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PREFACIO

El concreto reforzado es un material muy utilizado en sistemas
constructivos a nivel mundial. Por ello, es muy importante que los
ingenieros civiles, arquitectos y constructores tengan un conocimiento

basico de los fundamentos del concreto reforzado.

Para la realizacion del presente trabajo se realizo una recopilacion
bibliografica extensa con el fin de presentar al lector una vision lo mas
completa posible, incluyendo aspectos histéricos, caracteristicas de los
materiales constitutivos asi como el comportamiento de los elementos
estructurales de concreto ante diversas acciones a las que estdn sometidos

y por supuesto su disefio estructural.

El del disefio de las estructuras de concreto se apegd a las Normas
Técnicas Complementarias para el Disefio y Construccion de Estructuras
de Concreto Reforzado del D.D.F. publicadas el 25 de marzo de 1996 en
la gaceta oficial del Distrito Federal. Cabe mencionar que dichas normas
han tenido algunas modificaciones como son en los factores de reduccion
de resistencias y disposiciones importantes referentes a efectos de
esbeltez en columnas y en losas planas. Estas modificaciones obedecen a
investigaciones realizadas con el fin de prevenir fallas como las
observadas después de los fuertes sismos de 1985 en la ciudad de

Meéxico.




Estoy seguro que el contenido de este trabajo servird como una

valiosa guia préctica en el disefio de estructuras de concreto.



OBJETIVO

Presentar los aspectos fundamentales para el diseio de estructuras de
concreto reforzado segan las Normas Técnicas Complementarias para Disefio
y Construccion de Estructuras de Concreto del Reglamento de Construcciones

del Distrito Federal.

Vi
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CAPITULO I

INTRODUCCION.

Antecedentes histéricos.

Los romanos emplearon por primera vez el concreto, utilizando arena y gravilla, con la ayuda
de aglutinantes naturales; como cemento natural emplearon tierras volcanicas lamadas
también puzolanas por el yacimiento conocido como Pozzuolli, con este material fabricaron

tuberias e instalaciones portuarias de las cuales alin se puede encontrar vestigios.

En el afio 1824, ¢l maestro constructor inglés Apsdin logrd, artificialmente, fabricar un
aglutinante hidraulico quemando arcilla y cal  Por su semejanza con las piedras Portland,
apreciadas para la construccion, lo denominé cemento Portland.

El concreto armado naci6 en el afio 1848 con los trabajos de un jardinero francés
llamado Joseph Monier, que trabajaba dentro del méas puro estilo empirico, se dedicaba a Ia
fabricacion de macetas de concreto armado con alambre, ¢ hizo patentar la idea en 1867,
Aplicando el sistema Monier en Alemania se tuvieron experiencias que mostraban las
ventajas de la nueva combinacion de materiales y al mismo tiempo fijaron los principios a
seguir en su aplicacion. Esa fue una base decisiva en la historia del concreto reforzado y

desde entonces el sistema de Joseph Monier se fue extendiendo por toda Europa,

En las construcciones que se realizaron en Inglaterra, el hierro y el concreto estaban
juntos pero en ninguna construccion se tuvo la verdadera intuicion de los principios del

concreto armado tal como en esa época se tenia en Francia.

En América se usd por primera vez el cemenio en Estados Unidos y en Canada, éste
cemente era importado de Inglaterra. La primera fabrica de cemento Portland en E.UL Ia
construyé en 1871 David Saylor, era una pequefia planla de cemento natural, es decir,
hechos de ingredientes tal y como existen en la tierra. Un tipo de cemento natural fue usado



en la construccion de un acueducto en San Diego California, en los primeros tiempos de la
conquista Espafiola.

No puede fijarse fecha para el nacimiento del concreto reforzado en E.U., El sistema de
€ste tipo de concreto empezd a usarse sobre todo por sus cualidades incombustibles.

En Estados Unidos el atrevimiento de los constructores los llevd muy pronto a
interesantes combinaciones. Hacia el afio 1875 W.E. Ward construyé una casa de concreto
cuyos pisos estaban construidos con vigas segin un sistema que se aproximaba al de los
franceses de la época. La importancia de Ward reside en las observaciones sobre Ia
adherencia perfecta del comcreto y el acero cuando vie con que dificultad ios obreros
despegaban el cemento que se habia adherido a sus instrumentos de trabajo. En 1906
Thomas A. Edison construyé una serie de casas en’ New Jersey empleando un sisterna.

inventado por éL

En México durante e} Porfirismo se introduce el empleo de acero y concreto armado en
las estructuras de los edificios. En 1881 se hacen trabajos con rieles v bévedas de ladritlo. En
1884 se inician las importaciones desde Inglaterra y Bélgica de acero y lamina galvanizada,
Entre los primeros edificios que se comstruyeron con acero se pueden mencionar los
siguientes. La Penitenciaria, El Palacio de Hierro, El Centro Mercantil, La Casa Boker y el
edificio de Correos,

En unos edificios el acero queda aparente por que se usa sin perseguir un fin estético. En
algunos la razon de su desnudez era al igual que los almacenes de Paris, ¥ en otros, como la
Casa Boker o el teatro Nacional la estructura de acero se consideré como un sistema 1itil que

deberia no solo recubrirse sino engrosar considerablemente la seccion por razones estéticas.

En 1901, hace su aparicidn en México el sistema Henebique. En ese afio se establecio en
la Ciudad de México la primera empresa de construccion de concreto reforzado formada por
¢l Contralmirante Angel Ortiz Monasterio, represemante del sistema Heﬁebique, ¢l Ingeniero
Miguel Reboliedo y el Coronel Fernando Gonzalez. Gracias principalmente al ingeniero



Miguel Rebolledo y sus conocimicntos del comcreto reforzado encontrd rdpidamente
aceplacion en nuestro pais.

La primera apliéacit')n tuve lugar en 1901 al construirse el sdtano de una pequefia casa
comercial, situada hasta hace poco tiempo en la esquina de las calies Artes y Paris,

La primera obra de importancia se llev6 a cabo en 1903 en Mérida, Yucatdn y fue el
edificio que ocupé Ja Ferreteria Candado.

La aceptacién del concreto armado fue inmediata. A mediados de 1906 ya se habian
construido cerca de 60 obras, en todas estas se tenfa signo del sistema Henebique,
extendiéndose en todo el pais con el mismo éxito con que se venia empleando en todo el
mundo. '

Hipotesis basicas del concreto reforzado.

El concreto simple esta formado por una mezcla fraguada de cemento, agua, agregado fino y
agregado grueso, aire y con frecuencia otros aditivos, La mezcla plistica se coloca y se
compacta en la cimbra, luego se cura para facilitar la aceleracion de la reaccién quimica de la
hidratacion de la mezcla agua — cemento, produciendo un concreto de aspecto duro. El
producto terminado tiene una alta resistencia a la compresién y una baja resistencia a la
tension, de tal forma que su resistencia a la tensién es aproximadamente un décimo de su

resistencia a la compresion.

Los dos componentes de la seccién de concreto reforzado heterogénco deberdn ser
distribuidos y proporcionados de tal manera que se utilicen en forma optima los materiales
involucrados. Esto es posible por que puede darse al concreto cualquier forma colocando y
compactando ia mezcla himeda dentro de los moldes apropiados en donde la masa plastica
se endurece. Si todos los ingredientes son proporcionados en forma adecuada, el producto



terminado resultaré fuerte, durable y, en combinacién con las varillas de refuerzo, adaptable
para usarse como parte de los miembros principales de cualquier sistema estructural.

Andlisis y disefio de secciones.

Esta claro que un gran nimero de parimetros intervienen en el dimensionamiento de un
elemento de concreto reforzado, tales como el ancho, el peralte, el 4rea de refuerzo, la
_deformacion del acero, la deformacion det concreto, el esfiuerzo del acero, etc. Por lo tanto,
es necesario un procedimiento por tanteos en la seleccién de secciones de concreto, con
suposiciones basadas en las condiciones del sitio, disponibilidad de los materiales
constituyentes, demandas particulares de los propietarios, requisitos arquitectnicos y de
alturas libres, las normas aplicables y las condiciones del medio ambiente. Tales pardmetros
deberan considerarse debido a que el concreto reforzado es con frecuencia construido en
campo, en coritraste a las secciones estandar de vigas y columnas laminadas en las estructuras

de acero.

Debera escogerse una etapa de prueba para cada zona critica en un sisterna estructural.
La etapa de prueba se analizard para determinar si su resistencia nominal es adecuada para
soportar la carga aplicada. Debide . ue a menudo es necesario llevar a cabo mids de una
prueba para obtener la seccidn reg.crida, el primer paso de disefio ocasiona una serie de

tanteos durante el procedimiento de andlisis.



CAPITULO I

El CONCRETO.

Fabricacion.

El concreto es un material artificial compuesto de arena, grava, agua y cemento. Para la

obtencion de un buen concreto, los agregados finos y gruesos deben tener una graduacion y

contenido de humedad uniformes mediante especificaciones adecuadas y efectivas

inspecciones en la seleccién y medicion de sus componentes. Los materiales activos (aguay.
cemento) al mezclarse se produce una reaccidn quimica que va endureciendo y en union con

los agregados inertes (arena y grava) se forma entre ambos una masa que al fraguar adquiere

gran solidez.

Los diversos compenentes de la mezcla se dosifican de tal forma que el concreto
resultante tenga una resistencia adecuada, una manejabilidad que haga posible su colocacién

y el menor costo posible.

La relacién agua - cemento, es el principal factor que controla la resistencia del concreto.
Para una relacion agua - cemento dada, se selecciona la minima cantidad de cemento, en kg*

m® de concreto, que proporcione la manejabilidad deseada.

Ocasionalmente se incorporan a la mezcla algunos productos llamados aditivos para
acelerar o retardar su fraguado o bien para proporcionar mayor fluidez. También para
suministrarle propiedades especificas tales como impermeabilidad, color, resistencia

superficial al desgaste etc.
Para elaborar un buen concreto es necesario tomar en cuenta los siguientes parametros:

- Calidad del cemento.



- Proporci6n del cemento en relacion al agua en la mezcla.

- Resistencia y limpieza del agregado.

- Interaccitn o adhesion entre la pasta de cemento y el agregado.,

- Mezclado adecuado de los ingredientes.

- Apropiada colocacion, terminacidn y compactacion del conereto fresco.

- Curado a una temperatura no menor de 10 grados centigrados mientras el concreto colocado

alcanza su resistencia.

Un estudio en estos requisitos muestra que la mayoria de las acciones de control deberin
tomarse antes de colocar el concreto fresco. Ya que tal control se rige por las proporciones y
la facilidad o dificultad mecénica en el manejo y colocacion, deberd estudiarse el desarrollo
del criterio basado en la teoria de proporcionamiento para cada mezcla.

Materiales que producen el concreto.

El concreto se produce por la interaccién mecdnica y quimica de un gran mimero de
materiales constituyentes. De aqui que sea vital describir cada uno de estos componentes
antes de estudiar el concreto como producto terminado. De esta manera, el disefiador y el
ingeniero de materiales pueden desarrollar habilidades para la scleccion de los ingredientes
adecuades y asi proporcionarlos para obtener un concreto eficiente y deseable que satisfaga

los requisitos de resistencia y condiciones de servicio.

Cemento.

Es el elemento principal en la elaboracion del concreto. El Portland es el mas usado en la
fabricacion de todo concreto y se puede definir como: El producto obtenido de la
pulverizacion fina por calcinacion de materiales arcillosos y calizos que tengan dxidos de
calcio, aluminio, silicio y fierro, en cantidades adecuadamente calculadas, sin mas adicion

posterior a la calcinacién que yeso natural



Al variar la calidad y dosificacién de las materias crudas empleadas en la fabricacion

del cemento, se pueden obtener cementos especiales; cada uno con caracteristicas diversas:

TIPO 1 Comin o Normal. De todos es el mas usado y se destina a estructuras y obras
de tipo general. Se caracteriza por tener altas resistencias mecdanicas y produce alta

generacion de su calor en su hidratacion.

TIPO I Modificado. Se caracteriza por su bajo contenido de aluminio tricalcico y alto
contenido de ferroaluminio tetracélcico; hace que la cantidad de calor que se genera sea
moderada; su empleo se recomienda en la construccion de obras hidraulica.

TIPO III_ Resistencia rdpida a corta edad. Recomendado cuando el concreto esta
“destinado a cargar al poco tiempo de ser colocado en la cimbra o bien cuando la cimbra
debe ser retirada en un minimo de tiempo para utilizarse nuevamente. La generaciéon de
calor al hidratarse es muy alta en este cemento.

TIPOTV De bajo calor. Se recomienda para estructuras donde se requieren grandes
volimenes de concreto. Esie cemento se distingue por tener bajos porcentajes de silicato
tricdlcico y aluminio tricalcico en contraste con altos porcentajes de silicato dicélcico y
ferroaluminato tetracdlcico. Se caracteriza, principalmente, por una menor generacion de
calor en su hidratacion, mayor resistencia al agrietamiento y desarrollo mds lento para su

resistencia final.

TIPO V  Resistente a los sulfatos. Es recomendable su uso cuando la infraestructura
expuesta a la accion de liquidos corrosivos o aguas sulfatadas. Al hidratarse la generacion
de calor es también baja.

Los factores que gobiernan en la seleccidén del tipo de cemento a utilizar son: el tipo de

estructura. el clima y otras condiciones que existirdn durante la construccion.



Agua

El agua que se requiere en la produccién de! concreto a fin de precipitar la reaccion quimica
con el cemento para humedecer el agregado y lubricar la mezcla para una ficil
manejabilidad. El agua que tiene ingredientes nocivos, contaminacién, sedimentos, aceites,
aziicar o quimicos es dafiina para la resistencia y propiedades de fraguado del cemento.

El reglamento indica que debe evitarse el empleo de agua con un contenido de sal

comin de 5% o mayor y nunca utilizar agua de mar en la fabricacioén de un concreto.

Agregados.

Los agregados son las partes del concreto que constituyen lo grueso del producto terminado.
Abarcan del 60 al 80% del volumen del concreto y tienen que estar graduados de tal forma
que la masa total de concreto actie come una combinacion relativamente solida,
homogénea y densa, con los tamafios mas pequefios actuando como un relleno inerte de los
vacios que existen entre las particulas mas grande.

Existen dos tipos de Agregados:

1. AGREGADO GRUESO (grava o roca triturada)
2. AGREGADQO FINO (arena natural)

Debido a que el agregado constituye la parte mayor de la mezcla, entre mas agregado
se tenga en la mezcla esto resultard en un concreto mas economice, a condicion de que la

mezcla sea de una razonable manejabilidad para el trabajo especifico en el que se utilice.



Aditivos.

Los aditivos son materiales que ademas del agua, agregado y cemento se utilizan como
ingredientes del concreto y se adicionan a la revoltura inmediatamente antes o durante el
mezclado. Su funciton es la de modificar las propiedades del concreto para hacerlo mas
apropiado para el manejo, por la economia o para otros propdsitos tal como el ahorro de

energia.

Los principales tipos de aditivos se resumen como a continuacion se presentan:

Aditivos acelerantes.- Se adicionan para reducir el tiempo de fraguado y acelerar el

desarrollo de la resistencia a temprana edad.
Aditivos inclusores de aire.- Estos aditivos forman diminutas burbujas de aire de 1mm. de
didmetro 0 menores en el concreto, se utilizan para incrementar la manejabilidad de la

mezcla,

Aditivos reductores de agua vy controladores de fraguado.- Estos aditivos incrementan la

resistencia del concreto, permiten también una reduccion en el contenido del cemento en

proporcidn a la reduccion en el contenido de agua.

Aditivos finamente divididos.- Son aditivos minerales que se utilizan para corregir

deficiencias en la mezcla de concreto suministrando finos faltantes del agregado fino.

Aditivos para concreto sin revenimiento.- La seleccidn del aditivo depende de las
propiedades que se desee del producto terminado, tales como su efecto sobre Ia plasticidad,
tiempo de fraguado, resistencia, deshielo y costo.



Concreto Fresco.

Las propiedades del concreto fresco son parte importante de la calidad en general del
concreto y las proporciones de la mezcla deben elegirse no sdlo para obtener la resistencia
, sino para producir concreto fresco que pueda transportarse, colocarse, consolidarse y
terminarse con facilidad. Las propiedades del concreto fresco también son importanies por
que afectarén la calidad y la apariencia de la estructura terminada, asi como su costo.

Luego que se afiade el agua a los otros ingredientes del concreto, éste recién

mezclado sufre varios cambios v se hace rigido en unas cuantas horas.

Manejabilidad y consistencia.

La manejabilidad es la propiedad del concreto recién mezclado que determina la facilidad y
homogenidad con la que puede mezclarse, transportarse, colocarse, compabtarse y '
terminarse . Es una propiedad que depende de las condiciones de colado.

Algunos de los factores importantes que afectan la manejabilidad del concreto son:

Cantidades relativas de pastas y agregados .

La plasticidad de la misma pasta.

Tamafio maximo y granulometria de los agregados.

La forma y las caracteristicas de la superficie de las del agregado.

La consistencia o fluidez del concreto es un aspecto importante de la manejabilidad y

se refiere en cierto modo a la cantidad de agua en el concreto.
La consistencia en el concreto generalmente se mide con la prueba de revenimiento.

Esta prueba se realiza midiendo el asentamiento en centimetros en el concreto después de

quitar ¢l molde en forma de cono truncado en el que se vacia el concreto fresco. La

10



consistencia o grado de humedad correspondiente a un revenimiento de cero a 2.5 cm
puede clasificarse como seca, de 2.5 a 5.0 cm. se clasifica como dura, 5.0 a 13.0 media y
13.0 a 18.0 como hiimeda. Para concreto estructural es suficiente un revenimiento de 7.5 a
10.0 para colarlo en moldes.

Utilizando la vibracion adecuada en vez de una mezcla més aguada se asegura no sélo
una mejor compactacion, sino que también la calidad del concreto serd superior al no

aumentar la proporcién de agua para obtener un mayor revenimiento.

Segregacidn y exudado.

Como el concreto no ¢s un material homogéneo, sino una mezcla dé ingredientes que
difieren en tamafio de las particulas y en el peso especifico, es suceptible a segregarse. Esta
propiedad perjudicial es una separacion o diferencia de asentamiento que se produce en el
agregado grueso y da como resultado una masa de concreto que no es uniforme. La
segregacion puede aparecer durante los mangjos, colados, vibrados y posiblemente por

acabados incorrectos de una mezcla de concreto.

El exudado, que en aigunas veces se llama ganancia de agua, esta muy relacionado a la
segregacion. Durante la sedimentacién de los materiales solidos dentro de la masa de
concreto el agua tiende a subir a la superficie, parte de esta agua queda atrapada debajo de
las varitlas horizontales de refuerzo y de los pedazos grandes del agregado.

El exudado puede reducirse al minimo disminuyendo la proporcion de agua,

aumentando la del cemento, usando arenas con la proporcidn adecuada de finos o
afiadiendo algunos aditivos finamente molidos como fas puzolanas.
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Inclusion de aire.

El concreto con aire incluido contiene aire que se le ha introducido intencionalmente en
forma de burbujas diminutas dispersas en toda la mezcla, las dos razones principales para
usar €] arre incluido son: mejorar la resistencia del concreto endurecido a la exposicion de
ciclos de congelamiento y fusidn asi como la de mejorar la manejabilidad del concreto
fresco.

La presencia de las burbujas de aire aurnema mucho la plasticidad y cohesion en la
mezcla. Debido a la mejora en manejabilidad pueden reducirse mucho las proporciones de
agua y arena en las mezclas con aire incluido. Ademds la inclusion de aire reduce la

segregacion y €l exudado en el concreto recién mezciado.

Las proporciones de aire se expresan en tanto por ciento de volumen del concreto,

aunque el aire se incluye Gnicamente en la fabricacién de mortero de concreto.

Tiempo de fraguado.

Las caracteristicas de endurecimiento del concreto recién mezclado también debe ser
consideradas en los procedimientos de construccion. Después de completar el mezelado el
concreto endurece gradualmente hasta que se hace completar su resistencia. Es
indispensable que permanezca pléstico durante un periodo de tiempo suficiente que permita
transportarlo, colocarlo, consolidarlo v terminarlo.

Es necesario seflalar que el tiempo de fraguado del cemento Portland no define en
forma adecuada el tiempo de fraguado del concreto, en el que influyen mucho las
proporciones de ia mezcla. La duracion del fraguado en los concretos varia mucho con los

diferentes cementos.
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Es importante tomar en cuenta que cuando el concreto se cuela en varias capas en un
muro o columna, la edad de la capa anterior debe ser menor que el tiempo de fraguado
inicial, para tener la seguridad de que se va a obtener una masa monolitica de concreto. A
menudo se emplean retardantes cuando se cuelan grandes masas de concreto en capas para
evitar Ia formacion de juntas de colado. Las llamadas juntas de colado en las construcciones
de concreto se forman cuando la superficie de éste se endurece demasiado antes de que la

otra mezcla de concreto se cuele sobre elia

Colocacién y curado del concreto.

Las técnicas necesarias para Ia colocacion del concreto dependen del tipo de miembro que
serd colocado: esto es, si es una columna, una viga, un muro, unz losa, una cimentacion, una
presa de concreto ¢ una extensién de un concreto previamente colado y endurecido. Para
vigas, columnas y muros los moldes deberin estar bien lubricados después de haberlos
limpiado, y el refuerzo debera estar libre de 6xido y ofros materiales dafinos. En
cimentaciones, la tierra deberd compactarse y humedecerse alrededor de 15cm. de
profundidad para evitar la absorcion de la humedad presente en el concreto hiimedo.
Siempre deberé colocarse el concreto en capas horizontales las cuales se compactaran por
medic de vibraciones de alta frecuencia ya sea de tipo sumergido o externo, como el caso lo

requiera, a menos de que sea colocado por bombeo.

A fin de que la reaccién quimica de hidratacion tome lugar, es necesario que la
hidratacién del cemento se lleve a cabo con la presencia de humedad a temperaturas arriba
de 10 grados centigrados. Si el secado es demasiado ripido, se desarrolian superficies de
agrietamiento. Esto vendré a disminuir la resistencia del concreto debido al agrietamiento
asi como k falla para lograr una completa hidratacién quimica.

Para facilitar unas buenas condiciones de curado puede utilizarse cualquiera de los

métodos siguientes:
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- Riego continuo con agua.

- Inundacién con agua.

- Cubrir el concreto con un yute hiimedo, pelicula plastica o papel de curado.

- Uso de compuestos quimicos para curacion con membrana para retener la humedad.
- Curado a vapor en los casos donde el elemento sea prefabricado.

Concreto Endurecido.
Las propiedades del concreto endurecido pueden clasificarse como:

Propiedades instantdneas o de ooﬁa duracion.
Propiedades de larga duracion.

En las primeras se encuentran :

Resistencia a la compresion, tension y cortante.
Rigidez medida por el modulo de elasticidad.

En las segundas se tiene :

Flujo plistico y contraccibn

Resistencia a la compresion.
Las resistencias de compresion en el concreto pueden llegar a obtenerse hasta de 900

kg/cm’® o mds, dependiendo del tipo de mezcla, las propiedades del agregado y el tiempo y
calidad del curado. La produccién comercial de concreto con agregado ordinario estd en el
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rango de 125 a 650 kg/cm?, siendo las resistencias del concreto més comunes en el rango
de 250 a 400 kg/cr’.

La resistencia a la compresién, {'c se basa en el estudio de cilindros estandar de 15 cm.
de didmetro por 30 cm. de ahwra curados bajo condiciones normales de laboratorio y
probados a los 28 dias de edad a un tipo de carga especificado. Cabe mencionar que en la
estructura real la resistencia del concreto puede no ser la misma del cilindro debido a la
diferencia en las condiciones de compactacién de compactacion y curado. Por elio, la
resistencia del concreto especificado debe calcularse por encima de la resistencia supuesta

en los calculos, por lo menos en:

30 kg/em’ cuando se tiene una desviacion estandar menor de 20 kg/em’.

40 kg/cm’” cuando se tiene una desviacion estindar comprendida etre 20 y 30 kg/em’.
50 kg/cm’ cuando se tiene una desviacion estandar comprendida entre 30 y 35 kg/em’,
60 kg/em’ cuando se tiene una desviacion estandar comprendida entre 35 y 40 kg/em’”.

Cuando 1a desviacion estandar es superior a 40 kg/cm’, el proporcionamiento en la
mezcla de concreto debe calcularse para una resistencia promedio igual o mayor de 85
kg/cm’ que la resistencia fc especificada. Para disefiar se usara f*c = 0.8f'c.

Resistencia a la tensién.

La resistencia del concreto a la tension es baja, aproximadamente del orden de un 10% a un

20% de su resistencia a la compresion,

La prueba de tension rara vez se utiliza debido a que se obtienen resultados inciertos
ocasionados por los dispositivos de sujecion, los cuales producen fallas prematuras por
concentraciones de esfuerzos. Existen varios métodos para la prueba de tension. el mas
utilizado es la prueba de rotura o brasilefia.
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Para el disefio de miembros sujetos a flexion, se utiliza el valor del médulo de ruptura
fr en lugar de Ia resistencia de rotura. El médulo de ruptura se mide llevando a la falla vigas
de concreto simple de 15 X 15 cm. de seccion transversal, con un claro de 45 cm. y
cargadas en sus tercios del claro. El médulo de ruptura tiene un valor mayor que la
resistencia de rotura Para el disefio se usa un valor nominal fi* = 0.75f, siendo f la
resistencia a la tension, se puede estimar en:  concreto normal 1.5./Fc.

Resistencia al Cortante,

La resistencia al cortante es ms dificil de determinar experimentalmente comparada con las
pruebas discutidas con anterioridad debido a la dificultad de separar el cortante 'de otros
esfuerzos. Esta es una de las razones de las grandes diferencias en los valores de la
resistencia al cortante, variando desde un 20% de la resistencia a la compresién bajo carga
normal hasta un porcentaje bastante mayor del 85% de la resistencia a la compresion en los
casos donde exista cortante directo en combinacién con la presion.

El control de un disefio estructural por resisiencia al cortante es importante solamente
en casos particulares, ya que los esfiierzos cortantes se limitan siempre a valores bajos a fin
de proteger al concreto de una faila por tensi6n diagonal.

Curva esfuerzo — deformacion.

El conocimiento de la relacién esfuerzo - deformacion del concreto es esencial para el
desarrollo de todos los términos y procedimientos de analisis y disefio en las estructuras de
concreto. Enla figura 2.1a se muestra una curva tipica de esfuerzo - deformacién obtenida
de pruebas utilizando especimenes cilindricos de concreto cargados en compresién axial por
varios minutos. La primera parte de la curva, hasta cerca del 40% de la resistencia filtima f¢

puede en esencia considerarse lineal para todos los casos practicos. Después de
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Después de aproximadamente el 70% de! esfuerzo de falla, el material pierde una
importante parte de rigidez, con esto aumenta la curvatura de diagrama. Bajo la carga
ultima, se pueden observar con mucha facilidad grietas paralelas a la direccion de la carga,
y la mayoria de los cilindros {excepto en aquellos con resistencias muy bajas) fallan en
forma repentina inmediatamente después de esto.

La figura 2.1b muestra las curvas esfuerzo - deformacidn para concretos de varias

resistencias. Puede observarse que:

1.- Cuanto méas baja sea la resistencia del concreto, mayor serd la deformacion de la
falla.

2.- La longitud de la parte relativamente lineal se incrementa con el aumento en la
resistencia a la compresién del concreto.

3.- Existe una reduccion aparenté en la ductilidad con la resistencia incrementada.

Esfuerzo,
fe.
fc
0.7fc l
* -~
Deformacion, E

Figura 2.1 a Curvatipica de esfuerzo deformacion del concreto.
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Figura 2.1 b Curvas esfuerzo — deformacion para varias resistencias de concreto
Médulo de elasticidad.

El médulo de elasticidad de Young se aplica unicamente a la tangente de la curva esfuerzo-
deformacién en el origen. La pendiente inicial de la tangente a la curva se define como el
mddulo tangente inicial y es también posible construir un m6dulo tangente en cualquier

punto de la curva.

El médulo secante de elasticidad del concreto se determina con la pendiente de la linea
recta que se une al origen con un esfuerzo dado (alrededor de .41 c). Este valor, llamado en
el calculo del disefio médule de clasticidad, cumple la suposicién practica de que las
deformaciones que ocurren durante la carga pueden considerarse basicamente elasticas y

que cualquier deformacion posterior debida a la carga se considera como flujo pléstico.

Segiin las N.T.C.D.CE.C. del D.D.F. para concretos clase 1 el mddulo de elasticidad
se supondrd igual a 14000 /f'c y para concretos clase 2 se supondra igual a 8000 /fc.
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Pueden usarse otros valores de Ec que estén suficientemente respaldados por
resultados de laboratorio. En problemas de revision estructural de construcciones
existentes, puede aplicarse el modulo de elasticidad determinado en corazones de concreto
extraidos de la estructura, que formen una muestra representativa de ella. En la figura 2.2

se muestra ¢l modulo tangente y secante del concreto.

\ ,
Esfierzo. D Madulo de ,
tangente inicial. Médulo de
tangente
Modulo secante
—
-

Deformacidn, E

Figura 2.2 Médulo tangente y secante del concreto.

Contraccion.

Existen dos tipos basicos de contraccion: contraccion pldstica y contraccién por desecado.
La contraccion plastica ocurre durante las primeras después de haber colocado el concreto
fresco en los moldes. Esto se presenta cuando la humedad de la superficie de concreto se
evapora mis rapidamente antes de ser reemplazada por el agua exudada de las capas mds

bajas de los elementos de concreto.

La contraccién por desecacion es la disminucion en el volumen de un elemento de

concreto cuando éste pierde humedad por evaporacion.
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La figura 2.3 relaciona el aumento de la deformacion por contraccién respecto al
tiempo. La relacion disminuye con el tiempo ya que los concretos mds viejos son ms

resistentes a esfuerzos y en consecuencia experimentan menos contraccion

La contraccién por secado se supondrd igual a:

Congretos clase 1 : 0.001.
Concretos clase 2 : 0.002.

Son varios los factores que afectan la magnitud de la contraccién por desecacion:

Agregado
Relacion agua — cemento
Tamafio del elemento de concreto
Tipo de cemento

Condiciones del medio ambiente
Cantidad de refuerzo

Aditivos

Deformacion Esh

Tiempo t

Figura 2.3 Contraccion - Tiempo



Flujo Plistico.

El flujo plastico es €l incremento en deformacidn respecto al tiempo debido a una carga
sostenida. La deformacion inicial debida a la carga es la deformacion elastica, mientras que
la adicional debida a la misma carga sostenida es la deformacion por flujo plastico.

La figura 2.4 muestra el incremento en la deformacion por flujo plastico respecto al
tiempo, ¥ como en ¢} caso de la contraccion, puede verse que el flujo plastico disminuye
con ¢l tiempo. El flujo plistico no puede observarse en forma directa y sdlo puede
determinarse restando la deformacion elastica y la deformacién por contraccién a la
deformacion total.

. Deformaciéan E

&er ( flujo plastico)

¥
¥

eg (deformacion elastica)
¥

A4

Tiempot

Figura 2.4 Curva deformacion - tiempo

Acero de refuerzo.

El acero de refuerzo para el concreto consiste de varillas que se fabrican tanto de acero
laminado en caliente como de acero trabajado en frio. Los diametros usuales de las barras
producidas en México varian de 4" a 1 ¥ ™. Todas las varillas, con excepcion del alambron
de ¥” que generalmente es liso, tienen corrugaciones en la superficie para mejorar su
adherencia al concreto. La tabla 2.1 proporciona datos sobre las caracteristicas principales
de barras de refuerzo, asi como datos sobre las caracteristicas.
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Namero Pulg, mn. Kg/m. Cm’ am.
2 Y 6.4 0.248 032 1.9
25 5/t6 79 0.388 049 248
k} 378 9.5 0.559 0.7 298
4 13 12.7 0.993 1.27 3.9
5 5/8 159 1.552 1.98 5.00
6 % 190 2235 2.85 6.00
7 778 22 3.042 3.88 6.97
3 1 254 3973 5.07 7.98
B4 1-i/8 286 5.028 6.41 899
10 1- % 318 6.207 .92 9.99
1 1-3/8 349 7.511 9.58 10.96
12 1-172 38.1 8.938 11.40 11.97

Tabla 2.1 Didmetros, pesos, dreas y perimetros de barras.

Propiedades mecdnicas del acero de refuerzo.

Las propiedades mecanicas dependen, principalmente de la composicién quimica, los
procesos de laminado y el tratamiento térmico de las varillas; otros factores que pueden
afectar estas propiedades son las técnicas empleadas en las pruebas, tales como la rapidez
de 1a carga de la muestra, las condiciones y geometria de la muestra. Estos factores pueden
producir una apreciable variedad de resultados para un mismo tipo de acero.

El espécimen de prueba usual es una muestra sometida a tension, y se supone que para
todos los fines pricticos el comportamiento a compresion es similar al comportamiento a

tensién.

Un diagrama tipico esfierze - deformacion de un acero al carbono (figura 2.5) se
caracteriza por la existencia de una zona inicial en la que los esfuerzos y deformaciones



estan relacionados entre si linealmente seguida por la llamada regién plastica, donde tienen
lugar deformaciones considerables sin incremento apreciable de esfuerzos y termina en una
region de endurecimiento por deformacion, en la cual un incremento de deformacién es

nuevamente acompafiado por un incremento de esfuerzo.

PUNTO DE FLUENCIA. Se define punto de fluencia como el esfuerzo del material
para el cual la deformacidn presenta un gran incremento sin que haya un aumento

correspondiente en el esfuerzo. Esto queda indicado por la porcion plana del diagrama
esfuerzo - deformacién, denominada rango plistico.

RESISTENCIA DE FIUENCIA. Los diagramas esfuerzo - deformacion de los aceros
de alta resistencia tratados térmicamente indican que estos aceros no tienen la amplia parte
plana correspondiente al flujo plastico, sino que en vez de ella muestran una curva

ascendente continua hasta ilegar al punto de resistencia maxima a la tensién.

RESISTENCIA A LA TENSION. La resistencia a la tension se define como el
cociente de la carga axial maxima aplicada sobre la muestra, dividida entre el area de la
seccion transversal original. En alpunos casos, éste es un valor arbitrario Wil para

propositos de referencia, por que la resistencia real a la tension debe basarse en la curva real
de esfuerzo - deformacién.

LIMITE DE PROPORCIONALIDAL, El limite de proporcionalidad es el esfuerzo
maximo para el cual los esfuerzos son directamente proporcionales a las deformaciones.

MODULO DE ELASTICIDAD. Es la relacion de} esfuerzo a la deformacién en la
regién elistica de la curva esfuerzo - deformacién. Se determina este valor por medio de la

pendiente de dicha porcién elistica del diagrama. El reglamento de construcciones del
D.D.F. supone Es = 2X10° kg/em®
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MODULQ DE ELASTICIDAD TANGENTE. La pendiente de la tangente a la curva
esfierzo - deformacion trazada en cualguier punto situado armiba del limite de
proporcionalidad, se define como méddulo de elasticidad tangente.

RELACION DE POISSON, Se denomina relacién de Poisson a la relacion entre la
deformacion unitaria transversal y ta deformacién unitaria longitudinal, bajo una carga axial
dada. Este valor varia para el acero de (.25 a .33 dentro del rango plastico.

MODULO DE ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION. Se define por la
pendiente de la curva esfuerzo - deformacion en el rango por endurecimiento por

deformacion.

MODULO DE ELASTICIDAD AL ESFUERZO CORTANTE. La relacion del
esfuerzo - deformacién cortante a la deformacion unitaria por cortante dentro del rango
elstico, se denomina modulo de elasticidad al esfuerzo cortante G v puede determinarse

mediante a expresion:

21+ p)

RESISTENCIA A LA FATIGA. Se llama resistencia a la fatiga al esfuerzo al cual el
acero falla bajo aplicaciones repetidas de carga, se denomina también limite de aguante.

RESISTENCIA AL IMPACTO. Es una medida de la capacidad del material para
absorber energia bajo aplicaciones répidas de carga. La tenacidad es la medida comparativa

de las resistencias al impacto de varios aceros,

Otras propiedades de interés para el disefiador son las caracteristicas de soldabilidad,

manejabilidad, formabilidad y resistencia a la corrosion.

En Meéxico se cuenta con una extensa variedad de aceros de refuerzo, las barras
laminadas en caliente se pueden obtener limites de fluencia desde 2300 a 4200 kg/cm’. El
acero trabajado en frio alcanza limites desde 4000 a 6000 kg/cm®. En la figura 2.6 se
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muestra la grafica esfuerzo - deformacion de un acero trabajado en frio, fabricado en

México.

Actualmente se ha empezado a generalizar el uso de mallas como refuerzo, éstas son
formadas por alambres lisos unidos por puntos de soldadura en las intersecciones. El acero
en estas mallas es del tipo trabajado en frio con esfuerzos de fluencia del orden de 5000
kgfem’, El espaciamiento de los alambres varia de 5 a 40 cm. y los didmetros de 2 a 7 mm.
aproximadamente,

Esfuerzo , 3000 o
Kg/em? -
3000 g - - -—
™~
2000 2.1 X 10° kg/em?
1000 - - T
: | |

0 005 010 015 020 025 030 035 040

Deformacidon unitaria en centimetro por centimetro

Figura 2.5 Curva esfuerzo - deformacién de un acero al carbono.

Esfuerzo

ton/am?

S = 2 W b th On -} Do

0 005 001 0015 0020 0025 0.030 0.035 0040 0.045 0.050

Deformacion unitaria, £

Figura 2.6 Curva esfuerzo deformacion para aceros trabajados en frio.
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Concreto reforzado.

El concreto es resistente en compresion pero débil en tensidén. Por lo que, se necesita de un
refuerzo para resistir los esfuerzos de tensién que resulten de las cargas aplicadas. Algunas
veces se utiliza refuerzo adicional para reforzar la zona de compresion de las secciones de
las vigas de concreto. Tal acero es necesario para cargas pesadas a fin de reducir las
deformaciones a largo tiempo.

Las estructuras de concreto reforzado tienen ciertas caracteristicas que se derivan de su
procedimiento constructivo, que las distinguen de las estructuras de otros materiales.

Una de estas caracteristicas s que al concreto se le puede dar varias formas, gracias a
esto, es posible construir estructuras como los cascarones, que en otros materiales seria muy
dificil de obtener.

Otra caracteristica importante es la facilidad con que puede lograrse la continuidad en
la estructura. Mientras que en estructuras metalicas el logro de continuidad en las
conexiones entre los elementos implica serios problemas en el disefio y en la ejecucion, en
las de concreto reforzado el monolitismo es consecuencia natural de las caracteristicas de

CONStruccion.

Para &2 construccion de estructuras de concreto reforzado existen dos procedimientos
principales. Cuando los elementos estructurales se forman en su posicién definitiva, se dice
quelaMhasido colada en el lugar. Si s¢ fabrican en un lugar distinto al de la
posicién definitiva de la estructura, el procedimiento recibe el nombre de prefabricacidon.

Para la construccion de estructuras coladas in sifu, es necesario seguir una secuencia
determinada, ya que para iniciar cada etapa es indispensable que se haya concluido la
anterior. Ademds, es necesarto la construccion de obras falsas muy elaboradas y transportar
el corcreto fresco del lugar de fabricacion a su posicion definitiva, operaciones gue influyen

en ¢l costo.



Con el procedimiento de prefabricacién se economiza tanto en la obra falsa como en el
transporte del concreto fresco y se pueden realizar en forma simulidnea varias etapas de
construccion. Sin embargo, esta procedimiento presenta el inconveniente del costo adicicnal
de montaje y transporte de Jos elementos prefabricados y, ademés el problema de

desarrollar conexiones efectivas entre los elementos.

El ingeniero proyectista deberd escoger entre estas dos alternativas de construccion
considerando las ventajas econdmicas, constructivas y técnicas que se adapten a su

proyecto.

Caracteristicas Accion — Respuesta de elementos de concreto,

El objetivo de una estructura de concreto consiste en determinar dimensiones y
caracteristicas de los elementos de una estructura para que ésta cumpla con un grado de
seguridad razonable, también para que la estructura se comporte satisfactoriamente en
condiciones de servicio. Debido a estos requisitos es necesario conocer Ias relaciones que
existen entre las caracteristicas de los elementos de una estructura, como son: dimensiones,
refuerzo, etc., las solicitaciones que deben soportar y los efectos que dichas solicitaciones
producen en la estructura.

Si son conocidas las posibles combinaciones entre las acciones, los elementos de
ciertas caracteristicas y sus respuestas, se contara con una base racional para establecer su
métedo de disefio, el cual tendrd como objeto determinar las caracteristicas que debe tener
la estructura para que, al estar sometida a ciertas acciones, su comportamiento o respuesta
sea aceptable desde los puntos de vista de seguridad frente a la falla v utilidad en

condiciones de servicio.
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El problema de la determinacion de las relaciones accion - respuesta para estructuras
con ciertas caracteristicas, sometidas a toda una variedad de acciones y combinaciones de
estas acciones, es complejo, ya que puede presentarse un nimero infinito de combinaciones.

Debido a esta situacion, es necesario contar con un método de andlisis que permita
determinar en cada uno de los elementos de una estructura las acciones resultantes de la
aplicacion de las solicitaciones exteniores a la estructura total. Para establecer una base
racional de diseflo serd necesario obtener las caracteristicas accién - rospuesta
corresporclientes a las acciones mas frecuentes sobre los distintos elementos estructurales,
Con esta informacion se puede determinar el rango de las solicitaciones bajo las cuales el
elemento se comportara satisfactoriamente una vez en condiciones de servicio. Esto quiere

decir, que es necesario establecer las relaciones siguientes:

Acciones interiores Caracteristicas del elemento Respuesta
Carga axial Tipo de concreto Deformacion
Flexion Tipo de refuerzo Agrietamiento
Torsion Tamatlo Durabilidad
Cortante Forma Vibracion

Al valuar la respuesta correspondiente a una accién especifica, es necesario tomar en
cuenta el modo de aplicacién de la misma, va que este factor influye de manera muy
importante en dicha respuesta. Es decir, la respuesta de una estructura a una accién
determinada dependerd de si ésta es instaniénea, de corta duracion, sostenida, etc.

Solicitaciones aplicadas a estructuras de concreto.
Las principales solicitaciones o acciones exteriores a que puede estar sujeta una estructura

son: cargas estaticas, debidas a peso propio, cargas vivas y a cargas permanentes, asi como
a cargas dinAmicas impuestas por un sismo, o por la presién del viento o por la aplicacién

repetida de cargas vivas.
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También se consideran como solicitaciones las deformaciones de la estructura

inducidas por asentamiento, contraccion, flujo plastico y cambios de temperatura.

Al realizar las consideraciones de éstas acciones, es necesario proveer las condiciones
mis desfavorables en que la estructura puede llegar a encontrarse asf y el tiempo que suffira
estas condiciones desfavorables,

La estimacion de las cargas debidas al peso propio puede hacerse con relativa
precision, los errores no seran mayores del 20%, si se han evaluado con cuidado los
volimenes de los materiales y los pesos volumétricos.

En lo que respecta a la carga viva, los errores en la estimacién pue'de ser del 100% o
aim mayores. La carga viva esta especificada cominmente en los reglamentos de
construccién como carga uniformemente repartida, con distintas intensidades de acuerdo al
uso considerado, o bien si se trata de puentes, como carga movil idealizada. Estos valores
equivalentes especificados se basan en estudios limitados. Los efectos de las cargas

equivalentes en la estructura pueden ser muy diferentes de los efectos de las cargas reales.

Segiin nuestra experiencia es como s¢ puede especificar un tipo de carga tal que, unido
a procedimientos adecuados de disefio y construccién proporcione una estructura que se
comporte satisfactonamente.

Anslisis de estructuras de concreto.

Para poder analizar una estructura es necesario idealizarla, una idealizacién comtn en el
andlisis de estructuras de edificios es considerar la estructura formada por seties de marcos
planos en dos direcciones. Se considera, ademas, que las propiedades mecénicas de los
elementos en cada marco estan concentradas a lo largo de sus ejes. Una vez idealizada la
estructura se le aplican las acciones para conocer su respuesta (fuerzas internas).




Ei propésito de andlisis es valuar las acciones interiores en las distintas partes de la
estructura. Para ello es necesario, salvo en estructuras o elementos isostiticos, conocer o
suponer la relacién entre fuerza y deformacién o, en términos més generales, entre accion y
respuesta.

El anilisis elastico de e :turas parte de I hipotesis mas simple que puede hacerse
para relacionar carga y det.  icidn es suponer una dependencia lineal. Otra hipétesis
relativamente simple que se hace para el andlisis de estructuras, es la de suponer que las
acciones interiores, al llegar a un valor critico de la accién, son independientes de las
deformaciones; en esta hipotesis se basa el andlisis limite. En ¢l se trata de obtener los

valores de las acciones para los cuales la estructura se vuelve im mecanismo inestable.

Existen otros tipos de analisis mas refinados, con hipdtesis menos simples que las
anteriores, que se aproximan mas a la realidad. Debido a su mayor refinamiento son mas

laboriosos, aurkjue con el empleo de computadoras se usardn cada vez mas.

Dimensionamiento de estructuras de concreto reforzado.

El dimensionamiento ¢s la determinacion de las propiedades geométricas de los elementos
estructurales y de la cantidad del acero de refuerzo.

El procedimiento tradicional de dimensionamiento. basado en esfuerzos de trabajo,
consiste en determinar los esfuerzos comrespondientes a acciones interiores obtenidas de un
andlisis elastico de la estructura, bajo condiciones de servicio. Estos esfuerzos se comparan
con esfuerzos permisibles, especificados como una fraccion de las resistencias del concreto
y ¢l acero. Se supone que asi s logra simultdneamente, un comportamiento satisfactorio en

condiciones de servicio y un margen de seguridad razonable.



El procedimiento mas cominmente utilizado en Ia actualidad es el denominado método
plastico, de resistencia o de resistencia ultima, segin ¢l cual los elementos o secciones se

dimensionan para que tengan una resistencia determinada.

El procedimiento consiste en definir las acciones interiores, correspondientes a las
condiciones de servicio, mediante un anilisis elastico y muktiplicarlas por un factor de

carga, para asi obtener las resistencias de dimensionamiento.
A continuacion se presentan las hipotesis de disefio:

l.- La secciéon plana antes de la deformacion, permanece plana después de la
deformacién (las deformaciones son proporcionales al eje neutro y siguen una ley de
vanacion lineal.)

2.- Al llegar a su capacidad limite los esfuerzos y las deformaciones no son
proporcionales y la distribucion de los esfierzos no es lineal. Se puede considerar que el
diagrama de csfuerzos puede tener cualquier forma, siempre v cuando los valores
resultantes de las férmulas obtenidas con los diagramas supuestos estén de acuerdo con los

valores reales o experimentales.

3.-La adherencia entre ¢l acero y el concreto es perfecta y sus deformaciones son
iguales a igual distancia del eje neutro.

4.-Las tensiones son tomadas integramente por el acero (despreciando la capacidad de
tension del concreto) y se consideran aplicadas en el centro de gravedad de éste.

5.- El conjunto de fuerzas interiores y exteriores constituye un sistema en equilibrio.
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Disefio por estados limite.

El reglamento de construcciones para el Distrito Federal establece disposiciones para el
disefio de estructuras basadas en el concepto de estados limite. Se consideran dos categorias
de estados limite: los de falla y los de servicio,

Los estados limite de falla corresponden al agot:  'mo definitivo de la capacidad de
carga de la estructura o de cualquicra de sus miembre. . al hecho de que la estructura, sin
agotar su capacidad de carga, sufra dafios irreversibles que afecten su resistencia ante

nuevas aplicaciones de carga.

Los estados limite de servicio tienen lugar cuando la estructura llega a deformaciones,
agrietamientos, vibraciones o daflos que afecten su correcto funcionamiento, pero no su
capacidad para soportar cargas.

Para revisar los estados limite de falla, o sea, la seguridad de una estructura, se debe
verificar que la resistencia de cada elemento estructural y de la estructura en su conjunto
sea mayor que las acciones que actian sobre los elernentos o sobre la estructura

El disefic por estado limite de falla se efectia como se muestra a continuacion:

- Determinar acciones que s¢ aplican a la estructura, (carga viva, carga muerta y cargas
accidentales.)

- Calcular, mediante un andlisis estructural, los efecios de las acciones sobre la estructura,
(fuerzas axiales, cortantes, momentos flexionantes y torsionantes), a estas fuerzas se les
llama fuerzas internas.

- Las fuerzas internas se multiplican por factores de carga Fc, para obtener las fuerzas
internas de disefio. '

- Se caloulan las resistencias nominales, R de cada elemento de la estructura, vy se
mukiplican por factores reductivos, FR, para obtener resistencias de disefio.



- Se verifica que las resistencias de disefio, FR R, sean iguales o mayores que las fuerzas
intemas de disefio, FR S.

Per lo que respecta a los estados limite de servicio, ¢l RCDDF especifica calcular la
magnitud de las respuestas, tales como deflexiones y vibraciones bajo la accién de cargas
nominales, sin incrementarlas o disminuirlas por los factores de carga, y comparar estas
magnitudes con los valores especificados por el reglamento. Las deflexiones y los
agrietamientos son las mas importantes respuestas para elememos de concreto reforzado.

Sistemas estructurales de concreto.

Toda ‘estructura se dimensiona considerando dos aspectos que deben estar de acuerdo, el
aspecto arquitecténico y el ingenieril ambos se unen para servir una funcion particular. La
forma y funcién van mano a mano y el mejor sistema estructural es aquel que llena la
mayor parte de las necesidades del usuario siendo a la vez til, atractivo v de un costo

econdmico prometedor.

Aunque la mayoria de las estructuras se disefian para una vida Gtil de 50 ajios, el
registro de durabilidad indica que las estructuras de concreto reforzado dimensionadas de

manera adecuada han tenido por lo general mayores vidas wtiles,

Los sistemas de concreto se componen de varios elementos estructurales que, cuando
son conjuntados, producen un sisterna total. Los componentes pueden clasificarse en forma
generalen:  Losas de piso, Vigas, Columnas, Muros y Cimentaciones.

1.- Losas de piso.

Las losas de piso son los principales elementos horizontales que transmiten las cargas vivas,

asi como las cargas muertas a los apoyos verticales de los marcos de una estructura. Pueden




ser losas sobre vigas, como se muestra en la figura 2.7, o losas encasetonadas, losas sin
vigas apoyandose directamente sobre columnas o losas apoyadas sobre viguetas.

2~ Vigas.

Las vigas son los elementos estructurales que transmiten las cargas tributarias de las losas
de piso a las columnas verticales. Normalmente se cuelan monoliticamente con las losas y
estan reforzadas estructuralmente en una cara, la parte més baja de tensién, o ambas caras
superior e inferior. Como son coladas monoliticamente con la losa, forman una viga T para

las vigas interiores o una viga L en el exterior de la losa, como se muestra en la figura 2.7.

3.- Columnas,

Son los elementos verticales que soportan el sistema de piso estructural. Son miembros
sometidos a fuerzas de compresion en la mayoria de los casos a carga axial y flexion y son
de mayor mmportancia en las consideraciones de seguridad de cualquier estructura.

Si un sistemna estructural esta compuesto de miembros horizontales en compresion tales

miembros se¢ consideran como vigas - columnas.

4.- Muros.

L1os muros son los cerramientos verticales para los marcos. No son en general o
necesariamente, hechos de concreto sino de cualquier material que cumpla estéticamente la
forma y necesidades funcionales del sistema estructural.

Los muros estructurales de concreto son a menudo necesarios como muros de
contencion, muros de escalera y muros de cortante que resisten cargas horizontales de

viento y sismo.



5.- Cimentaciones.

Las cimentaciones son los elementos estructurales de concreto que transmiten el peso de las
estructuras superiores al suele. Pueden ser de muchas formas, el mas simple es una zapata
aislada que se muestra en la figura 2.7, otras formas son los pilotes, losas y zapatas
corridas.

Los resultados del proceso de andlisis y disefio de una estructura tienen que presentarse
en forma concisa y estandar de tal manera que el constructor pueda utilizarlos para construir

el sistema completo.

| Colummna
superior

l

Viga principal. J\
Viga T ransversal Viga de borde
<{—Columa
mferior
Cimentacion
(zapata)

Figura 2.7 Elementos de concreto reforzado.



CAPITULO III

COLUMNAS.

Introduccion.

l.as columnas son los miembros verticales a compresién y/o tensién de los marcos
estructurales que sirven para apoyos a las vigas cargadas. Transmiten las cargas de los
pisos superiores hasta la planta baja y después al suelo a través de la cimentacion.
Puesto que las columnas son elementos sujetos a cargas de compresion axial, la falla
de una columna en un lugar critico puede causar el colapso progresivo de los pisos

concurrentes v el colapso total de la estructura completa.

El disefio de una columna debe tener cuidado extremo, teniendo en cuenta que la
falla estructural de una columna es un evento de principal importancia. Las columnas
deben tener una reserva de resistencia mds alta que las vigas o que cualquier otro
elemento de proyeccién horizontal, especialmente por que las fallas de compresion

proporcionan muy poca advertencia.

La resistencia de las columnas se calcula con los principios basicos siguientes:

e Existe una distribucion lineal de las deformaciones en la seccidn transversal de la

columna,
¢ No hay deslizamiento entre el acero y el concreto.

e Para propésito de los calculos de la resistencia, la deformacion unitaria méxima

permisible en la falla es 0.003.

e La resistencia en tensidn del concreto es despreciable y no se considera en los

calculos.
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Tipos de columnas.

Las columnas se pueden clasificar con base a su forma, a la disposicidn de la carga en

la seccion transversal y por la longitud de la columna.

La forma y arreglo del refuerzo, identifican 3 tipos de columnas que se ilustran en

la figura 3.1

¢ Columnas rectangulares o cuadradas con refuerzo longitudinal de varillas y

refuerzo transversal de estribos.
» - Columnas circulares con refuerzo longitudinal y refuerzo transversal en espiral.

¢ Columnas compuestas en las que se confinan perfiles estructurales en el concreto.

En base a la disposicidn de la carga en la seccidn transversal, se puede clasificar a
las columnas como cargadas axialmeme o excénticamente, segin se muestra en la

fipura 3.2

Las columnas cargadas axialmente, tedricamente no soportan momento. Sin
embargo, en la practica, los reglamentos de construccion consideran siempre la
existencia de momentos flexionantes, ain cuando el anlisis indique que no hay dichos

momentos,

Las columnas con carga excéntrica estdn sujetas a momento ademas de la fuerza
axial. El momento s¢ puede convertir en una carga P y una excentricidad e, como se
muestra en la fig. 3.2b y c¢. El momento puede ser uniaxial, como es el caso en una

columna exterior del marco de un edificio de varios niveles, y o cuando dos tableros
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adyacentes no estan cargados de modo similar, como en las columnas A y B de la
fig. 3.3

La falla en las columnas se puede presentar como resultado de una falla en el
material por la fluencia inicial del acero en la cara de tensién o por el aplastamiento
inicial del concreto en la cara de compresion, o por la pérdida de la elasticidad lateral

estructural (esto es, por pandeo).

4
V4

L
P

L.

{a) Columna
de estribos.

RERREE
Y
EERRRE

AEEREEW

{ b ) Columna Zunchada, { b } Columna Compuesta

Figura 3.1 Clasificaciéon de columnas, de acuerdo con la forma y tipo de refierzo.
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1] te)
a) Columna con carga axial

b) Columna con carga axial v momento vniaxial
c) Columna con carga axial y momento biaxial

Figura 3.2 Clasificacion de las columnas, segun la posicién de la‘carga en la

seccion transversal,

b

{s}

Figura 3.3 Flexion de las columnas.

a) elevacién del marco A: columna Sujeta a flexién unjaxial
B: columna exterior con flexién uniaxial

b) planta del sistema de marcos. C: columna exterior con fuerza biaxial.
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Si la falla se debe a la falla inicial del material, se clasifica como columna corta, a
medida que se incrementa la longitud de la columna, también se incrementa la
probabilidad de que el pandeo produzca la falla. Por lo tanto, a transicién de columna
corta (falla del material) o columna larga ( falla por pandeo ) se define como la
relacion de la longitud efectiva Kl con el radio de giro. La aitura | es la longitud no
apoyada de la columna v K es un factor que depende de las condiciones en Jos

extremos de las columnas y en si esta contraventeada o no lo esta.

Resistencia de columnas cortas cargadas axialmente.

La figura 3.4 muestra las curvas carga - deformacioén unitaria para tres tipos de
elementos de concreto sujetos a compresion axial. Estas curvas son tipicas de ensayes

de columnas relativamente cortas.

? /—_\Cz
“‘\C1
_ o —.C;
-
g B AT
/‘ *\ Con refuerzo helicoidal sin vy
Vs recubrimiento
A 0.85 I A
i L 1 1 1 1 1 : ! 1

Q.00 9007 0.003 Q004 Q003 0006 COCG? 0.008 COOT 041D

Figura 3.4 Curvas esfuerzo-deformacion unitaria de columnas cortas bajo
compresidn axial

La curva A. corresponde a un elemento de concreto simple, la carga maxima se

alcanza cuando se llega a una deformacién unitaria del orden de 0.002. La resistencia
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de un cilindro disminuye al aumentar su relacion de esbeltez, hasta llegar a un valor
minimo aproximadamente igual al 85% de la resistencia de un cilindro con relacién de
esbeltez igual a dos. Por consiguiente, la resistencia de un elemento de concreto
simple sujeto a compresion puede estimarse como el producto del 85% del esfuerzo
medido en un cilindro de control (f¢). Este valor o factor de reduccidn (.85 es solo un

promedio de resultados de ensayes en miembros colados verticalmente.

Si se adiciona refuerzo longitudinal a un espécimen de concreto simple y se utiliza
el refuerzo transversal necesario para mantener las varillas longitudinales en su
posicion durante el colado, la carga mdxima se obtiene bajo las mismas condiciones
que en un cilindro de concreto simple, es decir, a una deformacion unitaria de 0.002 la
falla, como en el caso ant_erior, se produce a una deformacién unitaria de 0.003 o

0.004, si el ensaye ¢s de corta duracion.

La caracteristica carga - respuesta de un espécimen con refuerzo longitudinal es
una curva como ia B en la figura 3.4 La resistencia adicional sobre la de un cilindro
0 la de un prisma de concreto simple es debida a la contribucion del refuerzo
longitudinal en compresiéon. Se puede estimar esta contribucién como el producto del
area de acero (As) por el esfuerzo de fluencia (Fy). Por lo tanto, la resistencia o carga
midxima que un prisma de concreto con refuerzo longitudinal y estribos transversales

es capaz de alcanzar, esta dada por la siguiente expresion:

Po=10.85fc Ag+ AsFy

Donde:
Ag = Area total de concreto, descontando el drea ocupada por las barras de acero.
As = Area ocupada por las barras de acero.

Fy = Esfuerzo de fluencia del acero.
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f'c = Resistencia de los cilindros de control. (dms. 15X30)

Se debe notar que la carga axial produce una compresion uniforme en toda la
seccion transversal; por consecuencia, el esfuerzo y la deformacion en la falla serdn

uniformes en toda la seccién transversal, como se muestra en la figura 3.5

Si el elemento, ademés de refuerzo longitudinal, tiene refuerzo helicoidal continuo
a todo lo largo, su comportamiento bajo carga queda representado por las curvas C de
la figura 3.1 Inicialmente su comportamiento ¢s similar al de un prisma con estribos,
hasta llegar al primer méximo (suma de las resistencias del 4rea total de la seccion de
concreto y del refuerzo longitudinal), a una deformacion unitaria del orden de 0.002.
Aproximadamente a esla déformécién, el recubrimiento de la hélice o zuncho empieza

a desprenderse y, por tanto, la capacidad de carga disminuye.

Al deformarse lateralmente el concreto en forma apreciable por efecto de Poisson,
la hélice 0 zuncho se alarga, produciendo como reaccién una presion confinante en el
nicleo del concreto limitado por el zuncho. De acuerdo con la hélice, la recuperacion
en capacidad de carga del espécimen serd mayor o menor. Si el confinamiento
proporcionado por el zuncho es suficiente. puede alcanzarse una segunda carga
méxima superior a la alcanzada inicialmente, pero a deformaciones considerablemente
mayores, ¢como se muestra en la curva C2. Por el contrario si el confinamiente no se

suficiente, nunca se alcanzara una carga como la del primer maximo (C3).

1a resistencia en compresion axial de un elemento de concreto reforzade se

obtiene de la contribucién de cuatro factores que son:

+ FEl concreto del nacleo.

s El acero longitudinal,
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s El concreto del recubrimiento.

e El refuerzd helicoidal.

Es posible evaluar la contribucion de la hélice o espiral en funcion de las

propiedades mecanicas del acero y del porcentaje volumétrico de refuerzo helicoidal.

El porcentaje se define como:

ps = Volumen del concreto en un paso de hélice

Volumen del nicleo de concreto en un paso de hélice
pdAe _ 4AE

s

d = diametro del nicleo, centro a centro de la hélice.

Donde:

Ae = area del alambre hélicoidal.

$ = paso.

La presion confinante se puede expresar en funcion de la tension del refuerzo

helicoidal, partiendo de las condiciones de equilibrio siguiente:
Ae fv
I s < & d
<.._
~, Aefy

Figura 3.5 Diagrama de cuerpo libre de una seccion con hélice

- [N
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Por sencillez, se supone que la hélice estd contenida en un plano normal al eje
neutro del elemento. También se supone que el esfuerzo en la hélice ha alcanzado el

limite de fluencia.

Del equilibrio de las fuerzas mostradas se tiene;

2Aefy = fsd

donde fy representa el esfuerzo de la hélice y fz la presion confinante que actia en

¢l plano medio del elemento. Usando la definicién de Ps tenemos:

De acuerdoe con la ecuacion siguiente:

fl=fc+4.11fz

donde:
fl1 = esfuerzo axial.
f'c = resistencia a la compresién axial.

fz = presion lateral.

El esfuerzo maximo que un espécimen de concreto simple es capaz de soportar es
igual al esfuerzo méximo sin presion confinante mas 4.1 veces el esfuerzo confinante
fz, por consiguiente, la coniribucion de la hélice sera aproximadamente 4.1 fz Ac, es

decir 2.05 ps fy Ac, donde Ac es el drea del micleo.




Resistencia de columnas cortas segin N.T.C.D.C.E.C. 1996.
La ecuacidn para calcular la resistencia es:
Pro=f"c Ag + As fy

Donde :
f'c = esfuerzo uniforme en toda la seccion transversal de [a columna.
f''c= 0.85f"c, sif'c<250kg/cm’

flo=]1.05- —< | e, sif'c>250 kg/em?
1250

El término {’c es una medida de la resistencia del concreto en la estructura, la cual
por lo general es menor que la de los citindros de control, ¥ se calcula con la siguiente

expresion:

f'c=08fc

La relacion de refuerzo helicoidal, ps, no debe ser menor que:

0_45[%4)& , nique 0.!2E
Ac  Jfy '

Con lo que se logra que el segundo maximo de la grafica carga — deformacidn sea

ligeramente mayor que el primero. (Figura 3.4) También se especifica que el claro

libre de la hélice no sea mayor de 7 cm.
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La resistencia calculada con la ecuacién anterior es la resistencia nominal. La
resistencia de disefio, PRO, o sea, la que debe usarse para el diseiio final de los
elementos estructurales; se obtiene multiplicando la resistencia nominal por el factor
reductivo, FR que para el casc de columnas con carga axial tiene un valor de 0.70 para
columnas con estribos y de 0.80 para columnas con refuerzo helicoidal o con estribos

que curnplan requisitos especiales en cuanto a su separacion y didmetro.

Elementos sujetos a tension axial.

Teniendo en cuenta que el concreto es un material sumamente deébil a esfuerzos de
tension, es muy raro que se utilicen elementos de concreto reforzado sujetos a tension.
Sin embargo, en algunos casos sucede que elementos sujetos a compresion, tienen que
resistir ocasionalmente fuerzas de tension, como por ejemplo, las diagonales de

contraventeo de marcos sometidos a acciones sismicas o de viento.

La resistencia a tensién axial en un elemento de concreto reforzado es Unicamente
la resistencia del acero de refuerzo o0 sea As Fy, ya que el concreto se agrieta y no

contribuye a la resistencia.




Ejemplos para calcular las resistencias de columnas cortas sometidas

a carga axial.

Ejemplo no.! Cilculo de Ia resistencia de una columna de estribos bajo carga axial.

50 cm.
4+—Pp
30 cm.
CALCULO DE LA RESISTENCIA

Segiin las NTC-96 PRO = f’c Ag + Ag fy

Constantes de calculo

¢ = 300 kg/em’

f'c=0.8 fic = 0.8 X 300 = 240 kg/cm’

£’c=0.85'c = 0.85 X 240 = 204 kg/cm’

Ag =30 X 50 = 1500 cm’

As=30.4 e’

Datos:
f'c = 300 kg/em®
Fy = 4200 kg/cm®

As = 6vs. No.8 = 30.42cm’

_As 3042

= =0.020
bh 30x50

Recubrimiento = 6 cm.



1. Sin descontar el area de las varillas.
PRO = (204 X 1500) + (30.4 X 4200)
PRO = 306000 + 127680 = 433680 kg.

PRO =433.6 ton

2. Descontando el area de las varillas,
Areaneta (An) = Ag — As = 1500 - 30.4 = 1469.6 cm*
PRO = (204 X 1469.6) + (30.4 X 4200)
PRO = 299798.4 + 127680 = 427478 kg.

PRO = 427.4 1on

Comentarios.

En este ejemplo no se hace referencia a la separacién de estribos, ya que ¢l detalle de
la separacién de dichos estribos se estudiaré en el disefio. La cuantia de refuerzo

longitudinal, p, tiene un valor similar a los que se usan comunmente en la practica.

En el ejemplo se ha calculado primero la resistencia, usando ei drea total de la
seccion de concreto, Ag, 0 sea sin descontar el drea ocupada por las barras de acero v,
después, usando el 4rea neta, que es el drea total menos el area total menos el area de

las barras de refuerzo. Como se puede ver, los resultados son semejantes.
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Ejemplo no. 2 Cilculo de la resistencia de una columna con refuerzo helicoidal.

AR
_—
/
]
]
] «—p
? di =35 c¢m.
]

-l
Fd
=]

—»

Constantes de cileulo:

f'c=08fc=08x250=200keg/cm’

f'e=085f"c=085x200=170kg/cm’

2 2
PPTRLL LELNS P
4 4
. 2
Ac pd,” _ px30 = 706.8cm
4 4
ps= 44 _ 471 _ 50180
sd,  5x30

Datos :

fc=250kg./cm’

fy = 4200 kg/em®

As = 6 vars. No. 8 = 30.4 cm”
Recubrimiento libre 2.5 ¢m,
Paso libre de la hélice 5cm.

Ae=0"71c¢
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CALCULO DE LA RESISTENCIA.

a) Primer maximo. (suma de resistencias del area total de la seccidn de concreto

y del acero de refuerzo tongitudinal).

PRO=f"c Ag + As fy
PRO = {170 X 962.1) +(30.4 X 4200) = 289557 kg.
PRO =289.5 ton

b) Revision del refuerzo helicoidal.

il 2
0.45(55 - 1)3 - 0.45(E - 1)'—50 = 0.0097

¢ Jfy 706.8 4200
ademas 0.12E =0.12 250 = 0.0071
fy 4200

0.0071 < 0.0097

ps > 0097 .escomecto; s=5<7cm

CALCULO DE LA RESISTENCIA DE DISENO.

PRO=FR PRO
PRO = 0.8 X 289.5=231.6ton.
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Comentarios.

En las NTC — 96 no se presentan métodos para calcular el 2do. méximo, por lo que
nada mas se calculé la resistencia correspondiente al primer méximo pero se verifico
que la relacion de refuerzo helicoidal cumpla con las normas, con lo cual se garantiza

que la resistencia de] segundo miximo sea mayor que la del primero.

La resistencia de disefio se obtuvo multiplicando la resistencia PRO, por el factor
reductive FR. (0.8 cuando el nicleo esté confinado en un zuncho.} en este caso se
tomo el valor de 0.8 por que se cumplié con la revisién de refuerzo helicoidal y el paso

entre hélices es menor de 7 cm.

Resistencia de columnas sometidas a carga axial y flexion.

De manera general se puede suponer que una columna trabaja a flexocompresion
cuando es cargada excéntricamente o cuando cs sometida a una carga axial y a un
momento flexionante, los cuales pueden variar independientemente. En la figara 3.5
s muestra una representacion esquematica de un elemento bajo la accion de carga P y
momento M, en la figura 3.5b se muestra un sistema equivalente en el que M = Pe,

donde e es la excentricidad.

Es importante sefialar que en algunas estructuras P y M varian con la misma
proporcidn en una seccion transversal dada al variar las condiciones de carga externa.
Esto es igual a que la excentricidad, e, permanece constante. Sin embargo, en otros
casos la carga y el momento pueden variar en forma distinta y entonces e, no es

constante.
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Un elemento sometide a estas acciones puede alcanzar su resistencia bajo
innumerables combinaciones. Estas combinaciones varian desde una carga axial
maxima, Po, de tensién y compresién, y un momento nulo, hasta un momento maximo

Mo, aunado a una carga nula.

La zona posible de combinaciones de carga axial y memento flexionante con las
que un elemento puede alcanzar su resistencia, se representa graficamente per medio
de un diagrama de interaccion. En ia figura 3.6 se muestra un diagrama de interaccion
tipico para una seccion rectangular con refuerzo simétrico. Cualquier punto en la curva
de trazo continuo representa una combinacién de momento y carga axial que hace que

el elemento alcance su resistencia.

(b) (2)

Figura 3.5 Carga excéntrica equivale a una carga axial con un momento

52




M
POC
A ( Ma, Pa)
Falla en
compresion
Compresion
A Falla
balanceada
1 0 => M Momento flexionante
Falla en
Mo tension
v
Tensidn
POT
A4

Figura 3.6 Diagrama de interaccion tipico para una seccion rectangular.

Puede observarse que si Unicamente se aplicara carga axial de compresion, el
valor méximo, o resistencia, corresponderia al punto Poc. D¢ igual forma, la carga
axial maxima de tension seria la correspondiente a Pot. Si la seccién se sometiera sélo
a momento flexionante, el maximo que podria aplicarse serfa el marcado con Mo. Es
importante notar que el maximo momento flexionante que la seccién es capaz de

resistir no es el que corresponde a una carga axial igual a cero.

Si al aumentar la carga externa, el momento y la carga axial crecen en la misma

proporcion, la historia de carga queda representada por una recta desde el origen con

53



una pendiente igual al cociente P/M = 1/e (recta OA). Para las combinaciones de
carga de esta recta, se puede ver en la figura 3.6, que la resistencia corresponderia a la

combinacién Ma, Pa.

En el diagrama de interaccién mostrado se observa el punto D que separa la zona

de fallas en compresién de las fallas de tensién; este punto recibe el nombre de falla
balanceada.

Un diagrama de interaccion es el resultado de investigaciones experimentales
sobre el comportamiento de elementos de concreto reforzado sujetas a flexién y carga
axial. Estos estudios abarcan desde ensayes en vigas simplemente. apoyadas hasta
ensayes de elementos sujetos a compresion axial o a compresion excéntrica. También
se han [levado a cabo algunos estudios mucho mas reducidos de elementos sujetos a

flexotension.

Con base a la informacién obtenida ha sido posible elaborar teorias apoyadas en
hipétesis razonables, por medio de las cuales se puede predecir la resistencia de un

elemento con un grado de precision tolerable.

Calculo de ia resistencia.

Como ya se dijo un diagrama de interaccion es la representacion grafica del lugar
geométrico de las combinaciones de carga axial y momento flexionante que hacen que
un elemento alcance su resistencia. Esto quiere decir que si se cuenta con un diagrama
de interaccién de un elemento dado, se conocen todas las combinaciones de carga

axial y momento flexionante que puede soportar.

54




El diagrama de interaccién de un elemento puede obtenerse a partir de las

siguientes hipdtesis:

o La distribucion de deformaciones unitarias en la secci6n transversal de un

elemento es plana.
¢ Se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresién del elemento.

» No existen corrimientos relativos de consideracion entre el acero y el concreto que

lo rodea.
s El concreto no resiste esfuerzos de tension longitudinales.

¢ El elemento alcanza su resistencia a una cierta deformacion unitaria maxima atil
del-concreto, ecu. Los reglamentos recomiiendan valores de ecu que varian de

(.003 a 0.004.

Para determinar el diagrama de interaccion pueden usarse las hipotesis
simplificadoras sobre la forma del diagrama de esfuerzos de compresién en el concreto
y sobre la deformacién unitaria méxima 1til del concreto, o bien, puede aplicarse el

procedimiento general.

El diagrama de interaccion se obtiene determinando varios puntos que lo definan,
El procedimiento para encontrar un punto cualquiera es, esencialmente, el mismo
usado en flexion para calcular las fuerzas de compresiéon y de tension, una vez
supuesta la profundidad del eje neutro. Sin embargo. no es necesario hacer varios
tanteos hasta igualar ambas fuerzas, ya que su diferencia representa la fuerza normal P
y el momento respecto al eje geométrico representa ¢l momento flexionante M, que
corresponden aj estado de deformaciones determinado por la profundidad supuesta del
eje neutro. Por lo tanto, para cada estado de deformaciones se obtiene un valor de P v

uno de M, que definen un punto del diagrama de interaccién.
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Para definir una forma aproximada de un diagrama de interaccion es necesario

estimar los siguientes puntos, o puntos cercanos a ellos:

s El punto Poc, que corresponde a carga axial de compresion pura, para el cual se
supone un estado de deformaciones unitarias de compresiéon uniforme (en secciones
simétricas).

» El punto de falla balanceada, para el cual se supone un estado de deformaciones
unitarias definido por gcu, en la fibra extrema en compresion y por ey en el acero de

tension. Este estado de deformaciones es el que se tiene cuando, simultdneamente, el

concreto alcanza su deformacion maxima il y el acero su limite de fluencia.

s El punto Mo, que corresponde a momento sin carga axial, para el cual se supone

un estado de deformaciones que varian en funcion de la suposicion del eje neutro.

+ Elpunto Pot, que corresponde a carga de tension pura.

En la mayoria de los casos, estos puntos son suficientes para definir con precisién

adecuada un diagrama de interaccion.
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Ejemplo de la determinacién del diagrama de interaccién para una columna.

* Datos:
10.em 4vs. No. 8 = 20.28 cm’
fc = 250 kg/em®
i fy = 4200 kg/em’
rec. 5 cm.
+— 3 —»
cm

Constantes de disefio:
¢ =0.8 fc= 0.8 X 250 = 200 kg/em®
£°c=0.85 f'c=0.85 X 200 = 170 kg/cm’

ec = 0.003 °c = 170 kg/em?

P Csl
_____ - S, e N S ——— Ce
< Cs2

ec =0.003

Dizgrama de Diagrama de
deformaciones esfuerzos

Cs1 =2 X 5.07 X 4200 = 42.5 1on.

Ce=30X30X170=153ton.

Cs2=2X5.07X4200=42510n
Obtencidon de Poc ( Punto 1 )

Poc=f'c Ag+ Asfy = Cs; + Cs; + Cc Poc =170 (30%) + 20.28 (4200) = 238.0 ton.

Poc = 238.0 ton, -
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Obtencion del punto de falla balanceada ( Punto 2)

ecu = 0,003 fc
a=0.85X

1=00021 | a $ C
B ; Cc  ,-085x
_______ e ""5'2""';]’0;"""" """"";"“""' 14.7 =
es2 =10, 1
. 11.76 cm

Por triangulos semejantes:

aouxd 000325

C= = =14.7cm,
£&u + €3, 0.0051
0.003x97
=—————=0.0019
& 14.7 =
€5, = &Y

Esfuerzos en el acero:

f1 = 0.0019X 2X10° = 3800 kg/cm’
2 = 4200 kgfcm®

Fuerzas en el acero:

F1 =2 X 5.07 X 3800 = 38.5 ton.
F2 =2 X 5.07 X 4200 = 42.5 ton.

Fuerza en el concreto:
Cc=11.76 X 30 X 170 = 60 ton.

Cilculo de P:
P = Cc+F1-F2 = 60+38.5-42.5

P =56 ton.

Calculo de Momento:

Fuerza (1on.) | Brazo (cm.) [ Momento (ton.cm)
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Cc =060 88 528
F1 =385 10 385
F2=425 10 425
1338
Para el punto 2
P=56ton
M=133tonm

Determinacion de un punto cercano a Mo. en la zona de tension. ( punto 3 )

\L Ce .
7/ = a=8XC
el 8 /]\ Fi =8X8=
6.4 cm.

g52

/]

—» F2

Se supone ¢ = 8 cm.

Por trisngulos semejantes:

&, = %3- =.00075 < gy

A1 o
&, = —0‘00‘8] 17 0.0044 > 2y

Esfuerzos en el acero.

fs; = Es X es; = 2 X 10° X 0.0075 = 1500 kg/cm’

fs; = 4200 kg/em®

Fuerzas en el acero:

F1=10.14 X 1500=15.2 ton.
F2 =10.14 X 4200 = 42.5 ton.
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Fuerzas en el concreto:
Cc=170X64X30=32.6ton.

Calculo de P:

P =Cc+F1-F2
P=32.6+152-42.5=53ton.

Calculo del momento:

Fuerza (ton.) Brazo (cm.) Momento (ton.cm.)
Cc=326 8.6 280.36
F1=152 10 152
F2=4235 10 425

884.36

Para el punto 3

P=26ton
M =8.84 Ton.m.

Determinacién del punto de carga axial de tensidén pura. (punto 4)

La resistencia méxima Pot es la que puede desarrollar el acero, Pot = As fy
Pot = 20.28 X 4200 = 85 ton.

Para el punto 4
= - 85 ton.

Determinacién de un punto entre Poc y el punto de faila balanceada. (punto 5)

Esl

60



Se supone ¢ =25 cm.

Por triangulos semejantes:

_0.003x20
| ,}5

4

=0.0024 > gy

&g,=0

Esfuerzos en el acero:
fs; = fy = 4200 kg/cm®
sz =0

Fuerzas en el acero:
F1 = As X 4200=10.14 X 4200 = 42.5 ton.
F2=0

Fuerza en el concreto:
Cc=170X 20X 30 =102 ton.

Cilculo de P:

P =CctF1
P=102+42.5=144.5 1on.

Caiculo del momento.

Fuerza (ton.) Brazo (em.)} Momento (ton.m.)
Cc=102 5 510
F1 =425 10 425
935
Para el punto 3
P=144.5 ton.
M=9.35 ton.
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Obtencién de un punto entre Pot y falla balanceada (Punto 6)

!l

- Cc
Esl 7/ a T—'i— Fl
Es2
— B2

Se supone ¢ =7 cm,

Por tridngulos semejantes:

003 2 '
£, = 0——7’~i- = 0.0008 < &y

_0.003x18

£, =0.0077 > gy

Esfuerzos en el acero:
fsy = 0.0008 X 2X10°® = 1600 kg/cm’
fsy = 4200 kgfem”

Fuerzas en ¢l acero:
F1 =10.14 X 1600 = 16.2 ton.
F2=10.14 X 4200 = 42.5 ton.

Fuerza en el concreto:
Ce=170X56X30=28.5ton.

Cilculo de P;
P =Cc¢+F1-F2
P =28.5+16.2-42.5=2.2 ton.

Célculo del momento:

Fuerza (ton.) Brazo (cm.) Momento (ton.cm.)
28.5 12.2 3477
16.2 10 162
42.5 10 42.5
934.7
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Para ¢l punto 6

P=22ton
M=935tonm

DIAGRAMA DE INTERACCION

P ton
Poc = 238 ton. Punio 1
Punto §
Pn =62 ton.
Punto 2 falia balanceada
0 Punto 3
»>
M ton*m
Pot = 85 ton. Punto 6
Punto 4

determinar el valor de Pn si se iene una escentricidad de 20 cm.

T
I
=z

se supone P = 30 ton,

M=¢exP; M =02 x%x50=10ton*m
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Resistencia de columnas sometidas a carga axial y flexién biaxial.

Las columnas en las esquinas de los edificios son miembros a compresion que estdn
sujetos a flexion biaxial con respecto a los dos ejes x y y, como se muesira en la

figura 3.7

La flexion biaxial también se presenta por el desbalanceo de las cargas en los
claros adyacentes y casi siempre en las pilas de los puentes. Estas columnas estan
sujetas a momentos Mxx con relacion al eje x, que producen una excentricidad ey, de
la carga y un momento Myy con respecto al eje y, que ocasionan una excentricidad
ex de la carga. Por esto, el eje neutro se inclina un Angulo © con respecto a la

horizontal.
El dngulo O depende de la interaccién de los momentos flexionantes con
respecto a ambos ejes ¥ de la magnitud de la carga Pu. El 4rea en compresion de la

secciéon puede tener cualquiera de las formas que se muestran en la figura 3.7a

Pu

Y ex

Cenwoide plastico

ei\%&\\

Figura 3.7 Seccidn transversal de una columna con esfuerzos biaxiales.

,

{a)




Solucion por tanteos.

El problemna consiste en encontrar el valor méximo de la carga axial P que actia

fuera de los planos de simetria, a distancias ex v ey de ellos.

Para un elemento de geometria y excentricidades dadas, aplicando el
procedimiento bésico a partir de caracteristicas esfuerzo — deformacion, por tanteos
sucesivos se puede obtener el valor de la carga méxima que actia a las

excentricidades dadas.

Con el objeto de ejemplificar el procedimiento de tanteos en la figura 3.8 se
presenta un calculo tipico para una posicién supuesta del eje neutro que, junto con el
valor de ecu = 0.003, fija ia distribucién de deformaciones unitarias, las que tienen

valores constantes en secciones paralelas al eje neutro supuesto.

En este ejemplo la zona sujeta a compresion tiene forma trapecial, se calculan
las fuerzas, los brazos y los momentos referidos a los ejes x y 3. Se obtienen entonces

valores de P, Mx y My para la posicion supuesta del eje neutro.  Si los valores de:

ex = Mx y ey= My
P y P
coinciden con los valores dados, el problema esta resuelio: si no, debe cambiarse la
posicién del eje neutro y repetirse el proceso hasta que se obtengan excentricidades

que coincidan con las dadas.

El cambio en la posicién del eje neutro consistird en general en una traslacién y

una rotacion.
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El proceso descrito predice satisfactoriamente la resistencia, pero es muy
laborioso, la convergencia es lenta debido a que los valores de las excentricidades

son muy sensibles a pequefias variaciones en la posicion del eje neutro.

Farmula de Bressler.

Bressler a desarrollado una expresion sumamente simple para calcular los valores
maximos de la carga de compresion que actiia a excentricidades ex y ey en secciones

rectangulares con refuerzo simétrico.

La expresion que propone es:

1 1 1 1

Pn Px Py Pe
Donde:

Pn = carga normal maxima que actiia a excentricidades ex y ey.

Px = carga normal maxima a una exceniricidad ex contenida en un plano de simetria
{ey=0).

Py = carga normal maxima a una excentricidad ey contenida en un plano de simetria
(ex=0).

Po = carga axial méxima que puede resistir el elemento {ex = ey = 0)

La ecuacién de Bressler reduce el problema a una combinacion de soluciones
mds simples: dos de flexocompresion en un plano de simetria y una de compresion

axial.
Para elementos simétricos. con una carga normal que actie en un punto

cualquiera del plano de la seccién del elemento, el lugar geométrico de los valores

maximos de carga axial que el elemento es capaz de resistir es una superficie de
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interaccién cuyas trazas con los planos x y » serdn los diagramas de interaccion para

flexién en una direccién. En la figura 3.9 se muestra una superficie de interaccion.

2
E
5
) I 08sF =28
1o & 4000 +2000 <+ K0 + 225 +20
- N ——— g . B
1.7 cm 1.36, ~ 2722 f—— + 2004 0 + 1534 O +7.16
o ol Troe — D o+ 228 0
75 oy s b +B1.83 ¢ 5 +17.80 309 +11.00
—_———— ._(_.E'_..__...__._.._ S— 4+ 6EB =10 + 323 -0&7
-, = 280 kgfem? [N - 1156
f = 4 000 kgfem? (de 1odas |2+
» barash
t
’ 002 ——a . 2000 <10 -22% -120
£E>E | _s000 e 2000 0 -2554 O
>
E>E | 2000 it - 2000 -10 225 -1
£E>¢, Evtserras (kpsemdh d, d,, MM
] . Fuerras Brazas Momenig
Deforrmaciones
o o lon} [em} {ton-m)
unitarias {milésimas) #=707wn
M« 44710n-m €~ 442/707 =006 m
M =40 7loa - m v, = 40.2/70.2 2058 m

Figura 3.8 Calculo tipico para una posicién cualquicra del eje neutro; flexion

biaxial.

Superficie
de falla

4l

Dnres

W

Figura 3.9 Superficie de interaccién en columnas sometidas a flexion biaxial .
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La expresidn propuesta por Bressler representa una familia de planos que
aproximan los puntos de la superficie de interaccitn. Esta expresion es valida para

los valores de Pn mayores de 0.1 Po, aproximadamente.

La ecuacion de Bressler verifica los resultados de los ensayes disponibles dentro

de un 20% de aproximacion.

En el gjemplo que se muestra en la figura 3.8 para la posicion del eje neutro
escogido, la carga axial maxima se encuentra a ex = 6.3 cm, ey = 58 cm y vale 70.2
ton. v los momentos Mx = 40.7 ton.m. A continuacion se presenta la aproximacion

con la formula de Bressler.

Datos :
f'c=238kg/cm’ Seccion transversal 55X 33
fy = 4000kg / cm’ recubrimiento 5 cm.
Pu=70.2 ton As=6vs. # 8 = 304 cm’
Mx=4.4ton.m
My =40.7 ton.m
ex =4 0.063m. ey =207 _ 0.58m

70.2 70.2

Kx = .75  Px = .75 x238x55x 30 =294.5 ton.
Ky = .20 Py = 20x238x55x30=78.51ton.
Po = 238[(30 x 55)]+[30.4 x 4000] = 514.310n.

It

1 1 1 1

2945 785 5143 Pn

Pn = 70.5ton.

Se puede observar que el valor de Pn coincide con el valor calculado con el

procedimiento general.
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Efectos de esbeltez

Se entiende por efecto de esbeltez la reduccion de la resistencia de un elemento
sujeto a compresion axial o a flexocompresion, debida a la longitud del elemento que

es mds grande en comparacién con las dimensiones de su seccién transversal.

Considérese unma columna articulada en sus extremos, sujeta a carga axial y
momento flexionante (figura 3.10 a). Esta columna es equivalente al sistema
mostrado en la figura 3.10b y tiene un diagrama de momentos flexionantes que se
ilustra en la figura 3.10¢. Al aplicar la carga P al sistema de la figura 3.10b, éste se
deforma como se muestra en la figura 3.10d vy, como consecuencia de esta
deformacion. aumenta la distancia de la linea de accion de las cargas P al eje de la
columna, lo cual equivale a que aumente la excentricidad de la carga en una cantidad
“Y”. Por lo tanto ¢l momento flexionante real en una seccidn cualquiera de la
columna es:

M=Pe+Py

El momento es méximo, para este ejemplo, a la mitad de la altura, donde alcanza
el valor:

M=P (e + ymax.)

Como consecuencia de los momentos adicionales Py, la resistencia del elemento
se reduce respecto a la resistencia que tendria si solo se le aplicara el momento Pe.
Esta reduccién de resistencia se conoce como efecto de esbeltez. Este se presenta sin
importar la longitud del elemento, pero es importante inicamente en elementos cuya

relacién longitud—peralte es grande, o sea en elementos esbeltos.
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P e=M/P P

M H Y
) B )
e Ymax.
P T <> T P <>
M P Pe Pe

(a) ) (e) (d) (e)

Figura 3.10  Momentos adicionales en una columna por efecto de esbeltez.

Sélo en estos elementos ia magnitud de los elementos adicionales Py, es

significativa en relacion con los momentos Pe.

La reduccion de la resistencia por esbeltez puede deberse también a
desplazamiento lateral relativo entre los dos extremos de la columna, como se
presenta en los marcos no contraventeados sujetos a carga lateral o que presentan

asimetria en carga o en geometria.

En la figura 3.11 a se muestra un marco de este tipo. La columna A-B de este
marca tiene el diagrama mostrado en la figura 3.11b para momentos de primer
orden (se entiende por momentos de primer orden los que no consideran las
deformaciones de la columna). Por efecto del desplazamiento lateral relativo entre
los extremos de la columna figura 3.12¢ se presentan en la columna A-B los
momentos de segundo orden mostrados en la figura 3.11d (entiéndase por momentos
de segundo orden, a los momentos adicionales debidos a las deformaciones de la

columna}. El diagrama de momentos totales es el mostrado en la figura 3.11e.
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VV r B ;
B ¢ ) Punto de ;
inflexion
)
A D A
7 77
Mi a
(a) (b) (©)
Mi Pa/2
Pa/2
Momentos
adicionales
Pa/2 '
Pas2 Mi
(d) (e}

Figura 3.11 momentos adicionales en una columna por efecto del

desplazamiento lateral relativo. ( viga de rigidez infinita ),

Mi Pb

Ye

Pb Mi

Figura 3.12 Momentos adicionales en una columna por efecto del desplazamiento

lateral relativo.
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El ejemplo mostrado en la figura 3.11 corresponde a un ejemplo hipotético en el
que la rigidez de la viga superior es infinita, o sea que la columna esta empotrada en
sus dos extremos. Cuando la rigidez de la viga es finita, los momentos adicionales
son diferentes en los dos extremos de la columna, como se muestra en la figura 3.12.
Los momentos adicionales se pueden calcular aplicando la carga P en ¢l punto de
inflexién de la columna y mukiplicando dicha carga por el desplazamiento de los
exiremos respecto al punto de inflexion. La reduccion de la resistencia por esbeltez
cs mayor cuando los extremos de la columna pueden sufrir desplazamiento lateral

relativo, que cuando estin restringidos contra el mencionado desplazamiento.

Con el objeto de ejemplificar la pérdida de la resistencia en elementos esbeltos
se ha trazado en la figura 3.13 con la linea continua el diagrama de interaccion de
una celumna corta en la que los efectos de esbeltez son despreciables. Si en esta
columna corta se aumenta la carga en forma progresiva, manteniendo constante la
excentricidad, las combinaciones de P y M quedan representadas por una recta que
parte de 0 hasta el punto 1, la interseccion de la recta 0 - 1 con el diagrama de

interaccién representa la resistencia de columna corta.

Si en una columna larga o esbelta, como la mostrada en la figura 13 a. la carga
aumenta progresivamente en la misma forma, las combinaciones de P y M quedan
representadas por la curva 0 — 2. La diferencia en las abscisas de los puntos de las
dos lineas correspondientes a un nivel dado de carga, se debe precisamente a los
momentos adicionales Py. La resistencia de la columna esbelta esta representada por
la interseccion de la linea 0 — 2 con ¢l diagrama de interaccion. Como puede verse en

la figura, es menor que la resistencia de la columna corta.
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Figura 3.13 Comparacién del comportarniento de una columna corta y de una

columna esbelta.

Cilculo de los efectos de esbeltez.

El método de las N.-TC. — 96 del reglamento del Distrito Federal distingue entre
estructuras que pueden y que no pueden desplazarse lateralmente. Las estructuras
restringidas lateralmente son aquellas que tienen contravientos, mures, u otros
elementos que den restriccion lateral al entrepiso y que tengan una rigidez lateral no

menor que el 85% de la rigidez total del entrepiso.

Se establece en este reglamento una restriccion adicional respecto a la losa
considerada como diafragma horizontal; su rigidez no debe ser menor que diez veces
la rigidez de entrepiso del marco al que pertenece a columna en estudio. La rigidez
de un diafragma horizontal con respecto a un eje de columna se define como la
fuerza que debe amplificarse al diagrama en el eje en cuestion para producir una
deflexion unitaria sobre dicho eje, estando el diafragma libremente apoyado en los

elementos que dan restriccién lateral (muros, contravientos etc.)
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Si no se cumplen las dos condiciones anteriores, debe considerarse que la
estructura puede sufrir desplazamientos laterales, es decir, que los extremos de las

columnas no estan restringidos lateralmente.

En miembros con extremos restringidos lateralmente, 0 en miembros con
extremos verticales pero que forman parte de estructuras sujetas sélo a cargas
verticales que no causen desplazamientos laterales apreciables los efectos de esbeltez
pueden despreciarse si la relacion entre la longitud efectiva de pandeo y el radio de
giro, Klr es menor que 34-12 M1/M2 (M1 es el menor y M2 es el mayor de los
momentos en los extremos del miembro); el cociente M1/M2 es positivo cuando el
miembro se flexiona en curvatura sencilla y negativo cuando lo hace en curvatura

doble; si M1 = M2 =0, el cociente se tomara iguala 1.

En miembros con extremos no restringidos lateralmente en estructuras sujetas
solo a cargas verticales, cuando éstas causan desplazamientos laterales apreciables,
los efectos de esbeltez pueden despreciarse si Kl/r es menor que 22. En este caso el

valor de K se determina con el nomograma de lz figura 3.14b

En miembros con extremos no restringidos lateralmente que forman parte de una
estructura sujeta a cargas verticales y laterales, los efectos de esbeltez debidos a Ias
deformaciones causadas por cargas laterales pueden despreciarse cuando el
desplazamiento de entrepiso dividido entre la diferencia de elevaciones
correspondiente, no es mayor que 0.08 veces Ia relacién entre la fuerza cortante de
entrepiso y la suma de las cargas muertas y vivas especificadas multiplicadas por el
factor de carga que corresponda, acumuladas desde el extremo superior del edificio

hasta el entrepiso considerado.

Los miembros sujetos a flexocompresion en los que no se puede despreciar los
efectos de esbeltez, se dimensionaran para la carga axial de disefio, Pu, obtenida de
un andlisis convencional y un momento amplificado Mc, obtenido aproximadamente

con el procedimiento siguiente:
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Mc = Fab Mzb + Fas Mss

Cm
Pu

1= —

Pe

Fab = >10

Donde:

Cm = factor que relaciona al diagrama de momentos reales con un diagrama
equivalente de momentos uniformas, solamente para miembros arriostrados sujetos a

cargas en sus exiremos.

M:b = es el mayor de los momentos de disefio en Jos extremos del miembro, en valor
absoluto, causado por aquellas cargas que no dan lugar a desplazamientos laterales
apreciables, se obtienen de un anlisis convencional y esta multiplicado por el factor

de carga correspondiente.

M;s = es el mayor de los momemos de disefio en los extremos del miembro, en valor
absoluto, causade por aquellas cargas que dan lugar a desplazamientos laterales
apreciables, se obtiene de un analisis convencional y esta multiplicado por el factor
de carga correspondiente.

En una estructura restringida lateralmente los momentos M>s son nulos.

Wo
h

R n.z[ﬁ‘)
Q h

Wu = suma de las cargas de disefio, muertas y vivas multiplicadas por su factor de

Fas=1+

carga. Estas cargas son las acumuladas desde el extremo superior del edificio hasta el

entrepiso considerado.

R = rigidez de entrepise, definida como la fuerza cortante en ese entrepiso dividida
entre el desplazamiento relativo de los niveles que lo limitan (suma de rigideces de

entrepiso de todos los marcos de la estructura en la direccion analizada).
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* Q = cantidad adimensional definida por las normas técnicas complementarias para
disefio por sismo. Cuando los desplazamientos laterales sean debidos a acciones

distintas del sismo, se tomara Q = 1.0

h = altura del entrepiso, entre ejes.

Para elementos sin posibilidad de desplazamiento lateral relativo y sin cargas

transversales entre sus apoyos Cm vale:

Cm = 0.6 + 0.4M1/M2)

Pero menor que 0.4

Para elementos con posibilidad de desplazamiento lateral relative o cargas

transversales entre sus apoyos
Cm=1

Los momentos M1 y M2 son los momentos flexionantes en los extremos del
elemento, siendo M2 el momento numéricamente mayor. E] térmmo 0.4 M1/M2 es
positivo si el elemento se flexiona en curvatura simple y negativo si se flexiona en
curvatura doble. Obsérvese que cuando M1 =M2, v el elemento se flexiona en

curvatura simpie, el valor de Cm es iguat a 1.

Valuacién de Pc. La siguiente ecuacién da la carga critica de pandeo o carga

critica de Euler de elementos de comportamiento lineal,

F,n’El

Pc= -
(KI)
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Donde
I =es el momento de inercia de la seccién transversal.

E = es el médulo de elasticidad del material v se calcula con la ecuacion:

Eclg
1+p

El =04

Kl = es la longitud efectiva de pandeo.

Ec = es el modulo de elasticidad del concreto.

Ig = es el momento de inercia de la seccion gruesa.

M = es la relacion entre el miximo momento de disefio por carga muerta y el maximo
momento de disefio total, o bien la relacion entre la carga lateral permanente vy Ia

carga lateral total.

La longitud efectiva de pandeo, Kl, depende del grado de restriccion de la
columna en sus extremos y de la posibilidad de que exista desplazamiento lateral

relativo.
En ia figura 3.15 se muestran las longitudes efectivas de pandeo de columnas

con condiciones ideales de restriccion (perfectamente articuladas o perfectamente
empotradas).
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Longitud efectiva = ki,

k tedrico | 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Figura 3.15 Longitud efectiva de pandeo para diferentes condiciones de apovo.
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En estructuras de concreto reforzado; k$-columnas se encuentran restringidas
parcialmente por los sistemas de piso, sin que existan articulaciones o
empotramientos perfectos. El grado de restriccion depende de la relacién entre las
rigideces de las columnas y el sistema de piso, la cual puede definirse de la siguiente

forma:

> K columna
VW= e
> K piso
En esta ecuacion, K es la rigidez EI/l; £K col. Se refiere a las columnas que
concurren en un punto o nudo de la estructura; ZK piso se refiere a los elementos
que forman el sistema de piso vy que estan contenidos en el plano del marco
estructural que se analiza, 0 sea, que no se incluyen en la suma las rigideces de las

vigas perpendiculares al marco.

El cdlculo de la longitud efectiva de pandeo en funcién del grado de restriccion,
v, puede hacerse utilizando los nomogramas de la figura 3.14, en los que wa ¥ ye

son los valores de y en los extremos A y B de la columna.

Para valores dados de y, y ya, las longitudes efectivas son mayores para
columnas de marcos con posibilidad de desplazamiento lateral. Esto refleja el hecho

de que los momentos de segundo orden son mayores en este tipo de marcos.

La longitud efectiva de las columnas de estos marcos tiende a infinito cuando la
rigidez del sistema de piso tiende a cero, es decir, cuando las columnas estan
articuladas. En cambio, en columnas sin posibilidad de desplazamiento lateral, la
longitud efectiva, KI, nunca es mayor que la longitud real 1, los nomogramas de la
figura 3.14 se desarrollaron para columnas de comportamiento lineal, pero pueden

utilizarse en forma aproximada para columnas de concreto reforzado.
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Métodos de dimensionamiento. m“ ‘ﬁi LR a‘a\iﬁlm

El dimensionamiento de columnas esbeltas en estructuras comunes suele hacerse con
métodos simplificados, en los que es necesario desarrollar andlisis de segundo orden.

Dichos métodos simplificados pueden reunirse en los tres grupos siguientes:
1. Métodos de amplificacién de momentos.

Estos métodos consisten en obtener el valor de la carga axial P, y el momento flexionante,
M, en las columnas de una estructura por medio de un analisis de primer orden y
dimensionar la columna para el mismo valor de P y para un momento amplificado, 8M,
donde & es un factor siempre mayor que la unidad.” En la figura 3.16 se ilustra este
concepto. Si se desprecia el efecto de esbeltez, la columna se dimensionaria para los
valores de P y M, y su resistencia seria la correspondiente al punto 1 del diagrama de
interaccion mostrade con la linea punteada. Los incrementos de carga con un valor
constante de la excentricidad estarian representados por puntos sobre la linea recta 0 - 1.
Para tomar en cuenta el efecto de esheltez, la columna se disefia para los valores de P y
&M, y su resistencia es la que corresponde al punto 2 del diagrama de interaccién mostrado
con linea llena. Los incrementos de carga estan representados por puntos sobre la linea 0 —
2, en la cual la excentricidad aumenta con el nivel de carga, puesto que el valor depende,

en estos métodos del valor de la carga P.

P &

!
¥
[

Figura 3.16 Valores de dimensionamiento en los métodos de amplificacién de momentos.
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2. Meétodos del mome'nto‘ampliﬁcadql'

En estos métodos. se calculan los valores de P y M mediante un andlisis de primer orden y
a partir de estos valores se calcula la excentricidad e = M/P que tendria la columna si no
hubiera efectos de esbeltez. A esta excentricidad, e, se agrega una excentricidad adicional,
e, que ecs funcion de las principales variables que intervienen en la reduccidon de
resistencia por esbeltez. Al aumentar la excentricidad, e} dimensionamiento de la columna
se hace para un momento total que es igual 1 momento complementario que resulta de
multiplicar la carga P por la excentricidad adicional, e;. El valor de la carga P no se

modifica.

En la figura 3,17 se muestra el concepto de dimensionamiento. El punto 1 del diagrama de
interaccion trazado con linea punteada corresponde ‘a valores de P y M con los que hay que
disefiar la columna sin considerar el efecto de esbeltez. El punto 2 del diagrama de
interaccion trazado con linea licna corresponde a los valores de P y M con los que hay que
disefiar la columna esbelta. Puesto que el valor de la excentricidad adicional es
independiente del valor de P, la linea 0 - 2, que representa incrementos de carga de la
colurmnna, es una linea recta. a diferencia de la linea 0 — 2 de los métodos de amplificacion
de momentos, que es una curva. Sin embargo, los valores de dimensionamiento en ambos

métodos, 0 sea los puntos 2, son similares,

A

— M _o o Pei
& — Miotal ——@

Figura 3.17 Valores de dimensionamiento en los métodos del momento complementario.
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3. Meétodos del factor de reduccion.

En estos métodos se supone que la carga axial y el momento que puede resistir una
columna esbelta son iguales a los que puede resistir una columna corta, multiplicados por
un factor de reduccidn y, que siempre es menor que la unidad. Por lo tanto, para fines de
dimensionamiento, los valores de P y M obtenidos de un anilisis de primer orden se
dividen entre el factor y, con lo cual se obtienen valores amplificados, para los que se

dimensiona la columna.
El concepto de este método se ilustra en la figura 3.18. El punto 1 corresponde a los

valores de P y M con los que hay que disefiar la columna corta y el punto 2 a los de la .

columna larga.

P/y

o M/fy ——@

Figura 3.18 Valores de dimensionamiento en los métodes del factor de reduccion.
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Ejemplo de la revision del efecto de esbeltez en la columna que se indica.

Datos:
F 1
400 o
E
400
D =
400 |
C
400 600 500 600 600
B
Planta
625
A — - - T ie —— Detalle ]
Elevacion
C
L Jl_v
z Z 50
[ |
| | ¥
350
B
. v
7
2 78
| | !
Detalle 1 >
600
U
Ay I v
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- 400 —e 2
': . 10 T
E : 40 Gi
*—e
*~—e — 40
25 25
Corte 1-1 . Corte 1-11

La estructura puede tener desplazamientos laterales y se analiza en ia direccion (0 - X)

Materiales:

Concreto fc = 200 kg/em®
Acero fy = 4200 kg/em®

ACCIONES INTERNAS.

Se considera que la estructura esta sujeta a carga por gravedad y sismo simultaneamente y
los resultados del analisis estructural indican que la columna en estudio tienc una carga

axial de 150 ton. y momentos flexionantes de 50 ton.* m y 70 ton.* m en sus extremos

superior ¢ inferior, respectivamente.

Mgy
Pu=150ton /L\A
Mga1 = 10 ton.m . AN
Mag.1= 5 ton.m
Mga.2 =40 ton.m
Mag2= 65 ton.m
o

Mg
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Momentos de inercia.

A
a) sistema de piso. ¥
s o—  —$
10
1L . 4
o | S - EN.
2 32.8
— 25 —e g
e=4t o 40 em.
e=4(10)=40 cm.
Célculo del Centroide:
Seccion Area Yi (cm.) A*Yi d (cm.) & Ad”
1 1050 45 47250 12.2 148.84 156282
2 1000 20 20000 12.8 163.84 163840
3 =2050 > = 67250

_ vl
y= 67250 32.80 cm’

2050
Ip = lc+ Ad*

_ 105100 s6a89 = 165032 em”
12

2_ BXAY 63840 = 2071733 em®

12

Ip = 462205 cm*
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b) Columna.

40 x 60°
Lo =lp = :760 = 720000 cm’*

CALCULO DE RIGIDECES
a) Para todas las columnas de los ejesbc y d
Nudo A:  wA =0, (empotramienio)

Nude B: Rigidez del sistetna de piso

2
Krrae = i—‘ = 466-02005 = 770.34cm’

t

Rigidez de las columnas

I 20000
Kpe = 5= 729 = 1800cm’
foc 400
0
Kg, = Lo = 72000 =1152cm’
Coa 625
_ ZKCOI.lI.\{\‘AS _1800+1152

- = =191
fo Z K ranes 770.34 + 770.34

b} Para todas las columnas de losejes a y e.

Nudo A:  wA =0, (empotramiento)

_ ZKcm,u_\m.\s _ 1800 +1152 _

Nudo B =
(DB Z KTRAHES 770

38
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LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO

a) Columnas de los ejes b, c y d. sin desplazamiento lateral.

Cong, =0
=191

Drel nomograma (a) K = 0.64
s Kfu=0.64 x 600 =384 cm.

b} Columnas de los ejes b,c y d con desplazamiento lateral.

Cong, =0
@y =191

Del nomograma (b) K =1.20
S Kfu=120x600=720cm.

¢) Columnas de los ejes a y e sin desplazamiento lateral.
Cong, =0
Py, =38
Del nomograma (a) K = .66
= Kfu = 0.66 x 600 =396 cm.

d) Columnas de los ejes a v e con desplazamiento lateral.

Del nomograma (b) K =1.39

S Kéu=139x600=834 cm.
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VERIFCACION DE ESBELTEZ

Radio de giro r=0.30X 60=18cm.

Considerando extremos restringidos:

ke <34 - 12m
r M2
0.64 x 600
18

213 <40 . Se desprecian los efectos de esbeltez para este caso.

Considerando extremos no restringidos:

=213; 34-12 --5—J = 40
10

£
— <22
r
”
1.20 x 600 - 40
18
40> 22 - §ies necesario considerar los efectos de esbeltez para este caso.
Centroide
Seccion Area Yi(cm.) A*Yi d (cm.) d Ad”
1 650 45 29250 15.2 231.04 150176
2 1000 20 20000 9.8 96.04 96040
2= 1630 = 49250 =
246216
n
y = 49250 _ 29.85 cm
1650
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Ip =1Ic + Ad?

kl
secc. |1 -65—“—0—-+ 155593
12
n 3
secc. 2 :%9— + 96040 = 229373 3

Ip = 384966 cm*

_It_ 384966 .

Kt, = 2cm
£t 600

3

Rigideces de los marcos 1 y 2.

RI-2= 48 % 113137
4q 4625 625+400
Sx1152 770 5x1152
2
Ri-2=120345kg/cm’
Rigidez de los marcos 0 y 3.
RO—3= 48 113137
5 4« 625 +___@+400
3 2
5x1152 4,-(_,434.5"”5'

RO-3=11280 kg/em®
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CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION

Wu
& = g fu
—-1.2Wu fu
Q

Donde:

Wu = suma de cargas de disefio acumuladas desde el extremo superior del edificio hasta el

entrepiso considerado.

lu = akura del entrepiso.

R =rigidez de entrepiso.

Q = factor de comportariento sismico.

Wu= (150 X 6) + (80 X 10 X 45 X 4) = 1880 ton.

Lu=625cm.

Calculo de rigideces de entrepiso con las férmulas de Wilbur.

48 E

R1=

4 hi h,+h,
+

Y Ko, Y K
ZKII"‘ —2—

T

hi

flc=200kg/cm?, E = 8000 +/200 = 113137.1 kg/cm*
h1=625, h2=400
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Rigideces de columnas.

b
£

_ 720000
To625

Ko =Kg, = = 1152 em’

Ha

Rigideces de trabes en marcos 1 y 2

1, _ 462205
Yoo 600

1

=770 cm’

Rigideces de trabes en marcos 0 v 3

F 3

Rigidez de entrepiso.

R =2 X 12034.5 + 2 + 11280 = 46629 kg/cm®
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Factor de amplificacion.

5 14 1880000/625
777 46629 1.2 x 1880000
2 625

& = 1+.153 =1.153

Calculo del momento amplificado:

Mc = b M, +&M,

Mc=1X10+153X65=851on.m
Mc = 85 ton.m.

Consideraciones para el dimensionamiento de columnas.

Con el objeto de llegar a un buen disefio, se deberan seguir los lineamientos para el

dimensionamiento y el arreglo de refuerzo que se indican a continuacion:

GEOMETRIA

La relacién entre la dimension transversal mayor de una columna y la menor no excedera
de 4. La dimensién transversal menor sera por lo menos igual a 20 cm. En miembros
sometidos a flexocompresion los requisitos son en que la dimension transversal minimo no

serd menor que 30 cm.
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El drea Ag, no serd menor que Pu / 0.5c para toda combinacién de carga. La
relacién entre la menor dimensién transversal y la dimensién transversal perpendicular no

debe ser menor que 0.4

La relacidn entre la altura libre y Ia menor dimensién transversal no excedera de 1.5.

REFUERZOS MINIMO Y MAXIMO

La relacion entre el drea de refuerzo vertical y el drea total de la seccién no serd menor que
20/ fy (fy en kg/em®), ni mayor que 0.06

El nimero minimo de barras sera seis en columnas circulares y cuatro en columnas
rectangulares.
SEPARACION ENTRE BARRAS
Suele especificarse que la separacién libre entre las barras longitudinales no sea menor que
1.5 veces el didmetro de la barra, 1.5 veces el tamafio maximo del agregado, ni que 4 cm.
DETALLES DEL REFUERZO EN INTERSECCIONES CON VIGAS O LOSAS
El refuerzo transversal de una columna en su interseccién con una viga o losa debe ser el
necesario para resistir las fuerzas internas que ahi se produzcan, pero su espaciamiento no

sera mayor y su didmetro que los usados en la columna en las secciones proximas a dicha

interseccion.
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Si la interseccion es excéntrica, en ¢l dimensionamiento y detallado de la conexion
deben tomarse en cuenta las fuerzas cortantes, los momentos y torsiones causados por la

excentricidad.

Cuande un cambio de seccién de una columna obliga a doblar sus barras
longitudinales en una junta, la pendiente de la porcién inclinada de cada barra respecto al
eje de la columna no excedera de 1:6. Las porciones de las barras por arriba y por debajo
de la junta seran paralelas al eje de la columna. Ademds debera proporcionarse refuerzo
transversal adicional al necesario por otros conceptos; en cantidad suficiente para resistir
una v media veces el componente horizontal de la fuerza axial que pueda desarrollarse en

cada barra, considerando en ella el esfuerzo de fluencia.

En la figura 3.19 se muestra un detalle del refuerzo en una interseccién con losa o
trabe y en la figura 3.20 se ilustra el detalle de empalmes en columnas.
COLUMNAS ZUNCHADAS

El refuerzo transversal de una columna zunchada debe ser una hélice continua de paso

constante.
El porcentaje helicoidal, Ps, no serd menor que:

0.45(E - l)E nique0.12 fﬁ
Ac fy fv

Donde:
Ac = area transversal del micleo, hasta la circunferencia exterior de la hélice.
Ag = drea transversal de la columna.

Fy = esfuerzo de fluencia del acero de la hélice.
e Elacero de la hélice no debe ser de grado mayor que el 42.
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¢ El claro libre entre dos vueltas consecutivas no sera menor que una vez y media el

“tamafio maximo del agregado, ni mayor que 7 cm.

¢ Lostraslapes tendrin una vuelta y media.

* Las hélices se anclaran en los extremos de la columna mediante dos vueltas y media.

En la figura 3.21 se muestran algunos arreglos tipicos de estribos para columna

rectangulares.

3

Refuerzo especial
de confinamiento
cuando se
requiere en zonas
sismicas

h 4

T

Trabe o losa

€—— Columna

Figura 3.19 Detalle de refuerzo de columnas con interseccion de vigas y losas.
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Figara 3.21 Arreglos tipicos para columnas rectangulares.
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EXCENTRICIDAD MINIMA

Se especifica que debe considerarse siempre una excentricidad minima igual a 0.05h 2 0.2

cm.. siendo h la dimensién de 1a columna en la direccién de flexion.

REQUISITOS PARA REFUERZO TRANSVERSAL.

El refuerzo transversal de toda columna no sera menor que el necesario por resistencia a

fuerza cortante y torsion, en su caso, y debe cumplir con los siguientes requisitos.

Todas las barras o paquetes de barras longitudinales deben restringirse contra el
pandeo con estribos o zunchos con separacion no mayor de 850 / v fv veces el didmetro de
la barra o de la barra mas delgada del paquete, (fy en kg/cm®), 48 diametros de la barra del

estribo, ni que la mitad de la menor dimensién de la columna.

La separacién maxima de estribos se reducira a la mitad de la antes indicada en una
longitud no menor que la dimensién transversal méxima de la columna, un sexto de su
altura libre, ni que 60 cm. arriba y debajo de cada unién de columna con trabes o losas,

medida a partir del respectivo plano de interseccion.

Los estribos se dispondran de manera que cada barra longitudinal de esquina y una de
cada dos consecutivas de la periferia tengan un soporte lateral suministrado por el doblez
de un estribo con dngulo interno no mayor que 135" . Ademas, ninguna barra que no tenga

soporte lateral debe distar mas de 15 cm (libres) de una barra soportada lateralmente.

Cuando seis o mas varillas estén repartidas uniformemente sobre una circunferencia se

pueden usar anillos circulares; también pueden usarse zunchos.
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Ayudas de diseito para el dimensionamiento de columnas.

Una de las ayudas mas utiles para el dimensionamiento de columnas es el diagrama de
interaccién. La forma de construir los diagramas se describié anteriormente, donde
también se explicé cémo se utilizan para determinar la resistencia a2 combinaciones de
carga y momento de secciones de caracteristicas conocidas. El problema inverso,
consistente en determinar las dimensiones y el refuerzo requeridos para resistir una fuerza
axial y un momento dados, puede también resolverse con la ayuda de los diagramas de

interaccion mediante un proceso de tanteos.

Los diagramas de interaccion para columnas de concreto reforzado que se mueslran‘ en
las ayudas de disefio fueron tomadas de los comentarios, ayudas de disefto y ejemplos de
las NTC para disefio y construccién de estructuras de concreto, DDF, dichos diagramas
fueron elaborados por. Loera Santiago, Rodriguez Mario y Meli Roberto investigadores del
instituto de ingenieria de la UNAM. Estos diagramas estan basados en las hipotesis de las
NTC - 1987. Los diagramas abarcan una gran variedad de secciones, tipos de refuerzo y
combinaciones de carga, incluyendo algunos casos de flexion biaxial. Se consideran dos
categorias de acero de refuerzo: acero con esfuerzos de fluencia iguales o menores que

4200 kg/cm’® y aceros con esfuerzos de fluencia comprendidos entre 4200 y 6000 kg/cm? .

Se proporcionan graficas para distintos valores de d/h, en el caso de secciones
rectangulares, y d/D, en el caso de secciones circulares (el significado de estas relaciones

s¢ puede apreciar en las grificas donde se muestran los diagramas de interaccién).

Como las grificas son adimensionales pueden utilizarse para disefios con otros
reglamentos siempre y cuando se calculen los parametros adimensionales con base en las

hipétesis del reglamento correspondiente.
Los diagramas pueden utilizarse de distintas maneras. Una forma de proceder puede

consistir en suponer una seccién y calcular los parametros K y R. Estos parametros definen

un punto en el diagrama al que corresponderia un valor de q, del cual puede deducirse el
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valor p necesario. Si este valor se encuentra dentro de los limites aceptables, el problema
esta resuelto. De lo contrario es necesario ensayar otra seccién. El valor del factor de
resistencia FR se supone igual a 0.70 si el niclec no esta confinado y la falla es de
compresion, e igual a 0.80 si el nicleo cuenta con un confinamiento adecuado u cuando la

falla sea de tension.

Otra forma de proceder consiste en suponer una seccién y definir un punto en el
diagrama a partir del pardametro K o R y la relacién e/h. Si se limita la cuantia p a un valor
dado, puede calcularse el valor q correspondiente. Se puede entonces, definir un punto en
el diagrama a partir de éste valor v de la relacion e/h. Se hardn los ajustes necesarios en la

seccidn supuesta hasta encontrar una que dé el valor de Pu semejante al requerido.

Son ttiles también las tablas usadas como ayudas de disefio que dan en forma directa
la carga axial y el momento flexionante que puede resistir una seccién de dimensiones
dadas, con una cierta cantidad de acero y con materiales de resistencias conocidas. Dados
ios valores de Pu y Mu requeridos pueden encontrarse en las tablas distintas alternativas de

secciones, con el refuerzo correspondiente que proporcionen una resistencia adecuada.

Ejemplos de dimensionamiento.

1. Dimensionamiento de una columna cuadrada con refuerzo en dos caras para una cuantia

de acero dada.
Datos:
Cargas: Mu =20 ton.m

Pu =120 1on.

Materiales : f'c = 200 kg/em’
fy =4200 kg/em®
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Cuantia de acero = p = 0.025

Recubrimiento = 5 cm.

CONSTANTES DE CALCULO:

f'c =200 kg/em®

f'c = 160 kg/em?

¢ = 136 kg/em’

Cilculo del refuerzo principal o longitudinal.

ler. Tanteo: suponiendo una seccion de 45 X 45,

Excentricidad = M/P = 20/120=0.16 m.

Eleccion del diagrama:

d_45-5_ 4
h 45

fy 4200
= p— = 0.025°" = 0.77
7P 136
e_16
h 45

utilizando el diagrama correspondiente a d / h = 0.90, el valor de K = 0.87

Con estos valores se tiene una carga Pu de:

Pu=K Fybh’c

Pu= 87X 0.70 X 45X 136

Pu=167.7 ton.>120 ton.




Ajuste del acero:

- Pu _ 120000 - 0.62

Febhf''c 0.7 x45x45x 136

e 44

h 45

gq=04
f! -

p=qiCo048 _ o013
fy 4200

As =pbd

As=0.013 X 452=26.32 cnt".
Usar: 4 vs. No.§ = 20.28 cm’
2 vs. No.7 = 7.76 coi’
28.04 > 26.32 cnt
Refuerzo transversal (considerar estribos ne. 3)
W2 = 45/2 =225 cm.
(850/V4200)(2.2) = 28.8 cm.

48 (1) 48 cm.

Se tomara la separacion a cada 20 cm.
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Seccion Adoptada:

Seccién =45 X 45
4vs. #8

2vs. #7

estribos # 3 (@ 20 cm.

2. Dimensionamiento de una columna de seccion circular zunchada

(determinar la seccion y el refuerzo)

Datos:

Cargas (nivel de servicio):

a) condicién de carga muerta mas carga viva: P =150 ton.
Mx =15 ton.m
My= 5ton.m

b) condicion de carga muerta, mas carga viva mas sismo: P = 130 ton.
Mx = 35 ton.m
My =15 ton.m
Materiales : f'c = 300 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm’
TMA. =25 cm.

CONSTANTES DE CALCULO

fc=0.81fc=0.8X300=240 kg/cm®
f'c=0.85 f'c = 0.85 X 240 = 204 kg/cm®

12




ESTIMACION DEL RECUBRIMIENTO

r=3+1+13=53cm=55cm

RESISTENCIAS REQUERIDAS

Momentos debidos a las condiciones de carga.

a) Condicidn carga mueria mas carga viva.

M =V Mx® + My’

M=+v15 +5=1581ton.

b) Condicién carga muerta mas carga viva mas sismo.

M=+v35+15"=38ton.

Resistencias:

.a) condicién carga muerta mas carga viva.

Pu=Fcx P=1.4X150=210ton.

Mu=Fcx M=14X1581=2211onm

e=M/P=221/210=0.1lm
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b) condicién carga muerta mds carga viva mas sismo.

Pu=Fex P=1.1X130=143 ton.

Mu=Fcx M=11X38=42ton.

e=M/P=42/143=029m.

DIMENSIONAMIENTO DE LA SECCION Y REFUERZO PRINCIPAL.

Didmetro supuesto D : 60 cm.

d=D-2r=60-(2X55) =49 cm.

d/D = 49/60 =0.8

a) Carga muerta mas carga viva,

e/d=0.11/60=0.18

usando e! nomograma d/D = (1.8

K=Pu/FrD*f’c

K =210%/0.80 X 60 X 204

K=036. q=02



b) Carga mueria mas carga viva mas sismo.

e/d =29/60 = 0.48

K =143%/0.8 X 60* X 204

K=0.24, q=04 (rige)

p=q £ c/fy = 0.4 X (204/4200) =0.019

As = p (nD*4) = 0.019 (3.14 X 60°)/4 = 53.72 cm’

Usar 7 vs. # 10 = 55.44 < 53.72 cm’

DIMENSIONAMIENTO DEL ZUNCHO.

Relacion helicoidal.

ps = 0,45(ﬁ— )f—c 01258
Ac fy fy
Ag D 60° 60°

=123

Ac (D-2x3) (60-6) $6%

0.45(1.23 - ])-—3—93 = 0.0075
4200

0.12 300
4200

ps = 0.0086

= 0.0086
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Contribucidn de la hélice
ps = dae/s d,
donde:

ds = didmetro del nucleo centro a centro de la hélice.

Ae = drea del zuncho.

Despejando s (considerando zuncho del no. 3)

4Ae 4(071)
§= = =6om.
Psds  0.0086(60—4) -

Separacion libre max. = 7 cm. > (6-13= 5 cmn.

Separacion libre min. = 1.5 X 2.5=4cm < 5 cm.

SECCION ADOPTADA:
7vs.No 10

zuncho no. 3 con un paso de 6 cm,
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3. Dimensionamiento de una columna rectangular considerando el efecto de una fuerza

cortante.
Datos:
80 ton.
30
30 ton*m 19
35 ;
40 ton*m
40
80 ton. Diagrama de
Acciones internas Diagrama de momento fue
g €ntos. cortantes
Materiales:

Concreto = f'c: 250 kg/em’
Refuerzo = fy = 4200 kg/cm’
Refuerzo en dos caras

Recubrimiento 5 cm.

CONSTANTES DE CALCULO
f°c = 250

fc=08fc=08 X 250 =200 kg/cm?
c =0.85 f'c = 0.85 X 200 = 170 kg/em®
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DIMENSIONAMIENTO POR FLEXOCOMPRESION

Se supone: b=30cm.
h=40cm.
d=35cm.

relacion peralte efectivo entre altura:

d/h = 35/40 = 0.88

Pu 80000

K= = =056
F.bhf'c 07x30=40x170

Mu 40+ 10°

R= - = : =070
Fo BhZf"'c ~ 70 x 30« 407 x 170

del diagrama de interaccion con la relacion d/h = 0.9 se tiene:

q=0.75

p=q f c/fy = 0.75 (170/4200) = 0.030

As=pbd =0.030 X 30 X 35=31.5 cm®

Usar 4vs. # 10 = 31.68 cm?

REFUERZO TRANSVERSAL.

Considerar estribos # 3
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Separacién: 48 (1)=48 cm.
b/2=30/2=15cm. (rige)
850 (db) / V4200 = 850 (3.2) / V4200 = 42 cm.

REVISION POR CORTANTE.

El efecto de una carga axial de compresion se toma en cuenta multiplicande la resistencia

calculada con las ecuaciones:

Ve = [(0.06+9_4p)\.ﬁ]bd (unidades en sistema internacional)
Ve = 0.16 \/f_'c bd (sistema inglés)

por el término [1 +0.007( Pu )J [1 + 0.07(33H en sistema S
Ag Ag

Donde:

Pu = carga axial multiplicada por el factor de carga.

Ag = 4rea gruesa de la seccion.

La ecuacién anterior es valida siempre y cuando Pu no exceda de (0.7 ¢ Ag + 2000 As) ,
(0.7 ¢ Ag +16 As) en SI. Cuando la carga axial es mayor que éste valor, lo cual sucede
con cargas muy elevadas, la resistencia a cortante se va disminuyendo linealmente desde el
valor correspondiente al limite anterior hasta un valor nule para la resistencia a compresion

axial, o sea, para Pu= Ag f'c + As fy.
Cuando Vu es mayor que Vcg, pero menor o igual a 1.5 Fr Vf'e bd. (.5 Fg ¥i'c bd en

SI). el espaciamiento no debe exceder Fg Av fy /3.5 b, (Fg Av Fy /.34 ben SI) ni de 0.5

d. Si Vu es mayor que 1.5 Fr ¥i'c bd, el espaciamiento no debe ser mayor que (.25 d.
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CALCULOS.

0.7 f'c Ag+2000 As = 0.7 (200)(30X40) + 2000 (31.68) = 231360 kg.

231360 > 80000

Ver = 05 F bdvf" (1+0007—]

Ag

Ve =05%08x30x 4N200(l +0.007 38(?0(:%) = 9960 kg.
x

considerando estribos en dos ramas se tiene:

_Fg A fyd  08x142x4200 x40

= =21lem
{(Vu-Ve) (1900 - 9960)
F . w142
sep.= R Ay fy:0.8 14 »f4200=454 om.
35b 35%30
d 35
sep= —=—=175¢cm.
2 2

La separacion maxima serd de 15 cm.

Longitud a Ia que deben colocarse los estribos a la mitad de la separacion maxima;

h =40 c¢m.
60 cm. (rige)
L/6=350/6=58.5cm.
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SECCION PROPUESTA.

Seccién 30 X 40 cm.
4vs, #10
e#3@15cem

e# 3 @ 7.5 en una longitud igual o mayor de 60 cm. en Jos extremos.

K
E£3@75cm. 60 cm.
y
Y
E#3@15cm.
v
A
E#3@75cm. 60 cm.
v

4. Dimensionamiento de una seccion rectangular sujeta a compresion y flexion biaxial.

Datos: y PR=50ton.

Ao ¥

i
i

ex=15cm.

ev=230cm.

Materiales: Concreto f¢ = 250 kg/em®
Acero fy = 4200 kg/cm®

111



Refuerzo en cuatro caras
Recubrimiento = 5 cm.

p=0.025
CONSTANTES DE CALCULO

f'c = 250 kg/cm®
fc=10.8 fc=0.8 X250 = 200 kg/fem?
7 =0.85 f'c = 0.85 X 200 = 170 kg/cm’

APLICACION DE LA FORMULA DE BRESSLER.

r = carga nominal resistente de disefio, aplicada con las excentricidades ex y ey

p
Py, = carga axial resistente de disefio suponiendo ex = ey =0
Ppy = carga normal de disefio aplicada con una excentricidad ex
P

-

ry = carga normal de disefio aplicada con una excentricidad ey

SECCION PROPUESTA
X

A
b=30cm,
i h=50cm.

b JE . e et LTS > A

; p=10.025

h
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As=pbd =0.025 X 30 X 50 = 37.5 e’
Sean 8 vs # 8 = 40.56 cm®

As 4056

p=—= = 0027
bd 30x50
5
q= pi =00272290 _ 67
f''c 170

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA PR.

Calculo de PRO Pro=Fr{f’c Ag+ A5Fy)

Pro=0.7 ( 170 X 1462.5 ) + (37.5 X 4200 ) = 284 287.5 kg.

Célculo de PRX

d/b=30-5/30=083 ; ex/b=15/30=02 ; q=0.67

de! diagrama de interaccién con la relaciond /h=0.85 ; Kx=1.1

Prx=KxFgbhf’ec = 1.1 X.7X 30X 50 X 170 =196 350 kg.

Cilculo de PRY

d/h=50-5/50=09; ey/h=30/50=06: q=0.67

del diagrama de interaccién con la relaciond /h=09 ; Ky=0.6
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Pey =Ky Frbhf’c = 0.6 X . 7X 30X 50 X 170 = 107 100 kg.

Cialculo de PR

1
PR = ] 1 i =916 ton.

196350 ~ 107100 2842875

91.6 > 50 ton.

Como se puede observar la resistencia de la seccién propuesta es casi el doble de la carga

actuante por lo que se propone una base de 40 cm. y una cuantia de 0.025.

p=0025; As=.025X30X40=30cm’ sean8vs. #7=31.04 cm’

p= As = 39 = 0025
bd 30«40
; 2
f''c 170

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA PR.

Cdlculo de PRO Pro=Fr(f’c Ag+AsFy)

Pro=0.7 (170X 1169 ) + (31.04 X 4200) = 230 369 kg.
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Calculo de PRX
d/b=30-5/30=083 ; ex/b=15/30=02 ; q=0.64
del diagrama de interaccion con la relaciond /h=0.85 ; Kx=1.05

Pex=KxFrbhf’c = 1.05X.7X 30X 40X 170 = 149 940 kg.

Calculo de PRY
d/h=50-5/50=09; ey/h=30/40=0.75; q=0.64
del diagrama de interaccion con la relaciond /h=0.9 ; Ky=05

Pry=KyFrbhf'c = 0.5X.7X 30X 40X 170 =71 400 kg.

Calculo de PR

1
= =612 ton.
PR T ] 7 on

-+ —_
145940 71400 230369

61.2 > 50 ton. por lo que la segunda seccion propuesta se acepla.

REFUERZO TRANSVERSAL.

Separacion de estribos. 48 X 1 =48 cm
b/2=30/2=15¢cm.
850 db/ V4200 =29 cm.
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SECCION ADOPTADA.

Seccion = 30 X 40 cm.
Bvs. #7
e#3@15cm.

COMENTARIOS:
Ejemplo 1

¢ En ocasiones se puede imponer el valor de p ( cuantia de refuerzo ), para este ejemplo

se estableci6 el valor de p=0.025

« Para resolver el problema se procedid por tanteos, suponiendo una seccién y haciendo
ajustes hasta encontrar una que tuviera la resistencia necesaria con una cuantia

semejante a la especificada.

» [Eltanteo que se realizé fue para una seccion de 45 X 45 ¢m., la relacién d / h es la que
define que diagrama de interaccidon usar en las ayudas de disefio; en este caso se
empleo el que corresponde a un valor d / h = 0.90 por ser €l calculado d / h = .88. En
caso de desearsc mayor presicion podria hacerse una interpolacién entre los dalos

correspondientes a los diagramas cuyas relaciones d / h sean 0.9 v 0.85.

+ LUtilizando el valor de q que corresponde a p= 0.025 y el de la relacién e / h se definio
un punto en el diagrama cuya ordenada K fue de .87. Al calcular la resistencia
sustituyendo los valores se puede observar que la resistencia es mucho mayor que la

requerida. Se procedid entonces a realizar un ajuste en el acero-definiendo un nuevo
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punto en el diagrama a partir del valor de K necesario y de la relacién ¢ / h. Obsérvese

que la cuantia correspondiente a este nuevo tanteo fue menor que la propuesta.

e En cuanto a la seleccion de estribos, se escogieron del nimero 3 los que cumplen
ampliamente el requisito de que su fuerza de fluencia sea por lo menos igual al 6 % de
la fluencia de la mayor barra restringida. Conservadoramente, se utilizé una grapa para
las dos barras del # 7. ya que la separacion libre entre barras es ligeramente mayor de

15cm.

o La separacion de 20 cm. debe reducirse a la mitad en las porciones extremas de la

columna de acuerdo a:

Longitud no menor de:  la dimensién transversal maxima de la columna
1 /6 de la altura
60 cm.

Ejemplo 2

e La columna de este ejemplo forma parte de una estructura de marcos ortogonales, en la
que el andlisis indicé que Ja columna estd sujeta a momentos en dos direcciones
perpendiculares entre si. Dado que el elemento es de seccién circular, el problema de
flexion biaxial puede reducirse a uno de flexion uniaxial, obteniendo un valor para M

de Mx y My vectorialmente.

e Los valores de las aciones dadas corresponden al nivel de servicio para las dos

combinaciones de carga basica.

e En este ejemplo se presenta dinicamente el 1anteo final, que proporcion6 una solucion

adecuada. Se debe de tomar en cuema que ¢l dimensionamiento de columnas puede
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Hevarse a cabo por un proceso de tanteos auxiliado por los diagramas de interaccion. El
procedimiento implica proponer una seccién e investigar, con la ayuda de los
diagramas, si la seccién propuesta puede resistir las cargas con una cuantia de refuerzo

que este comprendida entre los limites admisibles.

* Para elegir el diagrama apropiado es necesario definir la relacién d / D, donde d es el
didmetro de un circulo que pasa por los centros de las barras y D es el didmetro de la
seccion de la columna. Cuando el valor de d / D no coincide con los valores para los

cuales existen diagramas, se puede recurrir a la interpolacion.

* Se determiné un valor para q, considerando la condicion mas desfavorable FR = 0.8

por tratarse de una columna zunchada.

* El area de acero requerida se proporcions con 7 vs. # 10, las que se pueden distribuir

en la columna con suficiente holgura entre ellas.
¢ Eldrea del nicleo utilizado para calcular la cuantia ps es la definida por un circulo que
coincide con el pafio anterior del zuncho, y con el didmetro, por lo tanto, sera igual al

didmetro de la columna menos 2 veces el recubrimiento libre del zuncho.,

» Eldiametro utilizado para calcular ia contribucién de la hélice es el medido de centro a

centro. Generalmente los valores calculados del paso s se redondean a .5 cm.

Ejemplo 3

* En este ejemplo se considera que actiia en los extremos de la columna una fuerza
cortante cuyo efecto debe considerarse proporcionando un refuerzo transversal
adecuado.
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e Se propuso unma seccién de 30 X 40 cm., cuya resistencia a flexocompresion se

comprobé ser suficiente utilizando 4 vs. # 10 distribuidas en dos caras.

e Para el refuerzo transversal se emplearon estribos del nimero 3 que de acuerdo a las
especificaciones de las NTC — 96 ( Revision por estado limite de falla, fuerza cortante

) deben colocarse a 15 cm y en los extremos a cada 7.5 cm.

Ejemplo 4

e El problema de la flexién biaxial en secciones rectangulares se presenta con frecuencia

en el disefio de estructuras de concreto.

e El dimensionamiento se llevo a cabo con la ayuda de la formula de Bressler. También
se podria recurrir a los diagramas de interaccién para flexién biaxial. Sin embargo el
uso de estos diagramas suele resuhar tedioso debido a las interpolaciones que es

necesario efectuar.
e En este ejemplo se muestran dos tanteos, en €] primero de carga resistente es mucho
mayor que la aplicada, por lo que se decide suponer una base de 40 cm. y una cuantia

de acero de 0.025.

e En el calculo de PRO, PRX y PRY se utilizé como valor del factor de resistencia FR =

0.7, el que corresponde a falla en compresién.

e El estribo del namero 3 propuesto cumple ampliamente los requisitos de capacidad de

fluencia mencionados en la seccién correspondiente.
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CAPITULO 1V

VIGAS.

Introduccion.

Las cargas que actian en una estructura, ya sean cargas vivas o de otros tipos, tales
como cargas horizontales de viento o las debidas a contraccién y temperatura, generan
flexién y deformacién de los elementos estructurales que la constituyen. La flexién en
vigas es ¢l resultado de la deformacién causada por los esfuerzos de flexién debida a ia

carga externa.

Conforme se aumenta la carga. la viga soporta deformacion adicional, propiciando
el desarrollo de grietas por flexion a lo larga del claro de ia viga. Incrementos continuos
en el nivel de carga conducen a la falla del elemento estructural cuando la carga externa
alcanza la capacidad del elemento. Por lo que el disefiador tiene que dimensional la
seccion transversal del elemento o de la viga de tal manera que no se desarrollen grietas
excesivas a niveles de carga de servicio y tenga seguridad adecuada y resistencia de

reserva para resistir las cargas o esfuerzos aplicados sin que se presente la falla.

Comportamiento y modos de falla de elementos sometidos a flexién

simple.

Considérese una viga simplemente apoyada, sometida a dos cargas concentradas y
colocadas de modo simétrico, en las que existe una zona sujeta solo a momento
flexionante figura 4.1 El comportamiento de la viga que se describiré se basa en que el

elemento de concreto tiene refuerzo de tension.
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En la figura 4.2 se muestra la grifica carga-deflexi6n de un elemento con un
porcentaje de acero usual en la prictica. Al empezar a cargar, el comportamiento de la
picza es propiamente elastico y toda la seccién contribuye a resistir el momento
exterior. Cuando la tension en la fibra mas esforzada de alguna seccion excede la
resistencia del concreto a la tension, empiezan a aparecer grietas. Conforme se aumenta

la carga se incrementan en nimero, en longitud y er abertura.

A partir de Ia aparicién de las primeras grietas, el comportamiento del espécimen ya
no es elastico y las defecciones no son proporcionales a las cargas. En la zona donde se
presentan las grietas, el acero toma pricticamente toda la tension. En esta etapa, el
esfuerzo en el acero aumenta hasta alcanzar su valor de fluencia. Desde ¢l momento en
que el acero empieza a fluir, la deformacién crece en forma considerable. Esto es, la
resistencia del elemento es solo ligeramente mayor que la resistencia que produce la

fluencia del acero.

Los primeros indicios de la fluencia del acere son un incremento notable en la
abertura y longitud de las grietas y un quiebre marcado en la curva carga-deflexion. A
medida que aumenta la longitud de las grietas, la zona de compresion se va reduciendo,
hasta que el concreto en ésta zona es incapaz de tomar la compresion y se aplasta. El
aplastamiento se puede observar cuando se presenta el desprendimiento de escamas en
la zona de compresion. Cuando esto ocurre, la carga disminuye con mayor o menor
rapidez, dependiendo de la rigidez del sistema de aplicacién de la carga, hasta que se
produce el colapso final.

Segin la cantidad del acero longitudinal con que esté reforzada la viga, ésta puede
fluir 0 no antes de que alcance la carga mixima. Cuando el acero fluye, el
comportamiento del elemento es dictil; es decir, se producen deflexiones considerables
antes del colapso final como se muestra en la figura 4.2 en este caso se dice que el
elemento es subreforzade. Por otra parte, si la cantidad de acero longitudinal de tensi6n

es grande, éste no fluye antes del aplastamiento y se dice entonces que ¢l elemento es
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sobrereforzado. Puede suceder que el elemento alcance su resistencia precisamente

cuando el acero empieza a fluir. En este caso, se dice que el elemento es balanceado.

DIAGRAMA DE

MOMENTO /rr
FLEXJONANTE ]

DIAGRAMA DE
FUERZA
CORTANTE

Figura 4.1 Elemento tipico para estudio de flexion simple.

Carga P 4

Aplastamiento

/—_\

Fluencia

Agrietamiento del
concreto en tensién

Deflexion a

Figura 4.2 Grafica carga-deflexién de un elemento con un porcentaje usual de acero de

tension.
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2 P EEEPEN S LY
Vi SRV A N W .
FaN AN
a) subreforzada

a) sobrereforzada

Figura 4.3 Agrietamiento en la falla de vigas sujetas a flexion

Los términos subreforzado y sobrereforzado, aplicados al caso de elementos con
acero sin limite de fluencia bien marcado, no tienen mds sentido que el indicar el grado

de ductilidad. En este caso la condicion balanceada no esta claramente definida.

En la figura 4.3 se presentan los esquemas de agrietamiento correspondientes a
vigas con diferentes porcentajes de acero. En el caso de un elemento sobrereforzado, Ia
zona de aplastamiento del concreto es mayor que en caso de otro subreforzado y a la

falla, las grietas del primero son de longitud y abertura menores.

En la figura 4.4 se puede observar cual es la variacién en el comportamiento de
elementos que tienen distintos porcentajes de acero. Cada curva con linea continua
representa la grifica carga-deflexion de un elemento reforzado con una cantidad

diferente de acero de tension, desde una viga de concreio simple hasta otra con
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porcentaje muy alto de acero, del orden del 7 %. En las graficas se puede observar el

efecto de la cantidad y distribucion del acero longitudinal.

Carga P

Fluencia del acero

Aplastamiento
del concreto

Fluencia del acero D Aplastamiento

Acero de tension

Acero de tension y de
compresion

~.  Aplastamiento
del concreto

Fluencia del acero del concreto E
B Aplastamiento
Fractura del acero inmediatamente del concreto
después del agrietamiento del concreto. C
Agrietamiento del concreto en tension
.
L
Deflexion a

Figura 4.4 Graficas carga-deflexion de elementos con porcentajes variables de

acero sujetos a flexiéon simple.

Un elemento de concreto simple (curva A) alcanza su resistencia y falia al

agrietarse el concreto en la fibra mds tensada, con una deflexién , muy pequefia. A la

falla de este tipo se le llama de tipo fragil.

Al adicionar refuerzo longitudinal en cantidades muy pequefias, la capacidad del

elemento aumenta al mismo tiempo que su deflexion en la falla {curva B). En las

primeras etapas de carga, el comportamiento es muy parecido al de un elemento de

concreto simple. Una vez agrietado el concreto, la tension en el acero se incrementa

rapidamente al aumentar la carga, hasta que el refuerzo se fractura. Este tipo de falla
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ocurre en elementos con porcentajes muy pequefios de acero, del orden de 0.1 % o

menos. La falla es fragil y se produce a una deflexion pequefia.

Las curvas C y D corresponden a elementos con porcentajes usuales de acero de
tensién del orden de 0.5 a 2 % . Se puede observar que la resistencia y la deflexion son

mayores que las curvas A y B.

Si se aumenta apreciablemente el porcentaje de acero, el elemento se clasifica como
sobrereforzado. como se muestra en la curva F. En este caso la resistencia aumenta,

pero la deflexion a la falla disminuye.

S$i ademas de acero de tensién existe acere longitudinal en la zona de compresion.
su efecto en las grificas carga-deflexion del elemento se muestra en la figura 4.4 con
lineas de trazo interrumpido para dos casos. El efecto principal del acero de compresion
es aumentar notablemente la ductilidad; la adicion de acero de compresién en cantidad
suficiente a un elemento sobrereforzado puede hacer que éste se convierta en
subreforzado, aumentando su ductilidad y resistencia, al lograr que el acero de tension
desarrolle su esfuerzo de fluencia. Este efecto se muestra cualitativamente en las curvas
FyG.

La adicién de refuerzo de compresion a un elemento subreforzado aumenta su
ductilidad, pero su resistencia permanece pricticamente constante, ya que esta regida

por la tensidn en el acero (curva D y E).

Es importante recalcar que la ductilidad que se puede lograr con la adicion de acero
de compresion, no se obtiene si éste no esta adecuadamente restringido por medio de
refuerzo transversal, ya que de otro modo, para compresiones muy altas v cuando hay
poco recubrimiento, el acero de compresion puede pandearse, lo que causaria un

colapso subito.
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En la figura 4.4 se ha presenitado de un modo cualitativo la variaciéon de las
caracteristicas carga-deflexién de elementos sujetos a flexion pura en funcién del
porcentaje de acero, suponiendo que los indices de resistencia de los materiales { f'c y

fv ), permanecen constantes.

Las caracteristicas carga-deflexién son también funcién de las propiedades
mecénicas de los materiales, expresadas por sus indices de resistencia. Un incremento
en el valor del esfuerzo de fluencia, o en el valor del porcentaje de acero de tension,
tiende a aumentar la capacidad en tension del elemento. Por otra parte, un incremento en
el valor de f'c aumenta la capacidad de resistir la compresion. El comportamiento de un
elemento depende de la relacién entre su capacidad en tensién y su capacidad en

compresion. Esia relacion puede medirse por medio del pardmetro:
q:p®
f'e

El cual suele Hamarse indice de refuerzo.

Se pueden definir entonces. elementos subreforzados y sobrereforzados para

valores bajos y altos del porcentaje de acero.

Para elementos con refuerzo longitudinal de tensién v compresion, el indice de

refuerzo es:

q= PP
f''c
Donde p’ representa el porcentaje de acero longitudinal en compresion.

En resumen de lo expuesto anteriormente, se presenta la tabla 4.1, la cual

complementa la figura 4.4

Otro aspecto importante del comportamiento de elementos sujetos a flexién simple,

es la distribucién de deformaciones en el peralte. Las mediciones hechas en el
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laboratorto indican que. en una seccién normal al eje de la pieza, la distribucidén de

deformaciones longitudinales es aproximadamente lineal para casi todos los niveles de

carga. Normalmente se miden deformaciones en el concreto, en la zona de compresién,

y en el acero. La presencia de grietas dificulta la medicion de deformaciones en el

concreto en zonas de tension. A pesar de esto, cuando se han empleado procedimientos

minuciosos, se ha comprobado que las deformaciones del concreto en tension v del

acero colocado al mismo nivel coinciden sensiblemente si se usan barras con una

corrugacién adecuada que garantice la adherencia entre concreto y acero.

Curva Porcentaje  Porcentaje de  Indice de
tipica de acero acero refuerzo
correspond De tension  De compresion
iente
A Nulo Nulo Nulo
B Muy Nuto Muy
pequefio pequefio
C Normal bajo Nulo Normal bajo
D Normal alto Nulo Normat alto
E Normal alte Del orden de! de Normal bajo
tension
F Muy alte Nule Muy alto
G Muy alto  Del orden del de Normal bajo
tension

Tipo de elemento

Concreto simple

Muy subreforzado

subreforzado

Subreforzade

Subreforzado

Sobrereforzado

Subreforzado

Modo de falla

Concreto en
tension
Fracrura del
acero fragil
Aplastamiento
después de la
fluencia
Aplastamiento
después de la
fluencia
Aplastamiento
después de la
fluencia
Aplastamiento
sin fluencia de!
acero
Aplastamiento
después de la

fluencia

Grado de
ductilidad

Fragil

Poco dictil

Muy dictil

ductil

Muy dictil

fragil

dactil

Tabla 4.1 Caracteristicas de elementos.gon distimos indices de refuerzo.
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Resistencia de elementos sujetos a flexidn.

La resistencia de elementos sujetos a flexion simple puede determinarse a partir de una
serie de hipotesis simplificadoras ligadas al comportamiento basico y el mecanismo de

solicitaciones — respuestas.

Las hipétesis que se hacen cominmente son las siguientes:

e La distribucién de deformaciones unitarias en la seccion transversal de un elemento
es plana. Esta hipotesis ha sido verificada mediante mediciones y es correcta,
excepto para longitudes de medicién muy pequefias y en la rama descendente de la

grafica carga-deflexion.

s Se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion del elemento.

s No existen corrimientos relativos de consideracion entre el acero v el concreto que
lo rodea. Para concreto reforzado con barras corrugadas, la hipdtesis es bastante
realista. Es decir. se puede suponer que la deformacién unitaria es la misma cn el
acero y en el concrete que se encuentra al mismo nivel.

+ Elconcreto no resiste esfuerzos de tension longitudinales.

« Fl elemento alcanza su resistencia a una cierta deformacion unitaria maxima util del
concreto, £cu. Los reglamentos recomiendan valores de ecu que varian de .003 a

.004.

Hipotesis de algunos reglamentos de construccion.

En la figura 4.5 se muestran los estados de deformaciones y esfuerzos en la seccion

transversal de una viga sujeta a flexion. Se puede apreciar que la forma del diagrama de




esfuerzos de compresion es similar a la curva esfuerzo - deformacion de un espécimen
ensayado a compresion. El area del diagrama de esfuerzos de compresién y la posicion
de la resultante de compresion pueden determinarse a partir de tres parametros
adimensionales, B;. B2 ¥ Bas. El parametro B, relaciona el esfuerzo miximo en flexion
con la resistencia de los cilindros de control. El pardmetro B, indica la relacion entre el
esfuerzo promedio y el esfuerzo maximo en la zona de compresion y el parametro Pi
indica la posicion de la resultante de compresion. Ei 4rea del diagrama de compresiones
y la posicion de la resultante pueden definirse también estableciende expresiones

matematicas que permiten idealizar el diagrama de esfuerzos de compresion.

Con ¢l objeto de desarrollar métodos sencillos de célculo, los reglamentos de
construccion recurren a hipotesis simplificadoras en las cuales se fija un valor de la
deformacidn unitaria maxima Util del concreto, ecu, v donde se definen diagramas
idealizados de los esfuerzos de compresién, de tal manera que el drea del diagrama de
esfucrzos y la posicion de la resuliante de compresién sean semejantes a las que

corresponderian a una distribucion real.

AN
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;
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> — 5 @

Figura 4.5 Distribuciones de deformaciones y esfuerzos en una seccién sujeta a

flexion.

HIPOTESIS ACI

El reglamento de institute americano del concreto (ACI — 31889) utiliza las hipotesis

simplificadoras que se resumen en la figura 4.6 en lugar de la distribucion real de



esfilerzos, se propone una distribucién rectangular, con una profundidad igual a B, veces
la del eje neutro. Se acepta que el elemento alcanza su resistencia a una deformacion
unitaria maxima il del concreto en compresion igual a 0.003, con una distribucidn

lineal de deformaciones unitarias.

El parametro B; se hace depender de la resistencia nominal f'¢, de acuerdo con la
ecuacion mostrada en la figura 4.6. El valor de B, es constante ¢ igual a (.85 para fc <
280 kg. / cm’. Esta variacion tiene por objeto tomar en cuenta el cambio en la forma de
la curva esfuerzo - deformacion del concreto al incrementar su resistencia, ya que el
drea del rectangulo equivalente debe ser aproximadamente igual al drea bajo la curva
esfuerzo - deformacion. La hipétesis del bloque equivalente de esfuerzos es aplicable a

secciones de cualquier forma.

0.65< 8, =(1.05-£—)SO.85 fcenkg/cm?
1400

Figura 4.6 Hipdtesis ACI sobre la distribucion de deformaciones y esfuerzos en la

zona de compresion.

HIPOTESIS DE LAS NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS (NTC - 96)
DEL RCDDF.

Las NTC - 96 recomiendan una distribucién rectangular de esfuerzos ligeramente
diferente de la del AC]. (figura 4.7), La reduccién en el volumen del blogue de

esfuerzos correspondientes a concretos de alta resistencia, s¢ hace disminuyendo el
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valor del esfuerzo maximo, Bs f'¢ y no reduciendo la profundidad del blogue como lo
hace el ACI. Esto tiene ventajas en la preparacién de graficas y diagramas de

dimensionamiento.

Para el bloque propuesto $,=0.80, B; = 0.40 para seccicnes rectangulares y 3 =

(1.05-f'c/1250) =0.85, (fcenkg/cm®).

Ecu = 0.003 fre=Pafc v

Figura 4.7 Hipétesis del reglamento del DDF sobre la distribucion de

deformaciones v esfuerzos en la zona de compresion.

HIPOTESIS DEL COMITE EUROPEO DEL CONCRETO (CEB)

El CEB recomienda dos alternativas para la distribucién de esfuerzos: una rectangular, y
la otra que consiste en una variacion parabélica desde el eje neutro hasta una
deformacion unitaria de 0.002 y una distribucién uniforme en el resto de la seccion. El
valor recomendado para la deformacion maxima util es 0.0035. Las demas hipotesis son
similares a las descritas anteriormente. Se usan también resistencias reducidas de los

materiales.
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Procedimiento para determinar la resistencia a flexion.

Los diversos procedimientos consisten en establecer un estado de deformaciones tal que
la seccion se encuentre en equilibrio, o sea, que la suma de las fuerzas de compresion
que actian en una seccion transversal sea igual a la suma de fuerzas de tension. Una vez
establecido dicho estado de equilibrio, se calcula el momento de todas las fuerzas
internas respecto a un eje cualquiera. Este momento es la resistencia a flexion de la
seccion. E! estado de equilibrio interno puede determinarse por medio de tanteos o
algebraicamente. En la figura 4.8 sc representa la forma de calcular el momento
resistente nominal con refuerzo de tension unicamente, de acuerdo al reglamento del
DDF.

SECCIONES RECTANGULARES SIMPLEMENTE ARMADAS.

Determinacion de la resistencia a flexion de una seccién rectangular,

Datos: T
f'c =200 kg/(.‘m2 dl= 60
2 h=635
fe=08Xfc=160kg/cm
_ 2
fy—4200kg/cm ® ® o
As=3vs.#8=1521 cm’
 —Pp
B=30
Determinacién de la resistencia por medio de tanteos,
ler. Tanteo. { sea C =20 cm.)
f'c
ecu = 003
> < >
A C
C=20 a=08XC -+
v d=60
| :
L——
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Por triangulos semejantes:

£§— 9_003—)(40 = 0006

_fy _ 4200

= T3 gr - 000!

gy

fs = fy = 4200 kg / e’

T=Asfv=1521 X 4200 = 63.8 ton.

C=f'cxaxb

C=136X16X30=622ton

€5 > gy

T > C por lo que se debe reducir el valor de C.

Ajustando el valor de C tenemos:

gcu =

63800

=———=195cm.
08~ f"cx 30
¢
>

C=195

£5> £y

C=136 X08X195X30=63.6ton.

a=08XC I
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T=15.21 X 4200 =63.8 ton.

cC=T

Momento nominal =T * Z

Z=d-al/2=60-11.7/2=5415cm.

Mn=63.8 * 5415 =34.5 ton.m

MR =Mn*FR=345X0.9=31.1tionm

Determinacién de la resisiencia mediante la ecuacidn.

Momento nominal = bd® £'c q (1-.5q)

_pfy
4 f'e
o]
po s 1520 50084
bd 30 60
w 42
_ 00084 %4200 _ 500

136

Mn = 30 X 60° X 136 X 0.2609 ( 1-.5(0.2609)) = 33.3 X 10° kg.cm

Mn = 33.3 ton.m
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Determinacién de la resistencia mediante grifica.

Para q = (12609 se tiene el valor de:

Mn

c

Por lo tanto el valor de Mn es igual a:

Mn=0.215 X 30 X 60° X 136 = 31.5 X 10° kg/em’

Mn=31.5 ton.m
003 e
T J a. < ¢
¢4 ¢
As =phd
e o o SN ——

£5 PEY
e—— p —=e

Por equilibrio

C=T

f’cab = pbdfy
df ..

a= % ()

Tomando momentos respecto al acero de tension:

Mn=C(d-a2)=f"cabd(1-a/2d)

Sustituyendo en la ecuacién (i) y tomando en cuentaque g=pfy/f{'c
Mn =bd® ¢ g( 1- 0.5q)

Figura 4.8 momento resistente nominal de elementos rectangulares con refuerzo de

1ension Unicamente, de acuerdo con el reglamento del DDF.
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Comentarios.

En el ejemplo anterior se ifustra el cdleulo de la resistencia de una seccion rectangular
simplemente armada segun las NTC -96 del reglamento de construcciones del Distrito
Federal., la resistencia se calculé por tres procedimientos. En este caso como f'c es

menor que 250, el valor de B; es 0.85.

Al calcular resisiencias de acuerdo con las NTC —96 debe hacerse una reduccion de
2 cm. en ciertas dimensiones de los elementos estructurales a no ser gue se tomen
precauciones para garantizar que las dimensiones de calculo se conserven durante el
procedimiento constructivo. Esta reduccién deberd hacerse cuando la dimension en
cuestién es menor de 20 cm. En vigas y losas las dimensiones sujetas a reduccion son el

ancho y el peralte efectivo del refuerzo del lecho superior.

Segiin las NTC —96, el valor del factor de reduccion, FR, que debe wtilizarse para el

cileulo de la resistencia de disefio de elementos sujetos a flexion de 0.9,

Para el tercer procedimiento se utilizd la grafica para disefio por flexién que se
encuentra en las avudas de disefio, esta grafica permite calcular los momentos
resistentes nominales de vigas rectangulares con base en las hipotesis simplificadoras de
las NTC. La pequefia discrepancia respecto al valor calculado segin el primer

procedimiento, se debe a la precision con que se puede leer la grafica.
El momento resistente MR = Mu = Mn FR, puede obtenerse directamente con la
avuda de las tablas de porcentajes de acero para secciones rectangulares mostradas en

las ayudas de disefio.

Las NTC —96. distinguen entre Mu, el momente actuante de disefio y MR, el

momento resistente de disefio.
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SECCIONES RECTANGULARES DOBLEMENTE ARMADAS.

En este caso, el procedimiento mas sencillo es el de tanteos, o sea proponer una
profundidad del eje neutro y verificar si las fuerzas de tensibn y compresién se
equilibran. Los pasos a seguir son, en forma esencial, los mismos gue se utilizan para
secciones simplemente armadas, con diferencia de que la fuerza total de compresién es
la suma de la fuerza de compresion en el concreto, Cl y de la fuerza de compresion en

el acero, C2.

Para determinar el valor de C2 es necesario calcular la deformacion al nivel del
acero de compresion s’ y obtener a partir de dicha deformacion, el esfuerzo en el acero,

f's. Este esfuerzo puede ser menor o igual al de fluencia.

En secciones doblemente armadas, la fuerza total de compresion no es directamente
proporcional a la profundidad del eje neutro, por lo que ésta profundidad para la
configuracion de deformaciones unitarias correspondiente al equilibrio de la seccion, no
puede obtenerse estableciendo una relacién de proporcionalidad después del primer
tanteo, como en el caso de secciones simplemente armada con la configuracién final de
deformaciones unitarias, el acero de compresion no fluye ya que €'s €s menor que €y,

mientras que ¢l tension si fluye.

En algunas secciones en las que el recubrimiento del acero de compresion es
grande, puede suceder que la deformacion &’s resulte de tension. En estos casos, el
acero de compresion ya no actia como tal sino que como refuerzo de tensién y su
contribucién a la resistencia suele ser muy pequefia. Una vez obtenida la configuracidn
de deformaciones para la cual la seccion esta en equilibrio. se calcula €l momento
flexionante. tomando momentos de primer orden respecto al eje geométrico de Ia
seccion. En realidad para la flexidn pura se pueden tomar momentos de primer orden

respecto a cualquier eje y se obtiene el mismo momento flexionante.
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El momento resistente de disefio se obtendra multiplicando el momento resistente,

Mn, por el factor de reduccion. en este caso FR = 0.9

También pueden derivarse ecuaciones para calcular ¢l momento resistente nominal
de secciones rectangulares doblemente armadas. Esto se ha hecho en la figura 4.8
usando las hipétesis de las NTC-96. Resulta necesario distinguir dos casos, segun fluya
o no fluya el acero de compresién. En cualquiera de los dos casos, las ecuaciones
resultantes son validas siempre que fluya el acero de tension, o sea, que el porcentaje de
acero de refuerzo sea menor o igual al porcentaje balanceado. El célculo de porcentaje
balanceado para secciones doblemente armadas se muestra en la figura 4.11 Se puede

ver que es funcién de los porcentajes de refuerzo de tension y de compresion.

Puesto que no se sabe de antemano si el acero de compresion fluve o no. conviene

iniciar el calculo suponiendo que si fluye, o esa, aplicando las ecuaciones del caso 1.

Primero se calcula el valor de a con la ecuacion:

(As—A's) fy
Bif'ch

Conocido este valor se calcula £s, que por tridngulos semejantes tiene el valor de:
14
g's= 0.003( - ﬁ—-—)
a

Si €'s es mayor o igual que £y, la hipotesis de estar en el caso 1 es correcta y se calcula

e] momento nominal con la ecuacion:

Mn = A'sfy (d-d)+(As— A's) fy(d —i-)

Si £s es menor que gy, la hipdtesis no es correcta y entonces se calcula un nuevo valor

de & con la ecuacion:
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(B3 cb)a’ +(0003 Es A's- As fy)a—{0.0024 Esd’ A's) = 0
Y el momento nominal con la ecuacion:
Mn = Cod~ 3a) +Cs(d -d'

Las ecuaciones para calcular el momento nominal resistente de una seccion doblemente
armada son mas complicadas que las de una seccién con refuerzo de tensidn
tnicamente, en especial en el caso de que no fluya el acero de compresion. Por esto,
generalmente resulta mas sencillo el procedimiento de tanteos. Sin embargo, las

ecuaciones son mas convenientes para elaborar programas de computadora.

Determinacion de la resistencia a flexidn de una seccion doblemente armada.

Datos: I .
5 ® o ® d'=4 em.
e =250 kg/em™
fc=08XTfc 80 cm. 4 =75cm.
fv = 4200 kg/em’
As=5vs. #8=2535cm’ (X NN}
Rec.=5cm.
As=3vs #8=1521 e’ «—  » T e
40 cm.

Determinacion de la resistencia por el procedimiento de tantegs.

gcu =.003 fc
7 § sem pin c2
C=20cm. s a =0.8XC P Cl
75 em.
*r— > T

ES
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Por tridngulos semejantes:

C1=0.8X?20X 170 X 40 = 108 800 kg.
f°s = 4200 kg/em’

C2=A"sfy=1521 X 4200 = 63 882 kg.
C=Cl+C2=108 800+ 63 882 = 172 682 kg.

Por tridngulos semejantes:

gs c¢—d

ECU c

es= 203733 _ 508355 gy
20

fs = fy = 4200 kg/em’
T=AsX fy=2535X 4200=106 470 kg.

Por lo tanto C > T ; entonces se procedera a realizar otro tanteo con C = 10 cm.
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£5

Cl=0.8X 10X 170 X 40 = 54 400 kg.

= L? 6 00018

e’s <75y

f's=g's Es=.0018 X 2X10° = 3600 kg/cm”
C2=A"s X fs=15.21 X 3600 = 54 756 kg.
C=54400+54756=109 156 kg.

Por triangulos semejantes:

es=203X05 _ 561055 ey

fs = fy
T=Asfy=2535x4200= 106470 kg
Ca=T
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Cilculo del momento.

Tomando momentos respecto al eje geométrico de la seccion.

Fuerza ( ton.) Brazo (cm.) Momento {(ton.m)
Cl =544 40 -4 =136 1958
C2=547 40-4=136 1969
T=106.4 40-5=35 3724

I =7651

Mn = 76.51 ton.m

MR =0.9 X Mn
MR =0.9X 76.5]1 =68.85 ton.m
Determinacion de la resistencia mediante ecuaciones.
—A' 25.35-15.2014200
) (g; e tj] - 0335 700)( 40 )~ 626 em
C X X oz * 7
oy = = 4'—006 =0021
i Es 2«10

8's=.003(l 084 ] :.003(1 _ 8 4] =.00146
a 6.26

Como £'s> €y se encuentira en el caso 2 por lo gue:
(B3 f'c bla’ + (003 Es A’s— Asfy)a—(.0024 Esd” A’s) =0

6800 a° — 15000 a — 288000=10 a=7.7cm.
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Cs =003 Es [Is—d] A's=53300kg. °
a

Cc= B3f'cab= 85x200x7.7x40=52360kg.

Mn = Ce(d-.5a) + Cs{d - d')
Mn = 75.09 ton.m

MR =0.9 X 75.09 =67.6 ton.m

SECCIONES T SIMPLEMENTE ARMADAS.

Para calcular la resistencia en secciones T simplemente reforzadas, también se puede
. usar el procedimiento de tanteos, en el cual se propone la profundidad del eje neutro y

posteriormente se verifica si las fuerzas de tension y compresion estan en equilibrio.

La diferencia respecto al caso de una seccion rectangular estriba en el calculo de la

fuerza de compresidn.

También la resistencia s¢ puede determinar mediante ecuaciones. Es necesario
distinguir dos casos, segin que el bloque de esfuerzos de compresidn caiga totalmente
dentro del patin 0 que una parte caiga dentro del alma. En la figura 4.9 se muestra ¢l

procedimiento a seguir y se deducen las ecuaciones correspondierntes.

Se supone primero que el bloque de esfuerzos de compresion cae totalmente dentro
del patin y se calcula la profundidad a partir de la condicion de equilibrio de fuerza.
Esto equivale a suponer que la seccion funciona como una seccion rectangular cuyo
ancho es el patin. Si la profundidad del bloque de esfuerzos, (a) resulta menor que el
grosor del patin (1). ia hipotesis del paso anterior es correcta v se procede a caleular el

momento resistente con la ecuacién:

Mn =bd* F'cq(1-0.5q)
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Si por el contrario la profundidad del bloque de esfuerzos, resulta mayor que el

grosor del patin, la hipdtesis no es correcta y es necesario deducir otras ecuaciones.

El procedimiento consiste en dividir la seccion T completa, mostrada en las figuras
4.9 (a y b), en dos secciones: la primera de la figura 4.9 (¢ y d) que esta formada por
las alas del patin y un area de acero As p necesaria para equilibrar la fuerza de
compresion correspondiente, y Ja figura 4.9 (e y f) formada por el complemento de ia

zona de compresion ¥ un area de acero Asa con las ecuaciones:

fct(b-b) {As- Asp)fy
ASp = — y i=—
ﬂ’ f‘!l C b!
Se pueden caicular el 4rea de acero As p. que corresponde a la llamada “viga patin”, v la

profundidad del bloque de esfuerzos a. de la seccién completa conocidos estos valores,

el momento resistente nominal se puede calcular con la ecuacion:
Mn = Asp ty (d —t/2 ) + (As — Asp) fy (d - 2/2)

Obsérvese que en la deduccidn mostrada en la figura se supone que el acero de tensién
est4 fluyendo, ya que tanto en el valor de Tp de Ia figura 4.9 (d) como eneldetade la
figura 9 (f), el esfuerzo en el acero es fy. Por lo tanto Ia relacién de acero p debe ser

menor que la relacion balanceada pb.

b 0.85fc
L o *——e
M - 1+ [~
b d d=al/2
As
0
P » » T=Asfy
b
(a) Viga completa (b) fuerzas en la viga completa




0.85fc

[T [ § R
Cp
d=1t2
® Asp
—» Tp=Asiy
{c) Viga patin {d} fuerzas en la viga patin
0.85fc
*——e
H | <+
I ” I 2 Ca
d=a2
[ W ] Asa
P Ta=Asa fy
{e) viga alma . (f} fuerzas en la viga alma

Figura 4.9 momento resistente nominal de secciones T, de acuerdo al reglamento ACL.

1. Cilculo de a suponiendo que todo el bloque de esfuerzos de compresion cae dentro

del patin.
c=T

0.85 fcba=Asfy

ﬂ_—'—ASfy
T 085fch

Sia = t, se continia con el paso 2

Sia > 1. se continia con ¢l paso 3

2. Se calcula el momento resistente nominal como si se tratase de una seccion con
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refuerzo de tension unicamente y con un ancho igual al del patin.
Mn =bd* fe o (t-50)

donde. o = ﬂ
fc

3. A continuacién se deducen las ecuaciones correspondientes a este caso.
De las figuras (c) v (d):
Cp=Tp; Cp=085fct(bd) v Tp=Aspfy

De donde: (ecuacién 1)

_085fct(b-b)

Asp
fy

De las figuras (e) y (f):
Ca=Ta:; Ca=085fcba y Ta=Asafy

De donde: ( ecuacion 2 )

_ Asafy
085fchb'
Asa = As— Asp
luego: { ecuacion 3 )

_{(As—Asp) fv
085 fct
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De las figuras (d) y (f):

t a
Mn=Tp(d -5)+Ta(d—;)

Mn:Aspfy(d-l)-.L(AsﬁAsp) fy(d-i) { ecuacion 4 )
2 2

Calculando Asp con la ecuacion 1 y a con la ecuacién 3, puede calcularse el

momento nominal con la ecuacion 4.

Determinacion de la resistencia a flexion de una seccion T.

100

®
T (e —
¢ = 200 kg/em’ 47
fy = 4200 kg/em’
As=6vs. # 8 = 30.40 cm”
f'c = .8 X 200 = 160 kg/cm’ [ S—Y T
f'c=.85 X 160 = 136 kefern’ 30

Datos:

8 em.

Determinacién de la resistencia por el procedimiento de tanteos:

ler. Tanteo ( C=20cm.)

gcu =003 e
*—o
C=20cm. I T a=8X I
47 cm.

l

£5
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Cl1=.8X 100X 136 =108 800 kg.
C2=8X30X136=32640kg.

C=Cl+C2= 141440 kg.

003~ 27
20
gs>ey o K=y

£s =0040

T=As fy =304 X 4200 =127 680 kg.

C > T ..se debe reducir el valor de C.

2do. tanteo:
100 cm.
L4 @ e
g cm. I
<1 C2
5cm. ///I/// I a=0.8XC I =
+ 47 cm. Cl1
CG l
) [ sy

T=127680kg., C =108 800 kg.

C=T; C=Cl+C2

C2=T-C1=127 680~ 108 800 =18 880 kg.

C2=b xsxf’c; b =ancho de la nervadura de la viga.
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Despejando s tenemos:

C2 18880 .
5= = =463 cm
b = ¢ 30x136

Cl=8X 100X 136 =108 800 kg.

C2=463X30X 136=18 8%04 kg.

C=Cl+C2=127690.4kg.

C=T

Calculo del momento. ( tomando momentos con respecto a la fuerza de tension.)

Fuerza ( ton.) Brazo ( cm.)
Cl =108.8 43
C2=18.8 33

Momento resistencia de disefio.

MR =MnXFR=.9X 5298 ton.m.

Determinacién de la resistencia por el procedimiento de ecuaciones.

Lo Asfy 304+ 4200
f'cb 136~ 100

=94 cm,

Como a > t. se aplican las siguientes ecuaciones:
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46.78
6.20
Mn = 52.98

MR = 47.68 ton.m



2

_fUct{b-b) 136~8+70

As =
P fy 4200

18.1cm

L (As-Asp)fy _ (30.4-18.1) 4200
f'eb 136 x 30

=1266 cm.

Mn=Asp fy (d—1/2) + (As- Asp)fy (d-a/2)

Mn=18.1X4200X (47 -8/2}+(304-181)X4200X {47~ 12.66/2)
Mn = 53.69 * 10° kg. cm.

Momento resistente de disefio = MR = Mn FR

MR =53.69* .9=4832ton.m

Determinacion de la relacion balanceada.

SECCIONES RECTANGULARES SIMPLEMENTE ARMADAS.

Se menciond anteriormente que la resistencia a flexién de secciones rectangulares

simplemente armadas puede determinarse ficilmente por medio de la ecuacion:

Mn =bd’ f'c q(1-.5q)

_pfy

d f'e

O por medio de la grafica para disefio por flexion, siempre que la seccidn sea

subreforzada.
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Conviene, entonces , disponer de un medio sencillo para determinar si la seccion es
subreforzada, o sea, si su relacién de refuerzo, p, es menor que la relacion balanceada,
pb. También es necesario calcular la relacidén balanceada para fines de disefio, ya que,
para asegurar una ductilidad adecuada y reducir asi el riesgo de fallas fragiles, los
reglamentos de construccion especifican usar siempre relaciones de refuerzo menores

que la balanceada.

Las NTC — 96 establecen relaciones pb para construcciones normales y 0.75pb para

construcciones en zonas sismicas.

Para secciones rectangulares simplemente armadas, la relacion balanceada puede

calcularse con la ecuacién:

4800

"¢
pb= —>» ———
fy 4800+ 6000

Esta ecuacién se deduce en la figura 4.10. Como puede verse en dicha figura, se
obtiene de un estado de deformaciones unitarias en el cual se alcanzan simultdncamente
la deformacion de aplastamiento del concreto, que se supone igual a .003, y la

deformacion de fluencia del acero de refuerzo.

gcu =.003 f'c
*——0 *——
C a=8XC
a | b e WY SN S-S0
el L
b es = fy/Es

Figura 4.10 Diagrama de esfuerzos y deformaciones para determinar la relacién

balanceada de secciones rectangulares simpiemente armadas sometidas a flexion simple.
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SECCIONES RECTANGULARES DOBLEMENTE ARMADAS.

Se menciond anteriormente al deducir las ecuaciones para caicular la resistencia de
secciones doblemente armadas de seccién rectangular, que dichas ecuaciones eran
validas siempre que fluyera el acero de tension, o sea, que la relacion de refuerzo de
tensién, p, fuese menor que la relacion balanceada pb. Igualmente para fines de disefio

es conveniente disponer de una expresion sencilla para el céiculo de pb.

La deduccién de las ecuaciones correspondientes se presenta en la figura 4.11. la
ecuacion 2 de esta figura permite calcular la relacion balanceada de acero de tensién
para el caso en que no fluye el acero de compresion. La utilizacién de esta ecuacion
resulta complicada en la practica, por que s necesario determinar previamente el valor
de 1 fuerza de compresion en el acero, Cs, y para calcular este valor se requiere obtener
la profundidad de! bloque de compresién a. Resulta entonces mis conveniente, si ya se
conoce el valor de a, determinar el valor de g5 por tridngulos semejantes y compararlo

con ey para saber si fluye el acero de tension.

Para el caso en que fluya el acero de compresion, la ecuacién es:

. e 8 6000
pb - p = 3 [ ]

fv 6000 + fy

Esta ecuacion si se usa frecuentemente en la practica para seleccionar relaciones de

acero que aseguren la fluencia del acero de tension.

El procedimiento consiste en seleccionar una determinada relacion de acero de
refuerzo de compresion p y calcular la relacion balanceada de acero de tension pb. con
la ecuacion anterior, Obsérvese que si se usa una relacion de acero de tension p, menor

que pb, fluira el acero de tension pero no necesariamente el de compresion.
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ecu=.003 *——o
«——— (s

T ® @ ES L-gx

A's < Ce
d S AU . (o S
l As i C

® O ¢ P-u—Y —> T
*>——F—— 9 £s = fv/Es

Figura 4.11 Diagrama de esfuerzos para determinar la relacion balanceada de

secciones rectangulares doblemente armadas.

SECCIONES T.

Si el bloque de esfuerzos de compresién queda totalmente dentro del patin, la viga
funciona como si fuera rectangular con un ancho igual al patin. Por lo tanto, la relacion
balanceada pb se determina con la ecuacion :

, e 4800
Py T+ 6000

Tomando como ancho b el del patin.

Si el bloque de esfuerzos de compresion cae dentro del alma, la relacion balanceada

puede calcularse con la siguiente ecuacion deducida en la figura 4.12

o= £ (L07) 86000}
fy ~ b'd  6000+fy

Obsérvese que en esta ecuacion la relacion pb esta definida como As / b'd. o sea, esta

calculada a partir del ancho del alma.
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Ecu=.
b cu =003

RO RS = e
o é L sy
Ey = fy/Es

Figura 4.12 diagrama de esfuerzos en una seccion T para determinar la relacion

Balanceada.
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Flexion asimétrica.

Cuando las secciones transversales no son simétricas respecto a un eje vertical v el
momento flexionante no actia en un plano vertical que pasa por dicho eje, se presenta la
flexion asimétrica. Pueden considerarse dos casos de flexion asimétrica. El primera de
ellos se presenta en secciones que no tienen ningin eje de simetria. El otro, mas
frecuente. es el de secciones que tienen dos ejes de simetria, pero en las que el momento

flexionante actia en un eje distinto a dichos ejes.

E! primer caso se ilustra en la figura 4.13 Para encontrar la resistencia de una
seccion de este tipo puede usarse el procedimiento de tanteos. Debido a la asimetria de
la seccién es necesario verificar en cada tanteo que la resultante de fuerzas de
compresion sea igual a la resultante de las fuerzas de tension y, adémés_. que ambas
resultantes queden en el plano de flexion o esién contenidas en un plano paralelo a él.
Cuando las fuerzas de compresion y tensidn estan en el plano de flexion, la seccién no
tiene torsion: en cambio, si estdan en un plano paralelo al de flexion, la seccidn si tiene

torsion.

En la figura 4.13 s¢ muestra esquematicamente un tanteo tipico, las resultantes de
compresion y de tensidn no estan en un plane paralelo al de flexién. Por lo tanto,
generan un momento interno alrededor del eje determinado por la interseccion del plano
de flexion con la seccion transversal. que no esta equilibrado con un momento externo
de la misma magnitud. Para lograr la condicién de equilibrio, es necesario hacer tanteos
en los que se varie tanto la profundidad como la inclinacion del eje neutro. Esto hace

que ¢ procedimiento sea mas laborioso que en el caso de flexion simétrica.



Plano de inflexion

Eje neutro supuesto.

Figura 4.13 Primer caso de flexion asimétrica.

E! segundo caso se ilusira en la figura 4.34. Se trata de obtener ¢l momento
nominal resistente, Mn., de una seccién con dos ejes de simetria, cuando el plano de
flexidn esta inclinado con respecto a dichos ejes. ( La linea N-N en la figura sefiala la
interseccion del plano de flexién con la seccién transversal de la viga. ) Para esto se
provecta el momento Mn. normal a la linea N — N sobre los ejes X v Y de simetria.
Después se supone una posicion del eje neutro. se calculan los valores de las resultantes
de compresion y tension, también se calculan los momentos de dichas resultantes
alrededor de los ejes X y Y. Para que se satisfaga el equilibrio de la seccion, las
resultantes de compresion y tensién deben ser iguales entre si y. ademds, la relacion
entre los momentos de las resultantes alrededor de los ejes X y Y debe ser igual a la
relacion entre las proyecciones del momento Mn. alrededor de los ejes
correspondientes. Para lograr estas condiciones de equilibrio es necesario comunmente

hacer gran mimero de tanteos variando la profundidad y la inclinacion del eje neutro.

Un procedimiento aproximado mas sencillo, consiste en calcular la resistencia de la

seccion alrededor de los ejes de simetria X y Y, como si se tratara de flexién simétrica.
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Estos momentos se denominan Mnx y Mny, respectivamente. Después se obtiene una

relacion entre los momentos internos Mx y My con la siguiente ecuacion:

Mx . My
Mnx Mny -

1

A partir de la relacién entre Mx y My y de la relacion entre estos momentos que se
establece al proyectar ] momento Mn sobre los ejes X y Y . (figura 4.14), se pueden
calcular los valores de Mx v My v el valor de Mn, que es la resistencia a flexion

asimétrica.

Este caso se conoce con el nombre de flexion biaxial, ya que es equivalente al caso

de una seccién sujeta a flexion en dos planos perpendiculares simulténeamente.

Plano de inflexion

Figura 4.14 segundo caso de flexion asimétrica.
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Cortante en vigas.

El disefio por cortante es de principal importancia en las estructuras de concreto debido
a que la resistencia a tension del concreto es considerablemente menor que la de

compresion.

El comportamiento de las vigas de concreto reforzado en el instante de la falla por
cortante es muy diferente a su comportamiento por flexion. La falla es repentina sin
suficiente aviso previo y las grietas diagonales que se desarrollan son més amplias que
jas de flexion. Debido a la naturaleza de dichas fallas, el disefador debera dimensionar
secciones que sean suficientemente fuertes para resistir las cargas tranversales externas
sin que se alcance su capacidad de resistencia al cortante. El cortante es, en cambio, un

parametro muy significativo en ¢l comportamiento de ménsulas y vigas de gran peralte.

Para visualizar el efecto de la fuerza cortante es util recordar algunos conceptos
elementales de la mecénica de los materiales, ya que, a niveles de carga bajos y antes de
fa aparicion de grietas. el comportamiento del concreto reforzado se asemeja al de un

material homogéneo y elastico.

El estudio se limitara al caso de elementos en que el estado de esfuerzos puede

suponerse como un estado de esfuerzos plano.

En un plano cualquiera de un elemento sujeto a este tipo de esfuerzos, los esfuerzos
normales y tangenciales correspondientes a los distinlos planos que pueden pasarse por
el punto varian en magnitud, al cambiar la orientacién del plano de referencia. El estado
de esfuerzos en un punto queda definido cuando se conocen los esfuerzos normales ¥
tangenciales segin dos planos perpendiculares cualesquiera. Aquellos planos en que
solo existen esfuerzos normales se llaman planos principales y son perpendiculares
entre si y tienen la propiedad de ser los esfuerzos maximo o minimo que pueden existir

en el punto.
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Consideresé una viga rectangular la cual esta hecha de un material linealmente
elastico, homogéneo ¢ isétropo. La viga esta sujeta a un sistema de cargas concentradas,
tal como se muestra en la figura 4.15 En las regiones préximas a un apoyo o a una
carga concentrada, la viga se encuentra sometida a esfuerzos tangenciales v y a
esfiverzos normales fx v fy, definidos en dos direcciones paralelas y perpendiculares,
respectivamente al eje del elemento. Los esfuerzos fy se deben a efectos locales de las
reacciones o de las carpas, v se desprecian en regiones alejadas de éstas. Los esfuerzos
normales lengitudinales. fx, pueden evaluarse dentro del rango elastico del elemento
mediante la férmula: fx = My/l, donde M es el momento flexionante gue actda en la
seccién considerada, vy es la distancia desde el eje neutro a un nivel considerado, ¢ I es

el momento de inercia de la seccion transversal del elemento.

En la figura 4.15 se muestra una distribucién lineal tipica de esfuerzos normales

longitudinales.

_vQ
b

!

La distribucién eldstica de esfuerzos tangenciales, v. se calcula con la expresion:
donde V es la fuerza conante en la seccién, Q es el momento estatico respecto al eje
neuiro del area de la seccion situada arriba del nivel considerado. | es el memento de
inercia y b es el ancho de la seccién a nivel considerado. Si la seccidn es rectangular,
esta expresion conduce a una distribucién parabdlica, con un valor méaximo a la altura

del eje neutro igual a 3v/2bh. Esta distribucidn se muestra también en la misma figura.

Cuando los esfuerzos fy no existen, o se desprecian, los esfuerzods principales, fi,
se pueden calcular apartir de los esfuerzos tangenciales y normales mediante la

expresion:
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En esta expresion, los esfuerzos fx y ft son positivos cuando son de tension. El
signo positivo corresponde al esfuerzo principal maximo, que es el que interesa
principalmente en el caso de elementos de concreto, en tanto que el negativo
corresponde al esfuerzo principal minimo. En lo sucesivo se trabajara exclusivamente
con el esfuerzo principal méximo. La inclinacién del plano correspondiente al esfuerzo

principal maximo se obtiene mediante la la ecuacidn:
tan 20 =2v / fx

Donde 8 es el angulo formado por el esfuerzo principal méximo con el eje de la
pieza. Es facil comprobar que en los puntos en que existe Unicamente esfuerzo corntante,
el esfuerzo principal méximo es igual a v, y tiene una inclinacion de 45° respecto al eje
horizontal. Igualmente es claro que el esfuerzo principal de tension es nulo en la fibra
superior. ¢ igual al esfuerzo normal en la fibra inferior. En general. en la zona de
compresién el esfuerzo normal fx, reduce el valor del esfuerzo principal maximo
respecto al valor correspondiente en el eje neutro, en tanto que en la zona de tension lo
aumenta, como se indica en la figuura 4.15 En esta figura se muestra, ademas una
distribucién de las intensidades e inclinaciones de las tensiones principales en una

seccion tipica de una viga.

La presencia de una carga axial solamente modificaria la posicion del eje neutro y.
por lo tanto, la posicién de la linea de esfuerzo normal nulo o de maximo esfuerzo

tangencial.

Al—i\l'ill
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Figura 4.15 Distribucion de esfuerzos en una seccion de viga.

Una forma conveniente de representar la orientacién de los esfuerzos en los
distintos puntos de un elemento, consiste en trazar las redes de trayectorias de esfuerzos
principales. Estos diagramas muestran graficamente la direccion de los esfuerzos
principales en cualquier punto del elemento. En la figura 4.16 se ilustra una red tipica
de esfuerzos principales, para el caso de una viga libremente apovada sujeta a una carga

uniforme.

Figura 4.16 trayectorias de los esfuerzos principales en una seccién homogénea
isotropica. (lineas solidas, trayectorias de tension; lineas punteadas, trayectorias de

compresion.)



Como la resistencia del concreto a esfuerzos de tensién es baja, comparada con su
resistencia a esfuerzos de compresion, o a esfuerzo cortante propiamente dicho, un
elemento de concreto tendera a fallar seguin superficies perpendiculares a las direcciones

de las tensiones principales.

En vigas de concreto esto hace necesario proporcionar refuerzo de tensidn del

concreto en cualquier zona del elemento.

El efecto primordial de la fuerza cortante en un elemento de concreto. es el
desarrollo de esfuerzos de tensién inclinados con respecto al eje longitudinal del
miembro, Son estos esfuerzos los que pueden originar la falla del elemento a una carga

inferior a aquella que produciria una falla en flexion.

En rigor, no debe hablarse de fallas de esfuerzo cortante, va que las grietas que
inclinadas que pueden presentarse en zonas de fuerza cortante considerable son en
realidad grietas de tension en planos inclinados. Una falla de esfuerzo cortante podria
presentarse, por ejemplo en la cara de contacto de los dos elementos de una viga
compuesta, formada por un elemento inferior precolado y un elemento superior colado
en el lugar, donde el esfuerzo cortante en dicha cara puede exceder la resistencia al

deslizamiento relativo de los dos elementos.

De lo anterior se puede concluir que una forma razonable de reforzar vigas de
concreto consistiria en colocar barras de acero siguiendo las trayectorias de los
esfuerzos principales de tension. Esto, sin embargo. es poco practico va que las

dificultades constructivas son obvias.

El comportamiento de un elemento de concreto reforzado. es bastante mas
completo de lo que se ha descrito, pues la distribucién de esfuerzos cambia
apreciablemente en el momento en que se exceden las tensiones que puede soportar el
concrelo y aparecen grietas. La posicion en que se forman estas grictas no puede

predecirse con exactitud, ya existen siempre variaciones locales en la resistencia del




concreto, que no es un material realmente homogéneo. La presencia de grietas impide
idealizar de una manera sencilla el funcionamiento de un elemento de concreto
reforzado. A esta dificultad se aflade que el concreto no es un material elastico y que,

por lo tanto, las distribuciones de esfierzos cambian con el nivel de carga.

Debido entonces a la complejidad del problema, los mélodos utilizados en la
actualidad para dimensionar elementos de concreto sujetos a fierza cortame se basan en
el conocimiente experimental de su comportamiento. Los estudios experimentales se
han concentrado principaimente en la determinacién de la resistencia del concreto al

agrietamiento inclinado y de la contribucion del refuerzo transversal a la resistencia.

Los primeros ensayes encaminados a la determinacion de los efectos de la fuerza -
cortante se realizaron hace mas de 75 afios, Desde entonces, y en especiél de 1946 a la
fecha, se han llevado a cabo muchas investigaciones tendientes a evaluar la influencia
de distintos factores, de manera que se dispone en la actualidad de una cantidad
importante de datos experimentales. Sin embargo, como se verd, son tantas las variables
que influyen en la resistencia de elementos sujetos a fuerza cortante, y sus efectos
dependen tanto de la imeraccion de las distintas variables, que ha sido dificil
racionalizar los resultados en las investigaciones y experiencias disponibles. No se ha
llegado a establecer todavia un procedimiento para determinar la resistencia. para
efectos practicos de disefio, que sea realmente satisfactoric desde un punto de vista
teérico. Sin embargo, el conocimiento actual es suficiente para poder dimensionar
elementos de concrete que resistan los efectos de la fuerza cortante con seguridad

razonable.
Comportamiento y modes de falla.
En esta seccion se describen el comportamiento bajo carga v los modos de falla de vigas

o columnas de concreto en los cuales la fuerza conante es importante. Para facilitar la

explicacion se agrupan los elementos en los dos tipos que se muestran en la figura 4.17



a. Vigas o columnas sin refuerzo transversal en el alma, sujetas a combinaciones

de fuerza cortante, momento flexionante y carga axial.

b. Vigas o columnas con refuerzo transversal en el alma sujetas a combinaciones

de fuerza cortante, momento flexionante y carga axial.

Elementos sin refuerzo en el alma.

Secciones rectangulares.

Considérese un elemento sometido a carga axial en la forma mostrada en la figura
4.18a En los primeros incrementos de carga no existe diferencia entre el
comportamiento de un elemento que falle por efecto de fuerza cortante y el de otro que
falle por flexién, el comportamiento del elemento es esencialmente eldstico. Al
aumentar las cargas, la fuerza cortante puede originar esfuerzos principales que excedan
la resistencia 2 tension del concreto, produciendo grietas inclinadas a una alura
aproximada a2 medio peralte. Estas grietas pueden aparecer sibitamente en puntos donde
no exista una grieta de flexion o, muy frecuentemente, pueden presentarse como

continuacién de una grieta de flexion que gradualmente cambia la inclinacion.

En miembros sujetos a compresion o tension axial, las grietas inclinadas se forman
a cargas mayores O menores, respectivamente, que la carga que produce el
agrietamiento del mismo miembro sin carga axial. A partir de este momento, el
comporiamiento del elemento difiere en forma importante del correspondiente a un
miembro que falle por flexion. La grieta inclinada puede aparecer de manera repentina,
sin sefial previa, y extenderse inmediatamente hasta causar el colapso de la pieza, como
se muestra en la figura 4.18a En este caso la falla se denomina de tensién diagonal. Por
otra parte, puede suceder que el agrietamiento inclinado se desarrolle gradualmente y
que ¢l colapso de la picza se produzca finalmente por el aplastamiento de la zona de

compresion en el extremo de la grieta inclinada. al reducirse considerablemente la zona




disponible para soportar los esfuerzos de compresion originados por flexion. En este
caso, la falla se denomina de compresién por cortante (figura 4.18b.) La diferencia
esencial entre ambos tipos de falla consiste en que, una falla por tensién diagonal, el
agrietamiento inclinado es subito y causa de inmediato el colapso de la pieza, mientras
que una falla de compresion por cortante la pieza puede soportar cargas mayores que las

que produce el agrictamiento inclinado.

Algunos autores esiablecen otro tipo de falla, denominada generalmente por
adherencia por cortante. Este tipo se caracteriza por que la resistencia se alcanza cuando
se presentan extensos agrietamientos longitudinales al nivel del acero de tensidn.
simultaneos con un aplastamiento ligero en la zona de compresion en el extremo de la

grieta inclinada, como se muestra en la figura 4.18¢

Desde el punto de vista del comportamiento de una estructura, es muy desventajoso
que un elemento alcance su resistencia debido a uno de estos tipos de falla antes de que
se presente la fluencia del acero longitudinal, ya que estas fallas se producen
rdpidamente a deformaciones pequefias. En consecuencia, la estructura resulta poco
ductil.

La carga que produce las primeras grietas inclinadas comptetas se suele denominar
carga de agrietamiento inclinado. En general, una grieta inclinada importante es aquella
que se extiende a través de casi todo el peralie del elemento v se empieza a prolongar a
lo largo del acero de tensién. Varios investigadores la han definido de acuerdo con
criterios basados en la observacion visual del elemento, y, por lo tanto, la carga
correspondiente est& sujeta a variaciones de orden subjetivo. Sin embargo. esta carga
marca en general un cambio importante en el comportamiento del miembro. Cuando la
grieta inclinada se produce subitameénte y causa el colapso de la pieza. la carga de

agrietamiento es también la resistencia del elemento.
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a) elemento sujeto a M; P y V, sin refuerzo transversal.

e

A

b) elemento sujeto a M, P y V, con refuerzo transversal.

Figura 4.17 Tipos clementos sujetos a fuerza cortante.

Grieta inclinada formada sabitamente
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a) Falla en tension diagonal.

Grieta inclinada formada
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b) Falla en compresion por cortante
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Figura 4.18 Representacion esquemdtica de los diferentes tipos de falla en elementos

en los que predomina la fuerza cortante
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Secciones no rectangulares.

La informacién disponible actualmente sobre el comportamiento y la resistencia de
elementos de seccion no rectangular es mucho menor que la existente sobre elementos
de seccién rectangular. Se han realizado ensayes de laboratorio sobre elementos de
seccién circular con acero longitudinal distribuido en el perimetro de la seccion. El
comportamiento general de estos elementos fue similar al descrito anteriormente,
excepto que las grietas inclinadas tendian a formarse en una forma mas gradual, debido

a la presencia de acero longitudinal en todo el peralte de la pieza.

En ensayes de elementos de seccién I se puede presentar un tipo adicional de falla:
aplastamiento del alma por esfuerzos de compresion aproximadamente paralelos a la
direccion de las grietas inclinadas. Este tipo de falla solo se presenta tuando el alma es
relativamente delgada en comparacion con el ancho de la zona de compresion. Por lo

demss, el comportamiento se semejante al de secciones rectangulares.

Elementos con refuerzo en el alma.

El refuerzo transversal. o refuerzo en el alma, que se utiliza en elementos de concreto
para aumentar su resistencia a los efectos de la fuerza cortante puede ser de distintos
tipos. En algunos casos se aprovecha parte del acero principal de flexion, doblandolo en
zonas donde ya no es requerido para tomar esfuerzos longitudinales, de manera que
atraviese las regiones donde pueden aparecer grietas inclinadas. Estas barras, para que
sean efectivas. deben anclarse en la zona de compresion ( figura 4.19 a ). El tipo de

refuerzo transversal de uso mas exiendido es el estribo ( figura 4.19 b ).

En la figura 4,19 d se ilustran las formas mas usuales de este tipo de refuerzo.
Comutnmente los estribos son de dos ramas. en U o cerrados, siende los cerrados los
més frecuentes. Sin embargo, en algunos casos se utilizan también de cuatro ramas. El

tipo de estribo mas usual es aquel que tiene sus extremos doblados a 135°.
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Generalmente los estribos se colocan en posicion vertical, pero en ocasiones se
colocan inclinados con respecto al eje longitudinal del elemento con un &ngulo que

varia entre 30° y 60°, siendo 45° la inclinacion mas comin ( figura 4. 19 c)

El comportamiento bajo carga de elementos con refuerzo en el alma. es similar al
descrito para elementos sin refuerzo hasta la aparicion de las primeras grietas
inclinadas. A partir de este momento, la presencia del refuerzo transversal restringe el
crecimiento de las grietas inclinadas. Si se tiene refuerzo transversal en cantidades
suficientes, las grietas inclinadas seran pequefias y de poca consideracién y la falla se

producird en flexion, antes o después de la fluencia del acero longitudinal.

Se ha observado que cualquiera que sea el tipo de refuerzo tramsversal que se
utilice, éste no contribuye en forma apreciable a resistir los esfuerzos inclinados de
tensién hasta que se forman las primeras grietas inclinadas en el alma de ia pieza. es
decir, el refuerzo en el alma influye muy poco en la magnitud de la carga que produce
estas grietas. Pero después de la aparicion de las grietas, el refuerzo transversal se
deforma gradualmente al incrementar la carga, hasta que alcanza su limite de fluencia.
Esta condicidn limita la contribucion de este refuerzo a la resistencia del elemento. Si el
elemento tiene poco refuerzo en el alma, la falla puede producirse por fractura de una o
varias de las barras de refuerzo transversal. Con el objeto de evitar que el ancho de las
grietas inclinadas sea excesivo, las NTC ~96 del reglamento del DDF, indican que el

acero transversal tenga un esfuerzo de fluencia maximo de 4200 kg./cm’.

En los ensayves de laboratorio se ha observado que la resistencia a los efectos de la
fuerza cortante de un elemento con refuerzo transversal, es igual a su resistencia al
agrietamiento inclinado mas la contribucion del refuerzo transversal. Normalmente, en
un disefio se busca que esta suma sea mayor que la resistencia del elemento en flexién o
flexocompresién, para garantizar que no se presente colapso por efectos de fuerza

cortanie,
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Es importante tener en cuenta que, para que el refuerzo transversal sea realmente
efectivo, debe colocarse a espaciamientos tales, a lo largo del eje de la pieza, que
cualquier grieta inclinada potencial que pudiera formarse en el elemento sea cruzada

cuando menoes por una barra de refuerzo en el alma.

Otro aspecto importante del refuerzo en el alma es el de incrementar la ductilidad
del elemento, al proporcionar confinamiento lateral al concreto sujeto a compresion.
Este efecto es de la misma naturaleza que el efecto del zuncho en columnas con carga
axial , aun cuando no es tan grande como éste, tanto por que ia cuantia del refuerzo de
estribes es menor que la de los zunchos, como por que el efecto de confinamiento es
menor €n una pieza sujeta a flexocompresion que en una viga sujeta a compresion axial.
Este efecto es de gran importancia en estructuras que pueden estar sujetas a fuerzas
sismicas, en las que al desarroilar una adecuada ductilidad es tan importante como el

garantizar la resistencia necesaria.

NN v

a) Barras dobladas

b) Estribos verticales

NN\ /e

¢) Estribos inclinados.
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d) Tipos de estribos.

Figura 4.19 Tipos de refuerzo.

Mecanismo de falla por fuerza cortante.

Miembros sin refuerzo transversal.

Se ha dicho que en algunas ocasiones el colapso de algin elemento se produce
sabitamente al presentarse el agrietamiento inclinado, mientras que en otras el miembro
es capaz de soportar cargas apreciablemente mayores que la que produjo dicho
agrietamiento. Esto puede explicarse de una manera cualilativa observando que la
presencia de una grieta inclinada origina un cambio importante en el comportamiento

del miembro.

Como ejemplo considérese una viga sin refuerzo transversal. provista de refuerzo
longitudinal adecuado y sujeta a una carga concentrada aplicada a una distancia x del
apoyo. En la figura 4.20 se muestra un diagrama de cuerpo libre del elemento después
de haberse desarrollado una grieta inclinada. Si se supone que la fuerza cortante en la
longitud X es constante ¢ igual a la reaccion, despreciando por lo tanto, el efecto del

peso propio, los momentos flexionantes varian como se presenta en dicha figura.

Antes de que aparezca la grieta inclinada el comportamiento del miembro es
practicamente lineal y, por lo tanto, la tension en el acerc es sensiblemente proporcional
al momento flexionante. Pero vez que se desarrolia unma grieta inclinada, el

comportamiento def elemento en Ia zona agrictada se asemeja al de un arco rebajado.
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Por equilibrio, la tensién en e] acero entre las secciones que limitan la grieta inclinada
(A-A’ v B-B’) debe ser constante i igual al valor correspondiente a la seccién de

momente flexionante mayor (B-B”).
La presencia de la grieta inclinada produce tres efecto importantes:

e reduce la zona disponible para tomar esfuerzos de compresion; la compresion total

debe ser tomada integramente en la profundidad y. ( figura 4.20 )

e produce un aumento subito en la tensién del refuerzo en la seccion A-A’, hasta que

ésta alcanza el valor correspondiente a la seccion B-B’.

e reduce el drea disponible para tomar la fuerza cortante en la seccidn. Antes de la
aparicion de la grieta, la fuerza cortante s¢ distribuye de alguna mancra a través de
todo el perake del elemento, mientras que después del agrietamiento, la mayor parte
de la fuerza cortante tiene que ser resistida por la zona de compresién del concreto (
fuerza V1) y solo una parte pequefia es resistida por la barra de tension (fuerza V2)
y por ¢l efecto de trabazén entre las rugosidades de las superficies de las dos caras

de la grieta { componente vertical de la fuerza V3).

Si al desarrollarse la grieta inclinada, la zona de compresion reducida es capaz de
resistir ain la compresion resultante, y si el acero de refuerzo puede tomar el
incremento sibito de tensién, entonces la grieta inclinada se estabiliza y el miembro es
capaz de resistir cargas mayores trabajando como arco rebajado. Si por ¢l contrario, la
zona de compresion reducida por la grieta inclinada es ya incapaz de tomar la fuerza de
compresion, se produce una falla por aplastamiento del concreto en la parte superior de
la grieta inclinada, simultaneamente con la formacién de ésta. También es posible que al
formarse la grieta inclinada, la longitud del acero de refuerzo entre la seccion A-A’ y el
extremo de la pieza sea insuficiente para desarrollar por adherencia la tension necesaria

v, en consecuencia, la falla se producira también rapidamente.
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En resumen, si al desarrollarse la grieta inclinada la zona disponible para tomar
esfuerzos de compresion es insuficiente, o si el acero es incapaz de desarrollar la
adherencia requerida para tomar el incremento de tension, se produce el colapso del
elemento inmediatamente después de formarse la grieta inclinada, y la falla es por
tension diagonal. Si la grieta se estabiliza y el elemento es capaz de tomar carga
adicional, la falla serd de adherencia por cortante cuando se agote la capacidad de
transmitir tensiones por adherencia entre el acero y ¢l concreto, o bien, de compresion
por cortante cuando se aplaste el concreto en la zona de compresidn. Cuando el
elemento carece de refuerzo transversal es frecuente que estos dos tipos de falla se

presenten casi simultaneamente.

Figura 4.20 Diagrama de cuerpo libre al aparecer una grieta inclinada.
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Miembros con refuerzo transversal.

La presencia de refuerzo transversal influye muy poco en el valor de la carga de
agrietamiento y en el comportamiento general del elemento antes de que se desarrolle la
grieta inclinada. Pero una vez que se presenta dicha grieta, el refuerzo en el alma
contribuye eficazmente a incrementar la capacidad de carga del elemento, y si este
refuerzo se proporciona por efecto de los esfuerzos longitudinales de flexién y no por

efecto de la fuerza cortante.

El refuerzo en el alma desempeiia un papel triple después de la aparicion de la
grieta inclinada. Por una parte, restringe el crecimiento y desarrollo del agrietamiento
inclinado. conservando en esta forma una profundidad mayor para la zona de
compresién. Esto incrementa la capacidad de esta zona para resistir fuerzas normales y
tangenciales. Por otra parte. cuando se usa refuerzo transversal en forma de estribos,
éstos mejoran la capacidad por adherencia del miembro, pues tienden a evitar fallas por
desgarramiento al nivel del acero de refuerzo. Finalmente, el refuerzo en el alma toma
una porcién importante de la fuerza cortante externa, y cuando el refuerzo forma anillos
cerrados incrememnta ligeramente la resistencia de la zona de compresion debido al

efecto de confinamiento.

E! mecanismo de falla de un elemento con refuerzo transversal ha sido dificil de
establecer con precision hasta ahora. Sin embargo algunas de las funciones del refuerzo
transversal pueden explicarse cualitativamente haciendo mencién a la idealizacion
propuesta por Ritter en 1899. Esta idealizacion, conocida como la analogia de la

armadura, se presenta a continuacion,

Ritter propuso que una viga con refuerzo transversal, en la cual existen grietas
causadas por tensiones inclinadas, puede idealizarse como una armadura en la que el
refuerzo longitudinal funciona como la cuerda de tensién. ¢! refuerzo transversal como

las diagonales de tension. el concreto de la zona comprimida como la cuerda de
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compresion y las porciones de concreto entre las grietas inclinadas como diagonales de

compresion. Esta idealizacién se muestra en la figura 4.21a

En el analisis se supone que las grietas inclinadas forman un angulo 0 y el refuerzo
transversal un angulo o con el eje de la pieza. Las hip6tesis en que se basa el andlisis de

la armadura son las siguientes:

La zona comprimida del elemento toma sélo esfuerzos normales de compresion.

+ Elrefuerzo longitudinal de tension toma inicamente esfuerzos normales de tension.

o Todas las tensiones inclinadas son resistidas por el refuerzo transversal.

» Las grietas inclinadas se extienden desde el refuerzo longitudinal de tensién hasta el

centroide de la zona de compresion.

e Se desprecia el efecto del peso propio o de cargas distribuidas entre grietas
inclinadas consecutivas, es decir. el incremento de momento entre dos secciones
distantes s entre si es igual a Vs, donde V es la fuerza cortante en la zona entre las

dos secciones consideradas.

En la figura 4.21b se muestran las fuerzas que actdan en una junta de la cuerda de
tension de la armadura idealizada. E| espaciamiento horizomal entre grietas inclinadas y
entre barras o estribos de refuerzo transversal se designa por s. La fuerza de compresién
en la diagonal de concreto se denota por fe, v la de tensidn en la diagonal de acero por
Av fs. en donde Av es el drea del refuerzo transversal v fs es el esfuerzo a que esla

sujeto.

Debido al incremento de momento, AM. existe un incremento en la tension

longitudinal iguai a AT.
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Por equilibrio de fuerzas verticales:

AvFsseno=Fcse® ... 1))
Por equilibrio de fuerzas horizontales:
AT = Av fs cosa. + Fc cosB e (2)

Teniendo en cuenta la hipotesis (e)
AT = AM/z=Vs/z  (z brazo del par resistente) -3

Sustituyendo Fc de la ecuacién 1 y AT de la ecuacion 3, en la ecuacion 2 se tiene:

\I
—S:Avfs[com+- Sena] v (4)
z tand

Por lo que la fuerza cortante maxima que puede tomarse con un area Av de refuerzo

transversal es:

Ve Avfsz |:cosa . sena } (5)
5 tana

Si se admite que las grietas se forman comunmente con un angulo 6 = 45°

_Avfsz
5

\/

(senc + cosat)  ...(6)

De esta expresion puede deducirse que, si la capacidad de carga del elemento depende
directamente de su resistencia a esfuerzos de tension inclinados. la carga maxima se
obtiene cuando fluye el acero de refuerzo transversal: esto es, cuando fs = fy. Esto
presupone que tanto el concreto de la zona de compresién y de tensién de la armadura
idealizada. deben ser capaces de soportar los incrementos de las fuerzas

correspondientes, originados por el desarrollo de las grietas inclinadas.
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La analogia de la armadura se ha usado durante muchos afios, en la forma simple
que desarrollo Ritter, para estimar la resistencia a fuerza cortante de miembros con
refuerzo transversal. Para lograr una correlacion aceptable entre los resunltados de
ensayes y las resistencias calculadas con la analogia de la armadura, lo que se ha hecho
es sumar a la resistencia calculada, la que corresponde a un elemento sin refuerzo
transversal. Aungue de esta manera se han obtenido expresiones que permiten calcular
la resistencia con aproximaci6n suficiente para fines practicos, el procedimiento adolece
de limitaciones teéricas, por lo que se ha continuado en la bisqueda de métodos mas
racionales para explicar el comportarniento general bajo la accion de fuerza cortante y

para derivar de ellos procedimientos de disefio.

e

{a)

8

\ {b)

T+AT = -7

Figura 4.21 Analogia de la armadura
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Expresiones para evaluar la resistencia a fuerza cortante.

Como se ha dicho, no se cuerta con una teoria general que explique satisfactoriamente
los efectos de la fuerza cortante en elementos de concreto. Por consiguiente, las
expresiones propuestas reflejan los efectos de las variables principales, dentro de los

limites de la informacion experimental.

Miembros sin refuerzo transversal.

La resistencia nominal de estos miembros se calcula con las siguientes ecuaciones,

segun la relacién de refuerzo.

Sip<0.01
Ve = [(.20 + .30p)¥f'c] bd (A)
Sip>0.01
Ve=0.5Vf'c bd (B}

Las ecuaciones anteriores son aplicables a miembros cuya relacion claro peralte no sea
menor que cinco. También que si el peralte total es mayor que 70 cm., la resistencia
calculada se deduzca en 30% vy que si la relacidn entre el peralte total y el ancho de la
viga excede de seis, se reduzca en otro 30%. Las NTC-96 permiten tomar en cuenta la
contribucion a la resistencia del patin a compresion en secciones T, I o L. Esto se logra
sumando la cantidad ( al drea bd de las ecuaciones anteriores. en el caso de vigas T e |
y t*/2 en el caso de vigas L. En estos casos b, representa el ancho del alma y t, el espesor

del patin.
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El efecto de una carga axial de compresion se toma en cuenta multiplicando la
resistencia calculada con la's ecuaciones A y B por e} término [1+.007 Puw/Ag], [1+.07
{Pw/Ag)] en sistema internacional, donde Pu es la carga axial multiplicada por el factor
de carga y Ag es el area gruesa de la seccion, siempre que Pu no exceda de [0.7 f'c Ag
+ 2000 As], [0.7 f'c Ag + 16 As] en sistema internacional. Cuando la carga axial es
mayor que este valor, lo cual sucede con cargas axiales muy elevadas, la resistencia a
corte se va disminuyendo linealmente desde el valor correspondiente al limite anterior

hasta un valor nulo para la resistencia a compresion axial, o sea para Pu= Ag f'c + As
Fy.

En el caso de cargas axiales de tension, la resistencia obtenida por las ecuaciones A
v B se multiplica por el factor [1+.03 ( PwAg )). [1+3 ( Pu/Ag)] en sistema

internacional, donde Pu tiene signo negativo por ser de tensién.

Cuando existan cargas axiales, el valor de la relacion de refuerzo, p, gue se utilice
para determinar si se usa la ecuacion A o B, se calcula usando el drea de las barras de la
capa de refuerzo mas préxima a la cara de tensién. o a la cara de compresion minima. en
secciones rectangulares, o tomando un drea de acero igual a 0.33 As, en secciones

circulares. En éstas Gltimas bd se sustituira por Ag.

Miembros con refuerzo transversal.

La resistencia a fuerza cortante de miembros con refuerzo en el alma se considera igual
a la suma de la resistencia del concreto calculada como se indico en la seccién anterior,
v de la contribucién da la resistencia del refuerze en el alma. La contribucidn del acere
en el alma se calcula con base en la analogia de la armadura, suponiendo que el refuerzo
en el alma fluye en la falla. La contribucion del refuerzo en el aima se calcula como:

Vs = Av fy ( sener +cosa ) d

5
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Donde:

Av = area total del refizerzo en el alma en una distancia s, medida en direccion paralela

al refuerzo longitudinal.

o = angulo entre las barras o estribos de refuerzo en el alma y el eje longitudinal del

miembro.

s = separacién de estribos o barras dobladas, medida en direccion paralela a la del

refuerzo longitudinal.

En el caso de estribos perpendiculares al refuerzo longitudinal (o = 90°). la ecuacion se -

reduce a:

. Avfvd
\rs - -
s
Se permite usar estas mismas ecuaciones para secciones circulares. sustituyendo d por el

diametro de la seccidn.

La resistencia de disefio se obtiene multiplicando la resistencia nominal por un
factor FR = 0.8, 0 sea igual al de miembros sin refuerzo transversal. No se permite que
la resistencia de disefio total de estos miembros exceda de 2FR Vf'c bd. (0.64 FRVf'c

en SI), i usar estribos con esfuerzo de fluencia mayor de 4200 kg./em’,

En vigas en las que la carga de disefio, Vu, sea menor que la resistencia del
concreto, VCR, y en las que por lo tanio no requerird tedricamente refuerzo por
cortante. se especifica colocar estribos verticales por lo menos del nimero 2. espaciados
a cada medio peralte efectivo, a partir de 1oda unién de viga con columnas o muros

hasta un cuarto del claro correspondiente.

179



Cuando Vu es mayor que VCR, pero menor o igual a 1.5 FR Vf'e bd, (47 FRVfc
en SI), el espaciamiento de estribos no debe exceder de FR Av fy / 3.5b, (FR Av fy/
0.34b en SI) ni de 0.5d. Si Vu es mayor que 1.5 FR ¥f'c bd, el espaciamiento no debe
ser mayor que 0.25d.

También se presentan en las NTC — 96 limitaciones sobre interrupciones y traslapes
del refuerzo longitudinal, se especifica al respecto que en tramos comprendidos a un
peralte efectivo de las secciones donde, en zonas de tensidn, se interrumpa mas que 33
por ciento, o traslape mas que 50 por ciento del refuerzo longitudinal, la fuerza cortante

méaxima que puede tomar el conereto se considere de 0.7V,

Dimensionamiento por fuerza cortante de una viga continua.

NNttt
VIGA AN ‘ Z\ ’ AN

&
A i
A

y

27 ton.m.
DIAGRAMA DE
MOMENTOS
FLEXIONANTES Mu
DE DISENO. Mu
- 48 ton.m.
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Concreto : f'¢c =250 liLg;’cm2
Acero - fy = 4200 kg/cm2

\4.23
4.2
3 4.67
24.8
Tramo | p=.0026 Tramo 2  Tramo 3

p=.0012 p=.004

T e e et PAR

Dimensionamiento.

Fuerza cortante que toma el concreto

Tramo 1_ por sencillez se considerara fa Vcr que corresponda las dos barras no. 6 que

se corren en todo el claro, As=35.70 cm’

181



p=15.70/30X71=.00268 <.01

VCR=0.7 FRbd (0.2 +0.3p) ¥f'c

VCR=07X08X30X 7! X(.2+.3X.00268)X12.65=4231 kg.

Tramo 2 se considerara el area de dos barras no. 4, As = 2.54 cm®

p=254/30X68.7=.00123 < .01

VCR=0.7FRbd ( 0.2+ (.3p)fc

VCR=07X08X30X687X(.2+.3X.00123)X 12.65=3459kg.

Tramo 3 se tomara el drea de 2 barras del no. 4 mas 2 barras del no. 6, As = 8.24 cm’”.

p=18.24/30X68.7 =.004 <.01

VCR=0.7 FRbd ( 0.2+ 0.3p) Vf'c

VCR=07X08X30X 687X (.2+.3X.004)X12.65=4672kg.
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Revision de la necesidad de disminuir VCR por interrupcién de mas del 33% del
refuerzo longitudinal.

Refuerzo positivo:
Corte de una barra # 6 =
i )
Asinl. _ 285 <033
As 11.09
Corte de dos barras # 4 =
Asint. 285

= =0308 <033
As 1109 - 285

Refuerzo negativo:

Corte de dos barras # 6 =

Asint. 5.7 -
=—— <033
As 2249
Corte de una barra # 6 =
Asint. _ 285

5oy

= < (.33
As 2249570

Corte de dos barras # 6 =

Asint. 570

= =041>033
As 16.79-2.85

Como este corte ya estd en la zona de compresion, no es necesario reducir, VCR.
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Revision para verificar si se admite la seccidn de 30 X 75 ecm.

Se debe cumplir Vu=2 FR bd ¥f'¢

Del diagrama Vu méx. = 24.8 ton.

2X 83X 30X 68.7X12.65=41719 > Vu mix., por io que admite la seccién de 30 X
70 em.

Separacién de estribos verticales # 3, fy = 4200 kg/cm®

Tramo 3 Vumax. =24800kg.; VCR=4672 kg.

-

a3 cm

FRAvd 08+142-687
Vu-VCR ~ 24800-4672

. FRAvfy 08x142x4200
sep. max. < = =454 cm.
35b 35«30

1.5FRbd Vf'c=15v08 30+ 687~ 1265=31290 ke, > Vumax,

Luego: s<.5d=.5X 68.7=34.4cm,

Usar estribos # 3 @ 16 cm. en el tramo 3.

Tramo 2 Vuemadx. = 23000 kg. ; VCR=3459kg.; Vu-VCR = 19540 kg.

Usar estribos # 3 @ 16 em. en el tramo 2.

327800 184
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Tramo 1 Vumdx. = 18000 kg. ; VCR =4231 kg.

Usar estribos # 3 @ 23 cm. en el tramo 1.

Comentarios.

o Las fuerzas cortantes Vu va estan afectadas por el factor de carga.

o La viga s¢ dividio en tres tramos para calcular en cada uno de ellos una separacion
de estribos. En cada tramo la separacion de estribos se calculéd usando la fuerza
cortante de disefio maxima que en €l actia y una contribucion del concreto, VCR,

obtenida con un valor conservador de la cuantia de refuerzo longitudinal.

¢ FEl nimero de tramos por considerar y el grade de precisién en la cuantia que se use
para valuar VCR, es a juicio del proyectista quién. de acuerdo con las condiciones
del caso, debe conciliar la sencillez de célculo y de construccién con el consumo de

cero de estribos.

Torsion.

La torsion ocurre en construcciones monoliticas de concreto, principalmente donde la
carga actia a una distancia del cje longitudinal del miembro estructural. Algunos
ejemplos de elementos estructurales sujetos a momentos torsionantes son: una viga de
extremo en un tablero de piso, una viga de borde cargada en un extremo, vigas
perimetrales que circundan una abertura de piso o una escalera helicoidal. Algunas
veces estos momentos causan esfuerzos cortantes excesivos que originan el desarrollo

de importantes grietas mas alla de los limites permisibles de servicio
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El problema de la torsion en estructuras de concreto tiene dos aspectos: el primero
consiste en la determinacion de los momentos torsionantes que actiian sobre los
elementos de una estructura, y el segundo, en la determinacién de la resistencia de los

elementos.

La determinacion de los momentos torsionantes es un problema de analisis
estructural que no ha recibido la misma atencién que el célculo de momentos
flexionantes v fuerzas cortantes. Eslo se debe en parte, a la importancia relativamente
menor que se ha concebide a los efectos de torsion y, en parte, a que no se disponia,
hasta hace poco tiempo, de medios para evaluar en forma razonablemente precisa la
rigidez torsionante de elementos de concreto reforzade, dato necesario para el analisis

de estructuras continuas.

La determinaciéon de la resistencia a torsion de elementos de concreto ha sido
posible a numerosas investigaciones recientes. Como resultado, es posible caicular, con
suficiente precisidén para fines practicos, la resistencia a torsién y a combinaciones de
torsion, fuerza cortante y momento flexionante de elementos, asi como su rigidez en

torsion.

Torsion simple.

El caso de torsién simple es poco frecuente en la prctica, por que la torsidon se presenta
casi siempre acompaiiada de flexion v fuerza cortante. Sin embargo, para calcular la
resistencia de un elemento sujeto a torsién combinada con flexién y cortante, es
conveniente conocer previamente el comportamiento v la resistencia de un elemento

sujeto a torsion simple.
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Comportamiento y modos de falla en vigas de concreto simple.

En una viga de concreto simple, la falla ocurre sibitamente para valores pequefios del
ngulo de giro: es una falla de tipo fragil, similar a la de una viga ensayada a flexion. A
continuacién se describe el proceso de falla en una viga. (figura 4.22) En tal proceso,
la falla se inicia al formarse una grieta inclinada de tension en una de las caras mayotres
de la viga. Esta grieta se abre répidamente y se extiende a las caras menores de la viga.

La falla ocurre finalmente por el aplastamiento del concreto en la cara mayor opuesta.

El proceso de falla descrito se similar al de una viga de concreto simple ensayada a
la flexién, en la que la grieta de tension se inicia en la cara inferior. se extiende después
a las caras laterales, v se aplasta el concreto de la cara superior. Por consiguiente, puede
afirmarse que la falla por tensién ocurre por flexién en un plano inclinado a 45° con

respecto al eje longitudinal. (figura 4.23)

En la figura 4.23 se muestra la superficic de falla. Puede verse que la inclinacion

de las grietas en las dos caras mayores es aproximadamente la misma.
Espejo

Cara posterior 4—= [~ Cara superior
Cara frontal Grieta

o 7 i22; 7 f

a) Seccién media de una viga sometida a torsién. La

1 4 PR . v .
cdmara puede ver las caras superior y frontal di- bi '/ o 5e8 despus de su aparician, la gricta diagonal
rectamente; la cara posterior se refleja en un se exliende a Iravés de ta cara frontal.
espejo.

Cncrelo LY Sy
aplastado
d} '/ seg después de observada la grieta, el concre- c} /5 seg después de haber sido observada, la grie-
to se aplasla en la cara posterior, como se ve en ta se extiende y ensancha a través de la cara
el espejo. superior.

Figura 4.22 Proceso de falla por torsion de una viga de concreto simple
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' |
Figura 4.23 Superficie de falla de una viga de concreto simple

Comportamiento y modos de falla en vigas de concreto reforzado.

El comportamiento, modo de falla y resistencia de vigas con refuerzo longitudinal
tnicamente, es similar al de vigas de concreto simple, por lo tanto, el refuerzo
longitudinal. si no esta combinado con refuerzo transversal. no constituye un refuerzo
eficiente desde el punto de vista de la torsién. En vigas con refuerzo longitudinal y
transversal, el comportamienio puede dividirse en dos etapas: una anterior al
agrietamiento y otra posterior a él. El comportamiento anterior al agrietamiento es
semejanie al de una viga de concreto simple. La grafica momento torsionante — giro es
practicamente lineal en esta etapa como se ve en la figura 4.24, y los esfuerzos en el
acero longitudinal y transversal son muy pequefios. Las primeras grietas de torsion se
forman en una de las caras mayores. Cuando esto ocurre. €] momento torsionante, Tag .
es igual o ligeramente mayor que el momento resistente de un elemento de concreto

simple Tr.
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Ton*m 2

X 1077/ em.)

Figura 4.24 Grafica momento torsionante — giro de un elemento con refuerzo

transversal sujeto a torsién pura,

Cuando se agricta el elemento, el giro O, aumenta rapidamente bajo un momento
constante, Tagr.. como se indica en la rama horizontal de la figura 4.24 Los esfuerzos
en el refuerzo longitudinal y transversal también aumenta répidamente. La influencia
del agrietamiento es diferente en vigas sujetas a flexion y en vigas sujetas a torsion. En -
las primeras, los esfuerzos en el refuerzo aumentan gradualmente ames-_v después del
agrietamiento y la pendiente de la grafica carga-deflexion se modifica ligeramente,

como se ve en la figura 4.25a

Por e! contrario, en vigas sujetas a torsion. el estado interno de equilibrio cambia
totalmente al formarse la primera grieta. La pendiente de la grafica momento
torsionante - giro cambia bruscamente (figura 4.25 b) y el momenio externo que era

resistido s6lo por el concreto, es resistido ahora por concrelo y acero conjuntamente.

Durante este cambio en ¢l estado interno de equilibrio ocurre una transferencia de
carga del concreto al acero. Como el momento externo permanece constante mientras
ocurre transferencia, la fraccién del momento total. que es resistida por el concreto
después del agrietamiento. Tc, es menor que el momento de agrietamiento, Tagr.. y, por
lo tanto. menor que el momento resistente de un elemento de concreto simple de igual

seccion. Trs.

189



Al finalizar la etapa de transferencia de carga del concreto al acero, el momento
torsionante vuelve a aumentar, perc la rigidez del elemento es menor que antes del

agrietamiento, como se ve en la figura 4.24

Resistepcia Tr
Momento Momento
flexionante torsionante
Agrietamiento
Taer.
Deflexion Giro
a) Viga sujeta a flexidn " a) Viga sujeta a torsion

Figura 4.25 Comparacion del efecto de agrietamiento en elementos sujetos a fiexion y

a torsion.

Tanto la rigidez como el momento resistente, Tr, dependen de los porcentajes de
refuerzo longitudinal y transversal, después de alcanzar el momento maximo, Tr, la
grafica momento — girg tiene una rama descendente que en los ensayes se desarrolia en

segundos.

Cuando se alcanza la resistencia. Tr, el concreto de la cara mayor del elemento,
opuesta a la cara con grietas de tension, se aplasta, y el acero de refuerzo puede estar
fluyendo o no, segin su porcentaje. De acuerdo con esto. se distinguen tres tipos de
elementos: 1) Subreforzados, en los que fluyen el acero longitudinal y transversal, 2)
Sobrereforzados, en los que ¢l concreto se aplasta antes de que fluya el acero de
refuerzo y 3) Parcialmente sobrereforzados. en los que sdlo fluve el refuerzo

longitudinal o e} transversal.
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Evaluacién de la resistencia en elementos de concreto simple sujetos a torsion.

Se han desarrollado varias teorias para calcular la resistencia en torsion de elementos de
concreto simple. A continuacién se exponen tres de ellas. a saber: La teoria Eléstica, La

teoria Plastica v la teoria de Hsu.

A) Teoria Elastica.

Esta teoria desarrollada por Saint Venant en 1855, permite calcular la resistencia de
barras prismaticas de material eléstico con cualquier seccion transversal sujetas a
momentos torsionantes en sus extremos. Se supone que al aplicar los momentos
torsionantes, las secciones transversales experimentan una rotacién y un alabeo. En
teoria de la elasticidad se demuestra que, por condiciones de equilibrio, los esfuerzos
normales fx. fy. fz v Jos esfuerzos cortantes Vxy son nulos, y que los esfuerzos cortantes

Vxz y Vyz pueden calcularse.

I35 P
Vaxz=—— v Vyz=—
oy X

Donde ® es una funcién de x y y que se denomina funcién de esfuerzos. Esta funcion

debe satisfacer la ecuacién diferencial siguiente:

Donde G es el modulo de elasticidad en cortante.

A es el angulo que gira la barra por unidad de longitud.

Ademés por condiciones de frontera, la funcién de esfuerzos, @, debe ser constante & lo

largo del borde de la seccion transversal de la barra. En teoria de la elasticidad se han
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encontrade funciones que satisfacen estas condiciones para diferentes formas de seccion

transversal,

Una vez determinada la funcién de esfuerzos &, el momento resistente de la barra
puede calcularse, segin se demuestra también en teoria de la elasticidad, por medio de

la expresion
T=2]] déxdy

Prandt sefialo en 1903 la semejanza que existe entre la funcion de esfuerzos, @, v las
deflexiones, z, que sufre una membrana colocada en el extremo de un tubo hueco en el
cual se aplica una presién. El contorno del tubo hueco es el mismo que ¢l de la seccién
transversal de la barra (figura 4.26) Si g es la presién por unidad de area de la
membrana, y s la tensién por unidad de longitud del borde. por condiciones de

equilibrio se obtiene la ecuacién:

(A4 N "z - h&
P ~ 2
[ SN s
Esta ecuacion resulta igual a la ecuacion:
-3 3
&P o
2+ L5 =208
&t e

El momento torsionante resistente puede obtenerse reemplazando & por z

T=2]]zixév

Esta ecuacién indica que el momento resistente es el doble del volumen comprendide

entre la membrana v el plano x —y.
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Figura 4.26 Analogia de la membrana.

También puede demostrarse que ¢! esfuerzo cortante, Vmax. resultante de los esfuerzos
Vxz v Vyz en cualquier punto de la seccién transversal. es igual a la pendiente maxima
de 1a membrana en ese punto, siempre que s¢ haga la sustitucion del término g/s por

2G9.

Las similitudes anteriores se conocen con el nombre de analogia de la membrana y
han sido de gran utilidad en el estudio de problemas de torsion elastica. Para e} caso de
secciones rectangulares, la analogia ésta analogia indica que el momento resisiente

puede calcularse con la expresion:
T=Keb® h Vmax.

Donde:
Ke es el coeficiente que depende de la forma de la seccion transversal y cuyos
valores se presentan en la tabla 1.
b ¢s el lado menor del rectangulo,

h es el lado mayor del rectangulo.
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Para el caso de secciones circulares, el momento resistente calculado con la teoria

elastica es:

nr .
T= » Vmax.

Donde: r es el radio de la seccion.

La resistencia de secciones I, T o L es la suma de las resistencias de las resistencias de
los rectangulos componentes, ya que el volumen comprendido entre la membrana y la
seccion transversal es aproximadamente la suma de los volimenes comprendidos entre

la membrana v cada rectangulo.

La falla debe ocurrir cuando el esfuerzo Vmax., es igual a la resistencia en tensién

del concreto, ftu, v las resistencias de elementos de seccidn reclangular y circular seran

respectivamente:
T=Keb’ hfu
T= i, ftu.
2

h/b Ke Kp
2 0.23 0.41
4 0.27 0.44
6 0.29 0.45
8 0.30 0.46
10 0.31 0.47

Tabla 4.1 Valores de las constantes Ke y Ap
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B) Teoria Plastica.

Esta teoria se aplica a materiales elastoplasticos o plasticos. La resistencia en torsion
puede calcularse con la analogia del montén de arena, que es una extension de la
analogia de la membrana. La analogia del montén de arena se expone a continuacion
para un material elastoplistico cuya grafica esfuerzo deformacion se muestra en la

figura 4.27

Si el momento iorsionante aplicado al elemento se incrementa hasta que el material
alcanza su limite de fluencia, el esfuerzo en un punto cualquiera es igual a la pendiente
de la membrana en ese punto, dicha pendiente debe ser constanie en toda la zona en que
fluye el material. Esto equivale a que la membrana se vaya inflando hasta alcanzar la

posicidn limite indicada en la figura 4.28

Figura 4.27 Grafica esfuerzo deformacion de un materiaj elastoplastico.

g Seglin teoria

Segiin teoria : plastica

elastica /\ Vv f:)
"

Figura 4.28 Analogia de la armadura.
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Cuando el material fluye en toda la seccion transversal del elemento, la membrana toma
una forma semejante a un monidn de arena con pendiente uniforme; de aqui el nombre

de la analogia.

El momento torsionante resistente es el doble del volumen del montén de arena, si

se sustituye 2GO por gfs, como en el caso de la teoria elastica.

La aplicacion de la teoria plastica a elementos de concreto reforzado, suponiendo

Vmax. = ftu, permite obtener los siguientes resultados.

T=Kpb’hftu
Para secciones circulares,
n
=", fu
2

El coeficiente Kp depende de la relacion entre el lado mayor y el lado menor del
rectangulo. En la tabla 1 se presentan valores de este coeficiente. Al igual que en la
teoria elastica, la resistencia de secciones T. 1 o L es la suma de las resistencias de los
rectangulos componentes. Las resistencias experimentales de elementos de concreto
simple concuerdan mejor con las calculadas con la teoria elstica. a pesar de que la
hipétesis basica de un comportamiento plastico del material es de dudosa aplicabilidad

al concreto simple sujeto a esfuerzos conantes o esfuerzos de tension.

C) Teoria de Hsu.

La teoria desarrollada por Hsu esta basada en el mecanismo de falla de vigas de
concrelo simple, segiin Ia falla ocurre por flexion en la superficie mostrada en la figura
4.23 En la teoria, la superficie de falla se idealiza por un plano inclinado a 45° respecto
al eje longitudinal del elemento (figura 4.29 a) y se supone que la falla se produce por

una componente del elemento torsionante, T2, en la figura 4.29 b, que produce flexién
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en la seccion de falla. Por lo tanto, la resistencia a torsion del elemento puede calcularse
a partir de la resistencia a flexion de la seccion indicada en la figura 4.29, a la que a su

vez puede calcularse con la formula de flexion.
M=1f8§ (a)

El momento M es la componente T2 que produce flexion en el plano inclinado; por lo
tanto.

M=Ta=Trscos4 0 115 (b)

NE]

s = médulo de seccion del plano inclinado de falla.

La base de este plano es hv2, y la alwra es el lado menor. b (figura 4.29 a) por lo tanto:

hy/2b*
6

= (c)
En la ecuacion a. fr es el modulo de rotura, o sea. la resistencia a tensién del concreto
simple, medida en un ensaye de flexién. Sustituyendo las ecuaciones b v ¢ en la

ecuacion a se obtiene:

[

b
Trs=— fr
En el plano en que se indica el agrietamiento existen, ademas de esfuerzos normales de
tension, esfuerzos normales de compresién perpendiculares a los de tensidn y de igual
magnitud. Experimentalmente se ha observado que para éste estado de esfuerzos

biaxiales la resistencia a tension del concreto se reduce en 15 % aproximadamente.
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Seccion idealizada de falla Momento que produce flexion
por flexion. en la seccion de falla

Tl

hyz T2

Trs

Figura 4.29 Teoria de Hsu de falla por flexion.

Con base en esto v por comparacion con resultados experimentales la ecuacion:

Trs=9-:-t—1— fr
J

Se modifica a:

2

Trs= b—~h (0.85 fr)
]

Es conveniente expresar la ecuacion anterior en términos de la resistencia a compresién

del concreto fic, que es el indice de resistencia usado normalmente. Para esto, se

necesita conocer la relacién entre & v f'c. en forma aproximada se puede establecer la

siguiente relacion:

fr=2 ﬁg
fr = 064 Jfc (SN

Sustituyendo en la ecuacion Trs = b*h / 3 (0.85 fr) se obtiene:

Trs= 0.6 b°h ¥fc
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Trs=0.18 ¥ hVf'c (SD)

En la figura 4.30 se comparan los momentos torsionantes calculados con la ecuacion
anterior con los medidos en varias series de ensayes. Una gran mayoria de los resultados
experimentales cae en una franja de % 20 % del valor calculado, por lo que puede

considerarse que la correlacion es satisfactoria.

La teoria de Hsu también puede aplicarse al calculo de resistencia de secciones
circulares. Por un procedimiento andlogo al descrite anteriormente se llega a la
expresion:

Trs=0.1 nd® Vfc
Trs = 0.03 nd’ ¥fc (S)

Donde : d = didametro de la seccién

Al igual que en las teorias plastica y elastica, la resistencia de secciones T, o L esla

suma de las resistencias de los rectangulos componentes.

Concluyendo, las expresiones para calcular la resistencia a torsién de elementos de
seccion rectangular obtenidas por las tres teorias expuestas tienen la misma forma

general:
T=Kb' hfiu

Donde: K = coeficiente que depende de la relacién b/h en las teorias plastica y elastica

y es constante en la teoria Hsu.

En la figura 4.31 se comparan las tres teorias en términos del pardmetro T / fiu b’ h, o

sea. en términos del factor K.
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Figura 4.31 Valores de K para las teorias clasticas, plasticas y de Hsu.
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Evaluacion de la resistencia de elementos de concreto reforzado.

La resistencia a torsién de un elemento de concreto reforzado puede expresarse como la

suma de las resistencias del concreto y del acero:
Tr=Tc+Ts

Existen varias teorias para evaluar Tc y Ts. Por lo que respecta a Tc, el reglamento
australiano considera que la resistencia de un elemento semecjante de concreto simple
(Te = Trs), mientras que el reglamento aleman considera que la contribucion del
concreto es nula después del agrietamiento (Tc = 0). Existen otras teorias que suponen
valores intermedios. En todas las tcorias presentadas, la contribuciéon del acero se

calcula con la siguiente expresion:

Afs
Ts=at — bl hl
S
Donde:
ot = parametro que se determina experimentalmente.
A = drea de una rama del estribo.
fs = esfuerzo en el estribo.
bl = lado menor de un estribo medido centro a centro.
hi = lade mayor de un estribo medido centro a centro.

S = separacion de los estribos.

Para determinar valores de Tc y a, Hsu ensay6 53 vigas v al presentar sus resuitados

experimentales en gréficas como las figuras 11 encontrd los siguientes valores:

Tc b’h‘ Jf'c
= x
Jb

at = O.66+0,33% 515
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La contribucion del concreto, Tc, obtenida de esta manera es menor que la resistencia de
un elemento de concreto simple; para elementos de dimensiones usuales del orden de
40%.

La resistencia total de un elemento con refuerzo transversal es:

b’h hi
Tr = x+f'c+|.66+33—
Vb [ bl]

Axfs

x bl xhl

Para aplicar esta ecuacién es necesario conocer ¢l esfuerzo con los estribos fs. Este
esfuerzo es igual al de fluencia fy, en vigas subreforzadas, o sea, cuando fluye el acero
de los estribos antes de que ¢l elemento alcance su resistencia. Para asegurar que esto
suceda, debe limitarse tanto la relacién volumétrica total de acero (longitudinal mas
transversal), plt, como la relacién entre acero longitudinal y acero transversal ¢. Hsu

supone los siguientes limites:

plt < 640Jf'c/ fy
07<pl5
Las relaciones ¢ y plt pueden calcularse con las expresiones:

Als

® = T AL(bI+h1)

Al 1
; it =—(1+—
pt bh( m)

Donde:
Al = drea total del acero longitudinal. Esta area debe distribuirse en el perimetro de la

seccion transversal,

Si se cumplen las condiciones de plt y ¢, la resistencia a torsién de un elemento de

concreto reforzado puede calcularse haciendo fs = fy :
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2
Tr=2M JFes [.66+.33ﬂ] A bixh
Jb bl S

2
Tr =09 0, JFe +[.66+.33g]x A ;fy «blxhl

Vb

Torsion y flexién.

Cuando la flexién actia simultineamente con la torsion, la capacidad a la flexion de la
secci6n se reduce en forma considerable. Debido a ello, se produce el agrietamiento por

efecto de los cortantes de torsion a bajos niveles de carga.

La figura 4.32 muestra el vector resultante Ru, para momentos flexionantes y

torsionantes combinados.

Recientemente se han desarrollado varias teorias para predecir ia resistencia de
elementos sujetos a flexion y torsion combinados. Se han efectuado también ensayes
para sustentar estas teorias y para obtener experimentalmente diagramas de interaccion
torsion — flexién. Estos diagramas son el lugar geomeétrico de las combinaciones de

momento torsionante y momento flexionante que producen la falla del elemento.

Elementos sin refuerzo transversal.

En la figura 4.33 se presenta un diagrama de imeraccién adimensional de vigas de
seccion T, ensayadas bajo distintas combinaciones de flexién y torsién. En la escala de
las ordenadas se ha sefialado la relacién entre el momento torsionante bajo carga
combinada, T, y el momento torsionante en torsion pura, Trs; en la escala de-las

abscisas, la relacion entre momento flexionante bajo carga combinada, M, y el momento
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flexionante en flexién pura, Mr. En esta serie de ensayes de interaccion entre torsion y
flexién no disminuyé la resistencia de los elementos, sino que por el contrario, aument6

la resistencia a torsidn para valores del momento flexionante cercanos a Mr.

En la figura 4.34 se presentan en un diagrama adimensional los resultados de un
gran nimero de ensayes de elementos sin refuerzo transversal. Los valores de Trs y Mr

se calcularon con las ecuaciones Trs = .6b’h ¥f’c y con la ecuacion para flexion pura.

En este diagrama se observa que para algunas secciones, la resistencia a torsién si
disminuye cuando actia un momento flexionante simultineamente con momento
torsionante. La mayor disminucién se presenta en secciones cuadradas con un
porcentaje de refuerzo muy reducido. Lim y Mirza sefialan que esta disminucion no
existe cuando el porcentaje total de refuerzo longitudinal es mayor que unc por ciento.

Esta conclusién la obtuvieron del ensaye de vigas pequefias a escala de un cuarto.

Del examen de las figuras 4.33 y 4.34, se conciuye tentativamente que para fines
practicos no existe interaccion entre flexién y torsion, excepto para elementos con
porcentajes de refuerzo reducidos y quizd para elementos de seccién cuadrada. Esta
conclusién debe ser tentativa hasta que se establezca en forma definitiva para qué tipos

de elementos existe interaccién v coémo puede cuantificarse.

Tu
4 Mu Mu Ru

{a) (b) (©
(a) Flexion, (b) Torsion, (c) Flexion y torsion

combinados.

Figura 4.32 Representacion esquematica del vector de torsién y flexién combinados
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Figura 4.33 Diagrama de interaccién torsion — flexion.
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Figura 4.34 Diagrama de interaccion adimensional torsion — flexion
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Elementos con refuerzo transversal.

Ia forma de los diagramas de interaccion torsion — flexion, en este tipo de elementos,
depende de manera importante de la relacién entre los porcentajes de refuerzo de
compresion y de tension, p*/p, como puede verse en la figura 4.35 Cuando fa cuantia
de acero de tension es mayor que la de compresién ( p'/p < 1), la resistencia & torsion
bajo cargas combinadas es mayor que la resistencia a torsién pura, como en los ensayes
de Collins. con p’/p = 0.25 y de Cowan, con p’/” = 0.67. En cambio, cuando la cuantia
de acero de tension es igual a la de compresion (p/p = 1), la presencia de momento
flexionante reduce la resistencia a torsion y viceversa, como en los ensayes de Collins,

conp/p=1

etal B.7 |uw—x pYfp = 025 ests. No. 2@ 7.5 ¢cm

Collins, 1g— o 2/p = 10 7 2No. 4
[ 25e¢m D
Cowan 8.80—=0 pY/p = 0.67 * 2 No. 4

No. 3
513, No, 3@ 10 cm
No. &

2No. 4
ests. No. 2@& 10 cm
3 No. 4

LRI

[ o J S T T

1 L 1 1 L ¥
0 02 04 06 08 t0 12 14 16
MM,

Figura 4.35 Efectode p’/p en la interaccion torsion — flexion.
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El efecto de la distribucion y la cantidad del refuerzo longitudinal sobre la forma de
los diagramas de interaccion ha sido explicado fisicamente de la siguiente manera. Si la
distribucion y cuantia de! refuerzo longitudinal es tal que éste acero fluye en torsion
pura, cualquier momento flexionante adicional disminuye et momento torsionante
resistente, ya que el acero de la cara de tensién, que sc usaba para resistir a torsion, se
emplea ahora para resistir flexion. En cambio, si el acero longitudinal no fluye en
torsién pura (vigas parcialmente sobrereforzadas), el momento torsionante resistente
aumenta al actuar el momento flexionante externo. El incremento se explica por que los
esfuerzos de compresién en el concreto, generados por el momento flexionante

aumentan su resistencia a torsion.

Concluyendo tentativamente, en un elemento con refuerzo transversal, la resistencia
a torsion no disminuye apreciablemente por la accién simultanea de flexién, siempre
que tenga una cantidad suficiente de acero longitudinal distribuido en tal forma que la

mayort parte de localice en la zona de tensidn del elemento.
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Torsion y cortante

La fuerza cortante no puede existir en un elemento a menos que exista tambign
momento flexionaste. Por consiguiente, la interaccion torsidn — cortante se estudia
siempre con la accion simultinea de momento flexionaste. Por simplicidad se utiliza el
término interaccién torsion — cortante, pero debe entenderse que se trata en realidad de

una interaccion torsidn — flexidon — cortante,

Tanto la fuerza cortante como el momento torsionante producen esfuerzos cortantes
en el elemento; en una cara se suman estos esfuerzos y en la otra se restan. En
elementos de concreto resulta sumamente dificil calcular la distribucién real de
esfuerzos bajo la accion combinada de torsién y cortante, puesto que no s¢ conoce esta
distribucion ni siquiera para el caso en que actian aisladamente dichas acciones. Por
consiguiente, el problema se ha atacado principalmente en forma experimental,

determinando diagramas de interaccion memento torsionante — fuerza cortante.

Elementos sin refuerzo transversal.

Se han efectuado varios ensayes para determinar diagramas de interaccién de esta tipo
de elementos. En la figura 4.36 se presentan los resultados obtenidos en tres series de
ensayes de vigas de seccion L invertida con distintos porcentajes de refuerzo y diferente
longitud del patin de compresion. E] valor de la fuerza cortante cuando la torsion es
nula, Vr, se obtuvo ensayando vigas sin momento lorsionante que fallaron por tension
diagonal; la fuerza cortante de falla resulté mayor que la calculada con el reglamento
ACIL. El valor de Trs, se obtuvo extrapolando los momentos torsionantes medidos, ya
que no se ensayaron vigas en torsidn pura. Los valores experimentales definen con

bastante precision un diagrama de interaccion circular.

A pesar de que los resultados experimentales anteriores definen bien un diagrama

de interaccion circular, al generalizar este diagrama a vigas en las que el valor de Vr no
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se determina experimentalmente, surge el problema de que el valor calculado con la
formula usual no corresponde a la carga de falla, sino a la carga de agrietamiento visual,
que en muchos casos es menor que la de falla. Resulta entonces que se comparan cargas
calculadas de agrietamiento con cargas medidas de falla y la dispersion de los resultados

experimentales aumenta mucho.

Desafortunadamente, no se dispone ain de un método confiable para calcular la

fuerza cortante de falla de elementos de concreto reforzado.
1.4

o seriel [P, = 0.0242)

1.2 * setie ! (p, = 0.0061}
o seriedl (p, = 0.0242)

) — A serie 1l {p, = 0.0242}

© serie ! ] {p, = 0.0242)

& serie Il ' preagrietada

0.8 o

"

/r
-4

0.6 ¥

T 2 VoaZ
N\ (L)) 10
L .
0.4
s
2
0.2 J} r
0
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 1.4 1.6

Vv,
Figura 4,36 Diagrama de interaccion entre torsién y cortante.

En la figura 4.37 se presentan los resultados experimentales de seis scries
independientes de ensayes, incluyendo la figura 4.36, en un diagrama de interaccion
adimensiona! en el que Vr se calculd con la ecuacion propuesta por el reglamento ACI y
Trs con la analogia del montdn de arena y un esfuerzo de 1.3 Vfc. La gran dispersion
que se observa se debe en parte a que la resistencia a fuerza cortante sin torsion es

mayor que la calculada en todos los casos.

209



Se puede concluir, por lo que respecta a la interaccion torsién — corante en
elementos sin acero en el alma, que el diagrama de interaccién circular propuesto por
algunos autores es un limite inferior a los resultados experimentales disponibles. La
resistencia es, en la mayoria de los casos, mucho mayor que la indicada por el diagrama
circular. Otra conclusién que se deriva del examen de la figura 4.37 es que, para valores

del momento tersionante menores del 40% de Trs, no disminuye la resistencia a fuerza

cortante.
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e e®ma
1) P,

0 02 04 06 0.8 1.0 12 14 15 18 20
Vv,
Figura 4.37 Diagrama de interaccion torsién — cortante para varias series de

ensayes.

Elementos con refuerzo transversal.

Como ya se ha mencionado la resistencia a torsion pura de un elemento con refuerzo
transversal es la suma de la contribucidn del concreto v la contribucién del acero, y que
la contribucion del concreto es menor que la resistencia del elemento sin refuerzo
transversal. En cambio, la resistencia a cortante sin torsién es la suma de la resistencia
de un elemento sin refuerzo transversal y de la contribucion de éste refuerzo. Por lo

tanto, la contribucion del concrete varia desde la resistencia de un elemento sin refuerzo
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transversal, para el caso de cortante sin torsion, hasta una fraccién de la resistencia de

un elemento sin refuerzo transversal, para el caso de torsién sin cortante.

En la figura 4.38 sc presenta un diagrama de interaccion obtenido
experimentalmente por Klus. Los valores Tr y Vr se obtuvieron ensayando especimenes
en torsion pura y en cortante sin torsion, respectivamente. Se puede ver que la
interaccion es mayor que en el caso de elementos sin refuerzo transversal, o sea, que la
presencia de fuerza corante reduce mas rapidamente la resistencia a torsion. Esto se
puede explicar como se indica. La interaccion para un elemento con refuerzo transversal
es la combinacion de las interacciones de la contribucion del acero (figura 4.39). La
interaccion de la contribucion del concreto no se conoce, pero puede suponerse que es
semejante a la interaccién es elementos sin refuerzo transversal (figura 4.3%9 a) La
interaccion para la contribucién del acero tiene la forma mostrada emr la figura 4.39 b
ésta interaccion significa que una parte del refuerzo transversal trabaja exclusivamente
para resistir torsibn y otra parte exclusivamente para resistir fuerza cortante. La
distribucién depende de la relaciéon T/V, si se suman las dos interacciones se obtiene un
diagrama como ¢l de la figura 4.39 ¢ por lo tanto, mientras mayor sea el porcentaje de
refuerzo transversal, mayor sera la contribucion de la interaccion del refuerzo y mayor

la interaccion total.
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del concreto del refuerzo transversal

Figura 4.39 Interacciones torsidn — cortante en elementos con refuerzo transversal.

Superficies de interaccion torsion - flexién - cortante.

Si combinamos el diagrama de interaccidn torsion — flexién con diagramas de
interaccidén torsion — cortante para diferentes niveles del momento flexionante, se
obtiene una superficie de interaccion como la mostrada en la figura 4.40 un punto de
esta superficie representa la combinacion de momento torsionante, momente flexionante

y fuerza cortante que produce la falla de! elemento.

Debido a las incertidumbres que se tienen en la determinacién de los diagramas de
interaccién flexién — cortante y torsibn — cortante, no ha sido posible determinar
superficies de interaccién que sean aceptables para todos los investigadores. La
superficie que se muestra en la figura es con fines ilustrativos solamente, ha sido

propuesta por Hsu, pero otros investigadores han sugerido superficies diferentes.
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Figura 4.4¢ Superficie de interaccién torsién — flexion — cortante.

Torsion y carga axial.

Esta combinacién de acciones se presema en dos tipos de elementos estructurales:

columnas y miembros presforzados.

Elemenios sin refuerzo transversal.

Se presenta en la figura 4.42 los resultados de varios series de ensayes en un diagrama
de interaccion adimensional. En la escala de las ordenadas se han marcado valores de la
relacién entre el momento torsionante medido bajo carga axial y torsidon combinadas y
el momento torsionante medido en torsién pura. En la escala de las abcisas se han
marcado valores de la relacién entre el esfuerzo promedio en la seccion, f, y la
resistencia del concreto fc. el esfuerzo promedio, f, es el cociente de la carga axial P,
entre el drea gruesa de la seccion transversal. La relacion ffc es equivalente a la
relacion P/Pu para elementos sin refuerzo longitudinal. Se puede ver en la figura que el

efecto de la carga axial es aumentar el momento torsionante resistente del elemento,
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para valores de f/f°c hasta de 0.7 aproximadamente. Para valores mayores, ¢l momento

torsionante tiende a disminuir, pero el numero de ensayes es escaso en esta drea.

Hsu v Bishara han propuesto, respectivamente las siguientes ecuaciones para

calcular la resistencia de elementos sujetos a torsion y carga axial:

T=TrsJ]+leL ‘
f'c
T= Trs1{1+12 x«f-—
f'c

La primera ecuacién se ha propuesto para valores f/f’c hasta de 0.7 y la segunda, para
valores de hasta 0.65. para valores mayores la resistencia puede estimarse uniendo con
una recta el valor de T/Trs correspondiente a #/f'c = 0.65 con el punto correspondiente a

carga axial pura.
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Figura 4.41 [nteraccion torsion — carga axial en elementos sin refuerzo transversal.
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Elementos con refuerzo transversal.

El numero de ensayes de elementos de este tipo es muy reducido. En la figura 4.42 se
presentan los resultados de una serie de ensayes efectuados por Bishara y Pier. La
interaccion entre torsion y carga axial es semejante a la obtenida en elementos sin
refuerzo en el alma, y la resistencia puede calcularse con ecuaciones similares a las
ecuaciones obtenidas anteriormente, sustituyendo Trs por la resistencia a torsién pura de

un elemento con refuerzo transversal, Tr, por lo tanto:

T=Tr 1+]2x-f—
U f'c

El valor de Tr se puede calcular con la ecuacién

2
T2 XB Jf'“5+[66+.33ﬂ] ASEY b1
Jb bl| s

La ecuacion para el calculo de T es valida Gnicamente para valores de #/f°c hasta 0.65.
para valores mayores de esta relacién, puede usarse el procedimiento descrito para

secciones sin refuerzo en el alma,

3 A \

* AN
A )
.
iy -
' FALLAPOR T FALLAPOR
TENSION COMPRESION
0 .

0 W0 02 03 04 05 06 07 0B
Figura 4.42 Interaccidn torsidn — carga axial para elementos con refuerzo transversal.
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Expresiones para valuar la resistencia de elementos sujetos a torsién

En la mayoria de los reglamentos de construccién se presentan expresiones basadas en

datos experimentales, del tipo de las que se han mostrado en las secciones anteriores.

Las NTC distinguen dos casos, para el primer caso, o sea, cuando la resistencia a
torsion es necesaria para el equilibrio, se considera que Ia contribucién del concreto es
nula; si que el momento torsionante debe ser resistido por acero para torsion
exclusivamente. La resistencia nominal del elemento queda determinada por la

ecuacion:

_AtxatxXIXlefy
- S

Tr

En el segundo caso, o sea, cuando la resistencia a torsion no es indispensable para el
equilibrio, se procede de la siguiente manera. Se calcula el momento torsionante de
disefio, Tu, suponierdo en el andlisis que la rigidez a torsién del elemento es la mitad de
fa rigidez torsional eldstica de la seccion compieta calculada con un médulo de rigidez a
cortante, G, igual a 0.4 veces el modulo de elasticidad del concreto. El efecto de la

torsion puede despreciarse si se cumple alguna de las dos condiciones siguientes:

a) Que el momento torsionante de disefio, Tu, sea menor que la resistencia de disefio

calculada con la ecuacion:
TCR=0.15FR ZxX y ¥fc
en la que el factor de reducciéon FR = 0.8

b) Que se cumpla la desigualdad siguiente:

2 2
LM T
TOR® ~ VCR’
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donde Vu y VCR han sido definidos en el capitulo de cortante y TOR tiene el valor

calculado con la ecuacion:
TOR = 0.6 FR =x* y ¥f'c
Si no se cumple alguna de las dos condiciones, los elementos deben llevar refuerzo por
torsién y su resistencia de disefio se calcula sumando las contribuciones del concreto ¥
del acero.

Contribucion del concreto  TCR = 0.15 FR I’ y ¥f'c

L 3 Yixfy
Contribucion del acero Ty = FR x Atx al; X ¥ fy

En secciones rectangulares y secciones T,] o L Tor ¥ T se valian con las expresiones
siguientes:
Tor = 0.6 FR x* y ¥f'c

TCR =025 Tok

Donde x, y y en centimetros son fas dimensiones menor y mayor de los rectangulos en
que queda descompuesta la seccién al considerar cada ala y el alma con el peralte
completo de la seccion, pero sin que se tome "y~ mayor que 3X. La suma se refiere a los
rectangulos componentes de la seccion. Las ecuaciones para el calculo de TOR y TCR

se pueden usar para secciones circulares tomando X =Y = 0.8 diametros.
En miembros que también estén sujetos a tension axial, el valor de TOR se

multiplicaré por { 1 - .33 Pu/Ag ), donde Pu es la tension de disefio en kg. y Ag el area

bruta de la seccién reducida en cn?’.
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Refuerzo por torsion.

Este refuerzo estara formado por estribos cerrados perpendiculares al eje del miembro y
por barras longitudinales. En miembros circulares, los estribos deberdn ser circulares. El
refuerzo necesario para torsidon se combinard con el requerido para otras fuerzas
interiores, a condicion de que el drea suministrada no sea menor que la suma de las
areas individuales necesarias y que se cumplan los requisitos mds restrictivos en cuanto

a espaciamiento y distribucién del refuerzo.

El refuerzo por torsién se suministrard cuando menos una distancia ( h + b ) mas
alla del punto tedrico en que ya no se requiere. { h y b son el peralte total y el ancho del

miembro.)

« Refuerzo transversal.

,__S(Tu-TCR)
T FRQXi Yi fyv

Donde:

Asv = area transversal de una sola rama de estribo,

Xi, Yi= lados menor y mayor de un estribo medidos centro a centro.

S = separacidn de estribos.

fyv = esfuerzo de fluencia de los estribos, el grado de éste acero no sera mayor de 42.
Q=067+033YiXi<15

En miembros circulares, Xi y Yi, se tomaran igual a ocho décimos del diametro del
estribo circular medido centro a centro. La separaciéon S, no sera mayor que el ancho de

los estribos, ni que la mitad de su altura, ni mayor de 30 cm,
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¢ Refuerzo longitudinal.

El 4rea de barras longitudinales, Ast, para torsion se calculara con la expresion:

Ast = 2 A%

vy YV
(Xi+Yi) =—
fy

Donde:

fy = esfuerzo de fluencia del acero longitudinal.

El drea de refuerzo longitudinal no sera menor que la obtenida con ia ecuacion anterior,
la separacion de barras longitudinales no excedera de 5¢ c¢m. y su didmetro no sera

menor que el de los estribos.

Debe distribuirse el refuerzo longitudinal enel perimetro de la seccioén transversal y

colocarse por lo menos una barra en cada esquina.

s Refuerzo helicoidal.

La combinacién de refuerzo transversal v longitudinal debe sustituirse por refuerzo
continuo helicoidal constituido por tramos a 45 grados con las aristas del miembro. Su
espaciamiento medido sobre el eje de la pieza, se obtiene dividiendo entre V2 el
obtenido de S ( Tu- TCR }/FR Q Xi Yi fyv. Dicho espaciamiento no debe exceder de
Yi.

Limitacion para Tu. No admitird que el momento torsionante de disefio, Tu, sea

mayor en ninguna seccidn que:

Vu

125 TCR |16 - (———— ====)
\/ 0.5 FRbd Vf'c
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Ejemplo de dimensionamiento de una viga sometida a torsién.

B

8§m.

6 m.

v

La viga B — C esta sujeta a los momentos torsionantes siguientes de servicio.

G

1.21
2.42
1.21
Diagrama de momentos torsionantes de disefio, Tu ;
1.21 X 14~=
1.69 ton.m.
121X 14=
1.69 ton.m.
Diagrama de fuerzas cortantes de disefio, Vu :
9.7 CL

7X1.4=98ton.

492X 1.4=
6.89 ton

|

4— Pafio de la columna
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Revisi6n de la necesidad de tomar en cuenta la torsién.

( En este cjemplo se supondra que las dimensiones resistentes menores de 20 cm. son

iguales que las nominales ).
Tor = 0.6 FR Ex2 y ¥f'c = 0.6 X 0.8 X 12.65 ( 20° X 60 + 107 X 30 ) = 163900 kg.-cm.

Supdngase que en cada lecho se corren dos barras # 5 a todo lo largo de Ia viga, de

modo que, para valuar VCR, puede tomarse en forma conservadora.

2x198
20x 55

=0036

p =
VCR = FR bd (.2+.30p)WE ¢ =8 x 20 x 55 (2 + 30x 0036) x 12.65 = 343ton.

Tu=169 ton.m

Tu? 9
LU O _(i) 21y = 106247998 =906 > 9.0
TOR® * VCR Gas

TCR=25TOR=.25X 1.64 =041 ton.m

Por lo tanto se requiere refuerzo por torsion.

Revision de la seccion de 20 X 60 cm.

Se debe cumplir T < 1.25 TCR \/16 - [—ﬁﬁ-—zu—)

SFRbd Ve

2
1.25x 0.41 16-[ 2700 ) =184 ton.
S5x8x20x55x%12.65
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Por lo tanto se acepta la seccion de 20 X 60 cm.
Calculo del refuerzo
Refuerzo transversal

a) Por fuerza cortante: (Av = drea de las dos ramas de un estribo.)

Av_Vu-VCR _ 9700-3430 _ ...

= = =0 rige.
S FRdfy  (8x55x4200)
Av_35b _ 35%x20 _ .00
S FRfy 8x4200
b) Por torsion.
4
Q=.67+.33 (55/15)=1.5
Asv__ Tu-TCR __ 16900-4100  _ 128000 _ ... cm’
S FROQX Yifyv 8x15x15x55x4200 4158000 em.

! ==

X1=60~5=55cm.

|

*——o
X1=20-5=15cm.
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¢) Refuerzo total.

2
Astoral _ AV o AV 60169+.0308 = 0477 &

S S S cm.

d) Refiterzo minimo.

Asvmin, 4 Tu-TCR _ 3x41000 . .o em?
S FROXiYifyv 4158000

Separacion de estribos.

Con estribos # 2.5:

$=.49/0477=103 cm.

Separacion maxima: Xi=15cm.
0.5Yi=5X55=275cm.

30 ¢m.

usar estribos # 2.5 @ 10 cm. en toda la viga.

Refuerzo longitudinal por torsion,
Ast = 2%"- (Xi+Yi) % = 2x 0308 x {15+ 55)x 1= 431 em’

4 vs.#4 = 5.08 cm”

usar 4 barras # 4. una en cada esquina, en toda la viga, adicionales por flexion.
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Dimensionamiento de vigas.

Dada la cantidad de las variaciones que intervienen, no es posible establecer un
conjunto de reglas rigidas para dimensionar. Sin embargo, existen unos cuantos

principios generales que conviene respetar.

Fundamentalmente de debe buscar la sencillez constructiva y la uniformidad, y
deben evitarse las discontinuidades tanto en las dosificaciones del concreto como en la
distribucion del refuerzo. Los cambios bruscos de seccién no suelen ser convenientes.
El refuerzo debe detallarse considerando la posibilidad de condiciones de carga no
previstas especificamente en el calculo y los efectos de las redistribuciones de

momentos.

Dentro de las limitaciones que imponen los requisitos de resistencia y de
condiciones de servicio, el proyectista busca obtener soluciones econdémicas en cuanto a
consumo de materiales. Pero no debe olvidarse que e¢n costo total de la’ estructura
influyen otros factores, tales como las cimbras y obras falsas, la mano de obra, la
duracién de la construccién y el procedimiento constructivo adoptado, ademéas de la

interaccion con los otros subsistemas de la obra (instalaciones eléctricas, sanitarias, etc.)

Para lograr senciliez y rapidez constructiva, es conveniente estandarizar secciones
en el mayor grado posible, no solamente en las estructuras prefabricadas, donde esto es
obvio, sino también en las estructuras coladas en el lugar. La estandarizacién de
secciones trae consigo la simplificacién de la mano de obra y la posibilidad de lograr
una planeacion eficiente del uso de cimbras. Como es natural, conviene también que los

elementos estructurales tengan formas geométricas sencillas.

También es aconsejable la estandarizacion de los detalles de refuerzo, de manera
que pueda reducirse a un minimo el nimero de barras de caracteristicas distintas. La
estandarizacion del refuerzo facilita las labores de habilitado vy de colocacion, al mismo

tiempo que la supervision y el control de costos,
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Una de las decisiones mas importantes con que se debe enfrentar el proyectista es la
eleccion de la combinacién de calidades de acero y concreto mas conveniente. La
tendencia actual es usar aceros y concretos de resistencias cada vez mayores, lo que
permite disefiar elementos ligeros y esbelios. Sin embargo puede resultar mas
econdmico trabajar con calidades inferiores cuando la esbeltez y la ligereza no son

factores importantes, como sucede muchas veces.

Una observacién semejante puede hacerse también en lo que se refiere al porcentaje
de acero conveniente. Se tiende a porcentajes altos cuando es importante disminuir
pesos y lograr elementos esbeltos, y a porcentajes bajos en caso contrario. En las
condiciones de costo que rigen en nuestro medio actualmente suelen resultar mas

econdmicos los porcentajes bajos.

Al detallar el refuerzo debe buscarse siempre que los elementos resulten de

comportamiento dictil.

Detallado del refuerzo.

Una de las ventajas del concreto reforzado como material estructural radica en la
facilidad con que puede variarse la resistencia de los elementos a lo largo de sus ejes
longitudinales, con el fin de ajustar dicha resistencia a la magnitud de las acciones
internas. Por ejemplo, una viga libremente apoyada sujeta a carga uniformemente
distribuida, el momente maximo flexionaste se produce en el centro del claro y muy
pequefio cerca de los apoyos. Por lo tanto se requiere mayor resistencia a flexién en el
centro del claro que en otras secciones de la viga. Esto puede lograrse disminuyendo el
nimero de barras de refuerzo de flexion cerca de los apoyos, como se muestra en la
figura 4.43 Al cortar las barras longitudinales, se disminuye el peso total del acero de

refuerzo. lo cual redunda en economia de materiales.
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Resistencia de la viga a 24
flexion. . { Diagrama de momentos

\_</ flexionantes.

A A

Figura 4.43 Variacion de la resistencia a flexién de una viga mediante el corte de

barras del refuerzo de flexion.

El corte de barras y, en general, toda las recomendaciones relativas a colocacion de
barras, formacién de ganchos en los extremos, formacién y colocacién de estribos y
hélices y otros aspectos similares, pueden denominarse detallado del refuerzo. El
detallado del refuerzo tiene importancia no unicamente para lograr economia en la
cantidad del acero, sino también para conseguir estructuras de comportamiento
adecuado.

A continuacién se muestran algunos criterios para establecer normas generales

sobre ¢l detallado del refuerzo.

1. Armados deben ser sencillos.

El uso de una pequeda cantidad de acero lograda de detalles complicados puede resultar

contraproducente por el incremento del costo, mano de obra y supervision.
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2. No debe haber congestionamientos del refuerzo.

Si la cantidad de acero es excesiva y no se dejan separaciones suficientes entre las
barras, se dificulta e} colado del concreto. La estructura puede debilitarse debido a la

formacion de huecos o zonas en las que el concreto se haya segregado.

3. Elrefuerzo debe tener recubrimientos adecuados.

El recubrimiento protege al acero de dos agentes: la corrosién y el fuego. La magnitud
del magnitud del recubrimiento debe fijarse, por lo tanto, segin la importancia de éstos
agentes agresivos. Debe preverse siempre un recubrimiento suficientemente grande, a

pesar de que el ancho de grietas es mayor mientras mayor sea el recubrimiento.

4. Las barras deben estar ancladas.

1as barras deben desarrollar su esfuerzo de fluencia entre las secciones de momento
mAximo y sus extremos. Por lo tanto, se debe vigilar que siempre existan longitudes de

anclaje suficientes para desarrollar el esfuerzo de fluencia.

5. Las estructuras deben tener un comportamiento ductil.

Esto se logra limitando los porcentajes de refuerzo de flexion y cuidando los detalles de
anclaje de las barras longitudinales y del refuerzo transversal por cortante. El detallado
del refuerzo con longitudes de anclaje y traslapes amplios, sin cortes o dobleces
excesivos en las barras y con estribos a separaciones adecuadas, permite obtener

estructuras ductiles, con un aumento pequefio en la cantidad de acero de refuerzo.
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Recomendaciones generales para el dimensionamiento de vigas.
* Acero de flexion minimo.

El porcentaje minimo del refuerzo de tension debe ser tal que la resistencia de la viga
calculada con las hipétesis usuales sea aproximadamente 1.5 veces mayor que el
momento que provoca el agrietamiento, calculado con el médulo de rotura del concreto
y suponiendo la seccién de la viga sin agrietar. Los reglamentos de construccion suelen
especificar porcentajes minimos aproximados para casos particulares, cbtenidos con
base en consideraciones semejantes. Para secciones rectangulares, las NTC especifican

que ¢l acero minimo sea dado por la siguiente expresion:

07V e 44
fy

As min

Pueden construirse vigas sin refuerzo de compresion, pero es frecuente por lo menos
dos barras en las esquinas para poder armar los estribos que se utilizan en el refuerzo

por cortante.
e Acero de flexién maximo,

Con el fin de asegurar un comportamiento dactil, los reglamentos limitan la cuantia de
refuerzo a valores que varian del correspondiente a la condicidn balanceada, pb, al 50%

de este valor.

o Corte de barras.

E! corte de barras debe hacerse de tal manera que la resistencia de la viga sea siempre
ligeramente mayor que el momento flexionante producido por las acciones externas
(figura 4.43). Por otra parte, como el diagrama de momentos puede modificarse
respecto al tedrico por variaciones en la distribucién o en la magnitud de las cargas, y

debido a gque las barras deben anclarse en sus extremos, se recomienda que éstas se
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prolonguen cierta distancia, generalmente igual o mayor que el peralte de la viga, méas

alla de la seccion en donde pueden cortarse tedricamente.

Ademds, debido a que el corte de barras produce tendencia al agrietamiento en la
viga y disminuye la resistencia a tensién diagonal, no se permite efectuar cortes a menos
que se satisfaga ciertos requisitos minimos respecto a las condicienes de anclaje y la
resistencia a tension diagonal de la viga. Por ejemplo, un reguisito comun es que la
resistencia a tension diagonal en la seccién de corte sea sustancialmente mayor que la
fuerza cortante en dicha seccién. De la misma manera, en vigas continuas debe
prolongarse una parte de las barras de refierzo negativo més alla del punto de inflexién,
de preferencia, conviene prolongar algunas barras a todo lo largo de Ia viga. Con esto, la
viga queda reforzada contra posibles inversiones de esfuerzos producidas por viento,

sismo, asentamiento de los apoyos de la estructura o alguna otra causa imprevista.

¢ Doblado de barras.

Algunas veces, las barras se doblan hasta la cara opuesta del elemento, en vez de
cortarlas. Esta practica tiene la ventaja de que la barra queda anclada en una zona de
compresion y que se disminuyen las concentraciones de esfuerzos que s¢ originan en las
secciones de corte en zonas de tensidn. Por otra parte, el procedimiento constructivo es
un poco mas complicado. Las recomendaciones generales sobre doblado de barras son

semejantes a las de corte de barras.

» Separacién entre barras.

Las barras deben estar separadas en direccidn transversal una distancia suficiente para
permitir que pasen libremente las particulas mayores del agregado grueso del concreto.

Suele recomendarse que el espacio entre barras sea superior a 2.5 cm., al diametro de las

barras y 1.5 veces el tamafio maximo del agregado.
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Cuando la cuantia de acero requerido obliga a usar separaciones pequeiias, pueden
formarse paquetes o haces de barras. El niimero de barras en un haz suele limitarse a
cuatro. El uso de paguetes se restringe a barras no mayores del no. 11. Las barras que
integran los paquetes deben ligarse firmemente entre si con alambre. Los cortes de las
barras individuales deben hacerse en secciones diferentes, de manera que la distancia
entre cortes sea por lo menos igual a 40 didmetros. Generalmente las separaciones
minimas entre paquetes se determinan tratdndolos como barras simples con un area
equivalente. Los haces reducen el congestionamiento pero obligan a suponer especial

cuidado en los detalles de empalmes y dobleces.
e Recubrimiento.

Segin las NTC el recubrimiento libre minimo de barras no debe ser menor que su

diametro ni que 2cm. en columnas y vigas, 1.5 cm. en losas y 1 em. en cascarones.

e Traslapes y empalmes.

En muy pocas ocasiones se puede lograr que todas las barras de refuerzo sean de una
sola pieza. Es frecuente que esa necesario traslapar o empalmar las barras. Conviene
evitar que los empalmes o traslapes se hagan en zonas en las que las barras trabajen a
esfuerzos maximos o que queden varios de ¢llos en la misma zona de la viga.

¢ (Ganchos.

Para poder cumplir con los requisitos de anclaje en situaciones en que el espacio

disponible esta restringido, es necesario recurrir al empleo de ganchos.
¢ Indicaciones generales sobre el detallado del refuerzo principal.

Es conveniente procurar que el refuerzo en todas las secciones de las vigas sea

simétrico, usar un maximo de dos diametros de barra diferentes en una seccion dada y
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evitar combinar barras cuyo diametro difiera mis de 6 mm. Siempre que sea posible
debe tenderse a colocar las barras en un solo lecho. Cuando se emplean barras de
didmetro diferente en varios lechos, las de mayor diametro deben colocarse en un lecho

mas alejado del eje neutro de la viga.

s Estribos.

La accidén confinante que proporcionan los estribos cerrados es superior a la de los
estribos abiertos, lo que es conveniente en las porciones de vigas de marcos expuestos a
sismos donde existe la posibilidad de fluencia del acero. En la figura 4.44 se muestran
dos tipos de estribos cerrados. En ¢l tipo de la figura 4.44 a el anclaje se logra mediante
ganchos doblados a 135° mientras que en el tipo de la figura 4.44 b, se consigue
traslapando los extremos de la barra. El primero parece proporcionar mejor

confinamiento, pero el segundo es mis facil de fabricar.

En el capitulo donde se considero la fuerza cortante se indicod la separacidén y el
diametro de los estribos.

(a) {b)

Figura 4.44 Tipos comunes de estribos cerrados.

s Acero en las caras laterales.

En vigas de peralte grande, aproximadamente mas de 75 cm., es necesario colocar

algunas barras de refuerzo distribuidas en las caras laterales, para evitar que se formen
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grietas de contraccidn en dichas caras. El porcentaje de éste refuerzo adicional debe ser
de 0.2 2 0.4%.

Dimensionamiento de secciones sujetas a flexion.

El problema del dimensionamiento por flexion puede plantearse en distintas formas.
Cuando no existe alguna limitacién particular, el proyectista tiene la libertad completa
para fijar las caracteristicas de la seccién, tanto en lo que se refiere a las dimensiones
del concreto como a la cantidad de acero. También puede seleccionar libremente las
caracteristicas del concreto y del acero. Evidentemente, ¢n cada caso existen un nimero
infinito de soluciones técnicamente correctas. La eleccion de una solucidén depende de
consideraciones economicas y constructivas que pueden ser muy distintas segun las

circunstancias de cada caso,

En ocasiones, es comin que el problema se plantee con alguna restriccion. Por
ejemplo, hay casos en gue el proyecto arquitectonico establece alguna limitacién en el
peralte de ciertas vigas, de manera que el proyectista estructural sélo puede fijar el
ancho y el porcentaje de acero. Otras veces lo que esta fijo es el ancho, y el proyectista

calcula el acero y el peralte.

Es muy frecuente que el problema se reduzca a la determinacion del acere de una
seccidn de caracieristicas geométricas dadas. En las vigas continuas, por ejemplo, es
comln conservar una seccidon constante, en toda la longitud de la viga. Las
caracteristicas de la seccion constante se eligen de manera que satisfagan los requisitos

de la seccidn critica de la viga.
Por medio de tablas se puede calcular el porcentaje de refuerzo para secciones

rectangulares, p, a partir de los valores de Mu / bd” . abarcan varias combinaciones de

valores de f°c y fy. Los resultados obtenidos en ellas influyen el factor de reduccién FR.
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Otras ayudas semejantes pueden encontrarse en los manuales. El porcentaje
obtenido por alguno de los procedimientos anteriores debe estar comprendido entre
ciertos limites, segin se ha sefialado anteriormente. En el ejemplo que se verd a
continuacién se tomd como limite superior el 75% del porcentaje balanceado, el cual a
su vez, se calcula con la formula .75 pb. Cuando el porcentaje resulta menor que el
minimo, debe colocarse acero adicional para alcanzar dicho valor, aunque no se precise
dicho acero por requisitos de resistencia. Cuando resulte mayor que el miximo, debe
aumentarse la seccion v, si esto no es posibie, debe colocarse refuerzo de compresion, el

cual aumenta la ductilidad.

Una vez determinada el irea tedrica de acero, se escoge una combinacién de barras
con las cuales se obtenga un 4rea que se aproxime lo mds posible al 4rea calculada. Al
elegir las barras deben tenerse en cuenta dos factores de tendencia opuesta. Cuando
mayor sea el diametro de las mismas, mas econémica serd la mano de obra. Sin
embargo, el usar barras de diametro prande dificulta adaptar la resistencia de las
diversas secciones de la viga al diagrama de momentios flexionantes, aumenta las

longitudes de traslapes y anclajes y hace mds criticos los problemas de agrietamiento.

Ejemplo no. 1  Determinacién del refuerzo de una seccion rectangular simplemente
armada, dadas las dimensiones de la seccion.

Datos: Mu = 30 ton.m.
b=30cm.
h=60cm. d As b
As=7 . —

Materiales: Concreto f'c = 250 kg/cm’
Acero fy = 4200 kg/cm’
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Calculo del area de acero.

¢ Primer procedimiento

Determinacion del refuerzo mediante formula: Mu =bd* fcq( 1-.5q)

Mu
— =g4{1-5
bat o - 4U19)
Supoeniendo recubrimiento r =6 cm.,, d =54 cm.

Mu _ 30x10°
bd® f'c 30x54% x 160

=02143

2143 =q(1-.5q)

2143 = iq - .5¢°

dividiendo entre .5 todos los términos tenemos:
4286=29-q°; ¢ -2q+.4286=0; q=.244]
p=q (£/fy); 2441 (169/4200)=.0093
As=pbd: As=.0093 X 30X 54=15.1cm’

» Segundo procedimiento.

Determinacion det refuerzo por tanteos. 003

d )

4\ < b > €5 > gy
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C=f"cab; T=Asfy

De C=T

a=Asfy/fcb ... A
De Mu=Asfy(d—-a2)
As=Mu/fy(d-a2) ... B

Primer tanteo a=9 cm.

Sustituyendo en la ecuaciéon B

30%10°

= _=1445cm?®
4200 x (54 - 4.5)

Sustituyendo el valor de As en la ecuacién A se tiene:

_14.45x 4200
T 160x30

=1264cm, > 9cm.

Segundo tanteo a=11cm.

30 x10°

= _=1472c¢m’
4200 x (54 - 5.5)

_14.72 x 4200
160 x 30

=128cm. > llcm

30x10°

= _=1503¢cm’
4200 x (54 ~ 6.5)

1503 x 4200
T 16030

={31lcm. = 13cm



Tercer tanteo a= 13 cm.

Por lo tanto As = 15.03 cm’

o Tercer procedimiento

Calculo de! refuerzo mediante graficas.

Mu 30x 10°

= =02143
bd® f'c¢ 30x3547 %160

De la grafica para disefio por flexién q=.24
p =.24(160/4200) = 0.0091 -

As = .0091 X 30 X 54 = 14.74 cm®

Limitaciones del refuerzo.

. 07Jf'c 074250
pmin = =
fy 4200

= 0.0026

_fle 4800 _ 160 4800
fy fy+6000 4200 4800+ 6000

pb = 0.0179

pmax.=.75x pb =.753(.0179} = 0.0134

o pmin < 0,009 < pméx.
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Eleccion del refuerzo,

Armado propuesto. -
— ___ Estribosno. 3
¢ 3.5em.
T 6 cm

“c—>
b=30cm.
Revision:
1164 x6)+{396x95
y:( X )1-;(5 a )=6.8cm.

d=h-r=60-68=53.11cm.

As 156

=— = —————=.0098
bd 30x5311

p

pmin < p < pméx.

fy 4200
= p—— =0098—— =
4=Pr 160

0257

De 1a grafica para disefio por flexién

Mu/bd? £’c = 0.223

Mu = (.223 X 160 X 30 X 53.11%) = 30.2 E® kg.*cm

Mu = 30.2 = 30.0 tom*m,
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Eiemplo no. 2  Determinacion de dimensiones y refuerzo de una seccion simplemente
armada.

Este ejemplo ilustra el caso mas general en el cual se conocen el momento flexionaste y
las resistencias de los materiaies, y se trata de determinar las dimensiones de la seccion
y el area de acero necesaria. El andlisis de la ecuacién de flexion, segin las Normas
Técnicas Complementarias. Mu=FR (1-.5q) f’c bd® muestra que hay tres variables
independientes que intervienen en este problema que son b, d y q. Segun la forma en
que se plantee el problema, y de acuerdo con algiin criterio conveniente se sucle fijar los
valores de dos de éstas variables y se calcula la tercera de ellas. Una forma de proceder
consiste en suponer un valor de p, a partir del cual se determina ¢! valor de q y el valor

de la relacién b/d. en casos practicos puede resultar preferible partir de la relacién b/h.

En este ejemplo se ha fijado el valor de p y una relacion b/d = ‘4. El valor de p que
se suponga, influye considerablemente en el costo de la estructura, mientras mds
peraltada sea la seccion, menor es el consumo de los materiales. Sin embargo, ¢l uso de
peralies excesivamente grandes puede llevar a problemas de inestabilidad lateral v a un
aumento en el costo de los acabados del edificio, debido al incremento en el espesor de
los sistemas de piso. También el costo de la cimbra aumenta con el peralte de la viga.
Cuando no existen limitaciones en el peralie, los valores de b/d suelen estar entre Y y '

aproximadamente.

Datos : Mu= 31 ton.m.
Concreto : ¢ =250 kg/em®
Acero : fy = 4200 kg/cm®
Considerar estribos no. 3

Relacién b/d = % aproximadamente.

Constantes de calculo : fic =250 kg/em?
f'c = 200 kg/em®

fc =170 kg/em®
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Céalculo de b, d y As.

f'e 4800 170 4800
=LC, = x = 0019
fy  fy+6000 4200 10200

pb

Suponiendo p = .5 pb.

p=.5X.019=.0095

utilizando las tablas para calcular porcentajes de refuerzo para p = .0095
Mu /bd? = 31.7

Despejando bd?

bd>=Mu/31.7=31X 10°/31.7 = 97792

sib=d/2, entonces d°/2 = 97792

d=58cm., b=29cm.

considerando recubrimiento de 6 cm.
h=58+6=64cm.

Se supone una seccién con las siguientes caracteristicas:
b=30cm.

h=65cm.

d=5%cm.

Ajuste del 4rea de acero:
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Mu / bd® = (31 X 10%) / (30 X 59.2) = 29.7; de las tablas se obtiene un valor de p =
.0088, por lo tanto el drea de acero ¢s de:

As=.0088 X 30 X 59 = 15.58 cm’

Armado propuesto

//

Estribos no. 3

Secciones rectangulares doblemente armadas

Puede suceder que en una seccion rectangular cuyas dimensiones han sido fijadas por
alguna restriccion funcional no pueda soportar, como seccion simplemente armada, el
momento a que esta expuesta sin violar los requisitos de ductilidad mencionadas. En tal
caso, la capacidad de la seccién puede aumentarse adicionando acero de compresion e
incrementando el acero de tension. El acero de compresion también es util para reducir

las deflexiones.

A veces una seccién tiene refuerzo de compresion por motivos ajenos a la
resistencia o al control de deformaciones. Por ejemplo en una viga continua, los
reglamentos exigen que parte del acero positivo requerido en las zonas centrales de los
claros se prolongue a los apoyos. En los apoyos interiores el momento es negativo, de
manera que la parte inferior de la seccion, por donde pasan las barras prolongadas, esta

en compresion, estas barras pueden aprovecharse para aumentar resistencia cuando es
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necesario utilizar una seccién cuya resistencia como simplemente armada es
insuficiente. Sin embargo, cuando existe libertad para escoger dimensiones, este tipo de
consumo de acero y conducir a2 un congestionamiento del refuerzo que dificulta el
colado.

Ejemplo no.3 Determinar el acero de refuerzo en una seccién rectangular deblemente
armada de dimensiones dadas. (se determinard el 4rea de acero en compresion y de

tension)

Siguiendo las indicaciones de las NTC — 96 establece ecuaciones para determinar las

cuantias de acero:

f'c 4800
pb=—Sx
fy  fy+6000
pméx. = .75 pb.

Como primer paso se calculd el momento resistente de la seccion si solo tuviera acero
de tension, éste resultd menor que el momento que debe resistir la seccién ( 45.6 ton. ),
por lo tanto es necesario aumentar su resistencia colocando mayor cantidad de refuerzo

de tensién y adicionar refuerzo de compresion.

Para conocer el valor del momento que actuara en la zona de compresion se restd el
momento actuante al momento que resiste la zona en tensién suponiendo que ¢l acero en
compresion fluye se procedid a calcular As y As’, posteriormente se demostré que si

fluye el acero en compresion. Finalmente se presenta el armado propuesto.

5 em. ¢ —
Datos : Mu = 45.6 ton.-m. (negativo) T

b=30cm. 60 cm.
h =60 cm.

5 om. ‘ —1
d = 55 em. (supuesto)

4
30 cm.
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concreto = f’c 200 kg/cm’
acero = fy 4200 kg/cm’

Constantes de calculo.

f'c=.8fc=.8X200= 160 kg/cm’
£'c= 85 fc=.85X 160 =136 kg/cm® (por ser {"c < 250 kg/cm®)

f'c 4800 136 4800

pb = — x = x = 001524
fy fy+6000 4200 10200

pb =.75pb =.75x.0154 = 01143
qmax.= pmé.x.l =01143« 4200 =03530
f'c 136

Calculo del momento resistente maximo de la viga si solo tuviera refuerzo en tension,
(MR1)
MRI = FR bd® £’c qmax. (1 - .5qmax.)

MR1 = .9 X 30 X 552X 136 X .3530 (1 — (.5 X 3530)) = 32.29 ton.

MR =32.29 < 45.6ton

Por lo tanto se necesita acero en compresion.

Calculo de As y As” ( suponiendo que As’ fluye )

MR2 =Mu - MR1 = 46,5 -32.29=13.31 ton.
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MR2 1331%10° )
= =704 ¢cm
FRfy(d-d') 9 x4200x(55~5)

As— Asmax. =

Asmix. = pméx. bd = .01143 X 30 X 55 = 18.86 cm’
As=7.04 + 18.86 = 25.90 cm’

Se propone usar 5 vs. # 5 (25.35 cm?)

Y el acero a compresion:

As'=7.04/.75=9.39 cm’

Se propone usar 2 vs. # 8 (10.14 cm?)

La cuantia de acero a tension sera:

As 2535

p=-—= = 00154
bd  30x53

La cuantia de acero a compresion es:

As 1014

p=—-= = 00067
bd 30x55

Comprobacion de que fluye e acero a compresion.

Este acero fluye si:

b pi f'e d' 4800 136 5 4800 — 00078

x x = ¥ — X
fv d 6000-fy 4200 55 2200
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p—p’=0.0154 - .061 =.0093 > .0078 .-si fluye el acero a compresion.

Armado propuesto:

A tension 5 vs. # 8=25.35 cm®

60 cm. . )
A compresion 2 vs. # 8= 10,14 cm

30 cm.

Secciones T.

Uno de los sistemas de piso mas comunmente utilizados en estructuras de concreto,
consiste en vigas que soportan losas de concreto coladas monoliticamente con ellas. Se
forman asi las llamadas vigas T . Si se trata de vigas libremente apoyadas, las reglas
empiricas, que fijan relaciones peralte / claro, pueden servir para una estimacidn
preliminar de dimensiones. Con frecuencia se da el caso de las vigas continuas, en las
que las dimensiones de las nervaduras quedan generalmente determinadas por los
requisitos de momento negativo y de fuerza cortante en los apoyos, donde la viga debe
dimensionarse como una viga rectangular. El espesor del patin depende del disefio de la
losa. En las porciones centrales, sujetas a momento positivo, donde la viga actda como
seccion T, el problema se reduce, emtonces, a determinar el refuerzo necesario en una

seccion de dimensiones conocidas.

Para ilustrar con un ejemplo (4), se desea determinar ¢l refuerzo de una seccion T

dadas sus dimensiones, el momento flexionante vy las resistencias de los materiales. La
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viga del ejemplo es parte de un sistema de piso formado por varias vigas de seccion T

con una losa en la parte supertor. Esta losa es la que actia como patin de la viga.

El primer paso en la resolucién def problema es la determinacion del ancho efectivo
del patin, o sea, el tramo de losa que forma parte del drea de concreto sujeta a
compresion. La determinacion precisa de este ancho es un problema complejo. En teoria
de la elasticidad se han obtenido soluciones para vigas de materiales lineales. En el caso
de vigas de concreto reforzado se¢ suele determinar el ancho efectivo mediante
recomendaciones del reglamento. Asi, en las NTC, se especifica que ¢l ancho efectivo
es el menor de los tres valores mostrados en el ejemplo, que en particular, es la
separacion centro a centro de las vigas. Esta manera de determinar el ancho efectivo es
aproximada.

Para determinar el area de acero se siguid un procedimiento de tanteos. Dicho
procedimiento consiste en suponer un valor tentativo del brazo del par interno, z. Como
primera aproximacién puede utilizarse un valor de 0.9d o de ( d — /2). A partir de] valor
tentativo de z, se calcula el drea de refuerzo necesaria, suponiendo que éste acero fluye,
o sea, que la seccion es subreforzada. De esta manera se obtuvo un drea de 32.5 em’. La
fuerza de tension que puede desarrollarse con esta drea de refuerzo es de 136.5 ton. Por
equilibrio de la seccion transversal, la fuerza de compresion debe tener este mismo

valor.

El siguiente paso consistié en determinar si la fuerza de compresion necesaria para
el equilibrio alcanza a desarrollarse dentro del patin, o es necesaria la contribucion del
alma de la viga. En caso que suceda lo primero, la seccion se calcula como una seccion

rectangular.

Cuando la fuerza de compresion no alcanza a desarrollarse dentro del patin, ¢l eje
neutro cae dentro del alma y la viga es realmente una viga T. en el ejemplo se presenta
esta situacion, ya que la fuerza total de compresidn requerida es de 136.5 ton., mientras

que la fuerza que puede desarrollarse en el patin es inicamente 108.8 ton.
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Las fuerzas de compresién en el patin y en el alma se calcularon usando el bloque
rectangular de esfuerzos eduivalentes aceptado en las NTC. Una vez determinadas las
fuerzas de compresion en el patin y en el alma, se calculé la posicién del punto de
aplicacién de la resuliante de estas fuerzas, o sea, de la fuerza total de compresion.

Dicho punto de aplicacion quedo a 5.5 cm. de la cara superior del patin.

Las NTC no hacen ninguna indicacién especifica sobre el refuerzo minimo de
secciones T. Por lo tanto, si se procede con rigor, debe aplicarse la recomendacion
general de las NTC segun el cual €] armado minimo de una viga debe ser el requerido
para el momento resistente de la seccion trasformada no agrietada, considerando un
moédulo de rotura de ff = 2Vfc. La aplicacién literal de las NTC conduce a un
procedimiento demasiado laborioso para fijar un limite inferior. En consecuencia, en ¢l

ejemplo se. ilustra la aplicacién del criterio recomendado por Genzalez Cucvas y
Robles.

Ejemplo no. 4 Determinacion del refuerzo de una seccion T de dimensiones dadas.

Datos: Congcreto : f'c : 200 kg/cm®
Acero : fy : 4200 kg/em®

Geometria
100 cm. 100 cm.
> > >4

7 f ; 8 cm.
' ‘ i

1 i

i : i 55 em.
. i i

i ! ;

30 cm. 30 cm. 30 em.

Claro de la viga : 9 m.

Momento tltimo requerido : 52 ton.m
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Ancho efectivo b, el menorde: 16t+b’=16(8)+30=158 cm.
L/4=900/4=225cm.

Centro a centro = 100 cm.

Peralte efectivo : recubrimiento supuesto

d=h-r=55-8=47cm.

Tanteo inicial
Se supone un brazo del par interno, z=0.87 d
Z=0.87X47=41 cm

Mu 52 %10°

As= = =336 cm’
Frxfyxz 9x4200x4]

T=Asfy=33.6X4200=14]1 120 kg.

Por equilibrio de las fuerzas horizontales

C=T=141 120 kg.

Compresién enel patin: b1 ¢ =100 X 8 X 136 =108 800 kg. <C

sesunaviga T

Compresién en el alma : C — C patin = 141 120 — 108 800 = 32 320 kg.

100 cm. e

%

|
&>
“—q>

—

«—>
30 cm.
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i=32320/30X 136=79 cm.

108800 = 4 + 32320 (8 + ~2_')—9~)

y= =58 cm

108800+ 32320

Brazo calculado z=47-58=412=41cm

MR =0.9X33.6 X4200X41.2=523X 10° =52 X 10° kg.em

/ / Estribo no. 3

(S b ' 2vs #8=102

T = 3 vs. #10 =238 e’
L
14
30
02 x125+238x~61
r=l 512386 =802~ 8 c¢m. (supuesto)
102+238
Revision de las limitaciones de acero.
Acero minimo T I —— ) 8

Y
Momento de agrietamicnto: 55 + - T

Mag=ff It/y (A) \L
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47 cm.

n=Es/Ec=2x 10°/ 10000¥f¢
n=141=14
Localizacion del centroide

_70x8x4+30'a(55><55/2
- 70 % 8+30 %55

Momento de inercia de la seccion sin agrietar

1
ft=—
2

It=649.8 X 10 cm’

Moédulo de rotura

=2 Vf'c =2 V200 = 28.3 kg/em’
sustituyendo en A tenemos:
Mag = 28.3 ( 649.8 X 10° /55— 21.55 ) = 550 X 10° kg.cm
1.5Mag=15X5.5=8.25ton.m

8.25<MR

Acero maximo

=2155cm.

T« 8% x 70 x 8 x 17557 +1l7><2-0><553+30><55><5.922

100 cm. Ec =.003 e
< - C patin
Cb o/
NN 1 ; ® $ NN
/ C alma
> T

30 cm. Es=.0021
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Cb ec 003

= x 47 =27.6 cm.
d ec+ey 00340021

ab=8Cb=.8§X27.6=22.1cm

Fuerza de compresién correspondientg a la condicion balanceada

Cb = C patin + C alma
= 108800 + (ab—t) f’c b’
= J0800 +(22.1 -8)30X 136

=166 330 kg.
Tb=Cb
Ash = To 166330 _356em® > 34 cm?
fv 4200

Condiciones de servicio en vigas.

Las condiciones de servicio de una estructura quedan determinadas por sus
deformaciones, agrietamientos, corrosion de su refuerzo y los deterioros en su superficie
de concreto. Los deterioros de la superficie se pueden minimizar con un control
apropiado de la mezcla, el colado y el curado del concreto. Si la superficie esta expuesta
a sustancias quimicas que la puedan dafar, como las que puede haber en una planta
quimica o en una planta de tratamiento de aguas residuales, se debe usar en la mezcla un
tipo especiat de cemento con los aditivos apropiados. El uso de un recubrimiento

adecuado, un control adecuado de los materiales y la aplicacién en el disefio de los
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métodos para controlar el agrietamiento y las deformaciones, pueden disminuir y en la

mayoria de los casos eliminar estos problemas.

Deflexiones.

En la actualidad se utilizan en el disefio por resistencia concretos de alta resistencia; esto
y el aumento del conocimiento de las propiedades de los materiales han dado por
resultado la aplicacién de factores de carga menores y una reserva de resistencia mas
reducida. Por lo anterior, se diseflan miembros mds esbeltos y eficientes en los que las

deflexiones constituyen un criterio de contro] mas importante.

El calculo de deflexiones tiene dos aspectos. Por un lado, es necesario calcular las
deflexiones de miembros estructurales bajo cargas y condiciones conocidas; por otro,

deben establecerse criterios sobre limites aceptables de deflexiones.

El problema de calcular las deflexiones de miembros estructurales reales es afn
mas dificil que ¢l de estimar las deflexiones de vigas ensayadas en laboratorio debido a
que el comportamiento del concreto es funcion del tiempe vy, por consiguiente, en
cualquier enfoque riguroso debe tenerse en cuenta la historia de carga del miembro
investigado. En la préctica, esto no es posible generalmente, ya que las condiciones de
carga son muy variables, tanto en magnitud como en el tiempo de aplicacién. También
son dificiles de predecir las variaciones de humedad y temperatura con el tiempo, las

cuales tienen influencia sobre las deflexiones a largo plazo.

La limitacién de grietas, es importante desde dos puntos de vista. En primer lugar,
las deflexiones excesivas de un miembro pueden producir dafios en otros miembros
estructurales o, mas frecuentemente, en los elementos no estructurales, como muros
divisorios, o acarrear problemas, como la acumulacién de aguas en azoteas. Los valores
de las deflexiones permisibles dependen, desde el punto de vista, de varios factores,
tales como el tipo de elementos no estructurales, tipo de conexion entre el miembro

estructural y otros elementos, estructurales o no, y del método de construccion utilizado.
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En segundo lugar, a veces es significativa la respuesta humana ante las deflexiones de
los miembros. Las deflexiones excesivas no son toleradas por los usuarios de la
estructura, ya que producen una sensacién de inseguridad, ya por razones de tipo

estético.
Deflexiones bajo cargas de servicio de corta duracion.

En la figura 4.45 se muestran esquematicamente los estados de agrietamiento, esfuerzos
y deformaciones unitarias en varias secciones transversales de una viga sujeta a flexion,

Estos estados corresponden a cargas de servicio.

En la regién en que el momento externo es menor que el que produce el
agrietamiento del concrete en la zona de tension, Mag., el elemento no tiene grietas, el
concreto trabaja a tensidn y contribuye a resistir el momento externo, y las

deformaciones unitarias son pequefias : seccidn A — A,

En la regién en que €l momento externo es mayor que el de agrietamiento, se
distinguen dos casos: El primero, seccion B — B, es el de las secciones transversales en
que se han formado grietas de tensién. En estas secciones, el concreto de la zona de
tensién no contribuye apreciablemente a resistir el momento externo. El segundo caso,
seccion C — C, corresponde a secciones que no coinciden con grietas de tension. En
estas secciones, el concreto de ia zona de tension contribuye parcialmente a resistir el
momento externo, y los esfuerzos y deformaciones son menores que los de una seccién

que coincide con una grieta.

Si se conoce el estado de deformaciones unitarias en una seccion transversal, es
posible calcular la curvatura en esa seccion dividiendo la deformacion unitaria en la
fibra de concreto mas alejada, ec, entre la profundidad del eje neutro, C, siempre que se
acepte una distribucion lineal de deformaciones unitarias a lo larga del peralte. En la
figura 4.46 se presenta la distribucién aproximada de curvaturas a lo largo de la viga,

correspondiente a los estados de deformaciones de la figura 4.45 Esta distribucién es
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irregular, pues se presentan curvaturas mayores en las secciones que coinciden con
grietas. Una vez conocida la magnitud y distribucion de curvaturas a lo largo de la viga,
es posible calcular las deflexiones por medio de los métodos clasicos, como los

teoremas de irea momento o de la viga conjugada.

A i

: ol

b
-
.

!
i | L

A

g ! £ f £ f
Seccién A-A Seccién B-B Seccion C-C

Figura 4.45 Distribuciones de agrietamiento, deformaciones unitarias y esfuerzos

de una viga bajo carga de servicio.

Figura 4.46 Distribucion de curvaturas en la viga de la figura 4.45
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El calculo de deflexiones a partir de los diagramas de curvaturas no es prictico para
elementos de concreto reforzado, por lo laborioso de calcular las curvaturas de
diferentes secciones y por que no se conoce con precision la distribucion de curvaturas
en las zonas vecinas a las grietas de flexion. Tampoco pueden predecirse con precision
los lugares en que se forman las grietas de flexién. Por lo tanto las NTC se basan en
métodos simplificados, donde se toman en cuenta las variables principales que influyen
en las deflexiones. Las variables principales, segin se deduce de la descripcion del

comportamiento son las siguientes:

+ Resistencia a la tension del concreto,

A mayor resistencia, menores deflexiones, por que es mayor la zona que no tiene

grietas y es mayor la contribucion al momento resistente del concreto a tension.

e Modulo de elasticidad del concreto.

A mayor modulo, menores deflexiones, por que las deflexiones unitarias y por

consiguiente, las curvaturas son menores.

s Porcentaje de refuerzo por tension.

A menor porcentaje, mayores deflexiones, por que los esfuerzos y deformaciones

unitarias en el concreto y en el acero son mayores.

En los métodos simplificados, las deflexiones se calculan como si se tratase de un

elemento de un material homogéneo y elastico.
Las diferencias entre los distintos métodos consisten basicamente en los valores del

moédulo de elasticidad. E, y el momento de inercia, 1. ambas cantidades resultan dificiles

de determinar para un elemento de concreto reforzado.
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Segln las NTC, las deflexiones inmediatas se pueden estimar con los meétodos
tradicionales de la mecanica de s6lidos, tomando como momento de inercia el de la
seccion transformada agrietada. En vigas continuas se indica que se utilice un valor

promedio de]l momento de inercia calculado con la expresion:

_lel+1e2 +2lc
4

le

Donde: Iel e le2 son los momentos de inercia de la seccion transformada agrietada de
los extremos del claro de estudio.

Ic es el momento de inercia de la seccidn central.

Si la viga es continua Unicamente en uno de los extremos, el momento de inercia
correspondiente al tramo discontinuo se supone igual a cero y como dénominador de la

expresion anterior se utiliza 3.

Deflexiones bajo cargas de larga duracién.

Este efecto se ilustra en la figura 4.47 para una viga libremente apoyada con refuerzo
de tensidon Onicamente. Las fibras superiores se acortan libremente, mientras que las
fibras al nivel del acero de refuerzo se acortan menos por la restriccion del refuerzo. Las
curvaturas, y por lo tanto las deflexiones, debidas a la contraccion de eses tipo de

elementos son del mismo signo que las producidas por cargas transversales.

En elementos con refuerzo de tension y de compresion. las fibras superiores ya no
se acorian libremente, y las curvaturas y deflexiones son menores que en el caso de
refuerzo de tension tnicamente. Si la seccién es simétrica y con iguales porcentajes de
refuerzo de tensién y compresion, el acortamiento es el mismo en las caras superior e
inferior del elemento y, por lo tanto, no existen curvaturas ni deflexiones debidas a
contraceion, excepto las ocasionadas por las variaciones naturales en el concreto y en la

colocacion de las varillas.
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Las principales variables que influyen en las deflexiones por contraccion, ademas
de la relacion entre porceniajes de refuerzo de tensidon y de compresion, son las mismas
que influyen en la contraccién del concreto simple, ya que a mayor deformacién
unitaria. Esh (figura 4.47), son mayores las deflexiones del elemento. Las deflexiones

por contraccion ocurren aiin cuando el elemento se encuentre descargado.

gci e£sh ecf
11 l/ e
gsi £'sh esf
intcial contraceion final

Figura 4.47 Efecto de la contraccion en una viga con refuerzo de tension.

Efecto del flujo plastico.

El efecto del flujo plastico en el cambio de curvaturas se ilustra en la figura 4.48 La
linea A representa los estados de deformaciones y de esfuerzos instantancos, y la linea
B las deformaciones y esfuerzos después de transcurrido cierto tiempo. Las
deformaciones del concreto aumentan con el tiempo, mientras que los esfuerzos
disminuyen, por que el eje neutro de la seccién se mueve hacia abajo. Las
deformaciones al nivel del acero de refuerzo permanecen practicamente constantes,

segun se ha podido comprobar experimentalmente.

El incremento de las deformaciones del concreto simple por flujo plastico se debe a
las propiedades de los materiales constituyentes del concreto, a las proporciones de la
mezcla y a la humedad ambiente. En un elemento de concreto reforzado, el incremento

de deformaciones ocurre bajo un estado de esfuerzos variable debido al cambio de

256



posicion del eje neutro, el cual, como se sefialo anteriormente, hace que disminuyan los

esfuerzos de compresion.

En un elemento con refuerzo de compresion, ademas de la disminucién de
esfuerzos en ele concreto por el cambio de posicion del eje neutro, hay otra disminucion
por la transferencia de esfuerzos de compresién del concreto al acero. Por consiguiente,
la disminucién de esfuerzos en el concreto es mayor que en el caso de elementos con
refuerzo de tensidén unicamente. Ahora bien, el incremento de deformaciones por flujo
plastico es mayor mientras mayores sean los esfuerzos aplicados. Entonces, en un
elemento con refuerzo de compresion, las deformaciones por flujo plastico son menores,
por que los esfuerzos disminuyen mas rapidamente que en un elemento con refuerzo de

tensién finicamente.

Las principales variables que influyen en las deformaciones por flujo plastico son el
porcentaje de acero de refuerzo de compresion, la magnitud de los esfuerzos aplicados y
todas las variables que influyen en las deformaciones por flujo plastico del concreto

simple.
A diferencia del incremento de deformaciones por contraccidn, es necesario que un

elemento se encuentre cargado para que ocurran deformaciones por flujo plastico.

g por flujo plastico

A

C (constanite)

-~ A Z LT 8
—e- T (constante)
£,
5
Deformaciones Esfuerzos

Figura 4.48 Efecto del flujo plastico en una viga con refuerzo de tensién.
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Las variables que influyen en las deformaciones por contraccién y flujo plastico son
demasiado numerosas para poder involucrarlas todas en un método sencillo y riguroso.
Por consiguiente, los métodos que se proponen consideran unicamente algunas de esas

variables y esto de manera simplista.

Las NTC estipulan un método fundamentalmente igual al del reglamento ACI, pero
distinguen entre concretos clase 1 y 2, ya que como se ha visto, los efectos del tiempo
son menores mientras menor sea el médulo de elasticidad. Asi, para concretos clase 1,

las deflexiones adicionales se obtienen muliiplicando las inmediatas por el factor:

_z
1+50p'

p’ = es la cuantia de acero de compresion al centro para claros libremente apoyados o
continuos, y en empotramientos para voladizo.

Para concretos clase 2. el numerador de la ecuacién anterior debe tomarse igual a 4.
Para tramos continuos, se indica que se utilice un valor promedio de p’ determinado en
forma semejante a la aplicada segin las NTC para determinar un valor promedio de

inercia efectivo le,

Deflexiones permisibles.

$e h mencionado anteriormente que las deflexiones de elementos estructurales deben
limitarse por dos razones: por la posibilidad de que provoquen dafios en otros elementos

de la estructura, y por motivos de orden estético.

El reglamento del D.F. establece limitaciones de deformacidn iguales para todos los
materiales de construccién. La deflexién maxima de vigas y losas, incluyendo los
efectos a largo plazo, se fija en 0.5 cm. mds el claro entre 240. Si la deformacion de la

viga o losa puede perjudicar a elementos no estructurales, la deflexién que pueda
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presentarse después de la colocacién de dichos elementos se limita a 0.3 cm. mas el

claro entre 480.

Agrietamiento.

El concreto se agrieta en una etapa temprana de su historia de cargas, debido a que es
débil en tension; en consecuencia, es necesario estudiar su comportamiento de
agrietamiento y controlar el ancho de grietas de flexion. El agrietamiento contribuye a la
corrosion del refuerzo, al deterioro de la superficie y sus efectos perjudiciales a largo
plazo.

Son diversas las causas que conducen al agrietamiento del concreto, siendo las
fundamentales las deformaciones debidas a cambios volumétricos y los esfuerzos

ocasionados por fuerza de tension, por momentos flexionantes, o por fuerzas cortantes.

Son dos las razones por las que se requiere controlar al agrietamiento: la apariencia
y el riesgo de corrosidn del refuerzo. El tratamiento del problema en el disefio de
estructuras de concreto tiene un doble aspecto. Por una parte, debe contarse con

métodos para predecir la separacion y, en particular, el ancho de las grietas.

Formacién y desarrollo de grietas.

Se han desarrollado técnicas de laboratorio para investigar la formacion y desarrollo de

grielas en ¢l interior de una masa de concreto.
Elementos sujetos a tension.
El tipo de espécimen usado consiste en un prisma de concreto con una barra

longitudinal en cuyos extremos se aplican fuerzas de tension (figura 4.49 a). El

fendmeno de agrietamiento se desarrolla de la siguiente manera:

259



Cuando los esfuerzos en el refuerzo alcanzan un valor del orden de 500 kg/em’
empiezan a desarrollarse gﬁetas perpendiculares al refuerzo que atraviesan toda la
seccidn transversal. Estas grietas reciben el nombre de grietas reciben el nombre de
grietas primarias y se sefialan con el nimero 1 en la figura 4.49 b Las grietas se forman

en las secciones en que el concreto es mas débil a tension.

Si los esfuerzos en el refuerzo se aumentan a una magnitud del orden de 1500
kg/em?, se observan nuevas grictas que se desarrolian entre las grietas primarias
existentes, pero no alcanzan la superficie exterior del espécimen. Estas grietas se han

denominado grietas secundarias y se sefialan con el niimero 2 en la figura 4.49 b

Para esfuerzos mayores de forman grietas longitudinales que se desarrollan desde
las grietas primarias y secundarias existentes; estas grietas se sefialan con el nmimero 3
en la figura 4.49 b En esta etapa no se forman nuevas grietas, pero las va exislentes

aumentan su ancho.

En la figura 4.50 sc muestra e! estado de agrietamiento de un cilindro de concreto
de 15 X 30 cm. con una varilia del no. 8 colocada longitudinaimente. En ensayes de este
tipo se ha visto que las grietas que se extienden hasta la superficie del espécimen
alcanzan su ancho maximo en la superficie, mientras que las grietas que se desarrollan
Gnicamente dentro de la masa de concreto alcanzan su ancho maximo en Ja cara de

refuerzo. Los ntimeros de la figura 4.50 indican el orden de la aparicién de las grietas.

{
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Figura 4.49 Configuracién de Figura 4.50 Agrietamiento de un
agrietamiento de un espécimen sujeto a espécimen de concreto sujeto a tension.

tension.
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Elementos sujetos a flexion.

La formacién y desarrollo de grietas en la zona de tension de un elemento sujeto a
flexion (figura 4.51) son semejantes a los de un espécimen sujeto a tension. Las grietas
primarias ( 1 en la figura 4.51 ) se forman a cargas relativamente bajas y se prolongan
hasta el eje neutro. Las grietas secundarias ( 2 en la figura 4.51 ) son visibles en la cara
lateral v se prolongan hasta una altura menor que la del eje neutro. En algunos casos se
observan grietas secundarias muy pequefas hasta la altura del refuerzo ( 3 en la figura
4.51 ). Las grietas longitudinales { 4 en la figura 4.51 ) se forman a caras cercanas a la
resistencia del elemento, a la altura del refuerze de tension. En algunos ensayes se¢ ha
observado que las grietas primarias se dividen en dos ramas horizontales ( 5 en la figura
4.51 ), o que se forman grietas horizontales la altura del eje neutro ( 6 en la figura 4.51

) Esto sucede cuando estd a punto de alcanzarse la resistencia del elemento.
Vo
/ /
K
e
\

- I\4 \3\ 2 1

Figura 4.51 Configuracién de agrietamiento de un espécimen sujeto a flexién.

Anchos permisibles de grietas.

Se menciond anteriormente que existen dos razones principales para limitar el
agrietamiento de elementos de concreto reforzado: apariencia de la estructura y
corrosion del refuerzo. Respecto a la apariencia, se han hecho pocos estudios para
relacionar el estado de agrietamiento con la apreciacién subjetiva de la estructura o con

una calificacién cuantitativa de la misma. Respecto a la corrosion del refuerzo, se han
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hecho algunos estudios sobre la influencia del agrietamiento en relacién con las
condiciones ambientales, pero no se ha llegado a establecer en forma definitiva al ancho

de gricta a partir del cual pueda existir riesgo de corrosién.

Algunos investigadores y algunos reglamentos de construccion establecen limites
en los anchos de grietas que son del orden de 0.1 a 0.2 mm. Para ambientes agresivos, y

de 0.2 a 0.4 mm. Para ambientes normales.

En la tabla 4.2 se presenta un resumen de los anchos permisibles de grietas. Ei
ancho de grietas no puede reducirse disminuyendo los recubrimientos, ya que éstos
suelen fijarse en los reglamentos de construccion segun las condiciones ambiemales

pata tener una protecciéon adecuada.

Tabla 2 Anchos permisibles de grietas

Investigador o reglamento. Condiciones de exposicidn. Anchos maximos

permisibles, en mm.

Brice Severa 0.10
Agresiva 0.20
Normal 0.30

Rusch Agresiva ( agua salada ) 0.20
Normal 0.12-0.30

Efsen Severa o agresiva 0.05-0.15
Normal (exterior } 0.15-0.25
Normal ( interior } 0.25-0.35
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Reglamento ACI 318-89 Exterior 0.33

Interior 0.40
CEB (Comit¢é Eurointernacional Interior (ambiente normal) 0.30
del concreto ) Interior ( ambiente

medianamente agresivo ) 0.20

Exterior

Muy agresivo o cuando se

requiere impermeabilidad. 0.20
CFE ( Manual de disefio de obras Interior 0.30
civiles, Comisién Federal de Agresivo 0.20
Electricidad. Agresivo cuando se

requiere Impermeabilidad 0.10

Cargas accidentales. 0.40
NTC - 87 Normal 0.50

Expresiones para la prediceién de agrietamiento.

A través de estudios experimentales se han determinado los factores que mayor

influencia tienen en el ancho de las grietas y se ha encontrado que dicho ancho:
» Esmayor cuando se utilizan barras lisas que con barras corrugadas.

¢ Depende de manera importante del espesor del recubrimiento.

» Aumenta con el esfuerzo en el acero, siendo esta variables la mas importante.
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e Depende del 4rea de concreto que rodea a las barras en la zona de tension,

- disminuyendo cuanto mejor distribuido se encuentre el refuerzo en dicha zona.

Estas variables se reflejan en las numerosas formulas propuestas para predecir el ancho
de grictas. Se consideran a continuacion tres de ellas: la del Portland Cement
Association PCA, la de la Cement And Concrete Association C.A.C.A. y la de Gergely
& Lutz.

¢ PCA

La ecuacién propuesta por la asociacion del cemento Portland para calcular el ancho

maximo de grietas a nivel dej acero de refuerzo es la siguiente:

Wmax.= 2.6 ¥A x(fsx10°)  (cm)

Donde : 5 : esfuerzo en el acero
A : drea efectiva de concreto que rodea a cada barra, el valor de A se puede

obtener dividiendo el area efectiva, Ae entre el niimero de varillas.

El esfuerzo en el cero, fs, puede calcularse con la ecuacién s=M/Asz en la que se

puede suponer un valor de z="7d /8.

La ecuacion para el calculo del ancho de grieta maxima es aplicables siempre que fs <
fy, que el valor de A esté comprendido entre 20y 30 cm?, y que las barras de refuerzo

sean corrugadas.

Wmax.= nr —fixh—c

Es d-c (om.)
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o CACA.

En una investigacion realizada en la C.A.C.A. se encontré que el ancho maximo de las
grietas ocurre al nivel de las fibras en tensién mis alejadas del eje neutro y que este

ancho se puede calcular con la ecuacion:

Donde : n = una constante que vale 3.3 para varillas corrugadas y 4 para barras lisas.

t = una distancia desde la arista longitudinal de la viga hasta la superficie de la
barra mas cercana.

h = peralte total.

d = peralte efectivo.

C = profundidad del aje neutro, este valor se determina usando el concepto de

seccion transformada,

s  Gergely & Luz.

Estos autores proponen ecuaciones para calcular el ancho méximo de grietas en la fibra
extrema en tension y al nivel de! acero de refuerzo. Las ecuaciones son,

respectivamente:

Wmax.= Vb A o f5x10°

Donde: A = area de concreto que rodea a cada barra, definida A = Ae /N
tb = recubrimiento interior medido desde el centro de la barra més baja.
¢ =h2/hl : hl : distancia del centro de gravedad del acero de refuerzo de la

zona en tension al eje neutro; h2 : distancia del aje neutro al pafio inferior de la viga.
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Debido a la naturaleza del agrietamiento que es aleatoria, los célculos de ancho de
grietas deben usarse meramente como una guia para lograr una disposicién apropiada de
las barras de refuerzo y no como valores a comparar con anchos de grietas medidos en

las estructuras.

Seccion transformada.

El concepto de seccion transformada suele usarse en la actualidad para calcular algunas
propiedades geométricas de una seccién, como la profundidad de eje neutro y el
momento de inercia de secciones de vigas sujetas a cargas de servicio. Estas
propiedades geométricas se requieren para el calculo de esfuerzos, agrietamiento y

deflexiones.

El antificio de la seccion transformada, se utilizé en el pasado para el andlisis de
esfuerzos en vigas bajo cargas de trabajo, considerando un comportamiento elastico de
los materiales (concreto y acero) al de una seccion homogénea (generalmente de

concreto).

Para obtener la seccion transformada de una viga, se sustituye el area de acero por
un 4rea equivalente de concreto, gue se determina multiplicando el 4rea de acero por la
relacidn entre el modulo de elasticidad del acero y el de concreto. Esta relacién modular

se representa usualmente con la letra n.

Para ilustrar el empleo de la seccién transformada, supéngase la viga mostrada en la
figura 4.52 a En la figura 4.52 b se muestran las distribuciones de deformaciones
unitarias y las fuerzas internas resulianies en la seccidn. Bajo cargas de servicio, el
esfuerzo en el acero es menor que el limite de fluencia, por lo que puede calcularse con
la ecuacion fs = Es es. La distribucién de esfuerzos de compresién en ¢l concreto puede
suponerse lineal, ya que dichos esfuerzos son relativamente pequeiios (dei orden de 0.5

f°c). en la figura 4.52 ¢ se muestra la viga equivalente, en la que se ha sustituido ¢l drea
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de acero As por un area de concreto igual de nAs. La seccién transformada resultante
recibe el nombre de seccion transformada. La fuerza de tension en la seccion
transformada puede obtenerse multiplicando el drea nAs por el esfuerzo fi; éste a su vez,
puede calcularse multiplicando la deformacion unitaria al nivel correspondiente, €, por
el médulo de elasticidad del concreto. Puede verse que la fuerza de tension en la viga de
la figura 4.52 b es igual a la fuerza de tension en la seccién transformada de la figura
4c por lo tanto, los esfuerzos y la profundidad del eje neutro son iguales en la seccion

real y en la seccion transformada de la viga.

El artificio de la seccién transformada puede emplearse para calcular la
profundidad del eje neutro, C, dato necesario para aplicar las ecuaciones de
agrietamiento. Para ello se calcula la posicién del centroide de la seccion transformada,
igualando el momento de primer orden del area de concreto a compresion con el
momento de primer orden del drea de acero en la seccion transformada. Por ejemplo, en

la seccion transformada de la figura 4.52 ¢, se obtiene

be (%):nAs(d—C)

Despejando C, se obtiene la profundidad del eje neutro.

En vigas con refuerzo de compresion, se sustituyen tanto el refuerzo de tension, como el
de compresion por las areas transformadas n As y nA’s, respectivamente, como se
muestra en la figura 4.53 Para tener en cuenta al drea de concreto desplazado por las
barras de compresion, puede emplearse ¢l término (n-1) A’senvezden A’s y asi evitar

duplicar las 4reas en la zona de compresion.
En el cilculo de la profundidad del eje neutro es suficiemtemente preciso

considerar tnicamente el acero de tensién al establecer la seccidn transformada, con lo

cual se simplifican los calculos numéricos.
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La validez del artificio de la seccién trasformada depende que el concreto y acero
tengan exactamente las mismas deformaciones unitarias, lo cual s6lo puede lograrse si

existe adherencia perfecta entre los dos materiales.

E} artificio de la seccion transformada se puede usar también para la revision de
esfuerzos bajo cargas de trabajo en elementos sujetos a compresion o a tension axial.
Sin embargo, se tiene el problema de que el médulo de elasticidad del concreto, y por lo
tanto el valor de la relacién modular n, varian con el tiempo y otros factores. Algunos
reglamentos toman esto en cuenta modificando el valor de n que debe usarse para

transformar el acero en compresion.

| !
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C {b) Viga compuesta de
= gl e f CONCrelo y acero
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g + 7 [#-C (c) Viga equivalentz de
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Figura 4.52 Artificio de la seccidn transformada
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Figura 4.53 Seccion transformada de un elemento con refuerzo de tension y

compresién
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Recomendaciones sobre agrietamiento NTC — 96

El criterio de las NTC — 96 para la revision del agrietamiento es el siguiente: se aplica a
elementos no expuesto un ambiente muy agresivo, y que no deban ser impermeables. En

caso contrario, deben tomarse precauciones especiales.

Cuando en el disefio se use un esfuerzo de fluencia mayor de 3000 kg/cm® para
refuerzo de tensién. las secciones de maximo momento positivo y negativo de

dimensionaran de modo que la cantidad

fsifdc A

no exceda a 40 000 kg.fem.

En la expresion anterior:

fs = esfuerzo en el acero en condiciones de servicio en kg/em’

dc = recubrimiento de concreto medido desde la fibra extrema en tension al centro de la
barra mas proxima a ella, en cm.

A = drea de concreto a tension, en em’, que rodea al refuerzo principai de tensién y

cuyo centroide coincide con el de dicho refuerzo, dividida entre el niimero de barras.
El esfuerzo fs puede estimarse con la expresién M/0.9 d As , o bien, si no se recurrid a

la redistribucion de los momentos elasticos , suponerse igual a 0.6fy. en la ecuacidn

anterior M es el momento flexionaste en las condiciones fe servicio.

269



Adherencia y anclaje.

La capacidad del refuerzo en el concreto para desarrollar la resistencia en tensién de una
seccién, depende de la compatibilidad de ambos materiales para actuar “unidos” al
resistir las cargas externas. El elemento de refuerzo, por cjemplo una varilla, se debe
deformar en la misma medida que el concreto que la rodea, con el objeto de evitar la
separacién de los dos materiales cuando estdn sujetos a la accién de las cargas. El
médulo de elasticidad, la ductilidad y la resistencia de fluencia o la de ruptura del
refuerzo, también deben ser considerablemente ser mas altos que las del concreto para
que sea posibles obtener un incremento significativo en la resistencia de la seccion de
concreto reforzado. Por consiguiente, los materiales como el latén, el aluminio, el hule o
el bambi, no son adecuados para desarrollar la adhesion requerida entre el refuerzo y el
concreto. E] acero y las fibras de vidrio si poseen las cualidades necesarias : resistencia

a la fluencia, ductilidad y capacidad de adhesion.

La resistencia de adherencia es el resultado de la combinacion de varios
parametros, tales como la adhesion entre el concreto y la superficie de contacto del
acero y la presién que ejerce el concreto endurecido al secarse. Ademas de esto, la
trabazén y friccion que ocasionan los micro movimientos de la varilla en tension, entre
las corrugaciones de su superficie y el concreto, resulta en un incremento de ia
resistencia al desplazamiento. El efecto total que producen estos factores se conoce
como adherencia. En resumen, la resistencia de adherencia es controlada por los

siguientes factores principales:

Adhesidn entre el concreto y los elementos de refuerzo.

¢ Elefecto de sujecion que resulta al secarse y contraerse ¢l concreto que rodea a la
varilla y las dovelas de cortante que se forman entre las corrugaciones de la barras el
concreto en que csta ahogada. )

e La friccion que resiste al deslizamiento y la trabazén que se produce cuando el

elemento de refuerzo es sujeto a esfuerzos de tension.

o Lacalidad y resistencia del concreto a la tension y a la compresion.
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s FElefecto de anclaje mecanico que se obtiene en los extremos de la varilla por medio
de la longitud de desarrollo, los empalmes, los ganchos y las barras cruzadas.
e FEldiametro, la forma y la separacion del refuerzo, debido a que afectan el desarrollo

de grietas.

Desarrollo de los esfuerzos de adherencia.

El esfuerzo de adherencia se presenta principalmente como consecuencia de la fuerza
cortante, entre el elemento de refuerzo y el concreto que lo envuelve, y se puede
describir como esfuerzo local de cortante por unidad de drea de la superficie de la
varilla. Este esfuerzo directo se transfiere del concreto a la superficie en contacto de la

barra, de modo que modifica el esfuerzo de tension a lo largo de la barra de refuerzo.

Se puede determinar la capacidad de adherencia del elemento de refuerzo por
medio de tres pruebas. La prueba de extraccion, figura 4.54 a, proporciona una buena
comparacion de la eficiencia de adherencia de las diferentes superficies de varillas u de
las longitudes de anclaje correspondiente. Sin embargo, no es verdaderamente
represemativa del desarrollo de los esfuerzos de adherencia en una viga estructural,
debido a que en esta prucba, el concreto esta sujeto a compresion y la varilla de
refuerzo actila en tension en tanto que en una viga, las varillas de refuerzo v el concreto

que las rodea, estan sujetos al mismo esfuerzo.

En la prueba de la varilla ahogada, figura 4.54 b, la cantidad de grietas, sus anchos
y su separacion en los diferentes niveles de carga, son una medida del desarrollo de
esfuerzos de adherencia y de la resistencia de adherencia. El proceso s¢ asemeja mas
estrechamente al comportamiento en vigas a medida que el incremento progresivo en el
ancho de las grietas conduce, finalmente, al desprendimiento de las barras y la falla de

la viga.
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Figura 4.54 Desarrollo del esfuerzo por adherencia.

El desprendimiento progresivo de las varillas de refuerzo en una viga y la
redistribucion de esfuerzos se presenta esquemdticamente en la figura 4.55 Cuando la
resistencia al deslizamiento en la longitud 11 es mayor que Ia resistencia del concreto a
la tensién, se forma una grieta nueva en esa zona y airededor de la grieta se desarrolla
una distribucién nueva de esfuerzos. El esfuerzo miximo de adherencia en la figura
4.54 a se desplaza hacia la derecha, desde el punto B, pasando la linea central entre dos
grietas potenciales hasta que se forma una segunda grieta a una distancia ac de la grieta
1.

Por consiguiente, €s importante escoger una longitud apropiada de las varillas de
armado, para disminuir e] agrietamiento y el deslizamiento. Como resultado, el refuerzo

puede alcanzar toda su resistencia de tension, que se presente una falla de adherencia.
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Longitud de daslizamiento
de 18 varills
I

—t— | —tof

(a) Propagacion l
del esfuerzopor  #
adherencia. 1

7

ool b s

(b} Fuerza o
esfuerzo por el
refuerzo.

Grigta 1

{c) Distribucién

c,?_cz
———
de los esfuerzos g . L

por flexion. T,= AL L HET Tos AL,

le)

- Figura 4.55 Redistribucion de esfuerzos por el deslizamiento del refuerzo.

Adherencia y anclaje.

En la figura 4.56 a, supongase que Id es la longitud de la varilla ahogada en el concreto
y sujeta a una fuerza de extraccion dT. Si db es el diametro de la varilla, p es el esfuerzo
promedio de adherencia y fs es el esfuerzo que ocasiona en la varilla la fuerza directa de

tensidn o al esfierzo de flexion en una viga, la fuerza de anclaje sera:

ur db £d

¢ igual a la fuerza de tension dT en la seccion transversal de la varilla, esto es,

7 x db?

dT = x fs

De donde



2

prdb €d=ﬂ%x fs

de Ia cual resulta el esfuerzo promedio de adherencia

y la longitud de desarrollo

=1y b )
4u

Adherencia por flexion.

En la figura 4.56 b se muestra esquemdticamente el cambio de esfuerzos que se
produce en la longitud de una varilla por la variacion del momento en el claro. Si jd es
el brazo de palanca de las fuerzas T que produce el momento m, entonces T = M/jd. En

términos de la diferencia de momentos entre las secciones agrietadas 1 y 2:

ar=M
jd
y también:
dT=pdxy o

donde Zo es el perimetro total de todo el refuerzo sujeto al esfuerzo de adherencia por

tension, de donde resulta dM /dx = pZo jd; y puesto que dM / dx = V| se obtiene:
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la ecuacién 2 solo tiene importancia académica, pues se lec toma en cucnta

indirectamente en ¢l enfoque de la longitud de desarrollo aplicado en la ecuacién 1.

La ecuacién 2 nos indica que si la variacién del momento es alta (es decir, cuando

la fuerza cortante es grande), los esfuerzos de adherencia también serdn altos.

I 2 o

u Esfuerzo por adrermencia
—_— e e e — e —— ——
—rrr— d.
T+al —';
—_— % e ——r e e — —
{a)
'
o+ oM Q Fe 2 —d "
(a) Adherencia 1 2
.por anclaje a la ﬁ
extraceion de la N
varilla Momento

(b) Adherencia », - separacion da grees 7%
por flexién. ]

iy = iongitud de gesarrollo

£,y = estuerzo del nrfusrze en 5 f,‘
o griea 2 >/, |

. l

Estuerzo de flexion.en of acero, f,

Figura 4.56 Esfuerzo por adherencia.

Normas para longitudes de desarrollo.

Las especificaciones de las NTC — 96 sobre longitudes de desarrollo propone la

siguiente expresion para calcular la longitud basica de desarrollo de barras de tension:

Ab fy

L, =006 > 0,006 db fy

rd
=1
o

Donde : Ab = area de las barras de refuerze.
fy = resistencia del acero.

fc = resistencia del concreto.
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db = diametro de las barras.

Se limita la aplicabilidad de la expresion anterior a barras no mayores del no. 12. La
longitud basica de desarrollo calculada debe multiplicarse por los factores de la tabla 3
segun la condicion del refuerzo; pero la longitud de desarrollo final no debe ser menor
de 30 cm.

Para barras en compresion se establece que la longitud de desarrollo de una barra

debe ser al menos igua! al 60 % a la correspondiente en tensién. La longitud minima se

fijaen20 cm.

Tabla 4.3
Condicién del refuerzo. Factor
Barras horizontales o inclinadas colocadas 14

de manera que bajo ellas se cuelen més de

30 em. de concreto.

En concreto ligero. 1.33
Barras con fy mayor de 4200 kg./cm’ 2 — (4200 / fy)
Barras torcidas en frio de diametro igual o 1.2

mayor que 19.1 mm {no. 6)

Todos los otros casos. - 1.0
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Ganchos estandar.

En ocasiones no se dispone de suficiente espacio para alojar la longitud de desarrollo
requerida. Se suele en estos casos hacer dobleces en ¢l extrerno de la barra, de manera
que se forman ganchos o escuadras que requicran menos espacio para desarrollar un
esfuerzo dado en el acero que una longitud recta. Si estos ganchos o escuadras cumplen

determinadas caracteristicas geométricas se denominan ganchos estandar.

Las NTC - 96 proporcionan las siguientes recomendaciones para ganchos estandar:
la longitud L dh, definida en la figura 4.57, no debe ser menor que 0.076 db fy / VPe, ni
que 15 cm. o que 8 db y ¢l radio interno del doblez daré por lo menos igual a fy db/ 60

. ¥fc o lo que marguen las normas NOM para el acero que se esté empleando.

& \
I D
|
-—— seccitn 12d
critica e
r dy | Y
—

4d, INo. 3 2
No. 8
4d, o 6 cm min \_/‘ >d, :JC:SI 9,10

Nos. 14 y
18

th

Figura 4,57 Detalles de ganchos estandar.
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Desarrollo del acero.
e Desarrollo del acero positivo en los apoyos libres de vigas.

En las NTC del reglamento del Distrito Federal el problema del anclaje de barras para
momento positivo en los extremos de vigas libremente apoyadas, se prevé especificado
que cada barra se prolongue mas alld del centro del apoyo de una longitud, incluyendo

porciones dobladas, no menor que:

Laa = (Ld —025L) = 05h

L =claro

h = peralte total.

¢ Desarrollo del acero negativo en vigas empotradas y en vigas continuas.

Ya que los esfuerzos médximos en el acero se presentan en la cara de las columnas a las
que se unen las vigas, la longitud de desarrollo debe medirse a partir de dichas cara. En
la figura 4.58 a se muestra el caso de una viga que liega a una columna de borde y cuyo
acero negativo termina en un gancho estdndar ahogado en la columna. En la figura 4.58
b, el de una viga que atraviesa una columna. Se puede ver que para este segundo caso,
Ja longitud de desarrollo puede extenderse hasta la viga del otro lado de la columna y
que el acero negativo debe prolongarse més alla del punto de inflexion, hasta donde es
necesario tedricamente, una distancia igual al peralte, a 12 veces el diametro de la barra

o un 1/16 del claro, la que sea mayor.
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Gancho estdndar Lo
de 30° o de IBtL

A
La

{a) Anclaje en columna exterior

d 12d,0l /16, ¢l que
resulte mayor, para por
lo menos un lercio de A,

— A
] I |
(a) Anclaje en

|~—— Ly
columna P.l.

- I '
exterior. i .
Para satisfacer los

{b) Anclaje en i | requisitos en ef claro

D e de la derecha
viga adya: (b} Anclaje en una viga adyacente

Figura 4.58 Desarrollo de acero negativo.

Empalme de barras.

Cominmente las barras de refuerzo se fabrican en longitudes que varian de unos 12 a 18
cm. Estas medidas no suelen ajustarse a las dimensiones de las estructuras, por lo que
resulta necesario recurrir al empleoc de empalmes. Por otra parte, por facilidad
constructiva, las barras suelen cortarse con el fin de poder trabajar con piezas de menor

fongitud, lo que facilita su manejo.

Hay diversas formas de efectuar el empalme de barras, la mas comin consiste en
traslaparlas. Generalmente el traslape se efectiia con las barras traslapadas en contacto y
amarrarlas con alambre, aunque también suele permitirse que quede cierto espacio entre

ellas, siempre que ésta separacion sea inferior que la especificada por las normas.
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Para barras de tension las NTC del reglamento del D.F. especifica que la longitud
de traslape no debe ser menor que 1.33 veces la longitud de desarrollo calculada, ni
menor que (0.01 fy — 6)db , en donde fy se expresa en kg/cm®. Cuando se traslapa mas
de la mitad de! refuerzo en una seccibn, se recomienda que se tomen precauciones
especiales, tales como aumentar la longitud de traslape y utilizar refuerzo transversal

con separaciones pequefias.

Para barras en compresion se recomienda que la longitud traslapada no sea menor

que la longitud de desarrollo para estas barras, ni menor que (0.01 fy — 10} db.

Para empalmar barras de didmetros grandes, es aconsejable evitar los empalmes por
traslape y recurrir a empalmes a base de soldadura o por medio de dispositivos
mecénicos apropiades. Los reglamentos suelen exigir que los empalmes de esta clase
sean capaces de desarrollar el 125 % del esfuerzo de fluencia cuando se utilizan en

regiones donde el refuerzo esta sujeto al esfuerzo méximo.

Al utilizar empalmes a base de soldadura o por medio de dispositivos mecanicos se
deberan aplicar recomendaciones especiales. En la figura 4.59 se muestran dos tipo de

empalmes, de tensién y de compresion.

f f =0
¥ 5
L . . '
A’f‘-"="“‘1‘\‘1‘x'1'11.: -
/lll ~ Y 'y I 1 ) 4 ;| — B | p | ;‘7 A’ rr
=0 f A
¥
I Longitud de traslape
a) De tensidn
" fy v >0
A “‘““'P—‘.—‘—r‘—x——..——-r-—x—ﬂ .
| or 3 Ty g=— A,
£ O’I f 7 r
Y
De tension.
(a) sion | Longitud de traslape
(b) De compresion.

b) De compresitn

Figura 4.59 Empalmes por traslape.
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Corte y doblado de barras.

El refuerzo longitudinal de vigas de concreto reforzado puede variarse a lo largo de su
longitud de acuerdo con la variacion del momento. Esto puede efectuarse cortando

barras o doblandolas a 45° y haciéndolas continuas con el refuerze del lado opuesto.

La capacidad para resistir momento de una seccién, puede expresarse por medio de
la ecuacidn:
Mn=Asfyz

Donde z es el brazo del par interno, formado por la fuerza de tensién desarrollada por el
acero y la fuerza de compresion correspondiente al concreto. El brazo del par interno, 2.
varia poco y nunca es menor que el correspondiente a la seccién de momento maximo.
Por lo tanto, puede suponerse que el acero requerido en las diversas secciones es
directamente proporcional al momento correspondiente; o de otra manera, que el
diagrama del acero necesario en las distintas secciones tiene la misma forma que el
diagrama de momentos. Esto permite determinar ficilmente los puntos tebricos donde

pueden cortarse o doblarse barras.

Considérese, por ejemplo, la viga simplemente apoyada con carga uniformemente
repartida de la figura 4.60 Supongase que desea cortar primero la barra central, luego
otras dos barras y prolongar las dos barras restantes hasta los apoyos. Puesto que el
diagrama de momentos es parabolico, es sencille determinar analiticamente las
distancias x1 y x2 correspondientes, respectivamente, a los puntos tedricos de corte de
la primera barra cortada y al par de barras siguientes. También es posible determinar
estos puntos graficamente irazando lineas horizontales en la forma indicada en la figura;

las intersecciones de estas horizontales con el diagrama definen los puntos deseados.



Momento
] X resistenie

| ) X ' segun ndmero
-—1+ de barras
} 1 I e : 5
A | i\ 3
T B L \ | [
- ?

1

Figura 4.60 Corte de barras en una viga simplemente apoyada con carga uniforme:

Las barras de refuerzo no deben conarse en las secciones donde dejen de ser
necesarias de acuerde con los diagramas tedricos de momento flexionaste. Se debe esto
a las incertidumbres que se tienen sobre la magnitud y distribucion de las cargas
actuantes, a las aproximaciones usuales en el andlisis estructural, a los efectos de
asentamientos diferenciales de los apoyos vy a otros efectos similares. Por otra parte,
como ya se menciond, las grietas inclinadas debidas a tensién diagonal producen un
desplazamiento del esfuerzo en el acero. Por estas razones los cédigos recomiendan que
las barras de prolonguen una cierta distancia mas alla de los puntos tedricos de corte.

Las NTC establecen ésta distancia igual a Ld + d.
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Anclaje y refuerzo transversal,

El refuerzo transversal requerido por fuerza cortante o torsién debe estar anclado de
manera que se disponga de su capacidad mixima a medio peralte de la viga. Para un
comportamiento adecuado, este refuerzo debe llegar tan cerca de las caras de
compresion y tensién como lo permitan los requisitos de recubrimiento y la proximidad
de otro refuerzo, y terminarse en ganchos estindar para estribos de acuerdo a lo
mostrado en la figura 4.61 Las barras longitudinales que se doblan para utilizarlas
cerca de la cara opuesta si esta zona estd en tension. Si se trata de una zona en
compresion, la barra deberé prolongarse una longitud de desarrollo més alla del medio

peralte de la viga.

La menor
distancia
6% _+_e:° posible 24, 12d, 6l
=+ X
(a) Para barras No. 5 {b) Para barras No. {c) Para barras No. 8 y
0 menores. 6, No 7y No. 8 menores con doblez a 135 °

Figura 4.61 Anclaje del refuerzo transversal.
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Ejemplo de dimensionamiento completo de una viga,

En esta seccidn se pretende mostrar los principales aspectos del dimensionamiento

completo de vigas.
Eiemplo 1. Dimensionamiento de una viga isostatica de seccion rectangular.
A B Wem = 1.6 ton/m. c
Pev = 3.2 ton. !/Q/ Woem = 0.9 ton/m. |
Pem = 1.6ton. 1 P . i

i %ﬁé 30 em. 30 cm.

—pd 3, e Om. ————P4

Materiales: Concreto f'c = 200 kg./cm’
Acero fy = 4200 kg./fem?

Requisitos de armado longitudinal: p = 0.4 pb

Recubrimiento libre : 3.5 cm.
Constantes de calculo:

o =0.8 X fc=0.8 X 200 = 160 kg./cm’
£'c=0.85X f'c=0.85 X 160 = 136 kg /em’

T x AT T %
pmm=0 X f'c:07x 200:0'0024
fy 4200
ob = f''e 4800 136 4800 — 00152

—_— = *
fy  fy + 6000 4200 4200+ 6000

n_E_leo“ ~
Ec 113000

Ec = 8000v/fc
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Cargas 1iltimas.

Factor de carga = 1.4

Pu=Fc{Pcv+Pcm)=14(32+1.6)=672ton

Wu=Fc({Wev+Wem)=14(1.6+09)=3.5ton/m

Momentos y fuerzas cortantes de disefio.

A B

I
v
—4 3, PE—— gy — P

Momento neg. 359 359
Pu 6.7

WuX3 10.5 15.8
Reaccion libre 17.215.8
Correccion por
M=AV 4
Cortante 17.2 19.8
X 337

Momento positivo
Maximo.
Localizacion del

Punto de inflexién

19.9

285

15.8
15.8

11.8

ton.m.
ton.
ton.

ton.

ton.

ton.

on.m

o



Eleccion de dimensiones de la seccion.

p=0.4 pb=10.4 X 0.0152 = 0.006]

de las tablas del apéndice B = Mu / bd® = 20.88 kg/em’

. Mu 35.9x10° 171935
Y2088xb 2088 x b b

VCR = FR bd (0.2 +30p) Vf'c

VCR =0.8bd (0.2 +30x0.0061) 4160 = 3.88 bd

25VCR = 97bd

De la ecuacion A se determinan valores de d correspondientes a distintos valores

practicos de b.

b (cm.) d {(cm) bd (cm’) 2.5 VCR (kg)
25 83 2075 20128
30 76 2280 22116
35 70 2450 23765

Considerar b= 30cm.
Sir=6cm.=h=76+6=T4cm.

Adoptar la siguiente seccion : b= 30 cm.
h=280cm.
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Calculo de refuerzo longitudinal.

Suponerd=h-~6=74 cm.

Csleulo de 4reas de acero requeridas en secciones criticas.

A B C
[
359X 10° :
Mu (kg.-cm.)
. 19.9 X 10°
, R 21.85
Mu/bd® ( kg./cm™)
0.00642
p
00337
143 0
As{em?)
75

Valores obtenidos de las tablas del apéndice B.

Armados propugstos.

Refuerzo negativo en el apoyo B

Ivs#8=152cmi> 143
r=35+1+13=58=6cm

Momento resistente

d=80-58=742cm.

15.2

p=—— = 00068
30x742
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de las tablas del apéndice B : MR / bd® = 23 kg/cm

por lo tanto MR =23X30X742°=38X 10°kg.* cm. >35.9 kg.* cm

Momento resistente de 2 vs. Del # 8

mr= 3 L1 g 252 tonm
As 152

Refuerzo positivo en la seccion central del tramo BC.

//

Estribo no. 3

2vs. #7=77cm?>7.5cm’

351411 = 5.6~ 6 cm. oo 1 em
1.0 cm.
1\ CIm.
Momento resistente
d=80-5.6=744cm.
p= 1T 50034
30x744
de las tablas del apéndice B : MR /bd? = 12.2 kg/em’
por lo tanto MR =12.2 X 30X 74.4°=20.26 X 10’ kg.* cm. > 19.9 kg.* cm
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Anclaje.

Longitud de desarrollo para barras del no. 8

006 Ab fy

Ldb =
Jfe

> 0.006 db fy

006 Abfy 006 x51x4200

Ve V200

=91 cm.

0,006 x 2.54 x 4200 = 64 cm.

143

Ld=0lx14x
15.2

=120 cm.«

Longitud de desarrollo para barras del no. 7

006 Ab fy
fc

Ldb = = 0.006 db fy

0.06 Ab fy 00639 x 4200

Jfe V200

=69 em. «

(0006 x2.22 x 4200 = 56 cm.

Ld=69x£=67cm.
1.7

Longitud que debe prolongarse el refuerzo que no se corta mas alld de la seccidn donde
tedricamente deja de ser necesario el refuerzo interrumpido.
Barras # 8 =Ld +d =120+ 74 =194 cm.

Barras# 7=Ld+d=67+74=171 cm.
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Revision del anclaje en el apoyo libre
Laa=(Ld-25L)205h
Ld-0.25L=67-.25X 900=-158

Laa=0.5X80=40cm

Distancia a la que debe prolongarse el acero negativo més alla del punto de inflexion.

d=742cm
12db=12X254=30cm.
claro /16=900/16 =56 cm. rige 74.2 cm.

Diagrama de momentos y fuerza cortante, corte de barras,

A B C
_l.’/'\ TN — /'\l
—>=< 3pcm. 2>E=< 30
4 il [ |

. \
Vien) =~ : '
o7 \ \

17.2 R
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5% 19.9
> i
M (ton.m) :
v A= : —
25.2 $ <> !
1
d=.14 i
1
]
d d= 3h 'g
— > Ld+d=1.94
> Ld >Ld 16 ;
| ] I ;
f I [ | H
40 — ~ T
J/ \ T 2vs. 48
| A
2vs. # .7 40
i <——
>1d i
Cilculo de refuerzo transversal.
( Parte izquierda del claro BC, mas desfavorable.)
Paiio de , B
Apoyo. " 16.8
: 148 e
19.8 ton. i P, )
[}
! a
9.08
i v ¥ % 68
; 2.26 4— Pinto de inflexion.
563 :

Q}vs.#s /QZ,V.#B

2vs. # 7W
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Tramo 1

As=3vs.no. 8

p = .0068 < 0.01

VCR=FR bd ( .2+ .3p Wfc

VCR=.8X30X 74 (.2+(.3X.0068)) V160 = 9080 kg.
Tramo 2

As=2vs. no. 8

p = .0045 < 0.01

VCR =FR bd (.2 +.3p )Wfc

VCR = .8 X 30X 74 (.2 + (.3 X .0045)) V160 = 7530 kg.
Tramo 3

As=2vs. no. 7

p =.0034 <0.01

VCR =FR bd ( .2+ .3p Wi'c

VCR =8 X 30 X 74 ( .2+ (.3 X .0034 )) V160 = 6780 kg.

Separacion de estribos.

. Aviyd
Vu-VCR
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Para estribos del no. 2.5

_098x4200x 74 304600
T Vu-VCR Vu - VCR

Separacion maxima:

a) d2=74/2=37cm.

b) refuerzo minimo

¢) smax. 0.98 X 4200/3.5X30=3%cm. rige 37 cm.
separacion requerida en la seccion critica, a un peralte del pafio de apoyo (a) :

Vu—-VCR=16.67-9,08 =7.59 ton.

S (a) = 304600 / 7590 = 40 cm. > 35 cm.

Separacion en la seccion (b)

Vu—-VCR =14.88-7.53=7.35<7.59 ton.

Por lo tanto la separacion es igual a 35 cm.

Separacion en la seccion  (c)

Vu-VCR=11.85-6.78=5.07<7.59 ton.

Por lo tanto la separacion es iguala 35 cm.
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Croquis de refuerzo transversal.

B 14 1.6
Ir'< . ~ 30 ¢cm
'
?

3ug ! 2#8

! 247

— g

= <+

0cm | Estribos 10.2.5 @ 35 cm.

Calculo de deformaciones.

80

Considerar que el 40% de la carga viva actia en forma continua y que la deformacion

no afectard a elementos no estructurales. En este ejemplo soélo se calculara la

deformacién del tramo BC por ser la mas critica. Para obtener el efecto mas

desfavorable se supondra que la carga viva estd unicamente en el tramo BC.

Pcm.=1.6
ton.

A

B

Wem=9 Wem=9 kg./cm? C
ke./cm? Wev. = 16 kg..’(:m2
TN N TN TN
.
=>=< 0em. —E< j0em
-4 -4 -t
3m. 9m.

Momento de inercia promedio.

lel + 2lc
e= ——0

-
)
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Momento de inercia de la seccién agrietada transformada en el apoyo B (lel )

nAs= 8 X 15.2 =274 cm’
T nAs (d - ¢) = bef2
d=742 274(742-C)=30/2C
/ I C C2+183C-1355=0
% C =288 cm.
+«—P
30 cm.

le=1/3X30X28.8° +274/74.2-28.8) =803 636 cm*

Momento de inercia de Ia seccion agrietada transformada en cl centro del claro BC (Ic )

30 cm.
«—>
7/ nAs (d - ¢) = bc’/2
T % I ¢ 139 (742-C)=30/2C
e C*+93C-689=10
l C=2220cm.
nAs= 18X 7.7=139 cm®

lc= l 3022 +129(744 - 22)" = 488140 em*
3

_ B03636+(2 ~ 488140)

-

]

IR = 593305 em’
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Deflexién inmediata debida a la carga sostenida { cm. + 40% en el claro BC, deflexién a
la mitad del claro)

A Wem=90 Wev.= 6.4 kg.Jem® C
Pcm.=1.6 ke.fem’
ton. PN AN N N
—>E=< 30cem. 30 cm.
< > <
Im. 9m

2 2 2
9(5 oot 33007 x900%} 5 .
- ! 481 8 22 384 - 13 cm.
113000 x 543305| . 1600 x 300 x 900°

16

Deflexién inmediata debida al 60% de la carga viva ( en el centro del claro BC ).

A B Wev.=0.6 X 1.6= c
0.6 ko /m.
| P £~
=< 0em. —E3< 30em.
> >4 >
3Im. 9 m.
5 Wev(l 5% 9.6x 900"
(al), = —~« h = . 2 cm.

= =1
384 Ecle 384 = 113000 = 593305
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Deflexion diferida a la carga sostenida.

Factor de la seccion en el apoyo B

4___ 4 _,
1450p'  1+50(0)

Factor para la porcién central.

4 4 -4
1+50p"  1+50(0)

Factor promedio = 4.

ad=2(al)=4X13=52cm.

Deflexién total

a=(aly +(@l)+ad = 1.3+1.2+52="77cm.

Deflexion admisible.

adm. = 0.5 cm. + L/240 = 0.5 cm + 900/240 = 4.3 cm.

Reviston del agrietamiento.

Seccion en el apoye B

oss z= /1A

A= 30X215‘8:1160m2

fs = 0.6 fy = 0.6 X 4200 = 2520 kg./em®
r=58

z=2520x3/58 x 116 = 22080 kg.cm
22080 < 40000 kg./cm
. ¢l refuerzo propuesto es adecuado,
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Ménsulas.

Las ménsulas son elementos estructurales cuya relacién entre el claro de cortante y el
peralte es pequefia; en muchos reglamentos, se definen como aquellos elementos en los
que €ésta relacion no es mayor que uno. Estos elementos usan para soportar carriles de
grias viajeras, vigas prefabricadas de concreto, armaduras de acero y otras estructuras

similares. En la figura 4.62 se ilustran aplicaciones.

E! dimensionamiento correcto de ménsulas es de gran importancia, ya que en ellas
se apoyan generalmente miembros estructurales de grandes dimensiones o equipo
pesado.

Comportamiento.'

El comportamiento de las ménsulas ha sido estudiado por medio de ensayes de
especimenes como el mostrado esqueméticamente en la figura 4.63 A continuacion se
describen los principales modos de falla observados en est0s ensayes.

+ Falla por flexién.

Este tipo de falla es similar al de vigas largas. Consiste en el aplastamiento por

compresion del concreto, que ocurre antes o después de que fluya el acero de tension,
o Falla por tension diagonal.

En este caso, se forma inicialmente una grieta de flexion, a partir de la cual se desarrolia
una grieta que se extiende desde el borde de la placa de carga, en la cara superior de la
ménsula, hasta la interseccién de la cara inclinada de la ménsula con la columna. La
falla ocurre en la zona de concreto sujeta a esfuerzos de compresion y es similar a la

falla en compresion por cortante de vigas largas.

298




e Falla por cortante directo.

Este tipo de falla se caracteriza por el desarrollo de pequefias grietas inclinadas en el
plane de interseccion de la columna y la ménsula. Dichas grietas debilitan este plano y
propician una falla por cortante directo. En la figura 4.64 se muestran los diferentes

tipos de falla en ménsulas.

T
Viga
nrefahricada
Ménsula
T
iy
Armadura
Ménsula
v
Figura 4.62 Aplicaciones de Figura 4.63 Espécimen de ensaye
ménsulas. para el estudio de ménsuias.
v, v, v, V.
1
(a) Cortante (b) Friccion (c) Agrietamiento (d) Agrietamiento vertical

Figura 4.64 Diferentes tipos de falla en ménsulas.
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Ademas de los modos de falla descritos anteriormente, se han observado otros que se
presentan por detalles inadecuados en la geometria de la ménsula o en la colocacién del
refuerzo. Estos tipos de falla se ilustran en la figura 4.64 En la figura 4.65 a se
muestra una falla que se presenta cuando las barras de tension, por el dobles, queden
demasiado lejos del borde de la ménsula; en este caso se forma una grieta que sigue el
contorno de la barra. En la figura 4.65 b se muestra el tipe de falla que se produce
cuando el peralte en el extremo de la ménsula es muche menor que el peralte en el pafio
de la columna; la grieta inclinada no alcanza a desarrollarse hasta la cara de la columna,

sino que llega a la cara inclinada de la ménsula.

Por ultimo en la figura 4.65 ¢ se muestra el tipo de falla que ocurre cuando la placa
de apoyo es demasiado pequefia y, por consiguiente, se desarrollan en el concreto
esfuerzos de aplastamiento muy altos. La resistencia de las ménsulas cuando se
desarrolla alguno de estos tipos de falla es menor que la correspondiente a los tipos de
falla mencionados anteriormente. Por lo tanto, conviene evitarlos mediante detalles

adecuados en la geometria y en la colocacion del refuerzo.

Grieta
(a) Falla debida a (b) Falia debida a poco {c) Falla debida al
detalles inadecuados del peralte en la cara aplastamiento del
refuerzo. exmrema. concrete

Figura 4.65 Modos secundarios de falla en ménsulas.
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Se ha estudiado experimentatmente el efecto de cargas horizontales que actian de
manera simultanea con las cargas verticales aplicadas en la ménsula. Esias cargas
horizontales pueden ser de tensién o de compresion. Las primeras suelen ser producidas
en la préctica por la contraccién y el flujo plistico del concreto de las vigas que se
apoyan sobre la ménsula o por las acciones de viento o sismo. Es importante considerar
su efecto, por que la resistencia de las ménsulas disminuye en relacién al caso en que
sdlo actian verticales. Por el contrario, las fuerzas horizontales de compresion
aumentan la resistencia de las ménsulas y propician un comportamiento menos fragil.
Estas fuerzas de compresion pueden lograrse mediante acero que atraviese la ménsula
por un ducto y al que se le aplique una fuerza de tension, la cual, como reaccion,

produce una fuerza de compresion en la ménsula.

La colocacién de estribos para aumeniar la resistencia a tensién diagonal y a
cortante directo de ménsulas también ha sido objeto de estudios experimentales. Se ha
visto que los estribos verticales, como los usados en las vigas largas no aumentan
pricticamente la resistencia, ya que las grietas forman un éngulo cercano a 90° con la
horizontal y por lo tanto pueden desarroliarse sin que sean cortadas por los estribos. Los
estribos horizontales si son eficientes, pero cuando actia carga herizontal
simultdneamente con carga vertical, son menos eficientes. También se ha logrado
aumentar la resistencia y la ductilidad de las ménsulas afiadiendo fibras de acero al
concreto. Se ha encontrado que las fibras de acero permitan obtener fallas del tipo de

flexién en vez de fallas fragiles de corte o tension.

Resistencia y dimensionamiento de ménsulas.

Las expresiones utilizadas para calcular la resistencia de ménsulas son de naturaleza
empirica. Se han obtenido a partir del analisis estadistico de los resultados de analisis.
En estos ensayes se¢ ha visto que la resistencia de ménsulas es funcion del ancho, b; el
peralte, d; la relacion de esfuerzo, pv; de la resistencia del concreto, f'c y de la relacion

entre ¢l claro de cortante a, y el peralte, d.
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Caortante por friccién,

Los esfuerzos que producen las llamadas fallas por cortante en vigas de concreto, no
son realmente esfuerzos cortantes, si no esfuerzos principales de tension debidos a la
combinacién de esfuerzos normales de flexion y esfuerzos cortantes. Sin embargo, en el
caso de ménsulas cortas con relacion claro/peralte menor que uno, y €n otros casos, los
esfuerzos cortantes puros pueden ser el factor critico de disefio, aunque la resistencia del
concreto a esfuerzos cortantes es muy elevada, pueden existir algunas secciones a través
de las cuales sea necesario transferir fuerza cortante y cuya capacidad para hacerlo sea
pequefia o nula, debido a la presencia de grietas previas o por que la union no sea
monolitica. E n tales casos, la tinica manera de desarrollar la fuerza cortante €s a través
de la friccién que se presenta cuando uno de los elementos tiende a deslizarse respecto

al otro.

La manera en gue puede desarrollarse fuerza cortante a través de friccion entre dos
elementos se ilustra en la figura 4.66, en la que se muestra el espécimen de ensaye
usado generalmente para investigar la resistencia al deslizamiento entre dos elementos

de concreto.

Refuerzo transversal
yi

Refuerzo transversal

>

Figura 4.66 Cortante por friccidn.
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Como se indica en esta figura, Ia superficie de contacto entre los dos elementos es
irregular. Al ilustrar un elemento respecto al otro, ocurre un desplazamiento relativo
entre ambos, en direccion perpendicular a la superficie de contacto. Este desplazamiento
produce fuerzas de tension en el refuerzo transversal, lo cual origina, como reaccion,
fuerzas de compresion sobre la superficie de contacto, como se muestra en la figura
4,66 Debido a la accién de estas fuerzas de compresion, se generan fuerzas de friccion

que pueden estimarse por medio de la ecuacion:

Vi=uN

Donde:
V. = fuerza de friccion
it = coeficiente de friccion

N = fuerza normal

Si se considera que el esfuerzo transversal fluye, N = Asty. Por consiguiente,
sustituyendo este valor de N y dividiendo ambos miembros de la ecuacion V, = uN

entre el area de la superficie de contacto, se obtiene la siguiente ecuacion:
Ve=upfy
El valor del coeficiente de friceidn, p, ha sido experimentalmente determinado por

varios investigadores, con base en estos estudios, se han propuesto valores del

coeficiente p, como los mostrados en la tabla 4,
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Descripcién T
Concreto colado monoliticamente 1.4

Concreto colado contra concreto endurecido cuya superficic se haya

hecho rugosa en forma intencional 1.0

Concreto colado contra concreto endurecido cuya superficic no se
haya hecho rugosa en forma intencional

0.6
Concreto anclado a acero estructural por medio de pernos con cabeza

o barras de refuerzo
0.7

Tabla 4.4 Coeficientes de friccion

Como ejemplo de aplicacién del concepto de cortante por friccion al disefio de
ménsulas, considérese el caso mostrado en la figura 4.67 El refuerzo perpendicular a la
columna es equivalente al refuerzo transversal en la fig. 5. Por consiguiente, la relacion

requerida de este esfuerzo puede obtenerse de la siguiente manera:

v

Py

Donde:
Vr = Esfuerzo cortante promedio en la superficie de contacto o bien, la fuerza aplicada.
Vr, dividido entre ¢! 4rea de la superficie de contacto, la cual es igual al peralie total de
la ménsula multiplicado por su ancho.

_Vr

"y
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Una vez que se ha calculado la relacién p, el drea requetida de acero transversal, Avf se

obtiene multiplicando la relacion por la superficie de contacto.
Axf = pbh

El acero de refuerzo obtenido de la manera descrita anteriormente, debe adicionarse al
acero requerido por otras acciones, como flexién o tension directa, y distribuirse a lo

largo de la grieta supuesta.

A\

A; +una
parte de

v.
v
l/{

[

1
.

Parte restante ;
-

de A,

.

Crieta
supuesta

4

Figura 4.67 Cortante por friccion aplicada a una ménsula.

Dimensionamiento de ménsulas segiin las NTC - 96.

Para estas normas las ménsulas son aquellos elementos cuya relacion entre el claro de

cortante y el peralte en el pafio de la columna es menor ¢ igual a uno.

305

FF Ry



También se especifica usar el concepte de cortante por friccidn para calcular el drea
de acero que se requiere para resistir la fuerza cortante, que con la notacion de este
reglamento se¢ denomina VR. De esta manera, el area de acero Avf se obtiene
despejando su valor de las siguientes ecuaciones que dan la resistencia del elemento a
corte por friccion.

VR = FR p (Avf fy + Nu)
VR = FR [14A +0.8 (Avf fy + Nu)]
VR =025FRf'cA

En estas ecuaciones, Nu es la fuerza normal de compresion al plano critico en kg., que
debe tomarse igual a cero, A es ¢l drea de la seccion definida por el plano critico en em’,
u es el coeficiente por friccion, Avf es el drea de acero transversal en cm* y FR = 0.8,

La resistencia serd igual al menor de los tres valores obtenidos.

El drea de acero por flexion, Af, necesaria para resistir el momento, se puede

calcular con la ecuacién:

ar=—MR__
FR = fyxz

Usando los siguientes valores del brazo del par, z, siempre que la carga actue en la cara

superior de la ménsula y que la relacion de refuerzo. Af/ bd. no exceda de 0.008.
a . a
z=(04+04=)xh, s05<=-<10
h h
z=12a, s ><05
h

Finalmente, si existe una fuerza de tensién, Un, debe proporcionarse un area de acero,

An, que la resista. la cual se caicula con la ecuacion:

Nu
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Una vez calculadas Avf, Af, An se calculan el drea principal As y el drea restante Ah.

El drea principal As debe tener un valor minimo de:

004 x f'c
=X
fy

As(min.) bd

El procedimiento de disefio de las NTC se ilustra con el siguiente ejemplo. Se supenen
conocidas las fuerzas vertical y horizontal que debe resistir la ménsula, las cuales ya

estan multiplicadas por sus factores de carga.

Calcule del acero de refuerzo de una ménsula, dada su geometria.

Datos: Concreto f'c = 200 kg./en’
Acero fy = 4200 kg./cm®
Ancho de ménsula = 30 cm.

La ménsula se colara monoliticamente con la columna.

C=47cm.
1 B e T
Pu =30 ton.

24 em.
1u=6ton.

50 ¢m,
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Constantes de célculo.

fc=08X fc=0.8X200=160kg./em’
¢ =0.85 X fc = 0.85 X 160 = 136 kg./om’

07 e _ 07200 _ ey
fy 4200

Por flexion, pmin =

_f'e 4800 136 43800

L - X =0.1524
fy = fv+6000 4200 4200+ 6000

pb

FR =08

Coeficiente de friccionm =14

Dimensionamiento.
Calculo del area de acero de refuerzo para flexion, Af
Si el area Af no excede del drea balanceada, el refuerzo Af puede calcularse con la
expresion siguiente:
MR =FR Affyz
Suponiende que el brazo z es igual 2 0.9d
Mu=Puc+Tu(h-d)
d=h(r+dbl2)=50-2.95=47.05cm.
h-d=50-47.05=295cm.

Mu=230X .47 + 6 (.0295) = 14.28 cm.

Z=09d=09X47.05=4234 cm.
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Mu 1428000

Af = = =10.04 cm’
FRxfyxz 08x4200x4234
p:ﬁi&:0.00HB
bd 30x4705
pmin <p <pb es correcto As = Af

Calculo de} drea de acero por tensién directa.

Tu 6000 _ oo,

At = = =1,
FRxfy 08x4200

Célculo del area de acero para cortante por friceion

VR = FR 1 (AVf fy + Nu)

vi = VR : Nu=0 eneste caso.

FR nfy

Avf=—’@°0— =638 cm?®
0.8x1.4 %4200

Revision de limitaciones indicadas.

VR =[14 A+ 0.8 ( Avffy + Nu9] FR

VR =[14 X 30 X 50 + 0.8 ( 6.38 X 4200 + 0 ) ] = 33940 > 30000 kg.
VR=025FRfcA

VR =0.25 X 0.8 X 160 X 30 X 50 = 48000 kg > 30000 kg.

Por lo tanto Avf=6.38 e’ es correcta.
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Calculo de acero de refuerzo para barras principales, As

El 4rea de acero As se tomara como la mayor de las dos siguientes:
Af+ At 6 2/3 Avf+ At

Af+At=10.04 +1.78 = 11.83 cm’

2/3 Avf+ Av=2/3 X 6.38 + 1.79 = 6.04 cm’

por lo tanto As=11.83 cm’

Célculo de acero de refuerzo para estribos complementarios horizontales, Ah se tomara
igual a 0.5 (As —At), 6 mayor -

0.5(11.83 —1.79) = 5.02 e’

Barras propuestas

ParaAs=2#6y3#5=11.64cm’

Para Ah=8 #3 = 5.68 cm’

Revision de la cuantia minima de refuerzo primario.

004 fc _ 04x200

= 00019

fy 4200
As_ 1164 10082 > 00019
bd 30+ 4705
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Vigas de gran peralte.

Las vigas de gran peralie son elementos estructurales cargados como las vigas
ordinarias pero que tienen una relacion claro — peralte total ( 1/h) del ordende 3 o
menor, donde el claro es la longitud para cargas distribuidas. Ejemplos de este tipo de
elemento estructural son las losas de piso sujetas a cargas horizontales, muros bajo
cargas verticales, vigas de claro corto que soportan cargas pesadas y algunos otros

muros de cortante.

Debido a la geometria de fias vigas de gran peralte, €sias se comporian ¢omo
miembros bidimensionales mas que unidimensionales y estan sujetas a un estado
bidimensional de esfuerzo. Como resultado, las secéiopes planas antes ¢ la flexién no
necesariamente permanecen planas después de la flexion. La distribucion de la
deformacion resultante se considera no lineal y las deformaciones por cortante, que en
las vigas normales no se consideran, vienen a ser significativas comparadas con las de
flexion pura. Por lo tanto, el bloque de esfuerzo llega a ser no lineal ain en la etapa
elastica. En el estado limite de carga ultima, la distribucion de esfuerzo de compresién
en el concreto no tiene la misma forma parabdlica o intensidad que para una viga

normal.

En la figura 4.68 se sefala la linealidad de la distribucion del esfuerzo en el centro
del claro de una viga normal antes del agrietamiento donde la relacién claro efectivo/
peralte excede el valor de 3.5 a 4. En contraste, la figura 4,69 a muestra la no linealidad
del esfuerzo en el centro del claro que cormresponde a la deformacion no lineal. En la
figura 4.70 se pueden observar algunas distribuciones de esfuerzos obtenidas por la
teoria de la elasticidad para vigas con varias relaciones Vh. En estas distribuciones
puede verse que la magnitud del esfuerzo maximo de tension en la fibra inferior excede
en mucho a la del esfuerzo maximo de compresién. Las trayectorias de esfuerzo que se
muestran en la figura 4.69b y c. confirman esta observacion. Nétese la inclinacién v

concentracion de las trayectorias del esfuerzo principal de tension en el centro del claro
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y la concentracién de las del esfuerzo de compresion en el apoyo, tanto para cuando la

viga se carga en la parte superior como en la inferior.

El concreto se agrieta en una direccidn perpendicular a-las trayectorias del esfuerzo
principal de tension. Conforme la carga se aumenta, el ancho de las grietas crece y se
propagan y aparecen mas grietas. De aqui que quede menos v menos concrelo para
resistir el estado indeterminade de esfuerzo. Debido a que el claro de cortante es
pequefio, los esfuerzos de compresion en el apoyo afectan la magnitud y direccion de
los esfuerzos principales de tensién de tal manera que se vuelven menos inciinados y

mds bajos en valor.

En muchos casos las grietas son casi verticales o siguen la direccion de las
trayectorias de compresion, con la viga casi cortandose en el apoyo en una falla total de
cortante. Por lo que, en el caso de las vigas de gran peralte, se requiere de refuerzo
horizontal en toda la altura de las vigas, ademids del refuerzo vertical por cortante a lo

largo del claro.

En resumen, el disefio de vigas de gran peralte Ia magnitud v separacion tanto del
refuerzo por cortante vertical como del horizontal varia en forma considerable de los
utilizados en las vigas normales, asi como las expresiones que se utilizan para sus

disefios.

>

[“4? !
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e | i
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r

Figura 4.68 Distribucion elastica de esfuerzos en vigas normales (Vh > 3.5 a 5)
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imensidad de carga,

(b) Trayectoria de los

(a} Vigas de gran esfuerzos principales en

peralte (Uh < 1) vigas de gran peralte
cargadas verticalmente
en la parte superior,

IRARRARERARENEERARE RN
[

intensiciad de carga. w
(c) Trayectoria de los
esfuerzos principales en
vigas de gran peralte
cargadas en sus fibras
inferiores.

Figura 4.69 Distribucion elistica de esfuerzos en vigas de gran peralte.
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Figura 4.70 Distribuciones elasticas de esfuerzos en vigas con diferentes

relaciones claro peralte.
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Comportamiento y modos de falla.

La siguiente descripcion de los principales modos de falla esta basada
fundamentalmente en ensayes realizados para conocer el comportamiento de este tipo

de vigas.

a) Rotura de acero longitudinal.

Debido al gran peralte de estas vigas, en el disefio se obtienen muchas veces
relativamente pequefias de refuerzo por flexién. En las figuras 4.71 a y 4.71b se
muestran dos vigas que fallaron por rotura del acero de tensidon. El porcemaje de
refuerzo de ambas era de 0.12 por ciento. Las vigas diferian entre si por la colocacion de
las barras longitudinales; la viga mostrada en la figura 4.71 a tenia las barras dobladas y
la de la figura 4.71 b, rectas. En la primera viga, el acero se rompid en la seccion en
que se doblaron las barras, mientras que en la segunda se rompié aproximadamente en
el centro del claro. La carga que resistid la segunda viga fue 23% mavor que la resistié
la primera. Esto indica que no es conveniente doblar las barras, ya que se debilita la viga
en la seccidén del doblez. Ademads, la configuracion de agrietamiento indica que la viga
trabaja aproximadamente como un arco atirantado, por lo que la fuerza de tension en el
acero es constante en todo el claro v no disminuye de acuerdo con el diagrama de

momentos flexionantes, como en las vigas largas.

Wi B
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AN A
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L:jr\{v | i ) . ’aRg::(r)a del 2 . 5:- acero

th (a) (b)

Figura 4.71 Falla por rotura del acero de flexion en vigas de gran peralte.
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b) Aplastamiento de los apoyos

En las figuras 4.72 a y 4.72 b se muestran dos vigas que fallaron por aplastamiento de
los apoyos. En la primera, el esfuerzo de aplastamiento, obtenido dividiendo la reaccién
de apoyo entre el drea de apoyo, resulté 405 kg/cm?, valor 45% mayor que la resistencia
del concreto, fc, determinado en cilindros. La viga de la figura 4.72 b tenia una
ampliacién de los apoyos para disminuir los esfuerzos de aplastamiento. En esta viga, la
falla ocurrié al formarse subitamente una grieta casi vertical en la interseccion del alma
de la viga con la ampliacién del apoyo derecho, y se inicio por arriba del refuerzo
longitudinal. Esta falla indica la controversia de colocar refuerzo horizontal adicional en

esta zona.
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Figura 4.72 Fallas por aplastamiento de los apoyos en vigas de gran peralte.

¢} Falla por cortante

En las fallas de este tipo, se forman grietas inclinadas, antes de la falla, las cuales, como
se indico en el inciso a, hacen que la viga trabaje como un arco atirantado ( figura
4.73). Posteriormente se forman otras grietas inclinadas que definen una zona de
concreto gue trabaja a compresién y que une los apoyos de la viga con los puntos de

aplicacién de carga. Esta zona de concreto falia a compresion simultinea con el
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deslizamiento por cortante de la zona descargada de la viga y con la rotura de la
adherencia de las barras longitudinales en las zonas de apoyos. En algunos casos, la
falla ocurre tan pronto como se forma la segunda grieta inclinada, mientras que en otros

casos las vigas soportan cierta carga adicional,

En la figura 4.74 se muestra la configuracion de agrietamiento de una viga
continua de dos claros con una fuerte cantidad de estribos verticales. A pesar de los
estribos, la grieta inclinada se forma subitamente produciendo un ruido sorda. Se puede
observar la formaci6n de grietas en forma de abanico sobre el apoyo inierior y debajo de
las cargas, asi como la presencia de diagonales de concreto que trabajan a compresion
entre los apoyos y las cargas. A pesar de la aparicion sibita de la grieta inclinada estas
vigas presentan cierta ductilidad. En ¢ambio, con cantidades pequefias de estribos, el

comportamiento y Ia faila son iguales a las de vigas sin estribos.
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Figura 4.73 Falla por cortante en vigas de gran peralte.
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Figura 4.74 Falla en viga de gran peralte con estribos verticales, ¥
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d) Aplastamiento del concreto a compresion.
Es raro que s¢ presente éste tipo de falla en vigas de gran peralte. Cuando ocurtre, se
desarrolla en forma semejante a la falla en compresion por cortante de vigas largas, pero

después de que se producen deflexiones inelasticas considerables.

Recomendaciones para disefio.

Se han propuesto dos tipos de enfoque para el disefio de vigas de gran peralte. En el
primero, se considera que la viga puede representarse por una armadura, con elementos
sujetos a fuerzas axiales de tensién o compresién. En la figura 4.75 se muestra un
modelo de armadura propuesto por Rogowsky, Mc. Gregor y Orig. Las partes
sombreadas representan zonas en las que el concreto trabaja a compresion; la parte
inclinada serfa una diagonal principal a compresion. Las lineas inclinadas son
diagonales secundarias a compresién y la linea horizontzl es el acero de refuerzo
longitudinal que trabaja a tensién. En este tipo de enfoque, el disefio se realiza

simultaneamente por flexion, cortante y esfuerzos de apoyo.

En el segundo tipo de enfoques, se hacen por separado los disefios por flexion,
fuerza cortante y esfuerzos de apoyo usando ecuaciones empiricas. Este es el enfoque
que se utiliza en los reglamentos de construccion del American Concrete Institute y del
Distrito Federal. Por esta razon es ¢l que presenta en este capitulo, aunque algunos
investigadores han sefialado que no representa adecuadamente el comportamiento de las

vigas de gran peralte.

e Flexion.

Debido a que las relaciones de refuerzo de flexién en vigas de gran peralte generalmente
son pequefias, y a que los resultados de la Teoria de la Elasticidad son muy
conservadores para estas vigas, se recomienda usar un procedimiento simple de disefio,
que consiste en fijar el brazo del par interno de la manera siguiente. Si la relacion entre

el claro y el peralte total Vh es igual o mayor que 1, el brazo del par interno, z, es igual a
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0.6h. Si la relacion ¥h es menor que 1, el brazo del par interno, z, es igual a (.61 Una
vez determinado el valor de z, el 4rea de acero requerida se calcula con la siguiente

ecuacion,

El drea de acero determinada de esta manera debe proporcionarse usando barras de
diametro pequefio y no una o dos barras de gran didmetro unicamente, ya que esto
aumentara los problemas de anclaje. Ademas, las barras deben distribuirse sobre una
altura de 0.15 a 0.20h a partir de la cara inferior de la viga, y deben anclarse en los
extremos con ganchos horizontales, como se muestra en la figura 4.76 No es
conveniente doblar las barras.

Carga en la parte superior
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Figara 4.75 Analogia de la armadura.  Figura 4.76 Detalles de refuerzo recomendado
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o Esfuerzos de apoyo.

Para evitar fallas por aplastamiento de los apoyos, se recomienda limitar los esfuerzos
de apoyo a un valor de 0.5 f'c, en los casos en que la viga no tenga ampliacién de la
seccién en las zonas de apoyo. Cuando existen ampliaciones en los apoyos, la carga

aplicada a la viga no debe exceder del siguiente valor:

Wmax.= 008 b f'c (lJ
th
Donde : b= ancho del alma de la viga.

/h = claro libre entre las caras interiores de los apovos.

Esta recomendacién tiene por objeto evitar que se desarrollen esfuerzos inclinados de

compresién demasiado elevados.

e Fuerza cortante, .

Se ha comprobado que la resistencia a fuerza cortante de vigas de gran peralte es mayor,
relativamente, que la resistencia de vigas largas, o sea, que el esfuerzo cortante nominal,
Vh = Vr/bd, que puede resistir las vigas de gran peralte, es mayor que el que pueden

resistir las vigas largas.

e Cargas aplicadas en la parte inferior.

Cuando la carga esta aplicada en la parte inferior de la viga, como se muestra en la
figura 4.77, es necesario colocar barras verticales para transmitir a carga de la parte
inferior a la parte superior de los arcos que se forman al agrietarse la viga. El drea
necesaria de este acero se calcula dividiendo la carga aplicada entre el esfuerzo de
fluencia del acero. Para evitar que ocurra agrietamienio excesivo bao cargas de servicio,
se recomienda usar, en el cdlculo, un valor de fluencia de 2000 kg/cmz, atn cuando el
limite de fluencia real sea mayor. La colocacion de las barras verticales debe hacerse

siguiendo las recomendaciones indicadas en la figura 4.77
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Figura 4.77 Detalles recomendados de colocacion del refuerzo cuando la carga esta

aplicada en la parte inferior.

Diseiio de vigas de gran peralte de acuerdo a las NTC.

Se define como vigas diafragma a aquellas cuya relacién entre el claro libre, L y el
peralte total, h, es menor que 2.5, si son vigas continuas, 0 menor que 2.0 si constan de

un solo claro libremente apoyado.

Cuando la relacion de refuerzo, p. es menor de 0.008 su resistencia a flexion se

puede calcular con la ecuacion:

MR =FR Asfyz
Donde el brazo del par, z, se valia con las siguientes ecuaciones:

z=(0.3+0‘2%) h, si10 < L/h <20

z=05L. siL/h 10



Para fuerza cortante, la seccién critica se considera a una distancia del pafio del
apoyo igual a 0.15L en vigas con carga uniformemente repartida, e igual a la mitad de Ia
distancia a la carga mas cercana en vigas con cargas concentradas, pero no se supondra
a mas de un peralte efectivo del pafio del apoyo si las cargas o reacciones comprimen

directamente dos caras opuestas de la viga, ni a mas de medio peralte en caso contrario.

La resistencia total a corte se calcula también como-la suma de la resistencia del

concreto y del acero de refuerzo. La primera se calcula con la ecuacion:

VCR = (35~ 2.5%) 0.5FRbd Vf'c

< 1.5FRbd Vf'e

Los valores de M v V son los de la seccion critica y el término 3.5 — 2.5 M/Vd no sera
menor que uno. Si las cargas y reacciones no comprimen directamente las caras superior

e inferior de la viga, éste iltimo término se tomara igual a uno.

Si la fuerza cortante de disefio, Vu, es mayor que VCR, la diferencia se toma con
refuerzo que constara de estribos cerrados verticales y barras horizontales, cuyas
contribuciones se determinaran como se indica a continuacion, en vigas donde las caras

y reacciones comprimen directamente cargas opuestas.

La contribucién de refuerzo vertical se supondrd igual a:

0.0083 FR fyv d Av(1+%)xS

Donde : Av =es el 4rea de acero transversal comprendida en cada distancia, s y fyv,, es

el esfuerzo de fluencia en dicho acero.

La contribucién del acero horizontal se supondra igual a:

00083 FR fyvd Av (11 -%)/Sh
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El refuerzo que se determine en la seccion critica se usard en todo ¢l claro. Tanto el
refuerzo vertical como el horizontal deben cumplir con los requisitos para refuerzo por

cambios volumétricos que marcan las NTC,

La fuerza cortante Vu en vigas diafragma no debe exceder, en ningun caso, de:

2 FR bd vf'c

Las NTC también influyen disposiciones para ¢l diseiio de los apoyos, que, como se ha
mencionado, constituyen un aspecto critico del disefio. Se recomienda aumentar en 10%
el valor de las reacciones calculadas como si la viga no fuese de gran peralte, y colocar
en las zonas proximas a los apoyos, barras complementarias verticales y horizontales
del mismo diametro que las del refuerzo usado para fuerza cortante y de modo gue su

separacion en esas zonas sea la mitad gue en resto de la viga.

Ejemplo. Calculo de la resistencia de una viga de gran peralte.

Estribos no.3 @ 20 cm. dos ramas en las dos direcciones

LV

As =8 vs. #8

< 4.7 m. >

30m.

et o EE S
—y_

5.0m.
Materiales:

Concreto fc = 250 kg./em’
Acero fy = 4200 kg/cm®



Constantes de disefio.
fc=0.8 X Pe = 0.8 X 250 = 200 kg./em’
£rc=0.85 X f'c = 0.85 X 200 = 136 kg./om?

Resistencia a flexién.

MR=FR Asfyz
£:£=],88>1
h 25

z=(03+ 0A2%)x h

z=1.69 m.
r:fzisi_: 0 0058
bd 30x230

MR = 0.9 » 40.56 x 169 x 4000
MR = 24.67 X 10° kg.-cm.

Resistencia a cortante.

Fuerza cortante y momento flexionaste en la seccion critica.

' Seccign criti
Cortante 4 i‘/ecmn critiea V apoyo = wll/2=2.5cm.
v

V secc. Critica = 2.5w - 855 =1.645 w

M sece, Critica = V apoyo X 855 —(w
X .855%/2)
M secc. Critica = 1.77w
&
M M 177w
oment T
M mene Vdsecc. critica 1645w =23

=0.468

]
1
1
]
1
1)
]
1
1
]
]
|
T
1
|
1
]
]
]
3
+
]
1
1
1
1
1
]
]
|
T
1
i
]
1
t

! 0.151. = 705 m.
P70+ .15 = 855k
P
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Contribucion del concreto.

VCR = (3.5—2.5%:—) 0.5FRbd vf'c <1.5FRbd Vf'c

VCR=(3.5-25X 468) X .5X 8X30X230X V200 = 90.9 ton.

1.5 X FR bd ¥fic = 1.5 X .8 X 30 X 230 X ¥200=117.1 ton.

Contribucion del acero vertical.

Vv = 0083 FRyvd Av(145) / S

470

230

Vv = 0083 x08x4000x 230 x 142 x(1+

y /20

Contribucion del acero horizontal.

Vsh = 0.0083 FR fyvd Av (11 +%)/Sh

7
Vsh = 0.0083 x 08 x 4000 x 230 x 142 » (11-%)/20

Vu=VCR + Vsv+Vsh=90.9+13.2+38.8=1429ton.
Vumix. =2 FR bd ¥fc =2 X .8 X 30 X 230 X v¥200 = 156.13 ton

Vu mix > Vu.

VCR =90.9 ton

Vsv=13.2 ton.

Vsv=38.8 ton.
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CAPITULO V
MUROS.

Introduccién.

Los muros son los cerramientos verticales para los marcos. No son en general o
necesariamente hechos de concreto, si no de cualquier material que cumpla

estéticamente la forma y necesidades funcionales del sistemna estructural.

Los muros estructurales de concreto son & menudo necesarios como muros de
cimentacion, muros de escalera y muros de cortante que resisten cargas horizontales de
viento y sismo, en este ultimo caso se ha comprobado el buen funcionamiento de
edificaciones rigidizadas con muros de concreto, los cuales resisten cargas verticales y
horizontales evitando deformaciones excesivas de la estructura al presentarse un sismo

intenso.

Para muros csbeltos con poco refuerzo longitudinal se ha comprobado
experimentalmente que su comportamiento es similar al de los elementos con flexion,
atn cuando no se ha estudiado lo suficiente el efecto de la carga axial cuando existen
alteraciones de carga lateral principalmente en cuanto a pérdida de resistencia, rigidez y
deterioro del muro. En muros cortos, los efectos de la fuerza cortante empiczan a
predominar sobre los de flexién , y es en ese caso cuando se tiene poco conocimiento

de las propiedades de éste tipo de muros.

Muros de concreto con falla por cortante.

La proteccion contra el dafio a los elementos no estructurales que puedan proporcionar
los muros de cortante de concreto reforzado en edificios, es muy reconocida. En varios
temblores resientes se ha demostrado el buen comportamiento de los muros de cortante
bien disefiados. Algunos reglamentos requieren que las estructuras de muros de

cortante se disefien con mayor resislencia ante cargas laterales, que los marcos ductiles
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de concreto reforzado que poseen caracteristicas dindmicas similares. Esta precaucion
proviene de la creencia de que los muros de cortante son inherentemente menos
ductiles y que, probablemente, sea el cortante el modo dominante de falla de manera
apropiada el muro con falla por corntante deberia denominarse “ Mure estructural .
Ademas de las cargas laterales, los muros de cortante también tienen que soportar

alguna carga gravitacional.

Comportamiento de muros que fallan por cortante.

En términos generales, los muros de concreto reforzado presentan dos tipos de
comportamiento ante cargas laterales, diictil, cuando predomina la flexion sobre el

muro; vy fragil, cuando es determinante la influencia de la fuerza cortante.

En el primer caso, €] comportamiento de los muros es similar al de vigas, inclusive
se puede calcular con muy buena aproximacion su capacidad a flexion con los mismos
criterios que para vigas. No es igual el caso para fuerza coriante, ya que difiere el

comportamiento de muros y vigas para esta solicitacion.

El compoertamiento observado en muros de concreto reforzado ante fuerza cortante
puede idealizarse como se muestra en la figura 6.1 Para cargas muy bajas, el
comportamiento es practicamente elastico lineal, después el muro se va deteriorando,
siendo entonces diferente la curva de carga que la descarga, v el ciclo de carga

histerético muestra la forma usual de elementos donde rige la falla por conante.

Con base en resultados obtenidos de ensayes en modelos se ha podido llegar a

formulaciones que permiten predecir:

s Lacapacidad maxima de muros de corcreto reforzado ante fuerza cortante.

+ La capacidad sostenida
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e El lugar geométrico de los puntos de capacidad méxima, o sostenida, para diversos
valores de la distorsion

e Los ciclos histeréticos de comportamiento

E<iuerzo
e

MoK

FecittENZIO

scstenido

Ciclo histeretico
inestabie

Envatyverie ¢ esfuerzos
mdximos

[

Figura 6.1 Comportamiento ante alteraciones de carga de un muroe de concreto con

falla por cortante.
Prediccién de la resistencis.
Las expresiones basicas. obtenidas principalmente de ensayes en modelos de muros
reforzados con cantidades similares de refuerzo horizontal y vertical, se desarrollaron

tomando como base el criterio usual de sumar la contribucion del concreto y la del acero

de refuerzo.
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Contribucién del concreto.

De diversos estudios experimentales se ha observado que la principal variable que
determina ‘la resistencia de muros de concreto con falla por cortante es su relacién de
aspecto (relacién que existe entre el momento flexionaste y la fuerza cortante por la
longitud del muro en la seccidén considerade M/ Vi) En la figura 6.2 se rmuestra la
variacion de la contribucion del concreto a la resistencia para distintas relaciones de
aspecto. En esa figura se representa sobre el eje horizontal la relacién de aspecto y sobre
la vertical la diferencia de la capacidad mdxima observada y la contribucién del acero

dividida entre la raiz cuadrada de la resistencia del concreto; esto es:

Vu-Vs
fe

Ajustando por minimos cuadrados una expresion para M / Vit < 2, se llega a que la

resistencia basica del concreto cuando no actia carga axial sobre el muro, es de:

Vo=(16-03 (M/Vt)) Jfcz05/fc

Donde:

Vo = es la resistencia del concreto a cortante para cierta relacién de aspecto M/Vt, en
kg/em®

M = es el momento flexionante en la seccion critica considerada, en kg/cm®

V = fuerza cortante en la seccion critica. en kg.

t = longitud del muro, en cm,

f’c = resistencia a compresion del concreto, en kg/em’

E! limite inferior para Vo, 0.5 ¥f'c, es para ser congruentes con la resistencia a cortante

de vigas de concreto.
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La carga axial hace que se incremente la capacidad a cortante del concreto; en el
acero es de suponerse que para bajos niveles de carga axial mejora su adherencia con el

concreto.
La contribucion de la carga vertical e puede estimar en igual forma que para muros

de mamposteria. La ecuacion se obtiene de igualar e} esfuerzo de ruptura en tension

diagonal para condiciones con y sin carga axial, resultando:
Vc=Vo1l]+—a—— ;155
Vo Vo

Ve = esfuerzo cortante resistente del concreto bajo carga axial, en ke/em’

Donde:

o = esfuerzo axial actuante, en kg,/cm2

Vo = resistencia basica a cortante del concreto. en kg/c:m2

|
. Vo _{ 2
—9 = {(1.6-0.3 (M/V1]) }
2 w/Fc
¥a
Jte
1.0
[ ]
L ]
0.5 ——— ®
[ ]
- | 1 1 ! [
“a 0.5 W0 5 2.0 25 o,

Figura 6.2 Variacion de la respuesta de muros de conereto con relacion de aspecto del

MUro.
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Contribucion del acero de refuerzo.

Generalmente se expresa como:
Vs=pfy

Donde:

p = As/ sb, es la cuantia de refuerzo horizontal o vertical en el aima del muro.
fy = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, en lcg/cm2

As = 4rea del refuerzo del muro, en cm’

S = separacion vertical u horizontal del refuerzo, en cm.

b = espesor del muro, en cm.

Para el cdlculo de la contribucion del acero debe considerarse que porcion del refuerzo
veﬁicat y horizontal se tomard en- cuenta. Con base en los resultados obtenidos de
ensayes, se¢ han propuesto dos formas de calcular dicha contribucién que conducen a
resultados muy similares si las cuantias de refuerzo en las dos direcciones ortogonales

no son muy diferentes.

o Tomar el refuerzo horizontal y aplicar la expresion Vs = pfy cuando M / Vit es
mayor o igual que la unidad. Cuando la relacion de aspecto es menor que uno, se
debera emplear la cuantia de refuerzo vertical.

s En ése método, la contribucion del acero se calculard con las expresiones siguientes;

Vs = pv fyv s M/ Vt<0.25
M 1 5 M
Vs=phivh| — - — |+ 1=-—=
cem(3-LJomen(2- )
§025< ™M <125
Vi
Vs=phiyh s M/Vi>125
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Donde los subindices v y h se refieren al refuerzo horizontal y vertical, respectivamente.

Este Gltimo método es mas racional que el primero, pero como ya se menciono,
ambos conducen a resultados muy similares cuando la cuantia de refuerzo en una

direccién no es mayor del doble de la otra,

Debe quedar claro que es necesaria la presencia de refuerzo en ambas direcciones
en el aima del muro para que puedan aplicarse las expresiones anteriores. También se
considera conveniente la presencia de una cuantia minima de refuerzo para evitar
problemas de agrietamicnio por contraccion; el porcentaje minimo de refuerzo
recomendado por las NTC es de pmin. = 0.0025

Método de disefio propuesto.

Empleando el criterio usual de sumar las contribuciones del acero y del concreto para
determinar la capacidad maxima, y considerando que son variables aleatorias, se ajusto

por minimos cuadrados una expresion del tipo:

V=A+BVc+Cvs

Donde:

V = es la resistencia total a cortante, en kg/em’

Ve = es Ia contribucién del concreto a la resistencia, en kglem®
Vs = es la contribucion del acero a la resistencia, en kg/cm®

A, B,C = son parimetros a determinar del ajuste.

Considerando los diversos muros que indica la literatura especializada y de ensayes
realizados, se determina que los mejores estimadores A, B y C, considerando Ve y Vs
como variables aleaterias son:

A=1522
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B =0.937
C=0948

El coeficiente de correlacién miltiple resultd 0.98 para los pardmetros mencionados, la
relacion de valores calculados a valores medidos experimentalmente fue 1.0033, y el
coeficiente de variacién 0.05, por lo que Ia expresion que predice con mejor

aproximacion la resistencia a cortante de muros de concreto reforzado es:
V=15+0.94Vc+095Vs

Con dicha expresién, Vo se modificd ligeramente para que se obtuviera la mejor
estimacion de los pardmetros A, B y C. La contribucion basica del concrefo para este

€aso es:

) 2
Vo= [1.75 - 0.33(%} Ve 2 O.SJf'c)

El primer término de la ecnacion:
V=15+0.94Vc+095Vs

podria considerarse como un término no totalmente explicado; esto es. darsele diversas

interpretaciones:

s Reflejar los errores humanos en la apreciacion de los datos experimentales.

* Tomar en cuenta que los diversos experimentos se realizaron con distintos sistemas
de carga.

s Representar un término correctivo que toma en cuema la historia de carga del muro.

s La friccién desarrollada entre Jas grietas,

Que el acero de refuerzo no contribuyera en toda su capacidad, pfy, podria

explicarse en funcién del desarrollo del agrietamiento en el alma del muro, ya que el
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refuerzo que cruza las grietas sufte flexiones inducidas por el corrimiento relativo de las
superficies de concreto. Este fendmeno tiende a disminuir la capacidad a carga axial del
refuerzo, reducir la adherencia con el concreto, aumentar ¢} deterioro del muro, €

incrementar la posibilidad de pandeo del refuerzo en compresion.

A pesar de que con las formulas anteriores s¢ puede calcular con gran precisién la
capacidad a cortante, se considera conveniente presentar una expresion mas sencilla que
calculara la capacidad con aproximacion suficiente, por lo que se optd por la ecuacion
alternativa:

V=V¢c+Vs

que es simplemente la suma de las contribuciones del acero v del concreto.

Contribucion de los elementos de confinamiento del muro.

Al aplicar las formulas anteriores a muros confinados por columnas ¢ muros
transversales se observo que el esfuerzo calculado resultaba inferior al obtenido en un
ensaye, si este se calculaba considerando unicamente el area del muro. Para determinar
el ancho efectivo con e! cual contribuyen los elementos de confinamiento, se procedio
de la siguiente manera: para algunos muros se calculd la contribucién del acero y del

concreto con las formulas siguientes.
Vo = (1.6— 0.3[%) }ff"c > 0.5/f¢c

Vc:VoxJH—aw-; 2 <5
Vo Vo
Vs = pfy

V=Vc+ Vs
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¥ se sustrajeron estas contribuciones del esfuerzo ultimo del muro; la diferencia de
ambas cantidades era la contribucion de los elementos de confinamiento. De esta
manera, y de forma consistente, se determiné que el drea de los elementos de
confinamiento, columnas ¢ muros transversales, que contribuye a resistir la filerza

cortante es la limitada por un ancho total igual a 2b, siendo b el espesor del muro.

Cabe sefialar que los esfuerzos calculados con las formulas anteriores se
compararon con esfuerzos promedios calculados al dividir la fuerza cortante entre el
area efectiva de los muros, es decir se considerd que los esfuerzos cortantes se

distribuyen aproximadamente de manera uniforme en el muro. Lo anterior es

Justificable si se acepta que el concreto no es un material de comportamiento lineal y .

que la distribucién de las deformaciones unitarias sobre la seccién transversal de
elementos peraltados ante niveles altos de fuerza cortante no es lineal. La primera
suposicion esta fuera de toda discusion, y en lo referente a la distribucién no lineal de
las deformaciones unitarias se ha demostrado experimentalmente que para el caso de
muros de concreto se cumple este aspecto, y que aumenta la no linealidad con ¢l nivel

de fuerza cortante,

Validacién del método de disefio propuesto.

En términos generales son aceptables los valores calculados con las fdrmulas propuestas
con los métodos en los ensaves realizados; sin embargo, queda claro que muchos se
ejecutaron con condiciones de carga muy diferentes de aquellas para las que fueron
deducidas las formulas, sin embargo, la aproximacién que se obtuvo para predecir la
resistencia a cortante de muros de concreto cuando la relacidn de aspecto M /Vt o H/t en

¢l caso de fuerza cortante esté concentrada a una altura H entre 2.5 y 0.25.
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Recomendaciones de diseiio.

Valor nominal de diseiic de la resistencia a cortante.

Con el método propuesto para calcular la resistencia de muros de concreto con falla por
cortante se tiene buena aproximacidn respecto a la resistencia medida
experimentalmente; sin embargo, el método predice un valor medio de la resistencia,
por lo que es necesario hacer ciertas modificaciones para tomar en cuenta la variabilidad
de los pardmetros que intervienen en las expresiones para ¢l calculo (M, V,t, fc, p, fy,
etc.), y hacer que la confiabilidad sea similar a la que presentan otros elementos de

concreto con falla por cortante.

En los diversos codigos nacionales ( estatales y del Distrito Federal ) se pide se

cumpla la siguiente condicion:
Fcy Sd<FRRJ

Donde:

Fc = factor de carga

£8d = efecto de las cargas con su valor nominal
FR = factor de reduccion de resistencia

Rd = resistencia nominal de disefio.

En dichos reglamentos se especifican los diversos valores nominales de las cargas
muertas, vivas, accidentales ( viento y sismo) que deben tomarse en cuenta para el
disefio, y que tengan una probabilidad de 2% en ser excedidas. Los factores de carga
consideran la importancia de la estructura y varian de acuerdo con la combinacion de
diversas acciones. Para disefio bajo cargas verticales se ha establecido un valor de Fe =
1.4, y para cargas verticales mas accidentales Fc = 1.1. en algunas ocasiones estos

factores se incrementan por diversas razones.
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En el caso de la resistencia nominal, los reglamentos especifican en sus secciones
respectivas los procedimientos a seguir para obtenerla y se indica que para casos no
cubiertos, como el de muros de concreto con faila por cortante, la resistencia de disefio (
su valor nominal multiplicado por el factor de reduccion FR ), se determine por métodos
analiticos o experimentales.

Se propone calcular la resistencia a cortante como:

+ Resistencia basica del concreto a cortante.
MY
Vo = [1,6u 0.3[~ﬁ] ]\} ez 05Jfc

« Contribucién del concreto tomando en cuenta el esfuerzo axial.

Ve=Vox l+i ;

Vo ' Vo
+  Contribucién del acerc de refuerzo.
Vs =pfy
* Resistencia a cortante.
Vu=085(Vc+Vs)
s Resistencia de disefio a cortante.

Vu=FRV'u; FR=080

Donde:

M = momento flexionante, en kg. - cm.
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V = fuerza cortante, en kg.

t = longitud total de! muro, en cm.

fe=08fc

f'c = resistencia del concrelo a compresion, en kg/em?

p = porcentaje de refuerzo en el alma del muro.

fy = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo en el alma del muro.

FR = factor de reduccion de resistencia.

Recomendaciones constructivas.

Se considera como una recomendacion adicional a las que se emplean en la practica

usual la referente a la unidn entre muros transversales.

Anteriormente se mencioné que ocurriria la separacion entre ellos si no se colocaba
refuerzo suficiente que lo evitara, se observo en los ensayes que si se aplicaba refuerzo
adicional en forma de bastones tal que la separacion de éste en la unién no fuera mayor
que el ancho del muro mas deigado de los que se cruzan, la separacion no ocurriria y los
muros trabajarian en conjunto. También es conveniente recordar que ¢l refuerzo vertical
v horizontal en el alma del muro no deben ser muy diferentes; se aconseja que la cuantia

de refuerzo en una direccion no sea mayor que el doble de la otra.

Muros sujetos a cargas verticales.

Este tipo de muros estan sometidos a compresion en virtud de la accién de las cargas,
principalmente verticales, que actian en el plano dei muro. En esencia estos elementos
estructurales no son mas que columnas de seccion rectangular, o incluso en L como es
el caso de las secciones representadas en la figura 6.3 Su amplio desarrollo en una de

sus dos dimensiones horizontales, permite absorber con comodidad los esfuerzos
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horizontales contenidos en su plano, esfuerzos que en general, son secundarios frente a

la carga gravitatoria de las cargas soportadas.

O O O 0 0O 0O e o (@] &) [®
D O O 0 0 0O O D O O q
L ~ A

L =

<
=

Figura 6.3 Secciones de muros cargados verticalmente.

Condiciones para dimensionamiento.

Considerando aisladamente, el muro de carga funciona y se deforma como una
columna, por lo tanto se deben dimensionar por flexocompresion teniendo en cuenta las

siguientes disposiciones.

En tableros cuyos bordes verticales posean suficiente restriccion, la longitud

efectiva de pandeo, H’ se calculard como sigue:

H' =H si H/L <035
H'=(13-085H/L)H si 035<HL=>08
H' =1.72 si HL=z=08

Donde:
H = es la altura del muro

L = es la longitud horizontal del tablero.

Se entiende por tablero una porciéon de muro limitada por elementos estructurales

verticales capaces de dar restriceién lateral, o todo el muro si solo hay dichos elementos
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en los bordes del muro. Se considera suficiente restriccion lateral la presencia de
elementos estructurales ligados al tablero en sus bordes verticales, siempre que su
dimension perpendicular al plano del muro no sea menor que dos y media veces el

espesor del mismo.

En muros de uno o varios tableros cuyos bordes no tienen suficiente restriccion, H’

se tomara igual a H si H/L es menor que o igual que 0.35, e igual a:
H . .
021 S(f + 4,3)H <2H L = eslalongitud horizoantal del muro.

st H/ L es mayor que 0.35

Si las cargas son concentradas, se tornard como ancho efectivo una longitud igual a
la de contacto mas cuatro veces el espesor del muro, pero no mayor que la distancia

centro a centro entre cargas.

Refuerzo minimo.

En toda direccion en que la dimensién de un elemento estructural sea mayor que 1.50

m., el refuerzo que se suministre no sera menor que:

_660x X1
fy(X1 +100)

Donde:

as = drea transversal de refuerzo colocado en la direccion que se considera, por unidad
de ancho de la pieza { em¥/em.). El ancho mencionado se mide perpendicularmente a
dicha direccion y a X1.

X1 = dimensién minima del miembro medida perpendicularmente al refuerzo (¢cm.)

Si X1 no excede de 15 cm., el refuerzo puede colocarse en una sola capa. 5i X1 es

mayor de 15 cm., el refuerzo se colocara en dos capas proximas a la cara del elemento.
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Si la resultante de la carga vertical de disefic queda dentro del tercio medio del
espesor del muro y, ademas, su magnitud no excede de 0.25 f'c Ag, el refuerzo minimo
vertical del muro serd el indicado en el refuerzo minimo, sin que sea necesario
restringirlo contra pandeo; st no se cumple alguna de las condiciones anteriores, el

refuerzo vertical minimo sera:

e Larelacion entre el drea de refuerzo vertical y ¢l drea total de la seccidn no serd
menor que 20 / fy (fy en kg/em®) ni mayor que 0.06 y habra que restringirlo
contra pandeo mediante grapas.

s El refuerzo minimo horizontal serd el que se pide como refuerzo minimo

anteriormente mencionado.

Muros sujetos a fuerzas horizontales en su plano.

El proposito de estos elementos es resistir e} empuje de un volumen de tierra u otro
material. E] muro en voladizo es el que se construye de concreto reforzado, utiliza el
peso de la tierra para resistir Ia tendencia a volteo que se presenta en el borde exterior y
la losa vertical, apoyada en su base horizontal funciona como una viga en veladizo que

resiste el empuje de tierras.
La estabilidad de un muro de contencién debe revisarse con respecto a las tendencias a:

&« Deslizarse en su base.
e Girar sobre su borde exterior.

+ Romperse o asentarse de manera desigual en el borde exterior.
El procedimiento de disefio consiste en suponer las dimensiones y materiales del muro,

revisando después su estabilidad respecto a las posibles fallas mencionadas

anteriormente. Una vez que se han establecido las dimensiones aceptables. se revisan
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los elementos estructurales, o sea la base y la losa vertical, con respecto a los esfuerzos

unitarios en el concreto y ek refuerzo, haciendo las modificaciones necesarias.
Por consideraciones practicas, se requiere que en la parte inferior del muro quede

situada por debajo de la linea de congelacibn del terreno; también es necesario

suministrar agujeros de drenaje a intervalos regulares, para permitir la salida del agua.

Presidn de tierras.

Las fuerzas principales a considerar en el disefio de un muro de contencidn som,
primero, el peso del muro y segundo, el empuje que ejerce la presion de la tierra
confinada. El peso del muro puede calcularse con exactitud si se conocen sus
dimensiones, sin embargo, €l empuje de tierras depende de varios factores. Cuando la
tierra suelta se deposita sobre un plano horizontal, forma un monticulo, el angulo entre
la horizomai y el lado del monticulo se conoce como dngulo de reposo del material y los
diferentes materiales pueden tener distintos angulos de reposo; para relleno de tierra
comtin éste dngulo se considera cercano a los 33.5° lo cual corresponde a una pendiente

del.5al.

Cuando la superficie del terreno confinado es horizontal, como se muestra en la

figura 6.4 a , la presién de tierras puede determinarse por medio de la formula:

2
P = 0286 (“’h )
2

P = magnitud de la presion, en kg. por metro lineal de muro

Donde:

w = peso del material confinado, en kg/rn3

h = alura de la columna de material, en m.

Cuando el muro debe soportar una sobrecarga, o sea una pendiente de material por

encima de la parte superior del muro, la presion se calculara con la siguiente ecuacion:

342




Esto se muestra en la figura 6.4 b

Para identificar una fuerza es necesario conocer tres de sus elementos: magnitud,
direccién y linea de accion; la magnitud de los empujes puede establecerse mediante las
dos férmulas anteriores, su direccion es hacia el mure, segin se indica con las flechas y,
para los dos casos ilustrados en las figuras anteriores, la linea de accién del empuje
cruza el muro en un punto situado a h/3, medido desde la parte inferior del volumen de
tierra confinada. Para muros en voladizo o con contrafuertes que soportan una
sobrecarga, la linea de accion cruza por un punto situado a una tercera parte de la attura
del planc que pasa por el borde interior de la base ( ver figura 6.4 ¢ } En cualquiera de
los tres casos anteriores, se supone que la linea de accidn del empuje es paralela a la

superficie superior del material confinado.

13 : :‘_‘IL
i | 1
\ : !
A & i
7 )
|4 ' (__/I
T | ,_1_ f
4 ‘ i 4 The
o 1 T =

P = 0285 4

P=0g3yent Peogzy i
(a) (b) (c)
Figura 6.4
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Consideraciones para dimensionamiento.

Las disposiciones se aplican a muros cuya principal funcién sea resistir fuerzas
horizontales en su plano, sin cargas verticales de consideracidn, con relacién L/t no
mayor de 70 ( L = longitud horizontal del muro, t = espesor del muro.) Si actian
cargas verticales importantes, la relacion L/t debe limitarse a 40 y se aplicard lo
dispuesto para muros sometidos a cargas verticales. El espesor de estos muros no serd
menor que 13 cm.; tampoco serd menor que 0.06 veces la altura no restringida
lateralmente, a menos que se realice un analisis de pandeo lateral de los bordes del
mure; o se les suministre restriccion lateral. En construcciones de no mas de dos
niveles, con altura de entrepiso no mayor que 3.0 m., el espesor de los muros puede ser

de 10 cm.

La resistencia de muros a flexiéon en su plano puede calcularse con la ecuacion
siguiente:
MR=FR Asfyz
Donde:

z = brazo del par interno.

Si la carga vertical de disefio, Pu no es mayor que 0.2 FR t L f'c y la cuantia de
acero a tension As/td, no excede de 0.008 ( d es el peralic efectivo del muro en la

direccion de la flexién ) El brazo z se obtendra con el siguiente criterio:

Z =08L si HL=10
Z=04(1+HL)L si 0.5<H/L <08
H =12H si H/A <05

Donde:
H = altura del muro
L = longitud del muro

El 4rea de acero a tension no serd menor que:
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Asmin=07YEC g

Donde:
b = ancho del muro.

d = peralte efectivo

En muros con relacion H/L no mayor que 1.2, el refuerzo para flexion o
flexocompresién que se calcule en la seccidn de momento maximo se prolongara recto y
sin reduccion en toda la altura del mure, distribuido en los extremos de éste en anchos
iguales a (0.25 — 0.1 H/L) L, medidos desde el borde correspondiente, pero no mayor
cada uno que 0.4H.

Si la relacién H/L es mayer que 1.2, el refuerzo para flexion o flexocompresion se
colocara en los extremos del muro en anchoa iguales a 0.15L medidos desde el borde
correspondiente. Arriba del nivel 1.2L este refuerzo puede variar de acuerdo con los

diagramas de momentos y compresiones respetando las disposiciones de anclaje.

Deben suministrarse elementos de refuerzo en las orillas de los muros y diafragmas
estructurales donde el esfuerzo de compresién en la fibra més esforzada exceda de
0.2fc bajo cargas de disefio incluyendo el sismo; también se contara con éste refuerzo
en los bordes de aberturas en muros donde se exceda el limite anterior para el esfuerzo
de compresion. Los elementos de refuerzo pueden interrumpirse en las zonas donde el
mdximo esfuerzo de compresion calculado sea menor que 0.15 fc. Los esfuerzos se
calcularan con las cargas de disefio, usando un modelo elastico lineal y las propiedades

de secciones brutas.
Los elementos extremos a que se esta refiriendo contaran a todo lo largo, con el

refuerzo transversal que se especifica para columnas en elementos sujetos a

flexocompresion.
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Un elemento extremo de un muro estructural se dimensionard como columna corta
para que resista, como carga axial, la fuerza de compresion que le corresponda,
calculada en la base del muro cuando sobre éste actile el maximo momento de volteo
causado por las fuerzas laterales y las cargas debidas a la gravedad, incluyendo el peso
propio y las que le transmita el resto de la estructura. Se deberan incluir los factores de

carga y de resistencia que correspondan.

El refuerzo transversal de muros que tengan elementos extremos debe anclarse en
los nicleos confinados de estos elementos, de manera que pueda alcanzar su esfuerzo de

fluencia.

La fuerza cortante VCR. que toma el concreto en muros sujetos a fuerzas

horizontales en su plano se determinara con el criterio sigutente:

Si la relacién de altura a lo largo horizomtal H/L, del muro no excede de 1.5, se

aplicara la expresion:
VCR =085 FR Vf'ctL

Si H/L es igual a 2 o mayort, se aplicaran las siguientes expresiones

VCR=FRtd (0.2 + 30p)Vf'c sip<0.01
VCR=05FRtd Jf'c sipz0.01

Para valuar VCR, el peralte efectivo del muro se tomara igual a 0.8L., cuando H/L este

comprendido entre 1.5 y 2.0 puede interpolarse linealmente.

Ej refuerzo necesario por fuerza cortante se determinara con el criterio siguiente:

La cuantia de acero para refuerzo horizontal, ph, se calculara con la expresion:
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Vu -~ VCR
FRfydt

y la de refuerzo vertical, pv, con:

0.0025 + 0.5 ( 2.5~ H/L ) ( ph—0.0025 )

ph=200 pv =20
Sht Swvt
Donde;
Sh y Sv = separaciones de los refuerzos horizontal y vertical, respectivamente
Avh = érea de refuerzo horizontal comﬁrendida en una distancia Sh
Avv = drea de refuerzo vertical comprendida en una distancia Sv
H = altura del muro.

L = longitud total del muro.

No es necesario que la cuantia de refuerzo vertical por fuerza cortante sea mayor
que la de refuerzo horizontal. Si la relacién H/L. no excede de 2.0, la cuantia de refuerzo

vertical no debe ser menor que la de refuerzo horizontal.

Las barras verticales deben estar ancladas de modo que en la seccién de la base del

muro sean capaces de alcanzar su esfuerzo de fluencia.

Para refuerzo minimo las cuantias de refuerzo horizontal v vertical en cada
direccién no serdn menores de (.0025. El refuerzo se colocaria uniformemente
distribuido con separacién no mayor de 35 cm. Se pondrd en dos capas, cada una
proxima a una cara del muro, cuando el espesor de éste exceda de 15 cm., o el esfuerzo
cortante medio debido a las cargas horizontales de disefio sea mayor que 0.6 ¥f'c ; en

caso contrario, se podra colocar en una capa a medio espesor.
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Limitacion para Vu, en ninglin caso se admitird que la fuerza cortante de disefio, Vu

sea mayor que
2FRL1 Ve
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CAPITULO V1

LOSAS.

Introduccion

Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en planta son relativamente
grandes en comparacién con su peralte. Las acciones principales sobre las losas son
cargas normales a su plano, ya que s¢ usan para disponer de superficies utiles

horizontales como los pisos de edificios o las cubiertas de los puentes.

Losas en una direccion.

Las losas en una direcciéon son tableros de piso estructurales de concreto que estan
apoyadas sobre vigas o muros paralelos en dos de sus lados quedando libres los otros

dos, como se muestra en la figura 5.1

L J;
acero princioul ,,':ﬂ'

Eapasce de ls losa 1y

>

-

Figura 5.1 Vista isométrica de un sistema de losa en una direccion de cuatro claros

continuos.
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En la figura 5.2 se muestra un sistema de piso usado frecuentemente cuando los
marcos de un edificio forman tableros de losa de dimensiones relativamente grandes. Se
suele en estos casos colocar vigas secundarias en la direccion corta del tablero, de tal

manera que se forman varios tableros de losa mis pequefios.

Cuando la relacién entre e} lado largo y el lado corto de estos tableros es mayor que
dos, las losas se pueden disefiar como losas en una direccion, aunque esten apoyadas en
realidad en sus otros lados, ya que, trabajan en forma similar a las losas, mostradas en la

figura 5.1

-
Viga principal
Viga secundaria
Viga secundaria
Viga principal

i . —
L L Viga principal
_......_._.&‘\}-—._._-.—‘-._—-.—._—.__--—-_.!: [E————

Figura 5.2 Sistema de piso con vigas secundarias.

Comportamiento v dimensionamiento.
Las losa en una direccion se comportan esencialmente como vigas. Puede considerarse

que la losa es una viga cuyo ancho es la longitud del apoyo (figura 5.3), o bien, como

se hace mas frecuente, puede suponerse que la losa esta formada por una serie de vigas
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paralelas e independientes de un metro de ancho, como se muestra en la misma figura,

que se flexionan uniformemente.
¢ Momentos flexionantes.

El disefio de estas losas es, por consiguiente, similar al de vigas, con algunas
caracteristicas que son las siguientes. Se recomienda iniciar el disefio fijande un valor
del peralie que garantice que no ocurran deflexiones excesivas, ya que esto es el factor
que sucede regir en el disefio. Es valido considerar los espesores de losa con los que no
se exceden las deflexiones permisibles que recormenda el reglamento ACI, o bien puede

fijarse un espesor tentativo y calcular las deflexiones.

Una vez determinado el espesor total de la losa, se calcula el peralte efectivo
restando el recubrimiento del espeser. Las NTC recomiendan un recubrimiento libre de

1.5 cm. o el diametro de la barra, el valor que sea mayor.

El caleulo de los momentos flexionanies y de las fuerzas cortantes puede realizarse
después, considerando que la losa es una viga continua de un metro de ancho con carga
uniforma. Puede usarse cualguier método de analisis elastico o bien los coeficientes que
se presentan en los manuales de disefio. Si se hace un analisis formal, el claro L, es igual
que las vigas, se cuenta a partir del centro de los apoyos, excepto el ancho de éstos es
mayor que ¢l peralte efectivo, en este caso, el claro se cuenta a partir de la seccién que

se halla a medio peralte efectivo del paiio interior de los apoyos.

Debe notarse que el método de calcular los momentos flexionantes y fuerzas
cortantes considerando franjas de losa de un metro de ancho es conservador, ya que no
puede por lo general deformarse libremente en direccion perpendicular a las franjas. se
desarrollan esfuerzos de compresion normales a las franjas que aumentan ligeramente la

resistencia en la direccion considerada.



s Acero de refuerzo.

Una vez determinado el peralte efectivo, d y los momentos flexionantes, se calcula el
refuerzo necesario con las ecuaciones de flexién en vigas. Generalmente, las losas son
elementos sub reforzados, por lo que se pueden aplicar las ecuaciones correspondientes
a este tipo de elementos previa comprobacién de que las relaciones de refuerzo, p,
resulten menores que la relacion balanceada, pb. El refuerzo obtenido se coloca en
direccion paralela a las franjas, o sea, en la direccién del claro considerado. En
direccion perpendicular es necesario colocar también refuerzo para resistir los esfuerzos
producidos por contraccion del concreto y por cambios de temperatura, y por la faha de

uniformidad de la carga.

Ya que la losa no puede acortarse libremente en direcciéon perpendicular al claro, se
agrietaria si no se colocase este Gltimo refuerzo. Tanto el refuerzo por flexiéon como el
de contraccién y cambios de temperatura, deben satisfacer ciertos requisitos de cuantia

y separacion que se mencionan a continuacion.

Las NTC especifican que el refuerzo por flexion sea el minimo recomendado para

vigas, 0 sea :

_074fe
fy

As min.

El ancho b se considera 100 cm. y e} drea obtenida de esta manera es la necesaria para

una franja de un metro de ancho.

La separacion del refuerzo no debe ser superior a la especificada para el refuerzo
por contraccién y temperatura. Para este refuerzo fas NTC — 96 recomiendan la misma
area minima que para otros elementos estructurales que tengan una dimensién minima
de 1.50 m. La ecuacién correspondiente para una franja de un metro de ancho es Ia

siguiente:
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66000 h

Ascontr.= ——
fy (h +100)

Donde

hesel espésor de losa.

El drea que se obtiene con esta ecuacion es también la necesaria para una franja de
un metro de ancho y es aplicable a losas no expuestas directamente a la intemperie. Si
no se cumple con esta condicion, el valor calculado con la ecuacién anterior debe

multiplicarse por 1.5 La separacion entre barras no debe exceder de 50 cm. ni de 3.5h.

Las NTC permiten calcular el refuerzo por contraccién y temperatura en forma
simplificada usando una relacién de refuerzo, p, de 0.002 para losas no expuestas a la’

intemperie y de 0.003 para el casc en que si lo estén.

En el dimensionamiento de losas es frecuente calcular el drea de acero por metro de
losa, después elegir el didmetre de la barra, y por Gltimo, calcuiar la separacion entre
barras. Este iiltimo valor calculado puede hacerse en forma rdpida con la siguiente
ecuacion:

_ 100 x Ab
=

8

Donde S es la separacidn entre barras, Ab, el drea de cada barra y As el area por metro

de ancho de losa.

El refuerzo por flexion debe detallarse de tal manera que se satisfagan los
requerimientos de acero en las secciones de momento negativo y positivo vy, ademas,
que se cumplan los requisitos de longitud de desarrollo. Es dificil ajustarse a las
necesidades tedricas de refuerzo en todas las secciones de una losa. En la préactica se ha
de buscar que las separaciones sean lo mas cercanas a los valores tedricos, pero al
mismo tiempo conviene modularlas para obtener distribuciones regulares y armados

sencillo que simplifiquen la construccion y la supervision. También puede aprovecharse
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la posibilidad de redistribucién de momentos que permitan los reglamentos y que
consiste en reducir los momentos negativos y aumentar los positivos en cantidades

limitadas y siempre que se conserve el momento estatico total.

~<

Figura 5.3 Franja de losa que trabaja como viga de un metro de ancho.

En la figura 5.4 se muestran algunas recomendaciones tipicas para la colocacién
del refuerzo por flexién. Estas recomendaciones son vélidas cuando los claros y las
condiciones de carga en cada claro son semejantes. En caso contrario, los dobleces y
cortes de barras deben hacerse con la ayuda de un diagrama de momentos. El acero por
contraccién y temperatura, no mostrada en la figura, se coloca en forma de barras rectas

en el lecho inferior de la losa por encima del refuerzo por flexion.
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a,/4 a,/4 a/4
SR— b f— b—s]
a,/7 a4 a,/s T{ | 3,/5 a a,/5
@ o e
a,/7 a 2,/5 -Tj a,/5 a,f5 a,/5
' 15 e mnimo
® 2 syl LA
[ i — —
' . [
® 0.125a, 01254, 0.125a, ‘
a 15 cm minimo a,

1

NOTAS: a) Los dobleces son a 45 grados, b) En losas perimetralmente apoyadas los cortes v
dobleces se hacen en fimcion del claro corto para el refuerzo en ambas direcciones, ¢) En el apoyo

extremo debe proporcionarse un anclaje adecuado a partir del pafio del apoyo.

Figura 5.4 Detalles tipicos del refuerzo de losas.

¢ Revisién por cortante.

En la gran mayoria de las losa, la fuerza cortante no es un factor importante. Sin
embargo, debe revisarse, v en caso de que la seccidn de concreto no pueda resistir la
fuerza cortante, debe aumentarse dicha seccion, ya que por razones constructivas no es

posible usar refuerzo por cortante en estas losas.

Ejemplo de disefio de una losa con carga uniformemente distribuida.

Se trata de una estructura muy sencilla de dos tableros de 9 por 7m., la cual ademas de
las vigas principales que unen las columnas en las dos direcciones, tiene vigas
secundarias en la direccion del lado corto, de tal manera que la losa queda dividida en

tableros méas pequefios de 7 por 3 m. ya que la relacion entre claro largo y claro corto en
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estos tableros es mayor que dos, se puede considerar que la losa trabaja en una sola

direccion que es del lado cono.

Como datos se tiene que la carga viva de servicio, o sea, sin factor de carga, es de
500 kg/m’ y que la carga muerta es de 150 kg/m’. Para calcular el espesor, h, el cual se
requiere para estimar el peso propio y posteriormente para calcular et area de acero por
flexion se uso la tabla del reglamento ACI para peraltes totales minimos de vigas y losas
que trabajan en una direccion cuando no se calculan las deflexiones y cuando las
deformaciones de dichos elementos no perjudican a elementos no estructurales. Para
este fin. considerando los claros como mds desfavorables, ya que tiencn un apoyo
continuo y otro no. El valor que corresponde a este caso es de L/24. De acuerdo a las
NTC como el ancho de las vigas de apoyo es mayor que el peralte efectivo, fue

necesario hacer tanteos respecto. al peralte para determinar el claro efectivo.

El factor de carga usado fue de 1.4, que es el que sefiala el reglamento del Disirito
Federal. A continuacion se calcularon las cargas de disefio multiplicando las cargas de

servicio por el factor de carga.

Para calcular el 4rea de acero por flexién se ordenaron los cdlculos en forma de
tabla. En el primer renglén, se anotaron los coeficientes del factor Wu Ln’ tomados de
la tabla de momentos flexionantes y fuerzas cortantes del reglamento ACIL. El factor
1/24 corresponde al momenio negativo en los apoyos cuando es claro es menor de
3.05m; 1/14, a momento positivo en el extremo, considerando que la losa estd
restringida por la viga de borde del eje A, y 1/16, a momento positivo en claros

interiores.

A partir de los coeficientes, se calcularon los momentos flexionantes multiplicando

jos coeficientes por Wu Ln’.

En el renglon 3 se calcularon los valores de Mu/® b d* f'c considerando para @ un

valor de 0.9
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En el renglon 4 se muestran los valores de o obtenidos de la grafica para disefio por
flexién. Ya conocidos los valores de w, se calcularon los valores de p, y el valor de p

minimo renglén 5.

En el renglon 6 se muestran los valores de As obtenidos multiplicando los valores
de p por el ancho de la franja de losa, o sea 100 cm., y por el peralte de 8.5 cm. en las
secciones en que ¢l valor calculade de p resulté menor que p min se usd este dltimo

valor.

Finalmente, en el renglén 7 de la tabla se muestran las separaciones de las barras
suponiendo que se usan del no. 2.5 Para la revision por cortante se usé la mayor fuerza
cortante, que es la que actia en el apoyo interior de los claros extremos. Al final del

ejemplo se muestra croquis de armado.

b

Ejemplo. 900 900 c

B .
e
Datos:
700

2
s

v

I U U { o
_>||‘_b30todas

las trabes.
W ( carga viva ) = 500 kg/m®  ( carga de servicio )

W ( peso propio ) =1 X .11 X 2400 = 264 kg/m’
W ( carga muerta ) = 150 kg/m’
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Materiales :
Concreto f°c =200 kg/cm®
Acero fy = 4200 kg/cm’

Carga de disefio:
Wu = 1.4 ( 500 +264 +150) = 1280 kg/m’
Wuln®=128X2.7 =933 ton*m.

Cilculo del espesor:
h=L/24
Ln=300-30=270
h=270/24=11.0cm

Caleulo de dreas de acero por flexion Viga
A Sec.

Viga
Sec.

Concepto

1. Coeficiente de momento

Negativo 1124 112

1712

1712

Positive
1/14

2. Momentos ( ton.m})

Negativos 0.388 0.777

1716

0.777

1/16

0.777

Positivos 0.666

3, Mu/¢bd’ fc

Negativos 0.044 0.088

0.583

0.088

0.583

0.088

Positivos 0.075 0.066

358

0.066



4. W ( grafica de disefio por
flexion.)
Negativos 0.06 0.10

Positivos 0.09 0.092

5. p=wfic/fy .0019 0032
Negativos 0029

Positivos 0029

6. As=pbd (cm’/m)
Negativos 1.62 272

Positives . 2.47 2.47

7. $=100 Ab/ As

Negativos 30.25 18.0¢

Positivos
19.83 ' 19.83

Acero por temperatura v contraccion.
p=00020, As=pbd=.0020X 100X 8.5=1.7 cm’/m.
S=100Ab/As=100X 49/1.7 =288 cm.

Revisién por cortante.
Vu=1.15Wuln/2

Vu=1.15X 1280 X 2.70 /2 = 1987 kg.
Ve=0.5Vcbd =0.5V160 X 100 X 8.5 = 5376 kg.
FR Vc = 0.8 X 5376 = 4300 kg

Vu<V¢
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0.10

0032

272

18.01

0.092

0029

247

i9.83

0.10

0032

2712

18.01



Croquis de armado.

2 bastones a 40/3 = entre cada
par de columpios.

Ln/4 =68 Ln/4 = 68

Ln/7=40 Ln/3=55 Ln/5=355
— +—

Barras No. 2.5

Recubrimiento libre = 2 ¢cm.
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Cargas concentradas.

En ocasiones, ademds de la carga distribuida debida al peso propio y a la carga viva,
actiian cargas concentradas sobre la losa. Esto es commin en el caso de puentes o de pisos

que soportan maquinaria, tanques ¢ cargas similares.

Para disefiar losas en una direccidn con cargas concentradas se presentan dos
métodos. El primero es el.que se conoce como métode del ancho efectivo. Se basa en la
hipdtesis de suponer que la carga es resistida por una franja de losa de ancho efectivo,
be, simétrica respecto a la carga, como se muestra en la figura 5.3 El ancho efectivo

depende de las dimensiones de la placa de carga o area que ocupa la carga concentrada,

de su posicion dentro de la losa v de las condiciones de apoyo de la losa. Una vez -

determinado be, como se indica a continuacion, se¢ disefia la franja de la losa como si
fuera una viga de ancho be v peralte d. El refuerzo necesario se adiciona al que se
requiera por carga distribuida, verificando que con el acero total la losa sera siendo

subreforzada.

Figura 5.5 Método det ancho efectivo para losas con cargas concentradas.
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En la determinacion del ancho efectivo, be, se distinguen tres casos:

o Sila carga actia en el centro geométrico de la losa

f
e_bo+[i_y .

= ara fx < 3p/
et By p Bly

be = %(bo+ Bey) para {x > 3ply

Si la carga actiia a igual distancia de los apoyos, pero descentrada con respecto a los

bordes libres, el ancho efectivo tendra el menor de los siguientes valores.

El corresponde al caso a)

Ei dado por las expresiones:

bo + lBl?y
be=— {x+e para fx <Bly
fx + SBGy

be=%[bo+%ﬁf)ﬁ) te para x> ffy

Si la carga actia descentrada respecto a los bordes libres y a diferente distancia de

los apoyos, el ancho efectivo tendra el valor

2
be = (be'—bo)[l - 2—;{—0]

¥

Siendo be” el ancho efectivo correspondiente al caso anterior y Yo la distancia del

centro tedrico de aplicacién de la carga al apoyo mas proximo.
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El factor f§ que aparece en las ecuaciones anteriores depende de las condiciones de
apoyo de la losa. Si estan libremente apoyadas, se toma igual a 1, si estin empotradas

vale % ; y en casos intermedios vale 2/3,

El segundo método para disefiar losas con cargas concentradas estd basado en la
teoria de las lineas de influencia. Este método que se presenta en las NTC ~ 87 del
reglamento del Distrito Federal, consiste en incrementar la suma de los momentos
resistentes de la Josa, por unidad de ancho, positivos y negativos, en las dos direcciones

y en todo punto del tablero, en la cantidad

Donde P es la carga concentrada; r es el radio del circulo de igual drea a la aplicacion de
la carga; v R, la distancia del centro de Ia carga al borde mas proximo a ella. El método
no especifica en qué cantidad se incrementan los momentos negativos y en qué cantidad
los positivos, sino que basta con que la suma de ambos se incremente en la cantidad
indicada por la ecuacién anterior. Sin embargo, ¢s conveniente distribuir ¢l incremento
total en proporcién aproximada a los momentos negativos y positivos obtenidos por
carga distribuida. Obsérvese que en direccién paralela a los apoyos también debe
colocarse refuerzo para incrementar los momentos, el cual serd adicional al de

contraccién y temperatura.

Es importante notar que en este método el incremento en la suma de los momentos
positivo y negativo debe hacerse en todos los puntos de la losa a los que llega la
influencia de la carga concentrada. Esto se debe a que se trata de evitar la formacién de
un mecanismo de colapso en forma de cono alrededor de la carga concentrada con
lineas de influencia radiales en la parte inferior de ia losa ( momento positivo ) y una

linea de influencia circular en la parte supertor ( memento negativo ).
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Este segundo método se aplica a las losas que trabajan en una direccion, con
relacion ancho a claro no menor que n/2, cuando la distancia de la carga a un borde libre

no es menor que ta mitad del claro.

No es necesario incrementar 1os momentos resistentes en un ancho de losa mayor

que 1.5 I centrado con respecto a la carga, siendo 1, el claro de la losa.

Los dos métodos presentados se refieren al disefio por flexion de las losas. También
debe revisarse que no ocurra una falla en cortante por penetracion de la carga
concentrada, en forma similar a la que ocurre en el caso de losas apoyadas directamente

sobre columnas.

Ejemplo de disefio-de una losa con carga distribuida y carga concentrada.

La losa tiene una carga viva distribuida uniformemente de 300 kg/cm® y una carga
concentrada de 8000 kg., ambas a nivel de servicio. La losa forma parte de una serie
continua de tramos iguales v s6lo se disefiard el tramo con carga concentrada usando el

método de las NTC del RCDDF.

Para calcular el espesor, h, se utilizo la tabla de peraltes totales minimos de vigas y
losas que trabajan en una direccién cuando no se calculan las deflexiones y cuando las
deformaciones de dichos elementos no perjudican a elementos no estructurales, Como el
ancho de las vigas de apoyo es menor que el peralte efectivo, fue necesario hacer dos
tanteos respecto al peralte para determinar el claro efectivo, va que éste es igual al claro

libre mas medio peraite efectivo de cada lado.

El calculo de los momentos producidos por la carga distribuida se efectdo con los
coeficientes de momentos flexionantes del reglamento ACL La suma de los momentos
negativo y positivo causados por la carga concentrada, en cada direccion, por unidad de

ancho. se calculé con la ecuacién anteriormente mostrada. El valor de r se obtuvo
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igualando el 4rea de un circulo, con el area que ocupa la carga concentrada, que en este

ejemplo es de 1 m’.

La suma de momentos negativo y positivo debido a la carga concentrada se
distribuyé en momento negativo y positivo proporcionalmente al valor de estos
momentos bajo condicién de carga distribuida, aunque pudo usarse cualquier otra
distribucién razonable. Sumando los momentos por carga distribuida y por carga

concentrada se obtuvieron los momentos totales de 2892 y 1988 kg. —m.

Se procedid a dividir la losa en las cuatro franjas mostradas en el croquis del
ejemplo para fines de proporcionar las dreas de acero correspondientes. Es importante
mencionar que las NTC sefialan que el peralte efective debe reducirse a 2 ¢cm. para el
célculo del refuerzo de lecho superior en losas de espesor minimo .o igual a 20 cm., a
menos que Se tomen precauciones especiales para garantizar que las dimensiones d
caleulo no variardn durante la construccién. Es este ejemplo se supuso que se tomarin

eslas precauciones.

Al final del ejemplo se muestran los croquis de colocacion del refuerzo para los tres

!

tipos de franjas.

Datos:

W (carga viva) = 300 kg/cm’
P=28ton. 100
Ft= 200 kg/em’ 1000 100
Fy = 4200 kg/cm? —* 200 | 4

400

500 500
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Célculo de espesor.

Primer tanteo d = 12 cm.

h=L/28 :recubrimiento r=2 cm.
| L=500-40+12=472cm

h=472/28=17

Segundo tanteo d= 15 cm.
L=500-40+15=475cm
H=475/28=17-2=15cm.

Cargas :

W (carga viva) = 300 kg/cm’

P (carga viva) = 8000 kg.

W (carga muerta) = 0.17 X 1 X 2400 = 408 kg/m’
X W total = 1.4 ( 300 + 408 ) = 991 kg/m’

Pu = 1.4 X 8000 = 11200 kg.

Momentos:

a) Por carga distribuida,

Wux(? 991x475

M(-)= =2033 kg-m.
11 11
Wuxf? 9 NES
M) =Yux AT 1397 4p.m,
16 16
) b) Por carga concentrada

el
M(=) + M(+) = %(1 -5 %)

1~1
T

r= =056 m
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M(=) + M(4) = nqz:o (1_2x0.56

Ix2

¢) Momentos totales

1450 % 2033

M(-) = 2033 +
2033 + 1393

1450 x 1397

M(+)=1397+———=1397+591 = 1988 kg - m.

2033 +1397

Célculo de areas de acero,

):MSORg-m

=2033+859=2892 kg-m.

Franja C
v «—»
25
&
375 Pu
v
315 4 + Franja A
A 4
&
375
) 4
+—>
500
A) Parala franja A
e Acero negativo :
2
Mu 289200 = 0105

FRbA:f'c 09 x100x15 x136

de la grafica para disefio por flexaén w =0.11

_wi'c_0.11x136
fy 4200

= 00036
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07 4fc 0.7x4200

p min = = 00023
fy 4200

p > pmin.

As=00036x100x15=54 cm® / m.

100 71
§= Ab:——=13cm. (barras # 3) < Smax.
As 4
As concentr. = 859 x54=16cm’>/m
2892

Asmin.=0.0023x100x15=345cm’ / m.

§ concentr.= —1 =20cm
3.45

s Acero positivo :

Mu 198800

- = = 0072
FRbd*f'c 09x100x15 x136

de 1a grafica para disefio por flexion w =0.07

_wf'c_007x136
fy 4200

p =00023 = pmin

As=0.0023 X 100 X 15=3.45cm*/ m
§$=71/345=20cm. ( barras#3) <8 max,
As concentr. < As min.

S concentr. = barras no. 3 @ 20 cm.
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B) Parala franja B

e Acero negativo :

Mu 203300

— = e = 0074
FRbd’ f'c  09x100x15% x136

de la grafica para disefio por flexion w =0.075

_ wi'c _ 0.075x 136

= 00024 > pmin.
fy 4200

As=0.0024 X 100 X 15=3.6 cm*/ m

§=71/3.6=20cm. ( barras# 3 ) < S méx.

e Acero Positivo

* Mu 139700

- d =005
FRbd?f'c 09x100x15 x136

de la grafica para disefio por flexion w=0.05

_wf'c_005x136

={00017 > pmin,
fy 4200

As=0.0023 X 100X 15=34cm’/m

S=71/3.4=20cm. ( barras# 3 ) < S max.
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C) Parala franja C

e Acero positivo
As carga concentrada = 66000 X 17 /4200 (17 + 100) =2.3 cm’ / m.

ML; _ 05x 1450100 — 0026
FRbd? f'c 09x100x15 x136

de la grafica para disefio por flexion w =0.03

wi'c _ 0.03x%136
fy 4200

=0.0097

p =
As carga concentrada = 0.0097 X 100 X 15 = 1.45 em?/m
As total = 1.45+2.3 =375 cm’ / m.

§=71/3.5=19cm. (barras#3 @ 20 cm.)

s Acero negativo

Mu 0.5 x 145000

2 m = . 2 =0026
FRbd>f'c 09x100x 15 x136

As = usar As min. 3.45 cm’/ m.

§=71/345=20cm. (barras#3)
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Croquis de colocacidn del refuerzo:

Vs#3@13 N i
A
A) 17
Refuerzo i Vs #3 @20 i
Franja A + Syt {
i i T
< 500 > .
125 125

4+—pat—— 250

}*}:af:::g) ___;_ﬂli Vs#3@4OT _L___E
: VA

Vs#3 @40
100 300 100
Vs#3@20 Vs#3@20
Refuerzo r v ]
Franja C I ‘
< 1000 >
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Losas perimetralmente apoyadas.
Las losas apoyadas perimetralmente son aguellas que estan apoyadas sobre vigas o

muroes en sus cuatro lados, como se muestra en la figura 3.6 y que por lo tanto trabajan

en dos direcciones.

Columna

Cone AA

Figura 5.6 Losa apoyada perimetralmente.

La diferencia entre losas que trabajan en una direccién y losas apoyadas
perimetralmente puede verse también en la forma que adquieren las losas cuando se
deflexionan bajo la accion de cargas normales a su plano, las primeras se deforman en
curvatura simple mientras que las segundas lo hacen en curvatura doble. Una
caracteristica estructural importante de los apoyos de éstas losas es que su rigidez a la

flexion es mucho mayor que la rigidez a flexién de la propia losa.
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Comportamiento v modos de falla.

Las losas apoyadas perimetralmente forman parte, cominmente, de sistemas
estructurales integrados por columnas, vigas y losas. El comportamiento de éstas no
puede estudiarse rigurosamente en forma aislada sino que debe analizarse todo el
sistemna, ya que las caracteristicas de cada elemento influyen en el comportamiento de
los otros. Sin embargo, se consideraran las losas en forma aislada. Esto permitira el
planteamiento de métodos de disefio suficientemente precisos para fines précticos,
siempre que se cumpla la hipdtesis de que los apoyos tengan una rigidez a flexién

mucho mayor que la de las losas.

La grafica carga — deflexién en el centro del claro de una losa apoyada
perimetralmente, ensayada hasta la falla, tiene la forma mostrada en la figura 5.7 en la

que se distinguen las siguientes etapas:

s Una etapa lineal O — A , en la que ¢l agrietamiento del concreto en la zona de

. esfuerzos de tension es despreciable. El agrietamiento del concreto por tension,
representado por el punto A, ocurre bajo cargas relativamente altas. Las cargas de
servicio de losas se encuentran cerca de la carga correspondiente al punto A.

e Laetapa A — B, en la que existe el agrictamiento del concreto en la zona de tension
y los esfuerzos en el acero de refuerzo sen mencres que el limite de fluencia. La
transicion de la etapa O — A a la etapa A — B es gradual, puesto que ei agrietamiento
del concreto se desarrolla paulatinamente desde las zonas de momentos flexionantes
maximos hacia las zonas de momentos flexionantes menores.

o Laetapa B — C, en la que los esfuerzos en el acero de refuerzo sobrepasan el limite
de fluencia. Al igual que el agrictamiento del conereto, la fluencia empieza en las
zonas de momentos flexionantes miximos y se propaga paulatinamente hacia las
zonas de MOMENIOS Menores.

* Por ultimo, la rama descendente C — D, cuya amplitud dependen como en el caso de

las vigas, de la rigidez del sistema de aplicacion de cargas.
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C Resistencia.

B Inicio de la fluencia D Colapso.
del refuerzo.

A Agrietamiento

v

Figura 5.7 Gréfica carga — deflexion de una losa.

Para ilustrar el avance del agrietamiento y de la fluencia del refuerzo en distintas
etapas de cargas, se presentan en la figura 5.8 Las configuraciones de agrietamiento en
la cara inferior de una Josa cuadrada simplemente apoyada sujeta a carga
uniformemente repartida en su cara superior, para distintos valores de la carga aplicada.
Puede verse en esta figura que el agrietamiento empieza en el centro de la fosa, que es la
sona de momentos flexionantes maximos y, avanza hacia las esquinas a lo largo de las
diagonales. Las deformaciones por flexién de la losa se concentran en las diagonales
que reciben el nombre de lineas de influencia, mientras que las deformaciones en las

zonas comprendidas entre lineas de influencia son, en comparacion, muy pequeifias.

d) Carga r c} Carga
>< pequefia % regular

b) Carga ( a) Carga
i alta de falla

Figura 5.8 Configuraciones de agrietamiento para distintos valores de la carga

aplicada.
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Anadlisis de losas.

Se entiende por analisis de losas la determinacion de las acciones internas en una losa
dada cuando se conoce la carga aplicada. Esta determinacién de mas dificil, debido a
que las losas son eclementos altamente hiperestticos. E! andlisis de losas puede
efectuarse aplicando los métodos de la teoria de la elasticidad. Las resultados asi
obtenidos solo son vilidos en la etapa de comportamiento lineal, o sea, para cargas cuya
magnitud es del orden de la correspondiente al punto A de la grafica carga — deflexion,
debido a que el concreto reforzado no cumple con las caracteristicas de los materiales

lineales, homogéneos y elasticos.

Si se plantean las condiciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones del

elemento diferencial de la losa mostrado en la figura 5.9 se obfiene la siguiente

ecuacion:

&'z 28z &'z W
P e S T

x x&y” ¢&y° N

donde

z = deflexiones de la losa en direccion perpendicular a su plano.
X,y = coordenadas en el plano de la losa

W = carga aplicada

N = rigidez de la losa, expresada por la ecuacion

2
N=_Et
12 (1-2u)

h = peralte total de la losa
E = modulo de elasticidad
1t = coeficiente de Poisson
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i

4 wdxdy

VoA

} Q,

2}
Q
4 Los momentos indicados en la
figura a) estin representados
por vectores en la figura b)

amM
M+ d
L al A
M,
Ml‘ 5‘ dn

Figura 5.9 Elemento diferencial de losa.

Ademas de las condiciones de equilibrio y continuidad expresadas por la primera
ecuacion, deben cumplirse las condiciones de frontera de la Iosa. Por ejemplo, si un
borde, es empotrado, la deflexién y la rotacién deben ser nulas en dicho borde. Estas
condiciones de frontera se satisfacen ajustando las constantes de integracion que
aparecen al resolver la ecuacion diferencial. Una vez resuelta la ecuacion, las acciones

internas pueden determinarse con las ecuaciones que se deducen.
La determinacién de las acciones internas por el procedimiento descrito es

demasiado laboriosa para fines pricticos, ademas de que tiene algunas limitaciones. Sin

embargo, en casos comunes s¢ han obtenido soluciones, las cuales, con algunas
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modificaciones, se han utilizado para obtener coeficientes de disefio. Por ejemplo, en la
figura 5.10 se muestra la distribucién de momentos flexionantes en una losa cuadrada
libremente apoyada sujeta a carga uniformemente repartida. En esta losa los momento
maximos se presentan a lo largo de las diagonales, lo cual explica la forma de su
mecanismo de colapso, ya que el acero de refuerzo fluye siguiendo los ejes se

momentos mAXimos.

0.0325 wa?
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1 | / MJ
g M, ey
(7]
o~ K
S K _\
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O‘, o
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| %%,
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T 3 2 9‘,\‘1’:,;"'
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Figura 5.10 Distribucion de momentos en una losa cuadrada.

La primera ecuacion diferencial se integra generalmente mediante series, lo cual
tiene Ia limitacion de ser aplicable Unicamente a ciertas formas sencillas de placas y de
condiciones de apoyo. Existen dos métodos que salvan esta limitacion, si bien conducen
a sistemas de ecuaciones lineales de nimero muy elevado. Estos métodos son el de
diferencias finitas y el de elemento finito. El primero es un método de integracion
numérica y el segundo de discretizacin de la estructura por medio de su sustitucion por
otra formada por elementos de forma cuadrada o triangular. Estos métodos, permiten el
analisis de losas de forma irregular, con cualquier tipo de carga y con discontinuidades

de carga ¢ geometria.
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Existen también métodos aproximados para el andlisis de losas. Uno de ellos es el
de Marcus o método de las rigideces relativas que permite visualizar el comportamiento
de losas perimetralmente apoyadas y que se usé para fines de disefio durante algin

tiempo.

A continuacién se describe el método. Supdngase una losa rectangular libremente
apoyada en todo su perimetro en la que se han sefialado las dos franjas centrales Ci y Li
que corresponden al claro corto y al claro largo respectivamente( figura 5.11 a)
Supongase también que la losa tiene una carga uniformemente repartida w. El punto
central de la losa forma parte de las franjas Ci y Li simultineamente, por lo que se
pueden igualar las deflexiones en el punte medio de cada franja, como si fuesen vigas

simplemente apoyadas, de la siguiente manera:

Swafa® Swb /b’
384 E1 384 El

Donde
Wa y wb son las fracciones de la carga W que corresponda alas franjas Ci y Li

respectivamente. Simplificando esta ecuacion se obtiene:

vt
wh fa?

Por condiciones de equilibrio, ja suma de las cargas wa y wb debe ser la carga total W.

Resolviendo el sistema de ecuaciones se obtiene:

a b %
wa= —————
fat +fb*

£a?
wh=-—"——0x
fa® + ob?
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Las ecuaciones anteriores permiten obtener las cargas con las que se disefian las
franjas C y L como si fuesen vigas aisladas. Este método permite obtener coeficientes
para distintas relaciones entre la y lb y permite también, siguiendo el mismo
razonamiento, analizar losas con distintas condiciones de apoyo. Las ecuaciones
anteriores indican también que la carga se reparte en forma proporcional a la cuarta
potencia de los claros, 0 esa, que la losa trabaja més en direccién del claro corto que en

la del claro largo.

Figura 5.11 Franjas en el método de Marcus.

El método es aproximado por que no toma en cuenta que las franjas de losa
paralelas no pueden deformarse en forma independiente entre si. En efecto, si se
considera la interseccion de las franjas C2 y L2 en la figura 5.11 b Se puede ver que
sus cuatro vértices tienen deflexiones diferentes por estar localizadas a diferentes
distancias de los apoyos de la losa. Por lo tanto, el elemento de la figura 5.11 b que
tiene a la losa horizontal y a la losa deflexionada como caras superior e inferior,
respectivamente, adquiere la forma de un cubo deformado, lo cual se debe a la
existencia de esfuerzos y momentos torsionantes que se presentan en todos los
elementos de interseccion, excepto el central. Por lo tanto, la carga total en la losa es
resistida no dnicamente por momentos flexionantes, sino también por momentos

torsionantes, como lo indica el andlisis por teoria de la elasticidad. Esto hace que el
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método resulte muy conservador. Por gjemplo, en una losa cuadrada simplemente

apoyada, el momento maximo al centro del claro calculado con éste método seria:

w ¢
Wryxet 0.0625 We*

Mientras que el analisis exacto por la teoria de la elasticidad ( figura 5.10 ) indica un
valor de 0.0479 WP

El método de analisis de losas mas empleado en la practica consiste en el uso de las
tablas de coeficientes de momentos, obtenidas mediante alguno de los métodos mas
refinados mencionados anteriormente. La determinacidn de los momentos por medio de
estos coeficientes resulta expedita pero desde luego-sélo se pueden analizar losas de

forma regular y con carga uniforme.

Al establecer las tablas de coeficientes de momentos, se modifican los resultados de
los andlisis eldsticos para tomar en cuenta las diferencias mas importantes entre las losas

ideales y losas de concreto reforzado. Algunas de estas diferencias son las siguientes:

s Las distribuciones de momentos en las losas de concreto reforzado son diferentes de
las distribuciones elasticas, debido a la influencia del agrietamiento.

e Las condiciones de apoyoe de losas de estructuras reales no corresponden a las
condiciones ideales de las losas analizadas eidsticamente. Por ejemplo, las losas
reales suelen apoyarse sobre vigas que tienen una rigidez a flexién infinita, o sea,
que tienen cierta flexibilidad, mientras que las losas ideales estdn soportadas sobre
apoyos infinitamente rigidos. También las vigas de estructuras reales trabajan como
vigas T con un ancho de patin dificil de definir, lo que implica incertidumbres en su
rigidez. Esto no se toma en cuenta en los anilisis eldsticos comunes.

e De acuerdo con las distribuciones tedricas de momentos, éstos varian a lo largo de
los ejes de la losa, como se puede ver en la figura 5.10 Debido a que no resulta

practico distribuir el acero de refuerzo siguiendo las distribuciones tedricas, es usual
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considerar dos o tres zonas de momentos constantes. Por ejemplo, la distribucién
tedrica a lo largo del eje central de la figura 5.10 puede simplificarse como se
muestra en la figura 5.12 De esta forma, se logran separaciones uniformes del
acero de refuerzo en zonas amplias de la losa. Obsérvese que no es necesario que en
la distribuci6n idealizada de momentos, el momento de disefio sea igual al momento
maximo, va que aprovechando la redistribucién de momentos que ocurre en el
interior de la losa cundoe el acero de refuerzo empieza a fluir en las secciones de

momento maximo, s¢ puede disefiar para un momento menor que el maximo.

Los reglamentos de construccién presentan por lo general tablas de coeficientes de
momentos que se utilizan para fines de disefio. Méas adelante se incluye la tabla que

aparece en las NTC del reglamento de construcciones para el Distrito Federal.

Distribucion real. Distribuciones para
fines de disefio,

Figura 5.12 Distribucién real de momentos y distribucion idealizada para fines de

disefio en una losa.

Dimensionamiento de losas apoyadas perimetralmente.

Para dimensionar losas por el méiodo de las NTC, se obtienen los momentos
flexionantes utilizando los coeficientes que se presentan en la tabla 5.1 Los momentos

asj obtenidos son momentos por unidad de ancho, por ejemplo, kg-m/m. Después se
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calculan el peralte y el porcentaje de refuerzo utilizando las formulas de flexioén, como
si se tratar4 de vigas de ancho unitario. Por ejemplo, si los momentos estén en unidades
kg-m/m, se considera que la losa estd formada por vigas de 1 m. de ancho sujetas a los

momentos flexionantes determinados a partir de los coeficientes de la tabla 5.1

El método de las NTC estd basado en un desarrollo originalmente por Siess y
Newmark. Obsérvese que se incluyen coeficientes para losa construidas
monoliticamente con las vigas de apoyo y para losas apoyadas sobre vigas de acero.
Esto se debe a que, en el primer caso, las vigas proporcionan cierta restriccion a ia losa

contra el giro, mientras en el segundo caso la losa puede girar libremente.

Existe la posibilidad de que los momentos en un borde comun a dos tableros
adyacentes resulten distintos en cada tablero. En estos casos, las NTC especifican que se
distribuyan las dos terceras partes del momento de desequilibrio entre los tableros
adyacentes, si éstos son monoliticos con sus apoyos, o la totalidad si no lo son. Para la

distribucién debe suponerse que la rigidez del tablero es proporcional a d’/al.

Las losas que se¢ dimensionen con los coeficientes de la tabla 5.1 deben
considerarse divididas, en cada direccion, en dos franjas de borde y una central, como se
muestra en la figura 5.13 La determinacién de los anchos de las franjas se hace de la
siguiente manera, para relaciones de claro corto a claro largo mayores de 0.5, las franjas
centrales tienen un ancho igual a la mitad del claro perpendicular a ellas, y cada franja
extrema tiene un ancho igual a la cuarta parte del mismo. Para relaciones menores de
0.5, la franja central perpendicular al lado largo tiene un ancho igual a a2 —al ycada
franja extrema, igual a al/2, donde al es el claro corto y a2 es el claro largo. Los
momentos determinados con los coeficientes de la tabla 5.1 corresponden a las franjas
centrales. Los coeficientes de las franjas extremas son iguales a los de la tabla

multiplicados por 0.60.

Para dobtar barras y para aplicar los requisitos de adherencia y anclaje de acero de

momento positivo, se supone que las lineas de inflexion estd localizadas a una distancia
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de un sexto del claro corto a partir de los bordes del tablero. Para los mismos requisitos
del acero del momento negativo, se suponen localizadas las lineas de inflexién a un

quinto del claro corto, a partir de los bordes del tablero.

El método descrito anteriormente puede aplicarse unicamente si se satisfacen las

siguientes limitaciones.

» Los tableros son aproximadamente rectangulares.

o La distribucion de las cargas que actian sobre 1a losa es aproximadamente uniforme
en cada tablero.

e Los momentos negativos en ¢l apoyo comin de dos tableros adyacentes no difieren
entre si en mas del 50% del menor de ellos.

e Larelacidn de carga viva a carga muerta no es mayor de 2.5 para losas monoliticas

con sus apoyos, ni mayor que 1.5 en otros casos.

Franja de borde

1 /Franja cemrah\‘

I Franja de borde
g ——— R
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+
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H | Franja central
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|
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-+
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|

|

|

|
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1

|

1
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o

nja de borde

+

Figura 5.13 Division de una losa en franjas centrales v franjas de borde.
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Cuando las losas nmo cumplen estas limitaciones, es necesario aplicar otros

procedimientos como, por ejemplo, la utilizacion de soluciones eldsticas. Si las losas

son muy irregulares, estdn sujetas a cargas no uniformes, tienen agujeros o condiciones

de apoyo poco usuales, es mas conveniente, por lo general, recurrir a otro tipo de

soluciones. En la tabla 5.2 se presentan los coeficientes y recomendaciones para el

método del ACL
Relacion de lados corto a large, m = a, /a,
Tablero Momento | Claro i) 0.5 0.6 a7 0.8 0.9 1.0
! I i i ! 1] I it ! i t i i "
Interior Neg. en bordes| corte | 9981018 553| 565( 489 | 493 432| 438 381] 387 | 333| 338 288} 292
Todos los interiares largo | 516| 544 409| 431} 391 412] 371| 388 347| 361 | 320} 330( 288 292
bordes pasitivo corto | 630} 668} 312] 3221 268 276 228( 236 192} 199 | 158| 164} 126 130
continuos largo | 175] 181] 139] 144 134 | 139] 130§} 135 j28] 133 27| 131) 126} 130
De borde Neg. en bordes| corto | 998 1018 568| 594 5064 5334 451 | 478 403| 431 | 357 388| 315| 346
Un lado interiores largo | 516| 544| 409( 431} 3917 412| 372( 392 350| 369 326f 341+ 297 | 311
corto Neg. en bordes| largo | 326 0| 258 0] 248 0 236 0| 222 0] 206 o 190 o
discontinug | discontinuos corto | 630| 668 329} 356| 292| 306| 240 261| 202} 219 167| 181 133 | 144
positivo largo | 179} 187} 142} 149|137 143| 133} t40] 11 137 f 129 136 129 135
De borde Neg. en bordes| corto 1060 1143 | 583| 624| 514 | 548 453 481 397 420 | 3464 364 297 | 311
Un lado interiores largo | 587 | 687 465( 545| 442 513 411 470 379) 426 | 347| 384 315| 346
fargo Neg en borddisc] corto | 651 0| 362 o] 321 o 283 o 250 gl 219 o 190 ]
discontinuo positivo corto | 751] 912| 234| 386 285 312 241 2631 202| 218 | 164 175| 129 | 135
largo | 185] 200} 147} 158( 142 1531 138| 149 135] 146 | 134| 145 133 | 144
De esgyina | Neg. en bordes| corto [1060 1143 ( 598 653 530 | 582( 471 520 419 464 | 377} 412 324 364
Los lados interiores largo | 600| 713| 475| 564| 455 541| 429 506 ] 394 457 | 360 410] 324 | 364
adyacentes | Neg. en bordes| corto | 651 0 362 o] 321 0, 277 0] 250 of 219 o| 190 0
discontinues | discontinuos largo } 326 o} 258 0| 248 01 236 ol 222 o] 206 0| 150 [}
ositivo corto | 751 912 358 416 306 | 354 259| 298 216| 247 | 176| 199 137} 153
P largo | 151| 212| 152| 188! 146 163 | 142( 158 140{ 156 138| 154 137| 153
Aislado Neg. en bordes| corto | 570 o 550 0} 530 al 470 o 430 0} 380 ol 330 0
Cuatro lados | discontinues large | 330 0! 330 0| 330 0] 330 0| 330 a1 330 0! 330 0
discontinuos pasitivo corta [110011670( 830(1380( BOD (1330 | 7201190 | 640 1070 | 570| 950 ( 5001 830
iargo | 200| 250| 500| 820 500 830 500 830!t 5001 830 | 500} 830 | S00( 830

Caso I. Losa colada monoléticamente can sus apoyos.

Caso lI. Losa no colada monoliticamente con sus apoyos.

Los coeficientes multiplicados por 10**wa? dan momentos por unidad de ancho.
Para el caso \, a, y a, pueden fomarse como los ctaros libres entre pafios de vigas; para el caso l) se tomardn como los claros
entre ejes, pero sin exceder el claro libre mis dos veces el espesor de la losa.

Tabla 5.1 Coeficientes de momentos ¢, para tableros rectangulares, franjas centrales.

Para franjas extremas los valores se multiplicardn por 0.60
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CLARO CORTO
CLARO
LARGO
T Todos lo
MOMENTOS Valores de m = S/L s
valores en
metros.
1.0 0.9 0.8 0.7 0.6 0.5a
menos
Casop 1, Tableros interiores.
Com. - En borde continue 0.033 0.040 0.048 0.055 0.063 0.083 0.033
Com. + Al centro de) claro 0.025 0.030 0.036 0.041 0.047 0.062 0.025
. Caso Il Un borde discontinuo.
Com. — En borde continuo 0.041 0.048 0.055 0.062 0.069 | 0.085 0.041
En borde discontinuo 0.021 0.024 0.027 0.031 0.035 0.042 0.025
Com. + Al centro del claro 0.031 0.036 0.041 0.047 0.052 0.064 0.031
Caso lil. Dos bordes discontinuos,
Com. — En bordes continuo 0,049 0.057 0.064 0.071 0.078 0.090 0.048
En borde discontinuo 0.025 0.028 0.032 0.036 0.039 0.045 0.029
Com. + Al centro del claro 0.037 0.043 0.048 0.054 0.059 0.068 0.037
Caso [V, Tres bordes
discontinuos. 0,058 0.066 0.074 0.082 0.090 0.098 0.058
Com. — En borde continuo 0.029 0.033 0.037 0.041 0.045 0.049 0.029 -
En borde discontinuo 0.044 0.050 0.056 0.062 0.068 0.074 0.044
Com. + Al centro del claro
Caso V. Cuatro bordes
discomtinuos, 0.033 0.038 0.043 0.047 0.053 0.055 0.033
Com. — En borde discontinuo 0.050 0.057 0.064 0.072 0.080 0.083 0.050
Com. + Al centro del claro

RECOMENDACIONES:

El empleo de la tabla serd solo para losas que se cotardn monoliticamente.

Una de cada dos varillas o dos de cada tres varillas cortidas al centro del claro se doblarén sobre los apovos a
una distancia de éstos igual a 5/5

La longitud de los basiones serd igual a la suma de los ceanos de los claros contiguos.

La separacion entre varillas nunca seré mayor de 30 em. ni menor de 10 cm.

Tabla 5.2 Coeficientes de momentos para el método del ACI.
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v

Cuando se diseiia por el método de las NTC, los coeficienmes de momento positivo
pueden incrementarse y los momentos negativos reducirse en igual cantidad, o
viceversa, pero ningin coeficiente puede reducirse en mas del 33% del valor

consignado en la tabla 5.1

Peralte minimo.

Cuando sea aplicable la tabla 5.1 podrd omitirse al calculo de deflexiones si el peralte
efectivo no es menor que el perimetro del tablero entre 270 para concreto clase 1 y 180
para concreto clase 2. Para este cilculo, la longitud de lados discontinuos se
incrementara en 50% si los apoyos de la losa no son monoliticos con ella, y 25% cuando
lo sean. En losas alargadas no es necesario tomar un peralte mayor que el que

corresponde a un tablero con a2 = 2al.
La limitacién que dispone el parrafo anterior s aplicable a losas en :

Fs < 2000 kg/em’ y w < 380 kg/em’

Para otras combinaciones de fs y w, el peralte efectivo minimo se obtendra

multiplicande por:

0.0344/fs~ w

el valor obtenido segiin el parrafo anterior. En esta expresion fs es el esfuerzo en el
acero en condiciones de servicio, en kg/cm® (puede suponerse igual a 0.6fy) ywesla

carga en condiciones de servicio en kg/em’.

386



Acero minimo.

Respecto al acero minimo, se utiliza la misma ecuacion que para losas en una direccion,

0O sea:

_ 66000« h
fv{h +100)

Donde As es el drea minima por metro de ancho de losa.

Esta drea debe muitiplicarse por 1.5 si la losa esta expuesta a la intemperie. Puede
proporcionarse, por simplicidad, una relacion minima p min de 0.002 en losas

protegidas de la intemperie y de 0.003 en losas expuestas a ella.
La separacion entre barras no debe exceder de 50 cm. ni de 3.5h, excepto en la

proximidad de cargas concentradas superiores a una tonelada en donde la separacion

maxima serd de 2.5d, donde d es el peralte efectivo de la losa.

Revisién de la resistencia a fuerza cortante.

En la gran mayoria de los casos, el dimensionamiento de losas apoyadas
perimetralmente queda regido por flexidn. Sin embargo. es necesario revisar la

seguridad contra fuerza cortante.

Se supondra que la seccién critica se encuentra a un peralte efectivo del paiio de

apoyo. La fuerza cortante que act(ia en un ancho unitario se calculara con la expresion:
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A menos que se haga mds preciso. Cuando haya bordes continuos y bordes
discontinuos, V se incrementara en 15 por ciento. La resistencia de la losa a fuerza

cortante se supondra igual a:

0SFRAb Ve

es decir, igual a la de una viga sin refuerzo en el alma.

Cargas lineales.

Es frecuente que las losas apoyadas perimetralmente soporten ademas de cargas
distribuidas, cargas lineales y concentradas como las producidas por un muro que se

apoye sobre la losa, por maquinaria o por vehiculos en el caso de losas de puente.

Para tomar en cuenta el efecto de cargas lineales, las NTC — 96 especifican sustituir
la carga lineal por una uniformemente distribuida cuyo valor se obtiene dividiendo el
peso total de la carga linea) entre el drea del tablero y multiplicando e resuliado por los
factores de la tabla 5.2 La carga equivalente asi obtenida se sumard a la propiamente

uniforme que actia en ese tablero.

Tabla 5.2

Factores para transformar cargas lineales en cargas distribuidas equivalentes.

Relacion de lados 0.5 0.8 1.0
m =al/a2
Muro paralelo al lado 1.3 1.5 1.6
corto
Muro paralelo al lado 1.8 1.7 1.6
largo
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Estos factores pueden usarse en relaciones de carga lineal a carga total no mayores de

0.5. se interpolara linealmente entre los valores tabulados.

Cargas concentradas.

Cuando un tablero de una losa perimetralmente apoyada deba soportar una carga
concentrada, P, aplicada en la zona definida por la interseccion de las franjas centrales,
la suma de los momentos resistentes, por unidad de ancho, positivo y nepativo se

incrementara en cada direccion paralela a los bordes, en la cantidad :

en todo punto del tablero, siendo r €l radio del circulo de iguat drea a la de aplicacién de

la carga y R la distancia del centro de la carga al borde mas préximo a ella.

Este procedimiento puede aplicarse siempre que la carga concentrada esta aplicada

en la zona de interseccidn de las franjas centrales de ia losa.

En el caso de cargas concentradas debe revisarse siempre la posible falla en

coriante por penelracion, alrededor de la carga.
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Ejemplo de disefio de una losa apoyada perimetralmente por el método
de las NTC - 96.

300 300
Datos: — - —>
W ( carga viva ) =200 kg/em’
W ( recubrimientos ) = 120 kg/cm? 450 I < Tablero 1
W ( muro) = 1200 kg/m. =
Pc =200 kg/em’ P

450 Tablero 1

fy = 4200 kg/em?

Todas las vigas g, \ l

Calculo del perahe.

En este caso el tablero 1 es el mas desfavorable.
Perimetro = 600 + 450 +1.25 ( 600 +450) = 2362.5 cm.
Fs = 0.6 fy = 0.6 X 4200 = 2520 kg/em’

1200 %45

Wmure = (
45x6

Jx 15 =300 kg / cm’

W (carga viva + recubrimiento + peso propio + peso de muro)
W = 200 + 120 + 240 +300 = 860 kg/em® > 380 kg/em’
Wmuro < 0.5 W total

Factor de correccion del perimetro

003432520 x 860 =13

Perimetro corregido
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1.3 X 2362.5= 3071 cm.
dmin. = 3071/300 = 10.3 ~ 10 cm.

h=dmin +2=12 cm.

Cargas.
W total = 620 + (0.12 X 2400 ) 908 kg/cm’
Wu=FC X W=1.4 X 908 = 1271 kg/cm’

Cilculo de momentos en las franias centrales.

al =450-25=425cm.

a2 =600-25=575¢cm.

al/a2 =425/575~=0.75 (caso 1)

10* Wa a1’ = 10" X 1271 X 4.25° =2.290 kg-m

Tablero Momento Claro
De esquina Negativo en Corto
(1) bordes interiores Largo
Negativo en Corto

bordes
discontinuos Largo
Positivo Corto
Largo
De borde con un Negativo en Corto
lado corto bordes interiores Largo

discontinuo

Negativo en Corto

borde

391

al
445
411

264

229

237
141

427
361

229

Wu = 1271 kg/em®

Mi (kg.-m.)
1019
941

604

524

543
323

992
827

524

i



hlad

discontinuo
Positivo Corto 221

Largo 132

Correccion del momento en el borde comin.
Diferencia del momeito en el borde comiin = 1019 — 978 = 41
2/3 X 41 =27kp.-m.

Momento de disefio = 1019 — 27/2 = 1005 kg.-m
978 +27/2 =992 kg.-m.

Determinacién del refuerzo.

Pmin = 0.002
Smax.=50cm. 6(3.5h=35X12=42cm<50cm)

FRb& £e=09X 100X 10° X 136 =122 X 10* ( acero positivo )
FRbd ¢ =09X 100 X 8% X 136 =78.3 X 10* (acero negativo )

Momento Q=MI/FR @ Apéndice p=wf'cHy As(em’)

Kg. - m bd® fe A
1005 0.128 0.140 0045 36
941 0.120 0.130 .0042 3.4
604 0.077 0.080 0026 2.1
524 0.070 0.070 0021 1.7
543 0.044 0.045 00135 20
323 0.026 0.026 .0008 2.0

992 0.127 0.140 .0045 3.6
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506
302

S{cm.)
Barras No.3

19.7
201
338
41.8
35
35
19.7




827 0.106 0.110
524 10070 0.070
506 0.041 0.041
302 0.025 0.024

Revision de fuerza contante.

(213-010) x 1271
V= =2218 kg

425Y°
1+[m)
575

Ve=05x08x100x10+160=5060kg>V

Cargas sobre las vigas de apoyo.
Viga ¢je 2

4— 15m

0036
0021
0013
0008

29 24.4
1.7 418
2.0 35
2.0 35

44— 6.0m ——p

Area tributaria a cada lado = (6 X 1.5 )/2 X 2.25 = 8.44 m?

Carga=8.44 X 1271 X 2/6 = 3576 kg./m

Viga eje A

45°

45°

A

4.5m

4

225 m



Area tributaria a cada lado = (4.5 X 2.25) /2 = 5.06 m’

Carga=5.06 X 1271 /4.5=1429 kg./m

Las cargas obtenidas deben sumarse al peso propio de la viga.

Croquis de armado.

2 bastones # 3 @
20 entre cada par
1 2 de columpios. 3
1.0 1.0 1.0 1.0
5 Vs#3@e0 : f

|—_[—‘—\ VS#B@GEEZ——;—(\@\ /T \ #

1
I 1
i ] ;
b e— > | i | > | i |
. .
| 6o 85 S 85 P oss
| ! 1
f i !
oo o ———9
25 425 225 425 23
Claro corto - Franja central
2 bastones # 3 @
20 entre cada par
145 A 145 B de Cnlumpyp
Vs#3@ i
6\—’\ —= é— = < |
| |
! E H
71 i
1
Vs #3 @60 -~ D | e— |
1 3
i 85 115 ¢
o oo
25 575 23

Claro largo - Franja central
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Losas planas.

Las losas planas son aquellas que se apoyan directamente sobre las columnas, sin la
intermediacion de vigas, como se muestra en Ia figura 5.14 Pueden tener ampliaciones

(fig. S.14.a y ¢) o ser de peralte uniforme ( fig. 5.14 d ); en éste ultimo caso se

denominan placas planas. También pueden ser macizas o aligeradas. El aligeramiento se
logra incorporando bloques huecos o tubos de cartén, o bien formando huecos con
meldes recuperables de plastico u otros materiales. Las losas de tipo aligerada reciben a

1 veces el nombre de losas encasetonadas o reticulares.

; :
_@"'_'_' 7 : Corte A-A

Losa apoyada sobre columnas con capitel y §baco

A é . ‘ 7 A
7 Capitel f ’ "
] i Corte A-A I
+ - Corte A-A ,_“-—_—- it
b} Losa apovada sobre columnas con capitel {¢) Losa apoyada sobre columnas

Figura 5.14 Distintos tipos de losas planas.

Las ampliaciones de las columnas en su parte superior s¢ denominan capiteles.
Tienen por funcion principal aurnentar el perimetro de la seccién critica en cortante por
penetracion, accién que rige en muchas ocasiones et dimensionamiento de este tipo de
losas. Las caras del capitel no deben formar un dangulo mayor de 45 grados con el gje de

las columnas. Si se excede este dngulo, la parte que queda fuera del mayor cono circular
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recto que puede inscribirse en el capitel no se considera Gtil. El didmetro del capitel en

su interseccion con la losa se representa con la letra C.

Fl abaco es una zona de la losa alrededor de la columna, con mayor perale.
Generalmente es cuadrado o rectangular y se recomienda que sus dimensiones en planta
no sean menores que un sexto del claro en la direccién considerada a cada lado del eje
de columnas. La proyeccion del dbaco por debajo de la losa debe quedar comprendida
dentro de ciertos limites. El minimo es tal que el perale efectivo del abaco sea por lo

menos 1.3 veces el peralte efectivo de la losa y el méximo 1.5 veces dicho peralte.

El abaco tiene por funcion aumentar el peralte de la losa en la zona en que se
presenta el mayor momento flexionaste y en donde es critico el cortante por
penetracion. Desde estos puntos de vista resulta muy conveniente, pero tiene la

desventaja de complicar la cimbra.

Las placas aligeradas deben llevar dbacos macizos alrededor de la columna,
especialmente para poder resistir en forma adecuada el cortante por penetracién. Se
recomienda que estos 4bacos tengan una dimension minima de un sexto del claro
correspondiente, medida desde el eje de columnas, o de 2.5h, medida desde ¢l pafio de
la columna, con ¢l objeto de que el cono potencial de falla no atraviese huecos o
casetones ( figura 5.15 a) También se recomienda que las losas aligeradas que lleven
volados rematen en una viga maciza cuyo ancho sea por lo menos igual al espesor de
losa 0 a 25 cm. ( figura 5.15 b ), y que la longitud del volado no exceda de diez veces
dicho espesor (fig. 5.15 ¢). En la parte superior de la losa, sobre los casetones, debe
existir una capa de concreto cuyo espesor se recomienda no sea menor de 3 cm., o de 3

cm., si existe la posibilidad de cargas concentradas elevadas.

Para fines de disefio, se acostumbra dividir las losas planas en franjas como las
mostradas en la figura 5.16 En cada tablero se distinguen tres franjas. Una franja
central. cuyo ancho es igual a la mitas del claro del tablero en la direccién en que se

mide el ancho, y dos franjas extremas, cuyo ancho es la cuarta parte de dicho claro.
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La divisién de franjas se hace en las dos direcciones del tablero, asi que ¢n la
figura 5.16 se podrian representar otras tres franjas en direccién perpendicular a las
mostradas cuyos anchos serian 11/2 para la central y 11/4 para cada una de las dos

franjas extremas.

\ébaco:\zona aligerada Viga perimetral
Lee T~ el o)
R =y .-

5 |

b, 4?"1/6 I 5
14
e S by /o ‘ b h o
33‘:]:t : ' &" [‘{9‘ b, = 25 cm
| 3 ] 4 |
I 1 e | b)

T L

c)

Figura 5.15 Recomendaciones para dbacos, vigas perimetrales y volados en losas

‘planas aligeradas.
Franja de Franja Franja de
columnas central columnas

7

Eje de columnas

NI

1,/4 122 1,44
Figura 5.16 Definicién de franjas.
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Comportamiento y dimensiopamiento.

Las losas planas pueden fallar en cortante por penetracion, o por flexién. E} primer tipo
de falla consiste en la penetracién de la columna dentro de la losa formAndose un cono o
piramide truncada. Cuando la estructura es asimétrica o resiste cargas laterales, se
transmiten simultdncamente carga axial y momento flexionante entre la losa y columna,
por lo que se tiene la situacidén representada en la figura 5.17. Es frecuente que el
cortante por penetracion sea el factor critico en el disefio de losas planas, especialmente

cuando no se usan capiteles y dbacos.

Grietas de — Grietas
torsidn 5 superficiales
Columna __ | e

Momento //4 I~ Superficie de

flexionante / falla

Figura 5.17 Agrietamiento en una losa conectada a una columna de borde.

Las faltas por flexion ocurren generalmente después de que las losas experimentan
grandes deformaciones y que el acero de refuerzo fluye en varias zonas, ya que son
estructuras subreforzadas. Existen dos configuraciones basicas de agrietamiento. En
una, las grietas se forman en la cara superior de la losa a lo largo de Jos ejes de
columnas y en la cara inferior a lo largo de los ejes centrales. En la otra configuracion se
forman grietas radiales que parten de las columnas en la cara superior de la losa y

grietas circunferenciales en la cara inferior.
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Para el disefio de losas planas se han empleado dos métodos: el método directo y el

método de Ia estructura equivalente, los cuales se presentan a continuacion.

e Método directo.

Considérese un tablero de losa plana como el mostrado en la figura 5.18 sujeto a una
carga uniformemente distribuida de magnitud w por unidad de 4rea. Si el tablero se aisla
del reto de la losa a lo largo de los ejes A-C y B-D y se considera como una viga ancha
de claro 11 y ancho 12, esta viga quedaria sujeta a una carga uniformemente distribuida
de magnitud wi2 por unidad de longitud como se muestra en la figura 5.18 b En la

figura 5.18c¢ se indica el diagrama de momentos de esta viga ancha, sefialando con Ma.

p, el momento en el apoyo de Ia izquiefda queda localizado sobre las columnas A y B; -

con Mc.p el momento en el apoyo de la derecha localizado sobre las columnas C y D; y

con Mg el momento en el centro del claro.

Es un principio de estatica que el momento positivo en el centro del claro de una
viga continua, mas que el promedio de los momentos negativos en los apoyos, es igual
al momento, que se conoce como momento estatico total, Mo, figura 5.18c¢ tiene por lo
tanto el valor

MA-B + M(‘-n _ (wf’z) x {1
8

Mo=M_  +
va que wi2 es la carga por unidad de longitud y !} es el claro de la viga.

La ecuacion anterior permite calcular el momento estitico total, pero no indica
como se distribuye este momento en las diferentes zonas de la losa. No permite
determinar, por ejemplo, el valor de los momentos negativos, Mas ¥ Mc.p, ni del
momento positivo Me.r. Tampoco permite conocer la distribucién de cada uno de estos
tres momentos a lo ancho del tablero, l;. Supdngase que de alguna manera se conociese
el valor de Ma.p, si este se distribuye uniformemente a lo ancho del tablero, se tendria
un momento Ma.p/ 2 por unidad de ancho, como se muestra en la figura 5,18 d Pero

no se distribuye asi, sino que el momento alcanza su valor miximo en el eje de las
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columnas y un valor minimo en el centro del claro, en virtud de que la losa esta mas
restringida contra giro, o sea, que tiene mayor rigidez flexionaste, en el eje de columnas.
Por lo tanto los momentos se distribuyen a lo ancho del tablero como se indica en forma

aproximada con linea curva en la figura 5.18 d. Lo mismo que se ha dicho respecto al

momento M,.g sucede con los momentos Mc.p ¥ Me.r

e @Y
! i |
[ | i
S ! N
T | 'r 2
Al ; fB
| St TR
|
{a) 4 '
we?
LYY YT Y Y
A-B' £1 D
tb)

/
MMLWV e YT s

(d) 4

Figura 5.18 Momento estatico total en un tablero de losa.

El método directo de disefio de losas planas consiste basicamente en los siguientes

pasos.
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e Ajustar el calculo del momento estatico total para tomar en cuenta que los apoyos
mostrados en la figura 5.18 b no son puntuales.

¢ Distribuir el momento estitico total entre los momentos negativos Mas ¥y Mcp y
el momento positivo Mg.r

e Distribuir cada uno de los tres momentos anteriores a lo ancho del tablero.

Para cada uno de estos tres pasos, el método directo utiliza coeficientes obtenidos

principaimente en forma experimental.

En la figura 5.18 se ha obtenido el momento estitico total considerando que el
tablero de la losa se sustituia por una viga ancha de claro 11 y ancho 2. El mismo
razonamiento puede hacerse, considerando que el tablero de losa se sustituye por una
viga de ancho 11 y claro 12. En el método directo debe hacerse pues el andlisis y la
distribucion del momento estatico total en las dos direcciones, usando en cada una de

ellas la carga total w por unidad de 4rea.

¢ Método de la estructura equivalente.

Este método consiste en dividir a la estructura en un sistema de marcos cuyas columnas
sin las de la estructura y cuyas trabes son franjas de losa comprendidas entre lineas
medias de tableros adyacentes. En la figura 5.19 se ilustra este concepto. Asi, en el eje
2 de la estructura mostrada, la trabe del marco sera ia franja de losa que tiene un ancho
{(al/2) + (a2/2)). En el eje B, sera la franja de ancho ({b1/2) + (b2/2)). Obsérvese que
los marcos deben considerarse en las dos direcciones y debe aplicarse la carga total de
la franja en cada marco. Asi, ¢} marco del eje B tendrd una carga por unidad de longitud
de W ((b1/2) + (b2/2)) siendo w la carga por unidad de drea; y el marco del eje 2 tendra
una carga de W ((al/2) + (a2/2)). Ademas de la carga vertical, los marcos pueden estar

sujetos a fuerzas horizontales.
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1
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1 1 b
A B C
bl b2

Figura 5.19 Estructura equivalente.

Uno de los problemas mas complicados en ¢l método de la estructura equivalente
consiste en estimar la rigidez a fiexién de las vigas del marco, que en realidad no son
vigas, sino franjas de losa de un ancho mucho mayor que la seccion transversal de las
columnas., A diferencia de marcos constituidos por columnas y vigas, en sistemas de
losa lana la rigidez de las vigas no esté concentrada en el eje de las columnas; la rigidez
de la losa es mayor en ¢} eje de las columnas y va disminuyendo hacia los extremos de
las franjas mostradas en la figura 5.19. Otra aplicacion radica en que el
comportamiento de los sistemas de losa plana es diferente bajo cargas verticales y bajo
cargas laterales. Se ha visto que bajo las primeras, los momentos flexionantes se
distribuyen en forma mas uniforme a lo ancho de las franjas de losa que bajo la accion
de las segundas. Por esta razon, resulta necesario hacer consideraciones diferentes para
llevar a cabo el andlisis estructural. Cuando la estructura esta sujeta a cargas verticales

que cuando lo esta a cargas laterales.
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s Anilisis aproximado por carga vertical.

El analisis bajo cargas verticales uniformes de estructuras que cumplan con los
requisitos que siguen, formadas por losas planas y columnas sin capiteles ni dbacos,
puede efectuarse asignando a las columnas la mitad de sus rigideces angulares y usando

el ancho completo de la losa para valuar su rigidez.
Las limitaciones que deben satisfacerse son:

- La estructura da lugar a marcos sensiblemente simétricos.

- Todos los entrepisos tienen ¢l mismo nimero de crujias.

- En una cierta direccion, ningln claro es mayor que 1.2 veces el menor de ellos.

- El espesor de la losa es aproximadamente igual al 5% del claro mayor del mayor
tablero.

- La carga viva por metro cuadrado es aproximadamente la misma en los distintos

tableros de un piso.

Cuando no se cumplen las limitaciones anteriores. debe recurrirse a métodos mas

precisos, como el del elemento finito, ¢ al método generahizado del ACL

+ Transmisién de momento entre losa y columnas.

Cuando por excentricidad de la carga vertical o por la accion de fuerzas laterales haya
transmisién de momento entre losa y columna, se supondrd que una fraccion del
momento dada por:

o= !
1+067J(C1+d) / (C2+d)

se transmite por flexién en un ancho igual a C2 + 3h, centrado con el eje de columnas;

refuerzo de la lesa necesario para este momento debe colocarse en el ancho mencionado
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respetando siempre la cuantia méxima de refuerzo. El resto del momente, esto es, la

fracci6n o, se admitira que se transmite por esfuerzos cortantes y torsiones.

¢ Dimensionamiento del refuerzo para flexion.

En estructuras sujetas a carga vertical y fuerzas laterales de sismo se admitira proceder

en la forma siguiente:

1. Determinese el refuerzo necesario por carga vertical y se deberd distribuir en las
franjas de columna y centrales de acuerdo a la distribucion de los momentos en las
franjas, excepto el necesario para momento negativo exterior en claros extremos, el
cual se colocard como si fuera refuerzo por sismo. Al menos la mitad del refuerzo
negativo por carga vertical de las franjas de columna quedara en un ancho C2+3h
centrado con respecto al eje de columnas (C2 es la dimension transversal de la

columna normal a la direccién de analisis y h el espesor de losa.)

2. Determinese el refuerzo necesario por sismo y coléquese en el mencionado ancho
C2 + 3h, de modo que al menos el 60% de ¢l cruce el nicleo de la columna
correspondiente.

El refuerzo necesario por sismo puede obtenerse a partir de la envolvente de momentos

resistentes necesarios, Mu.

o Disposiciones complementarias sobre el refuerzo.

Ademas de los requisitos anteriores, el refuerzo cumplira conlo siguiente:

- Al menos la cuarta parte del refuerzo negativo que se tenga sobre un apoyo en una

franja de columna debe continuarse a todo lo largo de los claros adyacentes.
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- Al menos la mitad del refuerzo positivo miximo debe extenderse en todo el claro
correspondiente.

- En las franjas de columna debe existir refuerzo positivo continuo en todo el claro en
cantidad no menor que la tercera parte del refuerzo negativo maximo que se tenga en la
franja de columna en ¢l claro considerado.

- El refuerzo del lecho inferior que atraviesa el nucleo de una columna no serd menor
que la mitad del que lo cruce en el lecho superior v debe anclarse de modo que pueda
fluir en las caras de la columna.

- Toda nervadura de losas aligeradas llevara, como minimo, a todo lo largo, una barra en
el lecho inferior y una en el lecho superior.

- Todo el refuerzo cumplira con los requisitos de anclaje.

¢ Secciones criticas para momento.

La seccidn critica para flexion negativa en las franjas de columna y central se supondra
a una distancia C/2 del eje de columnas correspondientes. Aqui, C es la dimension
transversal de la columna paralela a la flexion, o el didmetro de la interseccidn con la
losa o el dbaco, del mayor cono circular recto, con vértice de 90°, que pueda inscribirse

en el capitel.

En columnas se considerard como ctitica la seccion de interseccién con la losa o el

abaco. Si hay capiteles, se tomara la interseccion con el arranque del capitel.

¢ Distribucion de los momentos en las franjas.

Los momentos flexionantes en secciones criticas a lo largo de las losas de cada marco se

distribuirdn entre las franjas de columna y las franjas centrales, de acuerdo con los

porcentajes indicados en la tabla siguiente:
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Momentos Franja de columna Franjas centrales
Momentos positivos © 60 40

Momentos negativos 75 25

* si el momento es adyacente a una columna se distribuird como si fuera negativo.

e Peralte minimo.
Las especificaciones que presentan al respecto las NTC - 96 son las siguientes:

Puede omitirse el calculo de las deflexiones en tableros interiores de losas planas
macizas si su peraltte efectivo minimo no es menor que - KL (1 - 2¢/3L) donde L es

el claro mayor y K un coeficiente que se determina como sigue:

a) Concreto clase |
Losas con dbacos K = 0.0004 *Vfs w = 0.020
Losas sin dbacos K = 0.00075 *Vfs w 2 0.025

b) Concreto clase 2

El valor de K que resulta con los criterios a} se multiplicara por 1.5

En las expresiones anteriores fs es el esfuerzo en el acero en condiciones de
servicio en kg/em® ( puede suponerse igual a 0.6fy ), w es la carga en condiciones de

servicio en kg/em?, v ¢ es la dimension de la columna o capitel paralelaal.

Los valores obtenidos con Ia ecuacion KL ( 1 — 2¢ / 3L ) deben aumentarse 20% en
tableros extetiores y 20% en iosas aligeradas. Cuando se use concreto clase 1, en ningan
caso el espesor de losa, h, serd menor de 10 cm.. si existe abaco. ¢ menor de 13 cm. si

no existe, cuando se use concreto clase 2 estos valores se multiplicaran por 1.5
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¢ Dimensiones de los abacos.

Las dimensiones de cada abaco en planta no seran menores que un tercio del claro en la
direccion considerada. El peralte efectivo del abaco no serd menor que 1.3 por el peralte
efectivo del resto de la losa, pero no se supondrd, mayor que 1.5 por dicho peralte, para

fines de dimensionarmiento.

¢ Aberturas.

Se admiten aberturas de cualquier tamafio en la interseccion de dos franjas centrales, a
condicién de que se mantenga, en cada direccion, el refuerzo total que se requeriria si

no hubiera la abertura.

En la interseccion de dos franjas de columna, las aberturas no deben interrumpir
mas de un octavo del ancho de cada una de dichas franjas. En los lados de las aberturas
debe suministrarse el refuerzo que corresponderia al ancho que se interrumpid en cada

direccién.

En la imerseccion de una franja de columna y una franja central las aberturas no
deben interrumpirse mas de un cuarto del ancho de cada una de dichas franjas. En los
lados de las aberturas debe suministrarse el refuerzo que corresponderia al ancho que se

interrumpio en cada direccién.
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Disefioc de una losa plana aligerada por el método de la estructura

equivalente.
Datos:
c
IA 800 800 | 800
- SNV I g S _ ........... -
600

) e
| EEI

320

Columnas 60 X 70 cm.

Carga viva 300 kg/m’ (condiciones de servicio)
Recubrimientos 130 kg/m’

fc =200 kg/em’

fy = 4200 kg/em’

Determinacion del peralte.

Se usaran casetones de 60 X 60 X 30 cm. y capa de concreto de 5 cm. h=30+5=35

CI.
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Revisién de deflexiones.

dmin.= KL{1-2¢/3¢} x1.20

K = 0.00075 YT w

fs = 0.6fy = 0.6X4200 = 2520 kg / cm’

w = 0.00075 {2520 x 980 = 0.030 > 0.025

2x 60

dmin. = (0.030 x 800)(1—
3 % 800

)x12=274cm.

hmin,= 27 + recubnmiento = 27+ 3= 30 ¢cm.

Croquis de Casetones.

w | 00000000000 | 0000

liDDDDDDDDDDD;DDDDU
-BHEEEEEE888R-888868 ¢
< 800 Ll 400 —

Revision del peso propio de la losa.

Entablerode 8 X 6 m.
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Volumen=8 X6 X 0.35-72X 0.6 X 0.6 X030=9.0m’
W =9 X 2400 = 21 600 kg.
W = 21600 kg / 48 m? = 450 kg/m’

Carga definitiva.

W =300 + 130 + 450 = 880 keg/m’
Wu =880 X 1.4=1232 kg/m’
Wu = 880 X 1.1 = 968 kg/m’

Factores de carga de las NTC — 96 de 1.4 para carga muerta y viva y 1.1 para la

combinacion de cargas muerta y viva con fuerzas sismicas.

Analisis estructural.

Para efectuar el analisis estructural, el primer paso consiste en determinar las rigideces
de las vigas equivalentes y de las columnas de los marcos. Como en las NTC se
especifican reglas distintas para calcular estas rigideces segin se trate de cargas
verticales o de fuerzas horizontales, es necesario plantear dos marcos diferentes, uno

para cada condicion de carga.

A ) carga vertical.

Seilustra el eje 2

Wu = 1.232
= (3§0+ 350) = = =

337.5
800 800 800
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P

—» 5 10 10 20 40 20 10 10 10%*—
60 60 60 60 60 60 60 60 35

&
v

650

Seccién en el dbaco.

Para la seccion en el abaco

650 x 35°
T2

Ia =233 «10% em?

Para la seccién en la zona aligerada.

- 650%5%325+135%30%15
- 650 5+ 135 30

=228 cm. Centroide

Momento de inercia

_650x5 :  135+30°

1, +650 % 5x(325-228)" + +135%30(228 - 15)" =86 > 10*cm’

Cialculo de la rigidez a flexidn v del factor de transporte

Ver ecuaciones para calcular los momentos de empotramiento, rigideces v factores de

transporte de vigas con tramos iguales y con momentos de inercia distintos al tramo

central.
L
F=8%m -~ I s
= T
. 155 -1 5 PR
j., === 019 /____,———I__/
300 ~] -
165 2 =
by = — =021 -~
T 800 —— 4P
160
 =—=020 155 480 165
promedie 200



Rigidez a flexion

K= O
074 — 078
Factor de transporte
profm
AA
i 2 r
M=—'—(l-x+)’ -13]+ [A~73+37@)
EL 3 3 \ 3
; ’ 2
em+——(l—ﬁ—3w]+—[ﬁ -m]
EL\6 3 El, 3
¢ ¢ X .
0,. :—‘(luoz +0.2* -——2~x0.23]+—-—(0.2—0.2' = 0_2-‘)
EIL\3 3 El, 3
r ¢
9, = —(0168)+——(0165)
E 1 2
o -t (0.168+0.165)_ 0.00266 ~ {
T 10'EL 86 232 10°E
f 2 i ) N
0, = e'—[l—o.zz 2 0.23)+i[0.22 -~ 0.2-‘)
E1,\6 3 El, 3 _
0 __c_(0137)+_f_(00347)'
AP TELC T EL
F (0132 00347 000168 x ¢
O =773 T = 3
10°E\ 86 = 232 10°E
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4
K=10 E(

0.00266 ) _ 625x10°E

¢ 10002667 -000168° !
- 4
k=920 E _4a8110°E
800
T 000168 063
0.00266

Momento de empotramiento perfecto

M=—ta
0., +0.4
o p
)= (160 4N ) 4 (67 - 40
24El, 24El,
wl’ 2 ; wi’? s 5
6, = (1-6x02° +4x027)+ (6%0.2° - 4x02%)
* o 24El 24El,
wi® 0792 0208, _ 00l0W¢
g, = + )= 3
24E1, ~ 86 232 24EX10
M- we? 0.010 _wufl’® x2.30
24 0.00266 + 0.00168 24
Mol
10.4
Wu=1120(3 + 3.5) = 7280kg/m
: 2 !
M= 228028 sia92kesm
10.4
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Para la columna del nivel 0 — 1

I=bh'/12=70X60°/12=126 X 10°E

K=4EI/L=4X 126 X 10°E/337.5= 149 X 10°E

K creena = 2 K = 0.745 X 10*E

De manera aniloga, para la columna del nivel 1 - 2, se obtiene K cperiva= 0.752 X 10%.

A continuacion se presentan las rigideces y factores de transporte del marco a analizar.

______ 163 S I B e, Y 63
a5z 1.5 b " 52 EO "] 782 5o " 72 5o
_____ " pepp——— | —— ———
781 781 781
S TITT O 63 S < I T
752 500 1 vl o7s2 5 I i L B R T S N :‘ 752 5 %
781 781 781
______ D63 R R
745 s T "1 .5 s 4ttt T .45 s o4 Tt Y| s 500
< > > >
800 800 800
l:l Rigideces ( X 10°E )
: ' Factores de transporte
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B) Cargas laterales.
Ancho equivalente de la viga.
b=C;+3h=70+(3X35)=175cm.

2 i
; A 5.
| 39 |
: v |
i i
< » — 4+ <+ — <4
175 em. 12.5 60 40 60 2.5
Seccion en el dbaco. Seccion en 1a zona aligerada.

Para la seccién en el abaco

_175%35°
T

1, =62.5x%10* cm*

Para la seccidn en la zona aligerada

;:z!75x5xa2.5+55x30:<]5:2“ om. Centroide
175 x5+55%30

o &3 ) 855 x k)
I = 175!:5 +175x5(325-211) + » 30 +55%30(2L1 - 15)°
I, =301~10" cm® Momento de Inercia

Caleulo de la rigidez a flexion v dei factor de transporte.

El valor de Apromedio €5 €l Mismo Agromedio = 0.2
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-

f f
6., =—1(0168)+—(0.165
= g (0168)+ (0169

£ {0168 0165y 000822¢
.= + = 3
10'EL 301 62.5 10°E

f f
0., =—I(0132)+——(00347
o = g (0132)+ 5 -(00347)

f to_m) [0.0347) 0.00494¢
Al = 3 + = 4
10°E\ 301 625 10°E

K_IO“E( 000822 )_190.4x10‘£

¢\ 0008227 —000494° /| f
K< 1904 x 10*E
8O0

=0238=10'E

000494
~ 000822

= 0.60

Para la columna nivel 0.1

I=bh’/12=(70 X 60 /12 =126 X 10

4El _4x126x10°E

= =149 = 10°E
¢ 3375

K =

Para la columna nivel 0.2

K=15=10°E

416




Rl ule(:e ¥y ctores de tlal]SpO € de ana]]w
d l marco a
S fa 11
g

.238

.
! 1
by P !
:
g e
N 1]
1 -
(=
Z
’\J. —
-\lw —
- Tt
-
NS
I - 2 ) (g1 " !
2L |B(% 8
_ N - -
N R
B B
..... : c
- =
" " : P
_ | .5 : ] -
Py P!
H 1
:
>
S
5 —
—\J. —
- |7||.
=
]
2 8! |28 "
8: (218! 71%
g B8
‘ ] :
........ -
- oo "
1 1] - i _ |
L 5
H )
L] .
(=8
%
-\Jn —
o“w —
- TR
o -
8! |28
3! M 6. ) B |._
2 ! A13
C e B |
....... -
N | “ “5 H
. Ly ! o
_j ] " '
! 1
1 -
o
=
j —
—\!p— —

|
—

300

800

800

4
Rigideces { X I0°E )

Tte
Factores de transpor

|||||

Marco ¢n el eje 2

417



b

Después de analizar el marco se obtuvieron los siguientes momentos flexionantes y

fuerzas cortantes.
A) Carga muerta y carga viva,

/ AY

/ 1.27 1.75 E
k———

18.2
" 435
31.7 473

6.3 09
< -t »-
8.0 4.0
A B
Momentos en ton. m.
CL
5
32 :
30.1 ;
i
10.3 0.8 i
i
33.9 i
i
i
E
:
59 !
i
A B

Fuerzas cortantes en ton.
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B) Carga muerta, carga viva y carga accidental. ( fuerzas horizontales ).

LCL

19.20 .
8.13 162
14.51 /
24.86 '
an N // i
23.0 i
39.4 473 i
51.24 ;
( ) (20,67 i
1
1
i
8.8 . 5.6 |
< >4 ».
8.0 4.0
A B
Momentos en ton. m.
CL
(21.8) ;
28.6 i
3 H
27.25 105 \ i
15.1 \-..._,____ :
i
23,15 i
]
(30.3) i
.
E
15.7 13.0 :
A B
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Revision del cortante por penetracién de la columna A -Z

Acciones sobre la columna.

V =27.25 ton.

LT V= 30.1 ton.

18.2 248
14.5

. 1.
135 31.7 _ 39.4

a7

Carga muerta y viva. Carga muerta, viva y accidental.

Propiedades geométricas.

Seccidn critica.

v _[\'\/ Centroide de la
seccion critica.

Considerar d = 32 cm.
Cl=60cm.
C2=70cm.
D=32cm.

C=Cil+d/2=60+16=76cm.
B=C2+d=70+32=102cm.
Area de la seccion crilica= Ac = (2c +b)d = (2 X 76 + 102) X 32 = 8128 cm’
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Calculo del centroide de la seccion critica.
C
(2c+b)xg=by—2-

bc 102 x 76
g= = =152 cm.
2(2(: + b) 2(2 % 76+ 102)

Y=C-Cl1/2=76-60/2=46cm.
Y1=C/2-g=76/2-152=228cm.
e=Y-Y1=46-228 =23.2 CIL
‘Calculo del momento polar de inercia.

3 1
J=%+E;—+delz+2Cdgz

_76x32°  32x76°
6

] +102x32x228° +2xT76x3x152

1 =5576800 cm*

Calculo de la fraccién de momento flexionaste que se transmite por excentricidad de la

fuerza cortante.

a"



a) revision bajo carga muerta y viva.

(Vumax.} = ﬂ+u.hd_uy
Ac ]

30100 0365x317x10° x228
Vu max.= + .
8128 55768 x 10°

Vumax.= 3.7 +4.7=84 kg /em’
Ve = FRYF¢ = 074160 = 88 kg/em’

Ve=(05+v)xFRVf'c = (0.5+:6]%) x FRVf"c > FRYf'c

Como Vu max. < Vc., no se requiere refuerzo por cortante,

b) revision bajo carga muerta, viva y accidental.

27250 0365%394 %10 x 228
8128 55768 x 10°

Vu max.=

Vumax=34+59=93 kg/cm’

Como Vumax. > Ve, se requiere refuerzo por cortante.

Calculo del refuerzo por cortante.

V., = 04F,Vf cbd

b = ancho de la viga ficticia = d +C2=32+70=102cm.

Vg =04 x 0.7 % /160 x 102 x 32 = 11560 kg.
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Vu=Vumax. bd = 9.3 x 102 x 32 =30 355 kg,
Vs=Vu-V, =30355-11560 = I8 795 kg,

_Avxfyxd
"~ FRVs

Suponiendo estribos No.2.5 de cuatro ramas, Av = 1,96 cm’

196 %4200 x 32
T D7<I18 795

=20 cm.

§$> Smax, %:ll cm.
Se colocan estribos No. 2.5 a cada 11 cm. en una viga ficticia de ancho b= 102 cm. y

peralte d = 32 cm. También se colocan barras longitudinales en las esquinas de la viga y

en los dobleces de los estribos como se presenta en el croquis siguiente,

Croquis del refuerzo transversal.

L/3 =267 cm.

%. % 102
i

Planta f— Estribos n0.2.5 @ 11 cm. de 4 ramas.

/

AT |-

Elevacion Vs. No. 4
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Revision del cortante por penetracion de la columna B - 2

NI ST NE
e )

Carga muerta, vivay accidental

Carga muerta y viva.

Propiedades geométricas.

Y,
< > . ..
r ~— Seccidn Critica.
/I\ T ) C1=60cm.
C; Cp+d C2=70cm.
\L D=32cm.
«— & >

€— c,+d —>

C,+d=60+32=92cm
C,+d=70+32=102cm.
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Area de la seccién critica.

Ac=2d(Cl1+C2+24)

Ac=2X32(60+70+64)=12416 cm’

Caleulo de la fraccién de momento flexionaste que se transmite por excentricidad de la

fuerza cortante.

Calculo del momento polar de inercia.

- dx(c+dy’ +(c}+d):<d3 +d ¥ {c2 + d)cl +d)*
6 6 2

I

32x92° 92x32° 32x102x92°
+ + 5

-

] =

J=18469x10" ¢cm?
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a) revisién bajo carga muerta y viva.

v . XM
{(Vumax.) = _uh+w.yl
Ac ]

_(33.9+3%)x 10° . 039(473-435)x 10" » 46
12416 18469 x 10°

Vu max

Vumax.=53+04=57kg/cm’

Ve = FRYf ¢ = 0.74/160 = 88 kg/cm®
Vumax. < Ve, porlo tanto no se requiere refuerzo por cortante.

Como Vu max. < Vc., no se requiere refuerzo por cortante.

b) revision bajo carga muerta, viva y accidental.

Vu max,= XH + v Mu

Ac ]

Y,

Vu max.=

(23.25+28.57) % 10° . 039 (47.7-23.00x 10" « 46
12416 184,69 » 10°

Vumax.=42+24=66kg/cm’ < Vc

No se requiere refuerzo por cortante

E! croquis de refuerzo minimo es similar al de la columna A - 2.
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Dimensionamiento por flexion.

A B

e s A

i i 150 em.

T i

1 ! A Franja de columnas =
3 _._.% ------------------------- %-— C2+3h=175cm. 150 + 175=325 cm.

i i

L 1 W (

i I 175 cm.

| |

i | v

i |

Eje 2, claro A - B, extremo A ( momentos negalivos )

El momento maximo se presenta bajo carga muerta, carga viva y carga accidental

simultianeamente.
Mu =394 ton. m.

El momento en la seccidn critica localizada en el pafio de columna es

Cl Cl1.Cl
Megre, = Mg — v_z“*' W(T)(T)

Mery. = 394 -2725x.30+0.924 x6.5x0.30 ¥ 0.15
M . = 315 ton.

Por ser un borde, todo el refuerzo necesario se debe colocar en un ancho C2 + 3h =175

Cm.

MR 31.5x10°

T = ——=0.144
FRbd" f'c 09x175x32° x136
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De la grafica de disefio por flexion
q=0.165
p=qf’c/fy=0.165X 136/ 4200 = 0.0053

p min. = 0.7 Vfc / fy = 0.7 ¥200 / 4200 = 0.0024

fre 4800 _ 136 4800
fy  fy+6000 4200 4200+6000

pmin.:

0.75 p balanceada. = 0.75 X 0.015=0.011

p min. < p < p balanceada

Se usaran barras (11) del no. 6 repartidas en la franja de 175 cm. Al menos el 60 % (7

barras ) deben pasar por el niicleo de la columna.

Fuera de la franja de 175 cm. de ancho quedan las siguientes nervaduras:
} fracci6n de nervadura de ancho b= 7.5 cm.

1 fraccién de nervadura de ancho b= 12.5 cm.

5 nervaduras de ancho b= 10 cm.

1, nervadura de ancho b= 5 cm.

En estas nervaduras se deben colocar el acero minimo, tomando b = 10 cm., el 4rea

necesaria seria:

As=pmin. bd=0.0024 X 10 X 32 =0.768 em’

Colocar una barra del no. 4 en cada nervadura.




Transmisién de momento por flexion entre losa y columna,
(1—yv) Mu = (1-0365) (39.4) = 250ton.m < ( Mecrit.=31.5)
Por lo tantb no hay problema de transmision de momento.

Eje dos, claro A — B, momentos positivos.

a) Por cargas verticales

a—1) Momento en la franja de columnas M (+)=24.5tm.
Momento en la franja de columnas = 8.6 X 24.5 ton.m

Ancho de todas las nervaduras en la franja de columnas:

. una nervadura de 40 cm.

2. dos nervaduras de 20 cm.

3. una nervadura de 10 cm.

b=40+20+10=70cm.

14. o
MR 47x1 0167

FRbd: f'c 09x70x32% x136

De la grafica de disefio por flexion
q=0.185
p=qf’c/fy=10.185X 136 /4200 = 0.0060

pmin < p < p bal. X 0.75
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Areas de acero:

¢ En la nervadura de 40 cm. = 0.0060 X 40 X 32 =7.7 cm’ Usar tres barras del no. 6

e En las dos nervaduras de 20 cm. = 0.0060 X 20 X 32 = 3.8 cm® Usar tres barras del
no. 4,

e En la nervadura de 10 cm. = 0.0060 X 10 X 32 = 1.92 em® Usar dos barras del no.
4.

a—2) Momento en la franja central
M(+) = 24.5 ton.m

Momento en la franja central = 0.4 X 25.4 = 9.8 ton.m
Ancho de todas las nervaduras en la franja central.

1. Cuatro nervaduras de 10 cm.

2. Una nervadura de 5 cm.

b=4X10+5=45cm.

MR 98 x10°

M d =017
FRbd’ f'c  09x45x327 x136

De la grafica de disefio por flexion

q=0.19

p=qfc/fy=0.19 X 136/4200 = 0.0061

pmin <p<pbal. X073

Areas de acero:
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e Encadanervadura de 10 cm.=0.0061 X 10 X 32=1.95 c¢m® Usar dos barras no. 4
¢ En la media nervadura de 5 cm. = 0.0061 X 5 X 32 =0.98 em® Usar 1 barra del no.
4

b) Por cargas verticales y horizontales simultaneas.

M(+)ev1.1/1.4X24.5=19.25ton.m
M(+) sismo = 19.2 - 19.25 = 0.05 ton.m

Es mas desfavorable el caso de cargas verticales unicamente.
a-2) Momento en la franja central.

"Merit. = 37.5 ton.m

Momento en la franja central M central = 0.25 X 37.5= 9.4 ton.m

En la franja central quedan las siguientes nervaduras
e Cuatro nervaduras de 10 cm.

¢ Una media nervadura de 5 cm,

Poriotanto b=4 X 10+5=45cm.

MR 94 x10°

= —— =017
FRbd' f'c  09x45x32" x136

De la grafica de disefio por flexion

g=0.19

p=qf’c/fy=0.19X 136/4200 = 0.0062
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pmin <p <pbal X 0.75
Area de acero en cada nervadura de 10 cm.
Asnerv. = 0.0062 X 10X 32=1.98 cm’® Usar 2 barras del no. 4

b) Por cargas verticales y horizontales simultaneamente.

b-1) Franja de columnas.

Momento en el ¢je = 51.24 ton.m

Momento en la seccion critica=Meje - Vel /2+W (c1/2)(cl/4)

Eje 2, claro A — B, extremo B ( momento negativos )

a) Por cargas verticales

a-1) Momento en la franja de columnas

M {-)=47.3 tonm
M en la seccion critica = 37.5 ton.m

Momento en la franja de columnas = 28.1 ton.m

Toda la franja de cotumnas queda dentro de la zona maciza de losa, por lo tanto:
b= 150+ 175= 325 cm.

MR 281x 10° B
FRbd: f'c 09x325x32° x136

0.06%

De la grafica de disefio por flexion

q=0.075
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p=qf’c/fy=0.075 X 136/ 4200 = 0.0024

P =p min.

As=pbd=0.0024 X 325X 32=25cm’

En una franja de ancho C; + 3h se debe colocar la mitad del area de acero anteriormente
calculada y en el resto de la franja de columnas los otros 12.5 cm® Las barras se
propondran después de disefiar por cargas verticales y horizontales simultineas para
determinar qué caso es mas desfavorable.

M critico =51.24 -30.3 X 0.30 + 0.924 X 0.30 X 0.15=42.2 ton.m

La parte de este momento producida por cargas verticales es:

M..=1.1/14X37.5=295tonm

( 1.1 es el factor de carga para acciones combinadas, 1.4 es el factor de carga para carga

unicamente y 37.5 es el momento en la seccion critica vertical Gnicamente.)
La parte del momento debida a cargas horizontales es:
Mcpy=422-295=127ton.m

Momento por carga vertical en la franja de colurmnas:

Mrcor. =0.75 X 29.5=22.1 ton.m

La mitad de este momento se asigna a la franja de ancho C; + 3h v se suma al momento

por cargas horizontales. I.a otra mitad se asigna al resto de la franja de columnas.

Momento en la franja de ancho C; + 3h=175cm.
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M=221/2+127=23.T4tonm

MR 2374 x 10°

n = =0108
FRbd® f'c 09x=175x327 x136

De la grafica de disefio por flexién

q=0.12

p=qf’c/fy=0.12X 136/ 4200 = 0.00388
pmin <p<pbal X 0.75

As=0.00388 X 175 X 32 =217 em’

Momento en el resto de la franja de columnas.

M=221/2=11.051onm
b=1325-175=150 cm

MR 1105 x 10°
FRbd f'c 09x150x32>x136

=0.059

De la grafica de disefio por flexién

q=0.063

p=qf7c/fy=0.063X 13674200 = 0.002 < p min. = 0.0024
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para el resto de Ia franja de columnas es mas desfavorable el caso de cargas verticales

tinicamente. Por lo tanto, se debe colocar un area de acero de 12.5 om’

Revision de Ia transmision de momento entre losa y columna.

Momento que debe transferirse por flexion en una franja de ancho Cz + 3h
M=({1-yw)Mu=(1-039) 47.7-23.0)= 15.07ton.m

Este momento es menor que €l momento de 23.74 ton.m con el que se disefio el acero

de la franja de ancho C; + 3h

b-2) Franja central.

Momento por cargas verticales en la franja central = 0.25 X 29.5=7.38 ton.m

Momento por cargas horizontales en la franja central igual a cero por que todo se asigno
a la franja de ancho C; + 3h

Momento total en la franja central = 7.38 < 9.4 carga vertical

El acero en la franja central es el que se calculd para cargas verticales tnicamente,

¢) Barras de acero necesarias
En la franja de ancho C; + 3h

As=21.7 cm® Usar 8 barras del no. 6
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El 60% del drea correspondiente a cargas horizontales debe cruzar el nicleo de la

columna. Esta area es:

Asnicleo =0.6 X 12.69/23.74 X 21.7=6.95 cm’ Usar 3 barras no.6
En el resto de la franja de columnas

As=12.5 cm’ Usar 10 barras del no. 4

En la franja central

As nervadura. = 1.98 = 2 barras del no. 4 en cada nervadura de 10 cm. de ancho

Croquis de armado.
! !
- ﬂ! —r—#\’_
J 250 250
e > <«

|
i
!
—
’P I \J’_\
8vsno. 6 Jvsno. 6 5vsno. 6

3 vsno. 6 ( en lanerv. De 40
cm.)

L ..

Franja de 175 cm de ancho
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A . B

i

| *Ino.4 3n::a4 5’/’
. +3n0.4 N
] )
! !

Nervaduras de 20 cm. de ancho

NN

2no. 4

AN

+2no.4

! !
} 4
i i
! !
! !
! !
1 ]
! !
L |

Primera nervadura de 10 cm. de ancho abajo del eje 2

In0.4*

|
: 2no.4+
|
!
|

Otras nervaduras de 10 cm de ancha.
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CAPITULO Vil
ZAPATAS.

Introduccion.

Las cargas de piso acumuladas de una superestruciura se soportan con sub estructuras
de cimentacién en contacto directo con el suelo. La funcién de la cimentacion es
transmitir con seguridad las reacciones concentradas de las columnas o los muros, o las
cargas laterales de los muros de contencién al suelo, sin asentamientos laterales

peligrosos para la estructura que se soporta y sin falla del suelo,

Si las cimentaciones de soporte no se¢ proporcionan adecuadamente, una parte de la
estructura puede asentarse mas que otra parte adyacente y varios componentes de un
sistema en estas condiciones, pueden tener esfuerzos demasiado elevados en las uniones
de las trabes con columnas a causa de los asentamientos desiguales de los apoyos que
conducen a deformaciones grandes. Los momentos flexionantes y torsionantes
adicionales que pueden exceder la capacidad resistente de los miembros, pueden dar
lugar a agrictamientos excesivos debidos a la fluencia del refuerzo y, por ultimo,

producir la falla estructural.

Si la estructura completa padece asentamientos iguales, los esfuerzos adicionales
son minimos o nulos. Este comportamiento se observa cuando la cimentacién es muy
rigida y el suelo cede en tal medida, que la estructura se comporta de modo similar a un
cuerpo flotante que se puede hundir o inclinar, sin fallar. Se pueden encontrar
numerosos ejemplos de estas estructuras en la Ciudad de México, con edificios sobre
losas de cimentacién o con apoyos rigidos, que al pasar los afios se hundieron varios

metros debido a las consolidaciones altas de los suelos.
La disposicién de los apoyos estructurales varia ampliamente y las condiciones del

suelo difieren de un lugar a otro y también dentro del mismo sitio. Asi, pues, estos

factores v las consideraciones del costo 6ptimo, gobernaran la seleccion del tipo de
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cimentacién. En resumen, antes de iniciar el estudio de las alternativas posibles para la

disposicion de los apoyos.

Tipos de cimentaciones.

Existen seis tipos basicos de estructuras de cimentacién, que se muestran en la

figura 6.1

El drea de la cimentacion debe ser adecuada para soportar las descargas de las
columnas, el peso de la cimentacion v cualquier sobrecarga, dentro de las columnas,

dentro de la capacidad de carga del suelo.

(a) {b) {c)

(d) (e)

Figura 6.1 Tipos de cimentaciones.
a) Zapatas corridas. Estas zapatas consisten en una franja continua de losa a lo largo

de un muro y de un ancho mayor que el espesor del mismo. La proyeccion de la losa

de cimentacion se trata como un voladizo cargado con la presion distribuida del
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b)

c)

d)

suelo. La longitud de la proyeccion, se determina con la capacidad de resistencia del
suelo; la seccion critica por flexidn se encuentra en el pafio del muro. El refuerzo

principal se distribuye perpendicularmente a la direccién del muro.

Zapatas aisladas.  Consisten de losas rectangulares o cuadradas, que pueden tener
un espesor constante o que se reduce en la punta del voladizo. Se refuerzan en las
dos direcciones y son econdmicas para cargas relativamente pequefias o para

cimentaciones sobre roca.

Zapatas combinadas. Estas zapatas soportan las descargas de dos o mas columnas.

Son necesarias cuando se debe colocar una columna en la colindancia de un edificio
y la losa de la zapata no se puede proyectar fuera de la colindancia. En este caso,
una zapata independiente tendria carga excéntrica, dando lugar a una tension
aparenie en el suelo de desplante. Con el objeto de lograr una distribucion
relativamente uniforme de esfuerzos, la zapata de la columna exterior se puede
combinar con la de la columna interior mas cercana. Por otra parte, las zapatas
combinadas también se utilizan cuando las distancias entre columnas sucesivas son
relativamente cortas, como en el caso de un corredor de columnas, pues es mas

barato construir zapatas combinadas para columnas.

Zapatas en voladizo o ligadas. Estas son similares a las anteriormente

mencionadas, excepto que la zapata de la columna exterior y fa de la columna
interior, se construyen independientemente. Estin unidas con la viga de liga para
transmitir el efecto del momento flexionaste, el cual se produce en la columna
exterior debido a la excentricidad de la carga. a la cimentacién de la columna

ieror.

Losas de cimentacién.  Estos sistemas de cimentacion son necesarios cuando la
capacidad de carga permisible del suelo es muy baja hasta profundidades grandes, lo
cual hace que las cimentaciones con pilotes so sean econdmicas. En este caso es

necesario hacer una excavacion lo suficientemente profunda, para que la cantidad de
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suelo que se remueve sea casi equivalente a la carga de la superestructura. Puesto
que es necesario extender la subestructura de la cimentacién a toda el drea del
edificio, se considera que la superestructura flota tedricamente en una balsa. Estas
estructuras, que basicamente son sistemas de pisos invertidos, se requieren en suelos

que se estdn consolidando en forma continua.

f) Cimentaciones en pilotes.  Este tipo de cimentaciones son esenciales cuando el
suelo de desplante consiste de estratos poco resistentes muy profundos. Los pilotes
se pueden hincar hasta llegar a roca sélida o un estrato duro, o a la profundidad
necesaria dentro del suelo, para que el pilote desarrolle su capacidad permisible por
medio de la resistencia de friccion o una combinacién de ambos. Los pilotes pueden
ser prefabricados y por lo tanto se hincan en el suelo, o colados en el lugar haciendo
una perforacién que después se rellena con concreto. Los pilotes prefabricados
pueden ser de concreto reforzado o presforzado. Otros tipos de pilotes se fabrican de
acero o de madera tratada. En todos los tipos, los pilotes deben contar con cabezas

de concreto reforzado en las dos direcciones, disefiadas apropiadamente.

Comportamiento a flexiéon y cortante de zapatas.

Para simplificar el disefio de las cimentaciones, se hace la hipétesis de que son rigidas y
el suelo que las soporta consta de capas elasticas; en consecuencia, se puede suponer
que la distribucion de presiones del suelo es uniforme o varia en forma uniforme. El
calculo de los momentos flexionantes y del cortante se hace con la presién neta del
suelo que se obtiene sustrayendo el peso propio de la cimentacion y la sobrecarga de la
presion total del suelo. Si la zapata de una columna se considera como un segmento
invertido de losa, en el que considera que la intensidad que la presion neta del suelo esta
actuando sobre una losa en voladizo apoyada en una columna, la losa estara sujeta a

flexion y a cortante de modo similar a la losa de un piso que soporta cargas de gravedad.



Cuando intervienen cargas concentradas muy fucrtes, se ha comprobado que el
cortante y no la flexién controla la mayoria de los disefios de fas cimentaciones. El
mecanismo de falla por cortante en las losas de las zapatas es semejante al de las losas
de piso. Sin embargo, la capacidad de cortante es considerablemente mas alta que las de
las vigas. Puesto que en la mayoria de los casos la zapata se flexiona en doble curvatura,

se debe considerar el cortante y la flexion con respecto a los dos ejes principales.

El estado de esfuerzos en cualquier elemento de la zapata, se debe principalmente a
Jos efectos combinados del cortante, la flexion y la compresién axial. Por consecuencia,
es esencial comprender muy bien el comportamiento fundamental de la losa de la
zapata, pues permite lograr el sentido de las hipotesis basicas que se aplican para las
necesidades de analisis y disefio bdsico de las zapatas, tanio en cortante como en

flexion.

Se han efectuado muchos ensayes de elementos como ¢l mostrado en la figura 6.2,
en los que se trata de reproducir el problema de la transmisién por fuerza cortante de la
carga de una zapata a una columna. Los elementos ensayados han side en su mayor
parte de forma cuadrada o rectangular, con carga concentrada aplicada sobre una

superficie cuadrada menor. y apoyados generalmente en todo el perimetro.

FFTfrfess

Figura 6.2 Elemento ancho con refuerzo en las dos direcciones sujeto a Vx, Vy, Mx y
My, apoyado perimetralmente o en toda su base (caso esquematico de una losa o

zapata).




Ocasionalmente, con el objeto de simular el efecto de la reaccion del terreno en
zapatas, se han probado elemenios apoyados en toda su superficic sobre camas de
resortes. Sin embargo, el comportamiento general bajo carga y el modo de falla
observado han sido los mismos, cualquiera que sea el tipo de apoyo; perimetral o en

camas de resortes.

La figura 6.3 muestra esqueméticamente una grafica carga - deformacién al centro
de uno de estos elementos. En general, si se tiene un elemento refativamente esbelto v

ductil, se pueden desarrollar las tres etapas mostradas en la figura.

1. Del origen al punto A. En esta etapa el comportamiento es aproximadamente
lineal, hasta que se presentan los primeros agrietamientos en la cara de tensién de la
losa. _

2. En esta etapa, comprendida entre los puntos A y B, se alcanza la primera fluencia
del refuerzo horizontal de tensién y el agrictamiento se extiende por la losa.
Simultdneamente pueden presentarse grietas inclinadas que van del acero de tension
hacia ia periferia de la superficie cargada, formando una pirdmide o cono truncado
alrededor de esta superficie.

3*, Al final de esta etapa se alcanza la resistencia (punto C) y se produce el colapso
final por penetracion de la columna a través de la losa, con una superficie de falla en

forma de piramide o cono truncado.

CARGA P

C resistencia

B primera fluencia del refuerzo

A primeros agrietamientos.

DEFORMACION, a

Figura 6.3 Caracteristica carga — deformacién de una zapata.
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Dependiendo de la relacion entre el claro y el peralte de la losa, o de la relacion
entre ¢l 4rea de la superficie de aplicaciéon de carga y de la cantidad de acero
longitudinal de flexion, la falla por perforacién puede presentarse antes o después de
que fluya el acero longitudinal. En otras palabras, en una losa de poca esbeltez y con
mucho acero longitudinal no se podran desarrollar més que las etapas OA y AB de la
curva descrita anteriormente. Incluso, puede suceder que la columna perfore la losa
antes de que se alcance el punto B, aunque este caso es poco probable para las

dimensiones usuales en la practica.

Cuando el colapso por penetracidn se presenta después de que la losa ha sufrido un
agrietamiento considerable, y después de que el acero longitudinal ha fluido, el tipo de
falla puede clasificarse como de flexién y se caracteriza por una deformacién
impontante independientemente de la magnitud de ta deformacion a la falla, €] colapso
final se presehta siempre por perforacion de la col-umna a través de la losa, v la
superficie de falla tiene la forma de una piramide o de un cono truncado. Lo anterior
indica que existe siempre una etapa previa al colapso final, en el cual se desarrollan
grietas inclinadas alrededor de la superficie cargada, hasta que se forma una superficie
de falla.

Los esfuerzos nominales correspondientes a la resistencia de un elemento de este
tipo, son, en general mayores que para una viga, debido principalmente al efecto del
ancho del elemento v, a que el concreto alrededor de la superficie cargada esta sujeto a
compresiones normales en dos direcciones, que le proporcionan un cierto confinamiento

lateral.

También se han realizado ensayes en especimenes como el mostrado en la figura
6.4 a que simulan la conexion de una losa plana o de una zapata con una columna de
borde. En este caso, ademas de carga axial, se transfiere un momento flexionante de la
losa a la columna, por lo que el elemento en cuestidon se encuentra sometido a
solicitaciones mds severas que cuando sdlo existe carga axial.- Aunque pueden

desarroliarse las tres etapas de carga mencionadas anteriormente, la configuracion de




agrietamiento difiere debido a la existencia de un borde libre en la losa. En la figura 6.4
b se muestra el estado tipico de agrietamiento al producirse la falla en este tipo de
elementos. Puede verse que se desarrollan también grietas de torsién originadas per la

transferencia de momento flexionaste.

Un caso intermedio entre los dos presentados en esta seccion es el de una columna
interior conectada a una losa que tiene momentos flexionantes diferentes a ambos lados
de la columna. El momento flexionante que se transfiere de la losa a la columna es la
diferencia entre los dos momentos flexionantes. La piramide ¢ cono truncado no resulta
simétrico v el grado de asimetria depende de Ia relacién entre la carga axial y el

momento transferido.

Grielas de
torsion ___|

\/Grielas superficiales

Supeificie
de falla

Columna ——

Momento ]
/ T ftexionante //

Figura 6.4 Espécimen de ensaye y configuracion de agrietamiento en una losa

conectada a una columna de borde.
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Mecanismo de falla por cortante.

Las grietas inclinadas de cortante se desarrollan esencialmente de la mismo forma que
en las vigas, estabilizindose aproximadamenie al 65% de la carga dltima y
extendiéndose con rapidez hacia el eje neutro. Posteriormente, las grietas s¢ propagan
lentamente en direccién a la zona de compresion, de tal forma que en la falla permanece

una zona de compresidn poco profunda.

Las grietas inclinadas siempre se forman cerca de las cargas concentradas o la
reaccion de la columna en losas o zapatas en dos direcciones, como se puede verse en la

figura 6.5 a

Esto se debe en parte a la concentracién alta de momentos flexionantes en la region
cercana a la cara de la columna, que forman una pirdmide truncada en el pie de la reg'ic’m
de la columna. La columna puede punzonar a través de la losa en esta forma de falla, si
la losa no esta disedada adecuadamente para resistir esta falla de cortante (también
liamada falla de tensién diagonal). La accion de confinamiento de la losa penetrada en
la superficie de interaccién con Ia losa de la columna que atraviesa a la losa en la figura
6.5 b, se puede representar con las fuerzas de cortante resultantes V1 y V2, las fuerzas
de compresion Cl y C2 y las fuerzas de tension T1 y T2, ademas de la accion de

membrana y de dovela interna de la losa.

En la figura 6.5 ¢ se¢ muestra un clemento infinitesimal extraido de la zona de
compresion, por encima de la grieta en diagonal. El elemento esta sujeto a las cuatro

componentes de esfuerzos siguientes:

(1) Esfuerzo cortante vertical vv;
(2) Esfuerzo directo de compresion fe,
(3} Esfuerzo vertical de compresion fay

(4) Esfuerzo lateral de compresion fz.
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El esfuerzo cortante vertical Vo. es el resultante del cortante total que debe
transmitir completamente a la zona de compresion ubicada encima de la grieta
inclinada. El esfuerzo directo de compresion fc, que varia a lo largo de la seccién
critica es el resultado de los momentos flexionantes. La fuerza vertical de compresion f;
se debe a la carga muy concentrada de la columna, y tiene una influencia my alta en el
incremento de la capacidad al cortante de la losa. El esfuerzo lateral de compresién f; es
resultado del momento flexionante con respecto a un eje perpendicular a la seccién

critica.

Superficie oe ¥
contacto

Figura 6.5 Mecanismo de falla en losas y zapatas con accidn en dos direcciones,

a) Elevacion de zapata, b) Piramide de falla, ¢) Elemento en la zona de compresion.
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Cargas y reacciones.

Resulta esencial hacer las hipétesis correctas para evaluar todas las fuerzas combinadas
que actian en la cimentacién. La losa de la zapata s¢ debe proporcionar para soportar
todas las cargas factorizadas aplicadas y las reacciones inducidas, incluyendo las cargas

axiales, los cortantes y los momentos que se deben resistir en la base de la zapata.

Una vez que se determina la presiéon admisible del suelo a partir de los datos
disponibles del lugar, de los principios de la mecénica de suelos y de los reglamentos
locales, el tamafio del 4rea de la zapata se calcula con las cargas sin factorizar { de
servicio ), como las cargas muerta, viva, de viento o las cargas de sismo, en cualquier

combinacion que gobierne al disefio.

En el disefio de las zapatas, se desprecian los réquisitos de excentricidad minima
por consideraciones de la esbeltez de las columnas y solo se considera que se transfieren
a la zapata los momentos finales calculados que existan en la base de una columna. Es
los casos donde existen cargas excéntricas o momentos producidos por cualquier
combinacién de cargas, la presion extrema del suelo que resulta de estas condiciones de

carga se debe encontrar dentro de los valores permisibles de la capacidad del suelo.

Una vez que se determine el tamafio de una zapata, es posible determinar la
geometria de la zapata aplicando los principios y métodos para disefio por cortante y por
flexion. Las cargas v momentos externos de servicio que se usaron para determinar ¢l
tamafio del drea de la cimentacién, se transforman a sus valores ultimos factorizados
aplicando los factores de carga apropiados y los factores de reduccién de la resistencia,
para determinar los valores de la resistencia nominal que se utilizaran para el andlisis ¥

el proporcionamiento del tamafio y la distribucion del refuerzo en la zapata.
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Zapata aislada.

Se emplean para recibir cargas de una columna. Por lo general son de seccién cuadrada
o también rectangular, y su trabajo a flexién es en dos direcciones, lievando por lo tanto,

refuerzo espaciado uniformemente en ambos sentidos,

La columna podra apoyarse sobre una pilastra o dado, éste a su vez sobre la piaca
de la zapata, o bien, colocarse directamente sobre la zapata; si se utiliza el dado, se
recomienda que su seccion sea, como minimo igual al de la columna y su altura no

mayor de tres veces el lado mayor del dado. (figura 6.6)

Pu Pu
Dadoo Columna
4—1— pilastra
a—a o T. | [ / s & o
T Zapata Armadura de tension ZapataT

(a) (b}

Figura 6.6 Zapata aislada, a) para una columna con dado, b) para una columna

apoyada directamente sobre la zapata.

E! area de la zapata se obtiene dividiendo la carga total de disefio de la columna (
Pu ), mas el peso de la zapata ( se recomienda tomar como peso de la zapata el 10% de

la carga de la columna ), entre la resistencia del terreno a la compresion { RT ).

El momento méiximo externo en cualquier seccién de una zapata se determina con

base a los momentos factorizados de las fuerzas que actiian en toda €l drea de la zapata,
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a un lado de un plano vertical que pasa a través de la zapata. Este plano se toma en los

siguientes lugares:

o En zapatas que soporten elementos de concreto, ¢l plano vertical tangente a la cara

del elemento. ( figura 6.7 a)

« FEn zapatas que soporten muros de mamposteria, la seccion entre el pafio y el eje del

muro. (figura 6.7 b )

s En zapatas que soporten columnas de acero a través de placas de base. la seccidn
critica sera en el perimetro de la columna, a2 menos que la rigidez y resistencia de la

placa permitan considerar una seccién mas alejada.

P Pl
| Mampaosiaria
Concreto
Plana criico
en fexidn
: 7/ 3
4 +
:v/ / /4 - l-b-
L \
» ]
Plano critico
L en fiexidn
1/ N B
¥
'
|
'
[]
f
|
I ! 3
L] N
b
{al (o}

Figura 6.7 Planos criticos por flexion, a) columna de concreto; b) muro de

mamposteria.
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Para zapatas con cargas concentradas, la seccién critica para fuerza cortante sera

perpendicular al plano de la zapata y se localizard de acuerdo con lo siguiente:

{a) Cuando el 4rea donde actiia la reaccion o la carga concentrada no tiene entrantes, la

seccion critica formara una figura definida por la periferia del drea cargada, a una

distancia de ésta igual al peralte entre 2 ( d/2). Ver figura 6.8

(b} Si el 4rea cargada tiene entrantes, el perimetro de la seccion critica serd minimo y en

ningin caso punto su distancia a la periferia del 4rea serd menor que d/2. Ver

figura 6.9

Figura 6.8 Seccion critica para fuerza
Cortante cuando el dado o columna no
Tiene entrantes,

N
NN

Figura 6.9 Seccion critica para fuerza
cortante cuando el dado o columna si
tiene entrantes.
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Segiin las NTC — 96 si no hay transmisién de momento entre la losa o zapata y la
columna, o si el momento por transmitir, Mu, no excede de 0.2 Vu d, el esfuerzo

cortante de disefio se calculara con la formula siguiente:

Vu
= —
bod

Donde bo es el perimetro de la seccion critica y Vu la fuerza cortante de disefio en dicha

seccion.

Cuando entre la zapata y la longitud haya transmisién de momento por la aplicacion
sobre la estructura de fuerzas horizontales o bien cuando los claros contiguos sean

diferentes en longitud y carga, se supondré que una fraccién dada por:

1

= ——

! 2 |Cl1+d
1+—J

3VC2+d

Se transmite por excentricidad de la fuerza cortante total. El resto del momento, es decir

( 1- @), debera transmitirse por flexion en un ancho igual a ( C2 + 3h), centrando en el

eje de columnas.

E} esfuerzo cortante maximo de disefio, Vu se obtendra tomando en cuenta el efecto
de la carga axial y del momento, suponiendo que los esfuerzos cortantes varian

linealmente. Figura 6.10

Vu +(JLMI.JCVZ
bod J

bo=2(Cl+d)+2(C2+d)=4d +2C1+2C2

)= d(C1+d)? N (Cl+d)xd*® N d(C2 +d)}Cl+d)?
6 6 yi
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o Cltd) __o ¢

I Vyz

T o

] ]
o i :
n columnas rectangulares es la
(C2+d) ; : En col tares CI es |
H ' dimensién  paralela al  momento
! ! ! transmitido ¥ C2 es la dimension
e :_ _________ i perpendicular 2 C. J es el momento

i fd . polar de inercia correspondiente a la
seccion critica. ¥ es la relacion de lado
corto a largo donde actia la carga o
reaccion.

.‘Cyz'.

Figura 6.10 Transmisién de momento combinado con carga axial.

El esfuerzo cortante miximo de disefio, Vu, obtenido con los criterios anteriores no
debe exceder de;

VusFR(0.5+y)v/fc ; nideFRf'c
A menos que se suministre refuerzo.

Al considerar la combinacion de accione permanentes, variables y sismo, con la
expresion anterior y en la de los dos parrafos siguientes. el factor FR se tomara igual a
0.7 en lugar de 0.8.

Para calcular el refuerzo necesario se consideraran dos vigas ficticias
perpendiculares entre si, que cruzan sobre la columna. El ancho. b, de cada viga sera
igual al peralte efectivo de la zapata, d, mas la dimension horizontal de la cara de la
columna a la cual llega si ésta es rectangular y su peralte serd igual al de la zapata. ( si la
columna es circular se puede tratar como cuadrada de lado igual a ( 0.8D - 0.2d }, donde

D es el dismetro de la columna. En cada una de estas vigas se suministraran estribos
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verticales cerrados con una barra longitudinal en cada esquina y cuyo espaciamiento

sera el 85 % del calculado con la expresion:

_ FR Av fy d (sen 6 + cosB) <FR}‘-\vfy

S =
Vu-VCR 3.5b

Av es el area transversal del refuerzo por tension diagonal comprendido en una
distancia s y 9 es el angulo que dicho refuerzo forma con el eje de la pieza; ésta
separacién no debera ser mayor de d/3; la separacion entre ramas verticales de los

estribos no debe exceder de 20 cm. se supondra:

Vu=wbd v VCR=04FRbd+fc

Donde vu es el esfuerzo cortante maximo de disefio que actiia en la seccion critica en
cada viga ficticia. El espaciamiento determinado para cada viga en la seccion critica se
mantendra en una longitud no menor que un cuarto del claro entre ejes de columnas en
el caso de losas planas, o hasta el borde en zapatas, menos que mediante un analisis s¢

demuestre que puede interrumpirse antes.

En ningiin caso se admitir4 que vu sea mayor que 1.3 FR Vf’c, las secciones criticas

para adherencia o anclaje son las mismas que para flexion.

Cuando la zapata soporta una columna de acero a través de una placa de base, la
seccion critica se encuentra en el perimetro de la columna, o bien, se podra considerar
una seccidon mas alejada cuando la resistencia y rigidez de la placa lo permitan. Figura
6.11
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Columnna

Pracs e wasd

iL-—.'—.—'..‘ —J

Plano de la
———— secodn
critica

Figura 6.11 Zapata para un poste de acero, seccidn critica,

Para zapatas aisladas de seccion rectangular se tomaran las reglamentaciones dadas
para las zapatas cuadradas, considerando Unicamente que la colocacién del acero debera

cumplir con la siguiente especificacion:

o E} acero paralelo al lado mayor se distribuird uniformemente. El acero paralelo
al lado menor se colocard en tres franjas en la forma siguiente. En la franja
central de ancho al, una cantidad de refuerzo igual a la totalidad del acero que
debe colocarse en esa seccion, multiplicada por 2 al / (al + a2). El resto del

refuerzo se distribuiré uniformemente en las dos franjas extremas. Figura 6.12

Cuando la zapata se apoya sobre pilotes, al calcular la fuerza cortante la reaccién de
los pilotes cuyos centros quedan a (.5 dp o mas hacia fuera de dicha seccidén. Cuando
los centros de los pilotes queden a 0.5 dp 0 mas hacia dentro de la seccion considerada,

se supondra que las reacciones de los pilotes no producen cortante. Figura 6.13
En este tipo de zapatas el peralte estd controlado generalmente por los esfuerzos

cortantes, v el espesor total en la zapata se recomienda sea uniforme; asi mismo, es

aconsejable dejar como minimo las distancias que aparecen en la figura 6.14
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/I\ - Franja extrema

a2 Acero paralelo al lado mayer
( uniforme)

f Ast(2al)’

(al +a2)

al

Franja extrema

* Ast totalidad del acero en la direccion considerada.

Figura 6.12 Colocacion del acero en una zapata aislada rectangular.

@ Pilotes que - "‘@' ''''''' @ ‘‘‘‘‘ -—@—-—-——i
producen reaccion | W
a conante .

|
. |
. Pilotes que no @ s )
producen reaccion € aconseja una
!
1
|

>0.5dp’

a cortante dlstanC}a minima
/A entre pilote y pilote
de i.0m

“dp, didmewro def pilote en la base de |a zapata,

Figura 6.13 distancias minimas recomendables para una zapata aislada apoyada sobre

pilotes.
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Figura 6.14 Dimensiones minimas para una zapata aistada apoyada sobre pilotes.

Zapata corrida.

Se utilizan para soportar muros de concreto, piedra o tabique, y para su trabajo se
efectia en un solo sentido. El cimiento para muros representa en el caso de una losa
invertida en voladizo, con carga de gran intensidad ejercida por la presion del terreno y

repartida uniformemente,

La zapata s¢ encuentra sometida a esfuerzos de flexion, cortante y adherencia y

debera dejarse finalmente el peralte mayor de los tres,

En zapatas que soporten muros de mamposteria, la seccidn critica se encuentra en la
parte media entre ¢l pafio y el eje centroidal del muro, para zapatas que soporten muros
de concreto se tomardn las especificaciones indicadas ya para zapatas aisladas. Figura
6.15

457



Estos cimientos sblo llevan acero de tensién en un sentido ( acero perpendicular al
muro ); ademds, llevan acero paralelo al muro para absorber las coniracciones y los

cambios de temperatura.

Para el acero por temperatura Ias NTC — 96 especifican lo siguiente:

* Para elementos protegidos de la intemperie, se colocara un porcentaje minimo de ( p
= (.2 % ). Cuando se trate de elementos estructurales expuestos a la intemperie, el
porcentaje minimo serade (p=03%). 15

'F—I'—" Muro oe lamaue

tani Iz on T g r
:riaucoace 2z seccid F \ Acel nvpza;r:ggram a
E Cone
=
-, il -
agparizZZ2 ’
2 4 ’ .4 ;'/ A A }. - -

— )
Ji s j  Acero e rensir
' - 14 .
5
-
£
% %
(Y 4 A
Acero de T«
1ensbn \-——'./ Plania

- Acerc por 1emperatura
. b y Iraguado

1

|
'» !
|

Figura 6.15 Seccion critica para momento flexionante.
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Zapatas combinadas.

Se recomiendan para soportar dos o mas columnas. Cuando las columnas reciben cargas
iguales, ambos centroides el de la carga y el de la zapata coinciden ficilmente. Sin
embargo, con frecuencia las cargas sobre ioa apoyés son diferentes y se hace necesario
localizar la posicion de su resultante para que coincida con el centroide del drea de la
zapata; su construccién puede ser de forma trapezoidal, figura 6.16 o bien, de forma

rectangular figura 6.17 recomendandose ésta tltima por facilidad constructiva.

Pl P2

' v

Contratrabe

-

al Contratrabe - o  Figurs 616
Cimiento
_l_ trapezoidal
F—12 —F— 12 —
S s T
_I_ Figura 6.17
al Contratrabe - a2 Cimiento
J_ rectangular.
N 1
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Para su cilculo, las NTC — 96 no incluyen ninguna recomendacién apropiada en
cuanto a zapatas combinadas se refiere, pero se recomienda tener en cuenta las mismas

especificaciones dadas para las zapatas aisladas.

Espesor minimo en zapatas de concreto armado.

En el borde de una zapata el espeser minimo ser de 15 cm. Cuando Ia zapata se apoye
sobre pilotes. el espesor minimo serd de 30 cm. Se especifica, igualmente, que el
recubrimiento libre del acero sea de 5 cm. en suelos secos y de 7 cm. para suelos

agresivos o sulfatados. ( figura 6.18)

-
-

d
h>15em J__ e s J_

4

S507cm,

Figura 6.18 Espesor minimo en zapatas de concreto armado.
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Ejemplo. Diseiiar una zapata cuadrada para recibir una columna de 50 X 50 em.

con carga de 110 ton. ( En la estructura sdlo intervienen acciones variables y

permanentes.)

Datos:

Fc=14

f'c = 200 kg/em’

fy = 4200 kg/em®
RT = 22000 kg/cm’

P=110ton.
0.60 \
Columna < >
l {50X50) .
Dado _
(60 X 60) D60 al =a2
20
h_& &S 6 4 & A& d v
al=a2

Pu=110000X 1.4 = 154 000 kg.
Obtencion del ancho de la zapata.
Peso del dado = (0.60%) X 1.20 X 2400 = 1040 kg.

Para ¢l peso de la zapata se estimard el 6 % de la reaccion del terreno, por lo tanto se

tiene:

_ 154000 + 1040 _1ss0d0
"~ Rn =22000- 6% (22000) 20680
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Porlo tanto al =a2 :¥7.5=274m

Para calcular el momento de flexién, se tiene:

0.60 i X=107

Por lo tanto

_ reaccién neta (Rn) x X' xa _ 20680 x 1.07% x 2.74
2 - 2

M

=3 244 000 kg.cm

El peralte por flexion vale
Mg =Frbd? fcy (1 -0.59 y), primeramente obtenemos el porcentaje de acero (p),
que debera estar comprendido entre un minimo y un méximo para evitar un

comportamiento fragil.

14

= ——— = 00033 y

. 14
pmin=—
fy 4200

_ 0.85x200 4800

pb x =0Q.
4200 4200+ 6000

o0l9

Sop=0011

_ pfy _ 0.011x4200
f'e 200
462
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Despejando d ( peralte ) de la formula tenemos:

2 MR

“F, bFfcy(1-0.59y)

2

=33lem’

SLd=4331=182cm.

Por lo general en estas zapatas los esfuerzos cortantes y de adherencia son mas altos que
el de flexion v dominan el disefio de la pieza. Por lo anterior, se supone un peralte

mayor; por ejemplo d = 30 cm.

al=a2=274m.

También por reglamento

d” =
09x 274 x200x 023 (1-0.59 x0.23)

M/ Vd <2=3244000/34743 X 47.7=1.96 < 2.0 (Correcto)
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Peralte por perforacion o penetracion necesario.

bo = 4 ( 60 + d) = 4d + 240 , multiplicando los términos por d, sc tiene bo d = Ad” +

240d, entonces bo d = 155040 / vu = 10,12 = 15320 em’

Por lo tanto

4d? +240d-15320=0 .~  d*+60d-3830=0

-60 + /(607 ) - 4(-3830 -
dp = 60 \/( )~ 4( ) _ 60+;37.55=38_80m_

2

Por lo que domina el peralte de 47.70 cm.

Calculo del drea de acero
p=0.11 {supuesio)
As=pbd=0.011 X274 X 47.70 = 143,77 e’

P=1l0ton.

Columna
(50 X350)

Dado
(60 X 60) ’
120

" e . - a - a| 47.7h=54

2.74
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Con barras del no. 8 tenemos:

143.77/5.07=28 vs # 8

sep. =274/28 =98 cm.

h=d+% ¢ +r=47.701.27 +5.03 = 54 cm.

Calculo de la longitud de desarrollo

, i
Ld = 006281 _ 06307 %4200 _ o0
Jre V200

Ldb z 0.006 db fy = 0.006 x 2,54 x 4200 = 64 cm.

.. Ldb > 64 em. (correcto)

Ejemplo Disefio de una zapata corrida para soportar un muro de tabique de 28

cm. de espesor que transmite una caga por metro lineat de muro de 12 600 kg./mL

La capacidad de carga del terreno se supone de 8 200 kg/m’

Datos:

fc =200 kg/em’

fy = 4200 kg/cny’
Rr= 8200 kg/cm®
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FC=14
P=12600

0.28m

Im=b $

Pu=12600X 1.4=17 640 kg/m
Anche de la zapata = 17640 / 8200 — 6% de 8200 =2.30 m.

En este ejemplo se toma para el porcentaje de acero, un valor ligeramente superior al

minimo requerido:

14 14

min=—=——-=
P fy ~ 4200

00033

Setomara p = 0.004

Obtencién del momento de flexion, en una franja de 1.0 m.

230-028 028
(= 2207028, 028 _1ogm
2 4

-

_Rnxx®x1_ 7708 x108° x|
2 2

Mu

= 4495 = 449500 kg *cm

Z////////A

x=1.08 i a=230m
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Ciélculo del peralte por flexion

¥ = pLy— = 0.004@ =0084
f'e 200
s 449500 _ 449500 313 em?

T 09 %100 x 200 x 0.084(1 - 0.59 = 0.084) 1436

dy =313=1770cm

h=d+1/2¢ + 1 = 17.70+064+566=24cm > 15 cm.

Verificacion del peralte por esfuerzo cortante,

x=101-d/2=101-177/2=08215~092 m.
area sombreada = 092 x1.0=092m?

Vmax.= Rnx A = 7708 x 0.92 = 7092 kg.

w < FRVT *¢ = 08200 x 08 = 10.12 kg / cm’

betom § %‘: %;_ﬁ_-_-_-

V 7
g = u = 708 =952 cm.
FRx100xw 08x100x1012
a=230
< | >
i
PLANTA ! CORTE ‘
i

Do
-

x=0.92 d2 028 1.01
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Domina el peralte por flexién al resultar mucho mayor que el peralte requerido por

cortante

Calculo del area de acero.

As=pbd

As =0.004 X 100X 17.7 = 7.08 cm’

Con varillas # 4 no. vars = 7.08/1.27 =7 vars. # 4

Sep=100/7=1430ecm. ; &2=17.7/2=885cm.

Longitud de desarrollo del acero

Ab fy 127 % 4200
Ldb =006 = 0006 =23cm.
vi'c 4200

Ldb =0.006db fy = 0.006 x1.27 x 4200 =32 ¢cm.

En este caso rige 32 ¢m; como la longitud disponible a cada lado del muro es de 1.01 m,
cubre sobradamente la longitud requerida de 32 cm. Al respecio, recuérdese que el

reglamento especifica que en ningiin caso la longitud de desarrollo del acero serd menor
de 30 cm.

Obtencién de! drea por temperatura.

Se trata de un elemento estructural protegido de la intemperie. por lo tanto se tiene:

Ast = 02% xaxd = 0002 x230x17.70 =814 cm. ; utilizando vars. 3/8"

no. vars = 8.14/071=12vars. ; sep = 230/12 = 19cm.
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Ejemplo Disedo de una zapata combinada con contratrabe para soportar dos

columnas que reciben cargas iguales, el factor de carga se considera de 1.4

Datos:
f'c =250 kg/cm’
fy = 4200 kg/cm®

Ry = 22 t/m’
P = 100 ton. P =100 ton.
Re l
Columna 60 X 60 Columna 60 X 60 J
Y
Contratrabe
Ry

< s60m. ———————>

> .64 »ps

0.6 . Contratrabe . 06 °

6.20 m.

Pu= 100 X 1.4 = 140 ton.

Suponemos en este caso el 8% para el peso de la zapata; en consecuencia, la reaccion

netavale:  Rn= Ry — 8% Ry = 22000 - 1760 = 20 240 kg/m’
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Ancho de la zapata

" . -
__ 280000 kg 1383 m? L a= 13.83
20240 kg/m 6.20

=224m

Como las columnas reciben cargas iguales, las resultantes tanto de fuerzas verticales

como de la reaccidon del terreno, coinciden a la mitad entre ambas columnas.

140000 X 6.20 = (280000) ( x ) , despejando x tenemos:

x = 140000 X 6.20/ 280000 = 3.10 m.

Calculo del momento de flexién.

T4 —
x=ﬂ=osz m.

_ Rnxx?x100 2022400827 x100
2 - 3

-

Mu

= 6805 kg *m

Porcentaie de acero en la zapata.

min 1 14 0.0033
= —_—= = {10055
P fv 4200
0.01x 4200
suponemos p=0.01, v - - 0168

250

Por lo tanto se tiene:
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2 _ Mu
F, bfcy(1-0.59y)

, 680500 ,
= =180 ¢cm
09x274 x250x0.168 (1-0.59 x 0.168)

- d=+180=1350cm.

J!

-

I/

- 032 @ (3 4+—
0.60

Verificacion del peralie a fuerza cortante

x=082-d4/2=082-00675=07525~076 m.
area sombreada = 0.76 x 1.0=0.76 m?
Vmax.= Rnx A =20240x076= kg.

w < FRYf*c = 08425008 = 1132 kg / cm’

go_  Vu 1538
TFRx100xwm 08x 1001132

=170 cm.

h=17+08+52=23c¢cm.

Domina e] peralte por cortante.

471

44

€ a=224m —>

1.0



Calculo del drea de acero.

As=pbd
As=0.01X100X 17=17.0 cm’
Con varillas # 5 no.vars = 17/1.99=9 vars. # 5

Sep=100/9=11.10em. ; d2=11.1/2=5550cm.

; '_:_,__T”T |

<<
0.76 42 =13.5/2=675

€ a=224em. —7

—T_?/l—_
¥
o=100 1]
Mo
—
Longitud de desarrollo.
Ab fy 1.99 x 4200

Ldb = 0.06

= 0.006——————= 3180 cm.
Vi'e V250

Ldb=0006dbfy = 0.006 x1.59 » 4200 = 40 cm.

La longitud a cada lado de la contratrabe cubre sobradamente la longitud requerida de
40 cm.
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Calculo del acero por temperatura.

La estructura esta protegida de la intemperie

Ast=02% xaxd=0002x224 x170=17.72 ¢cm. , utilizando vars. 3

no. vars = 7.72/0.71=11vars. ; sep = 224/11 = 204 cm.

Colocacién del acero en la zapata.

41— Columna ____/ /_\\/
&3 @204 <« Contratrabe &3 @204 —r—> I
\ v
d=17 h=23 :
T Y N__—
\ &5 T .
@ il.1
€—— 3=-224m —>
CORTE PLANTA
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Calculo de la contratrabe.

Se calcularan primeramente los cortantes en los pumtos principales a lo largo de la

contratrabe, para después obtener la grafica de momentos.

l Pu = 140000 kg. Pu = 140000 kg.
Yo

0.60 0.60
—eo *—o

0.60 di20.45 42045 60
*——o—o >0 —o

6.20 m.

. °
112 903.2 kg

02 580.6kg  (112903.2 X 250)/2 =14 112 900 kg.cm

27 096.8 kg {\

Cortante 0
27096.8 kg

(27 096.8 X 0.6) /2 = 812 904 kg.cm 92 580.6 kg

112 903.2 kg
M max. 13 299 996 kg.cm

Momento 0 \/ \/

M =812 904 kg.cm M =812 904 kg.cm
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Carga por metro lineal.

280000 /6.20 =45 161.30 kg/mi

Cortante en los pafios interiores de columnas.

45 161.3 X 0.60 = 27 (96.80 kg.

Por lo tanto 27 096.80 — 140 000 = 1129032 kg.

Cortante a una distancia (d/2}, de los pafios interiores de columnas.

Suponemos para la contratrabe un peralte de 90 cm.

~1129032 + (4516130 x 0.45) = ~92580,6 kg.
-92580.6+(45161.30x 4.10) = 925806 kg

Maximo momento entre pafios interiores de columnas
Mmax. = 13 299 996 kg. * cm.

Porcentaje de acero:

14
pmin.= 14 =——=10003
fy 4200
y
2
_085x250 4800 ...

4200 4200+ 6000

Se va a suponer p = 0.006

y=p fy/fc = 0.006 4200/250 =0.10
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Determinacion del peralte por flexion

2 M

TF, bfcy(1-0.59)

. 13299996
T 09 % 60x250%010 (1-0.59 x0.10)

=10472 cm’

S d=410472 =102 em.

h=102+15+50=109 cm.

Revision del peralte por cortante.

A una distancia (d/2) de los pafios interiores de las columnas, el cortante vale (92 580.6
kg.), por lo tanto:

92580.6

Wiz ———— " =1891kg/cm’
08 x 60 x 102 -

Y el esfuerzo maximo que absorbe el concreto es de vu < FR Ve = 0.8 V0.8 X 250 =

11.32 kg/em’ esto nos quiere decir que la contratrabe falla por cortante.

Al fallar a cortante se puede aumentar el peralte, pero en este caso se respetara la
seccion de 60 X 102 cm., de tal manera que la diferencia la absorberemos con estribos

de 3/8™:

cep = FR Avfy d(sen 6 +cos0) <FRAV'F_V
P Vu- VCR X

| 08x 2% 071x4200 %102 x (590" +c0s90")
p= 925806 — 69278

= 69278 kg

VCR=vubd=11.32X 60 X 102=69 278 ke.
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FRAvfy 08Bx2x0.71x4200
35b 35x60

=2270 cm.

Por lo tanto la separacién sera de 20 cm.

Calculo del drea de acero.

As=phbd
As=0.006 X 60 X 102 = 36.72 cm’
Con varillas 1" 1/8” no. vars = 36.72/6.42=6vars. #9

Para el momento de 812 904 kg * cm., el drea de acero la obtenemos en forma
proporcional
13299906 ----ccmminnn 36.72
812904  ----co----- X

812904 x 36,72_2 e’
13299996 '

Sean varillas. # 4

No.vars. =2.24/1.27=2 vars. #4
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Croquis de armado de 1a contratrabe.

CL
—’L;

Columna Columna

'I"[‘I :iL 1| Et3@

1.08 1.02 10,20,30,30,30

\J/\Vl_f' hJcm

!
Vars.#S@n.]cm//!// / Vars. #3 @204 om

P .
P -
.60 2.50 2.50 .60

92 580 .6 kg. En el ramo de la contratrabe, los estribos se pueden

colocar a una distancia (d/2), se recomienda que la
distancia entre estribos no sea menor de 30 cm.

VCR 69278 ke,

= 2.5m >
€< 15m < 15m —>

Tramo que absorbe el concreto

92 580 .6 kg.
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Armado de zapata.

63 @
204

69

E#3

{ 243 5@

l 111

A
h=23cm I
h_0 & & o

A\

d=17 cm

a=224cm ————————>
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CAPITULO VIII

RECOMENDACIONES Y CONCLUSIONES

Introduccion.

La verificacién de la calidad de los materiales componentes del concreto antes del inicio
de una obra permite seleccionar aquellos que potencialmente tienen las caracteristicas
requeridas para fabricar la clase de concreto que se necesita en la obra. En la
verificacién se debera hacer énfasis en las propiedades directamente relacionadas con la

resistencia, rigidez y durabilidad de! concreto.

Control, manejo y almacenamiento de materiales.

Los agregados fino y grueso. el cemento y los aditivos quimicos deberdn ser
adecuadamente almacenados, dosificados y manejados para mantener su calidad. Es
recomendable que los agregados fino y grueso scan de buena catidad, libres de

contaminacién y uniformes en granulometria y contenido de humedad.

El almacenaje en montones de agregado se debe mantener al minimo, pues aun
bajo condiciones ideales los finos tienden a asentarse y a acumularse. Sin embargo,
cuando es necesario almacenar en montones, el uso de métodos correctos minimiza los
problemas con los finos, segregacion, rompimiento del agregado y una excesiva
variacion en la granulometria. Los montones se¢ deben construir en capas horizontales o
suavemente inclinadas, no por volteo. Sobre los montones no deben operarse camiones,
cargadores u otra unidad pesada, puesto que, ademas de quebrar el agregado, a menudo
dejen tierra sobre los depositos. Se debe tener una base dura con un buen drenaje para
impedir la contaminacién del material con el fondo, ¥ el traslape de los diferentes
tamafios se debe evitar mediante muros apropiados o amplios espacios entre los

montones.
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Se debe prestar especial atencién en el almacenamiento de agregados especiales
para concreto, incluyendo los de peso ligero, alta densidad y para acabado
arquitectonico. Hay que hacer un esfuerzo para asegurar un contenido de humedad
estable en el agregado cuando éste se dosifique. El uso de agregades que tienen
cantidades variables de agua, es una de las causas més frecuentes de la pérdida de

control de la consistencia del concreto (revenimiento).

El cemento se debe almacenar en estructuras protegidas contra la intemperie,
apropiadamente ventiladas, para impedir la absorcidn de humedad. El tiempo de
almacenamiento para después utilizar el cemento en forma satisfactoria depende,

principalmente del lugar de almacenamiento y de las condiciones del clima.

e En lata hermética - indefinidamente
® A granel ensilo - alrededor de 3 meses

s En bolsas - puede perder mucha resistencia (cerca del 20%) al cabo de 4 0 6

s€manas.

En la practica, la mayor parte de los aditivos quimicos se entregan en forma liquida,
por lo tanto se debe tener mucho cuidado para proteger los aditivos liquidos contra la
congelacién. Si se congelan, el mezclado o la recombinacion apropiada se debe llevar a
cabo antes de que se usen en el concreto. Se deberan seguir las recomendaciones del
fabricante. La ceniza volante, la escoria molida y otros aditivos finamente divididos o
pulverizados deben ser manejados, transportades y aimacenados de la misma manera

que el cemento.

Medicién y dosificacién.

Un objetivo importante en la produccion del concreto es obitener la uniformidad y
homogeneidad indicadas por propicdades fisicas, tales como peso volumétrico,

revenimiento, contenido de aire, resistencia y peso.
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Durante las operaciones de medicion, los agregados de deben manejar de tal
manera que tengan la granulometria deseada, pesindose todos los materiales a la
tolerancia requerida para mantener homogéneas las reproducciones de la mezcla de

concreto escogida.

Los factores que afectan la seleccion del sistema apropiado de dosificacién son:
Tamafio de la obra, Volumen / hora requerido, Normas de rendimiento que se requieran

en la dosificacion.

La dosificacion por volumen incluye unicamente la dosificacién de los agregados
inertes, puesto que el cemento viene envasado con peso y volumen determinado { peso
50 kg., volumen 33 litros } y los proporcionamientos en estos casos se calcularan por
saco de cemento. La medida de los materiales en volumen por medio de botes o
carretillas, no es de recomendarse, en vista que las dosificaciones resullan con
variaciones muy grandes originando con ello la obtencion de un concreto poco uniforme

y de consistencia variable.

En la actualidad se expresan las proporciones en peso, en vista de que se emplea

exactamente la cantidad de material calculada para cada mezcla de concreto.

Es muy importante que el personal que opere los instrumentos y equipo de
operacion sepan atender cualquier ajuste que se haga, ya que cualquier cambio en el

sistema podria afectar adversamente la calidad del concreto.

Ademas de la medicion exacta de los maleriales, también se deben emplear
procedimientos de operacion, si se requiere mantener la uniformidad del concreto. Se
debe tener cuidado de asegurar que los materiales que se han dosificado estén puestos
en la secuencia apropiada, y combinados de manera que s¢ carguen uniformemente

dentro de la mezcla.
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Mezclado y transporte.

Es esencial un rﬁezclado completo para la produccion de un concreto de calidad
uniforme. Por lo tanto, el equipo y los métodos que se empleen deben ser capaces de
mezclar con eficacia los materiales. El método y la secuencia de carga de las
mezcladoras es de gran importancia para determinar si el concreto estara

apropiadamente mezclado.

Para las mezcladoras de planta central se recomienda obtener un efecto de
precombinacion o premezclado, al tiempo que el chorro de materiales fluye dentro de la

mezcladora.

En los camiones mezcladores todos los procedimientos de carga deben ser
disefiados de modo que se evite el amontonamiento del material, particularmente arena
y cemento, en la cabeza del tambor durante la carga. La probabilidad del
amontonamiento disminuye si se coloca alrededor del 10% del agregado grueso y agua

en el tambor de la mezcladora antes de la arena y el cemento.

El tiempo de mezclado se deberd basar en la capacidad de la mezcladora para
producir un concreto uniforme en cada mezcla y mantener la misma calidad en la
mezclas siguientes, El tiempo de mezclado se debe medir a partir del momento en que
todos los ingredientes estan dentro de la mezcladora. Durante un mezclado nunca

debera excederse la cantidad de agua de la relacion agua - cemento.

Es recomendable que las mezcladoras tengan un mantenimiento apropiado para
evitar fugas de mortero v material seco. Las superficies internas en la mezcladora se
deben mantener limpias y las paletas gastadas se deben reemplazar. Las mezcladoras
que no cumplan con los requisitos de funcionamiento, deben ser retiradas de servicio

hasta que el mantenimiento y las reparaciones necesarias corrijan sus deficiencias.

483



el

El concreto se puede transportar por métodos y equipos diversos, tales como
camién — revolvedor, camién de caja fija, cucharones transportados por camibn, por
conductos y mangueras o por bandas transportadoras. El método de transportacién que
se usa debe entregar eficientemente el concreto en el punto de colocacion y sin alterar
significativamente sus propiedades deseadas con respecto a la relacion agua — cemento,
revenimiento, contenido de aire y homogeneidad. Cada método de transportacion tiene
ventajas bajo condiciones nparticulares, tales como tamafio de ingredientes y
proporciones, lipo y accesabilidad de colocacion, capacidad de entrega requerida,
localizacién de la planta de dosificacion, condiciones ambientales y otros. Estas
diferentes condiciones se deben revisar con detenimiento al scleccionar el tipo de
transportacion que mejor se adopte para obtener econémicamente un concreto de

calidad en el Jugar de colocacion.

Colocacidén del concreto.

La colocacién del concreto se efectiia con recipientes, tolvas, carretillas propulsadas a
mano o con motor, tubos de caida, bandas transportadoras, bombeo y equipo para

pavimentar.

Un requisito basico en todo lo que se refiere al manejo del concreto es que tanto la
calidad como uniformidad del concreto se deben mantener o conservar. La seleccion del
equipo de debe basar en su capacidad para manejar eficientemente el concreto en las
condiciones mas ventajosas, de tal modo que pueda ser facilmente consolidado en su
lugar mediante vibracién. No es recomendable emplear equipo en el que sea necesario

ajustar las proporciones de mezcla fuera de los limites.

Una planeacion anticipada debe asegurar una provisién adecuada y consistente del
concreto. Se debe prever suficiente capacidad de colocacion, de manera que el concreto
se mantenga plastico y libre de juntas frias mientras se coloca. Todo el equipo para

colocacion debe estar limpio v en buen estado. También se debe arreglar de modo que el
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concreto se entregue en su posicion final sin segregacidén objetable. Asi mismo el equipo
debe estar dispuesto para que la colocacién se desarrolle sin tardanzas indebidas y la
mano de obra debe ser la suficiente como para asegurar la apropiada colocacion,
consolidacién y acabado del concreto. Si el concreto ha de ser colocado en la noche, el
sistema de iluminacién debe ser suficiente para iluminar el interior de las cimbras y para

proporcionar un lugar seguro de trabajo.

La colocacion det concreto no debe empezar cuando exista la posibilidad de
temperaturas de congelacion, a menos que se hayan dispuesto de instalaciones
adecuadas para la proteccion contra el frio. Se debe tener a la mano equipo para el
rdpido comienzo del curado o para la aplicacién de compuestos de sellado. En los casos
€N que sea practico, es ventajoso tener comunicaciones por radio o por teléfono entre el
sitio de las colocaciones mas importantes y la planta de mezclado y dosificacion, a fin
de controlar mejor los programas de entrega y evitar retrasos excesivos y desperdicios

de concreto,

Se debe realizar una inspeccién final detallada de los cimientos, juntas de
construccién, cimbras, tapas de juntas, acero de refuerzo y otros detalles de colocacién
del concreto antes de que se coloque. Es necesario desarroflar un método para
documentar tal inspeccion y éste debera ser aprobado para todas las partes interesadas
antes del comienzo del trabajo. Todos estos detalles se deben examinar cuidadosamente
para ascgurarse que coinciden con los planos, especificaciones y con una practica

correcta.

Al momento de colocar el concreto, el acero de refuerzo v las piezas ahogadas
deberan estar limpias y libres de lodo, aceite u otros materiales que pudieran afectar
adversamente la capacidad de adherencia. Se debe tener cuidado en asegurarse de que
todo el acero de refuerzo sea del tamafio y longitud apropiadas y de que sea colocado en
la posicién correcta y empalmado de acuerdo con los planos. Debe mantenerse un

recubrimiento adecuado de concreto al acero de refuerzo.
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El equipo utilizado debe disponerse de tal manera que el concreto tenga una caida
vertical libre hasta el punto de colado o hasta el interior del contenedor que lo reciba. El
chorro de concreto no debe separarse, permitiendo que caiga libremente sobre varillas.
espaciadores, refuerzos u ofros materiales ahogados. Si las cimbras estan
suficientemente abiertas y libres, de manera que no estorben la caida vertical del
concreto en el lugar de colocacion, generalmente es preferible la descarga directa y sin
el empleo de tolvas, conductos o vertedores. El concreto debe ser depositado en o cerca
de su posicion final durante su colocacion, ya que presenta la tendencia a segregarse

cuando tiene que hacerse fluir lateralmente hasta su lugar.

Si se desea colocar concreto de manera monolitica en una viga peraltada, muro o
columna con una losa o marco, se debe programar una demora que permita el
asentamiento del concreto inferior antes de colocar el concreto de la losa o marco. El
tiempo de demora dependera de la temperatura y las caracteristicas de fraguado’ del
concreto que se emplee, generalmente alrededor de 1 hora, pero la colocacion se debe
empezar lo suficientemente pronto como para permitir la liga de la capa nueva con la

anterior por medio de vibracion.

La vibracién interna es el método mas eficaz para consolidar concreto plastico para
la mayor parte de las aplicaciones. La efectividad de un vibrador plastico interno
depende principalmente del diametro de su cabeza, de la frecuencia y de su amplitud.
L.os vibradores no se deben emplear para mover concreto en sentido lateral, y deben
insertarse y quitarse verticaimente a intervalos proximos, usando un patron sisterndtico

de vibracion para asegurar que todo el concreto haya sido adecuadamente consolidado.

A continuacién se presentan recomendaciones practicas para consolidar concreto

empleando vibrador interno.
Asegurese de que se puede observar la superficie del concreto. el vibrador se debe

introducirse con rapidez, se debe dejar el vibrador dentro del concreto durante 10 segs.,

al sacarlo debe ser lentamente, introducir de nueve el vibrador a no mas de 30 ¢cm, de
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distancia de su posicion anterior, se debe evitar a toda costa que el vibrador toque la
cara de la cimbra y el acero de refuerzo, evitar utilizar el vibrador para hacer fluir el
concreto. Es importante mencionar que los operadores experimentados y competentes,
que trabajen con vibradores con un buen mantenimiento, y con suficientes unidades de

reserva, son esenciales para una exitosa consolidacion del concreto fresco.

Curado del concreto.

El curado del concreto consiste en mantener un comenido satisfactorio de humedad y
temperatura en el concreto recién colado, para que se puedan desarrollar las propiedades
deseadas. La resistencia y la durabilidad del concreto se desarrollan plenamente s6lo si
se cura de manera adecuada, sin embargo, cuando las condiciones ambientales de
humedad y temperatura son bastantes favorables para el curado, no se requiere de

ninguna accion adicional.

La temperatura se debe controlar para evitar la congelacion del concreto hasta que

se desarrolle una resistencia a la compresién por lo menos 35 kg/em’.

El procedimiento méas usual para hacer el curado es conservar la superficie expuesta
continuamente himeda mediante un curado apropiado, no sélo se evita dicha pérdida de
agua, sino que se eliminan las contracciones excesivas que pueden originar un

agrietamiento superficial,
Para acelerar 1a adquisicién de resistencia y reducir el tiempo de curado, puede usarse ¢l

curado con vapor a alta presion, vapor a presion atmosférica, o algan otro proceso que

sea aceptado.
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Cimbras, preparacién de juntas y acabados.

Las cimbras son los moldes dentro de los cuales se coloca el concreto. El disefio de la
cimbra debe quedar establecido antes de la construccion de la misma. Los planos deben
estar disponibles en el sitio durante la construccion de la cimbra y cuando se coloque el
concreto. Se debe revisar el disefio y la construccion de la cimbra para el concreto a fin
de minimizar costos, sin sacrificar ni seguridad ni calidad. Puesto que la ejecucién de
construcciones de concreto frecuentemente se juzga pot la apariencia del concreto al
quitar las cimbras, el comportamiento apropiado de la cimbra, mientras soporta ¢l peso
del concreto en estado plastico y el peso vivo de las construcciones es de vital

importancia.

Las cimbras se deben construir con la suficiente resistencia y rigidez para cargas la
masa y la presién del fluido del concreto y de los materiales, equipo que se vay"an a
colocar sabre ellas. Las cimbras se deben proteger del deterioro, de la intemperie y de
las contracciones, aceitandolas o humedeciéndolas convenientemente antes de colocar el
concreto. Las superficies de las cimbras deben estar limpias y ser de textura uniforme, y

cuando se vuelven a emplear se deben limpiar y aceitar con cuidado, si fuera necesario.

Las caras de las cimbras se deben tratar con un agente descimbrante para evitar que
el concreto se pegue a éstas y asi pueda ser més facil el descimbrado. El agente
descimbrante también puede actuar como sellador o capa protectora para las cimbras. a

fin de evitar la absorcién de agua desde el concreto hacia la cimbra.

Debe existir un acceso amplio al interior de las cimbras para permitir una limpieza,
colocacion, vibracion e inspeccion del concreto convenientes. Las juntas de
construccidn ocurren siempre que el colado del concreto se detiene o se demora, es
decir que €l concreto fresco colado subsecuentemente contra el concreto endurecido, no
puede adherirse a la colocacion previa. Las superficies de todas las juntas de
construccion se deben limpiar y preparar adecuadamente para asegurar una correcta

adherencia con el concreto adyacente y lograr impermeabilidad cuando se necesite.
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La superficie limpia de la junta de concreto debe estar saturada y superficialmente
seca al momento en que se coloque sobre ella nuevo concreto. La humedad de la
superficie debilita la junta e incrementa la relacion agua ~ cemento del concreto recién
colado. Hay que asegurarse de que la primera capa de concreto en la junta de

construccion esté adecuadamente consolidada para lograr una buena adherencia.

Para lograr una superficie durable del concreto se tienen que seguir con cuidado los
procedimientos apropiados. El concreto utilizado debe ser del menor revenimiento
posible para su consolidacidn apropiada, preferiblemente mediante vibracién mecanica
interna, después de la consolidacion, los trabajos de aplanade y pulide y el primer
allanado de deben llevar a cabo de tal manera que el concreto se rebaje y se manipule lo
menos que sea posible, para obtener el resultado deseado. Trabajar el concreto en
demasia conduce a un exceso de finos y agua en la superficie, dafia la calidad de la
superficie terminada causa efectos indeseables como el agrietamiento, cuarteaduras y
polve. Por la misma razén, cada paso en la operacion del acabado, desde el primero
hasta el altimo acabado, se debe posponer tanto como sea posibles para lograr el grado

deseado de textura superficial,

Conclusiones

El concreto reforzado es un material que por sus caracteristicas de resistencia y
durabilidad puede ser empleado practicamente en cualquier medio, sin embargo, debe
recordarse que es suceptible al ataque de los sulfatos, por lo que bajo estas condiciones
habra que tomar precauciones a fin de evitar su deterioro. estas precauciones pueden
consistir en el uso de un cemento resistente al ataque de sulfatos o en su caso si ya esté

construido €] elemento recubrirlo con cemento asfaltico.

El uso de concreto reforzado es recomendado en elementos cuya forma sea

basicamente regular, esto no significa que formas caprichosas no puedan conseguirse,
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sin embargo, en esos casos habrd que tomarse en cuenta el aspecto econdémico ya que
podra incrementarse sustancialmente, asi mismo, se tendrd especial cuidado con las
formas angulosas ( en general no recomendables ) ya que éstas tenderdn a desconcharse
o romperse, ademés que dificultaran el armado y colado del elemento. Estructuralmente,
el concreto reforzado puede usarse ampliamente, casi en cualquier elemento estructural

resultando con un buen comportamiento.

Cuando se construye una estructura con concreto reforzado, los problemas de
mantenimiento en condiciones de servicio son practicamente nulos, aunque en gran
medida esta aseveracién depende de las condiciones en que se elabord y coloco el
concreto. Hablando de disefio, se debe mencionar que ¢l concreto armado es un material
cuyas caracteristicas mecanicas varian a través del tiempo, es cierto que la resistencia
crece con la edad, pero cabe mencionar que su deformacion también la hace aunque en
un rango bajo, es debido a éstas caracteristicas que resulta dificil predecir el
comportamiento de una estructura de concreto reforzado para fines de reforzamiento o

remodelacién, y esto puede convertirse en un problema.
Algunas ventajas que ofrece el concreto reforzado son:

e Buen comportamiento estructural.

e Posibilidad de construccién en cualquier ambiente.

+ Bajos costos de mantenimiento.

e La continuidad en la estructura.

o Se pueden construir los elementos en su posicion definitiva, es decir que la

estructura se cuela en el lugar.

Buen comportamiento ante alias temperaturas.

Pero se debe tener en cuenta cuando se construye con concreto reforzado que:

e Los elementos estructurales tienden a ser robustos.
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s Se debe tener especial cuidado en su fabricacién y colocacion si se desea obtener
el maximo beneficio.

» El tiempo de ejecucion de una obra con este material es largo lo que encarece la
construccion.

* Su eficiente comportamiento estructural puede verse afectado por la calidad de los

materiales empleados en su fabricacidn.

Finalmente, considero que el concreto reforzado es un material que se seguird
empleando por largo tiempo, sin embargo dadas las caracteristicas de la construccion
actual deberdn procurarse nuevas técnicas que permitan obtener mayores resistencias y
menores costos, asi mismo deberdn aparecer nuevas investigaciones que permitan que el
disefio de elementos de concreto armado conduzca a elementos 6ptimos y en otros casos
que perfeccionen ¢l conocimiento del comportamiento de los eler.ne,nms bajo ciertas

solicitaciones.
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Ayudas de diseiio

Instituto de Ingenieria, UN.A.M.
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Tabla no.1 Constantes de Céalculo.

fl
<
2 n e e [ 1 _..
(kg/em?)| 2 £ VER  o.5/Er Vel 0.7%L  8000VE. 140007,
150 120 102 10,95 5.48 12.25 8.57 97980
200 160 138 12.65 6.32 14.14 9.%0  113100. 198000
250 200 170 14.14 7.07 15.81 11.07 126500 221400
300 240 204 15.49 7.75 17.32 12.12 242500
350 280 231.3 16.73 §.37 18.71 13.10 261900
400 320 254.1 17.89 8.94 20.00 14.00 280000
Se utilizaron las siguientes f6rmulas
£2 = 0.8 £}
£% = 0.85 £+ si £ < 250 xg/cm-
c < Iz — oo “
£2 2
fL = (1.05 - VEX  si £X >250 kg/cm
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de barras.

4

, pesos y areas

Tabla no.2 Diametros
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Momentos resistentes de secciones rectangulares
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Diagramas de interacciéon para columnas de
concreto reforzado.

Instituto de ingenieria UNAM.
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Grifica para determinar factores de rigidez y transporte para
miembros con rigidez infinita en una parte de su longitud.

Rigideces:
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Ecuaciones para calcular los momentos de empotramiento,
rigideces y factores de transporte de vigas con tramos
extremos iguales y con momentos de inercia distintos al del
tramo central.
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Grifica para calcular el momento de inercia de seccién Lo L.
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