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SOA Caracteristicas generles del concreto y dal ecero

En este caso, el esfuerzo es comGnmente una
medida de 1a acclén ejercida en el espéeimen, y
la deformacion, una medida de la respuesta, Sin
embargo, debe tencrse en cuenta que en algu-
nos casos, COmo por ejemplo en asentamientot
. y contracciones; esta relacion se invierte; es

decir, las solicitaciones quedan medidas por

la deformacién‘y la respuesta estd Tcpresenta: |

da por los esfuerzos respectivos.

Para conocer ¢l comportamiento del concre-
* to simple es necesario determinar las curvas es-
fuerzo-deformacién correspondientes a los
distintos tipos de acciones & que puede estar
sometido. En el caso mas general seria necesa-
rio analizar todas las combinaciones de accio-

nes a que puede estar sujeto un elemento, Hasta

~la fecha, s6lo se han establecido las relaciones

“esfuerzo-deformacién para las combinacio-

nes mis comunes. Asf, se han hecho estudios
- sobre ¢l comportamiento del concreto luJe:o
- a estados uniaxiales de compreuon Y tennon. a
estados biaxiales de comprcnon Y tension, y
a estados truxlaie: de compresion.

2.2.1 Mados de falla y caracteristicas
esfuerzo-deformacion bajo
© compresién axial

MODOS DE FALLA

La figura 2.1 muestra un cilindro de concre-
" 10 simple ensayado en comupresion axial. En

cilindros' con relacién de laao a dsametro igual

a dos, como et que se muestra cn Ta figura, la
. falla suele preseniarse 2 través de planos inclina-
dos respecto a la dircccion de-la- carga Esta
inclinacion es debida principalmente a la res-
triccion que ofrecen_las placas de apoyo de la
maguina contra movimientos laterales. Si se

" engruasan los extremos del cilindro para reducir -

las fricciones, o si el espécimen s mas csbel-
to, las grieias que se producen son aproxima-
. damente paralelas a la direcesan de aplicacion
- de la carga.- Al comprimir un prisma de concre-
to en’cstas condiciones, sc desurrollan grietas
en cl sentido paralelo al de lu compresion, por-
que ¢l concreto se expande Lr.msvcr:a.!mcme

Figurs 2.1 Falla en compndén de un cllindro de con
creto,

Las grietas sc presentan de ordinario en la pasta
y muy frecuentemente entre el agregado y la
pasta. En algunos casos también se Iiegt a frace
turar el agregado. Este mlcrongnmmunto LY
irreversiblc y -1e desarrolla s medida-qué au-
menta la carga, hasta quese produce el colapso,

CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION ‘

Las curvas esfuerzo-defonnacion se obtienen

~ del ensaye de prismas sujetos 2 carga axial re-

partida uniformemente en la seccién transver-

- sal mediante una placa rigifs, Los valores del
1 esfuerzo resultan de di- tdir ia carga total apli-
© cada, P, entre el irea de la seceion transversal

del prisma, A, y representar. valores promedio
obtgnidous bajo la hipotesis de que la distri-
~ bucion de deformaciones es uniforme y de que
. las . caracteristicas - esfuerzo-deformacion del
concreto son ccnstantes en toda la masa. E}
- valor de la deformacién unitaria, €., e la re-
_lacién entre el scortamiento total, a, y la lon-
gitud de medicién, £ (figura 2.2).

Pucsto que el concreto es un material hete- - -

rogéneo, lo antcnor e una idealizacion del fe-

n
o~



Caracteristicas esfuersodeformacion del concreto simple ' 31

nomeno. Segun la distribucién de lapastay del
agregado en la masa, los esfuerzos, considers-
dos como la carga soportada en un drea diferen-
cial, variarin de un punto a otro de unz misma
seccibn. Sin embargo, esta variacion no es sig:
nificativa desde el punto de vista del disefio
estructural,

CURVA TIPICA BAJO CARGA DE CORTA DURACION

La curva que se presenta en la figura 2.2 co-
rTesponde a un cnsaye efectuado en un tiempo
reiativamente corto, del orden de unor cuan-
tos minutos desde la iniciacion hasta el colapso.
Sv puede apreciar que el concreto no es un
material eldstico y que 12 parte inicial de estas
Curvas no es rigurasamente recta. Sin embargo,
sin gran error puede considerarse una porcion
recta hasta aproximadamente el 40 por ciento:
de la carga mixima. Se observa, ademas, que
la curva llega a un miximo y después tiene una
rama descendente, El colapso se producc co-
muinmente a una carga menor que la maxima.

En el ensaye de prismas o cilindros de con-
creto simple, la carga mdxima se alcanza a una
deformacién unitaria del orden de 0. 002,sila
longrud de medicién es del mismo orden de
magnitud que el lado del espécimen. El colapso
dcl prisma, que corresponde al extremo de la
rama descendente, se presenta en ensayes de
corta duracion a deformaciones que varian en-
tre 0.0C3 y 0.007, segin las condicinnes del
espécimen y de la miquina de snsaye.

e

EFECTO DE LA EDAD

Debido a! proceso. continuo de hidratacién
del cemento, el concreto aumeniu su capacidad
‘de carga con la cdad. Fste proceso de hidrata-
cién puede ser més o menos efectivo, segin
sean las condiciones de intercambio de agua
con’ e! ambiente, después del colado. ‘Por lo
tanto, el aumento de capacidad de carga del
concreto dcpcndc de las condiciones de curado
a través del tiempo. ‘

La figura 2.8 muestra curvas csfucno-d:for
mucion de cilindros de 15 X 80 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 deformacion constantes. Se determinan:
asi ramas descendentes mis extendidas que las®
obtenidas comGnmente bajo incrementos cons-
tantes de carga. Se puede observar que la de-
formacion unitaria pars la carga mdxima, es’
del orden.de 0.0015 a 0.0020.

E! aumento deresistencia con la edad depen-;
de también del tipo de cemento, sobre todo a-

- edades tempranas. La figura 2.4 muestra el au

mento de resistencia con la edad paracilindros
de 15 X 30 ¢m, hechos con cemento normal
(tipo I}, y de alta resistencia inicial (tipo 111},
que son los dos tipos mas empleados tn estruc-
turas de conaeto reforzado. Después de¢ los
pritneros tres meses, ¢l aumento ¢en resistencia
cs relativamente pequefio,

400 P
'k “E = - ‘ ‘l - LA'“. ‘A]
¢ . .-l" 2 300 Acortsmisnta a 4
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el &5 l
- N
r, - W ‘2'0'0 - ' ¢
R W :
. 100 |E+=|
Figura 2.2 Curva esfuerzo-deforma , R R
s - . - - — —rl ’
CiOn en comptesion axial de un es- -t 0.001. 0.002 0.003 0.004 0.005 g
pecimen sujetn a carga de corta : -
duracion, Deformacién uninaria €. =a/8
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Figura 2.3 Efecto de ls edad al ensayar ol
o ls resistencia,

EFECTO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO

La resistencia del concreto depende de l1a
relacién agua/cemento:
agua/cemento, menor resistencia. En la figura
2.5 se presentan curvas csfuerzo-deformacién,
correspondientes a distintas relaciones,

Puede obaervarac en las figuras 2.8 y 2.5 que
Ia forma de la curva esfuerzo-deformacion de-
pende de la resistencia, Para resistenciasbajas, la
pendiente de ls rama descendente es muysuave.
Para resistencias altas, la curva es muy pronun-

a mayor relacién -

clada en su parte superior,ylaramadescendente
¢s mis corta. También se nota que la pendien-
te de Ia tangente inicial a la curva aumenta a
medida que crece la resistencia.

EFECTO DR LA VELOCIDAD DE CARGA

Ls figura 2.6 muestra resultados de ensayes
de cilindros realizados s distintas velocidades de
carga. En este tipo de ensayes se aplicd la car-
g2 2 una velocidad constante y se midié el tiem-
po necesario para alcanzar la resistenciz.
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Flgurs 2.4 Variacién de s resiatencia con la edad,
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Figura 2.5 Efecto de la relaciébn sgua/cemento.

Se puede observar que la resistencia de un
- cilindro en el que la carga mixima se alcanza
en centésimas de segundo.es aproximadamente
50 por ciento mayor que:la de uno que alcanzb
su carga maxima en 66 segundos. Por otra par-
te para un cilindro en que la carga maxima se
alcanza en 69 minutos, laresistencia disminuye
aproximadamente en un 10 por ciento.
En ensayes a velocidad de carga constante,
ins ramas descendentes de las curvas esfuerzo-
deformacion no son muy extendidas, debido

Tiempo para alcanzar

4 si maxmo w1iuerzo
1.5r *0.04 wg
s 1-:0109
1.04 66 ‘:3
¥
~S / 4112105
LA
0.5
- . -
0 2.001 0.002 0.003
€
c

Figury 2.6 lfecro de la velocidad de carga -
{l1atano [2.4]).

2 quc las caracteristicas de las maquinas de en-
saye hacen que el colapso ocurra subitamente,
una vez que se alcanza la carga maxima.

En la figura sc muestra que las pendientes
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, ias deforma-
ciones comrespondientes a las cargas maximas

son del orden de 0.002.

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACION

1l

La figura 2.7 muestra curvas obtenidas ensa- .

yando cilindros a distintas velocidades de de-|

formecién, desde una milésima de deformacion
unitaria por minuto, hasta una milésima por

"cien dias. En esta figura, f;(o.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 notable sobre las caracteristicas
de la curva esfucrzo-deformacion, especial
mente sobre la cargn maxima. Si la velocidad
de deformacién es muy grande, la rama descen-
dente es brusca, en tanto que si la deformacién
sc aplica lentamente, la rama descendente ¢
bastante suave. La deformacion unitana co-
rrespondiente a la carga méxima siguc sicndo
del orden de 0.002. Puede observarse qus la
resistencia disminuye muy poco con incremen-
tus importantes en la duracion dei ensaye.

cloanagi})

e ki A A " p— H
ol 0001 0.002 0.063 0.004 0.005 0.006 4,007

Figura 2.7 Flecto de Ja veloridad de deformacién
{Risch [2.5]).
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Figurs 2.8 Efecto de la relacién de esbelten,

EFECTO DE LA ESBZLTZZ ¥ DEL TAMARO DEL
ESPECIMEN

El efecto de la relacion de esbeltez sobre s -

resistencia a la compresion de un prisma se
mucstta 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 igusl a dos. Como me-
dida de la esbeltez se toma la relacién entre la
fongitud, medida en direccién de ls cargs, y
lado menor de un prisma, o e] didmetro de un
clindro.

Para esbelteces mayores que dos, la resisten-
cia baja, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi-

madamente, para esbelteces de seis o mds. Por .

el contrario, para especimenes de esbelteces
" menores que dos, la resistencia aumenta inde-
finidameate, y en teoria seria infinita para un
espécimen de altura nula
Enespecimenes gcométricamentesemejantes
pero de distinto tamaio, la resistencia dismi-
nuye, dentro de ciertos !imites, mientras ma-
yor ses el eapécimen. Esto es debido a que en
materias frigiles, como el concreto, la proba.
bilidad de que existan zanas de resistencia baja
aumenta con el tamado del espécimen. La fi-

Aabuncs reaiive (porcemaje)l
8

o8 8

™7

guna 2.9 muumddmoddum-nodeug;;_

cilindro en su resistencis a la compresidn,
2.2.2 Compresibn triexie! '

Los ensayes efectuados en cilindros de con-
creto bajo compresién triaxisl muestran que

la resistencia y la aeformactbn unitaria correr- - -

pondiente crecen al aumentar ls presiém lateral
de confinamiento. En estos ensayes, el estado
triaxial de esfuerzos se crearodeando el espéci-

men de aceite a cierta presién y aplicando uns

cargs axial hasta la falla mediante dispositivos
como el Hustrado esquemdticamente en ls fi-

gura 2.10 (a). )

En la figurs 2.10 (b) se presentan curvas es-

fuerzo-deformaciébn obtenidas de los ensayes
realizados por Brandtzaeg {2.6]. Corresponden
a distintas presiones de confinamiento lateral,
desde 38 hasta 286 kg/cm?. Se puede observar
que e} incremento de la resistencia es funcién
directa del incremento de la presidn de confl--
ramiento. Con presiones de confinamiento ade- -
cuadas pueden obtenerse resistencias de més
de 1000 kg/em?.

El efecto de la presidn lateral sobre la resls.

tenciz se {lustra en la figura 2.10 (c), donde se
presenta una grifics del esfuerzo axial, fy, ne-

cesario para producir la falla delcilindro, contre

la preaibn lateral, ;. Los resultados obtenidos
de jos ensayes pueden representarse, aproxima-

. damente, por medio de la expresién

fi=f, +41f; (2.1)

Cllindros con relacion de esaite: igusl & dog

-
:
(-]
¥

s
e
Li

!

e

L R R e

Dlimevo (om)

Figura 2.9 Efecto del tamafio,



Cargcieristicas esfuerzo-deformacion del concreto simple 38

f, thgphem?)

L

1 - h i

ivg}'lj" ” Huie O
,ﬁ:& Espécimen
....“ l
LAcalte s
presion

Esfuerzo axla!

{a)

001 0.02 0.03 0.04 Q.05 0.“1

)

Figuna 2.10 Comprevién triaxial (Brandtzacg [2.3)).

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

Debe notarse también el incremento notable
en e] valor de Ja deformacion unitaria, corres-
pondiente a la resistencia al incrementar la pre-
sion de confinamiento; con una presion de 38
kg/cm?, ladeformacion unitaria correspondien-
te a la carga mixima aumenta diez veces res-
pecto ala de un dlindro sin confinar.

2.2.8 Tension -

Es dificil encontrar una manera sencilla y -

reproducible de determinar la resistencia aten-
sion uniaxial. Siendo ¢l concreto bajo esta con-
diciéon un miverial fragil, es necesario que la
seccion transversal del espécimen yarie gradual-
mente, para evitar fallas prematuras debidas a

Prasion en ol acelie /,
i)

concentraciones de esfuerzos. La curva esfuer-
zo-deformacion de concreto en tension repre-
sentada.en la figura 2.11 se abtuvo ensayendo
un espécimen de seccion rectangular, variable,
a lo largo del mismo. Para fijarjo en la magui-
na de ensaye, se utilizaron placas pegadas con
resina a los extremos del espécimen, las que a
su vez fueron atomnilladas 2 la maquina Este
tipo de ensaye requiere mucho cuidado para
lograr resultados dignos de -onfianza.

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

En 1948, Lobo Camneiro [2.7] en Brasil y,
casi simultanecamente Akazawa [2.8] en Japén,
idearon un procedimiento de ensaye indirecto

.en tension, que se conoce como ¢l ensaye bro-

snilefic. En esencia consiste en someter un cilin-
dro u compresion lincal diametral, como se

- 7 -
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Figurs 2.11 Curva esfuerzo-deformacién en tenslén uniaxial. -

muestra en Ia figura 2.12 (u). La carga se aplica
a través de un material relativamente suave,
como triplay o corcho. Si el material fuera per-
fectamente elistico, se originarfan esfuerzos
de tensidn uniformemente distribuidos ¢n la
mayor parte del plano diametral de carga, co-
mo s¢ mucstra en la figura 2,12 (b).

La resistencia ¢n tensidn se calcula con la
formula:

' 2P
Uop dmsx = oy (2.2)
Tripiay
0 COrcno guro

0

.}

g

d

]

g

2

29

3

Sa

6

Tenutén { Compresitn

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

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

En realidad, el concreto no cs elastico y, ade-

mis, ia resistencia en tensién que se mide no
es la resistencia en tension uniaxial como la

{s) Esquemas ce snsaeye

210 7 € 10 4 18

ib) Distribuctdn de asfuerzos restivas / S
wgun 1voris slislica

Figura 2,12 Dutrihucidn e estucrzos y 1ipo de carge oo «onsidn indirecta

g o
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que se obiendria en el ensaye mostrado en
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende
es tener una medida de la resistencia del con-
creto a la tension por medio de un cnsaye ficil
y reproducible por muchos operadores en dis-

tintas regiones. Esto sc Jogra satisfactoriamen-

te con el ensaye brasilefio,

Para concretos fabricados con agregados de
"Santa Fe {ciudad de México), la relacion entre
la resistencia a la compresién de un cilindro y
su resistencia a |a tension, obtenida del ensaye
brasilefio, esta dada por la expresion

(fo)mg = 6 keferm? +0.06f,  (2.8)

vilida para
150 kgjem?® <f’, € 450 kgjem?
donde o

(ftb )mix

= resistencia en tension del en-
saye brasilefio

f'. = resistencia 2 la compresién
simple de un cilindro de. . .

15 X 30 cm.

Esta expresion es solamente aproximada y

sc prescnta para dar una idea de los ordenes

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

© _Zl conocimiento de laresisienciaala tension
del concreto es importante para ¢l disefio en
ten:ion diagonal y para otros tipos de compor-
tamjento, en donde la tension es el fenémeno
predominante.

2.2.4 Flexion

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

bremcnic apoyado, sujeto a una o dos cargas
concentradas. La falla cs brusca, con una grie-
ta Gnica que fructura el cspécimen,

El csfuerzo tedrico de tension en Ju fibru

_inferior correspondicnte a la roturu se calcula

medijante la expresion

l= ﬂ (2.4)

1
en la que f, es el modulo de rotura, M es el
momento flexionante correspondiente a la
carga mixima aplicada, ¢ es el medio peralte,
¢ ] es el momento de inercia de la seccion trans-
versal del prisma

Al aplicar la expresion (2.4) se supone que
el cancreto es elistico hasta la rotura, hipote-
sis que, como se ha indicado, no es correcta
para todas la escala de carga. '

Esta prueba proporciona una medida de la
resistencia del concreto a flexién, o mas bien,
a Ja tensién debida a flexion. Normalmente, ¢l
modulo de rotura es mayor que la resistenciz -
ala tension obtenida del ensaye brasileno.

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

El modulo de rotura como medida de la resis-
tencia a la tension, tiene varias desventajas. La
pnncipal es que el punto de tension maxima
sc presenta en la superficie externa del espé.
cimen, que estd sujeta en forma importan.
te a esfuerzos de contraccion originados por
cambios en ¢l ambientc. Por esta razon, la dis-
persion de datos de ensayes de modulo de ro-
tura es mayor que la dispersion obtenida en el
ensaye brasilefio, la que a su vez es mayor que
la dispersién de datos ‘de pruebas en compre-
sion. Es difici] establecer relaciones genesales
entre los valores de £, y f,, ya que la relacién
depende del tipo de concreto.

4



38 Caracteristicas generaies del concreso y del acere
2.2.5 Otras condiciones de esfuerzos

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

También se han realizado ensayes en concre-
to simple sujetando especimenes de diversos
tipos s 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 Jos que se provoca
un estado combinado de esfuerzos de tensién
y compresion; los llevados a cabo por Bresler
[2.11], sometiendo cilindros a combinaciones
de esfuerzos de torsién y compresion axial, y
los de Kupfer, Hilsdorf y Rusch [2.12] en pla-
cas y prismas cargados & través de dispositivos
especiales, para evitar alteraciones de los e
tados de esfuerzos estudiados,

2.2.6 Cniterio de falla

A pesar de los estudios que se han realizado
no se ticne todavia una teoria de falla sencilla
y que permita predec . c:n precision acepta.
ble la resistencia del concreto simple. Se ha
intentado hacer adaptacion-s, entre otras, de
las teorias de Mohr, de Coulomb, de esfuer-
zos cortantes y de deformaciones limitativas.
K. Newman yJ.Newman han utilizado con bue-
nos resultados criterios de falla basados en teo-
rias energeticas, las cuales parccen ser las mis
adecusdas para el caso del concreto [2.18). En
Ia referencia 2.14 se presenta un resumen de
los estudios efectuados para determinar la re-
sistencia del concreto a estados combinados
de csfucrzos y las distintas teorias de falla
que sc han propucsto hasta la fecha,

2.3 Efectos del iempo en el concreto
‘eodurecido

 2.3.ITonceptas generales

Cuando se aplica una carge a un espécimen
de concreto, éste adquiere una deformacion
inicial, Si la carge permancce aplicads, la de-
formacién sumenta con el tiempo, aun cuando
no se incremente la carga.

Las deformaciones que ocurren con el tiem-
po en el toncreto se deben eaenciaimente a dos
causas: contraccion y flujo pléatico,

La figurs 2,18 muestra una curva tipica de-
formacién-tiempo de un espécimen de concre-
to bajo carga constante. La forma de la curva
y las magnitudes relativas son aproximadamen-
te las mismas, sea la accidn de flexidn, com-
presion, tensién o torsién. En el eje vertical se
muestra la deformacién y en el horizontdl, el
tiernpo, ambas variables en escala aritmética,

Se pucde ver que al aplicar la carga en un
tiempo relativamente pequefio, el concreto su-
fre una deformacién inicial, que para efectos
pricticos se puede considerar como instanté. -
nea. Si se mantiene la carga, ef concreto sigue
deformindose, con una velocidad de deforma-
cién grande al principio, que disminuye gra-
dualmente con el tiempo. ‘

Aunque para efectos pricticos pucde consi-
derarse que la curva tiende a ser asintética res-
pecto a una harizontal, se ha comprobado que
la deformacién sigue aumentando ain después
de muchos aftos. Sin embargo, aproximada.
mente el 90 por ciento de ladeformacién total
ocurre durante el pnmcr afio de aplicacién de
la carga - -

Si en cierto momento se descarga ¢l espéci-
men, se produce una recuperacion instan-
tanea, seguida de una recuperacion lenta. La
recuperacion nunca es total; siempre queds
una deformacién permanente.

En la figura 2,183, la curva de trazo continuo
representa las deformaciones de un espécimen
sujeto a una carga constante, la cual & retirada
después de cierto tiempo. La linea de trazo
interrumpido representa las deformaciones que -
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Figua 2.13 Curva tipica deformacién-tiempo, bajo condiciones ambicntales constantes.

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

Para efectos de disefio estructural, no basta
con conocer las deformaciones iniciales o ins-
tantaneas; en muchos casos interesa atin mis
estimar la magnitud de la deformacién total,
incluyendo los efectos del tiempo. En vigas
sujetas a carga constante se han observado de-
flexiones totales de dos a cinco veces maycu:cs
que las medidas inmediatamente después de
aplicada la carga

- —

2.8.2 Contraccian

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

Los factores que mas afectan la contraccion
son la cantidad oniginal de agua en la mezcla y
las condiciones ambientales especiaimente a
edades 1empranas. Como gencralmente un con-
creto de aitu resisiencia tiene menos agua que

otro de baja resistencia, el primero se contraeri
menos que el segundo. Asimismo, un concreto
en ambiente himedo se contraerd menos queen
ambiente geco,

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

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

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

2.3.8 Flujo plistico

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

1t
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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 la referencia 2,15.5e¢
trata esencizlmente de un fendmeno de defor-
macién bajo carga continua, debido & 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, hastz niveles
del orden del 50% de la resistencia. Para nive-
les mayores la relacién ya no es proporcional.

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

En la figura 2,13 se observa que la deforma-
cién debida al flujo plistico aumenta con la
duracibn de 1a carga. También sc ha observado
que, para un mismo nivel de carge, las defor-
maciones disminuyen al aumcntar la edad a
que ésta se aplica

Otros factores que afectan a las deforma-
clones por flujo pldstico son las propicdades
de los materiales constituyentes del concreto,
las proporciones de la mezcia y ia humedad
ambiente.

Es interesante mencionar que, como ¢ flyjo
plistico aumenta con ¢ nivel de carga, este
fenémeno tiende a aliviar las zonas de mixi
mo esfuerzo y, por lo unto, a uniformar los
esfuerzos en un elemento.

2.8.4 Efecto de lo permanencia de la carga

Es importante conocer el porcentaje de la
resistencia que puede soportar una pieza de
concreto en compresién sin fallar, cuando la
carga se mantiene indefinidamente. En la figu-
ra 2.14 se muestra e} efecto de la permanencia
de una carga seguin los ensayes de Risch [2.5)
En el cje horizontal se representan deforma-
ciones unitarias, y en el gje vertical valores re-
lativos, f,/f., de los esfuerzos aplicados con
respecto a Ia resistencia en una prucba de cor-
ta duracién {20 minutos aproximadamente).

Sc prescnuan curvas esfucrzo-deformacién
obtenidas de especimenes sujetos a distintas
velocidades de deformacién, con lo que se
produjeron fallas a diferentes edades. La linea. .
de trazo continuo corresponde a un espécimen
en ¢l que la fallz se produjo.en 20 minutos,
Las curvay de especimenes llevados a ]a fafla
en 100 minutos y 7 dias se presentan con tra-
zo discontinuo,

..’L 1.2¢
1e . .

.04 Limite ce fatia
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Figura 214 Efecto de la permancncia de la carga (Rilsch) [2.5)
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Se muestran ademds dos envolventes: la in-
ferior, llamada limite de deformacion v la su-
perior, limite de falls. La primera muestra las
dc{ormaciones miximas que se obtiencn al apli-
car indefinidamente distintos porceniajes de
la resistencia, inferiores a un cierte valor crity-
co. La segunda envolvente indica las deforma-
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes
de carga superiores al valor critico. La inter-
seccién entre estas dos envolventes indica, ted-
ricamente, el porcentaje de la resistencia por
debajo del cual el espécimen puede soportar la
carga indefinidamente.

En la figura puede observarse que st se car-
ga un espécamen al 80 por ciento de su resis-
tenca de corta duracion, se producirs la falla
eventualmente a una deformacion del orden
de 0.0055. En cambio, i se le sujeta solamen-
tc al 40 por ciento de su resistencia de corta
duracion, el espécimen:sufrird una deforma-
cion del orden de 0.0025 después de un tiempo
muy largo y mantendrd su carga indefinida-
mente. e

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

2.4 Fatiga

Sc¢ han hecho diversos estudios sobre ele-
mentos de concrelo sujetos a repeticiones de
carga. Cuando un elemento falla despucs 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
¢icmentos como vigas de puentc, durmientes
de ferrocarmil o cimentacivnes de maquinania
estan sujetos a muchas repeticiones de carga.

Se¢ mencioné anteriormente que un elemen-
to de concreto en compresidn no puede sopor-
tar indefinidasaentc fracciones de su resistencia
estatice 1, wees que un 70 por ciento, Cuan-
do 2 un ciemenio de concreto sc le aplican

Modulos eldsticos 41

compresiones del orden de la mitad de su resis-
tencia estitica, falla después de aproximade
mente dicz millones de repeticiones de carga. Se

-ha encontrado también que si la carga sc apli-

ca intercalando periodos de reposo, ¢l nu-
mero de ciclos nceesario para producir la falla
aumenta considerablementc.

Los estudios experimentales s¢ han hccho
aplicando los ciclos de carga y descarga a velo-
cidades bastante mis ripidas que las que se
presenian en la pracuca y, por lo tanto, sus
resultados en general son conservadores.

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

Para dertos mazteriales, como el acero, se .
ha encontrado que, aplicando ciclos de cargasi:
y descarga y llevando e] esfuerzo maximo has-»
ta un cerio valor, existe un limite de este cs-~
fuerzo por debajo del cual se puede soporiar
un aimero indefinido de ciclos. En concreto,
sc han llevado los ensayes hasta 10 millones de
aplicaciones de cargg, sin que sc haya compro-
bado la existencia de limites semejantes. Enlas
reierencias 2.16 y 2.18 se trata ampliamente el
tema de fatiga en el concreto,

2.5 Médulos elisticos

Para estimar deformaciones debidas a cargas
de cona duracion, donde se puede admitir un
comportamiento elastico sin errores importan-
tes, es necesario definir un valor del modulo
dc clasticidad. Del estudio de las curvas esfuer-
zo-deformacion mostradas, resulia obvio que
el concepto convencional de médulo de elastici-
dad no tiene sentido en concreto, Porlo tanto,
¢s necesario recurrir a definicdones arbirtrarias,
basadas en consideraciones empiricas, Asi, sc
pucde definir el modulo tangente inicial o tan-

s
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gente a un punto determinado de la curva es
fuerzo-deformacién y el médulo secante entre
dos puntos de |z misma. Para tomar en cuenua
- los efectos de cargas de larga duracién en uma
forma simple, se utilizan a veces médulos 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)recomiendala
pendiente de la linea que une los puntos de
la curva correspondiente a una deformacién de
0.0005 y al 40 por ciento de la carga mixima.

Se ha observado que, después de varios ci-
clos de carga y descarga » esfucrzos reistivamen-

‘te pequeiios, la relacion esfuerzo-deformacion
tiende 2 convertirse en una relacién préctics
mente lincal. Como es dificil determinarel mé-
dulo tangente inicial de una manera reprodu-
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas
de carga y descargn, con objeto de rectificar la
curva esfuerzo-deformacibén, y se considena
la pendiente de la curva as{ obtenida como d

méduio de elasticidad. El mérodo para deter- -

minar ¢l médulo tangente en esta forma se 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 el moduio de elasticidad a partir
de estas variables. Por cjemplo, ¢l Reglamento
ACI presenta la ecuacion

. 4220
E, = w'® L5400 /T

(2.5)

donde E, esel médulo de elasticidad en kg/em?,
w es eipesovolumétricodel concreto enton/m?
y /. es la resistencia del concreto en kg/em?,
E! Reglamento del D.F., propone la ecuacion

E =10900 \/f

que es aplicable anicamente a concretos fabri-
cados con agregados tipicos de la ciudad de
Méxiwn, Estas ecuaciones dan Gnicamente va-
lures uproximados, porque existen otras varia.

(2.6)

hles.imporunuea. como o tipo de agregado. Las
diferencias entre los valores reales y los caleu-

- Isdos con estas ecuaciones pueden ser muy

" grandes. Cuando se requicren estimacionss de

cierta precisién, conviene determinar el médulo
de elasticidad del concreto usado en particular,

En algunos andlisis clisticos se suelen em-
plear G, el médulo de elasticidad al esfuerzo
cortante, y g, ¢ coeficiente de Poisson. El pri-
mero se toma cominmente como fracclén del
médulo de clasticidad que seusaencompresion,
del orden de 0.4. Experimentalmente, sc ha de.
terminado que el segundo varfa entre 0.12 y
0.20. Con frecuencia se supone i igual a 0.18,

2.6 Deformaciones por-u.mblol de
temperatura .

E! concreto estd sometido a camblos volu.
métricos por temperamura Se han determinado
algunos coeficientes térmicos que oscilan entre
0.000007 y 0.000011 de deformacibén unitaria

.por grado centigrado de cambio de tempers-

tura. " Los valores anteriores corrcsponden s
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 jos mencionados.

2.7 Algunas caracteristicas de los aceros
de refuerzo

El acero para reforzar concreto se utilizaen.
distintas formas. La mds comun eslabarraova-
rilla que se fabrica tanto de acero laminado en
caliente como de acero trabajado en frio. En las
figuras 2.15 y 2.16 se muestran curvas de am.
bos tipos de acero, tipicas de barras europeas. .

Los didmetros usuales de las barras produci-
das en México, varfan de '/, pulga 1Y/, pulg
(Algunos productores han fabricado barras co-
rrugadas de */,4 pulg, */3; pulgy .6 pulg)
En otro pafses se usan didmetros aun mayores.
Todas las barras, con excepcion del alambrén
de !/, pulg, que gencralmente es liso, tienen
corrugaciones en la superficie, para mejorar

b
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o1

0.2 : 0.3

Figura 2.15 Curvas esfuerzo 8cformacién de aceros laminados en caliente para barras de refuerzo de fabrica.
¢ién curcpes. :

su adherencia al concreto. La tabla 2.1 pro-
porciona datos sobre las caracteristicas prin-
" cipales de barras de refuerzo, asi’ como la
nomenciatura para identificarlas.
Generalmente el tipo de acero se caracteniza
por el limite o esfuerzo de fluencia Este limi-
tc sc aprecia claramente en las curvasesfuerzo
deformacion de barras laminadas en caliente,

e

como se ve en lafigura 2.15. El acero trabajado
en frio. no tiene un {imite de fluencia bien de-
finido* (figura 2.16). En este caso, el limite de
fluencia sucle definirse trazando una paralela
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma-
cién desde un valor de 12 deformacion unitaria
de 0.002; ]a interseccién de esta paralela con
la ciirva define el Ifmite de fluencia

R

Q © 0.08

2 i
Q.10 0.16
¢,

Figum 2.16 Curvas esfuerzo-deformacién de acero trabajados en frio para barras de refuerzo de fabricacién

europea.

23
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Tabls 2.1 Diimetrus, pesos, ireas, y perimetros
de barras.

Barre Didmetro Poso  Avea Perimetre
Nim, pulp mm  kg/m em? em

2 1/4 6.4 0.248 032 1,99
2.5 8/16 7.9 0.388 049 2.48
3 5/8 8.5 0.559 071 298
4 12 12.7 0.995 1.27 23.99
5 5/8 13.9 1.552 1.98 5,00
6 3/4 19.0 2.235 2385 6.00
7 .1/8 222 3.042 388 6.97
8 1 25.4 3578 507 1798
9 1.1/8  28.8 5028 6.41 8.99

10 1-1/¢ 318 6.207 7.92 9.99
1 1.8/8  54.9 7.511 9§.58 10.96
12 i-if2 381 3.958 11.40 1197

OBSERVACIONES

Los didmictros, dress y Pesce 0 ajustan s la noma de la

‘Secretaria de Comercio, NOM B&=1974. Segdn esta noma, -

¢l didmetro nominal y €l drea de¢ uns barrs corrcsponden s
ios que tendria una barrs lia, 6in corrupaciones, del mismo
peso por metro Lineal; todas las barru, con excepeidn de la
No. 2, estan corrugadas.

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

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

Sec hua empezado a generalizar el uso de mallas
como refucrzo de losas, muros y algunos cle-
mentos prefabricados. Estas mallas egtin for-
madas par alumbres lisos unidos por puntos de

ol 0.004

1 L

- —
0.012
¢
Figurs 2 17 Grifica esfuerzo-deformacibn de un acero -
de alts resistencia, sin limite de Nuencia delinido, de
fabricacidn nsclonal,

c.oos

soldadura en las intersccciones. El acero es del
tipo trabajado en frio, con refuerzosde fluencia
del orden de 5 000 kg/cm?, El espacismiento
de los alambres varia de 5 a2 40 cm y los did-
metros de 2 a 7 mm, aproximadamente. En
ulgunos paises, en lugar de alambres lisos, se
usan alambres con algin tipo de Irregularidad
superficial, para mejorar 1a adherencia

El acero que se emplea en cstructuras pres-
forzadas es de resistencia francamente superior
a2 la de los aceros acscritos anteriormente. Su
resistencia (ltima var.a entre 14 000 y 22 000 .

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

-. ¢sfuerzo correspondients a una deformacién
permanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000
keoem?. .

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

El médulo de elasticidad de los distintos ti-
pos de acero cambia muy poco. De la compa- .

/&
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Figura 2,18 Curvas comparativas para acero y concreto

racion de las curvas del acero y del concereto,
s¢ puede inferir que si ambos trabajan en un
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elcmento de concreto reforzado sujeto a com-
presion axial, el colapso del conjunto estara
regido por la deformacion del concreto que,
bajo cargas dc larga duracion, puede ser hasia
de 0.010 6 0.012. Para esta deformacion, el
acero tendria apenas una deformacion del or-
den correspondicnte a su fimite de fluencia,

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

Para el discfio sec supone que la curva esfuer-
zo-deformacion del acero en compresion es
identicd a la curva esfuerzo-deformacion en
tension. La curva en compresion es dificil de
determinar en ¢ caso de barras, debido aefec-
tos de esbeltez.
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS
FABRICADOS EN EL DISTRITC FEDERAL

Carlos Javier Mendoza Escobedo (1)

RESUMEN

Se determinan las propiedades mecénicas de los concretos fabricados con agregs-
dos tipicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que perziten deter-
minar las variaciones .de las resistencias & compresidn y tensidn, del mddulo de
elasticidad, de la relacidén de Poisson, del wddulo 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 um mejor comportamiento en cuan-
to a estas propiedades.

INTRODUCCION

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la
fabricacidn de conecreto, tiemen caracterSstices 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 fabricados con estos
agregados difieran de las slcanzadas en los concretos comunes.

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

PROPIEDADES MECANICAS

Materiales componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados
con grevas y arenas andesiticas, comunes en el D.F. Se estudian dos tipos de
arenas, cuya diferencia b3sica estriba en el contenido de polvos (material mis
fino que la malla 200).

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

lo que hace que los concretos fabtri. ados con estos materiales sean muy deforma-
bles, & corte y a largo plazos.

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

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

(1) Investigador, Instituto de Ingenieria, UNAM



adecuadas para ser transportado por medio de bombas.

Resistencia a compresidn. - Las edadas de prueba fueron 7, 28, 90, 360 x 1825
dfas; cada resultado representa el promedio del ensaye de tres especimenes compa-
fieros. En la fig 1 se plantea la correlacifn que permite predecir la resisten-
cia a compresiSn a cualquier edad en funcién de la alcenzads a los 28 dias. Ca-
be mencionar que los incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en
aquellos concretos com menos polvo. La expresidn sugerida resulta ser:

£ f:: , en kg/em?

- —t
c 8.4+ 0,7¢
Resistencia # tensifn. Se hicieron especimenes cilindricos para ensayarlos a
tensidn por medioc de 1a prueba indirecta, asf como vigas para determinar el mb-
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistencias & tensidn y
compresion resultan ser:

Tensidn indirecta, fig 2 H por flexidbn, fig 3

£ - 1.47 /f; , en kg/em? - 1,81 /f; , en kg/cm?

e
Mddulo de elasticidad. El mSdulo de elssticidad se obtuvo a partir de las gra-
ficas esfuerzo-deformacidn de especimenes ensayados a compresidn. Se usf el
criterio de m8dulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron
tres ensayes, siendo 1loc valores reportados el promedio alcanzado en estas de-
terminaciones. La expresidon propuesta para daterminar el mddulo de elasticidad
a partir de la resistencia a compresidén es, fig 4

- ' 2
E 8500 /fc , en kg/cm

Relacifn_de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 dfas de especimenes cilin-
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se obaserva que la
re_acidn de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con ésta
con la expresidn

u = 0.22 + 0.00026 f;

habiendo glcanzado un valor medio de 0.30, superior al intervalo usual recomenda-
do pars el comcre~oc (0.15 - 0.20).

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

, G = 3300 /f; , en kg/cm?

Deformacion unitaria (£,) correspondiente al esfuerzo miximo. El1 valor de esta
deformacidn también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance en
el concreto, por lo que se puede correlacionar con ella con la expresidn siguien-
te, fig 6

£ = 0.003 + 2.8 x 10~% £
o) [ 4

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformaciSn (E;)

o
e



igual & 0.0044.

Ls curva esfuerzo-deformacisn del concreto bajo cargas de compresifn, puede re-
presentarse en forms adecuada con la expresida

2f!
£ «—= , en kg/em?

c iz
€, 1+ (eo) |

Contraccifn por secado., La rgpidez com que se presenta la contraccifn de los
concretos andesiticos, varia de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga
en los materisles componentes, sin embargo, la contraccidn iiltima se puede esti-
mar del mismo orden para los dos casos e igual (€qg), = 0.00l, para los propor-
ciocnamientos usuales y las condiciones ambientes de la ciudad de México, fig 7.
Las expresiones que permiten estimar el valor de la concraccibn para una edad
cuazlquiera se indican a continuacidn:

i}
L1
N

Concretos andesiticos con exceso de polvoaf(dei orden del 202)

t0.88
(e ), = —————m—m x 0.001 :
csqt 51 + t0.8§ -
Concretos andeé;ticos con pocos polvos (del orden del 8%) e
t

(e ). =554 X0-001

en ambos casos t debe expresarse en dfas. ¥

Deformacion diferida. Esta deformacidn se estimd en_funcifn del coeficiente

de daformacidn diferida (C.), el cual es igual C, = E£_¥I_£ » siendo €., la de-
formacidn unitaria alcanzada en un tiempo t Yy €4, la deformacidon unitaria ini-
cial al aplicar el esfuerzo de compresidn, igual &8 40 por cientc del esfuerzo
maximo.

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

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

0.60
t

060 ¢

C =
10+ ¢t
Concretos andesiticos con pocos polvos (del orden del 8%)
0.55

t

e et
11 + ¢0°3

C =

. 2.5

ly



Contraccidn por secado en condicidn estindar. Tomando en cuenta los coeficien
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la
contraccion (iltima pares ponerla en condicidn estindar, se recomienda emplear
las siguientes expresiones para la estimaciSn de la con-Taceibn por secado a
cualquier edad:

Grava endesitica y arena andesitica con exceso de polvos
t0.88

€, = — 755§
t 51 + t0.88

x (0.0013

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

t
€ = ——— x 0,001
t 53+ ¢ 013

En.estas expresiones el valor de t se debe tomar como el nimero de dias después
de la suspensidn del curado hiimedo y el valor de la contraccidn 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 iltima en condicidn esti@ndar, Entre las variables que ma-
yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de deformacidn dife-
rida Gltima est@n la edad a la que se aplica la carga, la humedad relativa, y el
revenimiento, los cuales incrementaron los valores alcanzados en.los encayes.

El coeficiente de deformacidn diferida en condicidn estandar para cualquier edad
(en dias) se puede determinar con las siguientes expresicnes:

Grava andesiticas y arena andesitica con exceso de polvos

t0'60

C, w ————8— 5 65
t 10 + to,eo

Grava andesitics y arena andesitica con pocos polvos
t0.55

t 11+ t0.55

C 3.12

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

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

ciones mayores que las usuales.

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

}/



determinadas en este estudic para estimsr la resistencia del concreto asi
como sus deformaciones a corto y largo plazos, se requiere modificar los pa-
rimetros usados convencionalmente en los disefios estructurales para obtener
mejor concordancia entre el comportamiento astimado en el diseio y el alcan-
zado en las eatructuras resles.

3. La.contraceifn por secado registrads fus inversamente proporcional al conte=-
nide de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni-
do de polves en las arenas utilizadas y 8l revenimiento de las mezclas utili-
zadas.

4. Para un mismo tipo de agregado grueso el smpleo de arenas con muchos finos
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacidn diferida. Este coe-
ficiente tambi&n aumentari en forms apraciable al incramentarse al reveni-
miento del concreto.

RECOMENDACIONES

En relacidén con los materiales pEtreos se buscarf, por una parte, emplear agre-
gados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agregados finos con el
menor contenido de polvos que sea factible desde el punto de vista econbmice.
Estas dos caracteristicas conducirfn & obtener concretos, para una resistencia
dada, con mayor mSdulo-de elasticidad y, por tanto, con menor deformacifn’ inl-
tantfnea, menor contraccifn por secsdo, porque hay mayor restriccibn a ostas de-
formaciones, ¥y menor deformacibn diferida. v

En cuanto & las mezcla: de concrato se emplaarfn aquellas con mayor contenido de
agregade grueso compatible con la tradbajabilidad de la misma. Lo an:erior con-
ducirf a menores consumos da agua 1o que a su ver se traducs en menor contenido
de vacios y por tanto mayores resistencies relativas, menores deformaciones y
contracciones, as{ como menor deformacibn diferida,

La resistencia a tensidén por flexisn del concreto es usual valuarla como

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

En relacidn cor e. mddule de elasticidad esti&ticoe, las expresiones propuestas

por los diferentes reglamentos de construccids (ACI 318, RDF) sobrestiman los

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

Al igual que los otros parametros la relacidn de Poisson y el mddulo de rigidez
por cortante determinados para el concreto andesitico, difieren de los valores
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos
concretos conviene emplear los valores sugaridos.

La deformacifn correspondiente al esfuerzo maximo es usual considerarla igull

0.003, sin embargo, el resultadc de los ensayes indican que esta deformacifn al-
canza un valor promedioc de 0.0044.



En relacidn con las deformaciones a largo plazo, tento las originadas por la
contraccidn como por la deformacidn diferids, pueden estimarse-con buena preci-
8idn con los coeficientes determinsdos de los resultados de los ensayes, sin
requerirse de correcciones por caracreristicas del material y medio ambiente
del Distrito Federal, dado que los concreros empleados son caracteristicos de
106 usuales en el firea metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones

de curado representan también las usuales en esta frea.

Cuando las caracterfisticas del concrete y las condiciones del medio ambiente
varian, haciendo no aplicables directamente los resultados de loc ensayes, se
recomienda emplear los valores sugeridos para caracteristicas y c.ndiciones es-
tandar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes
a las circunstancias de cada caso en particular, de acuerdo con los factores de

correccidn indicados en la fig 9.

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

INFLUENCIA

DE LOS AGREGADOS

EN LOS CONCRETOS
ESTRUCTURALES DEL D.F.

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

RESUMEN

Se analiza el efecto que tienen las particulas mas finas
de las arenas andesiucas y las caracteristicas intrinsecas
de las gravas caiizas y andesiticas, disponibles en ia
civdad de México, sobre las propiedades de las
concretos en los estados fresco y endureado. Ademas,
se dan recomendaciones para mejorar las propiedades
de estos concretos.
= - - —

SUMMARY

The effects of the finest part of angdesiuc sands and of
the intrinsic characteristics of limestones and andesiuc
gravels, available in Mexico City, in the properues of
fresh and hardened concrete are analyzed. Also,
recommendatons for improving the propenies of these
concretes are given,

* Subdirector, instituto de Ingerueria, UNAM
** Asesor en tecnologla del concretn

REVISTA IMCYC, VOL 25, NUM, 192/MAYON987



INTRODUCCION :

Los concretos utilizados cominmente
en laCiudad de México presentan cier-
tas deficiencias, originadas en algunos
casos por la calidad de los materiales
componentes y en otros por las practi
cas constructivas empleadas. Entre las
deficiencias mas notonas se pueden se-
Aalar {as siguientes:

a) La deficiente calidad de los agrega-
dos empleados propicia que ios con-
cretos tengan propiedades inadecua-
das como bajo méduto de elastic-
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 e! concreto endurecido,
Por todo elio, las estructuras de con-
creto son propensas a presentar

agrietamientos por elevados cam-

bios volumétncos, excesivas defor-
maciones a corto y largo plazo y es-
casa rigidez ante cargas laterales.

b) €l empleo de cemento portland-
puzoiana en la fabricacién de concre-
to propicia una adquisicién de ress-
tencia mds lenta que {a obrenida con
otros tipos de cemento portiand (i y
i), lo cual es incompatble con la
practica usuai de pronto descimbra-
do de las estructuras, en particular de
los sistemas de pisos para edificios,
y dar lugar a flechas excesivas y agne-
tamientos inaceptables.

¢) Las pruebas de control de calidad
realizadas po- difererres laborato-
rios! indican qur cu. relativa fre-
cuencia los concretos no cumplen
con los requisitos de « alidad espe-
cificados y que la proporcidon de
mezcias con resistencias inferiores a
la especificada llega a cerca de un
30%, sobre todo para aigunos valo-
res de fc. Lo anterior ocasiona que
los factores de seguridad de wn no-
mero importante de elementos es-
tructuraies sean inferiores a los con-
siderados en los reglamentos.

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

10

con revenimientos exageradamente al-
LOS Y proporciones excesivas de arena.

Por todo lo mencionado se opina
que las caracteristicas y propiedades del
concreto que se ha utilizado normal
mente en ia Gudad de México no son
las mis favorables para su empieo con
fines estructurales, lo cual ha hecho
pensar en la necesidad de introducir
mejoras sustanciales, tanto en ios ma-
teriales componentes como en &l con-
trol de calidad y en las pricticas cons-
tructivas, sobre todo para aquellas apli-
caciones con mayor requerimiento es-
tructural,

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

de ensayes en mezclas de concreto,
que se lievd a cabo simu!téneamqk
en tres diferentes laboratorios v
pendientes de laCiudad de México. E;n
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-
cipaies en los agregados:

a) Emplear gravas de mejor calidad que
ias actuales de andesita y basaito es-
coniiceo.

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

W‘
TABLA 1. PROPIEDADES FiSICAS DE LAS GRAVAS

GRAVAS ANDESITICA CALIZA NORMA
TRITURADA ASTM
CONCEPTOS 5-10 mm 16-20mm 510 mm 10-20 mm  C.33
1. Material mis
fino que ia
malla Nao. 200, 1.60 0.40 0.567 0.75 1 mda
2. Densidad 2.42 2.41 2.63 2.63
3. Absorcién, 4.54 4.19 0.82 0.68
4. Sanidad en sul-
fato de sodio, 9.8 14.7 8.0 7.4 12 mix.
pérdida en
5. Abrasién en M§-
quina Los Ange- 2338 27 17.5 14,9 50 mix.
les, pérdida en
6. Coeficiente
volumétrico: = - —
Por tamados 0.34 0.37 0.13 0.22.
Grava total 0.36 0.19
7. Pesos volumé-
tricos:
Sueito, kg/m? 1256 1266 1366 1348
Variliado, kg/m® 1354 1370 1517 1528

REVISTA IMCYL, VOL. 25, NUM. T92MAYON987
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS

Ln AW

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. Médulo de finura 3y 3.00 2.60 2.97 2.78 2.80 2.3.31
2. Material méds fino
gue la malla No. 1.8 7.7 99 16.7 193 1.3 5 mix.
200, %
. Densidad 2.40 2.28 2.40 2.37 230 2.3
. Absorcion, % 5.85 $.87 438 4.94 793 5.12
. Sanidad en sulfato '
de sodio, pérdida 5.67 10.54 5.82 10 mdx,
en%
6. Pesos volumétricos:
Suelto, kg/m? 1396 1392 1443 1440 1450 1386
Varillado, kg/m? L1531 159 1690 1635 1624 1524
7. Materia orgdnica, .
color respecto al ~ .lnf. Inf, Inf. inf. Inf. inf. _ ;
ifmite il
8. Equivalente de -
arena,% 829 66.0 59.3 65.4 52 84.5 :
9, L{mites de con- .
sistencia:
Limite Ifquido,% 17.2 23 19.0 22 23 156 - =
Limite plistico,% Inap. Inap. inap. Inap. Inap. inap.
Indice pldstico trap. inap. Inap. Inap. Inap. Inap.
Contraccién
lineal,% 0.0 2.10 0.0 1.95 1.85 0.0
*. Arena andesftica lavada
propiedades pla-tca-. Cemento / empleado.

Para cuantificar qué tanto pueden in
fluir estas modificac:ones en las propre-
dades del concreto, se realizd un estu-
dio comparativo gue incluyd mezcias
con dos tpos de grava (andesitica na-
tural y caliza tnturada), anco arenas an-
desiticas con diferentes contenidos de
finos y una arena de referencia, no arn-
desitica. que cumplid con los requisitos
fisicos de la norma ASTM C33.° .

En cuanto al cermento, se optd por
emplear cemento portiand upo | como
Unico matenal cementante y no usar
aditivos en ia preparacién de las mez-
clas. :

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

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

Agregados

a) CRAVAS
Las gravas tanto andeslticas como ca-
lizas se dividieron en dos fracgones:
de 5 a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es-
tas fracuones se combinaron en pro-
porcién de 35 y 65%, respectivamenr
te, para integrar el agregado grueso

2

-

Las propiedades fisicas de estas gra-

- vas se presentan en |a tabla 1. Los va-

iores ahi mostrados son el promedio
de las pruebas-efecruadas en-los tres
laboratorios que participaron en el
estudio.

Los resultagos de las pruebas de den-
sidad y absorcién muestran una di-
ferencia importante entre las gravas
andeslticas 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
las rocas que las constituyen, debe
esperarse que los concretos hechas

1
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA

Materiales
1 2
Cemento 300 296
Arena andesitica
{finos }:1.8
7.7
99 775 }
16.7 755
19.3
Arena de referencia
Grava andesftica 952 938
Grava caliza
Aguz 179 187
Agua/cemento 0.60 0.63

Mezclas No. (consumo promedia, kg/m?)

3 4 5 6

297 257 303 300

770

742
T4

736
940

1024 1044 103«
190 183 176 183
0.65 0.62 0.58 0.61

7 B 9
295 294 298
752

761
740
1018 1014 1027
193 194 177
0.63 0.68 0.59

con la grava caliza resulten mucho

menos deformables.

b} ARENAS

Sz utilizaron cinco arenas andesiticas
cuyos contenidos de finos menores
gue la malia 200 variaron entre 1.8
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro-
cedieron ge Stros tantos bancos (de-
positos piroclasticos) de la-region. La
2rena andesitica con 1.8% de finos
<2 obtuvo por lavado. A manera de
referencia se empieé una arena no
andesftica con un contenido de f-
nos de 1.1%.

En fa tabla 2 se presentan los resul-
tados de las pruebas efectuadas a es-
tas arenas. Conviene notar que, ade-
mas de las pruebas fisicas que son
usuales, se efectuaron otras dos de-
terminaciones: el equivalente de are-
na y los limites de consistencia. Esto
se hizo con e! fin de buscar un me-
dio que permitiera evaluar las pro-
medades plisucas de los finos de es-
ti5 arenas.

Las especificaciones de cglidad para
agregados por lo regular aceptan un
maximo de 5% de particulas mas fi-
nas que la malla 200 (74*) en are-
nas para concretos de uso general,
no expuestos a la abrasion. Todas las
arenas andes.t.cas gue so ulilizan en
los concretos del Distrito Federal ex-

A

ceden por mucho este limite, pues
sus contenidos de finos sueten fluc-
tuar entre cerca del 10 y aigo mis -
del 20%. Debido a las dificultades
que existen para reducir estos finos
a valores aceptables, se ha vueito
costumbre tolerarlos sin mayor tri-
mite, aduciendo que se trata de fi-
nos inertes gue no afectan la calidad
del concreto; sin embargo, la expe-
riencia ha demostrado que esto no
siempre es asi, pues hay arenas con-
tanunadas con finos plasticos (limos
y arcillas) que si son daftinos para el
concreto.

Como es usual, todas estas arenas
andesiucas exhibweron densidades re-
lauvamente bajas y altas absorcio-
nes. Conviene abservar que, en es-
te aspecto, la arena de re-2rrmcia no
present® mejores caracteristcas.

PROGRAMA DE PRUEBAS

£l programa incluy6 nueve mezclas de
concreto en las que se mantuvieron
constantes las siguientes caracteristicas:

a) Cemento: portland tipo

b} Tamano maximo de grava: 20 mm

c) Granulometria de la grava: 35% de
5210 mm y 65% de 10 a 20 mm

d} Consumo de cemento: 300 = 5
kg/m’

e) Proporcibn de arena en los agrega-

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAYO/1387
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dos: 45% en volumen absoluto

f) Revenimiento del concreto: 10 x 1

cm

Los consumos de materiales por me-
tro cubico de concreto, asi como la re

lacion agua/cemento de cada mez’
se presentan en la tabla 3.

Pruebas realizadas

A todas las mezclas de concreto se i,
efectuaron las mismas pruebas. Los ri

todos de ensaye fueron preferente.

te los de las normas oficiales mexic.
nas (NOM) vy, en su defecto, ios de la
ASTM. Las pruebas que se practicaron
ai concreto fresco fueron: revenimien-
to, pesc volumétrico, contenido de aire
(mérodo gravimeétrico) y agua de san-
grado. Al concreto endurecido se le hi-
cieron las siguients- determinaciones:
resistencia a compresidn y médula '~
elasticidad a 28 dias, y contraccion po
secado con 28 dias en agua y 28 dii:
al aire. Los resultados de estos ensay s

se presefitan en las tablas 4 y 5,

CARACTERISTICAS DE LOS CON.

CRETOS

El objetivo del estudio consistid en ve-
rificar la influencia que ejercen los con-
tenidos de finos de las arenas y las ca-
racteristicas de las gravas sobre las pro-

piedades de los concretos ensaya’’
Tomando en cuenta que en este
la cantidad de finos totales en el ¢



eto resultd proporcionz! a los conte-

.dos de las arenas, como se muestra
en |3 figura 1, las referencias se hacen
en funcion de los finos de las arenas pa-
ra facilitar la identificacion de las mez-
clas,

Concretus en eslado {resco
En la tabla 4 se presentan los resulta-
do: promedio de los ensayes efectua-
gos en los tres laboratorios a los con-
cretas 2n estado fresco. Como se pue-
de chsarvar, las mezclas estudiadas tu-
" vieron revenimientos que variaron en-
tre 9 v 10.5 cm; todos ellos quedaron
en el intervalo de 10 =1 cm propues-
to cara el estudio.

Dag: que el revenimiento se man-
tuve constante, el pardmetro que se
pueds considerar para juzgar la influen-

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

Par otro lado, si se comparan los 180
Kg de agua por metro clbico de con-
creto requeridos en este caso, contra
los 200 que estima el AC! 271.1* para
un tamafio maximo de agregado de 20
mm, en mezclas sin aire incluido y re-
venimientos entre 8 y 10 ¢cm, resuita
que las mezclas en estudic necesitaron

h

10% menos de agua. Esta disminucién
se debié muy probablemente a la finu-
ra del cemento, que por ser mas grue-
s0 de lo usual requirid menos agua pa-
ra producir el revenimiento previsto.

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

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

[}

TAEL4 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO

PRGPIEDAD ",
1 .. 2

:3.
revenimiento, cm 105 .. 9.5
Peso vziumétrico, s
kgim?® 2207 - 2176
Vaclos, 0.6 1.1
Az de sangrado, 3.3 2.4

MEZCLAS No.

3 4 5 6
10,0 9.5 9.0 10.5
2165 2274 2270 2291
13 1.3 03 0.5
1.7 30 1.8 3

7 .8 9
100 90 9.5
2258 2263 2242
0.9 0.7 1.7

17 13 3.0

s s
TABLA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO

PROMEDAD

Resistencia a
compresion a
28 s {f'y),
kgrem?

266

Mdduio de efasti-
ciczd ; 2B dfas
(Ec), kgicm?

157318 140369

Relacion EfSf'. 9352 8607

“antraccion por
cacds, 28 dlas
en itua v 28 dfas

al zire. 1078

533 733

RE AZTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAYD/1987

MEZCLAS No

3 4 5 6 7 ] 9

242 279 = 283 289 282 — 242 273
138284 282350 279042 286094 259474 254460 / 274566
B809 16904 16587 16829 15451 16357 16617
7159 337 443 332 403 448 308

13
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Canienido de finos que pasan 13 mathh
200 (74 mm) en la arena, en %

pos de concretc y tomando en cue

la simplicidad de la prueba, se put.
sugerir sy ejecucion en obra como una
primera medida para discriminar. entre
ios dos tipos de concreto. Un valor ra-
zonable que se puede considerar como .
frontera entre los dos tpos de concre-
to es 2250 kp/m’.

El contentdo de vacics de fas mez-
clas estudiadas (figura 4), establecido en
funcién ae los volUmenes absolutos de
jos materiales componentes, parece te-
ner un compornamiento independien-
te del tipo de agregado grueso y del
contenido de fincs en la arena. Los va-
lores obtenidos resultan ser inferiores
a los usualmente esumados para este
tipo de mezclas (2%).

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

Fig. 1. Proporcionalidad e

ntre los contenides de finos de la arena y del concreto.

%
b
b
) g 250
: )
o -
- 13
1) -
. =]
5 ©
5
b4 =
. [+
- - 200
- ]
- 5
; L]
i 2
i ~
s E
. o
) = 150
s A
E 3
Al °
? £
S a
. &
N o 100
g
L
3

T

Tendencia unlca (ambas gravas)

]
By
- X

.-
-—.—&

Consumo de cemento: 100 £ 5 k;lm’
Tamaho mix, oe grava: 20 mm =
Revepimiento: 10 T 1 ¢m

® Arena ae raferencla vy grava cailza
X Arena v grava andesiticas
L] An::a andesftica y grava caliza

1 1 i H L
el
0 5 10 15 20 25

Contenido de finos en 12 arena, en

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

Cabe sefialar el comportamiento dis
crepante de la mezcla fabncada con
arena con 7.7% de finos, la cual tu.o
un sangrado de tan soio 1.8%. Esta s
tuacidn se atribuye a que no obstante
que la arena tiene relauvamente pocos
fings, parte de elios henen caracteristi-
cas plasticas, lo que les permite retener
mejot el agua.

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

&2, 2. Relacion enure ¢} contenide de flaos de K arena y ¢l consumo ds a

crerfa,

b

4

m
gy de maicis en el con-

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

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAYCY1987



el sangrado a valores inferiores al 3.5%.

Concretos en estado endurecido
Las propiedades determinadas a los
concretos en estado endurecido se pre-
sentan en Ja tabla 5. Estas propiedades
son fas resistencia a la compresion y el
médulo de elasticidad del concreto a
28 dias de edad, y la contracclén por
secado después de 28 dias de curado
en aguz a 22°C y 28 dias de secado al
aire a 23°C y 50% de humedad relati-
va.

En cuanto a la resistencia a la com-
presitn, dado que los consumos de ce-
mento y los revenimientos de todas las
mez-izs fueron prachcamente constan-
tes, ios resultados alcanzados se pue-
den comparar en forma directa; asi, en
la higura 7 se puede ver que los tipos
de grava estudiadas y los diferentes
contenidos de finos en la arena no tu-
vieron influencia en la resistencia a la-
compresion hasta para contenidos de’
fincs del 10%, en tanto que para por-

Peso volumétrico del concreto, en llglm’

2300

2100

2000

2200 4=

Tendentia con grava
calira

—
g——

[ ]
o ~ 50 kg/m' La
\ Arena ée

refornchh X Yendencla con gravs
andesfiica

X x

Tamaho mix. de grava: 20 mm.
Consumo de cemento: 3001 5 kum’
Revenimienta: 1021 ¢m

® Arona de referencia y grava calin
X Arena y grava andesiticas
® Arena anaoesftica y grava caliza

1 ! 1t 1

0 5 « 10 15 20 25
Contenldo da finos n la arena, er % :

centajes mayores la resistencia a la -
‘ompresion decrecid hasta una reduc-
-ion del orden del 15% para arenas con *
19% da finos. Cabe hacer notar que el
conzreto fabricado con la arena consi-
- derada como de referencia siguid la.
misma tendencia general observada en -
loz concretos con arenas andesiticas.

Otra forma de tomar en cuenta el
efecto de los finos de la 2rena en la re-
sistencia a la compresidn del concreto
es & través de la eficiencia del cemen-
to, entendida ésta como la relacion co
suma de cemento/resistencia a la com-
piesion (figura 8).

ir esta figura se puede ver que para
contenidos de finos en las arenas me-
nores gue el 10%, la relacion antes men-
conadz se mantuvo constante en un
valor de 1.06, en tanto que este valor
s¢ incrementd a 1.23 cuando los finos
en la arena llegaron a ser del orden del
1¢5., lo que equivale a tener un mncre-
mento del 16% en el consumo de ce-
mento para igualdad de resistendas.

En relacién con el médulo de elasti-
cidad, er: la figura 9 se puede observar
2 gran influencia que tuvo el tipo de
grave gue se empied en la fabricacidn

Fig. 3. Influencia de! contenldo de finos de la érena en ¢l paso volumétrico del concrato.

Vacfos, en %

—

0

Tamafho mix. de grava: 20 mm
Consumo de cemento: 300 2 5 ku:n’
Revenimlento: 1021 cm

® Arena de referencla y grava cailza
X Arana y grava andesiticas

=8 _Arena andesftica y grava caliza — .

X
n

1 — 1 i

0
Contenldo

5 10 15 20
de finos en ia arena, en %

* 8 T

del concreto, Se encontraron diferen-  Fig. 4. influencla de Jos flnos de L arena an ia cantidad de vacfos en las mezclas.
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Fig. 6. Varlacion gel sangrado en funcién dei tovenimiento.
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cias del orden de 120 000 kg/cm® en-
tre ias modulos de ios concretos he
chas con gravas andesiticas y los fa%;
cados con gravas calizas, diferencia ¢ -
Corresponde a un incremento del ord&
del 80% en los valores alcanados por es-
tos Gltimos.

Por otra parte, los finos de [as are-
nas influyeron en el médulo de elasti-
cidad de los concretos de manera simi
lar a como lo hicieron en la resistencia
a la compresién. Para contenidos infe-
riores al 10% no existic variacion apre
dabie en los valores alcanzados, en an-
to que para contenidos de finos en la
arena del 19% la disminucidn en ei mé-
dulo de elasticidad fue del orden del
12% en reladén con los valores alcan-
zados en los concretos hasta con 10%
de finos.

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

En la figura 10 se presenta a relacion®
que se manifestd entre el madulo de
elasticidad del concreto vy la raiz cua
drada de la resistencia a la compresiu,
del mismo, Esta relacion alcanzé un va-
lor medio aproximado de 9 000 para s
concretos de gravas andesiticas y ae
16,500 para los de grava caliza. Corviene
hacer notar que aunque el tamafio de
{a muestra es pequeno, 1a tendencia es-
tA bien definida y la totalioad de los re-
sultados quedan lucalizacos dentro de
una dispersion de = 2 o e la tenden-
cia central.

En la contraccion por secado, el ti-
po de grava empleada en el concreto
tuvo también una influencia notoria; Las
contracaones de los concretos-con gra-
va caliza fueron del orden del 60% de
las aleanzadas en los concretos con fas
gravas andesiticas. Asimismo, los finos
de la arena, y en particular los finos con
propiedades plésticas, influyeron tam-
bien en forma considerable en las con-
tracciones alcanzadas (figuras 11y 12).

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

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



-de un valor de 533 x 10* con el uso 'r:

* la arena con 10% de finos no pléstr
<05, hasta un valor de 759 x 10* con
la arena 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 ios finos en la arena no fue
tan significativo; pasé de un valor de
332 x 10* a 448 x 10* al variar el con-
tenido de finos de!l 10 al 19% respecti-
vamente. $in embargo, fue notorio el
comportamiento del concreto fabrica-
do con la arena con 7.7% de finos, par-
te de los cuales tuvieron propiedades
plasticas. En este caso la contraccién al-
canzada resultd ser del mismo orden
que la abtenida con la arena con 19%
de finos. Conviene sefalar que los finos
de ambas arenas presentaron propieda-
aes plasticas similares.

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

* " Tendencia unica (ambas gravas)
300 =
i x" RN
] ~
\a
X

g
T

Tamaho mix, de grava: 20 mm ’
-+Consumo de cemento: 300 2 5 kg/m
100 f= Revenimiento: 1021 cm

® Arens de referancia y prava caliza
X Arena y grava andesfticas
8 Arana andesitica y grava caliza

Reslstencls a compiesion del concreto a 28 dfas, en kgfemn?

t 1 Lt
o 4 10 15 20 25 -

Contenido d¢e finos de la arena, en %

z2da en el concreto con arena de 10%
“e finos, que tampoco tuvo finos plas-

Q.
20s. ¢

Fig. 1. Influencla del contenido de finos de 13 arena en 13 resistencla a 2 compresion del concre:

b

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

Las contracciones aqul registradas
corresponden a las obtenidas después
de un curado en agua de 28 dias y se-
cado al aire a una humedad relatva del
50% durante otros 28 dias. De acuerdo
con la literatura respectiva®, la contrac-
con alcanzada en estas condiciones re-
sulta ser del orden de la mitadde las
contracciones dlumas; por lo que si se
extrapolaran los resultados en ios con-
cretos con las arenas hasta con 10% de
finos no plasticos y gravas calizas, se ile-
-3ria a valores de contracoones Gltimas
comprendidas entre 600 y 900 x 10*,

__E Revenimienta: 1021 ¢m
i-4 Consumo de cemento: 300 T 5 kg/m’
3 Tamaho mix. ds grava: 20 mm
pn
5. 130 ® Arena de referencl y grava caliza
] X Arena y grava andesiticas
g B Arena andesitica y grava callza
[ %
§ X{
- ) |
= 120 !
‘5’ 1
: /
-
= [
-4 !
c .
f a0k r
v =1@ 7 — -
w /
: .—.'—-—!‘-x- -
5 ]
£ 1.00 .
3 i S R W N S

[i] 5 10 15 20 25
Contenido de finos de {a arenz, en ¥

ongruentes con los valores encontra-  Fig 8. influencla del contenldo de finos de arena en la eficaci del consumo de cemento,
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dos en la literatura a gece s. e
rencia.

CONCLUSIONES Y RECOMENDA.-
CIONES

Conclusiones

Los resultados de los ensayes efectuc
dos y las consideraciones hechas sobre
el comportamiento de los concretos
conducen a las siguentes conclusiones:

1. Para mejorar las propiedades me-
canicas de los concretos que se ut-
lizan en el Distrito Federal, es ne-
cesario empiear gravas més densas
y con menos absorcidn de ias que
actualmente se empiean.

_ 2. lLas arenas andesiticas en uso resul-

tan ser las Onicas, desde el punto
de vista econémico, viables para la
fabricacién de los cancretos en el
D.F. Sin embargo, es necesario fimi-
tar la cantidad de finos y muy es-
peciaimente la de los finos pldsticos
que contienen.

3. Ei upo de cemento empleado en las
mezcias puede afectar algunas de
las propiedades de {os concretos.
Las conclusiones a que se llega en
este trabajo se refieren a concretos
hechos con cemento portdand upo .

4. Las gravas calizas empleadas tuviey,,
ron un comportamiento satisfacto™
o en cuanto a todas las propveda:
des mecanicas de los concretos v
tudiados.

5. £l coeficiente volumétnco ge a4
particulas de grava caliza tnturada
practicamente igual a 0.20 cor
jo a mezclas de concreto rrabaja-
bles con contenidos de mortero
usugies.

6. La proporcion v la que se comby
naron los tamanos de grava {35%
de 5a10mmy 5% d» 10 a 20 mm)
se manifestd « ui..n Lt ranulone
tra adecuac pa..r estos materiales,

. 7. Desde e! 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 maximo de 10% y ade-
mas la contraccion lineal de estos
finos debe ser nula,

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

tas arenas.
. £l requerimiento de agua de me2-
clado se manifestd constante para
porcentajes de finos en |a arena de
hasta 10%; para porcentajes mayo-
res, la demanda de agua de mez-
clado se incrementd hasta en un 8%
para contenidos de finas del orden
del 19%.
Independisntemente del contenido
de hinos en la arena, los cancretos
con grava caliza tuvieron un peso
volumetrico mayor a 2 250 Kg/m'
mientras que en los concretos con
gravas andesiucas el peso volumé-
trico fue siempre inferior a este va-
lor.
La cantidad de vacios en las mez-
clas de concreto resultd ingepen-
diente del tipo de agregado grue-
so empieado. Las mezclas fabrica-
das con arena andesitica lavada y
con la arena de referencia tuvieron
contenidos de aire cercanos al 2%:;
pero en las mezctas fabricadas con

10.

1.

Contracckdn por secado del concrelo

" arenas con mayor contenido de fr

(28 dias en agua y 28 dias of aire) x 10°%

" }

600

-~
L=
[+

200

(=]
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P
Tendencla con grava Fd
anoesftica _\/(

& 300 x10™

- »
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-
.‘--——-‘"‘-—ullu

Consumo de comento: 30 T § Ium'
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Revenimisnio: 102 1 em

® Arena de referencia y grava callaa
& Arpna andcsitica y grava calizs
X Arerua y grava andesiticas '

1
25

1 | ! - |
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Contenido de finos en ia arenz, en %

L.
30

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

El sangrado gue presentaron las-
mezcias de concreto varid en for--

2.

]

. Fig. 11, influsncia dei contenldo de finos do | arena en ta contracclon por secado ael concreto.

ma inversamente proporcional al *
contenido de finos de las arenas y
en proporcién directa con el reve-
nimiento de las mezcias. Para mez- -
* clas con arena de hasta 10% de fi-
nos, seria conveniente tener sangra-
dos maximos del 3.5%.
La resistencia a la compresion resui-
t6 independiente del tipo de agre-
gado grueso empieado 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 decrecié.
Los méduios de elasucidad de los
concretos hechos con agregados
grueso calizos resultaron del orden
del dobie de los obtenidos con gra-
.- #«vas andesiticas. Los porcentajesde -
finos en las arenas infeniores al 10%
no tuvieron infiuencia en ei médu-
lo de etasticidad alcanzado. El va-
lor medio de la relacion entre el
modulo de elasticidad v ia raiz cua-
drada de la resistencia a la compre-
s10n resultd ser 16 500 para los con
cretos con gravas calizas y 9 000 pa-

13.

14.

Contraccldn por secado del concrelo

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

16. La contraccién por secado, después
de 28 dias de curado humedo 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 los de gravas andesiticas.

Recomendaciones

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

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

En cuanto a los cementos portland
se puede emplear cuaiguiera de los ti-
pos usuales(l, I, Il y V)con talque sea
congruente con los fines a los que se
desnne la estructura. Con respecto al
cemento portland-puzolana, se halla en
curso de revision la norma NOM C-2
can abjeto de inclur un tipo denome
nadc PUZ-1, el cual se debe compor-

-

L]

tituto de ingerveria, UNAM, pilic de 1985,

Mendogza, C.)., “Propiedades mecdnicas de los concretos {abncados en
el DF. ", Informe 495, Insututo de ingerena, UNAM,

tar en su desarrollo de ressstencn co-
mo el cemento portiand tipo L

Las gravas deben proceder de una ro-
ca sana, preferiblemente con densidad
superior a 2.6 y absorcion no mayor al
2%, Si las gravas se obtienen por un pro-
ceso de trituracion conviene verificar
que la forma de las particulas sea tal,
que su coeficiente volumétrico resulte
mayor a 0.20. Se obtiene una granuio-
metria adecuada para fabricar concre-
to con tamafo maximo de 20 mm,
cuando las gravas de S a 10 mm se
mezclan con las de 102 20 mm en pro-
porcién de 35 a 65%, respectivamente.

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

Dada la buena trabajabilidad que
mostraron las mezclas con revenimien-
tos de 10 cm, se sugiere emplear este
valor como maxmo nominal, con una
tolerancia de £2.5 cm, En caso de re-
querir una mezcla mas fluida se puede
adicionar en cbra un a:iavo fluidificante
que permita incrementar ese reveni
miento. Como medida de cortrol y
aceptaciéon del concreto en su estado
fresco se recomienda realzar, adicional
mente a la prueba de revenimiento, la
determinacibn del peso volumétrico,
cuyo resultado permitra distinguir si el
concreto se fabricé con agregados den-
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO

Carlos Javier Mendoza E.

Introduccién

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

Por otro lado, los agregados son mds econémicos que el cemento, por 1o
que resulta ventajoso usar la mayor cantidad posible de ellos, a parte

de que el empleo de volimenes importantes de agregados da al concreto ma-
yor estabflidad volumétrica y durabilidad. '

Influencia de la forma y textura del aaregado 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 fiexion y son particularmente significativas en los concretos de
alta resistencia.

La contribucidn de la forma y textura del agregado grueso en el desarro-
110 de la resistencia a compresidn del concreto no se conoce, Béro posi-
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesion mds
grande entre las particulas y 12 matriz de cemento. De igual forma, una
superficie de contacto mds grande en los agregados angulosos significa
que se puede desarrollar unma mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha
ce una estimacidn cuantitativa de 1a manera en que la forma, la textura

L



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

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto significativo en el
requerimiento de agua de m:zclado, ya que estas propiedades se puzden ex
presar en forma indirecta en funcidn del porcentaje de huecos que quedan
en la arena en condicién suelta. La influencia de los huecos ertre las
particulas del agregado grueso es menos definitiva en el consumo de agua,
sin embargo, la forma delagregado grueso, y en particular el agregado
grueso lajeado, tiene un efecto considerable en la trabajabilidad dei 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-

cién agregado/cemento es del orden de 2.5.

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

Las propiedades fisicas del agregado fino, especialmente el mis pequefio
que 1a 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 corcinacidn apropiada de fracciones de agregados

= -
—

triturados.

31 1a superficie del agregado es porosa 1os huecos internos pueden no es-
tar totaimente saturados ain cuando estén completamente humedecidos. Cuan
do se aplica la presidn en la 1inea, el aire en estos vacios se contrae

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

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del

concreto

Lz resistencia a compresion del concreto no puede exceder a la del aare-
gado con el que se fabrica.\ Sin embargo, la resistencia a compresion
del agregado tal como se encuentra es dificil de determinar y 1a infor-
macién requerida tiene que cbtenerse através de pruebas indirectas: re-
sistencia a compresion de muestras labradas de la roca, valor al aplas-
tamiento del agrecado gruesc, 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 aaregado bajo ensaye conduce a una
resistencia ahéompresién mas baja que la del concreto de referencia, y
en marticular si numerosas particulas individuales de agregados aparecen
fracturadas después ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor
poré, por tanto, tales aqgregados 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. 31 se comparan.concretos hechos con diferentes )
agregados se puede ghservar que la influencia del agregado en la resisten
cia uel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del
proporcionamienfo de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre-
$i6n o tension. Es posible que la influencia de!‘agregado sobre la resis
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecdnica del
agregado sino también, y en grado considerable, a sus caracteristicas de
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absorcion 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 granos, no obstan
te de ser suficientemente resistentes, no estan bien ligados o cementados-

El mddulo de elasticidad del agregadc 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 mddulo de elasticidad del agregado afecta tam-
bién la magnitud de la deformacion diferida y de la contraccion que puede

presentarsé én el concreto.

Por otro lado, el agrietamiento vertical de un especimen sujeto a compre
sion uniaxial comienza bajo carca del orden de 50 a 75 por ciento de la
carga Gltima. E1 esfuerzo al que se forman las grietas depende en cran
parte de las propiedades del aorecado 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 mecd
nica estd influenciada por las propiedades de 12 superficie y, en cierta
manera.por la forma del agregado grueso.

Las propiedades de los agregados afectan la carga de agrietamiento en
compresion y la resistencia en flexi6n de la misma manera, por 1o que la
relacion entre las dos cantidades es indepandiente del tipo del agregado
usado, fig 1. Por otra parte la relacidn entre las resistencias a fle-
xion y compresi6n depende del tipo de agregac: grueso, ya que las propie
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan la re--
sistencia Gltima en compresion mucho menos que la resistencia en tensién
0 la carga de agrietamiento en compresidn, fig 2, ref 1.

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto
varia en magnitud y depende de la relacion 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 1a 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 la condicion de humedad del concreto en €1 momento del ensa-

ye.

Influencia de los agregados en el midulo de elasticidad del concreto

Las propiedades de los agregados también influyen en el mﬁdu]o‘de elasti-
cidad del concreto;-mientras mds alto sea el mddulo de elasticidad del
agregado, mayor serd el mddulo de elasticidad del concrete. Lla forma

de las particulas de agregado y sus caracteristicas superficiales pueden
influir también en el valor del modulo de elasticidad del concreto y en:
la curvatura de la relacion esfuerzo-deformacion.

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de
cemento y agregado, cuando estdn sujetos a esfuerzos en forma individual
presentan una relacion esfuerzo-deformacidn sensiblemente 1ineal. La ra
z6n para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto)
se debe a la presencia 1e interfases entre la pasta de cemento y el agre-
gado y a) desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido
a que las grietas se desar-ollan progresivamente en las interfases, hay
un incremento progresivo en la intensfdad del esfuerzo local y-en la mag-
nitud de la deformacidon, por 1o que la deformacidn se incrementa mis ra-
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y 1a curva esfuerzo-deforma-
cidn se hace concava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plastico.

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

<
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nayor que el de 12 pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma-
yores (mayores resistencias) el mdodulo se incrementa md's 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 proporcidn y su valor estd entre 40 y 80 por ciento del médulo
del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado gque el
modulo del agregado ligero difiere poco del médulo de la pasta del cemento,
la proporcidn con que se encuentra en la mezcla no afecta al médulo de elas-
ticidad de los concretos de agregados ligeros.

Influencia _de los agregados en la contraccion

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

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

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

La influencia combinada de 1a relacidn agua-cemento y contenido de agrega-
do puege presentarse en una grifica; esto se hace en la fig 4 pero debe
recordarse que los valores de contraccidn 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-
cidn un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio mayor
que l1a que penniggn los agregados ordinarios. la 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 agregades que presentan contracciones
por secado de hasta 900 x 10'5. similar a la contraccion que presenta el
concreto fabricado con agregados sin contraccidn . Las rocas que presen
tan contracciones usualmente tienen alta absorcidn y este hecho debe
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relacidn con
la contraccion.

E1 agregado ligero usualimente conduce a contracciones mds grandes que el
agregado de peso normal, debido principalmente a que e agregado, te
niendo un médulo de elasticidad mds bajo, presenta menos restricciones
a la contraccidn potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige-
ros que tienen una proporcién importante de material mds pequefio que la

malla 200 (75 wum) -tienen una contraccién aun mis grande, dado que la *
finura conduce a un contenido mayor de vacios.

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

Efecto del aareqado en la deformacion diferida

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no estd sujeto
a deformacion diferida, por 1o que es raz«n~.le suponer que el origen de
la deformacidn diferida estd en 1a pasta de cemento, pero los agregados
influyen en 1a deformacion diferida del conc.eto a través de un efecto
de restriccidn, similar al que se presenta en el casc de la Tontrac-
'cion y dependiente de algunas propiedades fisicas de 1as rocas de las cua
les provienen. _ B

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



diferentes tipos. Sin embargo, los datos de la fig 7 son de importancia
considerable; después de 20 afios de conservados a una humedad relativa
de 50 por ciento, el- concreto hecho con areniscas hresenta una deforma-
. ¢idn diferida mids del doble de la obtenida con calizas. Una diferencia
ain mds grande entre la deformacion diferida del concreto hecho con dife
rentes agregados fue encontrada por Rusch et al, despugés de 18 meses ba-
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la mixima deformacion
diferida fue cinco veces el valor minimo; los agregados en orden crecien
te de deformacion diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani-

to; y arenisca.

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

Como regla general se puede establecer que la deformacidon 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 comparacién que el contenido de agregado no difiera mucho en
tre el concreto de agregado ligero y el concreto de agregado normal).

Mas aun, siendo 12 deformacidn eldstica de los concretos con agregados 1i
geros mayor que l1a que tienen los concretos ordinarios, la retacién defor -
macion diferida a deformacidn eldstica es mis pequefia para los concretos
de agregados ligeros.

Caracteristicas de 1os concretos comunes en el Distrito Federal
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Las expresionés que correlacionan la resistencia a tension por fle-
xi6n con la resistencia a compresion son las siguientes:

Concretos con grava y arena andesitica
fo= 189 |f. , kg/cm
concretos con grava ue basalto escoreaceo y arena andesitica

fe=2.10f kg/cme

f

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

concretos con grava y arena andesitica
E = asom{ﬁ kg/an?
c Nc °

concretos con grava de basalto escoredcec y arena andesitica
E. = 11000 \[f. kg/ cam?

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

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

E1 mddulo de rigidez por cortante para concretos andesiticos se puede

calcular con la expresion:
G = 3300 Jf‘é , kg/cm2

estando 6 y f. expresados en kg/cm2
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Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal estdn fabrica-
dos con gravas y arenas de origen  .pirocldstico (gravas y arenas ande-
siticas y basaltos escoredceos} las cuales son relativamente ligeras y
muy absorbentes. Esta sizuacin ha dado como consecuencia que las pro-
piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de las conside-
radas como comunes. En la tabla 2 se presentan los valores alcanzados
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos considera
dos como comunes, ref 2. Como resultado de ese estudio se alcanzaron
las siguientes conclusiones:

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

)

2. Los concretos fabricados con grave de basalto escoredceo presentaron
incrementos de resistencia mis grandes respecto a la alcanzada a los
28 dias en relacidon 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 compresion a una
edad cuaiquiera con la alcanzada a los 28 dias se indican a continua

cion:

Concretos con grava y arena andesiticas

- t ' =y - —
fc 8.4 +0.7t fc ' kg7cm2

concretos con grava de basalto escoredaceo y arena andesitica

. t . 2
fe " g3yt fc @ K9/



10.

11.

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

Concretos con agregado andesiticos
g, = 0.004

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

€ © 0.003

La curva esfuerzo-deformacion se puede obtener con la expresién

2fée P .
foe—————  , kg/cn . '
c £z '
N EOI1 ¥ (Eo) l

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

caracteristicas de los concretos

La contraccién por secardo registrada fue inversamente proporcional
al contenido de agregade gruesc en la mezcla y directamente proporcio
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. E1 tipo de agre

. gado grueso también tuvo influencia, presentando menos contraccidn

los concretos hechos con grava.de basalto escoredceo.

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

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

. 4083 _
s —=—— 1300 x 10

10 + 1993

6
£t
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12.

13.

14.

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0T e
g, * — =7 1300 x
t” 0« (071

cencretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con ex

ceso de polvos

t0.84 .
Et = m- 1100 x 10
concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con po
cos polvos
t0.81 - _
€4 = ?7Tt0_‘-8—1— 1000 x 10 .

Los valores determinados con estas expresiones habran que af:ctari-::
por los factores de correccidon para tomar en cuenta las caracteristi
cas del material y las condiciones del medio ambiente.

La tenaencia al agrietamiento, medida como la presencia o aL. ncia

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

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

El coeficiente de deformacidn diferida resulta mayor para los concre

tc: mds rigidos (mayor mdulo de elasticidad), por 1o que las defor-

maciones totai:zs, i:c’ sendo <-formaciones instantdneas y a largo pla
zo, vienen a ser del mi<mo orcen, independientemente del tipo de agre
gado grueso utilizado. '

Para un mismc tipo de agregado grueso e empleo de arenas con muchos
finos, 1ncreqenta notoriamente el coeficiente de 1a deformacidon dife-
rida.



15.

lé6.

E1 coeficiente de la deformacion diferida en condicion estandar 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, =
t 10 + tO.GO

5.65

_concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0.55
t 3.12

T

concretos con gravade basalto escoredceoy arena andesitica con exce

- 50 de polvos

. ‘tg_ao
‘. o®m M
46 + t°
concretos con grava de basalto escoreiceoy arena andesitica con poco§
polvos ' h

t0.66

C, * 3.88
t" 514 ¢ 066

La deformacién diferida afecta las deformaciones y ias deflexiones y
en ocaciones la distribucion de esfuerzos; sin embargo, afecta poco

la resistencia Ultima de los elementos estructurales y ayuda a la re
levacifbn de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe-
ratura o movimiento de los apoyos. _

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito

Federal -

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

/—'D



portamiento poco favorable de algunas estructuras de concreto durante

los recientes sismos.

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

En cuanto a las mezclas de concreto, Se empleardn aquellas con mayor contg
nido d= 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 deformacjones y contracciones, asi como menor
deformacion diferida. '

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

En cuanto a la arena andesitica es dificil su-tituirla por otra de mejo-
res caracteristicas que se encuentre a distancias razonables de la ciudad
de México, por 1o que serd necesario sequirias zmpleando, 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 mezcias se deberd limitar el reveni-

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

tros, ref 3:
Peso volumétrico 2260 kg/m3
Médulo de elasticidas 14100 J?Z en kg/am

Contraccién por secado Gltima 900 X 1076

Coeficiente de deformacion
diferida Gltima 2.4

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

Efecto relati o de las propiedadés de los
Propiedades: del _dagregados, por ciento
concreto ' - Forma Textura super Modulo de.
ficial elasticidad
Resistencia a flexion 31 ' 26 -43
Resistencia a compresion 22 44 K’

Los valores representan la relacidon de variancia debida a cada propiedad
a3 la variancia total obtenida para las tres caracteristicas de los : re-
grados en pruebas realizadas sobre tres mezclas hechas con 13 agregacos.
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Coeficiente de de

formacion diferi-

da 11tima

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
|
Resi;;encia a
ten§1on 2.5 fc- I.Q‘Ifc 2.1 fc —
Midulo de elas _ ‘
ticidad 14900 J ! 8500y f! 11000 ! l1400n J f!
d c Jic J c
Relacidn de .
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 - -
Modulo de
rigidez 6500 Ifé 3300‘|fé - —
Deformacion uni
taria al esfuer )
20 madximo 0.003 0.004 0.003 -
Contraccion por -6 6 6
secado o) tima 800 x 10 1300 x 10° 1100 x 10°® | 900 x 107

|1.30 - 4.15 3.12 x 5.65 3.88 - 7.14 2.4




Y

2000 4000 6000 8000

]

t
pd
7 I an 1000
or ’.

E % :
§ 4 } 800
' s .
< s —anb %
kS ¥
3 ;"' *
o . i 00 &
3 o
] R .

! .
S o./!.
ey
3 ?
3 200

'

o 0

0 20 30 40 30 [ )

Eefuerzo de compresibn al agrietamicnto ~ MN/m?

‘
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agregados gruesos (ref 1)
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IV, ADHERENCIA Y ANCLAJE

1.- NATURALEZA
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1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO

A) ADHESION DE ORIGEN QUIMICO
B) FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO
C) APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES

A) Y B) EN VARILLAS LISAS

A) B) Y C) EN VARILLAS CORRUGADAS



2.~ ADHERENCIA POR AKCLAJE O DESARROLLO
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3.- ADHERENCIA POR FLEXION

A) POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEN
T0S.

.
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X
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b) CAME/IO EN (OS5 ESFUERSOS OF LAS VMMm/LL<S
FOR AGRIETAMIENTO LEL ESLEMENTO

MOMENTO CONSTAN TE

(% , )

/{3‘ ) N.\
ESFUYEMTOS EN L ACEO
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ESFUEREOS L8 ADHWEAPENC/A



b,-

VARTABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA

ADHERENCIA.

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

B) TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL .REFUEB
20,

€) POSICION DEL REFUERZQ.
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 i

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



. 5.,- REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO,

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

PUNTO 4,



6- REGLAMENTO D.F. 1987

. ACERO EN TENSION:

SECCION DE MAXIND
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6- REGLAMENTO D.F, 1987

. -ACERG EN TENSION:

BECCION DE MAXINGD
~ MOMENTO
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO:

L db=0.06 _as £y N 0.006 dbfy
\]f‘c

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. ( L )

Ld = Factor Ldy

CONDICION DEt REFUERZO FACTOR

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

EN CONCRETO LIGERO 1,33

4200

BARRAS CON Fy MAYOR DE 4200 Kg/cMm2 (Fy, 2 - =

EN Kc/cM2).

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -
[GUAL 0 MAYOR QUE 19.1 mm (N°B), . 1.2

0DOS LOS OTROS CASOS 1.0

EN NINGUN CASO La SERA MENOR DE 30 cm,

27



EN PAQUETES Lda SE INCREMENTA:
O% Le= 1.2 Lde/b

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

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

Ld'=_f38_ | 4
fy

DONDE  is

- M
Ag2

EN VARILLAS LISAS

ACERO EN COMPRESION,

= - - —

Ld = 0.6 Ld tensidn

“Ld » 20 cm.

/e
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[TECUBTIMIENTC Y SEFARACION DE VARILLAS
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i Ir
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ja i
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EN ELEMENTOS MO EXPUESTDS

- S8R &t MENOR D& LOS5
OB VLORES SISUIEN TES

& MAX .
&crm.

EN ELEMENTOS COoLADOD CONTIA
EL 6UELC

— S Sem SN PLANTILA
Tl B e oN FLANTILLA

J’¢MAX
| 1-8 T rrisx. AGA

& MAX
g cra.

Sk EL MAYO/SS DE
Sy &L MAYeR D= {

FAEQUETES D2 BamRasS 4 coNDicroN
QUE ES7TEN EN UNA ESQUINS DE E5-
7RI8O

2 VARILLAS EN T/4ABES Y
3 &N columias (C MAX)

7



EVENMFLO

&

T ®

Y S5 o
e 5 o
ﬁ' - @O 7.

/é= oD ﬁ:a/:/ﬂ e
A e APO0 e Serrr ¢
Lo = 0.9 (ZEXION)

Feo- /.4

J'/E-‘ or:. j/e vor.
oo | 300 | 200 | &oo
= — —
OR7TO5
A~ w 27 tar.
T 3o o




DimiGRAM- DE MOMENTD ~LEXIONANTE
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1nr.- F L E X 1 0 N,

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.

e
K
kd

>‘" ¥

Neural dan
[ TR
% '

;'(_A' t, —ﬁ

Newteal axin
)A/_ ~~~~~
- - - -

}K‘ Crack

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

Ecu= 0.003




D) LA DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S EN EL CONCRLIO Y EL
ACERD CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN

fe | : ' fs‘k
‘ f'c F' __/\ . fy -......-./____
]
] " |
! l
| € ' £
- -— i — 8
Ecu =0.003 © €y = 0.002 .
CURVA TIPICA DEL CONCRETO CURVA TIPICA DEL ACERO
EN. COMPRESION, - EN TENSION,
I

I 2 a = 0,8C

¢ EQUIVALENTE

f'c = 0.85 f*¢ si f*c é 250 Kg/cm2

f' = (1.05 - _f*c ) f*c si f*c > 250 Kg/cm2
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 GRAFICA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO
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CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFULRZO (R.C.D.F. -
1987).

1) "SECCION DE CONCRETO SIMPLE

v f'c = 200  Kg/cm2

T A | f*c = 160 Kg/cm?
% . £f"c = 136 Kg/cm?
60 f 19.80 Kg/cm2

113,137 Kg/cm?
2 x 106 Kg/em?

L ]
h
H

il

—_
l\e«
My
*x
(o]
1]

E [
T s
o= 0.9
# B = sooo\]e)

: oT.‘II:I.‘f\/'}_l
A) CALCULO DE Mg * ?

t = MR, Mp = E¢g I = fg 5 = fg bh?
I c 6
Mg = 19.80 (25 x 602) = 297,000 Kg - cm
Mg = 2.97 Ton -6M
Mg-= 2.97 x 0.9 = 2.67 Ton-n (MOMENTO OE AGRIETAMIELTE

B) CALCULO DE @ (curvaTura)

£= . ff =_19.80 = 0,00018
E 113,137

=& = & = 0.00018=0,6x 10~3
c h/2 30



&0

2) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

="
x gt
o e —— e ..-L. - - "—'ﬁ"!’ |z

|

e 7o /4:?‘/'5 d-

N

e =
L6
~ | ( FI6URA 2

A) CALCULO DE MR

SE SUPONE c¢=17.00
a=40,8x 17 = 13.60
Es =4 fcu-€&cu = (55 0.003) - 0.003 = 0.0067
c .

1

Es = 0.0067 >Ej=} .,c‘s_-_--fy

£.N,
e ' 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 o

= 22.36 Ton-m

=
o
[

=
o
]

'22.36 x 0.9 = 20.12 Ton.m

B) CALCULO DE # (cumvaTues)

@ - ccu= 0.0030 = 17.65x 10-5 rad
. C 17 cm

§



3)

A)

B)

SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADA)

CALCULO DE Mg

As = 30.00 cm? SecciON 26 X 60

SE SUPONES ¢ = 35.7
a =0.8¢c = 0.8 x 35.70 = 2B.56 cm

€s = (d Ecu) —CEcu =55 0.003 - 0.003 = 0.0016 << &y
c 1

———

35.70

: ' NO FLUYE EL
.03
"9 | ACERO

'fs: E%igﬁ

f/
FALLA FRAGIL

i
0.097%2

C = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 97,104 Kg
T = AsfsE= 30 x 0.00162 x 2 x 105 = 97 200 Kg

a ) = 97,200 (55 - 28.56) = 3'957,964 Kg-Cm
‘ 2 2

39.58 Ton-m

Mp= Tz = T (4 =~

<4
-
[

39.58 x 0.9 = 35.62 Ton—wn

=
el
n

CALCULD DE @ (¢ corvaTura)

® =&v= 0.003 = B.40 x 1075 md/cm
c 35.70 '




4) SECCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

o e

8l M7 .‘:4 — Cy =Aady

’m GI f ; .I ¢, =abi, .
' AN N . - - — = — . .EN
50 40 i d
5I ‘;!ﬁ@q L ._,.___‘ ——-’T"-‘-AS":

s £
DATQS:

As = 30 cm?

Rs = 10 cm?

B) CALCULO DE MR

SE SUPONE C = 29.4
a = 0,8c = 23,52
£t =¢ - a Ecu = (29.4-5) 0.003 = 0.00249 > fy = 0.002

c 29.4 FLUYE ER COMPrESION

€s =afcu -&cu=55 0.003 - 0,003 = 0.00261 > £fy=0.002

¢ 5.003 24.4 ' *Lude BN -\ﬁu.ﬂ o

:?0.007451 '
e e _ _ _E.N. FALLA DUcTIL

o.é&!
Cy = abf"c = 23.52 x 25 x 136 = 79 968 Kg -
Cy = A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Kg )
C =Cy + Ca = 79968 + 40000 = 119,968 Kg
T = Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Kg = C



B)

X
=
L}

C, (d - a) + C, (d-@")
2
79,968 . (55 = 23.52) + 40000 (55-5)

x
o
L}

2
5'457,816 Kg -cwm

< 4
-]
]

54.57 Ton_wm

X
7]
]

54.57 x 0.9 = 49.11 Ton.—wa

=
o
fl

CALCULO DE @

@ =&cu = 0.003 =10.20 x 1073 rﬁd/CM
c - 29.40

h
I
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FALLA BALANCEADA

chu=0.003 : fuc
b

—_— a— —— i —— e —— —— -

- T,

Es=ty=0.002

SECCION SUBREFORZADA As( Asb
SECCION SOBREFORZADA  As ) Asb

1



ALCULO  DEL FORCENTAHES FALANCESIZ
EN. BICC/IoNES FTEL/ANFISAZD

! -
T ’ ' T' 7 ~oT' [ I ----3b 0fE
) « R
‘ N1 I A

L Asp Ty
>
C=7
0.8C4 bfe =% LI Fr

o = L8 8Ifr - g dFy
CEbfE a.8 £7e

o | O-003 - Cé
RO & ooos o

0.0032 = & Fy
Ey 70.003 0.8 fed

_ o8f% .00
4 = fy Ey rooo3

MULTIPLICANDD Pofe Eg = Exio® ko / em’

b = g.f: e GOOL = - E’CY= s Ey]*'

fre oo

/Dé - FS O e
fy t6C00  fy




5) SECCION BALANCEADA

' éu:&'..ﬁJ;ﬁ"
A} CALCULO DE Mp -
T 7T
€s =€y = fy = 4000 = 0.002 ¢. d
Es 2x106 J-
, o008 _
DE LA FIGURA éi
c = a c = d Ecu
Eeu Ecu+fs Ecu + €5 B

Cw= 55 x 0.003 = 33,00 cm.
0.003+0.002

a = (0,8¢c=0.8 {33) = 26.40 cm

LA FUERZA DE COMPRESION ES

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

T = C == Asb fy = 89,760

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

——

Mp =C2Z =C (d - a) s -
2
MR = B9760 (55 - 26.40) = 3'751,968 Kg - cm
== )
Mr = 37.52 x 0.9 = 33.77 Ton-M

B) CALCULO DE § (cvrvaTuvra)

® =y = 0.003 ~_ 9.09 x 1075 rad Jem
c  33.00 .

~
0y



1S TO - SLUNIATIS AETA
% % = -;'._-::,', =
D/§//A/70§ / ’-./5’3!:,";../55 = R —C

GFL104L AMDVETO - = 2

' L

- ———— -

M { =) As -
J
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RES/ISTENCIA § CURVA=
TLRAS OBTENICAS EN
LOE EJEMPLOS ANTERIO-
p=0.0218 RES. -
P=0.0073

£=0.02/8 |
P= b 0. 0065

= 0.0054

P (radf, ]

/3



1)

2)

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

'REFUERZO MINIMO

1,1) Mg 2 1.5 Mag

Mag = _ffI

. Ymax
?f =1.4 -ff'c

1.2) SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin « 0.7 4f'c bd

£y

4

REFUERZQ MAXIMO

Asb (NO SISMO)

2.1) Asmax
0.75 Asb (SI SISMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES ~

f"c 4800 bd
fy fy + 6000

Asbhb =

74



1)

2)

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

REFUERZQ MINIMO

1.1) Mg = 1.5 Mag

Mag = ?fI
YHax
fr=1.4f'c

1.2} SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin = 0.7 4f'c ba

ty

REFUERZQ MAXIMO

Asb {NO SISMO)

2.1) Asmax
0.75 Ashb -32 SIsSMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES

- Asb = f"ec 4800 bd

fy fy + 6000

/£



FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE
FORMA  COMUN

A) SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COM-
PRESION.

poop . .
[ [ el A e 1
%71 .

P

7+ Asfy
b S
POR EQUILIBRIO: ) b
c =T

abhfc = Anfg

a = Asfy = pdfy : q=- p_gfy
bf*e f'"ec . £ ¢

Mg = c(d- a) =abf"c d(l-a) = pdfy bf'c a(l - Pdfy’)
2 2d f'"c 2df"c

-1 4

2 2035 00! o5 0.020

]
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LIEMPLO 9.1 Diseno de una viga reclugelar simplewnie aimada

Cbtener las dimensiones de una viga rectanqular y la cuantfa de acero’
As para resistir los siquientes momentos {en condiciones de servicio):
My =7.50 ton-my M, = 5.00 ton-m. El agrietamiento por flexifn debe
ser xevisado con el refuerzo; sucanya gue la viga estd expuesta a la

intemperie.

L]
Usar  fc = 280 Kg/t'g'n2
2
£, =.4200 Kg/am
Z = 145 (exposicifn al exterior)
CALCULOS ¥ DISCUSION B referencias
10.3.3
1.- El procedimiento de disefo campleto para secciones rectangulares
simplemente armadas se presé.nta a partir de calcular un peralte mf-
nimo, usando el porcentaje miximo que se permite para los miambros
a flexitn, 0.75 P,
Paso 1, Calculo del porcentaje miximo de acero*
0.85 &£, 6000
Py = = (,0283
f 6000 + £
4 y
By + 035 (£, €280 Kg/am?)
Fmax = 0.75 P, = 0.75_(0.0283) = 0.0212 10.3.3
Paso 2. C&lcule del bd2 necesario
Resistencia a la flexifn necesaria:
C=1.4D+ 1.7 L
l%= 1.4-x7.50 +1.7 x 5.0 ec (9-1)

= 19.00 ton-m

=)



* los valeres de Py 0.75 Py se pucden obtencr también directanc
te do la tabla S.1 ‘ '

‘ . PL
Ry ® P, (1~ 0.5 ——)
‘ 0.85 fc

0.5 x 0.0212 x 4200 ) '
0.85 x 280

© = 0,0212 x 4200 (1 -

Rn - 72,38 Kg/mz - ' ) - 9-3.2-1

¢ = 0.90 (flexién)

15.00 x 100,000 ' . |
m’nec N o =29,167 am° : .
" #R, 6.9 x 72.38

Pasc 3. Dimensicnes del eleamento

2 2
kd nec. sk disp.

Sea b= 25.0 on (ancho de columa)

29:257. = 34,16 cm
*J =

Peralte mfnimo total = 34.16 + 6.25 = 40.4 am

Para la resistencia a la flexién, resulta adecuada wna viga de
25 am x 40 am. Sin embargo, debe cbservarse que el peralte to~
tal de 40 am es un poco menor que el reguerido segth el crite-
rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflexicnes
Pueden ser importantes en las vigas disefindas con el criterio —
de resistencia dltima.

Paso 4. Con el peralte total de 40 an, se calcula wn
valor revisado de p.
Cano ilustracién, se calcula el p con cuatro
diferentes métodos '

= 40 - 6.2 = 33.8 am

90

£



(1) por f6rmala (ntodo exAclo):

M, b 19,00 x 100,000

2
Rn = 2 = = 73.92 Kg/am
ey ) 0.9 (25 33.8%) -

0.85 £,
p= a- )
0.85 £!
e e——y,
| 2 x 73.9 :
p= .85Xx0.28 . _ )= 0.0218 = p o,
4.2 \o.85 x 280 :

{2) Con las curvas de resistencia como las de la f1g,. 9.1
para R, = 73.92 Kg/an® (10511b/pulg?), p* 0.0214

{3) Con las tablas de resistencia -ccmo la tabla 9.2:

M 19 x 100,000
= = 0.2640

of. b 0.9 x 280 x 25 x 33.8°

w= 0,327

= wfc': /fy = 0.327 x. 0.28/4.2 = 0.0218

(4) Con aproximacién lincal:

pé‘ (poriginall (R, revisado’

(R, original)

p= 0.0212 x 73.92/72.38 = Q.Q217 . _

Paso 5. Calculo de As necesaria

As= (previsado) (bd)disp.

2

As= 0.0218 x 25 x 33.8 = 18.42 cm

2/



2.- IiwvisiGn Ge la correcin de los c&llc:ulns, por simple estitica
*(ver la siguiunte fiqura):
T 'pbclfy - A.fy- = 18.42 x 4.2.= 77.36 ton

cC8°7T i 77.36
= 13 em

as
0.85 fé b -0.85x0.28 x 25

Resistencia de disefo a la flexi&n:

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

¢M = 1900.74 tan-om = 19,01 ton-m

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

My 2o,
15.00= 19,01 bien
. .
43'%'0 kﬂ [cm
2B um -+
r T - =000
e e e« ! 1 . _ ,
l " ls ! _; :: Gz 36N
S - © L—‘-—" 4—'——'
s =E oy v |
Pl "
. o 2
p.s N Y] u"\t I = - l : -—l
m  { ' p . “ ' T 4_'*
- . Eg=0003¢ ‘ ‘, - T=R36Ten
Seccioh deformaciones : _Bi?_rlun de
francyersal eshoaes

JZ



3. Célculo del :cfuerzo'c_mc catisTasa los roquisitos de la distri- i
buciln del armado a flexiln de la scocidn 10.6.Usar z= 145 para
elamntos a la intemperie, '

2

As = 18.42 om

necesario

con3var#9,As=19.23cm2

z= £ (5.60) \3,dc A - << (10.4)

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

[=4
(difmetro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 =6.50 an 10.0

{recubrimiento para var # 9 = 3.8 + 1.27 = 5.07 on) 27.7.1

(expuesta a la intemperie)

A= 2dcb/no. de var.
=2 X 6.50 x 25/3 = 108.3 c:nzlvar.

con £, = 0.6 £ = 0.6 x 4.2 = 2.52 tan/cn” 10.6. 4

-
z= 2.52 x 5.60 3..- [6.5 x 108.3 = 125,5 < 145 bien




3. Cdleculo del rcfuerzo que satisfaza los requisitos de la distri- I
bucifn del armado a flexiln de la scceidn 10.6.Usar 2= 145 para
elementos a la intamparie,

2
As necesario | 18.42 au

con 3 var ¢ 9.-As=19.23cm2

= 3 -
z= fs {(5.60) ¢ ldc A ) cc(10.4)

d = (recubrimiento necesario) + (1/2 @ifmetro varilla) +

c
(difmetro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 an | ©10.0
(recubrimiento para var # 8 = 3.8 + 1.27 = 5.07 an) ‘ 7.7

(expuesta a la intemmerie)

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/cn” 10.6.4

2= 2.52 x 5.60 3\]5.5 x 108.3 = 125.5 < 145  bien




4. Revicibn del anvcho de viga

bdisp. 22 x (tecubrimiento) + 3 x 2.86 + 2 x 2.86= 7.6.1
x 2 x5.07+ 14.30 = 24,4 <25 om (a.ncl_'b disponible) 7.7.1
hien
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Se ticne wa rooeiln trassversal @ ta vitm, oae o aontiones
cav, ze clscrva en 1a siguiente ficues, y se plide oalalar Jas
cuwntfas de scoro rara recistir ua misaio fuctonicooto M~ 124 wnem

. 5 4 b:bﬂmﬂ'
£, = 280 rg/an” 5 : |
o+ o= i
fy = 4200 Xg/cm? R
Ag

z= 145 (exposicifn al extarior)

i

CALLULOS Y DISCUSTON

1, Revisifn camo simplarente armada {acero a tensién)
Cflculo del acero de refuerzo a tensién que se requiere, con .la
ayuda de la tabla 9.2: '

M, 124 x 100,000

- P = 00,2840 -

ofc bd® 0.9 x 280 x 30 x 76

de la .tabla 9.2, w= 0.361

Porcentaje de acero a tensién necesario:
p= WL/, = 0.361 x 0.28/4.2 = 0.241

Cansiderando solo refuerzo a tensién:

Prsx = 0.75 Py

2

de la tabla 9.1, con fc': = 280 Kg/am (40001b/pulgz) Yy

£,= 4200 Kg/an® (60000 1b/pulg?):

Py = 0-0214

cano 0.0241 > 0.0214  se necesita acero de campresién
96

10.3.3



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

la w mSxima qu'e se permite para vigas simplumente ammadas
(accro de tensitn) es:

wi0.75 RfJEL = 0.0214 x 4.2/0.28 = 0.321ide la tahla
9.2, con w= 0.32]1:
M /£ bd’ = 0.2602

Ia resistencia mixima de disefio a la flexifn camo simplemente
armada vale: '

oM, = 0.9 (0.2602) (0.28 x 30) (76%)/100
= 113.62 ton-m |
Yy la resistencia necesaria tamada-con el refuerzo a ccmpresi@'u

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

Supcniendo que el acero a carpresifn fluye, £3 = fy:
' = __é.._ = Mlu
PTOW T e e

3

10.38 x 100,000 = 0.00173
0.9 x 4200 (76 - 6.3) 30 x 76 -

p!

P=0.75p +p’ =0.0214 + 0.00173 = 0.0231

YOTA: para elementos dcblemente armados, el porcentaje de p, oon que
contribuye el refuerzo de campresifn no se necesita reducir
or el factor de 0.75 h
Ver la tabl-a 10.3.2 de los caomentarios del Reglamento

27



Al = p'bd = 0.00173 x 30 X 76 = 3.94 cn°

A, = pba = 0.0231 % 40 X 76 = 52.67 an’

Revisién de que se curpla que el acero de campresidn esté luyenio:

- ) ]
A, - Al X 0.85 &,£! @ - 6000 ,
- 6000 - £
bd fyd v

0.85 x 0,85 x 0.28 x 6.3 ( 6000
4.2x 76 6000 - !y

0.0231 - 0.00173 >

U.0214 2 0.0133 v
Y fluye el acero de ccmpresitn como se supuso, 'biep. .
3. Se puede llevar a cabo wia revisitn de las correcciones a los cilculos,

segtn las ecs. de resistencia que se dan en la seccadn 10.3 (A) (3) de
los camentarios del Reglamento. Cuando el ammado a campresién fluye:

My = O (Ag - ALY E @-F) +A E (@ -]

”

= (0.9 {(48.79 x 4.2) (76 - 28570 ) & 594 x 4.2 (76 - 6.3}.7 .20

2
=1249.04 ton=m ..... .. pien
(A_ ~ A’) 48.79 x 4.2 .
donae a = — s'flf'= — = 28.70 _
0.85 £ b 0.85x 0.28 x 3

4. Dastribuci6n del acero para satisfacer el criterio de agrietamiento
(por flexidn) de la seccifin 10.6 para elementos colocados a la intem
perie. - :
Refuerzo a tensiftn:
sean 8 var, § 9 (Ag = 51.28 an? = 52.67 mzl

(2% menos cus Jo necesario .... bien)

28



Acero a caigrnsiing

s@an 2 var, § 5 (A; = 4.9 cmz = 3.94 Uﬂzf bien)

- 3
2= fs {5.60) ch

dc:= (rECUbrmlientO) + k ﬂlmg}_t- + ﬁestrlln .

= 3.8l + 1.43 +1.27 =6.50 cm

(recubrimiento para var. § 9 = 3.81 + 1.27 = 5.08 an)
(expuesta a la intemperie)

A= 18.36 x 30/8 = 68.85 com%/varilla

= — 2
'ocn fs =0.6 fy = 2.52 ton/om

2= 2.52 X 5.60 \3|5.:"- x £8.¥5 = 108 < 145 ————hien

5. Revisitn del ancho de viga = -

b=2x(recubrimiento)+4x2.86+3x2.86

=2x5.0B + 11n44 + 8.58 = 30 cm

27

bien

.o . —

eccldA)

10 -.U 3

7.7.1

10.0
10.6.4



6., Tare ol tiear vegio 2) ormaio JR eoorr RIGE 8e D e JU TS

Lenia se o negasilan o riuos cone

sop. mdx < 16'x 1,59 = 25.4 an
48 x 1,27 = 60.9 om
t’linmsim m.or de la vioa = 30 am

. usar E# 4 @ 5 am

Resistencia a la campresién del patin: ..
Cp = 0.85 fé b b, ) he
w 0.85 X U.28 (75-25) 6.5 = /7.35 ton

. A_¢ nocesario con que contribuye el patfn:

£ - = 18.42 and

IY 4.2

Centribucitén, a la resistencia, del patin:

Ast’

oM o = ¢ (Agq ry (@ = 0.5 hy))

= 0,9 { 18.42 x 4.2 (49 - 0.5 x 6.5))/100 = 31.85 t=m

Marento que oebe tamar el alma de la viga:

¢Muw =M, - ¢ Mnf = 55,0 - 31.83 = 23.15 ton-m

7.10.5.2

3. Con la ayuaa de la tabla 9.2 se calcula el &rea de acero A, necesario

para absorver 23.15 t-m -

M, 23.15 x 100
para =
o£! bd®

- _= 0.153
0.9 x 0.28 x 25 x 49

de la tabla 9.2 . w= 0.167

-

A, = 1.18 wad = 1.18 x 0.167 x 49 = 9.7 am

2— '—.



= 13,74 c:.m2

n o UHEBA 0855028 x25x9.7

sw f? ‘ ' 4.2

Deigualm,awaep;ahcalculérd;:ectanmtede

2
Acw

wrl
- RA_ _0.167 x 0.28 x 25 X 49 . 13 44 co

£ 4.2 !
4



EJEMPLO 4.5 DISHNO DE WMA SLIX'121! TIRD “I™ SIMPLIMENTE ARMDA .

Calcular el ammado a tunsitn de una seceifn T 'que dope resistir

un

!
:C

Yy

=

1.

mavento ya afectado por el factor de carga ce '\: = 55 tm-m‘

B I5Cm —_——d

= 28V Kg/c:nz -

- ] -+

: NN\
o gﬁ-fﬁ\\ ZZx
145 (expuesta a la intemperie) AN C g

Ry
- ------
+ 220w + |

CALCULOS Y DISCUSION

Cen 1a ayuds de la tabla 9.2 se determina la crofundidad del blogue
equivalente de esfuerzos, &, como seccifin rectangular

P’K‘ 55 x 100
m‘ra = 7 = 0.121 9. 3.2.1

ot 0d? 0.9 x U.28 x 75 x 49

de tapla 9.2, w= pfy’fé = (0.132

"a" = 1.19 wd = - -

)

1.18 x 0.132 x 49 = 7.63_> 6.5 cm

Camo el valor de "a" necesario, camo si fuera seccin rectangu-
lar, .es mayor que el espesar del patin, entonces el disefio debe
hacerse cawo seccién *T*.

. Calzuio del armado necesario Acp ¥ de la resistencia PM ¢ con que

cantribuye el patin de la viga.

=



4. rsf, el rufucrzo total necesario para tonar ol B, ¥ 30 te.n
cs

= — - 2
As ASf-+ Asw = 18.42 + 13.74 32.16 cm

5. Revisifn del porcentaje miximo permitido segfin la scccifn
10.3.3. .Ver la f£ig. 10.3.2 (c) y tabla 10.3.2 de los co
mentarios del Reglamento:

{2) para secciones "T" simplemente armadas:

b, - _
Prgx “ 0.75 [ B ‘Pb + Pf)]

. £ .

. Pg = 0.85 ?i ( b= b, } he/{b,d)
= 0.85 228 (35 _ 25) 6.5/(25 x 49) = 0.0150
—' . <3 { - } . { b 4 .

e la tabla 9.1, §b = 0.0285

sy = 0-75 | 32 (0.0285 + 0.015)] .= 0.0109

max

A = 0.0108 x 75 x 49 = 40.06 cm® > 32.16 bien

5 max

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

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

sean 4 var # 9 y 2 var # 7, (A = 33.40 en?)

2.5 +2.%¢

B -+dc= Rmkﬁmlm‘\‘o-t- Va db
+

10. 17
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dc = 5.08 + 1.43 = 6.50 cm
L]

drea efectiva de tensién del concreto:

(2d, + 2.5 + 2.86) b /No. equivalente de var ¥ 9

A =
= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm?®
' 3 ‘ : 3 N
z=f£,(5.6) N da=0.6x4.2x5.6 \Es x 89.7

118 < 145 bien

Revisitn del ancho del alma necesario :

fl

b, necesario 2 (recubrimiento) + 2dbl + 24,

2 x 5.08 + 4 x 2.86 + 2.22

23.8 cm < 25 cm bien

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor

que db 6 2.5 cm

=5
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) b d
TABLE 9-2. Y¥oment Strength Hu/lp' i"c"bc2 or ﬂnlfc'bd' of Rectanguler

sections with Tension Reinforcivnt Caly®

W .000 .00 002 .00 .CO4 005 005 007 .008 - .09
0.0 - Q L0010 0020 .0030 .0040 .0050 .0OAD .0070 0090
0.01 L0098 0109 .0N9 .0129 .0139 0149 0159 .0168 .0118 .0lBm
0.02 .0197 0207 .0217 .02¢6 .0236 .0246 .0256 .0266 .0275 .0285
0.03 .0295 .0304 .0314 .0324 .0333 ,0343 .0352 .0362 .0312 .03}
0.04 039) .0400 .0410 .0420 .0429 .0433 .034E 0457 0461 .0476
0.05 °| .0405 .049%5 .0S04 .0513 .0S23 ,uSdZ .C541 .085) .CS .0569
0.06 0579 .0Sh8 .0597 .0607 .06}6 .CF75 0634 .0643 0653 0062
0.0 €571 .c680 0689 L0699 .01C8 0117 025 L0395 .0744 0753
0.c8 0762 .C11) .6780 .0789 .0198 .0°07 0816 .CR2S° .(334 .DM3
0.0 0852 .(%61 .00 .0979 .03a8 .0G97 .C906 .0915 .1823 .ued2
0.10 | '.0941 .0950 .0959 .0967 .0976 .0885 .0994 1002 .)O11 1020
0. .1029 1031 1046 .1055 .1063 1072 ,108] .IC8% 1098 1106
0.12 SNIS D1i2¢ 1132 L1141 1149 (1188 (1166 L1105 L1183 L1192
0.13 L1200 L1209 L1217 .1226 1234 1243 125} 1259 .)268 .l12]6
0.14 1284 .1293 .1300 .1309 .1318 ..1326 .1334 .1342 .135] .13%9
0.15 L1367 L1375 1384 L1392 L1400 1408 1416 1425 1433 144}
0.16 1449+ 21457 L1465 .1473 1481 1439 1497 .1506 .1514 1522
0.1 <1829 ,153) .1545 .1553 .15} ..1569 ,1577 .1585 .1593 .1601
0.18 L1609 L1617 .1624 .1632 .164D " .1628 1656 .1664 .1671 L1819
0.19+] 3687 .1695 .1703 .10 .1718 1126 .1133 .)J4]1 .1743 1156
0.20 1764 .1272 1779 .181 .1794 .)1BG2 .1810 .1817. .1825 1832
0.21 1840 .1847 .jg55 .}es2’ .18l0 .1BT? .le@s .92 .1900 .1907
0.22 914 L1922 .1929 193} 1944 1981 1959 1966 .1973 .)98]
6.23 .1988 .1995 .2002 .2010 .2017 .2024 .203} .2039 .2046 .2053
0.24 .2060 .2067 .2075 .2082 .208% .2056 .2103 .2110 .2117 .2124
0.2% 2131 L2158 .2148 2152 2159 2166 2173 ,2180 .218) .2]94
0.26 .} .2201 .2208 .2215 .2222 .2229 .2236 ,2243 .2249 .2286 2263
0.27 .| .2210 .2271 .2z84 .2290 .2297 .2304 .231) .23]1 .234 .233]
0.28 .233) .2324 .235] .2357 .2364 .23N 2377 .2384 .2391 2397
.29 .24 .2410° .2417 .2423 ,2430 2437 2443 ,2450 .24%6 2483
0.30 2869 2475 .2482 .2488 .247% .2501 .2503 ..2514 ,2520 .252)
0.3} .2533 .253¢ .2546 .2552 .2558 .2%65 ,2571 2571 .2583 .23%0
0.32 .2596 ,2602 .2608 2614 .262] .262] 2633 .2(39 .2645 265!
0.33 .265] 2664 .26]0 .2676 .0682 .2688 2694 2700 .2706 212
0.34 2118 .2724 .2130 .2736 .27a2 .2148 2154 .2760 2766 2171
-0.35 2777 .2183 .2789 .2795 .zBO! .2807 .?812 .28]8 .2824 .2830
0.36 .2835 .2841 .2847 .2853 .2858 .2864 .2870 .2875 .288) .z288]
0.37 .2892 .2998 .2904 .2909 .2915 .2920 .2926 ,293] .2937 .2943
0.28 .2948 2954 .2359 .2065 .2970 .2575 .298) .2986 .2992 .299]
0.39 .3003 .3008 .30!13 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 -3051

2

. _ -
“Hﬂ/fcbd = Asfy{d-alz)fcbd = w(1-0.5%u),
and a = A f /0.85f'h,
sy ¢

Design: Using facicred narent Hu enter t&51€ with ﬂu/f.pf"_bdz; find w and
corpute steel percentage p framp = uf'c/f‘.

¥

where w = pf /f*

Y

-

Investigation: Enter table with w from w = pfy/f;:; find value of Hn/f‘cbz

and solve for nominal moment strength, "'n'

oy




Ejemplo:
Disefiar la ménsula mostrada en la figura con las minimas dimensio

nes para soportar la trabe.

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

de 9 ton. en el apoyo soldado.

#
{fy
TRABE o
f'e = 350 ]I:g/crn2 (peso norm
| fy = 4200 "
R DE APOYD
oE_Js2° - Cargas
_ MENSULA C.M.= 10.9 ton.
- C.V.= 17.0 ton-

COLUMNA

T= 9.1 ton,

Referencia del

Cdlculo y Discusién
' Reglamento

l.~ Dimensifn del apoyoc basado en la
resistencia al aplastamiento de-
concreto de acuerdo a la secci6n
10.15.
El ancho del apoyo = 35 cm.

a | - - ; —_—

. Nye "1 ‘l [‘ R 3/8"
i

'T""[:::i m_ \\\ 3
o ]. a




Cfilculos y discusién,

Vu = 1.4 (10.9)+1.7(17.0)=44.2 tons.

Vu 5 ¥ Pnb = v(0.85 f£'c A,) ’

44200=0.70 (0.85) (350) A,.= 208,3 A,
A, = 44200/208.3 = 212.2 cm?

- Longitud de apoyo = 212.2/35 = 6 om.

Usar un apoyo de 6 X 35 cm,

Ruc = 1.7 (9.1)=15.5 ton.(comé carga viva)
2. Determinacién de "“a" con 2.54 cm._de -
holgura al final de la trabe. Consideran

do la reaccifn a un tercio de la placa--

‘i@ apoyo.

a = 2/3 (6.0)+2,54=6.54 om,

Usar un a = 7 cm.

3. Determinac:.6én del peralte de la ménsu

la baslndose en ri disefio al 1imite por-

resistencia &l cortante Vvn.

Para f'c = 350 Kg/cmz, Vn (max) = 56 buwd

Vu s ¥Vn = ¥ (56 buyd)
Se requiere un peralte:

"d" = 44200/0.85 (56) {35)

27

Refercncia del
Reglumunto

~10.35
9.3.2.4

11.9.3.4

11.9.3.2.1



Célculo y discusidn.

d =2 26.5 c’“.
Suponiendo varillas#8mé&s la tolerancia

h'= 26-5 + 2..54 = 29 cm.

Usar h = 30 com.

Para el disefio d=30=2.50%=27.50 cmnm.

a/d = 0.26,

4. Determinacidn del refuerzo por cortan
te-friccién Auf.

Auf = Vu = 44200 = 8.8 Cm.

¥ fy A 0.85(4200) {1.4)

5. Determinacifn del refuerzo por momen-
to Af,

Mu=Vua + Nuc {h-d)

=44200{6.54)+15500(30-27.50)=327,820Kg.cm
=3,28 Ton., m.

Utilizando un método ordinario de flexibn

para el cdlcule de Af o usando conservado

.ramente jd = 0.9 4. = -

Af = 327820 = 3.7 sz
0.85{42900) (0.9) (27.50)

Nota: Para todos los.cilculos se ha utili

zado Y= .85

Referencia del
Reglamento

11.7.4.1
11.7.4.3

11.9.3.3

11.9.3.1



¢dlculos y discusién. : \ Referencia del
Reyglamento

6. Determinacién del refuerzo por tensidn

dirccta.
An 11.9.3.4

An = NuC_ 15500 o 4.3 cm®

yEy 0.85(4200)

7. Determinacidn del refuerzo por tensibn

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=5.9+4,34=10.24 cm?

Usar 2 § 8 T 11.9.5

Veiificacién del refuerzo minimo As -
pmin = 0.04({f'c/fy)=0.04(350/4200)=0.003

Asmin=0,003(35) (27.5)}=2.88 cm? < 10.24

8. Determinacidn 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

tes a As,

7/
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Ejemplo de muros.

Un muro de carga soporta un sistemg de piso a base de vigas "T" prc
fabricados separados 2.40 m.. El alma de la secci6n "7'" es de 20 cm.
Y estan apoyadas por completo en el muro. La altura del muro es de-
4.60 m. y se encuentra contraventeado lateralmente cOmo Se& Mmuestra-

en la figurg.

TRABE “T"
+
Datos de Disefio _ T
Reacciones:
. MURO
PcM = 12.7 ton. o
N v
Pcv = 6.4 ton.
' 2
f'c = 280 kg/cm
fy = 4200 itg/cm2 I oSN L
"C&lculo y discusién Referencia del
- ' Reglamento
El orocedimiento general de disefio es de supo
ner un espesor del muro h, despuéé_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.

Se probar§ con h = 19 cm.

Vi



C&lculo y Discusibn

2. C4lculo de la carga factorizada

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

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

3. Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto,
Supondremos un valor de ancho del alma-
igual a 17.8 m. .
Area cargada = A, = 17.8(19)=338.2 cm®

I

Y (0.85 f'cA,) 0.?0(0.85)(280)(338.2)
= 56344 Kg. = 56.3 ton.
28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento

correcto)

4. Cdlculo de la resistencia del muro
La longitud horizontal efectiva del muro- : 14.2.4
poer viga "T" estd controlada por el ancho
de apoyo del alma de la viga mas 4 veces-
el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm.
La'distancia entre "T" es mayor gue los -
93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso
¥Pny = 0.55 ¥f'c Ag [1- il&)’] | Ec. (14-1)

(33n
0.55(0.701(280)(93.8)(19)f1“%5%%%?o’2]

121,740 Kg = 121.7 ton.

Pu<¥Pnuw

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

tar un posible efecto de excentri

LS



C5lculo y Discusi6n

Cdlculo de la caréa factorizada
Pu = 1.4D+1.,7L
= 1.4(12.7)+1,7(6.4)=28.7 ton.

Checar la resistencia por aplastamiento

&el concreto.

Supondremos un valor de ancho del alma=-

igual a 17.8 m.

Area cargada = A, = 17.8(19)=339.2'cm2

¥ (0.85 f'ca,) = 0.7Q(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" estd controlada por el anche

_de apoyo del alma de la viga md3s 4 veces-

el espesor del muro. 17.8+4(19)=5%3.8 cm,
La distancia entre "T" es mayor gue los =
93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso

¥Pnw = 0.55 ¥£'c Ag [1- (X1S)%)"

0.8x460)g]
32(19)

0.55(0.70) (280) (93.8) {19) [1-¢{

= 121.7;0 Kg = 121.7 ton.
Pu<¥Pnu
?8.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro
h=18 cm. es suficiente para sopor
tar un posible efecto de excentri

s

"Referoncia deld

Reglamento

ECG( 9-1)

14.2.4

TEBc. (14-1)



Cdlculo y Discusibn Referencra Je.
. Reglamento

cidad de carga,

5. Seleccifn de refuerzo

Proporcionando refuerzo en una sola cara

Acero horizontal As=0.0020x19x100=3.8 cmzlm. . 14.3.3 '
Acero vertical As=0.0012'x19x100=2.3cm2/m. o 14.3.2
S = 3h, pero no mayor a 45 cm. 7.6.5

= 3x19 = 57 » 45 (5=45 cn)
horizontal As - usar § ¢ & 30 cm.

vertical As - usar § 4 @ 45 cm.



Ejemplo de Zapatas:

Dr:terminar el espesor de la losa de la zapata gue se inucstra cn la

figura:
f'c = 210 kg/cm?
Pu = 435 ton,
400
— —t
I A
by Pora eccidn en
: dos dcrcccnonu !
76 ""//'——"————-—- .
uiniiun Ty
3 _—;n % ': S
e e = d b, Pora occion de
‘J ' L trabe
miE |
C&lculo y Disefio Referencia del
reglamento
Determinar el peralte para resistir el 11,12
éortante sin refuerzo. Debe investigarse
la acci6n de viga y la accién en dos di-
recciones. Supondremos un espesor total-
de 84 cm. d = 70 cm. . —
1. Accién de trabe ) 11.11.1.1
Vu £ vyvn = Ec(ll-1)
Vu s v(0.53 Vf'c buwd Ec. (11-3)

Vii o= 27.9 (4.0) {1.80-0.35) = 162 ton
be = 4.0 nm.
Vu s 0.85 (0.53) Y210 {400) (70) = 345 ton

4>



Cédlculo y Discusion Referencia «
teglamento

162 < 345 ton

2, Accifn en las dos direcciones 11.11.1.2
Vu s¥Vn ec (11.1)
Vu £¥(0.27) (2+4/8c) vITC bod - Ec (11.36)

pero Vc no serd mayor que 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.
8c = 75/30 = 2.5

Vu s 0.85 {0.27) (2+4/2.5) /210 (500} (70)
405 s 419 ton.

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

Por lo tanto el peralte de 70 cm. es adecuado

para resistir el cortante.

7



» Suposlciunes bisicas d¢ la teoris de fa resinencls & flexily
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Figura 3.3, Distribucién del esfuerzo de compresion en la zona comprimida de una seccion
de congreto reclangular, (2) Distribuclon real. (b) Disiribucitn rectangular equivalente.

a compresién en la secclén de momento maximo mediante los pardmetros
k, ky, y ky,.como se muestra en la figura 3.3a. Para uns seccién rectan-
gular de ancho & y peraite efectivo d, la fuerza total de compresion en el
concreto e expresa como &k, f7be y el brazointernodepalancaes d — k;¢,
en que ¢ e¢s la profundidad de! ele neutro. Se ha Investigads mucho
para determinar la magnitud de estos par&metros para el concreto no con-
finado. El irabajo mAs notable ha consistido en prucbas a corio plazo
realizadus por Hognestad y otros en la Asociacién de Cemento Portland
(PCA)*? y por Rasch.*? LosespecimenesutilizadosenlaspruebasdelaPCA
fucron seinclantes 8 tos que aparecen en 1a figura 3.4, La regidn de prueba
del espécimen se cargd excéntricamente aumentando los dos empujes P, y
P,. Se variaron independientemente los empujes P, y P, de manera que s¢
mantuviera el eje neutro (es decir, la fibra con deformacién cero) en la
cara inferior del espécimen cn toda la prueba; en consecucncia, sc simulé
la disizribucidn de esfuerzo en ja zona a compresion de un miembro con

Gato
\ ’ hid rawlico
’
7 g >t - 5
| L s
*2 Je-—16 Plg
» ’ - ’
c=Bpd — 1
A \-—- Sup.rlicie neulrs 1pig = 254 mm
b =5ph

Lalibradones 5R-4 de 8 pip
RAgura 3.4. Etpécimen de prueba de la Asociucion de Cemento Portland, 3-7
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Figura 3.5. Propicdades de Iz distribucidn de esfuerzos de compresién en el concreto en s
resistencia a fiexibn de una seccidn rectangular; comparacidn de los parimetros del ACI con
los resuliados de pruebas. 3.°

32 BLOQUE DE ESFUERZOS RECTANGULAR
EQUIVALENTE

Cierto numero de investigadores (v. gr. Whitney®) han sugerido reem-
plazar el perfil actual del blogue de esfuerzo de concreto a compresién por
un rectangulo equivalente, como medida de simplificacidn, Para obiener
la resistencia a flexién, sélo se necesita conocer la magnitud {k;ky) v la
posicién (k,) de la fuerza de compresién del concreto. El bloque de esfuer-
zo reclangular equivalente logra esto y facilita considerablemente los cal-
culos. La practica norieamericana representada por el cédigo *¢ ACI, ha
sido reemplazar el blogque actual de asfuerzos por un rectangulo equivalen-
te {fig. 3.3b). El rectangulo tiene un esfuerzo medio de 0.85/) y una
profundidad g, enque u/c = B, = 0.85 para £ < 40001b/pig? (17.6N/mm?);
se reduce z B, 'continuamente en 0.05 por cada 1000 !b/plg?




Bloque de msfusrzos rectangulsr equivatenis 57

(6.89° N/mm®) de resistencia excedente de 4000 Ib/pig' (27.6
N/mm%). La reduccion de B, para el concreto de alta resistencia se debe
principaimente al perfil menos {avorable de la curva esfuerzo - defor-
mecltdn en ese tipo de concreto (véanse las fgs. 2.1 ¥ 2.2).

Pars que las fuerzas resultantes de compresién de los blogues real y
equivalente de esfuerzos de la figure 3.3 tengen {a misma magnitud v iinea
de accidn, los valores de ios parAmetros deben ser

Cmkk,fibc=085fba .. kik, =085 :-' - 0858, (3.1)

k=052 .. ki =05 Z=058, (3.2

Los valores de k. k; ¥y k3 obtenidos de las ecuaciones 3.1 y 3.2 con los
valores recomendados del ACL parz B, se comparan con los valores reales
encontrados en las pruebas sobre muestras no confinadas por la PCAY2 y
Risch ¥3en la Ngura 1.5, Esta comparacidn proviene de una publicacion
debida a Mattock, Kriz y Hognestad. 27 Se ve que los valores recomen-
dados para las propitdades del bloque rectangular de es{uerzoy concuer-
dan- bastante blen con los valores experimentales. La dispersién de los
resultados experimentales indica claramente que no se justifica utilizar-
valores més complicados para los pardmetros del bloque rectangular de es-
fuerzos. Ademés, hay muy pocos resultados experimentales en {2 figura
3.8 para resistencias del cilindro superlores a 8000 1b/plig?(85.2 N/mm1),
Sin embarge, de la tendencia de los resultados en la figura es claro que los
parametros del bloque de esfuerzos del ACI son conservadotes para resis-
tencias de cilindro superiores a 8000 [b/plg®. En cfecto, podriz considecar-
se que los patametros del ACL son sumamente conservadores a elevadas
resistencias del concreto.
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Walls

UPDATE FOR THE ‘95 CODE

The code change affecting the design ofWalls is due to the revisions in the slenderness provisions of 10.10 to
10.13. Section ]14.4 makes reference 10 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 walls designed by either method. No minimum wall thicknesses are prescribed for walls designed as com-
pression members (14.4).
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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 walls designed by this method (14.5.3).” Load bearing
walls of nonrectangular cross-section, such-as ribbed wall panels, must be ficsigncd by the provisions in 14.4.
Cantilever retaining walls are designed by the flexural design provisions of Chapter 10 (see 14.1.2).



Shear forces must be considered in the design of walls. Section 14.2.3 requires the design for shear to be 1n
accordance with 11,10, the special shear provisions for walls. The required shear reinforcement may cxceed the

minimum wall reinforcement given in 14.3.

The provisions of 15.8 specifically address force transfer between a wall and footing, with 15.8.2.2 requiring a
minimum amount of reinforcement, not less thaw-therminimum vertical reinforcement grven in 14.3.2, to be
provided across the interlice between a wall and“a 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 provisions in Chapter 10
for flexure and axial loads. Minimum reinforcement requirements of 14.3 apply to wails 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 14.3.6 are satisfied. All %hcr code provisions for compression members apply to

walls designed by Chapter 10.

As with columns, the design of walls is usually difficult without the use of design aids. Wall design is further
complicated by the fact that slenderoess is o considertion in practically all cases. Two methods for slenderness
constderntion are specilied in the code. A second-order analysis, which takes into account variable wall stiff-
ness, as well as the cftects of member curvature and lateral drift, duration of the loads, shrinkage and crecep, and
interaction with the supporting foundation, is specified in 10.10.1. In licu of that proceduie, the approximate
cvaluation of slenderness effects prescribed in 1O may be used:

fis important to note that Bys. (10-12) and (10-13) for EL in the approximate slenderness mmethod were not
artginally derived Tor members with a single layer of reinlforcement.

For members with a single layer of reinlorcement, the Tollowing expression for 121 has been suggested by
MacGregor:23-1
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where B = 094 (058, -12p21.0
flq = ratio of dead load to toial load

p = ratio of area of vertical reinforcement 1o gross concrete area-

For ACI1 318-95, the definition of the creep effect factor ), included with Eqs. (10-12) and (10-13) for I¥1, now
depends on the lateral stiffnessof the structure. Walls have considerable stiffness in their own planes. Addition-
ally, they are connected by a roof and/or floor slab. The structure which is created by these walls, therefore, is
laterally stiff, i.e., lateral sway is negligible. According to 10.0, B, for non-sway frames is the ratio of the
maximum tactored axial dead load to the total fiictored axial load. For consistency, the same sustained load ratio
seems appropriate for the El expressions for walls in Eq.(1).

Figure 23-2 shows the comparison ol flexural stiffness (F1) by Code Eq. (10-13) and Eq. (1) in terms of Eclg.
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The ratio of EVE.], is plotted as a fu.nclion of eccentricity e/h for several values of f;, with the reinforcement
ratio’ p constant at 0.0015. Note that Code Eq. (10-13) assunes Ll to be independent of ¢/h and appeuwrs to
overestimate wall stiffness for higher load eccentricity. For walls designed by Chapter 10 with slenderness
evaluation by 10.11, Eq. (1) is recommended in lieu of Code Eq. (10-13) for determining wall stiffness. Ex-
ample 23.1 illustrates application ofi.[_).l Lusing Eq. (1) for wall stiffness.
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Figure 23-2 Stiffness El of Walls ,

When wall slenderness exceeds the limit for application of the approximate slenderness evaluation method of
10.11 (ké, /h 2 30), a more detailed cvaluation of wall slenderness effects is required, as delined in 10.10.1. The
slender load-bearing concrete wall panels currently vsed in some building systems, especially in tilt-up wall
construction, [all in this high stenderess category. The more detailed slenderness anatysis should account {or
the influence of variable wall stiffness, the effects of deflections on the moments and forces, and the etfects of
load duration. Such an analysis is presented in PCA design aid EBO74D Tils-up Load-Bearing Walls 232 1t
presents load capacities of slender wall panels (20 < k€,,/h < 50) with thicknesses varying from 5-1/2t0 9-1/2 1.
and having single or double layers of rcinforcement. The design process involves the use of load capacity
coelficient tables, which are simple to use, requiring only a minimum amount of caleulations. A detatled de-
scription of how the design tables were developed is included in the publication. Example 23.2 illustrates
application of EBO74D.

145 EMPIRICAL DESIGN METHOD

The Empirical Design Method may be used for design of load-bearing walls it the resultant of-all applicable
loads falls within the middle one-third of the-wall thickness (eccentricity e < W/6), und the thickness is at least the
minimum prescribed in 14.5.3. Note that in addition to any eccentric axial loads, the effect of any lateral louds
on the wall must be included to determine the “effective” eceentricity of the resuttant load. The method applics
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only to walls of solid rectangular cross-section. The empirical method is a simple design procedure for these
limited cases, requiring only a single strength calculation to determine the design axial load strength of a wall.

Primary application of the Empirical Design Method is for relatively short walls spanning vertically, and subject
to vertical loads only, such as those resulling from floor or roof reactions. Application becomes extremely
limited when lateral loads nced to be consideredbecguse 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 flexure by the
provisions of Chapter 10 (14.4).

When the eccentriciiy e of the "effective” toad does not exceed 1/6, the design is performed considering Py as a
concentric load. The [actored axial load Py, must be fess than the design axial load strength ¢P,,, computed by
Fq. (14-1):

Pll s ¢I)II\V

ke, )2 “
< 0.550fA, )1 - (’i}_ﬁ) Eq. (14-1)

The single strength cquation for ¢P,, considers both load cecentricity and slenderness cffects. The cecentricity
Gietor 0.55 was originally selected to give strengths comparable with those given by Chapter [0 for members
with axial load applied at an eccentricity of h/6. Figure 23-3 shows typical load-moment strength curves for
8- 10-. and 12-in. walls with f{ = 4000 psi and {, = 60,000 psi.23-3 The curves yield eccentricity factors (ratios
ol strength under cceentrie loading o that under concentric loading) of .562, 0.568, and 0.563 for the 8-, 10-,
andd 12-in. walls with e = W6 and p = L0015,
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Figure 23-3 Typical Load-Moment Strength Curves for 8-, 10-, and 12-in. Walls

" Use of Eq. (14-1) is further limited to the following design conditions:

Lo Wall thickness bonwmist not be Tess than 1725 times the supported length or height, whichever is shorter,”
nor less than -Hin (E1L5.3.1). Exterior basement walisand foundation walls must be at Jeast 7-1/2 in. thick
(14.53.2).
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2. Walls must contain both horizontal and vertical reinforcement. The area of horizontal reinforcement must
not be less than 0.0025 times the gross concrete area, and that of the vertical reinforcement not less than
0.0015 times the gross concrete arca. These rutios may be reduced to 0.0020 and 0.0012 respectively, when
#5 or smaller bars having f, 2 60,000 psi, or welded wire fabric with W31 or D31 or smaller wires are used.
In walls greater than 10 in. thick (gxcept basement walls) the reinforcement in each direction must be placed
in two layers (14.3), " . :

3. Length of wall to be considered as effective for each beam reaction must not exceed center-to-center dis-
tunce hetween reactions, nor width of bearing plus 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 minimum wall reinforcement required by 14.3.2 does not substantially increase the strengih ol o
wall above that of a plain concrete wall. The minimum wall reinforcement required by 14.3 is provided prima-

rily for control of cracking due to shrinkage and temperature siresses.
s

With the publication of ACI 318-83, the empirical wall design L. (14-1) was modificd to reflect the general
range of end conditions encountered in wall design, and to allow for a wider range of 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 against lateral movement, and that rotation restraint exists at one end, so as to have an effective
length factor between 0.8 and 0.9. Axial load strength values could be unconservative for pinned-pinned end
conditions, which can exist in certain walls, particularly of precast tilt-up construction. Axial strength could also
be overestimated where the:top end of the wall is free and not braced against translation. In these cases, it is .
necessary (o reftect the proper elfective length in the design equation, Lguation (14-1) allows the use of dilfer-
ent effective length Factors K to address this situation. The values of k have heen specilied in 14.5.2 for com-
monly occurring wall end conditions. Equation (14-1) will give the same results as the 1977 Code Lqg. (14-1) Tor .
walls braced against translation of both ends and with reasonable base restraint against rotation.

Reasonable base restraint against rotation implies attachment to a member having a Hexural stithness L1/ € at
least cqual to that of the wali. Selection of the proper k for a particular set of support end conditions is left 1o the
Judgment of the engineer.

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 strength and wall stability (14.2.7). This required condition
may be satisfied by a design using the structural plain concrete provisions in Chapter 22.

11.10 SPECIAL SHEAR PROVISIONS FOR WALLS

For most. low-rise by dings, horizontal shear forces acting in the plane of walls are small, and can usually be
neglected in designs#8hch in-planc forces, however, become a design consideration in major structures where a
limited number of willls resist the total lateral load, such as in high-rise buildings. Flexural strength mustalso be
considered when in-plane loads are significant. Example 23.4 illustrates in-plane shear design of walls, includ-
ing design for lMexural strength,

DESIGN SUMMARY

A trial procedure for wall design is suggested: first assume a wall thickness h and a reinforcementtatio p, then
check the trial wall for the applied loading conditions. '

It is not within the scope of Part 23 to include design aids for a broad range of wall and loading conditions. The
intent is to present examples of design options and aids. The-designer can, with reasonable effort, produce
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design aids to fit the range of conditions usually encountered in practice. For example, strength interaction
diagrams such as those plotted in Fig. 23-4(a) (p = 0.0015) and Fig. 23-4(b) { p = 0.0025) can be helpful design
aids for evaluation of wall strength, “Blow-ups”™ of the 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 facilitate sclection of wall reinforcement.
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Figure 23-4 Load Moment Interaction Diagram for Wall with (a) Reinforcement p = 0.0015, and
{b) Reinforcement p = 0.0025

Prestressed walls are not covered specifically in Part 23, Prestressing of walls s advantapeons for indling
(precast pancls) and Tor increased buckling resistance.  For design of prestressed walls the designer should

consult Ref. 23.4.
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Example 23.1—Design of Tiit-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. Ti
roof load s supported through 4 in. tee stems spaced at 4 ft on center.
-

Py

_.I ¢l _440-0" span |

[ ooy [

1 3

i

- Design data:

Roof dead foad = 50 psf

Roof live load = 20 psf

Wind load =20 psf

Unsupported length of wail £, =16 ft

Effective length factork = 1.0 (pinned-pinned end condition)

Concrete [ = 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 e =6.75 in.
Try #4 @ 12 in. (Ag = 0.20 in.2/f1)
p = % =-(_|2_°§%5_) = 0.00256
2. a. . Effective wall length for roof reaction 14.2.4
(i) bearing width + 4 (wall thickiiess) = 4 +4 (6.5) = 30in. = 2I.5 ft (governs)
(i1} center-to-center distance between stems =4I .

239



Code

Example 23.1 (cont’d) ‘Calculations and Discussion Reference
b. Roof loading per fool of wall
4 =
dead loand = 50 x 20 (—) = 1600 1b/ft
2.5
) 4
live load = 20 x 20 (2—‘;) = 640 1b/ft
. . 6.5 .
wall dead load at nud-height = 150 (8 + 2) (-E-) = 813 Ib/it
Factored load combinations. *
Loadcase I: U = 14D+ I.7L Eq. (9-1)
P, = 140.6+08!)+1.7(0.64)
= 34+ 1.] = 4.5Kkips
My = 14(1.6 x 6.75) + 1.7 (0.64 x 6.75)
= 15.1 +7.3 = 22.4 in.-kips
' By = 34/45 = 0.76
Loadecase2: U =07504D+ 1.7L + 1.17W) Eq. (9-2)
P, =07534+11+0)
: = 2.6+ 08 = YAkips
M, = 0.75{15.1+ 7.3+ 1.7 (0.02 x 162 x 12/8)}
= 113455498 = 20,6 in.-kips
Ba = 2.6/3.4 = 0,76
Loadcase}: U = 09D+ 1.3W Eq. (9-3)
P, =090.6+081}+0 = 2.2 kips
M, = 09(1.6 x 675+ 1.3(0.02 x 162 x 12/8)
= 9.7+ 10.0 = [9.7 in.-kips
By = 2417241 = 10
3. Cheek wall slenderness:
Ky, _ L0Gox
r (0.3 » 0.0) '
< 100, approximite evitluation of slenderness elfects by 1011 may be used.
4. Cideunlate moment :l::lg'_llil'ig';titnnl 10.12
- £Eq. (10-9)

Me = 5nsM}
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Code

Example 23.1 (cont’d} Calculations and Discussion Reference
C
Op = m 2 1 Eq. (10-10;
- Pu -
(0.75&,]
n2El
P, = 3 Eq. (10-11}
(key) |
bl . 131
Bl = '"5(0.5-3]20.: ¢ K Eq. (1
B h B a-(D
Jy
E.l
<04—=EF
B
&2 8
h 5 -
' E.l
Thus, El = 0.1 (—c—g)
B
E. = 57,000+/4000 = 3.605 x 10% psi 8.5.1.
3
= 12X 065 _ 2746int
12
B = 09+ 058,2-12p 2 1.0
= 0.9+ 0.5842 - 12 (0.00256)
= 0.869 + 0:5B42 2 1.0
6 6
Bl = 0.1 x 3.605 x 10° x 274.6 _ 99 %10 Ibein.2
B
n x 99 x 10° 26.5 | .
P, = 3 = —— kips
B(16 x 12)* x 1000 B
C,-“ = 1.0 for members with transverse loads between supports
Calculate ¢ factor for largest P, = 4.5 %kips 8.3.2.2(b,
I
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Code

Example 23.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
0.2P
0.1F;A
_ 0.2 x4.5 - 0.87

_O.lx4x 12 % 6.5

Although slight variations from this vitlue will occur lor different load cases, this single
villue is considered adequate.

Deternune maenificd moment M, for each load case.

Load | Py M, By | B=0.862+ 5 26.5 C M = 6psM
Case (kips) in-ki 5 E!__.__g__?_x_‘;‘o__ PC = —_— 5”3 = ___l';l)__ >1.0 C ‘ns U
{in.-kips) 0.5084°21.0 B B _ u {in.-kips)
{ (ib-in.2) (kips) 075 _ ]
45 22.4 0.76 1.16 85 x 10% 22.8 1.36 30.5
2 3.4 26.6 0.76 1.16 85 x 106 228 1.25 333
3 22 19.7 1.00 1.37 72 x 106 19.3 1.18 23.2

5. Check design strength vs. required steength

For cach load case, the required nominal strength will be compared to the design strength
“using the load-moment interaction diagram in Fig. 23-4(b). The resulis are tabulated below,
based on the moment strengths for the given axial loads.

[ Load Case | Required Nominal Strength Design Strenglh
Mp, {in.-kips) ,
Pn=Py/d . M, = Mc/‘f’
(kips) {in.-kips)
] 52 351 50.0
2 3.9 383 15.0
3 25 2G.7 40.0

The wall is adequate with the #4 @ 12 in. since the design strength is greater than the
required nominad sirength for all three Toad cases.



Example 23.2—Design of Tilt-up Wall of Example 23.1 Using Design Aid EB074D

I. Summary of factored loads

Load case 11 Py = 14 (1.6) + 1.740.64)
22+ 1.1 = 33 kips

Load case 2: Py = 0.75 22+ 1.1) = 2.5 kips
o =0.75(1.7 x 20) = 25.5 psf

]

Loud case 30 P, =09 x 1.0 = 1.4 kips
qe = 1.3 x 20 = 26.0 pst

From Ex. 23.1, ¢ = 0.87

2. Select trial section ‘
Use same trial sections as in Example 23.1.
h = 650

p o= 0.0025

key _ LOX 1612 _ oo .o
h 6.5

3. Check strength using LBO74D destzn aid

Load case 11 Required Py /¢ =38 kips, q, /¢ =0 -
Use Table AS (see Table 23-1) from EBO74D
For p =0.0025, k¢,/h =30,e =6.75 in., and
q, /9 =0, coefficient = 0.022
P,=0022 x 12 x65x4=69kips> P,/¢ OK

Load case 2: Required P, /¢ =2.9 kips, q, /¢ = 29.3 psf, say 30 psf
Use Table A6 (see Table 23-2) from EB074D
For p =0.0025, k¢,/h =30,e =6.75 in,, and
q, /¢ = 30 psf, cocfficient = 0.014
P,=0014 x 12 x65 x4=44kips>P,/¢ OK.

By inspection, the strength requirements for load case 3 are satisfied.

Therefore, the 6.5-in. wall reinforced with #4 @ 12 in. is adequate for all of the !oad com-

binations investigated.

23-13
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Example 23.2 (cont’d)

Table 23-1 Load Capacity Coelficicnts of Till-up Concrete Walls

-r

-t

Table AS. Load Capacity Coefficients of Tilt-up Concrete walls *
{h = 6 (165 mm) and o kb= Q or 15 pst {0 ot U.7 kNANY)

i_ T = g = H "
RIIEIEY II{ " f1= 6" {165 mrn)
w = 150 pct {2400 ka/m") [ - I
/. 2 4000 P (28 MPa) N " - [/i:j,_t 1" = (COF.’” )b!hf_
/. = 60 ksi1 (400 MPa) N ' - - . "
Secnon
T
End. ) o b= 0 pst (D kN/m7M: e @ q k=15 psi (0.7 KIN/TY) Kt i @
4 x 100 | Gecenticily. Sienderness 0. At i = coeff. Slenderness ratio, &t fir = coelf.t
nE s v < 0.001% = 0.001
' n. (mmj 20 30 40 50 - 1 20 -30 | -40 |--50 -
100 (25) 0.498 | 0.347 | 0.227 1 0.155 0.468 | 0.331 | 0191} Q.085 "
0.15 3.25 (85) 0.094 [ D042 | 0.018 | 0013 e 0.087 0.021 | 0.005 — 49
6.76 (170} | 0.018 § 0.014 | 0.005{ 0.003 0.017 0.009 | 0.003 — 49
1.00 (25) 0.498 | 0..47 § 0.227 | 0.155 ' 0.468 | 0.331 | 0.191 | 0080 b
0.25 3.25 (8%) 0.110 | 0.050 | 0.02G | 0.018 0.105 { 0.037 | 0.011 | 0.003
G.70 (I 1())7 0.0229 [)VI).'.’}‘ 0.010 | UUUG T 0.025 | 0.015 | 0.006G ] 0002 "
1 U0 (75) 0A% L 04l | 02270185 0483 | 0.331 | 0191 | 0100
060 ars sy |oaea ] ooet oo oo T [0 | 0.055 | 0.023] 0o -
G A (1700 Toroan s 1 oosa oo s (.045 0020 | 001G 0000
100 () 0498 | .47 | 0227 1 0.155 0198 | G.231 | 0.191 ) 0.110 -
0.75 25 @ foaas oonr fooa2 ooz | - | n142 {0073 0035 ] oo
675 (170) {0.069 | 0.046 { v.030foors | -+ | 0.065 | 0.044 | 0.026 | 0016 ]
‘Observe the direction ol vlimate transverse loads {4,) and note the bending moments due to transverse loads are adaitive lo lh‘ose
caused by the axial loads (Sec. 2.4). A dash indiciiles that the wall panel cannol sustain any load.
“*Walls with slenderness rabos. At 4, greater than 50 are not recomniended.
tThiz column gives the valoe to the stendemess mhios above which the walls have neghgible lond-carrying eapaciy

23-14
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Example 23.2 (cont’d)

Table 23-2 Load Capacity Coefficients of Tilt-up Concrete Walls

Table A6. Load Capacity Coefficients of Tilt-up Concrete Walls *

(fr = 6" (365 ) aned o Wy = 30 or 45 pst (1 4 or 2 2 kNANDY)
- ‘ NN =9 s mm
w o= 150 ped (2400 ke finY ! —_—
S ANUD pra M [ [ Tar 9 a_s "
j{. ] b(:‘k:.llj(dlif) ;ﬂl\lfl.d)u) o . ] hi *'__m]' | 14— (coutl ) by,
e - ----L'.l!ﬂlm_ A — I
End o b = 30 psH1.4 kN/me) u_‘lh @ g i = 45 pst (2.2 kN/m*) il @
Ao | useentnciy, Slondornoss rbo, 40 = cocit.t Slondoerness ratio. Af i = coelf .t
e - - - 10001 | e 5 e e e | L 0,00
! m  {mm) 20 30 10 50 20 30 40 50
1.00 {25) |0.468 | 0.316 | 0.035| — 49 | 0438 {0110 | — — 39
0.15 325 (85) |0.079 | oon1 | — — 39 | 0067 |, — — — 29
6.75 (170) |0016 | 0.005 | — | — | 33 | oo01a | — | — | — 29 %
1.00 (25) |0.468 | 0.316 | 0.151] 0.030 [ - 0.438 | 0.301 | 0.065| — 49 %
0.25 3.25 (85) |0.101 | 0.026 | 0.006 | — 49 0092 [o0.016 | — — 39 7
76.75 (170) |0.024 | 0.014 [ 0.004 | — 49 | 0023 |[0009 | — — 39
-1.00 (25) |0.483 ] 0.316 | 0.151 [ 0.0s0 | ** 0.453 | 0.301 | 0.070 | 0.010- -
0 50 -3.25 (85) |0.121 ] 0.046 | 0.016 | 0.004 | °* 0.114 | 0.036 | 0.010 | 0.003 S
675 (7o) (o042 ) ooen b ooia ) ooos ] T | 00a0 | 0.024 | 0009 |30.002 -
1.00 (25) {0498 { 0.316 { 0.151} 0.050 | - 0.468 | 0.301 | 0.070 | 0.020 s
075 3.25 (85) (0.141 | 0.066 | 0.026 | 0.008 | * | 0.137 | 0.056 | 0.021 | 0.006 -
6.75 (170) {0.061{ 0.042 | 0023 | 0007 | "+ | 0.059 | 0.039 | 0.020 | 0.005 -

*Observe the direction of ullimate transverse loatls {4 } and note the banding moments due to transverse (oads are addilive to thase
causcd by the axial loads (Sec. 2.4). A dash indicates that the wall panel cannot susiain any load.
“*Walls wih slenderness rahos. it 4, greater than 50 aro nol recommended.

tThis column gives the value 10 the slenderness rattos above which the walis have nagligible load-carrying capacity

23-15
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Example 23.3—Design of Bearing Wall by Empirical Design Method (14.5)

A conerete bearing wall supports a floor system of precast single tees spaced at 8 {t on centers. The stem ol eac

lee scetion is 8 . wide, "The tees have full bearing an the wall. "The height of wall is 15 1t, and the wall is

considered laterally restrained at top. Desipn of the wall is required.
- ‘- .

T
L
e

Design Data

I*loor beam reactions: dead load = 28 kips
live lond = 14 kips

2 = 4000 psi

- fy = 60.000 psi p
Neglect self-weight of wall h v
4
Partial
, Restraint ™
r 1 —
- : Code
Calculations and Discussion Reference
The general design procedure is to seleet a trial wall thickness h, then check the trinl wall for the
applicd loading conditions..
1. Sglect trial wall thickness h.
ﬂu | . y
h > e but nal fess than 4 i 14.53.1
15 %x 12 .
—— = 7.2in,
25
Trvh = 7.5 1.
2. Culculate factored loading.
Py o= L4AD + LT ey, (9-1)
= 14028+ .74
= 302 + 238 = 63&kips
-3, Check bearing .\'!u'n;-‘ih on concerete. - 1017
Asstne width ef s tem For Bearingt equstl to 7 in,, Lo adlow tor beveled bottosm cedpes.
lowded wren Ay - 7 x7.5 = 525in” /¢

2316
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Example 23.3 (cont'd) | Calculations and Discussion Reference
Beartng capawity = d}({).HSI'éA]): 0.70(0.85 x4 x 52.5) = 125kips> 03 kips O.K.
Calcubare design strength of wul!._.‘- | .
Elfective horzontal fength of wall per tee reaction = {: ): ":2(7:)‘)(::7 . (govern) 14.2.4
, . ke, \?
P = 0-55¢|3Ag [I - (3211) ] Eq. (14-1)
3
= 0.55 x 0.70 x 4 (37 x 1.5) [l i (0'8 x 15 x 12)2]
32 x 75
= 273 kips > 03 kips  QO.K,
The 7.5-in. wall is adequate, with suflicient margin for possible elfect of Joad cecentricity.
Detennine single layer ol reinforcement.
Based on 1-ft width of wall and Grade 60 reinforcement (#5 and smaller): W
Vertical Ay = 0.0012 x 12 % 7.5 = 0.108 in 2/t 14.3.2
Horizontal Ay = 0.0020 x 12 x 7.5 = 0.180 in.%ft 14.3.3
Spacing = {Sh.= 3 x75=225in. ’ 14.3.5
I8 in. (governs)
Vertical Ag: use #4 @ |8 in. on center (Ag = 0.13 in.2/ft)
Horizontal A,: use #4 @ 12 in. on center (Ag = 0.20 in.2/ft)
Design aids such as Fig. 23-6 may be used to select reinforcement directly. -
2



Example 23.4—Shear Design of Wall

Determine the shear and flexural reinforcement for the wall shown.

h = 8in.
fe = 3000 psi
fy = 60,000 psi

|

Critlcal
seclion

il

hy, = 12"

FTrITrrrrrrrrv e,
Lo
Code
Calculations and Discussion Reference
1. Check maximum shear strength penmitied.
V, < ¢10,ffIhd 11.10.3
< 085 x 1043000 x 8 (0.8 X 96/ 100 = 286 kips > 200 kips  O.K. 11.10.4
2. Caiculate shear strengpth provided by conerete V..
Critical section for shear: 11.10.7
i 8 ¥
— = — =t (gpoverns)
2 2
e o BL 6
2
N,d
Ve = 3.3 + —— Eq. (11-31)
1y
= 3.34/3000 (8) (76.8)+ 0 = 111 kips
or
: 0N
e 1125t "
. r h .
V. = 0'()‘./“' + - I 4 m.l L. (11-37)
V 2

23-18
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Example 23.4 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
96(!.25% + 0) 8 x 76.8
= [0.6 /3000 + ( - ) = 104 kips (governs
96 - 48 1000 Ps (govems)
wheie M, - (12-4) Vo« BV 0 Rips = 90V in-kps
V, = 200Kkips > ¢V /2 = 085 (1042 =442 kips 11.10.4
Shearcinforcement must be provided in accordance with 11,109,
3. Determine requeired horizontal shear reinfareement. 11.10.9.1
Vy € ¢V, Eq. (11-1)
S O (Ve+Vy) - Eq. (11-2)
A f.d
<OV + Ay Eg. (11-33)
52
ﬂ = (vu - ¢vc)
5 of,d
1200 - (085 x 10O} _ o
0.85 x 60 x 76.8
2 x 0.11 -
For 2-#3: 59 = =——— = 7710
o 27 To.0285
0. :
24 sy = 22929 40in.
0.0285
2415 5y = 22930 _ 91 gin
0.0285
Try 2-fl4 @ 14 in.
o, = Dv o 22020 45036 5 00025 OK. 11.10.9.2
Ay 8x 14
f_w = §x 12 = 19.2in.
5 5
Maximum spacing = {3h = 3 x8 = 24.6in. 11.10.9.3
I18.00in. (governs) /6
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Example 23.4 (cont’d) Calculations and Discussion R~ference

Use 2-#14 @ 14 in.
-

- . - ’ bl
Determine veitical shear reinforcement,

Pn
w

0.0025 -+ 0.5 (2.5 - 1.5) (0.0036 - 0.0025)

= 0.0031
{i = R x 12 =-J:32 in.
3 3

Maximum spacing = {3h = 3 x-8 = 24.0in.
18.0in. (governs)

Use 2-#4 @ 14 in.
Design for flexure.
M, = Vyhy = 200 x 12 =2400 ft-kips
Using Table 10-1:

2400 x 12
_ A X 12 aag

M,
et 09 x 3 % 8 x 76087

whete d = 080, =08 X 96=76.8 in,
Gt Leper value of G could be nsed it determined by a stioin compatibility analysis)

From Table 1O-1, tead @y - 10,269

o D £
A, = phd = ol hd _ 0.209 » 3 x 8 x 708 = 826 in2

¥ [ o0

%

Use 11-#8 bars cach side (A, = 8.69 in.2)

- 14 @ 14" H
E"a—@ iy T " r'—"'*t-'—"arro—g — 11:48 (typ.)
eoce . W.——a __a 0000
S 1Ty -

23-20

0.0025 + 0.5 (2.5 - '(‘,“'J(p,, - 0.0025) . L. (11-34)

11.10.8.5

11.10.4
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Deep Flexural Members

UPDATE FOR THE ‘95 CODE

Two new sections, 12.11.4 and 12.12.4, have been added which affect the reinforcement detailing of deep flex-
ural members. 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 “deep™ (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).

No specific 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 flexure are given in the Commentary and at the end of Part 19.

Information on lateral buckling is more difficult 1o find. Fortunately, most walls and beams receive lateral
support from supported floor or roof members, so lateral buckling of the compression flange is rarely a problem
(see Fig. 19-1(a)). Some form of lateral support is required at intervals not exceeding 50 times the least width of
the compression flange (10.4.1), even if the member is free-standing (see Fig. 19-1(b)). For free-standing walls,
a lateral stability check should be made and an adequate margin of safety against lateral buckling provided. As
shown in Fig. 19-1(c), lateral bracing can also be achieved by providing flanges.

Fr.

(a) lateral bracing l_b-) minimum lateral (c} lateral bracing
by roof or floor .. bracing by flanges

"4

Figure 19-1 Lateral Support for Desp Flekural Members 2/



Lateral buckling in a vertical direction (Fig. 19-2), particularly near concentrated loads and at supports, can be
checked by the moment magnifier method for columns, or by numerical or energy methods. A simplified
procedure for wall-like beams (tilt-up paneis) is provided in Reference 19.1. If the height-to-thickness ratio of
a member is limited to 25, buckling should not be & problem. '

Figure 19-2 Lateral Buckling of Deep Flexural Members

The design of continuous deep flexural members for shear strength must be based on the regular beamn design
procedures of 11.1 through 11.5 with 11.8.5 substituted for 11.1.3, and must also satis{y the provisions of 11.8.4,
11.8.9and 11.8.10. The special shear strength provisions of 11.8 are intended to apply only to simply supported

_deep beams. Recent tests of continuous deep beams have indicated that the special shear provisions of 11.8 are
inadequate for continuous members. Section 11.8.3 dircets the engincer to base shear strength of continuous
members on the design provisions ol 11.1 through 11.5. Scction 11.8 is basically limited to simply supported
deep beams.

10.7 DEEP FLEXURAL MEMBERS

The cbde requires that “nenlincar distribution of strain™ be taken into account in flexural design of deep mem-
bers, The clastic analyses by Dischinger and others (Refs. 19.2-19.4) Love shown that the shape of the elastic
stress curve can be quite different from the linegr distribution usually assumed. At midspan, the neutfal axis
moves away from the loaded face of the member as the span-to-depth ratio decreases (see Fig. 19-3). Over the
supports, the resultant clastic tensite Torces can be within a third of the member depth from the top fiber.

Nonlinear distribution of strains and stresses assumes an uncracked, homogeneous cross-section and, therefore,
does not apply to design at the ultimate moment strength (nominal moment strength M, for design), since
cracking usually occurs -before the moment strength can be developed. This would imply that the tensile rein-
forcement required to develop the moment strength M;, could be placed near the extreme tensile fiber as is
customary for ordinary flexural members. Reference 19.3, however, recommends that tensile reinforcement be
distributed throughout the tensile arca and centered at or near the resultant of the tensile forces, so that, when
cracking occurs, there will not be a sudden shift in the location of the resultant tensile force. Both methods of
sizing and placing reinforcement are illustrated in Example 19.1 and it is left to the judgment of the designer to
choose the more appropriate method.

Development of horizontal tensile reinforcement in single-span simply-supported deei: members requires spe-
cial consideration. Sincc moments increase rapidly from zero at the face of the support, the reinforcement may
not have sufficient anchorage length to develop the required moment strength near the support. Tensile bars may
be anchored by development length (if available), standard hooks, or by epecml anchorage devices.

The miost radical departure from a linear strain and stress distribution is in compression areas at or near supports
of continuous members. Compressive forces may be confined to the bottom 5 or 10 percent of the member

19-2



depth and compressive stresses may be as high as 14 times those indicated by linear strain and stress distribu-
tion.!9-2 In these cases, reinforcing details require special consideration. If service load compressive stresses

approach about 0.45f;, it may be necessary to treat the compression area as an axially loaded member, using
laterally tied reinforcement to camry the compressive forces as the moment strength is approached.

-t
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Figure 19-3 Distribution of Flexural Stresses in Homogeneous Simply Supported Beams (Ref. 19.4)

11.8 . SHEAR STRENGTH OF DEEP FLEXURAL MEMBERS

The speciat shear strength provisions for deep flexural members apply only to members having a clear-span-to-
effective-depth ratio (£,,/d) less than 5. The deep members must be loaded at the top face as shown in Fig. 19-

4. Since the principal tensile forces in deep members are primarily horizontal (vertical cracking), horizontal
shear reinforcement is effective in resisting the tensile forces Truss bars are, therefore, not recommended as

shear rcmforccmcnt in deep members.
23
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IDIEEEIIéSIDIEDI
| - .
1 Toploading® [ "Onlyleploadingis
" Secllon 11.8,
P

"|_‘ AN [_,l"

Side Loading

;P JP P
+ AW _

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 supported 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 11.8.4, 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 caiculated at a
distance from the face of the support defined as 0.15 times (he clear span for uniforinly loaded beams or 0.50
times the shear span a (distance between concentrated load 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 not exceed the shear strength ¢V, = ¢(V, + V,), where V¢ is the shzar 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. (11-29), 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. = ZJf—ébwd. Equation (11-29) is illustrated in Fig. 19-5.

The first step in the design is to check if V,, is less than ¢V, with V¢ equal to ZJEbwd. If the ..urstrength
provided by the concrete is not adequate to carry the factored shear force Vy, calculate ¢V for :..:nimum shear
‘reinforcement and add to ¢V,. Using the minimum shear reinforcement requirements of 11.8.9 (A = 0.0015by,s)
and 11.8.10 (Ayp = 0.0025b,,57), shear strength Eq. (11-30) reduces to

Vg = (0.029d - 0.001 £,) byf,/12

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

V, < ¢[2/Fb,d + (0.025d - 0.001¢,) by fy /12

If shear strength with minimum shear reinforcement is still not adequate, the more complex Eq. (11-29) can be
used to calculate a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement A, and A, may be added to

19-4
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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 =[3.5 - (2.5) (M 1V, d)] X [1 8¢ +2500p,, %] byd

Plbttad for 3,000 pst concrete, simple span and unilorm load.
400 6 \/’c_’ 7
T w_\@
300 { 5 mu>\1\ \ \o QN
Vv, in lirst term ! ‘@ “’\
7 \

P Q

: L3 \\_.o 0,
bwd 200 ! 005
i I
pst 2J—f€7 :
100 7777777777 e B
', ¢/d=5—
:
0.1 0.5 0.9
My
V,d

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

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

] 1+5n -4 l
Vv Vy - Ve Ay d Ayh d 'A

F— [ J— -

of,d  ofd s 12 s 12
Y Yy 2

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

V, = 8,ffib,d forfd&<2 11.8.4
v, = 2 (10 + fi) f7b,d for2< 0 < ' 11.8.4
3 d d

Atthe upperlimitof £,/d =5,V, = IO.JEbwd (the same as for ordinary beams).

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

deep beam unless Vi exceeds ¢V, which may be as high as ¢(6,/Ebwd). However, a deep 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 stmply supported decp beams, -
»

Design details for simply supported deep members is illustrated in Fig. 19-6.

2 &
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p s<sd/5
b w__ <18° L= 0.0015b,,5
2 S L b /—
T {
-.- T T - I I N
l n \"’KSee 12.10.6 for
| A EI. anchorage details

Critical section for shear
(concentrated load)*

Critical section for
shear (uniform load)*

0.15¢,, 0.5a

* Use sama shear ralnforcement 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
Vu nust not exceed the shear strength provided by the scction §(V + V), where V. may be computed from

either the more complex Eq. (11-5), or the simpler Eq. (11-3), V. = Zﬁbwd. Section 11.8.3 also specifies that
the design of continuous deep flexural members must also satisfy 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Section 11.8.4 sets

anupper limit to V,,. Sections 11.8.9 and 11.8.10 speeify minimuin vertical and horizontal shear reinforcement,
respectively.

The first step in the design is 1o check iF Vs less than ¢V, with V¢ equal to 2.Jl_'5bwd. Il the shear strength
pravided by the concrete is not adequate to carry the faclored shear foree V, calculate ¢V for minimum shear
reinforcement and add to ¢V, Using the minimum shear reinforcement of 11.8.9 (A, = 0.0015by,s), the shear
strength Eq. (11-15) reduces to -

]

V, = 0.0015f,byd

60 byd for Grade 40 bars

n

90 by, d for Grade 60 bars

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

Vy S §(24/{byd +0.0015,b,d)

If the shear strength with minimum shear reinforcement is still not adequale, the more complex Fe). (11-5) can be
used to calculate a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement A, may be addcd to increase
the shear strength of the section. Using Eq. (ll 15), the required shear reinforcement is:

A, _ V-9V, .

s ofyd

19-6
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Shear reinforcement may be varied along the length of span as for ordinary beams; however, a minimum area of
both vertical and horizontal reinforcement, Ay and Ay, in accordance with 11.8.9 and 11.8.10 must be provided
throughout the full span length, irrespective of shear force conditions. Note that the spacing s of the vertical
shear reinforcement A, must not exceed d/5 nor 18 in. (somewhat closer maximum spacing than that permitted
for ordinary beams). Note also that the horizontal shear reinforcement Ay, does not contribute to the shear
strength V, for continuous deep members.

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

Va

8.jfebyd for-zd—ﬂ <2 11.8.4

v -2—(10+£-"—) febyd for2S£"—<5
3 d d
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28 pp. A “column model” (a panel considercd hinged along loaded edges and free along vertical
edges) is used to compute load capacities of reinforced concrete tilt-up wall panels with both one and
two layers of reinforcement that rest on continuous footings. An approximate but rational means of
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i
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of deep girders according to elastic theory of Franz Dischinger, including special studies and numerical
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and foundation walls.
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1953, pp. 686-708. )

Park, R. and Paulay, T., Reinforced Concrete Structures, John Wiley & Sons, New York, 1993. .
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Example 19.1—Design of Deep Flexural Members

This design exampie has been adapted from the PCA publication Design of Deep Girders'9-2 and modified in
accordance with the ACI Code and the Strength Design Method. The publication may be used directly to
design deep members by the Alicrnine Design Method, or it may be uscd to locate the tensile resultants and

check cencking under the Stiength Design Method,
An interior span of a continuous deep girder is shown below.
Width of beam and support by, = 15 in.

Uniform loads: Live load = 10 kips/ft, Dead load = 10 kips/ft

[ = 3000 psi

EENNRNNENNENEEE

fy = 40,000 psi

\!\

Code
Calculations and Discussion Reference
1. Determine if deep beam provisions apply
27
L = — =138
h 15
En
For flexure: ™ < 25 10.7.1
¢n
For shear: i 5 11.8.1
Design for flexure and shear must satisfy deep beam provisions of 10.7 and 11.8.
10.7

2. Design for Flexure

a. Determine moment stresses (at service loads). -
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Code
Example 19.1 (cont’'d) Calculations and Discussion Reference

Refer to Reference 19.2 for design constants:

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

e-C.3 1 g H_15 1
L 30 10 L 30 2
20,000
w=10+10=20 k:pslfl =5 = 1667 lbsfin.
1667

X 22 11 1bs
b 15

wL = 20 X 30 = 600 kips

From Figs. 2, 3, 4, and 5 (Ref. 19.2), the service load stresses and the magnitude and
location of the resultant T of the 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.] = +119 psi
Bottom stress = -1.31 X I11.1 = -146 psi .
Tensile force T = coefficient fiom Fig. 4 X wL

0.12 X 600 = 72 kips

!

Location of T from bottom of girder = coefficient from Fig. 5 X L

006 X30 =181t

fl

*  Support

Stiess = coelliclents Trom Vg, 4 X (w/h)

Top stress =.-1.25 X 111.1 = -139 psi

Bottom stress = +9.32 X 111.1 = +1036 psi

Tensile force T = coefficient from Fig. 4 X wL
= 0.23 X 600 = 138 kips

Location c;fT from bottom of girder = coeflicient from l':ig. 5XL ' _ 27

=033X30 =99F

imN_0
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Exampie 19.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
’ +119psi  -139 psi
—C T
T =138 kips
fpmr——

/—— Centroid

Centroid \

- _“——N.A. NA.
= T = 72 kips oL

9.9'

—

-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 figure, can be obtained with similar calculations.

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

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

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

b. Determine required moment strengths.
wy = 14 (10) + 1.7 (10) = 31.0 kips/fi Eq. (9-1)
@ mid-span {(Ref. 19.2):

w L2 (1 -€?)

M, =
. 24

2 2
< 2230701 sy frekips
24

@ support (Ref. 19.2):

M, =

w, L2 (1 -€)2-¢) -
. 24

19-10



Code

Example 19.1 (cont’d}) Calculations and Discussion Reference
2
31 x30°(1-0.D2-04: .
_ (-0DQ-0H) _ ogg fikips

24
Critical scction for shear = 0.5 X 27 = 4.05 t [rom lace of support
Factored moment and shear diagrams are shown below.

418.5%
+1,151% V, = 418.5 - 4.05 (31.0) = 293
Critical
Section\
T | T - )
1 4.05'] 9.45° T
K| -
-1,988* -1,988% 293
418.5%
Factored moments ‘Factored shear forces
-¢.  Determine flexural reinforcement.
*  Method !—(using full effective depth d) .
3 .
d =150- 2= 14,75 ft; assume j, = 0.9 )
As = Mll
T 0f,jd

@ mid-span:

1
Ag = 13 = 241in?

09 x40 x (0.9 x 1475
Use 4-#7 bars (A, = 2.40 in.2)
@ support:
88
As = 19 = 4'61“2
. 09 x40x0.9x%x 1475 o

Use 2-#10 and 2-#9 bars (A, = 4.54 in.2) “
Locate primary reinforcement A, (top and bottom) as close to tension face as cover 3,

and other reinforcement allow,

19-11



Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion

Code
Reference

Method 2—(using depth to tensile resultant)

@ mid-span:
d = 150-1.8 = [3.2 ft; assume j, = 0.9

1151
0.9 x40 x 0.9 x 13.2

= 2.69in.?

Ay =

Use (-#6 bars (3 each lace; A= 2.064 in.2)
@ support:
o = 991t

= 1988 = 6.20in.2

Ag
) 0.9 x40 %09 x99

Use 14-#6 bars (7 each face; A, =6.16 in.2)

Reinforcement determined by this mcethod should be distributed in the otal tensile

area, approximately centered on the resultant tensiie force.

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

reinforcement.
Heorizontal reinforcement:
A, = 0.0025b,s5;2

= 0.0025 X 15 X 12 = 0.45 in.%ft

sy € % 3b,, or I8 in.

Use #I5 @ 16 m. (cach Mace), A, =0.46 m 21t
Vertical reinforcement:

A, = 0.0015by,s

0.0015 X 15 X 12 = 0.27 in.2Mt

s £ —, 3by,orl18in.

wlia

Use #4 @ 18 in. {each face), A, =0.27 in¥ft -

19-12
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.‘Example 19.2—Design of Deep Flexural Members

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

1 l-4l
20" ’P
l !
i
. = 4000 psi f
f, = 60,000 psi 48° | - in2
y . A_.=14.0in:
.
!
1 6-0" | 4%
[1'-4" 120" 1-4
]
- Code
Calculations and Discussion ‘Reference
1. Determine if deep beam provisions apply. .
d=48-5 = 43in.
tn = 12 x 12 = 3.35 < 5, deep beam provisions apply 11.8.1
d 43
2. Determine cnitical section for shear (neglect uniform dead load since it is small compared to ‘ 11.8.5
the concentrated loads).
05a =05 X 6 =3ficd =358f1
3. Determine shear strength without shear reinforcement. 11.8.6
oVe = ¢(2/fb,d) Eq. (11-28)
= 0.85 (2/4000 x 20 x 43)/1000 = 92.5 kips
1.4 (200) + 1.7 (25 , ‘
v, = 14000 ; L7@50) _ 352 skips > 92.5 kips N.G..
Shear strength provided by concrete ¢V, is not adequate to car:'y the factored shear force
V..
4. Check maximum shear strength permitted. ’ 11.8.4
X

19-15



Example 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion

Code
Reference

fn

For —= = 3.35:
d

n

<
|
W

(10 + ‘{—;') flb,,d

43

Y (10 + 3.35) 44000 X 20 X o5 = 484 kips

n

n
w2

¢V, = 0.85(484) = 411 kips > 352.5kips O.K.
Determine shear strength with minimum shear reiﬁforcement.
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 [2 X 12)] (20 X 60)/12 = 94 kips

dp(Vc+V,) = 92.5+94 = 186.5kips <352.5kips N.G.

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

] U

: M - v,d
V. = (3.5 - 2.5 ¥ :J (1.9JE + 2500p,, w;l ]bwd

At critical section:

M, _ _3525x3 _ ..,

Vyd 3525 x 3.58

35-25 —M—‘:j = 35-(25%x084) = 14<25

u —_

A, 140

= = 0.0163
byd 20 x 43

Pw =

V. = 1.4 [1.9\/40()0 + 2@6(2—40-]—@] (20 x 43)/1000 = 203 kips

oV

0.85(203) = 173 kips -

173 kips < ¢(6,/f7b,d) = 0.85 (644000 X 20 x 43)/1000 = 277 kips

Ve

19-16

O.K.

Eq. (11-27)

11.8.9

11.8.10

11.8.7

Eq. (11-29)

11.8.7
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Example 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion

Code
Reference

O(Ve+V,) = 173494 = 267 kips <352.5kips N.G.

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided.

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

¢ 14
1+ = -
Vy - 9V Ay d +Avh d

¢f,d s 12 52 12

V-0V _  3525-173

= = 0.0819 in.%/in.
of, d 0.85 x 60 x 43

Use minimum horizontal reinforcement:

A, = 0.0025b,s; = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft
4
57 S 4_2 . 143 in. < I81in.
3 3
Use #5 @ 12 in. (each face), A, = 0.62 in2/ft

Avh _ 2’::'3' = 0.0517 in.2/in.

52

A, (l_"?ﬁ)+o_os17(w) = 0.0819 in.2/in.
s 12 12

: Ay L
Solving for e 0.134% in.%in.

A, = 0.1349 x 12 = 1.619 in.2ft

43

s < = — = 86in.<18in.
5

|

Use #5 @ 4 172 in. {each face), A, = 1.65 in.2/ft

Altematively, decrease the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (each face),

Avh _ 2"90:“ = 0.0689 in%/in, :

52

-

I . -
Ay L' x 3'35) +0.0689 (-—-—” 335) . 0.0819in2/in,
s - 12 12 )

19-17
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Eq. (11-30)
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Example 18.2 (cont’d) Calculations and Discussion

Code
Reference

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

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided.

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

¢ £

1+ - 11- £

V, - oV = Ay d + Ay d
q)fyd 5 12 $9 12

Vy -9V, _ 3525-173
of, d 0.85 x 60 x 43

= 0.0819 in.%/in.

Use minimum horizontal reinforcement:
A,y = 0.0025b,s; = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.%ft

43

<3 =2 _ 1430 <18in
37 3

Use #5 @ 12 in. (each face), Ay = 0.62 in2/Mt

Avh _ 2X031 4 0517 in2/in,
. 52 12

Ay [1 * 3'35) +0.0517 (5—33—5-J = 0.0819 in2/in.
5 12 12

: Ay —
Solving for e 0.1349 in.%in.

A, = 0.1349 x 12 = 1.619 in.2/ft

43

5% = —5— = 8.6in. < 18in.

thio

Use #5 @ 4 1/2 in. (each face), A, = 1.65in.2/ft

Altemnatively, decreast the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (each face),

A "2 % 0.3 -
vh o £X = 0.0689 in.2/in.
82 . 9

-

A 33 -
Ay (1 +3 5) + 0.0689 (M) = 0.0819 in.zlin-
$ - i2 12

19-17
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Eqg. (11-30)
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Eq. (11-30)
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Code
Example 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion Reference

. Ay o
Solving for e 0.1048 in.%in.

A, = 0.1048 X 12 = 1.257 in. Mt

Lixe #5 @ G in. {each face), A, = 1.24 .4t QK.

8. Check shear strength provided using #5 @ 9 in. (each face) for horizontal and #5 @ 6 in.

9.

(cach face) for vertical shear reinforcement.

I+ — ]_2_,,

A | A d
V. = v C vh fd
' s 12 59 12 y Egq. (11-30}

3 -3
[0.1033 (-' +.§ > ) + 0.0689 (%—93)] (60 x 43) = 210.1 kips

0.85210.1) = 178.6 kips

It

PV
P(Ve+ V) = 1734 1786 = 351.6kips =352.5kips O.K.

Both horizontal and vertical shear reinforcement required at the critical section must be 11.8.11
provided throughout the span, See reinforcement details below.

Use #5 @ 9 in. (each Tace) for horizontal and #5 @ 6 in. {cach Tace) for vertical shear
reinforcement,

Note: The main flexural reinforcement must be anchored to develop-the specified yield 12.10.6
strength f, in tension at the face of the support. 12.11.4
00" —#5@9" H —1,
.
48"
9-#11 ) )
- #15@6" J

1-4* - 12'-0" 1-4"]

- Reinforcement Details
32

19-18
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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 cODng.
LAS FUERZAS DE CORTANTE*HORIZONTAL ACTUAN SOBRE LA SUPERFI—
CIE DE UNION ENTRE LOS ELEMENTOS DE LOS MIEMBROS COMPUESTOS
SUJETOS A FLEXION. ESTAS FUERZAS HORIZONTALES SON PRODUCIDAS
POR EL GRADIENTE DE MOMENTO DEBIDO A LAS FUERZAS CORTANTES
VERTICALES.EN LA SECCION 17.5.1,SE REQUIERE QUE SE TRANSMITA EL
TOTAL DE LAS FUERZAS CORTANTES HORIZONTALES.GENERADAS EN LA
SUPERFICIE DE CONTACTO.EL CODIGO CONSIDERA QUE LA RESISTENCIA DE
UN MIEMBRO COMPUESTO ES LA MISMA YA SEA QUE ESTE APUNTALADO O
NO. -
LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL SE DEBE'INVESTIGAR EN TODOS
LOS MIEMBROS COMPUESTOS. CUANDO Vu > o(35b,d ), EL DISENO SE DEBE
HACER SEGUN 11.7.4 (CRITERIO DE CORTANTE POR FRICCION). ESTE LIMITE SU
PERIOR, SE INCREMENTO DE o(24. Sh,d ) CORRESPONDIENTE A LAS EDICIONES
ANTERIORES.
EL LIMITE SUPERIOR DE LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL DEPEN
DE DE LAS CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DE CONTACTO. EL REQUISITO CO
MUN DE TODOS LOS 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 REFUERZO MINIMO DE CONECTORES :
Vnh < (182 + 0.6 p,f )h,d
(13 2 +0.6 pf)<35kg/em”

= Av/sb

SI: Vu > 0(35)bd, EL DISENO DE LA SECCION SE DEBE HACER USANDO EL CRITE
RIO DE CORTANTE POR FRICCION (SECCION 11.7.4 DEL CODIGO)

u 1.0, PARA SUPERFICIE INTENCIONALMENTE RUGOSA

(.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 ENLOS QUE EL PERALTE VARIA A LO LARGO DEL MIEMBRO.

EL CODIGO TAMBIEN PRESENTA UN METODO ALTERNATIVO PARA EL DISENO
POR CORTANTE HORIZONTAL EN LA SECCION17.53. 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 A17.53.1, SE APLICAN,
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SUSTITUYENDO Ac POR bvd EN LA EXPRESION. LA SECCION [7.5.3.1 TAMBIEN
REQUIERE QUE EL ACERO ESTE DISTRIBUIDO PARA REFLEJAR EN FORMA
APROXIMADA LA VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL
ELEMENTO. ESTE REQUISITO ENFATIZA LA DIFERENCIA ENTRE EL DISENO DE
MIEMBROS COMPUESTOS SOBRE CONCRETO Y ACERO. EL DESLIZAMIENTO
CORRESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ENTRE UNA VIGA DE ACERO Y UNA
LOSA QUE FORMAN SECCION COMPUESTA ES GRANDE, LO CUAL PERMITE LA
REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL MIEMBRO. .EN
MIEMBROS DE CONCRETO QUE FORMAN SECCION COMPUETA CON LA LOSA.
EL DESLIZAMIENTO CORESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ES PEQUENO Y POR
TANTO LA REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL
ELEMENTO ES LIMITADA POR TANTO, LA DISTRIBUCION DEL REFUEZO POR
CORTANTE HORIZONTAL DEBE BASARSE EN LA DISTRIBUCION CALCULADA
DEL CORTANTE HORIZONTALFACTORIZADO,PARA EL CASO DE MIEMBROS
COMPUESTOS DE CONCRETO.

CONECTORES PARA CORTANTE HORIZONTAL

DE ACUERDO CON 17.6.3, SE REQUIERE QUE LOS CONECTORES ESTEN
TOTALMENTE ANCLADOS EN LOS ELEMENTOS INTERCONECTADOS
CUMPLIENDO CON 12.13. LA FIGURA | MUESTRA ALGUNOS DETALLES QUE
HAN USADOS CON EXITO TANTO EN ENSAYES COMO EN LA PRACTICA.
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~ Jeneral Shear Design Method

by Michae!l P. Collins, Denis Mitchell, Perry Adebar, and Frank J. Vecchio

A simple, umfied method is presemed for the shear design of both pre-
sressed concrete membery and nonprestressed concreie menivess The
sriethincd c et treat members swlygected e aanl tesene or gl innpeessron
crred tevals memhers wath and withont weby sentfencement. Hie deivation of
the miethod o8 suniarszed oned the puedictions of the metod ave compaced
with thanse of the cutrear ACHCinde ‘

Reywords: aggicgaie onterlock: axial laads; bulding coles; cinck walth
and spacing: reindinced conciete; shear strength, structural desiga.

The shear design provisions of (he 1995 ACT Code! con-

vl about 43 empitical cquations (o ditfereat types af
. s and different types of loading, some of which are
il A in Figo Boin 1973, the ACL-ASCE Shew
Commuttee? expressed the hope that these “design 1egulit-
tions for shear strength cun be integrated, stmplified. and
given a physical significance.” As shown by the growth in
the number of ACI sheur design equations {sce Fig. 2). the
code has not met this destrable goal 1t is interesting o nore
that, privr to 1903, the ACT shear design procedure was so
sunple that only Tour eyuations were reguired.

Mast of the sheur design equations given in Frg, D wee -
toduced i eathier the 1963 or 1971 editton of the ACTCode !
These design equations were developed i the penod folkow-
g the 1955 air-force warehouse shear failures® and rels on
ihe traditional concept of wdding a conerete contribution V', 1
the shear reinfurcement contribution V, caleukuted on the hasis
of the 45 deg truss equation.

Since 1971 there has been an intensive rescarch effort ubmed
at improving design methods for shear (see Fig. 3. The re-
search hus shown that, in general, the angle ol inchmgion ol
e concrete conmipiession is not 45 deg, and that cyuaiions
Jased on a vanable ungle truss provide o meae realistic basis
or shear design. In addition, 1ests ol ieintorced concrete pan-
Is subjected to pure shewr® iaproved the understanding of e
Aress-strin churucteristics of diagomdly crached conorete,

~reesassbain relaonships made it possible o develop
T cal msndet, calicd (he modilesd commpression 1iceld
heot -t proved capable of sccenety peedhernee e -
poise of remtuteed concrete subjected to shear,

[s]]

The objective of this paper is 10 preseat briefly a <imple,
peneral shear design method hased on the modilicd compres.-
st licld theory. Fhis design method, recently imodoced by
Collins and Mitchell.? has been adopted by the Ontato
Highway Bridge Design Code.™ the Cunadian Standiuds As-
sociztion Conerete Design Code” and the AASIHHO L.RIED
spectfications. ' The method bs sumntaizedin g, |

SHEAR RESPONSE OF CRACKED CONCRETE

Tests of reintorced corerete pancls subyected 1o paie shea
(see Fig. - demonstiuaed that even pfter ciackme, ensile
stresses exist in the conciete and that these stivsses can sig-
niticantly increase the ability ol reintorced concrete o resisg
sheur stresses, ‘

Crached reinforced concrete tansinies toad an g oreliwnely
complex nmanner imvolving apening or clustng ol pre-ovist-
ing cracks, formation of new cracks, interface shear wnsder
at roweh crach switaces, and sigoificant vieiinon of the
stresses i reitforciing Bras doe o bond, wih the inehesy
steel stresses occuiting ot criwk tocanens, The modibied
compression Ticld model aempts o captine the ossenial
features ol s belanvwn withest considering all of the de-
Lils, The crack patteon iy wdealized as o senes ol paadlel
cracks all 'uccurring at angle 8w the longitudmat ditection.
In liew of following the complex stress vanatons n the
cracked concrete, only the aycntge suess stle nd the stiess
state at o crack are constdered [see Figo $ib) amd den]- As
these two states of stress are statically equivaleat, tie loss of

teasile stresses in the conerete at the crack must be replaced

by mcreased steel stresses or. atter yiclhing of some of (he
retnforcement at the ek by shear siiesses on the crach -
terface. The shear stress that can be transiticd across the
crach will be & function of the crack width. Note tha shear
stress on the crack implies that the direction of popcipal
stresses in the conctete changes at the ciack locanion,

W S teod Jogesntad VU N L) iy el PRI

Locervad June 120 1H L nevneswasd pnder Destntude potsbic e el ¢ on
atd s Aaencme Connete Do taen SHEeighis scecnan e e e the e
of Copars ko R s o d o the copaaedil puagun g u Lonteant -
wtesanng b be pubdiabed op i Sos cmban Dhocember Peste 188 S s ot sl
recuaved by Quly | 1M
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frerntiing o Cooenty aosad qoirt NCEASCE Comaniticn 445 Shiear und Torswn He s a
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The average principal ieosile strain € in the cracked con-
crete 1s used as a “damage indicator™ that controls the aver-
age tensile stress £, in the cracked concrete. the ability of the
chagonally crucked concrete o carry compressive strcsscsfz(.
and the sheur stress v, ; that can be transmutted ucross acy,

The principal compressive stress in the concrete f; isy”
ed to both the principal compressive strain €; and the princi-
pal tensile strain € in the following manner [see Fig. 5(a)

svmpenie tde d dovien of soangocad com e
ACTsiesthicr Frank £ Veeclio s a professor i the Department of Covrl Enisteerig where
ar the Uine ety of Toroanny He oy a member of ACHComiitives 991 Rewforced Cone
crcte Colwmns and M7, Fae Flemens Analyvoas amd of she CEB Coneastere on Con- , N
st Aaddhing Jrz,m“ = _f; / (()8 + I7OE|) Sf( (2)
AC] Mathod Ganeral Mathod
v, =V + ¥, V.:V‘_-fv"*v’
Non-Prestressed . ; Vd v.d .
o v, _(1.9 J77+ 2s500p, b Jhed B 7 10 V.« 81 b4,
' . f A
Pt V. s 38 p.d or V.= 2f1b 4 v, =_"{L_d,cots
Asd ;
v v v, = -t v, sa/j‘ b_d where 3 and £ are functions

of the strain. c , shear stress, v,

Praostressed Boams

| v
-V, -.(oeff‘;ﬂ 700 ‘""’

o

or V. =V, = OGJ}:b_d tV,+

A fd

= 58/ b4

¥, =

)b_d but 2]]; bod sV, <

and V, £V,

and crack specing s,

5ch' b.d where Voy
VM, v —_F re
o ; . 5. d,
o but v, > I.?,/fc b,d and

=(3_5 [j; 4 03[“)5',;... v, c _.M“Id,+ﬂ.5£N_+ Vicotd)-A_ f,,

¥ 'F:,A, - I-,"A’

Axial Comprassion

Vv d
and Shear v, =119 f_f“ + 25000, u(iﬁ? wd
~ A, N,
. A’u’
8 A . < 3‘5Jf; b.,d”""—:'
| S BJ T b d
72 002y ' ' ) j:' v
Axial Tension . N o
and Shear "r = 2 (l hd 500"" ) fr bwd
*

Detailing Rules

® shear at cutclf < 23 shear permitted, or

A, x60b_sff, ...5 5 4/Bp,, Of

tewnlorcement shall be irmited so that

@ Relnforcement shall extend beyond tha paint at which i is no longer required to resist flexure
lor a distance equat to the eflective depth of the member ar 124, whichs ::aater,..

® Fiexural reinforcement shall not be terminated In a tension zone unicss
® stirup 8roa, A, in cxcass of that required for shear and torsion, is provided ...
#® for #11 bars or smaller: shear at the cutoll < 3/4 shear parmittad and continuing

reinforcemant provides double tha area requlred for flexure at the cutoft

@ Al simple supports and pamnta of inllection, the clameler of the pasitive moment tenston

Detailing Rules

Longitudinal stee! must be
detalled so that .
A My, 05l
> —= 4 Uo —u=
A;fr‘* peipe = , @

v
‘( . _ns\:’- ‘;)cmﬂ
7]

Fig 1 --Comparison of ACHad proposed shear dexipn approaches



HUNMCER O EQUATIONS FOR SHEAR DESIGN IN ACI CCDE \
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Fig. 4—Reinfurced concrete pancels subjecied 10 vhear

From Eq. (1), the principal compressive sirain for the luding

“on of the stress-sina relotonshipis

£

x =

38

whare ¢ s Do tbaen as 04412 A
Ater cracking. the prncipald tenelie stress 1 e concrede £ is

related o the principul tenstie stiain ) 2 fobioes [see g, $th)

r

4

— == )
I+ Jfsuce,

witei e ciaching steess f, can be ken as 4 /'f‘_ psi
(.33 q{r,,_‘ NP For large vadues of £y, the crachs will becoine
wide and e magniiude of £ wili be conmotied by dhe vieldnyg
ol the rewdonsament af the crack and by tie abiliiy w nansimit
Shear siressen v, actoss e cracked dmertace {see g Sthyl.
The alieur stress that can be vansmitted a~ross the ciuck 15 a
funcr, on e crack weedth e and the agpiegate siee o fsee Fig,
J(0)], as mnven by

pai and in.

0314

a+0.03

cor BT and o e s, cephie Ge 2000 Dy IR ad e
Ciby ih. '
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1 L

ter €, st crack siip ‘Y

(b} .Average lensie stresses in cracked concrela as a function of €,

Fre. S—Stres-serain relationshipy for cracked concrete.,

If the stirrups have reached their yield stress and the
crack begins 1o slip, the average tensile stress in the con-
srete £y limed 1o

f, = v tnt {6)

L

The previons siresa-strain redationsiigs, together with eguilib-
rivng and companbitity, can be used w predict the load-detornma-
ton respanse of remtorced concrete beims subjected to shear.'!
In addinon. these retateonships can be wsed s the busis for non-

Ineur e clement tormulations.'= !

DESIGN OF STIRRUPS FOR SHEAR

In applying the modified compression fickl theory o the de-
sign of besuns, i is appropriate to make o monber ot simplifying
assumptions. Ay dlustrated in Fig. 6, the shear suresses are
assumed 1o he nndormy over the effecnive shear area b . The
highest dongidusd stian € occuning within the wely s
used 1o caleulie the poncipat lensde sten ey Fordesign, g,
cun be approvimated as the sirain o ihe Heaural ension re-
inforcement, The determination of ¢ lor i nonprestressed
beam s illostrawted in Fig, 7. For a |ITL'\“L‘\\L'I.| COHCTCIE -
ber. the conerete surrounding the reintorcement will remain
i connpression until the apphied tension exceeds the pre-
streas tonee A1, where f, 18 he stress i ihe endon when

the sunoumhing concrete is at zera siress, In Licw of more ac-

cutate calcubaions, £, can be taheaas O umes f, .

pn

Henee. tor design
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Fig. 6—Beam subjecred ta shear, moment, and axial load
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Fie, 7—=Derernination of strain g, for nonprestressed beam
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atihiiiy, the principal tensile strain €, can be related to
the longitudinal sirain €, the direction of the principal
compressive siress 8, and the magnitude of the principal
conmpiessive stean €2 in the following manncer

L, = ¢ + (£, -¢,) cot’8 (8

Henee, us the longhiudinal strain g, becomes larger and the
nichnation 8 of the principal compressive stresses becomes
snnller, the “damage indicator” g, becomes larger. The
nomnal shear streneth V, ol a member can be expressed as

AS
V, = V. +V +V =fbdcotd+—dcatb+V,
N 5 ] vty v v

q o



AT
= ﬂJF!),,d‘_ + —‘—‘(l",l:(llg +V, 9)

From the expressions for the average ensile stiess inthe
acked concrete [Eqg. (43 und (6}, the wensile stress Lictor |3
«an be determined as

’

ded < 216 psi und in (10}
— ) l )
I+ J500€, (74 28w
g+ 0.63

For MPa and mm units, replace the 4 by 0,33, the 2.16 hy
(.18, and the U.63 by 16. The crack width wis tahen as
the crack spacing times the principal tensile strain €,.

It can be seen from the previous expressions for 3 that
as the tenstic straining of the concrete increases (i.e., €
increases). the shew that can be resisted by enstie stiess-
ey in the concrete V) decreuses, The value of the principal
tensile strain £, will depend on the magnitudes of the jon-
gitudinal striaim €, the principal compressive siram .
and the inchimaton 8 of the principal stresses [see By (8)].
Strain g, can be found from Eq. (3). In using this equation,
the principal compressive stress f3 can be conscrvalively tak-
en as

f» = v(1an® + cot8) A11)
( ‘here
‘_J - v
R H 4 |2
b, -

From Exy, (3), (8), and (1 F), £, cain be expressed as

\/I —ff(luuu-o— uuﬁ:(l)ﬂ+ 17 IJJJ il '|| { l‘)

€

r
= E +{F v“"(lz{ I -
i A [ '

Table 1—Values of 8'and B tor members with web
reinforcement

v Longitudinal stun g, x 1000
e <0 [=o2s[coso]l<imw]<rso]<zm
8 de 270 | 285 | 190 | 360 [ 410 | 130
< 0,050 et
B 488 | 34y | 251 | 223 | res | 11
Oueg | 270 | 275 | 300 | 0 | 400 | o
£0.075 f——=t ! AL IR
5 388 | XOI ] 247 | 206 | 1 | 1es
Queg | 235 | 265 | 305 [ 360 t w0 | 3vn
£0.100 =
i) 1206 15 241 2m 172 145
Odep | 250 F 200 | 20 ] 360 | s 0
T 17 Suhuit 0 el i S b s B T
I 255 | 245 | 22 awx | orso |oam
ool Bdee | 275 | 300 | 330 | s | o350 | oo
b} 245 pARK) 2.10 1 5% [ 1t
Gdeg | 300 | 320 | 330 | 35S | 3KS | 418
s0.250 ——% n:
BT 230 | 2m 164 | 140 | Ly | 1025

Nowe: for posalues i MPauns divide proen vaduct by 12,

40

To use Eq. (9 1o determine the required surmups. the designer
needs to detenmine appropriate values of @ and 3 on tos pur-
pose, Table | gives suiteble vadues of @ and B as functions ofihe
longitudinal strain €, and the shear stress fevel /" While the
values in Tablé 1 were caleulated assunmg o dugoaal crack
spacing of 120, (305 i) and & maxinium aggieeate see of 3/
4in. (19 mun, itis beheved tiat these values e approprine tor
the full range of beams conlaining stirnups.

The 8 values given in Table 1 have been chosen o msure
that the stierup strain £, is at least equak t0 0.002 and o insne
that, for highly stressed members, the principal compressive
stress f5 in the concrete does not exceed the croshing suength
Jrmae- Within the range of values of 6 that satisly these te-
yuircments, the values givenin Table | will resultin close o
the smallest amount of shear reinforcement,

While the values in Table 1 can be applicd 1o a tinge of
values of €, and v/f* (c.g.. 8 =36 degand B =2 0 can be
used provided that ¢, is not greater than 1~ 10 5 and g
is not greater than 0,100, they were calcubated fon the up.
per himits of the range. Lincar interpelation between the
vatues given in Table | coubld be used, but it is ovually not
wonth the etfort.

Al a particular section of o member subjected 1o VoA,
and N, the required shear strength is determined hom

V. soV,

(4
where the strength reduction factor ¢ can be tahen as 0.85.

The amount of stinups required at the section cun then be
found from Eq. (93 as

(15)

While this calculation is performed for a pannicular sec-
tion, i1 shear Tailoee coused by yieldimg ol the staupsane-
volves yielding the iciploreciment over o leongth of beaon
about d, cot8 long. Henee, the calculations Jorone section
cun be taken as representing a length of bewmn. o cotB
long. with the calculated section being in the middle of
this length. Thus, near a support, the {irst seetion to be
cheched is the section U.5d cot8 from the luce of the sup-
port. Near concentrated loads, sections closer than
0.5d,cot8 to the load necd not be checked. As a simplifi-
cauon, the term 0.5/, cotd may be taken as o, Since
1963, the ACI Code has required that at least a minimuin
arca of stirrups be provided whenever V, cxcecds one-
hall of the shewr strength provided by the concrete. For
the design method presented i this paper, (0 is recoim-
niended that 2 minimunt arca ol stimups be proided i

VS 050(V,.+V) (16

where the minimum tequircment is

A
v - - +
_b"‘\ 20.72 ft . Psi
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o Mo replace the G072 iy 8O 006,

DESIGN GF LONGITUDINAL REINFORCEMENT

Fig. S dbiaes the influence oi shear on the weosile Corces
i the iongiindoe! rentoicenrent Wiinle the moment 1a ze10
at the simple suppoit B, there sull needs 1o bz coniderabie
tensient an the longaudinal remforcoment near the suppon.
The redquined tension tn the hottom remiorcement #f Suppoi
[¥ can be determuaed trom the frec body diagram in Fig. 87b)
by tebing n-oments shout Pont Cand assuming that the ag-
gregate mizrtock foree in the crack that contributes te Vo has
a eelgabhe niorsentd about Poat £ Foee this nanprentressed
beam i wensde force sequird al the caer edge ol the bear-
g drc i

‘/
I = (——-— (}’i\’ ILUIU (H1)
. q‘

Fo (17 prees the additional weaswon dae to shear, Heoer,
A a secton subgected 1ooa shear UV, oo maoment AL, and i sx-

il towe N, the Bongitadinal reinforcement on he lesirad
e aboii side GF e miemi e nist saitsdy

. ‘t"'u { ;-Nn i ‘.‘u \s ’ J \ n
z‘lf‘ L.;nf."‘-_ ‘p”—‘- + ))—cp- 1 (-a -0 l‘—‘l.)tﬂl (I

At e wonwe i focsilons, thie stcar force changes
st wncd e el the icimation of the disgonzl compressive
stresaey chapoes, A direct support, znd point lpads, this
chanzs obinchnation isassocied with @ fan-shaged patiern
ol Compresas e sletees Lasliiging bros the polig jomd or the
dircct suppon, as sitownon Fig 86, Toss fannimg ot the &i-
aguizl sireascs rednces the tension in the longiiudiol rein-
tercement vauscd by the chear (e, angie 8 becomes
stecpery, Duc o this effect tension in the ieintorcenieds does
non 2 crecd that due w e maximum moment aloae.

MERMEERE WITHOUT WEB REINFORCEMENT

lovabiane s the Boetors given s Table 1ol wies assumied
that the diagonal croc ks me welbs conbiiimng stivrupy would be
spawed about E2 g G st For iesbiees ot contain-
g wetnicintarce e nt oy sinsmpticon ey be shconseranve;
hence atis i spprce o e s dae the 3 acwns in Tabd s | e oval-
gate the shear stiength st memibers widioat web ranforeement.

Foo membors witl s s, ll‘c.uhiiin of the cricteed con-
CRCA Lot < cue 4s el governe by ahe s ondth af the
diagonal cia ks free oo ooy ] The cual bovudth can be tahen as
the paancibn! Gt e £ mullplied Dy b crack wpecing
Hoez o aopiven vi e o £, the silear chength wali be afutie-

tea ol e crack apechag voth sorcawadely speced srecha e-
sihing sr O T Lhar CapRicHIes,

Crg st iertces e teseagiions oaoede s alnas desapitiiahod
Toacuanarg il Cnacs srctages Bar inembens wadlionl stirens,
b bl oy witd Inecorie dtore sdely spaced as O ap-

wnchios sero e coacd spong when O Wy 1o idiedd s
cmbhes spacieg sy prtatdy o frociion o se poeonrie dis-

Trance beocoaclocamy Bars o betaoecn emforeng b and

' »
et

[ I RIS L BT T
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Eie, & --infinience af shear on jorces inlongitudieal rein-
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The factor BB, whi-h is the indicatm: of the ability of the
crached concrete w pansprit shear, is i lunction of O, and 5,
Foo civen values of ¢, ancd s aned scchosen vadae ol 0, (he factor
B can he calerdated ang Ego 0y, (eh, 183 qned 213), " Fuble 2
lisas the vadues of 6 that will result in the: heshes: b values for
¢ ruched conerete, The B values in Table 2 were derived zssum-
g 1 the masbmuan aggregale size @ was Y1an (19 mmy,
Fiowever. the whuisted vatues can b2 uned for olhier apgregate
.. [see Eqg.

NSy Uy UsIng an equbvalent sprcing paeonete
(Hn ) snelr e

1.38 .
A =5 ——— . 19}
Yo T a -+ .A7 " (

Cor i s, seplace e 138 by 35 and 102 063 by 16, For
miemhers, witlhont well-dicinibuied cucl conirol resntorsemert,
the cranh spacing pazamcter s, will inereise o the member size
meres e J0as apnisent iom Table 2 that an nerane in s, re-
suft i decrease i shear capacity.

Comnvineing evidence of the redartion in chear atress
Cipactie il oecurs s members Deregpe farper was pro-
Lided by ap exiensive experimentd progian conducted
in lapan by Shioya, et al.'*:12 1y the proaram, Hghtly re-
sdforced bewns without siircaps and hving effective
doptle d ranging frem 4w 1R in (1) 1o 3060 mm) were
weethornly loaded aatil faiture. Fig. 1) compares the tb-
senvod fudiise shear stresses Ter none seartes of these bains
with 1he Failore shens predicted by both the 1945 ACH
Caddet eapresseoms and the general mettiod. lecan be scen
et the Diggest beam i this senes Failod atsoshicir siress
feus thant one-half of the taitore sheao modicted by the
S RERT ('.,rj:- Conitiona.
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sion where the ACHequations can be very unconservative.
On the other hand. for uitormly toaded members, mem-
bers with anclined prestressing tendons, and members
subpected o high axial tension, the ACT equations can be
eatremely conservative,

CONCLUSIONS

Iuis believed that the anctluul presented in this paper is “inte-
grated,” “siplinied.” and gives "o physical significance™ w the
paramelers beng caleulated. For example, the shear camed by
tensile stresses in the concrete V. is made a function of the lon-
gitudinal stainmg in the web of the member €,. As €, increases,
Vodevieases Increasing the magninude of the moment or ap-
plying anial tension increases €, and hence, decreases V. Ap-
plying axial compression or prestress or increasing the area of
longitadinal reinforcement decreases £, and hence, increases V..

A hey feature of the new procedures s that they explicitly
consider the influence of shear upon the longitudinal rein-
forcement. Tt is believed that if engineers understand that
shear canses tension in the longitsdinal reinforcement, they
will av ond soane of the more serious detailing errors that are
sometimes made in current practice.
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NOTATION

A = urcs of prestressed longuudinal reintorcement on fexural ten-
st side of member

A, = arca of longitudinal reinfercing hars on fAlexural tension side
ot inember

A, = urea of shear remforcement within distance s

o = LSRN SRR S

b, = ctivein e web width Gihen as iaomauem web width withan
elivetne shear septh o,

) = divtanve broen exireme compression iber o centrond of tongr-
tislasab wenspon remtarcecant

d, - vhecive shea deptl tabes as el lever sron winel seed
sl e ahent less than 094 or paesiiessed members, doceed mu
be taken less than Q.84 in determinemy d,

E, = medulus of clasucity ol prestressing weadons

E, = innlidus of clisticity of reintorcug bars

t” = spweaalied vennpressive siiength ol conerete

f = kg sirengih of concere

S = NSy 1 presiressed Icadon wiien surrounding conerete 1s a8
L0700 SIS

f. Sz elleonve steess in prestiessed iendoan aiter all lovses

h — iesidual lensile steess i caa bed conciele

I = s ipal COmpressive sIrcss m anrocte

Srren = vinhing stirength of diaponally cracked concrete

h = onwrabl height ol member

M, Lo ned grnnent ket s pesinge

N, e L toned avial Ioad tken gy Persing don fensian, negstive tor
LIRSS

' = apacing of shear reinfivecment

' = cnach spaciig paramcter for mcmbers without stiergs

', copvalent valie ab e bon beanns wohere appicgae sSiec is ot Yym

| S = shea steength proavided by sensale stesses in csached congrele
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Fig. H—Caorrelation of experimental and predicted failure
shears for 528 1esty

v, — masnnidl shear steengih

v, = vertical companent ol prestressing

v, = shear strength provided by stirrups

v = factored shear force taken as posnive

B = tensale atress factor indicating ability of cracked concrete 1o
(ransaal shear i

£, = prncipal ensite stran in cracked coneretle

€, = pnincipal compressive strain 1 cracked concrete

£’ = stram in concrete when f. reaches f’

0 = angle of inclinabion of principil compressive stress in cracked
concicle witle respect s longinudimal axis ol member

o = strength reducuon lactor
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PROPOSED SHEAR DESIGN PROCEDURE
The general cquations of the modified compression field

theory, which are intended to account {or the conmnpiex be-
havior of diagonally cracked conceete, are more sted for
computer soluttons (e.g.. see program RESPONSE) than tor
hand calculations, With the 8 and [ tables. the method be-
comes simple enough to solve by hand. For design. the sieps
are as lollows:

=] .
Step T—At the dessgn section, caleudute the shear siress v

(a) Mambor with stirrups from Fq “'))
fexural Step 2—Calentaie the longitudinal s, bom Eg. (7).

compresslion zane . . . .
\ Step 3—For members wilth web reinforcement. choose the

/ .- vitlues of 8 and [} fram Table 1. For memibess without web
N l resdorcement, choose e vadnes of O and [V irom Table 20
12 sm'e>/<>l =, Step 4—Lormembers without web remloeement. use By,
8 {Y) to determine the nominal strength, For members with
) - _L web reinforcement. use Eq. (9) to determune the required
i

d amount of web reinforcement.

Step 5—Use Eq. { 18) 1o check the capacity ol the longilu-

(b} ﬂﬁ;’.’ﬁéﬁ;’"r‘é‘f,’,ﬁiﬂéﬂﬁ lrarm' with concentrated dinal reinforcement.

A, > 00034, 5, EXPERIMENTAL VERIFICATION
slnﬂy ‘ The ACI Code shear design expressions were obtained
— . by first categorizing beams and columas into the follow-
/ / j / ing groups: nonprestressed members subjected 1o shear
L Ci_l>_!' and fexure onby; moenprestressed members subjected (@
1 ‘7’1 A axial compression: nonprestressed members \uhaulu.l w
/\ 7 / I axial tension; and prestressed members. )

- B For each of the previous groups, an cimpirical eguation
wus developed to provide o goad (8 (o the avaidable ex-

(c) Member without stirrups but with well distributed ' perimental data. Most ot the equations were desived in lhc»
fengiludinal reinforcament. 1962 ACI/ASCE Shear Commuttee report’® using the data?™*
8. Y—Influence of reinforcement on spacing of diagenal available at that time.
cracks . . . .
In contrast, the shear design method i this paper was

denved from the modilicd compression fichd theory that
ts based on equilibrium. compatibility. und the-stress-
strain characteristics of cracked reinforced concrete, In

Table 2—Values of 6 and {} for members without web S -
this Tundamental approach, no hithing Fclins were eme

reinforcement . _
Lol stram 6 x 1000 plnycq lf‘) match I‘hc |l|l.'dlil.‘l|UlL\ to avadbuble beam tests,
- Thus, it is of considerable interest to compare the accura-
cy of the eyuations resutting from this new method with
the accuracy of the traditional ACT equrtions,

5 In Fig, 11 the experimentully determined tailure she.urs
from 528 tests were compared to the failute shears predict-
<o lcoaslcoso] cionl <ot <o cd. by both the ACI equations and the n.wllmu.l presented in
i Sk e this paper. These tests encompass a wide wange of cross-
<5in, Boeg | 270 2‘“{ | MO o tdey| 380 deg secuional shapes, sizes, material properties. and I);pcs of
4 a9 4 378 ) 309 ) 236 ) 209 | 193 ioading, as summartzed in Table 3. The specimens selected
< 1Qin. Sdeg | 300 | M0 | 370 | 400 | 430 [HS0deg were those that failed primarily due to high shear stresses.
b 25 | M43 ) 2R3 ) 209 ) 147 | 165 Specimens with short shear spans were excluded because
£15in. Odeg | 320 | 370 | 400 | 450 | 480 |sodeg such members should be designed using either sirut-and-tie
B 447 1 321 4 289 ] 198 | 16 | 148 models'2!"!8 or the ACI deep-beam equations.' rather than

£25in. Odeg | 350 | 410 | 950 4 SI0_) 40 |57 0dep the sectional design approaches described in this paper.
[ _p 419 | 2K g 226 ] 16y e | I As scen in Fig, 11, the proposed general method pre-
<50 in. Udog | W0 ] 4D L SIO | SO0 | 030 e g . dicts the failure shears more accurately than the equations
. '_-‘TH} 23 1K | §27 4 foo | t!.’*_‘ of the curremt ACT Code. Table 3 adicaies situations
) :"'m UT;;g -":—'1-{; :1:: = (;2‘: _3?;;]_ ‘.:_]2(.2, 7::’:"‘ where the ACT shear design method ¢an be very inaceu-
Nute: For [§ values in Mi%a usits divide gn'u:u"v.nluu:s by 12 . e rate. These aituations "“:I‘.Jdc |.IIgL‘. . |Ig|ll|'}' eintoreed
) members and members subjected to high axial compres-

42 ACI Structural Journal / January-Febuary 1996



1l w——CApRer e velinGauun

St

Experiment/prcdoed

~acrete,” Amencan Conereie tastitate, Deuont, 1961, 134 pp
ACI Commitce 318, “Buildmy Code Reguirements (or Rewloreed
wangrele,” Amencan Conarete Jasotate, Bevan, 1571, ¥ pp.
i, Eltner. R C..ownd Hognestad, B, "Laboustory Tnvestigatian s
Rgid Frame Failure,” ACH Jouwsai, Proceedmps v, 53, Nu 1, Lo,

i4

1957, pp. 637-608.

At ACI Cowead
Nuoihwr duad L Coclhcent ol wem
speoimen Cuonciete, [0 ol variat, ol vt
( Reterence e type Loadimg Frepth. in pai Mean pereent | Mean prrcent
ol
. 2 pannt Iy, . -
(N baty | et igeiar | 7 F:‘.-'::)}t’:;l.;.:m (g 2230w 5320 ! 0 Li2 i) R o
beams ’ ’
T ‘ s T . 2 paint toads an 1 N <=4 .
Kau {9791 95 T-beams simplz span 12 251010 35350 0 1.6} 1.5 l.od w7
13 Unilormly
Stioya" 1989 | rectanpular | diciributed load on Sw 4 286019 5130 ° ) U.86 4y 098 AR
beams simple span [
16 End leads applying ]
Gupta™® 1993 | reciangular shear wnd 12 8700 10 9120 Dta 17 | OKS 7.3 [ Iy 4
bears COMpressien
Adebar and Trectanpular | End doads applymng 5 5
Collins?! 1996 coitms <hear and tension 12 6700 1o 8500 0 275 514 040 128§
. 6 prestressed Uniformly
"L‘.‘f“.” and 1993 | hudpe disteibied load on i 650K 0 K400 psi | 37010 590 | 1 b 175 Ry, 127 ¢
vilimy g;ldl:r\ cilinuous \ll.lli
14 N .
Coilins and Vegh? | 1993 | recungular c't:::'.lil.l..i?{:l\\',:':.; H w36 72500 13500 | 010120 | UH4 182 107 159 7
heams no
“Gnesic, Conk, and - Linifannly - N
Mutciielt?? W] 4 Lbeann | disuiiiited foad on th SHIX) D505 {1 W 122 (IR e o
simple span N
Point oads on beams
' 'ad:“h‘:'“‘ Hotg 11971 { 59 T-beams | wuth tension or 125 1950106500 | Qw706 |1e1] 323 ‘ras] w7l
and Matoc compression
ki : 3 -
“‘:;‘j‘g;;’;?“' 1986 | prestressed | 2 ‘:;’,';‘;,‘:f;’:n““ [Hund 18 | 60000 11,400 1 G0 700 | 107 11.6 133 95 ja
i-beams
Pasley, Gogoi. Point load
Darwin. and | 19901 13 T-beinis le.’::.::l;(‘;:“‘\"”’,‘m K 4500 01082 L0 124 1.27 EETI
McCabe ’ L
3! Pouit luads on beams - ~
Matock® 196Y | 1ectangulur with tension or [ 2200110 8000 0 1.56 247 1.15 Vi to
by COMYHTHSION |
Bcnncu and ,e 20 2 'xuim Jovtds on . . . ey o
Balasooriya™ 15T pnestzessed \ple spaut 1Haml I8 JHNB 6460 | S0 o 1Ny 1 7] 194 ] [T ] i
' | beams )
93 T -
22 _—
?)ecrll;c.:cir"“" 1974 | prestreased P:::::Ltg‘:l;i:::’ n HUU0 Lo 1,500 | 103 10 5000 | 118 49 bed TTY
- I-beams : '
Moady, Viest, 12 Pust losd - )
Eistner.and {1954 | rectangular et vl 2 34U 10 4600 0 1.27 14.2 1.27 135 %
Hognestad™ beams = sp
) 33 Point toad on .
MacGregor® 196G | prestressed \iunplc‘tp " 12 2400 1o 7000 G470 | L 258 IS4 25 s
1-burams !
T .
50N, i - ), .
Olesor, S0z a9 1067 | presiressed | :QL;‘C":‘;;’: 2 25006700 | 00350 [1os| 188  [1sy| 1sx 7
I-beams ;
tu Poins ‘u‘-j -
Roller and Russell ™| 1990 | rectanpuian ::::I;‘;cfp‘l:'l‘ Wi [0S0 I8IT0] 0w ilTe | LOS 200 119 118
beums o J
Shab Robi 34 tuli-size
1aflawy, TN, J " ) .
it (0] K vl Bl wmw  fisswi i s || ien g
perdurs
Yoon, Cook, and 82 Puint load un P . ~ -
Mitchelp 1946 | rectangular sinple span kit 20w l26l5 | Owld4s (114 138 107 I :
beann S S i
{ 2 528 beams ! 5 ¢ Average 1 1.32 337 1.3 1%.7
> 7 € 7 oot

6. Veochio, 15, end Colilns, MP, " aditiod Coempre saon backl The-

T Colra:, P, and Michell, 1,

ory {5 emporeed Coacrene Elements Sabjocted v Shea™ AC M neal
Foerned, V. 83, No. 2, Mas-Apr 19RO, pp. 249-731

Proestressed Comcrce Sminoures,

AC! Suuctural Journal / January-Febuary 1996



Prentice Half, Englewood Cliffs, New Jersey, 1101, 766 pp.

8 MTO, OHBDC Commiuee, Ontarie Highway Bridge Design Code,
Ard Edinon, Ontario Mintstry of Transporiation, Downsview, 1998, 370 pp.

9 NS Commuties A23 Y, “Devign of Concrete Structures: Structures
WNesizar A Navoaal Standaed of Caaula,” Coadian Stamdands Assoca-
aun, Resdale, Bec, 199, 199 pp.

{0 "AASHTO LRFD Bridge Design Speciticunons and Commentary,”
First Edinon, Amencan Association of Scue Highway and Transportation
Otherals, Woshiagron, D.CL 1999, IR op

. vecetne, F L and Collins, M. 15 “Piedicing the Response of Ren-
torced Conciete Beams Subjected 1o Shear thing Modified Compression
Field Theois.™ ACT Structural Journal, V. 85, No. 3, May-Junc 1988, pp.
J58-268. .

12, Cook. W. D, and Matchell, D.. “Sunlics of Disturbed Regions near
Discontpuiiaes i Rentoreed Conceete. Members,” ACH Seructural Jowrnal,
V. 85, Nu. 2, Mar.-Apr. 1988, pp. 206-216,

13. Vecchiu, F. J, “Nonlinear Fimte Element Analysis of Reinforced
Concrete Membranes,” ACH Structural dowrnad, V. 86, No. 1, Jan.-Feb.

1989, pp 20 35

14 Slwaya, T leuro, Mo Nopn, Yo, Akayama, 12 und Okada, T, “Shear
Surenpth of Larpe Rewnforced Concrete Beanw,” Fracture Mechanics:

LApplicanon to Concrete, SP-118, Amecican Concrete [nstitute, Detroit,
1989, 3m pp -

IS, Stiaya. T., “Shear Propertics of 1arge Remforced Concrete Mem-
ber.” Spucead Report of Inatitute of Technology, Slimizu Carporation, No,
25 Feh Jusy. 19N pp:

16. ACI-ASCE Committee 326, “Shear and Diagonal Tension,” ACE
JoumrNay, Procecdings Vo 59, Jan., Feb,and M 1962, pp. 1-30, 277-344,
and 352-346

17. Cothas. M P, and Mitchell. 1Y, “Rational Approach to Shear
Design—The 1984 Canadian Code Provisions,” ACE Structural Journal, V.
81, Nu. 6, Nov.-Dec, 1986, pp. 925-933.

18. Schlch, ).-Schafer, K.; and Jennewcin, M, “Towards a Consistent
Desigar o Remiborced Concrete Souctues,” 10T Jourmal, V. 32, Nu. 3,
May-June 1987, pp. 74-150.

19. Kani, M. W.; Huggins, M. W.; and Witikopp, R. R., Kani on Shear in
Reinforced Concrete, Depantment of Civil Engincening, Universety of Tor-
onte, Tormo. 1979, 225 pp.

200 Gapia, P, and Collins, M. P, “Behaver of Reinforced Concrete
Membars Subjected 1o Shear and Compression,” MASc thesis, Department
of Ciil Eagineering, University of Toronto, 1991,

21. Aslehar, P, and Collins, M.. £, "Shear Sirength of Members without
Transverse Reinforeement,” Canadian Jowoaat of Civil Engineering, V. 23,
No Lo Leh 1440, pp. 304 .

22 Grepar, T, and Collins, M. P., “Tests ot Lurge Partially Prestressed

Conerete Gwders,” AC! Structural Journal (submitied for publication).

23 Cotline, M P Michell, D.; and MacGregor, §. G., “Structural
Despn Considerations for High-Sirength Concrete.” Concrete Interna-
fieenctd, May 1993, pp. 27-34.

21 Goesse, AL Cooh, W Dand Macheld, 1 Tesis ta Delermine Pcr
tonanee of Delonmed Welded Ware Fubric Sterops,” ACT Strucraral Joi
nal. V.91, No, 2, Mar.-Apr. 1994, pp. 211-220

25 Haddadin, M. J.; Hong, S. T.; and Mattock, A, H., “Stirrup Effec-
tivencess i Remtorced Concrete Beams with Axial Foree,” Journal of
e Stenctioeal Didivion, Proceedings ASCE, V. 97, Nao. ST9, Sept.
1971, pp. 2277-2297.

26 Elreanamy, A, H.; Nilson, A. H.; and Slate, F. O., “Shear Capacuy
of Erestressed Concreie Beams Using Hiph-Strength Concrete,” AC/
Sl Journal, V. 83, No. ). May-June 1956, pp. 159-368.

27. Pasley, G. P; Gogoi, §.; Darwin, D.; and McCube, §. L., “Shear
Sirength of Continuous Lighily Reinforced T-Beams,” SAM Report No. 26,
University of Kansas, Dec. 1990, 151 pp.

2% Mattock, A. H., “Diagonal Tension Cracking in Concrete Beams
with Axial Forces,” Journal of the Struciurad ivisinn, Proceedings ASCE,
Vous, No. STY. Sepl 1969, pp  1BBT- 1990,

29 Bennewt, . W., and Balasooriva, B, M. A., “Shear Steenpth of Pre-
strevsed Beams with Thin Webs Faibng in Inchined Compresston,” ACI
Jotrnat, Proceedmgs V. 68, No. 3, Mar 1971, pp 204-212.

W Heonett, . W., and Debaiky, S, Y., “"High-Sirength Steel as Shear
Retdocement w Prestreased Concerete Deams,”™ Shear in Rewnforced Con-
cacde, SP-42, Amencan Conerete lnstue, 1974, pp. 231-248,

A1 Maady, K. G.; Viest, M.; Elsiner, R. C.; and Hognestad, E., “Shear
Strength of Reinforced Concrete Beams: Part 1—Tesis of Simpie Beams,™
ACLIOMRNAL, Prsceedings V. 20, Nu. 4, Dec. 1954, pp. 387332,

12 MacGregor, ). G., “Strength and Behavior of Prestressed Concrete
Beams with Web Reinforcement,” PhD thests, Department of Civil Engi-
neerning, University of Illinois, 1960, 295 pp.

33 Oleson, S, A Sozen, M. A_; and Siess, C. P, “lavestigation of Pre-
stiessed Kemnlorced Conerele for Highway Brudges: Part IV—Strength in
Sheur of Beams with Web Reintorcement,” Bufierin No. 493, University of
{thinois Engineering Experiment Station, Urbana, 1967. £

3. Roller, J. 1, and Russell. H. G.. “Shear Strength of High-Surengti
Convrete Beams with Web Reinforcement,” ACYH Structural Journal, V. 87,
Nu 2 Mar-Apr, TN, pr. 191- 108, .

35, Shuhawy, M.; Robinson, B.; and Batchelos, B, deV, TInvesngation of
Shear Strength of Prestressed Conerete AASHTO Type I Girders,” Suructures
Resciuch Center, Flonda Dept. of Transponation, Jan. 1993, 182 pp.

W Yoo, Y. S.; Cook, W. D5 and Machell, D, "Munmum Shear Rein-
lncenment m Nomal, Medium, and High-Sirengih Conerete Beams,” ACY
Steve trereet Journal taccepted (or publicauon).



i s G e o b

s Egetipica s o b g
*Vsupa G A 38 95 Lous\s'ggu

I TALUS L. OTPITE @tgﬂoj@%iﬁ@
- (T ARG ﬂns’tr\' 1955,y bLpRUNEd
mu L) @mm COML V. Ul

LATGSITION DL (0 5\ A 1A
cmr&wm el mm\ls muum

DE ALZEREIN A 45 BC. EU\ lm(h% B

6\{&%@@%‘{1@3 bfq\t:t\msy WL
@S, KLGUURS SE \UXS‘(UAM s A} us'f [0

h‘imwn (m)\lj\t_ ﬂj@ﬁ&t NITE

ﬂ]% UY’%SE bE A B R L_l\ MU%J\
(W \qus o e
ey e s . wsuu 50Ul mi'euso

.......

mmﬁm;m(ﬁﬂmu
[ tpms I BT

[l H
I !
:

I
el

| i_i i|¢

‘ “l
' g N i - .
13 LLLL\MCKUM Ve A eSO )

tm:m

NG mu\)um oy ES‘?\ L\m "cs
IUXEV,WSU\EDG\M Bk, m‘&s ¥ 1963
LW LEbmkELTYO R HISERD J Luqa

T av ’\‘UE *&m S\qyﬁ WE Sulb”

3& GUEVAN cun‘\m ECWUNCIOAER,

1) L\A\{oﬂm D TAY BCIAMAS B mm
Wummmn‘\mw (DA BN EAS B -

U M‘_(GDWG"AYKME_\WLBTI‘M -

'Bbﬂmﬁ V0

WMWM@@M Qm;muoum‘
Umwsmﬁs mus*\m I BSERAL
W&W{L‘S\M\E ﬁ%&sﬁ i, s BUSA\] ®HE

;M,L% hﬂm@u S ms K mnz(sqﬁ
UGG fAtaL) El Equdb EU@ AE LS
cmc%miﬂm bﬂu ummb
A@mcwmm @wm{mﬁrms LBV

Bﬁg’&) bq TAGA PGS\'SLE m\mmum

ESPS 1 FURn WsALTLLAMY BORS &
U0 5\@\&6\5 A U AU quumou

N qtmiu) ;&Unupco Hmso LA"EO%
lbﬂ GURE c_oqp\%sm UE Vk,%uqo



CIAE T pLastUiL (8 mq\‘pb LA mh mwﬁp v}{mm% ‘UMUSLME i/l*&szx .
Qur.sys ok mx&\n CERORTAND SUED /10 TOUD ERLAIAD Eu“gﬁ ( Lé%ﬁ\lki\(b
LOCUANG T uemo A A
"u U5 E0 VE EE A0 B 105~ GRIERS YB3, LAJoUp0n
sLuXm EUTOLUL BIEE GO e(om GHNE am@s NUENAS, LNTRARSTERAJA
(ETA, 1, USCDD Jot R BISRO LD B (bQiKAU‘\L IS LKS, SLpCElOes Wk S
LA\ENLU\ u\s\*i\(d\m m Uﬂo Wt (ag cpruk, W Ly IBUACKIR St us\\\m
DESBLD. LT WO € WSEU0, R B 15 KS205. 0 b B0 WEBUAD A
WO m\w\a E gm LOLLM)SYLA IMEZENUA Ok (K SqULl\hUUk -
\{\u\m HASI) Ammo %QEL( CATE (0l 165 ACTS EST705. 0, ACHLD
MG 1 bisedo e e e TINFIGBO LS SECCLOTs, AQUERMS. LL YLD
w0 Do, . o v u st et ot upuesion L\otsmbo sl
(Jsumwse i Yiseioo be (mwel;oy GO ATS UACTEUSTUS BRIUAES -
us G ot MSHD High Ms\% OB SO RBIEL

m T mmm J. (10005 L0S WTALLES. 1L pifuov % AUt
@4@5\% i Y Goarp
@.\m

\m@ S IEALIZA (oo A SRUE
Qv_\e\m DRUALELAS pbhs oupuow
Los tu EUSH A M PURLEY Tk LOLJ (WA GUL0 © (DL Ly WIELOM meufguu WAL
SERS A mtw\e D0 (G A0 LOGA B (RSWRINE LVIINCIOU
TOAIN (% A NS TR AGUETD-{IE EAT0S . CRPLE | £10 Y CUUED ALY,
u\\eu’\b ms‘\w mﬁ'xw%@ M \”&L&S\OM 10U SE (OASIEA B b\\mo & bts*il@ m%w
B (mmz\b N N bsvﬂs N @g\m % &%ﬁz@ 0 Ui (ew:ys
RUETAD WCLEUEATAL B0 FOUAJS SIGURLERIG. 4oy 40). (U0 B51D3 10b 50005 18
CEINA L CARACIO oL CCILERD LERIESRED- SO ERUNAE HES (5 IR,

T PO DS 55205 GURATES. LA REMDA VE LSfaLs. QEWIOL) mu




coumE\o EU LA &m‘qs WBE St snswbo *
. sz}m \MW@ TORON b‘bvﬂs. % m

SI00 TR EL KLU 0, MHUES IR Lh U

UM TR AR w\m. ORI arue*(r\ e

ESFU0S. QU SOME U SUJLEICE |

B U GUED . EL 50, LKPUE B
JUERE (oI KNGS B 1y QU
SELATILOOL ¥ MO VE 1 GLEP.
L WEYL 820 WG sope Us
GUIERD WLpLCA AL LA MERCTOM W
U5, PUULIMLER SBIE 1) GUSHh
GUPYE Gt

L Nesscioks VPSP 1

' 3/ :
E Y MANCTROSOL €, TU T

@(omnog\)gq @ -

b 14 D, L 0, npuin W apet
WA JARA LA FORCLOL) QUL GAMA T LA
BL B2 - W 13

€= - bowl- { -2 o) L ?I-m)] (»
Wik SE Wc? ¢, = 0,007

Vespies Wl AGUERUIENP, Y. i,
DUBCIROL Ve TSN B0 B (9 }
BT L LbOBAAD0 K L VT RapeL -

TSl €, T LWL&Q) T USH

oq(i IS

W% u&wﬁﬁ (516, 54 ( |
U0 " NI . DD ik ot | = e (9
AL G520, UMD ¥ TEUSIOA, i e
WY @OET AGUERI, L R EL . K Lcmmﬁgu@ WEM PUpest
AR mnmx,\\; HGUIETRA MAGHR (ol M@ (0.33 Lt M?a).EARA

O o g

SI00 4\ Y. m’w\% [T
WEME TAUSYTWSE ATUNES \E U
CQQ\GKA -
e
OWLET Xs/z t‘s‘yx TRLAUONADG A 13 D
JURUAUGL Uk faL te (OISO

.

ML N CuEsi Bl

WS GAUIS X €, LS GREDS
0 ARG Y L AT B b tsya
mu‘qzmr\ oL uﬂgmwm\ W A0
¥ Lh GUEP Y L GRCIDAY Qb\mm
\\\‘ﬂ. BOYR('S '[Tq A

)

LA %UQEQ‘Q\UE 0 U G\E

“ﬁ\w{m.mg‘@u\& GRS JUAE TR



| | ) )
UL ATUNSTR Ly @ruqs eﬁuuuomHm@ e SUEICOUBY SHURCA0EAS.

WL UGG W I U G
10 0.3, AGr bl
’f i “o '\‘ i ; l:

N

(@ A %v:
\,Uq :O.Hz%‘-ALL_L | =
| 4 Q-f'?é

¥ b g

(o St 1908 WoIA Tt SE Sk
id msbﬁf?ﬂs 0 SO UK 0488
SIRUE . N BFe¥A Y W b 0
A V2. LOUGIOLAL YD €x UE O0ILE

Thh Ua g, SUSpIC 240 08,
Y 0.65 LG, |
9105 ESTRIBES MG 30 550 0
FLWVEUUA Y LA GUER SE WL, L.

B DEGHEMIO DE TeNSIO 20 EL LN-1 Ry
(I LIUETA™ A
= Uy ™ ! (6) ot muuu—;@w, WOVRA A L0,

LBS LAACKIUR IM\EM%3 %ﬁb.-‘)%f.

VBIITOO W AL S (S A GLALAL 14

. oy T s €, e el

€ SE QRN BUOKILNR. (H U TRE. 1)

LAY T RABON L LML, LA TERL
WACIOM B, € DAL \iGeh 100 YUEOUAM

SE 1SS VI LA TG, R0un LM JESICes ©

L adston A\{L\(J,N\ BB L T8 B

I @0 1L BaULBLO coqqfigwﬂ
DAY, SE JUE USAL BIA PUERECIL. Uy
RUSRUGSTD CRGA- BT XK WIGHS W (-
LQEKU TRFOLAN0 SUETS A (@U‘\E.

e s, S LMK & ML
USHR. (ol L4 BASE s L FoRus U
O LA Ik UENENTS TIITES.

hiseio o ot be o Esees

fus NGB B Ly oLl L

Qe%nx&cm W ESCHS S

0 fsho, WAt 0w

%
&%Ub@b CURIDO BL BRE20 W0 L

OUE 10 TINEA 5 (ERp. FL) WGt & W
O U5 adh 510 P
@ ks Bigocs, un vseuo:

Gl Jr
AR RS u..\ W

(00 RASE T L MSTIBILINGD, LA T

VUL Y TSI €, DUV LBACIHRESE

AL VT, G €x, LA WILCUOM b

(% WL AR B (OUESION M. k-
0 D IG5 AYRUYIANG KDL o W

L3520 DUCIRAL © L UG B L



M- LA L A mL«meoﬂl €
S\

lf“ = € tlex-€4) (UYZB‘E
Eov.*\mxo, o

N B \esuy, T

()

el mﬁum A MW\E o % U0
: U\\E\\B Mg QUWE. %{TLESML (4o
N, :\lg'k-\\s \-\(? = Snbvdv (D.Y 8t

b &Lsﬁ dv (()RB Jr\[g <

= & (oA, Yootk Agﬁ dy

le s BuEsIONtS s b e57
] EOO Pl BL um&’\u AQ
(B0 @N), ELTACH Ve B0
TEOSION P MEME tmw\m 0
@-.a,a_a_gsi_ < 04 '

TR

TGO 0L 0,63 o . LL MG

Y3 c.mqh W St Ws OUo L "c%gM

L\\m@ UK (.w.\qhs L\ux\tgumu W

£ N NUEVE NE DE UAS BXESIAS

Ex LRGN ASEX GUAUK
"UDANE ME W
“€, LLRGh ASEC GRAUDE . LA sy

W

W

hu Pa Yt SIS 4 P 033

A T LR A UEMD GUE 1y T, Qoa
RSO (AL (€4 (o), HL B0,
(WA, U5 YR SR Ty it 7265
B eusioly Bu M. @uae Ve St TRHICE
ELUAIL WE €, VEJUONIA E US UiTAR
K €x, €2y O (Fle). 1 W iU
€L WM (LA W (). Ushhng,
LS EC., B B duuapil &(ﬂ\&mw

kSt e it SRR 4
LU et atey

'lU:\Jn -\IE | GZ)

IE Lt v 3), (6) YU, €, yikoe BKYIE
SALSE (G- R

¢ - (ﬁ%‘ inmﬁ- T mgqés@.%x mf,’)}k(%

i UL LS LSS RERRLINS
DISEUAN WEKS YR 3 \ALOKES

% 6 b WAL s w8, (s
OV, LA L 1 b 5 VBt T 6 Y
HUTONGOM TR €y B WKL i T

OUE U/ Les hLouts o L ThL!
SELWALIN SU0MIENDO LU t:%@\_
GBI BELAS GRIETDS UAGUAS

g5




- o 8/
N (305 cq)\fwmo o [ATHE LS NALWTES, . LA LA

t
t

e AGLEGAVO BE /e (19 L) S

(EE QUL &3@3 NALORER, SOK) APEOYA

003 \tuu\ W MGO T ME Nl
ABGS.

LU VA LS DE © DAMS 10 et |

AU SUECIOUANG LA ASEGUEA

GAE L TR bl eﬁguv,o €18 AL WE-
05 LGUAL A 0,007 Y PACA ASEQURAL.
QUIES Yeysnos AU HL
%, uﬁ‘imt\mwym 10 pmsxowﬁ
POHL (ROLERD D EXCEAR. A Lh L85

(1 U 0} Lux. Bm\m Wl
LG V& WALOLES DE® ALE SEJSPA 60
ESTOS TRQUISTTD, L05 UMOTES DS o
Lh TABLA | PSUTAN CROMS A
LS (USRI U)QL% A L uw(m )

g

uvn;fm @0y W T USRI D %?W |
U SBCTORS PACRAANY Bt U0 4

sl Ao Yo y Ly v g Ul

NG SE W A OB
Y)\ﬁl ¢\{§m (1)

¢: 0,85

Lb COTIOAD W 5L DEQLE U 1 LA
KEAOW), SE DRI IA BE.°

\15‘\: %l_ -\‘L—VP' ‘ (15)

W

-H\wyu\s UE (LD 5 HAG T
O SECLOK M) ALY, LB $ALEh

oL U‘Xi AUV J LY FLURICA
I 105 R[0S NOLOULA TLOMIOA BL
ET20. SOBE. VLA LOKGHTY 16 L NIGh

ALEWNOL Ay (ﬁKB . EUKOU R, U UL

IS PROELR B, EEF20. ot m«t{xqe.
b\\w’gms GUE L0 ALOLER MR U\Vﬂ;m[
ST JUEMAD QLS B UR EADG0 REUA
O W € Ul £ o Bp B3

1h=108, U oY ol e

(0 u&g%s&u\m

(L0 PO (R 3E.CCI0hs PUEVA TULINESE
NOS W W LOUGHE
VENLGh WgBL A Ay (076, (IO

UG LA SECCI0h SE LOCALYA f L L

| elo.\b“/*iuemu (ALCULADOS PAYA . LA BLAIE 1A SECLLOR) B SE DL %
(UITE SURERIOE DY, WNIGO. VB BIEENSAL SE L0WL2A A 05 dy (6@
HACOL D WITLIOUC LILRAL ORIV LA G Vel SOpUCE (AL US

K
¢

G NG U, }&3\; O VE U 85050

G



| -
(MG (ORCEUTLADAS, LB SEAOMES L0 [t LET70. DL § LECHO BAJ0 YO HL Ky b

(HUTANS ALXS B 05 du B8 Bt
L (e, N0 LRSI \Jw‘gmme .
o Uth SyRURALORS, 65
REXE PUAGSE (o do, Dt 1963,
G NGO AT Hh TALEUDO GIE AL
EAs SE (L0 U0 BB 1 0\51\ 3
;\Q\%s (kA Ny > ez Thn
KL UERNG G AG'SE s, St

\Y@YQ’ Lﬂ

QE((J{%UM R ST OLOOL U WA

YUIUA T, STUBT B : PAZEA BE ADOD £

Nooos U] ()
MU KL TGS _LLlUl Ufo kL

_mu_Jtsj > M()xm,

Rmn UM Mo mﬁum 0 ot

0,0
Disedb bet Leroewto bwarpmon
qu 2 \LO‘SXJ\ LA IOFLUERCA DY
QUME SOBLE LAS %LAS.QE*\WS\(T'

St \mt quwum WL DAGIAUA

M (U TR LBLE B WA Bl ToLyALA
DYEUTS @ BALCD AL PO Y
SUPODIENDO LE LA TUA. DE “gm B ZON)
DEL AGLEGADO EU LA GUER ik (N
TUBUYE A A IELL UK L{oqu?r‘\o NN
bLE (00 R AL P (. Then B8,
Ni@h U0 PURTORZADA LA TZA. bemﬁmu
LEGELDA B EL B0DE w\zﬂm Vel

‘T = (\_1& sy 55 (o7® (1M

L e (i) o L Teusiols ciousL s
AL WUV, TUUR, B SECCIO
SUETh b QTP \§u, 0 Youeup Uy

N UUA FIA. AL N, 2 8T, Log,
SOBUE L (ACA BE TENSID UL FLEXIOD
\EBE WlipLIE

EV KL EEFT0. 100G MiEDTWS ol

EL U 8 (80 1 Awu 6,

AR ATV uXt?hm sl

(WSUEIAGLE W] TEFTD. 100G, ot

L RO, LA TERSIB K AREIN U

N-, Y AQS RP }é% +0 ﬁ%lj Y (%.05“ SVP }(?S%
- ¥y @ _,(

Fo s Seer e yuup q/ﬁx. B OTE,
USJBR M SLL0 EUPOUR, LA - <
L0 1% LA é@i@ (OYPMESOR DGR,

5

2



THJBED (X6 o s AROYOS MUECY
N BN LS DUiDS B (UG ISTE (Y-
BIO BE WCLIUACLON ST ASOCLAL0
(ON) i B U PATION ABANICADG
DE £37265. DE COLDRE SIOR) RADIAL
MESDE £ OO DE CALGA 0 DL &0
YO W CT, (Yo st qUts\nA B WA
Tl Ba. BTN TOwn ML ¥
S L5705 AGIUNLES LEWK WA
TEVSION B0 B Y20, Luwc.t’(ummt
pUbUGAN .t Wepfe(poe
HEN. Y WD G e @ b
SAIND) Dino b HE HECp, W
TAOBION B 1 WETA0. WO HRGE.
Ve L WONICADN WIUUIE pur
MOYATD IO,

heweoss Sy Repzo. Bty
T Ly BALUNGLON A 103 fM\tmmlia
DADUS YU LA BEAL, SE AUIYIO Otk
U GUETSS DINGONNLES ¥ LAS ALLAS
W0 as?\ms PR EPUNAE A
o (a0 ey Ve yeayirs s
ERW. W L m&%m‘ﬁmwmm
U L St (GhEINAMIA | s,

S W U0 65 MECUADY USATL \f/ba

B oL AW L BRISTAIA
I GEPRTE Ve HELBDS S0 2. B
EL LY. |
(b UIEM LIS S0 BSNABUS, LA ).
CADAD AU TRASUITC WERNTE ML
UAETY AGUETA0 \:S’XA (GUHAIADY
PUNGYNLMERT JOL YL ANGHO BE U5
CUERS UNGOIMS (. 19) ELauee

I QUETH SE PR PO Q4o OOE.

OMTVOAR JUSICAQAL Ve TWASION € UL 5
A w\—m‘mgm LI DELLS Gl E‘{AS:
&\mm,m N AL DAYO BE &, b - -
LB A 'mrtynx&ts CON) I
*’csgnc\u‘\e B L GUETS JOC L0 Uk
pway Ul %s@awsthp GUOMDE IR GLETS,
LAS CAQACIDARKES Y28 wm@p‘{e SE LAV
LA 5 1 LA SOUSIUON HiRHA T
B L0 E VsElo W m@wp AL
tsgnumthp bR 1A weyss YA quEL}‘m
W0 BENIGOS, LS QUETRS MAGADLR
BPIA) UNS EERACISDAS A UEDDY o
O St AJUORA A (RN, Loh SN GRS
W GUEIRS CUBDD © =90 SE LLAYA Sx

a
¥

R TR AT O PRI e

Y 30 alhe £ TINGIN NURCHALHIE



t U swmuxdo?o u(ml\u]ls tURLE Ut
BALLAS OE REFL0. 100G 0 BOTRE Us
BARLAS B RE{Z0- L0UG- L, 20UA
D (OUPLESION PO FLEKLOKS.
l%(m\s\usm R L LAQACIDAD el (KL}
D AGUERD pok m\x‘gu TPATE)
B 50udoh IE B, €,y Sx. Tbuh Vi
(T DAROS IE €Y S Y U VIO SEAE
OO TR B, T JOAE LUK
0 15 129, 09, 00) (). L TeLbl
TLISTY 106 MOER DE & Gk AN
VAW, ALTS T b AUA WHAET) A
GUETAYO. LOS UMLOGES B D.0E 11 fisn
SE TLVNROK SUNORIBAIRL L LA
AK, 0. AGUE GAO = 34" ().

, g
LA 10N L L 0L Byt

ST INUEYAID REVITN TR T SEFus

QA U WCLEUBD BE Sk LSUL 6
UNMEWCCL0M B L (DD G
U exense YOGEALA BRI Y AL
(OURUCIDO YL SHIONN S Jino o
POLOLONG BUDBAUA (NINCEATE
ME LA TEDUCCUANG B LA 'LA?AL\MD A
ex%0. 0 \E QK- OWLNE A LEMIDS
ULk U5 WECS R C. By e

v, VA (N [0 QR SIN

%\ws} Aot Eﬂ(&qwo \Y

4y 18N (100°A 3000 Y

SE (AGHLON (Y TOLMEL U ST Lo
FALLA.L LN 10 (b pen LS SRS,

SLUIG, SE P Wett pOTA.
OGS PUYAANS V54400 U Qnm’x
EQUANA LBU'Y{_ DB B

OPLOR:

S,@ 2 qs. 38 \(03(3,0

PO Y ; WSQIE 13 QUL 35y
0.63 porc \G. T U(\E BYAS Wﬁ-

B0 DT BUNG o " (mwm DEL

QMMWUJXL\ Sxe |
(W (@)

b V\LU& PACA LR SYULE %

oty
Hz‘q\s s @ L FoLLD ES A0

o6 AT 45 1 L\%‘@m UM,
S QAR DBKINAT A L NIGLS GUAUE
MUE'R O t520. (L YL e
A wa el m’wmu (@ US S,
W AU 318- 95,

Rooc byeup Cuoputsyo faaa Dise

AQYL\E‘QSWEU“\O, Sx SE WALEUEAT

e (W%”SE B TAA

5. GRIERALES DO N




R‘&%\OD k\OQ\ﬁ\U\bﬁ W0 Ly WAR

Sk PETAAE GF uc«wsqm
W‘BL « QLQO WPy

(QDU(U“L WAGUNAL W{M@mb Ml
S was

wm o mmAL LG
RAv el

WA USLLUUSS AL
Tt (Iﬁ%UL

9 (é
LNBUAE A LAVSUO A

?)\ LE YU\
U\G NGk

\SEU() 105 bSOS W W@

| Buwy seccmu B DISE0; LN

t & T o0 N ()
2. U\qum us wg ML LIGHRN
wm Ex (00 LA WL ).

3 DRy

B SELECCLUNAL LOS NALOEES bt &

\imm el § ?Amqa 6005 S |

) 1 MU, A LA LA Z

DNEL B0 1 20 I EL AL
‘ﬁ“ usm . () A DRI
) TSI U?Cﬁfmt oo
BICS (@K mw e My, usm
v Aal o bt'wmm 0y
T Y VEZ0. 8 6 MUgA,

U &

AN E(LAM‘S hows U PVAQW\

NITRIN V,EYZD HO LA

; g 10/
5. Ushe Ly k. (18) pn eyl
L CAJACLOND WA TERR0- LG,

\Itmg\uscmw Expeniyel AL
LAS Ut 1012 s VEIT

U DL ACE, FURLON ORTEUAS (Aj{

VR GOILITZANAG NIGAS ) LS. 1A 145 1.
QYOS HIEUBOIS WD PUATOLIADS

AN (o L U SO TS b DA Y TUSIONS; e Bt

O pmesgnmms W L@s A pm—:swu
ML \l b0y uup\ws uzrsws

0! E\m {t ISRy Axmt \f wtq BIAS af
U U/ A »
&m (A G0, SE AL LU Uk

|

£ EUPILICS paaiy gmomcummm ¢
RUIEh BPOOXALSCLORs AN LOS DS - ¢
BQRUYRATS DispOuIBLES. L U youi
W LAS s FLRROL) WELINADAS to'tl

Mvut ML (.uu\lge i (© W%Lr
ACL] ASCE W& 1462, USAMRD 65 8
b\sguu BLE B %%E EN PO

?iu © s&a “ lﬁem bE S po
bE%&\E m‘qmo St REANO

b% us\wm qowmwx e mo I%

(B0 PUES\ON) GiE ESKA BASAMA

)

RUALIBUAG, (U pUBILIBAD 'f LS



crs.mqwsy(m ESTOU- TV b (o
D MRz NEROTADO AGLIEPY).

L UroUT JUNUBURL, o %

, I/ -
‘?U”W —\{-wu@ SO \:(S.WA \{GR
E GEA YUY VL 4T
(oqo SE R 90 U

{

*\'W. L L\E(XU%)O

F

EUNEARO0 TACDUS e ASTE A 14 GRLYNAL POt PIEDICE UAS xaTh

LAC LS PORMCCLOMER, (0 LIS S
DAL e s . o 0 fpup, 8
R OSRUBLE WS OURMUL U
- (E\\m % 105 mqus vﬂm\m
(@) U KS. Ms‘g L{e‘&a\ss NUENO (6U-
L BRHCTLTUD W LS §5 .*;rmmc@_
WA B KT (F e W% e
TOR) LAS FALLAS QO (0 U&EM\_
VAN mgwqumq\%w 5%
TISHES (0N 1A WEDAES U6
LERSS .ESXGB LISWER BB
- LGNGO \E_M@M@ qus '3
SECAOUBS, PUATS, MOYEWDGS Bt YA
*gwm%%\, yss VE LGS, (00 SE
SOUE W LY INBLA3, LS SREUYEMES
SELECCLOMANOS FUELN BAUELLYS O

'ﬁ!\LU\%U WAUU@NMUJ BN A M_1

OB, m}m. £ LA (LY

\6 &w&e LAS TALLAS 6L coqm

QR U
S WL ACQAC KCT. LBLAS 1nes
sqm\qw& WLE YL E@% L A
R SR oy wemXo. S STUKUARS
WLV LELBDS GRS, YRS

(00 C0 TRR. LONG, quw\mﬂs WS

b QURESIR BUAL GEAIE, DAL ¥
(T AT SR 00 SR ot
0T LAYD, B0 YIELBLOS Gl (Ao ¢
ﬁO{lUMk&’E w;}gm%w\/ YRyUOS G
AR WCLIUAMS  TEBIOS (0

TR AAC GIAWE Y KT uole
N ex\%qmqud\e (RSP,

\55 %%quwas OK UGS W coqsg

fom

5, MH0 5 QLE PLts L{\ﬁbmf
SEUNISE BSMA0 163 ULD3

&/



(wwstows ¢ -

St o wk v U\e'*(oulo DUASETAN e 08 EXNEA s SELICS 1, WALt
T I ALTIULO ES[A "IDTEGEAN) Bk BNECS St (BERA B L UG
v S\LWLW\U\DOY N\‘:UU 3\(»0\&\@0 rsqum.

gmw‘ A LS quqﬁos WESE) -
CALCULA, Te qﬁq\)m, “" LQWME
ToyAR0 ot LS t5F2s. bE Xeus oot
[ wumﬁo‘\yc SE HACE TUNAO
& WA bhﬁﬁﬂ\\hC\ODUU\’Ymm woelttul T T
MUAL B M ALGNEX. M_\EMM B
TG YR T —
Mo LJs"lJlb(okl\KLJb‘M‘L{M{EMKb‘ O'AQL!':"T ToITTIITTT T
CBOD0 TOSIOR BN € CQRCE, Y| DT T T e
tn@pgf:‘s;\lc DECQE(T . ,I\Q_L\‘Usww mgx T Ty,
RLES\O ANIAL, DERTLRZD ¢ ML) SRR,

T B AT 1AL RRTURZS LINGL
TUDNAL, €x DECRECE \ HIICES g
(LECL

Lot CRICTLUSCA CUNE e LS Juc,
\s\U\\L\f\DS NUENS & Uk tx%uuwtu |
TE (OUSRERA LIy W USICHA Bl m%
T SRR Y TERURIZE LGN,
(LT GE SLWOS WEEVEWS /mxmm
UE Y O DU RASION B &1
ERRTD LNGHUDUAL BRI o] 2




tﬁWI | METORO QELEEAL ™
— | n= +\13 w=VNcHNs+Vp
- W\IG(O.S\EH?‘S@-JY[%)hué)?ﬁéLG M=ozl ovd
'I o050, bud o\ =054 b Ms 'E%Li qe_
 Nsshebd 2l bed By B 0TI
_ . LA BEFOLURQION) ULTRRIA
| L\i @_ ldj +*?'_0¥T_<\.>Em\_bs@b:c\_‘{c_laf bud ‘. Eiﬂlé T T
;- NeeVe=tll o\l L»mﬁfbwd L t%yscwm@ i
NN (oqs@a%ﬁ bddy "anﬁt W‘EW‘S“ |

“‘“A@é RAV: ’b“ﬂ&

Ne=lsat s m\m - *nwér S

Nz _&L'\;Y_é"-l\\pk\ bw

| if-\lg‘etf@;ﬂ!s_ﬁﬁdom&?%%j S e o A, &

\ -054F(\+ bu/BS&wa
Ns'= &L‘SY"EL LZ\\—F‘OU\J&

KEQLNS PALA DE

ok DEp X%Jbtzﬁ TS ALLA DEL L MDE YA

IO SE btgé%ngumm E A m)swa/\ £10S AUt
El (OETMITE LASECC E (OEIE/— 230k (OEIN\TTE E DG .0
Eﬂo ! %wshb

ELAQ.US E
fﬁ‘ 0 >3 %
d&w

ffm el W% i
Lu ébLL)bARQ\E UR%E m P(E’E}ﬁ“ﬁ%%“% S %E \’I}%

..PA

Etauxs DAZA BEJALLAL
il 0L IR OGN
DEBE VE: p\um pl&w\ QUE

iy sty H%k,
(Y- 05Ys- V@(ﬁ]é

TIG wﬁ&xmbfﬂ\u En}om\tbmo be (ozjpote det ACLy b ?tzoyv ES‘JI)



Low\i\qup bE LK Tiquea |
Nigas b (owqo Eﬁfomho

AN
_ o
2. \1GAS Wt (BAED DOESTRAD
R
- Ini | I
v/ — ‘P - *
a.ﬁexocowﬁsxony e . _
| i
. (77777
43 LEXOTERSION Y (2 TAUTE
v
I I




Q) TABLERO (ONGAN U QTHTE

e A e 4 h— —

' ‘/é"f“t ml TZ

1

1 |
1 =
1 Lo

o s e e e, e

)@Cbﬂ

+ > DE‘EALLE EU LA

A
& s GRIETA

0) ESROERDS prUE0 ustcuumsi - ESFUEUs [BONES £ 1A GUEP

F1.4 PaveLes be (onceeye éfnimo Sueres A(ealmjp |

(S2) T
. %—* k
%T " d |

kil
702»«)(_—#

Ny —
e

\L

N
_’_*“:*\_]:T
<
4N

I
&)

\

.u?’,q\

| €,
R '€, 7

o) &uuw\mp b LA (ORNK $0.- Pﬁ' BBEEUEM& ?mp\()uh}i XEMS(OKQ 9N cou&qo

o/

AQUMESION BN A LA BEFDENI | MOETRRO B FURCION 3 €,
TUWSNELSAL Bt TEUSION

fie5 trnonslsuay. h‘fq“iﬁﬂgﬂm sz Aepno



" Pﬁ/,_) \
o ASU AsLh r=Nv
TR O Uy v
e sty

<

6\,.

aﬁmew v Hssoem mqmlz é\\‘t“fﬁﬂi s Uuar}m AR

o

:, Uu T’ % m-i::

| &‘iswo BIAKIL 1E 5 m EL m
e Viea Suera Al

e

¥—~C

{ : %T'—' MU/AV

W T///ééﬂ —»o;sbv

I 7 )OS]\)'G'

= O.E.NU (ﬁ\_é

Nu(_.

-JV\Mw-u-ﬂ

: )OSDU
B

05y

R

hud
/‘L: y

7

N e

_/ - -
A J-—+-_ B 7-—:-

e

KS N

«:)Ttns ORCER EL TERORLL0 HEL WA

wft Moo Y e Bt - =

CA-TL

<

N H"W

@.,__M odels ks

1

T

G&;o.s\lu ! (oqms‘{

Oszcm

| CF‘ QETU sl

Tl(\.'f. ht"EQ\IDLCIOL hﬁ 6;:{&\ VIGAS l\JO YEES?OKZAMS ¢



% os\ls)(oye 5 Kc\m(é‘re" 3

9

ﬂe%httmﬂh\m cqm]tguw s wznibh Et pLe huaqt,mm

4\,('-30 Yy

T W/ MV ch\lEl{Bu (OUESRIBES
%%,

SNoRN
w
R\
N\
N\
O\

2000 & caqpmmw e fLmon'

/ ﬁs(% ' B %= dr
1 0 ! 424 b)Mm‘mw I 15'((\5&3)!
| - (0N RETUERZG LOKGSIUNAAL (G.G.L'\QI
e i STV
7 77 ] T
£ j Z l *:t 4o é)l\mmc S eSS Y @
=z 3 EETLERTC LOuGV{UbIAL WS M

fied. 1u§wwcm \m epueeo Yeme 111 Isprontpree be Gm-[u



| TA%LA!.\JMQ&&S M 8 fi?{sm M\u\m
(o R‘a@mo ﬂ} I Ljh.

U/QJ I [BETOLUNGD UBTARIA LN GITUDINAL € X 1000
¢ < () |Z£0.55]€ 0507 =\ £ 150]<7-00
SF 1770 [25.5 | 290 |36.0 | 410 | 43.0
<5051 B 437 10.94 10.6% [0.00 1053 (04(
e° |10 {715 130.0(3¢6.0140.0T4z.0
L0015) B 1132 1081 10.67 {0.58 )0.51 [0.13
& 735 1265 | 305 | 36.0 {338.0 [33.0
<040 B 10.88 10.69 | 665 ] 0.5¢]0.46 1039
8% 125.0 129.0 |32.0 | 3¢.013¢.5 [37-0
£0150 B 1049 {066 0.62 | 052 0.4 [0.38
B71715 310 [33.0]34.5 [35.0 |34.0
£020) B 10.66 1 0.63]0.5% 10.43 {0 3% |620
©° 1306.0 132.0 |33.0 [35.5 |38.5 |4l.5
035 B 106710541044 |0.3F [0.35 {034
JIETRAVTIE ML T

i Uesinrzo Epﬂ A

LUA.

Wmﬁvm

v \ maq
Sx <0 ) Z20.5]< 850 = 1.00T Z1R0[&7Z.00
“177.0 179.0 [ 31.0 {34.0 [34.0 {38.0

L1215 8 133 | 1.07 ] 0.3¢ 10.6¢9 | 0.59 [0.57
& 130.0134,0 {370 {40.0 {43.0 [45.0

<751 B %.Zzg, %;3 %ca 3.5561 0.5 | (.45
0 [37.0 0 .0 1480 [50.0

£3175 ? L21 16.83 1 0.70 1 0531045 .0.039
& 135.0 | 4.0 145.6 | 51,0 545.0 10

£625 B 1113 1037 106110461038 |0.32
'6" 1380 F48.0 { 53.0 { 990 | £3.0 | ¢(.0

€151 P 1103065044 {034 ] 0.23 | 6.72 |
6° | 44.00[55.0 | ¢2.0 |£9..0 1720 [ .0

<2500 B 100841054 [0361073 1045 | 014 |

i
Sy = ES?AUI\U{&UKO N Q\UETAS

€0



T v

\}\EL A . \IEQ\T\CACCOL) EKPWJ \{EU-YM

:‘ ; \ - o l@n”:'
Pererenon ;ﬁ&ws 1 (it %\mw %”—8'”5 ol D |
'_Kb‘g\“ : 8| [ b o, 53 ntza a3 b |
s “T“‘"J“””_f sl et
Smm 34 = . B
QuptA® 43 N | ’ s
Ax_m\:(omus A ce | | 08 |
Qregry (omns mly S e
(omos o™ s | ve | o I g
foenc e, \run'mt ey e
i’xmmaﬂum \[HLTTOCL opNT | lista
roway- Bresm v fescld - s |
fﬁ@ﬁ@l\b{mwu(ﬁmﬁo' T X Rl mj
O AL S I R |
B__DUCYT Y %MASOORN?& N ” ] i ‘;z_._zr
Beowetr y e ey el - 03
a‘?ub;\f\gg\ﬁ=mumwﬂ ) 1454 5 185 |
pc (e GOu™ a0 3 25
s, oz y Sess® g [ ab | ] 53]
E.OLLLL\I'QUSS%.LL a3 \ - 1 35
Sy Lo \LBB\H\UBU. SRV | | 5.
N, {eow, uﬁu&.u Ll 03
: 131 }Q



wm@om kuq

( -&jﬁ\liwﬁ eles (ﬁlem &wz}m

;‘““&f/(o %mo
2P e JR;’) _________ (3)

| ;}k‘fkrm """

‘‘‘‘‘

JAB -w

) W

e,&%{eam Wllmnwa(ﬂx%mﬁ\

3
) f¢\1n;:,:: ;

24
\zumo;(vcwa B -‘ oy

fuk /bu5“>o7z{ i n R . B S
w0

e (W 56 (. SVs

o

) &5 e ey

H | t\ivb ??su

BE

a\m\w lqvumiu bAoA b

e = Sx (l 3?/((1-\-0 (:3)1 (l‘i) |

?aom\u \Ew@ % \\swu %m (sze

| Euin SO0 (%\bi U QLA ©

e e T g eche)

“ . uoue e nc&mumf&bm il

STAnAL &, M NBGEIT
AN tm&ﬁ\momm\qh
wmmm YprEwTL L.
o5 3 nqsk‘ EU!:L A5 5 suacum
%9 rzj.US WL
QAL mm .W.ELN{,AW :
UL ARSI AR
mmuﬁmw TSI,

A IARCS E%m mulmm us (Npm

uﬂzu MAL

5 \rsmw\ B QMMEE‘@LNL us

.

cn\?tmm hel mtmo umquum

R S - an- e
'

S

giredsly ‘“@4 s‘k w

CJA) B

usz l_f

C
Y7



B - I~ - el .
m— - - } - — - e

Latlsiliiigd v, ' IR 1 4 L A4 . s"""""’ i " e~ TIIT LA T

I . ribee— PR 0 4 S S T L & 2 '_

FACULTAD DE INGENIERIA U N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

“Tres décadas de orguliosa excelencia” 1971 - 2001

CURSOS ABIERTOS

DIPLOMADO EN DISENO DE ESTRUCTURAS
Y CIMENTACIONES

MODULO Ill: DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO
REFORZADO

TEMA

FLEXO-COMPRESION Y EFECTOS DE ESBELTEZ EN
COLUMNAS

EXPOSITOR: ING. M. EN I. VICTOR M. PAVON R.
PALACIO DE MINERIA
MARZO DEL 2001

Patazio g Minsna Calie ae Tacuca S Srmer pisz Deleg Clauhtémoc GBO00 México, D F £PDQ Postal M-2285
Teietonos ST12-8855 S512.50 S320.T33s 5521-1987  Fax -5510-0573 5501.8071 AL XX



) CURSO
DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO

Flexo-Compresion y Efectos de Esbeltez en Columnas

Instructor; M. en [. Victor M. Pavén R.

Septiembre del 2000-



[ %

L)

< Lh

BIBLIOGRAFIA PARA EL CURSO DE DISENO DE
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO

Normas técnicas Complementarias al RC.D.F. Normas para la
Construccion con Concreto.

Reglamento de Construcciones para el D.F.

Reglamento para las Construcciones de Concreto Estructural y
Comentarijos. ACI 318-95 y ACI 318R-95. Publicado por el IMCYC.

Disefio de Estructuras d Concreto Conforme al Reglamento ACI 318-
89. Publicado por el IMCYC.

Notes on ACI-318-99. Buiding Code Requirements for Structural
Concrete. Portland Cement Association, 2000.

James MacGregor. Reinforced Concrete. Mechanicas and Design.
Third Edition. Prentice Hall.



CONSIDERACIONES GENERALES

Esenciaimente el disefio de columnas consiste en seleccionar una seccion transversal
v un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soportar una combinacion
reguerida de [a carga axial factorada P, y un momento factorado (primario) M,. ademas
de tomar en consideracion la esbeltez de la columna (momentos secundarios).

La esbeltez de la columna se expresa en términos de su relacion de esbeltez
k!,
-

en la que:

k es una factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones iaterales v
rotacionales en los extremos de ia columna,

| es la longitud entre los apovos de dicha columna, y,

» ¢s el radio de giro de la seccion transversal de la misma columna.

Para propositos de disefio. el término columna corta se utiliza para designar una
cofummna gque tiene una resistencia igual a la calculada para su seccion transversal,
cmptecando las fuerzas v momentos obtenidos de un analisis para la combinacion de
fiexton v carga axial. .

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

Mediante estas definiciones, puede considerarse que una columna con una relacion
de esbeltez dada, para un cierto conjunto de restricciones, puede disefiarse como columna
corta. isi como columna larga para otro tipo.

Mcdiante el uso de concretos v refuerzos con mayvores resistencias, asi como con los
metodos de disefo mas precisos. es posible obtener secciones transversales de menor
tamanv. 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 y racionales para tomar cn cuenta fa
esbelicz de estos elementos estructurales.
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CIAGRAMAS DI INTERACCION DE COLUMNAS ESBELTAS.
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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.

Diséfese una columna rectangular armada con estribos. Definase el refuerzo
vertical para una carga muerta de 160 ton y una carga viva de |10 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 coiumna tiene una altura libre entre apoyos, de 2.30 m. en ambas direcciones, y
respecio del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje débil

lo hace en curvatura sencilla. Utilicese un concreto f =300 kg/cm® y un acero de
refuerzo. con f, = 4,000 kg/cm?. El marco del cual forma parte la columna se encuentra
auesado (no experimenta ladeo).

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

1. Las cargas para diseiio valen:

P =14(160+110)=378.00 ton
M, =1.4(13.00+10.00)=32.2 ton-m

R.C.D.F. Art. 194

2. Esbeltez de la columna. Seccidn de la misma

Verifiquese la esbeltez de la columna. Supdngase una columna con dimensiones de
35 por 60 cm.

La seccion 1.3.2.b) de las NTC, establece que en miembros con extremos
restringidos lateraimente (que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos
de esbeltez cuando la relacion entre la longitud efecuva y el radio de giro » de la seccion

(M)

considerada, sea menor que 34 —I“L J El cociente es negativo cuando el eclemento
P

sc ﬂcxlona en curvatura doble y positivo cuando lo hace en curvatura sencilla. M, esel

m2yo
W dc los omentos y M, cs ¢l meaer de los que actian en los extremos de la
columna..

El concepto de los efectos de esbeltez se tratara con mayor amplitud mas adelante,
en una sesion especial sobre el tema.
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a. Esbeltez respecto al eje débil (35 cm)

k = 1.0 por tratarse de un elemento a compresion que no experimenta ladeo
(ACI 10.12.1)

r=03035)=10.5cm .

K, _1.0(230)

1

— =21.90
r 10.5

Con momentos respecto al eje débil insignificantes. supéngase M, /M, =10
Para considerar la esbeltez:

M, <34-12(1.0)=22 en curvawra sencilla
.

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

k=1.0
r=0.30(60) =18
MM, ==05
K, _1.0(230)

=————=1278<34~-12(-0.5)=40
r 18

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

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

En la scccidn 4.22 de las NTC para concreto, se establece que el porcentaje de
refuerzo 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 mateniales para el diseno

Para el disefio se utiliza:
~ [ =08/ Ec. 1.7 de la seccion 1.4.1.b de las NTC
Para usos estructurales, el concreto clase 1 debera tener una resistencia minima:
S, =250 kglcm? seccion 1.4.1.b de las NTC
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El moédulo 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
casi siempre igual a:

E, =2,000,000 kg/cm?

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

c. Factores de reduccidn de la resistencia
De conformidad con la seccién 1.6 de las NTC, los factores de reduccion de
la resistencia que se deben emplear, son:

» Paraflexion: f, =0.9
e Para cortante y torsién: F, =0.8

Para flexocompresion, el factor de reduecion de la resistencia vaie 0.8, si ¢l
nucleo estd confinado por un zuncho, y 0.7 si se colocan estribos v la falla de la
coiumna es en compresion.

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

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

d = peralte total — recubrimiento libre ~ el didmetro del estribo — Yz del
diametro de la varilla =60-1.5-0.95-1.59=5596 cm

El cociente d/h = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza el diagrama de interaceion para
d/h=0095

3. Diagrama de interaccién

Hay varias formas de ingresar al diagrama-de interaccion. Una de ellas es la de
calcular los valores de:

K==———P" =, ¥ R=——M“ -
Fpbn f, F.bhif,

expresiones en las cuales & v h son los lados menor y mayor de la columna; para
columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reduccion F, =0.7;y

/7 =0.85(0.8) /. = 0.85(0.8)300 = 204 kglcm?



Reemplazando valores, se obtiene que K = 1.26 y R = 0.18, en cuva interseccion se¢
encuentra ¢ =0.71.

Ahora, {
= pi , Y p= 4.

q ra P o
donde A, es el area de acero de la seccidn de concreto.
Reemplazando: si g= p-"% =0.71
entonces: p=0.71 208 0.0362 =3.62%

4,000

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

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

Ocho varillas de] #10 (1'4 de pulgada) tienen un area de 63.52 cm®. en tanto que 10
varilias del No. 10, tienen un drea de 79.40 cm® Se requiercn, por consiguiente, 10
varillas de] #10.

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de interaccion. es el de calcular el
parametro e/h, donde e, es la excentricidad de la aplicacion de la carga, la cual se obtiene

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

5
e M, _ 342000 _ oo

h  Ph 378(10)°60
En la interseccion de %=0.14 con K = [.26, se lee nuevamente g = 0.71, y

descendiendo hasta la abeisa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniéndose los
musimo valores que va se habian determinado previamente. Con este valor de R, puede
calcularse Af, v compararlo con el propuesto para el disefio. En caso de que este valor
calculado sea mavor que el momento ultimo de diseno, se verifica que el drea de acero

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

el tamano de la seccion de concreto, v efectuar una nueva secuencia de discfio con los
nucvos valores.,

. Porcentaje de refyerzo

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale:

4
AP =3.79% > 3.62% requerido .
bh  35(60)

a. Refuerzo maximo y minimo

"



thn

El porcentaje minimo admisible de refuerzo es:
Pop = —=————=0.005=0.5%<3.62% .. comecto

f2ste altimo porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de refucrzo que
usualmente se utilizan en la practica, pero aun asi es menor al maximo permisible del
6%. El numero de 10 vanllas colocadas es, por supuesto, mayor al minimo de 4
necesarias en una seccion transversal cuadrada o rectangular.

b. Comportamiento de la columna segin las cargas aplicadas y la seccidn 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 compresidn, por lo cual, el valor de 0.7 adoptado

-para ¢l factor de reduccion F, es correcto.

7. Refuerzo wransveral

a. Separacion de los estribos -
La scccion 4.2.3. de las N.T.C. sefiala que la separacion de los estribos no sera
mavor a.

L]

5 , . .
. T veces el diametro de la varilla longitudinal;

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

Efectuando operaciones:

ﬂ= 13.44;x3.8lem=51.21cm
\/4,000
48 (0.95) =45.60 cm;
0.3(3%5) =17.5¢cm rige

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

b. SeparaCion en la zona de las juntas

. La separacién 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 c¢m, arriba y debajo de cada unidn con trabes v losas, medida a
parur del respectivo plano de interseccion. En este caso:



¢ Lamayor longitud transversal de 1a columna es de 60 cm
» 1/6 de la altura libre = 38 cm
s 60cm

Por consiguiente, la dimension que rige es Ia de 60 cm

c. Detalle de la colocacion de los estribos
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longitudinal de
esquina y una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soporic lateral
suministrado por el doblez de un estribo con un dangulo interno no mayor de 135 grados.

Ademas. ninguna varilla sin soporte lateral debe distar mas de 15 cm de una varilla
soportada lateraimente. '
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Consecutive crossties

engaging the same

fongitudina! bar shall have
" ther 90-deg hooks on

opposite sides of column 7

60 (2 3in) '
. ﬂ Gdb extension

Note X shallnot exceed 14 1nches.

h = maximum value of X on ali column faces
F 4

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

a)

b)

<)

d)

e}

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

{ :
encuentra entre * v {,, donde /, .es la longitud no soportada entre ios apoyos

-

de la columna;

En las columnas que no estdn 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 razonabie

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 estdn empotrados o casi, entonces W =0, vy k=023,

Si ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una minima
rigidez a la rotacion, o se aproxima a ¥ =« entonces & = co.

Si1 ambos extremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces ¥ =0, y
k=1



(Medla onda
sencidal)

!

Madla onda
sanpojdal

Media onda
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rrm——

% {Medla onda
L 1< sencidal)
{a) n =1, kt.= ¢ (b)n=2.k£=%l
Morcos contravenieados contro el ladeo
e ————
.
é (Media onda
senoldal)
._t_ % {Media ondo
{Medla onda sencidal)
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Estcdos de equilibrie {0) Establa (b) Neutral (¢) Inastable

P

P
1
3 y —
\ | .
| |
/ — y M
4
(e) Columna (b) Dlagrama de Cusrpo Libre
Pandeo de uno columng n<z n=2 n=23
bioriculage
(e) Ndmero de medlas ondas sanoidales
Longltud efecliva d -
LonTmng, olectve o - ) (<)
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(a) (b)

VA k Vg Ya k Vg
oD o __'_‘cp Pe=y
- €O — —— 200 =
500 1.0 g 50.0 100.0 ~— Az 100 L‘ 100.0
10.0 —_— E‘IO.D 50.0 — % :——500
5.0 — 5.0 30.0— —|~ 5.0 - 30.0
3.0 —40.9 [ 3.0 20:0 ~ —- 4.0 — 20.0
2.0 + — 2.0 T T i
10.0 S 10.
- 9.0j L 3.0 [: 5.8
- 0.8 8.0 N — C.0
) - 1 0 7. 0 — 7.0
0’9 1 - 0.9 6.0 + - 6.0
0.8 N — O.
0.8 o3 5.0~ “+ ;—- 5.0
0.6 —+-0.7 — 0.6 4.0 —- 2.0 — 4.0
- 0.5 1 + i
0.5 . 3.0 4 — 3.0
N
0.4 1 0.4 4 B L
-
0.3 - 0.3 2.0 + - — 2.0
- —_—.5 L
0.2 —os 0.2 - + .
- 1.0 + — 1.0
0.1 -+ — 0.1 ] L L
. T L
o 0.5 - © 0 ——10 — 0
i

¥ = cociente de 2(I/L) de lgs columnas, entre Z(I /L) de los miembros de flexion
que liegon o un extremo de unc columna,en el plono considercdo
1

H = kH
A y B son los extremos ge g coiumng

£l (A4cT)
Fig 11.Nomogromas paro- determinar longitudes efectivas,H', ¢ DF)
oe miembros o flexocompresion
15
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EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD CON EL
CAPITULO 10 DE ACI 318-99 '

19.10. Efectos de esbeltez en los elementos 2 compresion

En 1995. el reglamento se modifico para especificar que en lo sucestvo los efectos de
esbeliez'se tomen en consideracion por medio de un andlisis de 20. orden (10.10 1). St sc
toma ¢n cuenta que los procedimientos de computacion y muchos programas cxisienics
son ahora capaces de realizar analisis de 20. orden, se justifica esta disposicion del ACI
518-95. la cual continua vigente en [999.

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal v como ha ocurrido en versiones
previas' del reglamento, se permiten, en 10.12 y 10.13, los métodos aproximados que
determinan un momento de disefioc amplificado mediante un factor 8. para tomar cn
cuenia la esbellez del elemento en consideracion.

En la presente revision del reglamento, se establece en forma mas explicita que en las
versiones anteriores. la diferencia entre los marcos noe contraventeados, (que ahora se les
llama “con ladeo™). de. los contraventeados, (que ahora se les ilama “sin ladec™). En
ambos casos se especifican limites para los efectos de esbeltez.

Se establecen limites inferiores para la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse
los momentos de segundo orden v sdlo deberdn considerarse las cargas axiales v los
momeantos de primer orden para el disefio como columnas “cortas.”

Cuando sc tienen relaciones de esbeltez moderadas. es permisible la determinacion de los

momentos ampiificados mediante los procedimientos aproximados quc s¢ mencionan en
1012+ 10.15.

En ias columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un andlisis 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
(drirr). ta duracion de las cargas. la contraceion v la fluencia (flujo plastico). asi como la
interaccion con la cimentacion. Los limites que se estabiccen 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) (contravenicado)
si ki, ir<22 Se desprecia la si K 1r<34-12(M /M,
—. esbeltez u 172
=
si22 < kl,/r <100 Metodos si1002 kI, /r > 34=12( M/ M,)
= aproximados -
si &kl /r>100 = Anilisis P-A si &l /r>100
=

76
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Donde:

M v M; son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos factorados
en los extremos de la columna. M, es positivo si ¢l clemento se flexiona en curvatura
sencilla v negativo si lo hace en curvatura doble; en tanto que M; siempre scra positivo.

h. es el factor que determina la longitud efectiva del elemento 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

1 ¢s ¢l radio de giro de la seccion del elemento en flexo-compresion

/. es la longitud fuera de lgs apoyos. del elemento en flexo-compresion

10.10.1 Excepto con lo permitido en 10.10.2, el disefio de los elementos a compresion.
las vigas Jde restriccion vy otros elementos de apoyo, se basara en las fuerzas v momentos
factorados a partir de un analisis de segundo orden, considerando la no linearidad v el
agrietanuento del material, asi como los efectos de la curvatura del elemento v la
distorsion lateral (drift), la duracion de las cargas, contraccion v flujo piastico. v la
interaccion con la cimentacion. Las dimensiones de la seccion transversal de cada
clemento que sc use en el andlisis estaran dentro del 10 porciento de las dumensiones de

los ciementos mostrados en los pianos de disefic. o deberd repeursc ¢l andlisis:

proponicndose nuevas secclones de los elementos.

Comentano: Las disposiciones de la seccion 10.10.]1 para los efectos de esbeitez en los
elementos a compresion se revisaron en 1995, para reconocer e! uso de’los analisis de
scgundo orden ¥ para mejorar la distincion entre los marcos con ladeo v sin ladeo.

Se aclara ¢i uso de los marcos no contraventeados que experimentan ladeo v los marcos
contraventcados que no experimentan ladeo.

10.11. Momentos amplificados

10.11.1 Las cargas axiales factoradas P,, los momentos factorados M, v M2 en los
extremos de las columnas v cuando se requieran, las deflexiones laterales relativas A, en
¢l entrepiso. se calcularan utilizando un analisis elastico de primer orden donde las
propicdades de la sceciones sc determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas
axiales. la presencia de las regiones agrietadas a lo largo del miembro. asi como los
cfectos de la duracion de las cargas. En forma alternativa sc permitird el uso de las
siguienies propiedades para los clementos de la estructura:

27



a) El médulo de de la seccion 8.5.1: para

elasticidad concreto de peso normal
E, =150004/,
. b} Momentos ze inercia:

Vigas 0.351g
Coiumnas 0.70 Ig
Muros - sin agrietar .70 Ig
agrietados 0351
Placas y losas planas 0.25 Ig
c) Area 1.0 Ag

Los momentos de inercia se dividirdn por (1 + pBy), donde By:

a) Para marcos sin ladeo:
carga sostenida axial maxima factorada

carga axial maximna factorada
b) Para marcos con ladeo. excepto a lo requerido en ¢):

_ cortante sostenido maximo factorado en un entrepiso

:5,.' -

cortante maximo factorado en ese entrepiso

¢) en fa verificacion de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cabo de conformidad
con10L13.6:

_ carga sostenida axial maxima factorada

B,

carga axial maxima factorada

10.11.4 Los marcos sin y con ladeo
-En lus estructuras reaies no existen las condiciones perfectas “con ladeo™ o “sin ladco.™
St mediante una inspeccion no es posible determinar con precision si ¢l marco esta o no
contraventeado. las secciones 10.11.4.1 y 10.11.4.2 proporcionan dos formas para
detcrminar 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 ios
extremos 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 pucde
suponer que un entrepiso del marco no experimenta ladeo, si:

r
. 0= ZV—IA <0.05 Ec. (10-7)
en la que:
Q = indice de estabilidad en un entrepiso
e, = carga vertical factorada total en el entrepiso
vV, =

corlantc total en el entrepiso
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A, = deflexion relativa de primer orden entre los extremos superior ¢
inferior del entrepiso, debidaaV, )

/ = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del

3

marco

10.12.2. En los marcos sin ladeo se permitira despreciar los efectos de esbeltez para los

clementos en compresion que satisfagan:
kl
—£ <34 -12(M /M,) Ec. (10-8)
-

donde el término [34 -12(M,/M,)] no se tomara mayor a 40. El término M,/M: es
o Mg b/

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:

M, = 8,Ma Ec. (10-9)
en la que:
8oy = ——T 1.0 Ec. (10-10);
_ Py :
0.75P,
2
p-=E Ec. (10-11)
(KL}
El sc tomara igual a:
02E.lI,+E.
g o O2Eclp * Belse) Ec. (10-12)
|+[3d
0.4E_I
o El=—0uF Ec. (10-13)
t+‘3d

10.12.3.1. En los elementos sin cargas transversales entre los apovos. Cn se tomara
como:

Co=0.6-040 504 Ec. (10-14)

-
-

dondc M/M: es positivo si la columna se flexiona en curvatura sencilla. En los
micmbros con cargas transversales entre los apoyos, Cy, se tomara igual a 1.0.

10.12.5.2. El momento factorado M; de la ec. (10-9) no se tomara menor a

M,,. =P(0.6+0.012k)  Ec. (10-15)
) ¢



th

separadamente alrededor de cada uno de los ejes, donde 0.6 v h estan ¢n centimetros. En
los elementos en los que My nia excede M3, el valor de Ci, de la ec. (10-14) se tomara. va

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
Ei discio por esbeltez de los elementos con ladeo se revisd en el Reglamento de 1993, El
procedimiento revisado consiste de tres pasos:

1} Sc calculan los momentos amplificados 8,M,. Esto puede llevarse a cabo de tres
maneras diferentes:

Primero. s¢ podrad utilizar un analisis eldstico de segundo orden del marco (10.13.3.1).
Segundo. podra utilizarse una aproximacion de dicho analisis (10.13.4.2).

[.a tereera alternauiva es la de utilizar el amplificador de ladeo &, de las cdicionces
anteriores del reglamento (10.3.4.3).

2) Los momentos amplificados de ladeo §,M, se suman al momento no amplificado sin
ladeo M,. en cada extremo de cada una de las columnas (10.13.3). Los momcnios sin
ladeo se podran calcular utilizando un analisis eldstico de primer orden.

10.13.1 En los elementos a compresion no contraventeados contra el fadeo. el factor k
de longiiud efectiva se determinard utilizando E e I de conformidad con 10.11.1 v serd
mavor que 1.0,

10.153.2. En los elementos a compresion que no estén contraventeados contra ladeo, los
efectos de la esbeltez se despreciaran si kl/r es menor que 22

10.153.5. Los momentos M, v M. en los extremos del clemento en compresion se tomaran
como.

M =M * 0M), Ec. (10-16)

Mz =My + 5:Ma Ec. (10-17)

dondce. o.My, v 8.Ma, sc calcutardn de conformidad con 10.13.4.

10.13 4. Los momentos de ladeo amplificados &,M; se tomaran como los momentos en
los extremos de la columna, calcuiados utilizando un analisis clastico de scgundo orden,
basado cn la rigidez del miembro dadaen 10.11.1.

10.134.2. En foyna alternativa se permitira caicular 6,M, como:

M
: M Ec. (10-18
Q> 5 C( l)

BM, = -

Si 9. calculado de esta manera excede 1.5, 8,M, se calculard utilizando 10.13.4.1 o.
10,1343
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10.15.4.5. Alternativamente se permitira calcular los momentos amplificados de ladeo
3 M comao:
BoM, = ——mi > M, Ec. (10-19)
.‘..Pu
T 0.75T P,

donde TP, 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 s¢ caicula
uiilizando la ecuacion (10-11). donde k se obtiene con 10.13.1 v EI de la ecuacion (10-
12) o fa(10-13).

10.15.5. S1 en un elemento a compresion:

—_— == Ec. (] 0'20)

el momento maximo ocurrira entre los extremos de las columnas v c¢n ¢se caso. Ms se
deberd amplificar mediante el amplificador para marcos sin ladeo de la ecuacion (10-10).
de la siguicnte manera:

|
M =5.M. = —Sn (M 45 M,) Ec. (10-9)

‘Entonces. la columna se disefiara para la carga axial factorada Py v ¢l momento M,
caiculado utihzando 16.12.3. en que M, v M; se calculan de conformidad con 10.13.3.

Bg como se define para la combinacion de carga en consideracion, v k como sc define cn
10.12.1,

Se considerard la resistencia v la estabilidad de la estructura en conjunto. ante cargas
gravitacionales. como sigue:

10.13.0. L:n adicton a los casos de carga que comprenden cargas laterales. se considerard

la resistencia v la estabilidad de la estructura en conjunto bajo cargas gravitacionalcs
factoradas. .

a) Cuando 3.M, se calcula a partir de 10.13.4.1, el cociente de las deflexiones
latcrales de segundo orden por las deflexiones laterales de primer orden, con 1.4 veces la
carga nwucrla ¥ 1.7 veces la carga viva, mds la carga lateral aplicada a la estructura, no
excedera de 2.5.
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b) Cuando 6;M; se calcula a partir de 10.13.4.2. el valor de Q calculado utilizando
ZP, con 1.4 veces la carga muerta mas 1.7 veces la carga viva, no excedera de 0.60.
¢) Cuando &,M; se caicula a partir de 10.15.4.3, & calculado utilizando TP, v

ZP, correspondiente a las cargas factoradas muerta y viva, serd positiva v no excedera dc
S -
2.3,

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

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

Calculations and Discussion
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Calculations and Discussion
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Ejemplo 13.1 — Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo
(Contraventeado).

Disériense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio
para oficinas con 10 entrepisos, que se muesira abajo. La altura libre de
primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos.
Supongase que los efectos de las cargas laterales en el edificio son causadas

por el viento actuando en la direccion N-S. Otros datos necesarios para el
_edificio son los siguientes:

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

Vigas: 60 x 50 cm

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

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

Carga viva: 244 kg/cm?

1. Cargas gravitacionales factoradas

C | Carga axial.zo 2”_:‘?{‘ G E omemos ﬂexxonames faclorados top-m-

Columna . factorada,u.ﬁ R O s,
E . B PRI Bt M

. ’f'r""" v B . sl 2";‘

PSR RN oy .

‘°’,1 NN LA extr sum-j; cxtrmfenor o o

A5 498 "o T 16.08 s i 821 L 8.21 16.08

Cz 916 Py 169 T eE0.86 ' (.86 1.69

2. Determinese_si el marco es con o sin ladeo Secc. 10.11.4.2

Los resultados de un anadlisis elastico de primer orden utilizando las
propiedades de la seccion 10.1.1, se resumen en la tabla que sigue:
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Nivelde |5 P TESAREABGY. | oL | o LBA.
pis on i Y e on ] e |97
Az 1,803 = 57 200,036 HREENZ10.90 | - 396 0.015
10 3,661 - oiri0.036, - |[gee32.19 | 396 0.010
9 5518 " 0.038 ey 53.07 396 0.010
X 7375 0.038: ..o 7346 396 0.010
7 9,232 0036 - | . 93.25 396 0.009
6 11,090 | - 0.036.=i| .- 112.46 396 0.009
3 12.947 1. -.0.036: < =151.02 396 0.009
3 14.804 | ..0.028 1] — 148.96 396 0.007
3 16.662 1]+ -0.025.—=|-= 165.80- 396 0.006
R 18,631 |~ 0028 |- ~187.68 675 0.004

El indice de estabilidad 0= Pa,/V,l para cada entrepiso es menor

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

3. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna .
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez:
P, = 0.808 0.85/,(4,— 4,)+4,2004,,] Ec (10-2)
Para la columna A-3: '
498 = 0.80(0.70)[0.85(350)(50° - 4,) +4,2004, ]
de donde: 4, =37.29 e’
 Utilicense 8 varillas del #8 ( 4,=40.56 cm® p_ = 1.6%)
Uttlicese PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3
con:
, = 498 ton.
De la figura 13.14:
@M, =2498wn-m>16.08 CORRECTO

En forma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del
#9: 4,=153.87 em?
_153.87

= =0.0427=4.3%
60x60

o,
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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, _LO650) oo
, r 0.3(60)
Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura:
36-12) M =34-12(_0'86\=40.1 > 36.1
M, 169 )
No requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto

10.12.1

que &, :r <34-12{M'] 10.12.2
Notese que de conformidad con la disposicion de 10.12.2 de ACI
318-99, 34~ 12[-’%‘] no debe tomarse mayor a 40.

. A : : : i

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 resulfan
adecuadas.

5. Columna A3 — Disefio final, incluyendo efectos de esbeltez e
a) Determinese si es necesario considerar los efectos de esbeltez "
Determinese k£ del nomogramaen R.10.12
50° i )
]w, = 07(—1—7-] = 364,583 cm . 10.11.1

E =15100yf =282,589 kg/cn’

Para {a columna en la planta baja, de 6.75 m = 675 cm
£ 1 282.589(5364.583)
[ 675 -
Para la columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m =396 cm
E ] 282.589(364.583) '

[ 396
_ 035(60x50")

gy 1 2

153 x 10" kg~cm

260 x 10°kg—cm

]

=218,750cm’

Para la viga de 8.53 m

i~

39



EJ_282.589QI8.750) o 105 om
7 853

ZE 1, _(153+26010° _
ZE m 72x10° ‘

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:

~
ﬂ=36<34—12[-§ij=28
r . 6.08

L —=36< 34—12( SZIJ 40
r 16.08
para.ia.columna A3 flexionada en cuvatura sencilla:

kl =36 > 34-12[821)=28
r 16.04

No es necesario considerar la esbeltez de la columna A3.-si. se

flexiona en doble curvatura, la cual es la condicidon mas comun- para las
construcciones de concreto vaciado en sitio:. Si embargo, con objeto de
ilustrar el procedimiento de disefio, incluidos los efectos de esbeltez en las
columnas sin ladeo, supongase una curvatura sencilla.

b. Determinese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la
combinacion de cargas para el disefio.

M =6 M, Ec (10-9)
donde: '
C,
o, =—"=—210 Ec (10-10)
N
0.75P

C,=06+04 —"‘ﬂJ>04 Ec (10-14)

2

|
_ 0,6;04[i_]=

¥o



2
, T Ec (10-11)
(K,)
02EIl +ET
El= L —= Ec(10-12)
1+ 4,
E, =15100yf =15,100+/350 = 282,589 kg/cm’  Secc. §.51
I = 0 = 520,833 kg/cm’
£o12
E, = 2x10% kg/em? . Secc. 8.3.2
50 ’ e
l.=2 (3x5.07) —2—-1.II—1.91—3.81 =10,043 cm
En la expresion anterior, el diametro de fa vanlla del #7 dividido por 2 = [.11em; el didmetro del estribo del #6 = 1 91 em. v,

¢l recubrimiento de 1.5" =381 cm

14P,

=0 =082 ‘
14P, +17P,

B.

S ka

"~ 0.2(282.589)520.833 + 2(10°)10,043
1+ 082

El =2.72(10)" kg —cm?

De la Ec (10.-13):
04E£7  04(282,589)520,833

— > =3.23(10™)

.EI=

St sc utiliza este ultimo valor, la carga critica P_ vale:

77(3.23)10"

P= = 1,070919 kg
(084 x650)
. 08
e _,
N Y B
.~ 0.75(1,071,000)

Veritiquense los requisitos de momento minimo:
‘ {4



Mz‘...,, = P (0.6 + 0.03k) = 498,000(0.6 + 0.03x50)
= 1,045,800 kg—cm=10.45<16.08 ron-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 50 x
50 cm reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinacion
de cargas P, = 498 ton y M. = 33.85 ton-m. En este caso se requieren § vars.
del 79, 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 tlustra la economia total que se logra cuando para el disefio de

los elementos se utiliza un analisis P-4.
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Ejemplo 13.2 — Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo
(no contraventeado).

Disénense 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 ios
siguientes:

Propiledades de los materiales:
Concreto [, =420 kg/cm? para las columnas en_los dos
entrepisos inferiores
J. =280kg/cm? para todos los demads sitios
(w, = 2,400 kg/m*)
Refuerzo f =4,200kg/cm?

Vigas: 60 x 50 cm
Columnas exteriores: 50 x 50 ¢cm
Columnas interiores: 60 x 60 cm

Carga muerta sobrepuesta - =208 kg/m?
Carga viva =244 kg/m?
1. Combinaciones las cargas factoradas Secc. 9.2
1.U=14D=1.7L Ec (9-1)
2.U=0.75(1.4D - 1.7L =~ 1.7W) Ec (9-2)
3.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- Momentos flexionantes factorados
bina- Carga (ton-m}
Col cion anaal
de facto M, extremo superior M, extremo infenor
careas rada M, M, M., M A, M.
| ns s 1otal ns 5 total
Ci T 1 e07 | 787 - 787 | 394 . 394 | 394 | 787 | 393 | 1K .-
2 v 478 591 2.26 816 195 21.73 24.68 B.l16 24.68 5.9] 29y Zlv MFA]
| = I 28§ 378 | 230 608 1.90 21.14 2404 | 6.08 24.04 3.78 1.90 I3 2213
[ . | LGst 014 - 0.14 0.07 - 0.07 0.07 G.14 0.07 [N ER . | -
1 z TR STV 3 6.10 622 0.07 45.67 4574 6.22 45 74 012 | 00T 4 cle | 45307
| - [ R R ( I R Y & 6.33 0.04 46.50 46.54 | 6.33 46.54 gto | 004 ' o223 | 465D
Nivel de S p* A, 14 I Q-ZRA
Piso (ton) (cm) (ton) (cm) b
L Avowa 1420 ) 015 867 L .36 .. 0067 __|
IR I 2849 100025 2879 4368 1. 0.076 .,
L 4 .277__- 041 i 42.63 36 (_J._113____
RN S704 V03 Lo sedl T 365 ). 0ad0
______ 9 ] 3 066 | . 7527 | . 365 | 0l71
...... S oo 8330 ] 079 | 9098 365 | 0203 |
IR A SO 9970 _|... 091 ... 10619 | __.. 365 ... 0.234
U SO R LA DU T1'. SO B 12995 ... 305 ... 0269
U N =LA S SL S 13520 | ... 363 ... 0297 ]
o doplase o ne o 148.87 ... 365 ... 0312 -
...... S 690 Lz Lo el7l g 365 | 0298
3 17.139 7] T08d T TTIIA 430 0.190

* Inhnve o peso del piso, las cargas mucras sobrepuestas y ias cargas vivas reducidas

reduccion de la carga viva se tomo iguaka 0.08 (A-150)

Ei indice de estabilidad

S P4,

Vol

El factor de

es mavor a 0.05 en todos los niveles de piso. Por consiguiente, las columnas
no cstan contraventeadas.

3. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna
Utilice el programa PCACOL para determinar el area requerida del
acero longitudinal, sin incluir los efectos de esbeltez.
Para la columna Cl1, utilice 8 vars. del # 8 ( p, = 1.6%)

Para la columna C2, utilice 16 vars. del # 11 (p, =4.3%)




4, Columna Cl1—Disefio definitivo, incluyendo efectos de esbeltez
a. Determine & del nomograma en R10.12.1

I w0‘/(510 ] 364,583 cm’ Secc. 10.11.]
E, =15.100y//, =15,1005/420 = 309,458 cm* Secc. 8.5.1

Para la columna de 4.32 m: E 1 _309,458(364.583)

=262x10" kg—cm

L 430
Para la columna de 3.65 m: £l 309 45{;23364 583) =309x10° kg—cm
3 .
1 =0.35[ 60x50 ]=218,750cm‘ 10.11.1

Para la viga de 7.30 m de longitud:
£ _309.458(218,750)
- 732

=92.5x10° kg—cm

ZE 1, 262+309

=6.17
S ENLT 925

Supdngase .que ¥, =10 (columna esencialmente empotrada en la
base).
Del nomograma de la figura R.10.12.1(b), k= 1.76:

K, 1.76(405) _
r 0.3(50)
Por consiguiente: deberan considerarse los efectos de esbeltez

>22 10.13.2

b. Determine el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez)
v las combinaciones de cargas de disefio |

M, =M, +6M, Ec(10-17)
Utilizando un analisis P~ A aproximado:
T8 M, = M. . M, - Ec (10-18)

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de disefio.
incluidos los efectos de esbeltez:

e
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Combina i A
cion de M,, M,, Q J, o.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 26.93 2990 278
T T 190 22.14 0.19 1.24 27.45 2935 | 328

Utilizando las figura 13.17, es evidente que las tres combinactones de
carga caen dentro del diagrama de interaccion. Por lo tanto. las 8 varillas del
#8 son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeltez al
utilizar un analisis P— A aproximado.

Para propositos de comparacion, recalctlese & M, utilizando c!

metodo de amplificacion de momentos dado en ediciones anteriores del
Reglamento ACI.

oM, =—F—

M,
' 2
-2 Z

> M, Ec (10-19)

Ul
M :1:1

P

La carga critica P se calcula a partir de la Ec (10-11): utilizando & de
FO.15.1 v E7 dela Ec (10-12) 0 (10-13).

Para cada una de las doce columnas exteriores-a lo largo de los ejes
de columnas 1 v 4 (esto es: las columnas que reciben solo | viga en la
direccion del analisis), k& se determind en la parte 4(a) con un valor de 1.76.
Utilizando ta Ec (10-13), con £, = O

| g

ET=04(309. 458)(

6 45(10™
AE 1 (107)

La carca critica vale:

peZEL T xO8U0T | ags kg =125700n  Ec (10-11)
(kI). (176 x 405)°

Para cada una de las columnas de orilla A2, A3, F2 y F3 (esto es: las
columnas que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la direccion del
analisis):
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_ 262+309

=" =308
2x927
¥, =1.0
Del nomograma correspondiente, k =1.58.
La carga critica es:
_TEl 77 x6.45(10)°

- = 1,554,659 kg=1,555 ¢ Ec (10-11
() (1.58x403)’ S (o1

Para cada una de las ocho columnas interiores:

I, = 0.7[%} = 756,000 cm’* . Secc. 10.11.1

E.l _ 309,458(756.000)

Para la columna de 4.32m: ; e =541x10° kg~cm
3 J-
Para l2 columna de 3.65 m: = = 309'45’;27556' 000 _ 641x10¢ kgcm
541+ 641 .
L =—————=00,
(2x92.7)
W, =1.0
Del nomograma: £=1.8
El =04 (309.458){%%—}= 1.34x10" Ec (10-13)
- 2 n
p = TEL T xI3XI0 e 68 kg = 2,488 1on
(k1) (1.8x405)
Por lo tanto:

__,SR =12(1.257) + 3(1,535) + 8(2,488) = 41,208 1on
! 1
= = =1
S, <7 7155 224

- -
0.75%P 0.75(41.208)

Para la combinacion 2, de cargas:
M, =2.95+2.24(21.73) = 51.62 ton—-m

Para la combinacion 3, de cargas: 48



M,=190+224(22.14)=51.49 ton-m

De la figura 13.17, resulta claro que la combinacion 2 de cargas cae
fuera, del diagrama de interaccion. Por consiguiente, es necesario
incrementar el refuerzo a 8 varillas del #9 (p =20%), para tomar en
cuenta” los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el métode de Ia
amplificacion de momentos de reglamentos previos de ACI.

5. Coiumna C2. Diserio definitivo, para incluir los efectos de esbeltez.

a. Determinese si deben considerarse los efectos de esbeltez.
‘En la parte 4(b), £ se determind igual a 1.8 para las columnas
interiores. Por consigutente:
K, 1.8(405)

40.5> 22 10.13.2
r o 0.3(60)

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez.

b) Determinese el momento total A/, (incluyendo ios efectos de
esbeltez) v las combinaciones de cargas de disefio.

M. =M, +6 M, Ec (10-17)
Utilizando un analisis P - A aproximado:
M '

O M =—52 M, - Ec (10-18)

La sigutente tabla resume las combinaciones de cargas de disefo,
incluvendo los efectos de esbeltez:

Comina

clon de i M, Q S, o.M, M, P

Carsl 4 (ton-m) | (ton-m) (ton-m) (ton)
I 0.14 - - - - 0.14 1.060
21007 45.67 0.19 | 1.24 56.63 56.70 | 795
3] 004 4650 [ 019 | 1.24 57.66 | 5770 | 514

De Ia figura 13.18 resulta.evidente que las tres combinaciones de cargas
( P..M.) caen dentro del diagrama de interaccion. Por consiguiente, las 16
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varillas del #11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez,
utilizando una analisis aproximado P~ A.

e Para propositos de comparacion, recalculese &, M, utilizando el método
de amplificacion de momentos, el cual aparece en ediciones anteriores
del Reglamento ACL. Utilizando los valores > P ,> P v & calculados
en la parte 4(b):

5 =224
Para la combinacion 2 de cargas:
M, =0.07+2.14(45.67) = 102.37 ron-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
denuro del diagrama dc interaccion y por consiguiente, las 10 varillas del
#11 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante
este metodo.

6. Determinese si el momento maximo ocurre en el extremo del eiemento.
Ver laseccion 10.13.3.
En la columna Cl;

Lo 800 5 33 3 s Ec (10-20)
oo 0.3(50) /P,, 1.060.000
\V /. A 420(60)°

Por consiguiente, para cada una de las columnas Cl y C2 el momento
maximo ocurre en uno de los dos extremos, v el momento total M. no tiene
porqué 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
se deberan-dividir por (1 + 4, ), donde, para este piso (Secc. 10.11.1):

0



4
B, =—Z-1—P”=O.89; 1+ 4, =189

2P

El dividir todos los momentos de inercia por (1+ 3,) es equivalente a
incrementar las deflexiones, y consecuentemente 0, por (1+ f,).
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 @ modificada en cada piso, se muestra que la estructura es
estable.

b. Al utilizar 10.13.4.3 para calcular 6 M, el valor. de & calculado
utilizando 3 Py > P correspondientes a las cargas muertas v vivas
factoradas, sera positiva y no excedera de 2.5. Para la verificacion de; la
" estabilidad."los valores de E/ se deberan dividir por (1+/5,). Por

consiguiente, los valores de P, se deberan recalcular considerando los
efectos de f,.

En las columnas Bl aEl v B4 a E4, 5, = 0.89, y la carga critica es:
1,297

P= = 686 ton
1+ 089

En las columnas Al,Fl, A4 yF4, #, =0.91, y la carga critica es:

"
P = 1,297 =679 ton
I+091

En las columnas A2, A3, F2 y F3, £, = 0.89, y la carga critica es:
1,642

P= =869 ron
1+0.89
En cadax una de las columnas interiores, 3, = 0.88, y la carga critica
es:
o 259
P= 030 =1,378 ton

‘7 1+088
Por lo tanto: :



——
it a

> P =8(686)+4(679) +4(869) +8(1,378) = 22,704 ton
Y,
o = 1 <0
. - 17,139
0.75(22,704) _
La estructura es inestable cuando se utiliza el método de
amplificacién de momentos.

8. Para propositos de comparacion, se llevo a cabo un analisis P-A
-uiliizando las propiedades de la seccidon, dadas en 10.11.1. En la columna
Cl. el momento total M, aumentoé aproximadamente 26% vy en la columna
C2 aumento 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 andlisis de segundo orden. Notese que
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron
aproxtmadamente 26%. :

Para la revision de la estabilidad segiin 10.13.6, los valores-de 7 se
dividieron por (l+ £,). En todos los niveles de piso, el cociente de las:
deflexiones laterales de 2o. 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 actian en la direccion S-N. Sin embargo, en aras de
simplicidad, en este ejemplo no -2 consideran éstas.

10. Cuando las columnas estan sujetas a flexion en las direcciones x y y , el
anaiisis anterior debera ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La
verificacion del disefio final de la columna podra llevarse a cabo utilizando
el metodo de la carga reciproca:

En la cual:

Pr  carga normal resistente de disefio, aplicada con las excentricidades e,
v e,
Pro carga axial resistente de disefio, para la as excentricidades ¢,= e, = 0



o

Pio=0.804[0.85/, (A, = 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.

P,.. carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad ¢,.
en uno de los planos de simetria

Pp,. carga normal resistente de disefo, aplicada con una excentricidad e,,
en el otro plano de simetria

>3
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Example 13.2 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
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Figure 13-18 Design Strength interaction Diagrarn for Colurnn C2
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-~ V.- CORTANTE,

1.- GOMPORTAMIENTO ELASTICO
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_TRAYECTORIAS. DE ESFUERZOS PRINCIPALES
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VIGA DE CONCRETO SIMPLE

= -

.LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI

SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRE
TO Y APARECEN CAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO, A -

PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COM
PORTAMIENTO BAJD LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y-
HOMOGENED,

. —
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MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZD TRANSVERSAL
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EFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL.

A)

B)

C)

A)

B)

c)

REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE F:RA 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 COMPORTAMIEH

TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL.

AL- APARECER LAS GRIETAS., EL REFUERZO TRANSVERSAL
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA,

PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA

MENQOTS LIMITAN EL Fy DEL REFUERZO # 4.J0 Ke/cMm2,

S1 LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, EL CON
FINAMIENTO DEL COMCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL
ELEMENTO Y L+ ADHERENCIA DEL REFUERZO.

-



*4,-  CALCULO DE LA RESISTENCIA,

.A) CONTRIBUCION DEL CONCRETO (Vc),

SE CONSIDERA QUE LA FUERZA_CORTANTE QUE RESISTE -
EL CONCRETOlES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-
INCLINADO; Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN
TENSION DEL CONCRETO., QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ
NAL A LA RAIZ CUADRADA DE 'SU RESISTENCIA EN COM

PRESION.

POR TANTO;

S
1t
=
n
o




L) CQVTRICUCION LE! REFUSRZO TASANCVEATS: . ( Ve )

ANALOG/IA DF LA ARMAQILSA

/] | (=)

%\ Av/e

(67

THAT -7

EFyeO ; Av/fs SEN o = f sEn O

AvrAs sEMoc
by var

£ FHO S AT AVAE COSoir fe cOSE

|x

- AM Vs - _ Y
AT =5 = AM= -~

L\ ﬁ >

Vs - SENex
-é? = AV/‘% (mso‘*—m

. AviZE SEN e ; - .
V= —‘—é-f'—s-f (5N # cosS ) Si f5 =

! J V5=-ﬁ-'g1ﬂf—d(5£~x+casae) s




REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE

VR 2 Vg ¢« Vs
VR & VU

5.1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu,

A) FACTORES DE CARGA

Yo = F.C. V

Vu = 1.4 (VcH + vcv) -'
Yy = 1,5 (VcM + Vcv) ——> GRUPD A
Vu = 1,1 (VecM + Vcv + Vea)

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA.

QET=AMVECIoN  PE Vi wax.

Vimax. Vit pgay = Fe Vamax.

| |

SOLO S LmS CAABRZ COMPIUNIEN DIE=CTaMEN TE
A LA VG
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5.2 DETERMINACION DE Ve,

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRE

DOMINA LA FLEXION SI L/h > 5,

EN ESTE CASO:

Ve = VCR
FRr (0.5) ./ £*c bd

. DONDE: p = As
bd

y FR = | 0.8 (oL 2)
0.6 (Q>2)

B) RELACION PERALTE /ANCHO.

no & 6
sl —{> Ve = VCR
hé& 70 cm

Si h/b.) 6 Ve = 0.7 VCR

Si ‘h ) 70 em Ve = 0.7 VCR

h/b Y 6 -
si Ve = 0.49 VCR

hy70 cm

Fr (0.2 + 30 p) f*c bd (si p L 0.01)

(si p > 0.01)

1



C) CONSIDERACION DE LA RELACION M/V

8i L/h < 4

Ve = (3.5-2.5 M)} Vcr
vd

PERO NO MAYOR QUE 1.5 Fabd‘J ttc

D) INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

— :li - T
<0.67As ! A3
A , £ Lo d
| ' i I
—_ L
A - _/
Ve =0,7 Ver
E) TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL
p As >0.5433 | L o
5o W
L 4 .
I i
—_-‘-L— -—_*-—-.o—.,_'_...
L /

~v

12
eso0.7yce



F)

6)

CORTANTE Y CARGA AXIAL

vc = K VcR
DONDE

K =1+ 0.007 {Pu)
Ac

K=1-0.03 (Pu)
_ Ac

ELEMENTOS ANCHOS

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS

SI ::£> .
M

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA
DE LAS DOS CONDICIONES, - -

V¢ = VYCR

COMPRESION

TENSION

Vc = 0.5 FRbd f*c
INDEPENDIENTEMENTE DE P

13



5,3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL

81 vu > Ve

A) ESTRIBOS VERTICALES

Vg = Pp Av fy d
S

g = Fp Av fyd L Ep Av fy

B) ESTRIBOS INCLINADOS

S = Fp Av_fyd (send+ cosf ) & Fg Av_ fy

Vu-Vc 3.5 b

C) VALOR MAXIMO DE Vu,
Vu L2 ngd.’f*c
D) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu,

81 vud ve PERO < 1.5 Fgrbd{f*c

'si Vu 1.5 Fgbd .Jf*c PERO (2 FRbd_}f*c



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

S=0.25d S5i (@) 2)

S = 0.5 d si (Q & 2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

- fy L 4200. Kg/cm?
- P min. = 6.3 mm (1/4" o ¢2)

- ANCLADOS 10 # DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL.

'%QW

‘ /5}

‘ESTRIBOS INCLINADOS & & 45°

BARRAS INCLINADAS o =  3p°

15



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

S=0.254 B1i. (Q) 2)

§=0.54da 81 (Q£2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

- fy L 4200 Kg/cm?
- P min = 6,3 mm (1/4" o $2)

- ANCLADOS 10 @ DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL.

S

/85

‘ESTRIBOS INCLINADOS & >  45°

BARRAS INCLINADAS of = 32p0°

16
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E; JECZION FE0FAZ LK CON AIERD 2S5 SCwT RIS

T R T R
Ag (=]
d y % '_'(H‘?E ‘4'5) 7‘ o ’ "’.‘3
N 5 . < ERIC A |
- b

Wi« | (A -As ) £y (d- 2 )tA%fy (d-aa)]
e 027
abflc+ Asfy= As fy

q.-= (As- f{"g) Ay
bie

focLo 5/

(p-p )= _4500_ J' _fe
eoo3-fy d  Fy

CONDICION QUE IFPlIC4 QUE EL ACERC
FLUTE EN TENSION T COYIFRESION. -



Crilulo DE Vs
CoNd FPr0.0/2> 0,0/ ALDEMAS 5E WERARUMFE L ASERD
EN MAS DE. 82 %

Ves = Vor 0.7 (0.5 Fr b VP2 ) 0% x 0%
Ver = (06 x 0.8 x20x 70 V200 ) 0.7 0.7 « 5820.9/

CALCHO CE Ved
oMo F= 0.0/2 > 0.0/

Cis Ver Whi+ (0.6 Frbd PP ) 0.70
&+ (0.5x0.8 xB80«70 (230 ) 0.70 = 83/5.58

m) - CONTEBUCION COF LOS FETRIBOS

Vs Fre Avfud
5

; Av=2x07 =/ 4 cm®

CALCULO pF ES7RIBO5 OV SEARRACION OF 15 em..

Vo6 = S.Ex [ FExALOO X709 = P2, 265.60 M2

/s

CALCLILD DF ESTRIBOS CON EEFARACION DF 20 on-

Vozy) = O.E x/ #Ex4200x 70 = [/,/B2.50 Ky -
20 -

18
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~r CONDIC/IONES

f -'-f + ‘.-J-l f'l/:
g "-"-»“31
‘. . Ly
’ :‘.:"-' AR
S A R
' . .-'*.'mt

_...'__. Vet [
Wl ._J'\(:‘

he BOem > 70 em ‘ o i
he 80 em < ¢b* ¢ (D) 180 o L

BE
POR LD QUE Vee SE REDUCIRA EN LN 30% | TR

' T

Br CALCULO ZF Vex SRR &

o Nofw, ST
L - &OO - 2’5>5 . - ‘7 ""':l'.- . "_'.-;."-"

/7 & , . . “ et ':; __‘--...‘.:- “L " ?

}

T“»

(345 )—p = 0.00204 < ©.0/ | e
Ver= (02420 ) Febo 177 | R R
ers [(0.2430(0,00264 )] 0.6 «30x 75 [T = 7,074 e
Veg = er 72 76 = 7,107 Xx0.7% 7,975 F5 SOR );?AQA’J /y>,_))

FOR INTERRUFCION DE \ARILLA

Vez 0.7 x .98 = 2, 49 TON. -

(645 )—F = 0.0044 << 0.0/ X
Verp = oé(a-eJ,o-:aooM) 200 x 50 x 75 5 457:4,\/
P THENGD Ve: 0.7x 8.45 = 5.9/ 7, I

IR CORTE LF \VWTILLAS Ve= 0.7 « 5.9/ + 4, /4 r




(- Ce loiC DEL FEFLE™ZJ

5= Ffrhusyd
Vo - Ve

A\

s 0.8 x1 32 CF809 %75

[CO - 2450

CE% MAKIA
/Y 2 YE bdFr = 59.9

- /- .
5‘{-’1*.'- 0-50 = -:? [~

’

)

»

e Au rd = A5 em
2.5 5

RICE EEF e, = 57 €7
GE ARMATE COn

Eg z2& 55
EN TS0 EL crLage
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i{Qué es concreto presforzado?

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es s través de su
comparacion con el concreto simple y con el concreto reforzado como pasos
sucesivos de un proceso. - :

Si tenemos uyna viga de concreto simple como la mostrada en la figura (fig
1), esta tendra una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor
males de tensibén en el concreto no séan mayores a la capacidad del concre
to a la tensidn (f't = 2 Qf'c) que aunque pequefia, tiene un rango de exis
tencia.

Durante este rango podemos suponer un comportamiento lineal del concreto-
y por lo. tanto & partir de:

..'—‘.—%-3 og- ol Z

S C3s

para una seccién rectangular:
iqo bt [P sl W%
o) ¢ (P b\qﬁ \

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de -ten

sién, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento-
fig. (. ).

Si tomamos como base las consideraciones basicas del R.D.D.F., obtendre-—-
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi
ente a3 la viga de concreto 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 peoducido por las pzas. P,_de tal suer
te que las tensiones en el concreto desaparezcan.

De esta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces ma
yor a la del concreto simple.

Es decir, si comparamos la misma seccidén, a través de concreto reforzado-
y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al —
primero del orden de 1.35 veces.

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo.

s
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V.g.

Si suponemos la siguiente vipa:

P P

L

“:__(_t k{ h—- 40cm

D T

Kg

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

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

y los esfuerzos:

f= M 1000000 .35 Kg_

S 8000 cm’.
£-125 X8
cm:

El diagrama e .fuerzos correspondiente es:

A

= _?/émz CCﬁmk‘D T
T
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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:

s
~

—
1

[

: i R k
CP) T { "‘*‘““ ‘7L < H

F

Siendo Pp

75000 Kgs.
e = 6.67 cm.

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos

T 2
W5 1(fﬂ/Crn Q)Lml\g ,
125 Kg/cm®  comp.
y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinacion de esfuerzos.

125 )
-

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

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

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

== Le
. AN BN
%@L (IF \F{ -

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

Por lo tanto squella seccién con los bordes del nicleo central mas aleja-
dos sera una seccion mas eficiente desde el punto de vista de flexién.

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aun cu§ndo me-
nores a ciertos limites (controlados por el agrietamiento), tendrlagog un
mayor rangc para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien-
cia a flexién.

Es dECiﬁ‘}Z\_ &7\’.&;?@%\C‘\m§ | ?ﬁc L g—)?am. /\/COW\E>

.

-~

—
—




Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados.

El efecto externo, de hecho de flexo compresidn, constituye precisamente-
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo.

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas comines:

a) pretensado '

b) postensado

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o-

posterior al colado y fraguado del elemento. '

1
El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos permi

sibles nos situa dentro del rango lineal y elastico y por lo tanto es vé-
lida la formula de la escuadria. :

ks

Diferencias basicas y rangos de utilizacién entre concreto pretensado y -

postensado.
Ventajas y desventajas: - _ . _

Materiales:

Concreto.
Acero.

Perdidas de presfuerzo
Etapas de trabajo.

27



FRH N R K KA KKK XK H XXX K I %
¥ DISENMO DE ELEMENTOQOS
F X EXFHEFHIH XX H XK I I H ¥

PRESFORZADOS +

LOS DATOS SOM EN KGS. Y EN CHMS. FECHA: 18-Abr-R°
% NOMBRE DE LA PIEZA 7 ¥ =L0OSA TT 247.5/60 H. VAZQAUEZ
*¥%%¥ CONCRETOS *¥x *¥¥* ACEROS ¥%¥
f'c PRES.= 350 Kaq./cm2. 4pbu PRES.= {2500 Ko, /em?,
f'c REF., = 200 Kg./cm2. Es PRES. = ' 2000000 Ka, fem?,
+'ci DET.= 230 Kg. /cm2. as PRES., = 0.55 rm?,
C. PERD. = 0. 8]0
C. TENS. = n0.7?5
*E KX ETAPAZ DE CARGA *¥ %
CUANTAZ ETAPAIL S0 = 4q
SECCIONM SIMFLE = 1 SECCION COMPUERTA= 7
ETARPA SECCIONM S/C W .
i 1 613.8 KG. 7ML,
2 1 420.8 KG. 7L .
< 2 742.5 KG. /7ML..
4 z 400.0 KG. /ML.
¥¥%# PROPIEDADES GEQMETRICAG ¥¥¥ UMIDADES=cm~?2
LAS AREAS SE DEBEMN DAFR DF ABAJO PROPIEDADFR GENMMETREYMAS
HACIA ARRIBA
++++ SECCIOM SIMPLE ++++ AREA= PESTY BN rma0
CUANTAS AREA3ZS S0M= 2 I TOTAL= RIA?AAR. IO rmoad,
Y INF= az.?0 rm,
EASE BASE ALTURA Y sUP= 14.80 rmn,
INFERICR SUPERIOR S INF= 1RES2.40 rma22,
cm. cm. cm. 3 SnP= 4R7R7.97 rm""?
lg. 00 30. 00 °5. 00
247,50 247.5 .00
++++ SECCION COMPUESTA +4++ ARPEA= RAGT Q& T
CUAMNTAS AREAZ S0OM= ! T TOTAL= 107SR74.72 rm*ad
Y IMF= af 27 rm
BASE BASE ALTLIRA Y SliP= 1A 7 rFm,
INFERIOR 3ZUPERICR 5 TMF= P2743 .51 rm~2
crim, cm. cm, 3 SlIP= HALHRT? . OS men2
247 .50 247 .90 .00
*¥% CAELES DE PRESFUERTM, MUNERQ._POSTCION Y I ARPO  ¥¥¥
MUMERG DE CABLES = 8.0 CLARPO (MTR.) = 1n. ]
CENTROIDE, {cm.) = - &L 5
*¥ ¥ REUISIGQ DE ESFUERZOS FEFMISTBLES ¥¥¥
LOS ESFUERZOS SONM: PARA LA ETAPA
b FSi{ly= 18.40 Ka./cm2. Fr{ir= -47.2N Vo, lem?2.,
2 F3(2)= 12.8&1 Kg., /fem?., FI1(2)= -37.472° Ka,/rm2.
3 F5(3)= 11.73  Ka./cmZ. FI1(3)= ~AR.7A ¥n./fem?,
4 Fs(a)= 6.37 Ka./cmZ. FT(a)= =?746.77 Ko /em?,
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LOS TOTALES FS T = 49.03 Kg./cmZ2Z. FI T =
PRESFUERZO FS P = -14.73 Ko, /cm2. FIT P =
PERMISIBLE 1a ETAPA FC= 120.00 Kaq./cm2,
FERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 Ka./ewm?2.
LA COMBINACIOM DE ESFUERZNS ES ¢ PARA LA ETAPA

1 F5(1)= 1.487° ¥Haq./lemZ. FI(i)=

2 S(2)= 1e. 22 Ka./cm2Z. FI(2)=

3 F3()= 2&.01 Kg. /em?2. FI(R=

q F3(4)= 3I2.22 K. /cm2. FI(day=
¥ %% FREVISION DE FLECHAS * %%
LA 3UMA DE FLECHAS E% : 2.210 rm.
LA CONTEAFLECHA POR PRESFUERZQ ES -1.417 m.
* X X LA FLECHA PERMISITLE E= M Z2.662 cm.
PARA LA STAFA: FLETHAT: COMRTINACTAN:

1 D = G. 7172 om, CDh =

2 D = G, 42758 ., Cch =

i) D = C.a%a . Ch =

4 D = 0.353% . cn =
¥¥%  REVISION A LA RUPTURA  ¥¥¥

AREA DE ACERO DE REFUERZNO

ESFUERZO DE FLUEMCIA DEL ACERQO DE REFURERZO :

CEMTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO

FLUYE EL ACERO DE PREZFUERZO { 3T1=1, NO=0 )
FLUYE EL ACERQ DE REFUERZQ ( 3I=1. NO=0O }

EL MOMENTCO RESITTEMTE
EL MOMENTO ACTUANTE

EL FACTOR DE SEGLRTDAD :

EL VALOR TF

-154a.
1n=,

el
=7
FT=
ET=

60,
27,
=720

-a7

22
70
o
24

=N.9nd
=031 &
G.Pan
Q.592

7. Ra
a?2n0 Non
4. 00

aA. 037
Q1. R”’RNAN
{.a4m
7, A4

Ve frmT

Ve femD
-1 {7

-EQ 27

Ve, /fe,m?,
Ma. lem?
V'-?, Frem?
Vo /em?

~m,
Lanl- 1 B
o

~ra

a7
W frm?

©m,

-—Thn

TOon

Trwv _  =-m

rm



XXX EEERE X 5 F ¥ XXX R F IR FL R A

¥ DISEROC DE CLEMEMTOS FRESFORZADOS +

FEEFEEXR KT A XN FE AR REEE K * ERFFHHERERFF¥ .
LOS DATOS 30M EM KS3. v EN CM3I. FECHA:® iR~fr=-AC

¥ NOMERE DE LA PIEZA ™ % =T. PORTANTE *L* H. VATZAI' 7
¥¥¥ CONCRETOS #¥% ¥%¥ ACEROS #¥¥
't PRES.= 350 Kag,/cm2. +nu PRES.= . 4> 1 LU T o LA
f'c REF, = 200G Kag./cm2. FEs PRES. = cdaliiateTalalnd DUV A o1 Jei
f'cy DET.= DG Ha, fem?, as PPES. = A, 0c w72,
C. PERFD. = n.=°
C. TEMS. = AR
**¥ ETAFAZ DE CARFSe L F 3
CUAMTAS TTARLS 70N = 4
SECCION 2 IMFILE = i FECCIQON COAMPUFRTA= 7
ETAFA SECCION T T W
| ; RZ27.0 KG. /M.
2 1 2072.0 KG. /Mt
IS b 131g8.0n KG. 7M.
« - 1550.G KEG. 7ML
¥ ¥ PROPIEDADES GEOMETRICAS ¥ IIMNIDADFS=rm~?
LAS AREAS SE DEBEM LA S ARAJOD PROPIEDADESR GFNMMFTRTCAS
HACIF ARRIBA _
++++ SECCION SIMPLE ++++ AREA= [APE . 0N a2,
CUAMTAS AREAS 3S0Oh= 2 I TOTAL= 2170547 .23 rm~q,
Y IMF= .29 rm.
BASE BASE ALTURA Y SiiPs= 44,11 cm,
INFERIQFE SUPERICR S IMF= S4531 .27 w7,
crI. crm. Ct. S SiPs o =2= Ao A (alc
SC. 00 50.00 20,00
22.00 35,00 2000
+++4+ SECCION COMPUESTA 44+ 4 ARFA= 3IRAD TA P,
CUANTAS AREAS s0M= 2 T TOTAL= 3177047 .42 rm*d
¥ INF= a4 . 57 rm,
BASE BASE AL TR Y SUP= SN.ax rm.
INFERIOR SUPERIOCR S IMF= 207241.92 em~3,
cm. cm. o S allP= A£19ad .17 rm~3,
3%.00 .35, 00 L0
75.00 ?S5.00 5.0

*¥¥ CARLES DE PRESFUFFIN, MUMERO, PORICION ¥ 1L ARO 2
MUMERO DE CABLES = N CLARG (MTS,Y = tn. 40
CEMTROIDE, (cm.) 1a. 0

¥%¥¥ REVIZIQN DE ESFUERI S FERMISIBLES X¥%¥

LOS ESFUERZOZ SOM: FADA LA ETAPA

H FS(i)= 24,17 HKa,/cw2. FIt1)= —P0.3R Vo, tewD,
2 F5(2)= 55,92 Ka./cwm2, FI(2y= -E1.727 ¥o, /omD

2 F5(3)=  R.7% Ka./cm2. FI(3)= ~R?. 4% Wa.lemm o
4 F3(4)=  7?7.13 Ka./cm2, - FIta)s= ~?9.RR Wa. /rm? o
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LOS TOTALES FS T = 150.96 Kg./cm2, FI T = -134.24 Kq /ema
. . e lem?,
PRESFUERZO F5 P = -34.9% Kg./cm2. FI p = © 85,42 Vo, /fem2.
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Kag./cmZ, FT= ~-10.172
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 Ka./cm?. FT= -%o K7
LA COMEINACION DE ESFUERZQS ES : PARA LA ETAPA
1 FS(l)= =-10.78 Ka./cmZ, FIti)= £5.04 Ka,/cm2,
2 Fs(2)= 50.14 Kg./ecm2. FI(z2)= 1R. &4 Va, rem?,
3 F3(3)= 83.8%2 Kag./cm2, FI{31= -19.N) Vo, /em?,
4 FS(4)= 115.0Z Ka./cmZ2. FI(4)= ~aR . A5 1"~ femP,
*¥* REVI3IOMN DE FLECHAS ¥ ¥%*
"LA SUMA DE FLECHAS E= : 72.02) cm.
LA COMNMTRAFLECHA POR PRESFUERZODO E3 @ -1.023 cm.
* ¥ ¥ LA FLECHA PERMISIEBLE ES . 2.530 ocm.
FPARA LA ETAPA: FLECHAS: COMERINMACTON:
1 b = .31 cm. Ch = -0, 702 ~m
pey b = Q,.794 cm. Ch = NN ~m
3 D = Q.508 cm, cn = Nn,.594a rm
49 D = C.404 cm, D = N, 992 rmn,
*¥¥ FEVISION A LA RUPTLURA ¥¥¥
AREA Dt ACERO DE REFUERZO : A, Q&4 rm3,
ESFUERZQO DE FLUENCIA DEL ACERC DE REFUERZO @ A7200. Q0 Ve, frm?,
CENTROIDE DEL ACERC DE REFUERZO : a.0n rm
FLUYE EL ACERO DE PREZFUERZIO ('3I=1, NO=0 ) : {
FLUYE EL ACERO DE REFUERTO ( 83I=!1. NO=C )y : !
EL MOMENTO RESISTENTE ! {22,110 TAn =m
EL MOMEMNTD ACTUANTE : 77.907 TrAn —-m,
EL FaLTNR NDE SEGURIDAD : ' {. 57N

o VALOR DE A= DA N&AT e,



Deduct deflection caused by weight of member:

5 witt

A= FeaE 1

(0.418)
5\ 12 (70 x 12)*

384 (3587) {20,985)

Net camber at release = 4,411 - 3.004
=1.4%1in.t1

=3.00in.}

3.4.2 Elastic Deflections

Calculation of instantaneous def!=z-ians caused
by: superimposed service loads foiliuw classical
methods of mechanics. Design equations for vari-
ous load conditions are given in Chapter B of this
Handbook. If the bottom tension in a simpie span
member does not exceed the modulus of rupture,
the defiection is calculated usinc “~e uncracked

moment of inertia of the section. ™  —2dulus of
rupture of concrete is defined in Ci . - of the
Code as:

f. = 75AV ¥, . {Eq. 3.4-1)

{See Sect. 3.3.2 for definition of \)

Fig. 3.4.1 Bilinear moment-deflection relationship

@

G-

Moment lg

|

{Calculated using} Calculated using|

) ]g lCl’

Deflection

1. Moment which resuits in bottom tension of f,
2. Moment corresponding 1o final bettom tension

{Note: Presiress effects not included 1n iliustration.}

- 3.4.2.1 Bilinear Behavior

Section 18.4.2 of the Code requires that “bi-
linear moment-deflection retationships” be ur
to calculate instantaneous deflections when
bottom tension exceeds 6+/ f'_ . This means tha.
the deflection before the member has cracked is
calculated using the gross (uncracked) moment of
inertia (I.) and the additional deflection after
cracking is calcufated using the moment of inertia
of the cracked section. This is illustrated graphi-
cally in Fig. 3.4.1.

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

I, = nALd? (1- Vo, ) {Eq. 3.4-2)*

may be used 1o determine the cracked moment of
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in
solving this equation.

Example 3.4.2 — Deflect:un calculation using bi-

finear moment-deflection relationships

Given:
80T24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1

Problem:

Determine the tota! instantaneous defiectio.
caused by the specifiec unifzr:~ five ioad.

Solution:
Determine f, = 7.5V 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 3.5.19

A . = 2.142sqin. (See Ex. 3.2.8)

P
d at midspan =e_+y, = 13.65+6.85
= 20.5in.}
A 2.142
= _"E - ————
_ % = Bg T TeenzosL T 00019
C = 0.0067
I = Cbd? = 0.0067 (96)(20.5)°
= 5541 in.*

*aliowoble Tensile Siresses.ior Presiressed Concrete,” PCY Jour-

nal, Feb, 1970,

111 is within the precision of the zaiculation method and obser
Lbehavior to use midspan o and -3 caiculare the deliection at my
span, althoygh the maxtmum tensile stress in this case 1s asumed
at04 .

PCI Dengn Handbook
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Determine the portion of the live lpad 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 o .y
614 (0.280} = 0.236 kips/f1
and 0.236
_ 5we* 5\ 12 / (70x12)*
8y 384 E.1, -~ 384 (a287)(20,985]
= 142in,
(0.044)
< B\ 12 ) FOx T2 -y ggin.
e 384 (4287}(5541)

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

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

The equation for effective moment of inertia
(394

fv' MCr ?
I, = Ma lg+)1- E I,
{Eq.3.4-3)

The difference between the bilinear method
and the |, method is ilustrated in Fig. 3.4.2.

The use of 1, with prestressed concrete mem-
bers is described in a paper by Branson.” The
value of M_, /M, for use in determining live load
deflections can be expressed as:

Mcr 1Q"f
M. 1- ‘fg

(Eq. 3.4-4)

where f‘Q = final calculated total stress in the
member
fe - = calculated stress due 1o live load
Exampie 3.4.3 - Deflection calculation using

effective moment of inertia
Grven:

Same section and loading conditions of &xam-
ple 3.4.2

"*Branson. D E. "The Delormation ol Nontomposne ang Com.
posite Prestressed Concrete Members” Deflections of Concrete
Structures, SP-43, American Contrete institute.

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia

Moment / ¢
/.

Note: Effects of prestress
not included

[ Calculated using 1,

Deflection

Problem:

Determine the deflection caused by live load &
using the 1, method.

Solution:

From the table of stresses in Example 3.2.8; - .

:
2

f;g = 782 psi {tension) o -
fE = 1614 psi (tensnon} i}
f, = 7.5+ f', =530 psi (tension)

M., 782 - 530)
YR 1—(—'—'1—61-3— = (0.844

M 3
M" = (0.844)® = 0.601

.l MCr 3 - -
S 0.601 = 0.389

—
|

. = 0.601 (20, 985) +0.399 (5541)
14,823 in.4

. €an also be found using Fig. 3.9.20
f, = 782- 530 = 252 psi

fe 252

T " 614 - 016

I, 5541

l, 20985 0.26

Follow arrows on the chart 33
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oy
»

= 0.70 -

1
¢
1, = 0.70 (20,985) = 14,690 in.*
0.280
ag = Swit 5( 12 ) (70x121* 0
384E. 1, ~ "3g4 (az287) (14823 -

-

3.4.3 Long-Time 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 oniy at the "initial” and
“final"’ stages, but also at erection, which ocecurs
at some intermediate stage, usually from 30 to 60
days after casting. -

It has been custaomary in the cesign of precast,
prestressed concrete to estimate the camber of a
member after a period of time by multiplying the
initial calculated camber by some factor, usualiy

based on the experience of the designer. To prop-
erly use these "multipliers,” the upward and
downward components of the initiat cslculated
camber should be separated in order 10 take i
account the effects of loss of prestress, wi
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 n 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
ievel of the prestressing steel. The reduction ef-
fects proposed by Shaikh and Branson' can be
applied to the approximate multipliers of Table
3.4.1 as follows:

c - C, +AJ/A,,
27 1+AJ/A,,

where C, = muitiplier from Table 3.4.1
c, = revised multiplier
A, = areaof ncr-prestressed reinforce-
ment.
A__ = area of prestressed steel

Pt

*Martin, L. D. A Rationsl Method for Estmating Camber
‘Deflecuion of Precasi, Presuessed Concrete Members'™ PC/ o
nai, Jan-Feb, 1977,

tShaikh, A. F,, and Branson, D. E., "Non-Tensioned Sieel in Pre-
strossed Conarece Beams,”” PCI Journal, Feb, 1970,

Table 3.4.1 Suggested multipliers to be used as a guide in estimating long-time cambers
and defiections for typical members
Without With
Composite Composiie
Topping Topplng
. Al erection:
(1) Detflection {downward} component — apply to the elastic 1.85 1.85
) detlection due to the member weight at release of prestress ’
(2) Camber (upward) component — apply to the elastic camber 1.80 1.80
due 10 prestress al the time of release of prestress
Final:
(3 Deliection (downward) component — apply to the elastic 2.70 2.40
deflection due to the member weight at release of presiress
(4) Camber (upward) compoenent — apply to the elaslic cambper 2.45 2.20
due to presliress at the ime of reiease of prestress
(5) Deflection {downward) — apply 10 elastic deflection due 3.00 3.00
lo supenmposed dead load only
{6) Dellection (downward) — apply 10 elastic dellection caused - . 2.30
by the composite topping

PCt Design Handbook
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e =

5-10

Alternately using Table 5.20.4, for b= 16 in. and
A, + A =4- #6, read:

A,, = 037sqin.

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser-
vative because it assumes A, t0 be the steel
provided rather than the steel required.

5.9 Dapped-End Connections L"' T '*‘.).

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} Flexure (cantilever bending) and axial tension
in the extended end. Provide flexural rein-
forcement, A,, plus axial tension reinforce-
ment, A, .

@ Direct shear at the junction of the dap and the
main body of thé member. Provide shear-fric-
tion reinforcement composed of A, and A,,,,
plus axial tension reinforcement, A .

f3) Diagonal tension emanating from the reen-
trant corner, Provide shear reinforcement,
Alh' &

@ Diagonal tension in the extended end: Provide
shear reinforcement.composed of A, and A,.

@ Bearing on the extended end. !f plainconcrete
ic T

bearing strength is exceeded, use A, as shear-
friction reinforcement.

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

5.9.1 Filexure and Axial Tension in the Exte: des
End :

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

1 V,a+ Ny (h-d)
A+ A= ot [ q + NJ
' - {Eqg. 5.8-1)
where:
¢ = 0.85*
a = shear span, in: {can be assumed = 3/4 ¢,
2, = dap projection, in.

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

= distance from top to center of the rein-
forcement, A_, in.

—>
]

y yield strength of the flexural reinforce- -
ment, psi

For design convenience, Eq. 5.9-1 can be re-
arranged as follows:

1 a ' h
Sl @) ()]
- {Eq. 5.9-1a)

Table 5.20.5 may be used to determine the steel
requirements.

A, + A, =

5.9.2 Direct Shear

The potential vertical crack shown in Fig. 5.8.1
is resisted by a combinationof {A + A Jand A, .
This reinforcement can be calculated by Egs.

5.9.2 through 5.9.4: ]
2v i

u

R PYHPEA

A (Eq. 5.9-2)

A = V7 "{Eq. 5.93)

n ¢fy ;!
V, /

A, = T/ {Eqg. 5.9-4)

vh 3 ¢fvv*ua q
where

¢ = 0.85 N

f, = vyieldstrength of A, and A,, psi

f,, = vyield strength of A, , psi

1000 22 bh g

B, = v (Eq. 5.9-5}

(V]

{See Sect. 5.6 for definition of A)

The recommended minimum reinforcement re-
qQuirements are:

80 bhh
A, (min) = r {Eq. 5.9-6)
Y
= - 40 bh - )
A, (min) = = (Eq. 5.9-7)
yv

unless one-third more than that required by either
Eq. 5.9-2 or 5.94 is provided.

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

* To be theoreucally correct, Eq. 5.9-1 should have 3, d in the
denominator, The use of ¢ = 0.85 insiead of 0.90 {llexure}
compensatas for this approximation,
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Fig. 5.9.1 Required reinforcement in dapped-end connections

le 172,

_—

H. @@

A | ﬁ - A—3)
1% | » !
h max. | L_ A, T d
v.,a+Nu(\h-d1 B »2/3 d (max.)
B )
N, =t LNy
welded — @ ' A tA,
. anchor Vu
. —A,,
G ameripoet
14" max.—e
P—ED_—ﬁ-- \
1.7¢,
{a) Note: Flexure and shear
reinforcement omitted
for clarity

A, X,
welded >__A,,, Ky
anchor

N
L A +A,
V, L .
A‘h o

{b) Alternate reinforcement placement {see Sect. 5.9.8)
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For design convenience, Eq. 5.9-5 can be com-
bined with Egs. 5.9-2 and 5.94 1o yield:

v, ?

A = m {Eqg. 5.9-2a)
Vuz -
A, = m {Eq. 5.9-4a)
where '
u =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:

A, = o\::, {EqQ. 5.9-8)
where
¢ =085
LV, = 'apg)lied factored load, Ib
A, = vertical or-diagonal bars across poten-
tial diagona! tension crack, sq in.
f,, = vield strendth of A, psi

V, /ébd should not exceed 8AV 7.

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End

Additional reinforcement is required in the ex:
tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that:
OV, =6 (AL, +A, T +2xbdVT, )
e 7 YT (Eq.5.9:9)

e
where .

f = yield strength of A

v

Tests on dapped-end beams*® indicate that at
feast one half of the reinforcement required in
this area should be piaced vertically. Thus:

1 V
= —_—— b - !
min A, 21, (Q ZAbd\’fc)

(Eg. 5.9-10)

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

Tes: perlormed Ly Raths, Raihs.and Johnson, Hinsgale, L
Iresuits wnpublished).

-

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

A+ A 1 V, cosf N
= ——— - +
1 n ¢ fv P. u
At ~(Eq. 5.9-11)
Ap fy t A, = = (Eq. 5.9-12)
. 4

5.9.6 Anchorage of Reinforcement

Horizontal bars A, + A, should be extended a
minimum of 1.78, past the end of the dap, and
anchored at the end of the beam by welding to
cross bars, angles or piates. Horizontal bars A,
should be extended a minimum of 1.78, past the
end of the dap, and anchored at the end of the
beam by hooks or other suitabie means. Vertical

- or diagonal bars A, and A, should be properly

anchored by hooks as required by ACl 318-77.
Welded wire fabric may be used for reinforcement,
and should be anchored in accordance with ACI
318-77. ' !

i

5.9.7 Detailing Considerations i

Experience has shown that the depth of the ex-
tended end should not be less than one-half the

depth of the beam, unless the beam is significant- .

ly deeper than necessary for architectural reasons.

Diagonal tension reinforcement, A, , should be
placed as closely as practical to the reentrant 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, calculaied for the full
depth of section using factored_loads and gross
section properties, exceeds 6\/7': immediately
beyond the dap, longitudinal reinforcement
should be placed in the beam to develop the re-
quired flexural strength. -

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcement

- As an alternate to placing reinforcement as
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed
as shown in Fig. 5.9.1b. The requirements for re-
inforcement placed in this manner can be deter-

mined by: .
Vu \/u v a2 +d?
Ash = ¢ fys cosa - ¢ fv‘d
N, h (Eq. 5.9-13)
A+ A= S i d (Eq.5.9-14)
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Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example 5.9.1

- B
" — 4
F 4
h=16" aill // —
| / L
d=15
5.' [/
' td
2.4
1 178, = 1-10"
mi m
1 A
\
6"
1.7¢, = 22"

but not less than that determined in sections
5.89.20r58.5.

If the diagonal bars can be adequately anchored
into the extended end, they may also be used as
at least partial replacement for A, and A, re¢
guirements shown 1n Sect. 5.9.4.

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped-end
beamn

Given: The 16RB28 beam with a dapped end as
shown in Fig. 5.9.2.

Vv, 100 kips (includes all load tactors,
N, 15 kips
fr. 5000 psi {normal weight)

n

f, for all reinforcement = 60 ksi {weldable)

Problem: Determine the requirements for rein
forcement. A, + A, A, A, and A,
shown.in Fig. 5.9.1,
Solution.
Assume: Shear span,a=3/4 (6) = 4.5 in.
d =-151n.

1) Flexure in extended end:
By Eq. 5.9'1a:

1 a h
. = — + N -
wons () - ]
1 4.5
0.85 x 60 EOO (15)

+ 15 ('}% )] = 0.90 sq in.

Use3- =S, A, = 0.93sgin.
This could also be obtained from Table 5.20.5

- 2) Direct shear:

By Eq. 5.9-2a: _ ]
_ Vo* _ (1002

AT 7781, 2 bh | 1.78(60)(1)(16)(16)
= 0.37sqin.

By Eq. 5.9-6:

A (i o 20BN 80(16)(16)

 fmin) = 60,000

= 0.34sqin. <0.37
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By Eq. 5.9-3: - s = 45/2(worstcase) .7 o
A = N, _ 15000 g sw = 4.5(4.5/2) = 10.1, use 9 max
" of, (0851600000 - 9'"™ o =05

A, +A =037+0.29=0.663qin. <0.93

Therefore, flexure governs.

Sw Nu’vu = 01 =
C (200) (9/2001° ** =0.63

By Eq. 5.9-4a: _ 8V, = 6C, 70Wf {s/w)' bw
.. v,? 8V, = 0.7 (0.63)(70)(1) VEOO0 (0.5)'7

vh 3.57 1, A% bh (16){4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK

{100)2 ) Reinforcement is not required for bearing
= 357(60)1016)(16) Q.18sq in. (Could also be determined from Tabie 5.20.1}

From Eq. 5.9-7: 6} Check anchorgge reguirements:
AL (min) = 40bh _ 40 {16)(16) - A + A, barss

v £, 60,000 From Table 8.2.7:

= 0.17sqin. <0.18 sg1n. f, = 60,000 psi, ', = 5000 psi, #5 bars
Try 2- %3 U-bars, A,, = 0.44sqgin. 1.72, = 26 in. beyond dap
3) Diagonal tenlsio.n at reentrant corner: A, bars:

By £q.5.9-8: From Table B.2.7, for =4 bars,‘
A, = Ve = 100 _ 1.96 sq in : i.78, = 20in. beyond dap

of ~ 0.85(60) - -

Use 5 - =4 closed:ties =-2.00 sg in. 5.10 Beam Ledges

Check V, /obd = 100/(0.85 x 16 x 15) The design shear strength of continuous beam

. \/__ ] iedges supporting concentrated loads, as illustra-
=0.490 ksi < BV, =0.566 ksi OK ted in Fig. 5.10.T, can be determined by the les-

4) Diagonal 1ension in the extended end: ser of Eq. 5.10-1 and 5{"]‘9'2:
Concrete capacity = 2?\\/f'_c. bd fors>b+ h . o ;
= 2 (1)/5000 {16)(15)/1000 = 33.9 kips Vo = 30h WT (20, +b+h) (Eq. 5101
By Eq. 5.9-10: - © @V, = ¢h W1, (28, +b+h+2d,) /
1 vV, {Eqg. 5.10-2)
Av = o (T - AV, bd) for s < b + h, and equal concentrated loads, use
v the lesser of Eqgs. 5.10-1a, 5.10-2a or 5.10-3
) Eﬁi (\%".08—05 ) 33'9) = 0.705q in. 6V, = 1.5¢h W1, (28, +b+h+s)
T Try 2- =4 = 0.80sqin. b+h (Eq. 5.10-1a)
Check Eq. 5.9-9 oV, = ohWT, (8, + 7 tdets
OV, =6 (AL, + A, 1, + 22T, bd) = - 7 - (Eq. 5.10-2a)
= 0.85 [0.80 {60) + 0.44 {60) + 33.9] where: |
= 92.1 kips < 100 h = depth of the beam ledge, in. 1
Change A,, to 2% =4 \, = ledge projecti.()n, in, .
- 0.4‘kips > 100 OK b = width of bearing area, in.
5) Z::Ck l;”C"-'IE bearing by Eg. 5.7-1: s = spacing of concentrated loads, in. .
w = 45in. d, = distance from center of load to the end

of the beam, in.
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5, MARCOS DUCTILES
5.1 Requisitos generales

Este capitulo es nuevo en las Normas; estf basado esencialmente
.en el Apéndice A del Reglamanto ACI de 1983 (ref ) y en algunos
criterios de disefio noe£alnndenes (refs ). 8e entiende por mar
co dGetil una estructura monolitica formada por columnas y vigas
gue b ajc la accién del un gismo intenso .?_‘.’_?E.e soportar una serie
de ciclos de comportamiento ineldstico, sin menoscabo significa-
tivo de su capacidsdde carga. Lo anterior se logra si en sl mar
co puede formarse un mecanismo de falla en el qQue las ZONas Ques *
funcionan como articulaciones plésticas poseen una considerable
capacidad de giro ante aéciones repetidas. La razbn principal
de usar estructuras dictiles es gque permiten ser disefiadas para
resistencias menores que las gue reguerirfan en un cierto sitio
estructuras de comportamiento el8stico. Esto ocurre asil, entre
otras razqnes, por la energie!:gurante un gismo'dislipa el marco
dGctil en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-
te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse dahos em-
tructurales, principalmente en las vigas, gue requeriréﬁ guizd
de Téparaciones de costo no desprecids le; de manera gue los reg
ponsables del proyecto y el propietario tienen que elegir entre
-usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento Yy Bus
Mormas Complementarias, o aumentar el costo Iniclal de la estruc

tura para disminuir el riesgo de deanos futuros.
en las artlcviaciones plaitice s
La capacidad de girorse logra suministrando confinamiento late~

ral al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos suficien
temente resistentes y pr6ximos ente sf, y limitando la cuantfia de
refuerzo. El confinamiento lateral hace gue aumente la capacidad
de deformacibn longitudinal de compresitn del concreto tanto At~
recta como por flexidn y, por tanto, que se incremente la capaci-

= - -

dad de giro.

Las falla; no dctiles, como las debidas a fuerza cortante o a

menoscabo en la adherencia, se evitan mediante el uso de "»




acero con fluencia definida. Si el acero fiuye.bajo una cier-
ta fuerza, quedq'acotados los esfuerzos de adherencia y los
momentos flexionantes; indirectamente tambifn qQuedan acotadas
las fuerzas cortantes. El obtener un comportamiento acepta-
blemente estable bajo cargas ciclicas como las qu& imponen los
sismos se proéicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes

-en los elementos del marco.

En general, los requisitos de ests capitulo estdn encaminados
a lograr, mediante requisitos de detalles de refuerzo y djymen-
-siones, que el comportamiento del marco est& regido por el gi-

ro inel&stico por flexifn en las zonas que se consideran ar-

ticulaciones élésticas ain#que se presente antes otro tipo-de.

falla y que soporte ciclos de carga ‘ilmuestos'por gigmos intensos.
De acuerdo con el criterioc general adoptado en el articulo 207
del’ReglamentO'y en las Normas TEcnicas Complementarias para
' Disefo por Sismo, a los edificios formados por marcos dfictiles
les corresponde un factor de comportamiento sismico, , igual
a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos
y muros o contravientos, con tal que la fuerza sismica resis-
on code entrepise .
‘tida por los.marchTEea por lo menos el 50 por cienco de la
potai. Se admite asi porqué?weicmuro tiene menos c..pacidad
guec un marco‘para deform&rse.sin'?éila{,en una estructura for-
' mada por marcos dfctiles y muros, si llegan a fallar &stos,los

marcos representin una segunda defensa que puede evitar el

derrumbe de la construccién.

L



Para revisar el requisito da ﬁue sn cada entrepiso los marcos
-gean capaces de_rasihtir al menos el 50 por ciento de la fuar-

za cortante'hctuante,'puede procederse en la forma siguiente:

a) Analicese la estructura y determinen. las fuerzas cortantes

due actdan en las columnas.

- :
b) '‘Si en cada entrepiso la -suma de las fuerzas cortantes que
actdan en las columnas gue forman marcos al suponer gue no

, existen los. muros es al menos el 50 por ciento de la fuer- ¢

7za cortante total de ese entrepiso, se acepta que @e cumple

el.requisito,

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suminigtraré
a8 €505 marcos por lo menos el 50 por ciento de la resistencila

necesaria de entrepiso.. : #

o ne . conn -
51 al aplicar el procedimiento anteriornse cumpledel requisito,

puede recurrirse al criteric general gue consiste en comprobar
*

gue los marcos solos, suponiendo que los muros. han €allado,- son
capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50~por ciento

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 disenan para que lo resistan; o bien _
se dis=ha . la estructura, incluyendo los nuros, y despuéskfe-

visa que la resistencia de los m.rcos solos cumpla con el re-

gquisito. Este-filtimo proceder €s mds laborioso. -

]
'\
"En cuanto a -las condicibén 3 para usar O = 4 gque aparecen en las

normas para disefio por sismo en el sentido de que el minimo S
cociente de la capicidad resistente de un entrepiso entre

‘la zccibr de Jdisefio an difiera en mds de 35 por ciento del

promedio de dicho coclente ‘para todos los entrepisos, puede

suponerse gue la resistencia de un entrepiso >



corresponde al mecanismo gque en 61 se forme con .articulacio-
nes pldsticas an los extremos de 1a: ﬁolumna- Y que la resis-
tencia del muro es.la gue tiene a fuerza cortante eﬁ al ontre-;
procedimiente
piso. Este . sobrestima la resistencia de entrepiso,
particularmente en edificios psbeltos donde las articulacio-
nes se formen en las vigas y no en las columnas y el muro
de concreto falle por giexién en su base. §&in embargo, se
justifica hacerlo asl porque 1la intencién 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,‘sinq sus valores relativos. . ﬁo vale la pema
tratar de valuar la resistencia real de éntrepiao;pues cuan-
do no se forma un mecanismo en el entrepiso gque se trata sino
‘gque el mecanismo de falla del edificio estd definido por ar-
ticulaciones en las vigas, el concepto de resistencia de en-
trepiso pierde un tanto‘su significado., Si se deseara calcu-
larla deberia ser la fuerza cortante que act@ia en ese entrepi-
so cuando se forma el mecanismo de falla general del edificio;

lo anterior se complica afin mds cuando existen muros de con-

craeto pere SISO .

Asi pues, para fines de revisar-al requisito gue se—trata,

basta aplicar la expresifn siguiente:

RE 5 " VR muro

donde VRE es la resistencia ficticia del entrepisb, ZMc‘eé la



suma de los momentos resistentes en los axtremos de las colum-

R muro

nas y v la raesistencia del muro a fuerxa cortante. Para
vaiuar Mc debe ‘tomarse en cuenta la cdrgﬁ axial que actfia en

la columna (pueden usarse los diagramas de interaccifn flexibn-
compresién). La resistencia del muro se determina de acuerdo

v &

con la sccci6n 4.5.2c) de las. Normas, considerando muroe no es-

]

belto; asi se obtiene:

= 0.85 FR/E;_‘

\Y
R muro tL + ph(f‘R rydt)

< 2F_Lt/F%
— R c *

Una de 'las caraﬁteristiéas de un marco que 1nﬁluyen en su -
comportamié%to y resistencia es la_resistencia relativa entre
columnas y vigas. La tendencia actual es propiciar gue las co=-
lumnas sean mée resistentes en flexifn gue las vigas,a Zin:de
eviéar las fallas laterales de entrepiso por la formacién de
articulaciones pléisticas en les extremos de las columnas; aesto
es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla
ocurre por la formacibn de articulaciones inelisticas en lés
vigas y donde las columnas permanecen de hecho en la 2ona
elé;tica excepto en sus bases. Bajo un c;erto sismo, la de-~
. manda de giro en las articulactones pl&sticas de una estructu-
ra cuyo mecanismo de falla estd definido por articulaciones

en lgs vigasg es menor cue el gue se tiene en las articulacio-
nes de un mecanismo de entrepiso; | 'Esdecir la - - estructu-

(€0 coluymnas mss resistantes que 135 vigar) / )
Ta'tiene mas probabilidades de sobrevivir durante un sismo de

por elrd parle, a covss de X carg & axia) /2 capacided e gire
ineldstice de [of colomnas ©s menor que /o de /& V;j&I, :



intensidad extraordinaria. " Ademfs - puesto Qque sus de-
formaciones lateraléa serfn menores, disminuye el riesgo de

que se haga inestable por los efectos de esbeltez.

El requisito de gue los marcos que 8e disefien con Q = 4 sean
monolfticos colados en el lugar se debe a gue los detalles

gue se¢ especifican estdn basados en ensayes realizados en es-
pecimenes mcnolliticos. Los requisitos para marcos prafabrica-

dos se dan en el cap §.

Es importante revisar gue se cumplan)adem&s,todoa los requi-
sitos cue para usar Q = 4 se prescriben en las normas técnicas
para disefo por sismo (ref ) y gue no estd&n mencionados en

las normas para estructuras de concreto.

La condicifn de que cada marco debe resistir al menos el 25
por ciento de la fuerza horizontil jue le corresponderfa si
estuviera aislado prevé la pésibili&ad de qde el sistema de
piso no trasmita adecuadamente IZé'fuerzas derinerci;-a los
elementos verticales mis rigidos, por ejemplo porgue se dane
durante un sismo“violento. También toma en cuenta imprecSﬁD;

nes en el célculo de las rigideces laterales de muros y co-

lunnas gue puedan hacer pensar que algin marco toma menos fye/Za



lateral que la gque en realidad le corresponde.

Se pide que la resistencia especificada, fé, del concreto no

sea menor de 200 kg/cm2

debido al efecto desfavorable que'306

bre la curvatura en la falla tiene el disminuir féa en una

séccion rectangular que tiene un cierto refuerzo, la prcfundi-‘_
.

dad del eje neutro en la falla es ¢ = Asf;/éf 1 al disminuir

oic
fé aumenta g Yy la curvatura disminuye. 0.8

El uso de refuerzo longitudinal qgue no fluya francamente o
gue fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor que al
aplicado al dimensionar puede conducir a fallas frfgiles por
fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos de falla deben
evitarse aungue . ocurran bajo cargas mayores gue las dé diseﬁo,
de agui el primer requisitoc gue se pide para el refuerzo lon=-
gitudinal de vigas y columnas. Tambi&n es necesario que ei
esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda '
demasiadeo al de calculq para que efectivamente se mantenga la

tendencia a que las articulaciones pl&dsticas se formen en las

vigas y no en las columnas.

El otro reguisito relativo al acero de refuerzo pide gque des-
pués de la fluencia el material tenga endurecimiento por dg-

formacibn,de caracteristicas tales gue la resistencia real sea
al menos 1.35 veces el esfuerzo real de-fluencia. Consideran-
do el caso extremo de que el acero fluyera y no tuviera endu-

. 3 ' - - '
recimiento por deformacién, la fluencia ocurrirfa solo en la



seccifn de momento mi&ximo y de hecho no se zormaria_una zona
gue trabajara como articulacién pl&atioa, sino que l# defor-
macibn del acero sc concentrarfa en unos cuantos milimetros y
ripidamente ocurriria su fractura, ' . origiqando una

falla frigil. Si el acero tiene endurecimiento por deforma-
[ -

cibn, al llegar su deformacifin a la zona de endurecimiento

" el momento en la seccibtn de momento miximo ;umenta y también A’J?ﬁ:ﬂ
los momentos en las secciones vecinas, con lo gue la fluencia

del acero se propaga y se forma una articulacitn pldstica. El
reguisito dellas normas tiende a asegqurar que la fluencia ocu-

.rra en una cierta longitud, ylc;;rair asf ‘ una cierta ca-

pacidad de giro inel&stico en esa zona,

5.2 hicnmbros a flexién

5.2,1 Regquisitos geométricos

Se pide que larelacién claro-peralte no .sea menor gue 4 porgque
hay evidencia experimental (ref } de gque bajo acciones re-
petidas el comportamiento de vigas peraltadas que no cumplan

con el requisito es m&s desfavorable cque el de vigas esbeltas,

Los reguisitos qgue limitan. las relaciones del ancho de una vi-

ga con la longitud no soportada lateralmente y con su peralte

tienen la intencifén de evitar el pandeo lateral.

Los extrcmos de lac vigas normalmente est&n bajo flexibn nega-

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repeti



tidas es probable que se desprenda el rebubrimieﬁto y s8lo se.
cuente con el concreto contenido dentro de los estribos; por

esta razbn se requiere un ancho minimo de 25 cm. Sé pide que
el ancho de la viga no sea mayor gue el de la columha)para ha-r

cer lo m&s eficiente posible la trasmisifn de momento entre

viga y columna. - o

La intencifn del @ltimo regquis ito geomBtrico para vigas es evi-
‘tar momentos adicicnales importantes en las columnas,causadoé
por excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se

e

toman en cuenta“‘en el anilisis.

5.2.2 Refuerzo longitudinal

El primer reguerimiento va encaminado a no dejar alguna seccibn
con posiblidad de falla fr&gil por flexidn de uno o de otro sig
no; esto Gltimo en vista de las incertidumbres en el andlisis,

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- e+ el andlisis, y

Lite..iZ2n en vista de la p051b111dad que el sismo =ea més lntenso

gue lo previsto y haga que cAmbign _ los s;gnos de los momentos.

Como se dicc en 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a que el momen
to resistente de la seccibn agrietada sea al menos 1.5 veces ma-
yor gue el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se

evita gue &sta falle bruscamente al agrietarse. EL reguisito



de que sean por 10 menos dos barras enl!cada lecho se refiere

mas bien a la necesidad de ellas por razones defconstruccibn.a’
Se mantuvo el 1limite de 0.75 Ag, para el aéerlo a tensibn. "ed'.
Aungue el concepto de falla balanceada no es ya en rigar apli.
cable a un viga sujeta a acciones'que le provocan deformacio-
nes ciclicas - - . inelé&stica§, la cuantla que tenga la ‘-
scsoi1idn con felaciGn a la cuantfa balanceada continda siendo

un indice de la ductilidad de la viga. §Se sugiere gue la cuan
tia no exceda de 0.025 a fin de evitar congest%%amiento de las
t\;_grras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor-

tante gue puede generarse en la viga.

el

Se pide gue en la unién con un nudoﬁmomento xeglstente positive
de una viga sca por lo menos igual a la mitad del momento .resis
tentc ncgativo gque se tenga en esa seccién) para prever la posi-
bilidad de que, aunque el anflisis no lo indigue, el momento po-
sitivo debido al-sismo excede al negativo causado por las cargas
verticales. Esta situacibn puede verse propiciada por hundimien-
tos diferenciales, o acortamientos diferenciales 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
momento flexionante-en los extfemos de las vigas dé un marcod es

mayor si los claros son pequenos.

Se pide que en las uniones por traslape se suminis tre refuerzo he~

licoidal o estribos cerrados, debhidoa laposible cafda

del recubrimiento lo que disminuirfala adherencia de las barras y debil ‘



ria la unifn traslapada. Las uniones traslapadas no se permi
ten en zonas donde se preven zonas gue funcionen como articula-

ciones plisticas, pues no son confiables bajo deformacicnes ct-

[}

clicas inel&sticas.

En un paguete de dos barras es pequeﬁo el mgnoacabo en la adhe-
rencia con el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adh.f_.
rencia scan pequeﬁos,yaque su 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 gque deben satisfacer las uniones soldadas o con
dispositivos mecdnicos, se hace hincapié'en el que pide gue resis

tan al menos 1425 veces la fuerza de fluencia de las barras gue

-unen. -

Al definir el di&metro, la cantidad y la distribucibn del refuer-

20 leongitudiral, ‘debe tenerse presente la facilidad de construec-

resplcto @
cibén, en particular las barras gque llegan a las uniones con

- las colimnas.
5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

El rezfuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas

a fin de aumentar su capacidad de de-

= - —

formarse sin fallar y de resistir acciones cicli-

de articulaciones plésticas)

cas. Tambié&n tiene la funcibn de restringir lateralmente al ace-
ro longitudinal que pueda trabajar a compresibn. El diametro del
refuerzo para confinar estard de acuerdo con el tamanho de la viga.

Como guia, se sugiere usar barras No.2.5 en vigas con peralte de



hasta 50 & 60 cm, No 3 con peraltes de hasta 80 & 90 cm y No 4

© mis gruesas para peraltes mayoruﬁ.

El requiﬁito relati‘vo a las barras longitudinales de la parifa-;
ria en las zonas de articulaciones pl&sticaé sigﬁifica qua las '
barras de esguina y una de cada dos consecutivas deben tener el
soporte lateral como se indica en :.2.3 Y que ninguna barra no
soportada lateralmente debe distflgx?;ﬁtggo’de 15 cm de una barra sf* *

soportada.
5.2.4 Reguisitos para fuerza gortante

.La formn dec obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-
co dfictil se ilustra en la fig 1. Para evitar gque ocurra la fa-
lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciocnes,

JB_partir de) equilidrio ge (3 Vigs,
las fuerzas cortantes de dis efio se calculan'suponiendo que ya sge

formaron las articulaciones plasticas en 5w extremos, o
\ seguids

Los momentos de fluencia se calculan sin factor de reduccibn,

porgue asi se tiene una condicién més desfavorable ya que se vb-

tienen fuerzas cortances mayores. Ademds, se supone que las am-

plitudes de las rotaciones son tales gue el acero puede llegar a

tener endurecimiento por deformacifén, por lo que el momento se

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 fy.

La situacidbn descrita en la fig . . puede ocurrir durante un .sis-
mo intenso: primerc se forma la articulacidén en el extremo donde
el momento del sismo se suma con el causadé por las cargas de
gravedad,; despufs, al aumentar el efecto del sismo, se forma la

articulacién de momento positivo en el otro extremo.

12



Fn rintemas de piso viga-losa monoliticos, el momento resisten=

te negativo de la viga aumenta con relacidn al tebrico,a causa

del refuerzo de la losa que.trabaja a tensi6n junto con al re-
fuerzo de la viga. .Se recomienda tomar en cuenta esta incre-

mento en vigas relativamente pequeﬁas(peralte mancr de 50 om;ram09wg>
y también cuando la cuantfa de refuerzo de la losa exceda da ‘-

0.006 6 0.007 {(ref Y.

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo re-
sultado gue con el general, es declr, evitar que la viga falle
por fuerza cortante antes que se formen las articulaciocnes

.
o

ineldsticas en los extremos. ” El procedimiento optativo es més .
Hi
sencille, aungue, como suele suceder en estos casos, puede con=

ducir a un mayor consumo de acero en estribos.

5.3 Miembros a flexocompresifn

Los miembros a flexocompresién con carga axial pequefia

(Pu < Agfc/IO) sc tratan como vigas.

Las razones para peilir un minimo en la dimensidn transversal
de una columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera-
bles a errores constructivos, a ippactos accidentalespy a ex-
centricidades accidentales de otra indole, y b) facilitar la
ccla~- -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.. -



La intencién de que el &rea de la seccifin transversal gea al
mencs igual a2 Pu[0.5fé eg garantizar una cierta capacidad de
giro en zonas de la columna donde llegaréh a formarse articula-
ciones pldsticas., La capacidad de giro tnelfstico en una colum-

na aumentaAal disminuir la relacién Pu/Agfé .
‘-K

Se pide gue la relacibn entre la dimensién transversal mayor

de la columna y la menor ™ exceda de 2.5, para gue el slemen-
to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carac-
terfisticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

teral.

Pohra evitar gue los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de
una disminucifn significativa de la ductilidad general de la
estructura,jlas disposiciones de 1.3.2 se adiciona el reguisi-
to de que la relaci6n entre la altura libre y la mencor dimen-

sifn transversal no exceda de 15.

5.3.2 Resistencia mininma a flexifn

En la seccién 5.3.2 explicitamente se trata de disminuir las
. robabilidades de que se presente fluencia en las columnas Y,
psr tanto, de que se forme un mecanismo de_falla ;gteral en
alg@n entrepiso. El requisito de la sec¢cifn propicia la for-
macifn de un mecanismo de falla definido por articulaciones

pl&éticas en las vigas y en la base de las columnas. (fig ).

Bajo un mismo sismo,la demanda de giro en las articulaciones

del segundo mecanismo es menor que la demanda de giro de las

14.



articulaciones de un mecanismo da falla de entrepisc, a causa
de que en éste ﬁitimo la disipacién de enurgialaélo ocurre en
las articulaciones pl&sticas &g los extremo; de las columnas -
del entrepisc que falla, en tanto que en el otro se disipa en
un nGmerc mayor de articulaciones distribuidaicén todo el edi-
ficio. '
Por otra parte, la capacidad de giro de una articulacifn for-
mada en una viga es mayor que la de aguella gue se forma en una
ceolumna, a'causa de la carqga axial. Adem&s, y en particular
si la falla lateral de entrepisoc ocurre en la zona bajé de la
estructura, aumenta 1la importaﬁcia de los momentos de segﬁndo
orden en las columnas del entrepiso dahado,con el consiguien-
te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificio. Lo
ante?ior significa que una estructura donde las articulaciones
se formen en las vigas y no .en las columnas tiene mas probabi-'
lidades de sobrevivir bajo un sismo de intensidad extraordina-

ria gue otra en donde la fluencia ocurra en las columnas de un

entrepiso v on 21 se forme un mecanismo de falla lateral.

Debe hacerse hincapi® en gque la importancia de que no se for-
men articulaciones ‘plidsticas en las columnas es mayor en los
rrimeros entrepisos de edifiézéé altos. Eﬁ edifizios de ﬁhb o
dos niveles o en los filtimos pisos de edificios de mds altura
se puede ser menos estricto en este aspecto.. Asi mismo, en un

cierto caso podria admitirse fluencia en algunas columnas de

un entrepiso a condicidn de que las restantes del entrepiso

1t
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permanezcan eldsticas e impidan la formacién de un mecanismo

de falla lateral,

Zn rigor, no es posible asegurar gue no se for-
men zonas inelfsticas-en las coclumnas, por lo gue se debe su-
ministrar on sus extremos el refuerzo de confinamiento praa-‘
crito en 5.3.4, Entre otras, las razones gque pueden provocar
la fluencila de las columnas es la scbrerresisgtencia de las vi-
gas a causa del endurecimiento por deformacifn del acero de
refuerzo y por la contribucifn al momento resistente negativo

de la viga del acero de la losa adyacente.

‘Se pide duplicar la carga axial ﬁebida al sismo para prever
gue la fuerza . si{smica horizontal excede de la obtenida divi-
diendo el coeficiente sismico entre el factor de comportamien-
toe sismico, Q, igual a 4. Una de las razones para divicir en-
tre Q es el supuesto comportamiento pléstico de la estructura,
pero éstg se ve afectado por la sobrerresistencia de i;s vigas,
la presencia dec muros y por la no simultaneidad en la forma-
citn de las articulaciones pl&sticas, todo lo cual conduce a
gue la fuerza lateral que toma «1 z2dificioc sea creciente con

la deformaci6n lateral, y, por con:iguiente,a gue aumenten 10s

momentos de volteo y las cargas=axiales en las columnas, incre-

mento que no se toma en cuenta en el andlisis.

Con el procedimiento optativo (FR ="0.6) se pretende obtener

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formacifn



de mecanismos de falla lateral de entrepiso.

Si se llega a formar el mecanismo definido por articulaciones
en las vigas y en las bases de las columnas, la falla de la
estructura estar&8 gobernada por la falla da lag bases de las
columnas, por lo que resulta esencial gque esa zona cuente Con =
el adecuado refuerzo transversal de confinamiento. El confi=-
namlento aumentard la capacidad de girc de las bases de las
columnas y~permitir& gue soporte més ciclos de acciones sfsmi-

cas sin perder su capacidad de carga vertical.

5.3.3 - Refuerzo longitudinal

.} limite inferior para la cuantfa de refuerzo longitudinal
tiene el propbsito de evitar que dicho refuerzo fluya en com-
presién a causa del flujo plastico (creep) delvconcreto. Al
deformarse el concreto con el tiempo, va transfiriendsc su car-
ga al acero de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com-
presién si su cuantia es rnuy pequeiia; la. columna se irfa acor-
tando al paso d?l tiempp se crearfaesfuerzos v deformaciones
no previstas e;aiigas y en otras columnas. Otra razbn para

A
establecer una ~uantia minima de refuerzo longitudinal es su-

ministrar una cierta resistencid . flexibn.

El limite superior para la cuantia de re%uerzo longitudinal es
en esencia para evitargue se -congestione el refuerzo, particu-
larmente en las intersecciones .con las vigas. "Si el refuerzo
es excesivo, se dificultan su colocacibtn y el colado del con-

creto.
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Be limita a dos el nlimero de barras por pa&uetn a fin d; dismi
nuir el riesgo de fallas de adherencia en la columna y en espe
clal en las intersecciones con las vigas., Por otra parte, se ‘
logra un mejor confinamiento del concreto del nficlec si las ba
rras longitudinéles estin distribuidas en la periferia gue a1
se concentran en paquetes., Esta disposici8fn tiende a dejar'fhg
ra de uso la prdactica anterior de concentrar la mayor parte

drl refuerzo longitudinal en las esguinas gue, si bien aumenta

la resistencia en flexifn, propicia problemas de adherencia y

de menoscabo en el confinamiento.

Al igual gue en las vigas, las uniones de barras por traslape
en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien
to. Los traslapes s&lo -se permiten en la zona centrafde la
columna donde es poco probable gue se desprenda el recubrimien
tc. Las uniones soldadas o con dispositivos mecdnicos ho pre-

senlan ese incenveniente y se permiten
cn cualyuier localizacibn con tal gue se cumpla con los requi-

7

'sitos gue se incluyen sobre cantidad de uniones y separaciln
entre ellasu

Se hace &nfasis en la importancia de gue se cumplan los requi -
sitos de la seccibn 4.2 gue no resulten modificados por el

inciso 5.3.3. ’ _

5.3.4 Refuerzo transversal

El refuerzo transversal de una columna tiene la funcibén de su-.
ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con- -

finamiento ad«cuado al nGcleo, asi como restriccifdn lateral al



4 Hace
refuerzo longitudinal. El confinamiento lateraldque aumante

considerablemente la capacidad del concreto para deformarse
en la direccidn longitudinal sin fallar, con 19 cual se evita
el comportamiento fr&gil de la columna. El refuerzo minimo .
que se especifica en esta seccifn es el necesario para confi-
nar el concreto del ndcleo y restringir lateralmente las ba-‘
rras longitudiﬁales; este refuerzo 88lo se pide en las zonas
donde es probable gque ocurra comportamiento ineldstico duran
te sismos intensos. No obstante la tendencia hacia evitar
gue las ceolumnas sufran comportamiento inelfstico, dabe pre;
verse la posibilidad de gue esto ocurra, segln se Indica en
los comentarios a la seccifn 5.3.2, de aqui la hecesidaJdé

-

suministrar el{ refuerzo transversal para con.15:[.:13.1':1:‘.f.@m‘.:c::.E.>

_C—En toda seccifn de una columna el refuerzo transversal debe
satisfacerr ¢l reguisito gue sea mas éptricto antre el necega-
rio para confinamiento y el necesario para fuerza cortant;,
teniendo en cuenta gue el primero finicamente es necesario en

las zonas indicadas.

Las zonas en gque cabe esperar comportamiento ineld@stico duran-
te sismos extraordinarios son las prbdximos a lus intersec;io-
nes con las vigas,por ser en ellas méximos los momentos causa
dos por las fuerzas laterales.= Para tomar en cuenfa que en
las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexibn
se encuentrgQLmés préximo a los nudos superiores, se pide que,
ademis de cumplir con los requisitos generales que fijan la lon

gitud confinada,- ésta llegue por 1lo menos hasta media altura



de la columna; por otro lado, para dar continuidad a la colum
na dentro de su cimentacién, a fin de evitar que allf el con-
finamiento deba depender de otros refuerzos, se especifica

que el refuerzo para confinar se continfie en la cimentaciﬁn.nj

La cuantia volumétrica de refuerzo heliceidal, Pg: se define

como el cociente del volumen de acero helicoidal entre el vo,_

-

“lumne del nGcleo de conereto confinado por dicho acero

(Psuqas/gnc, donde D, es el didmetro del nficlec, hasta la ori

'lla exterior del refuerzo helicoidal).

La primera f6rmula 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 resistencia del nGcleo confinado -
por la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciocnes grandes

de compresién cuando ya se desprendil el recubrimiento.

Duran=te un sismo violento, normalmente lo gue va a incremen-
tarse y guiz8 variar ciclicamente es la magnitud de los momen-
tos £flexionantes gue actfan 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 primercs entrepisos debidos al
sismc si pueden ser importéntes)}sin embargo, se ha mantenido
el criterio del inciso a), en-vista de gue .el confinamiento
lograio también mejora.lﬁ ductilidad de la columna aungue

haya flexiones importantes adicionales 5 la carga axial

fraf J. Tl limite 0.12 fé/fy rige-en secciones grandes;

en ellas Ag/Ac tiende a 1.0 y la cuantia suministrada por la

primera f6rmula tiende a cero.

. JP"”
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Se admite gue el confinamiento suministrado por entribos ce-

rrados rectangulares segln se establece en el inciso b}). es

eguivalente al que propeorciona el zuncho en columnas circula= |

res. Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento
gue da el estribo rectangular es menos eficiente debido a qua-
la barra se fla;iona y Bu accifin scbre el nGcleo. diaminuye nl‘
alejarse ae las esquinas del estribo. Este inconveniente se
pretende | cormpensar usando mis refuerzo transversal

y tarbién por medio del uso de grapas intermedias, as{ como
limitando las dimensiones de los estribos, En efecto, la

_cuantfa volumétrica de refuerzo transversal rectangular del
. A

inciso b) és aproximadamente un tercio mayor que la obtenida

con las f6rmulas del inciso a) para columnas con zuncho circu-

lar, v la muyor dimensidn de un estribo rectangular no debe

de
cxceicrAQS cm. ©GSe reconmienda el uso abundante de las grapas
coinplementarias deszritas en las Normas. En la fig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento.

Los reguisitos de separacién maxima del refuerzo transversal
y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre
éstas y grapas y de-'méxima dimensidn de estribos sencillos

= —_ — -
gue se establecen en esta seccién)se refieren s6lo al refuer-

zo paira confinamiento. -

-

5.3.5 Reguisitos para fuerza cortante

Estos requisitos tratan de evitar gue las columnas fallen por

-
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fuerza cﬁrtante antes gue se formen articulaciones plésticas
en las vigas, es decir,relacicnan directamsnte la resistencia
a fuerza cortanté 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 ciarto grado el disefic.

El valor de 0.75 ng para el momento que actfia en un extremo :
de una columna al considerar su equilibrio-proﬁiehe de suponer
gue seé cumple la condici6n de 5.3.2, como ;gualdad, Y que los
momentos en las dés columnas gue llegan a un nudo son iguales;
tambien éor sencillez,
se admite gue Mg es el valor de disefio, es decir, estéd valuado

con £, e incluye a F Este proceder es algo m&s sencillo que

R!
las operaciones gue habria gue realizar al considerar en el
¢y, 2ilibrio de las columnas sus nomentos resistentes obtenidos

con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial

gue conduce a la mi&xima resistencia a flexibn.

Existe una posibilidad desfavorable, que se presentaria cuan-
do tanto las ' sumas de los momentos resistentes reales de las

vigas y de las columnas fueran, .cada una, mayores que 1.5 Mg'
(en las vigas a causa, por ejezplo, del refuerzo de la losa,
Y en las columnas porgue rigiera el refuerzo minimo), En ﬁaﬁ'
les. condiciones, la falla se presentaria for fuerza cortante

en las columnas. Esta circun®tancia es poco probable, pero al

A“eeSavr debe tenerse en cuenta su nosible ocurrencia y cuando



presentarse,
se juzgue gue puedq - para obtenar la fuarza cortante

se debe plantear el equilibrio de la columna con sus momentos

resistentes sin reducir, en lugar de con 0.75 M_; se recomian;.‘

g
da proceder asf cuando rija el refuerzo longitudinal m{nimo

en la columnas.

5.4 Uniones viga-columna

5.4.1 Reguisitos generales

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior
de una marco sujcto s0lo a carga lateral se muestran en la

fig

En el zcero a tennidn gue llega al nudo se.supone un esfuerzo
de 1.25f debido a gue ensayes han demostrado que los giros
innl#i~+:cos debidos a sismo en las caras del nudo implican
deformaciones en el refuerzo de £1lexidn considerablemente
mayores que las correspondientes a la primera fluencia y que
bien pueden llegar a los gque corresponden a la resistencia
maxima del acero supuesta de 1.25 fy ({para acero de gradc 42,
la deformacidn unitaria correspondiente al esfuerzo maximo

es del orden de 0.08 a 0.10)._La fuerza cortante calculada

a media al.nra del nucdo resulta icual a Asz(1.25fy)+Asl(}.25fy)-v.

Las uniones vigq:columna'son elementos criticos en un marco

por lo gue su diseno y detallado no debe descuidarse. Si un
nudo se danfa es muy dificil repararlo,y si pierde capacidad ‘de
carga vertical causa la falla de la columna gue llega a &l ¥y

quizd el derrumbe de la estructura; lo ideal es que la resis-
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tencia del nudo sea mayor que la de los elementos E;ue concurren

en E&l.

Los principalés problemas involucrados en el diseniio de uniones vi-
ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al an-
claje del refuerzo dentro de &1, y al posible congestionamiento
excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa gue el nudo se
“agrietf en diagonal segin se muestra en la fig . Bajo las
acciones ciclicas causadas por el sismo, el patrén de agrieta-
miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el
nudo de las barras de vigas y columas gue llegan a El presenta
el probleﬁa de gue frecuentemente en una cara del nudo una cier-
ta barra esté. a tensidn y en la cara opuesta a compresibn, /@ guc
proveca
- gue se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-
cibn a la requerida si sblo actuara la tensidn. También se tie
ne el inconveniente de gue al formarse en una viga una articﬁlg
cidn plastica adyacente al nudo, la fluencia de 1as barras tien
de a pauxrar-‘en éste provocando ciertomenoscabo en la adheren
cia. qgo lo anferior se ve agravado por el efecto de las accio

7, .
—CIC/ESS ~ [as cuvales _ .
‘nes : impuestas por el sismo “tienden a ir deteriorando

)
la adherencia de las barras dentro del nudo. En buegna medida
se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando
el uso de barras de diémetro gragdg. En el dimensionamiento y
detallado del nudo debe buscarse un eguilibrio entre su resis-
tencia a fuerza cortante y el didmetro, la cantidad y la distri
buciftn de las barran que entran en €l, a fin de evitar un con-

gestionamiento excesivo del refuerzo que dificulte su habili=

tacibn y afecte la correcta. colocacifn del concreto. n este



respecto, Se recomienda tener en mente el detallado de los nudos
desde que se dimensionan las coclumnas y vigaﬁ del marco. General
mente da buen resultado mantener baja la cuantfa de refuerzo lon=-
gitudinal de las vigas. Elaborar'diﬁujo; amplios a escala de /e
disposicibn del refuerzo dentro de los nudos contribuye 4impor-

tantcmente a evitar dificultades inesperadas en la obra ..

[ Y

Para el disefio de los nudos, en las Normas Be optS por el crite-
rio del Apé&ndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ): es un pro-
cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de

refuerzo y que tiene apoyo telrico y experimental (refs ).

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen
dentro del nficlec de la columna cbedece a que allf las condiciones
para el anclajE son m&s favorables,a causa del confinamiento sumi-

ristrado por ¢l refuerzo transversal de la columna.

5.4.2 Recfuerzo Lransversal

El praincipal japel gue desempena el refuerzo transversal en un nu-
do es suninistrar confinamiento al concreto del nGcleo, a fin de
aumc:.way su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de
acciones cficlicas, sin perder su capacidad de carga vertical. Tam-
bién tiene la funcién de contribuir a resistir la fuerza cortante

Poralre parfe, el - :
gue actda en el nudo (fig ). confinamiento gue da el re-

A
fuerzo transversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo
que allf llega. La fuerza cortante provoca tensiones principales
inclinadas our causan agrietamiento diagonal en el nudo. El re-

fuerzo transversal orescrito debe usarse siempre en todo el nudo,
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aunque la fuerza cortante calculada resulte pequeifia.

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante ,

Para revisar 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 sismo con
el 30 por ciento de los efectos del componente ortogonal; la
revisién puede efectuarse en cada direccifin principal en forma
independiente. En la fig » la fuerza cortante horizontal
calculada a media altura del nudo resulta igual a Asz(l.ZSfy)

+ Asl(l.25fy) - V (en la cara izquierda ;a suma de las compre-
siones en el concreto y en el acero es igual a la tensibn en el

acero inferior,hsﬁ(l.ZSfy), pues forman un par).
-

En la fig se Ilustran las condiciones de trabajo de un ﬁudo
interior de un marco donde ampliamente predomina el efecto de
las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-
lumna), La parte b) de la fig es el equilibrio de la por-

- gib6n de nudo limitada por la grieta diagonal inferior, y en
ella se aprecia el papel gue l¢ empenan el concreto y el re-
fuerzo en la resistencia a fuerza cortante. El concreto traba-
ja a compresit6n formando b&sicamente un puntal en -diagonal; el
refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensibn y contribuve a
mantener el gquilibrio. En la fiq se aprecia el efecto favora-
ble de ﬁsar estribos transversales y también barras verticales
intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intérmédios,

aumentarfan demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras
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longitudinales ex;remas de vigas y columnas que llegan al nd-
cleo (asf, gl esfuerzo en las barras longitudinales inferiores
de la viga tendrfa gue pasar, en un pegueno tramo de anclaje,
La, del de fluencia en tensifn, a la izquierda de la grieta, a
uno de compresidn, CS/AS, mientras gue 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 - [ a_., fsi’ donde

51

agy son las &reas transversales de los estribos y fSi los res-

pectivos esfuerzos.

Como se mencion6 antes, el procedimiento para disehar las_unio-
.nes por fgerza cortante es el del Reglamento ACI 318-B3; é&ste

a su vez ;;té gasado en un estudic realizado en la Universidad
de Texas (ref ). En dicho trabajo se concluyd gue la resis-
tencia de una uni6n a fuerza cortante es funcibn b&sicanmente

de tres variables: la presencia de vigas transversales gue lle-
guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-
creto. Se encontr6 gue la variacién de la resistencia no era
muy sensible a cambios en el réfuerzo transversal, por lo que
optaron por h:cerla depender, para fines de diseﬁo,sélo de las
dimensiones del nudo, de la resistencia a compresién del con-
creto, y de las vigas transveesales; en cuanto al.refuerzo.
transversal, optaron por usar una cierta cantidad minima obli-
gatoria. -

En el disefio de uniones viga-columna de marcos dfictiles exis-

sdoptados en distintol paises
ten discrepancias importantes en los criteriosfe instituciones.
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Asf, dentro del propio ACI el procedimiento pf&puooto por el
Somité ACI-ASCE isfref) lleva a una cantidad mayor de estribos
que la obtenida de aplicar el apéndice A-del Reqlamanto ACI
318-83. Ll procedimiento que se aplica en Nuev# Zelanda es

aCn mas conservador gue el del Comit& ACI-ASCE 352. En iaa
Normas para el Distrito Federal se optS por el del Reglamento .
ACI 318-83,. atendiendo a gque tiene buen apoyoc experimental, es
sencil1n vy no conduce a congestionamientos excesivos de refuer-
iw. Jara valuar el frea del nudo,sea&%;g'el criterio del Co-

mité 352,gue '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 (FR = 0,8). Cuando la fuer-
za cortante de disechio exceda a la resistencia de diseho, el
proycstint. punde aumcntar las dimensicnes transversales de la
columna, o aumentar el peralte de las vicas; con esto filtimo

disminuye el 8rea de refuerzo longitudinal de las vigas y por

consiguiente la fuerza cortante de disefo en el nudo.

En la fig se ilustra la determinacidtdn del ancho efectivo,
be' Al haber limitado la relaci6n de dimensiones transversa-
les de las columnas a un mé&ximo=de 2.5, en realidad-ya no tie-
ne aplicacifn el requisito segdn el cual el ancho efectivo no

debe ser mayor-guec el ancho de la o las vigas m8&s h, y podria

omitirse.



5.4.4 Anclaje del refuerzo

De hecho, el primer parrafo de esta seccifin se refiere a nu-.
dos de columnas de orilla. Se opt6 por exigir que las barras
longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del

nGcleo de la columna,a fin de hacer mis definido el trabajo en

J
el nudo en el sentido de gue las barras sigan la tendencia

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-’
cidn del puntal a compresibn en el concreto (fig ). Si las
barras cumplen con los otros reguisitos de anclaje, pero no

se llevan hasta la cara opuesta del nQGcleo sino que se doblan
antes, Se provoca uné distribucibn de esfuerzos irregularlque
puede acelerar.el deterioro del nficleo ante acciones repetidas.
Se juzgb conveniente considerar en forma explicita quelaajo
acciones repetidas el recubrimiento de una columna se deterio-
ra y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de las-ba-
Tras dg las vigas (ref }); por esta razbn,se pide cue la sec
cidn critica para anclaje sea en el plané externo del nGcleo

de la columna. La influencia de este reguisito es mayor en co

lumnas de seccibdn peguena.

El anclaje de las b arras de una viga en un nudo presenta la
circunstancia favorable de gque tiene lugar dentro de. una zona
confinada por estribos y tambi&n generalmente por vigas trans-
versales gue llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto
desfavora le de las acciones repetidas impuestas por el sismo,
y la penetracién de la fluencia de las barras de 1as'vi§as-deg

forman
tro del nficleo cuando en éstas:'se'articulaciones plasticas adya
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centes ‘al nudo. Al respecto, .se adoptﬁ el criterio del Regla
mento ACI-318-83 que estima que tiene cierto predominic el efeg
to favorable del confinamiento, tor lo gque se. admite reducir
la longitud de desarrollo al %0 por ciento de la requprida en .
3.1.1c). Debe aclararse gue esta reduccién.no se aplica a la

longitud recta de 12 diametros que sigue al doblez,

Las barias ¢o vigas y columnas que pasan a través de un nudo
tienen la particularidad désfavorable de que pueden estar a
tensidn en una cara del nudo Yy a compresibn en la cara opuesta,
la fosl aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo.
No obstante, existen algunas atenuante al  problema: a) el
va mencionado confinamiento suministrado por los estribos del
nudo y las vigas transversales; b) si las barras de una viga
llegan a perder su adherencia en el nudo, gquedan ancladas en
la viga opuesta; esto causa gue aumenten las compresiones an
dichz vizz opuesta, pero no implica peligro inminente de de-
rrumbe; T, a5 minimo el riesgo de gue las barras de las co-
lumnas tcngan gue {luir 'en tensién y en compresibn en las ca-
ras horizontaler dcl nudo, pues la tendencia del disefio es
gue mas bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte,

la carga axinl de las columnas tiende ‘a evitar gque sus ba-

rras fluyan en tensibn.

- e,

v Juiga gue las relaciones entre dimensiones de nudo y y aid
metros de o arras que sc prescriben, conducen a un comportamien
to tblarable -de los nudos en cuanto al anclaje de las barras

gue los cruzan. Sin embargo, se estd8 consciente de que.no se
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evita totalmente la pgsibilidad de que la adherencia sufra me-~
noscidbd Bl la estructura se ve sujeta a varios sismos intensos

durante su vida. Este es uno de los aspectos débiles que tie

nen los marcos destinados a resistir sismo.

KY|



NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO

PROPUESTA 27 de rebrere, 1990

11.3 Concreto

11.3.1 Materiales compecnentes

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 verificacidn de cali-
dad se realizard a partir de muestras tomadas del sitio de sumi-
nistro o del almacén del productor de concreto. El Corresponsea-
ble en Seguridad Estructural, o el Director de Obra cuando no se
reguiera Corresponsable, en lugar de esta verificacidn podrd ad-
mitir la garantia del fabricante del concreto de gque los materia-
les fueron ensayados en un laboratoric autorizado por el Sistema
Nacional de Acreditamiento de Laboratorios de Prueba (SINALP), y
que cumplen con los reguisitos establecidos en 1.4.1 y los que a
continuaci®n se indican; pero en este caso también podrd ordenar

la verificacién de la calidad de los materiales cuando lo juzgue

procedente.

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

nes y adiciones: 32



Propiedad Concreto Concreto
clase 1 clase 2

Coeficiente volumétrico de la gra-

va, min . 0.20 -

Material mds fino gue la malla
F 0.075 (No. 200} en la arena, por
centaje 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 que éstas intervienen en el

concreto, a partir del limite 1li-

guido, porcentaje max, 2 3 -

-

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

vez por mes para el concreto clase 1.

Lo; limites correspondientes a estos reguilsitos especiales pueden
modificarse si el fabricante del concreto demuestra, con pruebas
realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, gque con
los nuevos valores se obtiene concreto gue cumpla con el requisi-
to de m&dulo de elasticidad establecido en 11.3.4. En tal caso,
los nuevos limites serén los gue se aplicuen en la vefificacién
de .estos requisitos para los agregados especificamente considera-

dos en dichas pruebas.

11.3.2 Elaboracidén del concreto



El concreto podrd ser dosificado en una planta central y trans-
portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y ﬁezclg
do en una planta central y transportado a la obra en camiones agi
tadores, © bien podré ser elaborado directamente en la obra; en

todos los casos deberd cumplir con los requisitos de elaboraciédn

gue aguf se indican.

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

los reguisitos 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—155.7 S1 es
.hecho en obra, podré& ser:dosificado en peso.o en volumen, pero
deberd ser mezclado en una revolvedora mecdnica ya que no se per-

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

Al concreto en estado fresco, antes de su colocacidén en las cim-
bras, se le hardn pruebas para verificar gque cumple con los requl
sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali

zardn al concreto muestreado en obra, con la siguiente frecuen-

- _

cia como minimo:

Prueba y _ Concreteo clase 1 Concreto clase 2
métedo
Revenimiento Una vez por cada entre- Una vez por cada entre
(NOM C-156) ga, si es premezclado, ga, $i 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, pero no menos de colado, pero no me-
de una vez por cada nos de una vez por ca-
20 m3 de concreto,. da 40 m3.

El revenimiento serd el minimo requerido para gque el concreto flu
ya a través de las barras de refuerzo y para gue pueda bombearse
en su caso, asi como para lograr un aspecto satisfactoric. EI1

revenimiento nominal de los concretos no serd mayor de 12 cm. Pa

ra permitir la colocacidn del concreto en condiciones dificiles,
o para gue pueda ser bombeado, se autoriza aumentar el revenimien

to nominal hasta un miAximo de 18 cm, mediante el usco de aditivo

- S

supeffluidificénte, de manera gue no se incremente el contenido
unitario de agﬁa; en tal caso, la verificacidn del revenimient;
se realizard en la obra antes y después de incorporar el aditiﬁo
superfluidificante, comparando con los valores nominales de 12 y
18 cm respectivamente; las demds propiedadeg, incluyendo las del

concreto endurecido, se determinardn en muestras que ya incluyan

dicho aditivo,

El Corrésponsable en f:xguridad Estructural, o'el Director de

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

12 cm.

~

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimignto
<
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nominal mayor de 12 cm, deberd ser entregado con un comprobante
de incorporacién del aditivo en planta; en la obra se medird el

revenimiento para compararlo con el nominal méximoc de 1B cm.

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

con las siguientes tolerancias:

Revenimiento nominal, cm Tolerancia, cm
menor de 35 + 1.5
de 5 a 10 + 2.5
mayor de 10 + 3.5

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales

midximos de 12 y 18 cm,

Para gque el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico
en estado fresco, su valor determinado deberd ser mayor de
2200 kg/m3 . para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m3

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

La calidad del concreto endurecido se verificar& mediante pruebas
de resistencia a compresidn en cilindros elaborados, curado y
probadeos de acuerdo con las normas NOM C 160 y NOM C B3, en un

laboratorio acreditadc por el SINALP.

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

cia especificada a 14 dfas, las pruebas anteriores se efectuardn



a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberdn efectuarse a

los 28 dias de edad.

Para verificar la resistencia a comprésién de concreto de las mis
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 cidbicos; sin embargo, si el concreto se emplea
para el colado de columnas, se tomard por lo menos una muestra
'por cada diez metros cibicos. De cada muestra se elaborardn y
ensayardn al menos dos cilindros; se entenderd por resistencia
de. una muéstra el promedio 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, s1 ninguna mues
tra da una resistencia inferior a fé - 35 kg/cmz, y, ademds, si

los promedics de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-
tras consecutivas, pertenecientes © no al mismo difa de colado,_no

son menores gque fé.

Para el concreto clase 2, se admitird gue la resis.2r. ia del con-~
creto cumple con la rgsistencia especificada, fé, Si ringuna mues
tra da una resistencia inferior.a.fé - 50 kg/cmz; y,—ademds, si

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

son menores que fé - 17 kg/cmz.

Si sOlo se cuenta con dos muestras, el promedio de las resisten-
. _ : : ' 2
cias de ambas no serd inferior a fé - 13 kg/cm” para concreto
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clase 1, ni a fé - 2B kg/cm2 para clase 2, ademds de cumplir con
el respectivo requisito concerniente a las muestras tomadas una

POr una.

Cuando el concreto no cumpla con el requisito de resistencia, el
Corresponsable en Seguridad Estructural, © 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 criterio de los responsa-
bles mencionados; como factores de juicio deben considerarse, en-
. tre otros, el tipo de elemento en gue no se alcanzd el nivel de
resistencia especificado, el monto del déficit de resistencia Y
el nlmero de muestras o grupos de ellas gue no cumplieron. En
ocasiones debe revisarse el proyecto estructural a fin de consi-
derar la posibilidad de que la resistencia gue se obtuvo sea su-

ficiente.

Si subsiste la duda sobre la seguridad de la estructura se podran
extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la norma NOM C 169,
del concreto en la zona representada por los c¢ilindros que no cum
‘pliefbn. Se probardn tres corazones por cada incumplimiento con
la calidad especificacga, 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 considerari adecua-
do si el promedio de las resistencias de los tres corazones es

mayor o igual que 0.8 fé y si la resistencia de ningln corazén es
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menor que 0.7 fé. Para comprobar que los especimenes se extraje-
ron y ensayaron correctamente, se permite probar nﬁevos corazones
de las zonas representadas por aquellos cue hayan dado resisten-
ias errdticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no
cumple con el criterio de aceptacidn cue se ha descrito, el res-
ponsable en cuestidn nuevamente debe decidir a su juicio y respon
sabilidad las medidas que han de tomarse. Punede optar por refor-
zar.la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, © recu-
rrir a realizaf pruebas de carga (artficulos 239 y 240 dél Regla-
mento) en elementos no destinados a resistir sismo, u ordenar la
demolicidn de la zona de resistencia escasa, etc. S§i el concreto
‘'se ‘compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se eszable-
cerdn de comin acuerdo entre el fabricante y el consumidorlias
responsabilidades del fabricante en caso de gue el concreto no

. . . . X
cumpla con el requisito de resistencia,

El concreto debe cumplir ademés con el requisito de médulo de

elasticidad especificado a continuacidn*:

Clase 1 Clase 2
M&i-uls de elasticidad Una muestra 12500/ £ 7000/ £
a 28 dias de edad, cualcquiera c
kg/cm?, min.
ademds, promedio 13200¥fé — 7400¢fé

de todos los con
juntos de dos
muestras consecu
- ~ tivas -

* Debe cumplirse tanto el reguisito 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 cibicos, o fraccién, de concreto, pero no menos de dos
en una cierta obra. De cada muestfa se fabricardn y ensayarédn al
menos tres especfmenes. Se considerard como m&dulo de elastici-
dad de una muestra, el promedio de los m8dulos de los especimenes

elaborados con ella.

1

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se reguiera Corresponsable, no estar& obligado a exigir
la verificacidn del médulc de elasticidad; sin embargo, si, a su
criterio iaé condiciones de la obra lo justifican, podri r;querir
su verificaéidn, o la garantia.escfita del fabricante. de gue el
concreto cumple con €l. Cuando proceda, la verificacibn se reali-
zard en un laboratorio acreditado por el SINALP. * En caso que el
concreto- no cumpla con el requisito:mencionado, el responsable

de la obra evaluard las consecuencias de la falta de cumplimiento
y determinard las medidas gue deberdn 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 fabwicante 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 framewarks presupposes the availability of
accurate methods for predicting the maximum strength of a frame and the deforma-
tions at working load. Linear-clastic methods of analysis are generally satisfactory in
predicting working-load deflections, although the slender members that can be
proportioned in high-strength steel may require that factors such as shear and axial
straing be accounted for in addition to fiexural 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, equitib-
rium equations being formutated 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 avatlable 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 equilibrium equations when formulated for the original unloaded
shape of a structure. Heyman (3} has shown that the neglect of deformation moments
in simple plastic theory can lead to an over estimation of frame strength, and
Yickery (4) 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 steel 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 all 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 beam shown in Fig. 10.1(a} is a useful example, and an elastic
analysis, whether by hand or by computer using any of the programs already des-
cribed, would produce the result shown in Fig. 10.1(b). The significant conclusion
is that the maximum bending moment occurs at the left-hand support, provided the
material everywhere remains elastic. A plastic analysis of such a beam is inherently
simple and direct, as it would begin with the intuitive and correct assumption that, at
failure, plastic hinges will form at both supports and under the applied load. This
information about the mode of failure is combined with static principles in Fig. 10.1{(c),
and the load factor at failure is immediately found.

Characteristic then of simple plastic analysis is the determination of the collapse
Joad of a steel framework by the combipation of equilibrium equations with an
intuitively assumed mechanism-of failure which is verified or discarded in the process.
In general, trial-and-error procedures are involved. For highly redundant frameworks,
the correct failure mechanism is rarely obvious from inspection, but satisfactory
solutions can often be achicved after several mechanisms are examined with judicious
use of the maximum and minimum principles (8). The elimination of the need for an
etastic analysis of highly redundant frames has often been regarded as an advantage
of plastic analysis, but when designs in high-strength steel are contemplated, the
deformations at working load levels will be an important consideration; so the
designer may have to carry out both elastic and plastic analyses, the former to check
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Flg. 10.1 Linsar-elastic and simple plastic analyses o Tt fane
: results of this final elastic 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 Joad

factor determined but also the deformations just to prior collapse.
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Fig. 10.2  Elastic—plastic analysis
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It is not easy to program a computer to make the intuitive judgments which help M
an experienced designer to achieve a satisfactory solution. P
If the same encastered beam is studied again, as in Fig. 10.2, it can be seen that

1

the failure load and mode could be determined from three successive linear-elastic Mp
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 Iefi-band support. ) Linear - Elastlc Anglysis (3

The second analysis in Fig. 10.2(b) is that of a cantilever propped at the left-hand
support and loaded there with & 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 "
7]
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10.3 Automatic Elastic-Plastic Analysis

It is often the case that the form of an analysis carried out by hand would not be
a desirable ooe to program for a computer. The procedure just described is a case in
point, a3 it would be inefficient for a machine solution because of the necessity.of
providing, from the beginning, for the extra degrees of freedom and the corresponding
new loading terms in the dimensioning of the various matrices affected by the degrees
of freedom. If provision had to be made for an extra degree of frecdom ot every
position where a plastic hinge was likely to form, a small frame would rapidly fll
the available dala-storage mpaciiy of a computer. . ]

The alternative system used by Wang does not jnvolve the same difficulties and
is illustrated by the encastered beam, shown again in Fig. 10.3. The beam is‘subjccted
1o an elastic analysis under its working load, and the result is shown graphically and
numerically in Fig. 10.3. The computed moment values at each joint, 4, B, and C are

Fig. 10.3  Elastic—plastic analysis stage 1
1

|

A B Cc

fe—20 —f+—— 30—

ENCASTERED BEAM

NNAY

Mp=:14-4

AN\

AN

©
ANALYSIS 1 m /ﬁl

.

MOMENTS AT NODES 7.20 5.78 480
MOMENT CAPACITY 14.40 14.40 14.40
LOAD FACTORS 200 250 3.00
MIN. LOAD FACTOR 2.00

X MIN.LF. x MOMENTS 14.40 11.52 960
CAPACITY LEFT 0.00 288 480

CUMULATIVE LOAD FACTOR=2.00
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Fiﬁ. 10.4  Elastic—plastic analysis stage 2
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ANALYSIS 2 9
84
© Jlaes
MOMENTS AT NODES 0.00 884 8.40
MOMENT CAPACITY 0.00 288 4.80
LOAD FACTORS — 0.33 0.57
MIN. LOAD FACTOR 033
l MIN.LF, x MOMENTS 0.00 2.88 280
CAPACITY LEFT 0.00 0.00 200
2 33—
b0 CUMULATIVE LOAD FACTOR =233
. 41 42 A

+

divided into the fuil plastic values toproduce load factors of 2.0, 2.5, and 3.0, res-
pectively. The position A, where the smallest of these factors is found, will be that
where the first plastic hinge will be found 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 A, B, and C are factored by 2.0 and then subtracted from the full plastic values, -
which were 14.4, to give the residual eapacities of 0, 2.88, and 4.80 shown in the figure.
Second, the computer has to allow in its subsequent 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 membet-stifiness 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'rame. as mcasui'ed by the
possible unrestrained movements of nodes is unaffected by this c.han‘ge in member
stiffaess, so that the statics matrix [A] will undcrgo. no altel:auons in cither size or in
the values of its elements, The frame-stifiness matrix [K] will be of !.hc same size bl.:.t
will have some elements altered, since it is gencrated by the operation [A)-{S)-(4]T,
and changes wouid have becn made to the four elements of [$), which reflect the
i mber AB. )
ﬂc"“?;:‘:ﬁﬂ;“i: ill::: szt for the second linear-elastic anal'ys-is of. the beam, as in
Fig. 10.4. The computed moment at the member ends are dm.ded 1ntc3 lhe available
moment capacities and the minimum factor found after disallowing the division of 2cro

Fig. 10.5 Elastic—plastic analysis stage 3

- (]
SIMPLE_CANTILEVER _ _
A B C
20 4 30

NNNNEONY

o
ANALYSIS 3, )
MOMENTS AT NODES 0.00 0.00 30.00
MOMENT CAPACITY 000 000 200
LOAD FACTORS - - 007
MIN. LOAD FACTOR , 0.07
MIN.LF. x MOMENTS 0.00 0.00 2,00
CAPACITY LEFT 000 000 0.00

CUMULATIVE LOAD FACTOR=2.40
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by z2cro at node A. The second plastic hinge is seen to form under the load when
the additional load factor is 0.33 or the cumulative load factor is 2.33. If the sequence
of operations is repeated, as in Fig. 10.5, the load factor of 2.40 for plastic failure
is determined by what appears to be a large effort in comparison with the simple
calculation shown in Fig. 10.1. However, the right solution was reached without the
necessity for an intuitive guess as to the mechanism of failure and, further, the defor-
mations at the onset of failure would have been evaluated in the process,

It can also be 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-
efficients in the stifiness 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 occur, the computed deformations would be very large, which would indicate
that the load-deflection diagram has become horizontal. Wang (7) has explained the
computer indications of frame failure, though some of his collapse criteria have been
eliminated in the present program, for reasons which will be explained later,

10.4 Progremming the Method of Elastic~Plastic
Analysis

In Wang'’s original program, the statics and member-stiffness arrays [4] and 51
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 wing elementary data
in much the same form as that used by the linear-clastic programs £LFO and ELFAS,
already described. To keep the program listing as short as possible, the member data
have been confined to the barest minimum and comprises, for each member, the pair
of connected joints, and the inertia, area and full plastic moment of the section.
Members of the same material are presupposed, so that the elastic modulus is not
included in the member data and, further, finite shear strains and the existence of
initial internal hinges are not taken iato account.

Either of the plane-frame lincar 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 efficicacy 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 each plastic hinge was located. The extra-storage requirement, in
providing for both the array [4] and the frame-stiffness 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 elastic-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 heve 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 smaliest increase in load factor. This -
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ows Wang's original scheme, except for one alteration. It was
lts were produced for some frames because the [oad lactors
dual moment capacity by the absolute value of the
king loads. Such a procedure is sa!isfaf:tory.
e critical positions are of the same sign 1n the
successive analysis of the frames of deteriorated stiffness. It may well be the.ca.sc;l;::
the moment at the pesition with the least reserve of slrcr‘:gth may be decreasing umcd
increasing load. A test has been incorporated in the section of the progr;m‘ co:cecase
with the finding of the smallest-load factor 1o dct'crmmc whether such is ]1' et_]oad'
and, il so, the position in questiof is not included in the search for the smalles

factor.

of the program foil
found that erroneous results Were f
were computed by dividing the resi
moments caused by the unit or wor
provided the unit-load moments at th

Fig. 10.6 Elastic—plastic analysis
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In his program, Wang incorporated four separate tests to determine whether
the collapse load for a frame had been reached. These were (1) large deformations,
(2) zero division, (3) full plastic moment 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 1o horizontal. However, it was found that this
test would frequently terminate prematurely the analysis for any frame where two
plastic hinges might form simultaneously. This test has been omitted from the present
program, since it is considered that a deformation limitation will determine effectively
whether or not the load-displace ment 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 cffectively determines the stage at which a
diagonal element in the frame-stifiness matrix (K) contains oaly a zero term. In theory,
this is the only necessary test, but the other is required also because rounding off
errors in the arithmetic could delay the program termination and invalidate the
calculation of plastic-hinge rotations, if these were desired.

This facility bas not been included in program £PFO 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 development of the final plastic hinge, the member
deformations {x} may be computed from purely elastic considerations. Since, in the
displacenent method, {SR} = [§] {x} and the member-stifiness matrix {$] is square,
it follows that - -

{x} = [S1"{5R} (o.n

The array {5} is the initial, vamodified member-stiffness matrix. However, it must be
remembered that compatibility between member end rotations and joint rotations
will not have been maintained in the process of an elastic—plastic solution, and the
transformation

{I} = [A]T'{X} (10_2)

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

{xe} = (SI7'-{SR}-[4]"-{ 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
extension 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 early in the elastic-plastic analysis. The matter of the plastic-
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hinge rotation capacity can be important when noncompact sgctions. are \fsc_d lnha
sieel frame. These thin sections may have limited rotation capacity while resisting the

full plastic valuc of an applied moment.

105 General Observations

The application of the clastic-plastic prografn EPFO to a sm.all l?ut tyl?;c?l
problem in plastic analysis has been demonstrated fo'r the frarqe in Fig. 10. :ln
Appendix 10.2. An important limitation of the scheme is the requirement that loads

Fig. 10.7 Rigid frame for elastic~plastic analysis
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Fig. 10.8 Industrial rigid frame

should act at joints only, so that distributed loading arrangements on frame members
can prescnt quite a problem if the “exact” location of a plastic hinge within such
members is required. Industrizl 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 EPFO, since the frame would need to be described
as one of 40 members and 41 joints. Approximately 29,000 storage locations for real
numbers would have to be declared. The necessary storage would be reduced to
approximately 7,000 if each member were subdivided into 5 rather thao 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, 2nd an effective scheme is to
use interactive, time-sharing computers, which will be discussed in a later chapter.
One additional limiting factor should be mentioned. It can sometimes occur in
steel frames that a plastic hinge which is formed early in the loading history may not
be required in the collapse condition. The moment at such a section would decrease
in magnitude, and 2 plastic hinge would not then exist. This phenomenon cannot be
accounted for in the present program, as the process of {ree hinge insertion is irre-
versible. The calculated load factor for such a2 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 Finz (9). The example of a two-
span beam, which has besn used by Neal (10) to demonstrate the problem, is shown in
Fig. 10.9. For the loads shown in Fig. 10.9(a), an clastic 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 corcectly 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.10.9 Neal-Finzi problem
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fsm 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
sce whether or not it is valid. That shown in Fig. 10.10 for the rectangular rigid frame
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Fig.10.10 Computed load-sway curve for rigid frame in Fig.10.7
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is quite as expected. Even if the mechanism is not 2 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 vatue,
so that, as a conscquence of the limit theorems {8), the computed load factor would
be low and hence on the safe side,
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6. };OREIE'I; M. R. and Meoranp, . C. “Collapse Loads of Sieel Frameworks Allowing for PROGRAM EPFO
the Effect of Strain Hardening,” Proc. [nst. Civi i
38100, 8 roc. fast. Civil Engrs. {London), 33, March 1966, 1000 DIMENSION A(18.24),ASAT(16,19),CORD(9,2),JTYPE(9.3)
1010+ MCON({8.2).SMA(B) AREA(B),PM(B).OLEN(8) VL(18),
7. Wang, C. K. “General Computer Program for Limit Analysis,” Proc. Am, Soc, Civil 1020+ SF(16.2).5A(8).CSAT(24}.SATX(24).ALG(16),CM(18),
Engrs., J. Struct. Div., 89, N&. 8T6 (1963), 101-117. 1036+ CT(8).CX{18}

1040 $FILE PADATA
1050 10 READ(1).JFN
1060 IF(JFN)20,20,30

9. Finzi, L. “Unloading Processes in Elastic-Plastic Struct "
' ctures.” 9th Inr. Congr. A 1070 20 STOP
Mech., Brussels, 1957. nr. Congr. Appl 1080 30 READ(1) JCTNME

8. GReenpERO, H. ). and PRAGER, W, “'Limit Design of Bzams a "
RE y ) W, nd Frames,"” Proe. Am. .
Civil Engrs., 77, February 1951 (Separate No. 59), 12 ea." Proc. Am. Soc

o1 - 1090 PRINT 40.JFN )
10. Near, B. G. The Plastic Metkods of Siructural Analysis. Chapman & Halt, London, 1963. 1106 40 FORMAT(///38H ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO 14//)
1110 DO 50 (=1.JCT
1120 50 READ(1).{CORD(LJ).J = 1.2).LITYPE(LS).I=1.3)
1130 DO 60 I=1NM
1140 60 READ(1).{MGON(1.J).d=1.2).SMA{I)AREA(I).PM()
1150 Le=0O
1160 DO 70 1=1JCT
1170 00 710J=13

Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EFPFO

General Noies 1180 70 Le L+ JTYPE(LY)
1190 READ{1}.LN
1. The arrays are dimensioned and the data input from a fle PADATA by statement lines 1200 DO7ZI=1L
1000-1140. The degree of freedom is computed by lines 1150-1180. 1210 72 VL{}=0.
2. Loads are input and the ] in s . 1220 pOMI=tIN
put a oad vector (VL) assembled in s:atement Jines 1190-1340. 1230 AEAD{1).JN.{OLEN{J}.J=1.3)
3 C?unters. variables, and arrays are set to zero and the ponzero parts of the member- 1240 LL=0
stiffness matrix, namely, [SF] and {SA4), cstablished by statement lines 1350-1560. 1250 L=~JN-1
4 Th . . . ] 1260 IF(LJ)75.76.73
e statics matrix {4} for the whole frame is gencrated by lines 1570-1970. 12710 73D074J=1LS
5. The frame-stiffness matrix {4SAT] is generated 1280 DPO74Km1.3
Tines 1980-2090. [ASATYs genecated from [ 4] 22d [SF]and (34) by statement 1250 76 LL=LL+ JTYPECLK)
6. The siiff . 1300 750077 K=13
- The stiffness matrix is augmented by the load vector and the equations solved by Gauss— 1310 IF(JTYPE(JN.K}}TD7T 76
Jordan elimination in statement lines 2100-2360. 1320 76tL=LL+)

1330 VL{LL)= OLEN(X}
1340 77 CONTINUE
1350 NCYCL=0

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

8. Stress resultants are calculated by statement li 24 ic-hi =
oot NPH o " y . incs I!O-ZSDO. and the plastic-hinge 1360 CLG=0.
nd corresponding smallest-load factor SALG are detected by lines 1370 DOSOI=1L
2520-2660. i 1388 90 CX{l}=0.

1230 DO 2701=1NM
1400 J1=MCON(LY)
1410 J2=MCON(12)

$. Cumulative deformations and stress resultants are calcufated by lines 2670-2770 and
output by statement fines 2780-3210.

10. The member-sl.iﬁ‘ness marrix is modified according to the location of the plastic hinge 1420 X=CORD{J1.1)-CORD(J2Y)
by statement lines 3220-31320, and the program will proceed to find the next plastic 1430 Y=CORD(J1,2)—CORD{J2.2)
hinge. " : : ) . 1840 270 OLEN{l) = SQAT(XeX+YsY)

1450 DO 280 Im 1. NM
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1450
1470
1480
1490
1500
1510
1520
1530
16540
1550
1560
1570
1580
1600
1600
1610
1620
1630
1840
1650
1660
1870
1680
1630
1700
1710
1720
1730
1740
1750
1760
1770
1780
17190
1800
1810
1820
1830
1840
1850
1860
1870
1880
1890
1900
1910
1920
1930

FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.}

SF(201,2) = 4.00EsSMA(1)/OLEN{I)
SF(2e1—1,1)=5F(2e),2)
SF(2e1,1) m05aSF(2012)
SF(2¢1—1,2) = SF{201,1)
280 SA () = e AREA(I)FOLEN())
M2a2eNM
M3=3eNM
DO 290 J=1,M2
290 CM(I)m0,
00 281 I=1.NM
291 CT())=0.
Ni=0Q
NK=0
DO 295 l=1.L
DO 295 Jm1,M3
295 A(1,J)m 0.0
DO 450 Ju1,JCT
DO 440 M=1,NM
NAaNJ
IF(J— MCON(M.1))340,330,340
330 JF=MCON({M,2} .
MJmw2eM =1
MFaMJ+1
GO TO 360
340 1F(J — MCON(M,2))440,350 440
350 JF=MCON(M,1)
MJ=2sM
MFaMJ—1
360 X= CORD{JF,1) ~ CORD{L.1}
Y= CORD{JF.2) = CORD{,.2)
D=SORT{XaX+ YY)
S=¥/D
C=X/D
NNm2eNM+M
IF(JTYPE(J,1)}380,380,370
370 NA= NA +1
A(NAMJ)=S/D
A{NAMF) = A(NAMJ)
(NANN}= ~C
380 IF{JTYPE(J,2))400,400,390
390 NA=NA+1
A(NAMI) = —C/D
A{NAMF) = A(NAM.)
A(NANN)= ~S
400 IF(JTYPE(J.3))420,420,410
410 NA=NA 41
A(NAMS) =10
420 IF(NA— NK)}440,440,430

223

224

Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFD (Contd.)

1940
1950
1960
1970
1980
1990
2000
010
2020
2030
2040
2050
2060
2070
2080
2050
2100
2110
2120
2130
2140
2150
2160
2179
2180
2180
2200
2210
2220
2230
2240
2250
2260
2270
2280
2290
1300
2310
2320
2330
2340
2350
2360
2310
2380
23%
2400
o

Chap. 10 Analysis of Plane Frameworks

430 NK=NA
440 CONTINUE
NJ = NX
450 CONTINUE
455 NCYCL=NCYCL+1
DO 480 Je1,L
DO 450 I=1.M2
K=((1+1)/2}+2—1
450 CSAT(I} =SF(L1}*A(J,K) + SF{1.2)0 A K+1)
00 470 1= t.NM
KamM241
470 CSAT{K} = SA{NeA{LK)
DO 480 I=1,L
ASAT(1LJ) =00
DO 480 Kw 1.M3
480 ASAT(LS) = ASAT(LJ) + A{L.K)eCSAT(K)
DO 490 [= 1L
450 ASAT(LL+1) = vL{i)
Kiml+41
DO BIO =y L
Ptel+s
TEMP = ABS(ASAT{LI})
K=
DO 520 J=IL
IF{ABS{ASAT{J,1)) ~ TEMP)520,520.510
510K=)
TEMP = ABS(ASAT(LI))
520 CONTINUE
IF(K—1)530,550,530
530 DO 540 J=|.KJ
TEMP = ASAT(LJ)
ASAT(.J) = ASAT(K )
540 ASAT(K.J) = TEMP
650 IF{ASAT(LI))570,1000.570
570 TEMP = 1.0/ASAT(L.)}
DO 580 4= |,KJ
580 ASAT(,J) = ASAT(L.J)sTEMP
DOBIOJ=1L
IF(I= J)550,610,590
530 TEMP = ASAT(JI)
DO 600 K= IP1.KJ
600 ASAT (J,K) = ASAT(J,K) — TEMPeASAT{.X)
610 CONTINUE
XLMT = 1000,
00620 =1L
IF{ABS{ASAT{LK.)) — XLMT)620.620.1020
620 CONTINUE
DO 650 |=1,M3
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2420
2430
2420
2450
2460
2470
2480
2490
2500
2510
2520
2530
2540
2550
2560
2570
2580
2530
2600
2610
2620
2630
2640
2650
2660
2870
2680
2690
2700
710
2720
2730
2740
2750
2760
2170
2780
2750
2800
2810
2820
2830
2840
7850

2880
2890
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FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFOU (Contd.)

CSAT(1) =00
DO 650 JmiL
650 CSAT(1) m FSAT() + ALLISASAT(IL +1)
DO 660 [=1.M2
Ke ({1 41}/2)s2-1
660 SATX(]) = SF(L1JsCSAT(K) 4 SF(1,2}sCSAT(K+1)
DO 670 I=1.NM
K M2+41
670 SATX(X)m SA{I}sCSAT(K)
CONTINUE
DO 720 1= 5.M2
Ka(l+142
ZEROD = 0.00T ¢ PM(X)
IF(ABS{SATX(1)) - ZERD)700,700.710 !
700 ALG(1) = 1.€10
GO TO 720
710 ALG{1} = (PM(X) - ABS{CM(1)))/ABS[SATX(1)}
720 CONTINVE
SALG=1.E10
DO 750 | = 1.M2
TEST=CM (1o SATX(N)
IF(TEST)750,730.730
730 IF(ALG () — SALG)740.750.750
740 SALG » ALG(l)
NPH=| i
750 CONTINUE
DO 760 =, M3
760 SATX{I) = SALG +SATX{))
CLG=CLG+SALG
DO 770 I=1.M2
770 CM (1) = CM(1} 4 SATX()
DO 780 I= {.NM
KaM2+]
780 CT) = CT{1) + SATX(K)
DO 790 1=1L
ASAT(1KJ) -ASAT(I.KJ)-SALG
790 CX(1) = CX () + ASAT(LKJ)
1= {NPH+1)/2
K= {NPH/2)#2--NPH
IF(X)792,793,793
792 J=MCON(11)
GO TO 799
793 Jes MCON(ED)
799 PRINT 800,NCYCLLY
00 FORMAT(///15H PLASTIC HINGE, 13,18H FORMED IN MEMBER,
+13,12H NEAR JOINT. 13) )
PRINT 810.CLG
I}? FORMAT(18H WHEN LOAD FACTOR = F105)

26
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2900
2910
2920
2930
2940
2950
2960
2970
2980
2990
3000
3010
3020
3030
3040
3050
2060
3070
3080
3080
3100
e
3120
3130
3140
3150
3160
3170
3180
2190
3200
a2
3220
3230
3240
3250
3260
3270
3280
3290
3300
331g
1320
3330
2340
3350
a3so
MmN
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FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.}

CONTINUE

PRINT 820

820 FORMAT(//24H CUMULATIVE DEFORMATIONS/)

PRINT 821 .

821 FOAMAT(42H JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION/)
LL=0

DO 830 1= 1.JCT

DO 827 J=1.3

IF(JTYPE(i,J}}825,825.826

825 CSAT(J)=0,

GO TO 827

826 LLum LL 41

CSAT{J}=EX{LL)

827 CONTINUE

830 PRINT B40,1,(CSAT(J},J=1,3}

840 FORMAT(i5,3F12.5)

PRINT 850

850 FORMAT{//19H CUMULATIVE MOMENTS/)

PARINT 859

851 FORMAT({81H MEMBER TERMINAL .‘_\PPUED MOMENTS NEAR
+ JOINTS PLASTIC VALUE/)

DO BE0 1= 1NM

K=aZsl—1 f

B0 PRINT 870,,CM(K).CM(K+ 1}, MCON{|,1),MCON(1.2},PM{i)

870 FORMAT(15,2X 2F13.4.15.4H AND.13,F14.4)

PRINT 880

830 FORMAT{//20H CUMULATIVE TENSIONS/}

PRINT 885

885 FORMAT{18H MEMBER
DO 890 Im1.NM
K=M2+)

830 PRINT 900,),CT(1)
900 FORMAT({I5.F13.3)
ITESTm ((NPH/2)82) = NPH
IF(ITEST)910.920,920
910 SF(NPH +1,2) = 0.75e5F(NPH +1,2)

SF(NPH+1,1)=00

SF(NPH,1)=00

SF{NPH.2) » 00

GO TO 455

920 SF(NPH—1.1) = 0.75sSF(NPH ~1,1)

SF(NPH-1.2)=00 '

SF{NPH.1)=0.0 i
SF{NPH.2) =00 ' i -
GO TO 455

1000 PRINT{"ZERO DMISION IN EQUATION SOLUTION™

GO TO 1040

1020 PRINT 1010 ¥) MT NOYFL

TENSION/}
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) p. 10 Analysis of Plane Framework
Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM E£PFO (Contd.) works
3380 1030 FORMAT(/25H DEFORMATIONS LARGER THAN,1X.F8.1,13H IN Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.}
3390 + CYCLE NO.14/) CUMULATIVE DEFORMATIONS
3400 1040 PRINT 1050, JFN . .
3410 1050 FOAMAT{//33H ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO.13/) JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT RGTATION
M0 GOTO1C 1 1.23538 - 02253 00572
3430 END -2 128749 —.75650 — 00058
' 3 127859 —-03213 — 00328
! 4 82326 ~ 01511 00548
Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME IN FIG. 10.7 USING 5 83365 — 58992 —.00151
PROGRAM EPFO 6 83505 —~.02282 00071
. . 7 00000 00000 00000
Member and load data and the joint and member identification are all shown in Fig. 10.7. & 00000 .00000 00000

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

sequence.
MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
1 -1526.6272 = 4036.8124 1 AND 2 4500.0000
7 Frame number, joins, members, 2 40368123 2947 5178 2AND ] 4500 0000
. 2 30000 elastic modulus 3 - 8200844 —-3613 8425 4AND S 4500.0000
0 3 3 1 1 Joint coordinates and type of restraint 4 3613.8424 4500. 6 AND 6 4300,
' . | | " 5 1528.6272 1478 8988 T AND 4 40000000
300 320 1 1 1 6 - 29415178 ~2149.3065 JANDS 4000.0000
[} 170 1 1 1 7 — 658 8142 — 16253065 4 AND 7 4000.0000
150 110 1 I 1 8 —~2350.6935 - 24755974 SAND B 4000.0000
300 170 (O
o P 0 0 0 R CUMULATIVE TENSIONS
0 0o 0 0
300 MEMBER TENSION
1 2 1000 20 4500 Member data: connections, inertias, 1 =33.979
2 3 1000 20 4500 areas and full plastic moment values 2 -33979
4 3 1000 20 4500 3 5589
M 6 1000 20 4500 4 6.569
! 4 - 500 25 4000 '
! : oo 5 -37.090
2 $ o 33 8 — 46562
[ 8 00 25 4000 7 —68.649
s e 8 —100.6
4 Number of loaded joints, joint number, 54
0 and load details for each of 4 joints y
: Ig g 0 Jo PLASTIC HINGE 2 FORMED IN MEMBER | NEAR JOINT 2
s o 0 0 WHEN LOAD FACTOR =3.09097
5 0 -3 0
. CUMULATIVE DEFORMATIONS
-1 No additional frames
JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION
T 1 1.85938 -— 024993 s.0..1.1.1
FRAME ANALYSIS BY PROGRAM £PFO 2 1.85022 —Ba8ss — 00071
3 1.64108 -.03559 — 00358
ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO, 7 4 103353 — 01692 00700
5 1.03517 —. 7518 -
PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 4 NEARJOINT 6 8 103676 _o2512 212::
WHEN LOAD FACTOR=278833% 7 00000 00000 00000
, ) 00000 00000 00000
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Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS stc. (Contd.)
CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS  PLASTIC VALUE

Appeandix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.)
CUMULATIVE TENSIONS

1 ~—1%555.1385 — 4500.0000 1 AND 2 4500.0000 MEMBER TENSION
2 44399599 2354 2148 2AND 3 4500 0000 1 —39.422
a —B753311 —4267.0109 4AND 5 4500 0000 2 ~39122
4 4267.0108 1 4600.0000 5 AND 6 4500.0000 3 8.481
5 1555.1385 16248157 1AND 4 4000.0000 4 8481
o — 3354 2146 —2143.9695 IAND 8 4000.0000 5 — 41553
‘7 —749 4548 —1984.1153 4AND T 4000.0000 ] — 54545
8 —~2356.0308 — 27923476 5 AND 8 4000,0000 7 — 77881

. 8 114545

CUMULATIVE TENSIONS
PLASTIC HINGE 4 FORMED [N MEMBER 6 NEAR JOINT 3

MEMBER TENSION WHEN LOAD FACTOR =32.28408
| —36.655 :
2 — 36655 CUMULATIVE DEFORMATIONS
3 6370
. £370 JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION
5 —40.388 1 207252 ~.02659 0.0812
8 —52.361 2 206218 —1.12659 — 00309
7 —74.650 3 205181 ~.03778 - 00434
8 —110.808 4 1.251189 — 01922 00508
‘ 5 1,25362 -1.13720 — 00368
PLASTIC HINGE 3 FORMED IN MEMBER 3 NEAR JOINT & & 1.25605 - 02644 00460
WHEN LOAD FACTOR =3.20326 ? 00000 00000 00000

CUMULATIVE OEFORMATIONS
CUMULATIVE MOMENTS

-, JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT ROTATION
1 180383 -0.259 00750 MEMBER  TEAMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE

2 1.79407 —102136  -.00213 . 13783308 e AR JOIK Asric va

3 1.78429 —03687  —00418 2 €500.0000 e 1anD 2 4500000

4 1.41243 -~ 01760 00750 3 —1278 3381 —4500,0000 CANG § 45000000

5 111458 —.80837  ~.00147 . 41359595 P $ Ao s 45000000

s 111667 —.02598 00330 5 ' 1789300 Tooo o000 SAND 8 P

7 00000 00000 00000 & — 4000 0000 -2211 1ag 3AND 8 4000 0000

8 00000 00000 00000 7 — 691 9806 -2294.2142 4AND 7 4000.0000

8 —2288.2812 ~3099.9290 6 AND 8 4000.0000

CUMULATIVE MOMENTS .

cumi
MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE MULATIVE TENSIONS

1 ~17319770 — 4500.0000 1AND 2 4500.0000 MEMBER TENSION
2 4489.9999 3601.6761 2AND3 4500.0000 ' a1y
3 —9148529 — 4500.0000 4AND B 4500.0000 2 e
s 4499 9959 4500.0000 5 ANO 8 4500.0000 3 o8
5 1732.9770 1732.6432 1 ANY 4 4000.0000 . o718
8 —3681.6782 —2188.5909 JAND & 4000.0000 5 41688
7 - 8181203 ~2141.2518 4AND 7 4000.0000 6 —sacer
L S 12.4091 —2895.4643 SAND 8 400070000 v _20378

i ; f —118.887
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Appendix 10,2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.)

PLASTIC HINGE 5 FORMED IN MEMBER 8 NEAR JOINT 8 Appendix 102 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ete. (Contd.)

. WHEN LOAD FACTOR = 3.42322 & 265008 -—.02644 01860
7 00000 00000 00000
CUMULATIVE DEFORMATIONS 8 " 00000 00000 00000
JOINT X.MOVEMENT  YIMOVEMENT ROTATION CUMULATIVE MOMENTS
1 4.40574 —.02932 02088 ;
2 435440 —7.20008 —~ 01692 MEMBEAR TEAMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JQINTS PLASTIC VALUE
3 4.38300 -03778 - 01817 - 1 —2731.6918 — 4500.0000 1 AND 2 4500 DOOO
4 2.01805 — 02011 01801 2 4500 0020 4000 0024 2AND 3 4500.0000
5 202101 263568 01365 3 —2231.6903 — 4500.0000 4ANDS " 4500.0000
s 2.02397 ~ 02644 01308 4 4499.9999 4500.0000 5AND 8 4500 0000
7 100000 00000 00000 5 27316908 1881.2278 1AND 4 4000.0000
[3 00000 00000 00000 8 — 4000.0000 —3234 8830 IAND 8 4000.0000
7 3504624 ~ 4000.0000 4AND 7 4000.0000
CUMULATIVE MOMENTS ] —1285.1170 — 4000.0000 6 AND 8 4000.0000
MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE CUMULATIVE TENSIONS
1 —2404.4823 ~ 4500.0000 1 AND 2 4500.0000
2 4500.0017 4000.0020 2AND 3 4500.0000 . MEMBER TENSION
3 —1504.4811 — 4500.0000 4 ANDS 4500 0000 . ¥ —48232
4 4499.9999 4500.0000 § AND 6 4500 0000 z -48.233
5 2404.4811 18311227 1 AND 4 4000.0000 3 17261
[ -~ 4000.0000 —2803.02%0 3AND B 4000.0000 4 17.261
7 73.3562 ~3105.6150 4 AND 7 4000.0000 5 —48211
8 —1858.8710 - 4000.0000 6 AND 8 4000.0000 6 —568.807
7 —193.089
CUMULATIVE TENSIONS 8 —116.687
MEMBER TENSION DEFORMATIONS LARGER THAN 1000 0 IN CYCLE NO. 7
1 —45.353
2 — 45354
: e ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO. 7
4 11.842
[ —~ 48030
[ —56.687
? —88.726
(] —116.687

PLASTIC HINGE 6 FORMED IN MEMBER 7 NEAR JOINT 7
WHEN LOAD FACTOR w3.4358)

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT  ROTATION
1 i 6.12163 —03074 02830
2 8.109857 ~4,48691 -.02549
3 8.09751 - 03778 —.02874
4 208143 -~ 02110 02485
5

288574 ~371442 -.02084
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Appendix 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF THE NEAL-FINZI CONTINUOUS
BEAM IN FIG. 10.9

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

8 Frame number, joints, members,
3 4 30,000 [} clastic modulus
0 0 o ‘o 1 Joint data
300 0 1 0 1
400 4] | 1 ]
500 0 1 | 1
600 0 ! 0 1 i
1 2 100 10 100 Member data
2 3 100 10 100
3 4 160 10 100
4 H 100 10 100
2 Load data
k] 0 -13 0
4 0 -07 ©
-1

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

NEAL-FINZ] BEAM ANALYSIS BY PROGRAM £PFO
ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 8

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

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT Y.MOVEMENT RQTATION
1 00000 00000 —.00114
2 00000 00000 00223
3 00000 —.24837 00175
4 00000 — 25899 —00152
5 00000 00000 —.00313

234 Chap. 10 Analysis of Plans Frameworks

Appandix 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.)
CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL AFPPLIED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
1 0000 683824 1 AND 2 100.0000
2 - £8.3824 —100.000) 2AND 3 100.0000
2 100.0000 ~ 96,3235 3 AND 4 100.0000
4 96.3235 —.0000 4 AND § 1006.0000

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 000
2 000
3 000
4 000

PLASTIC HINGE 2 FORMED IN MEMBER 3 NEAR JOINT 4
WHEN LOAD FACTOR=1.42857

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT  Y.MOVEMENT ROTATION
1 00000 00000 — 100143
2 00000 00000 00286
3 00000 —.32540 00143
4 00000 =.30159 -.00190
5

00000 00000 ~ 00357

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS  PLASTIC valLUE
1 .0000 85.7143 1 AND 2 10Q.0000
2 ~ 857143 —100,0000 2ZAND 3 100.0000
3 100 0000 - 100.000Q JAND 4 100.0000
4 100 0000 = 0000 4 AND S 100.0000

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 .000
2 000
3 000
4 000

DEFORMATIONS LARGER THAN 10000 IN CYCLE NO. 3

ANALYS!IS COMPLETED FOR FRAME NO. &
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"INTERACCISON ESTATICA SZUELO-ESTRUCTURA
METODO ITERATIVO

Agustin Deméneghi Colina*

La interaccicon suslo-estructura ze puseds resclver mediants un  netodo
iterative. Estco tiene aplicacién en la practica cuando se dispone de
un paguets ¢ un programa de computaddolra que sustituye al terreno de
cimentacion por ''resortes’”, gue representan el médulo de reacciédn de
dicho terrenco. Dade que no se concce a nadead la  constante  del
rescrte. pues depende del diagrama de reaccion del suelo, que es lo
que justamente se estd buscande, se tiene que recurrir a un método
iterativoe, Qque consiste e€n suponsr valores iniciales de las
"constantes de los resortesz’, y con =llas computar por una parte las
d=formacicnes de la estructura, y por otra las deformacicnaes del
‘suelo; la diferencia entre d=formacicnes de estructura y suelo

permite ajustar la ''constante del resorte”; el procedimiento se
repite hasta que coinciden las defeormaciones de estructura y terreno.
Esta tecnica tiene la ventaja de que converge rapidamente, de tal

forma que usualmente a la tercera iteracién se alcanzan resultados
satisfactorios.

Laz expresiones que se emplean son las siguientes:

g} En el terrenc d= cimentacidén =& entra ¢on las cergas (o

reaccicnes) r v se determinan las deformaciones S con la matriz de
L L

flexibilidades- del suelo (se puedes iniciar con la reaccién uniforme
izual a la sumatoria de cargas verticales entre la longitud teotal- de
les cimienteos): los méduloes de reaccién F. se cbtienen

AT

r d
L
k= — (1)
5
L
i- -l;
D) En la estructura == entra conh las Rv‘ y se c¢alculan las
deformaciones & : las resaccicones r por unidad de= longitud (=n t/m)
L L
se obtienen
K S
Vo 1
I = (2)
t d

donde d e&s la leongitud &n que actua roo. .
[N

Con estos valores de r se entra nuevamente a2l suelo (inciso Z), ¥y el
[N

procesc se replte hasta que cecinciden las deformaciones de estructura
Yy su=lo. i

* Profesor del Departamentc de Geotecnia. Divisién de Ingenieria
Civil, Topografica y Gecodésica. Facultad de Ingenieria. UNAM



Ilustraremos el proceso anhterior «<on el ejemplo del capitulo
anterior. Cabe aclarar que no se obtendran los mismos resultados,
pues en este ejemplo en particular se supone gue la reaccion el
terreno {(a través de los 'resortes”) estia concentada en los n ,
mientras que en el ejemplo anterior la reaccidén del suelo se  tomaba
como repartida. 51 se usaran mas ''resortes' se alcanzaria una mayor
_coincidencia entre ambos metodos.

En el terrenoc de cimentacién se habia obtenido

S, = 0.000817668 r_ + 0.0000349723 r_ (3)
S, = 0.0000634471 © 4 0.00163405 r (&)

En la estructura la matriz de rigidez ¥ no cambia. Los vectores de
empotramientce y de cargas concentradas valen :

— . —_ — —_

- 7.4 - 3t | K8

’! v 1

- 14.% - 50 | [ NI

vz 2

(- (= -

= - H = 3 = =
E’_ 7.4 35 fal Pva 03
4. 93032 Q
- 4.93Z22 L ¢ :
Utilizande la simetria § = & g = - 5 y aplicande T -
1 3 “ G '

ecyaclidn matricial

KS+ B +pP =0

se llega al siguiente sistema de ecuaciones

(10 929.1 + F ) éi-t 10 829.1 52 - 21 87812 84 - 42.4 = 0 {5)
Vvl .

- 21 878.2 &, + (21 878.2 + K ) &, + 42 756.4 €_ - €4.8 = 0 (6)

- 21 878.2 & + 21 873.2 52 + 52 341.9 2 4+ 4.922% = O 177

1

lra iteracién

Thniciemos el preoceso considerando una reaccién uniforme
r = (35(2) =« S0 + 2A.7(8})) / & = 1.7 t/m

Sean r = r = 18.7 t/m
1 2

Terrenc de cimgntacion. Aplicando las ecs 2, 4 y 1

S S ) I K

1 . 2 vl vz_ R
m m t/m T/m
0.015944 0.031742 2345.7 2356.4



Estructura. Con los K, anteriores y aplicando las ecs 5, 6, 7 y 2

S S r r

1 . 2 1 2

m m T/m t/m
0.020700 0.022280 24 .23 12.12

2da iteracidén

Terreno de cimentacién. Con los r antericres determinados a partir
N = L9

del an&lisis estructural vy aplicando lags &cs 2, 4 y 1
fal S K K
) 2 vi ve
m m ' t/m T/m
0.0z20212 ¢.022979 2390.7 ) Z2283.8

Estructura. Con leos KVLanteriores ¥y aplicande laz =cs 5, &6, 7 y Z

S & r I

1 2 i 2

m m T/m T/m
0.0z20587 0.022402 24.61 12.79

Ara iteracioén

Terreno de cimentaclédn. Con los r anteriores determinados: o partir

L

del an&licsis estructural y aplicando las ec=z Z, 4 y 1
S - o K K
1 ’ 2 vl w2
m m t/m T/m
0.020570 0.022461 2z292.8 2o77.7

s

Estructura. Con los HVLantéfiores y aplicandn las ecs 5, &, 7 y <

S S . " r

< 2 - . 1 <

m m T/m T/m
{.02058% D.022422 24.632 12.77

Apreciamos que en la terccra iteracién practicamente coinciden las
deformaciones de suelo y estructura.



3.6 Formulas para deformaciones elasticas

Las deformaciones instantaneas en los suelos se pueden ~alcular
manera aproximada utilizando las expresiones que pre. ./’ iona
teoria de la elasticidad.

3.6.1 Deformacion vertical de un rectangulo cargado

El asentamiento de la superficie de un medio semiinfinit. homogéneo
e isotropo, bajo la esguina de un rectiangulo someli.jy 4 carga

uniformemente repartida g, ,esta dado por la ‘ormula de
Schleicher (Terzaghi 1943; '
. B + v B+ L? L+ VA g7
é = [gq(i-v7)/(mE)] ( L 1n + B ln——— )
L B
(3.19)

ancho del rectangulo

longitud del rectangulo

modulo de elasticidad del medio
relacion de Poisson del medio -

donde

S

mnonu

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

2 g B (1L -v3) in (1 +V 2)
5 = (3.197)

n B

1.763 g B (1 - v9)

3 = J.19"
E ( )

La rigidez lineal vertical se define como el cociente 44 la carga
vertical concentrada Q, entre el asentamiento vertical que produce

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

0.891 EB

K, = > (3.19"7)
l1 ~-v

(En la ec 3.19"/ el asentamiento se calcula bajo el .antro del
cuadrado.)

Cuando el medio elastico tiene un espesor H , el asentamin. o bajo la
esquina de un rectangulo sometido a carga uniforme g esta gago por la
formula de Steinbrenner (Judrez Badillo y Rico 1980)



(8 +v L3+ B?) V 1%+ W (L + v 12+ %) V B+ i

8 =[q(1~v?)/nE][L 1n* + B 1n
L (B + A) B(L+A)
LB
+ {q/2uE) (1-v~2v2) il ang tan (3.20)
H A
A=V 1%+ B+ (3.21)

Cuando existe un medio estratificado como el de la fig 3.12, formado
por n estratos de propiedades eldsticas E y v, el asentamiento de la
superficie se puede calcular utilizando 1la ley de Hooke para cada
estrato:

€ = (1/E) [ o -V (o‘x + oy ) ) (3.22)

donde ¢ , ¢ y o son los esfuerzos normales vertical y horizontales
z x ¥y
ocasionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y c_es

la deformacidn unitaria del estrazto. La deformacidn, en unidades de
longitud, del estrato esté dada por '

3 = ¢ H A (3.23)

donde H es el espesor del estrato.

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

3J.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
1973) .
w {1 - v") R«g B
5 = (3.24)
v 2 E .

El desplazamiento horizontal de un circulo sometido a una carga
horizontal-Qh esta dado por (Richart et al 1970)

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

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

8=[3(L-v)M]/8GR (3.26)

en que G=E/ 2 (L+vV) (3.26)

Con las expresiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal

Y angular de un cimiento de planta circular. La - rigidez lineal

]



vertical se define Como la carga vertical entre el asentamient,,

u
Produce: 3 que
= - 2
K =Q /§ =2ER/ ﬁl -v7) 1. 27,
La rigidez lineal horizontal se define como la carga horizontal aptre
el desplazamiento horizontal que produce:
Q 32 (1 - v) GR
K:-h_z (,28)
" 8 7 -8V )
h
La rigidez angular o rigidez a la rotacidn se define ciuyg el
cociente del momento entre el giro que produce:
K =M/8=8GR /3 (1-v) (3..0)

3.6.3 Giro de un rectangulo sometido a momento

El giro de un rectangule sujeto a un momento M (fig 3.13) se puede
‘calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y » 15} o
triangular (ecs 3.17 ¥y 3.18) gque actua sobre el terreng, A
continuacidén se divide la carga en un numerc n de cargas unl{grmes

(fig 3.9) y se determinan los esfuerzos normales o, + 0, Y O ¢un las

ecs 3.6 a 3.9, a la mitad de cada uno de los estratos del sul.qyelo.
- La deformacién unitaria de cada estrato se obtiene aplicando i ley
de Hoocke (ec 3.22) y la deformacidén .en unidades de l..ngitw
utilizando la ec 3.23. Esta operacidén se realiza bajo los punt.g A y
B de la fig 3.9, con lo gue se determina, mediante la suma .1e 1las
deformaciones de cada estrato, la deformacidn en la superficis, con
estos resultados se puede calcular el giro del rectingulo somei jdo a
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicacidén de este
procedimiento. . :

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artificigy; sge
obtiene el momento de inercia del rectangulo I en el sentido Jue se
esta anallzando, y se determina el radlo equivalente a un circuio que
tenga el mismo momento de 'inercia del rectangulo (Normas de gismo
1987): :

R=(41/n) " (3.,9)

Con el radio equivalente R se emplea la ec 3.25 para determinagr el
giro de la cimentacioén de planta rectangular.

El criterio anterior es valido cuando la longitud del cimiento es
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayoreg que



tres veces el ancho dei cimiento, es conveniente usar la fdérmula de
Frohlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho B
(Zeevaert 1973)

@ = ang tan (16 (1 - V) M / 1 E B°) - (3.30)

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

. oEe
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APUNTLS DI CIMENTACIONES

5. CIMENTACIONES SOMZIRAS

Aguetin De=¢neghl Collinas
Héctor Sangings Garcla

Zn un ciniento somero, como en toda cimentacidn, se debe revigar su
estabilicad tanto para los estades limite da falla como para los
estados linite de serviclo. Es decir, s2 debe verificar que se tenga
una segurldad razonable para evitar que se presente una falla per
Tesistencia al corte del terreno da cimentacidn, Yy que slas
deformacicnes gue sufra é¢ste no afecten el comportaziento dea'les
elexentos de cimentacicdn y de la propia .estructura.

- gue en la revisidn de una cimentacidén existen otros
factores gue deben tomarse en cuenta adicionalmente, pero la falla
DOr resistencla al corte y las deforzaciones del terreno de
Clzantacldn estan entre los mds importantes.

Cabe aclarar

—— by

5.1 ﬁ‘—ocu_—lg‘:ﬁ:g go ;osg'l an"a

Zn una cimentacidén somera el estrato de a2poyo se encuentra a poca
profuncicad, per lo gue la profundidad de desplante debe ser tal que
el ciziento cueda desplantado satisfactoriamente en dicho estirato de
azovo.

Cabe aclarar gue en el estudio ca mecdnlica de suelos s2 define el

vo de la clmentacidén, por 1o que todos los elementos de

.€3T2a celeran cuedar desplantades. en él. Durante la construccidn de
ios cinlent 2 cdeberd yerificar gue se& cumpla con esta disposicién,

evitand s cinmientos queden sobre suelo con sustancia organlca,
bzsura o material en estado suelto. ELl proceso constructive deberd
ser tal gue no se afecte el terreno de cimentacidn, es decir, no se
€edberdn alterar ni la estructura ni la humedad originales del terreno
e cizentacidn, salvo cuc el estudio de mecdnica de suelos establezca

olres especlilficaciones. En muchas ocasiones conviena colar na
plantilla de concreto pobre de £’ = 60 kg/cm de 3 ¢z de espesor,

——

- inmedlatanente cdespués de llegar al fondo del corte.

H

idad de cdesplante deberd ser tal que se cuzpla con los.
Tegjuisitos cde seguridad de la cimentacién. En este sentido, se

profundidad de decsplante y se revisa gue con ella se
3 reguisites de seguridad de la cimentacidn: el proceso se
replte hasta determinar la profundidad de desplante que cuzpla con leo

FY —
La prcfund

Zn general, es importante gque los cimientos gueden deSplantados sobre
UQ ZIszo estrato, va gue si se apoyan en materlales diferentes se

* Profesor del Departamento de Gegutecnia. Division de Tngenieria
Clvil, Topogridfica v Ceodésica. Fagultad de Ingranierfa. UL



pueden presentar asentanlentos dlferenc1ales en la estructura de
cinentacidn.

El desplante de los cimientos deberda quedar abajo del suelo sujeto a
erosidn superficial o interna. Por ejemplo, en puentes el desplante
de los cimientos deberd gquedar por abajo de 1la profundidad de
socavacidn de los materiales del lecho del rio. Ademas, en cualquier
cimentacidén somera existen sualos especialmente susceptibles a la
erosién por agua © por viento, como son las arenas o los limos no
Pblésticos, los gque deberdn protegerse para evitar que se daescubran
los cimientos.

Cuando el terreno de c¢imentacidn es una arcilla de tipo expansivo, el

desplante de los cimientos deberd quedar por abajo de esta arcilla,

para evitar cue. los movimientos por canhies de volumen de ella dafen

la estructura de cimentacidn. Si los cimientos quedan por arriba de

la arcilla expansiva, deberén tomarse las precauciones
h)

Correspondientes para gque Lz estabilidad de la cilmentaclon no resul:ie
“afectada.

No existe una profundidad minimz de desplante aceptada de =nanera
general por lcs ingenieros de mecanlca de suelos, pero a manera cde
ejenoplo, el Reglamento da Construccicnes para el Distrito Fedaral de
1966 dice cue "los cimientos deberan desplantarse, per lo menos, 50

cm bajo la superficie del terreno (...) Se exceptuan de ests
requisito lzs construcciones cimentadas directamente sobre roca". Por
otra parts, s2 puscde considerar en una cimentacion som2ra unz

profundicdaZ de desplante wmaxima de 2. 5 =, & partir de la cual. s=
trateria ya ce una cimentacion intermedia o profunda.

I

5.2 Determinacidn dal &drea de la c mentacion

Zl &rea de un cimiento sonmero es agquella para la cual la cimentacidn
cunple con los recguisitos de seguridad correspondientes. Por lo
tanto, en la practica sa supone una cilerta drea Yy se revisa gue con
ella se cumplan los regquisitos de seguridad; se procede por tanteos,
hasta hallar el area gue haga cue el cimiento cumpla con todos Yy cada
uno de los ra2guisitos de seguridad, al oinimo costo.

Con el proposito de reducir el nunero de tanteos, se puade estinar en
forma aproximada la capacidad de carga admisible del terreno de
cizentacion, v hallar un area preliminar para iniclar los célculos.

La capac;dad de carga admisible del terreno de cimentacidén es aguella
pPresién vertical media de contacto entre la subestructura Y el
terreno, que garanifiza un comportamiento adecuado de la cimentacion.
Se entiende por compo;tanienho adecuado que exista un factor de
- seguridad razonable contra una falla por resistencia al corte del
suelo, y que el asentanmiento del cimiento no produzca dafos & la
-estructura, ni afecte su buen funcionamiento. Usualmente la capacidad
de carga admisible se halla dividiendo la capacidad de carga uGltinma
del suelo entre un cierto factor de seguridad. Sin embarge, se debe



verificar que la capacidad de carga admisible o presion npedia de
contacto no produzca asentamlentos excesivos del cimiento. En 1la
tabla 4.1 se mnuestran valores de asentamientos permisibles para
diferentes clases de cimientos someros.

Por lo anterior, la capacidad de carga admisible o presion media cde
contacto vale

g =XQ/A _ (5.1)
donde Z Q@ = sumatoria de cargas al nivel de desplante deal
cimiento,

A = drea de contacto entre cimiento y suelo

Cespejando A de la ec 5.1

A=XQ/ g, (5.2)
Por otra narte, se define la capacidad de carga admisible neta o
increaente neto de presidn cozmo _la diferencia de la presidn de
contacto =menos la presion total previamente existente a2l nivel de
cdesplante de la subestructura, es decir
= g - D - (5.3

qan “a 7 3 ﬂ( )

La
donde ‘g = capacidad d2 carga acmisible neta o incremenhto

an &

neto de presidn
= presidén de contacto o capacidad de carga acdmisitle

o
¥ = peso volun2trico natural del suelo
D = preofuncidad de desplante

2n valores aproximados de la capacidad d=
-reno, para diferentes tipos de suelo.

CAPALCIDAD DI CARGA ADMISISLE N%-A APROXIMADA DEZIL SUELO
q , t/m
an
Tipo da su=lo Zapatas Losa de cimentacisn
Arcilla blanda, arena sualkta 3.5-6.0 1.5-2.0
Arcilla d= consistencia medla 5.0-8.0 2.0-3.0
Arena medianamente coopacta
arcilla firme 7.0-10.0 3.6-5.0
Arena coxmpacta, toba cenmentada 9.0-13.0 5.0-7.0

Arena nuy compacta, reca sana 12.0-20.0 8.0-12.0



Cabe aclarar que el &rea A no se puede-calcular directamente de la -
ik ya que depende del 4drea d
-cimlento, por lo que para estimar en forma aproximada esta 4rea . _

5.2, pues ¥ Q no se conoce a priori,

procede de la siguiente forma:

La resultante de cargas £ Q = £ Q’ + Wﬂ , en que X Q' es la carga

2l nivel de la superficie del terrenc o al nivel de piso terminado y
W es el peso del cimiento (incluyendec el peso del rellenc que esta

clm
sobre é&1), :
X Q/ A=ZQ"  / A+ wﬂ / A

pero W /A&7 D Y g =g

cim T &

- g9, F 7 D = Q" / A+ 7D

b4 q_ =X Q" /A

an

ASZIQ /g o
an VasD

= =
La ec 5.4 permite estirpar en forma "aproximada el 4rea del cimiento.

5.3 Zapetas corridas

- 5.3.1 Mecanica ce suelos

-

[}

-a

-

=XQ/ A

— LA
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Znt ocaslones se tiene gque utilizar una reticula a base de
corridas, de tal forma cque el peso total gue se trasoite
tablero 21 nivel de gimentacion se reparte en las cuatro

. . . ' 4 —
corridas gque limitan al Ttablero. Para

R -
e == e T

(5.4)

v’
!
p !
i
1

zapatas
en un
zapatas

ilustrar esta situacién,

consiceremos el tablero de la fig 5.l1a y sea ZQ la carga gue trasmite
la estructura al nivel de la cimentacion.

semianchos by b, de las czapatas

Se -pueden calcular lecs
corridas de la fig 5.1b

considerando gue cada zapata tcoma una carga proporcional al Arez
tributaria correspondiente del tablero.

de fuerzas verticales, Yy 1llazande g
a

Estableciendo el equilibrio

a

la

capacidad de

carce

adnisible del terreno de cimentacicdn y w al peso unitario de la

estructura

w =TI
Q/ a a

(5.5)

el ancho b2 se cbtdene resolviendo la siguiente ecuacion cuadratica

2
fa, q bz + [a? w=-4a aqg -aw(2a

2



5.2.2 DiseRo 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 revisién de cada uno de ellos. Cabe
aclarar que lo gue rige en general en el diserio de una zapata de
concreto es la tensién diagonal.

a} Tensidn diagonal

En una zona cercana al pano de la columna o nuro gue llega a la
zapata se puede presentar una falla por tension diagonal, ocasionada
esta a su vez por esfuerzo cortante (fig 5.5). Esta revision se lleva
a cabo verificando que la fuerza ccrtante ultima a una distancia "ar

del pano de la columna © QUIro sea mencr gque la fuerza cortante
resistente.

Para la fuerca cortante resistente, las Normas de Concreto establecen
lo siguiente

Sip<c.0l1 - V_=F bd(0.2+30p) v x (5.5)
. c
Sipz 0.0 V_=10.5F bdy fx (5.6)
cR R [ '
conde b = ancho del elexzento
d = peralte efectivo del elexento .
p = cuantia o porcentaje de acero
f* = 0.8 £’
[+ <
F, = factor de resistencia .

0 elexzeantos ancnss, cgmo-losas, zapatas Y muros, en lcs que el ancho
b no sea gancr gue cuatro veces el peralte efectivo d (b z 4d), con
espascr hasta de 60 crn y donde la relacién M / V d no exceda de
2.0, la fuerza resistente V. buede tomarse igual a

c

0.5 Fa b d v £*, independientemente de laz cuantia de refuerzo.
1+

b) Flexidn

La seccion critica por flexion en el ala de la zapata depende del
material gque forme la columna o muro Que llega a la zapata. En la fig
5.6 se rresenta la seccidn critica por flexién para tres diferentes
tipos da zaterial.

La revision por flexidn se realiza verificando gue el momento ultizo
en la seccidn cfitica sea menor cue el momento resistente en dicha
seccion. A continuacidn se presenta un resumen de las expresiones
necesarias para la revisién por flexidén de las Normas de Concreto.

El momento resistente dado por ‘las Normas de concreto es el
siguiente:

M =F ba® f"q(1-0.5q) : ' (5.7)
R c



El aceroc minimo por flexidn esta dado por

L0727V £y £ (5.8)

mientras que el mnadximo es 0.?5pb, donde p, es el porcen1aje

p

[y

balanceado gue vale

- 1" +
p, = (fU/f) [4800/(f + 6000)] ' (5.9)
donde
LI = y * 2 =
fc 0.85 f: s1 fc s 250 Kg/c=o : (3.10)
f: = (1.05 - f: / 1250) f: si f: >.250 kg/cm” (5.11)
El porcentaje de acero necesario para resistir un momento Ultii., y

[H

estd dado por las siguientes expresioconeas

= -— . — 2 £ 11 -

g =1 V/l 2M / F ba' Y (5.12)
= 1 = = 3 1
p=gf"/ £ (5.13) a_=pbd (5.14)

La separacién de las varillas se determinaz ccn la expresidn
s=a &/ a (5.13)

s = segparacldn entre wvarillas
a = area ce la varillos gue se enplea
L]
d = dietancla para la gue se reguiere el drea A -
L 3
A
B

= area d2 acero reguerida

C) Temperatura

£l  acero longitudinel en 1la =zapata s=2 proporciona solo por
temperatura, para lo gue se emplea la siguiente expreslon (Normas de
Concreto): ’

A, = 66000 (n/2) / £ (h/2 + 100) (5.1g)

en gcue A = Area de acero reguerida por temperatura, para yn

- espesor h/2 de la leosa de la zapata, en cm%’n.
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata, en cm

Cuando el elemento estructural estd en centacto con el suelo, ge
recszienda emplear por temperatura un area de acero igual-a 1.5 a - .

Empleando 1.5 A en vez de A _en la ec 5.16, dado gue los cimien_



estdn siempre en contacto con el terreno, obtenezmos la sigulepte
expresidén

A, = 66000 (1.5) (h/2) / £ (h/2 + 100) (5.17)

Ejemplo 5.3. Zapata corrida sometida a carga vertical

Hacer el disefio por mecanica de suelos y el disefo- estructural da la
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.7. La longltud de 1la
zapata L = 6 n, |
Considerar en el copcrato reforzado 5
f; = 200 kg/cm fy = 4200 kg/cm

Utilizar varillas del No 4. Considerar que se cold una plantjlla
de concreto pokre sobre el terreno de cimentaciodn.

Tomar un factor de carga Fc = 1l.4.
In el terreno de cimentaciodn Fa = 0.45
Solucidn

a) Mecanica de suelcs

a.l) EZstacdc limite de falla
En un suelo cohesivo, la revisidn de la seguridad por resistencia al

corte dal suelo es satisfactoria cuando se cuaple la
desigualdad 2.1:
EQFfF /A < ¢ N F_+0p (2.1)
c u c A v .
Sea c =IQF /A (2.2)
Cw <
., =¢c KN _ F_ + D : (2.3)
P c " Vv
Per lo tanto c < < (2.4)
“cu “Rc
Zn las exprasliones antariores:
I Qg = suma de las acglones verticales a tomar en cuenta en
[+
la combinacion considerada, afactada por su respectlivo
facter de carga,
A = area del cimiento, @
P = presion vertical total a la prcfundidad de dasplante por

. 2
oeso proplo del suelo, t/m
L PToplo ¢ 3

= pDeso volumetrico del suelo, t/a ' _

= cohesiodn aparente, t/m”, determlinada en ensaye triaxial UU

7
c
"4
B = ancho de la cimentacidn, n
N es el coeficiente de capacidad de carga, dado por

N = 5.14 (1+ 0.25 D /B + 0.25 B/L ) ' (2.8)
para D/B < 2 y B/L <1, donde D es ‘la profundidad de desplante

en netros. En caso de que D/B Y B/L no cumplan las desigualdades



anteriores, dichas -relaciones sa consideraridn iguales a 2 y 1
respectlvamente.

1a desigualdad 2.2 se aplica al nivel cde desplantae del c1m;ento, por
lo gue hay que 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) = 0.826 t

12 suma de cargas al nivel de desplante del cimiento vale 0.66+0.816
+10.4 = 11.876 t, es decir, ZQ2= 11.876 t (por cada metro de longitud
de zapata). A = 1.3(6) = 7.3 m'.

Sustituyendo en la ec 2.2 q, =Z<QF /Aa=12.79 t/m

Sustituyendo en la ec 2.8, con B =1.3 n, L = 6 n, D =0.6m
N = 6.011 ‘
[~
T4 - 2
Sustituyendo en la ec 2.3 9. .~ <, Nc‘n + P, 13.52 t/o
Se observa cgue q,6 < q.. POz lo tanto se cumple 13

desigualdad 2.4.
a.2) Estade lipite de servicio
I) asentamiento instantdneo de la zapata se puede calcular expleandsg

la siguiente expresidn, gue proporciona el asentamiento bajo 1la
esguina cde un rectingulo cargado apoyado scbre un medio semiinfinito

- 3 + v B%+ L° L + v L%+ B%_

& = {g(1-v2y/(a=)] ( L 1n + B 1n )
L B
' (3.19)
donde g = incremento neto de presiodén = 8.18 t/m2
B = ancho del rectangulo = 1.3/2 = 0.65 m
L = longitud del rectangulo = 6/2 = 3 m 5
E = moédulo de elasticidad del medio = 1600 t/n
v = relacidén de Poisson del medio = 0.25

Notese que el 4&rea cargada se divide entre cuatro. Suz:tituyendg
valores en la ec 3.19 6 = 0.0032 m
El asentamiento debido a toda el &rea se obtliene multiplicanda

por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto
67 a 4§ 6 =_0.0128 m = 1.28 cm

Que resulta menor gue el asentamiento permisible de 2 cm.
.b) Disefio estructural
b.1l) Revision por cortante (tensién diagonal)

La revisidn por cortante se lleva a cabo a una distancia d del paio



del muro (fig 5.6). Para esto se calcula el cortante ultimo ep esta
seccidén y se compara con el cortante resistente del congperg

La fuerza cortante que toma el concreto estd dada por (Hormgqg (e
Concreto)

Si p < 0.01 Vo= Fa bd (0.2 + 30 p) v £* (5.5)
Sipzo0.02 V,=0.5F bad v £x (5.6)
donde f: = 0.8 £’ -

<

Zn elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho
D no sea menor gue cuatro veces el peralte efectivo d (b z 4d), con
espesor hasta de 60 cz vy donde la relacicen M / V d no excega de

2.0, la  fuerza resistente V., puede tomarse igual a
.- - Cs
0.5 F b d £f*, independientemente cde la cuantia de refuerzo.
[
Como trabajamos por metro de longltud de zapata b = 100 c2. pado

Gue se cuela una plantilla de concreto pcbre sobre el terreno ds
cimentacidn, el recubriziento del acero puede sar de 3 cn, Y dado .que
el didmetro de la varilla cel No 4 es de 1.27 cm, su nitad vale p.gs4
ca, por lo que el peralte electivo del acero de la zapata es d = 290 -
3.6 = 16.4 co.

.1 este caso se cumple ampliamente que el ancho es mayor gue cuatro
veces el peralte efectivo. ¥ / V d = 0.645/3.341(0.164) = 1.177 < 2,
por lo tanto cumple cozo elemento ancho. Sustituyendo en la ec 5.6 se
ootiene Vﬂ = 82%38 kg.

Como se menciond antes, el cortante Ultimo se halla a una distapcia
"d" del pafo del nuro (5ig 5.8}
V = 8.66{0.386) = 3.34 ¢ V = Fc V = 4.588 £t = 4880 kg

u

Se observa cuse VR >V . Cumple
< J

"Db.2) Flexisn

)

1 momento flexionante en la se%cién critica vale (fig 5.8}
M=g 1%/ 2 =8.65 (0.55)° / 2 = 1.31 t.n

y el momento ultimo M o= F_ M= (1.4) (1.31) = 1.83

ct

W

El acero minizo por flexidn estd dado por

- 0.7 V £,/ £ (5.8)

mientras gue el =@méxizo es 0.75p,, donde p, es el porcentaje

-

an

P

min

Ceado gue vale
P, = (£./%) (4800/(f + 6000)]
dande



£% = 0.85 £* si f£* = 250 kg/cm’
£¥ = (1.05 - £* / 1250) £* sl f* > 250 kg/cm’
-3 R -] .

Zl porcentaje de acero necesario para resistir un momento Gltime M
u

estd dado por las siguientes axpresiones

q-l—/l—ZHu/FRbdzf: (5.12)
P=qfl/ £  (5.13) A_=pbd . (5.14)

Sustituyendo valores se obtienen los siguientes resultados

P = 0.00236 o] = 0.0114
ata _ * max
P = 0.001858 k3 rige P, A. =pbd= 3.87 ez’
La separacidén de las varillas se determina con la expresidén
s=a d./ A (5.15)

i s

donde rea de la varilla que se exmplea

i

a

a

.d = distancla para la gue se regulere el Arez A
A

= area ce acero requerida

]

Sustituyendo valores (a = 1.27 cmz, varilla Ho 4), s 32 c2. par

loc tanto, se necesitan varillas del No 4 € 32 ca.

"Zl acero lorngitudinal se prcoporcicna solo. por temperatura, para lo
que se emplea la siguiente expresicn .
A =[66000(h/y £ (hfzt 100) 1(15) (5.16)
y a
€n gque = &rea de acerc reguerida por termperatura, en cm“/ p
=’E§be$or del elemento (dizensidén minima del miembro
medida perpendiculaimente al refuerzo), en c

2
ores A =210+ cm/ m
| ]

h
W
sy

Aplicando la ec 5.16, con varillas del No 3 (2, = 0.71 ca), s

cz. Por lo tanto, se reguleren por temperatura, en la direccldn
longitudinal de la zapata, varillas del No 3 @ 32 cm.

Zn la fig 5.9 se muestra un crogquls con las caracteristieas
estructurales de la zapata.

La reaccidn del .suelo en una zapata corrida sometida a fuerza
vertical y momento puede ser de tipo trapecial o de tipo triangular,
tal cormo se indica en la fig 5.10 (en el inciso 3.5 se indica 1la
forma de hallar estar reacciones). El cdlculo del cortante Yy del
nomento en las secciones criticas se realiza con algunoc de estos

dlagramas de reaccidén. Sin embargo, este procedimiento resulta

laborioso, por lo cue en ocasiones se sustituyen, para fines de

L

-t

10



cadlculo, los diagramas trapecial o triangular por una reaccién

uniforme equivalente, la cual se cbtiene dividiendo la carga Q entre
el ancho reducido B’ (Meli 1985):

B’= B -2e (5.17) e =M/ Q (5.18)

g’ =Q/ B’ (5.19)

En la fig 5.11 se muestra la reaccién q: , la cual, repetimos, no

corresponde a la reaccion resal del terreno, sino que udnicamente se
emplea para fines de cadlculo. Con estaz reaccidn g’ se determinan el
a

cortante y el momento en las secciones criticas correspondientes.

Ejemplo 5.4 Zapata corrida sozetida a carga vertical y momento

Hacer el diseno por mecédnica de suelos y el disefo estructural de la
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.12, La longitud de
la zapata L = 38 m.
Considerar en el copcreto refor:cado 2
f; = 250 kg/c= fy = 4200 kKg/cm

‘Utilizar varillas del No 4. Considerar cus se cold una plantilla
de concreto pobre sobre el terreno de cimentacion.
F

Tozar un factor de carga = 1.1.
[+
En el terreno de cinmentacidn F_ = 0.45 .
n £
Giro permisible = 0.82 % ‘
Asentaziento permisible = 3 ¢

Solucién ~ .-
a) Mecanica de suelos

E} ancho d

»

/ < i (5.4)

C D

Cuando existe momento se tlene «ue trabajer con el ancho reducido B’
(ec 2.15, inciso 2.2)

B’ = B - 2e
donde B = ancho del cimiento

e =M/ T Q
Consideremos inicialmente gue ho existe momentec, entonces el ancho B'
= B ; trabajando por unicdad de longitud del cimiento A = B(l1) = B;
de la ec 5.4 - .

B * £ Q' /g =15/ 13 = 1.15 m

an

i existe momento 3 = 3' + 2e -
e & M/ 1.1 (L Q') (considerando un 15 % de increzmento
' debido al peso del cimiento)
e & 0.30 m

T
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FIG 5.5 SECCION CRITICA POR CORTANTE



1/ Muro o columna de concreto

i
.
<

Seccidn critica por flexion

a) Muro o columna de concreto reforzado

3

.~ Muro de mamposteria

\

i

%

]_
/

oy
~
£

Seccidn critica por flexion

p) Murc de manposteria

IJ—

Muro o columna

Placa de= acero
.‘,—‘

bad
2
%]

Seccion critica por flexion

-

c} Muro o columna con pedestal de placa de acero

FIG 5.6 SECCIONES CRITICAS POR FLEXION
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EJEMPLO DE DISENO ESTRUCTURAL DE UNA
ZAPATA RECTANGULAR

Hacer el diserio estructural de la zapata rectanﬂu!ar
de concreto reforzado de la fig 1.

Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 m;
espesor losa zapata = 30 c¢m. Profundidad de
desplante = 60 cm. Considerar en el concreto
reforzado . = 200 kg/emn”, f, = 4200 kyiem®.

IQ =26, M,=421im. M, =68vm

Svlucion

La summateria de cargas al nivel de desplante vale
ZQ= 26+ L.7(2)(0 5)2.4 +0.23(G 3)(0.3)(2.9)
+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1 6)=30.0931

& = MJEQ=4.2/30.098=0.1395m

e =MJ/EQ=6.8/30.098=0.2259m
B'=B-3e,=1421 m. L'=L-2e =348 m

La presion de contacto medm entre cuniento ¥
terreno vale

q=30.098/1.7(2) = $.852 ¢/m"

-El .incremento neto de. presion en el contacto

cnnmnto lerreno s
GQn =3.352-1.6(0.6)=7.3892 Vm"-

a} Penetracion
De acuerdo con las Normas de Concreto. la seccion
critica forma una figura semejante a la definida por
la penifena del drea cargada. a una distancia de ésta
tgual a d/2. sicndo el paralte efectivo de la fosa (fig
2). -
Revisaremos 1a penetracign de 1a columna en la
direccion del eje v

Cuando hava transferenciza de momento sc
suponcri que una fraccian de momento dada por

1

a=1i- (1

1+0.67 V(e = d)f(c: + d)

1

a=] -

L +0.67 /(0.3 +0.264)/(0.25 + 0.264)
w=0412

s¢ transmute por excentricidad de la fuerza cortante
total, con respecto al cenéroide de la seccidn critica
definida antes. El esfuerzo cortante miximo de
disefio v, ss obtendrd tomando en cuenta el efecto de
la carga axial y del momento, suponiendo que los
ssfuerzos cortantes varian lincalmente (fig 2). es
decir

vap = VA, +aMcap/l. (2)

A= 2d(cive:=2d) . 6)
A.=0.5692 m"
I, = d(c,+d)/6 + (¢, +d)d*/6 + d{ca+d)(c,+d) /2

, )
Je=0.051206 m”
En columnas rectangulares ¢ =03 mes I
dimension paralela al momento tramimutido v ¢ =
0.25 m es la dimension perpendicular a c,

En las expresiones amteriores. V es la fuerza
cormanie que actud en toda el drea de la seccion
critica. la cual la obtencimos a parur de la reaccion
neta q. . restando a la reaccion dsl oterrzno las
presiones debidas a peso propio de zapata v refleno
Q. =8.852-03(2.4)-0.3(1 6) = 7.632 vm~
V=763 [1.7(2) - (0.25+0.264)(0.3+0.264)]
=23.7991
c.n = (03~0.264)/2 = 0.282
Sustituvendo 2n laec 2
Vap = 23.799/0.5692
+ 0412680028230 031206 = 67 13 vin”

Ve = Fovae = LHGBT13) = 9398 v’

El esfuerzo conanie de disefio vis, (¢siucrzo coranta
ulumo) obznido con los crtenos antznores no debe
exceder ninguno d¢ los dos siguientes vaiores

Vi = Fx (0 3= V¥ (3)
.R,—OS(OW—l'U")‘HoD—I\Gu cm:
Vera = F‘i .\'. - ‘G)
=038 lon)-— 10.12 I\J'.m

f_'—OSA: (7)

4 menos que se swuninistre refuerzo v =1 7/2 = 0.85
es la relacion del tado como al !ado largo de! drea
donde actua la carga o reaccidn
Se obsznva que.

=9 40 kg/om® < veg- = 10,12 kfem® . Cumole
b) Tension diagzonal .
La seccion critca por tension diagonal se presenta a
una distancia & del pafo de Ja columna. Haremos la
revision ¢n la dirzccidn del eje » Para esto se calcula
¢l corntante GlLMO en esta seccion v s¢ cotnpara con ¢l
cortante rasistente del concreto (fig 3).
Cilculo del comante ultimo
Las fuerzas se calculan con la reaccion neta del
terrene (tomando en cuenta el efecto de los dos
momentos M, y M,). La reaccion vale
q' = ZQ/B'L" = 30.098/1.421(1.5482) = 13.68] tym’
La reaccion neta G," = 13.631-0.3(2.4)-0.3(1.6)
= 12.481 vm®
Hallemos el cortante y el momento en la seccidon
critica por tension diagonal (en un ancho unitario de
zapata, b= | m) )
V=12481(0.586)=73141t
M = 12.481(0.386)'/2 = 2.143 t'm

144



Vo= 1L47314)=10.24 ¢

La fuerza cortante que toma el concreto esti dada por
{(Normas de Concreto)

Sip<0.0l Vg=Fgbd(0.2+30pVE*s ()
Sip2001 V,g=035FbdVi* (9
donde f* = 0.3f.'

En elementos anchos, como son las zapatas. en los
gue ¢l ancho B no sea menor que cuatro veces el
peralte efectivo & (B 2 4d), con espesor hasta de 60
cm y donde 1a relacion M/Vd no exceda de 2.0, da
fuerza Tesistente Vg puede  tomarse igual a
0.5EbdVf.*. independienteniente de la cuantia de
refuerzo (Normas de Concreto).

Como trabajamos por metro de ancho de zapatz
b=1m= 100 ¢m. Dado que s¢ cueia una planulla de
-concreto pobre sobre el terrene. el recubrimiznto del
acero pueds ser de 3 cin, v puesto que ¢! diam=tro de
la varilla del N° 4 es de 1.27 cm. 2! peralie efectivo
del acero de la zapataesd =30 - 5.6 cm =264 cm.

En este caso s¢ cumple que el ancho s mayor que
cuatro veces el peralte efectivo
B>dd BE=170cm>4d= [056cm
M/Vd = 1.11 €2 ..cumple como elemenio ancho
Vep = 0.5FpdVE* = 0.5(0.8)(100)(26.4)VI60
Ve = 133537 kg >V, = 10240 kg . Cumple

¢) Flexion

Haremes el disenio por flexién en la direccion dzl eje
+ El momento flextonants en la seccion critica vale
M= 12.481(0 83)72 = 4.509 rm-

My= 14 30 =635121'm

El acero minimo por flexion es -

Poua = 0.7V, ’ (10)

Pein = 0.7¥200/4200 = 0.00236

muentras que la cuantia mixima es 0.73 p., donde py
es el porcentaje balanceado

f." 4300

B - — (1D
f, f, + 6000

donde

£7=085f* sif,* <250 kg/em”

CET= (105 - £1250) .0 sif.t > 250 kgfem”

Prax = 0 01143

La fracciéon de acero necesario’ para soportar un
momente resistente Mg esta dada por la siguiente
eXpresion

q= ]l

donde

p=qL"/, (12)
p=0.002492

A, = pbd X (13)
A,=6373cm-
St hacemos M, = My

2 M,

q=l-J l-—— (14)
Fabd-f.”
2(6.312 x 10%)

q=1- t- =0.07693

0 9100 (26.)(156)
La separacion de varillas es
s = ad/A, (13)

donde

a, = area de [a varilla que se emplea = 1 27 cm® (N°
4)

d = distancia para la que se requiere el drea de acero
A, ,d=100cm

A, = area de acaro requerida = 6.378 cm”
Susuruvendo valores s = 19 cm. En consecuencia, se
necesitan vanllas N° 4 a cada 19 em en el lecho
infenior Procadizndo en forma similar, se obtiene
que se rzquier=n varifias del N° 4 a cada 20.en la
direccion del gje x (nge el porcentys de acero
minuno por flexion).

d) Temperatura

El acero del lecho supenor s¢ proporciona por
temperatura. para lo que seé cmpiza la siguienis
expresion (Normas de Concreto)

66000(1.5)(/2)
A= (18)
f, (V2 = 100)
en que

<A, = area de acero necesana por temperaturd, en

cm™/in. para el samiespesor de losa b/2
h/2 = semiespesor de la losa de [a zapata = 30/2 = {5
cm
Sustituyendo valores A, =3.075 cm’
Aplicando la e 13, con varillas del N° 3 (a, = 0.71
cm’). s = 25 cm. Por lo tanto, se necesitan por
temperatura varilias del N° 3 a cada 23 cm en el
lecho superior.

En la fig 4 sc¢ muestra un croquis con las
caracterisucas estructurales de la zapata.

{(ACDEZAP)

20



1.7 v
-
(ﬁ/q—_‘z—‘;m
825 =
o Ll
m 031 \7
j &.F £
26 T
3.3 wm
—3
0.3 wm
-3
Po= 537 %5*:: 7° = £ fin’
- AN 37°  Yi=t.6 tfm

A\“&V\G- £y ::".2,6

SUELD FRICc\oNANTE

FlaugA {



/\F

g/ af2

—

o
|
!
| -
y—

SECCICH CRITICA POR PENETRACICH

(&)

i Can Esluerzot cortaniey verticales

aMe
Y ALl B
Ac T e

A+ 2eleytept2d)
3 3 2
. alc, 4 d} . {c,¢dhd s _c‘lczldl(c.ldl
¢ 3 3 2

fibeie dod micrm rresw meskmn g o= Ffeman Lo

TAANSRISION DK MONENTO ENTRE COLUNNA Y ZAPATA
- {NCRWAS DE CONCRETO 1987}

(b)
FIGURA 2



%

Tt_u-g.'.’.., . 7
k‘ionﬁl_,yf {é—' Flex.on
) ]
R R U T W | !
t/u? |
4
1.5HE w
(L0 wa |
r =t
| 0.5 M N
= 7
L, 2.586 » | .
| |

4 ’
SECCIONES CRITICAS POR TENSION DIAGONAL
' Y FPoR FLEX\o’H

. FlgurRA 3

’ H"'?@ZSC\M-

"

- & h 3 .
30 ew U
] - -

1

ke,

7

| _ Kecmbormltnde = 3 com

I
/_/_-’lﬁ/f/jf/////L/L//_f/

NE %@mL

4 cvm
280 v

Ni4gzo

f——"]
Tl
e Plankilla de

Concvetp k shre

cmmre&z(mcas EsTRUCTURALES
DE (LA ZAPATHA '

FlguRrRA



APUNTES DE CIMENTACIONES
ZAPATAS DE COLINDANCIA

Agustin Deméneghi Colina®

La zapata de colindancia que recibe un muro de carga cxhibe un momento de descquilibrio debido a la'falia de
coincidencia entre a linea de accidn de fa carga def muro y del diagrama de reaccion del terreno de cimentacion.

Este momento de desequilibrio to toma la estructura de la zapata mediante torsion a lo large de la longiud de la
zapata. Esia torsion ocurre en fa zapata v en fa trube de enrase de la zapata.

Supongamos quc los catremos de la zapala permanceen fijos. En ¢l centro del claro el momcento de torsion vale

cero, por lo que la mitad de la zapati se pucde considerar como empotrada en un eatremo ¥y libre en el otro. Una
viga de longitud x, empotrada cn un extremo ¥ libre en ¢f otro, sometida 2 un memento de lorsidn M, €n su eatremo

libre, sufre un giro quec vule
Be= (G 1) M,

Llamando M al momento de desequilibrio por unidad de longtiud de la zagata (fig 1): ¢l momento en una distancia
e vale M'dy . vl giro debido a dM estt dado par

d) = (x/ G )M dx
El giro en ¢l centro del clare vale
L2 )
=1 (Mx/Glydx=n8L/78GH, (1)
0
Sin embargo, debido a! gire A, cf suclo reacciona con un momento que s pucde saluar en fernw.aproximada
haciendo la hipdiesis que es 1zual a L nutad def dado por Ja formula de Frohilich, es decir

m b, B,

MO =
32(1-v)
Scu
Ro=NM/0,= g E, B /32(] -+7) (2
es decir
M= R O (3)

El nuevo momento M es igual ab momeito inicial M," menos M,” . Con cste nuevo valor s¢ aplicar repetidamente
lasecs 1, 2 v 3, hasta que Ja varcacion de vl sea despreciable,

En una viga de seccion rectungular de dimensiones b por /i, ¢l momento polar de inercia debido 2 torsion s¢ puede
valuar cn forma aproximidit { Deaulint ef af 1970)

Lzl h‘/3).[ I - 0.63 bih + 0.032 (b/h)' ] hst 4

*Profcsor del Departamento de Gooteemia, Division de Ingenieriz Coil. Topogrifica v Geodésicu Facultid de
Ingenicria. UNAM ‘
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Acery f, =4 200 hg/enr’
Longitud de la zapata 6 m

Fe=14
Terreno de cimentacion
Arena medianaments compacta v=16Um'
Solucion
Cilculo del momento M," v de ZQ
M, =0923 tnvm I=3134uUm

Consideremos tnicamente ¢l monento de inercia de la trabe. Empleando ta ec 4:
lo=0.00102 m’
El modulo de rigidez def concreto ostd dado por
G = E/2(1+v) = 363 685 kefeny”

El procedimient iteritis o part conecer el momenio de torsion consiste en.
) Aphc..mdo laec ] con MU =7 =0915 tavm
0. = 0007203
) Delaec?
Ka=M,/8,= TE B /32(1-v)
¢) Sustituvendo valores  Kn = 301395 tavine Do laec 3
M, =Ko 8. = 02174 Lavim
El nueve valorde M7 vale 0923-0 2174 = 0.6825 tnvm

Sc repiten los pasos (a) a (). hasta que fa vamacion de M sea despreciable. En cada neracion M .sc gbticne
restando a M7= 0923 t-m/m el valor calculado de M,

A conlinuacton presentamos los valorss obtenidos on a ultima iteracion:
AT =0.747) tvim, D, = 0005834, M = 01739 t-nvm

Calculo del refucrzo por torsion
El momento de torsidn a una distancia o def paito del ¢je donde termina la trabe vale

T=07471(3.772=1 56 ti (d=1l4cem
T, =F. T—J()i\-l:n:
Como 5¢ tratz de una trabe con’imuro de carga. V =0
Aphcande fa ec 3 Tor = 130010 kg-cm
Aphcando faec 6 Terg =34 122.0kg cm
Verilicamos que se cumplan las condiciones dadas por las expresiones 7 v ¥:
2) T, = 301 $40 e/ > T = 34 135 /i
BY (To /Tor )™ + (Vo /Ny =488 2 1
Sec cuplen bas condiciones () v {h). por lu que si s requicre refuerzo por 1orsion

s

Caleulo del acero de refuerso por torsion

Accre fransyersal

Aplicando las ees 11 v 1)
Q=13 Ans = DLO62TS cmfem
* . Por lo tanlo. sc requicren estribos del No 2.5 a cadz 7.5

Empleando una sepamcion s = 7.3 coL AL = D7) cm
cm (o, =0 495 ¢

Accero longatudim:l
Empicando Liec 12, A
acere longitudinal portersion

= §3 6 ¢ Por 1o tanto, se requicren 4 vanllas del Mo 5 mas 2 varilles del No & como
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El momenito de.torsidu.se tonu.con respecto.al centroide de la trabe. La seceidn erilica es a una distancia o Jdel pario
de fa wrabe de liga. Se emplean fas siguienics expreswones (Normas de Concrelo 1996):

Tor = 0.6 Fg (Z X" y) ¥V I*, (3)
Tex =0.25 Ter 7 - (0)
x=ancho de la trabx, v = peralie de la trabe

Tor = momento torsionante resistenie de discilo de un micmbro sin refuerzo para torsion, kz.cm

Ter = momento con que coniribuye ¢l concreto ¢u un nuembro reforzado por torsion, kg cm

Puara proporcionar refucrzo por torsion s¢ debon cumiplie simultdncamente las dos siguientes condiciones:

a) Tu > T:.". (7)

B) (Ty /Tor )™ * (Vo Ver) 2 | (%)

Sino se cumple alguna de Lis dos condiciones anteriorss los efectos de la torsidn pueden despreciarse.

Refluerzo por contante

FaA. L d
g=
Ve - Ver
cs decir
A V, - Ve i
—_ T —_—_—_—,_—_— (crn:!cin. dos ranias) ("
S Fg L d

Refuerzo por torsidn
5 (Tl - T._-u_)
- Aﬂ = —_— ”
Fue Q2 (v v) [
¢s degir )

Aﬂ Tu = TcF_
L — {cm1” / cm. una rama) (10}

s Fo QN30

Q=0067+0353 /x5 (1

El refuerzo 1otal es la sumi del requerido por cortaunte v por torsion

La scparacion no debe ser miavor que ¢l anclio de los estribos ni de la altura de los mismos. 1w miyor que 30 cm

Accro longnudinal por tersion

,\1|:{1A1\/g(\l+.\|)(r_|-./r‘) (IZ)

Lyempin .-
Revisar la scguridad del terreno de cimentacian y hacer el disciio estructural de L zapata de o fig 2 -

Councreto [ =200 L-__-,.-'cm: E. =141 421 kg,fcm: .o
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Diseno estructural de la fusa de fa zapata

El momiento de descquilibrio en la zapata es de M, = 0,923 tov/m. La trabe por lorsidn toma M = 0.7471 tuvm,
nucntras que el sucto toma M. = 0 1739 t-nvmi. Por lo tante, ¢l momento sobre cf suclo es M, = 0.1 739 t-m/m.

c= M ZQ=0.1739/5134 =0.03426 m
B'=B-2¢=0.5313m q = LQ/B = 9.66 Um~

En L fig 3 se exluben Ly geometrin v fas Tuersas que actdan sobre la zapati,

Disefio por flenion
d=0.15-0030=01{14m
&1 =03288 tn/m M, =0 7403 nvVm

p=0.00134 Poa = 000236 A= 2687 cmi/m

Ayemg = 3.073 e/ por lo tanto, rige armado por temperatura
Se emplearin vanlias del N 53 2 cada 25 cm. en ¢f lecho inferior

Revision por corlante
V=2000Um vV, =2.809 tm
M =10.2485 v a/vd = 1.09 <2 Cumple como clamento ancho

Vo= 3768 kg > V= 289 kg : . Cumpls

Eu la fig+S scomuestra ef armado de b zapsita,

Referencias

Beaufaul. F W, Rowan, W H, Hoadlev. P G v Hackett, B M. Computer Methods of Swructural Anelvsis. Prentize
Hall. 1970

Normas Téemcas Complementarias pura ¢f Diserio v Construccion de Estructuras de Conercto. Departaniento del
Distrito Federal, 1996
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APUNTES DE CIMENTACIONES
CIMIENTOS DE MAMPOSTERIA

El ancho de un cimiento dc mamposteria se obticnc de manera andloga a lo visto para cimientos de concreto
reforzade. “En cimientos de piedra braza la pendiente de las caras inclinadas, medida desde 1a arista de la dala o

muro, no serd menor que 1.5 (vertical) ; 1 (horizontal).

“En cimientos de mamposteria de forma tapecial con un talud vertcal y el ouro inclinado, tales como cimienios de
lindero, debera verificarse la estabilidad del cumienio a torsién. De no efectuarse esta verificacion, deberdn exjstr
cimientos perpendiculares a ellos a separaciones no mayores de las que sefiala la siguiente tabla:

Claro miximo, en metros

Presion de  comtacto con el Caso ! Caso 2
terreno, p, UVm®

p=<20 . 5.0 10.0
20<ps2s 4.5 9.0
2.5<ps30 4.0 7.5
30<p=g40 - 30 ' 6.0
40<psgs50 25 4.5

“En todo cimiento deberdn cotocarse datas de concretos reforzado, tanto sobre 1os cimientos sujetos a momento de
volleo oo sobre los perpendiculares a elles. Los castillos deben empotrarse en los cimientos no menos de 40 e

“En la wbia anterior, el claro miamo permisibic s¢ refierc a la distancia entre los ejes dc los cimientos
perpendiculares, menos el promedio de Jos anchos medios de éstos. Los casos 1 y 2 correspondea respectivaments’a
mamposteria ligada con mortero de cal ¥ con monero de cemento. No deberdn existur planos definidos de falla

transversales al cimiento™.
“Las piedras que se emplesn en elementos estructurales deberin sausfacer los requisitos siguientes:

Resisiencia minima a compresoh en direcaién normal
a los plangs de formacion 150 kgfem®

Resistencia minima 3 compresion en direccion paralela
a los planos de formacion 100 kg/cm
Absorcion maxama 4%

Resistencra 2l intemperismo: maxama pércdida de peso
después de 5 ciclos cn solucion sarurada de sulfato
d= sodiv 10%

“Las piedras no deberin ser labradas, pero s¢ cvitard en lo posible ¢l empleo de piedras de formas redondeadas y de
cantos rodados, Por lo menos ¢l 70% del volumen del elermento esiard consutuido por piedras con un peso minimo

de 30 kg cadaupa. .-
“Los moneros que s¢ emplesn para mamposieria d¢ piedras naturales deberin cumplir con los requisitos siguienies:

a) La relacidn volumétrica eotre la arena v 13 suma de cementanies se enconuand entre 2.25 v 5.

b) La resistencia minima co compresion serd de 15 kg/em’.



“La mamposteria s¢ desplantard sobre una plantilla de moriero o concreto que permita obtener una
superficic plana. En las primeras hiladas se colocarin las piedras dc mayores dimensiones. Cuando las
piedras sean de origen sedimegtario se colocaran de manera que los lechos de estratificacios queden
normales 3 la direccion dé las compresicaes. Las piedras deberdn humedeczrse antes de colocarias y se
acomodarin de manera de Henar lo mejor posible ¢l bueco formado por las otras piedras. Los vacios sc
rellenarin completamente con piedra chica y mortero™. :

(Normas de Mampasteria, cap 6).

"
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TORSION

7.1 INTRODUCCION

En las construcciones moncliticas de concreto, la torsién ocurre
principalmente cuando la carga actia a cierta distancia del eje
longitudinal del elemento estructural. Una viga-en el extremo de un
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un sole
lado, una marguesina, o una cublierta para parada de autobuses que
se proyecta de una viga monolitica apoyada en columnas, vigas
periféricas que circundan la abertura en un piso,. o una escalera
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a
momentos de torsién. Ocasionalmente, estos momentos provocan
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad
admisibles, a menos gque se dote de un refuerzo especial para
torsidén. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en
la falla de una viga sujeta a torsién. Muestran el plano curvilineo
de torsién provocado por los momentos torsionantes impuestes. En
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan
severa la magnitud del dafio debida a la torsidén como se aprecia en
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribucidén de esfuerzos en
la estructura. Sin embargo, deberd siempre evitarse la pérdida de
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un disefio
apropiado del refuerzo necesario para torsién. .

La introduccién al tema de la distribucidn de los esfuerzos de

torsidén debe iniciarse con el comportamiento eldstico basico de las
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares.
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsién son
conmponentes de rectdngulos. Estas son normalmente, secciones 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 comentarioc breve respecto de estas secciones
circulares constituye una buena introduccién al comportamiento
torsional de otros tipos de secciones. .
) En las secciones circulares, al nivel elastico, el esfuerzo
cortante es igual a la deformacién unitaria de cortante
multiplicada por el médulo de cortante. Igual -ue en el caso de la
flexidén, el esfuerzo es propercional a su discancia al eje neutro
(esto es: el centro de la seccidén circular) y es maximo en las
fibras extremas. Si r es el radio del element., J ==xr"/2, su
momento polar de inercia, Y Vi, el esfuerzo cortante eldstico
debido a un momento de torsidn elastico Tear

= --s-- ()



Cuando tiene lugar la deformacién en la barra circular, se
supone que el eje del cilindro circular permanece recto.
Todos los radios de una seccién transversal también permanecen
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo angulo respecto al
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento
plastico, el esZuerzo en el anillo plA&stico exterior se conserva
constante, en tanto gque el esfuerzo en -1 nicleo interior permanece
elastico, como se muestra en la Fig. 7.i. Cuando toda la seccibdn
transversal se plastifica, b = 0 y el esZuerzo cortante

---E- ' (b) ‘
J

donde v es el esfuerzo cortante no lineal debido a un mcmento de

torsién , donde el indice f denota falla.

En 18s secciones rectangulares, el problema de la torsién es
considerablemente mas complicado. Las secciones planas originales
experimentan un alabec debido al momento torsionante apliczzo. Este
momento produce esfuerzos cortantes axiales asi como
circunferenciales, con valor cero en las esguinas de la seccién y
el centroide del rectangulo, y valores maximos en la periferia al
centro de los lados, como se aprecia en la Fig. 7.2. El esfuerzo
cortante torsional mdximo ocurrird en los puntos medios A y B de la
mayor dimensién de la seccidén transversal. Estas complicaciones,

ademds del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son

ni homogéneas ni isdtropas, hacen dificil desarrollar formulaciones

matemidticas exXactas basadas en modelos fisicos ftales como las.

ecuaciones {a) y (b).para secciones circulares. _

Por mas de 60 afios, el anidlisis torsicnal de los elementos de
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clasica de 1la
elasticidad desarrollada a través de formulaciones matemdticas
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana (St.
Venant), o (2) la teoria de la plasticidad representada por 1la
analogia con el montdn de arena (Nadail). Ambas teorias fueron
esencialmente aplicadas al estado de torsién pura. Pero se
descubridé experimentalmente gue la teoria plastica no es
enteramente sotisfactoria para la prediccién precisa del estado de
esfuerzos del concreto en torsién pura. Se encontrd gque el
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el enfoque
plasticzo. Consecuentemente, casi todos los desarrollos de la
torsién aplicados al corcreto ¥ el concreto .reforzado han tenido
lugar en esta tGltima direccién.

[
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7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO QIHPLE
7.2.1 Torsidon en los Materiales Elisticos

En 1853 St. Venant presentd su solucién al problema torsiocnal
eldstico con alabeo debido a la torsién pura que se desarrolla en
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostrd el
significado fisico de las formulaciones matematicas mediante su
modeloc de l1la analcgia con la membrana. E1 modelo establece
relaciones particulares entre la superficie deformada de 1la
membrana cargada y la distribucidén de los esfuerzos torsionantes en
una barra sujeta a momentos de torsién. La Fig. 7.3 muestra el
comportamiento de la analogia con la membrana para formas
rectangulares y en L.

Para pequefias deformaciones, puede demostrarse que la ecuacién
.diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la
misma forma gque la ecuacién gque determina la distribucién de
esfuerzos en la seccidén transversal de la barra sujeta a esfuerzos
de "torsién. En forma similar, se puede demostrar que (1} 1la
tangente a 1la linea de contorno en un punto cualgquiera de la
membrana deformada proporciona la direccidn del esfuerzo cortante
en la correspondiente seccién transversal de la membrana real
sujeta a torsidn; (2) la pendiente maxima de la membrana .en
cualguier punto es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante
en.el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momentec de
torsién al gque estd sujeto el miembro real es proporc1onal al doble
del volumen bajo la membrana deformada.

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b que el esfuerzo cortante
torsional es inversamente proporc1onal a la distancia entre las
lineas . de contorno. Mientras mds prdoximas entre si se encuentren
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusidn antes
expresada gue el esfuerzo maximo de torsién ocurre al centro del
lado mayor del rectangulo. De la analogia con la membrana, el
esfuerzo maximo tiene gue ser proporcional a la pendiente mas
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B.

Si & = desplazamiento mdximo de la membrana a partir de la
tangente en el punto A, entonces de los principios bdsices de la
mrzanica de la tecria de St. Venant,

6 = bg 6 (7.1a)

donde G es el modulo de ‘cortante_y § es el qnqulo de tor510n. ‘Pero
Ve (max) €S proporcional a la pendlente de la tangente; por tanto:

Ve (max) = K1PG 8 (7.1b)

riss o



donde las k son constantes. El correspondiente momento torsichante
Te ©S proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o

Te @ 2(2/3 6 bh) =k, sbh

T, = kyb°hG - o (7.1¢c) "

De las Ecs. 7.1lbh vy 7.1c, =

v - ..eb _ __eb_ : (7.1d)
t(max) ™ 3 34 -

El denominador kb3h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de
inercia J de la seccidn. lLa comparacisn de la Ec. 7.1d8 cen la Ec.
(a) para la seccisn circular muestra la similitud de las dos
expresiones, excepto que el factor k de la ecuacien para la seccifn
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al
alabeo. La ecuacisn 7.1d puede simplificarse m s avn para quedar:

Ve(max) = T037 (7.2)

También puede establecerse para proporcionar. el esfuerzoc en leos
planos dentro de la seccién, tal como un rectiangulo concéntrice de
dimensiones x y y, donde x es el lado mads corto, de tal manera que:

Ve(max) = 737 : (7.3)

Al usar el enfogque de la analogia con' la membrana, es importante
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a
otro a lo largo del mismo eje como AB en la Fig. 7.3, a causa de la
pendisnte cambiante de la membrana andloga, tornando larges los
cadlculos para el esfuerzo cortante torsional.

7.2.2 Torsidén en los Materiales Plasticos

Como se ha indicado antes, la analogia plastica del montén de arena
‘proporciona una mejor representacidén del comportamiento de les
elementos fragiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsién
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del
volumen bajo_el montdén y el esfuerzo cortante torsional maximo es
proporcicnal a8 la pendiente del montén de arena. La figura 7.4 es
una ilustracién bi y tridimensional del montén de arena. E1 momento
torsicnante T_ en la Fig. 7.4d es proporcional al doble del volumen
del montén rgctangular que 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



constante en el enfogque de la analogfa con el mort3n de arena, cn
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con la
membrana. Ista caracteristica del montdén de arena simplifica las
soluciones considerablemente.

7.2.3. La Analogia del Montdn de Arena Aplicada a las Vigas
en L

La mayoria de los elementos de concreto sujetos a torsién son
secciones con patines, mas comGnmente las vigas en L gque comprenden
las vigas externas de un pisc estructural. Se elige la viga en L de
la Fig. 7.5 para aplicar el enfogque del montén de arena plastice
para evaluar su capacidad al momente torsionante y los esfuerzous
cortantes a los que estd sujeta.

El montdén de arena se reparte en tres volimenes:

vy = La pir&mide que represegﬁa una forma cuadrada de
la seccidén transversal = Yy b“w/3

V, = La porcién en pabelldn del alma que representa
una forma rectangular de la seccién transversal
= ¥y by, (h = by)/2

V4, = El pabelldn que representa el patin de la viga,

transfiriendo la parte PDI a NQM = y,he(b=b,)/2

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los
montones arena; por consiguiente:

T, =2 [ === t = f =2t (7.4)

También, el esfuerzo cortante torsiocnal es proporcional a 1la
pendiente de los montones de arena; por lo tanto:

vtbw . .
yy = =~ (7.5a)
T2
v.h o -- . B
tHf
Y, = —=== {(7.5h)
2

Substituyendo Yy §-y2 de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se
obtiene:

: T
P
Ve (max) = °°= = et sesssssas (7.6)
(b,,,/6) (3h = b,) +(h“g/2) (b - b)




Si tanto 51 numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen

por (b h)}“ y se arreglan los términos, se obtiene:
2
R Tt .
vt(max) - .

[1/6(3 =b,/h)] + %(he/b,)2(b/h -b,/h)

si se supone_que C, es el denominador en la Ec. 7.7a ¥y
JE = Ct(bwh)z, la Fc. 7.7a se& convierte en

= _P__ )
Ve (max) =~ | (7.7b)

donde J, es el momento polar de inercia equivalente y una funcién
de la forma de la seccidn transversal de la viga. Notese gue la Ec.
7.7b es similar en forma a la Ec. 7.1d de la analogia con la
membrana, .excepto por los valores diferentes de los denominadores J
Yy Jgp. La ecuacién puede de esa forme aplicarse a secciones
rectangulares haciendo que hg = 0.

También debe reconocerse gque el concreto no es un material
perfectamente plastico; por consiquiente, la resistencia real a la
torsién de la seccién de concreto simple tiene un valor gue yace
entre los valores de las analoglas con la nembrana y la del montén
de arena.

La ecuacién 7.7b puede establecerse ‘de nuevo designando T, =
como la resistencia nominal a la torsién del concreto simplg Y

T
c .
Ve (max) — Vee! empleando la terminologia del ACI, de tal manera que
T = kyb?hvy, (7.8a)
T = KpX2yvee (7.8b)

donde x es la mencor dimensién de la seccidn rectangular.

El extenso =rabajo de Hsu y confirmado por otros, * ha
establecido que k, se puede tomar igual a 1/3. Este valor se
origind en la investigacién de la teoria de la flexién oblicua del
concrete simple. También se establecié que 1.59VI’. se puede
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsién pura
de un miembro sin refuerzo a la torsidén. Utilizando un factor de
reduccién de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, Vie
= 0.6¢Jf'c, e introduciendo k2 = 1/3 en la Ec. 7.8, resulta

e 2
T, = 0.21/E', x“y (7-9)
donde x es el <ado mas corto de la seccidn rectangular. El1 alto
factor de reduccién de 2.5 tiene por objeto compensar algin efecto
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente.

Si la seccién transversal es en T o en L, el &rea se puede
descomponer en rectédngulos, como en lz Fig.7.6, tal _gue

T, = 0.21JF Ix%y (7.9b)



7.3 TORSICN EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETC REFORZADO

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsién sin estar
acompafada por la flexidén y el cortante. Los parrafos precedentes
deberan proporcionar un antecedente suficiente de la conztribucién
del concreto - simple en la seccidn, en lo que concierne a gque
resistan parte de los esfuerzos combinados que resultan de las
fuerzas; de torsién, axiales, de cortante, o de flexidén. La
capacidad del concreto simple para resistir la torsién cuando esté
combinada con otras cargas podria, en muchos casos, Ser menor a
cuando resiste sdlo, los mismos momentos factorizados de torsisén
externa.

La inclusién de refuerzo longitudinal y transversal para
resistir parte de los momentos torsionantes, introduce un fuevc
elemento en el conjunto de fuerzas y momentos gue actian en la
seccién. Si

T, = la resistencia torsicnal nominal total requerida
de la seccidén incluyendo el refuerzo
T. = la resistencia torsional nominal del concreto »
simple :
T = la resistencia torsional del refuerzo
Entonces )
. Tn-= Tc + Ts (7.10a)
T, = T, - Te (7.10Db)

Con objeto de estudiar 1la contribucién de 1las wvarillas
longitudinales de aceroc de tal manera due Tg pueda evaluarse, se
tiene que analizar el sistema de fuerzas gue actian en -las
secciones transversales, alabeadas del elemento estructural en el
estado limite de falla. Basicamente, en la actualidad hay drs
caminos aceptables:

1. La teoria de la flexién oblicua, que se basa en el enfogque ¢z
la deformacién plana para las sacciones planas sujetas a flexidén y
torsidn.

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensién comc
teoria del campo de la compresién. Se aplica a los estribos para
torsidén, una analogia con la armadura modificada comparable a la
utilizada en el disefio de los estribos para cortante.



7.3.1 La Teoria de la Flexién Oblicua

Esta teoria considera en detalle el desempefio de deformaciér
internoc de la serie de superficies transversalmente alabeadas a lc
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, 2a tenidc
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, Mattock,
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este camzo. T.T.C.
Hsu hizo una contribucién experimental importante para el
desarrollo de la teoria de la flexidén oblicua tal como se encuentra
en la actualidad.

En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrclloc de 1la
teoria de la torsidn aplicada a las estructuras de conc-eto y de
cémo la teoria de 1la flexién oblicua formdé las bases de las
actuales disposiciones para la torsién del reglamentc ACI. La
complejidad del problema torsional puede permitir en este libro de
texto, tan sdlo el siguiente breve comentario.

La superficie de falla de la seccién transversal nor=al de una
viga sujeta al momento flexionante ., permanece plana <espués de
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7.7a. Si1 el c=omento de
torsién T, se aplica también, excediendo la capacid2d de la
seccidn, se desarrollan grietas en los tres lados de la 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 la falla, resulta una superficie cblicua de
falla, debida a la combinacién de los momentos; el torsionante Ty =
el flexionante M. El eje neutro de la superficie oblicua y el arez
sombreada en la Fig. 7.7b gque dencta la zona de compra2sién, nc
continuardn rectos, sino que subtienden un &ngulc 8 varia=le con el
planc original de la seccién transversal.

antes del agrietamiento, ni las varillas longitudinaZes ni leos
estribos cerrados dan una contribucidén apreciable a la rigidez
torsionante de la seccidén. En la etapa de carga posterior a.
agrietamiento se reduce 1la rigidez de 1la seccién, pero s2
incrementa considerablemente st resistencia a la torsidn,
dependiendo de la cantidad y la distribucién, tanto de las varillas
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse cu=
sdlo puede lograrse una poca resistencia torsional adicional a 1la
capacidad del concreto simple en la viga, a menos gue se empleen
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales.

La teoria de la flexidén oblicua idealiza la zona de compresidn
considerindola de un peralte uniforme. Supone que las grietas en
las restantes tres caras de la Setcidn transversal estan separadas
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportando
las fuerzas de tensidén 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 gue actiGan en el plan®
flexionado oblicuamente. El1 poligono de la Fig. 7.3b da 1l=z
resistencia al cortante F. del concreto, la fuerza Ty de las
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresidén,
y el blogue de la fuerza normal de compresién C..

El momento torsionante T. de la fuerza cortante resistente F.

generada por el 4rea sombreada del bloque de compresién en la Fig- ™

7.8a, es por lo tanto:



Te = -~ X su brazeo r especto a las fuerzas F,, en la
cos 45° Fig. 7. aa

Te = V2 Fo(0.8x) _ (7.11a)

en que x es el lado mds corte de la viga. Pruebas extensas (Refs.
7.9y 7.12) para evaluar F. en términos del esfuerzo interno en el
concreto, y las constantes torsionales geométricas de la
.secciédn, k x Y, ilevaron a la expresién

2.4
T, = —mm= x2y JE7_ (7.11b)
Jx

Las fuerzas de espiga Fy Se suponen proporcionales a las
dreas de la seccidn transversal dg estas varillas. Si se establece
una relacidén entre 1la proporc;on de la resistencia dada por las
fuerzas de espiga F y la resistencia torsional de las fuer:zas
‘Fo de los anillos, fos m mentos torsionantes seran las sumas

SF,(ixg), IFy(iy,), IF,Cixg), = Tp(hxg)
.
Las dimensiones X, Y y; son, respectivamente, la menor y la mayor
dimensién centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, Yy
las dimensiones x4, Y Y, son las correspondientes dimensiones centro
a centro de las varlglas longitudinales en las esgquinas de los
estribos. La expresién resultante para la resistencia torsional,
Tg. suministrada por 1los anillos y el acero longitudinal en 1la
seccién rectangular, es

X Y AL
171
Tg = & —-=—=--- b4 | (7.12)
s
donde ®, = 0.66 + 0.33y;/%y, de tal manera que el wnomento
torsionante nominal de resxstencxa es Tn = Tc + Ts' o
2.4 Yy X1y £
T, = —== %2yJE, + (0.66 + 0.33-7) X1Yaely (7.13)
x Xy s

7.3.2 La Teoria de la Analogia con la Armadura en el Espacio

.Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y mas :tarde.
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu,



Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento posterior fue
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11} como una tecoria del
campc de compresién. La analogia con la armadura en el espacio es
una extensidén del modelo usado en el disefio de los estribos que
resisten cortante, en la gque las grietas de tensién diagonal, una
vez gue empiezan a desarrcllarse, son resistidas “por los estribos.
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida
al momento de torsién, se utiliza como miembros z tensidén diagonal,
una armadura en el espacioc compuesta por los estribos, y las fajas
idealizadas de concreto a 45° entre las grietas se utilizan come
los miembros a compresién, como se muestra ene la Fig. 7.9.

En esta teoria se supone gue la viga de concrete se comporta
en torsidén en forma similar a un cajon de paredes delgadas con un
flujo de cortante constante en la seccidn transversal de la pared,
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones
huecas en las paredes en vez de sélidas, demostrd gue se obtiene
esencialmente el mismo momento torsionante Ultimo, siempre gue las
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusidn sale a relucir a
partir de los ensayes que han mostrado que la resistencia a la
torsién de las secciones sdlidas estd compuesta de la resistencia
de la jaula de estribos cerrados, .que consisten de barras
longitudinales y estribos cerrados, Y los idealizado>s 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 modeloc de la armadura ern
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 rectdngulo que conecta las varillas longitudinales de "las
esquinas, o sea, D, = X, en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia
del nuicleo no afecta la resistencia en torsidén de tales miembros,
de ahi la aceptacidén del enfogue de la analogia con la armadurz
espacial basada en secciones huecas.

Si el flujo de corzznte. en las paredes de la seccidén en cajén
es »»t, donde 7 es el esfusrzo cortante, y F es la fuerza de tensién
en cada varilla longitudinal en las esquinas, la ecuacidén del
equilibrio de fuerzas seria

4F = 2 ==—=== + 2 ===—- (7'14)

¥ los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian
_Tp =7ty x, +7 X Y, (7.13)

Si A., es el area de la seccidn transversal del estribo, y £, es la

resistencia de fluenclia del estribo con separacidén a una digtancia

s, entonces . -

Atfy = 7ts tan o (7.16a)

"



También, si A, es el _érea total de 1las cuatro varillas
longitudinales en las esqulnas,

F = % A £y (7.16D2)

Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a

Ty = 2XgYq Y --=-"==-*-- (7.17)

Para el caso de volimenes iguales de acero longitudinal y estribos

transversales (estoc es: © = 45°) el momento torsionante de
resistencia T en la falla, seria
ALy -
Tn = 2 === XoYo (7.18)

S

Notese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollacda para la
teoria de la flexién oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada.por
la teoria de la analogia con la armadura espacial. :

7.4 DESEMPENO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE
TORSION, CORTANTE Y FLEXION

7.4.1 Torsién y Cortante Combinades ' .

Hasta ahora, esta discusién ha presentado el mecanismo resistente
interno y 1las fuerzas acompafiantes, momentos y esfuerzos en el
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elementoc estructural
unidimensional estd sujeto a momentos torsionantes. Cuando 1la
torsién externa estd accmpafiada por cortante externo,. la misma
seccidén estid sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto
combinadc de los dos tipos de cargas al interactuar una con otra.
La resistencia de una viga a la torsidn y co.tarte combinados es
menor gue su resistencia a alguno de estos dos paradmetros actuando
solos. Consecuentemente, se Torna necesaria 'na relacién de
interaccién en una wmanera similar a 1la desa-‘rollada para la
combinacién de la flexiéon y Ja carga axial, discutida en el
Capitulo 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresién nc
dimensional de interaccidn que relaciona la torsidén al cortante:

- 1. Miembro sip acero en el alma:

2 2
/ Tc Vc .
( -—— + -==] £ 1.0 (7.152)

Teo

/2



Te ¥ V. son la torsidén y el cortante nominal externos cuande
actuan 51multaneamente. Teo Y Voo Son los valores nominales
para la torsién y el cortante cuando c¢ada uno actia
separadamente.

Miembros reforzades, para la combinacidon de torsién y cortante:

2 2 : .
T, v,
L . £ 1.0 (7.19b)
Tho Vno

T, Y V, representan las resistencias nominales de torsién vy
cortante para resistir Ty ¥ Vy cuando actian simulténeamente.

= T, + Tg representa la resistencia torsional ncnlnal del
aTma reforzada cuando la torsién pura actda sola en la
seccidén; V = V. + V_. representa la resistencia nominal al
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actia ern
la seccién. La ecuacidn 7.19a se ‘puede anotar de nuevc
utilizando el valor aproximado de T, de la Ec. 7.11> y V. de
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar:

T 2 v 2
"""""""" + |-z < 1.0 (7.20)
0.214¢7 Tx'y 0.5/£'. b,d

En el caso del alma reforzada sujeta a torsidén y cortanta
combinados tiene que establecerse un limite supericr para Tj

para asegurar gue el refuerzo del alma fl--ra en e-

estrho liml;e de falla. Con base en los resultados de ensayes,

Tho & 3-2Jf7 . -——-=- y Voo £ 2.74f7 b2

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en

= sm———==—= | +| -z -——-- < 1.0 (7.21)
L. £xy 2. 7J f'c b,d | ~
Al comparar las Ecs. 7.20 V¥ 7 21 puede verse gue Tp = 5T EZ

Reglanmento ACI simplifica el procedimiento al requer*r que
- TS f 4TC (7.22)

pues de otra manera, la seccidén deberd incrementarse.
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7.4.2 Torsién y Flexidn Combinadas

Cuando la flexién actia simultidneamente con 1la torsién, 1la
capacidad a la flexién de la seccidén se reduce dréisticamente. Como
resultado, el agrietamientoc debido al esfuerzo cortante torsional
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.llc muestra el
vector resultante R, para los momentos de flexién y torsién
combinados gue provocan el alabeo de la seccidn, Ccomo se rwuestra en
la Fig. 7.7b.

De manera similar al caso de la torsién y el cortante
combinados, se establece una relacién de interaccién relacionande
la torsién con la flexidén  cuando ambas actiGan simultaneamente.
Tiene gue suponerse gque la seccién esté reforzada con acero de
compresién y de tensién.

Se pueden desarrcllar dos casos para los cuales son aplicables
las siguientes expresiones de interaccidn:

1. Cuando fluye el acero de tensién en la zona de tensién,

2
Tn Mn

L R S P L (7.23a)

Tho Yo
2. Cuando ocurre la fluencia de tensidén en la zona de flexidn de
compresién,
2 &
Tn Mn .
‘ -—- = 1 4+ r =-- (7.23b)
TnO MnO
dende T, = momento nominal torsional resistente egivalente a T, /@
Tho = resistencia nominal torsicnal del alma reforzada cuando
actda sola la torsidén pura .
M, = momento nominal resistente a flexién ¥, /o
Moo = resistencia nominal a la flexidén cuando ésta actia sola
AsfY
r = ———==
r
A sfy

7.4.3 Flexién, Cortante y Torsién_Combinadas . —_ .

Una combinacién de estos tres parametros resulta en una superficie
tridimensional de interaccién. El1l alcance del 1libro limita 1la
posibilidad de una discusién profunda. La expresién aplicable
resulta de la superposicioén del efecto de la torsién y el cortante
combinados con el efecto de la flexidn y la torsién combinadas a
partir de los dos casos de interzzcién de las Secciones 7.4.1 ¥y
7.4.2. El1 ACI requiere (1) el cd.culo del acero transversal en el
alma, para cortante; adicionidndolo al acero transversal en el alma
calculado para torsidén; y (2) el cdlculo de acero longitudinal para
torsidn, adiciondndolo al acero de tensién para flexidén, pero
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccié:n
transversal.

7.5 DISENO DE VIGAS DE CONCRETO REFQRZADO SUJETAS A LA COMBINACION
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE

7.5.1 Desempefio Torsional de las Estructuras

El momento de torsidén gque actia en un cierto componente estructura.
tal como una viga de orilla se puede calcular wutilizando 1los
procedimientos normales del andlisis estructural. El disefio de un
componente en particular necesita basarse en el estado limite de
falla. Por consiguiente, el comportamientoc no lineal de un sistema
estructural después del agrietamiento torsional se debe identificac
en una de las dos siguientes condicicnes: (1) no hay redistribucién
de los esfuerzos de torsién a otros miembros después del
agrietamiento, y (2) la redistribucién de los esfuerzos y monentcs
torsionantes después del agrietamiento para gque tenga efecto la
compatibilidad de deformacidén entre los miembros que s=
intersectan. '

‘Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsién en las vigas
estidticamente determinadas se pueden evaluar de las solas
condiciones de eguilibrio. Tales condiciones requieren un disefiz
para el momento total factorizado exterior de torsién, ya gue no es
posible la redistribucién de 1los esfuerzos torsionantes. Cco
frecuencia a este estado se le llama torsién de. equilibrio. Una
viga de orilla gque soporta una marguesina en voladizo, como en la
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello.

La wviga de orilla tiene que diseharse para que resista lz2
totalidad del momento externo factorizado de torsidén debide a 1z
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experizentara un
colapso. La falla seria occasionada por la viga al no satisfacer las
condiciones de eguilibrio de 1las fuerzas y los momentos gqus
resultan de la gran torsién exterior. .

En los sistemas estdticamente indeterminados, las suposiciones
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones
en las uniones, y la redistribucién de los esfi:ierzos pueden afectar
los esfuerzos resultantes, llevando a una reduccién de lecs
esfuerzos resultantes . de cortante torsiona’. Se permite una
reduccién en el valor del momento factorizado que se utiliza en el
disefio del miembro, si parte de=este momento se puede redistribuiz
a los miembros gque se jntersectan. El Reglamento ACI permite un
momento torsional factorizado maximo en la seccidén critica d a
partir del pafo de los apoyos:

x2y -
T, = m(Jf_'_c -):—:—--) (7.24)

3
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El hacer caso omiso del efecto total de la torsién externa
total en este caso, no conduce de hecho, a  la falla de la
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento
excesivo si o(J?T Fx*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 torsién T, en las secciones 1
y 2 de la viga de orilla AB en la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B, deterainan
las magnitudes de la rotacién en las juntas de 1ntersecc10n ly2.
A causa de la continuidad y 1la accién en dos direcciones, los.
momentos extremos de las vigas B, en sus intersecciones con la viga
de orilla AB, no se trasmitiran %otalmente como momentos de torsién
a las columnas de apoyo A y B. Se reducirdn en forma ilmpeortante ya
.gque las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia
de. la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y
2 a3y 4, asi como al centro de los claros de las vigas B,. T, en
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la seccién
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de
la Ec. 7.24.

™M
»
¥
I.<
~—
1

e
-
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Si el momento torsionante factorizado real debido a las vigas
B, es menor que el dado por la Ec. 7.24, la viga se tiene: gque
dlsenar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de
torsién .se desprecian, si

T, < {0.13Jf'_ Zx%y) (7.25)

Cuando el momento torsionante factorizado Ty excede @(0.13

c). el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se
dlsene en secciones para

O‘UE:C bwd
VC E e e o o e (7.263)
Jl + [‘*.5ct('ru/vu]
y ]
Q. 21/f' 2 x2y '
TC ------------------ (7.26b)

Y1 + (0.4V,/C.T,)2

Las ecuaciones 7.26a y 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 la historia de
carga. Cuando se toma en cuenta la contribucién del refuerzo para
torsién, el ACI limita la fuerza de torsién T_ resistida por el
acero a un valor que no exceda 4T., comc se ve en la Ec. 7.22.
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7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsién

Como se indica en la Seccién 7.3.1, sdlo se puede lcgrar una
importante resistencia adicional a la torsidn debida al refuerze
para torsién, si se emplean tanto estribos <como varillas
longitudinales. En forma ideal, deberdn colocarse veclamenes iguales
de acero tanto de estribos cerrados como de varillas
longitudinales, de tal manera gue 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 estribes, Al es el area total del acero de
las varillas longitudinales de la seccién transversal, y A, es la
seccién transversal de una rama del estribo, donde las dizensiocones
del estribo son x; en la direccidén corta y y; en la 4direccién
larga, entonces:

_2At(xl + yl) = Ays (7.27a)
de tal manera due
) Als
r3 VL RS (7.27b)
Xty

Por tanto, el acero torsional total en el alma, . incluyendec
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en

Als
Riota) = 2Ap + —-="—-- (7.28a)
X+ ¥y
Pero, de la Ec. 7.12 '
T.s .
s
= oo (7.28b)
X1%3¥1%)
donde &, = 0.66 + 0.33y, /x; £ 1.5 y Tg es el momento torsionante

resistente del acero torSLQnante del alma. Si T es la resistencia
torsional nominal del concreto 51mple en el alma,

Tg = Ty - Te (7.29)

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresién de ACI para A. para la
torsidén y el Ttortante conmbinados, donde

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como

16



28 X s T X; Xy
u 1 X ¥y
Ay = ( _________________ - 2At) _______ (7.30)

donde C, = b d/Z:x y. El término 2A. en la Ec. 7.30 no puede ser
menor que 3. gh wS/ £y Ppuesto gue este valor es el minimo 2 para
que los estrlbos torsionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se
presenta una discusidén completa y una derivacién'detallada de 1la
Ec. 7.30.

Puede compensarse una reduccién en los estribos mediante un
incremento en el acero longitudinal siempre gque el volumen del
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separacién s de

leos estribos es pequeia, de tal manera gue 2A. sea
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5b s/ no es poce
comin qgue Aj; de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, e tal manera gque

se invoque A, minimo de la Ec. 7.27a para volumenes iguales de
estribos y varillas longitudinales; esto es:

B; = 2Ap -=----% : (7.31)

El é&rea total A, de los estribos cerrados para la torsiédn Y:

cortante combinados se convierte en

Ae Ay, 3.5b,s
Byg = === + == 2 —=m-lo (7.32)

s ] f

7.5.3 Procedimiento de diseic para la Torsidm y Cortante Combinados

Lo que sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos
para el disefio. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo 'que
describe la secuencia de las operaciones en forma gréafica.

1. Clasifique si 1la torsidén aplicada es torsién de
equilibrio o de compatibilidad. Determine 1la seccién
critica Y calcule el momento tcrsionante factorizadeo T
La seccidn critica se toma 2 una distancia_d del _pafho del
apoyo. Si T, es menor que (0. 13VE’ szy), se pueden
despreciar 1os efectos de la torsién.

2. Calcule la re51ste*:1a nominal torsional T. del alma de
concreto .simple:

0.21%"_ Ix%y

1 + (0.4V,/CeT,)?

donde C¢ = b d/Zx y. Los miembros sujetos a una tensién
axial 1mportante se pueden disefiar para un valor de T,

17



gque se multiplica por (1 + N,/35 Ag), en que N, es
negativa para tensién.

Verifique si T, excede oT_.. Si no es asi, desprecie el
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T_. de
esa porcién del momento torsionante gque sera resisgida
por el refuerzo de acero. Para torsién de equilibrio

T =T

s n =~ Tc

Para torsién de compatibilidad

3
]
1
1
I
]
]
]

1
|
|
1
+3

(s ]}

3
It

3
1

&)

la que sea menor. El valor de T, tiene gue ser al menos
equivalente a T,/@. Si T; > 4T,, incremente el tamafio de
la seccidn.

Seleccione los estribos cerrados que se emplearan como
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No.
3 como minimo (9.5 mm. de diadmetro). Si s es una
separacidn constante de los estribos, calcule el &area de
uyna rama 2zl estribo para torsién, para la separacién
unitaria: T

Calcule el refuerzo A,, requerido para cortante por unidad
de espaciamiento en una seccidn transversal. v, es la
fuerza cortante exterior factorizada en la seccién
critica, V. es la resistencia nominal al cortante del
concreto en el ama, y V, es la fuerza cortante que
resisten los estribos:

donde Vs =V, -V

J1 ¥ [2.5C (T /V,)1°

El valoz de V, tiene que ser cuando menos igual a V,/e.

Obtenga el area total de los estribos cerrados. para
torsién y cortante, y disefie los estribos de tal manera
que :
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5. Calcule el &area A; del refuerzo longitudinal requerida
para torsion, donde

Xqs + Y
1 1
Ay = 2At -------
s
o .
28xs Ty X; Yy
Ay [ ==== —ommememem—— - 2A, | —=mmmm-
fy Tu + Vu/3ct s

la gue sea mayor. A; calculada empleando la segunda
expresldn neo necesita ser mayor a

28xs T 3.5b,5, X, + Y
u w 1 1
Al =( ----------------------- ) -------
fY Ty * Vyu/3C¢ fy_ s
6. Arregle el refuerzo utilizande las siguientes
directrices: »
(a) La separacidn s de los estribos cerrados deberéa ser

. menor a (x1_+ Yl)/4 O 30 cn "

{b) Las varillas longitudinales deberin quedar a
separaciones iguales alrededor del perimetro de los
estribos cerrados. La distancia entre las varillas
deberda ser menor a 30 cm. y cuando menos una
varilla longitudinal deberd colocarse en cada

esguina.

(c) La resistencia a la fluencia del rgfuerzo para
torsidén no excederd de 4,200 kg/cm“ .

(d) Los estribos que se usen para refuerzo de torsiodn

deberan anclarse a través de una distancia d desde
las fibras extremas en compresidn. Los anillos
cerrados con ganchos en los estribos logran este
efecto.

{e) E! vofuerzo para torsién se suministrara al menos
tna distancia (d + b) mé&s alld del punto requerido
tedricamente, con objeto de cubrir cualesquier
esfrarzos cortantes excesivos potenciales.

£~ -

7.5.4 Ejemplo 7.1: Disefic del Refuerzo en el Alma para la
Torsidén y el Cortante Combinades en una seccidén en T

Una viga de seccién en T tiene las dimensiones geométricas que
se muestran en la Fig. 7.16. En la seccidn critica actda una
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de V
= 6,800 kg. Estd sujeta a los siguientes momentos de torsién:
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio

Ta = 570,000 kg.cn;
(b) de compatibilidad factorizado, Tu = 86,200 kg.cm;
Y (c) de compatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm.
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Dados:

Refuerzo para flexidén As = 23.4 cm?

f'c = 280 kg/cm®, _concreto de peso normal

fy = 4,200 kg/cm2 ‘
Disefio del refuerzo en el alma necesario para esta seccién.
Solucién
(a) Torsidén de equilibrio:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado el momento .torsional de equilibrio = 570,000 kg-cm.
La totalidad del momento de torsidn debe tomarse en cuenta
para el disefio. De la Fig. 7.16:

Tx%y = 352 x 65 + 2(102 x 30) = 79,500 cm>

©(0.13Jf" szy) =
= 0.85 x 0.13 x 280 x 79,500 = 146,997 kg=-cm < Tu

Por consiguiente, se deben colocar estribos
Diserio de estribos cerrados para torsidén. (Paso 2)

T 570,000

Th = -= = ~——mm- = 670,588 kg-cm
@ 0.85
2
0.21Jf"_ 2 x%y
TC IS e e e e

2
1+ (0.4V,/CT)
Supéngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, ¥y d = 60 - 5 = 55 cnm

b, d 35 x 55

T. = me=s=soosc=—oo=oo=o = 2747089 kg-cm . -

0.4(6,500) \<
(e )

0.024(570,000)

Suponga también gque tanto T. como V. son constantes para todos los
propdsitos practicos al centro del Claro dela viga.

T. =T

s - T, = 670,588 - 274,089 kg-cm

n

Supdngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del
#4.
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Xy = 35 - 2(2.5 + D.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 «; = 1.28

A, = Tg 396,499
- mmm——mems T e ——— e = 0.048 cmz/cm/l rama
s fyoclxlyl 4,200(1.28)28.73(53.72)
Disefio de los estribos para cortante (paso 3)
0.5/£" b4 0.5/280(35)55
Ve = pz==o=——oe—mmmonee T S ——— 5
/Z + [2.5CL(T,/Vy) ) f§_+ [2.5(0.024)570,000/6,800])
= 3,14l kg
6,800
Vg =V, = Vo = ===== = 3,141 = 4,859 kg
0.85 g
A, Vg 4,859
—_— = w= F eee—————— = 0.021 cmzlcm/dos ramas
S s 4,200(55)

Estribos cerrados para torsién y cortante combinados (Paso 4)

Ape 2R

—=Z = —== 4+ -2 = 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
drea para las dos ramas = 1.42 cm“. ‘

Adrea de la secidén transversal del cst- ibo 1.42
5r e i e il A b e i e T e e A . S A i — —— —— . i BRI g =
A, /s requerida 0.117
= 12.1 ¢cm = _ —
Xy tY; 28.73 + 53.72
separacidén maxima permisible, Spay = ~-TTT== = s=-sssseaoeae =

-

= 20.6¢cm > 12.1 Ccm

Utilice estribos cerrados del # 3 8 12 cmc. a c.
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3.5b,s  3.3(35)12
Area minima de estribos requerida= A, + 2A, = —~==== = —-—cc-ea- =
fy «,200

= 0.35 em? < 1.42 cn?

Area proporcionada = 1.42 > 0.35 cm?

Disefio del acero longitudinal para torsidén (Paso 5)

. x1 + yl ’ .
'Al = ZAt ——————— = 2(0.048)(28.73 + B53.720) = 7.92 cm
S
También:
28xs T X, + Y%
u 1 1
Ay = [ o= ememe—eeeee - 2y ) —=mm--s
1 v./3C 3
fy Ty * Vu/3C 3,

(C substituyendo':;.Sbws/fy por 2A., aquella gque controle):

3 Sbws 5
------ = 0.35 cm? < 2A, = 2(0.048)12 = 1.15 cm
ty
Use 2A; = 1.15 cm?. Por consigulente:
28(35)12 .570,000 28.73 + 53.72
A =( -------------------------- - 1.1%) ------------- =
4,200 6,800 /2
570,00C + =—==m==mm
3(0.024)
= 8.12 cm? > 7.92 cm?
2

Por lo tunio, coldguese Ay = 8.12 cm

~ Distribucid:r. de las varillas longitudinales de torsion

El &rea del refuerzo longitudinal a distribuir es 3.12. cm?.
Supéngase que % A, se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas parg flexidn.
El area reguerida en cada esquina es = 8.12/4 = 2.03 cm“. El frea
requerida en_cada costado vertical es también % A, = 2.03 cm‘, a
una separacidn no mayor de 30 cm. ¢ a c. Coldéguense 2 varillas del
"No. 4 en cada zona.

b3

Al ‘centro del claroLA_ = == + A_ = 2.03 + 23.4 = 25.43 cn
4

Coldéguense 5 vars. del #8 en la zona de tensidn; A = 25.35 cm?
‘La figura muestra la geometria de la seccidén transversal.
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Solucion
{b) Torsién de compatibilidad:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado T, = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso
(a), se tlene

o(o.13Jf'CZx2y) 0.85(0.13)f280(79,500) = 146,997 kg-cm

> T, = 86,200 kg-cm

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsién.
SBolucidn

{(c) Torsién de compatibilidad:

Momento torsional factorizado {Paso 1)

Dado que T, = 345,000 kg-cm es mayor que o(0. 13Jf' ZX Y). se
deben sumlnlstrar estrlbos Puesto gue esta es una torsxon de
compatibilidad, 1la_ _seccién se puede dilsefiar para un momento
torsionante de o(Jf’ Ix°y/3) si la torsién exterior excede este
valor. '

o(Jf'chzy/3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm
Por cbnsiguiente, la seccidén se disenard para T, = 345,000 kg-cm
Disefio de los estribos cerrados para torsidén (Paso 2)

Utilizando la Ec. 7.26b,

0.21(4280)79,500

To = —m=s=——co-——=-cowwew—o=g = 265,407 kg-cm
: 0.4(6,800)
1 + (== ]
0.024(345,000)
T, = T, - To = 345,000/0.85 - 265, 407 = 140,475 kg-cm
At Ts 140,475
== = mmmmemes S e e s e s e ——m———— = 0.017 cm /cm/ 1 rama
s £,%X1Y)  4,200(1.28)28.73(53.72)
Disefio de los estribos para cortante (Paso 3)
0.5 f’'.b,d 0.5/280 35(55)
V. = =smecmeceea e e = eom—r——— o mm— e —mmme— e ————a— =
o
ji +[ 2.5C (Ty/Vy) jq_+[ 2. 5(0 024) (345,000/6, 800)]
= 5,026 kg
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V.=V, -V, = 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg

S n c
A, Vg 2 974
—— = === ®  —m——————— = 0.013 cm /Culz ramas
s fyd 4,200(55)

Estribos cerrrados combinados pata torsién y cortante (Pas> 4)

Aye  2B¢
—-———= === 4+ == = 2{(0.,017) + 0.013 = 0.047 c."/cm/2 r=z3as
s . s s

Cologue estribos del #3 con un drea de 2 x 0.71 = 1.42 c:2(9.5 mm .
de didmetro), y se tiene:

area del estribo A
§ = ==mmms————o————————— = 1.42/ 0.047 = 30 c=
drea requerida Ay ./s

separacién médxima permisible s = (x; + y;)/4 = 20 cm < 30 cm

max

Por consiguiente, suministre estribes cerrados del #3 @ ZJ cm c. a
c.

Area minima de estribos reguerida = 3.5(35)20/4,200 = C.58. cm?
aArea suministrada = 1.42 > 0.58 cm?
Diserio del refuerzo longitudinal para torsidn (Paso 5)
X, * Yy 2
Ay = 2R, —=----S = 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2.80 cm
s

3.5b,s  3.5(35)20

------ = =mmemmmm—- = 0.583 < 2Ats = 2{0.017)20 = 0.63 cm?
fy 4,200
Por consiguiente:
28(35)20 345,000 . 28.73 + 53.72A
T e - 0.68) ———=——————ee- =
4,200 6,800 20 .
345,000 + =—=m—==w-
- 3(0.024)
= 7.10 cm2 > 2.8 cm
2

Por consiguiente A; gue se debe sumnistrar es igual a 7.10 cm

istribucién de las varillas longltudlnales. Considérese el mism
Criterio gue se siguid en (a). -
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Photo 37 Sunply supported beam prior o developing diagonal tension crack (load
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(3) GRIETA DE CORTANTE EN EL ALMA

GRIETA DE-

FLEXION ¥ CDRTANTE

T .~ T'GRIETA INCIPIENTE
GRIETA SECUNDAR A

(b} GRIETA DE FLEXION Y CORTANTE

PIG. 3.1

APLASTAMIENTO

T CFLUENCIA 1

(b) FALLA POR FLEXION

I
-

I i

(b) FALLA OE TENSION DIAGONAL

Pig. 3.2

Tipos de Grietas Inclinadas!Pallas de Vigas Esbeltas

|
. S

— %
.__—:_éf-{// [
+ PcADIDA DE ADHERENCIA
DEBIDA A LA GRIETA

{a] SHEAR - TENSION FAILURE

[b] SHEAR - COMPRESSION FAILURE

wfd v TO 23

Fig. 3.3

Pallas Tipicas de Cortantasn
en las Vigas Cortas

. TIPC JE FALLA
1 FALLA DE ANCLAJE
TZ FALLA DE APLASTAMIENTO
3 FALLA DE FLEXION
) 5 FALLA DE COSTILLA DE ARCO

e/dr0 10!

Fig. 3.4
Modelos de Falla de Vigas
. de Gran Peralta -
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(3) Viga Agrietads en Torsidn

Esfuerzos de compresion pi
que actuan 3 un angulo e{hagonal

(b) Equilibrio Longitudinal ' \ .
Componentes longtudinales oe compresion diagonal m~
g/tan 8 por unidad de longitud ; ﬂ
. T . - . / T

(c) Trayectoria del fiujo de\cortante </ . 7 /

T = 2Aoq . /

/ /
- g 3 _‘ o b A‘
YRy

{d) Equilibrio

Flujo de cortante, .
q por unidad de longitud
alrededor del perimetro po

de esquina

Fig. 3. Modelo de Armadura para Torsién que muestra las fuerzas
que actian en el elementos.
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Puntas de anclaje

Puntos de anclaje del del estribo Placas transversaies
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Fig. 18. Consideraciones de detallado para una viga sujeta
a cortante y/o torsiénm.
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DMSESNS IRLCILRAS DE CONCRETO

05°0 r‘\
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Vi b, d L

0.371 \

0.31% b <

0.265 L
0 ©01 02 03 04 0S5 06 07 08 09 10

Fig. 13.6 Variacién de Vo/Jf b, dcon la relacion C; T,,/17,, segin la ecuacion
11.5.

3
En la figura 13.7 se ilustran dmrqos llpos de di:tilucién del! refuerzo por cor-
tante, de acuerdo con las secciones 1135 1.0y 11 5.1.2.
1
11.5.5 Refuerzo minimo por cortante

En general, todos los elementos de concreto sujetos a flexién deben tener una
cantidad minima de refuerzo por cortantu, exceplo para losas y zapatas, nervaduras
y vigas anchas de poco peralte (seccién 11 5.5.1) Para elementos no resforzados se
calcula el refuerzo minimo por cotlante requerido a partir de:

A, = 35208

Iy

La escncia de la ecuacién 11.14 consiste en que, cuando se utiliza el refuerzo mi-
nimo por cortante, 1a resistencia total al cortante de una secciénes V. +3.5b,,d.

ecuacion 11.14

EJEMPLO 13.} Disefin por cortanie: Eleinentos sometidos si.lamente a cortante y
flexlén

Determinar el 1amafio y ls separacién de los estribos verticales en U, para una viga
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 m.

b = 33cm

{_’::_‘ ] .-2]‘1;'"11

44

CORTANTE
wy, = 6.7 0mfm
d = Slrn
Jy = 2810 kg/cm?
£~ amibx. = 4/26 61 cm y
T ] 1’
& e 3 j
. !
Estribos Malla de alambre soldado
45’
r — 42 1 .
30 min l
Cualquier 1inea comu ésta

~ debe crazar un estribo

Varilias longitudinales doblsda‘l

TNIIT AW

Combinacibén Esplnles

Estribos inclinados

Fig. 13.7 Tipos y distribucion del refuerzo por cortante.

Cdlculo y and!isis Referencia en el Reglamen:o
i"ara esle ejemplo, sv supoi.¢ que 1a carga viva estd fija. de tal modo que el cortante
de disefio en ol centro del claro es igual a cero. (Se ohtiene un corlente de diseno
INayor que cero si se considers una carga viva parcial subre el claro)

1. Determinar las fuerzas costantes factorizadas @ apoyo: V =67x457=306
ton. @distancia . del apeyo: ¥, =306 -6.7x0.51 =27. 2 ton, 11.1.2.3

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionadl pot ¢l concrelo,
pVe=¢053J1 7 byd ~uacisn 11.13

. = 0835x053J/211x33x51=11013=11.0]



Vi = <
30.¢ l
|
X * '
— < i 45 x‘-—’L-
pi S.5%
el v 4
Tor com/aar.-c..:, ofe Ao V‘c-r;;./-an!""_r A
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J. Deten inar!

DISERO * YLCTURAS DE.CONCRL10

+ distancia x, desde ¢l apuo, més allf de 1a cu .l el concreto puede

soport: r el coitante total,

Del dibujo (4 57 -x,.)/4.57 = V/V, en el apoyo
Lxe=AST[1=(p VoV, =457 (1~ (11.01/30.6)) =2.93 m

4. Déterminar la distancia x,,, desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcicnar
refuerzo minimo por cortante (es decir, hasta V= V). 11.55.1

X, = 4.57[(30.6~5.50)/30.6] = 3.75m
1

c ) Refuerzo extendido
a un punto

-5 =
{ 212 [ gucjezvu

V, = 306 ton
J dv. =10

) \ Y ";1
? . r
pvs2=ss0d [0 TS
4.57
-
3. Determinar la separacién requerida de los estribos en U,
1 (requerida) = p 4, fod/(Vy—veVe) Comentarios

seccion11.5.6

N

Suponiendo estribos en U del #4 (4, = 2.58 cm?) apéndice F @distancla d del
apoyo: .

!
1 (requerids) = 0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2 - 1101) =194 cm
Puusto que (Vy, + v ¥} varf: linealinente entre x= ¢, x = X ¥ la separacién
recuerida varfa inversamente con (V,, ~ ¢ V), I separacién requerida en cual-
quier seccién entre esos dos puntos s¢ puede obtener directamente del valor s (re-
querido), correspondiente a x =d. Por ejemplo, en la seccién:
x=d +[(x. ~d){2]) = 1.72 m del apoyo

s(r . a) = 19.4/0.5 = 38.8 cm

144

CORTANTE

6. Verificar la separa- 4n 1 xima y-¢rmisible de 'os estribos
sfméc)de lsestiios verticales < d/2 = 255 em 11.54.1
o también < 61 cm

s fmdx/ de los estribos en U del # 4 cotrespondiente a los requerimientos
mininos de dreas de refuerzo

s (max) =Avj:y/3.5 b,,=258(2810)/35x33 ecuaclén 1).14
= 63¢cm
. $fmax) = 25.5cm

Resumen _
Separacién de los estribos utilizando estribos en U de] # 4:

T T T 1T

75em| s @19.00cm § ©23.00 9 @255 cn
LI 1 1
s 378em = 3.78m : ,

k
6 enribos @ 19.00 aom

2 estribos @ 23.00 cm

9 estribos @25.5 em

EJEMPLO 13.2 Dlsefi«: par cortante con tensidn axial

Determinar la separacién que se requiete para estribot verticales en U, p :a una
viga sometida a tensi6n axiel

/'e # 153 kglem? (concreto ligeio con arena; no se especifica f)
7y = 2810}g/em’
Mg = 60] ton-m

Mg = 442 ton-m
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La tabla 8.2 muestra ios cuadros de disefio publicados por
Ja Cement and Concrete Association (Asoctacién de Cemento y
Concrato)*" sobre longitudes maximas de piiotes para pilotes
de seccion cuadrada en diversas condiciones de levantamien-
to. Los cuadros de disefio también proporcionza {os momen-
tos flexionantes ocasionados por el peso propio durante el
levantamiento, v los momentos de resistencia Gltima para
diversas secciones cuadradas v octagonaes.

Cuando fas condiciones de hundimiento son de moderada-
mentz dutfcrles a dificiles, resuita ventajosa una espiral o héli-
ce. Lz 2élice se coloca normalmente denro de as barras pnin-
cipaiss. pero Saurin indica que es mejor coiocaria fuera de
elfas. 13 reduccion en la cubierta de concreto sobre la hélice
no es serjudicial, ya que parte del pilote estd normaimente
abaticz por la umion en 1a cabeza de! larguero.

La ngura-8.19a y b muestra detalles tipicos de refuerzo en
pilotes ce concreto precolado. George Wimpey & Co. disefid el
pilote cctagonal de 787 mm mostrado en la figura 8.196 para
la terminal manna de 1a Insh Refining Company en Cork,
Irlandz del Norze.

8.9.3. Puntas de pilotes

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

lan usualmente en jorma de un punto achatado como |
muestra ia figura 8.20a. Se prefiere una punta mis afilads
(figura 8.206) para rundimiento en arcillas Hgidas o arengg
v gravas compactas. La punta de hundimiento de metaj
com@nmente localizada en pilotes de concreto, hundidos eq
condiciones tanto suaves como rigidas, se basa en un disefi
utilizado para evitar que los pilotes de madera se agneten o
escobullen, y en condicones suaves no se requiere de punta de
metal de ningtin tipo. Cuando se deben hundir los pilotes eg
suelo con pedruscos o pedragones, se requiere de una pusata
como {2 que muestra :2 {igura 8.20¢ para despedazar las rocas
0 para eviar el romoimiento de! extremo nfenor del pilote
cuando st empuja pearuscos o pedregones hacia un lado. g
drea de la parte supenor de la punta metdlica, en contacto con
el concreto del pilote, debe ser lo bastante grande para asegu-
rar que el esfuerzo a compresién del concreto se encuentre
dentro de fimites de sequridad. - .
Cuando se requiere que los pilotes penetren en roca, per
ejemplo para obtener resistencia lateral, se utiliza un afita-
mento especial de roca 2omo to muestra la figura 8.204. Pem'_'
si se hunden en roca sdiida. se recormienda ia “punta Oslo™
(tigura 8.20e). Este diseno es particulasmente adecuado pas
hundimiento en una superficie de roca inclinada cuando, des:
pués de golpes cuidacosos de un martillo pesado con wmg
caida corta. el extremo afilado del punto de tierra huecﬁ
sujeta a fa roca, evitanco que el punto se destice dentro de Ia

Punic de leveszmento

2 S0G0 gesce zzltura
L Ty 41 rumena 0ara 1os ES-:-JDP{ I Cuaarago
w0 1055 ! 150 10380 ' n|¢n \ TION, 350 -
v ! Zsanonss a Ties iransicion 1 sslaponesa 17505 | 1ansion | Cepzr--ag 2 ?Or;.—' : Esianes
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1 %
N N

4}

Punia de acera

5 M §. eslapones por lodas sxes  Barras onncipales 254 M. S.

endurecido Barras 22 mm ¢ jaarras 18mm & — Barras 0.5 mm — Barras 6 mm b
152 49 < [
r---—-'l T [ ] ] r[_L 3 F i 14 :barra.ss]ﬁ-) mmd )
o A e = > = ; k mm de glametre
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Figura 8,19, Detalles tic:cos ce aiotes precolacos da concreto reforzado. 2) R. C. detales para un c::ate ce 350 x 350 x 15000 mm.
0} R. C. detalles para un pilote aueco octagonal ce 787 mm. {Togas 1as distancias zon en MM.}
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ESTRBOS PARA TOMAR
LA FUERZA CORTANTE \
L -
ACERO GORRIDO POR — : a |
TEMPERATURA DE LA ARMADO DE
CONTRATRABE CONTRATRABE .
FOR FLEXON .
., ACERO POR
FLEXION 4
r_
h
r= 40 cm
PLANTLLA DE
CONCRETO
Z ACERO POR
TEMPERATURA h= B/S
Ap_ e
30 $HS 35
b= ) %

ACERO POR
FLEXION =

Lp= DIMENSION MAYOR DEL
EDIFICIO EN PLANTA

ACERO POR
TEMPERATURA

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

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

Various methods with shightiv different end results are available and patentec.
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 usually rolled H shapes or pipe piles. Wide-flange bzams OF
I-beams may also be used; however. the H shape is especially proportioned to 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 | shapes have a thrnner



Puesto que los esfuerzos durante el 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 “Foundation Code” para e}
concreto, los perdodos del curado y sepa-
racién de las cabezas. Los piiotes deben
colocarse separadamente, 0 en todo caso,
en fila, pero nunca en grupos, debido a
las dificultades pricticas de asegurar un
colado v curado adecuado. Los pilotes de
concreto precolados, se fabrican en sec-
cién cuadrada hasta de 16 plg por lado.
No obstante que se han colado pilotes cua-
drados y rectangulares mas grandes, hasta
de 24 plg por lado, el cédigo recornienda
el uso de formas octagonales para seccic-
nes mavores de 16 plg.

Las Figs. 120 y 121 muestran algunocs
disefios tipicos. ingleses y americanos, de
pilotes de concreto precolade. En el caso
de los pilotes de Morganza, menores de
100 pies de longitud, se le dio al conmra-
tista la opcion de colar pilotes de seccidn
cuadrada u octagonal y eligié la forma
cctagonal.

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

mas en el pasado. A menos que se hinquen
los pilotes poco después del colado, diga-
mos de 24 a 28 horas* (Manning, 1949),
pueden volverse muy frigiles, impidiendo
completamente su hincado; parece que en
climas calidos esta condicién s¢ agrava
aun mds (Golder, 1956) aungue un cura-
do hecho con todo cuidado puede aliviar
el problema (Hcdgson, 1949).

Los pilotes de concreto pueden temer
juntas longirudinales v trabajar satisfacto-
riamente.* Se rompe el concreto y se em-
palma el refuerzo anterior con el nuevo,
cuando menocs en una longitud de 40 dia.
Toda la basura y el material suelto debera
remnoverse, después de lo cual, se colari el
nuevo tramo. Se dard la atencién normal al
curado y endurecimiento del concreto an-
tes de que se hingue el nuevo tramo agre-
gado.

Pilotes de Comncreto Presforzado

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

* Pero el Cédigo recomienda esperar dos dias,
* Aupque los pretensados presentan dificultades.
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