries (hasta de 2 000 mm).
El B0% de las lluvias se presenta en inviemo, La temperatura media anual es de
25 Cy la diferencia entre verano & inviemo es menorda 5 C. La evapolranspira-
clén potencial es de 1283 mm, {Dalos provenientes de la estacidn meteorolégica
de la Estacidn de Biclogia de la UNAM a 32 km da distancia).

B Informacidn general acerca del suelo
a. Malerial parenlal: el suelo se desarrollé aparentemente *in sitt” a parir de rocas
granilicas metamorlizadas y saprofitizadas.
. Drenaje natural: clase 2 = bien drenado,
Condiciones de humedad en el perfil: seco {corte de carretera con exposicitn E)
. Prolundidad al manto fredtico: desconocida, pero probablementa mayor a 5 m, no
influye al perfil.
. Presencia de rocas superficiales: no.
Evidencia de erosién: no.
. Presencia da sales ¢ soda; ninguna.
- Influencia humana: corte de carretera, en ia vegetacién no hay indicios.

ooor

T ™o

C Descripcidn breve del perfil

Pertil profundo, bien drenade de coler calé-rojize obscuro, uniforme en apariencia,
especiaimente si esla humedo, pedregoso (50%). Desarrollo de eslruclura débil, con
agregados de lamafic medio a fino. Todo el perfil es Inabla, pofoso y permeable. El
examen cuidadoso permite reconocer en el horizonte B cambice a algunos cutanes

o iy
-
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quebrados e incipientes. La distribucion de raices es normal con mayor idad en los
primeros 40 cm. densida

D Descripcién del perfil

Color calé rojizo en homedo (7.5 YR 3/4), textura arena franca,
contenide madio de maleria orgdnica (4%}, bgeramnte acido (pH 6.0
en agua), estructura subangular en bloques, moderada. fina;
pedregosidad de 10%, muchos poros interesticiales finos y medios,
densidad alta de raices, limite claro y iniforme.

Bw 1340 cm Color café rojizo en himedo (7.5 YR 4/4). lextura franco-arcillo-
arenosa, contenido medio de materia organica {2%), ligeramente
4cido (pH 6.0 en agua), estructura subangular en bloques. moderada,

“ media a fina, pedregosidad de 50%, mucheos pores intecesliciales
fincs, alta densidad de raices finas, limite claro y uniforme.

BC 4083 cm  Color 10jzo calé oscuro en humedo (S YA 4/4), textura arcilla

arenosa, ligeramenie acido (pH 6.0 en agua). estructura subangular

en bloques, moderada, media a fina, con culanes delgados y

quebrados probablements de arcillas y dxidos de hiemo sobre

algunos agregados y en algunos poios, pedregosidad de 75%,

muchos poros finos interesticiales, densidad media de raices finas,

timite ondulado y abrupto.

Similar al anterior pero con pedregosidad de 90%. densidad de

taices muy baja. R

Ah 0-13cm

Cw =83 cm

E Interpretaclén de las caracteristicas del suelo
. mingnies;

El material parenlal granilico se encuenlra saprolitizado, muestra evidencias de
intemperismo profundo. Los primeros dos horizonles muestran acumulacion de mqleda
ofgdnica, e! tipo de humus es mull. E} pH ligeramente acido pone en evidencia una ligera
pérdida de bases por lixiviacén y el color rojizo una formacion de éxidos de Fe (y
probablemente de Al) in sif. Los horizontes B tienen lexturas mds finas que r_el Cw,
producto principatmente de una formacion de arcillas minerales in situ, perc también de
una incipiente iluviacion de arcillas en el horizonte BC, la cual se manifiesta en la
presencia de cutanes delgados y quebrados sobre algunos agregados y en algunos poros.
La clasificacién como Cambisof Luvi-Cromico se baso principalmente en el color, [a lextura
y la estructura, al igual que en la presencia de los cutanes incipientes.

araclerists 1L C itio;
El suelo liene una alta conductividad hidraulica y el sitio en general presenta buenas
condiciones de drenaje. La alta pedregosidad limita el desarrollo de raices a prohundidad y
lambién restringe la cantidad de nutrimentos por m2, Otro factor fimitativo para el desarrollo
de la vegelacion es su baja capacidad de agua disponible y de relencion de agua. Esto
gllimo limila su uso polencial para fines agricolas a la época de lluvias y. dada la
irregularidad de la precipilacion duranle la misma, condiciona el aseguramiento de buenos
rendimientos a la disponibilidJad de agua para riego.
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Anexo 3: Ldminas comparallvas para [a eslimacién del lamafio de la estructura, estructura granular y mlga josa
estructura angular y subangular en bloques
[} ,
ruy fina
Eugrgr?le)‘ ' u (< 1 mm) .
. fina .
fina 1-2 mm ]
5-10 mm ’ .
mediana *
1
. (2-5 mm) bl
' ®
mediana
(10 - 20 mm) . ®
gruesa
. - o .
gruesa
{20 - 50 mm)
muy gruesa .
(>10 mm)
muy gruesa
>50 mm
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estructura laminar estructura prismatica y columnar
muy fina
(<1 mm) . . .
mLiy fina fina

fina T—— {< 10 mm) 10-20 mm
1-2 mm N -

—
mediana SN
@ — A

mediana

I (20:50 mm)

gruesa
L gruesa

I o
muy gnresa -
o -
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