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INTRODUCCION

La mayoria de la gente piensa que el concreto se ha estado utilizando
durante muchos siglos, pero no es asi. En efecto, los romanos utilizaron una
especie de cemento, llamado puzolana, antes del nacimiento de Cristo.
Encontraron grandes depésitos de ceniza volcanica arenosa cerca del Vesubio y
en otros lugares de Italia. Cuando mezclaron este material con cal viva y agua,
ademas de arena y agua, dejando endurecer la mescla, se produjo una substancia
rocosa que utilizaron en la construccion. Se podria pensar que resultaria una
especie de concreto relativamente pobre, en comparacién con las normas
actuales, pero algunas estructuras de concreto romanas siguen en pie hoy en dia.
Un ejemplo notable es el Partenén, que se encuentra en Roma y fue terminado en
el aflo 126 de nuestra era.

El arte de hacer concreto puzzolanico se perdio durante la edad media y no
fue resucitado hasta los siglos XVIIl y XIX. En Inglaterra se descubrio en 1796 un
depdsito de piedra natural de cemento que fue vendida como “cemento romano”.
Se descubrieron otros depositos de cemento natural tanto en Europa como en
América, que fueron explotados durante varias décadas.

En 1824, Joseph Aspdin, un albafil ingles, después de largos y laboriosos
experimentos obtuvo una patente para un cemento que el llamo “cemento
portland” debido a que su color era muy similar al de la piedra de una cantera en la
isla de Portland en la costa inglesa. El hizo su cemento con ciertas cantidades de
arcilla y piedra caliza que quemo y pulverizo en la estufa de su cocina moliendo
después la escoria resultante para obtener un polvo fino. En los primeros afios tras
su invencion, ese cemento se uso principalmente en estucos. Este extraordinario
producto fue aceptado poco a poco por la industria de la construccion y fue
introducido a los Estados Unidos en 1868; el primer cemento portland fue
fabricado en los Estados Unidos en la década de los 70 del siglo pasado.

Los primeros usos del concreto reforzado no son bien conocidos. Muchos
de los trabajos iniciales fueron hechos por dos franceses, Lambot y Joseph
Monier. Alrededor de 1850, Lambot construyo un bote de concreto reforzado con
una serie de alambres o barras paralelas. Sin embargo se le acredita a Monier la



invencion del concreto reforzado. En 1867 él recibio una patente para la
construccién de receptaculos de concreto reforzado con una malla de alambre de
hierro. Su meta al trabajar con este material era obtener un bajo peso sin tener
gue sacrificar resistencia.

De 1867 a 1881 Monier recibid patentes para la fabricacion de durmientes,
losas de piso, arcos, puentes peatonales, edificios y otros elementos de concreto
reforzado en Francia y en Alemania. Otro francés, Francois Coignet, construyo
estructuras simples de concreto reforzado y desarrollo métodos basicos de disefio.
En 1861 publico un libro en el que presentaba un buen numero de aplicaciones.
Fue la primera persona en darse cuenta que la adicibn de mucha agua a la mezcla
redujo considerablemente la resistencia del concreto.

El concreto y el acero de refuerzo funcionan en conjunto en forma excelente
en las estructuras de concreto reforzado. Las ventajas de cada material
compensan las desventajas del otro. Por ejemplo, la gran desventaja del concreto
es su falta de resistencia a la tension, pero la resistencia a la tencion es una de las
grandes ventajas del acero. Las barras de refuerzo tienen una resistencia a la
tencion aproximadamente 100 veces a la del concreto usado.

Los dos materiales se adhieren muy bien entre si, o sea que no hay
deslizamiento entre los dos y por tanto funcionan conjuntamente para resistir las
fuerzas. La excelente fusion se debe a la adherencia quimica entre los dos
materiales, a la rugosidad natural de las berras y a la estrecha separacion de las
corrugaciones laminadas en las superficies de las barras.
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CAPITULO |

CONCEPTOS BASICOS PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE
CONCRETO.

1.1 CONCRETO REFORZADO (CONCRETO SIMPLE Y ACERO DE
REFUERZO)

El concreto simple, sin refuerzo, es resistente a la compresién, pero es débil a
la tension, lo que limita su aplicabilidad como material estructural. Para resistir
tensiones, se emplea refuerzo de acero, generalmente en forma de barras,
colocando en las zonas en las que se prevé que se desarrollaran tensiones bajo
las solicitaciones de servicio. El acero restringe el desarrollo de las grietas

originadas por la poca resistencia del concreto a la tension.

El uso del refuerzo no esta restringido a la finalidad anterior. También se
emplea en zonas de compresion para aumentar la resistencia del elemento
reforzado, para reducir las deformaciones debidas a cargas de larga duracion y
para proporcionar confinamiento lateral al concreto, lo que indirectamente

aumenta su resistencia a la compresion.

La combinacién de concreto simple con acero de refuerzo constituye lo que se

llama concreto reforzado.

El concreto presforzado es una modalidad del concreto reforzado, en la que se
crea un estado de esfuerzos de compresion en el concreto antes de la aplicacion
de las solicitaciones. De este modo, los esfuerzos de tensién producidos por las
solicitaciones quedan contrarrestados o reducidos. La manera mas comun de pres

forzar consiste en tensar el acero de refuerzo y anclarlo.

Para dimensionar estructuras de concreto reforzado es necesario utilizar
métodos que permitan combinar el concreto simple y el acero, de tal manera que
se aprovechen en forma racional y econdmica las caracteristicas especiales de

cada uno de ellos.



1.2 FUNCIONES DEL ACERO DE REFUERZO EN EL CONCRETO
REFORZADO

El acero para reforzar concreto se utiliza en diferentes formas. La mas comun
es la barra o varilla que se fabrica tanto de acero laminado en caliente como de
acero trabajado en frio. En las figuras 1.1 y 1.2 se muestran curvas de ambos tipos
de acero, tipicas de varillas europeas.
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FIGURA 1.1 VARILLAS LAMINADAS EN CALIENTE

Los diametros usuales de las varillas producidas en México varian de %" a
11/2”. En otros paises se usan diametros aun mayores. Todas las varillas con
excepcion del alambrén de V4", tienen corrugaciones en la superficie para mejorar
su adherencia al concreto. En la tabla 1.1 se proporcionan datos sobre las
principales caracteristicas de acero de refuerzo, asi como la homenclatura usada

para identificarlas.

Generalmente el tipo de acero se caracteriza por el limite o esfuerzo de
fluencia. Este limite se aprecia claramente en las curvas esfuerzo-deformacion de
varillas laminadas en caliente, como se ve en la figura 1.1, el acero trabajado en
frio no tiene un limite de fluencia bien definido (Figura 1.2). En este caso, el limite

de la fluencia suele definirse trazando una paralela a la parte recta de la curva



esfuerzo-deformacion desde un valor de la deformacién unitaria de 0.002; la

interseccion de esta paralela con la curva define el limite de fluencia.
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FIGURA 1.2 VARILLAS LAMINADAS EN FRIO

En México se cuenta con una variedad relativamente grande de aceros de
refuerzo. Las varillas laminadas en caliente pueden obtenerse con limites de

fluencia desde 2,300 hasta 4,200 Kg/cm?. El acero trabajado en frio alcanza

limites de fluencia de 4,000 a 6,000 Kg/cm®.



TABLA 1.1 Diametros, Pesos, Areas y Perimetros de Varillas
Varilla Diametro Peso Area Perimetro
Num. Plg mm kg /m cm?2 cm
2 1/4 6.3 0.248 0.32 1.99
2.5 5/16 7.9 0.384 0.49 2.48
3 3/8 9.5 0.566 0.71 2.98
4 1/2 12.7 0.994 1.27 3.99
5 5/8 15.9 1.552 1.98 5
6 3/4 19 2.235 2.85 6
7 7/8 21.2 3.042 3.88 6.97
8 1 25.4 3.973 5.07 7.98
9 11/8 28.6 5.033 6.42 8.99
10 11/4 31.8 6.225 7.94 9.99
12 11/2 38.1 8.938 11.4 11.97

COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO SIMPLE

1.3 TENSION AXIAL (PRUEBA DIRECTA Y BRASILENA)

Es dificil encontrar una manera sencilla y reproducible de determinar la
resistencia a tension uniaxial. Siendo el concreto bajo esta condicion un
material fragil, es necesario que la seccion transversal del espécimen varié
gradualmente, para evitar fallas prematuras debidas a concentraciones de
esfuerzos. La curva esfuerzo-deformacion del concreto en tension
representada en la figura 1.3 se obtuvo ensayando un espécimen de seccion
rectangular variable a lo largo del mismo. Para fijarlo en la maquina de ensaye,
se utilizaron placas pegadas con resina a los extremos del espécimen, las que

a su vez fueron atornilladas a la maquina.

Este tipo de ensaye requiere mucho cuidado para lograr resultados dignos
de confianza. Para concreto en tension axial; tanto las resistencias como las
deformaciones correspondientes son aproximadamente del orden de una

decima parte de los valores respectivos en compresion axial.



Sin embargo la relacion no es lineal para toda la escala de resistencia.
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FIGURA 1.3 CURVA ESFUERZO-DEFORMCION DEL CONCRETO A TENSION

En 1948, Lobo Carneiro en Brasil y casi simultaneamente Akazawa en
Japon idearon un procedimiento de ensaye indirecto en tension, que se
conoce como el ensaye brasilefio. En esencia consiste en someter un cilindro
a compresion lineal diametral, como se muestra en la figura 1.4. La carga se
aplica a través de un material relativamente suave, como triplay o corcho. Si el
material fuera perfectamente elastico, se originarian esfuerzos de tencion
uniforme distribuidos en la mayor parte del plano diametral de carga, como se

muestra en la figura 1.4.

En realidad el concreto no es elastico y, ademas, la resistencia en tension
gue se mide no es la resistencia en tension uniaxial como la que se obtendria

en el ensaye mostrado en la figura 1.3. Sin embargo lo que se pretende es



tener una medida de la resistencia de concreto a la tension por medio de un
ensaye facil y reproducible por muchos operadores en distintas regiones. Esto

se logra satisfactoriamente con el ensaye brasilefio.
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FIGURA 1.4 ENSAYE BRASILENO

1.4 FLEXION (MODULO DE ROTURA)

Para algunas aplicaciones, tales como pavimentos de concreto, es necesario
conocer aproximadamente la resistencia a la flexion del concreto simple. Esta se
determina frecuentemente ensayando un prisma de concreto libremente apoyado,
sujeto a una o dos cargas concentradas. La falla es brusca con una grieta Unica

gue fractura el espécimen.

El esfuerzo tedrico de tension en la fibra interior correspondiente a la rotura se

calcula mediante la expresion:

En la que fr es el modulo de rotura, M es el momento flexionante correspondiente
a la carga maxima aplicada, c es el medio peralte, e | es el momento de inercia en

la seccidn transversal del prisma.



Al aplicar la formula anterior se supone que el concreto es elastico hasta la rotura,
hipotesis que, como sera indicado, no es correcto para la escala de carga. Esta
prueba proporciona una medida de la resistencia de concreto a flexion, o mas
bien, a la tensién debida a flexion. Normalmente el modulo de rotura es mayor que
la resistencia a la tension obtenida del ensaye brasilefio.

Se ha observado que el esfuerzo maximo de rotura en flexion depende, entre otras
variables, de la resistencia a la comprension, de la relacién de peralte a claro y de
las condiciones de curado. Debido a que la medicion de deformaciones es dificil
de realizar, no existen muchos datos experimentales sobre las caracteristicas

esfuerzo-deformacion de prismas sujetos a flexion simple.

El modulo de rotura como medida de la resistencia a la tension, tiene varias
desventajas. La principal es que el punto de tensibn maxima se presenta en la
superficie externa del espécimen, que esta sujeta en forma importante a esfuerzos
de contraccion originados por cambios en el ambiente. Por esta razon, la
dispersion de datos de ensayes de modulo de rotura es mayor que la dispersion
obtenida en el ensaye brasilefio, lo que a su vez es mayor que la dispersion de

datos de pruebas en comprension.

1.5 ESFUERZO CORTANTE

La determinacion de la resistencia del concreto simple a un estado de esfuerzo
cortante puro no tiene mucha importancia practica, por que dicho estado implica
siempre la presencia de tenciones principales de la misma magnitud que el
esfuerzo cortante, las cuales originan la falla cuando el elemento podrian aun
soportar esfuerzos cortantes mayores. Algunos procedimientos indirectos indican
gue la resistencia al esfuerzo cortante es del orden del 20 % de la resistencia a la

compresion.



1.6 MODULO DE POISSON

Siempre que un cuerpo se somete a la accién de una fuerza, se deformara en la
direccion de la fuerza. Sin embargo, siempre que se producen deformaciones en
la direccién de la fuerza aplicada, también se producen deformaciones laterales.

La Fig. 5a y 5b muestra la deformacion total de un cuerpo durante la carga.

P P - ———————— V-~ - P
H ﬁ
o ——— ———— -
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FIGURA 1.5 MODULO DE POISSON

Las deformaciones laterales que se producen tienen una relacién constante
con las deformaciones axiales. Mientras que el material se mantenga dentro

del rango elastico de esfuerzos, esta relacion es constante:

_ deformacion lateral
deformacion axial

El término u se llama modulo de Poisson, en honor de S.D. Poisson, quien
expreso este concepto en 1828. En general, el valor de x4 para la mayoria de
los materiales esta comprendido entre 0.25 y 0.35. El modulo de Poisson para
el acero estructural es aproximadamente 0.25. Aungue las deformaciones

laterales se producen en todos los cuerpos sometidos a esfuerzos,
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generalmente no afectan los esfuerzos longitudinales. La Unica excepcion se
presenta cuando se impide que se efectle libremente el movimiento lateral.

1.7 COMPRESION TRIAXIAL

Los ensayes efectuados en cilindros de concreto bajo compresion triaxial
muestran que la resistencia y la deformacion unitaria correspondiente crecen al

aumentar la presion lateral de confinamiento.

Hule
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FIGURA 1.6 COMPRESION TRIAXIAL

En estos ensayes, el estado triaxial de esfuerzos se crea rodeando el
espécimen de aceite a cierta presion y aplicando una carga axial hasta la falla

mediante dispositivos como el ilustrado esquematicamente en la figura 1.6a.

En la figura 1.6b se representan curvas esfuerzo-deformacién obtenidas de

los ensayes realizados por Brandtzaeg.

Corresponden a distintas presiones de confinamiento lateral, desde 38

hasta 286 kg/cm®. Se puede observar que el incremento de la resistencia es



11

funcion directa del incrementd de la presién de confinamiento. Compresiones de

confinamiento adecuadas pueden obtenerse resistencias de mas de 1000 kg/cm?.

El efecto de la presion lateral sobre la resistencia se ilustra en la figura 1.6c¢,
donde se presenta una grafica del esfuerzo axial fl, necesario para producir la
falla en el cilindro, contra la presion lateral, f2. Los resultados obtenidos de los
ensayes pueden representarse, aproximadamente, por medio de la expresion
fl=fc + 4.1 f2.

Donde f'c es la resistencia en compresion axial de un cilindro sin presion
confinante. Es evidente que el efecto de confinamiento es muy importante, basta
gue se apligue una compresion lateral igual a la cuarte parte de la resistencia
uniaxial para que esta se duplique.

Debe notarse también el incremento notable en el valor de la deformacion
unitaria, correspondiente a la resistencia al incrementar la presion de
confinamiento; con una presiéon de 38 kg/cm? la deformacién unitaria
correspondiente a la carga maxima aumenta 10 veces respecto a la de un cilindro

sin confinar.
1.8 MODULO DE ELASTICIDAD (NORMAL Y TANGENTE)

Para estimar deformaciones debidas a cargas de corta duracion, donde se
puede admitir un comportamiento elastico sin errores importantes, es necesario
definir un valor del modulo de elasticidad. Del estudio de las curvas esfuerzo-
deformacion mostradas resulta obvio que el concepto convencional de modulo de
elasticidad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto, es necesario recurrir a
definiciones arbitrarias, basadas en consideraciones empiricas. Asi, se puede
definir el modulo tangente inicial o tangente a un punto determinado de la curva
esfuerzo-deformacién y el modulo secante entre dos puntos de la misma. Para
tomar en cuenta los efectos de cargas de larga duraciéon en una forma simple, se
utilizan a veces mdédulos elasticos menores que los correspondientes a las
definiciones mencionadas anteriormente. El modulo secante se usa en ensayes de

laboratorio para definir la deformabilidad de un concreto dado.
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Se ha observado, después de varios ciclos de carga y descarga a fuerzas
relativamente pequefios la relacidén esfuerzo-deformacién tiene a convertirse a una
relaciéon practicamente lineal. Como es dificil determinar el modulo tangente inicial
de una manera reproducible, se recurre a veces a aplicaciones previas de cargas
y descarga, con objeto de rectificar la curva esfuerzo-deformacion, y se considera
la pendiente de la curva asi obtenida como el modulo de elasticidad.

El modulo de elasticidad es funcién principalmente de la resistencia de
concreto y de su peso volumétrico. El reglamento de construcciones del D.F.

propone la ecuacion.

E. =10,000/fc

Que es aplicable unicamente en concretos fabricados con agregados tipicos
de la ciudad de México.

1.9 EFECTOS DE LOS CAMBIOS DE TEMPERTURA

El concreto esta sometido a cambios volumeétricos por temperatura. Se han
determinado algunos coeficientes de expansion térmica que oscilan entre
0.000007 y 0.000011 de deformacion unitaria por grado centigrado de cambio de
temperatura. Los valores anteriores corresponde a concreto de peso volumétrico
normal (del orden de 2.2 ton/m®). Para concretos fabricados con agregados ligeros

los coeficientes pueden ser muy distintos de los mencionados.
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1.10 EFECTO DE LA PERMANENCIA DE CARGA Y FATIGA

Es importante conocer el porcentaje de la resistencia que puede soportar
una pieza de concreto en compresion sin fallar, cuando la carga se mantiene
indefinidamente.

A
s 121
fe
N
1.0 5 .
~. Limite de falla
——
—t=100mifn—~ ~
0.8 - E———
—_ t=7 dlas et
'A —
~ —
0.6 ——— t=oco
—
- A\' Limite de deformacién
0.4
0.2 7
-~ 1 A \ - 1 1 1 1 2 1 '} >
0.002 0.004 0.006 0.008 0.0010 &

FIGURA 1.7 EFECTO DE LA PERMANENCIA DE CARGA

En la figura 1.7 se muestra el efecto de la permanencia de una cargan segun
los ensayes de RUsch. En el eje horizontal se representan deformaciones
unitarias, en el eje vertical valores relativos, fc / f'c, de los esfuerzos aplicados con
respecto a la resistencia en una prueba de corta duracidon (20 minutos

aproximadamente).

Se presentan curvas esfuerzo deformacién obtenida de especimenes sujetos a
distintas velocidades de deformacion, con lo que se produjeron fallas a diferentes
edades. La linea de trazo continuo corresponde a un espécimen en el que la falla
se produjo en 20 minutos. De la misma manera, las curvas de especimenes

llevados a la falla en 100 minutos y 7 dias se representan con trazo discontinuo.

Se muestras ademas dos envolventes, la inferior llamada limite de deformacion
y la superior limite de falla. La primera muestra las deformaciones maximas que se

obtienen al aplicar indefinidamente distintos porcentajes de la resistencia,
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inferiores a un cierto valor critico. La segunda envolvente indica las deformaciones
a la falla, correspondiente a porcentajes de cargas superiores al valor critico. La
interseccion entre estas dos envolventes indica tedricamente el porcentaje de la
resistencia por debajo del cual el espécimen puede soportar la carga

indefinidamente.

En la figura 1.7 puede observarse que si se carga un espécimen al 80% de su
resistencia de corta duracién, se producira la falla eventualmente a una
deformacion del orden de 0.0055. En cambio, si se le sujeta al 40% de su
resistencia de corta duracion, el espécimen sufrira una deformacién del orden de

0.0025 después de un tiempo muy largo y mantendré su carga indefinidamente.

Se puede decir, con cierto grado de seguridad que el concreto puede tomar
indefinidamente, sin fallar cargas hasta del 60% de su capacidad. Cargas mayores
qgue el 70% y 80%, aplicadas de modo permanente, provocan la falla eventual del

espécimen.

Cuando un elemento falla, después de un numero muy grande de repeticiones
de carga, se dice que ha fallado en fatiga. Ese tipo de solicitacion tiene
importancia practica, ya que elementos como vigas de puente, durmientes de
ferrocarril, o cimentaciones de maquinaria estan sujetos a muchas repeticiones de

carga.

Cuando a un elemento de concreto se le aplican compresiones del orden de la
mitad de su resistencia a estatica, falla después de aproximadamente diez
millones de repeticiones de carga. Se ha encontrado también que si la carga se
aplica intercalando periodos de reposo, el numero de ciclos necesarios para

producir la falla aumenta considerablemente.

Los estudios experimentales se han hecho aplicando los ciclos de carga y
descarga a velocidades bastantes mas rapidas que las que se presentan en la

practica y, por lo tanto, sus resultados en general son conservadores.
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Se puede estimar que el concreto simple en compresion, toma diez millones o
mas repeticiones de carga al 50% de su resistencia estatica. En flexiébn el mismo
namero de aplicaciones puede alcanzarse en ciclos de carga y descarga con valor
maximo de orden de 33-50 por ciento de su resistencia estatica. Se han hecho

estudios limitados de fatiga en torsién, que tienen un interés practico menor.
1.11 FLUJO PLASTICO

El flujo plastico es un fendmeno relacionado con la aplicacion de una carga.
Se trata esencialmente de un fenémeno de deformacién bajo carga continua,
debido a un reacomodo interno de las particulas que ocurren al mismo tiempo que

la hidrataciéon del cemento.

Las deformaciones por flujo plastico son proporcionales al nivel de carga hasta
niveles del orden del 50 % de la resistencia. Para niveles mayores la relacion no

es ya proporcional.

Como el flujo plastico se debe en gran parte a deformaciones de la pasta de

cemento, la cantidad de esta por unidad de volumen es una variable importante.

En la figura 1.8 se observa que la deformacion debida al flujo plastico aumenta
con la duracion de la carga. También se ha observado, para un mismo nivel de

carga, las deformaciones se disminuyen al aumentar la edad a que esta se aplica.

Otros factores que afectan a las deformaciones por flujo plastico son las
propiedades de los materiales constituyentes del concreto, las proporciones de la

mezcla y la humedad del ambiente.
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Es interesante mencionar, como el flujo plastico aumenta con el nivel de

carga, este fendbmeno tiende a aliviar las zonas de maximo esfuerzo y, por lo tanto,
a uniformizar los esfuerzos en un elemento.

Deformacién Carga sostenida Sin carga
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FIGURA 1.8 DEFORMACION DEBIDA A FLUJO PLASTICO

1.12 CONTRACCION

Las deformaciones por contraccién se deben esencialmente a cambios en el
contenido de agua del concreto a lo largo del tiempo. El agua de la mezcla se va
evaporando e hidrata el cemento. Este produce cambios volumétricos en la

estructura interna del concreto, que a su vez producen deformaciones.

Los factores que mas afectan a su contraccion son la cantidad original de agua
en la mezcla y las condiciones ambiente especialmente a edades tempranas.
Como generalmente un concreto de alta resistencia tiene menos agua que otros
de baja resistencia el primero se contraera menos que el segundo. Asi mismo, un

concreto en un ambiente himedo se contraera menos que en ambiente seco.
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Para la misma relacion agua/cemento la contraccion varia con la cantidad de
pasta por unidad de volumen, una mezcla rica en pasta (cemento mas agua) se

contraerd mas que otra pobre.

La contraccién tiende a producir esfuerzos debidos a las restricciones al libre
desplazamiento del cemento que existen en general en la realidad. Si el concreto

pudiera encogerse libremente, la contraccién no produciria ni esfuerzos, ni grietas.

Si el curado inicial del concreto se hace muy cuidadosamente disminuira el
efecto de la contraccién. Se puede estimar que las deformaciones unitarias
debidas a contraccién varian entre 0.0002 y 0.0010. Normalmente, la mayor parte

de la deformacion por contraccion ocurre en los primeros meses.
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CAPITULO I

COMPORTAMIENTO Y RESISTENCIA DE ELEMENTOS DE CONCRETO
FEFORZADO SUJETO A: CARGA AXIAL, FLEXION, FLEXO-COMPRESION,
FUERZA CORTANTE Y TORSION

CARGA AXIAL

2.1 COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS CORTAS Y NORMAS PARA SU
DISENO

En la figura 2.1 se presentan curvas carga-deformacion unitaria para tres
tipos de concreto sujetos a compresion axial. Las curvas son tipicas de las que se
obtienen de ensayes de columnas relativamente cortas. Si las columnas fueran
muy esbeltas, la resistencia estaria afectada en forma importante por los
esfuerzos de la deflexion lateral debida a excentricidades accidentales en la

aplicacion de la carga.

La curva A, correspondiente a un espécimen de concreto simple,
representan la caracteristica carga-deformacién de una columna con relacion de
esbeltez mayor que 2 pero menor que 10 y 12. Como en el caso de cilindros de
control, la carga maxima se alcanza cuando se llega a una deformacion unitaria
del orden de 0.002.

La resistencia de un elemento de concreto simple sujeto a compresion axial
puede estimarse como el producto del 85 por ciento del esfuerzo medido en un
cilindro de control (f'c), ensayado en las mismas condiciones por el area de la
seccion transversal del elemento. Este factor de reduccion, 0.85, es solo un
promedio de resultados de ensayes en miembros colados verticalmente. Se han
encontrado valores para este factor desde el 0.69 hasta 0.95. En elementos

colados horizontalmente este factor se acerca a la unidad.
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La caracteristica accion-respuesta de un espécimen con refuerzo
longitudinal es una curva como la V de la figura 2.1. La resistencia adicional sobre
la de un prisma de concreto simple es debida a la contribucion del refuerzo
longitudinal en compresién. Se puede estimar esta contribucién como el producto
del area de acero por el esfuerzo de fluencia, fy. Por lo tanto, la resistencia a carga
maxima que un prisma de concreto con refuerzo longitudinal y estribos

transversales es capaz de alcanzar, esta dada por la expresion:
Py = 0.85f" Ay + Af,

En ella, Ay representa el area total del concreto sin descontar el area
ocupada por las varillas. En rigor debe descontarse esta area, pero como
normalmente es pequefia el error que se comete al no hacerlo también es
pequefio. Para porcentajes altos del orden del 5 por ciento o mas del area de la

seccion, vale la pena tomarla en cuenta.

Si el elemento, ademas de refuerzo longitudinal, tienen refuerzo helicoidal
continuo a todo lo largo su comportamiento bajo carga queda representado por las
curvas C de la figura 2.1. Inicialmente su comportamiento es similar a un prisma
con estribos, hasta llegar al primer maximo, a una deformacion unitaria del orden
de 0.002.

Aproximadamente a esta deformacion, el recubrimiento de la hélice o
zuncho empieza a desprenderse y, por lo tanto, la capacidad de carga disminuye.
Al deformarse lateralmente el concreto en forma apreciable por el efecto de
Poisson, la hélice se alarga produciendo como reaccion una presion confinante en

el nacleo de concreto limitado por el zuncho.

Si el confinamiento proporcionado por el zuncho es suficiente, puede
alcanzarse una segunda carga maxima superior a la alcanzada anteriormente,
pero a deformaciones considerablemente mayores, como se muestra en la curva
C,. Por el contrario, si el confinamiento no es suficiente, nunca se alcanzara una

carga como la del primer maximo (Cj).
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Si se ensaya un espécimen con hélice y refuerzo longitudinal, pero sin
recubrimiento, la etapa inicial quedara representada por la linea de trazo
interrumpido con una pendiente menor que la del espécimen con recubrimiento, ya
que el area de concreto es menor. La parte final de ambas curvas sera igual
puesto que el espécimen con recubrimiento lo habra perdido a estas
deformaciones. Se puede considerar entonces que la resistencia en compresion
axial de un elemento de concreto reforzado se obtiene de la contribucidén de cuatro
factores: el concreto del nucleo, el acero longitudinal, el concreto de recubrimiento

y el refuerzo helicoidal.
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FIGURA 2.1 CURVAS CARGA-DEFORMACION UNITARIA DE COLUMNAS
CORTAS BAJO COMPRESION AXIAL

Estas dos ultimas contribuciones no pueden existir simultaneamente ya
gue, como se ha visto, el refuerzo helicoidal actia en forma apreciable solo
cuando la deformacién longitudinal del elemento es igual o mayor que la que

produce la caida del recubrimiento.
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FLEXION
2.2 INTRODUCCION.

Son frecuentes loe elementos estructurales sujetos a flexion, tales como
trabes, vigas o losas que trabajan en una sola direccién. Generalmente, la flexién
se presenta acompafiada de fuerza cortante. Sin embargo, la resistencia a la
flexion puede estimarse con suficiente precision despreciando el esfuerzo de la

fuerza cortante.

2.3 COMPORTAMIENTO Y MODOS DE FALLA DE ELEMENTOS SUJETOS A
FLEXION SIMPLE.

Se ha llevado a cabo gran numero de ensayes en flexion utilizando vigas
simplemente apoyadas, sometidas a dos cargas concentradas y colocadas de
modo simétrico, en las que existe una zona sujeta solo al momento flexionante
(figura 2.2).

T— Zona de estudio ——T—

Diagrama
de

momento
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r Diagrama
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FIGURA 2.2 ESPECIMEN TIPICO PARA ESTUDIO DE FLEXION SIMPLE

La figura 2.3 muestra la grafica carga-deflexién de un elemento con un porcentaje
de acero usual en la practica. Al empezar a cargar el comportamiento de la pieza

es esencialmente elastico y toda la seccion contribuye a resistir el momento
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exterior. Cuando la tension en la fibra mas esforzada de alguna seccién excede la

resistencia del concreto a la tension, empiezan a aparecer grietas.

A medida que se incrementa la carga, estas grietas aumentan en numero, en
longitud y abertura. Se puede observar muy claramente la zona de la pieza sujeta

a tension, en las que se presentan las grietas y la zona sujeta a compresion.

A

Momento
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Aplastamiento

/F{uencll
M M
Agrietamiento del . |
concreto en tensién ———————
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>

Deflexién a

FIGURA 2.3 GRAFICA CARGA-DEFLEXION DE UN ELEMENTO CON UN
PORCENTAJE DE ACERO USUAL EN LA PRACTICA.

A partir de la aparicion de las primeras grietas el comportamiento del
espécimen ya no es elastico y las deflexiones no son proporcionales a las cargas.
En las regiones agrietadas, el acero toma practicamente toda la tension. En esta
etapa, el esfuerzo en el acero aumenta hasta que alcanza su valor de fluencia
desde el momento en que el acero empieza a fluir, la deflexion crece en forma
considerable sin que apenas aumente la carga. Esto es, a resistencia del elemento
es solo ligeramente mayor que la carga que produce la fluencia del acero. Los
primeros sintomas de la fluencia del acero son un incremento notable en la
abertura y longitud de las grietas y un quiebre marcado en la curva carga-
deflexion. A medida de que aumentan la longitud de las grietas, la zona de

compresién se va reduciendo hasta que el concreto en esta zona es incapaz de
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tomar la compresion y se aplasta. El primer indicio de aplastamiento es 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.

Segun la cantidad de acero longitudinal con que esta reforzada la pieza
este puede fluir o no antes de que se alcance la carga maxima. Cuando el acero
fluye el comportamiento del miembro es ductil; es decir, se producen deflexiones
considerables antes del colapso final, como se muestra en la figura 2.3. En este
caso se dice que el elemento es subreforzado. Por otra parte, si la cantidad de
acero longitudinal de tension es grande, este no fluye antes del aplastamiento y se
dice entonces que el elemento es subreforzado.

2.4 DUCTILIDAD

Los términos sobre reforzado y subreforzado, aplicados al caso de
elementos con acero sin un limite de fluencia bien marcado, no tiene mas sentido
gue el de indicar el grado de ductilidad. En este caso la condicion balanceada no

esta claramente definida.

a) Sub—reforzada

b) Sobrerreforzada

FIGURA 2.4 AGRIETAMIENTO EN LA FALLA DE VIGAS SUJETAS A
FLEXION
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En la figura 2.4 se presentan los esquemas de agrietamiento
correspondientes a vigas con diferentes porcentajes de acero. En el caso de un
elemento sobre reforzado, la zona de aplastamiento del concreto es mayor que en
el caso de otros subreforzados. Las grietas del primero son de longitud y

aberturas menores.

2.5 RESISTENCIA DE ELEMENTOS SUJETOS A FLEXION SIMPLE
HIPOTESIS GENERALES

La resistencia de elementos sujetos a tensién simple puede determinarse a
partir de una serie de hipoétesis simplificadas ligadas al comportamiento basico y al

mecanismo accion-respuesta.
Las hipotesis que se hacen comunmente son las siguientes:

a) La distribucion 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 medicion muy pequefias y en la
rama descendiente de la grafica carga-deflexion.

b) El concreto no resiste esfuerzos de tension longitudinales. El despreciar la
magnitud de esos esfuerzos no influye apreciablemente en las resistencias
calculadas.

c) El elemento alcanza su resistencia a una cierta deformacion unitaria
maxima util del concreto.

d) Se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion del
elemento. Los reglamentos de construccion presentan distribuciones
simplistas, con las cuales se obtienen los valores de la resistencia,
suficientemente aproximados.

e) No existen corrimientos relativos de consideracién entre el acero y el
concreto que lo rodea. Para concreto reforzado con varillas corrugadas, la

hipétesis es bastante realista. Es decir, se puede suponer que la



26

deformacion unitaria es la misma en el acero y en el concreto que se

encuentra en el mismo nivel.

2.6 HIPOTESIS ACI Y REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES DEL D.F.
ACI

El reglamento del instituto americano del concreto utiliza las hipétesis
simplificadoras. En lugar de la distribucién real de esfuerzos, se propone una
distribucién rectangular, con una profundidad igual a 3, veces la del eje neutro. Se
acepta que el elemento alcanza su resistencia a una deformacién unitaria maxima
atil del concreto en compresion igual a 0.003, con una distribucion lineal de

deformaciones unitarias.

El parametro fS; se hace depender de la resistencia nominal f'c . El valor de
B, es constante e igual a 0.85 para f'c < 280 Kg/cm?®. Esta variacién tiene por
objeto tomar en cuenta el cambio en la forma de la curva esfuerzo-deformacion del
concreto al aumentar su resistencia, ya que el area del rectangulo equivalente

debe ser aproximadamente igual al area bajo la curva esfuerzo-deformacion.

R.C.D.F.

El reglamento del Distrito Federal recomienda una distribucién rectangular
de esfuerzos ligeramente diferente de la ACI. La reduccién en el volumen del
bloque de esfuerzos correspondiente a concretos de alta resistencia se hace
disminuyendo el valor del esfuerzo maximo, y no reduciendo la profundidad del
bloque, como lo hace el ACI. Esto tiene ventajas en la preparacién de graficas y

diagramas de dimensionamiento.
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FLEXO — COMPRESION

2.7 INTRODUCCION (ESPECIMEN, SOLICITACIONEYS).

Considerando la flexo-compresion de un modo general, se puede suponer
que la carga axial, P, y el momento flexionante, M, varian independientemente. En
la figura 2.5 (a) se muestra una representacion esqueméatica de un elemento bajo
la accion de Py M, y en la figura 2.5 (b), un sistema estaticamente equivalente en
el que M = Pe. Es importante sefialar que en algunas estructuras P y M varian en
la misma proporcion en una seccion transversal dada al variar las condiciones de

carga externa.

g Sl - ._ o o
— ~ - -
- / - = ,/
> g
M = Pe
A~ ~
(b)

FIGURA 2.5 ELEMENTOS EQUIVALENTES SUJETOS A FLEXO-COMPRESION

Esto equivale a afirmar que la excentricidad e, permanece constante. Sin
embargo, en otros casos P y M pueden variar en distinta forma y entonces e no
es constante. Un elemento puede alcanzar su resistencia bajo innumerables
condiciones de carga axial y momento flexionante. Estas combinaciones varian
desde una carga axial maxima, Py, de tensibn o de compresion, y un momento
nulo, hasta un momento My, aunando a una carga axial nula. El lugar geométrico
de las combinaciones de carga axial y momento flexionante con las que un
elemento con las que un elemento puede alcanzar su resistencia se representa

graficamente por medio de un diagrama de interaccion.
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FIGURA 2.6 DIAGRAMA DE INTERACCION PARA UNA SECCION
RECTANGULAR

La figura 2.6 muestra un diagrama de interaccion tipico para una seccion
con refuerzo simétrico. Cualquier punto en la linea de trazo continuo representa
una combinacién de momentos y carga axial que hace que el elemento alcance su
resistencia. Puede observarse que si Unicamente se aplica carga axial de
compresion, el valor maximo, o resistencia, corresponderia al punto Py.. De igual
manera, la carga axial maxima de tencion seria la correspondiente a Po. Si la
seccion se sujetara solo al momento flexionante, el maximo que podria aplicarse
seria el marcado con M. Notese que el maximo momento flexionante que la

seccion es capaz de resistir no es el que corresponde a una carga axial nula.

Cuando al aumentar la carga externa, el momento y la carga axial cresen
en la misma proporcion, la historia de la carga queda representada por una recta

desde el origen, con una pendiente igual al cociente P/M = 1/e. Para las
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combinaciones de carga representadas por la recta OA de la figura 2.6, la
resistencia corresponderia a la combinacion M,, P.. En la figura se observa
también que para un mismo momento, My, existen dos valores de carga axial que
hacen que la seccion alcance su resistencia. Finalmente la linea de carga OC
representa una historia de carga cualquiera.

2.8 COMPORTAMIENTO Y MODO DE FALLA DE ELEMENTOS SUJETOS A
FLEXION Y COMPRESION.

El tipo de espécimen usado en investigaciones de elementos usados a
flexo-compresion es semejante al que aparece en la figura 2.7, donde se indican
esquematicamente el refuerzo usual y una posible configuracién de agrietamiento.
Generalmente, la carga P se aplica a una excentricidad constante. Esto hace que
toda la zona prismatica del espécimen esté sujeta a una carga axial y a un

momento flexionante que crecen en la misma proporcion, hasta el colapso.

FIGURA 2.7 ESPESIMEN PARA ENSAYE EN FLEXOCOMPRESION CON
AGRIETAMIENTO TIPICO
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Existen dos modos principales de falla de elementos sujetos a flexo-

compresion: falla en compresion y falla en tension.

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

tension.

En el segundo modo de falla se produce cuando el acero de un lado fluye
en tension antes de que se produzca el aplastamiento del concreto en el lado

opuesto, mas comprimido.

El tipo de falla depende esencialmente de la relaciébn entre momento y
carga axial en el colapso. En el diagrama de interaccion mostrado en la figura 2.6,
el punto D se separa de las zonas de fallas en compresion de las de falla en

tension; recibe el nombre de punto de falla balanceada.

Se ha observado que el efecto del refuerzo helicoidal sobre la resistencia
disminuye apreciablemente en cuanto la carga axial tiene cierta excentricidad,

aunque la hélice sigue aumentando la ductilidad del elemento.

FUERZA CORTANTE

2.9 INTRODUCCION

Para visualizar el efecto de la fuerza cortante es Util recordar algunos
conceptos elementales de la mecanica de los materiales ya que, a niveles de
carga bajos y antes de la aparicion de grietas, el comportamiento del concreto

reforzado se asemeja al de un material homogéneo vy elastico.

El estudio se limitara al caso de elementos en que el estado de esfuerzos

puede suponerse como un estado de esfuerzos plano.
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En un punto cualquiera de un elemento sujeto a este tipo de esfuerzos,
correspondientes a los distintos planos que pueden pasarse por el punto varian en
magnitud, a cambiar la orientacion del plano de referencia.

El estado de esfuerzos en un punto queda definido cuando se conocen los
esfuerzos normales y tangenciales en el punto segin dos planos perpendiculares
cualesquiera. Aquellos planos en que solo existen esfuerzos normales se llaman
planos principales y son perpendiculares entre si. Los esfuerzos en estos planos
reciben el nombre de esfuerzos principales y tienen la propiedad de ser los

esfuerzos maximo o minimo que pueden existir en el punto.

Considérese que una viga elastica sujeta a un sistema de cargas
concentradas. En las regiones proximas a un apoyo 0 a una carga concentrada, la
carga se encuentra sometida a esfuerzos tangenciales v y a esfuerzos normales f.,
y fy, definidos en direcciones paralelas y perpendiculares, respectivamente al eje
del elemento.

Los esfuerzos fy se deben a esfuerzos locales de las reacciones o de las
cargas, y se desprecian en regiones alejadas de estas. Los esfuerzos normales
longitudinales pueden evaluarse dentro del rango elastico del elemento con la
formula f, = My/I , donde M es el momento flexionante que actia en la seccion
considerada, y es la distancia desde el eje neutro al nivel considerado, e | es el

momento de inercia en la seccion transversal del elemento.

Una forma conveniente de representar los estados de esfuerzos en los
distintos puntos de un elemento consiste en trazar las sedes de trayectorias de
esfuerzos principales. Estos diagramas muestran la direccién de los esfuerzos
principales en cualquier punto del elemento. En la figura 2.8 se ilustra una red
tipica de esfuerzos principales de tensién, para el caso de una viga libremente

apoyada sujeta a varias cargas concentradas.
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Trayectorias de esfuerzos de compresién
— — — Trayectorias de esfuerzos de tensién

Figura 2.8 TRAYECTORIA DE ESFUERZOS EN UNA VIGA RECTANGULAR

Como la resistencia del concreto a esfuerzos de tension es baja,
comparada con su resistencia a esfuerzos de compresion, o a esfuerzo cortante
propiamente dicho, un elemento de concreto tendera a fallar segun superficies

perpendiculares a las direcciones de las tenciones principales.

Esto hace necesario el proporcionar refuerzo de acero para soportar
aqguellas tenciones que excedan el valor de la resistencia a tension del concreto en

cualquier zona del elemento.

El efecto primordial en un elemento de concreto de la existencia de un
esfuerzo cortante 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 producira una falla en flexién.

En rigor, no debe hablarse de fallas de esfuerzo cortante, ya que las grietas
inclinadas que pueden presentarse en zonas de fuerza cortante considerable son

en realidad grietas de tension en planos inclinados.

Una falla por esfuerzo cortante propiamente dicho podria presentarse, por
ejemplo, en la cara del contacto de los dos elementos de una viga compuesta,

formada por un elemento inferior pre colado y un elemento superior colado en el
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lugar, donde el esfuerzo cortante en dicha cara, puede exceder la resistencia al
desplazamiento relativo de los dos elementos. Otro caso es el de las ménsulas de

claro muy corto.

De lo anterior podria concluirse que una forma razonable de reforzar vigas
de concreto consistira en colocar barras de acero siguiendo las trayectorias de los
esfuerzos principales de tension. Esto, sin embargo, es poco préctico, ya que las

dificultades constructivas son muy obvias.

El comportamiento de un elemento de concreto reforzado es bastante mas
complejo que lo que se ha descrito, pues la distribucion de esfuerzos cambia
apreciablemente en el momento en que se exceden las tenciones que puede

soportar el concreto y aparecen las grietas.

La posicion en que se forman estas grietas no puede predecirse con
exactitud, ya que existen siempre variaciones locales en la resistencia del concreto
gue no es 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 le afiade que el concreto no es un material elastico, y

gue, por tanto, las distribuciones de esfuerzos cambien con el nivel de carga.

Debido entonces a la complejidad del problema, los métodos utilizados en
la actualidad para dimensionar elementos de concreto sujetos a fuerza cortante se

basan en el comportamiento experimental de su comportamiento.

Los estudios experimentales se han concentrado principalmente en la
determinacién de la resistencia del agrietamiento inclinado de elementos de

concreto y de la contribucion del refuerzo transversal a la resistencia.



34

2.10 COMPORTAMIENTO Y MODOS DE FALLA

En esta seccion se describe el comportamiento bajo carga y modos de falla de
elementos de concreto en los cuales la accion de la fuerza cortante es importante.
Para facilitar la exposicién se agrupan los elementos en cuarto grupos distintos,

segun se muestra en la figura 2.9.

ot

a) elemento sujeto a M, Py I, sin rcfuerzo trans-
veisal

b) elemento sujeto a M, P y I, con refucerzo trans
versal

c) elemento ancho con refuerzo en una direccion
sujeto a M y V

v
/ / ;
d) clemento ancho con refuerzo en dos direcciones

sujeto a ¥V, Mm y M'y, apoyado perimetralmente
| [ [ r o en toda su base (caso esquemiitico de una
losa plana o zapata)

Figura 2.9 TIPOS DE ELEMENTOS SUJETOS A FUERZA CORTANTE
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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, mostrado
esquematicamente en la figura por estribos verticales.

c) Vigas anchas o losas apoyadas exclusivamente en sus dos extremos, con
refuerzo longitudinal Unicamente, sujetas a combinaciones de fuerza
cortante y momento flexionante.

d) Losas, reforzadas y apoyadas en las dos direcciones, sujetas a cargas
concentradas o a cargas repartidas. Este tipo de elemento simula la union

de una columna con una losa.

ELEMENTOS SIN REFUERZO EN EL ALMA
SECCIONES RECTANGULARES

Considérese un elemento como el mostrado en la figura 2.9 (a). En los
primeros incrementos de carga no existe diferencia en el comportamiento de un
elemento que falle por efecto de fuerza cortante y otro que falle por flexion. Antes
de que aparezcan las primeras grietas en la parte inferior, debidas a la flexion, el
comportamiento del elemento es esencialmente elastico. Al aumentar las cargas la
fuerza cortante puede originar esfuerzos principales que excedan la resistencia a
tencidon del concreto, produciendo grietas inclinadas a una altura aproximada de

medio peralte.

Estas grietas pueden aparecer subitamente en puntos donde no exista una
grieta en flexion o, muy frecuentemente, pueden presentarse como continuacion
de una grieta en flexion que gradualmente cambia de inclinacion. En miembros
sujetos a compresion o tension axial las grietas inclinadas se forman a cargas
mayores 0 menores, respectivamente, que la carga que produce el agrietamiento
del mismo miembro sin carga axial. A partir de este momento el comportamiento
del elemento difiere en forma importante del correspondiente al miembro que falle

por flexion.
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La grieta inclinada puede aparecer subitamente, sin sefial previa, y
extenderse inmediatamente hasta causar el colapso de la pieza, como se muestra
en la figura 2.10 (a). En este caso la falla se denomina de tencién diagonal. Por
otra parte, puede suceder que el agrietamiento inclinado se desarrolle
gradualmente y que el colapso de la pieza se produzca finalmente por el
aplastamiento de la zona de compresién 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
compresion por cortante (figura 2.10b). La diferencia esencial entre ambos tipos
de falla consiste en que, en una falla por tension diagonal, el agrietamiento
inclinado es subito y causa de inmediato el colapso de la pieza, mientras que en
una falla de compresion por cortante la pieza puede soportar cagas mayores que
la que produce el agrietamiento inclinado.

Grieta inclinada formada

sGbitamente en una sola
¢ etapa de carga
BZZZ7
—_ _— ]
— E .f ; | R
t | / A W
a' Falla en tension diagonal

|
Grieta inclinada formada !
gradualmente en varias
ctapas de carga - —— [
]
m\\ -
}( I / A —

b) Falla en compresién por cortante

Grieta inclinada formada
gradualmente en varias
elapas de carga ——
—_——
r \ )
SN ANE AN AR Y SN
I { { / ! ) 1
e " 2 T
1 c) Faila en adherencia por ccrtante
1
]
|

FIGURA 2.10 REPRESENTZCION ESQUEMATICA DE DIFERENTES TIPOS DE
FALLA EN ELEMENTOS QUE PREDOMINA EL ESFUERZO CORTANTE
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Algunos autores establecen otro tipo de falla, denominada generalmente de
adherencia por cortante. Este tipo se caracteriza por que la resistencia se alcanza
cuando se presentan extensos agrietamientos longitudinales al nivel del acero de
tension, simultdneos con un aplastamiento ligero en la zona de compresioén en el

extremo de la grieta inclinada, como se muestra en la figura 2.10c.

Desde el punto de vista de resistencia cuando la falla se produce
subitamente al aparecer la primera grieta inclinada importante se dice que el

element¢ falla en tension diagonal.

Cuando la falla ocurre después de la aparicibn de una grieta inclinada
importante y la resistencia es mayor que la carga que formo esta grieta, se dice
gue el elemento tuvo una falla en compresion por cortante o en adherencia por

cortante, segun el caso.

Desde el punto de vista del comportamiento de una estructura es muy
desventajoso que un elemento alcance su resistencia debido a uno de esos tipos
de falla antes de que se presente la fluencia del acero longitudinal, ya que estas
fallas se producen rapidamente a deformaciones pequefas. En consecuencia, la

estructura resulta poco ductil.

La carga que produce las primeras grietas inclinadas completas se suele
denominar carga de agrietamiento inclinado. En general, una grieta inclinada
importante es aquella que se extiende a través de casi todo el peralte del

elemento y se empieza a prolongar a lo largo del acero de tension.
SECCIONES NO RECTANGULARES

Se han realizado ensayos de laboratorio sobre elementos de seccion
circular, con acero longitudinal distribuido en el perimetro de la seccion. El
comportamiento en general de estos elementos fue similar al descrito para
elementos de seccidn rectangular, 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.
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En ensayes de elementos de la seccién | se puede presentar un tipo
adicional de falla: aplastamiento del alma por esfuerzos de compresion paralelos
aproximadamente a la direccidén de grietas inclinadas. Este tipo de fallas solo se
presenta cuando el alma es relativamente delgada en comparacién con el ancho
de la zona de compresion. Por lo demas, el comportamiento es semejante al

descrito anteriormente para secciones rectangulares.

2.11 MECANISMOS DE FALLA POR CORTANTE

Por facilidad de nomenclatura y teniendo en cuenta que en las secciones
siguientes interesa trasmitir si el elemento trasmite la carga en una o varias
direcciones, se designara por miembro a todo elemento con dos dimensiones
apreciablemente menores que la tercera y en el que los esfuerzos se trasmiten en

una direccion.

Es decir, por miembro se entendera cualquiera de los elementos agrupados
bajo tipos (a), (b), (c), de la figura 2.9. Los elementos comprendidos en el tipo (d)

se tratara bajo el encabezado de losas planas y zapatas.
MIEMBROS SIN REFUERZO TRANSVERSAL

Se ha dicho que en algunas ocasiones el colapso de un elemento se
produce subitamente al presentarse el agrietamiento inclinado, mientras que en
otras el miembro es capaz de soportar cargas apreciablemente mayores que la

gue produjo dicho agrietamiento.

Esto puede explicarse de una manera cualitativa observando que en la
presencia de una grieta inclinada origina un cambio importante en el

comportamiento del miembro.

Para fijar ideas y por sencillez en la explicacion, considérese una viga sin
refuerzo transversal, provista de un refuerzo longitudinal adecuado y sujeta, a una

carga concentrada situada a una distancia a del apoyo.
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En la figura 2.11 se presenta un diagrama de cuerpo libre del elemento
después de haberse desarrollado una grieta inclinada. Si se supone que la fuerza
cortante en la longitud a es constante e igual a la reaccion, despreciando, por lo
tanto, el efecto de peso propio, los momentos flexionantes varian, como se

muestra en la misma figura.

diagrama de
momentos
flexionantes

FIGURA 2.11 DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE AL APARECER UNA GRIETA
INCLINADA

Antes de que aparezca la grieta inclinada, el comportamiento del miembro
es practicamente lineal y, por | tanto, la tension en el acero es sensiblemente
proporcional al momento flexionante. Pero una vez que se desarrolla una grieta
inclinada, el comportamiento del elemento en la zona agrietada se asemeja al de
un arco rebajado. Por equilibrio, la tension entre las secciones AA Y BB debe ser
constante e igual al valor correspondiente a la seccion de momento flexionante

mayor BB.
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La presencia de la grieta inclinada produce tres efectos importantes:

A) Reduce la zona disponible para tomar esfuerzos de compresion, la
compresion total debe ser tomada integramente en la profundidad y (figura
2.11)

B) Produce un aumento subito en la tensién del refuerzo en la seccion AA,
hasta que esta alcanza el valor correspondiente a la seccion BB.

C) Reduce el area disponible para tomar la fuerza cortante en la seccion.
Antes de la aparicién de la grieta, la fuerza cortante se distribuye de alguna
manera, a través de todo el peralte del elemento, mientras que después del
agrietamiento tiene que ser resistida por la zona de compresion del
concreto y por el acero longitudinal.

Si al desarrollarse la grieta inclinada, la zona de compresion reducida es
capaz todavia de resistir la compresion resultante, y si el acero de refuerzo
puede tomar el incremento subito de tension, entonces la grieta inclinada se
estabiliza y el miembro es capaz de resistir, cargas mayores trabajando como

arco rebajado.

Si por el 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 por la parte superior de la grieta inclinada,
simultdneamente con la formacion de esta. También es posible que al formarse
la grieta inclinada, la longitud del acero de refuerzo entre la seccién AA y el
extremo de la pieza sea insuficiente para desarrollar por adherencia la tension

necesaria, y en consecuencia, la falla se producira también rapidamente.

Podriamos decir que si se desarrollara 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 ser4 de adherencia por
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cortante cuando se agote la capacidad de transmitir tensiones por adherencia
entre el acero y el concreto, o bien, de compresion por cortante cuando se
aplaste el concreto en la zona de compresion. Cuando el elemento carece de
refuerzo transversal es frecuente que estos dos tipos de falla se presentan casi

simultdneamente.

De las consideraciones anteriores se pueden deducir ciertas conclusiones
gue concuerdan con los hechos observados experimentalmente. Hasta ahora
ha sido posible correlacionar la capacidad adicional de un elemento sobre la
carga de agrietamiento inclinado con las variables primarias. Esto es debido a
gue dicha capacidad depende en gran parte de la posicion y extensiéon de la
grieta inclinada que puede cambiar drasticamente la longitud de anclaje del
acero de tension y la capacidad de zona de compresion y, por lo tanto, la
capacidad de carga posterior al agrietamiento inclinado.

En pruebas de laboratorio de especimenes idénticos, colados
simultAneamente y ensayados bajo las mismas condiciones, se han observado
variaciones en el valor de la carga de agrietamiento inclinado del orden del 10
por ciento, en tanto que las cargas del colapso han llegado a diferir entre si en

mas del 50 por ciento.

MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL

Se indico ya que 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 en forma adecuada, puede lograrse que el colapso se produzca
por efecto de los esfuerzos longitudinales de flexion y no por efecto de la

fuerza cortante.
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El refuerzo en el alma desempefia un papel triple después de la aparicion de la
grieta inclinada. Por una parte, restringe el crecimiento y desarrollo del
agrietamiento inclinado, conservando en eta forma una profundidad mayor para la
zona de compresion. Esto incrementa la capacidad de esta zona para resistir
fuerzas normales y tangenciales. Por otra parte, cuando se usa un refuerzo
transversal en forma de estribos, estos 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 porcion importante de la
fuerza cortante externa y, cuando el refuerzo forma anillos cerrados, incrementa
ligeramente la capacidad de la zona de compresion debido al efecto de

confinamiento.

MOMENTO TORSIONANTE

2.12 SISTEMAS ESTRUCTURALES CON EFECTOS DE TORSION

a) Vigas que soportan marquesinas (2.12 a).El momento de empotramiento de la
marquesina se transmite como momento torsionante a la viga, la cual debe estar
restringida contra giro en sus extremos por medio de columnas u otros elementos

rigidos.

b) Vigas con muros colocados excéntricamente (2.12 b). La carga que transmite el
muro a la viga no coincide con el eje longitudinal de esta. Dicha carga equivale a

una que actiua en el eje longitudinal, mas un momento torsionante.

c¢) Vigas de borde de sistema de piso (2.12 c). En la figura se representa parte de
un sistema de piso con trabes secundarias perpendiculares a una trabe principal
de borde. La trabe de borde restringe principalmente a las trabes secundarias
contra rotacion por flexion, o sea, que proporciona un semiempotramiento a las
trabes secundarias y recibe, a su vez, por condiciones de equilibrio, un momento

torsionante.

d) Vigas curvas (2.12 d). En este caso, la resultante de las cargas externas no se

encuentra en el mismo plano que las reacciones en los apoyos, por lo cual se
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desarrollan momentos torsionantes. Casos semejantes son los de vigas en balcon,
vigas en esquina y vigas helicoidales. Estas estructuras se presentan en puentesy
en cimentaciones de edificios. Al aplicar la carga en uno de los elementos de una
estructura de este tipo aparecen torsiones importantes en los elementos

perpendiculares.

e) Marcos con trabes fuera del plano de las columnas (2.12e). En algunas
ocasiones, por razones arquitectdnicas las trabes de un marco no estan unidas
directamente a las columnas, sino que la unién se efectla por intermedio de

trabes perpendiculares al marco en cuestion.

B, P
+ ++

a) Vigas que soportan b) Vigas con muros colo-
marquesinas. cados excéntricamente.

T /\
Trabe principal Trabe
\

secundaria

E L _______ -

La torsi6n es producida por la
losa y las viga secundarias
orte -A

c) IL.La losa y las trabes secundarias tienden
a torsionar las vigas de bordec. d) Vigas curvas.

[ T"’J\rﬂ—— Trabe del marco

g 2

| T %
l

IAA A\

2y

Trabe sujeta a torsién
Corte A-A

S
FIGURA 2.12 ELEMENTOS ESTRUCTURALES SUJETOS A TORSION

En este caso, el momento flexionante se transmite de la trabe del marco a

la columna por medio de torsion en el tramo de trabe perpendicular al marco.

Los ejemplos anteriores no cubren, por supuesto, todos los casos en que la

torsion tiene efectos importantes.
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2.13 COMPORTAMIENTO Y MODO DE FALLA DE ELEMENTOS DE
CONCRETO SIMPLE (TEORIA DE HSU).

En una viga de concreto simple, la falla ocurre subitamente para valores
pequefios del angulo de giro; es una falla de tipo fragil, similar a la de una viga
ensayada a flexion. Para detectar el mecanismo de falla, Hsu filmo el ensaye de
una viga con una camara de cine de alta velocidad. La proyeccién en camara lenta
de la pelicula obtenida revelo el proceso de falla representado esquematicamente
en la figura 2.13. En tal proceso la falla se inicia al formarse una grieta inclinada de
tension en una de las caras mayores de la viga. La falla ocurre finalmente por

aplastamiento del concreto en la cara mayor opuesta.

Espejo

Cara _] [~~~ Cara
posterior /supcnm '
LV Cara frontal Grieta
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Z | 4

i /

FIGURA 2.13 PROCESO DE FALLA POR TORSION

El proceso de falla descrito es similar al de una viga de concreto simple de
ensaye a flexién, en la que la grieta de tensidon se inicia en la cara inferior, se
extiende después a las caras laterales, y se aplasta el concreto de la cara
superior. Por consiguiente, puede afirmarse que la falla por tensidon ocurre por

flexion en un plano inclinado de 45° con respecto al eje longitudinal de la viga.



45

2.14 RESISTENCIA A TORSION DE ELEMENTOS DE CONCRETO
REFORZADO (TEORIA DE HSU).

El comportamiento, modo de falla y resistencia de vigas con refuerzo
longitudinal Unicamente es similar al de las vigas de concreto simple. Por lo tanto,
el refuerzo longitudinal, si no estd 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 comportamiento puede dividirse en dos
etapas: una anterior al agrietamiento y otra posterior a él. EI comportamiento

anterior al agrietamiento es similar al de una viga de concreto simple.

La grafica momento torsionante-giro es practicamente lineal en esta etapa,
como se ve en la figura 2.14 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, el momento torsionante, T €S igual o ligeramente

mayor que el momento resistente de un elemento de concreto simple, Tis

I (ton—m)

FIGURA 2.14 GRAFICA MOMENTO TORSIONANTE-GIRO DE UN ELEMENTO
CON REFUERZO TRANSVERZAL SUJETO A TORSION PURA

Cuando se agrieta el elemento, el giro, ©, aunque rapidamente baja un

momento constante, Tay, como indica la rama horizontal de la figura 2.14. Los
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esfuerzos en el refuerzo longitudinal y transversal también aumentan rapidamente.
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 antes y después del agrietamiento y la pendiente de la grafica
carga-flexion se modifica ligeramente, como se ve en la figura 2.15 (a) . Por el
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 2.15-b y el momento externo que era resistido solo por el concretd, es

resistido ahora por el concreto y el acero conjuntamente.

S ©
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FIGURA 2.15 COMPARACION DEL EFECTO DE AGRIETAMIENTO EN
ELEMENTOS SUJETOS A TORSION Y FLEXION

Durante este cambio en el estado interno de equilibrio ocurre una
transferencia de carga del concreto al acero. Como el momento externo
permanece constante mientras ocurre esta trasferencia, la fraccion del momento
total, que es resistida por el concreto después del agrietamiento, T¢, €s menor que
el momento de agrietamiento Tay, y, por lo tanto, es menor que el momento

resistente de un elemento de concreto simple de igual seccion Tis,
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Al finalizar la etapa de transferencia de carga del concreto al acero, el
momento torsionante vuelve a aumentar, pero la rigidez del elemento es menor
gue antes del agrietamiento, como se ve en la figura 2.15. Tanto la rigidez como el
momento resistente, T,, dependen de los porcentajes de refuerzo longitudinal y
transversal. Después de alcanzar el momento maximo, T, la grafica momento-giro

tiene una rama descendente que en los ensayes se desarrolla en segundos.

Cuando se alcanza la resistencia, T, el concreto de la cara mayor del
elemento, opuesta a la cara con grietas de tensidén, se aplasta, y el acero de
refuerzo puede estar fluyendo o no, segun su porcentaje. De acuerdo con esto, se
distinguen tres tipos de elementos: 1) subreforzados, en los que fluyen el acero
longitudinal y el transversal, 2) sobre reforzados, en los que el concreto se aplasta
antes de que fluya el refuerzo, y 3) parcialmente sobre reforzados, en los que solo

fluye el refuerzo longitudinal o el transversal.
2.15 INTERACCION, TORSION, FLEXION, Y TORSION CORTANTE.

Combinando el diagrama de interaccion torsion-flexion con diagramas de
interaccion torsidén-cortante para diferentes niveles del momento flexionante, se

obtiene una superficie de interaccidon como la mostrada en la figura 2.8.
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1.0
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o S5vi: + 180 ™,

MM, 1.0 \ (ry?

A Y
-+ (\E) =1 para 0.5 < “% << 1.0

FIGURA 211 SUPERFICIE DE INTERACCION TORSION-FLEXIO-
CORTANTE
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Un punto de esta superficie representa la combinacibn de momento
torsionante, momento flexionante y fuerza cortante que produce la falla del

elemento.

Debido a las incertidumbres que se tienen en la determinacién de los
diagramas de interaccion flexién-cortante y torsion-cortante, no ha sido posible
determinar superficies de interaccion que sean aceptadas por todos los
investigadores. La superficie mostrada en la figura 2.8 con fines de ilustracion
Unicamente, ha sido propuesta por Hsu pero otros investigadores han sugerido
superficies diferentes.
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CAPITULO Il
SISTEMAS DE PISO

3.1 INTRODUCCION (DEFINICION DE LOSA, TIPOS DE SOLICITACIONES,
CLASIFICACION DE LOSA, ETC))

Las lozas son elementos estructurales cuyas dimensiones en planta son
relativamente grandes en comparacién con su peralte. Las acciones principales
sobre las lozas son cargas normales a su plano, aunque en ocasiones actdan

también fuerzas contenidas en el plano de la loza.

Las lozas de concreto pueden ser macizas o aligeradas. El aligeramiento se
logra incorporando bloques huecos o tubos de carton, o bien, formando huecos
con moldes recuperables de plastico u otros materiales. Las lozas aligeradas

reciben a veces el nombre de lozas encasetonadas o reticulares.

En algunos sistemas estructurales, las lozas se apoyan sobre muros o
sobre vigas que a su vez se apoyan sobre columnas, (figura 3.1 a), mientras que
en otros, las lozas se apoyan directamente sobre columnas (3.1 b y 3.1 ¢). Las
primeras reciben el nombre de lozas perimetrales apoyadas, y las segundas, el de

lozas planas.

En las lozas planas se utilizan a veces ampliaciones en la zona de unién de
la columna con la loza como se muestra en la figura 3.1b. Como el tamafio de las
vigas de apoyo de lozas perimetralmente apoyadas puede ser cualquiera, las
lozas planas pueden considerarse como un caso particular de las lozas
perimetralmente apoyadas en el que las vigas se han ido reduciendo de seccion

hasta desaparecer.

Anélogamente, las lozas perimetralmente apoyadas pueden visualizarse
como lozas planas en las que se ha rigidizado los ejes que unen las columnas.
Las lozas apoyadas sobre muros también pueden considerarse como un caso

particular de lozas perimetralmente apoyadas sobre vigas infinitamente rigidas.
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FIGURA 3.1 DISTINTOS SITEMAN DE PISO

3.2 COMPORTAMIENTO Y MODO DE FALLA DE LOSAS PERIMETRALMENTE
APOYADAS.

La grafica carga-flexion en el centro del claro de una losa ensayada hasta la
falla tiene la forma mostrada en la figura 3.2, en la que se distinguen las siguientes

etapas.

a) Una etapa lineal OA, en la que el agrietamiento del concreto en la zona de
esfuerzos de tension es despreciable. El agrietamiento del concreto por
tensién representado por el punto A, ocurre bajo cargas relativamente altas.
Las cargas de servicio de lozas se encuentran generalmente cerca de la

carga correspondiente al punto A.



b)

d)

"}
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La etapa AB en la que existe agrietamiento de concreto en la zona de
tension y los esfuerzos en el acero de refuerzo son menor que el limite de
fluencia. La transicion de la etapa OA a la etapa AB es gradual, puesto que
el agrietamiento del concreto se desarrolla paulatinamente desde las zonas
de momentos flexionantes méaximos hacia la zona de momentos
flexionantes menores. Por la misma razon, la pendiente de la grafica carga-
deflexion disminuye poco a poco.

La etapa BC en la que los esfuerzos en el acero de refuerzo sobre pasan el
limite de fluencia. Al igual que el agrietamiento del concreto, la fluencia del
refuerzo empieza en las zonas de momentos flexionantes maximos y se
propaga paulatinamente hacia las zonas de momentos menores.

Por dltimo, la rama descendiente CD, cuya amplitud depende, como en el
caso de las vigas, de la rigidez del sistema de aplicacion de cargas.

C
Resistencia D
_ Colapso
Inicio de la
fluencia del
A refuerzo
Agrietamiento
>
0 a

FIGURA 3.2 GRAFICA CARGA-DEFLEXION DE UNA LOSA
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En etapas cercanas a las fallas, se forman grietas muy anchas a lo largo de
las diagonales, que indican que el acero de refuerzo ha fluido y a alcanzado
grandes deformaciones.

Las deformaciones por flexion de la loza se concentran en estas lineas que
reciben el nombre de lineas de fluencia, mientras que las deformaciones en las
zonas comprendidas entre las lineas de fluencia son, en comparacién, muy

pequefas.

La amplitud de las zonas de comportamiento inelastico depende del porcentaje
de refuerzo de flexion. Generalmente, este porcentaje es pequefio en lozas, por lo

gue tales elementos resultan subreforzados y las zonas inelasticas son amplias.

3.3 METODOS DE ANALISIS Y DISENO DE LOSAS PERIMETRALMENTE
APOYADAS (REGLAMENTO DEL D.D.F.)

Para dimensionar lozas por este meétodo, se obtienen los momentos
flexionantes utilizando los coeficientes que se presentan en la tabla 3.1. Los
momentos asi obtenidos son momentos por unidad de ancho. Después se calcula
el peralte y el porcentaje de refuerzo utilizando la formula de flexiébn, como si se

tratase de vigas de ancho unitario.

El método del reglamento del Reglamento del Distrito Federal estd basado
en uno desarrollado originalmente por Seis y Newmark. Obsérvese que se
incluyen coeficientes para lozas construidas monoliticamente con las vigas de
apoyo. Esto se debe, en el primer caso, a que las vigas proporcionan cierta
restriccién a la loza contra giro mientras que en el segundo caso la loza puede

girar libremente.
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Las lozas que se dimensionen con los coeficientes de la tabla 3.1 deben
considerarse divididas, en cada direccion, en dos franjas de borde y una central
como se muestra en la figura 3.3. La determinacion de los anchos de las franjas se
hace de la siguiente manera. Para relaciones de claro corto a claro largo mayores
gue 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 que 0.5, la franja central perpendicular a lado
largo tiene un ancho igual a a; — a; y cada franja extrema, igual a a; /2, donde a;
es el claro corto y a, es el claro largo. Lo momentos determinados con los
coeficientes de la tabla 3.1 corresponden a las franjas centrales. Los coeficientes
de las franjas extremas son iguales a los de la tabla multiplicados por 0.60.

_Franja de borde

| L | Franja central [ O\ |
v 1 T 1
= ! l
| I
I | Franja de borde
|
B I \ _ I -

I Franja central

Franja de borde

__.._____.__t_ _________ ___.l_ _____ ._.——-qr..__
|
!
|

1

FIGURA 3.3 DIVISION DE UNA LOZA EN FRANJAS CENTRALES Y FRAJAS
DE BORDE
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Coeficientes de momentos flexionantes para tableros rectangulares, franjas centrales

Relacion de lados corto a largo., m = avag
Tablero Momento | Claro 0.5 0.8 0.7 0.8 0.9 1.0
1= n” 1 L] 1 L1 I L1 I 1] I Il 1 1l
T MNeg. en cono | 998 (1018 553 505 |4su| 493 |43 338 | 381 | 387 | 333 | 556 | 268 | 202
Todos los bordes lango | 516 | 544 | 400 431 |301| 412 |37T1| 388 | 347 | 381 |320| 330|288 | 202
bordes interiones
continuos Positive corto | B30 | 888 |312| 322 |268| 278 |228| 238 |192| 190 |158 | 184 | 126 130
lango 175 181 1392 | 144 134 13@ | 130 135 | 128 133 127|131 | 126 | 130D
De borde Neg. en corto | @98 (1018|588 | 504 |506| 533 |451| 478 | 403 | 431 | 357 | 388 | 315 348
Un lado bordes largo | 518 | 544 | 4009 | 431 |391| 412 |372| 392 |350| 380 | 326 | 341|297 311
corto INYErionEs
discontinua | MNeg. en lango | 328 o 288 o 248 o 238 o 222| 0 |208| O |[190| O
bordes dis.
Pasitive corno | 830 | 668 |320| 356 |202| 206 |240| 2681 | 202 219 |187 | 181|133 | 144
lango | 179 | 187 | 142 1409 | 137 | 143 | 133 | 140 | 137 137 |120| 138|120 135
De borde MNeg. en corte | 1080 [ 1143 | 583 | 824 | 514 | S48 | 453 481 | 307 | 420 | 348 | 384 | 207 | 311
Un lade bordes largo | 587 | 887 | 485 545 |442| 513 |411| 470 | 379 | 428 | 347 | 384 | 315 348
fargo interiones.
discontinug | Neg. en cono | 851 o 382 o 3 o 283 o 20| O |299| O |190| O
bordes dis.
Pasitive corto | 751 | @12 | 334 | 386 |285| 212 | 241 | 263 | 202 218 | 184 | 175|129 135
largo | 185 | 200 | 147 | 158 | 142| 153 | 138| 140 | 135| 148 | 134 | 145 133 | 144
De esquina |MNeg. &n corto | 1080 | 1143|508 | 853 |s30| s82 | 471 520 |219| 285 |371]|312| 323 | 384
D 1 bordes largs | 800 T13 |47T5| 584 |455| 541 |<420| S08 | 204 | 457 | 380 | 410 | 324 | 284
ady. admos o |intericres
discontinuos | Meg. en cono | 851 o 382 1] a o 277 o 280| O |279| O |[190| ©
borde lango | 328 o 2588 o 248 o 238 o 222| 0 |208| O [190| ©
discontinuos
Beasitive corto | 751 | @12 | 352 | 418 | 206 | 354 |250| 298 | 218 | 247 |176 | 109|127 153
largo | 181 212 | 152 188 | 148] 163 | 142] 158 | 140 | 158 |138 | 154|137 | 153
Extremo MNeg. &n corto | 1080 (1143 | @70 | 1070 | 890 | 1010 | 810 | &40 | 730 | 870 |850 | 790 | S70| 710
Tres bord borde cont
discontinuos | Meg. en cono | 851 o aTo o 340 o 310 o 280| O |280| O |220| ©
un lado lar- | bordes disc. | lango | 220 o 220 o 220 o 220 o 220 0 |220| O |220| O
go continug Bositive corto | 751 | @12 | 730| @00 |870| 760 |810| 710 | 550| 650 |490 | 800 | 420 | S40
largo | 185 | 200 | 430 | 520 |430| 520 |430| 520 |430| 520 |430| 520|430 520
Extremo MNeg. en largs | 570 | 710 |S70| 710 |S70| 710 |S70| 710 |S70| 710 |S7FO0|710| 570|710
Tres bord borde cont
discontinuos | Meg. en cono | ST0 o |480 0 |420 o 370 1] 310 O |270| O |220| ©
un lado cor- |borde dise. | lange | 330 o 220 1] 220 o 220 1] 220 O |220| O |220| ©
o continuo Positive corto | 1100 (1870 | @80 | 1080 | 840 | @50 | 730 | 850 |620| 740 | 540 | 860|430 520
largo | 200 | 250 | 430 | 540 |430| 540 |430| 540 |430| 540 | 430 | 540 | 430 | 540
Aislado MNeg. en cono | 570 o 550 o 530 o |470 o |430| O 380| 0 |330| O
Cuatro bordes large | 330 o 330 o 330 1] 330 1] 330| O 330| O |330| O
b:;:s AiSenntinuos
discontinuos | o L. corte | 1100 (1670 | 830 | 1380 | 800 | 1330|720 | 1190 | 340 | 1070 | 570 | @50 | 500 | 830
large | 200 | 250 | S00| @30 |500| 830 | S00| 230 | 500| 830 |500|&30| 500|820

Para doblar varillas y para aplicar los requisitos de adherencia y anclaje de

acero en el momento positivo, se supone que las lineas de inflexion estan

localizadas a una distancia de un sexto del claro corto a partir de los bordes del

tablero.

El método descrito puede aplicarse Unicamente si se satisfacen las siguientes

limitaciones:

a) Los tableros son aproximadamente rectangulares
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b) La distribucion de la carga que actia sobre la losa es aproximadamente
uniforme en cada tablero

c) Los momentos negativos en el apoyo comun de dos tableros adyacentes no
difieren entre si en mas que 50% del menor de ellos

d) La relacion de carga viva a carga muerta no es mayor que 2.5 para losas

monoliticas con sus apoyos ni mayor que 1.5 en otros casos

3.4 ANALISIS AL LIMITE.

El analisis al limite admite que, debido a la plasticidad, puede aparecer la
redistribucion de momentos y cortantes a partir de la distribucion dada por la teoria
elastica, antes de que se alcance la carga maxima. Esta nueva distribucion de los
momentos, tiene lugar debido a que, para secciones criticas de concreto
reforzado, habra poco cambio en el momento con la curvatura una vez que el
acero a tencion haya alcanzado la resistencia de fluencia. Asi, cuando las
secciones con mayores esfuerzos de una losa alcanzan el momento de fluencia,
tiende a mantener una capacidad de momento cercana a la resistencia a flexion al
incrementarse la curvatura, mientras que la fluencia del refuerzo de la losa se
extiende a otras secciones de la losa con un aumento adicional de carga. El
analisis al limite calcula la carga maxima de lalosay la distribucion de momentos
y cortantes bajo esta, suponiendo que las secciones de la losa son lo
suficientemente ductiles para permitir que tenga lugar la nueva distribucion de los

momentos flexionantes.

El método de limite inferior postula una distribucién de momentos en el

sistema de la losa bajo carga maxima de modo tal que:

1.- Las condiciones de equilibrio se satisfacen en todos los puntos del sistema de

la losa.

2.- El criterio de fluencia que define la resistencia de las secciones de la losa no

debe excederse en ninguna parte del sistema de la losa.
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3.- Se deben cumplir las condiciones de borde.

La carga maxima se calcula a partir de la ecuacion de equilibrio y de la
distribucién postulada de los momentos. Para un sistema de losas dado, el método
de limite inferior da una carga maxima que es correcta o demasiada baja; es decir,

nunca se sobreestima la carga maxima.

El método del limite superior postula un mecanismo de colapso para el
sistema de losas bajo carga maxima de modo tal que:

1.- Los momentos en las articulaciones plasticas no son mayores que los

momentos maximos de resistencia de las secciones.
2.- El mecanismo de colapso es compartible con las condiciones del borde.

Un mecanismo de colapso se compone de secciones de la losa separadas
por lineas de articulacion plastica, y la carga maxima se calcula basandose en el
mecanismo postulado de colapso. Sin embargo, no se revisan las partes de la
losa entre las lineas de articulacion plastica para estar seguros de que los
momentos en dichos lugares no exceden lo momentos maximos en resistencia
disponibles en tales secciones. Se excederan los momentos maximos de
resistencia entre las articulaciones plasticas, si se postula un mecanismo
incorrecto de colapso. Para un sistema de losas dado el método del limite superior
da una carga maxima que es correcta o demasiada alta, pero si se prueban todos
los posibles mecanismos de colapso para el sistema de losas, el mecanismo que
dé la carga maxima mas baja, seré el correcto. Es evidente que debe asegurarse
de que se usa el mecanismo correcto de colapso; de otro modo, se sobreestimara

la carga maxima.

La diferencia entre los dos métodos se puede ilustrar para el caso simple de
la losa reforzada en una direccién, uniformemente cargada, empotrada en los
apoyos y que se ilustra en la figura 3.4a. La losa tiene momentos maximos de
resistencia por ancho unitario de m, para el momento negativo y m, para el

momento positivo. Para una solucién por el limite inferior, se puede seleccionar el
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diagrama de momento limite de la figura 3.4b. Esta distribucion de momentos
constituye una solucién posible debido a que los momentos maximos de
resistencia no exceden en ninguna parte los de la losa. De estética, es evidente
gue la carga maxima por area unitaria w, calculada por el diagrama de momentos
es demasiada baja por el hecho de que los momentos maximos de resistencia no
se alcanzan en todas las secciones criticas. Es necesario modificar el diagrama de
momentos para permitir que los momentos en las tres secciones criticas lleguen a
su capacidad maxima antes de que se calcule la carga maxima o ultima correcta.
Alternativamente, para una solucién, del limite superior, se pude escoger el
mecanismo de colapso de la figura 3.4c.

Es evidente que la carga maxima dada por tal mecanismo posiblemente es
incorrecta y que predice una carga que es demasiada alta, como se puede ver del
diagrama resultante de momentos limite de la figura 1.4d, en el que se excede el

momento maximo positivo de resistencia.

(a)

(c)

L 4 ”
2 72 rrz’,,

i,

FIGURA 3.4 SOLUCIONES BASADAS EN EL ETODO DEL LIMITE INFERIOR Y
SUPERIOR
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El mecanismo de colapso y carga maxima correctos estdn dados cuando
se formen articulaciones plasticas en los apoyos y a la mitad del claro. El ejemplo
de una simple losa, podra parecer trivial debido a que la solucion correcta es
evidente solo por inspeccion. Sin embargo, es mas dificil determinar las soluciones
de analisis al limite en losas con formas y condiciones de bordes mas complejas, y

no siempre resulta evidente dictaminar si se ha encontrado la solucién correcta.

3.5 ANALISIS CON LA TEORIA DE LA ELASTICA.

El andlisis clasico de la teoria de la elastica se aplica a losas isotropicas que sean
lo suficientemente delgadas para que la deformacion por cortante sea
considerable y que sean tan gruesas como para que las fuerzas en su plano
carezcan de importancia. La mayor parte de las losas de piso caen dentro del
rango en el que es aplicable la teoria de la elastica clasica. La distribucion de

momentos y cortantes hallados por la teoria de la elastica es tal que:

1. Las condiciones de equilibrio se satisfacen en cada punto de la losa.
2. Se cumplen con las condiciones de borde.
3. El esfuerzo es proporcional a la deformacion; esto es, los momentos

flexionantes son proporcionales a la curvatura.

La ecuacion que rige es una ecuacion diferencial parcial de cuarto orden en
términos de la flexion de la losa en un punto general de esta, la carga sobre la losa
y la rigidez a la flexion de la seccion de la losa. Esta ecuacidén es muy dificil de
resolver en muchos casos reales, en especial cuando se toman en cuenta los
efectos de las deformaciones del sistema de apoyo. Sin embargo, se han
desarrollado muchas técnicas analiticas a fin de obtener soluciones. En particular,
el uso de computadoras, asi como el método de las diferencias finitas o bien el
método del elemento finito, permiten soluciones por la teoria elastica para

sistemas de losas bajo cualquier condicion de carga o de borde.
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3.6 SELECCION DEL TIPO DE LOSA DE PISO.

La seleccion del tipo de losa para un determinado piso depende de muchos
factores. La economia de construccion constituye obviamente una consideracién
importante, pero es un argumento cualitativo hasta que se discutan casos
especificos, y es geograficamente variable. Son importantes las cargas de disefio,

los claros necesarios, los requerimientos de servicio y de resistencia.

Para las losas y vigas la seleccion entre una losa y una placa plana es
generalmente un asunto de cargas y claros. La resistencia de la placa plana esta a
menudo controlada por la resistencia al cortante en las columnas, y para cargas
de servicios mayores de unos 4.8 KN/m? y claros no mayores de 7 a 8 metros la
losa plana es a menudo la mejor seleccidn. Si los requisitos arquitectonicos o de
otros tipos excluyen los capiteles o tableros deprimidos se puede mejorar la
resistencia al cortante utilizando cabezales de cortante metalicos o alguna otra

forma de refuerzo cortante, pero pueden elevarse los costos.

Es preciso controlar los requisitos de servicio y, a veces, es dificil controlar las
deflexiones en losas de concreto reforzado sin vigas. Las cargas vivas grandes y
los pequeiios limites permisibles para las deflexiones pueden obligar a usar
grandes capiteles en las columnas. El agrietamiento por momento negativo,
alrededor de las columnas constituye a veces un problema en las placas planas,

pero podria ser Gtil aqui un capitel de columnas para su control.

De igual manera se pueden controlar las deflexiones y los esfuerzos cortantes
afiadiendo vigas en lugar de capiteles de columnas. En el caso en el que se
impongan severos limites a las deflexiones, la losa reforzada en dos direcciones
sera mas apropiada y aunque en la introducciéon de vigas moderadamente rigidas
reducira la reflexion mas de lo que sea capaz el mayor capitel de columna.
Ademas, las vigas se pueden reforzar facilmente para resistir las fuerzas

cortantes.

Es compleja la seleccion entre losas reforzadas en dos selecciones y losas

sin vigas para situaciones mas usuales. En términos de economia del material,
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especialmente del acero, la losa reforzada en dos direcciones es con frecuencia
mejor debido a los grades peraltes efectivos de las vigas. Sin embargo, en
términos de mano de obra para la construccion de piso, la placa plana es mucho
mas barata debido al cimbrado simple y la distribucion menos compleja del acero.

La losa plana es algo mas costosa en mano de obra que la placa plana,
pero las cimbras para los capiteles se pueden encontrar muchas veces como
unidades prefabricadas, lo que puede ayudar a limitar los costos. El parametro real
de costo es la relacion entre los costos de mano de obra y el material. Son poco
las losas reforzadas en dos direcciones que se constituyen en zonas de costos
altos de mano de obra, a menos que se tengan razones estructurales definidas, y
son muchas las que se constituyen en lugares en donde el acero representa el

material mas costoso.

Al seleccionar el tipo de losa no se deben pasar por alto los usos locales
entre los constructores, proyectistas y usuarios. Existe una natural tendencia en el
hombre de querer repetir lo que se ha realizado previamente con éxito y la
resistencia al cambio puede afectar los costos. Sin embargo, no se debe permitir

gue los viejos habitos prevalezcan sobre las solidas decisiones de ingenieria.

Si una placa plana o una losa plana es adecuada para una determinada
estructura se puede controlar con el beneficio adicional de poder disminuir la altura
del piso. En areas donde hay absolutas restricciones en la altura, lo anterior podria
permitir tener un piso adicional para aproximadamente cada diez pisos,
comparando con un losa reforzada en dos direcciones con la misma altura libre
entre pisos. El ahorro en la altura origina otras economias para un namero dado
de pisos, ya que ciertos accesorios para instalaciones como los pozos de
elevadores y las tuberias serdn mas cortas. Se tendra un area exterior menos, de
manera que las cargas por viento pueden ser menos severas y el edificio pesar
menos, lo que podria significar reducciones en el costo de las cimentaciones y

otros componentes estructu rales.



CAPITULO IV

MUROS

4.1 Introduccion (muros).
4.2 Tipos de muros estructurales.
4.3 Muros estructurales esbeltos.

4.4 Muros estructurales robustos.
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CAPITULO IV
MUROS
4.1 INTRODUICCION.

Es comun que se denomine a los muros de concreto reforzado como
‘muros de corte” o “muros de cortante” porque resisten un alto porcentaje de la
fuerza cortante lateral total. Sin embargo, esos términos son desafortunados y un
tanto engafosos puesto que la mayoria de los muros se pueden disefiar de
manera que tengan un comportamiento dominado por flexion y que por lo tanto,

exhiban un modo de falla ductil.

Los muros estructurales bien disefiados y detallados ofrecen varias ventajas

para su uso en zonas sismicas:

1. Poseen una mayor rigidez que la de los marcos de concreto reforzado.

2. Dada su alta rigidez, exhiben un comportamiento adecuado ante sismos
moderados.

3. Poseen una buena capacidad de deformaciéon (ductilidad) que le permite

resistir a los sismos intensos.
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Fig. 5.1 VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE, MOMENTO Y CARGA AXIAL
EN UN MURO ESTRUCTURAL AISLADO.

Los muros estructurales deben disefiarse para resistir la variacion del cortante
en la altura (que es el maximo en la base), del momento, que produce compresion

en un extremo y tension en el extremo opuesto, asi como las cargas
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gravitacionales que producen compresion en el muro (figura 5.1). La cimentacion
debe disefiarse para resistir el cortante y el momento maximos que pueden

desarrollarse en la base del muro.

El refuerzo en la base debe detallarse cuidadosamente para que las fuerzas
puedan transferirse entre el muro y la cimentacion; en particular, se debe enfatizar
la union y el anclaje de varillas.

Aunque es dificil satisfacer todos los requisitos de funcionamiento de un
edificio, los muros estructurales deben colocarse de manera que la distribucion de
rigidez en planta sea simétrica y que la configuracién sea estable torsionalmente
(figura 5.2).

HHHH!
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Fig. 5.2 Ejemplo de estabilidad torsional en sistemas de muros estructurales

A demas se debe observar que la cimentacion puede resistir el momento de
volteo de la base. Es preferible la colocacion de un mayor nimero de muros
estructurales en el perimetro como sea posible. Otro aspecto a considerar es que
mientras mayor sea la carga gravitacional resistida por un muro, menor seréa la
demanda por refuerzo de flexiébn y mas facil seré la transmisién de momentos de
volteo a la cimentacién. Por tanto, a menor cantidad de muros, mayor son las

fuerzas que deben ser transmitidas a la cimentacion.



65

4.2 TIPOS DE MUROS ESTRUCTURALES.
SEGUN LA FORMA DE SU SECCION TRANSVERSAL

Atendiendo a la seccion transversal de lo muros pueden ser presentados
como los de la figura 3.

En algunas ocasiones los muros poseen elementos extremos (5.3b, 5.3c,
5.3d) para permitir el anclaje adecuado de vigas transversales, para colocar el
refuerzo a flexién, para dar estabilidad a muros con almas angostas y para
proporcionar un confinamiento mas efectivo del concreto en la zona de articulacion
plastica.

fa) fhlifc) fd) (e} fh) (i} 4 (k)

Fig. 5.3 Secciones transversales comunes de muros estructurales

Por lo general, el espesor minimo de un muro estructural es de 20 cm si se
emplean varillas corrugadas para su refuerzo, y de 15 cm si se usa malla de acero

electro soldada.
SEGUN SU FORMA EL ELEVACION

La mayor parte de los muros son prismaticos, es decir, que no sufren
cambios de dimensiones en su elevacion. Sin embargo es frecuente que su
espesor disminuya con la altura. De acuerdo con las variaciones en la altura, los
muros estructurales se pueden clasificar como muros estructurales sin aberturas y
muros con aberturas. En el Ultimo caso las aberturas se dejan para colocar

ventanas, puertas o ambas.
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La mayoria de los muros estructurales se pueden tratar como viga-columna.
Las fuerzas laterales son introducidas mediante una serie de cargas puntuales a
través de los diafragmas de piso. Dada su relacién de aspecto altura del muro
entre longitud, se distinguen muros esbeltos con relaciones h/l mayores que dos, y

muros robustos para relaciones menores o iguales a dos (figura 5.4).

HHHHL
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Fig.5.4 Muros estructurales, esbeltos y robustos

Es importante sefialar que los muros bajos (robustos) poseen una elevada
resistencia a la flexién, aun para refuerzo vertical minimo, por lo que es necesario
aplicar fuerzas cortantes muy altas para desarrollar dicha resistencia. Esto

provoca que el comportamiento de este tipo de muros sea dominado por corte.

Las aberturas de los muros deben colocarse de forma que no disminuyan
las resistencias a la flexion y al cortante.

SEGUN SU COMPORTAMIENTO

Segun su comportamiento, los muros estructurales de concreto pueden
dividirse en:

1. Muros de cortante, en los cuales el corte controla las deflexiones y la
resistencia.
2. Muros de flexién, en la que la flexion controla las deflexiones y la

resistencia.
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3. Muros ductiles que poseen buenas caracteristicas de disipacion de energia

ante cargas ciclicas reversibles.

Si esperamos un comportamiento esencialmente elastico, cualquier muro de
los citados seria adecuado. Sin embargo, si anticipamos que el muro estard
sometido a deformaciones en el intervalo inelastico, como ante sismos, es

inaceptable el uso de muros por cortante; es preferible un muro ductil.
4.3 MUROS ESTRUCTURALES ESBELTOS.
MODOS DE FALLA Y CRITERIOS DE DISENO

Un prerrequisito para el disefio de muros estructurales ductiles es que la
fluencia del refuerzo por flexion en zonas de articulacion plastica definidas controle
la resistencia, las deformaciones inelasticas y capacidad de deformacion de toda

la estructura.

De esta manera, la principal fuente de disipacion de energia sera la
plastificacion del acero a flexion. Se deben evitar los modos de falla debidos a la
fractura del acero a flexion, a tensién diagonal o a compresién diagonal causados
por cortante. Asi mismo, se debe de evitar las fallas causadas por inestabilidad
del alma del muro o del refuerzo principal a compresion, el deslizamiento por
cortante a lo largo de puntos de construccion y la falla por cortante o adherencia a
lo largo de uniones de barras o de anclaje. En la figura 5.5 se muestra la

respuesta isterética de un muro estructural controlado por la resistencia el corte.

Fuerza (tons)

(DeNexié/Altura)10-3

Fig. 5.5 Respuesta histérica dominada por la resistencia de un muro estructural
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Es evidente la continua reduccion en la resistencia y en la capacidad de disipacion
de energia con los ciclos. Por el contrario en la figura 5.6 se presenta la respuesta
isteretica estable de un muro estructural ddctil. Es claro que aun para una
ductilidad de desplazamiento igual a 4, la respuesta exhibe una capacidad de

disipacion de energia muy buena.

g
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FIGURA 5.6 Respuesta histérica estable de un muro estructural ductil

El comportamiento de muros estructurales ductiles es comparable con el de
columnas; su capacidad de rotacion plastica es aceptada por fuerzas axiales y
cortantes, puesto que el area bruta de la seccién de un muro estructural es muy
grande, las cargas axial que obraran sobre el estaran muy por debajo del punto

balanceado; debido a lo anterior, una adecuada ductilidad de curvatura se logra si:

1. Se coloca el refuerzo por flexion en los extremos del muro; y
2. Se confinan estos extremos mediante estribos con barias separaciones. El
confinamiento aumentara la capacidad de deformacién util del concreto y

retrasara el pandeo del acero a flexion.
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Para evitar problemas de corte, el disefio de flexion debe garantizar que:

1. El agrietamiento diagonal del muro no ocurra aun ante los momentos
maximos que se pueden producir por el muro;

2. Si ocurriese el agrietamiento diagonal, el cortante seria resistido por el
refuerzo del muro, y

3. Los esfuerzos nominales del corte deben mantenerse bajos para retrasar la
falla por deslizamiento del muro y para prevenir el aplastamiento del

concreto en el alma.

Los criterios de disefio anteriores son facilmente satisfechos en muros esbeltos
cuyo comportamiento por naturaleza es dominado por flexién. Sin embargo, es
practicamente imposible disefiar los muros robustos para que su comportamiento
sea dominado por flexion. En esos casos es preferible disefiar los muros para que

permanezcan elasticos ante las cargas maximas anticipadas.
RESISTENCIA A LA FLEXION

Para diferentes cargas axiales en los muros es factible calcular la relacion
momento-curvatura empleando un programa de computadora, este diagrama
describe el comportamiento del elemento; es similar a un diagrama esfuerzo-

deformacion de un material.

Suponiendo un blogque equivalente de esfuerzos en el concreto a
compresion y que el acero a tension esta sometido a un esfuerzo igual o menor
gue el esfuerzo de fluencia, se puede obtener por equilibrio de fuerzas en la

seccion que la capacidad a flexion de un muro estructural esta dada por:

M, =054, f, | <1+ N”>(1 C)
n " sJy *w Asf;/ lw

Si colocamos el refuerzo por flexiébn en el muro en cantidad igual a la
requerida por el momento flexionante obtenido del andlisis de la estructura, es
tedricamente posible la formacién de la articulaciéon plastica en cualquier parte de

la altura del muro. Por la tanto, si deseamos que la articulacién se forme en la
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base del elemento es necesario disefiar por flexion el resto del muro por arriba del
momento ultimo (sobre disefiar). A demas, el refuerzo por flexion debe de cortarse

de manera que la articulacion ocurra en la base.
RESISTENCIA AL CORTANTE

La resistencia al corte en muros estructurales esbeltos esta proporcionada
por el concreto y el acero horizontal. El componente de la resistencia debida al
concreto depende de que hayan aparecido grietas diagonales en el alma del muro
o que el muro exhiba figuras por flexibn-cortante. En el primer caso, las grietas
empiezan cerca del centro del alma y aparecen cuando los esfuerzos principales a

tension exceden la resistencia a tensiéon del concreto.

Para fines de disefio, la contribucion del concreto a la resistencia se puede
tomar de manera conservadora igual a la empleada en vigas. La Unica diferencia
esta en el peralte efectivo que, para el caso de muros se toma como 0.81,, . Para
una longitud de muro dada, el peralte efectivo dependera de la cuantia y de la

distribucion del acero vertical.

Con objeto de garantizar la resistencia del muro al agrietamiento diagonal
del concreto, es necesario colocar una cuantia minima de refuerzo horizontal.
Para valores normales de resistencia a la compresion del concreto y varillas grado
400 (grado 400 se refiere a fy = 4,200 Kg/cm?), la cuantia minima es igual a 0.25%.
Esta cantidad de refuerzo es adecuada para controlar los cambios volumétricos

del concreto.

El deslizamiento por cortante en muros estructurales esbeltos es menos
critico que en vigas debido a la carga axial actuante y a la distribucion uniforme del
refuerzo vertical. Este ultimo ayuda a controlar el agrietamiento horizontal y resiste
el cortante mediante la accion de dovela y cortante-friccion. En planos de
deslizamiento potencial es recomendable colocar el acero vertical a una

separacién igual al espesor del muro.
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CONFINAMIENTO E INESTABILIDAD

Un adecuado confinamiento del concreto incrementa la resistencia a la
compresién y su capacidad de deformacion (ductilidad). Cuando fluye el refuerzo a
flexion del muro, los esfuerzos a compresién en el concreto aumentan para
equilibrar la tension, pero si el concreto no esta confinado, puede alcanzar la falla
rapidamente. En este caso la falla se caracterizaria por el aplastamiento y
desconchamiento del concreto en una gran porcién de los extremos del muro. El

confinamiento debe extenderse sobre la zona de la articulacion plastica.

Para evitar una posible falla por inestabilidad de la zona de compresion del
muro, es recomendable que el espesor del muro sea mayor o igual a un decimo de
la altura de la planta baja del edificio. EI pandeo del refuerzo principal a
compresion se puede retrasar si este se confina con estribos cerrados separados

a seis veces el diametro maximo nominal de la varilla vertical del muro.

Aun cuando el muro se confine, es posible que pueda fallar por inestabilidad
lateral del nucleo confinado. Esta falla puede evitarse si se colocan patines en los

extremos del muro.
DISENO SEGUN NTC-CONCRETO

Los edificios, en los cuales los muros resistan la totalidad de las fuerzas
laterales, se diseflan con un factor de comportamiento sismico Q=3 si se
satisfacen los requerimientos para elementos extremos; de otra manera se emplea
Q=2. El valor Q=3 presupone que la capacidad de disipacién de energia y la
ductilidad del muro estructural son buenas, de aqui que es indispensable una
inspeccion y supervision estrictas durante la construccién. De particular relevancia
es la colocaciéon del refuerzo transversal, traslapes y anclajes segun los planos
estructurales. También se indica la distribucion del refuerzo vertical por flexién en
la longitud del muro y el corte del refuerzo. La razén de colocar el refuerzo vertical
distribuido en muros robustos obedece a consideraciones de resistencia al

cortante. Para muros con relacion de aspecto h/l mayor que 1.2, el corte del
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refuerzo longitudinal se hard a una altura igual a 1.21,,. La razén es la de asegurar

un anclaje adecuado del refuerzo en la zona de la articulacion plastica.

Para usar Q=3, los elementos extremos de los muros deben confinarse con
estribos colocados a pequefias separaciones. Los estribos deberan ser cerrados y
de una pieza, ya sea sencillo a sobrepuestos. El diametro menor sera varilla del
numero 10 (se refiere a 10 mm, es decir, de 3/8 pulgada). Los estribos deben
rematar en una esquina con dobleces de 135° seguidos de tramos rectos de no
menos de 10 didmetros de largo.

La separacion maxima no debe exceder de 10 cm. El cumplimiento de los
requisitos de detallado anteriores es esencial para confinar adecuadamente el
concreto, evitar pandeo del refuerzo longitudinal y mejorar la capacidad de

disipacion de energia y ductilidad del muro.

4.4 MUROS ESTRUCTURALES ROBUSTOS.
TIPOS DE MUROS

Se denomina muro estructural robusto a aquel con una relacion de aspecto h/l
menor o igual a dos. De acuerdo a su comportamiento se les puede clasificar en

tres categorias:

1. Muros elasticos. Es usual que la resistencia de muros bajos sea tan alta
gue respondan en el intervalo elastico ante sismos intensos. La mayoria de
los muros pertenece a este tipo.

2. Muros que pueden cabecear. Es el caso de los muros que resisten la mayor
parte de la carga lateral aunque soportan una carga vertical relativamente
baja. En este caso la capacidad del muro esta limitada por la resistencia a
volteo, si la cimentacion se disefia para este tipo de comportamiento el
muro permanece elastico.

3. Muros ductiles. En algunas ocasiones no es posible disefiar la cimentacion

de manera que los muros permanezcan en el intervalo elastico. Entonces
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es necesario diseflar los muros para que exhiban un comportamiento

inelastico limitado.

Es comun que la resistencia e flexion de estos muros sea tan alta que es dificil
desarrollarla sin que fallen antes por corte. Es importante notar que este tipo de
falla puede aceptarse si las demandas de ductilidad son mucho menores que las
requeridas para muros esbeltos o acoplados. Estos muros deben identificarse

como muros con ductilidad restringida.

RESISTENCIA A LA FLEXION

Para resistir el momento flexionante, usualmente es suficiente colocar
refuerzo vertical minimo distribuido uniformemente. El principal problema es como
resistir la fuerza cortante. Al igual que para los muros esbeltos, la distribucion
uniforme del acero vertical ayuda a resistir el deslizamiento por cortante mediante

los mecanismos de cortante-friccion y accion de dovela de las varillas.

RESISTENCIA AL CORTE

En los primeros ensayes ante carga lateral realizados en muros bajos, se
aplico la fuerza concentrada en las esquinas de los tableros. Los muros robustos,
cargados de esta manera, pueden resistir cargas importantes debido a la

formacion de un puntal de compresién interno.

Sin embargo, los muros robustos son generalmente cargados mediante
cargas puntuales transmitidas por los diafragmas de piso en cada nivel. En estos
casos el mecanismo resistente de puntuales de compresion no es tan eficiente

como en el caso de carga concentrada.

Al igual que en los muros estructurales esbeltos, es indispensable la
colocacién de refuerzo horizontal para resistir parte del cortante. Sin embargo,

también es necesario colocar refuerzo vertical para tomar el cortante. Si
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observamos la figura 5.7, es claro que para equilibrar el componente vertical del
puntal a compresion, es necesario un sensor, es decir, refuerzo vertical. Se

concluye que el cortante solamente se puede resistir si se coloca refuerzo vertical.

La cuantia minima de refuerzo, tanto vertical como horizontal sera igual a

0.25 % como para el caso de muros esbeltos.

Figura 5. 7. Puntal de compresion entre grietas para muros robustos

En la figura 5.8 se presentan esquematicamente los modos de falla por
cortante de muros robustos. Se produce la falla por tensidén diagonal (figura 5.8a)
cuando el refuerzo horizontal es insuficiente para controlar la grieta. La resistencia
a tension diagonal depende de como se aplica la fuerza cortante. Asi, si se puede
distribuir la fuerza a lo largo del muro, y el agrietamiento por tension diagonal no

sera sindnimo de falla

Si el esfuerzo cortante es elevado y el refuerzo horizontal es elevado, el
concreto puede aplastarse bajo la compresion diagonal (figura 5.8c). Este caso es
tipico en muros con patines con una resistencia a la flexion elevada. A menudo, el
aplastamiento puede extenderse sobre la longitud del muro (figura 5.8d). La falla
por compresién diagonal conduce a una rapida perdida de resistencia y debe
evitarse cuando se disefien los muros. Los reglamentos de construccién limitan el

esfuerzo cortante maximo que se puede aplicar para asegurar que la falla por
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compresiéon no disminuya la ductilidad disponible. Como se acaba de mencionar,
las fallas por compresion o tension diagonales se evitan si se limitan el esfuerzo
cortante nominal y si se coloca refuerzo horizontal. Por tanto las deformaciones

inelasticas ocurrirdn en el refuerzo vertical.

{a) i

fc)

FFT T F TP r P AT Frrrr ey

FIGURA 5.8 Modos de fallas de muros robustos

Después de algunos ciclos de carga, es posible que ocurra un
deslizamiento de la base. Este fendbmeno reduce la resistencia y la rigidez, la
Gltima particularmente abajo niveles de desplazamiento, lo que trae como
consecuencia una disminucibn en la energia disipada. Debido a ese
desplazamiento la fuerza de compresion en la zona a compresién de la flexion, se
trasmite a través de superficies no uniformes de la grieta. Esto conduce a un
mayor deterioro que se manifiesta al aplastamiento y desprendimiento del
concreto. El dafio en el concreto, a su vez, reduce la adherencia del acero vertical

y larigidez de la accion de dovela.
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CAPITULO V

REQUISITOS COMPLEMENTARIOS (ADHERENCIA, ANCLAJE,
AGRIETAMIENTO, Y DEFLEXIONES.

ADHERENCIA Y ANCLAJE

5.1 INTRODUCCION (DEFINICION DE CONCEPTOS DE ADHERENCIA Y
ANLAJE, FACTORES QUE INFLUYEN EN LA ADHERENCIA).

En un elemento de concreto reforzado es necesario que exista adherencia
entre el concreto y las varillas de refuerzo, de manera que ambos materiales estén

intimamente ligados entre si.

Si no existe esta adherencia, el comportamiento del elemento difiere del
descrito en los capitulos anteriores. En la figura 5.1 se ilustra la diferencia en
comportamiento entre una viga con refuerzo adherido y otra en la que el refuerzo
se encuentra libre dentro de la masa de concreto. En el primer caso (figura 5.1 a),
los esfuerzos en el refuerzo varian a lo largo del elemento, ya que son
practicamente proporcionales a la magnitud del momento flexionante. En cambio,
en el segundo caso (figura 5.1b) los esfuerzos en el refuerzo son constantes a lo
largo del claro ya que, como las varillas estan libres, el elemento se comporta
como un arco atirantado y no como una viga; en este caso es necesario anclar
mecanicamente las varillas en los extremos del elemento por medio de placas u

otros dispositivos adecuados.

En estructuras con refuerzo adherido los esfuerzos varian a lo largo de las
varillas de refuerzo. Para que pueda ocurrir esta variacion, es necesario que se
transmitan esfuerzos del refuerzo al concreto, como puede verse si se analizan
diagramas de cuerpo libre de la varilla. Por ejemplo, en la (figura 5.1c) se muestra
el diagrama de cuerpo libre de un tramo de varilla de la viga de la figura (5.1 a). La
fuerza de tension en el extremo de la derecha es mayor que en el extremo de la

izquierda, porque es mayor el momento flexionante. Para que la varilla este en
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equilibrio debe existir una fuerza de adherencia a su alrededor que es producida
por esfuerzos de adherencia, entre el concreto y el acero.
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A
[ z ?
I u 1
—— —
T: —_—
Tz => T

1 ]
A B

{(c) disgrama de cuerpo libre de un
tramo de la varilla adherida

FIGURA 5.1 DIERENCIA ENTRE EL COMPORTAMIENTO DE UNA VIGA CON
REFUERZO ADHERIDO Y OTRA CON REFUERZO NO ADHERIDO

Los esfuerzos de adherencia se desarrollan siempre que existe una

diferencia de tension entre dos secciones de una varilla de refuerzo.

La figura 5.2 muestra una varilla que esta ahogada en una masa de
concreto y soporta un peso en su extremo libre. En la seccion A-A la fuerza de
tensidn en la varilla es nula por ser extremo libre, mientras que en la seccion B-B

la fuerza de tension es igual al peso que cuelga de la varilla.
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FIGURA 5.2 ESFUERZOS DE ADHERENCIA EN UNA VARILLA AHOGADA
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En la figura 5.3 se muestran las fuerzas de tension en varias secciones de

una viga continua. En los puntos de inflexion son nulas porque es nulo el momento

flexionante mientras que en otras secciones

la fuerza de tension es igual al

momento flexionante dividido entre el brazo del par, formado por las fuerzas de

compresion y tension en la seccion transversal, en la figura 5.3 se muestran las

fuerzas de tension en varillas traslapadas. En los extremos de estas varillas los

esfuerzos de tension son nulos por ser extremos nulos, mientras que en los

extremos de traslapes las fuerzas de tension son iguales al momento flexionante

entre el brazo del par.
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FIGURA 5.3 ESFUERZOS DE ADHERENCIA EN EL REFUERZO DE UNA VIGA

CONTINUA
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La adherencia o resistencia al deslizamiento del refuerzo tiene su origen en los

fendmenos siguientes:

a) Adhesion de naturaleza quimica entre el acero y el concreto

b) Friccién entre la varilla 'y el concreto que se desarrolla al tender a deslizar la
primera

c) Apoyo directo de las corrugaciones de las varillas contra el concreto que las
rodea

5.2 PRUEBA DE ANCLAJE DE VARILLAS, PRUEBAS DE VIGAS Y PRUEBAS
DE TRASLAPES DE VARILLA.

ENSAYES DE EXTACCION

El espécimen en que se efectla este tipo de ensaye consiste en una varilla
ahogada en un cilindro o prisma de concreto, con uno de sus extremos

sobresaliendo de concreto (figura 5.4).

El ensaye se realiza aplicando una fuerza de tencion al extremo libre de la
varilla, o sea, tratando de extraer la varilla de la masa del concreto. Caso que se

representa con este tipo de ensaye es el ilustrado en la figura 5.4
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FIGURA 5.4 ENSAYE DE EXTRACCION
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El ensaye de extraccién da una idea clara del concepto de anclaje; la longitud en
gue esta ahogada la varilla es su longitud de anclaje. En el extremo cargado de la
varilla existen esfuerzos de tension (fs = T/As), mientras que el otro extremo de la
varilla esta libre de esfuerzos. Por la tanto, los esfuerzos de la varilla cambian
desde fs hasta cero a lo largo de la longitud de anclaje. Obviamente, mientras
mayor sea la longitud de anclaje, mayor sera la fuerza T necesaria para extraer la

varillay mayor sera el esfuerzo fs que puede alcanzarse en el extremo cargado.

La longitud de anclaje recibe también el nombre de longitud de desarrollo.
Este nombre indica que los esfuerzos en la varilla se desarrollan de un valor a otro

a lo largo de la longitud de desarrollo.

Se han efectuado algunos ensayes de extraccidn en prismas sujetos a
cargas normales a la direccion de la varilla. Estas cargas aumentan la friccion
entre la varilla y el concreto, asi como la relacion del concreto contra las
corrugaciones. Por la tanto, para una longitud de desarrollo dada, puede aplicarse
mayor fuerza de tencion en la varilla que en el caso de especimenes de cargas

normales.

El ensaye de extraccion permite determinar la longitud de desarrollo de
varillas ahogadas en una masa de concreto y da una idea de los esfuerzos de
adherencia en una viga. Sin embardo, el comportamiento de adherencia en vigas
de concreto reforzado es diferente del observado en ensayes de extraccion,
principalmente porque la masa del concreto en un espécimen de extraccion se
encuentra sujeta a esfuerzos de compresién, mientras que en una viga, el
concreto tiene esfuerzos y vigas de tension que producen un esfuerzo

desfavorable.
ENSAYES DE VIGAS

La distribucion de esfuerzos en el refuerzo de una viga agrietada con
momento flexionante se muestra en la figura 5.5-b, los esfuerzos no son
constantes a lo largo de la varilla por efecto del agrietamiento. Entre grieta y grieta,

el concreto contribuye a resistir la fuerza de tension vy los esfuerzos en el acero
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son menores que en las secciones que coinciden con grietas. El cambio de
esfuerzos en el acero produce necesariamente esfuerzos de adherencia. Del
diagrama de cuerpo libre de la figura 5.5¢ se deduce que los esfuerzos promedio
de adherencia pueden calcularse con la ecuacion:

TZ_TI_ AT
[Ys IYs

U =

Donde )’ s es la suma de los perimetros de las varillas.

Si las secciones estan separadas una distancia diferencial, dl, el esfuerzo

promedio es

_dT 1 df, A
YUY T Ay s

La ecuacion anterior indica que los esfuerzos de adherencia son
proporcionales a la pendiente del diagrama de esfuerzos en el acero (figura 5.5
b), ya que dicha pendiente es igual a dfs / dl. Por consiguiente, en las secciones
gue coinciden con grietas y en la seccion central los esfuerzos de adherencia son
nulos, ya que la tangente al diagrama es horizontal, mientras que muy cerca de las
grietas los esfuerzos son elevados, por que los esfuerzos en el acero cambian

rapidamente y, por lo tanto dfs/dl.
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(c)

FIGURA 5.5 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN UNA VIGA CON MOMENTO
FLEXIONANTE CONSTANTE

La posible distribucion de esfuerzos de adherencia se muestra
cualitativamente en la figura 5.5c. De la grieta de la izquierda a la seccion situada
al centro de la distancia entre las dos grietas, los esfuerzos en el acero
disminuyen, lo que produce esfuerzos de adherencia cuyo sentido es de izquierda

a derecha. De la seccion central a la grieta de la derecha, los esfuerzos en el

acero aumentan y los esfuerzos de adherencia cambian de sentido.

Convencionalmente se ha asignado a los primeros signos negativos y a los
segundos signo positivo.

TRASLAPES EN VARILLA DE TENSION

En un traslape de este tipo, cada una de las varillas debe desarrollar su
esfuerzo de fluencia en la longitud de traslape (figura 5.6), o sea, que la longitud
de traslape equivale a la longitud del espécimen de las figuras 5.2 y 5.3.
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El comportamiento de especimenes con traslapes de tensién es el
siguiente. En la secciones de cortes de las varillas se forma un agrietamiento
prematuro por flexion, debido a la discontinuidad de esfuerzos. A partir de las
grietas de flexion situadas en los extremos del traslape, se desarrollan grietas
longitudinales de adherencia que se propagan hacia la parte central del traslape
hasta juntarse. Al mismo tiempo, se forman nuevas grietas de flexiébn dentro de la

longitud de traslape. Una vez unidas las grietas longitudinales ocurre una falla

fragil.
f =0
A, f Y y
T e e e S — ———
-\ I ) S | I X I I 11
- R i 3 4 > | = b — -

X
[ & S s S — —— — — ol W |
1...0Al f,

! Longitud de traslape

FIGURA 5.6 LONGITUD DE TRASLAPE EN VARILLAS DE TENSION

El efecto adverso del agrietamiento prematuro en las secciones de cortes
de varillas y el agrietamiento adicional de flexion que se forma dentro de la
longitud de traslape, son causas de que el problema de adherencia sea mas critico
en especimenes con varillas traslapadas. También sucede que la distancia a la
varilla vecina se reduce en la zona de traslape, pudiendo provocarse el
agrietamiento longitudinal. Por esto, los esfuerzos de adherencia permitidos en
traslape de tension son menores que los permitidos en otros casos, Y la reduccion
es mayor si las varillas longitudinales no estan lo suficientemente separadas entre

Ve

Sl.
TRASLAPES EN VARILLA DE COMPRESION

El comportamiento en este caso es mas favorable que en el de las varillas
de compresion, por dos razones. Primero, no existe el agrietamiento de flexion.

Segundo, los extremos en la varillas se apoyan directamente contra el concreto
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(figura 5.7) vy, por lo tanto, los esfuerzos no empiezan a desarrollarse desde un
valor nulo, si no desde un valor que dependen de los esfuerzos de apoyo directo.
Se ha demostrado experimentalmente que este valor puede ser importante. Por
estas razones, las especificaciones del reglamento son menos severas en el caso

de traslapes de varillas de compresion que en el de traslapes de varillas de

tension.
f, ;>0
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FIGURA 5.7 LONGITUD DE TRASLAPE EN VARILLAS DE
COMPRESION

5.3 DETERMINACION DE LONGITUD DE DESARROLLO.

Se ha definido anteriormente la longitud de desarrollo como la distancia
entre dos secciones de una varilla de refuerzo con fuerzas de tension diferentes.
También se ha visto anteriormente que en la longitud de desarrollo actual los
esfuerzos de adherencia equilibran la diferencia entre las fuerzas de tension de la

varilla.

Por medio de ensayes de extraccion de vigas y elementos con varillas
traslapadas se han obtenido esfuerzos por medio de adherencia, que para varillas
en tensidn se puede representar en forma general con la ecuacion.

k\fc
dp

U =

Y para varillas de compresién, con la ecuacion
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U=kyf'c

En estas ecuaciones, K es una constante que depende del tipo de varillas
(lisa o corrugada), del tamafio (el valor de k es menor para varillas de gran
tamafo), del tipo de espécimen de ensaye (extraccion, viga o traslape), y de otras

variables de menor importancia. El termino d, el diametro de la barra.

Conocido el valor de U puede determinarse la longitud de desarrollo, L4, por medio

de la ecuacion

l—T
7 uYs

Para evitar fallas por adherencia, que son del tipo fragil, la varilla de
refuerzo debe alcanzar su limite de fluencia fy. Por lo tanto, la fuerza de tension es

igual al area de acero de una varilla, Ay, por su limite de fluencia, fy.

Realizando las sustituciones correspondientes en las ecuaciones anteriores

se obtiene lo siguiente.

Para el célculo de longitud de desarrollo de varillas en tension se tiene:

Apfy

nhﬁ7

Y para longitud de varillas de compresion se tiene:

lg =

_ Anfydy

!
S fc

5.4 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 el extremo de la

varilla, de manera que formen ganchos o escuadras. Si estos ganchos o
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escuadras reunen determinadas caracteristicas geométricas se denominan
ganchos estandar.

Los ganchos solamente se consideraran efectivos en varillas de traccion.

De acuerdo a la expresion “gancho normalizado” tiene uno de los siguientes
significados:

e Doblez de 180° mas una extension de 4db, pero no menos de 6 cm en el

extremo libre de la varilla

‘“‘h

'[l]_.'
1

T
FIGURA 5.8: DIMENSIONES MINIMAS DEL GANCHO DE 180°.

]

e Doblez de 90° mas una extension de 12db en el extremo libre de la varilla
il

’'4 ; |
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FIGURA 5.9: DIMENSIONES MINIMAS DEL DOBLEZ DE 90°.

Para estribos

e En varillas de 14 mm y menores, doblez de 90° mas una extension de 6db

en el extremo libre de la varilla, pero no menor de 6.5 cm.
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FIGURA 5.10: DIMENSIONES MINIMAS DEL DOBLEZ DE 90° EN ESTRIBOS DE
HASTA 14 MM DE DIAMETRO.

e En varillas de 16 mm a 25 mm, doblez de 90° mas una extension de 12db

en el extremo libre de la vatrilla.
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FIGURA 5.11: DIMENSIONES MINIMAS DEL DOBLEZ DE 90°EN ESTRIBOS DE 16 A
25 MM DE DIAMETRO.

e Envarillas de 25 mm y menores, doblez de 135° mas una extension de

6db en el extremo libre de la varilla.

ay,
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FIGURA 5.12: DIMENSIONES MINIMAS DEL DOBLEZ DE 135°EN ESTRIBOS DE
HASTA 25 MM DE DIAMETRO.
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El diametro interior de dobles de estribos y anillos con didmetro entre 8 mm
y 16mm no debe ser menor de 6db El diametro de dobles de la cara interior de
los estribos de mas de 16 mm, debera cumplir con la tabla 5.4.
Todas las otras varillas requeridas en las estructuras deberan cumplir con las

especificaciones de la tabla 5.4.

Tabla 5.4: Diametros minimos de doblado.

Diametro de la varilla Diametro mimimo de doblado
Smm a 25 mm od;,
28 mm a 32 mm 8dy
Mayor de 32 mm 10dy

5.5 ADHERENCIA POR FLEXION.

Anteriormente se sefialo que los esfuerzos de adherencia varian mucho a lo
largo de las varillas y que los esfuerzos maximos se presentan en las zonas
vecinas a las grietas de tension, los esfuerzos, U, calculados anteriormente son
esfuerzos promedio que toman en cuenta tanto el efecto local del agrietamiento

como el efecto del incremento de esfuerzos en la varilla a lo largo de la longitud Lg.

Por lo general, el efecto local del agrietamiento es mas importante que el
efecto del incremento de esfuerzos en la varilla, excepto posiblemente en zonas
en que la fuerza cortante, alcanza su valor maximo. En estas zonas, el momento
flexionante varia muy rapidamente, y por lo tanto, también varian rapidamente los
esfuerzos de tension en el refuerzo. Esta variacion en los esfuerzos del refuerzo

produce esfuerzos de adherencia por flexion.

No existe evidencia experimental para determinar si la magnitud de los
esfuerzos de adherencia por flexibn es comparable a los elevados esfuerzos de
adherencia que se desarrollan en zonas vecinas a grietas de tension en el
concreto. Sin embargo, el concepto de adherencia por flexion se utilizo por mucho

tiempo como Unica medida de los esfuerzos de adherencia, y hasta la fecha, en
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algunos reglamentos de construccidén se conservan especificaciones al respecto.
La manera de tratar el problema de adherencia por flexion consiste en calcular los

esfuerzos correspondientes, con la formula.

Esta ecuacion permite calcular los esfuerzos de adherencia por flexion en
cualquier seccion de un elemento cuando se conoce la fuerza cortante en esa
seccién. Por supuesto, los esfuerzos maximos se presentan en las secciones de

fuerza cortante maxima.
5.6 TRASLAPES.

El traslape de varillas es el mecanismo de empalme de mayor uso en
nuestro medio. En principio las 2 varillas deben cruzarse una longitud apropiada
para que el acero transmita esfuerzos al hormigon por adherencia, y este ultimo
los restituya a la otra varilla, sin acumular esfuerzos elevados de traccion en el
hormigon, pues estos Ultimos provocarian una fisuracibn extensa, con sus

consecuencias indeseables.

FIGURA 5.13: ESFUERZOS DE ADHERENCIA POR TRASLAPE.

La distancia transversal entre las varillas que conforman el traslape debe
ser pequeiia para lograr el objetivo planteado. En el ACI se establece que dicha
separacion no debe superar un quinto de la longitud de traslape ni ser mayor a 15
cm.

Para la realizacion de uniones soldadas, por otra parte, se debe verificar
que el tipo de acero constitutivo de las varillas admita este tipo de procesos

(existen aceros que se vuelven fragiles luego de un proceso de soldado, y existen
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otros tipos de aceros cuyas caracteristicas mecanicas no se ven afectadas con la
soldadura), y se deberd realizar un disefio y control de calidad de las soldaduras.
Generalmente se utilizan pedazos del mismo didmetro de varilla que se soldan, en

el extremo coincidente de las 2 varillas para lograr la continuidad.

|
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FIGURA 5.14: SOLDADURA DE VARILLAS.

Los empalmes soldados deben desarrollar al menos un 25% mas que el

esfuerzo de fluencia de las barras y deberan cumplir con las especificaciones.

Las uniones mecanicas de manguitos enroscables, por ultimo, son muy
utilizadas en paises del primer mundo, pero practicamente no se emplea en
nuestro pais por su costo elevado. Por tener rosca interior en los 2 extremos que
deben unirse, requieren que las varillas a integrar sean roscadas en los extremos

de union, lo que se puede hacer en obra o se puede adquirir en fabrica.

AGRIETAMIENTO BAJO CONDICIONES DE SERVICIO

5.7 INTRODUCCION (CLASIFICACION DE GRIETAS, ASPECTOS BASICOS
DEL AGRIETAMIENTO).

Los elementos de concreto reforzado sujetos a cargas de trabajo
generalmente se encuentran agrietados en las zonas en que actuan esfuerzos de
tensién, debido a la baja resistencia del concreto a estos esfuerzos. Las grietas

son de un ancho muy pequefio, del orden de 0.1 mm, y no tienen efecto adverso
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sobre la resistencia de los elementos. Sin embargo, conviene limitar el
agrietamiento por dos razones principales: apariencia del elemento y corrosion del

acero de refuerzo.
Las grietas pueden clasificarse segun su origen, en las siguientes categorias:

a) Grietas por cambios volumétricos debidos a contraccion, flujo plastico o
cambios de temperatura. Este tipo de agrietamiento es esencialmente
importante en elementos de concreto simple o concreto masivo.

b) Grietas por esfuerzos de tension debidos a combinaciones de carga axial y
flexion en los elementos.

c) Grietas por tensién diagonal. Estas grietas no deben permitirse en
elementos sin refuerzo en el alma, ya que indican la inminencia de una falla

fragil.

El problema del agrietamiento tiene dos aspectos. El primero consiste en
establecer métodos para calcular el ancho y separacion de grietas. El segundo

aspecto consiste en establecer anchos permisibles de grietas.

Se han desarrollado técnicas de laboratorio para investigar la formacion y
desarrollo de grietas en el interior de una masa de concreto. A continuacion se
describe el fenobmeno de agrietamiento que se ha observado usando esas

técnicas.
ELEMENTOS SUJETOS A TENSION

El tipo de espécimen usado consiste en un cilindro de concreto con una
varilla longitudinal cuyos extremos se aplican esfuerzos de tension (figura 5.15-a).
Cuando los esfuerzos en el refuerzo alcanzan un valor del orden de 500 Kg/cm?,
empiezan a formarse grietas perpendiculares al refuerzo que atraviesan toda la
seccion transversal. Estas grietas reciben el nombre de grietas primarias y se han
sefialado con 1 en la figura 5.15-b. Las primeras grietas se forman en las

secciones en que el concreto es mas débil a tension.
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Si los esfuerzos en el refuerzo aumentan a una magnitud del orden de
1,500 Kg/cm?, se observan nuevas grietas que se desarrollaran entre las grietas
primarias existentes, pero que no alcanzan la superficie exterior del espécimen.
Estas grietas se han denominado grietas secundarias y se sefialan con 2 en la
figura 5.15-b.

1
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0 U
| |

FIGURA 5.15 CONFIGURACION DE AGRIETAMIENTO EN UN ESPECIMEN
SUJETO A TENSION

Para esfuerzos mayores, se forman pequefias grietas longitudinales que se
desarrollan desde las grietas primarias y secundarias existentes; estas grietas se
sefialan con 3 en la figura 5.15-b. En esta etapa no se forman nuevas grietas

transversales, pero las existentes aumentan su ancho.
ELEMENTOS SUJETOS A FLEXION

La formacién y desarrollo de grietas en la zona de tension de un elemento
sujeto a flexion es semejante al de un espécimen sujeto a tension. Las grietas
primarias se forman con cargas relativamente bajas y se prolongan hasta el eje
neutro. Las cargas secundarias son visibles en la cara lateral y 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. Las grietas longitudinales
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se forman a cargas cercanas a la resistencia del elemento, a la altura del refuerzo
de tension. En algunos ensayes se ha observado que las grietas primarias se
dividen en dos ramas horizontales, o que se forman grietas horizontales a la altura
del eje neutro. Esto sucede cuando estd a punto de alcanzarse la resistencia del

elemento.

5.8 MECANISMOS DE AGRIETAMIENTO.
MECANISMO CLACICO DE AGRIETAMIENTO.

En este método se supone una distribucion uniforme de esfuerzos de
tension en un area efectiva de concreto y una cierta distribucion de esfuerzos de

adherencia a lo largo del refuerzo.

Al aplicar la fuerza de tension, T, aparecen las grietas primarias en las
secciones mas débiles del elemento, secciones A, localizadas al azar. En las
secciones que coinciden con estas grietas, el esfuerzo en el acero es fs =T / A..
En otras secciones, el esfuerzo en el acero es menor, ya que la fuerza de tension
se transmite principalmente al concreto por adherencia. En figura 5.16-b se indica
con trazo lleno una distribucion aproximada de los esfuerzos de adherencia en
esta etapa, y en las figuras 5.16-c y 5.16-d se indican con trazo lleno las
distribuciones de esfuerzos en el concreto y en el refuerzo, respectivamente. Si la
transmision de esfuerzos de tensidn al concreto es tal que se alcanza la
resistencia del material, se forma una nueva grieta en una seccién nueva situada
aproximadamente el centro entre las dos grietas existentes. Al formarse esta
nueva grieta, cambia la distribucion de esfuerzos de adherencia a la forma

indicada con la linea punteada de la figura 5.16-b.
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Esfuerzos de

(b) adherencia ( u )

fed Esfuerzos de tensién
e en el concreto

€d) Esfuerzos de tensién

en el acero (fs)

FIGURA 5.16 MECANISMO CLACICO DE AGRIETAMIENTO

También cambian las distribuciones de esfuerzos de tencion en el concreto
y si se alcanza la resistencia del material, se forman nuevas grietas en B, igual
gue la fuerza de tension que se transmite por adherencia de la figura 5.16-c. La
distancia entre las secciones A y B es la separacion minima de grietas, que se
denominan amj,. Esta distancia es la longitud minima en que puede desarrollarse

por adherencia la resistencia a tension del concreto.
MECANISMO BASADO EN EL ESTADO INTERNO DE ESFUERZOS

Los resultados de analisis elasticos sefialan que, dentro de un circulo
inscrito entre las superficies de las grietas, existen esfuerzos de tension elevados,
mientras que fuera del circulo, los esfuerzos son de tension o de compresion, pero
muy pequefios (figura 5.17-b). Basandose en este estado de esfuerzos, Broms ha
propuesto un mecanismo de agrietamiento segun el cual la grieta se desarrolla
Unicamente en la zona de esfuerzos de tensién elevados. Esta zona depende de

la relacion I/h (figura 5.17). Si esta relacién es menor que uno, el circulo inscrito no
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alcanzara a cortar la cara superior del espécimen y, por consiguiente, la grieta no
es visible en el exterior. Si la relaciébn es mayor que uno, el circulo corta la cara

superior y la grieta se desarrolla hasta el exterior.

Zona de esfuerzos
de tensién elevados

h T T 1V~ =
_L <—(:‘_‘:_‘:::1;:::#{::‘_‘:::::_‘.:_ — T’—-C_. T
+1—+ ==

(a) (b)

FIGURA 5.17 REDISTRIBUCION DE ESFUERZOS POR EFECTO DEL
AGRIETAMIENTO

En la figura 5.18 se muestran en forma idealizada el desarrollo y orden de
aparicion de grietas en un espécimen sujeto a tension. La grieta uno se forma en
una seccion localizada al azar donde los esfuerzos de tension exceden la
resistencia del concreto. Después de la aparicion de esta grieta, se redistribuyen
los esfuerzos en el concreto y las zonas de esfuerzos elevados de tension son Las

gue quedan en los circulos inscritos entre la grieta y los extremos de espécimen.

Las grietas 2 se forman aproximadamente al centro de los circulos inscritos.
Como estos circulos alcanzan a cortar las caras laterales del espécimen, las
grietas se prolongan hasta dichas caras, por o que son visibles en el exterior. Al
formarse las grietas 2 ocurre una nueva redistribucion de esfuerzos y las zonas de
esfuerzos elevados de tension se localizan dentro de los circulos inscritos entre la
grieta 1 y las grietas 2, y entre estas los extremos del espécimen del concreto. Las
grietas 3 se forman aproximadamente al centro de los nuevos circulos inscritos, v,
ya que estos no alcanzan las caras laterales del espécimen, las grietas no son

visibles en el exterior. El proceso de agrietamiento continuo en la forma descrita,
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hasta que la separacion de las grietas es tal que la resistencia del concreto no
puede desarrollarse por adherencia entre grietas consecutivas.

FIGURA 5.18 AGRIETAMIENTO DE UN ELEMENTO SUJETO A TENSION
SEGUN BROMS

La separacion de grietas superficiales, segun este mecanismo de
agrietamiento, varia de t a 2t, donde t es el recubrimiento del concreto medio
desde el eje longitudinal de la varilla. El valor de 2t ocurre cuando los circulos
inscritos son tangentes a las caras laterales y el valor de t cuando los circulos

interceptan ligeramente dichas caras.

5.9 FORMULAS DE PREDICCION DEL AGRIETAMIENTO.
FORMULA PROPUESTA POR PCA (PORTLAND CEMENT ASSOCIATION)
Wnax = 2.6VAf, x 1076 (cm)

Esta ecuacion se obtuvo de tres series de ensayes en las que se observo
gue la expresion anterior, deducida del método clasico, sobrestima la influencia del
diametro, y que el ancho de la grieta depende principalmente del esfuerzo en el

acero, fs, y del area efectiva del concreto que rodea a cada barra, A. El valor de A
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puede obtenerse dividiendo el area efectiva, Ae, entre el numero de varillas. El
esfuerzo de acero, fs, puede calcularse con la ecuacion:

M
A z

fs=

y puede suponerse un valor aproximado de z = 7d / 8. La primer ecuacion es
aplicable siempre que fs sea menor que el esfuerzo de fluencia fy, que el valor de A
este comprendido entre 20 y 320 cm?, y que las varillas sean corrugadas.

FORMULA PROPUESTA POR LA CACA (CEMENT AND CONCRETE
ASSOCIATION)

En una investigacion realizada en la CACA se encontré que el ancho
maximo de las grietas ocurre al nivel de las fibras en tension mas alejadas del eje
neutro y que este ancho se puede calcular con la ecuacion:

fsh—c

Wmax =77)/E_d_c
s

(em)

Donde n es una constante que vale 3.3 para varillas corrugadas y 4 para varillas
lisas; y es la distancia desde la arista longitudinal de la viga hasta la superficie de
la varilla mas cercana; h, es el peralte total; d, el peralte efectico, y C es la

profundidad del eje neutro (figura 5.19-a).

Para determinar el ancho maximo a la altura de refuerzo en tension, la

ecuacion anterior se simplifica a:

fs

E. (cm)

Whmax = NV
En este caso y es el recubrimiento lateral libre (figura 5.19-b). Estas
ecuaciones se obtuvieron se una serie muy extensa de ensayes y estan apoyadas

también por un analisis teérico semejante el de Broms.
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FIGURA 5.19 PARAMETROS QUE INTERVIENEN EN LA ECUACION
PROPUESTA POR LA CACA.

FORMULAS DE GERGELY Y LUTZ

Estos autores propones ecuaciones para calcular el ancho maximo de

grietas en la fibra externa en tension y al nivel del acero de refuerzo, las

ecuaciones son respectivamente:

Winax = JtbA WS X 1076 (cm)

_ VEA fi X 1076 (cm)

Winax = 2t
Zs

En estas ecuaciones, A es el area de concreto que rodea a cada varilla, ty
es el recubrimiento inferior medio desde el centro de la varila mas baja;

Y =hi/ hy (h1y h, se definen en la figura 5.20 ), y ts es el recubrimiento definido en

la figura 5.20.
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FIGURA 5.20 PARAMETROS QUE INTERVIENEN EN LAS FORMULAS
PROPUESTAS POR GERGELY Y LUTZ

5.10 ANCHOS PERMISIBLES EN GRIETAS.

Se menciono 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 apariencia subjetiva de la
estructura o con una calificacién cuantitativa de la misma. Respecto a la corrosion
del refuerzo, se han hecho algunos estudios sobre la influencia del agrietamiento
en relacién con las condiciones ambiente, pero no se ha llegado a establecer en
forma definitiva el ancho tolerable para evitar la corrosién. En realidad la corrosion
depende mas de factores como el vibrado del concreto y la magnitud de los

recubrimientos del refuerzo, que del ancho de grietas.

En la siguiente tabla se presenta un resumen de los anchos permisibles de grietas,

segun distintos investigadores y reglamentos.
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ANCHOS PERMITIDOS DE GRIETAS

Investigador o Reglamento

Condicion de exposicion

Anchos maximos
permisibles, mm

Brice severa 0.10
agresiva 0.20
normal 0.30
Risch agresiva (agua salada) 0.20
normal 0.12-0.30
Efsen severa o agresiva 0.5-0.15
normal (exterior) 0.15-0.25
normal (interior) 0.25-0.35
Reglamento ACI, 1963 exterior 0.25
interior 0.40
CEB interior ambiente normal 0.30
Comité Europeo del Concreto interior ambiente agresivo 0.20
exterior 0.20
muy agresivo o cuando se requiere impermeabilidad 0.10
CFE interior 0.30
Manual de disefio de obras agresivo 0.20
civiles, Comision Federal de Electricidad [agresivo cuando se requiere impermeabilidad 0.10
cargas accidentales 0.40

El ancho de grietas no puede reducirse disminuyendo los recubrimientos, ya
gue estos suelen fijarse en los reglamentos de construccion segun las condiciones
ambientales para tener una proteccion adecuada. Debe observarse que en la

resistencia a la corrosion influyen no solo las grietas de flexion, sino también las

grietas longitudinales que se presentan cuando

insuficientes.

DEFLEXIONES BAJO CONDICIONES DE SERVICIO

5.11 DEFLEXIONES BAJO CARGAS DE SERVICIO DE CORTA Y LARGA

DURACION.

CARGAS DE CORTA DURACION

En la figura 5.21,

agrietamiento, esfuerzos y deformaciones unitarias en varias secciones

se muestran esquematicamente

recubrimientos son

los estados de
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transversales de una viga sujeta a flexion. Estos estados corresponden a cargas

de servicio.

/ Mes

r

M~

M
@D = =

1 h

4 2 A £

£ s E £ S

{ s VE OV

Seccidon A-A Seccién B-B Seccién C-C

FIGURA 5.21 DISTRIBUCIONES DE AGRIETAMIENTO, DEFORMACIONES
UNITARIAS Y ESFUERZOS DE UNA VIGA BAJO CARGA DE SERVICIO

En la regién en que el momento externo es menor que el que produce el
agrietamiento del concreto en la zona de tencion My, el elemento no tiene grietas,
el concreto trabaja a tension y contribuye a resistir el momento externo, y las

deformaciones unitarias son pequefias.

En la region en que el momento externo es mayor que el agrietamiento, se
distinguen dos casos. El primero seccién B-B, es el de las secciones transversales

en que se han formado grietas de tensién. En estas secciones el concreto de la
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zona de tension 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 las zonas de tension
contribuye parcialmente a resistir el momento externo, y los esfuerzos vy

deformaciones son menores que los de una seccion que coincide con una grieta.

Si se conoce el estado de deformaciones unitarias en una seccidn
transversal, es posible calcular la curvatura en esa seccién dividiendo la
deformacion unitaria en la fibra de concreto mas alejada, ¢, , entre la profundidad
del eje neutro, c, siempre que se acepte una distribucion lineal de deformaciones
unitarias a lo largo del peralte. En la figura 5.22 se presenta la distribucién
aproximada de curvaturas a lo largo de la viga, correspondiente a los estados de
deformaciones de la figura 5.21. Esta distribucion es 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 éarea-

momento o de la viga conjugada.

_—

| — — S W S 5J

FIGURA 5.22 DISTRIBUCION DE CURVATURAS EN LA VIGA DE LA FIGURA
5.21
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El calculo de deflexiones a partir de los diagramas de curvatura no es
practico para elementos de concreto reforzado, por lo laborioso de calcular las
curvaturas de diferentes secciones y porque no sSe conoce con precision la

distribucién de curvaturas en las zonas vecinas a las grietas de flexion.

CARGAS DE LARGA DURACION

Si una viga se deja bajo carga sostenida durante un periodo largo de
tiempo, se observa que se forman nuevas grietas, se abren mas las grietas
existente y las deflexiones aumentan hasta duplicar o triplicar su magnitud. La
explicacion de todo esto se encuentra en los fendmenos de contraccion y flujo

plastico del concreto.

. Eci €sh Ect

E:si E:.sh Esf

Inicial Contraccion Final

Fig. 5.23 EFECTO DE LA CONTRACCION EN UNA VIGA CON REFUERZO DE
TENSION

Efecto de la contraccidn. Este efecto se ilustra en la figura 5.23 para una
viga libremente apoyada con refuerzo de tension Unicamente. Las fibras
superiores se acortan libremente, mientras que las fibras al nivel del acero de

refuerzo se acortan menos por la restriccién del refuerzo. Las curvaturas, y por lo
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tanto las deflexiones debidas a la contraccién en este tipo de elemento son del

mismo signo.

En elementos con refuerzo de tension y compresién, las fibras superiores
ya no se acortan libremente, y a la curvatura y deflexiones son menores que en el
caso de refuerzo de tension unicamente. Si la seccion es simétrica y con iguales
porcentajes de refuerzo de tensién y compresién, el acortamiento es el mismo en
las caras superior e inferior del elemento y, por lo tanto, no existen curvaturas ni
deflexiones debidas a contraccion, excepto las ocasionadas por las variaciones

naturales en el concreto y en la colocacién de las varillas.

Efecto del flujo plastico. El efecto del flujo plastico en el cambio de
curvaturas se ilustra e la figura 5.24. La linea A representa los estados de
deformaciones y de esfuerzos instantaneos, 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 seccion se mueve hacia abajo. Las deformaciones al nivel del acero

del refuerzo permanecen constantes.

€ por flujo
Eci pléStiCO

' ‘ A
B

C (constante)

S e ———={~p
L N tiutaipita
r— p—t> T (constante)
Es
Deformaciones Esfuerzos

FIGURA 5.24 EFECTO DEL FLUJO PLASTICO EN UNA VIGA CON REFUERZO
DE TENSION



106

En un elemento con refuerzo de compresion, ademas de la disminucién de
esfuerzo en el concreto por el cambio de posicion del eje neutro, hay otra
disminucion por la transferencia de esfuerzos de compresion de concreto al acero.
Por consiguiente la disminucion de esfuerzos en el concreto es mayor que en el
caso de elementos con refuerzo de tension Unicamente. Ahora bien el incremento
de deformaciones por flujo plastico es mayor mientras que mayores sean los
esfuerzos aplicados. Entonces, en un elemento con refuerzo de comprension las
deformaciones por flujo plastico son menores, por que los esfuerzos disminuyen

mas rapidamente que en un elemento con refuerzo de tension Unicamente.

5.12 METODO DE CALCULO DE DEFLEXIONES.

METODOS SIMPLIFICADOS PARA EL CALCULO DE DEFLEXIONES DE VIGAS
BAJO CARGAS DE CORTA DURACION.

En los métodos simplificados las deflexiones se calculan como si se tratase
de un elemento de un material homogéneo y elastico, para el cual fueran

aplicables las siguientes ecuaciones de Mecanica de materiales.

r= |5

~ JJ EI
Con esta hipotesis, ya no es necesario calcular la magnitud y distribucion de
curvas a lo largo del elemento. Las diferencias entre los distintos métodos
consisten basicamente en los valores del modulo de elasticidad E, y del momento

de inercia |, ambas cantidades resultan dificiles de determinar para un elemento

de concreto reforzado.

La siguiente descripcion se limita, a la forma en que se propone calcular

estos valores en cada método.

METODOS DE YU Y WINTER. Estos autores han propuesto dos

métodos. En el primero se considera que E es el modulo de elasticidad del
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concreto, Ec 'y que | es el momento de inercia de la seccion agrietada
trasformada.

En vigas libremente apoyadas se usa el valor de inercia 1, en el centro del
claro, mientras que en vigas continuas, se usa el promedio de los valores de I, en
las zonas de momento positivo y negativo. En este primer método no se toma en
cuenta que el comportamiento de una viga de concreto reforzado es
esencialmente diferente antes y después de agrietarse el concreto de la zona de
tension. Tampoco se considera la contribucién del concreto que trabaja a tensién
entre grieta y grieta.

El segundo método es un refinamiento del primero que toma en cuenta la
contribucion del concreto que trabaja a tension entre grieta y grieta. Para no pasar
por alto esta contribucion, las deflexiones calculadas con el primer método, o sea,
con el momento de inercia de la seccion agrietada trasformada, se multiplican por

el siguiente factor correctivo

(1-057,.2)
Mmax

Donde:

b = Ancho del alma en la zona de tension
Mmax = Momento maximo bajo cargas de trabajo
M; = 0.004 (f¢) %3 h (h-c)

h = Peralte total

c= profundidad del eje neutro
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METODOS PARA EL CALCULO DE DEFLEXIONES BAJO CARGAS DE
SERVICIO DE LARGA DURACION.

Las variables que influyen en las deformaciones por contraccion y flujo
plastico son demasiado numerosas para poder involucrarlas todas en un método
sencillo y riguroso. Por consiguiente, los métodos propuestos consideran

Unicamente algunas de estas variables y esto de manera simplista.

Los efectos de la contraccion y del flujo plastico se consideran por lo
general, simultineamente, aunque existen métodos para calcular por separado
dichos efectos. En los métodos que se presentan a continuacion esos efectos

estan considerados simultaneamente.

METODOS DE YU Y WINTER. Estos autores presentan dos métodos, en el
primero, el efecto del tiempo se toma en cuenta usando un modulo de elasticidad
reducido, E.. EI momento de inercia se calcula usando la seccion agrietada y

transformada, con la relacion modular n; = Eg/ E¢.

El segundo método consiste en multiplicar el valor de las deflexiones
instantaneas por un factor que depende del porcentaje de acero de compresion y

de la duracién de la carga aplicada.

METODO DEL REGLAMENTO ACI 1971. Esta basado en el segundo
método de Yu y Winter. Las deflexiones adicionales por efecto del tiempo se
obtienen multiplicando las deflexiones instantaneas por el factor [2 — 1.2 A" / Ag].
Este factor se obtuvo a partir de los factores propuestos por Yu y Winter para una
duracion de la carga aplicada de cinco afios. Se supone que el incremento

posterior de deflexiones es despreciable.
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CONCLUSIONES

El concreto reforzado es probablemente el material disponible y muy importante
para la construccién. Puede usarse en una u otra forma en casi todas las
estructuras, grandes o pequefias, en edificios, puentes, pavimentos, presas,
muros de retencion, tuneles, viaductos, instalaciones de drenajes e irrigacion,

tanques, etc.
Este material universal tienes muchas ventajas en cuales podemos encontrar.

1.-Tiene una resistencia considerable a la comprensiébn en comparacion con

muchos otros materiales;

2.-El concreto reforzado tiene gran resistencia al fuego y al agua y de hecho es el
mejor material estructural que existe para los casos en que el agua se halle
presente. Durante incendios de intensidad media, los miembros con un
recubrimiento adecuado de concreto sobre las barras de refuerzo, sufren solo

dafo superficial sin fallar.
3.-Las estructuras de concreto reforzado son muy rigidas
4.-Requieren de poco mantenimiento,

5.-Comparado con otro material, tiene una larga vida de servicio. Bajo condiciones
apropiadas, las estructuras de concreto reforzado pueden usarse indefinidamente
sin merma en sus capacidades de carga. Esto puede explicarse por el hecho de
gue la resistencia del concreto no disminuye con el tiempo si no que en realidad
aumenta con los afios, debido al largo proceso de solidificacion de la pasta de

concreto.

6.-Es practicamente el unico material econémico disponible para zapatas, sotanos,

muelles e instalaciones similares

7.-Una caracteristica especial del concreté e la posibilidad de colocarlo en una
variedad extraordinaria de formas que van desde simples losas, vigas y columnas

hasta grandes arcos y cascarones.
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8.-En muchas regiones, el concreto aprovechaba para su elaboracion la existencia
de materiales locales baratos (arena, grava, agua) Yy requiere cantidades
relativamente pequefias de cemento y acero de refuerzo, las cuales pueden ser

necesario conseguir en otras regiones del pais.

9.-Se requiere mano de obra de baja calificacién para su montaje, en comparacion

con otros materiales, como el acero estructural.

Las desventajas del concretd reforzado como material estructural podemos

sefalar

1.-Que tiene una resistencia muy baja a la tensién por lo que requiere la ayuda de

un refuerzo de tension

2.-Se requieren cimbras para mantener el concreto en posicion hasta que
endurece suficientemente. Ademas pueden requerirse otras falsas o
apuntalamientos para poyar la cimbra de techos, muros o estructuras similares
hasta que los miembros de concreto adquieren suficiente resistencia para
soportarse por si mismos. Su costo es de un tercio a dos tercios del costo total de

una estructura de concreto reforzado, con un valor promedio aproximado de 50%.

3.-La baja resistencia por unidad de peso de concreto conduce a miembros
pesados. Esto se vuelve muy importante en estructuras de gran claro donde el
gran peso muerto del concreto tiene un fuerte efecto en los momentos

flexionantes.

4.- Similarmente la baja resistencia por unidad de volumen de concreto implica
gue los miembros seran relativamente grandes, lo que es considerablemente

importante en edificios altos y ene estructuras de grandes claros.

5.-Las propiedades del concreto varian ampliamente debido a las variaciones en
su dosificacion y mezclado. Ademas, el colado y el curado del concreto no son tan
cuidadosamente controlados como la produccién de otros materiales, por ejemplo

el acero estructura y la madera laminada.
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ANEXO
Resistencia a compresion del concreto
ffc=08f"c

Pagina 303 NTC

Modulo de Elasticidad del concreto
E. = 14,000,/ c Concreto clase uno
E. = 11,000 /f’c Concreto con agregado grueso calizo

E. =8,000,/fc Concreto clase dos

Pagina 305 NTC

FACTORES DE RESISTENSIA

a) Fr=0.9 paraflexion

b) Fr=0.8 para cortante y torsion

c) Fr=0.7 paratransmision de flexién y cortante en losas o zapatas
d) Flexo compresion:

Fr = 0.8 cuando el nucleo este confinado con refuerzo transversal circular
Fr = 0.0 cuando el elemento falle a tension
Fr = 0.7 si el nucleo no esta confinado y la falla es por compresion

e) Fr=0.7 para aplastamiento

Pagina 307 NTC



FUERZA CORTANTE

Sip<0.015

Sip>0.015

Pagina 315 NTC

LONGITUD DE DESARROLLO

LAk
a7 3(c+k)fc

Pagina 351 NTC

V., = E-bd(0.2 + 20p)./f*c

V., = 0.5E.bd\/f"c

COEFICIENTES DE MOMENTOS FLEXIONANTES PARA TABLEROS

RECTANGULARES

Py
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Coeficientes de momentos flexionantes para oS I gulares, franjas centrales
Relacién de lados coro a large. m = avaz
Tablero Momento Claro 0.5 0.8 0.7 0.8 (s -] 1.0
1= T 1 i 1 11} I 11} I 1 1 1] é 1]

5 coro | @88 |[1018|S53 | S05S |48 488 |432| 438 | 381 | 387 |333 | 338 | 288 | 22
.".'.‘“""L. Deg, an large | 516 | 544 |s200| 231 |301| 212 |371| 288 | 247 | 381 |320]230| 288 202
ey Interiones
continuos Positivo corto | 830 | 868 |312| 322 |268| 276 | 228 236 |[192 | 190 | 158 | 184 | 126 | 130

lango 175 121 139 144 134 139 130 135 128 133 127 | 131 | 126 | 130
De borde MNeg. en corto | @98 (1018|5688 | Se4 | S5068| S33 | 451 | 478 | 403 | 431 357 | 388 | 315 | 2468
Un lado bordes largo | 516 | S44 | 409 | 431 | 391 | 412 | 372 392 | 350 | 366 | 320 | 241 | 297 | 211
corto INtErOneEs
discontinuo | Neg. en lango | 328 o >58 (1] 248 1] 238 1] 222 [+ ] 206| O 190 o
bordes dis_
Fositive coro | &30 888 |22 | 356 | 202 206 | 240)| 261 202 219 | 187 | 181 | 133 | 144
large | 179 187 | 142 149 | 137| 143 | 132] 140 | 137 | 137 | 120|138 | 120 ]| 125
De borde MNeg. en corto | 1080 | 1143 | 583 az4 514 548 | 453 481 397 | 420 348 | 384 | 207 | 311
Un lado bordes largo | 587 T |485| S35 |442]| 513 | 411 ]| 470 | 2379 4268 | 347 | 384 | 215 | 348
i INteriores
d:siccnl.inm Meg. en coro | 851 o 382 o az21 o 283 o 250 [=] 299| O 120 o
bordes dis.
Bositive como | 751 912 |234| 286 | 285 212 | 2417 | 263 | 202 218 184 | 175 | 129 | 135
largo | 185 | 200 | 147 | 152 [ 142 152 [ 132]| 149 | 135 148 | 124 | 145 | 132 | 144
De esquina |Neg. en coro | 1080 (1143 | Sea| 653 |s30| s82 |471| 520 |€19| 484 |371 |s12| 324 | 384

I bordes lango a00 TI13 | 475 584 455 541 429 | SD8 94 | 457 280 | 410 | 324 | 2683
E“‘ ados interiores
discontinuos | Meg. en coro | 851 o a8z o a2z o 277 o 250 o 21e| O 120 o

borde lange | 328 ] 258 (1] 248 o 236 o 222 o 206| O 190 o
discontinuos
Positive corto | 751 B12 | 258 418 |206| 254 | 259 | 292 | 218 | 247 |176 | 198 | 137 | 1532
lango 181 212 | 152 168 | 148 18632 | 142 158 | 140 158 | 138 | 154 | 137 153
Extremo MNeg. en cornce | 1080 (1143 | @70 | 1070 | 820 | 1010|810 &40 |730 | 870 |&8S0 | o0 | S7F0| 710
e o borde cont
discontinuos | Meg. en coro | 851 o 370 o 340 o 310 o 280 [=] 250 0 220 o
un lado lar- | bordes disc. | lange | 220 o 220 o 220 o 220 o 220 =] 220| O 220 o
go continuo Peositive corto | 751 @12 | 720 | 200 |87v0D| 780 |810| 710 | 550 | 650 |490 | 800|420 | 5S40
largo | 185 | 200 |430| 520 |430| 520 |430| S20 |430 | S20 |430| 520|430 | 520
Extremo MNeg. en large | 570 | 710 | s70| 710 |s7o| 710 |s7o0| 710 |s7o| 710 |s7o|7i10|s7o| 710
- Bord borde cont
discontinuos | Meg. en coro | S7T0 o 480 o 420 o 370 o 310 o 270| © 220 o
un lado cor- | borde disc. lange | 330 o 220 o 220 o 220 o 220 [=] 220 o] 220 o
o continus = oo corto | 1100 (1870 | @80 | 10680 | 840 | @50 | 730 | 850 |620| 740 | S40 | 860|430 | 520
largo | 200 | 250 |430| S40 | 4320 | S40 |430| S40 |430 | 5S40 | 430 | 540 | 4320 | 5S40
Aislado Meg. en corno | S7T0 o S50 o 530 o 470 1] 430 o 380| O 330 o
< tro. bordes langos | 330 o 330 o 330 o 330 o 330 =] 330 Lv] 330 o
I-a»:;:i- discontinuos
discontinuocs i corno | 1100 | 1670 | 230 | 1280 | 800 | 1330 | 720| 1190 | 840 | 1070 | 570 | @50 | S00 | 230
Positive
largo | 200 | 250 |S00)| 230 |S500| 230 |S00| 230 |S00| 820 |S00 | 220|500 | 220

Pagina 375y 376 NTC
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