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Capltulo 1
Intraduccidon

En el disefio de un miembro de concreto reforzado usualmente se considera a
la flexién en primer lugar. Después de dimensionar la seccidn, se calcula y detalla el
refuerzo que proporcione la resistencia a momento flexionante. En los reglamentos
de construccién, se han establecido limites en las cantidades del refuerzo por flexién
que puede colocarse de forma que se asegure que, si |a falla ocurre, ésta se desarrolle
en forma ddctil. Este tipo de fallas evolucionan gradualmente, permitiendo proteger
a los ocupantes da la estructura.

Sin embargo, los elementos también deben proporcior;arsa para resistir las
fuerzas cortantes. Puesto que las fallas por cortante son frecuentemente repentinas
y fragiles (Fig. ¥.1}, el disefio debe asegurar que la resistencia al cortante sea igual o
exceda a la resistencia a la flaxién en todos los puntos del alemento.

£l modo de falla por corte se manifiesta de diferentes formas y depende de
diversas variables como son la dimensién y la geometrfa de la seccién transversal, e!
tipo de carga, el limite de fluencia y el porcentaje del refuerzo longitudinal, la cantidad
de refuerzo transversal, la relacién claro de cortante - peralte (a/d}, eltipo de agregado
de concreto, etc.”'? Por esta razén para disefiar correctamente una viga de concreto
sometida a cortante, se deben considerar muchas variables; sin embargo, los
diferentes enfoques de disefio consideran parcialmente a los aspectos que afectan el

fenémeno.

7.1 Alcances y Organizacidn

En este trabajo se hara una revisién de las diferentes metodologlas existentes
para disefio por corte. Unicamente se considerardn elementos estructurales de
concreto reforzado tipo viga, es decir, con carga axial menor al 10% de la carga axial
dltima (considerando sélo la contribucién del concreto). Se analizardn vigas de

concreto de peso normal,



] El estudio esta dividido en seis secciones. En el capftulo 2 se presentan los
conceptos bésicos sobre cortants, Se discuten los mecanismos de transferencia de
cortante, asf cormo el comportamiento de vigas cony sin refuerzo en el alma. Ademés
se revisan algunos criterios de falla del concreto, y el comportamiento de vigas a la
falla. En el capitulo 3 se describe el modelo de la armadura clasica, que representa
el comportamiento de vigas con refuerzo en el alma.

Las ecuaciones de disefio para vigas de concreto reforzado de los cédigos
americano'” y mexicano,® vy las variables que afectan su comportamiento se
presentan en el capftulo 4. En el capltulo 5 se explica el modelo de la armadura
moderna, la cual es una versién refinada del modelo de la armadura cldsica. Se
estudia su compaortamiento para vigas esbeitas y peraltadas, asf como su criterio de
falla. En el capitulo 6 se presenta el de los puntales v tensores. Este modelo es la
forma generalizada de !a analogfa de la armadura. En el capltulo 7 se discute la teorfa
da los campos de compresién. Se explican los principios generales y el procedimiento
de disefio para vigas de concreto reforzado.

Por dltimo se presentan las conclusiones del trabajo. Se hace énfasis en el nivel
de conservadurismo de algunos métodos de disefio.



Jedd=Y A L !
Fig. 1.1 Falla por cortante {Ref. 3)



Capitulo 2
Conceptos Bésicos sobre Cortante

2.1 Introduccién y Alcances

En este capltulo se tratan los conceptos basicos sobre cortante en vigas de
concreto reforzado de manera que se facilite posteriormente la comprensién de los
métodos de disefio por corte mas elaborados. Se explican algunos criterios de falla
para el concreto y se enfatiza el criterio de falla cominmenta empleado en problemas
de cortante,

Se presentan los principales mecanismos de transferencia de cortante, y su
papel en la resistencia al corte y en la redistribucién de esfuerzos en secciones
agrietadas. Se describen el comportamiento, y los tipos de agrietamiento vy falla para
diferentes tipos de vigas definidos por su relacidn claro de cortante - peralte (a/d).

2.2 Esfuerzos en Vigas Eldsticas sin Agrietamiento

Del diagrama de cuerpo libre de 1a Fig. 2.1 notamos que dM/dx = V. Deeste
modo las fuerzas y esfuerzos cortantes existiran en aquellas partes de la viga donde
el gradiente de momento sea diferenta de cero.

De acuerdo con la teorfa tradicional de vigas rectangulares homogéneas,
elésticas y sin agristamiento, se pueden calcular los esfuerzos cortantes v usando la
acuacién

v=YQ 2.1
Ib
donde

V = fuerza cortante en la seccién transversal,

Q = distancia del centroide de la seccién transversal al punto donde estén
siendo calculados los esfuerzos cortantes multiplicado por el area
correspondiente,

! = momento de inercia de la seccidén transversal no agrietada, y

4



b = ancho del miembro en donde los esfuerzos se calculan.

Para una viga rectangular sin grietas la distribucién de esfuerzos cortantes se

puede calcular con la ec. 2.1 (Fig. 2.2b).

2.3 Criterios de Falla Para el Concreto

Cuando se somete a una viga de concreto reforzado a flexién y cortante, se
crea un estado de esfuerzos biaxiales (esfuerzos normales combinados con esfuerzos
cortantas)- como se muestra en la Fig. 2.2, Los esfueszos normales son producidos
por la flexidn, mientras que los cortantes de deben a la variacién del momento en el
claro (es decir, al cortante). E! estado de esfuerzos ilustrado puede ser rotado de
manera que se obtengan esfuerzos cortantes nulos y sélo existan esfuerzos normales
al elemento en estudio. A estos esfuerzos se les conoce como esfuerzos principales.

Los esfuerzos principales y los planos donde actian se pueden encontrar
usando la Teorfa del Circulo de Mohr para esfuerzos,'™

La orientacién de los esfuerzos principales en la Fig. 2.2a se muestra en la Fig.
2.2c. Las trayectorias de los esfuerzos principales a compresién en una viga no
agrietada se muestran en la Fig. 2.3a. Como se observa, las trayectorias de los
esfuerzos a compresién son inclinados en la parte media del peralte de la viga y
tienden a ser paralelos a [a cara superior de la viga cerca del centro del claro.

Cuando el esfuerzo principal a tensién excede la resistencia a tensién del
concreto, laviga se agrieta. El fisuramiento inicial puede parecerse al patrén mostrado
en la Fig. 2.3a. El patrén de agrietamiento en una viga ensayada en laboratorio se
presenta en la Fig. 2.3b. En esta figura se observan dos tipos de grietas.
Primeramente, ocurren las fisuras verticales debido a los esfuerzos por flexién., Las
grietas se inician en la cara inferior de la viga donde los esfuerzos a tensién por

flexién son méaximos.
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{h} Fuerzas Intarnas en Ia saccidn A-A.

e

fc) Fusrzas internas antra tas secclones A-A y 8-8.

Fig. 2.1 Fuorzas internas en una viga (Ref. 3)



2z J

Reaccidn
{a) Esfusrzos cortentes y normalss. . {b) Disteibucién de astusrzos cortantes.

PZZ77277)

(¢) Esfuerzos prncipales en una viga,

Fig. 2.2 Eafs les, cortantes y principales en una viga homogénea sln agrietamiento
(Ref. 3)



(o} Ti de s 16n an uns viga sin agrietamlento.

(b} Agrietamiento sn una vigs de concreto reforzada. T

Fig. 2.3 Tray las de esf principales a compresid
vy agrietamiento inclinado (Ref. 3)



Conforme aumenta la carga, se forman fisuras inclinadas cerca de los extremos
de las vigas, las cuales se deben a la combinacién de cortante y flexién. Estas son
cominmente referidas como grietas inclinadas, grietas por cortante o grietas por
tension diagonal.

La resistencia del concreto sujeto a esfuerzos biaxiales varfa como una funcién
de la combinacidn de esfuerzos. Si los esfuerzos normales gs y o2 varlan, la
resistencia del elemento mostrado en la Fig. 2.2 se podra representar por el criterio
de falla de Kupfer, Hilsdorf y Risch"® mostrado por el diagrama de la Fig. 2.4.%'¥
Este diagrama es simétrico y puede ser dividido en varias zonas. Para un estado de
esfuerzos como el representado en la zona 1, la cual el concreto se encuentra bajo
tensién biaxial, 1a falla estd controlada por la resistencia a tensién uniaxial de!
concrato. En la zona 4, para concreto bajo compresién biaxial, la resistencia a
campresién es superior a la resistencia a compresién uniaxial {zena 3). Enla zona 3,
la falla se inicia por la formacién de grietas a tensién en planos paralelos a la direccién
de los esfuerzos de compresién. En la zona 2, que representa un estado bajo tensién
y compresién combinadas, la resistencia ala compresién disminuye significativamente
con respecto a los estados de esfuerzos antes mencionados.

Alternativamente la teor(a de falla de Mohr' proporciona un modelo aceptable
para calcular laresistencia en los casos mostrados en la Fig. 2.2, excepto para la zona
4, en donde es demasiado consarvadora. Esto se debe a que el modelo no considera
tos efectos del esfuerzo principal intermedio, y por lo tanto, la resistencia del concreto
bajo compresién biaxial es menor {lineas punteadas en el diagrama de la Fig. 2.4). El
esfuerzo principal intermedio en la tercera direccidn principal, es importante en las
teorfas de falla de concreto sujeto a estados de esfuerzos complejos, tales como los
estados de esfuerzo triaxial. Para una familia de circulos de Mobhr se puede proponer

una envolvente de falla. Cualquier condicién de esfuerzo que corresponda al circulo

' La teotfa se basa en te condi de f {lamada esfuerzo planc. Ef estado de esfusrzos se puede
conocer teando las i6n gréfica es el clrculo de Mohr.
Partiendo do este, se obtuva un criturlo da falia cunncldo como tectfa do falla da Mohe (Ref. 21,




de Mohr, y que coincida con la envolvente, representard una condicién de falla.

Basados en la Teorla de Mohr o en el diagrama de Kupfer, Hilsdorf y Riisch,!'?
se han obtenido relaciones de resistencia derivadas de la resistencia de elementos
esforzados biaxialmente. El objetivo es desarrollar un criterio de falla que considere
todas las combinaciones de esfuerzos cortantes y normales. Sin embargo, este tipo
de estados de esfuerzo se presentan principalmente en columnas, de forma tal que
estos criterios de falla no se usan en vigas.

La resistencia del concreto sujeto a esfuerzos cortantaes combinados con
esfuerzos normales también puede ser estudiada por medio de la Teorfa de los
Esfuerzos Octaédricos."'? Sin embargo, se considera que las teorfas de falla senciflas
son lo suficientemente exactas para fines précticos, por lo que son las més usadas
para explicar la resistencia al cortante en estructuras. Ei criterio de falla mas simple
es la Teorfa de Falla de los Esfuerzos Principales a Tensién. La falla se alcanza cuando
el esfuerzo principal de tensién iguala o excede a la resistencia a tensién del concreto.
Esta aproximacién es de utilidad para la prediccién de las faflas cuando se tisnen
estados de esfuerzo simples y conocidos; también son utiles cuando se aplican para
entender al agrietamiento en una viga sujata a cortante y flexién debido a tensién

diagonal.

2.4 Mecanismos de Transferencia de Cortante en Elementos de
Concreto Reforzado

En elementos de concreto reforzado, el cortante se transmite de un plano a otro

de varias formas, siendo las principales: a) por esfuerzos cortantes en el concreto; b}

a través de la superficie de transferencia de cortante; c) por la accién de dovela; d)

por la accién de arco; y e} mediante el refuerzo transversal.
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2.4.1 Transmisién de Esfuerzos Cortantes en Concreto

Este tipo de transferencia ocurre en miembros o en porciones de miembros que
aln no se han agrietado. Sicomparamos las Figs. 2.3a y 2.3b se puede notar que si
bien hay una similitud entre los planos de los esfuerzos principales a tensién y el
patrdn de agrietamiento {como anteriormente se explicd), la relacién no es perfecta.
En vigas de concreto reforzado, las grietas a flexién ocurren generalments antes de
que se desarrollen los esfuerzos principales de tensidn en al alma, {en algunos casos,
sin embargo, las grietas en el alma ocurren primero}. Una vez que una grieta se ha
formado, el esfuerzo de tensién a través de la grieta se reduce a cero. Para mantener
el equilibrio, debe ocurrir una redistribucién de esfuerzos. Como conssecuencia, al
comienzo del agrietamiento inclinado, no se pueden predecir los esfuerzos principales,
a menos que el agristamiento a cortante preceda al fisuramiento por flexién. Esto muy

rara vez sucede en cancreto reforzado pero ocurre en algunas vigas presforzadas.

2.4.2 Superficle de Transferencia de Cortante (Trabazdn del Agregado)

Hay diversos ejemplos donde el cortante debe ser transferido a través de un
plano o una superficie definida donde puede ocurrir un deslizamiento. A este
mecanismo se le conoce como superficie de transferencia de cortante o bien trabazdn
del agregado. Elcortante que se transmite es una fuerza tangencial a través de una
grieta o de un plano. Antes de que se agriete el concreto, el cortante es transmitido
a lo largo del ptano de cortante segiin lo mencionado en la seccién 2.4.1. Latrabazén
del agregado opera cuando una vez agrietada la seccién, los agregados de un lado de
la grieta entra en contacto con la superficie del atro lado impidiendo e! deslizamiento
entre dichas caras. En la Fig. 2.5 se muastra un espécimen de ensaye para cuantificar
ta transferencia de cortante.

Si el plano bajo consideracién se encuentra en concreto monolitico, un nimero
de grietas diagonales ocurrirdn a través de la superficie de transferencia vy la falla se
relacionarfa’con una accién de armadura a lo largo del plano (Fig. 2.6). Esta accién
implica un sistema de fuerzas formadas por tensoras {acero longitudinal y estribos) y

puntales {zona de compresién entre las grietas diagonales, las cuales aparecen a
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medida que se incrementa la carga). A esta accién se le conoce con el nombre de
analogla de la armadura o modelo de la armadura y se estudiard con més detalle en
el siguiente capitulo.

La falla de |la armadura puede ocurrir cuando se aplasta el concrete de las
diagonales debido a la accién combinada de fuerzas cortantes y axiales. El otro tipo
de falla tiene asociada la fluencia del acero antes de que se aplaste ef concreto
{elementos subreforzados), lo que implica una falla dactil. Si bien el cortante se
transfiere a través de un plano definido, este mecanismo no se desarrolla
astrictamente en una supetficie de transferencia ya que se transfiere muy poco
cortante a través de la grieta.

Cuando el concreto se agrieta, habra transferencia de cortanta salamente si
axiste confinamiento lateral o acero transversal, ya que las irregularidades de las
superficies de la grieta se desplazan una con respecto a la otra y esto tiende a abrir
la grieta, Como consecuencia, aparecerdn fuerzas a tensién en el acero transversal
(Fig. 2.7). Para que exista equilibrio en la seccién se necesitardn esfuerzos de
compresién.

La resistencia al cortante, proporcionada por la superficie de transferencia, es
aproximadamente propaorcional ai promedio de los esfuerzos de compresi6én en la
superficie, que serd igual al porcentaje de acero que cruce el plano multiplicado por
el limite de fluancia. A esta aproximacién se le conoca como la hipdtesis del cortante
por friccién, aunque hablando estrictamente, la friccidon no desempeiia un papel
importante.

£l cortante a la falla se puede escribir como

Vu =4, ftan 0 (2.2)

donde
Vu

, = drea total del acero transversal que cruza el plano,

cortante dltimo,

~ >
It I

, = \Imite de fluencia del acero, y
tan 6 = coeficiente de friccién equivalenta.
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Después del agrietamiento, si se aplican cargas alternadas (sismos, por
ejemplo}, la aspereza de la entrecara se deteriora, lo que conduce a la reduccién
correspondiente en el coeficiente equivalente de friccién. La pérdida de transferencia
de cortante es especialmente significativo cuando la carga alternada es de alta
intensidad, ya que dicha accién, tiende a remover con mayor rapidez las partlculas
embebidas del agregado, reduciendo la trabazén de agregado.

Ademaés de la friccién, otro mecanismo que interviene en la transferencia de
cortante es la accién de dovela del refuerzo que cruza una grieta. En este caso
Mattock'™ propuso una férmula la cual involucra la friccién, el cortante transferido por

la trabazén de agregados y la accidn de dovela.

2.4.3 Accidén de Dovela

La accién de dovela es aquella resistencia del acero longitudinal a fuerzas
transversales a su eje, y es funcién de la rigidez del concreto bajo las varillas y de la
distancia desde el punto donde se desarrolla el cortante de dovela a los estribos. La
presencia de estribos aumenta considerablementa la accidn de dovela. Cuando la
grieta atraviesa alguna varilla de! refuerzo longitudinal, los desplazamientos
provocados por el cortante a lo largo de la grieta serédn resistidos en parte por la
acci6n de dovela en la varilla. Dichos desplazamientos aumentarén la tensién del
concreto alrededor de la varilla y, en combinacién con 1a accién da cuiia debida a las
corrugaciones de la varilla, producirén grietas alo largo de refusrzo longitudinal. Estas
fisuras a su vez disminuirdn la rigidez del concreto alrededor de la varilla y por tanto,
reducirdn la resistencia por la accién de dovela.

Las grietas que se forman a lo largo del refuerzo longitudinal a tensién como
una extensién del agriatamiento inclinado, tienen como consecuencia la reduccién de
la resistencia por la accién de dovela. Esto provoca que las grietas inclinadas se
abran, lo cual a su vez reduce {a trabazén del agregado alo largo de la grieta diagonal,
para que un poco despuds venga la falla. De los mecanismos de transferencia de
cortante, la accién de dovela es poco significativa en vigas aunque en algunos tipos

de elementos, como en losas, su contribucién a la resistencia es importante.
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2.4.4 Accidén de Viga y Accion de Arco

Cuando una viga se agrieta diagonalmente, la fuerza AT, que equilibra la
seccién de la viga entre dos grietas (Fig. 2.8b), debe ser transferida por esfuerzos
cortantes horizontales a lo largo de la cara superior del elemento (Fig. 2.8c). El valor
promedio de estos esfuerzos se puede obtener con la sigulente expresién

y = ;%i (23
donde

jd = 0.875 d = brazo de palanca del momento interno, y

b = ancho del alma

En la Fig. 2.8d se muestra la distribucién de! promedio de los esfuerzos
cortantes horizontales, los cuales, por equilibrio son iguales a los esfuerzos verticales
en el mismo elemento.

Se ha supuesto que los esfuerzos cortantes son transmitides a través de la
grieta y que la viga es eldstica en compresién. Los procedimientos de disefio del
Reglamento de Construcciones para el Distrito Federall'y del Instituto Americano del
Concreto' proponen la siguiente ecuacidn, en la cual no se requiere calcular el brazo

de palanca jd

I<

(2.4)

o
o,

Mientras el brazo de palanca jd permanezca constante y exista un flujo de
cosrtante a través de un plano horizontal entre el refuerzo inferior y la zona de
compresion, la transferencia de cortante serd por medio de la accién de viga. Pero,
cuando el flujo de cortante no pueda ser transferido debido a que e! acero empieza a
perder adherencia, o si el flujo de cortante es interrumpido por una grieta inclinada
desde el apoyo hasta el punto de aplicacién de la carga, el cortante sera transferido

por accién de arco (Fig. 2.9)
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En el arco, la fuerza de compresién C en los puntales inclinados y la fuerza de
tensién 7 en el refusrzo longitudinal son constantes sobre el claro de cortante. Si
parte de la compresién del arco es resistida mediante accién de dovela, se formardan,
como consecuencia, grietas a lo largo del refuerzo longitudinal, acelerando una falla
de anclaje {o falla de adherencia).

En vigas, la accién de arco ocurre no sélo cuando se forman grietas en el
extremo, sino también entre grietas por tensién diagonal. En vigas peraltadas la
mavyor parte de la carga se transmite a los apoyos por la accién de arco. Esta accién
permite la transferencia de una fuerza concentrada vertical al apoyo en un miembre
peraltado. Consecuentemente sereduce la contribucién de otros tipos de mecanismos
de transferencia de cortante.

El comportamiento y resistencia en una viga son muy diferentes en regiones
donde se desarrolla la accién de viga, conocidas como regiones 8 y aquellas donde se
desarrolla !a accién de arco, conocidas como regiones [, Una mayor explicacion

sobre las regiones B-D, se daré en la seccién 6.2,

2.4.5 Refuerzo Transversal

Cuando una grieta inclinada cruza un estribo, el acero transversal contribuye
significativamente a la capacidad del miembro incrementando o manteniendo la
transferencia de cortante ya sea por accién de dovels, accién de arco o mediante
trabazén de agregado. De esta forma, el refuerzo transversal evita que las grietas
inclinadas se abran manteniendo efectivamente la superficie de transferencia.

El refuerzo transversal no tiene papel importante directo en la transferencia de
carga puesto que resiste solamente una pequefia parte del cortante, pero contribuye
significativamente para que se desarrollen otros tipos de transferencia de cortante.!*?!

Los efectos del refuerzo en el alma en una viga se discutirdn en la seccién 2.6.
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2.5 Compaortamiento de Vigas que Fallan por Cortante

2.5.1 Agrietamiento Inclinado

Las fallas por cortante en vigas se caracterizan por la aparicién de grietas
inclinadas. En algunos casos, al agrietamiento inclinado le sigue la falla, mientras que
en otros casos, las grietas inclinadas se estabilizan, y la viga puede seguir cargando

antes que falle. .

L.a manera en la cual las grietas inclinadas se desarrollan y crecen, asf como el
tipo de falla que ocurre, depende de las magnitudes relativas de los esfuerzos de
cortante, v, y esfuerzos de flexién fr. Como una aproximacion, para una seccién

rectangular, estos esfuerzos se pueden definir como

Y y LMy 12.5)

donde
V = fuerza cortante en la seccién,
b = ancho de la viga,
d = peralte efectivo de la viga,
M = momento flexionante en la seccién, y
ki1 y k2 = coeficientes que dependen de |la geometria de la viga, tipo de
carga, cantidad y el arreglo del refuerzo, tipo de acero y de 1a interaccion entre

el acero y el concreto {adherencia).

La razén fv /v es por lo tanto

Lo, M (2.6)
v kaV

a

donde
ks = ka/ ky,

V = fuerza cortante igual al gradiente de momento flexionante V = dM - dx
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Para vigas sujetas a cargas concentradas simétricas (Fig. 2.10) se obtiene que
V=M/a obiena=M/V.
Entonces )

(2.7}

< I~

<k

ala

donde
a = claro de cortante {distancia medida desde el punto de aplicacion de la carga

concentrada hasta la reaccién, ver Fig. 2.10}

Se puede notar que lacarga que produce el agrietamiento inclinado y la falia por
cortante en vigas rectangulares depende de a/d (claro de cortante - peralta efectivo).
Manteniendo constantes otras variablas que afectan el fenémeno de cortante, la
influencia de la razén a/d en e! agrietamiento de una viga rectangular simplemente
apoyada se puede ilustrar considerando vigas de varias longitudes con dos cargas
simétricas concentradas colocadas a una distancia a de los apoyos (Fig. 2.11).

Segun Ja Fig. 2.11, se pueden sefialar cuatro tipos de vigas segun las relaciones

claro de cortante - peralte efectivo: vigas muy cortas, cortas, esbeltas y muy esbeltas.

Vigas Peraltadas

A las vigas con claros de cortante muy cortes y cortos también se les conoce
como vigas peraltadas.

Las vigas peraltadas con claros de cortante muy cortos tianen unarazén a/d que
varla desde O hasta 1. En el disefio de vigas peraitadas, los esfuerzos cortantes y los
esfuerzos verticales normales son dominantes y requeriran de mayor atencién que los
esfuerzos por flexion,

A lo largo de la Ifnea imaginaria que une la carga con la reaccidn se desarrollan
esfuerzos de compresién. Ortogonalmente, se tiensn esfuerzos de tensién que
producen grietas inclinadas a lo largo de la linea imaginaria anterior, Estas fisuras,
destruyen el flujo de cortante horizontal que va desde el acero longitudinal del lecho
inferior hasta la zona de comprasién, por lo que e! comportamiento cambia de la
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accidn de viga a la accién de arco (ver secc. 2.4.4, Figs. 2.9y 2.12).

En este caso, el refuerzo sirve como un tensor del arco y tiene una fuerza
uniforma de tensién de apoyo a apoyo. El modo mds comtin de falla en tales vigas es
la falla del anclaje en los extremos del tensor causado por la accién de dovela.

Una viga peraltada sin refuerzo en el alma puede fallar en general de las
siguientes formas (Fig. 2.12): 1) falla del anclaje del tensor; 2) falla por aplastamiento
de! concreto en ta zona de las reacciones; 3) falla por flexién, debido a la fluencia de!
refuerzo; 4) por aplastamiento dal concreto cerca del vértice del arco; 5) falla del
puntal de compresién ; 6} aplastamiento a lo largo de la grieta {falla del puntal de
compresién).

Las vigas peraitadas con claros de cortante cortos tienen razones a/d que varfan
desde 1 hasta 2.5. Antes de la falia este tipo de vigas resisten las cargas por accién
de arco. Después de una redistribucion de fuerzas internas, las vigas son capaces de
soportar carga adicional, en parte debido a la accién de arco. Puesto que las grietas
inclinadas generalmente se extienden més cerca de la cara superior de la viga que una
grieta tipica de flexién, {a falla por corte ocurre sin alcanzarse la capacidad a momento
fiexionante.

En la zona de momento y cortante pueden presentarse dos modos de falla, En
el primero, la grieta inclinada puede propagarse a lo largo del refuerzo longitudinal,
debido a la accién de dovela sobre el refuerzo (Fig. 2.13a) causando la disminucion
o pérdida de adherencia a lo largo de la varilla. A medida que el refuerzo principal
empieza a deslizarse, la accién de cufia que provoca las corrugaciones de la varifla
contribuye a dividir al concreto y a que la grieta se extienda, resultando en una falla
de anclaje del refuerzo longitudinal. A este tipo de falla se le conoce como falla de
cortante por tension. Alternativamente, el concreto localizado arriba del extremo
superior de las grietas inclinadas, puede fallar por.aplastamiento (Fig. 2.13b)
resuitando en una falla de cortante por compresion,

Es importante notar que para vigas con claros de cortante cortos y muy cortos,
fa mayor porcién defa capacidad de carga después del agrietamiento inclinado se debe

a la transferencia de carga a través de puntales de compresion. Si la viga no esta
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cargada en la parte superior y estd apoyada en la parte inferior como se muestra en
la Fig. 2.12, los puntales de compresién no se desarrollan y la falla ocurre, por lo
tanto, cerca de la carga de agrietamiento inclinado inicial.

Vigas Esbeltas

Las vigas esheltas tienen una relacién a/d que varia desde 2,5 hasta 6. Enellas
1as grietas inclinadas rompen el equilibrio de manera que la transferencia de cortante
disminuye, las grietas se extienden y la viga falla con la carga que produce el
agrietamiento inclinado (Fig. 2.11).

Las vigas esbeltas tienen poco peralte y por fo genera} fallan por flexién. Las
primeras grietas se forman cuando los esfuerzos de tensidn debido a Ja flexién
exceden la resistencia a tensién del concreto. Conforme aumenta {a carga, el
agristamiento por flexién aparece en regiones donde el momento es menor. La falla
ocutre por flexién cerca de la seccion donde ¢} momento es méximo, Para vigas con
relaciones a/d menores, la falla puede estar asociada a grietas flexo-cortantes. Tales
tipos de grietas son una forma de agrietamiento inclinado, y se estudiardn en la
seccién 2.5.2,

En vigas esbeitas, las grietas formadas pueden propagarse debido a una carga
adicional, hasta que en alguna parte llegue a ser inestable y se extienda a toda la viga
{Fig. 2.14j. Este tipo de falla se llama por tensidn diagonal. Las grietas inclinadas

causan la falla inmediatamente si las vigas no tienen refuerzo en alma.

Las vigas muy esbeltas, con una relacién a/d mayor que 8, fallan por flexion,
El refuarzo longitudinal de tensién fluye seguido del aplastamiento del concreto en la
zona donde el momento flexionante es méximo, antes de la formacién de grietas

inclinadas.
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{0} Grieta por flanién,

(¢} Refusrzo tranaversal inclinedo, {d) Refusero transversel vertical,

Fig. 2.14 Agriatamiento Inclinado y refuerzo transversal (Ref. 3}
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2.6.2 Tipos de Griatas Inclinadas en Vigas de Concreto Reforzado

Puesto que todos los tipos de falla por cortante son resultado del agrietamiento
inclinado debido a los esfuerzos diagonales de tensién, es importante entender los
factores que afectan la formacidn de tales grietas. Las grietas inclinadas deben existir
antes de que ocurra la falla por cortante. Dos tipos de grietas inclinadas se muestran
en la Fig. 2.15,

Grietas por Cortante en el Aima

En la Fig. 2.15a se presentan el agristamiento diagonal en el aima, (no hay
fisuras por flexién). Generalmente este tipo de dafio ocurre en vigas presforzadas con
alma esbeita, en las cuales los esfuerzos cortantes en el alma son grandes, mientras
que los esfuerzos por flexidén son pequefios. El desarrollo de grietas por cortante en
el alma ocurre cuando los esfuerzos principales de tensién en el eje nautro exceden
a la resistencia a la tensién del concreto. Para estas vigas, los esfuerzos principales
en el alma son superiores a los esfuerzos principales de tensidn de la parte inferior.
Tales grietas son muy poco comunes en vigas de concreto reforzado.

El agrietamiento por cortante en el alma puede ser calculado como el cortante
necesaric para causar que los esfuerzos principales de tensién sean iguales a la
resistencia a tensién del concreto en el centroide de la viga. Recientemente se ha’
demostrado que una mejor prediccidn de! cortante que produce el agrietamiento del
alma se obtiene si se usan los (imites propuestos por la teorfa de falla de Mohr''¥ para

concreto sujeto a esfuerzos normales y cortantes.

Grietas Flexo-Cortantes
En la mayorla de las vigas de concreto reforzado, las grietas a flexién ocurren
primero y se extienden casi verticalmente dentro de la viga (Figs. 2.3b o 2,15b).
Estas grietas alteran el estado de esfuerzes en las vigas causando una
concentracion cerca de la punta de la grieta. Las grietas a flexién se desarrollan en
- regiones donde no habfa agrietamiento o se extienden para formar grietas flexo-
cortantes {Fig. 2.15),
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Fig. 2,16 Tipos de agrietamiento inclinado (Ref. 3)
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Las grietas flexo-cortantes no pueden ser predichas si se calculan los esfuerzos
principales en una viga sin fisuras. Sumecanismo no se ha entendido completamente,
a pesar de ser las grietas mds comunes en vigas.

En una viga agrietada a flexidn, la variacién de los esfuerzos en el refuerzo
longitudinal entre las grietas crea fuerzas sobre los cantiliveres o dientes (Fig. 2.14b)
las cuales tienden a causar deflexiones por flexién y cortante en el diente. A medida
que surge la grieta inclinada, las fuerzas de dovela y los esfuerzos por la trabazén det
agregado, se desarrollan entre los dientas evitando que el diente se flexione. De este
modo, se retarda la aparicién de grietas adicionales, primero, por los esfuerzos
cortantes transferidos en la zona sin agrietamiento (zona de compresién), y después
por la trabazén del agregado y por la accién de dovela. Esto sugiere que esfuerzos
cortantes significativos pueden existir en los extremos superiores de las grietas por
flexién en el claro de cortanta.

Los esfuerzos no uniformes entre las grietas, inducen esfuerzos cortantes
secundarios los cuales son considerables en la punta de la grieta debido a la flexién
en el claro de cortante. Estos esfuerzos secundarios combinados con los esfuerzos
necesarios para equilibrar las cargas aplicadas causan esfuerzos principales de tensién
diagonal en la punta de la grieta. Por lo tanto, los esfuerzos principales de tensién
mas significativos se desarrollan en la punta de la grieta.

Se han desarraliado varias expresiones para calcular el cortante que produce el
agrietamiento floxo-cortante en vigas de concreto reforzado sin refuerzo en el alina.

La expresién mds aceptada es

Ve=2fbd . {2.8)

donde
Ve = fuerza cortante resistido por el concreto,

f'c = resistencia a la compresién de! concreto, en Ib/pulg?,
b

d = peralte efectivo.

]

ancho de la viga, v

La derivacién de esta scuacién se explicara en la seccién 4.1,
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La carga que produce el agrietamiento inclinado en vigas hechas con concreto
ligero donde el agregado es menos resistente v rigido, {por consiguiente no puede
transferir cortante adecuadamente), generaimente es menor que el de vigas de

concreto normal hechas con arena y grava (agregado de mayor peso volumétrico).

Cuando la viga es sometida a cargas alternadas, la inclinacién de las grietas
cambiardn de direcciéon en el apoyo (porque en el apoyo el cortante cambia de signo).
Las cargas ciclicas reversibles causan agrietamiento inclinado en forma de X el cual
causaque el cortante resistido por el concreto Ve, decrezca hasta desaparecer, debido
a que los mecanismos de transferencia no se desarrollan {ver sec. 2.4.5.}

Como una censecuencia, se requerirdn consideraciones especiales para el
célculo y para el disefio en regiones sismicas, tales como factores de reduccién

especiales para cortante an miembros sujetos a cargas ciclicas.

2.6 Comportamiento de Vigas sin Refuerzo en el Alma

Una vez que se inicia el agrietamiento, los desplazamientos a través de la grieta
aumentan, y como resultado, la accién de dovela y la trabazén del agregado se
incrementan de manera importante {por lo general representan entre un 40% y un
60% del cortante total, respectivamente). Las fuerzas internas que transfieren
cortante a través de una grieta inclinada en una viga sin refuerzo en el alma se ilustran
en laFig. 2.16.

El cortante se transfiere a lo largo de la linea A-B8-C por el cortante en la zona
de compresién Vez; por el componente vertical del cortante transferido a través de la
grieta por la trabazén del agregado Va y por la accidn de dovela Vo en el acero
longitudinal.  Si se considera la porcién D-E-F debajo de la grieta, y se toman
momentos alrededor del refuerzo en el punto E, los momentos que actuan alrededor
de este punte deberan equilibrarse por una fuerza de compresién C'r.  Por equilibrio
de fuerzas horizontales en la seccién A-B-D-E, se demuestraque Tr = C1 + C'n. Tt

y {C1 + C'1) deberédn equilibrar al momento externo en esta seccidn.
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Conforme se ensancha la grieta, Va decrece, incrementéndose la fraccién del
cortante resistido por Vez y Vo. La accién de dovela Vo conduce al agrietamiento en
el concreto a lo largo del rafuerzo (Fig. 2.13a). Cuando esta grieta ocurre, Vd se
reduce a cero. Al desaparecer Vay Vo, y porlo tanto V'ez y C', todo el cortante y
la compresién serén trasmitidos en el ancho AB arriba de la grieta. Al suceder esto,
la porcion de concreto arriba de la grieta se somete a altos esfuerzos que podrlan
causar el aplastamiento del concreto.

Es importante notar que si C's = 0, entonces 72 = Ty, y por lo tanto, 7z = Cr.
Es decir, el agrietamiento inclinado ha causado que |a fuerza de tensidn en el punto
"C" sea una funcién del momento en la seccién A-8-D-F. Esta dependencia de la
fuerza de tensién se deberd considerar cuando se determinen los puntos de corte de
las varillas y cuando se anclen |as varillas. A este fenémeno se lo conoce como

interaccidn cortante - momento flexionante.

2.7 Comportamiento de Vigas con Refuerzo en el Alma

Antes de que surja el agrietamiento por flexién, ef cortante lo resistirs el
concreto sin agrietarse; una vez que la seccién se agriets, el cortante lo resistira la
viga mediante los mecanismos de transferencia de cortante descritos. Debido al
agrietamiento inclinado, la resistencia de las vigas se reduce por debajo de la
capacidad de flexién. El propésite del refuerzo en el alma es de asegurar que la
capacidad total por flexién pueda ser desarrollada. El refuerzo en el alma tiens tres
efectos primarios en la resistencia da una viga:

1. Resiste parte del cortante,

2. Controla el ensanchamiento de grietas por tensidn diagonal, y con eso

ayuda a mantener la trabazén del agregado,

3. Confina las barras longitudinales e incrementa la capacidad de dovela.

En suma, los estribos transfieren una pequefia fuerza a través de la grieta por
la accién de dovela y tienden a mejorar ia resistencia de la zona de compresién,

caonfinando el concreto.
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Un poco antes del agrietamiento inclinado, la deformacion en los estribos es
igual a fa deformacién correspondiente del concreto que fos rodea. Puesto que el
concreto se agrieta con una deformacién menor que la de fluencia del acero, los
astribos no evitan la formacién de grietas inclinadas; solamente actian una vez que
las grietas se hayan formado. Las fuerzas internas en una viga con estribos se
muestran en la Fig. 2.17.

Una vez que las grietas se han formado, una porcién del cortante serd
transferido por la resistencia proporcionada por los estribos, Vs. Puesto que Vs no
desaparece cuando se abre la grieta, siempre habré una fuerza a compresién C' y una
fuerza cortante V'ez actuando en la parte de la viga debajo de la grieta. De esta
forma, Tz serd menor que 77, {la diferencia dependerd de la cantidad de refuerzo en
el alma). La fuerza T2 serd, sin embargo, mayor que 7 = M /jd.

Aun cuando el acero transversal no puede incrementar la magnitud del cortante
transferido, debido a que esté fluyendo, el cortante adicional tiene que ser transmitido
por los mecanismos Vez, Vo y Va Al fluir los estribos, la griata se abrird més y se
reducird la trabazén del agregado Va, forzando a que la accién de dovela y los
esfuerzos cortantes incrementen su contribucidn hasta la falla de la viga (falla del
anclaje, a lo largo del refuerzo longitudinal, o por aplastamiento del concreto en la
zona de comprasién).

Los mecanismos de transferencia an vigas con refuerzo en el alma, (Vez, Vd y
Vs), tienen una curva carga-deformacién quebradiza y dificil de cuantificar. Para
efectos de disefio, dichos mecanismos se agrupan en Ve. Por lo que la resistencia

nominal del cortante es

Vo=Ver Vs (2,9
donde
Vn = resistencia nominal al cortante,
Ve = cortante resistido por el concreto, y
Vs = cortante resistido por los estribos.

El cortante resistido por los astribos, Vs, se astudiard en el capltulo 3.
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Fig. 2.16 Fuerzas internas en una viga agrietada sin estribos {Rel. 3}

Fig. 2.17 Fuarzas internas en una viga agrietada con estrihos (Ref. 3}
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Capitulo 3
Modelo de la Armadura Clésica

3.1 Pringipios

El modelo de la armadura representa con bastante precisién el comportamiento
de vigas de concreto con refuerzo en ef alma sometidas a cortante. L.os peimeros en
desarrollar este modelo fueron el suizo Ritter en 1839 y ¢l alemén Mérsch en 1902,

Ambos trabajaran independientemente.

Como se muestra en la Fig. 3.1a, una viga agrietada en forma inclinada
desatrolla fuerzas de compresién y de tensién C y 7, en sus patines inferior y superior,
respectivamente, tensiones verticales en los estribos con magnitud A7, ([donde A, es
al drea del ndmaero de ramas del estribo v £, es el limite de fluencia del acero) y fuerzas
inclinadas de compresién entre las grietas inclinadas. Este sistema de fuerzas se
puede representar como una armadura. Los miembros a compresién de la armadura
se muestran con lineas punteadas y representan fuerzas en el concreta. Los miembros
a tensién se muestran con lineas continuas (estribos y refuerzo longitudinal del lecho
infarior).

El modelo de la armadura cldsica considera que la inclinacién de las grietas serd
de 45° y que los puntales de concreto a compresién se formardn paralelos a las
grietas. Como una consecuencia los puntales tendrén un dngulo de inclinacién igual
ad5°.

En la Fig. 3.1b se muestra una armadura formada por el agrupamiento de todos
los estribos cortados por la seccidn A-A dentro del elemento vertical b-c y por todos
los miembros diagonsales de concreto cortados por la seccién 8-8 dentro de un
elemento diagonal e-/, El elemento diagona! est4 esforzado a compresion para resistir
el cortante en la seccién 8-8.

Por ejemplo, el estribo bc transmite una fuerza vertical igual a Af, en la junta

¢, donde es resistido por el componente vertical de |a fuerza en la diagonal ca.
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Para fines de disefio, la distribucién ideal de los estribos corresponderé a lograr
la fluencia simultdnea de todos los estribos y que la viga esté al borde de la falla
simultdnea por flexién y cortante.

La Fig. 3.2 muestra un diagrama de cuerpo libre del extremo de una viga y una
grieta inclinada. La proyeccién horizontal de la grieta es tomada como d, sugiriendo
que la grieta tiene una inclinacién aproximadamente de 45°. Si s es el espaciamiento
entre estribos, e} numero de estribos cortados por una grieta es d/s.

Como todos los estribos han fluido, el cortante resistido por los estribos

cruzados por una grieta es

V- Ayt 4 3.0

E! modelo de la armadura ignora los mecanismos de transferencia de cortante
{no considera una posible redistribucidn de esfuerzos que proporcionaria resistencia
adicional al concreto, ver secc. 2.4). Esto es, el concreto no resistird nada de
cortante, todo serd resistido por los estribos. Esto hace al modelo de la armadura

cldsica un procedimiento conservador para el disefio de vigas.
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(a) Fuorzas Intesnas on una grlets Enclinada.
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{b) Modelo de la srmadura.

Fig. 3.7 Analogla de !a armadura {Ref. 3}

Estribos verticales,

Fig. 3.2 Cortante resistido por ostribos verticales {Ref. 3)
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Capitulo 4
Ecuaciones de Disefio para Vigas de Concreto Reforzado

Sometidas a Cortante

4.7 Ecuaciones de Diseiio del Instituto Americano del Concreto
En las normas del Instituto Americano del Concreto, AC! la ecuacién béasica

para calcular la capacidad a cortante de vigas de concreto es
Vesd V¥, “4.1)
donde
Vu = fuerza cortante Citima (con cargas factorizadas},
¢ = factor de reduccién de resistencia (0.85), y
Vn = resistencia nominal al corte.

La resistencia nominal al cortente Vi, es
V,=V.+ ¥V, 2.8)
donde )

Ve

Vs = cortante resistido por los estribos.

cortante resistido por el concreto, y

Las ecuaciones de disefio para vigas de concreto reforzado sometidas a cortante
se derivaron considerando el comportamiento de vigas con refuerzo en el alma y sin
refuerzo en el alma. En esta seccidn las ecuaciones se presentan para variables en

unidades del sistema ingles.

4.1.1 Ecuaciones de Disefio para Vigas sin Refuerzo en el Alma
La carga que produce el agrietamiento inclinado de una viga sin refuerzo en el
alma esté afectada esencialmente por las siguientes variables; algunas consideradas

en las ecuaciones de disefio y otras no. Por lo general, estas variables no son
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significativas cuando la viga tiene refuerzo en el alma.

Resistencia del Concreto a Tensién
La carga que produce el agrietamiento inclinado es una funcién de la resistencia
a tensién del concreto. El estado de esfuerzos en el alma de la vigaimplican asfuerzos

biaxiales.'

Cuant(a del Refuerzo Longitudinal p

En la Fig. 4.1 se presenta la capacidad a cortante de vigas simplemente
apoyadas sin estribos como una funcién de la cuantla de acero p = As / bd. El
intervalo préctico de p para vigas que desarrollan fallas por cortante es
aproximadamentae entre 0.0075 y 0.025. En este intervalo la resistencia al cortante

estd dada por la siguiente ecuacién {secc. 2.5.5)

Vo=2{fRbd (X))

como se indica por la linea punteada de la Fig. 4,1. Esta ecuacién tiende a subestimar
Ve para vigas can poco porcentaje de acero,!'>*4

Cuando la cuantfa de acero, p, se reduce, la accién de dovela, es pequsfia; las
grietas a flexién penetran més en la viga y son més anchas, como una consecuencia,
se reduce la trabazén de agregados y la capacidad a cortante en la zona de
compresién, resultando grietas inclinadas prematuras. Este comportamiento también

sa observa para el caso de valores altes de p.

Razén Claro de Cortante - Peralte (a/d)
La razén claro de cortante peralte, a/d o M/ Vd, es una importante variable

para definir el cortante que produce el agrietamiento inclinado.'?

! Un eatado de esfuerzos biaxiat similar exists en un cifindro ensayado a tensién madiante Ja prueba brastiefla;

|a carga que produce et do es fi ala ds esta
prueba.
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Fig. 4.2 Efecto de las cargas axlales en e agristamiento inclinado {Ref, 3)
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En vigas conrelacién a/d < 2 el efecto es mayor que para vigas con relaciones
a/d mayores. Esto se debe al tipo de transferencia de cortante que se desarrolla, el

cual es més eficiante en vigas con relaciones a/d menores que dos {ver secc. 2.5).

Estudios més recientes sefialan que la ecuacién que considera la resistencia al
cortante por parte del concreto {ec. 4.2, mostrada a continuacién) subestima el efecto
de p para vigas sin refuerzo en el alma, y que el tratamiento de la variable a/d,
expresado como Vud / Mu no es adecuado. En 1977, el Comité ACI-ASCE 326"
sobre cortante y tensién diagonal recomendé que dicha ecuacién no debe ser usada
extensamente.!" Para el intervalo normal de las variables, la ec. 2.7 da un limite

inferior a la ec. 4.2.

Tamafio de la Viga

Si se aumenta el peralte de una viga, los esfuerzos cortantes en las grietas
inclinadas tienden a decrecer para un f%, p, y a/d constantes."? Si el peralte se
aumenta, los anchos de las griatas en los puntos arriba del refuerzo principal tienden
aincrementarse, Esto lleva auna reduccidn en la trabazén del agregado, resultando

un agrietamiento inclinado prematuro.

Fuerzas Axiales

Las fuerzas axiales a tensin tienden a reducir las cargas que producen el
agrietamiento inclinado, mientras que las fuerzas axiales a compresién tienden a
incrementarla {Fig, 4.2}. Si las fuerzas axiales a compresidn aumentan, el comienzo
del agristamiento por flaxidn se retrasa y las grietas por flexién no penetran mucho en
la viga. Como una consecuencia, se requerird de un cortante mayor para causar los

esfuerzos principales de tensién que agrieten al concreto.

En 1962, ol Comité ACI-ASCE 326 sobre cortante y tensién diagonal, presenté
la sigulente ecuacién para calcular la resistencia al cortante en vigas sin refuerzo en

el alma.
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%=(13 e B0 Vudy “2)
My
donde
Ve = cortante resistido por el concreto,
f's = resistencia de! concreto,
p = cuantfa del acero,
Vu = cortante Gltimo,
d = peraite de la viga,
b = ancho de la viga, y

Mu = momento flexionante ultimo.

La deduccién de esta ecuacidn siguid dos pasos.3 Primero se hizo un anélisis
de los esfuerzos en la punta de la grieta a flexion en el claro de cortante, para
identificar los pardmetros significativos. Después, los datos de las pruebas existentes’
fueron graficados para diferentes tipos de variables (vigas con diferentes relaciones
a/d, cantidades de refuerzo p, etc.) para establecer por medio de un ajuste de ia curva
obtenida, las constantes 1.9 y 2500 (Fig. 4.3).

Basado en estudios estadisticos, los datos para una viga esbelta sin refuerzo en
el alma, Zutty'? dedujo ec. 4.3. Esta ecuacién se apega més que la ec. 4.2 a los

modelos estimando mejor los efectos reales de f'c, p, y a/d.

n=wwp%m @3
a

Para fines de disefio, el reglamento de! AC! emplea las ecs. 2.7 y 4.2 para
calcular Ve. Para miembros cargados axialmente, el ACl| modifica 1a ec. 2.7 de las
siguientes dos maneras"¥

Para compresién axial

A]Jfébd @4



Para tensién axial

NU
00 4,

Vc'_z(ns ]‘/f_c'bd .5

Vigas Continuas

La aplicacién de la ec. 4.2 para ! disefio de vigas continuas no es del todo
correcta.’” La variable Vud / Mu que maneja la ecuacién no considera la accidn de!
puntal debidamente, esta difiere para vigas con més de un claro que para las vigas
para las que se dedujo (un clare). Ferguson' recomendé suficiente, usar ia ec. 2.7

para e célculo de la resistencia de! concrato al corte en vigas continuas.
4.1.2 Ecuaciones de Disefio para Vigas con Refuerzo en el Alma

Refuerzo Minimo en el Alma

La falla por cortante de una viga sin refuerze en el alma es repentina y fragil.
Por otro lado, las cargas que producen esta falla, difieren de los valores dados por las
ecuaciones de disefio,’ por lo que se requerira de una cantidad minima de refuerzo en
el alma para prever, cuando la fuerza cortante aplicada Vu, exceda la mitad de |a carga
de agrietamiento inclinado, ¢ 0. 5 Ve (excepto en vigas secundarias y vigas con peralte
total menor a 10 pulg 6 250 mm, 2% veces el espesor del patin 6 1% el espesor de!
alma).

Cada excepcion representa un tipo de miembros en el cual la redistribucién de
carga puede ocurrir en el elemento, 0 en el caso de vigas secundarias a miembros
adyacentes.

Donde se requiera, el refuerzo minimo del alma sera por lo menos de®

2 ACI Sec. 11.5.6.1

? ACI Sec. 11.6.5.3
Para vigas con concretos /¢ mayores a 10,000 psi se usa la ecuacién propuesta en ACI Sec. 11.1.2.1
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50 b '
Ay iny = 7 3 (4.6)
¥

En regiones sismicas el refuerzo en el alma es requerido en todas las vigas

puesto que Vc se toma como cero.*

La falla de vigas con refuerzo en el alma se debe principalmente a los siguientes

factores.

Falla Debida al Flujo de Estribos
En el reglamento ACI Vez, Vay y Vi se agrupan como V,c que es el cortante que
rasiste el concreto. De este modo la resistencia nominal a cortante, Vr, se toma

como®

V, =V +V, (2.8)

El reglamento ACl ademds asume que Vc es igual a la resistencia a cortante de
una viga sin estribos que, se toma igual a la carga que produce el agrietamiento
inclinado como se da por la ecs. 2.7, 4.2, 4.4 0 4.5. Se debe enfatizar que V&, igual
al cortante que origina el agrietamiento inclinado, es una observacién empirica de las
prusbas, lo cual as aproximadamente cierto si se asume que la proyeccién horizontal
de las grietas inclinadas es d, como se muestra en la Fig. 4.5.

Si la grieta es tal que {jd cot 6) es mayor que d, se deberd reducir el valor de Ve.

El cortante resistido por los estribos es
V= 4yJ, f @)

En las Figs. 3.2 y 2.17 también se muestra que el agrietamiento inclinado

4 ACISec. 21.7.2.1
® AClac. 11:2
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afecta las fuerzas a tension 7. Esto se traduce en un diggrama de momentos
desplazada a lo largo de la viga. Esto es obvio en |a analogla de la armadura pero no
es tan cbvio en el método de disefio del AC!l. Si Vv excede @ Ve, los estribos se

pueden proveer de modo de que

VooV, @1

donde
Va = resistencia nominal del cortante dado porla ec. 2.8. Para fines de diseiio,

la ecuacidn generalmente se reordena de la forma
5 Yy @7
oV 2V, - dV, ] VSZF"VC .

Introduciendo la ec. 3.1 yreordenando, nos da el espaciamiento entre estribos
verticales
Ay f, d

—Yr @.8)
Wid-Ve

s =

Los estribos son incapaces da rasistir el cortante a menos que estén separados
seguin el menor de d/2 6 24 pulg, de modo que cada grieta a 45" sea interceptada por
lo menos por un estribo (Fig. 4.5). El espaciamiento méximo de estribos inclinados
es tal que una grieta a 45° se extienda desde la altura media del miembro ai refuerzo
a tensién y sea intarceptada por lo menos por un estribo (Figs. 4.6).

Si

Vyld-Ve=¥, > 4Jfbd .9

el espaciamiento méximo permitido se reduce a la mitad. Para estribos verticales, la
separaciéon maxima es el menor de d/4 6 12 pulg. Esto obedece a dos razones. El
espaciamiento cerrado de estribos estrecha las grietas inclinadas y también contribuye
a2 un mejor anclaje de las varillas en los extremos bajos de las diagonales a

compresidn.
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Falla por Cargas de Servicio Debido a Anches de Grieta Excesivos

Un agristamiento inclinado excesivo en vigas puaden permitir la entrada de agua
causando corrosion en los estribos. En suma, los anchos de grieta son menores para
un espaciamiento cerrado de estribos de pequefio didmetro que para estribos méas
separados y de didmetros grandes. La siguiente ecuacién evita los anchos excesivos

en grietas, limitando el cortante maximo que puede ser transmitide por los estribos®

Vs an = 8 VR b d 4.10)

Falla por Cortante Debido al Aptastamiento del Alma

Como se indicé en la discusién de la analogfa de la armadura , los esfuerzos a
compresion existen en las diagonales en el alma de una viga.

La falla de vigas de alma muy esbelta se rige por el aplastamiento de la misma.
Puesto que los esfuerzos diagonales a compresién se relacionan con el esfuerzo
cortante, las normas limitan el esfuerzo Gltimo cortante de 0.2 a 0.25 veces la
resistancia @ compresién del concreto. Ei cédigo ACH” limita Vs para el control de
grietas; la ec. 4.10 proporciona una adecuada resistencia contra el aplastamiento de}

alma en vigas de concreto reforzado.

Falla por Cortante Iniciado por |a Falla de la Cuerda a Tensién

La fuerza en el refuerzo a tensién longitudinal en un punto dade en el claro de
cortante es una funcién del momento de una seccién localizada aproximadamenta a
una distancia d cercana a la seccidén del momento méximo (ver Cap, 3), Por ésta
razén se requiere que el refuerzo a flexién se extienda a lo largo del peralte d 6 12
didmetros més all4 del punto donde se necesite.” {excepto en los apoyos de claros

simples o en los extremos de los cantiliveres).

“ AC! Sec. 11.5.6.8
7 ACI Sec. 12.10.3
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Falla por Cortante Debida a la Falla del Anclujd de los Estribos

La ecs. 3.1 y 4.8 se basan en la hipétesis de que los estribos fluirdn para
alcanzar la resistencia ultima por cortante. Esto es cierto solamente si los estribos
estdn bien anclados. Generalmente, el extremo superior de la grieta inclinada se
aproxima muchao a la zona compresién, {Fig. 2.3}. Al borde de la falla, el esfuerzo en
los estribos se aproxima o es igual a la resistencia de fiuencia, £, en cualquier punto
donde una grieta inclinada intercepte un estribo. De este modo, las porciones de los
estribos que han quedado por encima de la grieta deben ser capaces d;a desarrollar la
fuerza /.. Por esta razén, se requiere que los estribos so extiendan lo més cercano a
las zonas a tensidn y compresidn como lo permita el recubrimiento y espaciamiento
de las barras. Se deberd especificar un tipo de gancho gue ancle adecuadamente los
estribos.® Los requerimientos para el anclaje de estribos del cédigo ACI" se ilustra en
la Fig. 4.7.% Longitudes de anclaje y de desarrollo se discuten en la norma del ACI,

secciones 7.1.3y 12,2,

R ACI Sec. 13.13.1
9 ACISeceiones 12.13.2.1; 12.13.2.2; 12.13.2.%; 12133, 12.13.5, 7.11; 7.13.22, 7.13.2.3
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4.2 Ecuaciones de Disefio del Réglamento de Construcciones del

Distrito Federal'”

Las expresiones que se amplian en las Normas Técnicas Complementarias!'"!
para el cdlculo de la resistencia al cortante en vigas de concreto reforzado son una
variacién de las férmulas presentadas en el ACl. Las formulaciones estiman, en
términos generales, los mismos factores y consideraciones utilizados por el Instituto

Americano del Concreto (ACI}.

4.2.1 Ecuaciones de Disefio para Vigas sin Refuerzo en el Alma

La fuerza cortante que resiste el conereto, Ve, se presentan enseguida para
distintos elementos. Las expresiones son aplicables cuando la dimension transversal
del elemento, paralela a la fuerza cortante sea h < 70 cm y que la relacién entre el
peralte total y el ancho del alma, sea h/b < 6. Para cada una de las condiciones que
no se cumpla, se reducird la resistencia Veg,

En vigas de concreto reforzado, con refacién claro - peralte, L/h > 8, la fuerza

cortante Vg, serd igual a

Si
p s 001 Veg = Ep b d (0.2 + 30 p) yfc @.11)
p>001  Vep=05Fbdyfc @12
donde

f*c = resistencia nominal del concreto a compresién,
F, = factor de reduccién de resistencia (0.8), vy

p = cuantla del acero de refuerzo a tensién.
Si L/h < 4, y las cargas y reacciones comprimen directamente las caras

superior e inferior de la viga, Vo, se obtendra, multiplicando el valor que da la ec.

4.12 pot la siguiente expresién
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(35-25 % y> 10 .13)

siembre y cuando Ve, sea mayor que
15 FR b d |Jc “18

Para secciones 7, / 6 L, en todas las expresiones anteriores se usard el ancho
b, enlugar de b, donde b’ es el ancho de! patin. Para el célculo de cortante en otro
tipo de elementos, como miembros anchos (losas, zapatas, muros), miembros sujetos
a flexocompresién {columnas) o miembros de concreto preasforzado se consideran
otras oxpresiones,'®

Para determinar la fuerza cortante que resiste el concreto Vc, en vigas
diafragma, se aplicard lo estipulado en la secc, 4.2,1, para vigas con relacién L/h <4,

4.2.2 Ecuaciones de Diseiio para Vigas con Refuerzo en el Alma

Refuerzo por Tensién Diagonal en Vigas de Concreto

Este raefuerzo deberd estar formado por estribos cerrados perpendiculares u
oblicuos al eje de la pieza, por barras dobladas o una combinacién de estos
elementos.!""!

El refuerzo minimo transversal por tensién diagonal cuando ia fuerza de disefio
Vi < Vg, estard formado por estribos verticales no menores a varillas del No. 2 (6.3
mm), espaciados a cada d/2 y se colocardn a partir de cada unién de viga con
columnas o muros hasta % del claro correspendiente.

Cuando se aplica el requisito anterior, asf como cuando W > Ve, se requerird
refuerzo por tensién diagonal. En el segundo caso, la separacién s, se detarminara

con la expresién y limitaciones siguientes

W Ver inciso a.)f - alV de la sec. 2.1,6 Fuerza cortante (Ref. 11).
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Fadyfyd(sen® +cos0)  Fpdyf, T
Vy - Vg 355

(4.15)

donde
A

@ .= 4ngulo que forma el refuerzo transversal con el eje de la viga, vy

= drea transversal del refuerzo,

v

Para secciones circulares se sustituird o por el didmetro de la seccion.

La separacidn s no deberd ser menor a § cms.

Si
Vep < Vy s 15 Fpbd fe {4.16)
la separacidén s no debe ser mayor a 0.5 d.
Si
Vy> 15 Fybd {f'c @.17)

la separacidén s no debe ser mayor a 0.25 d.

En ningln caso se permitird que

Vy>2 Fabdyfe @.18)

en caso contrario se tendrd que aumentar la seccién propuesta.

Los requerimientos para el anclaje de estribos y longitudes de empotramiento
y de desarroflo, son discutidos en los requisitos complementarios de las Normas

Técnicas Complementarias del RDF-87.""

El refusrzo por tensién diagonal para vigas peraltadas {vigas diafragma) se
tomnard de la diferencia entre la fuerza cortante de disefio V en la seccién critica y el
cortante tomado por el concreto Ve, El refuerzo constard de estribos cerrados
verticales y barras horizontales y sus contribuciones se determinan por las expresiones

prasentadas en las Normas Técnicas Complementarias'" seccién 2.1.5, inciso g.

52



4.3 Limitaciones

En el caso de la ec. 4.2, se menciond en la seccidn 4.1.1 que esta ecuacién
subestima el valor de Ve para vigas con bajos porcentajes de acero. Como se explicé,
e} comportamiento de vigas con porcentajes bajos y altos de acero es poco deseable
{aparicion de agrietamiento inclinado prematuro). Por lo tanto, Ia ecuacién sélo podrd
estimar correctamente la resistencia Ve en vigas con porcentajes de refuerzo dentro
del intervalo practico {ver secc. 4.1.1}. Para vigas fuera de este porcentaje, la

ecuacién daré resultados conservadores.

Algunos aspectos en el comportamiento del cortante, son pasados la deducién
la ec. 4.2. Como consecuencia, tipos de falla en el anclaje, aplastamiento de los
puntales, fallas locales, ete, determinantes en el comportamiento de una viga no son
consideradas. La falta de una globalizacién de todas las variables da como resultado
rasistencias conservadoras. Elprocedimianto de disefic del ACI (ec. 4.2) no considera
los cambios en el diagrama de fuerza a tensién {importantes en el detallado del acero
longitudinal). ’

El modelo de la armadura clésica ignora los componentes de cortante Vez, Vay
y Vo, y por lo tanto no considera que una posible redistribucién de esfuerzos
proporcione resistencia adicional al concreto. Asume que el mecanismo de la
armadura se ha formado completamente al fiuir todos los estribos. Como una
consecuencia, el concreto no resistird nada de cortante una vez agrietada a seccién,
y todo seré resistido por los estribos. Esto hace al modelo de la armadura clésica un

procedimiento canservador para e! disefio de vigas.
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Capitulo 5
Modelo de la Armadura Moderna

5.1 Introduccidn y Alcances

El modelo de fa armadura con variacién en el dngulo de inclinacién de las
diagonales a compresidn, es una version refinada del modelo cldsico (ver Cap. 3), v
se le considera como un modelo més realista. El dngulo de inclinacién de las
diagonales deberd ser tal que en la zona en donds la falla ocurra, el refusrzo
longitudinal y transversal alcancen sus resistencias de fluencia.

La Teorfa de Plasticidad proporciona la base matemaética para el modelo de falla.
Se emplean los Limites Superior e Inferior del Teorema de Analisis Plastico al Limite."®!
Las suposiciones del modelo de la armadura han sido propuestas para mastrar que la
carga para la cual es estable, si estdticamente es admisible un estado de esfuerzos en
la armadura {valor limite inferior) es igual a la carga para la cual es inestable, si
cinemdticamente es admisible un estado de movimiento {valor Iimite superior). Esta
carga seria la carga que produciria la falla.

En la Fig. 6.1a se muestra una viga agrietada. El extremo izquierdo de la viga
se puede reemplazar por la armadura mostrada en la Fig. 5.1b. La distribucién ideal
de los estribos cotresponderd cuando los estribos fluyan simulténeamente cuando la

“viga falle. Cada estribo transmite una fuerza de magnitud igual a Af, através de la
grieta, donde A, es el érea de los estribos. Cuando esto sucede, la armadura se hace
estaticamente dsterminada,

La armadura mostrada en la Fig. 5.1b es un mode/o de la armadura en donde
se depende de la plasticidad de los estribos para que la armadura se haga
estaticaments determinada. La viga se dimensionard para que los estribos fluyan
antes de que se aplaste el concreto, de forma que no se dependa de |a plasticidad def

concreto.
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5.2 Hipétesis para el Modelo de Armadura Pléstica

En la construccién de un modelo de !a armadura pléstica se deberan considerar
las siguientes hipétesis:

1. El modeto debera estar en equilibrio.

2. Tado e} cortante es resistido por los estribos. Solamente se presentarén
fuerzas uniaxiales en el refuerzo (de este modo no se considera la accion da dovela).

3. El concreto solamente resiste compresién y tiene una resistencia efectiva fce
igual a nf'c donde ¢l factor de eficiencia, 7, es usualmente menor que 1.0, Por tanto,
la resistencia a tensidn del concreto se considera igual a cero, ya que el acero rasistird
las fuerzas a tensién.

4, Los centroides de cada miembro de la armadura v las lineas de accidn donde
se aplican las cargas deben coincidir en e! nudo.

6. La viga deberd estar al borde de la falla simultdnea por cortante y flexién, E!
aplastamiento del concreto de la diagonal no ocurriré antes de que fluya el refuerzo
transversal. Esto implica qus debe haber un Iimite superior para los esfuerzos de las
diagonales de concrato, asf como limites en el dngulo de inclinacién de los puntales.
En taeorfa, la falla del modelo ocurrird cuando un miembro de concreto sometido a
comprasidn se aplaste, o cuando un nimero suficiente de miembros a tensién fluya
para producir un mecanismo. Este Gltimo tipo de falla tiene asociado un
comportamiento ductil. Las anteriores suposiciones satisfacen el Teorema del Limite
Inferior Pi&stico,®" que se puede reescribir como:

"Si se puede encontrar una distribucién de esfuerzos en equilibrio con la carga
aplicada y que esté debajo del limite de fluencia o en el limite de fluencia, la estructura
no fallara o estaré al borde de la falla." Puesto que la estructura padré transferir por
1o menos aesta carga, la fuerza aplicada seré un limite inferior de la capacidad de carga
de la estructura, La cargae se transmitird siguiendo una trayectoria segura, aungque
frecuentemente ocurre que haya otras trayectorias las cuales pueden soportar una
mayor carga. Los procedimientos de disefio basados en el teorema del limite inferior

requiere que el disefiador identifique, por lo menos, una posible trayectoria de carga
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y que se asegure que ninguna porcién de la trayectoria esté sobresforzada. La
eleccidn de las trayectorias de carga estd limitada por la capacidad de deformacién de
la viga. Si la trayectoria asumida difiere por mucho de la trayectoria de la carga
original en la viga agrietada, la viga seré incapaz de redistribuir las fuerzas para

alcanzar la trayectoria de carga asumida.

5.3 Componentes de la Armadura Moderna

En generai el modelo de la armadura moderna tiene los siguientes componantes:

1. Cuerdas longitudinales {Fig. 5.1a), una a tensién (acero longitudinal del lecho
inferior} y otra a compresion {que es una fuerza en el concreto).

2. Diagonales a compresién (Fig. 5.1b) los cuales se inician en el punto de
aplicacion de la carga (A8, AD y AF) y que son referidas como abanico a compresicn.
El nimero de diagonales en el abanico debe de ser tal que toda la carga vertical en A
sea resistida por los componentes de la fuerzas verticales en las diagonales que se
salen de A (FA, DA, BAJ. Un abanico a compresién similar existe en el apoyo R (RN,
RL, RJ). Entre los abanicos de compresidn se encuentra una zona de compresion
compuesta de puntales diagonales paralelos CH, £K y GM. Los puntales diagonales
se encuentran a cornpresidn uniaxial. Los puntales tienen una resistencia Gltima igual
a feo (ver sec. 5.4), El 4rea de la seccidn transversal de los puntales a compresién
debe ser la suficiente para asegurar que los esfuerzos en el puntal no excedan a fee.

Los puntales tienen un anche y espesor definidos por la fuerza en el miembro
y el nivel de esfuerzos permisibles. Los extremos de los puntales estdn sometides a
esfuerzos principales que deben ser perpendiculares al eje tongitudinal del puntal, El
angulo de inclinacién 8 de la zona de compresién es determinado por el nimero de
estribos que se necesitan para equilibrar las cargas verticales en los abanicos.

Cada uno de los abanicos de compresion ocurre en una region 0. La zona de
compresién entre los abanicos as una regién 8 (ver secc. 6.2).

3. Los tensores o {05 miembros de acero a tensién se disefian para alcanzar y

soportar la resistencia de fluencia f,. El colapso de la viga no ocurrird cuando un
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tensor alcance su resistencia de fluencia, al menos que esto sea suficiente para
convertit a la armadura en un mecanismo. E! acero de refuerzo deberé detailarse
apropiadamente de modo que se eviten aplastamientos locales prematuros y fallas por
adherencia.

Elementos adicionales como blocks, arcos, etc, son descritos en las

herramientas para el disefio de vigas de concreto reforzado por Marti.”"

5.4 Resistencia Efectiva del Concreto

Se mencioné con anterioridad {secc. 5.2) que los puntales de concreto y las
zonas nodales tienen una resistencia efectiva igual a fce = nf'c, donde n es un factor
de eficiencia y f'c as la resistencia del concreto a 1a compresién.

Los factores que mas afectan la resistencia efectiva de compresién de los
puntales y las zonas nodales son:

1. El valor de fas deformaciones por tensién perpendiculares al puntal 6 ala
direceidn de los esfuerzos principales de compresidn en el alma de 1a viga. E!valor de
las deformaciones se basa en la medida de la longitud necesaria para cruzar una o més
grietas. Collins y Mitchell® han demostrado que la resistencia dltima a comprasién
decrece a medida que la magnitud de las deformaciones da tensién se incrementan.

2. La direccidn del agrietamiento si es paralela al puntal o inclinada a su eje.

3. La uniformidad del estado de deformacién. La resistencia al aplastamiento
de los miembros sujetos a deformaciones aitas, tales como los nudos o los puntales
en una viga (Fié. 5.2}, tiende a scr mayor que el de una viga con esfuerzos uniformes
en el alma {Fig. 5.8b), Este fenémeno se atribuye a la presencia de concreto
adyacente a los puntales que ests sujeto a esfuerzos menotes y por lo tanto, es mas
resistente que los puntales, lo que permite una redistribucién de esfuerzos.

En la Tabla 5.1, MacGregor recomiendan valores para la resistencia efectiva a
compresién, fce.

Varios autores han propussto diferentes valores para n expresados aqui en

términos de la resistencia del cilindro.”™ El modelo exacto para disefio por cortante en
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el cédigo europeo de 1978" asigné un limite superior a fce para evitar el
aplastamiento de! alma. El valor corrasponde a7 = 0.6, basado en los factores de
seguridad europeos.” Rogowsky considerd las diferencias entre los factores de carga
y de reduccién entre el CEB y et ACI, y disminuyeron el factor an = 0.57.

Por su parte, Nielsen?" propuso

(07 - £y g 2 5.1
Sfee = (07 29,000) fe {ib | pulg?® (5.1}
Y Ramirez®"! sugirié
fee = 30 /¢ {tb | pulg? {6.2)

Rogowsky'?" ha observado que la seleccion de los puntales de concreto asf
como su inclinacién era mas importante que la adopcién de slgin valor para n.
Observé que si los puntales seleccionados diferfan excesivamente de la distribucién
elastica, la redistribucién no ocurrirla y la armadura faliarfa prematuramente, dando fa
apariencia de un valor bajo de . En su andlisis, Rogowsky usé n = 0.85.

Schtaich y Weischede'®" notaron que los puntales (como los ilustrados enla Fig.
6.22) tenfan su menor anchura en los nudos, y que en un caso real se puede
incrementar el ancho del puntal entre los nudos. Esto induce esfuerzos a tensién
transversales a los puntales los cuales limitan la resistencia a comprasién de los
mismaos (ver secc. 6.5.3). Schlaich y Weischede presentaron un modelo experimental,
el cual consiste en un mini-modelc de la armadura para un puntal. Los autores
graficaron las resistencias a compresién para los puntales fee = nf'c. Si, por ejemplo,
el ancho efectivo del puntal en el punto medio entre sus extremos es del doble de!
ancho que en el nudo, el valor de 7 esigual a 0.67. De su estudio, recomendaron que
la inclinacidn de los puntales de compresién deberia variar £ 15° de la pendiente de
las trayectorias elasticas de los esfuerzos de compresién.

Collins y Mitchell,?"!y Vecchioy Collins™"'repartaron que ia resistencia efectiva
del concrato bajo deformaciones principales por tensién ¢,, con dngulos similares a la

direccidn de jos esfuerzos principaias a compresidn (Fig. 5.3) es igual a
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fee = KéTiLm_eT (@5 ] pulg?) (5.3)
Las deformaciones principales pér tension ¢,, se obtienen del circulo de Mohr
para deformaciones relacionando las deformaciones €, paralelas a el eje de la viga, el
angulo 8 y la maxima deformacidn €, corraspondiente al méximo punte de la curva
asfuerzo - deformacién para el concreto, tomado como 0.002. Enlugar de un andlisis
para la deformacién e,, Collins y Mitchell sugirieron que se tome como 0.002.
Si €, y €, soniguales a 0.002, f varla casi linealmente desde O para 8 = 0°, a cerca
de 0.55 para § = 45°, y tiende a O para § = 90°.

La resistencia del concreto en las zonas del nudo es generalmente tomada como
feco. En 1984 el cédigo canadiense,'™ no obstante, tomé fce igual a:

a. 0.85 f'c enlas zonas nodales ligadas por puntales de compresidn y &reas de apoyo.
b. 0.75 f'c en zonas nodales en las cuales se ancia solamente un tensor.
c. 0.60 f'c en zonas nodales en donde se anclan més de un tensor.

El empleo de valores de eficiencia menores conforme se anclen maés tensores,
trata de reflejar la incompatibilidad de esfuerzos entre los tensores y las zonas nodales
de compresién y la distribucién no uniforme de esfuerzos, particularmente si el anclaje
es adherido. Los valores arriba mencionados se deben multiplicar por 0.80, para
considerar las diferencias entre los factores de carga y de reduccién de resistencia
entre los cédigos ACI"'y el canadiense (CSA).'®

Para uso general {nudos y puntales}, se recomienda 77 igual & 0.60.""

5.5 Valor de la Inclinacién @ en la Regidn de Compresidn

Como va se dijo, en el andlisis de una viga dada, como el de la Fig. 5.1, el
éngulo 0 esta daterminado por el numero de estribos necesarios para equilibrar {as
cargas aplicadas y sus reacciones. El dngulo de inclinacidn de los puntales de
compresion deberé ser tal que la viga esté al borde de la falla simultédnea por cortante
y flexién.
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Tabla 5.1 i ia efectiva del segdn gor (Ref. 3}

TFipo de Estructura A

Nudo de armadura

Nudos fimi por les y zonas idas a presio 0.85f,

Nudo donde se ancla un tensor 0.65f,

Nudos anclados por tensores en mas de una direccidm 0.50/,
Puntales en vigas peraltadas o en regiones D 0.50f,
Almas agrietadas de vigas esbeltas "

0 = 30° 0.25f.

0 =45° 0.45/,




Cuando una viga de concreto reforzado con estribos es cargada hasta la falla,
las grietas inclinadas iniciales se desarrollan entre un dngulo de 35" a 45" con
respecto a la horizontal. Con incrementos de carga, el dngulo de los puntales de
compresién varfa y puede cruzar algunas de las grietas. Esto fenémeno se logra
cuando se alcanza la carga Gltima y para que ocurra deberd transferirse el cortante
entre las grietas ya formadas. As{, mientras més se abra la grieta, se reducird la
transferencia de cortante.

La direccidn en la que se abre la grieta, se toma primero normal a la direccién
de la grieta. Despuds se considera que el &ngulo de inclinacién de los esfuerzos
principales de compresién pueda coincidir con el éngulo de inclinacién de las
deformaciones principales de compresién,

Considerandoe un elemento de un campo de cortante sujeto a esfuerzos
cortantes, la energla serd disipada por la fluencia del refuerzo longitudinal (en las
secciones subreforzadas se considera que las diagonales de comprasién son rigidas).
Como resultado, la deformacién principal de compresién €, se toma igual a cero.
Ademads, si se considera que la abertura de las grietas son normales a su direccién,
se podra obtener e! mecanismo cinematico para un elemento en un campo de corte
sujeto a esfuerzos cortantes {Fig, 5.4).

La cinemdtica ayuda a explicar las iimitaciones en la inclinacién de las
diagonales de compresién en el modelo de la armadura,

La deformacién total por cortante se relaciona con la elongacién del refuerzo

longitudinal y transversal dando como resultado la siguiente expresién

Y= Yty = gtan@ +¢ cotod (5.4}

Un pardmetro conveniente puede ser la deformacién principal de la grieta ¢,
definida como el ancho principal de la grieta, w, dividide por el espaciamiento entre
grietas d,, (Fig. 5.5).
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65



er Zecos 8
alZ

€L 2 cot &
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Fig. 6.6 Disgrama de Mohr para el elemento de la Fig, 5.4 (Ref. 23)
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Segun el estado de deformaciones en el puntal diagonal mostrado enla Fig. 5.5,

la relacién entre las elongaciones ¢, vy ¢, se pueden formular de la siguiente manera:
€ = ¢ cot? 0 (5.5)
El desplazamiente debido a la defermacion de la grieta principal ¢, se relaciena
con las elongaciones del refuerzo de la siguiente manera

€, = €, cos® 0 (5.6)

€ =€ sen® 0 (5.7}

Sumando la ec. 5.6 y 5.7, se obtiene la sig. relacién

EJ * €1 = E’ ‘ (5‘8)

Las mismas relaciones pueden ser derivadas del clrculo de Mohr para las
deformaciones del campo de cortante mostrado enla Fig. 5.4. Considerando ¢, igual
a cero, el diagrama de Mohr al colapso es el mostrado en la Fig. 5.6.

De las ecs. 5.6 y 5.8, resulta que al fluir el refuerzo transversal (g, = €)

€ = ¢ (1 +tan? g) {5.9)

Y cuando fluye el refuerzo longitudinal (¢, = €}

& =€ (1 +cot?p) (s.10)

Si se grafican las ecs. 5.9 y 5.10 se obtiene la Fig. 5.7. €n las abscisas se
presenta la inclinacién del puntal y en las ordenadas la daformacién perpendicular de
las grietas normalizada por la defermacién de fluencia. Se pusde apreciar que si los
puntales de compresién estan inclinades 45 °, 1a deformacién principal ¢, {y, por tanto
el ancho pri‘ncipal da la grieta) tienen un valor minimo. Si el 4ngulc de inclinacién es
mayor que 45°, para que fluyan los estribos se requerirdn de mayores aberturas de

68



las grietas. Para &ngulos menores gue 45°, la fluencia del refuerzo longitudinal se
alcanzard para mayores aberturas de las grietas. Las aberturas de las grietas, asf
como la inclinacién del campo de compresién, se deben limitar.

En la Fig. 5.7 se muestra, que fuera de los Ifmites 0.46 < tan 8 < 2.1 (25" <
8 < 65°), la faila requerird de la fluencia del refuerzo transversal o longitudinal
asociado a una deformacién principal de la grieta €, muy grande. Se ha considerado
como Ilfmite de la deformacidn en la grieta cinco veces la deformacién de fiuencia.

Considerando que las secciones son subreforzadas, que el concreto es rigido,
y que todas las deformaciones son causadas por elongaciones del refuerzo, varios
investigadores han marcado limitaciones para e! valor del dngulo de inclinacién de los
puntales de compresion. Thiirlimann basdndose en un modelo de carga tltima sugirié

0.5 s tan 0 < 2.00
es decir, 26" < 0 < 647

El cédigo suizo considerd en su modelo cargas de servicio. Los limites se
escogieron para limitar los anchos de grieta, el intervalo propuesto es méas reducido
0.6 < Tan 8 < 1.67

o sea 31°s6 <59

Estos Iimites fueron adoptados por el cédigo europeo.’?!

Estos limites emplricos, bdsicamente se introdujeron para compensar ¢) hecho
de que los procedimientos basados en anélisis pldstico no distinguen entre elamentos
sobrerreforzados y subreforzados, ya que no predicen la deformacién total.

Algunas normas, como la suiza, han reducido el limite inferior propuesto por
Thirlimann'*" de tan @ = 0.60 {ran 8 = 31°), para controlar los anchos de grietas
inclinadas durante cargas de servicio. Esto hace necesario la introduccién de una
regién de transicién entre las secciones sin agrietamiento y agrietadas para evitar la
colocacidn de mas refuerzo transversal en partes donde los esfuerzos por cortante son

bajos, como se requerfa en los cédigos anteriores.
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90 ¢

Fig. 5.7 Relacion entre ta deformacién de la grleta principal y la deformaclén
del refusrzo al fluir can la inclinacién del puntal (Ret. 22}
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Basado en un anélisis de compatibilidad de deformaciones, Collins y Mitchell'™!

han propuesto limites que pueden simplificarse como

v,
O = 10 * 110 |t (5.11)
'min [‘bféb]d] B R
B = 90 - Oy {5.12)

donde

Vu = cortante tiitimo en Kips,

f'c = resistencia a la compresién del concreto en Ib / pulg?,

b = ancho de la viga en pulg,

jd = brazo de palanca del momento interno en pulg.

Ramirez''l y Rogowsky!?!! han sugerido Ifmites entre 25° y 65°.

Es importante tener presente que la eleccidn de un valor pequedo de 8 reduce
el nimero de estribos requeridos, pero incrementa los esfuerzos de compresién en el
alma, incrementa la fuerza axial a tensién y disminuye la fuerza axial a compresién,
de tal forma que cambia e! diagrama de momento incrementéndose e! &rea del acero

principal. Lo opuesto es cierto para dngulos 8 grandes.
5.6 Desarrollo del Modelo en Vigas Esbeltas de Concreto

5.6.1 Fuerzas Internas en el Modelo

Las fuerzas internas en un modelo de la armadura pléstica se muestran en el
diagrama de cuerpo libre de la Fig. 5.8a. Todo el componente vertical de la fuerza
cortante es resistido por las fuerzas a tensién en los estribos que atraviesan esta
seccidn (Fig. 5.8b). Si el ndimerc de estribos cortados es

id]tan© (6.13)
5
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la fusrza en un estribo es

Af, =jT/VEf{E (5.14)
donde
V = fuerza cortante actuante,
= saparacién entre estribos, y
jd = brazo de palanca del momento interno.

Del diagrama de cuserpo libre mostrado en la Fig. 5.8b se observa que el ancho
de las diagonales es jd cos 8 y que la fuerza vertical, V, que actiia en la seccién, debe
ser resistida por una fuerza inclinada de compresién D = V / sen 8 (Fig. 5.8¢c).

El promedio de los esfuerzos a compresién en las diagonales fd,es

|4
7 (R S {5.15)
x bjdcos 8 sen
simplificando queda
"!“‘" 0 e (5.16)
1 - . land/

bJjd
donde
b = espesor del aima.
Si el alma es muy esbelta, este esfuerzo puede causar que el alma se aplaste,
Ef cortante V en la seccién B-B ha sido reemplazado por una fuerza de
compresién diagonal 0 y una fuerza axial de tensidn Mv, mostrada en la Fig, 5.8¢

v
tan 6

Nv =

(6.17

Si a esto se asume que los esfuerzos cortantes son constantes (ver sec. 2,5.1) °
sobre el peraite de la viga, las resultantes de D y Nv, actian a medio peraite. Como
consecuencia, 1a fuarza a tensién Alv/2 actda en las cuerdas superlor e inferior (Fig.

5.8b). De esta forma se reduce la fuerza en la cuerda a compresién y se incrementa
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NPT pe—

{a) Célculo de las frerzas en los astribos,

{b} Calculo ds los asfuerzos en les disgonsles
a compraslén.

(c) Solucidn de las fuerzas intetnas.

Fig. 5.8 Fuerzas an bos y df les o presién (Ref. 3}
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ia fuerza en la de tensién.

En las regiones de los abanicos de compresidn, el 4ngulo 8 varla y por lo tanto
Nv varia, aproximéndose a cero debajo de la carga. La distribucién de fuerzas en la
cuerda a tensién y compresion de los puntales de !a Fig. 5.1 se muestra en ia Fig. 5.9.
Las fuerzas C = T = M /jd, debido a |a flexién se muestran con la linea discontinua.
En la regién de la zona de compresion, la fuerza en la cuerda a tension es mayor que
T = M/ jd, (se incrementa en Nv/2) y menor que C = M/ jd en la cLerda a
compresién por la misma cantidad, como se muestra por las lineas punteadas en la
Fig. 5.9. Esto implica que el anclaje del tensor deba ser adecuado para desarrollar la
varilla, de forma que se transmita la fuerza de anclaje sobre la longitud de! nudo les
necesario anclar la barra longitudinat para una fuerza de tensién Av/2, aungue el
momento sea cero). En la practica el anclaje del refuerzo en una viga se logra con
ganchos doblados a 90° o a 180°, o bien proporcienando una longitud de desarrollo
adecuada.

En la zona del abanico de compresién bajo la carga, el valor de Nv/2 en la
cuerda a tensién gradualmente se reduce a cero (Fig. 5.9a). De modo que en el punto
de momenta maximo, la fuerza en el refuerzo es 7 = M/jd. El cambio en el diagrama
de la fuerza a tensién es equivalente a calcular T de un diagrama de momento el cual
ha sido desplazado lejos de la zona de momento méaximo por una cantidad

Jd cot & (5.18)
2

E! modelo de la armadura predice exactamente las fuerzas en las barras.

Enla Fig. 6.2, el tensor se muestran con un anclaje externo (placa de anclaje),
esto es para enfatizar que los nudos deberdn anclarse adecuadamente. Este tipo de
anclaje es comunmente utilizada por investigadorss para ensayes en laboratoric e
idealiza a 1a fuerza del tensor distribuyendose en el nudo {ver dimensionamiento de
nudos, sec. 6.5.3).

De manera similar las cargas se muestran actuando sobre placas de apoyo.

Esto es para que la carga se distribuya de manera més uniforme y por lo tanto no
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210 keps 216 kips

Fuerza an la cuerda Inferlor;
Métoda tracicional
Modalo de In srmadura

192 kips

216 kips

Fuerza #n la cuerda superior:
Método tradicional -
Madeta do Ia armadurs

N L
{b) Compresion en la cuerda superior,

Fig. 5.9 Fuerzas en las cuerdas superior e inferior de la armadura - {Ref. 3)
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cause concentraciones de esfuerzos indeseables en el miembro. En una estructura de
concreto normal esta transferencia de fuerza ocurre donde la viga se apoya en las

columnas o donde las columnas se apoyan en la viga.

5.7 Desarrollo del Modelo en Vigas Peraltadas de Concreto

Unaviga peraltada es aquella en donde la transferencia de cortante se desarrolla
predominantemente por accién de arco. Esto es, la carga es transferida a los apoyos
por puntales de compresién, de forma que unen la carga conla reaccién. Esto sucede
sila carga concentrada actua alrededor de una distancia 2d del apoyo, (donde d es el
peralte de la viga), o para cargas uniformemente repartidas si la viga tiene una razén
claro-peralte menor que 4 ¢ 5. Para vigas con cargas concentradas, las vigas
peraltadas serdn aquellas con una razén claro de cortante-peralte tal que 0 < a/d <
2.5. El caso més tipico de vigas peraltadas es la de una viga secundaria. Estas
pueden tener uno o varios claros y soportan la carga de una o mds columnas. El

comportamiento del tipo de viga peraltads también ocurre en algunos muros y pilas.

5.7.1 Anélisis y Comportamiento de Vigas Peraltadas

El andlisis eldstico de vigas peraltadas sin agristamiento es solamente
significativo antes de que ocurra el agrietamiento. En una viga peraltada, el
fisuramiento inclinado ocurre cuando se aplica entre un tercio y la mitad de la carga
dltima. Una vez agrietada la seccidn, se requiere una importante redistribucién de
esfuerzos, puesto que no se transmite tensidn a través de las grietas.

El resultado del andlisis elastico es de suma importancia porque nos muestra la
distribucién de esfuerzos (que causan el agrietamiento} y, por lo tanto, da unaidea ds
la direccidn del flujo de fuerzas despuds del agrietamiento. Enlas Figs. 5.10a5.13,
se ilustran con lineas punteadas las trayectorias de los esfuerzos de compresién
{perpendiculares a los esfuerzos principales de tensién}. Se espera que las grietas se
desarrollen perpendiculares a las lineas continuas (paralelas a las lineas punteadas).

En el caso de una viga peraltada de un solo ctaro con carga concentrada al
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— Comprasidin

Tomldn\

a ias de L] én tebrica de
Tos safizerzon sldsticos a compresién,

|~ Aplastamisnto

[d} Patrén de agriatamiento. {s) Armaduta simplificada.

, /Iﬂ\\\/ Compresién

hl!

(¢ Module de ta armadura,
emBA*iflin< 0B
w37 0h %20

Fig. 5.10 Viga itada con carga da a! centro del claro {Ref. 3}
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centro (Fig. 5.10), los esfuerzos principales de compresién actdan aproximadamente
paralelos a las lineas que unen a la carga con los apoyos. Los esfuerzos principales
méximos de tensién son paratelos ala cara inferior de la viga. La distribucién eléstica
de esfuerzos horizontales al centro del claro se muestran en la Fig. 5.10b. Aunque
no seilustran en la gréafica es importante notar que los esfuerzos normales por flexién,
de la cara inferior son constantes sobre gran parte del claro. Las trayectorias de
esfuerzos de la Fig. 5.10a se pueden idealizar con el modelo de la armadura propuesto
enla Fig. 5.10c. En esta llustracién, las lineas punteadas representan tos puntales de
compresidn y las lineas continuas los tensores. El dngulo 8 variarla aproximadamente
en forma lineal desde 68° {pendiente 2.5:1) para //h < 0.80, hasta 37° {pendiente
0.85:1) para //h = 2.0. Sila viga se ensayara, el patrén de agrietamiento serla similar
al mostrado en la Fig. 5.10d. Notase que cada uno de los tres tensores en la Fig.
5.10c (A, C y E) atraviesan grietas. En la falla, la regién sombreada en ia Fig. 5.10d
se padria aplastar, o bien las zonas de anclaje £y F podrian fallar. El modelo de la
armadura (Fig. 5.10c) se puede simplificar ain mas {Fig. 5.e), Sin embargo, este
modelo serfa insuficiente para explicar la formacién de las grietas inclinadas en el
alma.

Una viga eléstica con claro de cortante sin agristamiento y uniformemente
cargada en su cara superior tiene las trayectorias de esfuerzo mostradas en ia Fig.
5.11a. La distribucién de ssfuerzos horizontales en las secciones cercanas al centro
y a un cuarto del claro se ilustran en la Fig. 5.11b. Las trayectorias de esfuerzo se
pueden idealizar por una armadura simple {Fig. 5.11c}, o por una arrﬁadura més
elaborada (Fig.5.11d}, En el primer caso, la carga w se dividié en dos partes, cada
una representada per su resultante. En el segundo casc, la carga uniforme se
sustituyd por cuartas partes. En estas vigas el dngulo 8 varia lineaimente desde 68 *
para //d < 1.0 hasta 54" para //d = 2.0, £l patrén de grietas en tal viga se
representa en la Fig. 5.11e.

En una viga peraltada con carga uniforme actuando en la cara inferior, las
trayectorias de esfuerzos a comprasién forman una serie de arcos {Figs. 5.12a, 5.12b
y 5.12c). Del patrén de agrietamiento {Fig. 5.12d} se deduce que la carga es
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N

{0} Patrén de sgristamisnto.

Fig. 5,11 Viga peraltada con carga uniformemente repartida {Ref. 3}
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(#} Trayectoring da esfuerzos. (b} Modelo de Ia armadura.
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Fig. 5.12 Viga peraltada con carga unlformemente separtida
en fa cara [nferlor {Ref. 3)
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transferida hacia arriba por el refuerzo, y resiste mediante accidn de arco hacia los
apoyos.

Diagramas similares a los descritos se presentan para una viga peraitada de
varios claros (Fig. 5.13). El dngulo 8 es similar al 4ngulo de la viga peraltada de un
solo claro. E} patrén de grietas en una viga continua con dos claros se ilustra en la
Fig. 5.13d.

Como se menciond anteriormente, los esfuerzos flexionantes son constantes
an el claro, o que sugiere que las fuerzas en los tensores longitudinales sean
constantes también. Como una consecuencia, los nudos deberan ser disefiados vy

detaliados para anclar esta fuerza.

5.7.2 Diseiio de Vigas Peraltadas Usando el Modelo Pléstico de la Armadura

Anteriormente se habla visto que el modelo plastico de la armadura para vigas
esbeltas, consistfa de puntales de compresién inclinados un &ngulo 8 (entre 25° y
65°), estribos, y cuerdas longitudinales a compresién y a tensién, abanicos de
compresién y zonas de compresién. En esta seccién se incluirdn dos nuevos
componentes: /g Diagonal Mayor de Compresidn y el Nudo de la Armadura. Enlaviga
de la Fig. 5.2, la carga concentrada P es resistida por dos puntales mayores a
compresién {sombra clara). El componente horizontal de la fuerza de los puntales es
equilibrada por los tensores, 7. En general, las diagonales mayores ocurriran si las
regiones de los abanicos de compresién se traslapan con puntales, de modo de que
no exista un campo de compresién entre los abanicos (Fig. 5.14).

El tamaiio de los puntales a compresién se seleccionarén para resistir fee = nf'c,
donde 7 es el factor de eficiencia (ver secciones 5.2 y 5.4)

Los nudos estén formadas por elementos llamados hidrostéticos (sombra
oscura, Fig. 5.2). El concreto de estos elementos esté sujeto a esfuerzos principales
iguales a fce. Aunque estos elementos pueden tener cualquier forma pofigonal,
deberdn tener esfuerzos uniaxiales de compresién fce actuando en cada cara del
elemento dentro del plano de la viga. Con todo rigor, estos elementos no estén

sometidos a un verdadero astado hidrostatico de esfuerzos, puesto que los esfuerzos
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Fig. 5,13 Viga peraltada con dos claros {Ref. 3)
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sobre las caras libres no serdn iguales a fce {perpendiculares al dibujo}.

5.7.3 Critarios Bésicos en el Disefio Usando ef Modelo de la Armadura Pléstica

Las fallas més comunes en la armadura de una viga persitada (como la
mostrada en la Fig. 5.2) son: '

1. E! tensor alcanza su resistencia de fluencia.

2. Alguno de los puntales se plasta cuando los esfuerzos exceden la resistencia
del concreto, fee

3. AlglGn nudo se aplaste al excederse su resistencia a compresién efectiva.

4, €l refuerzo longitudinal pierde adherencia {failas de anciaje}

Frecuentemente, el aplastamiento del nudo involucra una falla en los apoyos,
ya sea en las reacciones o en el punto de aplicacién de la carga. Puesto que una falla
de tensién en el acero seria mas ductil que cualquiera de los otros modos falla, la viga
se deberd disefiar de modo que la resistencia del acero se desarrolle antes de que la
falla del concreto se alcance. Come se ha dicho, segun el Limite Inferior de la Teorla
Plastica, la carga de falla serd igual 0 exceder4 a la carga de disefio. Es necesario, por
To tanto limitar los esfuerzos y deformaciones soportados por ef concreto.

Elrequerimiento de que Ios ejes de los elementos de la armadura se encuentren
en un punto, limita las secciones de los mismbros, particularmente de los puntales a
compresién. :Cuando se tiene poco recubrimiento, el tensor estara cerca del lecho
inferior, reduciéndose el tamafdo del nudo; para que los ejes de los miembros
coincidan, el puntal a compresién deberé ser més pequefio. Si la seccién del puntal
disminuye la viga se debilitara,

5.7.4 Validez da la Teoria de la Armadura Pléstica

En todo problema fisico, ia validez del modelo dependeré de la fidelidad con que
represente el fenémeno. Esta afirmacién es igualmente correcta para las armaduras
plésticas. Las vigas de concreto pueden estar sometidas a un alto nivel de
redistribucidn de fuerzas internas, cuando éstas cambian desde el estado eléstico
preagrietado, pasando por el estado eldstico agrietado, hasta el estado pléastice
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agrietado. Silaarmaduraescogida requiere de excesivas deformaciones para alcanzar
totalmente el estado plastico, puede fallar prematuramente. En la Fig. 5.15 se
muestra un ejemplo de armadura, |a cual es inadecuada. Esta ilustra la mitad de una
viga simplemente apoyada con acero de refuerzo por fiexidn y un lecho de rafuerzo
horizontal en el alma a la mitad de! peralte. Un modelo tentativo para esta viga
consiste en dos armaduras, una utilizando el acero del lecho inferior como su tensor
y la otra utilizando el acero del lecho a la mitad del peralte, Para un material plastico
ideal, la capacidad se obtiene sumando el cortante transmitido por [as dos armaduras,
Vi y Ve, Sin embargo, si el refuerzo del lecho a la mitad del peralte es poco, no tendré
efecto sobre la resistencia. Al ser cargada, ta viga, el refuerzo det lecho inferior fluye
primero y se necasitarén grandaes deformaciones para que fluya el refuerzo a la mitad
del peralte. Como consecuencia, antes de que se desarrolle la resistencia total de la

viga, la armadura inferior fallara.

5.7.5 Procedimiento de Disefio

Como ya hablamos explicado, el disefio'de una viga peraltada usando el modelo
de la armadura consiste en proponer una armadura que pueda transmitir las cargas.

Una vez que se haya encontrado dicha armadura, se detallardn sus miembros y juntas
para que puadan transmitir las fuerzas exigidas. Las dimensiones definitivas de la viga
deberan ser tales que, 1a armadura entera se adepte dentro de la viga y ademas, tenga
un recubrimiento adecuado.

Puesto que las vigas peraltadas continuas son elementos rigidos y por tanto
sensibles a los ajustes diferenciales de sus apoyos debido a los asentamientos de sus
cimientos 6 a los acortamientos diferenciales de las columnas que la soportan, en el
diseiio de tales elementos se debe estimar el intervalo de los valores de las reacciones.
El intervalo se debera usar para calcular envolventes de fuerza cortante y momento
flexionante, Si bien podria haber una redistribucién de cortante y momento, ésta

estard limitada.' En vigas peraltadas se limita ¢ Va a {unidades inglasas}

' ACI Sec. 11.8.3
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Fig. 5.15 Modelo de la armadura plastica para vigas
con retuerze horizontsl en el alma {Ref. 3)
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dBal0)JEbd {5.19)

dependiendo de la razén claro-peralte de la viga. Se puede cbtener inicialmente una

seccién tentativa de acuerdo al siguiente [fimite

V.= ¢V, = 6(6a10)JRbd {5.20)

La parte crucial en el proceso de disefio es la seleccidn del modelo de la
armadura. La direccién de los puntales de compresién en cada claro de cortante
deberd coincidir con la direccién de los esfuerzos principales de compresién. Por
ejemplo, las trayectorias de asfuerzos, simplificadas de las Figs. 5.10 a2 la 5,13, nos
ayudarfan a establecer un modelo de la armadura. Como se menciond, Schlaich®®2¢
sugiere que los puntales varienen = 15" del 4nguto de inclinacidén 6, obtenidos de un
anélisis eldstico. Los valores de 8 se muestran en las gréficas.

Cuando se propongan diversas armaduras {Fig. 5.16), ia que requiera la menor
cantidad de acero {Fig. 5.16a) serd la que se acerque més al comportamiento real de
la viga y, por lo tanto, seré la idénea.

Si la viga es tan esbelta que !as regiones de los abanicos de compresién en la
carga y en apoyo no se traslapan, no existirdn puntales mayores de compresién. En
su lugar habré una zona de compresién. En este caso, el dngulo de inclinacién 8, se
determinaré usando las ecs. 5.11 y 5.12, pero limitando_tal que

25" <0 = 65°

Una vez establecida la geometrfa de la armadura, se estimaran las fuerzas en
los miembros. En muchos casos, las armaduras pareceran indeterminadas., Tales
armaduras se podran resolver facilmente, suponiendo que los estribos y el refuerzo
longitudinal fluyen cuando se alcanza la carga (momento) méaxima. Este enfoque es
el que se considera implicitamente en las normas del ACl para una viga normal
esbelta. Dela fuerza en cada miembro, se puede determinar la seccién requerida para
soportar Ias. fuerzas de compresién. Normalmente fee = 0.5 f'c en vigas peraltadas
{Tabla 5.1).
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(o) Armadura conscta. (b} Armadura incorrecta.

Fig. 5,16 Armadura correcta e Incorrocta (Ref. 3)
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Es conveniente dibujar la armadura propuesta a escala para reconocer los
elementos {nudos) en las intersecciones de los miembros de la armadura. £s frecuente
que después del dibujo, las pendientes de algunos puntales cambie y, por tanto, seré
necesario recalcular para la nueva geomatrla las fuerzas y secciones en los puntales,
tensores y nudos. El proceso de dibujo y célculo se haré hasta que la solucién
converja; generalmente se necesitan dos iteraciones. Finalmente, se seleccionard el
refuerzo tal que la fuerza A,f, sea igual a, o mayor que, las fuerzas a tensién en cada

estribo y tensor.
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Capitulo 6
El Modelo de los Puntales y Tensores

6.1 Introducciény Alcances

El modelo de la armadura moderna es considerado por investigadores y
disefiadores como labase mas apropiada para disefiar miembros de concreto reforzado
sujetos a flexién, cortante y torsidn. Sin embargo, un disefio basado en el modelo de
la armadura comuin considera solamente algunas partes de la estructura. Puesto que
dicha teorfa no es aplicable para regiones discontinuas estaticas y geométricas como
lo son las regiones O {debido a una discontinuidad, |a carga se transmite por medio de
la accién de arco), es comin que, en la prictica, sean usados los procedimientos
basados en la experiencia.

El modelo estudiado en este capitulo es un método de disefio general (analogia
de la armadura generalizada), de tal forma que considera todas las regiones de la
estructura, con diferentes condiciones de carga estética. El método propueste en
este capltulo sirve para disefiar elementos para los que no existen procedimientos de
disefio fundamentados en la mecdnica.

El modelo lo forman los siguientes elementos:

1. Puntales

2. Tensores

3. Nudos .

Las estructuras de concreto reforzado resisten las cargas a través de una serie
de campos de esfuerzos-a compresién (puntales), los cuales se distribuyen y se unen
por medio de tensores, Los tensores pueden ser barras de refuerzo, campos de
esfuerzos a tensidn en el concreto o tendones paré el caso de vigas presforzadas. En
suma, el modelo de los puntales y tensores condensa los diferentes estados de
esfuerzo en miembros sujetos a tensidn y a compresién unidos por nudos,

El modelo de los puntales y tensores se desarrolla siguiendo la trayectoria de

las fuerzas en la estructura. La estimacién de las fuerzas internas se usas para
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determinar el refusrzo, revisar los esfuerzos en el concreto y detallar el anclaje. Un
buen disefio se obtiene cuando los miembros del modelo {puntales, tensores y nudos)
son disefiados considerando condiciones de falla y los estados Ifmite de servicio
{anchos de grieta, deflexiones, etc), dentro de un criterio uniforme.

Una ventaja del método es que, permite un claro entendimiento de!
comportamiento de las estructuras de concreto {ya que se tienan que visualizar el fiujo
de fuerzas dentro de la estructura, lo que no hacen los métodos comunes}. Normas

basadas en este concepto podrian mejorar el disefio de las estructuras.

En este capitulo se hard una breve revisién del procedimiento de [os puntales
y tensores. El desarrollo de este modelo como herramienta para el disefio de
elemsentos de concreto reforzado es reciente, y como una consecuencia, algunos

'8 Sin embargo, es

aspectos no han sido totalmente desarrollados y ensayados.
recomendado para el disefio de algunas regiones para las cuales no existe un método

de disefio establecido.

6.2 Regiones B y D de una Estructura

Aquellas regiones de un elemento, en donde a hipdtesis de Bernoulli! es vélida
{las secciones transversales son planas antes y despuds de someterse a flexién) sonv
conocidas como Ragiones B (donde 8 se refiere a la palabra en inglés viga o a
Bernoulli}. Su estado interno de esfuerzos se desarrolla de acuerdo a la aceién de viga
{secc. 2.4.4), y se deriva facilmente de las fuerzas aplicadas en una seccién dada
{momentos flexionantes y torsionantes, fuerzas cortantes y axiales). Mientras el
elemento no se agriete, estos esfuerzos son calculados a partir de las propiedades de
la seccién no agrietada (érea transversal y momentos de inercia).’’ Cuando se excede
la resistencia a tensién del concreto el elemento se agrieta, por lo tanto se sugiere
aplicar el modelo de la armadura o alguna de sus variaciones.

Las regiones B {por ejemplo losas y bévedas) son disefiadas sobre la base del

medelo de la armadura. Cuando la distribucion.de esfuerzos es no lineal, ya sea por
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una discontinuidad geométrica o estdtica (como las regiones cercanas a cargas
concentradas, aberturas u otras discontinuidades, como se muestra enla Fig. 6.1) los
métodos estdndar mencionados para analizar las regiones B no son aplicables. Tales
regiones son llamadas Regiones D {donde D se refiere a discontinuidad}.

Mientras las regiones permanezcan sin agrietarse, pueden ser analizadas
mediante la teorfa comun de vigas basadas en la ley de Hooke.® Sin embargo, si las
secciones se agrietan, las aproximaciones de disefio solamente seran vélidas para
casos especificos, como en los apoyos de vigas, esquinas de estructuras, ménsulas
y anclajes de miembros de concreto preesforzado. Estas aproximaciones usuaimente
llevan al célcuto de las cantidades requeridas de refuerzo, pero no incluyen un claro
anélisis del estado de esfuerzos en el elemento.

Generalmente, ias regiongs D han sido disefiadas empleando procedimientos
complejos basados en otros métodos. El inadecuado manejo de las Regiones D, se
ha basado en la experiencia o en criterios poco vélidos, esto ha sido una de las
principales razones del pobra desenvolvimiento e inclusive de la falla de algunas
estructuras. Es 1dgico, entonces, que una metodologia apropiada para disefio deberé
considerar sin contradicciones a las Regiones 8y D.

Si, en los métodos de disefio de las regiones B existen complicaciones, es de
esperarse que en regiones mas complejas {regiones D), se necesite una simplificacién
aunque se pierda cierto grado de precisién, por lo tanto es preferible un método
simplificado para el disefio de las regiones D. El concepto més aceptado es el modelo
de los puntales y tensores. Este método estudia a las regiones 8 con el modelo de la
armadura como un caso especial del modelo de los puntales y tensores. Usando la
aproximacién del modelo de los puntales y tensores, es convenients primero,
subdividir a la estructura en regiones B y D. Una vez resuelto el modelo de la
armadura y el procedimiento de disefio para las regiones B, quedarfa por desarrollar el
modelo de los puntalss y tensores para las regiones D, para juego ser agregadas.

Ei gradiente y la trayectoria de esfuerzos en las regiones B son muy suaves
comparéndolos con los patrones de esfuerzos que se dan en las regiones D, como se

aprecia en la Fig. 6.2, En las regiones D, las intensidades de los esfuerzos decrecen
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[$Y] idades estéticas y

Fig. 6.1 Regiones D {Ref. 24}
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ripidamente a medida que se incrementa la distancia desde el origen de la
concentracién de los esfuerzos. Este comportamiento es el que permite la
identificacién de las regiones 8 y O en una estructura.

Para encontrar de una manara aproximada las |ineas divisorias entre las regiones
8y D se propons el siguiente procedimiento que se explica gréaficamente con los
ejemplos mostrados en la Fig. 6.3.

1. Reemplazar la estructura real fa) por una estructura ficticia fb) la cual ests
cargada de forma que cumpla con la hipétesis de Bernoulli y estén en equilibrio las
fuerzas de la seccién. De este modo, (b) se forma de una o varias regiones B. Es
comun violar las condiciones de frontera,

2. Seleccionar un estado de esfuerzos en equilibrio f¢/ el cual, se superpondré
sobre (b), satisfaciendo las condiciones ifmite de frontera de (a).

3. Aplicando e! Principio de Saint Vénant' a la figura (c), se encuentra la
distancia donde los esfuerzos son casi uniformes, por lo tante el valor de los esfuerzos

es igual al valor promedio F/A. Esta distancia define el intervalo de las regiones D fd).

Se debe mencionar que los miembros de concreto agrietados tienan diferentes
rigideces en diferentes direcciones. Esta situacién puede influir en la extensién de las
regiones D pero se desprecia ya que el principio de Saint Vénant?! no es preciso y las
IIneas divisorias entre las regiones 8y D propuestas aqul, solamente sirven como una
ayuda en el desarrollo de los modelo de los puntales y tensores. La subdivisién de la
estructura en regiones 8 y D es de considerable valor para comprender el flujo de
fuerzas internas en la estructura. También demuestra que, la simple ragla //h (donde
/es el claro entre apoyos y /1 es el peralte total de la viga) usada para clasificar vigas,

vigas peraltadas, ménsulas {cortas,largas,altas) y otros casos especiales es incorrecta.

LY una distancia {psralela a la carga aplicada) igual o mayor que el ancho dol elemento, fa distribucion de
esfuerzos a travds de una seccién dada es la misma. Es dacir, excepto en {a inmediata vecindad de los
puntos donde se aplics una carga, la distribucién de esf: puede sup independiente de la forma
como se aplican las cargas.
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Para una clasificacién apropiada se debe considerar tanto la geometrfa como las
cargas, tal como se muestra en las Figs. 6.4 y 6.5. Si el estado de los esfuerzos en
la estructura no cumple con la Hipdtesis de Bernoulli, como en e} caso de vigas con
perforaciones o cargas concentradas, es recomendable dividir a la estructura en
diferentes regiones, y diseiiarlas por separado. De manera similar, patrones de
esfuerzo en elementos de tres dimensiones pueden ser analizados en regiones planas,
Por lo tanto, en general, solamente se necesitard considerar modelos de dos
dimensiones. Sinembargo, lainteraccién de los modelos en diferentes secciones debe

ser tomado, considerando las condiciones de frontera apropiadas.
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6.3 Procedimiento General de Diseiio para el Madelo de los
Puntales y Tensores '

Para el disefio de una estructura mediante el modelo de los puntales y tensores,
es recomendable seguir los siguientes pasos:

1. Estimar las fuerzas y dimensiones de la seccién, y analizar la estructura para
determinar sus reacciones {ver Tabla 6.2).

2. Dividir la estructura en regiones B y D (ver secc. 6.2} y obtener las
dimensiones y las fuerzas que actian sobre cada érea especifica.

3. Seleccionar un modelo de los puntales y tensores que satisfaga las
condiciones de equilibrio. Ei mejor modelo sera aque! que tenga la menor cantidad y
longitud de tensores (secc. 6.4.3). )

4, Calculo de las fuerzas internas en los puntales y tensores.

5. Dimensionar el refuerzo en los tensores {secc, 6.5.2).

6. Revisar los esfuerzos en ef concreto (secc. 6.5.4).

7. Dimensionar los nudos (secc. 6,5.3),

E! andlisis de estructuras hiperestéticas deberéa reflejar el comportamiento real
de toda la estructura. La intencién de esta seccién {resumida en la Tabla 6.2) es el
de dar una gula para el disefio de estructuras hiperestéticas. Parte de esta discusién
se puede aplicar a estructuras isostéticas, especialmente cuando se trata de
determinar condiciones de servicio como son las deformaciones.

Los métodos de anélisis plastico como el método estético? son apropiados para
determinar la capacidad de carga dltima, mientras los métodos eldsticos son mas
apropiados para revisar las condiciones de sefvicio. De acuerdo con la Teorfa de la
Plasticidad, una estimacién correcta de la carga Gitima también se obtiene si el anslisis

pléstico es reemplazado por un andlisis elastico lineal o andlisis eldstico no tineal. La

2 € matodo estatico de analisis pldstico, omplea el teorema del iimita inferior, o cual es aproplado para el
andlisis de vigas continuas y marcos en donde el nimero de reacciones radundantes es uno o dos. El
objetivo de este método es ol de un di de donde fa i M S Manoseviole
{Ref. 151,
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experisncia ha mostrado que el disefio de estructuras agrietadas de concreto es
conservadora, si se usa un método de anélisis eldstico lineal para determinar las
fuerzas internas. Por el contrario, la distribucién de esfuerzos en la seccién derivados
de métodos plasticos pueds ser usado con propésitos simplificativos {para revisar las
condiciones de servicio}, si el disefio estructural (arreglo del refuerzo) esté orientado
de acuerdo a la Teorfa de la Elasticidad, pero de manera simitar, también resultaria un

procedimiento conservador.

Una vez hecho el andlisis estructural apropiado, se procederd a dividir al
elemento en regiones B y D {secc. 6.2),

Si la estructura esté4 formada por regiones 8, sa representaré por un sistema de
fuerzas en equilibrio (Fig. 6.5). E! andlisis de estructuras {vigas, marcos, arcos) con
comportamiento lineal resulta en reacciones an los apoyos y efectos sobre la seccién:
momentos flexionantes M, fuerzas normales N, fuerzas cortantes V y momentos
torsionantes M {ver Tabla 6.1). Las regiones B pueden ser faciimente dimensionadas
utilizando el modelo de la armadura ¢ usando manuales o normas de la practica
comuin. Una vez que se haya analizado la estructura y disefado sus regiones B, las
fuerzas obtenidas en los limites de las regiones B serén las mismas fuerzas para las
regiones D,

Si la estructura estd formada solamente por una regidn D {como una viga
peraltada), el anédlisis de los esfuerzos en la secci6n por un sistema estético
convencional es omitido. En astos casos, si no se tiene la suficiente experiencia
desarrollando modelos o la estructura es demasiado complicada, se podra emplear un
andlisis de elementos finitos linea! para visualizar las trayectorias de ios esfuerzos
elasticos, y asf poder orientar los puntales y tensores en el modelo. Para estructuras
can apoyos redundantes, las reacciones en los apoyos tienen que ser determinadas
por un andlisis completo antes de que se desarrolle un modelo de puntales y tensores.
Solo en casos excepcionales se podrd apiicar un métedo de anélisis de elementos

finitos na lineal.
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Tabla 6.1 Andlisis enfocado a esfusrzas o fugrzas en puntales y tensores

Andlisis de
esfuerzos o
fuerzas internas

on regiones
especificas

{ no agrietado)

T Estructura Constituclén do la estructura
T Regiones By D
Tipo de Anélisis ‘\\_ Regionos B Regiones D
Anflisis completo Propi da | c frontera
da la ostructura la seccién Efectos en
(tabla 6.2} M, N, V, M la seccién
Estado | Propiedades de Andlisis eldstico lineal

{con redistribucién de los
esfuarzos limite)

la seccidn: A, J L J

Estado 1
{egrietado}

Modelo de los puntsles y tensores
y/o anélisis no lineal

Modelo de la !

armadura

Tabla 6.2 C Y para of andlisis de sstructuras hiperestaticas
Métoda de andlisis para la
Estado Iimite CGomportamiento doterminaci6n de efectos en
do la estructura
{a seccién y reacciones en spoyos
Recomendablo Acsptabla
Sin agriatamiento Eldstico tineal .
De Agriatada, esfuerzos en Eldstico fincal (o plasti il
servicio el acaro menores ol de No lineal " tca lincal {a pidstico, si o
N disefio se orianta al comportamianto eléstico)
fluencia
Plastico limitando la . "
De " Muy agrl rotacién El?:hclo iineal o nui llr;onl, [
dltdmne de articulaciones pléasticas © eldstico con pléstico can restricclones

radistribucién estructurales
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Una vez que se tenga la estructura dividida por regiones, se procederd a
desarrollar e! modelo de los puntales y tensores, el cual deberd cumplir con los
requerimientos del Tacrema del Limite Inferior de la Teorfa de la Plasticidad (ver secc.
6.4.1). Las fuerzas internas en los puntales y tensores se determinan mediante
equilibrio. Ef refuerzo se dimensionar usando la fuerza en el tensor y se revisaré que
los esfuerzos en los puntales no sean mayores a la resistencia del concreto {secc.
6.5.4}. Por ditimo, se dimensianarén los nudos, considerando el ancho del puntal, la
longitud de anclaje del refuerzo y la transferencia de fuerzas.

El disefio usando el modelo de los puntales y tensares es un proceso iterativo
(ver secc. 8.5.1), ya que, varios de los pasos estan interrelacionados (pasos 3 a 7).
Asl, la geometria del modelo y el arreglo del refuerzo se alteran para un anclaje, ancho
del puntal y tensor, tamafio del nudo etc., especificos. Se recomienda dibujar el
modelo a escala de modo que se visualicen las fuerzas para tener una mejor idea para

su dimensionamiento.

6.4 Desarrollo del Modelo de los Puntales y Tensores

6.4.1 Principios 8dsicos y Pr Jimit de Disefio del Modelo
Bl modelo de los puntales y tensores deberd cumplir con las siguientes

suposiciones basados en el Limite Inferior de la Teorla de la Plasticidad:®

1. La falla se deber4 a la formacién de un mecanismo debido a la fluencia de
uno o varios tensores.

2. El aplastamiento del concrato de los puntales no ocurrird antes de la faltapor
fluencia del refuerzo.

3. Sélo se presentaran esfuerzos uniaxiales en los puntales y tensores.

4, Todas las cargas se aplicardn sobre los nudos. En el caso de cargas

uniformemente distribuidas, el modelo se debera de detallar de manera que represente

3 La cerga ultima se calcula a partir de las acuaciones de equilibtio y es menor, a cuando mucho igual, ala
carga que rasiste I8 estructura (Ref. 21).
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la distribucién de carga.
B. Ei refuerzo se detallars de forma que se eviten fallas por adherencia.

Para el disefio de las regiones B y D sin agrietamiento, estdn permitidos los
métodos comunes para evaluar los esfuerzos en el concreto y el acero {ver Tabla 6.1).
Pero, en el caso de esfuerzos altos a compresién, la distribucién fineal de esfuerzos
debe ser modificada, reemplazando la Ley de Hooke* para los materiales por una ley

no lineal {curva esfuerzo-deformacién parabélica, etc).

Si los esfuerzos a tensién en una regién, ya sea B o D, exceden la resistencia
del concreto y producen agrietamiento, las regiones son disefiadas de acuerdo al
siguiente procedimiento:

1. Se desarrolla el modelo de los puntales y de los tensores de acuerdo al
andlisis recomendado en la Tabla 6.1 {para secciones agrietadas, se recomienda un
andlisis de esfuerzos nolineal). Los puntales y los tensores condensan los campos de
asfuerzo reales en lineas rectas que cambian de direccién en los nudos.

2. Se calculan las fuerzas en los puntales y tensores, las cuales deberdn estar
en equilibrio. Estas son fuerzas internas.

3. Se dimensionan los puntales, tensores y nudos para las fuerzas internas

considerando a limitacién del ancho de las grietas.

Este método ignora falias producidas por inestabilidad, aplastamiento localy por
la falla en el anclaje del nudo. Como @l concreto solamente permite deformaciones
plésticas limitadas, el sistema estructural interno (puntales y tensores) se debe
escoger de tal forma que el limite de deformacién {capacidad de rotacién o articuiacién
pléstica) no sea excedido en ningun punto, antes de que la resistencia se alcance en

el resto de la estructura.

4 &l estuerzo o os Iguat a ta deformacién del material € por una constante do proporcionalidad E {médulo de
d), la cual s la di del di de osfuetzo-deformacién an la ragibn linealmente elastica
{Ret. 2),
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En regiones muy esforzadas (puntos donde se aplica o soporta una carga,
regiones D), es decir en donde los esfuerzos se salen del intervalo eléstico, la
ductilidad se logra orientando los puntales y tenscres del modelo de acuerdo a la
distribucién de esfuerzos eldsticos.

En regiones menos esforzadas (por lo general regiones B), la direccién de los
puntales se puede desviar considerablemente del patrén eldstico sin afectar la
ductilidad de la estructura. Los puntales, y por lo tanto el refuerzo, se detallardn de
acuerdo a consideraciones précticas.

La metodologla de orientar los puntales y tensores de acuerde a la distribucién
de esfuerzos eldsticos, subestima la capacidad de carga Gltima, pero tiene la ventaja
de que el mismo modelo puede ser utilizado para revisar la carga Gltima y las
condiciones de servicio. Si por alguna razén, el propésito del disefio fuese encontrar
la carga Ultima, el modelo puede adaptarse, cambiando la orientacidn de los puntales
y tensores, de manera que ia resistencia de la estructura se incremente. Sin embargo,
en este caso, se deberd considerar la capacidad de rotacidn ineldstica (articulacién
plastica) del modelo {la optimizacién del modelo se discutird en la seccién 6.4.3).

La geometrfa de! modelo, segun la distribucién de esfuerzos elédsticos conduce
a disefios del lado de la seguridad, porque la resistencia a tensién del concreto es
solamente una pequeifia porcién de su resistencia a compresién. Casos como el dela
Fig. 6.6, donde se muestran dos campos de esfuerzos en forma de prisma de acuerdo
a la Teorfa de la Plasticidad, pueden ser inseguros para concreto simple® {ya que
ignora los esfuerzos transversales a tensién, debidos a la propagacién de fuerzas en
¢l concreto), ain cumpliéndose los dos requerimientos det limite inferior de la Teorla
de la Plasticidad, es decir, equilibrio en todos los puntos de la seccién y que los
esfuerzos no excedan la resistencia ds! concreto, f'c.

Las fuerzas a tensidn transversales a la direccién de la carga pueden causar
agrietamiento prematuro e inclusive la falla. Las zonas de esfuerzos a compresion en

5 Bl concroto simple se refiere a las secciones de concreto sin refuerzo, pero que forman parte de una
tructura de to ref: fo.
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forma de botella introducidos en 1a seccién 6.5.2 eliminan situaciones similares, ain

en modelos muy simples,

Disefio de Regiones B

Para regiones B agrietadas, el procedimiento propuesto seria el modelo de la
armadura como se muestra en la Fig. 6.7. El &ngulo de inclinacién de los puntales
diagonales en la armadura seré el mismo &ngulo de |as grietas diagonales debidas a
los esfuerzos eldsticos a tensidn en el eje neutro. Una reduccion en el dngulo de
inclinacion del puntal de entre 10° y 157, y el uso estribos verticales para el refuerzo
en el alma (para una resistencia del concreto y un porcentaje del refuerzo de los
estribos normales) no causarlan alteraciones en el comportamiento, £n vigas
presforzadas, el presfuerzo decrementa la inclinacién de las grietas y por lo tanto de
los puntales diagonales. El presfuerzo permite el ahorro de refuerzo transversal,
puesto que las fuerzas a tensién adicionales aumentan la inclinacién de los puntales.

Ladistancia z entre las cuerdas {ver Fig. 6.7 y Fig. 6.9), se determina mediante
la hipétesis de Bernoulli (secciones planas] en los puntos donde el momento es
méximo y el cortante es cero. A modo de simplificacién se mantendrd constante la

zona entre dos puntos donde el momento sea cero.

Para el disefio de regiones B que tengan secciones transversales en forma de
T, |, doble T o cajén (Fig. 6.8), el alma se modelar4d de acuerdo ai modelo de los
puntales y tensores-proptesto para regiones D, el cual en la mayorfa de los casos
resuita en un modelo de la armadura con la inclinacién de sus puntales igual a la
inclinacidén de los esfuerzos principales a compresién (dngulo de inclinacién de 45°7)
de acuerdo con la Teor(a de la Elasticidad.

En suma, el disefio de regiones B, sometidas a cortante, flexién o torsién, no
es mas que la correcta aplicacién del modelo de la armadura y el andlisis de sus
fuerzas, la fevisién de los esfuerzos a compresidn en el concreto, y de los esfuerzos

a tensién en el refuerzo.
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Disefio de Regiones D

Para las regiones D es necesario desarrollar un modelo de puntales y tensores
para cada caso. Con la prictica, desarrollar un modelo para tales regiones serd
comparable a desarrollar un modelo para regiones B. Ambos procedimientos requieren
de cierta experiencia y son de relevancia similar para las estructuras. Desarrollando
el modelo de una regién D, el trabajo se simplifica mucho, si los esfuerzos elésticos
y las direcciones de los esfuerzos principales son accesibles como en ¢l caso del
ejemplo de fa Fig. 6.9. Tal andlisis el4stico se facilita gracias a la extensa variedad de
programas para computadora que existen. La direccién de los puntales puede
entonces ser tomada de acuerdo con la direccién de los esfuerzos principales a
compresidn, o los puntales y tensores més importantes pueden ser localizados en el
centro de gravedad de los diagramas de esfuerzos correspendientes, Cy 7 {Fig. 6.9},
usando el diagrama de esfuerzos ox obtenido.

Sin embargo, si no se tiene el tiempo para hacer un anélisis eldstico, es fécil
desarroliar ! modelo de los puntales y tansores usando el método de las trayactorias

de carga.
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Fig. 6.8 Secclones transverssles comunes para vigas (Ref. 24)
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6.4,2 Método de /"? Trayectorias de Carga

Primero, se debe estar seguro de que el equilibrio de la regién D debe estar
satisfecho, determinando todas las cargas y reacciones {fuerzas en ef apoyo) que
actdan sobre la regién. En el limite adyacente a alguna regién B, las cargas en la
regidn D se toman de Ja regién B disefada, suponiendo, por ejemplo, una distribucién
lineal de esfuerzos p, como se muestra en la Fig. 6.10. Una vez que los esfuerzos
en los limites de ia seccidn se han calculade, el diagrama de esfuerzos se divide de tal
forma que las cargas que obran en un {ado de la estructura, se equilibran en el lado
opuesto, considerando que las trayectorias de la carga que unen ambos lados no se
cruzan, Las trayectorias de carga, empiezan y terminan en el centro de gravedad de
los diagramas de ésfuerzo correspondientes (Figs. 6.13 y 6.11a), tienen [a misma
direccién de las cargas aplicadas o de Jas reacciones, y tienden a tomar el camino més
corto posible y que oponga la menor resistencia entre las fuerzas. Las curvas se
agrupan cerca de Jas concentraciones de esfuerzos {reacciones en el apoyo o cargas).

En algunos casos, partea del diagrama de esfuerzos estdn asociadas a
trayectorias que entran y salen de {a estructura (trayectorias en forma de U como se
ilustra en las Figs. 6.10 y 6.11a}.

Hasta ahora, solamente ha sido considerado el equilibrio en {a direccién de las
cargas aplicadas. Después de dibujar fas trayectorias de carga con curvas suaves y
de reemplazarlas por poligonos, se deberdn agregar puntales y tensores para mantener
el equilibrio transversal que act(a entre los nudos, incluyendo aquellos en forma de
U. Los tensores se colocan generaimente paralelos a {a superficie de! concreto. Se

deben observar de anclaje.
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Para casos muy complicados, €l modelo se desarrollard combinando un anélisis
eldstico con elementos finitos con el método de las trayectorias de carga.?” Este
procedimiento se muestra en la Fig. 6.12. En esta figura, los puntales y tensores
verticales se encontraron mediante el método de la trayectoria de carga, como se
explicé en los ejemplos anteriores: primero, la estructura se dividié en regiones 8y D.
La parte inferior de la regién D, actda bajo los esfuerzos p, como se derivaron para la
region 8 adyacente.

Estos esfuerzos se resuelven dentro de cuatre componentes (Fig. 6.12): lasdos
fuerzas a compresion C3 + C4 = F, el cual deja dos fuerzas iguales T2y C2 La fuerza
C3 y C4son las componentss, respectivamente, del lado izquierdo y del lado derecho
del plano vertical, el cual se determina por la carga F. Por transferencia lateral, los
componentes de la carga dentro de las posiciones dadas, generan esfuerzos
transversales. Los puntalesy los tansores horizontales corraspondientes, se localizan
en el centro de gravedad del diagrama de esfuerzos en secciones tfpicas, las cuales
se derivan de un anélisis eléstico {Fig. 6.12b)., Sus nudos con los puntales verticales
también determinan la posicién de los puntales diagonales {ver Fig. 6.12c).

El ejernplo de la Fig. 6.13 muestra que el tensor 73de la Fig. 6.12¢ desaparece,

si la carga F se mueve hacia la esquina de la regidn D.

6.4.3 Optimizacién del Modelo

En la Fig. 6.11 se ha resuslto un caso de carga con dos diferentes modelos.
La parte izquierda de los modelos de las Figs. 6.11a y 6.11b, muestra como se
desarrollaron por medio de la trayectoria de carga y camo se relacionan a los efectos
de la secci6n de laregién D. Los tengores 71y 72 en la Fig. 6.11a requerirén refuerzo
inclinado. Este tipo de refuerze no es recomendabls, ya que su colocacién en la
construccion es dificil, Por eso, se ha escogido el arreglo de los tensores de la Fig.
6.11b el cual se puede satistacer mediante refuerzo ortogonal con barras paralelas a

los lados. El refuerzo ortogonal es més comin y recomeandable en la préactica.

111



==

SR A

ﬂ]:[uzlp s J

!

{8} Temyectorias da los ssfuerzos

(b) Eatuerzos slésticos.  {c}t Modelo de tos puntetes
slésticos.

¥ tensores,

Fig. 6.12 Regién D {Ret. 24}

\
v
02 P
st

? 11322 2emm
L-_f__.J \—'——l

{a) Esfuerzos eldsticas {b) Madelo de los puntalas y tensores,

Fig. 6.13 Caso espacial da la regién D de Ia Fig. 6.12 (Ref, 24)

112



Durante el desarrollo de! modelo pueden surgir dudas cuando se tenga que
escoger modelo Para seleccionarlo se debe admitir que las cargas tomaran las
trayectorias donde se desarrollen las menores fuerzas y deformaciones. Puesto que
los tensores de refuerzo son mucho mas deformables que los puntales de concreto,
el modelo con la menor cantidad y la menor longitud de tensores se considerard como
el mejor. Este simple criterio de optimizacién de un modelo puede ser formulado como

sigue

Y F b ¢, = minimo 6.1)

donde
Fi = fuerza en el puntal o en tensor,
/i = long. del miembro i,

em = deformacién media del miembro i.

Esta ecuacién se deriva del principio de energfa de deformacién minima para
comportamiento eldstico lineal de los puntales y de los tensores después del
agristamiento. La contribucién de los puntales de concreto generalmente se omite
porque sus deformaciones son generalmente mucho mas pequefias que aquellas de
los tensores de acero. Este criterio también ayuda a eliminar los modelos poco
deseables (Fig. 6.14). Sinembargo, es claro que no hay soluciones nicas u 6ptimas,

Elreemplazo de un grupo de curvas continuas suaves {distribucién de esfuerzos)
por pollgonos individuales {puntales y tensores} es una aproximacién, y deja un amplio
espacio para decisiones subjetivas. Ademds, variables como el tamafio de la regién
o el arreglo del refuerzo son siempre diferentes. Para uningeniero con experiancia en
el modeslado de puntales y tensores siempre se encontrard una solucién satisfactoria,

Si no se tiene experiencia en el desarrollo de modelos, se puade tamar como
una gufa sencilla para la seleccién del modelo serd mas adecuado aquel que tenga la
menor cantidad y la menor longitud de tensores.
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6.4.4 Valor Pedagégico del Modelo

Cualquiera que invierta tiempo desarrollando modelos de puntales y tensores
observa que algunos tipos de regiones D se repiten invariablemente en estructuras
" diferentes. Las dos regiones D mas frecuentes, las cuales han sido constantemente
mencionadas como si fuese una, ya que tienen las mismas caracter{sticas en su
distribucién de esfuerzos a lo largo de su linea central, se presentan en la Fig. 6.15
con algunas de sus variaciones.

En la Fig. 6.16 se muestran las aplicaciones del primer tipo de modsio (Fig.
6.15a) para cuatro diferantes estructuras: la distribucién de esfuerzos en la cubierta
de un puente atirantado {Fig. 6. 16a); un muro con grandes perforaciones (Fig, 6.16b);
una viga cajén con zonas de anclaje de postensado (Fig. 6.16c} y un detalle de fuerzas
internas en una viga rectangular sometida a flexién, la cual muestra, que los estribos
necesitan estar estrechamente espaciados (Fig. 6.16d}. En estos cuatro casos el '

patrén de las fuerzas internas es basicamente ef mismo.

Por otra parte, no es claro si paru los mismos casos se deben dar distintas
soluciones, solamente porque aparecen bajo diferentes circunstancias. Por ejemplo,
an la Fig. 6.17 se presenta una viga peraltada con tres apoyos y el extremo de una
viga o una losa anclada con tres tendones de presfuerzo. Ambos casos serian
idénticos, si las reacciones de la viga peraltada tuviesen la misma magnitud que las
fuerzas de presfuerzo en la losa. Por consiguiente, el modelo no esté considerando
el pandeo en un caso o el agrietamiento diagonal en el otro caso, sino simplemente
tensiones y compresiones. Por lo tanto, reconocer las caracteristicas comunes de las
estructuras es de gran ayuda para el disefio de un elemento por ef método de puntales

y tensores.
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Fig. 8.16 Diferentes modalos para una regién D {Ref. 24}

o carga b} placa ds snclajo tondon
- % .

N e e

Fig. 6.17 Comp 16n entre los felos de una viga peraltada
y una viga presforzada {Ref. 24)



6.5 Dimensionamiento de Puntales, Tensores y Nudos

6.5.1 Principios Generales

Enla Fig. 6.18 se muestran ejemplos tipicos de modelos de puntales y tensores,
las correspondientes trayectorias de esfuerzos y el arreglo del refuerzo. Las regiones
del nudo se indican con sombra. Sise observan estos ejemplos, y los de pasadas
sacciones, se obtienen las siguientes conclusiones:

1. Dimensionar no solamente significa reforzar los puntales y tensores
individuales para las fusrzas a las que estdn sometidos, sino también asegurar la
transferencia de carga entre ellos, es decir, revisar los nudos.

2, Existe una estrecha relacidn entre el detallado de los nudos, la resistencia de
los puntales apoyados en los nudos y ia resistencia de los tensores anclados en los
nudos, porque el detalle del nudo el flujo de fuerzas. Por eso, es necesario revisar si
el modelo inicialmente escogido autn es valido, después de detallar, o si necesita de
una correccién, De este modo, el dimensionamiento de los elementos de un modelo

@s un proceso iterativo.

Bdsicamente, existen tres tipos de puntales y tensores por dimensionar;
Cc : puntales de concreto a compresién,
Te : tensores de concreto 8 tensién sin refuerzo,

Ts : tensores (refuerzo de acero de bajo carbone o acero de preesfuerzo).

6.5.2 Puntales y Tensores

Mientras que los tensores 75, son esencialmente rectos o elementos entre dos
nudos, los puntales Ccy los tensores de concreto 7c son campos de esfuerzos de dos
o tres dimensiones, y tienden a distribuirse entre dos nudos adyacentes. Esta
distribucién, mostrada por el abultamiento de los puntales en las Figs. 6.18 y 6.19a,
puede resultar en esfuerzos de tensién transversal ademés de los esfuerzos de

compresidn los cuales deben ser considerados dentro del criterio de falla de los
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puntales Cc y los tensores Te, o aplicando de nueve el modele de los puntales y
tensores (Figs. 6.18c y 6.18d). Ambas alternativas llevan al mismo resultado.

Los tensores son los miembros a tensién dol modelo de los puntales y tensores.
Las fuerzas en los tensores son resistidos por el refuerzo, el cual se tendrd que
extender a lo largo del tensor y deberd anclarse debidamente en el nudo, La cantidad
de refuerzo se determinara por la fuerza en el tensor y se proporcionara de manera que
asegure un comportamiento ductil (el refuerzo fluird de modo que se forme un
mecanismo antes de que se aplaste el concreto).

Los miembros a compresién en el modelo son llamados puntales. Los puntales
en el modelo representan los campos de esfuerzos en el concreto.

Por definicidn, los cambios de direccién de las fuerzas estdn concentradas en
los nudos, los puntales son rectds. Esto es, una ideslizacién de la realidad. En
estructuras muy esforzadas algunas fuerzas a tensién pueden no ser consideradas
adecuadamente, por tanto las longitudes de los puntales se deben reducir, ya sea
refinando el modelo o distribuyendo el nude sobre una longitud substanciat del puntal
{por ejemplo Figs.-6.18a2 y 6.18b2).

Para cubrir todos los casos de zonas de compresion incluyendo aquellos de las
regiones B, tas configuraciones tipicas de puntales son las siguientes:

a. abanico (ver Fig. 6.19a).

b. botelia (ver Fig. 6.19b).

c. prisma o campo de esfuerzos paralelos (ver Fig. 6.19¢c), donde o = 0 y
b/a = 1,

Para las tres configuraciones dadas, su estado de esfuerzos 0 £ f*cd, donde
f*ed @s un valor simplificado de la resistencia a compresién del concreto, el cual se
propone para dimensionar los puntales y nudos {ver secc. 6.5.4)

El puntal en forma de prisma es la idealizacion mdas simple del campo de
esfuerzos a compresién. Su geometria es uniforme y su estado de esfuerzos o, es
constante a lo largo de su longitud. Los prismas son generalmente utilizados para
rﬁbdelar campos de esfuerzos donde las trayectorias de sus esfuerzos son paralelas

y los esfuerzos son constantes.
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La forma de abanico se utiliza normalmente en los puntos donde se aplica una
carga concentrada o en las reacciones [Fig. 6.18az2). La regién de abanico ests
formada por una serie de puntales trapezoidales los cuales distribuyen fuerza a los
demds estribos {ver secc, 5.3}.

Cuando los campos de esfuerzos se estrachan cerca de los puntos donde se
aplican las cargas concentradas o donde estan las reacciones {Figs. 6.18a2, 6.18bz2,
6.18c2 y 6.18d2), se tendrd que modelar usando los puntales en forma de botella,
En este tipo de puntal, elincremento de su ancho induce esfuerzos a tensién normales
al eje longitudinal del puntal. Estos esfuerzos a tensién tendrén que ser resistidos por
refuerzo transversal o por la resistencia a tensién del concreto de manera que
produzea agrietamiento (Figs. 6.18b3, 6.18¢c3 y 6.18d3).

6.5.3 Nudos

Los nudos unen los elementos del modelo. Se derivan como los puntos donde
se unen tres o0 més puntales o tensores, los cuales representan campos de esfuerzos
rectos o curvos, o barras de refuerzo. Los nudos en una estructura implican un
cambio brusco en la direccién de las fuerzas. Estos cambios de direccién no son
puntuales sino ocurren sobre una longitud y un ancho.

La importancia de los nudes en el disefic de un modelo es muy alta por dos
razones: primero, los esfuerzos en el concreto de las zonas nodales deben ser
limitados para permitir ia adecuada transferencia de fuerzas, y segundo, el
dimensionamiento de los nudos es importante para obtener un adecuado anclaje de!
refuerzo.

Los nudos se clasifican de acuerdo al nimero de puntales y/o tensores que se
intersecan. Esencialmente hay cuatre tipos de nudos dependiendo de la combinacién
entre puntales C y tensores 7 (Fig. 6.20):

Nudo CCC: nudo donde se intersecan tres puntales a compresién,

Nudo CCT: nudo donde coinciden dos puntales a compresidn y un tensor,

Nudo CTT: nudo donde se intersecan un puntal y dos tensores, y

Nudo TTT: nudo donde se unen tres tensores.
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El principio permanece igual si més de tres puntales y tensores se encuentran.

De acuerdo a su tamafio se tienen dos tipos de nudos. Siun puntal o tensor
representa un campo de esfuerzos concentrados, el cambio de direccién de las fuerzas
tiende a ser también concentrado. En este tipo de nudos los puntales y tensores se
concentran en una drea relativamente pequeiia. Para este caso los nudos son
llamados nudos singulares fo concentrados) y se ejemplifica en el nudo A de la Fig.
6.18a1. Por el contrario, para campos de esfuerzos ensanchados unidos entre sl o
con tensores o puntales a tensién {los cuales consisten en muchas barras de refuerzo
distribuidas estrechamente), la desviacién de las fuerzas puede distribuirse. En este
caso se les llama nudas distribuldores (o continuos) come se muestran en el nudo B
de 1a Fig. 6.18a1.

Nudos Singulares

Ya que los nudos singulares son cuelios de botella de los esfuerzos, se puede
considerar como regla general a toda regién D libre de este comportamiento, siempre
que el esfuerzo bajo 1a placa méas cargada (placa de apoyo o placa de anclaje) sea
menor que 0.6 fcd (para casos especiales 0.4 feo), silas fuerzas a tensién son
resistidas por el refuerzo y, ademas, se tenga la suficiente longitud de desarrollo para
anclar el refuerzo. Algunos refinamientos se discutirdn en los siguientes pérrafos.

Los nudos singulares se ariginan principalmente de cargas concentradas o de
las reacciones de los apoyos, y de las fuerzas concentradas intrtaducidas por el
refuerzo a través de placas de anclaje, adherencia, o de la presién radial producida en
ganchos de la varilla. Ademds, discontinuidades geométricas (como esquinas de
vigas) pueden causar concentraciones de esfuerzos que son representados por medio
de un nudo singular,

Si bien existen muchas formas para detallar nudos, en la mayor{a de los casos
las fuerzas se equilibran dentro del nudo a través de esfuerzos directos de compresién
en el concreto, Los tensores pueden ser convertidos en fuerzas de compresién por -

medio de placas o soluciones similares, de modo que actdan por atrds del nudo (Figs.
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6.20b1, 6.20b2 y 6.20b2). La fuerza de adherencia serd transferida por medio de
esfuerzos de compresidn en el concreto, los cuales reaccionan con las corrugaciones
del acero de refuerzo {Fig. 6.20b1 y 6,20b3} o por las presiones radiales dentro de las
barras dobladas en U (Fig. 6.20b2).

Adn en estos casos, 8l flujo de fuerzas que actla en el refuerzo, puede ser
visualizado por un modelo de puntales y tensores con nudos singulares en las costillas
de las varillas. Si estos modelos requieren tensores de concreto, se deberén valorar
por el disefiador. Sin embargo, para propésitos précticos, las longitudes de anclaje y

de traslape recomendados por los cédigos podrén ser usados.

En suma, 8l dimensionamiento de nudos singulares comprende:

1. Proponer la geometr{a del nudo considerando las fuerzas aplicadas.

Para los nudos CCC se puede asumir que las caras del nudo sean
perpendiculares al eje de cada puntal, y que el estado de esfuerzos dentro del nudo
es un plano hidrostético, esto es que, la geometrfa del nudo se dimensiona de manera
que los esfuerzos en las caras del nudo sean iguales. En este caso particular, la
relacién geométrica es wi:w2:w3 = C1:C2:C3 (Fig. 6.20a), la cual se puede usar para
dimensionar la longitud def apoyo o el ancho de la piaca de apoyo.

Puesto que en un nudo hidrostdtico las fuerzas en los puntales son
proporcionales a su ancho y las caras del nudo son perpendiculares al eje de cada
puntal, habré algunas situaciones en que la geometria del modelo no permita la
compensacién de los esfuerzos en los bordes del nudo (Fig. 6.20a1). Este estado de
esfuerzos se podr4 tolerar si la razén entre los esfuerzos de dos caras cualesquiera es
menor a 2.0. £i nudo mostrado en la Fig. 6.20a1 se puede dimensionar para que sus
esfuerzos sean hidrostiticos como se muestra en fa Fig. 6.20a2, esto se hace,
cambiando el ancho de los puntales donde se intersecan con el nudo (el puntal
prismatico ancho, se cambié por un puntal en forma de botella), Los puntales en
forma de botelia se usan por lo general, cuando uno de los lados de! nudo tiene un
tamafio establecido, como en el caso del nudo en un apoyo.

Los nudos 77T se dimensionarén igual que los nudos CCC, esto es posible, si
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se considera que los tensores se anclardn detrés del nudo, de manera que el nudo esté
a comprasién.

Cuando se disefia un nudo singular CCT, el disefiador debe considerar la
trayectoria de carga y la zona a compresién correspondiente, pues si ésta se extiends
mucho desde el origen de la carga concentrada, es decir, que se aproxime a la placa
de anclaje o la placa de apoyo (Figs. 6.9 y 6.10}, los puntales y placas se podrén
detallar conjuntamente.

2, \Verificar que los esfuerzos del concreto estén dentro de los |imites
establecidos por los criterios de falla del concreto (secc. 6.5.4).

Esta condicién se cumplira para todo el nudo, siempre y cuando los esfuerzos
en los bordes del nudo no excedan los Iimites de resistencia y el anclaje del refuerzo
en el nudo esté libre (placa de anclaje). Si el refuerzo esté anclado en la regién del
nudo, las posibles grietas aparecerdn en esa zona, por lo que la resistencia del
concreto se deberd tomar como la resistencia del concreto agrietado.

Para nudos CCT con refuerzo anclado por adherencia, como los mostrados en
la Fig. 6.21, se revisardn los esfuerzos de los puntales adyacentes, relaciondndotos
entre sl (esto es, el esfuerzo del concreto of de un puntal, con respecto al esfuerzo
a2 del puntal contiguo). Por eso, solamente se analizardn los esfuerzos en un puntal.

MacGregor *?''sefiala que la posicién del tensor afecta el tamaiio del nudo y
del tensor {Fig. 6.22), si el tensor estd cerca del lecho inferior de la viga, el tamafio
del nudo y del tensor se reducird, por otro lado, mientras el puntal se aleje del lecho
inferior, el tamafio del nudo y tensor aumentara.

Por otra parte, el uso de varios {echos de refuerzo incrementa el ancho del
tensor, como consecuencia el drea del nudo aumenta, y sus esfuerzos se reducen {Fig.
6.23).

Aligual que en los nudos con varios lechos de refuerzo, cuando el drea del nudo
aumenta, los esfuerzos en el puntal y en el nudo disminuirén, pero de igual forma, si
el drea se reduce, los esfuerzos aumentarédn y como consecusncia, la resistencia del
elemento serd menor. En general, el ancho de los puntales es importante para el

dimensionamiento de! nudo. En algunos nudos singulares CCT {comunes en los
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apoyos de vigas), el dimensionamiento est4 en funcién del ancho del puntal. Cuando
se tiene el rofuerzo cerca del lecho inferior de la viga, Schlaich, Schifer vy
Jennewein'®"! proponen que el ancho del tensor sea igual al doble de la distancia que
hay entre el centroide del refuerzo y el borde inferior de la viga. Por otra parte,

Marti""® define el ancho del tensor wh {ver Fig. 6.24) como

AL 6.2)
t(nf)

donde
w = razén del refuerzo mecénico {adimensional),
h = ancho de la viga,
As = érea del tensaer,
t = ancho de la viga,
n = factor de eficiencia de la resistencia del concreto {ver secc. 5.4), y

f'c = resistencia del cilindro de concreto a compresién,

Otras sugerencias propuestas por Schlaich y colaboradores'? para el
dimenstonamiento de nudos CCT, depende de factores como la magnitud de los
campos de esfuerzos v ia cantidad de refuerzo. Enla Fig. 6.21a el ancho de! tensor
se puede tomar no mayor al 20% de la longitud de total de la regién D {/,J, siempre
y cuando el esfuerzo o2 sea menor que el esfuerzo adyacente o7y se tengan varios
lechos de refuerzo. En el caso opussto, cuando 02 sea mayor que o y solamente se
tenga un lecho de refuerzo (Fig. 6.21b y 6.21d), el ancho del tensor seré virtualmente
cero.

3. Asegurar el anclaje de los tensores en el nudo.

El anclaje se logra si se desarrolla fa fuerza en una longitud apropiada, por medio
de placas de anclaje. Para seleccionar el tipo de anclaje, se tisne que determinar el
punto donde el refuerzo desarrolla su fuerza de fluencia completaments. Si no se
tiene el suficiente espacio para dasarrollar la longitud de anclado o para utilizar

ganchos, se podran usar placas de anclaje o refuerzo continuo (barras dobladas en U},
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En el caso de placas de anclaje se tendra que verificar la resistencia a flexién
de la placa de anclaje, la capacidad de la unién con el tensor y el ancho de la placa.
La placa deberd tener la stificiente &4rea de manera que los esfuerzos en la cara del
nudo no exceden la resistencia a compresién del concreto f*cd. El drea minima para

la placa de ancliaje estd dada por la siguiente relacién

T
Ay = 7o (6.3)

donde

Amin = Area minima para la placs,

T = fuerza del tensor,

f*cd = resistencia simplificada del concreto {ver sec. 6.5.4.},

En este caso, el tensor necesitard de una superficie lisa en la zona donde cruza
al nudo {es decir sin adherencias).

Silos tensores se anclan directamente en et nudo, utilizando refuerzo centinuo
{barras rectas o ganchos), se recomiends utilizar ganchos {Fig. 6.20ba} para evitar el
agrietamiento. Por lo general, se seleccionard varillas con el didmetro menor permitido

por el cédigo que se esté utilizando.

Para el anclaje de varillas rectas, la longitud de desarrolio se deberé colocar a
través del nudo y deberd terminar por detrds del mismo (Figs. 6.20b1y 6.20b2). El
anclaje empezard donde las trayectorias de los esfuerzos de los puntales se
encuentran con el refuerzo (el refuerzo es perpendicular a las trayectorias de
esfuerzos) y se desvlen, hasta donde termine el campo de compresién (Figs. 6.20b1
y 6.20b2). En el caso de campos de esfuerzos como los mostrados en las Figs.
6.18b3 y 6.18c3, el refuerzo se debera extender a todo lo {argo del campo de manera
que se intercepten las trayectorias exteriores de los mismos.
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Nudos Distribuidores

En general los nudos singulares son los més criticos. Contrariamente, el estado
de esfuerzos en nudos distribuidores no es tan critica. Sin embargo, si se quiere evitar
el agrietamiento de un nudo distribuidor CCT, se tendrdn que evaluar los esfuerzos a
tensién del concreto (vertensares de concreto, secc. 6.5.5). Un ejemplo de este caso
es el nudo O del modelo presentado en la Fig. 6.18ct y su campo de esfuerzos en la
Fig. 6.18c2.

Para el anclaje de las varillas de refuerzo en los nudos distribuidores, se deberan

seguir las reglas para nudos singulares.

6.5.4 Criterio de Falla de! Goncreto

Como se menciond en la seccidn 2.3, la resistencia del concreto en una zona
de compresion (como lo es un puntal o un nudo), depende del estado de esfuerzos y
de las alteraciones provocadas por grietas y refuerzo {ver sec. 2.3},

En la seccién 5.4 se mencionaron algunos factores que afectan la resistencia
a compresién del concreto. Los siguientes criterios complementan alos mencionados
en dicha secci6n:

1. La compresién transversal es especialmente favorable si actda en las dos
direcciones transversales, como por ejemplo en regiones confinadas. Este
confinamiento se provee por medio de refuerzo transversal o por concreto que rodea
al campo de compresiéon y como una consecuencia se incrementa la resistencia a
compresién del concreto fed.®

2. Los esfuerzos transversales a tensidn vy las grietas causadas por dichos
esfuerzos debilitan e! concreto. El concreto puede fallar por debajo de su resistencia
medida en cilindros a compresién si la tensién transversal causa agrietamiento
estrechamente separado y aproximadamente paralelo a los esfuerzos principales a

compresién, de manera que los campos de esfuerzos en forma de prismas entre esas

® Enel cédigo CEB, la notacién utilizada para 1 tesistencia del concreto a compresidn es fed, el cddigo
canadiense usa la misma notacidn de! cddigo ACI, esto as fce.
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grietas son irregulares y estrechos. La reduccién de la resistencia a compresién es
pequena si las fuerzas a tensién son tomadas por el refuerzo v si las grietas estén
bastante separadas.

3. En particular, el agrietamiento que no se desarrolla paralelo a los esfuerzos
acompresién es perjudicial, esto es porque el refuerzo se detalla para impedir que las
grietas se abran o propaguen. Si las grietas se desarrollan en otra direccién, (no

paralela a los esfuerzos a compresién), el refuerzo no podria interceptar las grietas.

En 1982, Collins'?" presentd una expresién emplrica para calcular la resistencia
de las zonas a compresién paralelas y con tension transversal. Dos afios después, una
acuacién similar fue introducida en el cédigo canadiense de estructuras de concreto
reforzado.!® Esas expresiones consideran la influencia de parametros significativos
debidos a la deformacién por tensién del refuerzo transversal 1, como los anchos de
grieta, la distancia entre las grietas, y su direccién (ver secc. 5.4}.

Para propésitos précticos, los siguientes valores para la resistencia f*cd se han
propuesto para dimensionar todos los tipos de puntales y nudos:
f*ed = 1.0 fcd para un estado unlaxial do esfuerzos a compresién y sin alteraciones
como los que existen en un puntal prismético (Fig. 6.19¢) o en un nudo CCC (Fig.
6.20a); '
f*cd = 0.8 fcd si las deformaciones por tensién en la seccién transversal o en el
refuerzo transvorsal causan agrietamiento paralelo al puntal con un ancho de grieta
normal {esto quiere decir, que el ancho de grieta no deberd abrirse demasiado y con
esto, perder la transferencia de carga). Esto se aplica también a los nudos donde en
los tensores se anclan con una placa o se anclan por adherencia (Fig. 6.20b}; .
f*cd = 0.6 fed como en el caso anterior, pero para agristamiento o refuerzo oblicuo;
f*cd = 0.4 fcd para grietas oblicuas con un ancho de grieta grande. Tales grietas se
esperan si el modelo de los puntales se aparta demasiado del flujo de fuerzas internas
obtenido segtin la Teorla de la Elasticidad. Se necesitard de una considerable
redistribucién de esfuerzas para que se desarrolle la capacidad ultima del miembro
(sec. 2.4 ).
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fea as la resistencia del concreto a compresién, el cual se relaciona con la
resistencia a compresién f'c y depende del factor de seguridad del cédigo designado
{ver sec. 5.4). De acuerdo al c6digo CEB," fed se determina por

£y =085 £ (6.4

Ye

donde ye = 1.5, es un factor de seguridad parcial para ef concreto a compresién y la
constante 0.85 considera cargas permanentes.

En el cédigo CEB,”™ el factor de seguridad es ¢ = 7.0 en todos los casos y los
factores de carga para carga muerta y viva son 1.35 y 1.5 respectivamente.’

Los limites propuestos, por Schlaich para el disefio de puntales y nudos {segun
norma ACI) se presentan en la Tabla 6.3."%' En la seccién 5.4 se presentan las
expresiones para el célculo de la resistencia efectiva del concreto fco, deducidas por

otros autores.

? €l factor da ssguridad vy los valores para carga viva y muerta n los cédigos ACl y RDF se encuontran en

las siguientas referencias
ASCE 7-88, "Minimum Dasign Loads for Buildings and Other Structures”
RDF-87, Titulo Sexte, capftulo IV v V, {Ref. 101,
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Tabla 6.3 i ia efectiva del sagun ich (Ref. 16,17)

Estado de ylo arreglo del del puntal o nudo

Estado uniaxial de esfuerzos a compresiGn y sin alteraciones,
como los que existen en un puntal prismétice (Fig. 6.20c) 0 en
un nudo CCC {Fig. 6.19a);

Deformacionas por tensidn en la seccién transversal o en el refuerzo

transversal causan agrietamiento paralelo al puntal con un anche de grieta

normal {esto quiere decir, que el ancho de grieta no deber4 separarse demasiado
y con esto, perder Ia ia de carga); ién se aplica a nudos donde los
tensores {se anclan con una placa) o por adherencia (Fig. 6.19b);

Como en el caso anterior, pero para agrietamiento o refuerzo oblicuo;

Grietas oblicuas con un ancho da grieta grande. Tales gristas se esperan

si el modelo de los puntales se aparta demasiado del flujo de fuerzas internas
obtenido segun 1a Teoria de la Elasticidad. Se itard de una id
redistribucién de esfuerzos para que se desarrolle la capacidad siftima del miembra
(ver seccién 2.4 ).




Efincremento en la resistencia debido alos estados de esfuerzos a compresién
en dos o tres dimensiones se podrd considerar, si la accién de los esfuerzos a
compresién transvarsales es considerada como seguray permanente. Paraelementos
sometidos a cargas clclicas no padrd considerarse ningin incremento en su
resistencia.

fLLas grietas oblicuas no se presentaran si se sigue adecuadamente la Teorfa de
la Elasticidad durante el modelado. Por lo tanto el dngulo entre los puntales y tensores
quse se intersecan en un nudo singular no debe ser tan pequefio (pues fa orientacién
del puntal deberd seguir la trayectoria de esfuerzos segtin 1a Teor(a de |a Elasticidad).
Sin embargo, las grietas oblicuas podrian desarrollarse sobro la izquierda del punto
donde se aplica la carga, con una situacién de esfuerzos diferente.

Es recomendable antes de decidir uno de los valores para la resistencia,

considerar las dos direcciones transversales.

6.5.5 Estados de Esft en Concreto y Acero

Zonas de Esfuerzos Ce {Puntales de Concraete a Compresitn} .

Los campos de esfuerzos en forma de abanico y de prisma no desarroffan
esfuerzos transversales. Por consiguiente se debera aplicar fa resistencia uniaxial del
concreto feo. Silos puntales son cruzados por esfuerzos transversales, gristas o
tensores, su resistencia se basara en fos limites propuestos en la seccién 6.5.4.

En los cempos de esfuerzos en forma de botella {Fig, 6.18b) la distribucién de
fuerzas bajo la carga, causan compresidn biaxial o triaxial, y més allé del punto de
aplicacién de la carga, tensién transversal. La tensidn transversal, combinada con los
esfuerzos longitudinales a compresién pueden provocar una falla prematura del
concreto {ver secc. 6.5.4).

La regla general para nudos singulares dada en ia seccién 6.5.3, hace
innecssario el cdlculo de los esfuerzos dentre del campoe de esfuerzos. Sin embargo,
para casos particulares, una computadora podria ayudar en ta comprobacidn.

En la Fig. 6.25a se presenta un diagrama para disefiar campos de esfuerzo
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plano en forma de botella en regiones 0. Este campo se caracteriza por el ancho de
la placa de anclaje a, un ancho méximo b, y la distancia / medida desde la placa de
anclaje de la seccién hasta donde las trayectorias de esfuerzos sean paralelas (Figs.
6.25by 6.19hb).

El diagrama para campos de compresién sin refuerzo transversa! {iinea oscura)

se basa en un andlisis eldstico, en una resistencia a tensién del congreto, y

L= fE115 65
en un criterio de falla biaxial {compresién-tensién) como se presenta en la Fig. 6.28b.

Sin embargo, se ha observado que para ciertas relaciones geométricas, una
presién baja (0.6 £'c} puede causar agristamiento, Sin embargo, la carga que produce
la falla en el puntal usualmente es mayor que la carga que produce el agrietamiento.

El canipo de esfuerzos en forma de botelia provee un limite inferior seguro para
puntales de compresidn sin refuerzo, mientras que un uso indiscriminado de ia Teorfa
de la Plasticidad producen campos de esfuerzos en forma de prisma entre dos apoyos
(Fig. 6.6) con un esfuerzo dltimo igual a 1.0 f'c, los cuales presentan fallas
prei’naturas.

El modelo de puntales y tensores para un campo en forma de botella {Fig.
6.25¢c), presenta un tensor horizontal, lo cual supone que el refuerzo longitudinat
necesario para el campo serla aquel dimensionado para la fuerza que actua en dicho
tensor. El disefio para los nudos del tensor es poco claro, puesto que, si se usa
solamente una barra para reforzar el tensor {como cominmente se hasfa), los nudos
se podrfan considerar como nudos singutares. Si se usan varios lechos de refuarzo,
los cuales se distribuyen sobre el peralte de la viga, los nudos se podran considerar
como nudos distribuidores, cuyo comportamiento no es tan critico (Fig. 6.25d)."

El modelo de puntales y tensores de la Fig. 6.25¢, se presenta en la Fig. 6.25a,

con una razén de refuerzo igual a

0= 25 006 6
1y :
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donde

As = &rea del refuerzo por unidad de longitud {la cual aproximadamente

compensa la resistencia a tension del concreto),

fy = Hrnife de fluencia del acero de refuerzo,

t = ancho del miembro,

fed = resistencia de! concreto a compresion (CEB).

Para los casos donde no se pueda utilizar la resistencia del concreto a tensién,
se deberd usar razones de refuerzo bajas, reduciendo los valores de Pa / fcd dados en
la gréfica de la Fig. 6.25a.

Tensores de Concreto Tc

La resistencia de campos de esfuerzo a tensién sin agrietamiento de concreto,
es igual ala resistencia a tensidn del concreto. Aunque es dificil desarrollar un criterio
de disefio para este caso, no seria racional mantener el criterio de que la resistencia
del concreto es baja, y por eso, no utilizarla.

El modelo de los puntales y tensores inevitablements mostraréd que el equilibrio
solamente puede satisfacerse si los tensores o las fuerzas a tensién se pueden
proporcionar an lugares donde, por razones practicas, el refuerzo no se suministra, es
decir, si se utiliza le resistencia a tensién del concreto. Es claro que ni un anclaje, ni
un traslape, ni una esquina de estructura, ni una losa sin estribos, ni un puntal o ni un
miembro a compresién sin refuerzo pueden trabajar sin usar la resistencia a tensién
del concreto.

Desafortunadamente, en la mayoria de las normas no se reconoce este hecho.
Como una consecuencia, 1as normas han llegado ha ser imprecisas y complicadas.

Hasta que otro trabajo de investigacién se realice en este campo, se propone
la siguiente gufa {la cual es segura cuando se compara con las pruebas)

La resistencia a tensién del concreto solamente se utilizard para equilibrar
fuerzas donde no se espere una falla progresiva. Asl, las fuerzas residuales y las
microgriatas tienen que ser tomadas en consideracién, aln en concreto sin

agrietamiento o sin carga.
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En la Fig. 6.26 se muestra una zona de falla AAc en un campo de esfuerzos,
con el propdsito de revisar la resistencia a tensién del concreto fct en el tensor. Al
ocurrir el agrietamiento del drea asumida AAc, los esfuerzos a tensién oct se
incrementan hasta g'ct. Como una consecuencia, la resistencia del concreto en el
campo disminuird, pudiendo fallar la seccién. Silafalla local supuesta no se desarrolia
se podré considerar una redistribucién de esfuerzos, con la cual se evita una falla
progresiva,

Como una prepuesta preliminar, se sugiere que

A4,z 4d] y = A,110 (6.7
donde
AAc = érea de la zona de falla asumida,
dy = didmetro de! agregado més grande, y

Act = drea de la zona a tonsién.

La falla progresiva de una seccién o miembro generalrﬁente comienza en el
perimetro de la estructura (cuando e! diagrama de esfuerzos tiene gradientes muy
inclinados), como por ejermplo, en la zona a tensién de una viga flexionada (Fig. 6.27).
En esta figura se muestra el incremento de esfuerzos con finea punteada. Es de notar
que el incremanto de esfuerzos a tensidn o'ct ha excedido la resistencia a tensidn del
concreto fet. Esto producirfa una falla local, que propiciaria una falla progresiva en la
viga. ;
Los esfuerzos a tensién pueden ser analizados con un método eldstico lineal
empleando la Ley da Hooke® para los materiales. Los méximos esfuerzos en las fibras
exteriores 0 en una zona de falla se deben distribuir sobre una franja de 5 cm pero no
méas de 3ds. Esto es una regla justificada en los mecanismos de fractura del

concreto.'?4

L] o esigua! a la def i6n dal material € por una constante de proporcionalidad € {mddulo de
5}, lacusl es la o del diag de asf def 18n enla regién linsaimente eldstica

{Ref. 2},
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El disefiador tendr& que decidir caso por caso, que fraccién de la resistencia a
tensién puede ser usada para soportar las cargas y que fraccidn para resistir los
esfuerzos residuales. Estos esfuerzos por lo general son grandes en el sentido
longitudinai de un miembro estructural y en su superficie, pero son pequefios en el
sentido transversal y en peraltes grandes.

Si el campo de esfuerzos a tensidn lo cruza un campo a compresién se debaré
considerar una reduccién en la resistencia biaxial. La grafica de la Fig. 6.28c (la cual
es una simplificacién de la grafica mostrada en la Fig. 6.28a) prapone un Hmite

seguro.

Tensores Ts

Usualmente se provee el acero de refuerzo para resistir las fuerzas a tensién.
El eje del refuerzo debe coincidir con el eje dal tensor en el modelo. El
dimensionamiento de estos tensores es tal que para la seccién transversal A, {acero
de refuerzo) o A, {acero de preesfuerzo) y los limites da fluencia £, y f,, para los aceros

respectivos, la fuerza 7s sea

Ts s A, f, + 4, bf, 6.8)

En la ec. 6.8 so considera al presfuerzo como una carga externa dentro del
anélisis, y a la fuerza del puntal actuante 7s como la resuitants de todas las cargas
externas lincluyendo presfuerzo), Sin embargo, parte de la resistencia del acero de
presfuerzo se utiliza en el pretensado, y solaments el resto {AAp) se utilizard para

resistir Ts.

6.6 Comparacién Entre Diferentes Métodos para Determinar Ia
Resistencia al Cortante.

En la Fig. 6,29 se presenta una comparacién de las cantidades requeridas de
estribos en una viga de concreto, para los modelos de la armadura tradicional y

moderna , el modelo de puntales y tensores, v diferentes pruebas.
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segiin varios procedimlentos {Ref. 24)
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requerird de mayores cantidades de refuerzo lengitudinal, un dngule grande requerird
de mayores cantidades de refuerzo transversa). En uno u otro caso, los dnguios de
inclinacién propuestos fuera del intervalo de entre 30° y 60°, resultan en
agrictamientos excesivos.

Un detallado apropiado {detallando el minima de refuerzo, adecuada seleccion
def didmetro de las barras y de espaciamiento) es mucho mejor que las sofisticados
célculos para revisar el agrietamiento.

Si se han determinado las fuerzas en un modelo, el andlisis de sus
deformaciones es répida vy sencillo. Puesto que la contribucidn a la deformacién de
los puntales de concreto es pequefia, seré suficiente usar un valor promedio de su

seccién transversal, aunque esta varle a lo largo de su longitud.
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Capftulo 7
Teoria de los Campos de Compresién

7.1 Introduccién y Alcances

Para diseitar por corte vigas de concreto reforzado, el Reglamento de
Construcciones del Canadd4'® {CSA) propone dos métodos: un método simplificado y
un método general,

El método simplificado es una versién similar de las formulaciones del
reglamento del ACl {Vn = V¢ + Vs; ver Cap 4). El método general, utiliza conceptos
de la Teorla de la Piasticidad y de los madelos de la armadura desarrollados en Europa,
y considera lainfluencia del cortante para disefar el refuerzo transversal y longitudinal.
El método so basa en la Teorla de los Campos de Compresién, /181921

Los conceptos de la Teorfa de los Campos de Compresién'™® pueden ser
aplicados al andlisis y disefio de vigas de concreto reforzado sujetas a cortante,
momento flexionante y carga axial. Si bien.la mstodologla es demasiado compleja
para ef disefio de vigas simples, resulta conveniente para el disefio de secciones con
cargas y geometrfa poco comunes {regiones D}. Siss desea un anélisis més completo

de una viga, el método puede ser una herramienta adecuada.

7.2 Principios Generales

La resistencia de miembros sometidos a cortante se puede determinar
satisfaciendo las condiciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones, y
usando relaciones esfuerzo-deformacién apropiadas para el refuerzo y para las
diagonales de concreto agrietadas. La seccién transversal se dimensiona para que las
diagonales de concreto sean capaces de resistir los esfuerzos a compresién. La
saccién transversal se disefiard de manera que la seccién agrietada resista los
esfuerzos diagonales a compresién. Los refuarzos longitudinal y transversal, deberén
equilibrar las diagonales a compresién,

Enla Fig. 7.1 se ilustra la aplicacién de la Teorla de los Campos de Compresién
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en su forma mds generalizada. Como se muestra, fa seccidn transversaf se divide en
capas horizontales. Dentro de cada capa, 12 deformacién longitudinal, los esfuerzos
cartantes y fa inclinacién de los esfuerzos principales a compresion se consideran
canstantes. Para cada cepa, los esfuerzos biaxiales y las deformaciones se
determinan considarando lacompatibilidad de deformacionaes, el equilibrio, y la relacién
esfuerzo-deformacién de! material. También se asume que la direccidén de los
esfuerzos principales coincide con la direccién de las deformaciones principales. Cabe
notar que, ya que la distribucidri de los esfuerzos cortantes no ss uniforme sobre ef
peralte de la viga, la direccién de los esfuerzos principales por compresién cambian
a lo largo del peralte. Se debe destacar que Jos esfuerzas a tensién entre las grietas
contribuyen a que el slemento resista ¢l cortante.

Los esfuerzos principales a compresién en el concreto, £z, se relacionan con las
defoermaciones principales a compresidn, &,, ylas deformacianes principales a tensién,
¢, {Fig. 7.2}, modiante la siguiente expresion

. 2, [ & 7.1y
J2 = famex | 502 (o.ooz)
donde
A fe .
.« L A (7,2}
fome * G 70y 5 S
donde

f2mx = tesistencia al aplastamiento de ia diagonal,

A = factor para concratos ligeros,'

¢e = factor do resistancia de! material {para concreto gc = 0.60},'®

f'c = resistencia del concrato a la compresidn.

El cédigo canadiense! utiliza factores de reduccién para los materiales: ¢c =

A= 1.00, para concretas tigeros normales,
A = 0,88, para concretes semi figeros estructurales,
A = Q.75, pora concretos ligeras estructurales.
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0.60 para el concreto y ¢s = 0.85 para el acero.? Segun la Fig. 7.2a, se asume que
la deformacién principal ‘8 compresién ¢'c = 0.002. Se observa que si las
deformaciones principales por tensién aumentan, la resistencia a la compresién del

concreto disminuye.

7.3 Disefio Usando la Teoria de los Campos de Compresién

El reglamento canadiense'® permite el empleo de un procedimiento directo, el
cual aplica la teorla de los campos de compresién a media altura del peralte de la viga.
En este procedimiento (Fig. 7.3}, se considera que la distribucién de los esfuerzos
cortantes es uniforme scobre el drea de la seccién transversat con ancho del alma &
y peralte d; y que la direccién de los esfuerzos principales a compresién {definidos por
el 4ngulo @) es constante sobre el peralte. Los esfuerzos atensidn en la viga agristada

son ignorados.

7.3.1 Esfuerzos y Deformaciones a Medio Peralte de la Viga

Si no se tienen esfuerzos principales a tensién en el concreto, entonces, los
esfuerzos principales a compresién en el concreto £2 se relacionaran con los esfuerzos
cortantes en el concreto v = V / bd, por la ecuacién presentada a continuacién,

derivada del clrculo de Mohr mostrade en la Fig. 7.4,

1 14
=fan 6 + ——! — (7.3)
£ ( tan B) bd
La rasisgancia del concreto al aplastamiento diagonal f2mer se relaciona con las
deformaciones principales a tensién ¢, en la ec. 7.2,
Los requerimientos de compatibitidad relacionan fa deformacién principal a
tensidn €,,, la deformacién principal por compresién €,, 1a deformacién longitudinal a

medio peralte €,, la deformacion transversal e, y el 4ngulo de la deformacién principal

2 La norma canadiense usa factores de ién da {para to, acero, etc.),
an lugar de los factores de 16n de resi: 1! jados por af ACI o RDF-87.
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por compresién @ (Fig. 7.5). Se supone que en la falla, 1a deformacién principal por
compresién es igual a 0.002. La deformacién principal por tensién se calcula con la

siguiente expresién

, e + 0.002)
tan? 9

€ =& (7.4)

7.3.2 Disefio del Refuerzo Transversal y Longitudinal
El refuerzo transversal debe ser capaz de equilibrar al puntal en los esfuerzos
diagonales a compresién en el concreto (Fig. 7.6). Este requerimiento se expresa de

1a siguiente forma®

L X {7.5)
s tan 8

donde
Vu = cortante resistente (cargas factorizadas},
A, = drea del refuerzo transversal,

[N

f, = limite de fluencia del acero

factor de reduccién de resistencia del acero,

#

d = peralte efectivo de la viga, y
s

= separacién de estribos (espaciamiento).

La fuerza cottante en la seccidn se resistiré a través de esfuerzos inclinados a
compresién en el concreto. Enla Fig. 7.3 el componente vertical de la fuerza D serd
la fuerza cortante actuante. El componente horizontal de la fuerza D es equivalente
a una carga axial de compresién en el concreto igual a

L4 {7.6)
tan 6
Esta fuerza a compresién se equilibra con la fuerza a tensién en el refuerzo

longitudinal {Fig.7.7). De este modao, el cortante causa esfuerzos a compresién en el
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concreto y esfuerzos a tensién en el acero longitudinal. En términos de tensién en el
refuerzo longitudinal, el cortante es equivalente a una carga axial de tensién igual a
w=_Y {5.17}
tan 0
Para el diseiio del refuerzo longitudinal de una capa horizontal sometida a un
momento flexionante M y fuerza axial Alv, se debe proporcionar el acero para un

momento mayor igual a M + 0.5 Nvd. Esta simplificacién es equivalente a considerar

al momento flexionante més un incremento por la fuerza axial.

7.3.3 Eleccién del Angulo de Inclinacién 8 y de la Def ién L itudinal €,

El 4ngulo de inclinacién de los esfuerzos principales a compresién vy la
deformacion longitudinal a medio del peralte son dos pardmetros muy importantes en
el disefio por cortante segun la Teorla de los Campos de Compresidn.

El dngulo de inclinacién 8 determina las cantidades de refuerzo transversal y
longitudinal (Figs. 7.6 y 7.7). Es recomendable (econdmico)} utilizar las menores
cantidades posibles de refuerzo transversal, {valor pequeiio para 0, ver seccién 5.5).
En la Fig. 7.8 se presenta la relacién de! dngulo de inclinacién 8 con los esfuerzos
cortantes maéximos permitidos. Para angulos menores que 45°, la falla esta

controlada por el aptastamiento del concreto de las diagonales.

El reglamento canadiense® considera que €, = 0,002, Se usan valores
menores para el disefio de secciones sujetas a fuerzas axiales a compresién,
presfuerzo, para secciones con grandes cantidades de refuerzo longitudinal o con
secciones somatidas a8 momentos pequefios. Estos tipos de secciones son rigidas y
tienen deformaciones pequeiias en el alma {pequefio €,, por lo tanto una deformacién
€, pequefia); por consiguiente, resistirdn esfuerzos cortantes més altos.

Sila seccién transversal es adecuada, 56 podrdn escoger valores para 8y ¢, que
garanticen que elconcreto no se aplaste prematuramente y que el refuerzo longitudinal

fluya antes del colapso del miembro (Fig. 7.8}. Por ejemplo, si se asume una
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deformacidn €, = 0.002 y se tiene una razén de esfuerzos cortantes igual a 0,10, el
angulo que se debe seleccionar es 6 = 27°. Para el disefio de regiones donde se
tengan esfuerzos cortantes muy grandes {cerca de un apoyo o en el punto donde se
aplica la carga, por ejemplo), el aplastamiento del concreto se evitard seleccionando
un &ngulo pequefio (aproximadamente 24°). En el caso de que las dimensiones del
elemento no permitan anclar el refuerzo longitudinal {esto debido a una fuerza grande
en el refuerza como consecuencia de la eleccidn de un dngulo pequeiio), se deseard
reducir {a fuerza en el refuerzo escogiendo un 4ngulo mayor.

No solamente se tendré que considerar la resistencia del concreto al escoger el
angula de inclinacidén. En algunas ocasiones otras variables pueden ser determinantes
en e} comportamiento de una seccién dada vy, por lo tanto, se le tendrd que dar la
risma atencion que los pardmetros normalmente considerados (aplastamiento, fallas

locales, etc.).

7.3.4 Consideraciones sobre el Diseio de Vigas de Concreto Sujetas a
Cortante

Independientemente del andlisis capa por capa de un miembra como se ha
explicado en los parrafos anteriores, se apega mas a la realidad, un anélisis que
considere e} comportamiento de }a seccidn completa.

En la mayoria de los miembros sujetos a cortante las fuerzas varfan a lo largo
de la viga. Es comin preguntarse, entonces, qué cortante es el que se debe
considerar para disefiar. Enla Fig. 7.9, los estribos entre las secciones A y B deberan
resistir una fuerza igual a la diferencia entre |a reaccién del apoyo y la carga uniforme.
Esta diferencia es igual al cortante de la seccién B. Por consiguiente los estribos entre
las secciones A y B se disefiardn para resistir el menor cortante.

En la Fig. 7.10 se ilustra la influencia que tiene el tipo de apoyo en el disefio de
las cantidades de refuerzo longitudinal. Cuando los esfuerzos a compresién de los
apoyos se sitlen sobre la cara inferior de 1a viga (Fig. 7.10b) se necesitardn de
menores cantidades de refuerzo longitudinal que cuando las reacciones de los apoyos

estén empotradas dentro del peralte del miembro (como en el caso de vigas
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secundarias apoyadas en vigas principales, Fig. 7.10a).
Para una viga simplemeante apoyada, el refuerzo superior no necesitar4 resistir

el momento maximo.

7.3.5 Disefio de Regiones Discontinuas (Regiones D)

Hasta ahora se ha considerado que los esfuerzos cortantes son constantes
sobre el peralte de la viga y que las trayectorias de los esfuerzos principales a
compresién se pueden estimar como una seria de lineas paralefas las cuales forman
un campo de compresién {Fig. 7.3}. En regiones D, como las mostradas en la Fig.
7.11 (ver secc. 6.2), las hipétesis anteriores no son aplicables, y por lo tanto, se
deben usar procedimientos que se aproximen lo més posible al verdadero flujo de
fuerzas.

Ef flujo de fuerzas en regicnes discontinuas puede ser analizado por medio del
modelo de los puntales y tensores mostrado en la Fig. 7.12 {ver sec. 6.3).

Los esfuerzos a compresion en el concreto, fz, de los puntales no deberédn ser
mayores que la resistencia del concreto agrietado, fzma, lec.7.2). El valor de las
deformaciones principales a tensién €, en el puntal es necesario para determinar dicha
resistencia y se obtiene considerando las condicicnes de deformacién de! concreto y
del refuerzo cerca del puntal. Si un tensor cruza un puntal, la capacidad el concreto
para resistir esfuerzos a compresién se reducird. Considerando que la deformacién
principal por compresidn es igual a 0.002 y que la deformacion por tensién en el
tensor es ¢,, la deformacién principal por tensién requerida es

., (& +0002)

o6 (7.7)

2
tan® o«

donde
ags = 4ngulo entre el puntal y el tensor.

En la Fig. 7.12 se muestra la relacidn entre fzma y @l dngulo a,. Si el dngulo se
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Fig. 7.11 Trayectorias de esfuerzos principales a compresién
on regiones D (Ref. 18)
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reduce, los valares de e aumentardn vy, por lo tanto, se reducirs )a resistencia famar.
En el caso, en que se sobreponen el puntal y el tensor {o, = 0) no existird
compatibilidad y como consecuarncia el puntal no podrad resistir esfuerzos a
compresién. En suma, el refuerzo principal de tensidn en una regién D, normalmente
requerird de pequerias cantidades de refuerzo adicional para controlar ancho de grietas
y asegurar la ductilidad en ef elemento.
Para vigas peraltadas, el cddigo canadiense'™ estipula ef uso de refuerzo

longitudinal minima {p = 0.002}.

El procedimiento de disefio en este capftulo estd incluido en e! cédigo
canadiense para el célculo de cortants en vigas de concreto. El método se desarrolié
con &l fin de proporcionar un modelo que permita un mejor entendimiento del

comportamiento de las estructuras.

El método de los puntales y tensores es muy Gtil para revisar estructuras
existentes o disefiar estructuras poco comunes. Para secciones tipicas, el cédigo
canadiense recomienda un método m4s directo, ef cual analiza ja seccién a la mitad
de su peraite. La deformacidn longitudinal a medio peralte se utiliza como un
indicador de la rigidez def concreto en la seccién. Para el disefio de elementos tan
sencillos como una viga simplemante apoyada, el métado resulta demasiado complsjo,
sin embargo para vigas peraitadas el método es muy recomendable.

162



famax
-2mex p6
FYXR

0,= 457

‘Imll
£0.550 A¢ It

¢4

famaa = 08772c1t

€@ = 0.002

[ "
0° 15° 30° 45° 60° 75° 90°
ds

Flg. 7.13 Comp i6n ontre [a resl. dalos p mp
y un tensor pasando a través de un pumal {Ref. 18)

163



Canclusiones

En este trabajo se presentd una revisidn de los métodos de célculo de la
resistencia al cortante en vigas de concreto reforzado. Las distintas metodologlas
teman en cuenta en forma diferente a fos factores gque afactan la resistencia.

Entre los factores ostan la dimensién y geometrla de la seccién transversal, et
tipo de carga, el limite de fluencia y el parcentaje de refuerzo longitudinal, la cantidad
de refuerzo transversal, Ia relacién claro de cortante - peraite, y €l tipo de agregado.

La trabazdn del agregado vy la accién de dovela son los mecenismos de
transferencia que, por lo general, contribuyen en mayor medida a la resistencia.

£l refuerzo transversal, ademis de rasistir una parte de la fuerza cortante,
contribuye a mantener e incrementar el trabajo de los mecsnpismas de transferencia
de cortante, Es importante destacar que fuerzas cortantes alternadas conducen al
deterioro del mecanismo de trabazén de agregado.

La participacién de los estribos se ha deducido con base en el modslo cldsico
de laarmadura. Este modelo considera que et refuerzo transversal resiste la totalidad
de {a fuerza cortante de forma que ignora los mecanismos de transferencia en e}

concreto.

Las expresiones de diseiio vigentes en México y Estados Unidos {incluidos en
los reglamentos de construccion) consideran que la resistencia al cortante estd
integrada por la contribucidén del concreto mas la de los estribos. La ecuacién que
calcula la participacién del concreta se obtuvo mediante el sjuste de las resistencias
de vigas de concreto sin refuerzo en el alma ensayadas en laboratorio. En el ajuste
no se hizo esfuerzo alguno para distinguir los diferentes modas de falla de las vigas.
Un anélisisAreciante de la expresién de contribucién del concreto ha sefialado su
conservadurismo puesto que subestima el efecto de la cuantia del refuerzo
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longitudinal. Ademds, indica que la consideracién de la variable claro de cortante -
peralte no es adecuada.

Los reglamentos de disefio especifican limites de la fuerza cortante méxima que
puede ser resistida por una seccién con objeto de evitar el aplastamiento del concreto
del alma y anchos excesivos de gristas.

Las ecuaciones de disefio vigentes no consideran explicitamente a las fallas de

anclaje, ni el efecto de la interaccién momento flexionante - cortante.

Recientemente se han observado desarrollos importantes en modelos para el
célculo de |a resistencia al corte que consideran expiicitamente la mayorfa de los
factores que determinan el comportamiento. Estos métodos son el modelo de la
armadura moderna, el modelo de los puntales y tensores, v la teorfa de los campos de
compresién. Los disefios de elementos tipo vige empleando las metodologlas
anteriores conducen, por lo general, a disefios menos conservadores que aguellos que
se obtienen de la aplicacién de las expresiones del reglamento. Alin més, constituyen
herramientas poderosas psra el disefio y detallado de zonas para las cuales no existen

métodos de disefio fundamentados en la resistencia de materiales y en la mecénica.

El modelo de 1a armadura mederna, basado en la Teoria de la Plasticidad,
supone que la falla ocurrir4 cuando 1a armadura forme un mecanismo después de l1a
fluencia de los aceros longitudinales y transversales. E! método es tal que la
resistencia calculada es manor, o cuando mucho igual, que la que resiste la estructura.
Durante el desarrollo del modelo, es importante elegir trayectorias de carga que
requieran de capacidades de deformacidn razonables para el elemento en cuestién con
objeto de alcanzar su resistencia. Se ha observado que la eleccién de los puntales,
as( como su inclinacidn, es el aspecto mas importante en la elaboracién del modelo.
Se recomienda que los elementos de la armadura sigan la distribucién el4stica de
fuerzas. Se hasugerido que una variacién de * 15° en la inclinacién de los puntales
con respecto de la distribucién eldstica no afecta el comportamiento. Lo anterior es

vélido para viges esbeltas y peraltadas. Para vigas esheltas, y cop base en
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consideraciones cinemaéticas y de ancho de grieta en el concreto, se ha recomendado
que el dngulo de inclinacién de los puntales varle entre 25° y 65°. Finalmente, es
importante destacar que el modelo de la armadura moderna predice correctamente las
fuerzas en las varillas debidas a la interaccién momento flexionante - cortante.

£l modelo de los puntales y tensores es una generalizacion de la analogla de la
armadura. Tiene la ventaja de considerar todas las regiones de |a estructura (regiones
By D). Para regiones en donde el gradiente v la trayectoria de esfuerzos son suaves,
el método emplea el modelo de la armadura. Su aplicacion demuestra que la
clasificacién de! tipo de viga en funcién de la relacién claro de cortante - peralte {como
lo hacen los reglamentos), no es suficiente; es necesario considerar el tipo de carga
que obra en el elemento.

El modelo, igualmente basado en el teorema del {mite inferior de la Teoria de
la Plasticidad, asume que la falta seré dictil por la fiuencia de uno o varios tensores,
Las fallas locales (aplastamiento del concreto o falla del anclaje) son revisadas en el
proceso de detallado. E! método, sin embargo, ignora fallas por inestabilidad.

Se recomienda que el modelo de los puntales y tensores siga la distribucidn de
esfuerzos elssticos. De esta forma el mismo modelo se usard para el disefio por
estados fimites de servicio y resistencia ultima.

El moadelo con la menor cantidad y fa menor longitud de tensores se consideraréd
como el méas adecuado.

En el disefio de puntales y nudos, se debe tener presente que; la resistencia del
concreto depende del estado de esfuerzos y dao las alteraciones provocadas por grietas
y refuerzo. Los puntales y nudos no deberén fallar antes de que la falla del acero
longitudinal o ia falla de los estribos provoquen un mecanismo. Con base en
resultados de laboratorio, se han propuesto {mites a la resistencia del concreto. Se
consideran distintos valores para los diferentes tipos de nudos y puntales,

Las normas de disefio desprecian la contribucién de la resistencia a la tensién
del concreto a la capacidad al corte. Se ha propuesto que dicha resistencia sea

considerada, mientras méas investigacién se hace al respecto, en donde no se esperen
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fallas progresivas.

Las resistencias calculadas con el modelo de los puntales y tensores son més
precisas que las calculadas con expresiones comunes de disefio y con fos modelos de
la armadura, si se comparan con las resistencias medidas en laboratorio por varios

investigadores.

La Teoria de los Campos de Compresién es una generalizacién del modelo de
los puntales y tensores. En el modelo, la resistencia al cortante se determina
combinando los principios de equilibrio vy compatibilidad de deformaciones, con las
ecuaciones constitutivas de tos materiales. La metodologfa es Gtil para el disefio de
regiones D, ya que para regiones B es demasiado compleja,

Elmétodo supone que las direcciones de los esfuerzos principales coinciden con
las direcciones de las deformaciones principales. La resistencia al aplastamiento de
la diagonal de concreto es funcion de la deformacién a tension perpendicular al puntal.
Para evaluar esta ultima, se utilizan requerimientos de compatibilidad para relacionar
las deformaciones principales a tensién y a compresidn con las deformaciones
fongitudinales y transversales para un dngulo de inclinacién dado.

Se ha recomendado que el angulo de inclinacién de los puntales sea el menor
posible para obtener una menor cantidad de estribos. Al igual que el modelo de los
puntales y tensores, se deberd considerar que la resistencia al aplastamiento de la

diagonal es afectada por el refuerzo que la cruza.

Con base en las ideas anteriores, es clara la tendencia que existe para sustituir
las ecuaciones emplricas de disefio por métodos fundamentales en principios de
mecénica y resistencia de materiales. Aun mds, algunos pafses suropeos ya han
adoptado los modelos de la armadura mederna y de puntales y tensores en sus
normas de disefio. Sin embargo, es necesario reconocer que la adopcién de este tipo
de métodos en nuestro pafs debe ser gradual para sensibilizar y educar a los
disefadares.

Seguramente en etapas intermedias serd necesario reducir ia filosoffa de los
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métodos a formulas simples y précticas. Es importante destacar que métodos como
los propuestos conducen a disefios menos conservadores, ya que SUponen un uso mas
eficiente de las resistencias de los materiales, en particular del concreto agrietado.
Esto se traduce en disefias al limite con factores de seguridad cercanos al cociente del
factor de carga y del factor de reduccién de resistencia. En los préximos afios,
probablemente serd motivo de discusién la incorporacidon de métodos de diseiio en
reglamentos que redunden en sobrerresistencias menores, en particular si la faila
puede ser frégil.

Los métodos modernos se han dasarrollado para el disefio de elementos ante
fuerzas cortantes estaticas. Es necesario estudiar su aplicabilided a casos con
cortante ciclico {como el producido por sismos). Para ello, se requerirdn
investigaciones sobre el comportamiento ante cargas ciclicas de campos de concreto
agrietado. El efecto del nivel de deformacién, tipo de agregado y refuerzo en el
deterioro deberd ser evaluado. Lainteraccién del cortante y flexién en articulaciones
plasticas debers ser analizada con detalle. Los métodos de la armadura moderna y de
los puntales y tensores requieren de mds investigaciones, en particular sobre el disefio
y detallado de los diferentes tipos de nudos, y en el efecto de la resistencia a tensién
del concreto.

La aplicacién de métodos come el de los puntales y tensores es muy
prometedora sobre todo para regiones con altos niveles de esfuerzo como lo son las
regiones D.
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