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CAPITULO I

INTRODUCCION

1l prescnte trabajo tiene la finalidad de que sea un material
de consulta para los alumnos que estudfan la asignatura de esn
Lructuras de concreto, basado en las especificaciones del Re-
glamento de Construcciones del Departamento del Distrito Pede
ral-1977, y en la aplicacidn de la teorfa de resistencia Glti
ma para el disefio de estructuras de concreto referzado. Acla
rando que en la solucibn de los ejercicios, se presenta una -
secuencia 16gica de cllculo para el disefic y revisi6n de los-
clementos estructurales y no un recetario para tal fin.

En los capitulos del II al VI gque comprenden el disefio de las
estructuras de concreto reforzado bajo efectos de: carga a--
xial, flexibn, flexocompresidn, cortante y torsibn; se descri
be la clasificacién de los elementos de acuerdo a su geometrTa
y caracteristicas estructurales, a las sollcitaciones a quec se
gsometa y su tipo de fallaj se mencionan las especificaciones -~
para el Jdiseno por resistencia dltima que marca el reglamento;
y por Gltimo se presenta en cada capftulo una serie de ejerci
cios resueltos por los métodos generales y por medio de las -
grdficas, de las ayudas de disefio, que se presentan al final-
del trabajo. En el capfitulo VII se indican en forma general-
log criterios de disefio que aplica el reglamento de congtruc-
ciones del D.D.F.

En el disefio estructural, el ingeniero al concebir una estruc
tura, debe lograr la funcidn a la que fue destinada, con un =
grado de seguridad razounable de manera que tenga un comporta-
miento adecuado en las condiciones normales de servicio, man-
tener su costo dentro de los limites econbmicos y satisfacer-
determinadas exigencias estéticas y, para lograrlo debe hacer
acopio de su experiencia e intucién basado en el andlisis y =
experimentacién, a través del dominio de las técnicas de an&~
lisis y disefio estructural, y de la observacibén de las condi-
ciones reales de ejecucién, caracteristicas de los materiales
y calidad de mano de obra ejecutante. :

Es por eso que, este trabajo trata de .contribuir de manera es
cueta y sencilla a la resolucibn de problemas tipo que se pre
sentan en el disefio de las estructuras de concreto; a ejempli
ficar alqunas de las caracteristicas de trabajo de dichas es-
ructuras, para dar idea eon otros casos similares, y a sorvir
un todo ¢aso, como pequeio breviario acerca de un Lema exactn,
imaginativo, y por ende variable, como lo es el disefio de es-
tructuras de concreto.
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CAPITULO 1T
CARGA AXIAL

Las columnas de concreto reforzado se puaden clasificar de lo
siguiente forma:

1.~ Considerando el tipo de refuerzo transversal tendremost:

1.1.~ Columnas zunchadas
1.2.~ Columnas cop estribos.

2.~ Considerando su esbeltez tendremos:

2,1.~ Columnan cortas
2.2,~ Columnas esbeltas
2.3.~ Columnas muy esheltas

3.~ Atendiendo a la posicibn de aplicncién de la carga:

»
3.1.~ Columnas con carga axial
3.2.~ Columnas con carga excﬁntriea.

1,1.- COLUMNAS ZUNCHADAS

Las columnas zunchadas son generalmante circulares,
confinadas mediante una h8lice envolvente que ge dg
nominn refuerzo helicnidal, de difdmatro no monnr 8
la_barra del nfimerec 2. El porcentaje en voluman del
refuarzo helicoidal Ps, no debe ser manor que @} ==
calculado por las siguientas exprasiones:

P > 0.45%-1]%9

P8 # 0.12 %9

4 as
Qe donde Pa = OhvE

donde:

Ag = Area transversal de la columna
An = Area transversal del nfclec, hasta la circunfe
‘ rencia axterior de la hélice. '

as = Area del refuerzo tranaversal (h8lice)
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Dn = Difmetro del nficleo
S = Paso de la hélice & zuncho
fy = Esfuerzo de fluencia del acero de la hélice.

1.2.- COLUMNAS DE ESTRIBOS

Por lo general son columnas de seccidn rectangular 8
cuadradagconfinadas mediante estribos formados por -
barras de difmetro no menor a la barra del nfimero 2,
Y espaciados a la menor distancia que resulte de las
siguientes tres condiciones: .

laqvg%g= veces el difmetro de la barra 6 de la barra
Y  mas delgada del paquete que forman el refuer
ZO lougitudinal.

k .
fy en 5%2 es el esfuerzo de fluencia de las barras =

longitudinales. -
2a. 48 difmetros de la barra del estribo
3Ja. la menor dimensifn de la dolumna.
2.~ Esbeltez de las columnas:

La esbeltez de las columnas es funcidén de las dimensiones
de la seccibn, la longitud, del tipo de sujecibn que ten-
ga en los extremos y de las restricciones que presente al
desplazamiento, se mide por la relacifn de esbeltez que es
el cociente entre la longitud efectiva de la columna y el
radio de giro de su seccibn transversal.

El efecto de esbeltez no se considera en el diseno de co-
lumnas cortas, en cambio, para columnas esbeltas & muy es
beltas, debe considerarse un momentc de segundo orden ori
ginado por la esbeltez de la columna que por medio de un™
factor de amplificaci6n modifica el momento de disefio.

3.~ Columnas con carga axlal.- El reglamento de construcciones
dal Departamento del Distrito Federal no admite el caso =
de carga axial, pues considera que frecuentemente se ori-~
ginan fallas humanas durante la construccibén de las colum
nas, como lo eg el desalineamiento de los ejes de colum=-
nas, ademis de que la propia continuidad de los miembrog
de la estructura, produce momentos que debe absorber la
columna . Por estas razones, las cargas en las colum--~
nas se considerardn con una excentricidad accidental igqual.
a0.05b>2cm., donde b es la dimensién de la secciba -
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en la direccibn que se analiza.

La serie de ejercicios que se presenta a continuacibn debe
considexrarse finicamente para fines diddcticos, ya que por

lo explicado en el inciso 3, tendremos columnas trabajando
a flexotensibn 6 en flexocompresifn.

EJERCICIO CA-1).- Determinacibn de la resistencia a carga axial
de una columna de seccifn rectangqular.

BJERCICIO CA-2),.- Discfio de una columna de geccién rectangular
sometida a carga axial.

EJERCICIO CA-3) .- Calcular la resistencia a carga axial de una
columna de seccién circular.

EJERCICIQO CA-4) .~ Disefio de una columna de seccifn circular sg
metida a carga axial de compresibn.

BJBRCICTIO CA-5H) .~ Daterminar la resistencia a carga axial de
tensién de una columna de concreto reforzado.



Ca~4

CARGA AXTIAL

EJERCICIO CA-1

Calcular la resigstencia a carga axial de una columna de concre
to reforzado y seccibn rectangular,

DATOS : S
Concreto f'e = 200 kg/cm? \IJ i - 0 Gt B
Acero fy =4200 kg/en? @ LI ee2e

a1

i 4O0CM. |
4

SECCION DE COLUMNA

Reaistencia del concreto a compresidn:

f*c = 0.8 f'c f'c = 0.85 f*c sl f*c £ 250
£"c =(1,05~ 1250) Bl f*c > 250

f*c = 0.8 (200) = 160 kg/cr’

f'¢c = 0.85(160) = 136 kg/cn ?

SOLUCION:

Obtencibn de los porcentajes de acero:;

_ 20 _ 20 _
P mfn = £ = T30 = 0-0048 (0.48%)
P max = 0.08 (8%)
I seccifng 81 Pscceifn € 58 = Pgacciln = %E‘; ¢
- 81 Pseccibn > 5% =2> Pgeccién = %—3— - "@'
' As _ 6 x 5.07 30.42 _ .
de (1) Pseccibn = 3= = 35575~ = —izpo- = 0-0254 < 0.05 ..Correcto

Determinacidn de la carga Gltima resistente

PuR = F.R [f"c Ag + As fy] --@ 8i Pseccibn £ 5%

W

PuR = F.R |f"c An + As fy] —-@ ‘ Pseccibn. > 5%

Donde F. R = factor de reduccibn = 0,85 para elementos que tra- -
' bajan a flexocompresién. :
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de(@ Pur = 0.85 [136 x 1200 + 30.42 x 4200 | = 247,319 kq.
CONCLUSTON

La columna tiene una resistencia Gltima de 247 Ton. bajo carga
axial pura: PuR = 247 Ton.,
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CARGA AXIAL
WJERCICIO CA-2

bDiseilar la columna mostrada en la figuxa gometida una carga
axial de 100 toneladas.

DATOS:
' . _'gésaéﬁiﬁh
Concreto f'c = 200 kg/cm2 T

Acero fy = 4200 kg/cm2

u

Carga de servicio: Ps = 100 Ton.

. SECCION DE COLUMNA
Reslstencia del concreto a compresifin:

f*c = 160 kg/cm2 i f'" = 136 kg/om?
S8OLUCION:
Obtancisn de los porcentajes de acero miximo y mfnimo.
= 32- = 20 = !
Pmin & = o0 - 9.0048 (0.484)
Pmdx = 0.08 (B84%)
Obtencién de la cantidad de acero requerido.
Carga fltima actuante:
Pmax = F.C. x Pg bonde F.C. = Factor de caxga * 1.4
. pars cozhinaciones de Cavrgas perma
nentes de cargas variablas,

Pua = 1.4 x 100 = 140 ton.
Carga filtima resistente:

PuR = Pua ; suponiendo un Pseccidn < 5% ; PuR = P.R. [Aq!'«u!y]
0 .
As =-B:"’§. - fc Ail%? =E-'.%:%59 - 136 x 25 x ‘°]1%5'5 - 6.0 md

Colacandu 6 Vars. # 4 AR = 6 x 1,27 = 7.62 cm?

El porcantaje de acero serd: Pseccifn = %ﬁ%%ﬁ”' 0.0076 ¢ 0.0%
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Pmin = 0.0048 ¢ DPseccibn = 0.0076 < Pmax = 0.08 .. Correcto

REQUISITOS MINIMOS PARA REFUERZO TRANSVERSAL.

El esfuerzo de fluencia del estribo debe ser mayor & igual de
dos centé€simas del esfuerzo de f£fluencia de la mayor barra 6 el
mayor paqueta longitudinales que restringe.

(as x fy) e > 0.02 (As x fy) V.L.

Usanto estribos del # 2 fy = 2530 kg/cm2

- £yV.L. - 4200 _ o o2
ase 0.02 AsVL. tye : ase 0.02(1.27)x 5530 - 0.042 om

Area de estribd #2=0.32cm? > 0.042 cm?

La separaci6n mdxima de estribos serd el menor valor dado por
las siguientes expresiones:

853 x gv 850

If

x 1.27 = 16.65 cm
CASIECRIEEE

sméx & (48 x e = 48(.64) = 30.7 cm..
tmin 25 om. o+ 25 om,
Separacifn mixima de estribos § = 15 cm.

6 & Ha

[(M]l#e @ 1= cw.

SECCION DE COLUMNA

CONCLUSION:

La secci6n requiere de 6 varillas del # 4 para resistir la car
ga axial dltima actuante de 140 tonaeladar y para el confinumien :
to adecuado del concreto se colocarfn estribos del # 2 con sepa -
racién de 15 cm.
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CARGA AXIAL

EJERCICIO CA-3

Calcular la resistencxa a carga axial de una columna de sec-
¢ibn circular, con hélice de confinamiento.

DATOS::

Concreto f'c = 200 kg/cm? ")

Acero fy =4200 kg/cm 3

Recwbrin. r=4cm, o

Refuerzo transversal # 3 (as = 0.71) M

Paso de. zuncho S = 7 em. ‘ 2_ )
S

1
SECCION DE COLUMNA
Registencia del concreto a compresibn:
fxc » 160 kg/cm2 ;  f£"c = 136 kg/cm?

SOLUCION:

Revisi®n de la cuantfa de acero

As _ 5.07x6x4
A9 3.1416x402

- 20 20 . )
Pman = -E-}'; = 1300 = 0.0048 7 Pm&e = 0.08

Pseccibn = = 0.0242 < 0.05 " .% gorrecté
Pmin = 0.0048 < Pseccidn = 0.0242 < Pmix = 0.08 .. :C'orrecto
Determinacidn de la carga filtima reaisf;enta
125 MAXIMO:
~PuRl # F.R [:f"c Ag + As fy:l
PuRl = 0.85 [136x3 1404002 + 20. 42x4zoo'] = 253 867 k.
=

2% MAXIMO
PuR2=F'. R ["cAn+2PaAnfy+Aa fy]

Ps = porcentaje volumbtrico del zuncho Ps = 4 as
“Sdn
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L. A0.7D L o_3.14 (32)2 2
pi = Sois 0.0127 An = ~223 3800 = §04.25 cm
PuRy = 0.85 [135 x 804.25 + 2x0.0127x004.25x4200 + 30, 42x4zoo]

T
Revisi®n del porcentaje volumétrico del zuncho

Se debe cumplir que:

Agq _ f'c 1256.64 _ 200  _
P> 0.45 (An 1) er 0.45 (m 1) 37060 0.0121
0.12 £'c ¢200
fy = 0,12 % m = (0,0057
0.0121 .. El refuerzo helicoidal es adecuado
Ps = 0.0127 > 0.0057

PuRy = 274 .5 Tom. > PuRy = 253.9 Ton. ., Correcto
CONCLUSION

La carga axial Gltima resistente de la seccibn circular as --
PuR = 253.86 Toneladas correspondiente a el primer miximo para
el cual la columna funciona adecuadamente, 8i se tomara como -
resistencia Gltima el segundo miximo, la columna presentarfa ~
grandes deformaciones ya que en ese caso se toma la contribu--
cibn de la h€lice de confinamiento a la resistencia de la co-
lumna, en el momento que falla el recubrimiento.

Debe tenerse en cuenta que al cumplir las dos restricciones -
para el porcentaje volumétrico del zuncho, se garantiza que la
resistencia de la columna en el gegundo miximo siampre sorf ma
yor que la del primer miximo.
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CARGA AXIAL

EJERCICIO CA-4

Disefar ia columna circular sometida a una carga axial de 300
toneladas.

DATOS ;
concreto f'c = 200 kg/cm2

Acero fy =4200 kg/cm?
Carga axial Pua = 420 Ton.

SECCION DE COLUMNA

Resistencia del concreto a compresifn.
f*c = 160 kg/cm2 f"c = 136 kg/cm?

SOLUCION

bbtencién de Pmix. y Pmfn.

20 _ 20

Pmfn = % = 1300 = 0.0048 ; PmAx = 0.08

OBTENCION DEL AREA DE ACERO -

Considerando un recubrimiento de 4.5 em. Dn ﬁ'4l'cm.

PuR; = F.R. Ef"cAg + Asfy:] i Bs = [P_LRE - f'c Ag:l E%;
F.R s

PuR = Pua = 420000 kg.

0.85
Colocando 12 vars. # 8 As = 12 {5.07) = 60.84 cm2

. _ 60.84 _
Pseccldbn 1563.5 0.0310

[?20 420,000 . 436.1963.5 '3%66 = 54.1 cm®

‘pmfn = 0.0048 < Pseccibn = 0,0310 < pmék = 0. 08 .. Correcto’
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DETFRMTNACION DEI. REFUERZO HELITCOIDAL.
(as x fy)e > 0.02 (Asxfy) V,L. as = 0,02x5.07 = 0.10
Proponemos helice del # 4 as = 1.27 cm® £ 0.10

DETERMINACION DEL PASO DE ZUNCHO "S"

1.5TMA < § < 7 cm. Si T™MA = 1,90 cm 1.5TMA = 1.5%1.90 = 2.85cm.

Proponemos 5 = 6 cm,

REVISION DEL PORCENTAJE VOLUMETRICO DEL ZUNCHO
1963.5 200

(Ag _ f'c _ -
pg = das . AQ.27) _ 4 5907 5 e My S
S T 8on T ¢ x 41 U 0.12 f'c ., 200 “orrect:
| i 0.12 (m) = 0.0057 Lorref. 0

Por lo tanto se presenta el 28 Miximo de PuR
Revisibn del recubrimiento supuesto.
‘El recubrimiento libre es el valor mayor de:

l N l lvoo cm, 1 om

=0.0104

Iﬂ var. = 2.54 " (RIGE) En paquetes:“'& 1.5 g varilla mis gruesa.

Recubrimiento total = @var +rl = 2,54 42.54 = 3.8l cm = 4 cm.
-2 2
rT minimo = 4 cm < v supuesto = 4.5 em. .. Correcto

e

;;.\ /O’c’\ob
v % ozws
< O nevice w4
gl AR, ;j |
I AN

‘;],.._D:.';—zo_c_m-_i
SECCION DE COLUMNA
CONCLUSION:
La colurmna ;equiere de 12 Varillés del l# 8y confihamiento por

medio de helice del # 4 con un paso del zuncho de § = 6 cm., -
para resistir la carga de diseifio. ' :
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CARGA AXIAL

EJERCICIO CA-5

Determinar la resistencia a tensibn pura que tiene una coluni-
na de concreto reforzado. :

DATOS: -
Concreto f'c = 2 kg/cmg 0 ® 4D
Acero fy =4200 kg/cm v Ts=eeo

] |
e |

SECCION DE COLUMNA

La resistencia del concreto a compresién es despreciable.
SOLUCION:

Determinacidn de la tensibn filtima resistente.

TuR = F. R. [As £y |
TuR = 0.85 [@ % 5.07 x 420@] = 72,399 kg.
CONCLUSION:

La columna resiste una fuerza Gltima de tensibn de 72.4 tone-
ladas. Debe hacerse notar que en los elementos de concreto re
forzado que trabajan en tensi6n, la resistencia solo la propor
ciona el acero de refuerzo, va que la contribucibfn del concre-
to es Insignificante y por ello despreciable, por lo que el ~
concreto en estos casos sirve de proteccibn contra el intempe-
rismo a el acero de refuerzo.



CAPITULO I1I
I 'L E X I ON

A los elementos que trabajan a flexifn se les designa con el
nombhre de vigas 6 trabes, siendo generalmente de seccidn rec-
tangqutar, en forma de "71", T 6 L.

En general, la falla o ruptura de una viga puede ocurrir de dos
formas: una de ellas se presenta cuando el acero de refuerzo
alcanza su limite de fluencia (fy), sin que el concreto lleque
afin a su fatiga de ruptura (f"c). La viga se agrieta fuertemen:
te del lado de tensibn rechazando al eje neutro hacia las fi--
bras mis comprimidas, lo que disminuye el &rea de compresibn,
aumentando la fatiga del concreto hasta presentarse finalmente
la falla de la pieza. Estas vigas se llaman SUBREFORZADAS su
falla ocurre m&s o menos lentamente y va precedida de fuertes
deflexiones y grietas que la anuncian con anticipacibn,

La segunda forma de ruptura se presenta cuande cl concreto al
canza su limite f"c mientras el acero permanece debajo de su -
faliga fy. Uste tipo de falla es sdbita y précticamente sin -
ningdn anuncio previo, lo cual la hace muy peligrosa. Las vi-
gas que fallan por compresifn se llaman SOBREREFORZADAS.

Puede presentarse un tipo de viga cuya falla ocurra simultanea

mente para ambos materiales; es decir, que el concreto alcance

su fatiga limite dc compresibn f"c a la vez que el acero llega
también a su 1fimite de fluencia fy. A estas vigas se les da el
nombre de vigas BALANCEADAS y también son peligrosas por la pro
babilidad de la falla en compresifn.

Para evitar las vigias sobrereforzadas, el Reglamento de Cohs——
trucciones del Departamento del Distrito Federal limita el por
centaje de refuerzo a un valor miximo que serd igual al porcen
taje balanceado para vigas-que no deban resistir acciones acci
dentales de sismo y in 75% del porcentaje halanceado para vi-=
gas que deban resistir fuerzas sfsmicas.

Pm&ximo = P balanceado (Sin efecto sismico)

Pmaximo = 0.75 P balanceado (Con efecto sismico)
' C _ f"¢c 4800 :

donde el P balanceadq = Pb = "f§ £y F 000

El porcentaje se define como ol coclente cque resulta del Broa
de acero en tensgibn entre el peralte por el ancho de la viga.

As
P=5q

Por otra parte, tambi&n las vigas con pqrdentajes muy pequefios,



suelen fallar s@bitamente,para evitar ese riesgo se limita el
porcentaje minimo de acero en tensibn:_

0.7 NETE
Pminimo = ~—737~—~—

VIGAS RECTANGULARES SIMPLEMENTE ARMADAS.

Una viga rectangular es simplemente armada, cuando s6lo tiene.
refuerzo para tomar la componente de tensién del par interno.

L.os diagramas de deformaciones y esfuerzos en vigas rectangu~
Yaves winplemente armadas, ne presenta en la fiynura FP-1

FIGURA F.1 Ec
. : .
T . - . T - — a/g
d Ic a
J d~a/2
" BN ! .
/ |
AS ‘ ) '
J- [ Rrssaty . Zi-; : . . N SUSENSRY W D
b} ot |
SECCION DEFORMACTONES  ESFUERZOS
Es Ly = 0.0024
Ec = 0.003
~a = 0,8C v
T = As fs si fs = fy T =ns fy = ""._ R mfi‘fu E.?J
.C=ah f'¢ y' T = C | |
- ; " - Asf ‘
.Asfy = abf"c a= Ef“%

Momento = fuerza por brazo de palanca:
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M=cCx (d=-a/2) 6 M =T x (d-a/2)
M = abf'c x (d -3) |
_ asf " Asfy
M= pEg bf'c x (d - gELEy)
M _ Asfy N d _ Asf
aZz = parre Pf'ex (3 bdf"cxz )
AsS
¥ =~ bd 4 ”f¥c

M; = qbf'c x (1 - 0,5 q) 1 M = bd%f'c q (1 = O.Sq)‘
a? - |

El momento ﬁltimo resistente de una seccibn rectangular simple
mente armada ser§: v

MuR = F.R. bd? f"c g (1 -~ 0.5q)
6 bien MuR = F.R. As fy d (1 - 0,5q)

Donde el factor de reduccién F.R., ser§ igual a o0, 9 para ele- o
mentos a flexién.

VIGAS RECTANGULARES DOBLEMENTE ARMADAS:

Una viga rectangular es doblemente armada cuando, ademds del
refuerzo en el lado de tensifn, tiene refuerzo en compreéiﬁn;

Las vigas ddblemente armadas se presentan en la prictica Jsuando
su seccibn queda fija de antemano por problemas de instalaciones
de equipo, por razones arquitectbnicas u otros motivos, y la vi-
ga debe absorber un momento flexionante mayor que el que puede
llevar la seccifn con el porcentaje miximo.

Debe hacerse notar gque en una seccibn subreforzada, el refuer-‘-'
zo en compresifn no aumenta la resistencia de la viga sino que’
le da ductilidad, porque el momento resistente depende de la -~
tensifn cuyo valor T = Asfy permanece constante durante todo el.
fen6meno de fluencia y el brazo del par interno casi no aumenta
nada con la presencia del acero de compresibn. El acero en la
zona de compresién disminuye las deflexiones de la viga y da so
porte y anclaje a loe estribos.

Para efectos de anflisis, una viga doblemente armada se consi-~
derard descompuesta en dos partes (figura F-=2): una viga sim-
plemente armada y reforzada con el porcentaje (P-P') que tome
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un mommanto ‘M1 y un pdr de acero A's que Lome un momento M2 de
tal manera que M = ML P M2

FIGURA F-2
1 ke
[\ SERRA | | gt | -t
A's 1; ' ' A's
d M = ' ML + M2 a-a’
- | ——— | » E:::::n T —+-
As . (As~A's) o A's
'_,.,. Lo 1‘
b
ar bf"c
1 ) ——1.cs tasz |a°
' a .‘.....,.__‘...CC 4 )
d-a'
a ,
TCHTS i-a/2
S R =) - 1 4
et
b ) : ' -
SECCION DEFORMACIONES ‘ ESFUERZOS
re = (As~A'é)fy Cc = abf"c
Ts = A's fy - Cs = A'sfy

rl momento Gltimo resistente para vigas roctangulares doble- .
mente armadan a3

MuR = F.R. [ (As-n's) fy (a- %) + A'sfy (d-a") 7}

(As - a's) fy
£'ch

donde a =
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FF.R. = Factor de reduccibén = 0.9 para flexi8n.

AS = Arca del acero de tensibn.

A's = Area del acero en compresidn
d' = Distancia entre el centroide del acero-de compresidn y
la fibra extrema de compresién.
d = Peralte efectivo
b = Ancho de la seccifn.
vIigas o

Una viga "T" se forma cuando se cuela monoliticamente una losa
con sus nervaduras y queda fntimamente unida a éstas por los -
estribos y por las barras dobladas cuando las hay. La losa re
cibe ¢l nombre de patin y el alma, el de nervio o nervadura.

Alin cuando la seccibn transversal de una viga tenga la forma -
de "', puede no ser realmente una viga "T" para los efectos
del trabajo mecdnico de la sececifn, sino una viga rectangular.
Para que una viga sea realmente "T", es necesario que el eje ~
neutro de la seccifn caiga mis abajn del patin, sobre el alma
6 nervadura de la viga. Si el eje neutro cae en el limite del
patfin o dentro de &1, la seccidn ser§ rectangular con un ancho
b igual al ancho del patin.

Para una viga "'I'", es declr, cuando C M t, conviene para el
cdlculo descomponer la seccién de dos partes: una viga rectan

gular de seccibn b'd y &rea de acero (As-Asp) que toma un momen

to Mi, y una seccifn compuesta por las aletas del patfn en com
presibn y por el 8rea Asf en tensibn, que toma un momento M2,
de tal manera que el momento resistente total sea MR = M1 + M2,

b bf''c b~b
et e o e e e ae . ..;1. ._F e e
+’ —t. . ’ (b..b') "C
- o r— ' ~ q_a e = -]» t/
e[ LT I Dl [Ce 1 [T 1
, '
M Ml d~a/3 1 a-tf2
As : | ! »
/Jox.] Circye ] N o SR St s il
2z '
y Gl meGeamy sy TR
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Bl momenln Gltimo resistonte para vigas "' os:

MuR = F.R.{ Asp fy (d - 5) + (As-Rep) £y (d-3)]

donde Aup - £ ¢ (b-b')t
FY
a = As - Asp)fy
f*ch'

"¢ 4800 b'd Asp

Es v&lida si \< £y £y +6000

EJERCICIO F-1 Revisar una viga de seccibn rectangular simple
mente armada.

EJERCICIO F-2 Disefar una viga simplemente armada de seccibn
' rectangular.

EJERCICIO F~3 Determinar la resistencia de una viga de seccibn
rectangular doblemente armada, el acero en con-
presibn no fluye.

EJERCICIO F-4 Determinar la resistencia de una viga de geccién
rectangular doblemente armada, el acero en com-
presibn fluye.

EJERCICIO F-5 Digeflar una viga de seccibn rectangular doblemen
te armada, con limitaciones. de su seccién.



EJERQICIO

EJERCICIO

EJERCICIO

EJERCICIO

WERCICIO

LWJERCICIO

F-10

F-11

Diseilar una viga de seccifn "T" que trabaja co
mo viga "T",

Diseflar una viga de seccifn "1" que trabaja co
mo rectangular.

Revisar una viga de seccifn "T" que trabaja co
mo viga "T"

Revisar una viga de seccidn "T" que trabaja co
mo rectangular,

Revisar una viga de seccibén rectangular someti
da a flexifn biaxial, empleando el método ---
aproximado de Euler.

Revisar una viga de concreto reforzado con eje
de simetrfa vertical y obtener el refuerzo mi-
nimo y miximo.



MOMENTO FLEXTONANTE

EJERCICIO F-1

Revisar la viga de secclfn rectangular mimplemenba armada moa~

trada en la figura

DATOS:
Concreto f£'c = 200 kg/cm2
Acero fy =4200 kg/ cm?

Area de acero en tensifén 4 varillas del # 6 (11.4 cm?)
Carga muerta sin peso propio Wem = 1.2 ton/m
_ Carga viva Wev = 0.3 ton/m
z; No se encontrard bajo efecto gismico
\
0
“ / SWEME wav.

Fo
/

o 3
{[ F 8 AACERD BN
R | N 1 Tensiow
SN i 4= M =1.t i | $ 3 cm,
iE%CW
SECCION

Resistencia del concreto a compresidn:

0.8 f'c = 0.8 x 200 = 160 kg/em? < 250 kg/cm? ..
0.85 f*c = 0.85 x 160 = 136 kg/cm?

f*c
f'e

[H

H
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SOLUCION:

1.~ Obtencidn de los porcentajes de acero.

Pmin = 0.7 nyc 0'120"0200 = 0.0024

Debide a que no esta sujeta a efecto sismico,

Pmax = P balanceado.

f"c ( 4800 ) = 136 4800
fy 6000+ £y’ ~ 4200 wonn+4200

Pmin y Pmix se pueden obtener en las ayudas de ‘disefio fig.'ﬁﬂ 2

Pb = ) = 0,0152
2.~ Obtencibn de los momentos actuantes

= Wev s Wem W i=13
ﬁ:é.M(a‘M%
k L. |
D inl S PO |

, w peqo propio = 0,25 % 0,5 % 2400 = 300 kg/m = 0 3 ton/m

/
M max = (1.2 + 0.3 + 0. 3) (nz _ -
5 | ‘11. 03 ton-m



Mua B X M s bod (00 S8 o=

donde F.C. = 1.4 para'combinaéicheé "dcdiﬁﬁ

acciones variables.
3.- Obtencibn del momento reBiSﬁeht;
MUR = F.R. x As £y (d- 3)

F.R. = 0.9 para clementos de concfetﬁ?réfdrzadd sometidos a --
flexidn: S '

Voo As Ty 1.4 x 4200
' ("¢ x b 136 x 25

MuR = 0.9 x 11.4 x 4200 (47 - %ﬁ) = 17.23 x 10° kg-cm,
MuR = 17.23 ton-m > Mua = 15.44 ton-m ..  correcto

CONCLUSION

El momento Gltimo resistente de la viga es mayor que el momen-
to Gltimo actuante y se comporta como seccibn subreforzada.
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MOMEN''O FLEXTONANTE

EJERCICIO F~2

Discfiar la viga mostrada en la figura dada la relacibn altura
ancho para la seccibn.

DATOS :

Concreto f'c = 250 kg/cm2
Acero fy =4200 kg/cm?

Carga muerta sin peso de viga Wem = 1.0 ton/m
Carga viva Wev = 0.5 ton/m
= 2.5 ton.

Carga concentrada Pc

)

)
e

jﬂ'r cal e vada Yy ayN T sl ey .

LM&?3909M4 !

R T T T | , b

SECACN

"Resistencla del concreto a uompreﬂaﬁn:
fre = 200 k(;/cm2 f"e = 170 kaq/em

SOLUCION:

*1.~ Obtencidn del momento Gltimo acthante

, _ . _ 1 . 60 "
Supqnlendo b= 30 em.; y h = 16" L = jIr,= 60 cm.

h 60 .
535" 2 .e co;recto.



Wpp = 0.30 x 0.60 x 2.40 = 0.43 ton/m.
We = Wev + Wem + Wpp = 1.0 + 0.5 + 0.43 = 1.93 ton/m

e
l‘ W
e b N XYY N XY NN,

o T 7Pt e e s 7w i s B e+ S s kP b 4. 5

ol ) o)

Mwmaut. = Mi+Mn

WL? | PL 1.93 (6)2

., . WLZ PL _ 2.5 (6) _ -
Mmayx = g + 7 = i + ) 12.44 ton-m.

1.4 (12.44) = 17.42 ton~-m.

]

Mua = F. (. Mmax

F.C. = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes con
acciones variables.

72.= Obtencibn del MuR ; MuR = Mua = 17.42 ton-m
3.~ Obtencién de la cuantfa de acero

Considerando un recubrimiento del total de 3 cm.

ed=h-1r=60~3=57 cn.

MuR_ _ 17.42 x 105
baZ ~ 30 (512

De la figura 3 de las ayudas de disefio, entrando con el valor
de 17.87 y la curva para fy = 4200, obtenemos una p = 0.005,
comprendido entre el Pmax y Pmfn, lo que nos indica que la sec
cibn es subreforzada.

= 17.87
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P=p% ; As =pbd=0.0050 x 30 x 57 = 8.55 cm?
Usando varillas del # 6
n = As . 8.55 . 3‘var11]aé

as  2.85
* A A, f

R g ACEROC POR CONTRACCION -
. 1l. Y TEMPERATURA.

11

asem.
[\ - B s 84"

ol

ST TN

Revisibn del recubrimiento
Recubrimiento libre:

ﬁ cm.
rl 1? varilla = 1.9 cm

Recubrimiento total

@ varilla 1.9

rp = rl + 5 = 1.9 + === 2.85 cm == 3 cm. supuestos.

CONCLUSION:

Las dimensiones de la viga son de h = 60 cm., y b = 30 cm.,
- requiriendo 3 varillas del # 6 para resistir las solicitaciones

a que 3e encuentra sometida, y su comportamlento es de seccibn
subreforzada.
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MOMENTO FLEXIONANTE

EIERRCICIO -3

Dctermine la resistencia a flexibn de una viga de seccibn rec-
tangular doblemente armada, cuya seccidn se muestra en la figura.

DATOS :

Concreto f'c = 250 kq/cm?
Acero’ fy = 4200 kg/cm

rs. del # 8 (As = 25.35 cm?)

5V
3 Vrs. del # 8 (A's= 15.21 cm?)

As =
A's=

FEFL waekn

: I TS
S SONNVE

. 1
P ¢ v &

e e

J’" 4O ;‘Y.A 'P

I e

e e e

Resistevicia del concreto a compresidn:

Fre = 200 kg/em? Zf\ (e w 170‘k9/cm2‘



i !
Feit

SOLUCION:
1.~ Obtencifén de los porcentajes de acero:
, £'sy
o phe . v 2.2
PLbipa PLSA. + p £y
0.7 f'c _ 0,7250

pmin = Fy = 500 = 0.0026
Por no tomar efecto sfsmico ; P max SA = Pb SA
_f" 4800  _ 170 4800 .
POSA = =7 G000+Ey - 4200 GO000F4700 0.019
L As _ 25.35 _
poe D= 2222 = 0.0084
A's _ 15.21 _
P' = %53 = Toxys - 0-0051

2.- Determinacifn de la profundidad del bloque de esfuerzos.

Suponiendo que el acero en compraesibn fluye:
6000 x d _ 6000 x 75

Cb = %000 + £y - 6000 + 4200 ~ 44.12 cm.
. . 0.003(Cb - d') _ 0.003 (44.12 =4)°
' E'Sb - Cb - 4*4.12 =3 0'0027
E's La consideramos = E'sb = 0.0027> Ey = 0.0021 .'. £'sy = fy
_ 4200 _
PbDA = 0.019 + 0.0051 4200 0.0241
verificacién si la suposicidn hecha es correcta.
_ (As - A's) fy _ (25,35 = 15,21) 4200 _
85 TFGcxb = 170 % 40 = 6.26 cm.
. a _ 6.26 _
¢ = T8 08 " 7.82 cm.,
] — - -
E's = 0.003 (c a') _ 0.003 (7.82 4) 0.0015

c 7.82 _
(1) Como E's = 0.0015 } E'y = 0.0021 .. La suposicién es
incorrecta por no flulr el acero en compresidn, y por lo tan
to debemos de utilizar el procedimiento general. (por tan=~
teos).

ler. Tanteo: Suponemog C = 9.8 cm.
a=0.,8= 0.8 {3.8) = 7.84 cm.

T = As fy = 25.35 x 4200 = 106.5 x 103 kg = 106.5. ton

Cc

ab f'% = 7.84 x 40 x 170 = 53.3 x 10> kg.= 53.3 ton

i}

Cs = A's f's



a1t

0003 (c-d')

H'g =
v C
o D.003 (9.8 - 4). _
E'g = 5TE = 0.00177
f's = E'S B = 0.00177 x 2.1 x 106 = 3728.6 kg/cm?

Cs = A's x f's

Csg = 15.21 x 3728.6 = 56.71 x 103 kg = 56.71 ton

Cc+ Cs = 56.71 + 53.3 = 110 # T = 106.5 ton
22 TANTEO C = 9.4 cm ; a = 0.8 (9.4) = 7.52 cm.

Cc =ab f'¢ = 7.52 x 40 x 170 = 51136 kg = 51,14 ton
0.003(9,4 ~ 4) :

h

e = 5 0,00172 7 fn =0,00172x2: 1x106=3619.15 kg/cn?

Cs = 15.21 x 3619.15 = 55047.2 kg = 55.05 ton
Cc + Cs = 51.14 + 55.05 = 106.19 ton == T = 106.5 ton

C = 9.4 om.

Momento filtimo resistente:

MuR = F.R [abf"c (D-a/2) + A's £'s (an')j

MR = 0.9 [51.13 (75 = 1523 + 55.05 (75-4Y]= 6796 ton-cm
MR = 67.96 ton-m. -

CONCLUS TONES :

Bs recomendable en problemasgs de vigas doblemente armadas su-
poner que el acero en compresibn fluye y de verificarse, el
valor de C obtenido es correcto, con lo gque se evita en va-
rios casos la obtencibn de el valor C por el método de tan--
teos gue sefiala el procedimient0 general. ’

El momento filtimo resistente de la Becci®n es. . de 67,9 ton-m.
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MOMENTOS FLEXIONATES

EJERCICIO F~4
. .
Determinar la resistencia a flexidn de una viga doblemente
armada, de secclbn raectangular, en'la que el acero en com-
presién fluye.

DATOS :
Concreto f'c = 250 kg/cm?-

Acero fy = 4200 kg/cm? )
As = 5 Vars, del # 8 {25.35 cmz)'

A's = 3 Vars. del § 6.( 8.55 cm%)

: et dindem,

detBem

P

SOcwm

Resistencia del concreto a compresidh: |
£'c = 200 kg/em? ;. £'% = 170 ké/cmd-
SOLUCION:

Obtencifn de Los porcénta‘*_l"e#de gc'a‘i:o:'- .



‘ .
PHDA = PbS.A. + P! f—f}
TN ~\
o 0.7 VEe'_ 0.7 \250° _
Pmin = Fy ® ~4300 = 0,0026
- f'e 4800 '
PhS.A = = X posgrEy = 0-019
- Ns | 28,35 !
P= Ba = dgxyg = 0-0084 |
Aget ity

pe -, apen

el doxTy
Suponicndo que el acero en compresidbn fluye:

e = 6000 x d _ 6000 x 75
Cb = ~Eoi6+iy - G000 +4zo0 - 44-12 em.
CoRtalb o 0.003(Ch-a') _ 0.003(44.12-4)
T b ' A T2

Considerando E's = BE'sb . E's = 0.0027 > By = £.3021

= 0,0027

oo flay = Ly
Verificacidn de la suposicidn anterior.

Ttfe b ‘ 170 x40
- .—.‘1 .o 1“ '38 [ y .
oo 676 7 0 12,97 eom
E's = 0,003 (c-~d') _ 0.003(12.97-4) _
c - 12.97 = 0.0021

Como E's = 0.0021l= E'y = 0,002 .. La suposicién hecha es .
correcta y fluye el acero en compresidn .,

MuR = F.R.[:abf“c (d"%) + A'sfy (d~d'£]
MuR = 0.9 [10.38x 40 x 170 (75 -19-'53-@) + B.55 x 4200, (75-4) |
MuR = 67.23 ton-m.

i

CONCI.USTON:

Comparando los resultados obtenidos'del ejerciclo F=3 y F-4
observamos lo. siguiente:

El porcentaje del acerc en compresifn en F-3 es mayor que cn
F~4, el acero en compresifn no fluye en F-~3 y si fluye en F-4,
se requiere mayor profundidad del blocke de esfuerzo a=10,38
cm. en -4 que en F-3 donde a=7.58 cm., para equilibar los es
fuerzos de tensibn y compresibn. Se compruecba que el acero -

“en compresibn da ductilidad a la viga, pero no aumenta su re-
sistencia:

MuR = 67.9 ton-m = MuR = 6729 +on-wm



MOMENTO FLEXTONANTE

BWIBRCICTO F-3

Disefiar una viga de seccibn rectangular doblemente armada, con
limitaciones de h y b.

DATOS:

Concreto f'c = 200 Kq/cm2

Acero fy = 4200 Kg/cm?

Carga muerta + carga viva sin peso propio
Wem + cv = 2.7 Ton/m.

(¥ ™
/r—\MtV%“V%LM
{\”v“f\f NN XN TN NN,
|
/ -
R ideed 7?,4,;7 :7)9’7 h=40
!
- CHELN CbA, [N AT SRAY

w22 s SN AN, !

..‘l..-.

Lbees |
CSECCION

Resistencia del concreto a compresibng
f*c = 160 Kg/cm? fy = 136 Kg/cm?

SOLUCION:

1.~ Obtencibn de momentos iltimo actuante.

W=Wcmtcv + Wp.p
Wpp = 0.25 X 0,40 X 2.4 = 0,24 Ton/m.
W= 2,70 + 0.24 = 2,94 Ton/m,



- e, O

SRR U A0 JOUOY SO0 00, "R U WA Vi B 1= F-20
T 28T AN
o M = WL2 = 2'94(6)2 = 13.23 ton.-m
| l 8 8 :
5 i v, = 9 2= 9
¢ AL e +M = 5% X WL m X 2-94(6?’7-44 ton-m
e

Maa=F.C. X M,donde F.C. = 1.4
" - Mua = 1.4 (13.23) = 18.50 ton-m

. /Q.:BD{

t Mua = 1.4 (7.44) = 10.40 ton-m,

DIAGHAMA  DE MOMENTOS

2.~ Para el momento filtimo resistente:

- MuR-= 18,5 Ton-m

MuR == Mua + Mur 10.40 ton=-m

3.- Obtencidn del acero requerido para momento negativo;

~MuR _ 18.5 x 105 _ 2
“paz = B x 372 - >4-05 ka/em

tomando como rt = 3 cm: d=h-r=40-3=37 cm.

(1) Para un valor de %%§‘= 54,05 en la grifica nGmero 2, observa- .

mos que el porcentaje de acero correspondiente resultarfa mucho
mayor que el porcentaje balanceado, por lo que debemos recurrir
a una secccidbn doblemente armada.

Considerandn que no ue presentan ofectos sfsmicos:

Pudx = by de la figura No., 2 determinamos Pmaxt 0.015

Para Pmax = 0.015 corresponde MuRl _
g3z = 44. kg/sz.

MuRl = 44 bd? = 44(25)(37)2 = 15.06 x 105 kg-cm.
El acero méximo como secci8n simpleomente armada es:

Asmdx S.A. = Pmdx (bd) = 0.015 x 25 x 37 = 13.07 cm?

El acerc faltante es:

Mua - MuRl _ _ (18.5 = 15,06) X 10°
F.R. fy(d-d') 0.9 X 4200 (37-3)

El acero de la seccibn doblemente armada es:
AgDA = AS mdXx.S.A. + ASf = 13,87 + 2.68 = 16.55 cm2

El acero en compresidn requerido = Asf = 2.68 cm?

Asf = 2.69 cm2

AgD.A. = 16.55 cm?; Colocar 646 AS = 17.10 cm?
A's = 2.68 cm?



4.~ Acero requerido para momento positivo:

+ Mua =+ MuR = 10 40 Ton.
COnsiderando un’ 'Y’I‘ 3 cm 1 d = 40-3 = 37 em,

‘.
[

MaR , 10.40 X io = 30.4 Kg/cm dehclafig.-z p= 0,0093

bd 25 X 37

As = pbd = 0. 0093 X 25 X 37 = a 6 cm2

+ AB = B. 6 cn? 23 varillas #. 6

Como el acero requeri.do en compx:es:tén para el momento negat:l-.
vo es A'ss? 68 cm2, solo bastarf comrér dvg verillas del §'6 .
(5.70 em2): para satisfacer los: mquz.sitos, de Y¥a viga: doblemen
te armada, : T

S =L ,.._'..5. 9_ .50 ,«ua

PRty

ENGE s N b I
¥ I *

.
¥
.-
RN
NI
p_
—;%'1;5 
: &
o
_4,5‘

CONCLUSION:  C ORTE'EB c_c)ma A‘-A .
- Cuando el valox'de MR 1ok indique que,al ‘pa:cent:aje de ace~
2 ' a

- ro-a utilizar es maygr que aJ. porcentaje m&xim (pb o Qs Pb) '
se ‘debe colocar acero en. cm@pres;tén para garantizar q\m eliela
mento tendrd un comportamianto c'mctil dd’secciﬁn' sobrqfnrzada,
en este caso, s0lo Bastd con: correr muna’ p‘arté del aktero ‘posiltl
Vo para cumplir'con .el acero en compreai.ﬂn requarido en la 868
: cidn ~doblemente armada. ' )



MOMENTO FLEXIONANTE

Ejercicio: F-6

Disenar la viga "T" mostrada en la figura
DATOS :

Concreto f'c = 200 Kg/cm2

Acero fy = 4200 Kg/cm2

Wem sin p.p. = 250 Kg/m2
Wev = 500 Kg/m2

Weov + iWam

) ‘ .
i N Y NN NN NN N . — 150 .,
. hj
s fras ol ]
50
boBee Ly 1
-3

ACOTT. EN CW, ' SECC\OM

Resigtencia del concreto a compresién:
F*c =160 Kg/cm2 f'c = 136 Kg/cm2
SOLUCION:

l.- Obtencibn del momento Gltimo actuante:

Wev= 0.5 X 1.5 = 0.75 Ton/m

Wem= 0.25 X 1.5 = 0,375 Ton/m : -

Wpp= (0.40 X 0.20 + 1,50 X 0.10) 2. 4‘= 0.552 Ton/m.

Wua= 2.35 Ton/m.

Wua = F.C. (Wev +Wem +Wpp)=1.4 (0. 75 + 0.375 + 0. 552)..2 '35 ton/m
F.C. = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes con ac~
ciones variables. .



F=23

o Waaz 2,35 Towja,

. ‘ ‘: . V‘*QIR‘
. N Vou.u- g_\ﬁl._‘.‘i‘é;f:......

<

= 42.3 Ton-m.

Mua = wa 12 _ 2.35 (12)°
8 B

2.~ Obtenciébn del momento Gltimo resistente.

Mua = MuR = 42.3 Ton-m.

3.- Determinacién si la viga trabaja como rectangular o como =
viga "T",

Suponiendo que la viga trabaja como rectangulari

(1) Para vigas "T" aisladas: t == b' /2 ; bg4b'.

Tomemos b=4b' = 4(20)= 80 cm.
Consideremos un recubrimiento de 6.5 cm; d=h-r=50-6.5 = 43.5 cm.

5
Mt 22:3 X 107 - 37.94 xg/cm2 » p= 0.0085
ba 80 X 43.5

De la fig., 2 de las ayudas de disefio se obtuvo p= 0.0085
P mfn<p «=p mlx.: Correcto. ,

p= A8 ; As = 0.0085. (80)(43,5)=29,58 cm®

bd
c=ab f'¢; C=T ; abf"c = Asfy
T = Asfy
Asfy _ 29.58 (4200)
bf'"c 80 (136)

a= = 11.42 cm>T= 10 cm,

Conclusibn: 'Como a =11.42 > t=10 cm.?, la seccibn geométrica "T" .
trabaja como viga "T" .



4.~

5."'..

Ohtencldn de la cuantfa de acerc a utilizar,

a= d- EZ _ 2(Mua-F.R.(b-b')t f"c(d-'t/'Z)]

F.R. b'f"e

i

5 - 1/2
a= 43.5 - [53'52 _ 2(42.3X107 «0.9(80-20)10 X 136(43.5 10/2?]

0.9 X 20 X 136

a= 16,18 cm.

As= a b'f"c
fy

Asp= Area de acero en tensidn necesaria paﬁa desarrollar la =~
resistencia'a compresifn de los patines de la viga.

(b-b!) t£"c . (80-20)10 X 136 _ 19 47 cm?

+ Asp

Asp=

As= 16.18 X 20X 136 _ 2
T + 19.42 = 29,90 o

Con 6 Vrs # 8 As = 30,42 cm2

Revisién si el recubrimiento supuesto r=6.5 cm es corracto.

. ' f ..d.Q_!.g..o.'..‘fM-
i S
loI;LA
h=50cm.
*oHY

Lad| 3300
dék, J
Base

‘ : . lom = 1cm
El recubrimiento libre de las varillas es : rl =|dvi#8=2,5 cm,

El recubrimiento total de las varillas: rt=rl=1,5 dv=1.5(2,50)
= 4 cm.

Separacién libre horizontal entre barras es:

sp»Jdv 48 = 2,50 em, \ |
1.5 TMA=1.5(3/4%")2.54 = 2.9 cm. <6-~2,.54=3.46 cm. Correcto

Separacidn libre en forma vertical entre varillas:

dv = 2.50 »
Sﬁa{éVCm. Zscm r2= 2 dv= 2(2.50)= S5cm.



F=d%

= 3(5.07)4 + 3(5.07)9 _
r = ——__—3—§_§Tﬁ7—_. = 6,5 cm.,

El recubrimiento Supuesto r= 6.5 cm, ag lgual al recubrimiento
obtenido,

CONCLUSTON;

nes de carga y Peso  propioc,

La viga diseﬁada,trabaja como seccibn "T", debido a que el valor
de "a". (profundidad delblock de esfuerzos en compresibn) abarca
Una parte del alma de la viga, (a=16.18 ecm > ¢t = 10 cm.) '




BEJERCICIO F-~7

MOMENTO FLEXINNANTE

F-26

Disefiar por flexién una viga de seccibn "T" que trabaja como =~ '
rectanqular.

-DATOS ¢

Concreto flec =
Acero fy = 4200 kg/cm?
Momento Gltimo actuante Mua = 42.3 ton=-m.

¥

250 kg/cm2

/..-ch +\A/em

P

y
/-

VN Y AT Y

-t

}

Resistencia del concreto a compresibn:

E\. Y. ..

,”J?‘zf)C“f.w

e

e

fFre = 200 kg/cm2

SOLUCION:

_.:[\() <

‘-+ - 180 e, |
r
S50 cm

£"c = 170 kg/em?

1.~ Como podemos observar se trata del mismo caso del ejemplo
P-6, cambiando solamente el esfuerzo del concreto f'c.



Mua = 42.3 ton-m = MuR.

2.~ Determinaciébn de la forma cn que trabaia la viga como T
6 como rectangular.

A) .~ Suponiendo que la viga trabaja como rectangular:

;1 b 4b' ; tenemos b=4h!

. 1
(1) Para vigas T aisladas T > b ;
:fh—remos un recubrimiento de 6.3 cm,

b =4 (20) = 80 cm. y consi
d = 50 - 6.3 = 43.70 cm.

5
MuR _  42.3 X 100 _ 59 oo kg,

o 3e et T ity
Dde 80 x 43.7< cme

De la grédfica # 3 obtenemos P = 0.008 ; Pmfn <p «= Pmdx .-, Correcto

-]
i
u‘l >
ol

; As = 0.008 (80) (43.70) = 27.96 cm?

c=ab f"c ; ©=T ;abf'c= asfy

c 3
i

Asfy

. Nafy . 27,96 x 4200 e et .
T B N (ryg) T ¢ Be6 ~ e 10 om,

Conclusibn: como a = 8.63 cm =< t = 10 cm, la seccifn geométri
ca "T" trabaja como viga rectangular.
3.~ Acero necesario en la seccifn.

El acero que se requiere es: As = 27.96 cm2

Colocando +'5 Vars. # 8 ; As = 25,35 om?
1vVars, # 6 ; As = 2.85 cm@
‘ As‘= .20 cm



CONCLUSION.

Observamos que para Jlas mismas condiciones del ejemplo F-6 pero
con concreto de mayor resistencia, la seccibn ahora trabaja como
rectangular ya que ¢l eje neutro del diagrama esfuerzos deforma-
ciones se corrio’ hacia el extremo superior de compresibn, quedan

do dentro de los 10 cn., del patfn de la viga (a = 9.23 cm <
t 10 cm) .

e BT8O - ‘f .
- . 'y
1o ml . .
he 5Qcm,
; ? J “Tlsem.
. - 4 c‘—‘".’.‘...-..-......“r
IR-ELURY

SECCION TRABE

r min = 3_(5.07)55((5?;7)2(2.(;?%?’ + 1(2.8519 6.30 cm .. correcto
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MOMENTO FLEXIONANTE
OBJETIVO

EJERCICIO F-B

Revisar el comportamiento de la seccién mostrada en la figura y
obtener el momento Gltimo resistente.

DATOS :

Concreto: £'c = 200 kg/cm2
Acerot fy = 4200 kg/cm2

As =6 # 10 + 34 8 (62.73 cm?)
Desprecie ¢l acere en compresién,

’ .r,__-_..:..., .‘.‘.‘. 9.&.’!'___._....._ [}

3k ‘ 0 e
G :

Resistencia del concreto a compresifn:

£4c = 160 kg/em® ;  f£"c = 136 kg/em?



F.:’z‘?

SOLUCICN

1.~ Determinacién del porcentaije de acero: y  15 forma en que

trabsja la seccibn:

Para vigas T aisladas b < 4b' ; si_b-‘= 4ht = 4x;30=120 > 110 cm.
S b= 110 cm. 2 Loy %

1 ' . oa0 e .
t > Ez.. £ = 15 cm:%-s%g-‘= 15 _.'...dorrec;to

El recubrimiento es: T Gy

i

r (3(7.92) 4.5 + 3 (7.92) 11 + 3(5, 07) LS 5)/62 13 = 9 6 com,

d=h-r=170 -9,6 = 60 4 cm.

El porcentaje de acero es: p = 'EE %.?:72%67 = 0.0094 '

De la figura # 2, se observa dua Prmin < P < Pm&x S coxrecto.

c=T7T:; C =abf'c = T = Asfy

an’%ﬁ%m%«%—q = 17, 61 cm> ta 15 am,

Como a = 17,61 > ¢t = 15, la seccibn geométrica "'r"
trabaja como viga *T" - '

Andlisis como viga "T¢ '
(b=b')+4 f'c _ (110-30) x 15 x 136
ty 5200

Asp = es el &rea de acero en’ tensiGn, neceaaria para deearro
llar la resistencia a compresifn del patin de la viga. . ,

Asp = =38.86 cm?

El &rea de acero de la seccibn balancaada es:. L
4800 ' 136

- 4800 £'¢ (] - .
Pob = AP * qooo v Ey ¥y 399“mmm*m"
2 30 x 60. 40 ;

Asb = 66.47 cm

Como As = 62.73 cm < Asb = Asméx = 66.47 cx_\_\z, la seccién tiene
un comportamiento ddctil. "

Obtencibn de MuR.

(As=Asp) fy _ (62.73-38, 36134200
BT ETe

a= 30 % 136 . 24 57 cm..
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MuR = PF.R. [}sP fy (d-t/2) + (As =~ Asp) fy (d«a/Zq
F.®. = 0.9 para elementos que trabajan a flexifn.

MuR = 0.9 [}s 86 x 4200 (60. 4 - -) +23.97 x 4200 (60.4 -24; 57)]_

MuR = 12 111 872 kg~cm.. ' MuR;F_12l.ll tonﬁm.
CONCLUSION:

La viga "T" trabaja con seccibn "T", tiene un porcentaje de ace
ro menor al porcentaje mdximo, perp mayor al porcentaje mfnimo,
por lo que su comportamiento es de seccidn subreforzada.' El mo
mento Gltimo resistente de ia viga es da 121,11 ¢¥on-5'



DATOS

EJERCICIO F-9

Revisidn por flexién de un
mo rectangular.

Concreto f'c =
Acero  fy

MOMENTO FLEXIONANTE

250 kg/cm2

= 4200 kg/cm
Momento actuante Ma = 27.60 ton-m.
Acero en tensifn As = 5 Vars. # 8 (25.35 cm?)
Claro de la viga L = 800 cm.

f'c = 200 kg/emZ

a viga de seccibn T que trabaja co-

A\

© (e B0,

2% 415 em,

Resistencia del concreto a compresiln:

'¢ = 170 kq/cmz

\ teott L OO0 am. Ce QU.G. = 500 ., i
r ',/: { S/ S T
& —-’P{:‘d 4 (,9
: j l M
. g0
4w,
A I\ b L
B! 'Beagom, =3
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SOLUCILON:
1.~ Determinaci6bn del momento ltimo actuante:

donde F. C. = 1.4 para conbinaciones de -
cargas parmanantes con carqgas

variables.

Mua = F.C. Ma

1.4 (27.6) = 38.64 ton-m.

it

‘Mua
2.~ Determinacibn del ancho del patin gue trabaija a compra;i&ns

,flﬁt + b' = 16 (15) + 25 = 265

L/4 = 800/4 = 200
\Lp.a.c = 500

o
i

b = 200 cm.

3.~ Revisibn si la viga trabaja como T & cémo rectangular:

. Suponiendc que la viga trabaja comp rectangular.

Potarminacidn dol rocubrimfontos

15.21 + 10.14
Determinacidn del porcentaje de acero

As _ 25.35 _ :
P~ hg < steagg ¢ 0.0029  (0.29%)

de la fiqura 3 se observa que Pmin «<p <<Pmax .’. Correcto
Q= %%%% = gg.aixggoo = 3,13 em. <= t = 15 cm.

Como a = 3.13 == t = 15 em,; la secciéh‘geométrica wpn
trabaja como rectangular. ‘

r=15.21 (4) +10.18 (9) _ ¢ o . @ = pop = 50e6 = 44".cn,

4.~ Obtencibn del MuR.
p = g% = 0.0029 ; de la figura ntmero 3 obtenemos:

10 (200x44%) = 3872000 kg-cnm.

it

MR . 10 MR
Bd2

MuR = MR = 38.72 ton=~m.
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CONCLUSION

MuR = 38,92 ton-n = Mua = 38 ¢4 ton-m,
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MOMENTO FLEXIONANTE
PIMRCLCIO P-10

Revisar una viga de seccibn rectangular sujeta a flexidn biaxial,
empleando el método aproximado de Euler

DATOS =
Concreto f'c = 200 kg/cm2

Acero fy =4200 kg/cm2
Momentos Qltimos actuantas:

" Muax = 6 ton-m

Muay = 4 ton-m
Area de acero 2
As = 4 vars.#10 (31.68 cm®)

{Y 3
R e $ﬁ£5
Nl 2410
SECCION: 30 e
ACOT,ENCM, JUon aw\a
A
*‘"é%ﬁ -}

Resistencia del concreto a compresidn:

f*c = 160 kg/em? ; f"c = 136 kg/cm?
SOLUCION
, ) Muax Mua
La ecuacibn de Euler SRR + EEE% = 1

Donde M&Rx es el momento Gltimo resistente de la seccibn con
respecto a el eje "X", cuando el momento actuante en el eje
“Y* eg igual a cero, y M'uRy es el momenteo dltimo resistente
con respecto a el eje "Y", cuando el momento fMltimo actuante
en el eje "X" es igual a cero.



ACCIT, L UMW,

Por tanteos: Suponiendo C = 8.4 om ; a=10,8=+6,72 cm
Del diagrama de esfuerzo -~ deformacibn:

Rsy = §§ (a-c) = 3993 (45-8.4) = 0.013 > By = 0.0021
Bsl = 52 (c-dh) = 3'203 (B.4-5) = 0.0012 < Ey = 0.0021 .. el

acero cn compresidn no fluye.
fs1 = BslxB = 0.0012 x 2.1 x 10% = 2520 kg/cm?
T = AS2 £82 = 2 X 7.92 x 4200 = 66.5 ton

Cs Asl fsl = 2 x 7,92 x 2520 = 39.9 ton
Cc =.abf"ec = 6.72 x 30 x 136 = 27,4 ton

It #

T = 66.5 = C

67.3 ton por lo tanto el valorisupuesto de "C"
es correcto.

. - -2

MGRx = F.R. [Cs {a-d') + Ce (a 22]

F.R. = 0.9 para elementos que trabajan a flexidn

MoR: = 0.9 [10.0(45-5) 4 27,4045 - 8572 )] = 2463 ton-om,

MGRx = 24.63 ton~-m

2.~ Determinacifn de MGRy (cuando Muax = 0)



Suponiando € = 7 ¢em 1 a= 0.8 (7) =« 5.6 om,

Bsg = 22393 (25-7) = 0.0077 > 0.0021 .. fsy = fy
psy = 2093 (7.5) = 0.0000 < E'y = 0.0021 ..

'

El acero en compresibn no fluye ' ,
fs3 = Es3 x E = 0.0009 x 2.1 (10)% = 1800 kg/cm?
= Asufy = 15.84 x 4200 = 66._55ton

Cs

i

As3fsy = 15.84 x 1800 = 28.5 ton.
Cc = abf"c = 5.6 x 50 x 136 = 38.1 ton;

C = 66.6 ton £ T = 66.5 ton ; por lo fanto. el valor supuesto’
de "C" es correcto,. ' ‘ T

MGRy = F.R. [Cs (d-d?) + Cc(d-—%)]'-

MORy -

]

0.9 [28.5 (25-5) +.38.1.(25 - 559 | #'1274 ton-cm..

MGRY 12.7 ton-m

f

El mdtodo de -Buloer da ontre un 80 y.90% de aproxmycibn}
Considerando un 90% de aproximad;."én: |

. MGRx = 0.9 (24.63) = 22.2 ton=~i
MiRy = 0.9 (12,7) = 11.4 ton-m

Muax , Muay _ 6 4 ' Lo marrackhn
m + mﬁ% = 22'2 + m = 0162 - ‘ e :corra‘c,tc’_'

Mu] Ry ' ‘
Mumy si21od '
9 MU RY= .40 ¢ ™~

Maaxy= 400 B // \\
’,.",'/, R // e / ‘ .
S */ /’ NS
‘,‘ ’j "‘i‘ f" ‘- '. I. //' / l//'/.l‘(/ : "-" o
VILIVA) / Ll ’// L e -—~M »Rx

0,0 . 600 o '?aa.a“q 2463 G
“Maox ' d!lM‘ARs‘ o M‘AARu




CONCLUSION:

La seccibn nos resiste las solicitaciones de flexidn biatial
a que esta sometilda.

- La resistencia d¢ la viga a flexién biaxial, barca toda las .

cambinaciones de Mx oon. My que se enquentran dentro de el &rea
sombreada.
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MOMENT'O FLEXTONANTE
BJERCICIO F-11

Revisar una seccldn de concreto reforzado sujeto a flexifn, con.
eje de gimetrfa vertical. .

DATOS

Concreto f'c 200 kg/cm2

Acero fy = 4200 kg/cm? , 5
Acero en tensgidn As = 3 Vars., # 8 (15.21 cm®)

No considerar los efectos del acero en compresidn

nn

1O QM.

S ECCION

Resistencia del concreto a compresidn:
f*c = 160 kg/cm2 ; f'c = 136 kg/cm?
SOLUCION:

1.~ Determinacidn de MuR,



C.6 <

C.6. Distancia al centro de gravedad del’ t¥apecto de coricre-
to a compresibn.

Suponiendo que la Secci&n es sobreforzadaag¢fs'éffy ﬂ
S. T. = Asfy = 15.21 x A200'= §3,882 kg.

Por equilibrio de fuerzas T =C = f"c“ﬁc

Ao =T —=8882 < 4e9.72
Ao = 20.% (§o+o.4a) x 8= 30t0,4a as (20 +0,2a) a
Ac w D.2a% 4 20a « 469,72 ) a? +.1008 - 2348.6 = 0
az,2 = -100 *\1002 + 4(2348.6) " 7 a=19.63 cm
Rovigidn si la supoiicién se cumple: o |
¢ i = 8o aasaem. 5 dec = 44.5024.54 = 19.96 om,
Por tridngulos semejantes: 0.003 _ 24, 54

Es 19 96 i
g = 0:003 xzﬁ?535‘= 0.0024 > Ey = 0.0021 .. Correcto.
MRET (d-C.6) = 63,882 (44.5 - °:3%) = 2,181,570 kg-em.

M R = 21.81 ton-m. MuR = F.RMR = 0.9x21.81 = 19,63 ton-~m.
2.~ Determinacifn del Refuerzo Minimo.

MuR =>1.5 Mag. Mag = momento de agrietamiento

Yi
Y2 x5 x 10 x50 x § x50 ¢ 20 x50 x5 x 50

Mag = ff Iag ; ff = 2 \[£f'c = 2 ond‘a 28.28 kq/cm2

: »' 22,22 cm.
250 % 2 + 1000



[ e TN N B nlTRe

2 3 Y 22,22 em.

e

10 x 503 5 20%503
lag = [%Qig_EQ + % x 10 x 50 x (5,55f:] x 2 + ?2;50 +20x50x (2. 78)2

Tag = 300,925.93 cmt
Mag = 28.28 x 1(1%_31%2_23_ = 382,996.64 kg-cm. = 3.83 ton-m.
MuR = 19.63 = 1.5 Mag = 5.74 ton-m.

S Cumple con el refuerzo
minimo

3.~ Determinacibn del refuerzo mAximo (falla balanceada)
Para una falla balanceada del diagrama de deformaciones:

0&203 = 0.003 + By By = 0,0021 ; . d = 44,5 cm.

o = 44.5 x 0.003
b = 0.003%0.0021

ab = 0.8 Cb = 20.94 cm.

= 26.18 cm.

Por ecullibrio: T = C ; Asb fy = f'"c Ac

Ac = 0.2 af + 20 ap= 0.20 x 20.942 + 20 % 20,94 = 506.50 cmé

oo Fleae 136 - )
Agbh' = Ty 3300 X 506.5 = 16.40 cm

it

‘Como Asb = 16.4Q cm? > As 15.21 la seccibn as subreforzada,



CONCLUSIONES:

La seccifn esta disefiada para resistir un MuR de 19.63
ton-m., cumple la condicibn para refuerzo minimo y tie
ne una cuantia de acero inferior al mfAximo valor, por=-
lo que os una seeceidn subreforzada.
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CAPITULO IR

FLEXOCOMPRESION

En este capitulo se presentan los procedimientos y especifica-
ciones para determinar la resistencia de los elementos de con-
arato reforzado sujetos a la accidn de carga axial v momento -
flexionante. Esta combinacién de acciones se presenta de dos
formas, que son:

1.~ Plexoconpresifn axial.- La carda P esta aplidada sobre
un eje de simetria de la seccidn figura F.C, 1

2.~ Flexocompresifn biaxial.~ La carca P esta aplicada en
un eje cualquiera figura F.C. 2.

[T 3

et &
| :

|

|

|

ay

FIG, F.C. 1 ~ FIG..F.C. 2

De la ecuacibn de momento M = P,e, observamos oue para alqunaa
estructuras P y M varfan en la misma proporci6n en une seccién
transversal dada, al variar las condicioned de caraa externa,
Esto equivale a afirmar gue la excentricidad, e, permanece cons
tante, &in embargo, en otros casos P v M nueden variar en dis~
tinta forma y entonces .e no es constante. Por lo tanto, un ele
mento puede alcanzar su resistencia bajo inumarables combinacio
nes de carga axial y momento flexionante. Eataa combinacionen
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Varlan desde una carga axial mxima, Po, de tensibn 6 compresién,
Yy un momento nulo, hasta un momento Mo, aunado a una carga axial
nula. E1 lugar geométrico de las combinaciones de carga axial y
momento flexionante con la que un elemento puede alcanzar su re-
sistencia se representa grificamente por medio de un diagrama de
interaceidn,

Bl Jddagrama de interaccifn se obtlene determinando varios puntos
que lo definan. El1 procedimiento para encontrar un punto cual--
quiera esencialmente es el mismo usado en flexi6n para calcular
las fuerzas de tensibn y compresidn una vez supuesta la profun--
didad del eje neutro, como se definib en el capftulo III. Sin -
ombargo, no as necesario hacer varios tanteos hasta igualar di--
chas fuerzas, ya que en caso de gue no sean iguales, la diferen-
cia representa una fuerza normal, P, y el momento respecto a el
eje geomdtrico representa el momento flexionante, M, que corres-
ponde a el estado de deformaciones determinado por la profundi--
dad supuesta del eje neutro.

Para determinar la resistencia de los elementos sometidos a fle-
xocompresifn biaxial, Bresler desarrolld la siguiente expresifn:

1=1_+ 1 -1
Pr bx Py Po
donde:

Pr = Carga normal mixima que actua a excentricidades ex y ey

Px = Carga normal mixima a una excentricidad ex contenida en un

plano de simetria (ey = 0)

Py = Carga normal mdxima a una excentricidad ey contenida en un
planoc de simetria (ex = 0)

Po = Carga axial méxima que puede resistir el elemento --—-=-=--

(ex = ey = 0)

La expraesibn propuesta por Bresler representa una familia de pla
nos que aproximan los puntos de la superficie de interaccidn. Es
ta expresibn es vAlida para valores de Pr 0.10 Poc, se utiliza
para columnas rectangulares 6 cuadradas y tiene 10% de error, =-
aproximadamente.

EFECTO DE ESBELTEZ.

El efecto de esbeltez es la reduccibn de la resistencia de un ele
mento sujeto a flexocompresibn, debido a gque la longitud del ele—
mento es grande en compresifn con las dimensiones de su seccibn ~
transversal.
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En columnas esheltas el momento de disefioc serd igual al momento
calculado en el andlisis de la estructura mds un momento adicio
nal, producto de )a deformacifn de la columna.

Las variableg que influyen sobre la resistencia de una columna
esbelta que formae parte de una estructura son:

1.~ La rigidez a flexiBn de lag trabes que restringen a la
columna., Mientras mayor sea esta rigidsz a flexidn, es
mayor el gradc de empotramiento 4 restriccién de la co=
lumna en sus extremos y, por lo tanto, son menores las
deflexiones de la columna y los momentos adicilonales.

2.~ Rigidez a flexi6n de la columna.- a mayor rigidez de la
columna, su deflexifn y momento adicional son menores.

3.~ Relacién de excentricidades en los dos extremos de la -~
columna y tipo de curvatura.

La rolacifn de oxcentricidades, 8 sca, la rolacidén cn--
tre los momentos en los dos extremos de la columna, Influ
yven en la magnitud de las deflexiones y, por tanto, en -
los momentos adicionales por esbeltez. Con respecto al
tipo de curvatura, para columnas con curvatura simple --
son mayores las deflexiones y momentos adicionales que -
para columnas con curvatura doble.

P MOMENTOS
ADICIONALES
AN Ml
Legplils.
l
l
|
]
4 : !
] M M M
w1 e
P
QOLIMNA CON MOMENTO

CURVATURA SIMPLE MOMENTO DEFLEXTONES FINAL
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{2

Lidayldds P e Lukopiis
Ry
M2
M2
P
COLUMNA CON MOMENTOS DEFLIXICHES MOVENTOS
CORVATURA . . FINALES
DOBLE
4.~ Desplazamiento lateral relativo entre los dos extremos
de la columna.~ Para marcos con desblazamiento lateral,
los momentos adicionales son mayores que cuando los mar
cos no pueden desplazarse.
5.=- Duracibén de la carga.- Cuando la carga actua por un pe

riodo prolongado de tiempo, las deflexiones aumentan por
efecto de la contraccibn y el flujo pldstico del concre-
to. Por lo tanto, aumenta tambi&n los momentos adicio-
nales y la reduccifn de resistencia por efecto de esbel-
tez,

Criterios que marca el Reglamento de Congtrucciones del
Departamento del Distrito Federal para la clasificacién
de columnas y la obtenciBin del Factor de amplificacidn
de momentos.

1.~ Para miembros con extremos restringidos lateralmente:
51 %ﬂ 7 34-12 (~2) 2> columna corta

' . M1, 5
0 'fE?‘»’34 12 EQJ ==~ columna osbelta

51 = :)> 100 prteryed columna muy esbelta.
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Para miembros con extremos no restringidos:

<: 22 > coluﬁna corta

——

Si 100>!§'§. > 22 f) columna esbelta
KH
r

si N 100 > columna muy esbelta.

Donde KH es la longitud efectiva de pandeo
r es el radio de-giro de la seccién.
M1<] M2 son los momentos en los extremos de la colum

na, que incluyen las excentricidades accidon
talos piren le condictidn mAs deufavorable,

M
(+ ﬁ?’ Para curvatura‘simple
(- %%) Para curvatura doble.

' Factor de ampiificaci6n de momentos (§)

1.~ Para miembros con extremos restringidos lateralmente:

_ Cm o - M1, o
§ = o > 100 Cm= 0.6 + 0.4 (35) > 0.40
Pec
Pc = F,R[ 2 pr
( KH)2
EI = 0.40 %Is_d'i" Ec = 10,000 \E'C

Ig = inercia de la columna

ﬁ = Relacifn entre el maxi
mo momento de digeho -
por carga muerta y el
mdximo momento de dise
Ao total.

Para miembros con extremog no restringidos lateralmente,
se tomard el mayor valor que resulte la siguiente expre-=-
sibn, 6 el obtenido por la expresi6n del inciso 1.

o _im >1.00

Las sumas se ref S a todas Las columnas del entrepiso.
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Il sorie de ojercicios que a continuacibn se presenta se divide
en don parten:

1,-

rc-1

FC-2

Me-3

rc-4

FC-5

rc-6

FC-7

L.~

FC-8

FC~9

COLUMNAS CORTAS

Revisidn de una columna de concreto reforzado sometido a
flexocompresidn axial utilizando el método general.

Determinacifn del diagrama de interaccifn para una colum-
na de seccibn rectangular.

Revisar una columna de seccifn rectangular, empleando las
ayudas de disefio, sometida a flexocompresidn axial,

Disefiar una columna de seccibn rectangular, empleando las
ayudas de disefio, sometida a flexocompresi®n axial,

Revisar una columna de seccidén circular, empleando lag --
ayudas de disefio. - .

Digefiar una columna de seccifn circular, empleando las -~
ayudas de disefio.

Revisar una columna de seccibn rectangular, sometida a --
flexocompresidn biaxial. .

COLUMNAS CON BIFECTO DE ESBELTEZ.

Disefio de una columna sometida a flexocompresifn axial, -
de seccibn rectangular. :

Disefio de una columna de concreto raforzado y seccidn cir
eular. :



FC-7

FLEXOCOMPRESION

EJERCICIO FC~1

Revisar la columna de concreto reforzado, aplicando el método ge
neral, sometida a efectos de flexodomp:esibn axial.

DATOS:

Concreto f'c = 200 kg/cm2 4

Acero fy = 4200 kg/cm2 ﬁT:_

Carga muerta Pcem = 20 ton 4

Carga viva Pcv = 12 ton el e TR
Area de acerc 6 # 8 (30,42 cm?) .30

Excentricidad de disefio ed = 40 cm. l

No considerar los efectos de las 4b"_m§0 .
varillas que estan restringidas

por Ja grapa

eil=40 .
SECCION DE COLUMNA
Resistencia del concreto a compresibn:

f*c = 160 kg/em2  ;  £"c = 136 kg/cm?

SOLUCION:

1.~ Obtencidn de la carga y momento dltimo actuante.
Pua = F.C. (Pcm + Pcv) = 1.4 (20 + 12) = 44.80 ton.

F.C. = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes con
aciones variables. ‘

Mua = Pua x ed = 44.80 x 0,40 = 17.92 ton=-nm.

2.~ Obtencidn de la cérga y momento Gltimo resistente,

Ec=0,003 bfvc
A Iy P e e e —e e fog :_::/,-. —— — — - o=
0 .

.lﬁﬁ L

SEQCIN DEFORMACIONES ESFUERZCS



I'C-8

E's = - 0.003

0.003(c-4) s =
C

d x 0,003
c

Suponiendo C = 27.9 cm. i a=0.8C = 0.8(27.9)=22.32 cm.
- 0.003(27.9-4)

E's 55 = 0.0026> By = 0.0021 .\ £'s = fy
Es = ﬁ§§§—8499§ - 0.003 = 0.0019 < Ey = 0.0021
fs = Es X E = 0.0019 x 2 x 105 = 3892 kg/cm?.

El acero en compresibén fluye y el aceroc en tensibn no llega
a su limite de fluencia. o

Cc = abf"c = 22.32 x 30 x 136 x 1073 = 91,07 ton~m.
Cs = As £y = 3(5.07) x 4200 x 10~3 = 63.88 ton-m,
-1 = -Asfs = ~3(5.07) x 3892 x 10~3 = 759.20’ton-m.

FUERZA BRAZO MOMENTO

(Ton.) (m) (Ton-m) .

Co=491.07 0.1384 12.60

Us=+63.88 0.210 . 13.41°

159,20 ~0.210 12.43

P =95.75 ‘ M=38.44
PuR = F.R.P = 0.85 x 95.75 =81.388 ton

MuR = F.R.M = 0.85 x 38.44 = 32,674 ton-m.

MuR _ 32.674
PurR 81,3868

40.15 cm £ ed = 40 cm. - S. el valor supuesto de

1]

euR = 0.4015 m = 40.15 em.

i}

euR
C =+ 27.9 e¢m. an correcto.
La resistencia de los elementos de concreto sometidos a flexo

compresibn se reduce en el 15¢, esto ad, el factok de reduo-
cibébn ¥.R. = 0.85.
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CONCLUSIONES:

Bl método qennral consigte enp asignar valores a C determinado el
momento, la carga y su eXcentricidad para cada valor hasta igua~
lar la excentricidad calculada con 1a excentricidad de disefio, -

para ese valor lag carga y el momento son los que resiste la gec-
cibn,

PaR

il

81.39 ton > Pua = 44.80 ton
MuR

32.67 ton > Mua = 17.92 ton-m
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FLEXO COMPRESION

EJERCICIO FC-~2

polermipm el diagram de Toteraceddn  de una columna de coneroto
relorzado y seccibn rectangular.

L30 cm

P

DATOS

——

jF P

Concreto £'c = 200 kg/cm2 . v
Acero fy = 4200 kg/cm?
As 6 Vars. # 6 (17.1 cm?)

30 am.

Resistencia del concreto a compresidn:

E*c = 160 kg/cm? ; f'c = 136 kg/cm?
SECCION DE QOLUMMA

SOLUCION:

Nos limitaremos a la obrencibn de 7 puntos de la grdfica:

1.- Carga axial de compresifn que resiste la seccibn "Poc".
Poc = Agf'c + Asfy = 900 (136) + 17.1(4200) = 194220 kg.
Poc = 194.2 ton.

2o Carga axial de tengibn que resigte la seccifin "Pot",

Pot = Asfy = 17.1(4200) = 71840 kg = 71.8 ton.

3.~ Ohtencién de la condicibn balanceada (Pb y Mb)

s pey

a PO N S— CC
24 € : E'S .
- ’ zfij ’ . T
3 .T.... . L v . g

‘ ES :
SECCION - DEFORMACIONES ‘ ESFUERZ0S
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R's = Bx (c-r) -=@  Es = dEc - Bc -~ (@)

, Qe c
K's 0,003 (C-3) ; Bs = 27 (0.003) -~ 0,003
. C C
cb = ¢, de la ecuacién(?) Cb = dEx
Es+EcC

. Como para la condicidn balanceada el acero en tensifn fluye,
tenemos que Bs = Ey 0.0021.

Cb 27 (n.003)/(0.0021+0.003 s cb = 15.B8 cm.

ab w008 Ch - 0,8 x 15,88 = 12,70 cm.

i's= 0.003 (15.88-3)/15.88 = 0.0024 Ey= 0.0021 .°. el
acero en compresidn fluye y f's = fy

Cs = A'sf's = B.55 x 4200 = 35910 kg = 35.9 ton.

i

Ce = ab x b x f'¢ = 12,7x30x136 = 51816 kg = 51.8 ton.
P = paafy = B.55x4200 = 35910 kg = 35.9 ton.
FUERZA BRAZO MOMENTO
(TON) (CM.) {TON-CM)

+Cc=51. 80 {30/2)~-(12.7/2) 448.07

+Cs35. 90 (30/2)~3 430.80
-1 =35.90 | - (30/2)=3 430. 80
Ph :=51. 80 1309.67

Pb = 51.80 ton ; Mb = 13.09 ton-m.

4.- Para un valor de C = 3 cm., no trabaja el acero en compre-
8ibn y el acero en tensibn fluye.

Cc = abf'c = 0.8 x 0.3 (30 (136) = 9 792 kg = 9.79 ton.
T = Asfc = 8,55 (4200 = 35910 kg = 25.91 ton.

('a = 0

FUERZA (TON BRAZO (CM) MOMENTO (TON-CM)
Cs = 9.79 (30/2-(3x.,8/2) 135

== 35.91 = 1(3672) 03] 331

=

Pl = 26.12 . M1 = 566

(Pl = - 26,12 ton. Ml = 5.66 ton-m).
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f.- Para un valor de C = 20 cm.  4 a = 16 om.
1&%c~-tb5”?L1§?tiu-v ¢.0026 :> Ly m'n;nnnl ‘3. fluye el ace
ro de compresidn. ‘
£'s = fy = 4200 kg/cm?

0.081 .

s 55~ 0-003 = 0.0011 < By = 0.0021 .. no fluye el

acero en tensidn.

fs = Bs x B = 0.0011{2 x 10%) = 2100 kg/cm?

Cc = abf'c = 16(30) (136) = 65,280 kg = 65.28 ton.
Cs = Asfy =8.55(4200) = 35,910 kg = 35,91 ton.
-7 = Asfs =B.55 (2100) =-17,955 kg =-17.96 ton.

FUERZA (TON) BRAZO (M) MOMENTO (TON--M)

+Cc=65,28 (0.15-0.08) 4.57
+Cs=35.91 {(0.15-0,03) 4.31
~T =-18.85 -{0.15-0.03) 2.26
L= 82,34 M2 =11.14

6.~ Para un valor de C = 27 cm, no trabaja el acero en tensibn
y el acero en compresidn fluye; a = 0,8 C =0,8x27 = 21.6 ¢m,

Cc

= 21.6 (30)(136) = 88128 kg = 88.13 ton.
Cs = 8.55 (4200} = 35910 kg. = 35.91 ton
T= 0
FUERZA (TON) BRAZO (M) MOMENTO (TON-M)
+Cc=88,13 (0.15-0.108) 3,170
+Cs=35,91 (0.15-0.03) 4.31
P3 =124.04 M3 = B8.01

7.~ Para un valor de C= 6 em. a

1]

4,80
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TB'y om

0:00816=3) . 9,0015  Ey = 0.0021

f's = E's x E = 0.0015 (2 % 106) = 3000 kg/cm?

Es = 2080 _9,003 = 0.0105 > Ey = 0.0021 .. f£s = fy
+Cs = As'f's = 8.55 x 3000 = 25650 kg = 25.65 ton
+Cc = abf"c =  4.8x30x136 = 19584 kg = 19,58 ton
-7 = Asfy = B8.55 x 4200 =-35910 kg =-35.91 ton,
FURRZA (TON) BRAZO (M) MOMENTO (TON=-M)
+Cc =+19.58 +(0,15-0.024) 2.47 -
+Cs =+25.65 +(0.15=0.03) 3.08
- T =-35,91 -(0.15-0.03) 4.31
P4 = 9,32 M4 = 9,86

BUNTO CARGA TON MOMENTO " TON-M

Poc +194.20 00.00

POT - 71.80 00.00

Cb + 51,80 13.09

el - 26.12 5,66

c2 + 82.34 11,14

c3 +124.04 8,01

¢4 + 9,32 9,86
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PR (ton)

P6c=194.2d

kFALLA EN
COMPRESION

Pb=51.80 L ) o o e e cb ... L -

{ FALLA EN
TENSION

| [

a1 Mb=}3.09 MR (ton-M}

Pohr~71.80«(/////

DIAGRAMA DE INTERACCION
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CONCLUSION:

Bl dlagrama Jdo intoracei8n os al lugar geomBtrico de las vombg
naciones de carga y momento que resiste la geccidn.,

Los valores de PR y MR que se obtienen el diagrama de interac-
cibn, se deben multiplicar por un factor de reduccién F.R. =
.85 para obtener la resistenpcia Gltima de la columna.

La condicibn balanceada divide el diagrama de interaccifn en
dos zonas:

<

i.~ Zona de flexocompresibn, corresponde a los puntos del dila-
grama que se encuentra entre Poc y Cb.

2.~ Zona de flexotensidn, comprendida entre Pot y Cb. -
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FLEXOCOMPRESION
EJERCICTIO FC-3

Determinar la carga axial Gltima resistente y momento ﬂltimo re
sistente de una columna de concreto reforzado empleando los dia
gramas de interaccidn de las ayudas de disefio y compararios con
los elementos mecénicos filtimos actuantes.

DATOS: ‘r
Concreto: £'c = 200 kg/cm2 L 50 cm. ol
Acero : fy =4200 kg/om 4 i ]
Mua = 17.92 ton-m s gl ©one
Pua = 44.80 ton-m '
P.qa~

No considerar los efectos 30 an

de las varillas que estan res
tringidas por la grapa. Q

SECCION [E CofMa 4 -
Resistencia del concreto a compresifn:
£*c = 160 kg/em?  ; f"c = 136 kg/cm?
SOLUCION:

1.- Determinacibn de la excentricidad de disefio "ed"

M=P. e ; e = % '
- eq = lMma _ 17.92
ena = ed = Pua = 44,80 " 0.40 mts.

2.~ Determinacidn de PuR y MuR

% = %% = 0, 92 3> utilizar la figura 4 5 de las ayudas de
disefio.

%? =‘§% = 0.80 De la figura # 5 obtenemos:

p=28- £B-00) = ¢.0203 K= 0.47-

a=pr%- -0 0203%2-9--10.5263 R = 0,375

.. PHR = K F.R. bhf"c = 0.47x0.85x30x50x136 =81.49 x 103 kg.
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MaR = R v.thh?fﬁé m 0,375 x 0,85 % 30 x (50)2x136232.51x105
’ " » | kg-Cmo

PuR = 81.49 ton >Pua = 44.80 ton

MuR = 32.51 ton~m > Mna = 17.92 ton-m.

CONCLUSION:

La columna resiste los elementos meclnicos a que as somati-
da.

La carga y momento resistente obtenidos de las ayudas de di-
sefio son iguales a los valores obtenidos pox el método gene-
ral del ejercicio FPC-1.

PuR ~ B81.49 £ PuR =« 81.39 ton.

MuR = 32.51 & MpR = 32.67 ton-m.
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FLEXOCOMPRESTION

EJERCICIO FC-4

Disehar una columna de concreto reforzado y seccién rectangular
sometida a flexocompresibdn axial.

1X
DATOS: ' ;
. 30<m&
Concreto f'c = 200 kg/cm? : T
Acero fy = 4200 kg/cm : 4
Carga de servicio Ps=30 ton
Momento de servicio Ms=9%ton-m ‘
d
. Y
25 am. s
40 cm.

SECCTON DE. COLIMNA

Resistencia del concreto a compresidn:
£r¢ = 160 kg/cm2 H fle = 1365kg/cm2
SOLUCION: ‘

Obtencién de la excentricidad de disefios "ed“
excentricidad de disefio = excentxicidad’ calqulada + excen-'
tricidad accidental. . oo 5?

La excentricidad accidental %tomari el mayor valor que requl
te de las siguientes expresiones: - _ _ :

eacc. >{g g:"h = Q0,05 (40) = 2 cm.

ed = ecalc. + cacc. = Mg + eaco. =.9 + 0.0z 0.32 .
g ?g S T T
Obtenqién de Pua y Mua ' ’

'
‘

Pua = F.C. (Ps) = 1.4 (30) = 42 ton

Mua = Pua x ed = 42 (0.32) = i3.44 ton?m;
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3.~ Obtencibn de As
Suponiendo un recubrimiento de 3 cm,

dv h -~ 1 = 40 - 3 = 37

% = %3 = 0.925 3> utilizar figura # 5
K = Pua _ 42 x 103 s 0.36
F.R.bhf"ec 0. 25) (40 6 *
R 0044
g o Mua 13.44 x 163 4

= F.R.BRZETS ~0TB5(25) (30)Z(136) = 0-29

" !
b - quc . 0.442(336) - 0.0142

As = PAg = 0.0142(25) (40) = 14.25 cm con 4 Vars. # .6 + 2
: Vers. # 5 As = 15.38 cmz.

1 40 L

1 1
° 0 @25
Oame

25
b B
SECCION DE COLUMNA
CONCLUSION:

La columna requiere de 4 varillas del # 6 m&s 2 # 5 para
resistir las golicitaciones & que se somete,
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FLEXoc OMPRGE SIonN

EJERCICTO FC-5
Revisar upg columna de seccibn cireylay sometida g flexocomprg
s 16n axial, utilizande los diagramag de interaccién.

® 643
DATOS ; .

]
—ee
Concreto . f'e 200 kg/cm?
Acero 2 fy = 4200 kg/cm2
Recubrimiento rr= 4 cm, ;
Excentricidag ed= 20 cp, 5 D= 40 ¢p.
Area de acero As=30, 42 cm

)

1

)

| ‘ ' ' Dn = 32 cm,

SECCION
CONSTANTES pg CALCULO;
f*c = 14p kg/em? f'c = 136 kg /cm?
SoLucIoN
%? 23 0.80 utilizar ja figura #14 de 1ag ayudas de dgp
sefio:
%§=—2-0Q=o.s De la fig, 4 14
b 4(30.42 R = 0,215

)
Ty = 00242 K= 0,425

= 0.0242 (4200, 0.75

K = PuR ! PuR = 0.425(0.85)(40)2(136) = 78,608 kg,
- FoRD2ETS : : ~ o .
. PUR = 78,61 top, o

Q
[/
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_ MuR ) _ 3 _ ]
R = F.R.DIE"C ; MnR=0.215(0.85) (40) 2 (136)=1'590,656 kg-cm
MuR = 15,91 ton-m.
CONCLUSION:

La seccidr resiste una carga Gltima de 78.61 ton y un momen-
to Gltimo de 15.91 ton-m., para una excentricidad de disefio
de 20 cm.
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FLEXOCOMPREGSTION

EJERCICIO FC-6

22

Disefiar una columna de seccibn circular sujeta a f£lexocompre-
sibn axial utilizando los diagramas de interaccidn de las ayu-

das de disefo.

DATOS:
——
Concreto f'c = 200 kg/cm2
Acero fy = 4200 kg/cm2
Carga muerta Pcm= 50 ton.
Carga viva Pcv= 25 ton.
Excentricidad e calc. = 15 cm,

SECCION

Resistencia del concreto a compresién.
f*c = 160 kg/cm® ; £"c = 136 kg/cm?
SOLUCION:
1.~ Obtencibn de la excentricidad de disefio "ed".
{o.os D = 0.05(50) = 2.5 cm
e acc.

2 cm.

ed = e calc. + e ace. = 15 + 2.5 = 17.5 cm.
2.~ Obtencibn de Pua y Mua

F. C. (pcm + Pcv) = 1.4 (50+25) = 105 ton

L]

Pua

Mna Pua x ed = 105 x 0.175 = 18.4 ton-n,

D = 50 cm.
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3.~ Obtencibn del acero requeridoc.

Suponiendo un recubrimiento de 3 cm., y un zuncho de confi-
namiento, tenemos ques

Dn = D~r = 50 -(3)2 = 44 ¢cm
Pn . 44 4.an 2 . £ # 12 4
S i 0, 2 0.9 .. Utilizaremos la 12ura e
' 1am ayudas do digaiio.
ed _ 17.5 _
T = %55 = 0-35
- 3
K‘Pua2 zl()leO2 = 0.36
F.R.Def"¢c 0.85x(50)“x136
5
R = Mua - 184 x 107 = 0.13
F.R.D3f ¢ 0.85 x {50)°x136

De la figura 12 encontramos que q = 0.25

= gf'"c _ 0.25x136 ~ - 20 _ 20 '
P =% = T4z00 = 0.0081 > Pmin Ty ™ 3700 =0.0048
2
4 .

Con 6 Vars. # 6 As = 17.10 cm® > As requerido = 15.90 cn?

.o Coxrecto.
CONCLUSION:

La columna requiere de 6 Vars. # 6 para resistir las solici-
taciones indicadas. El porcentaje de acero es mayor que el

minimo y menor que el méximo: Pmin= 0,0048 < P =0.0081 <
Pm&x = 0.08. ’
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FLEXOCOMPRESION
EJERCICIO FC-7

Determinar la carga @Gltima resistente de una columna de seccidn
rectangular sometida a flexifn biaxial utilizando el mé&todo de

Bresler, 1 b4

DATOS: ;{i_cm.
Concreto f£'c= 200 kg/cm? Fo 8§ :I.4
Acero = fy=4200 kg'/cm2

Area de acero As = 6 Vars.#8 (30.42 cm?)
Excentricidad e cale. y = 30 cm.
Despreciar el efecto de lag varillas

que estan restringidas por la grapa. h=50¢m, |
Excentricidad e cale, x = 10 om. : r

o ¢

Registencia del concreto a compresibn: —1-—1 [
f*c= 160 kg/cm? ; £"c = 136 kg/cm? e %0em 1
SOLUCION: » SECCION DR COLIPNA

.

1.~ Determinacibn de edx y edy.

2cm = 2 ¢cm
@acc. X 219 0.05b = 0.05 (30) = 1.5 cm.

i
L}

2 cm. .
eacc. ¥ 2\ g.05hn = 0.05 (50) = 2.5 cm

edx

]

ecale., xteacex = 1042 = 12 om, -

i

edy = ecalc.y + eaccy = 30 +2.5 = 32.5 cm,

2.~ Determinacidn de Poc. ‘ .
Poc = F.R. (Ag€"c + Asfy) = 0.85 [(30x50x136)+(30.4284200)]
Poc = 282,000 kg = 282 ton. |

=Y
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3.~ Determinacifn de PuRy
d = h-r = 50-4 = 46 cm. %5 = g% = 0.92 utilizar fig. 8%

30, |
P=pp-dpedd-o00203 5 gavp £ = 0.0203 $39 = 0.2

= 32.5:” * =
2%1 5% 0.65 S. K= 0.5 ; R= (.358

PuRy = K F.R.bhf"c = 0.55x0,85%30x50x136 = 95.37210% kg.
4.~ Determinaci&n de PuRx . _

q=0.626; p=38=0.06620.5 ;a0

Para fines précticos, la digtribucifn del acero en la colum

na ge considerarf similar al de la figura & 10.

K= 0.64

PUR = = X P.R.bhf"c = 0.64x0.85x50x30x136 = 110,97%103 kg.

PuBRx = 110.97.ton. -
5.~ DPaterminacifn de PuR.

SR RN | - !
BuR = Purx * Pory ~ Poc

i TIber + sy - Tz < 060

PUR = 62.69 ton.

n
3

6.~ Roviglbn de limitacicnes:
PUR = 62.69 > 0.10 Poc = 0.10x282 = 28,30 toh correcto
7.~ Determinacifn de MuRx y MuRy |
MuRx = PuR x e calc.y = 62.69%0.30 = 18,80 ton-m,
MuRy = PuRx e calc.x = 62.69 x 0.10 = €.27 ton-n,
Considerando que la férmula de Bresler tiene un 100 de error:
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PuR = 0.9 x 62.69 56.42 ton

it

MuRx= 0.9 x 18.80

[

16.92 ton-m. .
MuRy= 0.9 x 6.27 = 5.64 ton-m

CONCLUSION:

La geccidn resiste una PuR = 56.42 ton, MuRx = 16. 92 tqn—m
Yy un MuRy 5.64 ton-m ! o ‘ g .

Al determinar los MuRx,y se tom6 la excentricidad calculada

"e calc.", lo gue nos p10porciona un factor dé seguridad -
mayoxr. o
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FLEXOCOMP RESION

BJFRCECTO 1'C~8

Disefiar la columna de concreto reforzado que se localiza en la
interseccifn de los ejes @ ~ ® de la planta baja, sometida a
efectos de flexocompresidén axial.

DATOS: : Y‘
conerelto £l = 200 kg/cm2 )
I0TON 25 TON
Acero  fy =4200 kg/cm?  (A— N 20TON
Pua = 50 ton
Bd = 0.6 {(constante)
25TON |SOTON [s0TON
Ax # 0 O
z
T : ‘
PV ALLED ©—foron _losTon [asTon X
/ \ O @ 0 ©® 0
- , Rl ANTA E%JA
\; | oo = . %o.60
7, 7r ke b, 77 ;77-—--——-;- ¥ ! A a
& © S8 6 6 6 | 3.20
o N
6M L 6M LGMFGM_}_GM_'[GMJ_ | o q :=Yoso
ELEVACION EJE 2 ELEVACION EJE B ' o
4,70
1 - -
TT7777777777277 ~ 1
DETALLE ()
_ Y 12
Y - ' : | Puor30TON

'1""“ r 7 [ T\uezosTON M

£%
F<

¥ < [0.30 ' -
h=0. S : ‘ _ .
'lr 20 'L ’ ) \./MH’IG.WTON'M
SECCION DE COLUMNAS . : /
‘ ‘ 0.30 Pio= 30 TON

SECCION DE TﬁABES -+ ELEMENTOS MECANICOS
) "ULTIMOS ACTUANTES DE .

7. COLUMNA

0.60
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Resistencia del concreto a compresidn:
f*c = 160 kg/em® ; f£"c = 136 kg/cm?

SOLUCION:

1.~ Clasificacién de la columna:

H

i

4.70 mts. = 470 cm.

r

il

0.3 h=20.3 x50 =15 cm,

30 x 503 . 30 x 603
1o = 20E900 - 312,500 em? 5 It = T2 = 540,00 cmd

Ei 1 gjL columnas = 31%380 + 31%;80 = 1641.5 cm3
- I _ 2 x 540000 _ o3

> 2 5 trabes = 2.%380000 - 4800 |

Nudo I YW= 0 por ser empotramiento

Nudo IT Y= 5-1 - ligébs = 0,912

e la figura 16 de lar ayudas de disefio, en el nonograma (b).
obtenemos K = 1.13

Ki _ 1.13 x 470

T - s = 35.40 cm.

Como 22 <:~%§— = 35.40 <: 100 la columna es esbelta.

Determinacién del factor de amplificacién de momentos:

Para miembros con extremos no restringidos lateralmente el
factor de amplificaci6bn de momentos ser8 el mayor valor que
resulte de las expresiones siguientes:

. ;
e — > 1.00 _ _. 2.1
< bn
- 2e 7
Cm ™.
d = -1-« A:.p:ii—~-" "y" 1 00 - 2-2
Pc
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La ecuacibn 2.2 considera la columna con extremos restrin-
gidos.

.- Aplicando la ecuacibn 2.1 tenemos:

J Pua =3 x50+ 8x 25+ 4 x 10 = 390 ton.
rara las columnas de ejes 2, 3 y 4 '
FRVT%I Ee I
Pc.—:-——'———-——-—-——-— Hi 04
(XH)2 (1+pd)

Ec = 10000 VE'G = 10,000 \Z00' = 141,421 kg/cm?
I = Ic = 312,500 cm?

0.4 % 141,421 x 312,500 _ . 1w 1010 2
EI = T 5 0.6 ! = 1,10 x 10 kg cm*,
2 10 o |
pe = -85 % 3.14° x 1.10 x 10°_ . 375 602.7 kg. = 328.6 ton.

(1.13 x 470)<
Para columnas en ejes 1 y 53

Nudo inferior I,Y¥ = 0 por ser empotramiento
Nudo superior II:

| ( <) ¢olumnag = 1641.5

Hi

I .

= trabe = 540,000 _
L goo - 200

W = 1641.5/900 P Y= 1.82

De la figura 16 de las ayudas de disefio, en el nomograma {h)
obtenemos K = 1.24 -

KHi=1.24 x 470 = 582.8 cm.

0.85 % 3.142 x 1.10 x 1010

Pc = 5ET B2 T = 272, 888 kg £ 272.9 ton.

SPc =9 x 328.6 + 6 x 272.9 = 4594.8 ton. -

= 1 =
d = - 350 = 1.993
' 4594.8
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2B) .~ Revisibn local de la columna, suponiendo sus extremos
restringidos lateralmente aplicando la ecuacifin 2.2,

Revisidn de la esbeltez de la columna.

Por flexionarse la columna en curvatura doble, los efec-
tos de esbeltez no se consideransi KH <: 34-12 (- ML)

r M2
pora ¥ - 0 y ¥ = 0.912 d¢ la figura 16 de las ayudas
de diseno en el nomoyrama (a) obtenemos K = 0.62.

KH _ 0.62 x 470 _ ;9 43

T 15
La condicibn mis desfavorable para 34-12 (- Ml) se pre-
M2
senta para el menor valor que pueda tener Ml y sc obtie-
MZ

ne al considerar las siguientes excentricidades.

e acc;> 0 05 H = 0.05 (60)
cm.

It

3 em rige.

e calc.1l = 16.50
50

Y o N
e cale.2 2§0§Q = 0.57 m.

= 0.33 m.

M1 = Pu (e calc.l - e acc.) 50(0.33-0.03) 15 ton-m.

il
n

M2 = Pu (e calec.2 + e ace.) 50(0.57+0.03) 30 ton-m.

]
n

34 - 12 (-~ 15) =
30
como K = 19.43 & 34-12 (-M1) = 40 1os efectos de eshel
M
tez se desprecian para esta condiciény ¢ = 1.00
CONCLUSION:

El disefio de la columna se realizari para el mayor valor de
d que resultd ser el del inciso 2A.

d =1.003 = 1.10
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3.~ bHeterminacibn de Mua.

El momento Gltimo actuante se obtiene de considerar la
excentricidad accidental para la condicibn m&s desfavora_
as! como tambi&n el factor de amplificacitn de momentos.

Mua = Pua (e cal.2 + e acc.) x d-

Ppna = Pu = 50 ton.

Mua = 50 (0.57 +0.03) x .10 = 33 ton-m
Mpa = 50 (0.33 -~ 0,93) x 1.10 = 16,5 ton-m,
4.~ Determinacibn del acero requerido:

Mna = 33 ton-m.
Pua = Pu = 50 ton

_Considerando un recubrimiento de 3 cm. d = 47 om.

d. £1-0.94=0.95 utilizar la figura 49 de las ayu-

das de disefno,

. Pya 50,000 -
©FLR DhIf'e 6'.'§§x30x50x3?§6 0.288

- Mua _ 33 x 10° - ,
R = FTR. bh?f"c - 0.@5x30x50Z%136 ~ 0-381°

de la fiqura 9; q = 0,92

_ 0.92 x 30 x 50 x 136 _ 2
As = 5300 = 44.68 cm

Usar 16 vars. #6 As = 45,60 cm2.

La distribucibn de varillas se har& conforme se indica eh
la figura 9

Revisibn del porcentaje de acero

Pmin = g5~ = 0.0048 < P = 32220 = 0.0304 < Pm&x=0.08

Jv  Correcto.
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30 cm,

® iGvars. 86

A

!

i
=

SECCION NE COLUMMA,

CONCLUCION:

La columna requiere de 16 varillas #6 para resistir los eie-
mentos mecdnicos a que se somete,

La columna resultl ser esbelta y predomina el factor de ampli
ficacitn de momentos al considerar la columna con eéxtremos no
restringidos.



FLEXOCOMPRESTION

EJERCICIO FC-9-

FC-33

.
.

Disefar la columna de seccibn circular localizada en la intersec
cibn de los ejes (O -~ @ de planta baja, sometida a esfuerzos de

flexocompresibn axial.

DATOS:

Concreto £'c= 200 kg/cm2

Acero fy =4200 kg/cm2
Pu = 30 ton.
Mal = 1 ton-m
Ml n 2 ton-m
ed = 0.5

I columna = 39 761 cmd

No esta restringido el
desplazamiento lateral.

5.00
D H) L o
O—t
5.00
o @ |
6.00

PLANTA BAJA

[ ¢cargo ditime sobro
calumng {ton.)

Pu £ 30 TON

—————— mu T:2 YON-M

30 e

L »‘\Juux 2 1 TON-M

Puv30TON

ELEMENTOS MECANICOS

®

l0.60
R:=600
R=!32.5 l R=132.5 3.00
® —Joso
R=600
Rz79.52 R:79,%2 8.00
7 7,
l 6.00

ELEVACION DE EJES A, B yc
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SOLUCICN:
1.~ Clasificacifn de la columna:
Para columnas con desplazamiento lateral relativo

-

100 > f‘i.?- >~ 22 => columna esbelta

l‘) I = 0
by . BReol, 212,07 .
AR Sk trabes 60000 ° 038

Del nomograma "b" de la figura 16 de las ayudas de diseno

se determina K = 1,05 .

r = 0.25 D = 0.25 x30 = 7.50 cm.,

K H=1.05x 500 = 525 eon.
5;—[-' = 3;'?'353‘6“ 70 > 22 .*. la columna es echalta,
2.~ Determinacién del factor de amplificacibn de momentos.
d1= ﬂ,u > 1,00
~iPc
F.R.T[2EI ; EI = 0.4 S5
Pc = -—;L-- : ' -4 T
(H K)
EI = 0.4 x 10,000.VZ00 x 39761 _ 11499,473 kg .em?
(1 + 0.5) ’
_ 0,85 x U712 x 17499,473 -3 .

obn =14 x 4 + 30 x 2 = 116 ton.
Por' ser la estructura simétricat 2. Pc = 6 X i’c

>Pc = 45.64 x 6 = 273,84 ton

1
dL = = 1,73
1. 1o

3.- Revisibén local de la columna, considerando que el desnlana-«
miento lateral esta restringido. , ,

3.1.- Clasificacibébn de la columna:

100 3 K H & 34032 ML= columna esbelta.
r MZ T
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la excentricidad accidental para la condicifn nis des-
favorable seri:

005 D = 0,05 (30) = 1.5 cm.

€ acc. ;2 2 cm.. rige.

Ml Mul ~ Pux e ace, = 1 -~ 30 x 0.02 = 0,40 ton-nm,

[H

it

MuII+ Pux e acc., = 2 + 30 %0.02 = 2,60 ton-m,

Se presenta curvatura doble, por 10 tanto g% serd ne

gativo.

M2

3412(m)-—3585

<
={
[
(=

D el nomograma "a" de la figura 16
de las ayudas de disefic se determina

H}II = (0,35 K = 0.57
KA . 0.57 x 500 _ agans ML
-—F' -7—-5-6——-9 38 > 34-12 ;Ti = 35,88

<. la columna eg esbelta,

Determinacifn del factor de amplificacifn de momentos:

0.85 x T2 x_1' 499,473 -3
Fe 1{0.57 x 500)< x 107 = 154,87 ton.

tl

Cm = 0.6+ 0.4 (- 12) = 0.6 ~ 0.4 (34 = 0.5

{

/-

Cm - 0.54 . . ‘
52 - 1 Pu - 3“ = 0.h7 }1 .0 62 = 1100
T Be 15487 :

Pc
CONCLUSION.

4‘

' Predomina la condicifn para la columna con desplazamien
to lateral relativo.

S1=12.733 §2 = 1.00

4.~ Obtencifn del momento amplificado:"

Pua
Mua

Mua

=

it

fi

Pu = 30 ton.
(Mu + Pu % e acc.) & 4
(2 + 30 x 0,02) 1,73 = 4.50 ton-m.
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5.= Obtencidn_ggl acero Yequerido:

Pua 30x103
k=0 o3 X L =029
F.R.D2f"¢c 0.85x304x
a5
" ra = 220520 = 0.144

F.R.D3f"c 0.85 x 303 x 136

d . 26 o
5" 35 ° 0.837 = utilizar la figura 13 de las ayudas de
disefio para D = 0.85 de la fiqura 13, q = 0,33
" 97 nZ S“ 302
As = g X f____fyc X "2 = 0.33 x m—msc-x f 20

Ag

)}

7.55 cm? colocando 6 Vars. # 4 As = 7,62 cm,

Revigiftn del recubrimiento supuesto

: 1)
Especificando un tamafio miximo del asgregado dgrueso de —%—

oy JLB Pvar o= 1.5 x 1.27 = 1.9 em  (rige)
r totgl - ' :

Lom+ 5 pvar, =1+ 521 w16

r supuesto = 2 cm. => r total mfnimo = 1.9 em. - ). correcto

d=26cm,

SECCION DE COLUMNA
E1% o4
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CONCLUSION:

lLa columna result8 ser esbelta y requiere de 6 vafillas del nd-
mero 4 para resistir los elementos mecinicos dltimos agtuantes.

En la revisidn local de la columna sin desplazamiento en el in-
ciso 3, hay otra alternativa para valuar 5’2, al considerar la
excantricidad accidental actuando an el sentido apuesto, pero =~

este valor sigue siendo menos critieo que §1 por 10 quea se omi~
ti6 su cédlculo.,
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CAPITULO V

CORTANTE

El efecto primordial en un elemento de concreto de la existen
cia de fuerza cortante es el desarrollo de esfuerzos de ten--
si6 inclinados con respecto a el eje longitudinal del miembro;
son estos esfuerzos los que pueden originar la falla del ele-
mento a una carga inferior a aquella que producirfa una falla
en flexién. Una forma conveniente de representar los estados
de esfuerzos en los distintos puntos de un elemento consiste
en trazar las redes de trayectorias de esfuerzos principales
como se ilustra en la figura C-1, para el caso de una viga 1li
bremente apoyada sujeta a varlas cargas concentrada.

trayectorias de esfuerzos de compresién'

________ trayectorias de esfuerzos de tensifn.
e

FIGURA C-1 Trayectorias de los esfuerzos en una viga rectan*
gular simplemente apoyada. .

De Ja figura C~1 podrfa concluirse gue una Forma razOnable de
reforzar vigas de concreto congigtirfa en colocar barras de -
acero gsiguiendo las trayectorias de los esfuerzos principales
de tensifn. Esto, sin embargo, es poco préctico, ya que lag’

dificultades constructivas son obvias.



El refuerzo transversal que se utiliza en elementos de concre

to para aumentar su resistencia a los efectos de la fuerza cor
tante puede ser de distintos tipos, como son, los estribos ce

rrados 6 en forma de U que se pueden colocar en forma vertical
6 inclinados, otro tipo de refuerzo consiste en aprovechar par
te del acero principal de flexi6n, doblandolo en zonas donde -
ya no es requerido para tomar esfuerzos longitudinales, de ma-
nera que atraviege las regiones donde pueden aparecer grietas

inclinadas. :

777

R\\ AN

VARILLAS DOBLADAS

—

TMhzz] O

gy s ool e

TRI ggrmg9§
ESTRIBOS VERTICALES ESTRIBOS INCLINADOS CERRADOS . EN'U

FIGURA C-2.T1POS DE REFUERZO

La deduccifn de las féimulas para el dimensionamiento de un
clemento con refuerzo transversal ge basan en la idealizacidn
propuesta por Ritter conocida como analogfa de la armadura.
Ritter supuso que una viga con refuerzo transversal, en la cual
existen grietas causadas por tensiones inclinadas, puede idea-
lizarse como una armadura en la que el refyerzo longitudinal
funciona como la cuerda de tensi8n, el refuerzo transversal -
como las diagonales de tensibn, el concreto de la zona compri-
mida como la cuerda de compresidn, y las porciones de concre=-
to entre las grietas in¢linadas como las diagonales de compre
si6n., Esta idealizacién se muestra esquemiticamente en la —=
figura C-3.
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FIGURA C-5. ANALOGIA DE LA ARMADURA

Las esvecificaciones que contempla el Reglamento de Construc-
ciones del D.D.F., para el diseno de estructuras de concreto
sujetas a esfuerzos de cortante son:’

., Deaterminacion del gortante quo rosista el concreto Von,

1.~ La siguiente tabla ejemplifica la manera de obtener VcR
vara vigas con relacién claro a peralte mayor de 5

L/h »5



0.-CONCEPTO

1.~ As {longitudinal)

2,- b d {seccion)

3.- P = As/bd

4.~ 81 p<o.01

5.- VecR= F.R. bd(0.2730p) Yfrc
6.~ Si p ;>.0.01‘

7.- VeR =0.5 F.R. bd {f*]
B.~ VcR (5 6 7)

9.~ 81 h > 1.00 mts.

10.- VeR = 0.8 VcR (8)

.- 8i h/b> 6

12.- VeR = 0.8 VcR (8)
13.- Si h>1.00 y h/b> 6
4.~ VcR = 0.6 VCR (8)
15.- VeR (8 6 10 6 12 6 14)

~ - - BORCIN (D)

- - -~ EAACTONG)
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II

Para vigas con relacidn & 4 y cuando las caras y reac-
h
ciones comprimen directamente las caras superior e 1nfer
de la viga VcRe|Bouacitn @x (3.5~2.5 M _ > 1.00)]<1.5 F.Rbd {f*
Vd

Para vigas con relacidn L 4 y cuando las caras y reac-
h

ciones no comprimen directamente las caras superior e infe-
rior de la viga, VcR se valua con la ecuacitu

Para la relacibn % compredida entrxe 4 y 5, VcR se hari va-~

riar %%yealmente hasta los valores dados por las ecuaciones:
Y L[]

rara los incisos 2, 3 y 4 se deben seaguir los pasos del 9
al 14 de la tabla anterior.

Para secciones T, en las expresiones anteriores se usar§ el
ancho del alma, b', en lugar de b. 8Si el patin esta a com-
presiﬁn, al producto b'd se puede sumarse la cantidad t2, -
siando t el espesor del patin.

Miembros sujetos a flexocompresién.

8i Pu £ 0,7 f*c Ag + 2000 As
Ecuacién ()

VCR = [1 + 0.007 (Pua/Agﬂ X 6
Ecuacidn @

La Ecuacién@ sa utiliza si p<0.01 y la ecuacién@ an
caso contrario. Para valuar p se usari el 4rea de las va
rillas de la capa mis préxima a la cara de tensién o com=-
presitn minima en secciones rectangulares, y 0.33 As en -—
secciones circulares y bd se sustiyuye por Ag.

Si pn > 0.7 f*c Ag + 2000 As  se hard variar linealmente
VcR, en funcidn de Pu, hasta cero para Pn % Ag f"c+as fy.

g
As

4rea bruta de la sececidn
arca total de acero en la secciOn.

I

Refuerzo por tensibn diagonal en vigas y columnas.

Si Vu > VeR, se requerird refuerzo por tensién diagonal, la
separacidn de estribos estd dado por la expresibén siguiente.

S = P.R, av fy d (sen 6 + cos 8) ¢ F.R. Av £



III

v

vI

Av = 8rca transversal del refuerzo por tensi8n diagonal. (em?)
. & = geparacibn de eatribos (cm).,
8 —~ Angulo entre el eje de la pieza y el estribo
Vu y VeR (k9)
byd ({cm)

si va > 1.5 F.R. ba Vf*c > 5%
si veR < Vu 1.5 F.R. paNere => 8¢

ST AR}

En ning@n caso Vu ser8 mayor a 2.5 F.R. bd Nf*c

Cuando una reaccibn comprime directamente la cara del miem-
bro que se considera, las secciones situadas a menos de una
distancia 4 del paflo del apoyo pueden dimensionarse para la
miama fuerza cortante de diseflo que actda a la distancia 4,

Vigas con tensiones perpendiculares a su eje.

$i una carga se transmite a una viga de modo que produzca
tensiones perpendiculares a su &je, como sucede .en vigas -
que reciben cargas de losa en su parte inferior, se suminis
trar&n estribos adicionales en la viga calculados para que
transmitan la carga a la viga.

InterrupceiBn y traslape del refuerzo longitudinal,

En tramos comprendidos a un peralte efectivo de las secclo-
nes donde, en zonas de tensibn, se interrumpa mis del 33%--~
o traslape mis que 50% del refuerzo longitudinal, la fuerza
cortante méxima que puede tomar el concreto se considerari

de 0.7 VcR.

Resistencia a fuerza cortante por friccibn,

Estas disposiciones se aplican en secciones donde rige el
cortante directo y no la tensifn diagonal, por ejemplo en
m&nsulas cortas. El refuerzo que se utilice deberi ser =-
perpendicular al plano critico por cortante directo y debe
r& estar hien distribuido en la seccibn definida por el -=
plano critico. Dicho refuerzo deberi estar anclado a ambos
lados de modo que pueda alcanzar su esfuerzo de fluencia

en el plano mencionado.

La resistencia a fuerza cortante, VuR, se tomari como el -
menor de los valores calculados con las expresiones siguien
tess



F.R. M {AvEx £y + Nn)
VURE(F.R. [14 A + 0.8 (AVE x fy + NnJ
0.3 F.R. f*c A

donde AvP = frea del refuerzo por cortante por fricctﬁn (em?2)

A = &rea de la seccifin en el plano crftico (cm?)
Na = fuerza de compresifn normal al plano crftico (kq)
M = coeficiente de fricecibn

M = 1.4 para concreto colade monolfticamente

M = 1.0 para concreto colade contra concreto endure

rido. :
M = 0.7 para cogcreto y acero laminado.

fy « 4200 kg/cm

Para mEnsulas, Av{ se repartirf uniformemente en los dos ter
slos del peralte efectivo adyacente al refuerzo de tensifn -
por flexibn.

En la figura # 17 de las ayudas de diseiio se muestran log ==
requisitos de geometria y refuerzo para ménsulas.

Los ejercicios que a continuacibn se presentan gon log siw=~
guientes:

EJERCICIO C ~ 1 Revisar por cortante una viga de seccifn
rectangular.

EJERCICIO C - 2 Disefiar por cortante una viga de secaién
rectangular. : ‘

EJERCICIO C - 3 Diseflar por cortante una viga de seccién
‘ T, trabajando el patin en compresifn,
EJERCICIO C ~ 4 Disefiar por cortante una columna de sec-

cién rectangular.
EJERCICIO C - 5 Disefio de una ménsula usando el concepto

de cortante por friccibn.



CORTANTE
EJERCICIO C - 1

Revisar por cortante la viga mostrada en la figura.

DATOS:

Concreto  f£'c = 200 kg/cm2
f*c = 160 kg[bmz
f' = 136 kg/em?

Acero fy =4200 kg/cm?

porcentaje de acero p = 0.97%

Waua: 2,52 fen./m (INCLUYE PESO PROPIO}

. :CJCI. W PN .'2“4
E ! LYY
| 1} 825@20
047
in.o3
‘,_Vl'L(:‘.-o.:m ‘4' €:0.30
ke cer v mern e om0 e 0.25
SECCION
==t
SOLUCION:

1.~ Obtencitn del dingrama de cortantes.

2.52 x 7 .

5 = §.82 ton

vua mix =

Vud mub[ M\

\l‘lpo mox. -




2.~ Determinacibn de cortante critico.

El cortante critico se presenta a un peralte del paiio del
apayo. :

Ve = Vmuamax - Wna C% + d}

V¢ = 8.82 - 2.52 @:5-3—‘1

+ 0.47) = 7.76 .ton.
Vua = Ve = 7760 kg.
3.~ Determinacibn del esfuerzo éortante que resisﬁé el conqreté:
p = 6.97% < a.01 ; 30p = 30x 0.0097 = 0.2910 |
(9.2 + 30P] = 0.2 + 0.2910 = 0.4910 _ _—
YeR = T.R. bd (0.2 + 30p) VEFE !
VYoR = 0.8 x 25 x 47 Lo 4910) \EEB‘ = 5838 kg.

4.~ La separacibn de estribos seri: ‘ e ; .
g = E:R. Avfyd _ 0.8 x (2 x 0.49)x 4200 x 47 , G?-hﬁ om.

va - VCR 7760 - 5838

P.R. AvEy _ 0.8 x (2 % 0.49) x 4200 . '
§ =355 = T35 x 25 @3'_""‘"

y1.5 x FRbd {E¥%c = 1.5 x 0.8 x 25 x .47 160 = 17,835.2 kg.
. como ‘ o [
YeR = 5838 kg < Vu = 7760 kg <1 5 Fr bd . \lzwa'- 17,935 2 kg.

v

ta separaci6n1méxima admisible serf 8 <:b 5 4

¢.5 % 47 = 23.50 e, . la separacidn de eatr&bbs dalﬁﬂ“
# 2.5 20 es correcta. N Lo

CONCLUSION

Los estribos del # 2.5 con separacifn de 20 cm., en. toda la
viga, resisten los emfuarzos cortantes a -que: se gcmete la’

viga y cumple con la eapaficicaci6n de la sepazaclﬂh nﬂxima
admisible de . 23.50. ¢cm. .




co R TANT E '
EJERCICIO C ~ 2
Digefiar por cortante la trahe mostrada en. 1a figqi‘a.

: Wigs 5Q1en/m.
Woa:7.30ten/m, T L |

DATOS

Concreto: f'c = 250 kg/cm? '
‘ f*c = 200 kg/cmg l s l
Acero fy = 4200 kg/cm 1L 8.70 220} .
0.80, 1.50 .
2us AP ' 446
/_ 3B '
ra B ll L)

LY X
Jl_l \-—zus Ab 246 L \—z#sl loas |
€035 1y €:0.35 !
’ 0.70 5.50 2.50 2.20 CORTE AZA
31.501qn
h\
25.191on, 273 > L
' N O
ve:18.810n! fps"::;\f*. B
Ver=11,35ton | ! '!°ﬁ='§i§5}5ﬂ-
Ver:6.591n) | / : f;.'-
i £ $ ¢ . 0o
L] L) v ' Ll A ] - .
A B F
’r‘lﬂi&_?.._-.l VsR=6,85%0n.
¢ .o
VeRs3IN S L. _|verizgeron. -
% X
Ve=31,9410n. 4
N
S+ 38.3310n.

DIAGRAMA DE CORTANTE ‘
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SOLUCYON:

l.- Revisi6n de las dimensfones de la trabe,
Vua max. < 2.5 F.R, bd \f*c ' F.R, = 0.8 para cortante
Vua max = 38.33 ton = 38330 kg < 2.5 x 0.8 x 35 x 70 \]200':69296 kqg.

J.  la seccibn es adecuada.
2.- Revisibn de la separacibfn de estribos por especificacibn:

Si  vna mAx. < 1.5 P.R. bd {F*c D> smax < 0.5 d

)
Vua max = 38330 kg </ 1.5 x 0.8 x 35 x 70 @200 = 41578 ka.

LS. Smax = 0.5d = 0.5 x 70 = 35 cm.

.

3.~ Disenoc por cortante en el punto A a una distancia x = 0.70 mts,
3.1.,~ Determinacidn del Vua

En el punto A el cortante ﬁltimo actuante de diseifo co~'
rresponde al cortante crftico Vc que se presenta a un
peralte del apoyo. : |

sl

Vil ve 25,10 - Wua {d l‘%) ;o d o 70 em.
Vna = 0.35

25.19 - 7.30 (0.70 + —j-z—'-) = 18.80 ton. -

18 800 kg.

Vua
3.2.~ Determinacibn de VcR
El irea de acero en tensibn .es As = 4 Vars, # 6

As = 4 (2.85) = 11.40 cm®

_As _ 11.40 _ : .
p = bd = -3-5;(-70— = 0.0047 < 0.01 .

VeR = F.R. bd (0.2 + 30p) f*e
donde F. R. = 0,80 para coréante.

VCR = 0.8 x 35 x 70 (0.2 + 30 x 0.0047) {200 = 9413 kq.



El acero que se interrumpe en el punto A es:
As interrumpido = 2 § 6 = 2 x 2.85 = 5.70 cm,
As total = 6 # 6 = 6 x 2.85 = 17.10

As interrumpido

5,70 cm? > 0.33 As total = 0 X %7.10 =,
5

.33
.64 o©m
o Wl cortante calculado se reduce en 0.7 VcR.

VeR = 0.7 x 9413 = 6589 kg.
3.3.- Determinaciébn del refuerzo por tensibn diagonal.
V' = Vua - VcR = 18 800 - 6589 = 12 211 kg,

Usando estribos del # 3, la separacifn seri:
S = F.R. Ay fyv d < F.R. Av fy

VA 3.5 b
. 0.8x(0.71x2) x 4200x70 _ 0.80x(0.71x2)4200 _ ,
s == 73357 = 27,35 =T -38.94 o,
S = 27,35 < S max = 35 cm. correcto

Usar D% 3 @ 25 en.

.~ Diseiio por cortante en el punto B a una distancia x = 1;40 mts.
4.1.- Determinacidn de Vua
vaa = 25.19 Wua x = 25.19 -~ 7.30 (1.40) = 14.97 ton.
4.2.~ Determinacibn de VcR
El &rea de acero en tensibn As = 6 Vars. # 6 = 17.10 cn?
= 55 = 3599~ = 0-0070 < 0.01 .. |
VCR = F.R. bd (0.2 + 30p) ({E¥C = 0.8x35x70(.2+30%0.0070) {200’
VcR = 11348 kg. | ‘

4,.3.- Determinaci6n del refuerzo por tensién diagonal

V'zVua - VCR = 14970 - 11348 = 3622 kgq.

Con éstriboa del § 3
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s = E.R. AV fyd & F.R. Ay fy

, | 3.5b _

o L 0.8%0,71x2x4200%70 _ g . ,
5= THE] 92,20 em 4 38.94
S =38.94 cm 4 S max = 35 cm,

S o Usar O #3 @ 35 om. ‘
5.- Disefio por cortante en ol punto C a una distancia x = 7.825 mts.,

dcl cjo del apoyo izquicrdo 6 a un peralte del pailo ucl apoyo
derecho,

5.1.~ Determinacibn de Vua = Ve
Vna = Vo - 38.33 ~ Wua (d + —S—). _ '
vna = 38.33 - 7.30 (0.70 + %32 = 31,94 ton. = 31940 kg.
5.'2.- ‘Determinacibn de VeR |
‘ De la especificacifn que en zonas de tensifn donde se
interrumpa mis del 33% del refuerzo longitudinal, VcR

se reduce a 0.7 VcR en tramos comprendidos a un peral-~
te efectlvo de la seccibn.

As interrumpldo =4 46 = 11.40 cm®>0.33 As total=(7§6+245) =
7.89

S YeR = 0.7 VcR, vy el punto C esta en la zona de in-

fluencia donde se reduce VcR, !

El &rea de acero en tensibn ‘t;lue se considera es:
hs = (396+245) = 12.51 cm? |

p o -5 =) %}é?%] * 0.0051

VeR'= 0.7 F.R. bd (,0.2 + 30p) £

VeR = 0.7 x 0.8 x 35 x 70 (0.2+30x0.005) {200 = 6853 kg.

5.3.~ Deteminacmn del refuerzo por tensién diaqonal. &

V' = Vua - VCR = 31940 - 6853 25087 kg.

Usando estribos (T4 3 , |

s = Ex R.&L&Q < E__&-...l\.‘!_.fl,

‘g = 2.8%230. gé:&g.;oo:c?a ‘ 13 ,31 cn < 38 44

§ = 13.31 om < Smax = 35 em. .~ correcto. '

Usar O # 3 @ 12 com.



6.~ Disefic por cortante en el punto D aiuna distancia x = 6.20°

6.1.~ Determinacitn de Vua.

]

vua 38.33 - Wua (8.70 -~ x)

vma = 38,33 - 7,30 (8.70 - 6,20} = 20,08 ton=20080 kg.
6.2.- Determinacién de VoR.

El 4rea de acero en tensifn gque corresponde al p to D
del refuerzo positivo es: As = 4 § 6 = J.l 40 cm'

p=ps=3=40=0.0047 < 0,01

VER = F.R. bd (0.2 + 30p) ({E*c
* VeR = (.8x35%70(0.2+30%0, 0047} "‘2‘0}0

u
€K
a2
iy
«»
»*

0
.

El acero que se tnterru’mpe en el punto D esi

As interrumpido = 23 6= 5. 70 cm2>o 33 As total =0, 3
(6x2.85) = 5. 64

S» VER = 0.7 VeR = 0.7 (9413) = 6589 kg.
€,3.- Determinacibn dél refuerzo por tensifbn ld.iqgonal.

o V'= Yua - VeR = 20 080 - 6589 = 13491 kg,

o Coh estrrgos del # 3‘, la separacién serfs.

" § ='E.R. Avfyd < E.R, Avfy
v T T 35D

0.8x2 .xO. 71242002470
. 13491

S==2475¢m <Smax=35cxn.

s = -2475:111 <3894cm.
~Usar 43 @ 25 cm.

7.~ Disgefio por cortante en el punto E a una disfﬂrﬂ 2
x = 5.50 mts. v ,

7.1.- Detgminacién de Vua
Vua'= 38.33 - Wua (870 = X] .
Vua = 38.33 - 7.30 (8:70-5.50)=14,97 ton=14970 kg.
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7.2.-~ I)otcrminaci(’m de VeR
As = 6 §6 =6 x 2,85 = 17.10 cm?

p= ’13’753'5%60' = 0.0070 < 0.01 .-,

VcR = F.R. bd (0.2 + 30p) \E*c
VeR = 0.0%35%70(0.2+430%0.0070) {200 11348 kg,
7.3.- Determinacidn del refuerzo por tensifn diagonal.
Camo podemos observar los valores de Vua y VcR aen
iguales a los obtenidos para el punto B en el incife §.
por lo que la separacifn de estribos .es la misma.,
§ =Smax = 35 cm. .. Usar 04 3 @ 35 cm.
piscfio por cortante e¢n ¢l punto F a una distansin x = 9,60 mtR,
que corresponde al cortants critico Ve que se proaacnta on ol
volado, ‘
B.1.- Determinacién de Vua = Ve
Vua = Vo = 31.50 - Wua = (d + 3)
Vua = Ve = 31.50 - 5 (0.70 + &%) = 27.125 tone27125 kg
8.2.- Determinacibn de VcR

As = (7 # 6 + 2 4 5) = 7x2.85+2x1.98 =23.91 cm?

, < As _23.01
= ha THR10

= 0.0098 < 0.01 ..
VCR = F.R. bd (0.2+30p) {f*c =0.8%35x70(0.2+30x0,0098) {200
VCR = 13 659 kg. | | -

8.3.- Detcrminacifn del refuerzo por tensién diagonal. :

- V'zVna -~ Ve = 27125 -~ 13659 = 13466 kg.

F.R. Avfyd_ 0.8x0,71x2x4200x70
= V' - v 13‘—66 = 2‘080 amn.

§ = 24.80 an < S max = 35 cn.

s

Usar D43 @ 25 am..



En resumen podemos sintetizar los cfilculos anteriormente realizados en la siguiente tabla;

7

PUNTO A B c D E 3
l-1% 70 140 782.5 620 550 960
2.-{vua - 18800 14973 31940 20080 14970 27125
3.~|As (tensifn) C11.40 17.10 | 12.51 11.40 | 17.10 23.91
“4.-|p = As/bd 0.0047 0.0070 | 0.0051 0.0047 | 0.0070 0.0098
3.~/ (0.2+30p)= I 0.3396 0.4094 | 0.3532 0.3396 | 0.4094 0.4928
6.-|VcR =F.R.bd I{f*c 9413 11348 9790 9413 | 11348 13659
7.-|51 As int.»0.33 As tot. 5.705.6 | ————- 11.40>7.90 | 5.7>5.6| =~ - -
8.~|VCR = 0.70 VcR 6589 | m—=—m~m 6853 6589 ==~ ~| ==~ =
9.~|81 As int.<0.33'As tot, | - - - . ST |- -~ - < - ST ST

10.~|VcR = VeR - 11343 o = = ~ = - - - -] 11348 13659
11.-{V' = Vua-VerR 12211 3622 | 25087 13491 | 3622 13466
12.-|S=F.R.AVEYAN" 27,35 92,20 | 13.31 24.75 | 92.20 | 24.80
ia.f S=F.R.AvEy/3.5b 38.94 38.94 | 38.94 38.94 | 38.94 38.94
14.~/S max = 35 an. 35.00 35.00 | 35.00 35.00 | 35.00 35.00
15.~{S final @5 @3 | e 1 @25 ] @3 @ 25

3T~




Finalmente el armado de la trabe queda de la forma siguiente:

Lo 1 I
A S
' ’ | I BHRY i
HEELE a35 lezs | o1z 1| o
| 1 A : |/\ 1 |
‘! N \‘. 3 - !r %.1 A‘
' \-—'2#6 : \‘2#6 m \—2#6
o183 | 485 1.00 2.16 l 2.20
L 1 ) k| I 1
ARMADO DE TRABE
ESTRIBOS 143
OBSERVACIONES:

1.- Las fuerzas coctantes Vuaa ya estan afectadas por el factor
de carga.

2,- En las secciones donde se interrumpe el acero de tensibn, se
previd dejar la separaciBn mIinima de estribos en el &rea de
influencia camprendida en tramos a un peralte efectivo de la
seccibn donde se reduce VcR.
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CORTANTE

EJERCICIO C-3

Disenar por cortane la viga T del ejercicio F-6

DATOS:

Concreto f'c = 200 kg/cm
F¥c = 160 kg/cm2

Acero fy = 4200 kg/cm

peralte d = 43.5 cm.
factor de resistencia F.R. = 0.8 para cortante’

Wua: 2.35ton/m T 0.40

nim A PR | .vXﬂIx/;“
E—
|!

Sk

“' 12.00
-
|

IO.%B5
©V mox,: . : . » .
1410100, | . : ve
- v
. l [
Ve | \IVmox.=l4.I0!on. )
X ; ’ .

_.___/VUL_.__.-. ~

- ——— - ———

SOLUCION:

En la tabla siguiente se resumen los cdlculos realizados para las
sccelones indicadas, con las caracteristicas de la viga que se pre
sentan a continuacibn:



d=43.5 om;

.

L/h = 1200 » 24 > 5 ; As long. = 6{8 = 30.42 cm'Z

50

b'=20cm ; t=10cm. ; h=250cm 1.00y h=50=2.5{6"
i b' 20

SECCION '
0.- e “ve - A
CONCEPTO
1.~ | Distancia X 58.5 105
2.~ | vna 12725 . | 11632
3.~ |As long. ‘ 30.42 30,42
4.- |b'd | 870 | 870
5. [p = A8/ b'd >0.01 - | 0.035 | 0.035
6.~ |VeR = 0.5 PR (5'dit?) @*a | 4507 4907
7.- |v' = Vua - VeR . 7818° | 6725
8.- |S = F.R, Av fyd/V' | 18.32 21,29
9,- 18 = F.R. Ay £y/3.5 b' 47.00 | 47.00
10.-| 1.5 F.R. b'd {f*ag = K ) 13205 .| 13205
11.-|VeR < Vna K o ST SI
12.-{smdx = d/2 - | 22 | 22
13.-|/ 2.5 F.R. b'd = R -~ | 22009 22009
14.~{vua <R ] st st
15.-|s final 15 . 20
SE USARAN "4 2.8 i . ' ;;A-
: : Co € sIMETRICO
’ - ], _ 0.80'
] ol TR
| [
70015 | @20 I 040l .
u,_l S . | |00 g

VIGA T  SECCION VIQA



CONCLUSIONES!¢

Para rcsistir el cortante actuante, se regquieren de 7 estribos
del No. 2.5 colocados en los extremos de la viga a partir del
apoyo con una separacifn de 15 cm. dando un desarrollo longitu
+dinal de 90 cm. y en el claro central se requieren estribos -
del No. 2.5 con una separacifn de 20 cm.

Lo cdlculos se omitieron, presintadc los resultados y la secuen
cia de los mismos en la tabla mostrada.

Notese la diferencia que existe para obtener el cortante gue =-

ragsiste el congreto VcR entre vigas rectanqulares y vigas T con
patin en compresibn:

si p < 0.01

Vigas rectangulares .Vck = F.R..bd:(o.z + 30 P) {E*c”

_mgas T | CVOR = F.R. (b'd+ €7 (0.2 + 30 B) fER
si > 0.01

Vigas rectangulafes ,VeR %,0.5 F.Ra*ﬁd Q:fc

vigas T o © WeRi= 0.5 P.R..(b'4 4t e



CORTANTE
EJERCICIO C~4

Disefiar por cortants la columna del ejercicio FC-8

1Y " b 16 vars. ¢ 6
DATOS : . _11.14 ) .
Concreto f'c = 200 kg/cm2 {i:- T
f¥g = 160 kg/cm@ e L ' X
. f'¢ &« 136 kg/cm2 S aedits- » saiohatanandi
Acero fy. = 4200 kg/cm? o b d o
Lo se
P . .Il L
TP SECCION DI COLUMNA
uo180ton. . Ay Ayt
* : - ACQTACIONES EN 'CMS.

mMunf—“—“ﬁh
: [ L A . L
-[ Los Mua.incluyanelfactor.
L Mua;= 33,0 ton=m.: e I
b — X {470 ' X de amblificacidn do
 Muggs:l 8,8ton=m. | - " B
v i 'momonoqlfqor efectode asbeiter.

. kJMuoz ‘ i
#Pu(ﬂ 50¢tan, |

ELEMENTOS MECANICOS
 SOLUCTON: '

1.~ Determinacifn del diagrama Q‘e', co::t&'nte:_'w
_ Mual + Mpa2 _ 33 + 16.5 -

Vua.,= i I = 10,532 ton = 19532 kg
' Vuo , ' 4
.f_.._..‘.,f.
- H34.70

DIAGRAMA DE CORTANTE




2,-

4.f

:rlr* U"l:" =

Determinacién del cortante que resiste el concreto

Pua = 50,000 Kg (0.7 £*c Ag + 2000 As)=0,7x160 (30x50)+2000 (45.60)
Pua = 50,000 Kg < 259,200 Kg.

r = As (ten, Y/0 conp. min) para valuar P, se debar8 ugar el
w Sren do las varillas de 1la capa
' ‘ m&spa:dndma‘alatensidnocm«-
: presifn minima. ‘Para este ejer-
p=4x2.85=0.0083 citio se cénsiderarfn 4 vari-——
30 x 46 1llas # 6.

p=0.0083 <001 o .
VcR = F R. bd (0.2 + 30 P} 4f*c' (1w 0.007 (Pu/}-'g))

VR = o 8 x 30 x 46 (0.2 + 30 x 0.,0083) Jls o {14 10,007 (50,000/30 % 50)
VeR = 7,733 Ka, '

Revigidn de las limitaciones en las dimenslones de - la co~
Iumnas

= 50 cm <100 em .
=50 = 1.67 <6 : gorvlg_tanto 'no hay reducci&n
-3.6 e 0 ¥+ v

VeR. 7733 ¥g.
= 470 = 9,40>5
50

a = 10532 Kg<2.5 F.R. b {ETE’ 20520, 8x30%46 {i‘s‘&= 3izag.
Por 1¢ tanto las dimensiones de 'la seddibn aon adecmadas.
Obtensmn de 1la separacidn de estribos por cortante-

V' = Vna - VcR=10532 - 7733 2'799 Kg‘.

Usando estribos del # 2.5

e
\
'

§ = F.R., Av fy d = 0.8X0. 4932x4200x46 54;-3.2 om -
A YL .
F.R. Avfy = 0.8 x 0.49. x 2 x 4200 31.36 cm.

3.5'b . 3.5x30 T




.~ Revi{odfn de Ja aepavacidn de astribos cono columnag
por especificaciones:

.Sméx< {850/ 1fy ) ¥ var. long.
A8 g estribo = 48 x 0.79

= 30 cm,

[t}

(850/ i4200 } 1.91=25.05 cm.
37.92 cm. "

I

RIGE

Usar D ¢ 2.5 @ 25 cm.

0.30
e 16 # 6
| oo | @ #2.5@ 25 om.

1 \
SECCION COLUMNA

CONCLUSION:

La separacibn de estribos para restringir las barras. longi
tudinales contra el pandeo es menor a la requerida por cor
tante, por lo que se requiere de esgtribos del # 2.5@ 25 =~
cm. para obtener un buen comportamiento de la columna.
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CORTANT E

EJERCICIO C~5

DATOS: é= " “15
Coneeato L'on 300 kg/cm? 1~f~-T—-~
Acero fy =4200 kg/cm2 I e F——

Ancho de la ménsula b = 3¢ cm.  Puos2010n,

Huaz= 31on,
i

—

La ménsula se colars monolitica~
mente con la columna.

SEOMETRIA BE LA MENSULA
A_C.OTACI‘O'NES ENCMS,
CONSTANTES DE DISENO:

£%c = 0.8 £'c = 0,8x300 = 240 kg/cm? S ,
£ = 0.85 f*c = 0.85x240=204 kg/cm? (por ser frg <250 kg/cm2)

Por £lexibn, p mfh = 0,7 1o 0.7x 1300 ’
7};E= '4'2"[:00 - = 9.0029

Pactor de resistencia a flexibn F.R. = 0,90

~Factor de resistencia a cortante F,R. = 0,8g

Coeficiente de cortante por friceifn M =.1, 40

SOLUCION:

1.-"Cdlculo del &rea ge acero de refuerzo para flexién

Asl

Fri=os50 o §=1.20=1.220 = 24 o,

Mpa = ¢ pyg = 20x20,000 = 400,000 kg-cm.



Cuando la carga actua en la cara superior de la ménsula y si
la cuantfa, p = As/bd, es menor & igual a 0.008, su resisten
cia a flexibn se puede estimar con la ecuacibn siquiente:

MR = F.R. Asfys ; MuR = Mua
__Mpa _ . _ 400,000 - 2
AS =F R.fys - hsl i Asl = qrecsoowag - 4-41 om
L Asl - 1o 2
P =i ; suponiendo d = 37 cm.
P f5agy ~ 0.004 ; pmin = 0.0029 < pm 0.004 & 0.008

Coxrrecto

C8lculo del &rea de acero de refuerzo por tensidn directa As2.

Hua = 3 ton = 3000 kg.

Hua - 3000
F.R.fy 0.9x4200

Ag2 = = 0,79 cm2

A = Mol + As2 w 4.41 + 0.79 = 5,20 em?
Cdlculo del acero de refuerzo para cortante por fricoidn, Avf
La resistencila a fuerza cortante por fricciOnAVuR, gse tomar8

como el menor de los valores calculados con las expresiones -
siguilentes:

@ =-—=n ~~ F.R. M (AvExfy + Nu)
-------- F.R. |:14A + 0.8 (AvExfy + Nu)]
©—-'—"""""‘ 0;3 FoRt f*c A

da_' la ecuacidn@ VuR = Vua =iRR. M (AvE x fy + Nu)

.. Vaa . -
AvE = my—- ; Nu 0

20,000

= s 2
AvE = 5T, a%4200 ~ 4-25 cm

Revisibn para las ecuaciones ®y © ,

de ® Vur = 0.8 [14(30x401+0.8(4.25x4200+0)] = 24869 kg.
VuR = 24,869 kg > VuR = 20,000 kg. .. Correcto

de © VuR = 0.3x0‘.'80x240x30x40 = 69,120 kg. > 20,000 kg,

Por lo que AVE = 4.25 cm? es correcto.



ARMADO PROPUESTO

T

40

40

—35“ . {.

BARRA A LACUAL

SE SUELOAN LAS
VARILLASDEL# S

4
f =~
2. c
§he{2? \‘
™. ~SESTRIBOS CERRANOS B 8
\‘\ -
\__ 2VARILLAS# 4 PARA
SUSTENTAR LOS
ESTRIBOS
g
-
§ Y W ACOTACIONES EN CMS.
3 Vars. 4 5 A= 5.85 cm®
As = Agl+As2 = 5.20 om2
Diferencia’ 0.60 cm?
6 Vars. # 3 A = 4.26 cm? o :
' suma = 1.86 cm? que es mayor que AVE = 4,25 cm?



OBSERVACIONES:

Las cargas Pua y Hua son las de disefio, ya est&n afectadas por el
factor de carga. El factor de resistencia F.R. para tensifn, se
supuso iqual que el especificado para flexién. La gecmetrfa y el
armado propuesto para la ménsula cumple con los requisitos que se
indican en la figura # 17 de las ayudas de disefio.’
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CAPITULO VI

T O R 85 I O N

La torsifn en un elemento resulta de un momento de torsidn al
rededor de su eje. Los clemontos que se somsten a cfectops ~
de torsidén, se clasifican on dos grupos:

GRUPO I.~

GRUPO I1X.-

Torsibén de equilibric.

Son agquellos miembros cuya resistencia o torsidn -
gea directamente necesaria para el equilibrio de -
la estructura o de parte de ellas

Por ejemplo en una viga aislada de- planta curva, -
como las vigas curvas sin apoyo gque algunas veces~
forman la esquina redonda de un edific&a (figura -
T=1).

Torsibn de compatibilidad,

Son aguellocs elementos cuya resistencia a toraién.
no sea directamente necesaria para el equilibrio
de la estructura 6 de parte de ella. ‘Como cuando
la loga 'de un piso pe empotra en una viga y la ==
flexibn de la losa tiende a torcer-la viga (figu—
xa T~2).
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La torsidn produce esfuerzos cortantes que gon mdximos alxede
dor de la cara de la viga, sin embargo, en las vigas de sec—~
ciones pricticas, &stas, se alabean por la torsgién y los es~=
fuerzos unitarios no son proporcionales a su distancia del céntro
‘de rotacifn. Por ejemplo, en uni viga rectangular, el esfuer
zo cortante miximo queda a la mitad de la cara mayor, gque es-
la m#8 cercana al centro de rotacifn. Cemo la torsidn aumen=-
ta el esfuerzo cortante en.un lado de la viga y.lo reduce en-
el lado opuesto, aumentan los esfuerzos de tensian diagonal -
en ese lado. g .

Por recomendacibn cleben evitarse las cargas que producen prin -
cipalmente torsibn, siempre que sea p051ble..

Las disposiciones que nos indica el reglamento de construccio
nes del departamento del Distrito Federal, para elementoa cu®=
ya lopgitud no sed menor que el doble del peralte total del -
miembro, y que estén scmetidos a efectos de korsibn son 1aa -
sigutlentes: . : :

- Ll MOMENTO TORSIONANTE QUE RESISTE EL CONCRETO SIMPLE (TcR).
1.1 Para elementos sujetoa A torsién y .en conbinacién -

con los efectos de flexién, flexocbmpreaién y'cor--
tante: Kt .

En Seccioms Rectangulaxes ' 'mRaO 6 mb ,h Qf*c' e -@
B Seccicnes "I, "I, 4L mnd 0.6 F.R.$X21 v; \r .-'..@
bDonde X y' Y, son lag dimensionea menor y mayor ‘de == \
198 rect&ngulos en due gueda: descnmpuesta la seccibn;
al considerar cada aia y el. alma,aon el peralte com-

pleto de-'la seccién, ‘pero sin que,ge tome Y ma&or -
que 3X.

~El factor dé'feduqéi&n de rqugteﬁc{a‘por ;oraidhﬁp;n.ﬂq&o.ﬂ,;
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1.2 Prara elementos sujetos a torsibn y tensidn axiai.
En Secciones Rectangulares: TcR = Ecuacitn (DX (1-0.03 Tya )
| M
En Secciones "T", "I" 6. "L": TcR = Pouaci&n(@ X (1-0.03 Z:M a)
3
REFUERZO POR TORSION.

 Este refuerzo estari formado por estribos cerrados perpen

diculares al eje del miembro, coniuna doblez a 135° (re--
fuerzo transversal) y por varillas longitudinales, ( re—-.
fuerzo longitudinal).

2.1 Refuerzo tranvetsai*

T' = F. R. Asv F VC)X1 Yl _ ; -

< ®.
Donde:
'P'"ep el momento torsionante que toman los estribos
y. resulta de: la diferenciaentrg.el. momento torsio
nante Gltimo actuante; 'y el-momen@o torsionante que
resiste la secclbn de concreto gimple( T'- T‘la - TcR)

F. R. en- ul factor de raducaibn de &esistenoia para -
tcmﬂibn r, R. = 0,8 .

Asv es el &rea transversal de una rama ﬁel estgibo.
Fyv es el refuerzo de fluencia del estribo._

:..s 5eparac£6n de estribos.
X1l lado mano: del estxibo medido centro p cent:c.
¥l lado. mayor dal qatribo madido centrofa centtﬁ.'
O = 0.61,+ 0.33° n/n <1.5

2 1. 1 Refuerzo transversal por torsién de eguilibfﬁo -
(GRUPO I).

Para los elementos de este grupe, el gsfuerzo tor
sionante que resiste ‘la geccidn de copereto se . dee,
precia (TeR = .0) ,° gar lo que el ‘drea! de acerd xe-=



3.~

2.1.2

2.2

querida por torsibn se obtiene daespejando de la -
ecuacibn 3 :

ég! = Tua —- - C)
] T F.R.FyvX1 Y1

Refuerzo transversal por torsidn de compatibilidad
(GRUPO II) o

En los elementos de este grupo, se bueden despre«-
clar los efectos de torsifn si se pregentan cuale~ -
quiera de los siguientes casos:

Si [Tua 2 + Vu&)z ’
TCR | ver ) <u

Si Tua £ T'cR ; donde T'cR = 0. 35, TR

‘

De requexirse refuerzo transversal, se obtendri -
de la siguiente expresién deducida de le ecua016n(®

l%‘!.i] = Tua s TUeR. - ®
T L

s F.R.Fyv O X1 Y1

Refuerzo longitudinal.

El refuerzo longitudinal secahnﬂa ‘de la siguiente for
ma: .

AsL = 2 [A_-ﬂ} .(X1+Yl-)§ﬂ

Donde X1, Y1 y Fyv son los parémetros indicadét en'el

inciso 2.1 ; l?;v Tﬁ'es el obtenido de. las ecuaciones '

C) 3] C); Fy' ‘es el esﬁuerzo de fluencia del acero lon-
gitudinal.

REFUERZO TRANSVERSAL POR CORTANTE MAS TORSIOﬁ

El refuerzo transversal para la combinacién de los efectOs‘
de cortante nds torei&n, se caloulara aon la siquiente ex="
presidn:
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Donde; (As) es el obtenido de las ecuaciones 4 6 5
s T

¥Y; (As) es el obtenido para dos ramas de 4rea de ace=-
s v
ro de las especificaciones para cortante.

RESTRICCIONES Y RECOMENDACIONES.

4,1 Bl area de refuerzo transversal (estrihos) requeri-
da por cortante y torsifn, no seri menor que la ob
tenida en la ecuacion@ expresada a continuacién,
la separacibn S, no serf mayor gque el ancho de los-
estribos ni que la mitad de su altura, ni mayor de~

30 cm.
Asv + 3 T'eR ---®
B | (v + T) min TR RTYT YWY
x1"/2
[ Y1
< 30 cm.

4.2 Para el refuerzo longitudinal minimo requerido por
torsibn, la separacifn entre barras longitudinales
no oxcederd de 50 cm., su difimetro no seri menor -
gue cl do los cstribos y se distribuir8 cn el perf
metro de la seccibn transversal, colotando por lo~
menos una barra en cada esquina; determinfndose —--
con la siguiente expresibn:

AsL min = 2 E\sv ( X1 + Y1) %v
S .

Donde; ltéé!

= [Asv
S TS|V + T) min (ecuacién (6))

4.3 El momento miximo admisible de disefio por torsién
seri:

rua &7 T'CR (1 - Vama/ 2,5 F.R.b d {£*C )
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4.4 ©n caanto al disceno de los elementos a torsibn, lan
geceiones situadas a menos de un peralte efectivo -
de la cara del apoyo, pueden dimensionarse para la
torsibn que actGa a un peralte efectivo.

4.5 PBn cuanto a la combinacidn del vrefuerzo requerido -
por Lorsién con okras fuerzas interiores, sec podrin
realizar a condicién de que el &rea suninistrada no
seca menor que la suma de las freas individuales, y
que se cumplan los requisitos méds restrictivos de -
espaciamiento y distribucibn del refuerzo.

Los ejercicios que se presentan en este capftulo son log si--
guientes:

EJERCICIO T-1) Disefiar por cortante y torsibn una viga "L"
invertida de concreto reforzado.

EJERCICIO T-2) Disefiar por cortante y torsién una viga "T"
de concreto reforzado.

EJERCICIO T-3) Digeilar por cortante y torgifn una viga "L"
invertida en volado dg ocongrato yeforzade.



EJERCICIO T-1

TORSION

Disefiar por cortante y torsifn la viga de concreto reforzado
mogtrada en la figura.

DAYOS 3
Concreto f'c =
Accro fy =

Carga sobre losa

200 Kg/cm®
4200 Kg/cm2

Wa = 400 Kg/m2

Torsibn de equilibrio (GRUPO I)

] Lol 250
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W0:0.40 ton./m2.

IS10AS
AR R
()
® !
i
bzq X1: 1,60

) IXE'OSS |

CORTE A-A
[t

@

CORTE B-8

©_LOSA DE
\ ‘ YVOLADO
. ! ] € SIME TRICO —
‘ e BI’ lg“ } 0,18
- e N ) ‘
- £ = A 244 0.60
- A A
zaa—/ BL {ADICIONALES)
. inmaaaaes o
olso 4,50 ‘,'I 0.30
- AL Y



SOLUCION:

1.~

Tua mox.: .
7.28 toa~m,
-

Obtencifén de los diagramas de cortante y torsién:

Por cortante:

Wpa < RO e 14 [0.440.15%2.4) 1.9 + 0.30%0.60%x2.4] = 2.6
ton/m.

Donde F.C = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes y
variables.

Vna = 9 x 2.63/2 = 11.82 ton.
Por torsidn: A '
-“;:—'

fna = tua x L = 1.62 x 3 = 7.28 ton-m.

EJE

sfprm——

Vua mox.:
1t.82ton,

\ Vua mox. »
L 11L.82 ton
\\\\*\ — '

o ST

I
!
|
!
l
|

~— v - e ' .
\ . |Tuo max.=
I ‘ Y28 ton~m.

!
!
9.00 1
T




2.~ Dbiscio por cortante y Ltorsién.

2.1 Diseflo para el punto de cortante y torsi®n crfiticos
que se presentan a un peralte del paifio del apoyo.

El porcentaje de acero en tensibn es:

P=2As =5.07 x 2 x 2,85 x 2 = 0.0075<0,01
bd 30 x 70

El cortante que resiste el concreto serf:

VecR = F.R.bd (0,20 + 30p) ‘{f;c = 0.8 x 30 x 70
: (0.20 # 30 x 0.0075) {160
VcR = 9059 Kg.

El momento tiorsionante que reésiste el concreto serd:

TcR = 0.6 F.R. =X ; v; {E%G Tt

F.R. = 0.8 para torsidn. . fuTka
Y3 = 75 cm<3X3 = 3 (30)= 90 cm. |'3 g

| ‘ v 3K

Y4 <3Xg = 3 (15) = 45 cm.

Y4 = 45 cm. ' {xs 4

TeR = 0.6 x 0.8 [30% x 75 + 152 x 45] 160

TeR = 471 306 Kg - cm.

T'CR = 0.25 TcR = 0.25 x 471 306 = 117 827 Kg - cm.
El cortante crftico serd: o . ‘

Vuac = Vmax ~ Wua (0.40 + d) = 11.82 - 2.63 (0.40 + 0.70}=
. '- 8.~94‘ tOn. ' '

Vuac = 8940 Kg.
El momento torsionante critico serd:
Tueac = Tua mi&x - tua (0.40 + d) = 7.28 ~ 1.62 (0.40 + 0.70):

Tuac = 5.5 ton - m = 550 000, Kg -~ cm.

2.2 ‘Revisibn si Se acepta la seccidn de'la'ﬁiga:’
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Tna méix > Tua

Tua midx = 7 T'eR (1 - VWua/2.5 KR

Tna mdx = 7 x 117,827 (1 - 8940/2.5 x 0.8 x 30 x 70 {16®

Tua mix = 685,995 Kg - cm>Tuac = 550,000 Kg - cm .~

Saccidn es adecuada:

2.3 Obtencibn del acero transversal.

. la - :v

2.3 Para torsi6n, TcR = 0 por clasificarse del grupo I (tor-

'si16n de equilibrio)
Agv|{ = Tuac
s [T F.R. fYOX Y

3Q)= 0.67 + 0.33 x 70

i

Donde (1= 0.67 + 0.33 (¥/X)-<1.5

25
1.59> 1.5
RIGE
y f1 y Yl,son los lados nanor y maybr del eatribo medido
C.aC. - - L )
asv| =530 000 % 0;0624 {para- una
5 Jr 08x4200x15x25x70.' rama)..
2.3.2 Por cortante :
m.Vuac - VR = 8940 - 9059 '=0.00,

Asﬁﬁ
s _|v
2.3.3 Por especificacibn:

éﬁy? .
§ |V min.'

F.R. fy d 0.8 x 4200 x 70

= 3.5 x 30
0.8 x 4200

=3.5b
F.R. fy

= 0,0313 RIGE

2.3.4 El refuerzo de cortante ms torsibn seri:

0.0781
RIGE .

2.3.5 Por especificacibn:

hBY - = Tu -« T'¢R
SV + T min F.R, EYIX Y

asv| =[ asv.| + 1 [msv = 0.624 + 0.0313 =
S _|V+T S Jr 2 |Ls |V min S ¥

; donda ‘Tu = 4 T'OR

( para dos ramas)



Asv] = 3_T'cR = 3_(117827) =
(V + T) min. F.R, fyQQX y  0.8X4200x1.5x25%70
= 0.0401

~
ASf} = 0.0781
LS ([V+T

Usando estribos del # 4.

S = As = 1,27 = 16.26 .'. Colecar[l# 4@15 em.
— e A
0.0781 0.0781

La separacifn méxima de estribos ge toma del menor valor
que resulte de los siguicntos 3 valoresqs

X =25 25 _cnm. (RIGE) .
5S¢ Y/2 = 70/2 = 35 cm., & max = 30 cm,
30 cm = 30 cm.

2.3.6 Acero de refuerzo - longitudinal requerido por torsién

(ASL) . | |
AslL = E ﬁ'?.‘!] X +y) fx'—estribos'
s Jdp - fy vars. longb
AsL = 2 x 0. 0624 (25: + 70}, 4200 = 11 86 cm -(RIGE)
smopm e
' : ‘ 4200
AsL mixi.f [2 _A_é»}_:;' . X+ y) x en 1bos
(V o T)m!n - £y vars. 1ong.

ASL mih = 2x 0. 0401 {25 + 70) 4200 =.7.62 cm2
‘ 4200 :

Consideraremos que. el armado longitudinal de la viga,
satisface .10s requerimientos por fléxién ¥y torsibn, b
lo que se - omitir§ en 1lo subkecuente el d&lculotinr
e(tcer? de refuerzo longitudinal requerido por torsibn
ASL) .

3.~ Disgefic por cortante - y torsifn a una distancia de 1 S5 mts a
partir del pafid del apoyo de la viga. W

3.1 obt;encidn de Tua, V)Ja, VcR y TcR.

]



A una distancia de 1.5 mts., a partir del pafio del
apoyo, la viga esta sujeta a momento flexionante -
negativo, por lo que los valores de VCR, TcR y ~--
T'cR son los obtenidos en el inciso 2.1.

VeR = 9059 Kg.

TeR = 471 306 Kg - cm.

T'cR = 117 827 Kg - cm-.
El cortante Gltimo actuante es:

Voa = V m4s - Waa (0.40+1.50) 11 82 - 2.63 (1.90)
A " 6.823 ton,

Vua = 6823 Ka.
El momento torsionante Giltimo es:

Tua = Tua max - tua (o 4o+1 50) = 7 .28=4,62 (1.90) =
. 4 20 ton -~ m

Taa = 429900 Kg ~ cm. |
3.2 Obtencién del acero tréhsversal.
3 2.1 Para torsién, TcR = 0

- lagv = 420 000 " = 040476
ClLs r 0.8 x 4200 X 1 5 X 25 x 7o ¥ ;

3.2.2 "Por cortante, en est@ caso, el ac°r¢ :equerido es
’ ‘por especificaciﬁn ver incisos 2. 3 2.¢ 2.3.300

“Tasv] = 0v0313
_8 Jumin ‘

3.2.3 IEl refuerzo de cortante m&s torsibn ser&-

Rsv|-  ='0.0476'+ 0.0313 = 0. 0633)> nsv| - f;=‘d.o461
. ”—‘_"'-'1'- o
s finr, & Jvemntn

[Asv = 0,0633.
¢+T'

" con estribqs del # 4 8= 1.27 =20, 06, cii < Bndx = 30 cn.
B 10,0633, ~



”.‘. Colocar entribos cdel # 4® 20 cm.

4.~ Diseiio por cortante y torsidn a una distancia de 2.50 mts.
a partir del pafio del apoyo de la viga.

4.1 Obtencibn de Tua, Vua, VcR y TcR.

A una distancia de 2.50 mts. a partir del pano de
apoyo, la viga esta sujeta a momento fiexionante po-
sitivo, por lo que el valor de VcR cambia, y los valo
res de TCR y T'cR son los’ mismos a los obtenidos en -
el inciso 2.1.

El cortanbe que reg;éte el qqncrefb{es:
VeR = F.R.' bd (0.20 + 30 p) {f_*::_‘
P = A = 5.07 x 2 =.0.0048 <0,01.
bd 30 x 70
VGR = 0.8 x 30 x 70 0520 + 30°x 0»0048) W = 7328 Kg.

TcR = 47 1306 Kg - cm._
" T'CR = 117827 Kg - cm.

Vua = Vméx - Wua (Q 40 + 2 50) = 11 82 = 2 63 (2 90) =

4.193 ton.
Vua = 4193 Xg.

Tia = Tua mdx - tua (2,90) =7.28 = 1,62 x 2.90 = 2.582
‘ . ' o ’ tcn"m,'

H

Tna = 258200 Kg - cm.
4.2 Obtencibn.del acero transveréal:i

4.2.1 éara torsibn, TcR. = 0

[Asv = 258 200 ; : = 0.0293
ls dr 08x4200x15x25x70

4.2.2 Por coztanta-

Como VcR = 7328 Kg:>vua = 4193 Kg., el acero transVersai
por cortante a colocar es por especificacién. o
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Asy = 0,0313
S |V mtn

4.2.3 Refuerzo de cortante més torsién:

Asv] = 0.0293 = 00313 = 0.0455fav = 0.0401
| S v+ 2 (V+T) min

asv| = 0.045
| 8 VT

Con estribos del # 4,8 = 1.27 = 28.22 cm>Sméx adm=25 em.

Ver inciso 2.3.5

Cano podemos observar, la separacifn de estribos es la
méxima admisible, por lo que .para el claro central la~-
esparacién de estribos ser§ de 25 cm. .
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SECCION DE VIGA"

CONCLUSION:

De gran importancia es el efecto de torsidén que presenta la
viga, ya que mientras para cortante se requiere refugrzo m!
nimo, para torsifn y la combinacibn de amboa. el refuerzo -
transversal aumenta conaiderablemente. 4
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TORSION

EJERCICIO T~2

Disefiar la viga T mostrada en la figura, considérese toraién
de equilibrio (GRUPO I).

DATOS : W0 52800 kg /m2

£'¢ = 200 Kg/cm® , ,
fy = 4200 Kg/cm? S R o 0.18

p = As = 0.0069 S '
bd * ' ' et . - :
COSTANTES DE CALCULO : 0.40

frc = 160 Kg/om’

+ p————le

£ = 136 Kg/cm? -”o.'ad.. 0.251] o.éo_'l, '
P ST '

- spcojon

’

;

v/

4

4

L/,

7

7
| 7.00
- 0
V1GA
[ e v -]

DIAGRAMA DE ESFUERZO CORTANTE
ULTIMO
j— =




SOLUCION:

l.-

4.~

Determinacidédn de Tua.
Wr = 2,5 X 0.425 = 1.063 ton/m.

Tna = 1.063 x 0.21 x 7 = 0.781 ton - m
2

Determinacidn de Tuac y Vuac con d = 50 cm.
Vnac = 6.5 - 1.85 x 0.50 = 5,58 TN

0.781 =1.063 x 0.21 x 0.50 = 0.67 ton - m.

Tuac

Diseno por cortante y torsidn:
Considerando un porcentaje de acero por flexidén.

p = 0.0069 <0.01

VCR = F.R. b'd (0.20 + 30 p) |E%C

VCR = 0.8 x 25 x 50 (0.20 + 30 x 0.0069) {160 x 10™3= 5.15 Tv.

TcR = 0.6 F.R sz Y \f*c

TeR = 0.6 x 0.8 Ezs2 % 55 + 2 x 152 x 30] {60 x 1073 = 2,907
. ton-n.

T'cR = 0.25 TcR = 0.25 x 2.907 = 0.727 ton - m

Revlisién si la seccif6n se acepta:

Tna €7 T'cR [ 1 - vua ]
2,5 F.R.bd {E*C : ' '
7°x 72,700 [ - 5580 ]x 1075 = 4.19 ton-m
2.5 x 0.8 x 25 x 50 {160 >

™Tac =0.67 ton-m'

.. La seccibn es adecuéada,

Obtencidén del acero transversal.

Asv| = Tpac ‘
s JT  F.R. £fyQXx1 v1,




Q= 0.67 + 0.33 Y1 1.5

T-18

;0= 0.67 4 0.33 x 50 = 1.50 = 1.50

X1 20
asv| = 0.67 x 10° = 0.0133 (de una rama)
) T 0.8 x 4200 x 1.5 x 50 x 20
Asv| = vmac - VeR = (5.58 - 5.15) x 10% = 0.0026
L S v F.R. fyd 0.8 x 4200 x 50 (de dos ramas).
Asvy =3,6b = 3.5x 25 = 0.026 (RIGE POR CORTANTE)
LS j¥ mIn F.R.fy 0.8 x 4200
Ay =[asv] , , [asv = 0.0133 + 0.026 = 0.0263
| S v+ T s |r 2 Ls vmin 2

Revisidn:

Aoy - 3 I'cR

| S J(v+T) mIn F.R. £fyQX1 ¥l A

sy = 3 x 72,700 = (.. 0433>0.0263
K (v+T) min 0.8 x 4200 x 1.5 x 20 x 50 :

RIGE LA ESPECIFICACION POR REFUERZO MINIMO REQUERIDO.

-

Agy
LS (V+T) min

Usando varillas del # 2.5

= 0,0433

Usahdo varillas del # 3

.'. Colocar [0# 3@15 cm.

Smix =¢X1 = 20 cm.
Y1/2 = 50=25 cm.
2

30 cm.

; S = Agv
} S = 0.49 = 11.31 cm.
H S = 0.71/ 0‘0433 = 16-39 Cm._‘

EN TODA LA VIGA.

NO RIGE SEPARACION MAXIMA
ADMISIBLE. ' '
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.*. Colocar (14 3@ 15 cn.

Obtencifén del acero 1ongitudina1{

AalL.
;.{](xa.afn)-m-‘
: fy' long.

AeLi= 2 x 0.0433 x (50 x 2Q) 'k ¥ =6, 06 ém’*’
.. Colocar 4 Vars. ¥# 4, una en cada esguina y;2 Var
¢ 3 intermedias a d/2, una en cada . cara, adicionales -
a las neccesarias por flexiﬁn y en teda 1&,v;qa.¢.f€

i

Ade#A(4x127)+2#3(2x071)ﬁ6.§0>606

CONCLUSION:

La seccién es adecuads para resistir Lpa,efeﬂtbs dsv sorkiants
y torsidn a que se aometn- '
El refuerzo transveraal requerido en la gecoidn critica por,,

cortante y torsibn, es inferior al mInimo espepifigado para’'la
combinacién de las solicitudes, por 1d giie.xige esth dltima, -
colocando estribos del # 3 a/c 15 om. '

El refuerzo longitudinal requerido por torsifn, es adicional -~
al refuarzo por flaxién.



PTORSION

EJERCICIO T- 3

Disefiar por cortante y torsidn una viga L invertida, empotra-
da en uno de sus extremos.

DATOS ¢

Conereto f'c = 200 Kg/cm2
Acero fy = 4200 Kg/cm2
Torsibn de equilibrio (GRUPO I)
COSTANTES DE CALCULO: .

Fro = 160 Eg/en’

[}

Porcentaje de acero long. p = 0.0042

Paeralte efectivo 4 47 em.

i

Peso volumétrico del concreto ¥ = 2.4 ton/m3

W)= tron/m.

-

!

1
‘qw
- lo.50

- sdo.f
2.50 ' l . ‘ o
‘ o _ 0.20i _0.40

VIGA . CORTE A -A

A wystton /m.

[ S




SOLUCION:

{.- Determinacién de los diagramas de Vua y Tua.

wia - 1.4 11 + (0.20%0.5040.40x0.15) z.aJ ~ 1.94 Lon/m.
Vua=194x250-—485t0n.
tua = (1x0.40+0.40x0.15x2.4x0.30) 1.4 = 0.62 ton - m
m
= 0.62 x 2.50 = 1.55 ton - m.

Tua

;\\\E\\\

Vuao = Tuas= :
4.85ton. 1.85 ton. .

2.50 2.50 l

1 ﬁ' T,
DIAGRAMA DE CORTANTE DIAGRAMA DE MOMENTO TORSIONANTE
T 3 ey mmzm:ww

Digefio por cortante y torsién.

v~ Disefio por cortante y torsién. criticos dué éé‘presentan
a un peralte del pafio del apoyo.

2.1 Determinacidn de Tunac, Vuac, VER, TcR y T'cR

Vnac = 4.85 - 1,34 x 0.47 = 3.94 ton = 3940 Kg.
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Tpac = 1.55 - 0.62 x 0.47 = 1.26 ton-m 126,000 Kq/cm

VeR = F.R. bd (0.2 + 30 p) (€% = 0.8x20x47 (0.2+30x
- 0.0042) {160
VYcR = 3100 Kg.
TcR = 0.6 F.R, X ;2 Y ; \lf*c :
TcR = 0.6 x 0.8 (20%x50 +15% x 40) gET = 176,075 Kg-cm.

T'cR = 0.25 TcR = 0.25 (176,075) = 44,018 Kg - cm.

2.2 _Revislibn si la secciﬁnwes adecuada:

Tna médx = 7 T'cR {1 - Vuac/2.5 F.R. bd ‘E*c
Tpa méx = 7 x 44,018 (1~ 3940/, ¢ 0 o 0049 {i&e )
Tua mdx = 257,074 Kg - cm>'1‘uaé = 126,000 Kg - cm.

-

.". Correcta.

2.3 Obtencibn del acero transversal:

2.3,1 por torsifn, ToR '» 0 pox clauit]oarso del Grupo ¥
(torsibn de cquilibrio).

Asy | = Tuac . ; donde X = az em, ¥ = 17 cm.

8§ JT F.ROEYOXY ¥ Q1=0.67+0.33 (Y¥/X)K 1.5
0= 0.67 X 0.33 (47) = 1.5841.5 .*. 0= 1.5

Asv| = 126,000 = 126,000 = 0.0313
s Jr 0.8 x 4200 x 1.5 x 17 x 47 4'026,960

2.3.2 'Por cortante-

- -
AsV|{ = Vuac - VCR = 3940 - 3100 = 0.0053
.S VvV F.R. fyd _0.8x4200x47

Por especificacién refuerzo mfnimo pox cortante:
Aev| . =3.5b =3.5% 20 _= 0.0208 RIGE POR

hoe

§ Jvmin F.R.Ey 0.8 x 4200 .  CORTANTE



2.3.3 El refuerzo por cortante mis torsién ser§:
Asv = |ASV + 1 |Asv = 0,0313 + 0.0208
§ V¢ T s T 2 185 |V ain 2
0.0417
2.3.4 Refuerzo minimo especificado por cortante m8s torsién:

As = 3 T'¢R = 3 x 44018 =0.0328
{V+T) nin

s F.ROX Y Py 0.8x1.5%17x47x4200

RIGE 2.3.3 |Asv = 0.0417
§ |V4T

Usando estribos del # 2.5 § = 0.49 = 11.75 cm.
0.0417

.". Colocar [J # 2,5 a/c 10 cm.

2.4 Refuerzo longfitudinal requerido por torsifn (ASL)

AsL = 2 |Asv (X + Y) fy est. >2 Asy (X+Y)
5 T fy vars., londg, S Hv+T) min

£y est.
fy var. long.

ASL = 2x0,0313 (17+47) XL = 4 om?12x0.0328 (17+447) X1 =
4.20 cm?.
.. BsL = 4.20 cm?.

3.~ Digefio por cortante y torsidn a una distancia de 1.10 mts.
a partir del pafio del apoyo.

3.1 Determinacibn de Vual y Tual.

Vual = 4.85 - 1.94 x 1.10 = 2.78 ton = 2720 Kg. »
Tpnal = 1.55 - 0.62 % 1,10 = 0.87 ton-m = 87,000 Kg-cm.

VCcR = 3100 Kg ; TcR = 176,075 Kg-cm ; T'CR = 44,018 Kg-cm.
3.2 Obtencibdn del acero transversal:

3.2.1 . Por torsién, TcR = 0
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v

Asv = Tua 1 = 87,000 _ = 0.0216
S8 fr  F.R. EYOX Y 4'026,960

'3.2.2 En cortante rige por especificacidn.

As = 0.0208
5V min

3.2.3 Refuerzo por cortante mis torsibn:

Asv = 0.0216 + 0.0208 = 0.032<% |as = 0.0328
s jv+r 2 S |(v+T) min
Usando estribos del # 2.5 S = 0.49 = 14.95 cm:15 cm.
0.0328

3.2.3 Reviaibén de la separaci®6n miéxima admisible:

Y/2 = 47/2 = 23 om.

[ maxé(}{ = 17 cm.
130 cm.,

.". Colocar estribos [1# 2.5 a/c 15 cm.

3.3 El refuerzo longitudinal requerido es el calculado en
el inciso 2.4, ya que rige la especificacién minima.

AsL = 4,20 cm.

CONCLUSION:

KL xefucrzo que reguiero la viga para soportar los olementos me-
cinicos a que se somete son:

1.~ Refuerzo transversal: se requieren de 12 estribos del § ==
2.5 a/c 10 em, iniciando el primer estribo ean el paio del -
apoyo, gue nog cubren una longitud de 110 em (11 espacios -
X 10 em = 110 cm). El resto de los estribos serd del # 2.5
con una separacifn de 15 cm. y complen con la separaciédn md
xima admisible por torsibn.

2.~ Por refuerzo longitudinal se requiere de un &rea de 4.20 --
cm2 { 6 vars. # 3) a lo largo de toda la viga y adicionales
al drea necesaria para resistivlos efectos de flexifn. La
distribucibn que se propone para las varillasesla siguiente.

2 Vars # 3 En lecho superior.
2 Vars # 3 En lecho inferior.
2 Vars- # 3 Intermedias.
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cCAbITU Lo VI
COMENTARIOS GENERALES

En este capftulo haré mencibn, en forma general, a los plan-
teamientos obtenidos mediante la inceorporacibn de la investd
gaclén a la practica, en cl desarrollo mds completo del pro-
yecto partiendo de la resistencia de ruptura, tomando en -~
cuenta la compatibilidad de la deformacién y la importancia

que tienen en el proyecto los m&todos de los factores de cax
ga, el del proyecto al limite y el de la linea de fluencia,

que han hecho posible la obtencidn de los criterios y las --
normas que sefiala el reglamento de Construcciones del D.D.F.
1977 para el disefic por la teoria de resistencia Gltima para
estructuras de concreto, que indican los requisitos minimos

necesarios para proteger al pGblico de riesgos, eliminando -
los errores més cowridnes, especialmente los que ponen en peli
gro la seguridad, y definiendo ‘los procedimientos para lo~--=
grar un disefio razonable de las estructuras.

La teorfa de disefno por resistencia Gltima, representa los -
mds recientes conocimientos sobre el diseno de estructurasg -
de concreto reforzado. Con su uso gse obtiene un factor de -
seguridad mis uniforme, una economfa mucho mayor en log" mate
riales y un procedimienta de disefio menos empirico, que gon=
siste en definir laas acciones intericres correspondicntes a

lag vondiciones de servicio, mediante un andlisis elfstico ~
y multiplicarlas por un factor de carga, para asi obtensr ~-
las resistencias de dimensionamiento, El factor, de carga -
puede introducirse también, incrementando las acciones exte-

riores para realizar despues un anflisis el&stico de la eg=-
tructura.

El reglamento indica que en el disefio de las estructuras de
concreto se deben revisar los estados limite de £alla vy, en
la determinacién de resistencia de secciones des cualquier -
forma sujetas a flexién,carga dxial 8 una combinacién de am
bas, se efectuard a partir de las condiciones de equilibrio
'y de las siguilentes hipbtesis: | : ,

a).~ La distribucién de deformaciones unitarias 1ongitudi-

- nales en la seccibn txanSVersal de un elemento es pla
na. . ‘l .

b) .~ Existe adherencia entre el concreto Yy el acerd dghtal
- . manera que; la deformacifn unitaria del acero es. 1gua1
a la del con¢reto adyacente. :



C) (e

d) .-

e) .-
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11 concrato no resiste esfuerzos de tensibn.

La deformacidn unitaria del concreto en compresién cuan
do se alcanza la resistencia de la seccién es 0.003.

La distribucién de esfuerzos de compresidn en el concre
to, cuando se alcanza la resistencila es uniforme en una
zona cuya profundidad es 0.8 veces la del ejje neutro, -
definiendo este de acuerdo con las hip&tesis anteriores.
El esfuerzo uniforme se tomard igual 0.85 f*c si f*c -~

250 Kg/em2 e igual a (1.05 - f¥*¢/1250) si f*c >250 Kg/

cm? al diagrama esfuerzo - deformacibn unitaria del ace
ro de refuerzo sge idealiza por medio de una recta que -
pase por el origen, con pendiente igual a %3, y una rec
ta horizontal que pase por la ordenada correspondiente™

al esfuerzo de fluencia del acero, fy. Como ejemplifi-

~ca en la figura 1.

La resistencia determinada con estas hipbtesis, multi--
plicada por el factor de reduccibn de resistencia F.R.
correspondiente, da la resistencia de disefio.

N LU YO
/ o B i ¥
d
) PRI b T
b o
SECCION DEFORMACIONES ESFUERZOS

FIGURA |
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FACTORES QUE DETERMINAN LA SEGURIDAD.

El disefio por resistencia Gltima utiliza factores de seguri-
dad por varias razones de gran importancia, algunas son cues
tiones que quedan fuera del control del ingeniero como la po
sibilidad de cargas futuras imprevistas. Otras guedan par--
cialmente bajo el control del ingeniero, por ejemplo, la ca-
lidad de los materiales usados en la construccisn, que el in

geniero puede, cuando menos, controlar con.las eapecificacio

nes e inspeccidn, Otras se refieren a la importancia del ==
elemento para wantener la integqridad de la estructura; una -
falla leccal de una losa no es tan seria como el colapso de -
una columna. Ademfs otros factores varfian con el grado de ~
seguridad que se justifique, como de pérdidas de vidas por =
el colapso de un edificio escolar, en comparacibn con el de
un cobertizo sencillo para guardar material. Por lo que exi
gen factores de carga y de reduccifn ‘de resistencia en/el 4l

sefio de estructuras, para lo cual definirefnos ‘log diferentes .

tipos de acciories ‘que pueden.actuar en una estructura.

En el diseflo de una estructura deber considerarse el efecto

combinado de todas las accilones, que tengan una probabilidad
no ‘despreciable de ocurrir simultaneamente, clasif1c§ndolas
en la siguiente forma:

1.- .Acciones permanentes. Son las gue obran en forma con-
tinGa sobre la estructurd y cuya intensidad no warfa -
con el tiempo. Por ejemplo: :

LA cnrga muarta, debide al paao propio do lop elementos

estructurales’y al peso de los elemenfos no- estructura~”

les incluyendo las instalaclones.

Empuje estdtico de tierras ¥ liquidos de caréacter per-
manente.

Las dcformaciones y los desplazamientos implestos'a la
estructura tales como los debidos a presfuerzo & movi-~
mientos diferenciales permanentes de los apoyos.
3
2,~ RAcciones variables. Son aquellas que obran: ‘sobre la es
tructura con una intensidad variable en el tiempo y, -
comprenderan los siguientes tipos-'

La carga viva, que representan las fuerzas gravitaciona
les que obran en la consﬁrucci&n Y ho tienen cardcter =
permanente. v :

Los efectos causados en las estructuras por los cambios
de temperatura y por contracciones.
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Las deformaciones impuestas y los hundimientos diferen-
ciales que tengan una intensidad variable con &l tiempo,

Los efoctos de maquinaria y oquipo, incluyendo, cuando-
sean significativas, las accilones dindmicas que el fun-
cionamiento de miquinas induzca en las estructuras debi
do a vibraciones, impacto y frenaje.

pe acurrdo con la combinacidn de acciones para la cual-
se esté digefiando, cada accién variable se tomar§ con =
tres posibles intensidades:

Intensidad media, cuyo valor nominal se sumard al de =~-
las acciones permanentes, para estimar efectos a largo-
plazo.

Intensidad instant&nea, cuyo valor nominal se emplear§-
para combinaciones que incluyen acciones permanentes y
accidentales.

Intensidad méxima, cuyo valor nominal se empleard en com
binaciones que incluyen exclusivamente acciones permanen
tedo

Acciones accidentales. Se consideran accliones accidenta
les las siguientes: Sismo, viento, otras accionas accz
dentales como explosiones, incendios y otras acciones -~
que puedan ocurrir en caso8 extraordinarios para los cua
les no serd& necesario incluirla en el disefio formal, si-
no Gnicamente tomar precauciones en la estructuracibn y
en los detalles constructivos, para evitar comportamien-
tos catastrb6ficos de la congtruccibn.

FACTOR DE CARGA. f“rata de determinar la posibilidad doe
que se oxcedan las cargas de servicio prescritas, den---
tro de las m3s importantes tenemos las sigulentes, con -
las salvedades que indica el titulo IV de requisitos de
seguridad y servicio para las estructuras.

Para combinaciones de accicnes permanentes con acciones
variables, el factor de carga F.C. = 1.4, excepto que se
trate de estructurar donde pueda haber normalmente aglo-
meraciones de gente como escuelas, estadios, etc. donde-
F.C. = 1.5

‘Para combinaciones de acciones que incluyan una accibn -

accidental, ademds de lag acciones permanentes y varia--
bles, se tomar& F.C. = 1,1
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FACTOR DE REDUCCION DE RESISTENCIA. Se consideran para
tomar en cuanta las variacionea en los materiales, di-~
mensiones de la construccibn, aproximaciones ' de los -~
cdlculos, y se determinan por el tipo de esfuerzo 6 ale
mento considerado, es decir, si es esfuerzo de flexidn,
cortante & torsibn & si se trata del comportamiento del
elemento a la compresibdn. Por lo que gse egpecifican --
los siguientes factores:

F.R., = 0.9 para flexi®bn.
PR, = 0.8 DParn cortante y Lovalén.

F.R. = 0.85 Para flexocompresién cuando el nficleo esté
corfinado con un zuncho & estribos, y tam-
bidén cuando el elemnto falle en tensidn.

MATERIALES. En cuanto a los materisles, ¢l concreto -
es un material pétrco artificial obtenido de la mezcla
de cemento portland, agregados sanos y agua carente de
impurezas nocivas. El cemento y el agua forman una -~
pasta que rodea a los agregados, constituyendo un ma=-
terial heterogéneo. Algunas veces se afaden ciertas -
substancias llamadas aditivos que mejoran © modifican
algunas propiedades del cencreto,

El concreto simple, sin refuerzo, es resistente a la ==
compresibn, pero es débil a la tensién, lo que limita -
su aplicabilidad como material estructural. Para resig
tir tensiones, se emplea refuerzo de acero, generalmen=-
te en forma de barras colocadas en las zonas donde se ~
prevé que se desarrollarédn tensiones, bajo las solicita
ciones de servicio. El acero restringe el desarrollo -~
de las grietas originadas por la poca resistencia a la-
tensidn del concreto. EL acero de refuerzo también se-
emplea en zonas de compresibn para dar ductivilidad al-
clomento en cuestidn, y para proporcionar confinprmien--
to lateral al concreto.

lLa resistencia especificada del concreto en compresién
se denomina f'c en Kg/cm?, la resistencia nominal del =
concreto @ compresidn en la estructura se denomina = =
f*c = 0.8 f'c en Kg/em2, y el médulo de elasticidad del
concreto con peso mayor 6 igual a 2 ton/m3 se denomina-
r8 Ec y se supondri igual a 10,000 (E'c, en Kg/cm2.

El refuerzo ordinario para el concreto se har8 con ba--
rras corrugadas de acero, y/o malla soldada de alambre,
permitiendo también el uso de la barra lisa de 6.4 mm.

de didmetro (No. 2) para estribos, ccnectores de elemen
tos compuestos y como refuerzo para fuerza cortante ---
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por friccibn. Para calcular su resistencia se usarln -
los esfuerzos de fluencia minimos (fy), y el médulo de
elasticidad del acero de refuerzo ordinario, Iis, se su-
podrd igual a 2 x 106 Kg/cmZ.

Una vez definidos los criterios generales del reglamen-
to de construcciones del D.D.F. -~ 1977, me resta men--
cionar que el estudio del concreto reforzade ha dejado
de ser una simple prolongacidn de la teorfa elfistica de
la resistencia de materiales, pues el concreto es un ma
térial no eléstico, y en trabajo normal estd sujeto a -
las descontinuidades de las grietaas finas. Por lo que
og ouna Fortupa que alondo tan conpledo, se pueda dipe--
nar convenientemante. por los protedimicntos relativa=--
mente sencillos, basados en la resistencia de ruptura -
que marca el reglamento.
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Y = cociente de Z(I/L) de los columnas, entre S(I /L) de los miembros de flexign
que tlegon a un extremo de una columna , en el plano considerado

H'=kH ,
Ay B son los extremos de la columna
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Bairas B8

(Ag y parte de Ayfl

Barras 8 \

Ayr restante peermesmemmpeie
{Anillos cerrados
horizontales)

3 Wf i Este refuerzono_ | \/\ .
debe ser menor
, que 0.5 Ag .
Barras B soldadas o una Barros B soldados a un anguio

barra transversol

NOTAS: Ag se calcula pora resistir la tensidn debido o lo flexian
causada por P,y la tensidn directa T
Lo soldadura del extremo de las barras B puede suslituirse
por otro detalle que suministre el anclaje adecuado de dichos
barras.

Cuando no se usa un dngulo ,la distancia de lg esquing de la
ménsule al borde de la placa de apoyo o al paio lateral de
la viga, si esta va de punta ,no serd menor de 3 cns

REQUISITOS DE GEOMETRIA Y REFUKRZO DE MENSULAS
CON RELACION C/H £ 0.5 :

FIG. 17
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