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INTRODUCCION -

Enla 'actualridadfse»‘e‘stén dflyse,r;anc\i_d y coritru?endo estructuras cada
vez més complejas, esto éorﬁp r:é‘s'\bJI:tado de-técnicas orientadas a compu-
tadoras que han permiti‘do realizar con rapidez los anélisls y disefios de
estructuras. También como respuesta a las neces'ldades de estructuras
més seguras y a los requerimientos de espacio que estas necesitan, bus-
cando satisfacer los comportamientos bajo cargas de serviclo y principal-

mente bajo actividad slsmica.

En el pasado, durante el desarrollo de los planos estructurales el
calculista a veces sugerfa soluciones en 4reas donde los detalles estaban
incompletos o donde el refuerzo.pudiera presentar problemas de construc-

~cién para que fueran considerados por el ingeniero. Desafortunadamente,
mrqchos problemas no se presentan durante la fase de proyecto, sino
- durante la construccion, y es donde el ingeniero y el contratista, trabajan-
do conjuntamente, deben resolver el problema. Es entonces donde expe-
riencias anteriores ayudaran a obtener soluciones y posteriormente

servira para elaborar manuaies de detallado.

Ei disefio no s6lo consiste en proporcionar una seccidén estructural
u obtener esfuerzos seguros. Algunos aspectos iguaimente importantes de
un disefo exitoso son la economfa global y ta facilidad de construccién.
Un analisis complejo se hace indtit si los célculos no se pueden traducir
a estructuras exitosas. Y esto puede suceder cuando una estructura queda
representada por un conjunto de dibujos no muy blen detallados. El anéli-
sis estructural es un requisito necesario pero insuficiente para un buen

disefio.



" deformacliones.

lncorpora todo el pro eso de a

'te que cada parte de su estrucl

clones de serviclo y con’ eflciencl

El capltulo 1 trata el~c0m‘por!arhiem"6 el concreto v del acero prin-
cipales materiales utilizados en eslructuras de ediﬁcios y la respuesta de

estos bajo cargas gravitacionales y sismo.”
El capftulo 2 trata ef disefio y detallado de vigas.
E? capftulo 3 expone ef disefio y deta’llado,de col‘umnas.‘r‘
El capfhﬁo 47 trata él disefo y detallado de conexiones.

El disefo de los capitulos 2, 3'y 4 contempla tas especificaciones
de las Normas Técnicas Complementarias en 1o relativo a estructuras de
concreto; el objetivo del detallado es itustrar, examinando algunos casos
tipicos, que la buena practica del detaltado puede conducir a un mejor
comportamiento estructural, a fa optimizacién del acero de refuerzo y la
obtencién de estructuras seguras y econdmicas. También se muestran
requisitos en cuanto a la geometria de las secciones, requisitos para
refuerzo Jongitudinal y transversal asf como algunos casos especiales y

resuftados dé_ investigaciones recientemente publicadas.

“El capitulo 5 muestra algunos ejemplos de aplicacion de ios elemen-

1os seleccionados para la elaboracién de este trabajo.

Esta tesis contempia los 3 principales elementos estructurales util-

zados en edificios a base de marcos de concreto reforzado.



‘El éonéréib h.ééh:dfdn"'éelfhénté Portland tiene un uso extenso como
malerié! de construccién debido a su‘s mucr‘\as’caracterlstlcas faborables.
Una de las mas Importantes es una alta relacidn resistencia-costo en
muchas aplicacliones. Otra es que el concreto, mientras méas plastico,
puede colocarse con facilidad dentro de formas o cimbras a temperaturas
normales para producir casi cualquier forma, el concreto tiene una alta

resistencia al fuego y a la penetracién del agua.

El concreto también tiene desventajas. Una importante es que, en
ocasiones, el control de calidad no es tan bueno como para otros materia-
les de construccidn, ademés de que el concreto es un material de relativa
fragilidad. Su resistencia a la tensién es pequefia comparada con su resis-
tencia a la compresién. No obstante, esta desventaja puede contra-
rrestarse reforzando o presforzando el concreto con acero. La
combinacion de fos dos materiales, o sea, el concreto reforzado o armado,
posee muchas de las mejores propiedades de cada uno o que o hace de
gran aplicacién para una extensa variedad de construcciones y en este

caso para estructuras de edificios.



1.1 CONCRETO

1.1.1.Comportamlien

creto ‘en sélo una-direccién; est
rales se esfuerza sim
‘embargo, hay casos e

cién.de esfuerzo uniaxial.

1.1.1.1 Comportamiento de! e‘sfvuéfr'z‘o:, 'e,cdmp‘re‘s‘lé'ﬁ

Por lo general la fesistenc|a a compresion.del con’c'reto se obtiene
de cilindros con una felacién de altura é diametro igual a 2. Las curvas
tipicas esfuerzo-deformaclén obtenidas de. cilindros de concreto cargados
“en comp,reslén:unlaxlél son casi lineales hasta aproximadamente un medio
dela resistencia a compresién. El pico de la curva para concreto de alta
resistencia es relativamente agudo, pero para concreto de baja resistencia
la curva tiene un copete plano. La deformacién en el esfuerzo méximo es
aproximadamente 0.003. A deformacliones mds elevadas, después de
alcanzarse el esfuerzo méximo, todavia pueden transmitirse esfuerzos
aunque se hacen visibles en el concreto grietas paralelas a la direccién de
fa carga. La figura 1.1 muestra-la curva idealizada esfuerzo-deformacién

para el concreto en compre‘sléh. -1

El médulo de,ela'}syt_c;i‘drad:par? ‘el’'concreto Ec se puede tomar como

UEe = wel'5 014 VIS kgiem? (19
. en‘que’'wc es la'densidad del concreto en kg/m® y f'c es la resistencia

a compresién del cilindro en kg/cm?2. La determinacion de ia f6rmula para

pruebas con carga de corta duracién y que es vélida para valores de we



“TEnire 14407y 2480 Kg/m > T asimismo e
un 'g'slrﬁjedrz6'_déiab{oxlhadameh(g'O.»srri"

puede considerar que Ec es 1510‘,0 vie™ kglcm

Esfuerzo

Deformacid

FIGURA 1.1 Curva ldealizada esfuérvzo-d‘éfo‘rma‘élbn,paia el concre-

to en compresién uniaxial

El médulo de elasticidag ('3} para concreto clase 1 con resistencia
especificada, f'c, igual o mayor que 250 kg/cm? se supondra igual a 14000
VIS kg/em?, y para concreto clase 2 con resistencla inferior a 250 kg/cm?

se supondra igual a 8000 Vi kg/cm?.

Una aproximacién muy usada para el perfil de la curva esfuerzo
deformacion antes del esfuerzo méximo es una parabola de segundo gra-

do.




un efecto pronunciado de his

figura 1.2 da los datos de prueba”

para tasas lentas de delofméclén.\fEsa
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FIGURA 1.2 Curvas esfuerzo deformacién para cilindros de concre-

to con carga ciclica de compresién axial repetida de alta intensidad. (1.3}

1.1.1.2 Comportamiento de! esfuerzo de tensién

Es posible obtener directamente de especimenes la resistencia a
tensioén del concreto, que generalmente es 20% o menor que la resistencia

a la compresiéon. Sin embargo, debido a las dificultades experimentales de




lograr la tenslén ‘axialen1os especfmenes‘y a:las lncerlldumbresirespecto

de los esfuerzos secundarios Inducldos por los dlsposltlvos de. sujeclén,

rara vez se utlliiza la prueba a tensién dlrecta

Es posible medir de manera tndlre(:ta Iv'a resistencia a tensi6én del
concreto en términos del esfuerzo calculado de tenslén a que se rompe un
espécimen colocado horizontalmente en una médquina de prueba y cargado
a lo largo de un didmetro {prueba brasilena). El esfuerzo de ruptura de
tension a través del diametro se encuentra de la relacion 2P/(zhd), en que
P es la carga aplicada durante la ruptura, h la longitud del cilindro, y d e!

didmetro del mismo.

También es posible evaluar la resistencia a tensioén del concreto por
medio de pruebas de flexidén realizadas en vigas de concreto simple. Nor-
maimente las vigas tienen una seccién transversal cuadrada de 15 cm por
lado. La resistencia a tension en flexidn, conocida como el médulo de
rotura Ty se calcula de la féormula de flexién M/Z, en que M es el momento
flexionante en el momento de la falla del espécimen y Z es el médulo de

secclién de la seccidn transversal.

Las NTC * especifica que se considerard como resistenclia a tensidn
ft, de un concreto el promedio de los esfuerzos resistentes obtenidos a
partir de no menos de cinco ensayes en cilindros de 15 x 30 cm cargados
diametraimente. A falta de informacién experimental, fl se puede estimar

igual a

concreto clase. 1 1.5 vig

Normas T/éénlcaskComplementgrias del Reglamento de Construccibn para ef D.F.



. concreto clase 1~ 2 Vi ©

'”(;.'ohcretb éla‘se 2‘ . 1 4 aw o
;Para disefar se usard un va‘l‘or nc;mlhal. f'g,b igu‘al‘ab 0.75 ﬁ: Tar‘rﬁblénr
puede tomarse: k

concreto clase 1 1.2 vi*

concreto clase 2 0.9 Vi

y el mé‘du‘lo de rotur;. 'y, se puede tomar i'gyual a

concreto Aqlarée' 1 1.6"\/}:7

concreto clase 2° 1.1 vig"

En las expresiones anteriores que no sean homogéneas, los esfuer-

zos deben estar en kg/cm?; los resultados se obtienen en estas unidades.

Debido a la baja resistencia a tensién del concreto, generalmente se
desprecla el concreto a tension en los célculos de resistencia de los
miembros de concreto reforzado. Sin embargo, cuando se toma en cuenta,
la curva esfuerzo deformacién por tensidén se puede idealizar como una
llnea recta hasta la resistencia a tensién. Dentro de este rango se puede
suponer que el médulo de elasticidad en tension es el mismo que a com-

presién.



1.1.1.3 Relacién"de Polsson-—=

'Por lo_general se encuenira que ia relaclén entre la~deform
transversal y la deformacién en la direcclon de la carga uniaxial aplicada,

icyo‘nocld'a camo relaci6n de Polsson, osclia de 0.15 a 0.20 para el conéreto.

A esfuerzos elevados de compresién las deformaciones transversa-
tes aumentan rdpidamente, debido al agrietamiento interno paralelo a la
direccién de carga dentro del espécimen.;'La falla de un espécimen carga-
do uniaxialmente en compresidén, por o general estd acompafnada por

desgajamiento en la direccidn paralela ala carga y un aumento de volumen
(1.1)

1.1.2. Comportamiento bajo esfuerzos combinados

En muchas estructuras se sujeta al concreto a esfuerzos directos y
cortantes que actian en varias direcciones. Considerando el equilibrio de
fas fuerzas que actlan en un elemento de concreto, se demuestra que se
puede reducir cualquier condicién de esfuerzos combinados a tres esfuer-
zos normales que actian en tres planos mutuamente perpendiculares.
Estos tres esfuerzos normales son fos esfuerzos principales,f‘y 'l'o's:'ésfuer-

zos cortantes que actuan en estos planos son cero.
1.1.2.1 Comportamiento de! esfuerzo biaxial

Una condicién de esfuerzo biaxial ocurre si los esfuerzos principa-
les sdlo actian en dos direcciones; es decir que los esfuerzos actéan en

un.pfano y el tercer esfuerzo principal es cero.

Kupfer, Hilsdorf y Risch (1 investigadores gque ilegaron a la con-
clusién de que fa resistencia del concreto sujeto a compresién biaxial
puede ser hasta 27% mayor que la resistencia uniaxial. Para esfuerzos

biaxiates iguales de compresién el aumento de resistencia es aproximada-




mente 16%. La resistencia bajo tenslén bléx"lal*e‘sv aproximadamente Igual
a fa resistencia a tensién uniaxial. Sin efnba}go. nétese que las cargas
combinadas a tensién y compresién reducen tanto ef esfuerzo de tensléon

como de compresién a la falla.

En planos distintos a los principales, los esfuerzos normafes estén
acompafnados por esfuerzos cortantes. La teorla de falla de Mohr se ha
utilizado para predecir la resistencia para este caso de esfuerzos combi-
nados. La figura 1.3 Indica co6mo una familia de cfrculos de Mohr que
representan condicliones de falla en tensién simple, compresién simple y
otras combinaciones, se {ocalizan dentro de una envolvente. Cualquier
combinacién de esfuerzos que tenga un clrculo de Mohr tangente a esta
envolvente, o que la Intersecte, se puede considerar como una condicién

de falla.

Cortonte

- —
- —\ Envolvente de falla

Resistencia o
tensin . " o4 o
uniaxiol Res:stenc:o uniaxiol a
conpresion

£

r

————

2y —0 f2

V=< =

-~ B
—
T ——

Fl

FIGURA 1.3 Resistencia del éonéreto bajo un sistema general de

esfuerzo plano ()
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. 1.1.2.2 Comportam lento del estusrzo-d e-compresién.triaxial.

La resistencia y ductiildad del’concreto yumenta 6o"nsldﬂer-

ablemente bajo condiclones de compresién triaxia : lrgu,ra'1.4 muestra

las curvas esfuerzo deformaclién axial que se ol;tu‘\ifleronraa:r'a las pruebas
de compresion axlal efectuadas en cilindros de conéreto. Los cllindros se
confinaron lateralmente mediante prest6én de un fluido. Para cada curva se
mantuvo constantemente la presién del fluido mientras se aumentaba el
esfuerzo de compresién axial hasta la falla y se median las deformaciones
axlales. Es evidente que un aumento en la presién lateral produce aumen-
tos muy significativos en ductilidad al igual que en resistencia. Este efecto
se debe a la presion lateral que confina al concreto y reduce la tendencla

al agrietamiento interno y a! aumento en el volumen hasta poco antes de

la falla.
T~
1200 L 2075 kd/cn2
1000 /
¥ 800 / ] "
) / L~ 1413 kgl {2
g 600 /| N
t {765 ka/CRa " Presin el fludo
2 de confiariento
] 400 550 kg/crg
//[ Resistenciol del concrgto no confiodo f'c=2‘§7.3 kg/cnd)
200
0
0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.06 0.07

Deformacién nn/nn

FIGURA 1.4 Curvas esfuerzo-deformacidén de pruebas de compre-

si6n triaxlal en cllindros de concreto. ('Y

11



Cuiando,u:n'con'créto se su]eté a una compresién de alta velocidad,
corﬁo sucede.durante las cargas sismicas, las curvas esfuerzo-deforma-
cién épﬁrecen como Hustra la flgura 1.5, Aun cuando la forma de la curva

~no se altera, la tendencia es que la resistencia maxima aumente con el
ritmo de crecimiento de la deformaclén unitarla. Por ejemplo, el estuerzo
'méaximo para un ritmo de la deformacién unitaria del 0.5% es 14 veces mas

alto que el que se obtiene mediante la prueba casi estatica ¢'-5),

fe (kg/cmd
230 4 - S.0%./seg
é- 10%/aeg
&: 1ow/cog
e: 23%/e09
200 T
&~ 0St/acqg
150 - l\
& = 0.002%/cog
10 1
50 T
0 i ] !
o 18] oz 0.3

FIGURA 1.5 Efecto de la velocidad de deformacién en las relacio-

nes de esfuerzo-deformacién dei concreto ('3

12



1.1.3. Corrwfi‘rr\arrﬁ:l';r{{c;,de‘l“céﬁérétbrpb'r e‘l"':i'ermé'r‘}z'o'

~En ia préctlca. se puede conﬂnar al concreto medlante refuerzo'
transversal comunmente en forma de hélices o'aros de acero espaclados.
Cuando el esfuerzo del concreto se aproxima a la'resistencia a la compre-
sién, ocurre un agrietamiento interior progresivo y el concreto se expéﬁde
transversalmente. Sl la zona de compresldn se encuentra confinada me-
dlante un refuerzo transversal, se mejora la ductilidad del concreto asl

como también la resistencia.

En pruebas se ha demostrado que las hélices confinan al concreto
con mucha mayor eficiencia que los aros rectangulares o cuadrados. De-
bido a su forma, las hélices estdn en tension axlal de! aro y proporcionan
una presién continua de confinamiento alrededor de ia circunferencia, que
a grandes deformaciones transversales se aproxima al confinarmlento de

un fluido.

Es necesario también hacer referencia a la figura 3.5a se muestra
como los estribos cuadrados s6lo pueden aplicar reacciones de confina-
miento cerca de las esquinas de los aros, debido a que la presién del
concreto contra los lados de los aros tiende a flexionar los lados hacia
afuera. En consecuenclia, una porcién considerable de la seccidon transver-
sal del concreto puede no estar confinada. Debido al arqueo interno entre
las esquinas, el concreto estd confinado efectivamente sélo en las esqui-
nas y en la regién central de la seccién. Sin embargo, el acero cuadrado
de confinamiento si produce un aumento significativo en la ductilidad y
muchos investigadores han observado cierto aumento en la resistencia. En
la figura 3.5b donde la restriccidén lateral suministrada por el concreto,
evita el pandeo de las varillas longitudinales de refuerzo sujetas a compre-

sién en vigas y en columnas. Sin embargo, cuando el concreto de recubri-

13




ye lacarg

te'de la rama de-

. “scendente se reduce si:se’Increm tidades en el refuerzo de

“confinamiento.

Fe (kg/cm)

A
250 1
200 | Ps=37

150 L 2%
100 _L

0z 1

50 - 0.27 05% ‘
0 } t f { ¢
0 0.004 0.008 0012 0.016

FIGURA 1.6 Influencia de la cantidad de anillos en las curvas de

esfuerzo-deformacién del concreto en los miembros

14



nosea mayor que 0.7 del dilametro nomlnal de la varllla y una altura minima

de 0.04 al 0.05 del didmetro nominal: de Ia varllla deben ademés encon-
trarse distribuidas por lo menos en un 75% del perimetro nominal de la
varilia. Las corrugaciones se insertan de manera que el dngulo al eje de
la varilla no sea menor que 45° Por lo general hay también costillas
longitudinales presentes en la superficle de la varilta. Las varillas corru-
gadas de acero se producen en tamafnos que van de los nimeros 3 al 18
en que el nimero de la varilla significa el nimero de octavos de pulgada
(1/8 pig = 3.18 mm) incluidos en el diAmetro nominal de la varilla. La tabla
1.1 indica las variltas corrugadas producidas siguiendo las especificacio-

nes del ASTM. En México los didmelros usuales‘dg?l‘\aé varillas praducidas

varfan de 1/4 puigada a 1 1/2 pulgadas. T;odé “Ia"xs"‘ba'ryr‘as con excepcién

del alambrén de 1/4" que generalmente es’liso ne'corrugaciones en la

superficie.

* American Soci’ety for TeStlng and Materials
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nominales

Nimero Peso unitario 'D'Iéfmetjro ‘{Area  transversal

Variila Ib/ple (kg/m) plg. .plg? {em?)
2 0.169 0.251 0.250 5635 0.05 0.32
2.5 0.258 0.384 0313 | 784 | o076 0.49
3 0.374 0.557 0375 |93 i 0:11 0.71
4 0.669 0.996 0,500 7| 27270 5 | 0ide 1.27
5 1.048 1.560 0:625 - |- 15,887 ] T [0.38 1.99
6 1.512 2.250 0750 119,05 ]+ glaa 2.87
7" 2,039 3.034 -0.875 22.23 0.60 3.87
8 2.671 2.975 1.000 25.40 0.79 5.07
9" 3.382 5,033 1425 28.58 1.00 6.42
10 4.183 6.225 1.250 31.75 1.23 7.94
12 6.007 8.938 1.500 38.10 1.77 11.40

* No son comerciales en México.

1:2.2 Comportamiento monoténico de esfuerzos

Lasrfcru{\/‘és“tlbricas esfuerzo-deformacion para variltas de acero exhi-

urva con dna pofcién inicial elastica lineal, una plataforma de

ben una:

~.cedenclai(es decir-una zona més aild de la cual la deformacion aumenta

c'or\‘poco o ningin aumento del esfuerzo), una regién de endurecimiento
. porld‘eformacién en la que el esfuerzo nuevamente aumenta con la defor-
macidén, y finalmente una regién en la que el esfuerzo decae hasta que

ocurre !a fractura como se muestra en la figura 1.7,

16




FIGURA 1.7 Relaciones de esfuerzo ‘deiorm"a‘éiéﬁ_',del acero, a) rela-

cién real; b) relacién idealizada. 1.5

s ElL.médulo de elasticidad del acero ggs‘téifdé;d“o por.la pendiente de la
porcién elastica lineal de la curva. El rrnf;d'l]i'_;dé"él':a"é'triélda'd”del'acero de

refuerzo Es generalmente se toma igual ar
2039000 kg/cm?  {1:4) -

2 x 10° kg/em?  {1:2)
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a encla es.funcién

‘de.la‘resistencia del'acero:’Los aceros de’alta resistencia con alto conte-

nlzdo‘, e’fc’_avr‘ib;‘o‘nq gehe’ralmenle tienen una platafornia més corta de ceden-
! cIla q"ué los aceros de menor resistencia y menor contenido de carbono. En
ylfiovr‘mé'seme]ante, el trabajo en frfo del acero puede producir una acorta-
mrle’nt‘o de la plataforma de cedencia, a grado tal que el endurecimiento
pbr deformacién comienza inmediatamente después de principiarla ceden-
cla. Los aceros de alta resistencia también tienen una elongacién preVia a

la fractura més pequefa que los aceros de baja resistencia.

~Las varillas de acero corrugado producidas respetando las especifi-
caciones del ASTM tienen una resistencia de cedencia especificada mini-
ma.o dentro del Iimite elastico de: 40, 50, 60 6 75 kips/plg2 y se les conoce
" como grado 40, 50, 60 y 75; ademé&s tienen resistencia Gltima de 70, 80,
90y 100 klps/plgz. Los alambres de acero normalmente tienen resistencias
de cedencla y dltima en la parte superior de los rangos recién dados. En
Méxlco, los grados de acero equivalentes a los de las normas ASTM son
los siguientes: grado 40 (40000 lb/plgz) = grado 28 (2800 kg/cmz); grado
50=grado 35; grado 60=grado 42; grado 75=grado 52 (1.4) g grado

comunmente usado en México es el grado 42 (4200 kg/cmz).

La resistencia especificada de cedencla normalmente se refierea un
minimo garantizado. Por lo general la resistencia de cedencia real de las

varillas es algo mayor que este valor especificado.
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falla la muestra se

formacién.
6l acero a te

fuerzo deformaclén para un acero someﬂ- ;
do 2 una carga repetlda anernadamente aparece en ia fig. 1.8 a. La rama
de descarga muestra una pendiente inciplente igual a la pendiente elédstica
y se suaviza gradualmente debido al efecto Bauschinger, en que la curva
esfuerzo-deformacién bajo cargas alternadas deja de ser lineal a un es-
fuerzo mucho més bajo que la resistencia inicial de cedencia. Este com-
k 5p¢rtaﬁ§ento,del acero estd fuertemente Influido por la historia previa de
‘defbrmvya:(_:'lén;, el tiempo y la temperatura también lo afectan. Las figuras

1.8 b,'[fq"yjd Hustran ejemplos de modelos sencillos.

Lés ensayes con cargas de alta velocidad muestran un incremento

—en’el esfuerzo de fluencia al comparar-los resultados con los de la prueba
-casl estatica. Sin embargo, el Incremento en el esfuerzo Litimo no es

mayor al 3% (15,

is



! t 7
0 T

FIGURA 1.8 Comportamiento histerético delr"acéro. a) Comporta-
miento real; b} Modelo elastoplastico; ¢) Modelo bilineal; d) Modelo de

Bauschinger.

1.3 Adherencia y anclaje

- Esfuerzo de adherencia es el nombre que se e asigna al esfuerzo
cortante en fa entrecara de la varilla y el concreto que, al transferir la
carga entre la varilla y el concreto que la rodea, modifica los esfuerzos
del acero. Cuando se desarrolla de manera eficaz esta adherencia, permite
que los dos materiales forman una estructura compuesta. El logro de una
buena adherencia es el objetivo més importante de detallado del refuerzo

en las componentes estructurales 0y
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'Lo‘s4~esfue‘r'z'o's'*”de"'adhérencl' Ios miembros de concreto reforzado

se orlglnan en dos casos claramente,dlstlntos del ancla]eY e\las varl!las
¥ del cambio de la 1uer2a de la varilla ‘a‘lolargo de su Iongltud debido a!
camblio en el momento flexlon’ante a Io largo del miembro. A menudo se
considera que la resistencla por adh'ebr‘encla delas varillas comunes es por
adhesion quimica entre la pasta del mortero y la superficie de la varilla.
Sin embargo, incluso los~e>s'f'uré4rzos bajos provocan suficiente deslizamien-
to para romper la s,dh‘eéfvl’énfen_trt-v;# el concreto y el acero. Una vez que
ocurre el des|izamlénto..lalﬁnilca_'fhanera de desarroliar adherencia adicio-
nal es mediante frlécléh'p'or |>afa'cc|‘6ni de cufa de pequefias particulas de
arena desaloja}dasrentré Ié’lvérma y el concreto que la rodea. La resisten-
cia por friccién depende delas condiciones superticlales del acero. Con
las varillas corrugadas, la resistencla por adherencia al desfizamiento
Inciplente no es muy distinta de la que propician varilias redondas; pero
la resistencia aumenta con el desarrollo del deslizamiento, puesto que las

corrugaciones se encajan en el concreto.

El esfuerzo de adherencia u, que se define como-una fuerza cortante

por unidad de érea unitaria de superficie.de varilla esta dado por:

q= ‘ca‘m‘bio’ de:la fuer“z‘a‘.de vlé,ﬁrar’llri_ a"longitud_Vunivtarrila.;’ .

= éi”eé’ffsngrfic‘;‘l'al‘ho‘min‘al de una varilla de longitud unitaria.

dp= ‘dfé;tvn‘é:tfp nominal de la yarl!lé.

; ‘Af§=}pér‘n,bicﬁ>?c’iel esfuerzo del acero en la fongitud hn_ltarla.
' »AQ:élrea',de' lé varilla
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En consecuencia; la‘longitu esariolio queda como:

reeT T |
] |
“
T = Ay f T Ve e e\ T AT
=T - oy
- L]

° ]

(o>

FIGURA 1.9 Generacién de a}nclaj’e"y yadh,erenéia:por flexion. (1-1)
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CAPITULO 2

DISENO 'Y DETALLADO EN TRABES
Las-vigas son el'errnenkt'os estructurafes que transmiten cargas exter-
nas transversales que prvovocan momentos flexionantes y fuerzas cortan-

tes en su longltud.

: Es evidente que la Unica manera de lograr comportamiento satisfac-
torio y resistencia adecuada es mediante la eficiente interaccién del con-
creto y el acero, 1o que se logra por medio de un detallado habil. El
objetivo ademds del disefio de vigas serd llustrar y examinar algunos
casos tlpicos, asf como mostrar que la buena practica en el detallado

puede conducir a un mejor comportamiento estructural.

2.1 DISENO EN TRABES (I-®)
2.1.1 Dimensiones de disefo

Para calcular resistencias, se haran reducciones de dos'centimetros

en las siguientes dimensiones:

- Espesor de muros
- Didmetro de columnas circulares
-Ambas dimensiones transversales de columnas rectangulares

-Peralte efectivo correspondiente al refuerzo de techo superior de

elementos horizontales o'inclinados, incluyendo cascarones y arcos.
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(1-.‘24)

2 Factores de carga’

; ','ll'.-*Acciones‘permanentes (tc

instantdneo) + Acciones accidenta

referencia 1.2.

I. Para combinacién !
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La determinacién de resistenclas de secciones de cualquier forma
sujetas a flexién, carga axial o una combinacién de ambas, se efectuar4 a

partir de las condiciones de equilibrio y de las siguientes hip6tesis:

a) La distribucién de deformaciones unitarias longitudinales en la

seccién transversal de un elemento es plana.

b) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal manera que

la deformacion unitaria del acero es igual a la del concreto adyacente.

c) El concreto no resiste esfuerzos de tensién. -

d) La deformaci6n unitaria:-del concreto en corvn‘pre's/'lén cu'andp se

alcanza la resistencia dela'seccién es 0.003.
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,’.::f

(105;1250)_

" = 0.8 f';; ~(c‘oné:réids clase 1 y 2)

E} diagrama ésfuerzo‘deformaclén unitaria del acero de refuerzo
ordinario. sea o no.torcido en frio, puede idealizarse por medio de una
recta que pase por el origen, con pendiente igual a Es, y una recta horizon-
tal que pase por la ordenada correspondiente al esfuerzo de fluencia del
acero, fy. En aceros que no presentan fluencia bien definida, la recta
horizontal pasard por e! esfuerzo convencional de fluencia. El esfuerzo
convencional de fluencia se define por fa interseccién del diagrama esfuer-
zo-deformacioén unitaria con una recta paralela al tramo eléstico, cuya
abscisa af origen es 0.002, o como lo indique fa norma respectiva cuando
e} acero tiene otra.resistencia (Norma Oficial Mexicana). Pueden utilizarse
otras idealizacion‘e‘s razonébles. o bien la gréafica del acero obtenida expe-
(lmentalmente.‘ La resistencia determinada con estas hipétesis, multi-

pliéada porel factor FAR correspondiente, da la resistencia de disefio.

Resistencia nominal del'cqnérétb enc prgspén, kg/cm2
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2.1.5 Flexién
: é) he,fuerzo minimo:

El refuerzo m{nlmé de tensidn en secclones de concreto reforzado,
excepto en losas perimetralmente apoyadhs, serd el requerido para que el
momento resistente de la seccion sea por lo menos 1.5 veces el momento
de agrietamiento de la secclén transformada no agrietada. Para valuar el
refuerzo minimo, el momento de agrietamiento se obtendrd con el médulo

de rotura no reducido {1, definido en 1.1.1.2.

El &rea minima de refuerzo de secciones rectangulares de concreto
reforzado de peso normal, puede calcularse con la siguiente expresién

aproximada

donde b-y d-son el anc ' k'e;fveéti\)o, no reducldo, de la

secclién. -

‘Sin.embargo, no es necesario que el refuerzo minimo sea mayor que

1.33 veces el requerido por el anélisis.
b) Refuerzo maximo

El &rea méaxima de acero de tension en secciones de concreto refor-
zado que no deban resistir fuerzas sismicas serd la que corresponde a la
falla balanceada de la seccion \considerada. La falla balanceada ocurre
cuando simultdneamente el acero llega a su esfuerzo de fluencia y el
concreto alcanza su deformacién mé&xima de 0.003 en compresion. Este
criterio es general y se aplica a secciones de cualquier forma sin acero de

compresién o con él. En elementos a flexion que formen parte de sistemas
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que deban resistir fuerzas sismicas, el drea mé&xima de acero en tenslén -
serd 75% de la correspondiente a falla balanceada. Este 0ltimo lfrnlle'rlr'gev

también en zonas afectadas por articulaciones plésticas.
Las secciones rectangulares sin acero de compresidn tienen falla
balanceada cuando su drea de acero es lgual a

fe 4800 bd .

Ty #+6000 - 2.2)

50 kg/om®  (2.3)

e = = )" st 1o > 250 kg/em?  (2.4)

: bydsonel ancho y el peraite efectivo de la seccién. El peralte
efectlilo‘-d. de una seccién es la distancia del centroide del acero de

: tensién ala fibra extrema de compresion.
c) Secciones Ly T

E! ancho del patin que se considere trabajando a compresién en
secciones L y T a cada lado del alma serd ef menor de los tres valores
siguientes: la octava parte del claro menos fa mitad del ancho del alma, ia
mitad de fa distancia al pafo del alma del miembro mds cercano, y ocho

veces el espesor del patin.

Se comprobard que el 4rea del refuerzo transversal que se suminis-
tre en el patin, incluyendo el del lecho inferior, no sea menor que 10/fy
veces el area transversal del patin (fy en kg/cmz). La fongitud de este
refuerzo debe comprender el ancho efectivo del patiny, a cada fado de tos
pafios del alma, debe anclarse de acuerdo conlos requisitos indicados en

2.2.4
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d) Férmulas para calcular resistenclas

Las condiciones de equllibrio y:las:h generales conducen a

las sigulentes expresiones para resistencia n; Mp.-En dichas ex-

presiones FR = 0.9.

Secciones rectangulareé sin acé»rof!&e._ppwpr'erslbln
Mr = Fr b d? f's g(1 - of.:é-'q),::" (25) ‘

o bien :
MR = FR As fy d(1 - 0.5q) (é.s)

donde ’
b = ancho del,patiny(vé‘ase fig. 2.‘1)

d= peralte efectivo

n —_ : fc' . .—-‘ ’
,f c.= (1f05.' :1250 1 c <’*0.8”5f -
Cefy
q = o (2.7)
A
P=pg (28

As = 4rea de acero a tensién

Secciones rectangular con acero de compresion

Mr = Fr [(As - A's)fy (d -‘-g-) F RS Ty (d - ERTERNTR )

donde
(As—As")fy
a = I
fe''b
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T vmeec=Agem. fitea del acero atension

ES
e
1

o
]

distancléiéntre ol centroide del. ace"rq‘ a tensién:y la fibra

extrema a compresién...

b Fe
—>
< ¢ a= O.GCI 44— C=F% (0.8
3 Rt I SR — - 4

As
04\0 Ly T=AFs LT
Fe =087
£z =085F% st % < 250 kg/cm?
£2=0105-F5 RS sl % > 250 kg/cn2

1250

FIGURA 2.1 Hip6tesis para la determinacién del momento resisten-

te de una seccldn de concreto

La ecuacién de Mg solo es valida si el acero de compresién fluye
cuando se alcanza la resistencia de la seccion. Esto se cumplie si

4800 fo

d
6000-fy d Tfy (2.10)

p-p) > ¥
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Cuando no se cumple esta ,cbndlclébn‘, MR se’determinard con un
anélfsls de ta seccién basado en el equillbrio y las hip6tesis generales
para determinacién de la resistencia; o bien se calculard aproximadamen-
te con ias ecuacliones 2.5 y 2.6 despreciando el acero de compresién. En
todos los casos habrd que revisar que el acero de tensién cumpla el
requisito 2.1.5.b. de refuerzo maximo. El acero de compresién debe res-

tringirse contra el pandeo con estribos y cumplir Jos requisitos de 3.1.6.3.
Secciones T e ] sin acero de compresidn

Sila profundidad del bloque de esfuerzbs, a, calculada con la ecua-
cién 2.11 no es mayor que ef espesor del patfn, t, el momento resistente
se puede calcular con las expresiones 2.5 o0 2.6 usando el ancho de! patin
a compresién como b. Si a resufta mayor que t, el momento resistente
puede calcularse con la expresion 2.12.

As
= Osdy
f''b (2'11)

Ma = FrfAssfy (620 + (A Au) ty(d - )1 (2.12)

donde
S g {b=byt
Asp. = ‘——c i )
a = Gefenlt

[~

En las expresiones anteriores
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“La fé(mhla' 212 6s vélldaf‘_'s-l, ,?l,.a,ée,rf’
resistencia. Esto se cumple sl 4

fe'’ 4860
As = T 1,¥6000

Flexién biaxial

La resistencia de vigas rectangulares su]étas a flexién blaxial se

podré valuar con la ecuacidén

Mux + Muy

—2X 1. 2.14
Mgx MRy = ° ( )

donde Mux y Muy son los momentos de disefio segln los ejes Xy Y;

MRx Y MRy son los momentos resistentes de disefo segun los mismos ejes.
e) Resistencia a flexién de vigas diafragma

Se consideran como vigas diafragma aquellas cuya relacion claro,
L, a peralte total, h, es menor que 2.5 si son continuas en varios claros, o
menor que 2.0 si constan de un solo claro libremente apoyado. En su
disefio son aplicables las hipdtesis generales citadas en 2.1.4, L es la
distancia libre entre apoyos. Si la cuantia As/bd es menor o lgual que
0.008, la resistencia a flexidn de vigas diafragma se puede calcular conla

expresion
Mp = FRAs fy 2 (2.15)

donde z es el brazo del par interno. En vigas de un claro, z se valla

con el criterio siguiente
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Las vigas diafragma continuas se pkuédéndlséﬁar por flexién con el

- procedimiento slgulenté:

{. Analicese la viga como s! no fuera peraitada y obténganse Iosv

momentos resistentes necesarios.

1. Calcilese las &reas de acero con la ecuacién:2.15, vaiuando e!

brazo en la forma siguiente:

(0.3 + o.z% )b,

~N
n

0.5L,

b

Z

El acero de'tensién se colocard como se indica en 2.1.8.1.4,

Las vigas diafragma que unan muros de cortante de edificios se

seglin lo escrito en 2.1.8.1.4.¢
2.1.6 Fuerza cortante
a) Fuerza cortante que toma el concreto, Ver

Las expresiones para VecR que se presentan enseguida para distintos
elementos son aplicables cuando la dimensién transversal, h, del etemen-
to, paralela a la fuerza cortante, no es mayor que 70 cm y, ademas, la
relacién hib no excede de 6. Por cada una de las dos condiciones anterio-
res que no se cumpla se reducird Vcp dado por dichas expresiones en 30%.

Para valuar h/b en vigas T o | se usard el ancho del alma b’.

33



BN} Vigas sin presiuerz;)

“En-vigas con relacién claro peralte’ total 'L/,h.'“no‘,mén'or que 5, la

fuerza cortante que toma el concreto, VcR, se calculard-con el criterlo

sigulente:

)

slp <001 Ven = Fr bd(0.2 + 30p) VK™~ (2.16)

‘sl p>:0.01 VeRr = 0.5 FRr bd v&° . (2.17)

Si'L/h es menor que 4 y las cargas y reacciones comprimen directa-
mente las caras superior e inferlor de la viga, Vcr se obtendra multiplican-

do el valor que da la ecuacién 2.17 por

(3.5 -2.5 ) > 1.0

M

vd

pero sin que se tome Vo mayor que
1.5 FRr bd vE*

En-el factor anterior M y V son el momento flexionante y la fuerza
cortante que actian en la seccién. Silas cargas y reacciones no compri-
men directamente las caras superior e inferior de fa viga, se aplicard la
ec. 2.17 sin modificar el resultado. Para relaciones L/h comprendidas
entre 4 y 5, Ver se hara variar lineaimente hasta los valores dados por las

ecuaciones 2.16 y 2.17

Cuando una carga concentrada actiia a no més de 0.5d del pafio de
~-un apoyo, el tramo Qerlayvyrirga comprendido entre la cara y el paio del
apoyo, ademds de cumplir con los requisitos de esta seccién, se revisara

con el criterio de cortante por friccion descrito en 2.1.6g.
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Para secciones T, | oL, entodas las expreslones anteriores se usaré
el ancho, b', en lugar de b. S el patin estd a compreslén, al producto b'd

pueden sumarse las cantidades 12 en vigas T e |, y t2/2 en vigas L, slendo

t el espesor del patin.

b) Refuerzo por tensién diagonal en vigas y columnas sin presfuer-

20.

Este refuerzo debe estar formado por estribos cerrados perpendicu-
lares u oblicuos al eje de la pieza, barras dobladas o una combinaci6on de
estos elementos. También pueden usarse malla de alambre soldado, segln

2.2.10.2. Los estribos deben rematarse como lo indica el inciso 2.2.4.2.

Para estribos de columnas, vigas principales y arcos, no se usaré
acero de grado mayor que el 42 (4200 kg/cmz). Para dimensionar, el
esfuerzo de fluencia de la malla no se tomaréd mayor que 4200 kg/cmz. El
dldmetro minimo de estribos se indicard més adelante. La figura 2.2 mues-

tra los estribos comunmente utilizados.

No se tendrdn en cuenta estribos que formen un dngulo con el eje
de la pleza menor de 45° ni barras dobladas en que dicho angulo sea

menor de 30°.

En vigas debe suministrarse un refuerzo minimo por tensién diago-
nal cuando la fuerza cortante de disefio, Vu, sea menor que Vc¢r. Este
refuerzo estard formado por estribos verticales de didmetro no menor de
6.3 mm (No. 2), espaciados a cada medio peralte efectivo y se colocaré a
partir de toda unién de viga con columnas o muros hasta un cuarto del

claro correspondiente.
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G{ >
@ o~

ANnEs

Notas:

. @

1. Todas las dimensiones son de extremo a extremo de varilla excep-

_to Ay G en ganchos estdndar de 180° y 135°.

2. Las dimensiéon J en ganchos de 180° se muestra solo cuando es

necesario restringir el tamafo del gancho.

3. La dimensidén H en estribos se muestra cuando es necesario ajus-
tar dentro del concreto.

FIGURA 2.2 Estribos. (7
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Cuando sea aplicable el requlsito de refuerzo minimo del péarrafo
anterior asf como cuando Vy sea mayor que VecRr, se requeriré refuerzo por
tensién diagonal. En el segundo caso, la separaclén, s, se determinaré con

la expresién y limitaclones siguientes

FRAvlyd(sen©+c0s6) < FRAvly

Vo —Vor 2 3.5b (2.18)

Ay es el 4rea transversal del refuerzo por tensién diagonal compren-
dido en una distancla s y © es el 4ngulo que dicho refuerzo forma con el
eje de la pleza. En la ec. 2.18, Ay debe estar en cm?2, fy en kg/em?, Vy y
Vcr en kg, y b y d en cm. La separacién resulta en cm. Para secciones

circulares se sustituird d por el didmetro de la seccion.
La separacién, s, no debe ser menor que de 5 cm.
Si Vu es mayor que Ver pero menor o lgual que
1.5 FR bd vi*
la separacion de estribos verticales no debera ser mayor que 0.5d.
Si Vu es mayor que
1.5 FR bd vi&*
la separacién de estribos verticales no debera ser mayor que 0.25d.
En ningln caso se permitird que Vy sea superior a
2 Fr bd vIis*

Cuando el refuerzo conste de un solo estribo o grupo de barras
paralelas dobladas en una misma seccién,su drea se calculard con

Vu —VeR

Av = Eafysen ©

(2.19)
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En este caso no se admitird’'que Vy sea mayor que
1.5Frbd vic*
c) Proximidad a reaccliones y cargas concentradas

Cuando una reaccién comprime directamente la cara del miembro
que se considera, las acclones situadas a menos de una distancia d del
pafo del apoyo pueden dimensionarse con la fuerza cortante de disefio

que actua a !a distancia d.

Cuando una carga concentrada se transmite al miembro a través de
vigas secundarias que llegan a sus caras laterales, se tomari en cuenta
su efecto sobre [a tension diagonal del miembro principal cerca de la

unién.
d) Vigas con tensiones perpendiculares a su eje

Sl una carga se transmite a una viga de modo que produzca tensio-
nes perpendiculares a su eje, como sucede en vigas que reciben cargas
de losa en su parte inferior, se suministrardn estribos adicionales en la

viga calculados para que transmitan la carga a la viga
e) Interrupcidn y traslape del refuerzo longitudinal

En tramos comprendidos a un peralte efectivo de las secciones
donde, en zona de tensién, se interrumpa méas que 33%, o traslape mas
que 50% del refuerzo longitudinal, la fuerza cortante maxima que puede

tomar el concreto se considerara de 0.7 V¢R.
f) Fuerza cortante en vigas diafragma

Para determinar la fuerza cortante, VeR, que resiste el concreto en
vigas diafragma, se aplicara lo dispuesto en el nlimero | de a) para vigas

con relacién L/h menor que 4.
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La seccion critica para fuerza cortante se conslderara situada a una
distancia del pafio del apoyo lgual a 0.15L en vigas con cérga uniforme-
mente repartida, e igual a la mitad de la distancla a la carga més cercana
en vigas con carga concentradas, pero no se supondréd a mas de un peralte
efectivo de! pafno del apoyo silas cargas y reacclones comprimen directa-
mente dos caras opuestas de la viga, nl a mds de medlo peralte efectivo

en caso contrario.

Sl la fuerza cortante de disefio, Vu, es mayor que V¢r, la diferencia
se tomard con refuerzo, Dicho refuerzo constard de estribos cerrados
verticales y barras horizontales, cuyas contribuclones se determinaran
como sigue, en vigas donde las cargas y reacciones comprimen directa-

mente caras opuestas:
La contribucion del refuerzo vertical se supondra Igual a:
0.083 Fr fyv d Av {1 + le)/s--' (2.20)

donde Ay es el 4rea del acero venlcal comprendlda ‘en cada distan-

clas, y fyv es el refuerzo de fluencia de dicho acero
La contribuci6n del refuerzo horizontal se supondrd igual a :
0.083 Fp fyn d Avn (11 <7L/d)/sh  (2.21)

donde Avh es el drea de acero horizontal comprendida en cada

distancia sh, y fynh el esfuerzo de fluencia de dicho acero.

El refuerzo que se determine en la seccién critica antes definida se

usara en todo el claro.

En vigas donde las cargas y reacciones no comprimen directamente
dos caras opuestas, ademés de lo aqufl prescrito se tomarén en cuenta las

disposiciones de c¢) y d) que sean aplicables.
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~Las zonas préximas a los apoyos se dimenslonarén de acuerdo a

ragma se'sumlnistrardn refuerzos -’

cclon cumpla con los requisitos de

2211, olumétricos.

flu_\e‘r,zai Vu no debe ser mayor que

* Limltacién para

2 FR bd V&*

“’g) Resistencia a fuerza cortante por friccién

i _',,Esias' disposiciones se aplican en secciones donde rige el cortante
dlfecto y no.la tensi6én diagonal (en ménsulas cortas, por eJemplo, y en
~detalles de conexlones de estructuras prefabricadas). En tales casos, si
se necesita refuerzo, esto debera ser perpendicular al plano critico de
cortante directo. Dicho refuerzo debe estar bien distribuido en la seccién
definlda por el plano critico y debe estar anclado a ambos lados de modo

que pueda aicanzar su esfuerzo de fluencia en el plano mencionado.

La resistencia a fuerza cortante, VR, se tomard como el menor de los

valores calculados con las expresiones sigulentes:

FRou(Avi fy + Nu)  (2.22)  °

FR[14 A + 0.8(Avi fy + Nu)]

0.25 FRfc A (2.24)

donde Avt es el 4rea del refuerzo por cortante por friccién, en cm?;

A es el 4rea de la seccién definida por el plano critico en cm?2; Nyes la
fuerza de diseiio de compresion normal al plano critico, en kg, vy xel
coeficiente de friccién que se tomara igual a 1.4 en concreto colado

monoliticamente, igual a 1.0 para concreto endurecido e igual a 0.7 entre
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concreto y acero faminado. Los valores de u anterlores se aplican si sl
concreto endurecldo contra el que se coloca concreto fresco estd limpio

y- llbre de lechada, y tlene rugosidades con amplitud tota! del orden de

5mm o més, asl como sl el acero estd llmplo y sin pintura.

En las expresiones anteriores, fy no se supondrd mayor que 4200
kglcmz. Cuando haya tensiones normales al plano critico, sean por tensién
directa o por flexién, en Ayt no se incluira el 4&rea de acero necesaria por

estos conceptos.
2.1.7 TORSION

Las disposiciones que siguen son aplicables a tramos sujetos a
torsién cuya longitud no sea menor que el doble del peralte total ‘del
miembro. Las secclones situadas a menos de un peralte efectivo de la cara
del apoyo pueden dimensionarse para la torsién que actia a un peralte

efectivo.
a) Miembros en los que se requlere refuerzo por torsién

En miembros cuya resistencia a torsién sea directamente necesarla
para el equilibrio de la estructura o de parte de ella (fig. 2.3a), se sumi-
nistrard refuerzo por torsién de acuerdo con b), donde para calcular las
dreas de acero necesarias se supondréd Tecr = 0, y para determinar el
refuerzo minimo por torsién y el valor maximo admisible de Ty el valor de

TcRr se obtendra con la ecuacién 2.27.

En miembros sujetos a torsién y fuerza cortante donde la resistencia
a torsion no afecte directamente al equilibrio de la estructura (fig. 2.3b),

se procederda como sigue:
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FIGURA 2.3 Efemplos de vigas enlas que.existe torsion (vigas'Viy
V). (19 ) L g

El momento torsionante de disefio, Tu, se calculard suponiendo en
el andlisis que la rigidez a la torsion del elemento es la mitad de la rigidez
torsional elastica de la seccliéon completa calculada con el médulo de
rigidez al cortante, G, que se puede tomar igual a 0.4 veces el médulo de

elasticidad del concreto.

Cuando se cumpla la desigualdad

2 2
Tu 2 + Yo 2
ToRn Ver

> 1.0 (2.25)

y, ademéas, Ty sea mayor que Tecr dado por la ec. 2.25, se requerira
refuerzo por torsién. Si no se cumple alguna de las dos condiciones ante-

riores los efectos de la torsién pueden despreciarse.
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" Ensecclonesrectangulares.y secclones T, 1 oL, Tony Tcrse valuan -

con las expresiones sigulentes:. .

 Tor = 0.6 Fr Ex%y VIS

Ter = 0.25 Ton . (2.27)

donde x & y, en ¢m, son las dimensiones menor y mayor de los
rectdngulos en que queda descompuesta la seccion al considerar cada ala
y el atma con el peralte completo de {a seccién, pero sin que se tome y
mayor que 3x. La suma se refiere a los rectdngulos componentes de la
seccion. Pueden usarse las ecs. 2.26 y 2.27 para secclones circulares

tomando x = y = 0.8 didmetros.

En miembros que también estén sujetos a tensién axial, el valor de
Tor se multiplicard por {1 - 0.03 Pu/Ag }, donde Py es la tensidn de disefio,

en kg. y Ag el 4rea bruta de fa seccién reducida (véase 2.1), en cm?,

b) Refuerzo por torsién

Este refuerzo estard formado por estribos cerrados perpendiculares
al eje del miembro y por barras longitudinales. En miembros circutares los
estribos serdn circulares. El refuerzo necesario para torsiéon se combinaré
con el requerido para otras fuerzas interiores, a condicién de que el drea
suministrada no sea menor que la suma de las areas individuales necesa-
rias y que se cumplan ios requisitos mas restrictivos en cuanto a espacia-
miento y distribucion del retuerzo. El refuerzo por torsién se suministraré
cuando menos en una distancia (h + b) mas alld del punto tedrico en que

ya no se requiere (h y b son el peraite total y el ancho del miembro).

{. Retuerzo transversal. Cuando, segln a), se requlera refuerzo por
torsién e} drea de estribos cerrados se calcuiard con la expresion siguien-

te:
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donde..
_Asv ‘&rea transversal de una sola-rama de estribo

/X1, yv lados:menor y mayor de-un estribo-medidos centro a centro

s . separaclén de los estribos:i

_fyv  esfuerzo de fluencia de los erét‘rl‘b:oér; el grado de este acero no
“seré 'mayor que el-42 .. e ’ '
- L_Q'i%.9,‘(25‘7w+'d£7373‘yjlx1 < 1:5
En miembros circulares, x-e'y se torn‘arénrlgua‘l a-ocho décimos del

diametro de! estribo circuiar medido centro a centro.

El 4rea de estribos (por torsién y fuerza cortante) no serd menor que
la calculada con la ecuacién 2.28, suponiendo Tu = 4 TeR; sin embargo,
no es necesario que sea mayor que 1.33 veces la requerida para Tu y Vu
obtenidos del andlisis. La separacién, s, no serd mayor que el ancho de

los estribos, ni que la mitad de su altura, ni mayor de 30 cm.

1. Refuerzo longitudinal. El 4rea de barras longitudinales, Ast, para

torsién se calculard con la expresién

s v
s

Aot = ZE (1 ey ) B (2.20)

donde fy es el esfuerzo de fiuencia del acero fongitudinal.

El 4rea de refuerzo longitudinal no serd menor que la obtenida con
laec 2.29, usando el Asy minima obtenida segunla seccién|; laseparaciéon
entre barras longitudinales no excederd de 50 cm y su didmetro no sera

~menor.que el de los estribos.
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Debe distribuirse e! refuerzo longitudinal en el per(metro de la sou:-

“clén transversal y colocarse por lo menos una barra en cada esquina.

11l. Refuerzo helicoldal. La combinacién de refuerzo transversa: v

fongitudinal puede sustituirse por refuerzo continuo hellicoidal constituic>

por tramos a 45° con las aristas de! miembro. Su espaclamiento, medi: -

sobre el eje de la pleza, se obtiene dividiendo entre 2 el obtenido con 1o

ec 2.29. Dicho espaciamiento no debe exceder de y1.

Limitacién para Tu. No se admitird que el momento torslonante

diseino, Tu, sea mayor que

' , Vu 2 o
1.25 Ten /16 GEmpan) | (230

~en.ninguna seccién.

2.1.8 Disposiclones complementarias para'v’Iga‘sV e
2.1.8.1 Vigas
2.1.8.1.1 Conceptos generales

El claro se contard a partir del centro del apoyo siempre que
ancho de éste no sea mayor que el peralte efectivo de la viga; en ce=
contrario, ef claro se contard a partir de ta seccién que se halla a mea

peraite efectivo del pano interior del apoyo

En el dimensionamiento de vigas continuas monolfticas con =ur

apoyos puede usarse el momento en el pafo del apoyo.

Para calcuiar momentos flexionantes en vigas que soporten losas

tableros rectangulares, se puede tomar la carga tributaria de {a lfosa cc: =

si estuviera uniformemente repartida a lo jargo de la viga.
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2.1.8.1.2 Pandeo lateral

Deben analizarse los efectos de pandeo lateral cuandola separaclion
entre apoyos laterales sea mayor que 35 veces el ancho de la viga o el
ancho del patin a compresién. En su caso, se aplicard lo dispuesto para

marcos ductiles (2.1.9).
2.1.8.1.3 Refuerzo complementario en las paredes de ias vigas

En las paredes de vigas con peraltes superiores a 75 cm debe pro-
porcionarse refuerzo longitudinal por cambios volumétricos de acuedo
con 2.2.11. Se puede tener en cuenta este refuerzo en los célculos de
resistencia sl se determina la contribucién del acero por medio de un

estudio de compatibilidad de deformaciones segln las hipdtesis basicas.
2.1.8.1.4 Vigas diafragma
a) Disposicién del refuerzo por flexién
I. Vigas de un claro

El refuerzo que se determine en la seccién de momento maximo
deben colocarse recto y sin reducclén en todo el claro; debe anclarse en
las zonas de apoyo de modo que sea capaz de desarrollar, en los pafios
de fos apoyos, no menos del 80% de su esfuerzo de fluencia, y debe estar
uniformemente distribuido en una altura igual a (0.2‘- 0.05 L/h)h, medida

desde la cara inferior de la viga, pero no mayor que 0.2 L .Ver figura 2.4.
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0.2 - 0.05L/hd>h

I pero no mayor
que 0.2L

o=
=
—
o
5
I

FIGURA 2.4 Dlsp‘oslclén‘dei'ref'lrierzo.dé flexién en una viga dlafrag-

ma de un claro: (1.3)

Ii. Vigas continuas

El refuerzo que se calcule con el momento positivo maximo de cada

claro debe prolongarse recto en todo el claro en cuestién. Si hay la nece-
sidad de hacer uniones, éstas deben localizarse cerca de los apoyos

intermedios. El anclaje de este refuerzo en los apoyos y su distribucién en

la altura de la viga cumpliran con los requisitos prescritos.en I.
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No menos de la mitad de! refuerzo calculado para momento negativo
en los apoyos deben prolongarse en toda ia longitud de los claros adya-
centes. El resto del refuerzo negativo maximo, en cada claro, pueden
interrumpirse a una distanclia del pafo del apoyo no menor que 0.4 h, ni

que 0.4L.

El refuerzo para momento negativo sobre los apoyos deben repartir-

se en dos franjas paralelas al eje de la viga de acuerdo con lo siguiente:

Una fraccién del area total, Igual a
0.5 ( % - 1) As

debe repartirse uniformemente en una franja de ancho Igual'a 0.2 hoes
y comprendida entre las cotas 0.8 h y h, medidas desde el borde inf’e‘rlorr L
de la viga (fig. 2.5). El resto se repartira uniformemente en una fran]Aa
adyacente a la anterior, de ancho igual a 0.6 h. Si L/h es menor que.1.0,

en este parrafo se sustituird L en lugar de h.
b) Revision de las zonas a compresién

Siuna zona a compresién de una viga diafragma no tiene restriccién
lateral, debe tomarse en cuenta la posibilidad de que ocurra pandeo late-

ral.

c) Disposicién del refuerzo por fuerza cortante

El refuerzo que se calcule con las expresiones 2.20 y 2.21 enla

seccidn critica, se usard en todo el claro.
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Las barras horizontales se colocarén, con la misma separacléon, en
dos capas verticales pr6ximas a las caras de la viga. Estas barras se
anclardn de modo que en ias secclones de los pafios de los apoyos extre-

mos sean capaces de desarrollar no menos del B0% de su esfuerzo de

fluencia.

Toan 0.5 /h - 1DAg
h {oen| 5 = 0.5¢3 -~ L/h)Ag
X

1 I~ anovo

FIGURA 2.5 Franjas en que se distribuye ‘el refu’ei;o 'n'ég'_ai’fiv‘o As,
ey ‘ :

en una viga diafragma continua con L/h >1.0.

d) Dimensionamiento de los apoyos

Para valuar las reacciones en los apoyos se puede analizar la viga
como si no fuera peraltada, aumentando en 10% el valor de las reacciones

en los apoyos extremos.
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" Cuando las reacclones comprimen directamente la cara Inferior de
la viga, e! esfuerzo de contacto con el apoyo no debe exceder del valor
especificado en 3.1.3 que se reflere a aplastamiento , haya atiesadores o

no los haya.

Sila viga no esté atiesada sobre los apoyos y las reacciones com-
primen directamente su cara inferior, deben colocarse, en zonas préximas
a los apoyos, barras complementarias verticales y horizontales en cada
una de las mallas de refuerzo para fuerza cortante, del mismo didmetro
que las de este refuerzo y de modo que la separaci6én de las barras en esas

zonas sea la mitad que el resto de la viga (fig.2.23)

Las barras complementarias horizontales se situardn en una franja
contigua a ia que contiene el refuerzo inferior de tlexién y de ancho igual
al de esta uitima. Dichas barras complementarias deben anclarse de modo
que puedan alcanzar su esfuerzo de fluencia en la seccién de! pafio del
apoyo; ademés, su longitud dentro de la viga, medida desde dicha seccién

no debe ser menor que 0.3 h.

Las barras complementarias verticales se colocardn en una franja
vertical limitada por la seccién del pano del apoyo y de ancho igual a 0.2
h. Estas barras deben abarcar desde el lecho inferior de ia viga hasta una

altura igual a 0.5 h.

Cuando la viga esté atiesada sobre los apoyos en todo su peralte, o
cuando la reaccion no comprima directamente la cara inferior de la viga
sino que se transmita a lo largo de todo el peraite, se aplicardn las dispo-

siciones siguientes:

Cerca de cada apoyo se colocardn dos mallas de barras horizontales
y verticales en una zona limitada por un plano horizontal distante del

borde inferior de la viga no menos de 0.5 h y por el plano vertical distante
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de la secclén del pafio del apoyo no menos de 0‘.4‘h (fig. 2.6). El drea total
de las barras horizontales se determlinard (;on el_'girlterlo de cortante por
fricclén de 2.1.6g, suponiendo como plano de falla ‘e| que pasa por el pafio
del apoyo. El 4rea total de las barras verticales serd la milsma que la de
las horizontales. En estos refuerzos pueden inclulrse las barras del refuer-
zo en el alma de la viga sltuadas en la zona antes bdeflnlda. con tal que las
horizontales sean capaces de alcanzar su esfuerzo de fluencia en la sec-

cién del pafo del apoyo.

SI h es mayor que L, se sustitulrd L en-lugar de h en elv'pé‘rrafo.

anterior.
1
= - |
4 ]
;/4
E/, "|
-
1
e 251 |
1 H L
g g
|1 1 l
]
1 z .
S i ~1
2
0.5h & 0 gzt |
. h [@] 5! ///"'
: 1
/ J
=
|
/ l h
. =1
1l 0.4dh o 0.4L

FIGURA 2.6 Refuerzo en una zona de apoyo Indirecto. (1-3)
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- .e) Vigas diafragma que,’run‘en m‘u’ro:s' suA]"eikosy a fuerzas horizontales

en-su plano -

'EI r‘efbtjerzo de vigas dlafragma con-relaciones L/h no mayores de 2,
que unen muros para fuerzas horizontales constard de dos grupos de
bafras diagonates segln se Indica en la flg. 2.7. Se supondrd que cada
grupo forma un elemento que trabajard a tensién o compresidn axiales y
que las fuerzas de interaccién entre los dos muros, en cada viga, se
trasmiten soélo por las tensiones y compresiones en dichos elementos.
Para determinar las dreas de acero necesarias se despreciard el concreto.

En espesor de estas vigas sera el de os muros que unen.

Cada elemento diagonal constard de no menos de cuatro barras
rectas sin uniones, con cada extremo anclado en el muro respectivo una
longitud no menor que 1.5 Ld, obtenida ésta segun 2.2.4.1c. Las barras de
los elementos diagonales se colocaradn tan proximas a las caras de la viga
como lo permitan los requisitos de recubrimiento, y se restringirdn contra
el pandeo con estribos o héllces que, en el tercio medlo-del claro de la
viga, cumplirdn con los requisitos de 3.1.6.3. En los tercios extremos el
espaciamiento se reducird a la mitad del que resulte en el central. Los
estribos o el zuncho que se use en los terclos extremos se continuaran

dentro de cada muro en una longitud no menor que /8.

En el resto de la viga se usara refuerzo vertical y horizontal que en
cada direccion cumpla con los requlisitos para refuerzo por cambios volu--

métricos de 2.2.11. Este refurzo se colocard en dos capas proximas a las

caras de la viga por afuera del refuerzo diagonal.
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"FIGURA 2.7 Réfuqrzo principal de una viga diafragma que une mu-

ros de cortante. {13}

2.1.9 Vigas en marcos v‘dﬂcymg‘s
2.1.8.1 Requisitos generalesk,k

Los requlsitbs se aplican a marcos colados en el lugar disefados
por sismo con factor @ = 4. Tamblén se aplican a los marcos de estructu-
ras coladas en el lugar disefladas con Q = 4, formadas por marcos y muros
de concreto reforzado que cumplan con fos requisitos referentes a marcos
sujetos a fuerzas horizontales en su plano que marcan las NTC para disefio
y construccién de estructuras de concreto, o marcos y contravientos que
cumplan con fos requisitos para diafragmas y elementos a compresién de

contraventeos del mismo reglamento, en las que la fuerza cortante resis-
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“‘tida.porlos marcos sea por Io menos el 50% de la’ total

marcos de estructuras coladas en el Iugar diseadas con Q =3 y»form'a- Do

das por marcos y muros o contravientos que cumplan con los requlsltos .
mencionados anterlormente en las que la-fuerza cortante resistida por los
marcos sea menor que el 50% de la total. En todos los casos anteriores,
los requisitos se aplican también a los elementos estructurales de la ci-
mentacién. En lo referente a los valores de Q, debe cumplirse, ademés,
con el cap. 5 {(Factor de comportamliento sfsmico) de las Normas Técnicas

Complementarias para Disefio por Sismo.

Sea que la estructura esté formada s6lo de marcos o de marcos y
muros o contravientos, ningin marco se disefiard para resistir una fuerzév
cortante horizontal menor que el 25% de la que le corresponderia’si traba"

jara aisiado del resto de la estructura.

La resistencia especificada, f'c, del concreto no seréd-menor-de 200

kg/em?,

Las barras de refuerzo serdn corrugadas de grado no mayorque el
42. Ademés, las barras longitudinales de vigas y columnas deberan tener
fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de fluencia
especificado en méas de 1300 kg/cm2, y su resistencia real debe ser por lo

menos igual a 1.25 veces se esfuerzo real de fluencia.
2.1.9.2 Miembros a flexién

Los requisitos de esta seccibn se aplican a miembros principales

que trabajan esencialmente a flexién. Se incluyen vigas y aquellas colum: =~

nas con cargas axlales pequenas,

(Pu < Ag £'¢/10)
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o204 .9.2.1 Requisitos geométricos

~'El’claro libre no-debe ser menor que cuatro veces el peralte efec-
tivo.

- En sistemas de viga y losas monollticas, la.relacidn entre la sepa-
racidn de apoyos que eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe

exceder de 30.
- La relacién entre peralte y el ancho no serd mayor de 3.0.

- El ancho de la viga no sera menor de 25 ¢cm, ni excedéré al'ancho |

de las columnas a las que llega.

- El efe de la viga no debe separ;ar's_'eivh,c')” z
columna mas de un décimo.de la.dimensié

normal de la viga. : g
2.1.9.2.2 Refuerzo longitudinal

En toda seccién se dispondré de refuerzo tanto en el lecho inferior

como en el superior. En cada lecho el é&rea de refuerzo no serd menor que
0.7Vk" bd/ty

y constaréd de por lo menos dos barras corridas de 12.7 mm de
didmetro (No. 4). El drea de acero a tensién no excederd del 75% de la

correspondiente a la falla balanceada de la seccién.

El momento resistente positivo en la unién con un nudo no seréd
menor que fa mitad del momento resistente negativo que se suministre en
esa secciébn. En ninguna seccién a lo largo del miembro el momento resis-
tente negativo, ni el resistente positivo, serdn menores que la cuarta parte

del maximo momento resistente que se tenga en los extremos.
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En las barras para flexién se permiten traélapes s6lo si en la fongl-
tud del traslape se sumunistra refuerzo transversal de confinamiento (re-
fuerzo helicoidal o estribos cerrados); el paso o la separaci6on de este
refuerzo no serd mayor que 0.25 d, ni que 10 cm. Las uniones por traslape
no se permitirdn en los casos sigulentes: a) dentro de los nudos, b) en una
distancia de dos veces e! peraite del miembro medida desde el pafio del
nudo, y c¢) en aquellas zonas donde el anélisis indique que se formarén
articulaciones plasticas. Ademés, con el refuerzo longitudinal solo pueden

formarse paquetes de dos barras cada uno.

Se permiten uniones soldadas o con dispositivos mecénicos, que
cumplan con los requisitos de 2.2.10, a condicién de que en toda la
seccion de unién cuando mucho se unan barras alternadas y que las
uniones de barras adyacentes no disten entre sl menos de 60 cm en la

direccion longitudinal del miembro.
2.1.9.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

Se suministraran estribos cerrados de al menos 7.9 mm de didmetro
(No. 2.5) que cumplan con los requisitos de los parrafos que siguen, en
las zonas siguientes: a) en cada extremo de!l miembro sobre una distancia
de dos peraltes medida a partir del pafio def nudo, y b) en la porcién del
elemento que se halle a una distancia igual a dos peraltes (2h) de toda la
secciéon donde se suponga, o el anélisis indique, que se va a formar una
articulacién plastica (sila articulacién se forma en una seccién interme-

dia, los dos peraltes se tomaran a cada lado de la seccién).
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" El primer estribo se colocard a no mé&s de 5 ¢m de la cara del
m‘lembro de apoyo. La serparécr:-lrbnid’e 'Io:s” ‘e:"strlbors no excederé'nlngung de
los valores sigulentes: a) 0.25 d, b) 8 veces el didmetro de la barra longl-
tudl‘nal més delgada, o 24 veces el didmetro de ia barra del estribo, y d)

30 cm.

Los estribos a que se refiere esta seccién deben ser cerrados, de
una pleza, y deben rematar en una esquina con dobleces de 135°, seguidos
de tramos rectos de no menos de 10 didmetros de largo. En cada esquina
de! estribo debe quedar por lo menos una barra longitudinal. Los radios
de doblez cumplirdn con los requisitos de 2.2.9. La localizacién del remate

del estribo debe alternarse de uno a otro.

En las zonas definidas en el primer péarrafo de esta seccidn, las

barras longitudinales de la periferia deben tener soporte lateral que cum-

pla con 3.1.6.3.

Fuera de la zonas definidas en el primer parrafo de esta seccibn, la
separacién de los estribos no serd mayor que 0.5d a todo lo largo. Entoda
la viga ia separacién de estribos no serd mayor que la requerida por fuerza

cortante.
2.1.9.2.4 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente a flexién se dimensiona-
rdn de manera que no se presente falla por cortante antes que puedan
formarse las articulaciones pldsticas en sus extremos. Para ello, la fuerza
crortante de disefio se obtendra del equilibrio del miembro entre caras de
apoyos; se supondrd que en los extremos actlan momentos del mismo

sentido valuados con las propiedades del elemento en esas secciones, sin

57



factores de reducci6n, y con el esfuerzo en el acero de tensién al menos
lgual a 1.25 ty. A lo largo del mlembro actuarédn las cargas correspondien-

tes multiplicadas por el factor de carga.

Como opcliébn, puede dimensionarse con base en la fuerza cortante
de disefio obtenida del anélisis, si al factor de resistencia, Fr se le asigna

un valor de 0.6, en [ugar de 0.8.

En las zonas donde la fuerza cortante de disefo causada por el
sismo es igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de disefio
calculada segun los parrafos anteriores, se despreciara la contribucién
del concreto en la resistencia a fuerza cortante, al calcular el refuerzo
transversal por este concepto. En el refuerzo para fuerza cortante puede

incluirse el refuerzo de confinamiento prescrito en 2.1.9.2.3.

El refuerzo para fuerza cortante estard formado por estribos vertica-
les cerrados de una pieza, de diametro no menor que 7.9 mm (No. 2.5),

rematados como se indica en 2.1.9.2.3.
2.1.10 Estados limite de servicio
2.1.10.1 Esfuerzo bajo condiciones de serviclo

Para estimar los esfuerzos producidos en el acero y el concreto por
acciones exteriores en condiciones de servicio, pueden utilizarse las hip6-
tesis usuales de la teorfa elastica de vigas. Si el momento de agrietamien-
to es mayor que el momento exterior, se considerar4 la secciéon completa
del concreto sin tener en cuenta el acero. Si el momento de agrietamiento
es menor que el momento actuante, se recurrird a la seccién transformada,
despreciando el concreto agrietado. Para valuar el momento de agrieta-

miento se usara el modulo de rotura, {1, escrito en 1.1.1.2.
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2.1.10.2 Deflexiones

t.as dimensiones de elementos de concreto reforzado deben ser
tales que las deflexiones que puedan sufrir bajo condiciones de serviclo.o

trabajo se mantengan dentro de los Ilmltes‘escfltbsven el Tltulo VI del

Reglamento.

Deflexiones en elementos no presforzados que-trabajan’en una di-

reccién

Deflexiones inmediatas. Las deflexiones que ocurran inmediatamen-
te al aplicar la carga se calcularén con los métodos o férmulas usuales
para determinar deflexiones eldsticas. A menos que se utilice un andlisis
mds racional o que se disponga de datos experimentales, las deflexiones
de elementos de concreto de peso normal se calculardn con un médulo de
elasticidad congruente con 1.1.1.1 y con el momento de inercia de la

seccldn transformada agrietada.

En claros continuos, el momento de inercia que se utilice serd un

valor promedio calculado en la forma siguiente:

_ hitlatals

: (2.31)

donde 1 e Izson los momentos de inercia de las secciones extremas
del claro e /3 el de la seccién central. Si el claro sélo es continuo en un
extremo, el momento de inercia correspondiente al extremo discontinuo se

supondrd igual a cero, y en la expresién 2.31 el denominador serd 3.
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Inmedlata, calculada de acuerdo con el péi’rafo'ant'}erlbr para;

sostenida considerada, por el factor

) .
50y (2:32)

donde p' es la cuantia de acero a compresién (A's/bd). En elementos

continuos se usar4 un promedio de p' caiculado con el mismo criterio

aplicado para determinar el momento de inercia.

Para elementos de concreto normal ciase 2, el numerador de la

expresiéon 2. sera igual a 4.
La deflexion total serd la suma de la inmediata mas la diferida.

2.1.10.3 Agrietamiento en elementos no presforzados que trabajan

en una direccion

El criterio siguiente se aplica a elementos no expuestos a un am-
biente muy agresivo, y que no deban ser impermeables. En caso contrario,

deben tomarse precauciones especiales.

Cuando en el disefio se use un esfuerzo de fluencia mayor que 3000
kglcm2 para el refuerzo de tensién, las secciones de maximo momento

positivo y negativo se dimensionardn de modo que la cantidad
ts 3VieA
no exceda a 40000 kg/cm. En la expresién anterior:

fs esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, en kg/cm2
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,tenslé al cemro de Ia barra més préxlma a eHa en-cm

< A;érea de concreto a tenslbn en-cm? , que rodea al refuerzo prlncl- ;

jpal de tensién y cuyo centroide colnclde con el de dicho refuerzo, dlvldlda .
'eyntre el numero de barras (cuando el refuerzo principal conste de barras
de varios didmetros, el nimero de barras equivaiente se calcularé dividien-

do el &rea total de acero entre el drea de la barra de mayor didmetro)

El esfuerzo fs puede estimarse con la expresidén M/0.9 d Ag, o bien,
sino serecurrié a fa redistribucién de los momentos eldsticos, suponerse
igual a 0.6 fy. En la expresién anterlor M es el momento flexionante en

condiclones de servicio.

2.2 DETALLADO EN TRABES
2.2.1 Requlsitos geométricos

Existen algunos requisitos geométricos de la referencia 1.6 los cua-
les tienen como objetivo, evitar que ta ductilidad de la viga se vea limitada
por problemas de pandeo lateral por excesiva esbeltez de su alma (para
elementos que trabajen a flexidén esencialmente, incluyendo vigas y aque-
llas columnas con cargas axiales bajas, que no excedan de 0.1 Ag f'¢, en
que Ag es el 4rea de la seccidn bruta); a eso obedecen las limitaciones de
las relaciones i/b y h/b Hustradas en la figura 2.8, por otra parte, se
pretende tamblén asegurar que !a transmision de momentos entre viga y
columna pueda realizarse sin la aparicién de esfuerzos importantes por
cortante y torsiéon: Con tal fin se limita ja excentricidad que puede tener
la viga con respecto a la columna y se prohibe que la viga tenga un ancho

netamente superior al fado de ta columna en que se empotra.
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umero maxim

enuna:sola.capa:e una-viga.y son marcados enila’

gos de'viga {1'7)
- 3/4" Tamafio maximo de agregado, estribos del #4*.

Ancho de la viga b cm.

Vars 20 25 30 36 41 46 51 56 61 66 71 76
#5 2 4 s 6 7 8 10 11 12 13 15 16
#6 2 3 4 6 7 8 9 10 1 12 14 15
#8 2 3 4 5 6 7 8 9 i0 11 12 12
#10 - 2 3 4 5 6 6 7 8 g 10 10
#14 - 2 2 3 3 4 5 5 6 [ 7 8

1" Tamafno maximo de agregado, estribos del #4, b en cm

Vars 20 25 30 36 41 46 51 56 61 €66 71 76
#5 2 3 4 ) 3 7 8 9 10 11 12 13
#6 2 3 4 5 6 7 8 9 9 10 i1 12
#8 - 2 3 4 5 ] 7 7 8 9 10 11
#10 - 2 3 4 5 6 6 7 7 8 9 10

Nota: Los anchos de viga 6 el nimero de variilas que pueden colo-
carse en una viga a menudo se rigen por otros factores como el espacia-

miento minimo y e! recubrimiento de concreto.

* El recubrimiento minimo de concreto considerado para estribos

del #4 es de 4 cm.
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Columna

/._— Viga
‘r / ‘r h
b1 —>) li > e
k;al Cotumna,
[
Q=2 Q=4
b1 = 1.Oh b1 =0
/b =40 h/b=<3
h/b= 4 e/b= 025
e/b=05S /b= 25
b= 20cm
w/h= 4

L, longitud libre

FIGURA 2.8 Requisitos geométricos para vigas de concreto refor-

zado. {8

2.2.2 Requisitos de refuerzo, tongitudinal

Bazan ‘':Shambién determina algunos requisitos-para el refuerzo

fongitudinal en vigas. Estos requisitos se llustran en la figura 2.9.

El 4rea minima de refuerzo en estructuras en zonas no sfsmicas,
debe cumplirse soélo en aguellos lechos que, segln el anélisis, aparecen
tensiones para alguna combinacién de acciones de disefio; cuando se
disefie con Q=2 6 Q=4 se requiere el refuerzo minimo en ambos lechos y

en toda la longitud de la viga, independientemente de los resuiltados del

andlisis.
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._.1,__4 __Jv___
L 2
[€
u

FIGURA 2.9 Requisitos para eI refuerzo Iongltudlnal en vigas de

concreto (1.6}

Para Q=4:  As, As > 07&-bd y/o 2# )

rffl'b'da' su ,l°“9|md":":: ot

A's < 0.6 As balanceada
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Aly->. 0.5 As, 80 |1
“No puede haber traslapes, nl corte del refuerzo Iong‘ltVUdrl“haI' en lv)”

Todo el refuerzo de tenslon, As, necesario por sismd deberd pasar

por el nucleo de la columna.

En toda la seccién de la viga debera proporcionarse una resistencia
a momento positivo y negativo no menor que la cuarta parte de la maxima

que se tiene en fos extremos de la viga. (1.8)

La ductilidad que es capaz de desarrollar una seccién de concreto
reforzado es mayor a medida que la seccion es mas subreforzada, es decir
cuando menor es la relacién entre su drea de refuerzo y la que correspon-
de a falla balanceada; por esa razén, en los requisitos que corresponden
a Q=2 s6lo se exige que el area de refuerzo no exceda de 75% la balan-
ceada, mientras que cuando se disefia para Q =4 ésta debe limitarse a 60%
de la balanceada. Las expresiones especificadas en Reglamento de Cons-
truccliones para el Distrito Federal, proporcionan valores conservadores
del area balanceada iguales aproximadamente a 80% del valor esperado,
por tanto, los limites impuestos para Q=2 y Q=4 corresponden aproxima-

damente a cuantlas iguales a 60 y 50% de la balanceada, respectivamente.

Los requisitos de corte de varillas tienden a evitar que aparezcan
tensiones por la transmisién de esfuerzos de adherencia en las zonas

donde se pretende que se formen articulaciones plédsticas.

Las normas exigen también que en las secciones no afectadas por
las articulaciones pléasticas se compruebe que el factor de seguridad a
flexién no sea menor que 1.1 veces el que se tiene en dichas articulacio-
nes. Si se piensa que este requisito se satisface automéaticamente en la

mayorfa de los casos por ia rapida variaclién del diagrama de momentos

65



en las zonas extremas de las.vigas y.porg

nes plasticas zonas més amplias que ias:-que en realldad'abarcarvén::talés

articulaciones.

2.2.3 Requlsitos para el refuerzo transversal.

La cantidad y disposiclon de estribos ilustrada en la figura 2.10
tiende, por una parte, a asegurar cierta ductilidad en cualquier seccién en
caso de un agrietamiento dlagonal; por otra, cuando se disefla para Q=4
se pretende que los extremos de las vigas los estribos proporcionen con-
finamiento al concreto y eviten el pandeo del refuerzo de compresién para
permitir el desarrollo de grandes ductilidades; por ello se limita més la
separaclén de estribos, En la longitud de posible articulacién plastica, |1,

sélo se admiten estribos cerrados.

Cuando se adopte Q=4, el dimensionamlento por cortante de las
vigas deber4 cumplir, ademés de los requisitos generales del reglamento,

con lo siguiente:

a) En una distancia de dos veces el peralte de la viga medida a partir
de la cara del apoyo se conslderara nula la contribucidn del concreto a la

resistencia a cortante.

Esto obedece a que los ensayos de elementos de concreto ante
repeticiones de cargas alternadas han demostrado que la contribucién del
concreto se deteriora rdpidamente, de manera que es recomendable igno-
rarla cuando se pretende que la seccién sea capaz de alcanzar mdas de una

vez rotaciones ineldsticas importantes.

b) La revisién de la resistencia en cortante se hara aplicando un
factor de carga de 1.4 a las fuerzas internas que resultan del anélisis.
Ademé&s, cuando el refuerzo longitudinal de la viga sea sustancialmente

mayor que el requerido para resistir los momentos flexionantes de disefo,
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debera proporcionarse la resistencia por cortante suficle

da alcanzarse en [os extremos de la viga los momemo‘stfﬁéxlmqs,,resrist,_e

tes (negatlvo en un extremos y positivo en el otro)." : :

Este Gltimo requlisito pretende evitar que se p,res‘e’nte' falla por cdr-w
tante antes que puedan formarse las dos articulaciones plésticas en los
extremos de la viga. Por tanto, fa viga tiene que ser capaz de soportar los
cortantes que aparecen cuando se forma el mecanlsmo de falla aceptado.
En éste aparece primero la articulacién pléstica de momento negativo en
un extremo y posteriormente, si el efecto sfsmico crece, se forma una
segunda articulacidén plastica, de momento poslitivo, en el otro extremo o
cerca de é). Los momentos flexionantes respectivos dependen de cémo se
hayan reforzado los extremos de !as secciones; los cortantes que originan
pueden ser muy superiores a las que resultan de los dlagramas para las
fuerzas especificadas.

fy

2d

o

- l&— < 5cm

E@S: | E@S:

FIGURA 2.10 Requisitos para el refuerzo transversal de vigas de

concreto. (1'6)
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Los slguentes requlsitos corresponden al‘fefugrzo transversal'de la

figura 2.10, para dlferentes facto{esfqe ducﬁtllllvda'}d

Para Q=2:
S1, S2 < d/2

Si el diametro de cualquler barra fongltudinal excede del #5, los

estribos serdn del #2.5 o mayores.
Para Q=4
Av fyv > 0.06 Ab fy; Av > #2.5; S2 < d/2
Av, tyy &rea y esfuerzo de fluencia del estribo

Ap, fy 4rea y esfuerzo de flruencla de-la.barra longitudinal de mayor

didmetro

S1 < 425 dp/VFy , 20 cm, 24 didmetros del estribo, d/4

Para dimensionamiento por fu

Ve=0

Fe= 1».4' (1:6)

2.2.4 Anclaje
2.2.4.1 Requisitos generales

a) La fuerza de tensién o compresién que actia en e! acero de
refuerzo en toda seccion debe desarrollarse a cada lado de la seccidn
considerada por medio de adherencia en una longitud suficiente de barra

o de aiglin dispositivo mecénico de anclaje (1.3,
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Dentro de ios requisitos generales marcados por Iés TC e”ncbmv,r,a;

mos que el requlsito de anclaje se cumple en la mayorla de Io

asos para
el 'acero de tensidén de mlembros sujetos a flexidén sir A

I. Las barras que dejan de set necesarlas por flexidn se cortan o se
dobfan a una distancia no menor que un peralte efectivo (d) més alla del

punto teérico donde de acuerdo con el diagrama de momentos ya no se

requieren.

il. En las secciones donde, segun el diagrama de momentos flexio-
nantes, tedricamente ya no se requiere el refuerzo que se corta o se dobla,
la longlitud que continla de cada barra que no se corta ni se dobla es
mayor o igual que La +d. Este requlsito no es necesario en las secciones
tedricas de corte mas proximas a los extremos de elementos libremente

apoyados.

111, A cada iado de toda seccién de momento méximoia tongitud de.
cada barra es mayor o lgual que la longitud de. desarroilo-Ld, que se

definird més adelante.

IV. Cada barra para momento positivo que llega a un extremo libre-
mente apoyado se prolonga méas alld del centro det apoyo, incluyendo

porciones dobladas, una longitud no menor que
(Ls - 0.25 L) > 0.5h (2.33)
donde L es el claro del elemento y h su pevrbalte total.

En ciertos casos hay otras secciones criticas donde habra que revi-
sar e} anclaje (generaimente donde el esfuerzo en el acero es cercano al

méaximo)
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La longltud de desarrolio Ld, en la cualb‘ée cohsidéra "qu‘é‘u’na:"bayrfaf
Hde te"rikslbn se ancla de modo queﬁdesarrdlle ksu esfuerzo de fluencla, se
obtendra multiplicando la tongitud bésica Ldp, dada por la ecuaclién 2,34,
en cm, por el factor o los tactores indicados en {a siguiente tabla. Las‘
disposiciones de esta secc)én son aplicables a barras de didmetro no

mayor de 38.1 mm (No. 12}).
asf S »
Lap = 0.06 W;Y. 2 0.006dpfy (2.34)
(do es e! didmetro de la bé,rré,eﬁjc‘rh.' y.- as su 4rea transversal, en’

em?ify y f'e, en ka/em?).

TABLA 2.2
Condicién de refuerzo Factor
Barras horizontales o inclinadas colocadas de 1.4

manera que bajo ellas se cuefen mé&s de 30cm

de concreto.

En concreto ligeta, 1.33

Barras con f, mayor de 4200 kg/em? {ty en 2. 4200
kg/cm?) iy
Barras torcidas en frio de didmetro igual © 1.2

mayor que 19.1 mm (No. 6).
Todos los otros casos. 1.0

En ningln caso Lg serd menor de 30 cm.

La longitud de desarrollo, L4 de cada barra que forme parte de un
paquete de tres barras serd igual a la que requeriria si estuviera aislada
mulitiplicada por 1.20. Cuando el paquete es de dos barras no se modifica

La.
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Siel-esfuerzo s, que debe desarroliar’una barra-en.una'secclén es

jmeh’or'qué-fy. vla io'nglt'ud minima de la ba‘rré a cada lado de dicha secclén
seté s/ fy)La. El esfuerzo fs se calculara con el momento flexionante de

‘_dlséﬁo que se deflne en el inclso a).

TABLA 2-3. Longltudes de desarrollo, Ld, de barras corrugadas a

tension, no torcidas en frio, en cm.

Barra | \{'c 150 200 250 300 350 400
No. 1y | 1} | I} | 1 l t 1 n 1 1
kg/:mz

2.5 | 4200 | 30 30 30 30 30 30 30 30 30 30 30 30

3 4200 30 34 30 34 30 24 30 34 30 34 30 33

4 4200 32 45 32 A5 32 45 32 45 32 45 32 45

5 4200 41 57 40 56 40 56 40 56 40 56 40 56

] 4200 59 82 51 71 48 67 48 67 48 67 48 67

7 4200 80 112 69 87 62 87 56 79 56 78 s6 78

8 4200 | 104 146 90 126 81 113 74 103 €9 96 64 90

g9* 4200 | 132 185 114 160 102 143 93 131 86 121 81 113

10 4200 | 163 228 141 198 126 177 115 161 107 149 100 140

11 4200 | 197 276 i71 239 153 214 139 195 129 181 121 169

12 4200 | 23% 328 | 203 284 182 | 254 166 232 154 215 144 201

! Barras con no més de 30 ¢m de concreto bajo elfifas
I} Barras con mas de 30 cm de concreto bajo elias

* Barras no fabricadas a nivel nacional

Cuando una barra a tensién termina con un doblez a 90 o 180 grados
que cumpia con los requisitos de 2.2.9, se supondrd que puede alcanzar

su esfuerzo de fluencia en la seccidn critica, st la distancia en cm, paralela
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a la barra, entre la secclén critica y el pafo externo de la barra_en el

doblez, es al menos lgual a 0.076 dy fy/Vi' (30% mayor en conecreto ligero),
pero no menor que 15 cm ni que 8 dp, Yy, ademads, el irémo recto después
del doblez no es menor que 12 dp para dobleces a 80°, nl menor que 4dp

para dobleces a 180°. Las unidades son fas misma que en la ec 2.34.

La fonglitud de desarrollo de una barra tisa serd el doble de 1a que

requerirfa si fuera corrugada.

La longitud de desarrollo de una barra a compresién serd cuando
menos el 60% de la que requerirfa a tenslén y no se considerardn efectivas

porciones dobtadas. En ningln caso serd menor de 20 cm.

-Adem&s se deberan cumplir requisitos complementarios de anclaje

.como. son:

En fos extremos libremente apoyados se prolongaran, sin doblar,
hasta dentro del apoyo, cuando menos la tercera parte del refuerzo de
tensién para momento positivo maximo. En extremos continuos se proton-

gardn ta cuarta parte.

Cuando e} elemento en flexién es parte de un sistema destinado a
resistir fuerzas laterales accidentales, el refuerzo positivo que se proion-
gue dentro del apoyo debe anclarse de modo que pueda alcanzar su es-
fuerzo de fluencia en la cara del apoyo; al menos la tercera parte del
refuerzo negativo que se tenga en la cara de un apoyo se prolongard mas
alla del punto de inflexion una tongitud no menor que un peraite efectivo,

ni-que 12 dy, ni que un dieciseisavo del claro libre.
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2.2.4.2 Anclaje del refuerzo transversal.

El. refuerzo en el aima, debe llegar tan cerca de las caras de com-
presldn y tensién como lo permitan los requisitos de recubrimiento y la

proximidad de otro refuerzo.

Los estribos deben rematar en una esquina con dobleces de 135°,
seguldos de tramos rectos de no menos de 10 diametros de largo. En cada
esquina del estribo debe quedar por lo menos una barra longitudinal. Los

radios de doblez cumplirdn con los requisitos de 2.2.9.

Las barras longitudinales que se doblen para actuar como refuerzo
en el alma deben continuarse como refuerzo longitudinal cerca de la cara
opuesta si esta zona estéd a tensién, o prolongarse una longitud Ly més

"alld de 'a media altura de la viga si dicha zona est4d a compresién.
2.2.5 Recubrimiento

En elementos no expuestos a la intemperie, el recubrimiento libre
de toda barra de refuerzo o tenddn de presfuerzo no serd menor que su

didmetro, ni menor que lo seflalado a continuacién:

En columnas y trabes, 2.0 cm; en losas 1.5 cm, y en cascarones, 1.0

cm.

Si las barras forman paquetes, el recubrimiento libre, ademds, no

serd menor que 1.5 veces el didmetro de la barra més gruesa del paquete.

En elementos estructurales colados contra el suelo, el recubrimien-
to libre minimo, ademds de cumplir con los requisitos anteriores, sera de

5 c¢m si no se usa plantilla, y de 3 cm se usa plantiila.
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‘quedarexpuestos-a-la
esforzar no serd me-
ue 1.5 veces el didmetro

de la barra' mas gruesa del. paquete,. n:losas’y cascarones -

prefabricados puede ser no menor que 1.0 cm ni que el didmetro de la -

barra.

En elementos estructuraies que van a quedar expuestos a ia lntéin%"

perie, se duplicaran los valores de los parrafos anteriores.

Los recubrimientos antes sefialados se Incrementaran en miembros
expuestos a agentes agresivos (ciertas sustancias o vapores industriales,

terreno particularmente corrosivo, etc.).
2.2.6 Tamano maximo de agregados

El tamafio nominal maximo de los agregados no debe ser mayor que
un quinto de la menor distancia horizontal entre caras de los moldes, un
tercio del espesor de losas, ni dos tercios de la separacion horizontal libre
mintma entre barras, paquetes de barras, o tendones de presfuerzo. Estos
requisitos pueden omitirse cuando las condiciones del concreto fresco y
los procedimientos de compactacién que se apliquen permitan colocar el

concreto sin que queden huecos.

2.2.7 Separacién de acero de refuerzo entre barras o tendones indi-

viduales.

- La separacion libre entre barras paralelas (excepto en columnas y
entre capas de barras en vigas) no serd menor que 1.5 veces el tamafno

méaximo de! agregado. Esto Ultimo con la salvedad indicada en 2.2.6.
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Cuando el ref erzo-de vlgas esté colocado en.dos a més capas, la
distancia vertlcal Hbre entre las capas no seré menor que el didmetro de
Ias barras, nl que 2 cm Las barras de las capas superlores se colocardn

de modo que no se menoscabe la eficacla del colado.

En columnas, la distancia libre entre barras longitudinales no seré
menor que 1.5 veces el didAmetro de la barra, 1.5 veces el tamafio maximo

del agregado, ni que 4 cm.
2.2.8 Paquetes de barras

Las barras longitudinales pueden agruparse formando paquetes con
un maximo de dos barras cada uno en columnas y de tres en vigas, con la
salvedad expresada para marcos ductiles (2.1.9) en el que se indica que

serdn solo dos.

La seccién donde se corte una barra de un paquete en el claro de
una viga no distar4 de la seccién de corte de otra barra menos de 40 veces
el didmetro de la mas gruesa. Los paquetes se usardn sélo cuando queden
alojados en un angulo de los estribos. Para determinar la separacidn
minima entre paquetes, cada uno se tratard como una barra simple de igual
area transversal que ia del paquete. Para calcular la separacion del refuer-
zo transversal, rige el didmetro de la barra mas delgada del paquete. Los

paquetes de barras deben amarrarse firmemente con alambre.
2.2.9 Dobleces de retuerzo.

El radio interior de un doblez no serd menor que fy/60vi’ por el
didmetro de la barra doblada a menos que dicha barra quede doblada
alrededor de otra de didmetro no menor que el de ella, o se confine

adecuadamente el concreto.
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Por ejemplo confinar medlanle refuerzo perpendicular al plano de lai

barra En la expreslén anterior fy y f'c deben estar en kg/cm

En todo doblez o camblo de direccién del acero Ionrglt‘uvdiriaivdebey‘;

colocarse refuerzo transversal capaz de equlilibrar la resultante: de’l

tensiones o compresiones desarrolladas en las barras, a menos que el

concreto en sf sea capaz de ello.

TABLA 2.4 Ganchos estandar (I'7)

Dimension

{ Goncho 1

detalloda

.
!

)

4d, 6

6cn nin

1

Ganchos de extremo recomendados,

80°

— =13 L

AéG—l

Dinension
cetollada

124,

todos los grados

Tama#do de varilla Didmetro de Ganchos de 180° J (cm) Ganchos de 50° A
doblado ter- A6 G {cm) 6 G (cm)
minado D, (¢m)
#3 6 13 8 15
#4 8 15 10 20
#5 9 18 13 25
#6 1 20 15 30
#7 13 25 18 35
#8 15 28 20 40
#9 24 38 30 48
#10 27 43 34 56
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Usos generaoles

12d,, pars 3G 87, 02

K

Ejemplo sismico

Ody PAro N3, W4, B ] "r‘_—_
Gancho |
| "—"' AdG !
| ; —{ ] !
g ‘ ' 8 H 8 I "
= TN = =
S| 2 S
3 AdG K} 2 104,
< ' € < l
= e 4
- I du H el
L i 4 |
s
_Li_ !
[ Vi ¢ Viga
gp°® 135° 135 °
Estribos y ganchos de amarre, todos los grados
Uso general Uso sismico
Tamafio de D, (em) Gancho de | Gancho de | Gancho de | Gancho de | Gancho de
variila 90° A6 G 135° A6 G 135° H, 135° A6 G 135° H,
aprox. apfox.
#3 4 10 10 6 13 ]
#4 5 11 11 8 17 11
#5 6 15 14 9 20 14
#6 1 30 20 1 28 17
#7 13 36 23 13 32 20
#8 15 41 27 15 37 23

db =diédmetro nominal de la varilla, alambre o cable postensado, cm.

2.2.10 Uniones de barras

Las barras de refuerzo pueden unirse mediante traslapes o estable-

ciendo continuidad por medio de soldadura o dispositivos mecéanicos. Las

especificaciones y detalles dimensionales de las uniones deben mostrarse
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en los planos. Toda unién saldada-o-con-dispositivo mecénico debe ser
capaz de transferir por lo menos 1.25 veces la fuerza de fluencla de
tenslén de tas barras, sin necesldad de exceder la resistencla maxima de

éstas. Se respetardn los requisltos de 2.1.8.2.2 y 3.1.7.2.3
2.2.10.1 Unlones de barras sujetas a tensién.

En fo posible deben evitarse las uniones en secciones de méaximo
esfuerzo de tension. Se procurara, asimismo, que en una clerta seccién

cuando més se unan barras alternadas.

Cuando se une por trastape mas de la mitad de las barras en un
tramo de 40 didmetros, o cuando las uniones se hacen en secclones de
esfuerzo méximo, deben tomarse precauciones especiales, consistentes,
por ejemplo, en aumentar !a longitud de traslape o en utilizar hélices o

estribos muy proximos en el tramo donde se efect(a la unién.

La longitud de un traslape no sera menor que 1.33 veces la longitud
de desarrollo, Lo calculada segtin 2.2.4, nl menor que {0.01 fy - 6) veces

el dlametro de la barra (fy en kg/cm?).

§i se usan uniones soldadas 0 mec&nicas deberd comprobarse expe-

rimentalmente su eficacia.

En una misma seccidn transversal no deben unirse con soldadura o
dispositivos mecanicos mas del 33% del refuerzo. Las secciones de union
distaradn entre si no menos de 20 didmetros. Sin embargo, cuando por
motivos del procedimiento de construcclon sea necesario unir més refuer-
zo del sefialado, se admitird hacerlo, con tal de que garantice una super-

visibn estricta en la ejecuctédn de las uniones
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2.2,10.2 Unlones de malla de alambre soldado.

En lo posible deben evitarse uniones por traslape en secclones
donde el esfuerzo en los alambres bajo cargas de diseiio (ya multiplicadas
‘por el factor de carga) sea mayor que 0.5fy. Cuando haya la necesidad de
usar traslapes en las secclones mencionadas, deben hacerse de modo que
el traslape medido entre los alambres transversales extremos de las hojas
que se unen no sea menor que la separacién entre alambres transversales
méas 5 ¢cm. Las uniones por traslape en secciones donde el esfuerzo en los
alambres sea menor o Igual que 0.5fy, el trasiape medido entre los alam-
bres transversales extremos de las hoJas que se unen no serd menor que

5cm.
2.2.10.3 Uniones de barras sujetas a compresion.

Si lra unién se hace por traslape, la longitud traslapada no seré
rnenbr que-la longitud de desarrollo para barras a compresién, calculada
Vsegu'n:2.2.4, ni que {0.01 fy - 10) veces el didmetro de la barra (fy en
kglcmz). Cuando la resistencia especificada del concreto, f'c sea menor

de 200 kg/cmz, los valores anteriores se incrementaran 20%.
2.2.11 Refuerzo por camblos volumétricos

En toda direccién en que la dimensién de un elemento estructural.
sea mayor que 1.50 m, el 4&rea de refuerzo que se suministre no seréd menor

que

_ 660x1
88 = i+100) (2.35)

donde
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as Area transversal del refuerzo colocado en la direccién que se
considera, por unidad de ancho de la pleza (cm?/cm). El ancho menclona-

do se mide perpendicularmente a dicha direcclén y a x;.

xt1 dimensién minima del miembro medlda perpendicularmente al

refuerzo (cm).

Si x1 no excede de 15 cm, el refuerzo puede colocarse en una sola
capa. Si x1 es mayor que 15 cm, el refuerzo se colocard en dos capas

préximas a las caras del elemento.

En elementos estructurales expuestos directamente a ta intemperie

o en contacto con el terreno, el refuerzo no serd menor de 1.5 as.

Por sencillez, en vez de emplear la fé6rmula anterior puede suminis-
trarse un refuerzo minimo de 0.2% en elementos estructurales protegidos
de la Intemperle, y 0.3% en los expuestos a ella, o que estén en contacto

con el terreno.

La separacién del refuerzo por cambios volumétricos no excederd

de 50 cm ni de 3.5 x1.

Debe aumentarse la cantidad de acero a no menos de 1.5 veces la
antes prescrita, o tomarse otras precauciones en casos de contraccién
pronunciada (por ejemplo en morteros neuméticos) de manera que se evite
agrietamiento excesivo. También, cuando sea particuiarmente importante

el buen aspecto de la superficie del concreto.

Pueden prescindirse de! refuerzo por cambios volumétricos en ele-
mentos donde desde el punto de vista de resistencia y aspecto se justifi-

que.
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- 2.2.12 Sitios parra ef anctaje (1)

Generalmente constituye una préctica aceptada que las varillas ter-
minen en las zonas de compresién. Sin embargo, es dudoso que se pudlera
obtener mucho beneficlio de esta clase de arreglo en todos los casos. Es
Improbable que los esfuerzos de compresidn que actian paratelos a una
variila reduzcan ef peligro de fisuracidn originado en fos esfuerzos de
tensidn que actuan perpendiculares a ta varilia. €s cierto que una zona a
compresién estd libre de grietas transversales que se conocen como el
origen de las grietas de fisuracién. Las varillas del fondo en el claro
extremo de las vigas continuas muestran mejor anclaje en el extremo
simplemente apoyado que en la proximidad del punto de inflexién donde
entran a una zona a compresioéon, fo que indica que los esfuerzos de com-
presién que actian transversalmente a una varilla anclada son méas bené-
ficos. Untrauer y Henry han demostrado (RERY que la resistencia de
adherencia aumenta apreciablemente cuando hay presion normal. El au-
mento es mas pronunciado en la carga méxima y para varillas méas gran-
des, 1o que suglere que puede ser mejor buscar &reas de presion normal,
de preferencia a zonas a compresién para el anclaje de refuerze a flexion,

ver figura 2.11.

Cuando tas varilias se terminan en {a zona a tensién de una viga que
contiene suficlente refuerzo transversal en el alma, se puede oblener con-
siderable beneficio de la compresién que existe en el alma como resultado
de accién de armadura. Por esta razén se puede doblar las varilias hori-
zontales en el alma para exponerlas a la presion diagonal, como en la fig.

2.12.
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FIGURA 2.11 Presién o tensién.transversal en‘el anciaje del refuer--

zo de.viga. (-

Ts Te /’/ L
-1

W e e
!

m

FIGURA 2.12 Anclaje de varillas a fiexién en zona de compresién

diagonal. {1+%)
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Por razones semejantes se puede mejorar en forma considerable el
ahcla]e de gancho en el extremo simplemente soportado de una viga, sl se
Inclinan los ganchos, o de preferencia sl estdn en una posiclén casl horl-
zontal. De esta manera se contrarrestan mayormente los efectos de fisura-
cién por la preslién normal que se origina de la reacclién (fig. 2.13).

Alna Conpresién
delgada dagonal

u l AV
, =
M M -

Presidn de reaccidn Presidn de la reaccion

N

Planta

FIGURA 2.13 Utilizacién de compresién transversal en anclajes a

base de ganchos. (1

En las Vvléas pl;ecoladas de concreto la longitud disponible para el
anclaje del extremo puede ser tan corta que sélo dispositivos especiales,
(fig. 2.14), pueden asegurar el desarrollo de ta resistencia requerida de
las varillas. En muchos casos, tales como con ménsulas o vigas de gran
peralte se pueden utilizar cruzadas soldadas al refuerzo a flexién (fig.

2.14). Debido a que con mucha frecuencia el punto de apoyo esta proximo
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al extremo libre de la viga, ia falla a fo largo de una grletkar6lra‘g;:r;t;i;aﬁura:é%"
es una clara posibilidad (tig. 2.15). Se pueden suministrar variilas adlc;io-
nales inclinadas de dldmetro peguefio para asegurar que no ocurra falla
de desllzamiento. El tamafio de las varillas se puede determinar utlifzando

el concepto de friccién a cortante de transferencia de carga.

< ¢

FIGURA 2.14 Dispositivos especiales de anclaje empleados cuando_

no se dispone de suficlente longitud de anclaje. {1
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FIGURA 2.15 Refuerzo para impedir la falla a cortante deslizante

cuando la reacci6n se aplica préxima al extremo libre de la viga. '

2.2.13 Interaccién del refuerzo por flexién y cortante

El estribo que es el miembro a tensi6én en el alma, debe poder
desarroliar toda su resistencia en toda su altura entre las "juntas pasador®
superior e inferior alolargo del claro a cortante, entendiéndose por juntas
pasador la Interseccién del refuerzo horizontal y vertical. No se pretende
que los estribos desarrollen adherencia entre las "cuerdas”, por o que se
deben anclar en forma acorde. La fig. 2.16 presentan algunas formas de

estribos que satisfacen los requerimlentos dados de anclaje.
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FIGURA 2.16 Detalles tipicos de resistencia sfsmica para elementos

flexionantes {17)
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Por lo menos 2 varillas, una suberlor y una Inferior, deben emplearse
como acero longitudinal contlinuo para vigas. Para vigas enmarcadas den-
tro de ambos lados de una columna, estas varlllas deben prolongarse a
través de la columna, al menos 2 veces el peralte de {a viga, sin conslderar
empaimes (ver figura 2.16), pero en ningtin caso deben proiongarse las

variilas més ali&d de los puntos tedricos de corte.

Es esenclal tener variflas grandes longltudinales que pasen a través
de los ganchos de los estribos, ya que deben distribuir el apoyo concen-
trado recibido de los estribos. Puede ser optimista suponer que el extremo
del estribo, que no estd doblado alrededor de una varilla longitudinal en
la zona a compresién de la viga, estd bien anclado. En ia carga Gitima,
especlalmente cuando se han desarrollado grietas diagonates, el eje neu-
tro puede moverse muy préximo al borde a compresién. Ya que tos estri-
bos dependen considerablemente de esta forma concentrada de anclaje,
es deseable que ajusten apretadamente y que estén en contacto con las

varillas fongitudinales que rodean.

La préactica normal es doblar los estribos alrededor de las varilias
longitudinales con un dngulo de 135°, Algunos cédigos permiten una vuel-
ta de 90° para los estribos. En las articulaciones plésticas donde puede
desprenderse el zuncho, un giro de 90° no seréd satisfactorio, ademéas de
que se faciiita el comportamiento no satisfactorio de los estribos cerrados

ilustrados en la fig. 2.17.

Algunos investigadores sostienen que sdlo se puede resistir la ten-
sién diagonal mediante varillas diagonales o refuerzo de rejilia; por este
motivo, a veces se sugiere que también se suministren varitllas horizonta-
les dentro del alma. Las pruebas han indicado que hasta la falla sdlo

ocurren pequefias deformaciones en .las varillas horizontales intermedias
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colocadas en las vigas de proporclones usuales Sln embar‘o “su electo

benético en el control de grletas especlalmema en’ vlgas muy peraltadas.‘

es muy marcado (fig. 2.18).

"

FIGURA 2.17 Falla poslible provocada por anclaje insuficiente de

los estribos. (-1

Horquillas para
controlar los
prietas de
Fisura

i
\1}521:

T T
ool

=

[T
71
Y

< & —>
1’

T

FIGURA 2.16 Refuerzo secundario inclinado u horizontal cuando la

carga se aplica cerca del soporte. a1
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2.2.14 Detallado de ib's:pun'taé" d‘é"si'b:p‘d:rz‘te’y _carga'
En la fig. 2.19 se muestra una dlstrlbuclén de e ) "lo's estribos
en Ia trabe A deben transmitir la reaccién V 4. Ia zona a: compréslén de'la
- trabe, donde pueden descomponerse en fuerzas de compreslién diagonal,
Braumann y ROsh sugleren que se suministre refuerzo de estribo de sus-
pensién para todo el cortante o fuerza de reaccién, puesto que las defor-
maciones grandes en estos estribos pueden llevar a grietas de fisuracion
horizontal a lo largo del refuerzo a flexién de la trabe de soporte. Por io

general, el costo del acero adicional es despreciable.

Secckén A-A <
rzrrzs Y ———
/,/J///:y//,// 7 LY~ 12 A2 A7 y/
igZe jf/,/ i
fg550 N
1 g Pd 4 \"4
3 462 e WZAZHIN| | ° e
sg%as w2
4 L 4
5}/’65; ;,//’ |
/.‘// /: j'
; v D= 1
J <

Estribos Estribos de
para cortante Suspensidn

Seccidn A-A < 'A

AN /,/ /‘r,r/a s w3 v S (,;
oS 43 P s ///,:
% e’ B
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it ] -
- h -V
° 2 1 [ T% I
/ \la ///r A
/ A\ oD,
N 75!
L i
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Suspensores

FIGURA 2.19 Los estribos de suspension reciben las reacciones de

la viga secundaria. .1
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Cuando se intersectan vigas de peralte lgual, el acero del fondo de
ta viga ssecundaria debe estar por encima del refuerzo del fondo de la viga
de soporte, obteniendo con ésto el maximo beneficio del anciaje como
resuitado de fa presién normal Inducida por compresién dlagonal en las

vigas B secundarias.

La losa en voladizo (fig. 2.20) es otro sjemplo gque se encuentra
cuando la compresién diagonal se dirige hacia ! borde Inferior de la viga
de soporte. Por tanto, es importante transmitir la reaccidon desde esta &rea
hacla la parte superior de ta viga. Las varlilas individuales mostradas en

el diagrama sugleren una solucién a este problema.

0
L

§

FIGURA 2.20 Viga que soporta una losa en voladizo, (*V
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‘E‘n‘ la éonslruc'clén de concreto prrecy:rolr,:ado,rcon frecuencia se requie-
‘re-una abrtlcﬁlac'lbn Intermedia a lo largo-de una claro. En estos casos es
obllgatorlo el detallado culdadoso, yﬁ que sblo se dispone aproximada-
mente de la mitad del peralte efectivo de la viga. La fig. 2.21a indica el
flujo de ias fuerzas internas de compresion. Se deben suministrar estribos
de suspension para transmitir toda fa reaccidn al borde superior de ambas
vigas. Desde los extremos de estos estribos se puede desarrollar un puntal
dlagonal en la direcciéon de la piaca de apoyo. Leonhardt sugirid estribos

especiales para 1.2 veces la fuerza cortante R.

M B aszee e o
i A
<ay J %
—— C

£stribos pera opoyar los puntales
a compresién

¥

n

2
Cad _L

=) {\ \

FIGURA 2.21 Los voladizos cortos iorman,"'u
claro de la viga. a) Utilizando refuerzo ortogon'a\l‘."

dobladas hacia arriba. (-1}

91"



La tongitud de ancliaje del refuerzo inferlor, que se supone que se
extlende por la distancla 1.2h2, como en la figura 2.21b, debe bastar para
que se desarrolle una fuerza horlzontal igual a 1.2R. Debe haber suficlente
refuerzo (de horquilia) que se extienda horizontalmente mdas all4d de las
esquinas rentrantes donde se puede desarrollar una grieta diagonal poten-

clal.

Cuando una viga es muy peraltada, se puede doblar diagonalmente
hacia arriba algunas de las varilias a flexién, de acuedo con la fig. 2.21c.
Con frecuencla es diffctl suministrar suficlente ancilaje para ellas en la

parte voladiza més pequefia de la articulacién.

2.3 CASOS ESPECIALES
2.3.1 Vigas de gran peralte

Cuando la relacidén de claro a peralte de vigas simplemente apoya-
das es menor que 2, o menor que 2.5 para cualquier claro de una viga
continua se acostumbra definir a éstas como vigas de gran peralte. Con
frecuencia estas estructuras se encuentran en reclpientes suspendidos
rectangulares, tales como silos y tanques, en muros de cimentacidn que
soportan cimentaciones corridas o fosas, en muros de parapetos y en

muros de cortante que resisten fuerzas faterales en las construcciones.
2.3.1.1 Vigas simplemente apoyadas

En la figura 2.22 se muestra el arreglo del refuerzo para vigas sim-
plemente apoyadas, se recomienda que el refuerzo a fiexién caiculado se
debe distribuir utitizando varillas de tamafo relativamente pequefo, el

calculo se puede hacer utilizando el brazo de palanca interno.
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FIGURA 2.22 Refuerzo de una viga de gran peralte simplemente

soportada. ()

2.3.1.2 Refuerzo del alma en vigas de gran peralte

La carga escoge naturalmente transmitirse a través del més rigido
de dos sistemas posibles de resistencia, y en las vigas de gran peralte, el
arco siempre es méas rlgido que e! mecanismo de armadura. Por tanto,
normalmente no se necesitan estribos. Basta un refuerzo minimo de 0.2%
en forma de varillas corrugadas de didAmetro pequefo colocadas en ambas
direcciones, como en los muros de concreto reforzado. En las vigas con-
tinuas, la mitad del refuerzo horizontal a flexién (negativo) puede ser
parte de éste. Sin embargo, como lo indica la fig. 2.23a cerca de los
soportes se deben introducir varillas adicionales del mismo tamafno al

utilizado para el refuerzo de! emparrillado.
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FIGURA 2.23 Refuerzo adicional requerido en vigas de gran peralte
simplemente soportadas para: a) Cortante cerca de los soportes, b) Car-

gas aplicadas cerca del borde Inferior. 0.1

Cuando se suspende la carga cerca del borde Inferior de una viga
de gran peralte, se debe transmitir principalmente por tensién vertical o
inclinada hacia los soportes. Para permitir el desarrollo del arco a com-
presién, se debe transferir toda la carga suspendida por medio de refuerzo
vertical a 1la zona a compresion de la viga, lo que deberfa lograse sin
exceder la resistencia a cedencia de los estribos (refuerzo de la suspen-
sién), para proteger el refuerzo a flexién contra fisuracién horizontal y

asegurar el control satisfactorio de grietas en el alma durante la carga de
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serviclo.- Los:estribos de suspenslén deben rodear completamente el re-
fuerzo-a flexién del fondo y extenderse a la zona a compresién de la viga
muro, como en la figura 2.23b. El espaclado de las barras verticales no

debe exceder de 15 cm.

Tamblén se necesita una provisién especial cuando se Introducen
cargas o reacclones a lo largo de todo el peralte de una viga, por ejemplo
cuando vigas muros de gran peralte se soportan entre sl. En la figura 2.24a
se muestra una viga soportada de los extremos, esta viga debe recibir la
mitad de la carga por refuerzo de suspensién, de lo que se muestra en
arreglo tiplco. Las pruebas han demostrado que las variilas diagonales
dobladas a un radio grande en la junta de viga a viga también son efecti-
vas, aunque su contribucién a la carga no debe exceder el 60% de la carga

total. En la figura 2.24b se muestra un arreglo tipico.

A /
4 l:/;] 20 dy %
h ,/: " \‘T>/é
3 &l g
it / %
lKJncfue.-zg e - ‘K‘ "zlg\ lz—'
F—suien—sxdnl ____,.I En el centro del muro
Cad )

FIGURA 2.24 Refuerzo de suspensién que debe suministrarse en
donde una viga de gran peralte soporta a otra viga igual usando: a) distri-

bucién ortogonal o b) varillas dobladas hacia arriba. (1.1)
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2.3.1.8 Introduccién de cargas concentradas

Es necesarlo examinar los esfuerzos de apoyo en las &reas donde
se introducen cargas concentradas, ya que las vigas de gran peraite pue-
den soportar fuerzas muy grandes con demanda relativamente pequefia de

refuerzo.

No es raro que se introduzcan elevadas cargas concentradas dlrec-
tamente por sobre los puntos de soporte de las vigas de gran peralte. Esta
situacién, que estd ilustrada en la figura 2.25. Las fuerzas concentradas
estan dispersas en el alma de la viga, y a menos que se extienda una
costilia vertica! contlnua de atiesamiento entre el punto de carga y el
soporte, se debe tener en cuenta esta dispersién. En consecuencia. Ei
CEB (Comité Européen du Béton) sugiere refuerzo suplementario horizon-
tal en dos bandas, cada una capaz de reslistir una fuerza de tensién igua!

a una cuarto de la carga aplicada.
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FIGURA 2.25 Distribucion del refuerzo requerido para la transmi-

sién de fuerzas concentradas a través de vigas de gran peralte. (1.1)
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© . '2.3.2 Vigas de concre'toA'r'ef;oyrza:do con orificlos pequeﬁos 'gb‘fléxi'én'* :
ytorsion.* R . ‘ S0

Un método de andlisis se utilizd para predeciria resi#tancla de vlgéé
de concreto reforzado sujetas a combinacidn de fiexién y torsidén y que
tlenen orificlos transversales pequefios, el analisis esta basado en la fami-
lia de modelos de flexién asimétrica. Con esto se obtuvieron ecuaciones
de resistencia que se dertvaron de los modelos falltados, asumiendo un
adecuado patlréon de refuerzo airededor del orificio. Los resultados de
probar 10 vigas que contenlan orificlios circulares son presentados. Las
predicciones teéricas estdn de acuerdo con los resultados de las pruebas.
En la figura 2.26 se muestra el detallado en fas vigas que es propuesto

para obtener un comportamlento satisfactario.
lLas conclustones encontradas son las siguientes:

1. La resistencia a torsidn y la rigidez de una viga decrese coh un

incremento del tamafno del orificio.

2. Una pequeia cantidad de momento flexionante incrementa la ca-
pacidad torsional de una viga. Pero para flexion pura, el momento torsio-
nante Gitimo disminuye con incremento de momento flexionante. Estc de

acuerdo con lo encontrado en investigaciones realizadas més tarde.

3. La teorfa de fiexién asimétrica ha modificado los buenos resulta-
dos de las predicclones para momentos torsionantes Uitimos, modo de

falla e Interaccién flexién-torsién.

* AC! JOURNAL / March-April 1984
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4. Las barras diagonales alrededor.de orlflcios son de prlmera nece-

sidad para el control de grietas debldas a cargas de servl | aycanudad; =
abundante de barras diagonales por consigulente proveeré de una- cantl- '
dad racional que prodré ser establecida. Las ecuaclones’ desarro”adas
serén splicables en control de resistencia de secclones c‘on‘ormclos.vLa
investigacion reporta en el papsel que se limita solo 8 orificios circulares.
La solucion analitica presentada serfa aplicable a vigas que tengan orifi-
clos transversales cuadrados o cercanos a la forma del cuadro. El método

es por tanto no aplicable a vigas con grandes orificios rectangulares por

que las fallas de estas vigas ocurren de un modo completamente diferente.

Estribos cortos
17.5
lr—'a ]
o= __\_ ol 7a T 4vs. 37878
{ V.
< 1 < <, 35 14
AN At
44 M N 4d 4.
R Sy S O 4vs. /8B
A
Estrias 1/4° § | L—! :g’;o‘:':‘?s
€ dos € ben 7s 174 f Seccidn A-A
s
B0
2vs, 83
TP ove. 83 Bxral o

VARN

)[,,

e 7 r 2vs. 33 ° -;t;
—"/ \-,] 1= A 2vs. %3 EE "L
2vs. §5 1

-

LB arros /
Cstrbos 1747 ¢ l l doponnies
cerrodos & 65cn 21 e p
Seccion B-B
Notoer recubrinento libre 15ck Acotocitn: cn

FIGURA 2.26 Detalies de refuerzo de especimenes con pequefios

orificios sujetos a flexidén y torsién.
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,2.,3;3;6(88 o para refrdérz"@de \:/I"gas:“dje concreto con orificlos gran-

S ‘:vunfl‘km'é‘t:bkad‘raclonal és propuesto para el refuerzo de vigas de con-
i:friet’o’"{(‘:oﬁ' orificlos rectangulares grandes que ha sido sujeta a flexton y
'c;ortéﬁte; Doce disefios de vigas se han propuesto y probado bajo carga
bhntua!. Las varlables son longitud, peraite, excentricidad, focatizaciéon de
orificlos y ta cantidad y colocacién de refuerzo de esquina. Los resuitados
de las pruebas Indican que el método utilizado es satisfactorio. Las barras
diagonales como refuerzo en esquinas ha demostrado ser més efectivo en
el control de grietas y dellexiones que los estribos verticales. Basado en
fos resultados de las pruebas una adecuada cantidad de refuerzo de es-

quina es recomendado.

En las modernas construcciones de edificios, fa utilizacién de duc-
tos y tuberfas es comutn por lo que deben ser colocadas en espacios entre
falsos techos. Pasando los ductos a través de orificios en las vigas de piso
se elimina una gran cantidad de espacio muerto teniendo como resuitado
més espacio y un disefto econdmico. Pero, los efectos de los orificios en
la resistencia y comportamiento de las vigas deberad ser considerado. Los
diagramas de cterpo libre y un dibujo tipico de viga con orificio es mos-

trado en la figura 2.27.

La figura 2.28 muestra en detalle el refuerzo. Las cargas Gltimas de
disefo se muestran en la Tabla 2.5. En donde las cargas se han variado

intencionalmente para obtener una particular cantidad y colocacién de

* ACI1 JOURNAL / July- August 1985
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barras tongltudinales en los miembros cordones para cada grupo de vigas,
es Importante notar que se han colocado estribos a una determinada se-

paracién asf como barras diagonales a 45°.

Termina Ternina
nonento moriento x
o jo alto I 5
P
i =
@ tordsn superior® D,
dg
@ tordén nferior® B,
A 5
Y l 1 J b
[ Lt j
e) Viga con orificic grancle
w2 'e———-———->‘l
F— m M, L
b < neledl 9w
Ve 7 Vi Ve
p— £ ¥
: AL T
s ve © Vb Vb
b> Diogremo de cuerpo tibre ¢) Diogrona de cuerpo lbre
del orificio de los cordones

FIGURA 2.27 Viga cargada y diagramas de cuerpo libre.
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( ver Tobla detalles >
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FIGURA 2.28 Detalles de refuerzo
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Carga S e Espacio | Espacio
ulima s entre entre
de e estribos | estribos
Espécime| disefio | |, (cm) | Dy, {em) | de, {cm) | Db, (cm} |00, {cm) | a+1/2 | s, (cm) |8s. {cm)
n {Ton) : {em)
R1 20.81 40 11 4
R2 19.58 60 1 4
R3 13.46 80 11 4
R4 10.91 100 11 4
R5 9.08 120 1 4
R6 16.73 80 13 5
R7 9.38 80 90 ; 3
R8 14.08 80 12 3.5
R9 14.69 80 13 3
R10 13.97 80 11 : 4
R11 13.36 80 11 18 11 0 100 4 4
Ri2 12.95 80 11 18 11 0 120 4 4

+ Recubrimiento minimo 1.5 cm; distancia del punto de carga al

soporte derecho es 100 cm.

Conclusiones:

1. Con una carga particular, ambos, el é‘ndho méximo de grietas y la
maxima deflexién de la viga se incrementa c'cy"rri,"dﬁ:aumen!o enla lfongitud
del orificio, la profundidad del orificio y la relacién momento-cortante al
centro del orificio. El efecto de excentricidad delvoriiicio es insignificante

para {as pequefas excentricidades usadas en este programa de pruebas.
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2, El Vryefu4erzo de esquina con barras diagonales eé mas eféctivd p'a"ré
el fcxdntifql:fd‘e grietas y para reduc!r la deflexién de las vigas. Usando una
,.,Aa'd.é:c‘uté'daic‘ombinacién de barras diagonales y una completa cob'erlura con
v -Té;svl:rlbos verticales como refuerzo de esquina, serd satisfecho el criterio
'Vdé ‘méxlmo servicio en el control de grietas. Con factor de concentracién
de esfuerzos de 2, las barras diagonales proveen un minimo de 75% de!
total del esfuerzo total resistido que prueba ser satisfactorio y por tanto
recomendado para su uso. Las barras dlagonailes ayudan a incrementar el

esfuerzo Ultimo de vigas.

3. La posicién del punto de infiexién. en un cordén depende de la
posicién def refuerzo longitudinal. Para una colocacién simétrica, esto

ocurre aproximadamente al centro del-claro de los miembros cordones.

4. Siempre que las seccliones sofidas sean adecuadamente reforza-
das, se presentaran las fallas de las vigas por la formacion de un mecanis-
mo con cuatro articulacionesen los cordones, esto es una en cada esquina

del orificlo.

5. El disefio aquf propuesto ha mostrado tener una seguridad satis-
factoria. E! método es aplicable a vigas cuando {fos miembros cordones no
estdn directamente cargados. También mds allad de las ratificaciones inves-
tigadas de el uso de grandes valores, la refacion de esbeltez para la
compresién del cordén puede ser limitada a 22 como sugiere el Cédigo
AC! para miembros apoyados a compresién. De otra manera los efectos de

esbeltez deber&n ser Incluidos en el disefio.
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'2.3.4 Vigas de cancreto con orificios en el alma sujetas a carga-

ciclica:*

Un estudio Hec':h'qud“ odeloside vigas c,onlalm'a\‘s _ablertas bajo

cargas concentradas al arlos‘modelos de orificios

usados para encont'r‘ar_el‘ enos propen 0a concentraciones de esfuer-
zos. Esos resultados-han:sido’ porrobora‘do‘s con estudios de elemento

tinito.

Vigas de concreto a escala con orificios en ei alma han sido sujetas
a cargas dindmicas ciclicas aplicadas para determinar su capacidad. Los
resultados de estas pruebas son presentados y la relacidén de capacidad

contra forma y tipo de refuerzo.

En la figura 2.29 se puede observar-el'tipo de espécimen que se ha
utilizado para realizar las pruebas as{ como una gréafica en donde se

observa el comportamiento de‘las diferentes formas de orificios probados.
Resultados:

La presencia de orificios en las almas de las vigas substanciaimente
reducen la . capacidad ultima de las vigas cuando son aplicadas cargas
ciclicas y-no. ha sido. colocado un refuerzo especial alrededor de los

“orificios.

* . ACIJOURNAL / September-October 1986
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hecho de que la forma de caf'ga' /VaVr‘gaw'Ivexlo'navht:é‘

fue substancialmente mayor ocasis <imidad del oflficio’al -

centro del claro.

700 +
“l’cJ 600
~ re
& S00 gl
[+] fd"‘b
N 400 -~ Forra do cuodro
é 300 Form rectangular (1 x 3)
w Formo rectangular (] x 23
L 200 + s
Forno circulor Torma_eliptica<l x 3)
100 F Forno etwptce (l x 25
(] ! {
1 T T
1518 o.2L 0.3L 0.4L

Distancia del orificio ol apoyo

FIGURA 2.29 Arreglo de almas con orificios en especimenes’y es-
fuerzos principales maximos en diferentes almas de .vigas ébhjﬁ‘r‘i,f‘ifclo'sb” :

determinado por andlisis de elemento finito.
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Cuando las dos formas. de orificios; el eilpt‘lcb}y»élkcqlar fueron
especialmente reforzados fig. 2.30, Iovs‘rg'sqlt,a'qc 'm'uest'l'g_rl'que el com-
portamiento en carga Ultima producldo'por*vlwa ca,rQacfcIlca*apHcada ala

viga es equivalente a el comportamiento.-de cargas cliclicas en vigas sin

orificios.
A Estribos verticoles
I ve. 83
¥

faY Fa)
>IB NE@Is LR Bléi

A 300 ®

Acotocitn: cn
Soldndura—\
2 vs. H3

32 3vs. 14
2 vs. i8
H ‘/\\l
Estribas NB/ 6
e Y /
Corte A-A | Recubraento
X ™nino 2cn

a? RefFuerzo narmal

k) Refuerzo especial

FIGURA 2.30 a) V,igfa‘x"ityfpiga reforzada, 'b) Arreglo especial para

refuerzo-alrededor de orificios-elipticos

El refuerzo especial utilizado en estos especimenes, 3 varillas del
No.4 fue escogido después de probar la can_t:'idad”m,éxma" de refuerzo

nominal para las secclones probadas.
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Basados en'la con\flabllvlklclika_q de los resultados obtenidos es satisfac-
torio el refuefzo‘ prbpur‘e_sifo“ yizu',tl‘l,l__‘zadg') pues ha tenido respuesta adecua-
‘da, los nuevos r'esult'é‘d;o,s'h'a’n‘lblég'éao é conclusiones y verificaciones que
quizé nos lleve a"desc‘_i}t‘:;lr una férmula para la cantidad necesaria de

refuerzo.

Con el refuerzo alrededor de los orificios se muestra que las vigas
sin refuerzo han tenldo una reduccién en la capacidad de carga ultima de
aproximadamente 33% y el nimero de ciclos de cargas han sido reducidos

en forma parecida.

El estudio de la forma Optima de orificlos en almas de vigas revela
que la forma eliptica esta menos sometida a concentraciones alrededor del
orificio. La forma circular ha tenido el segundo lugar en comportamiento.
El comportamiento de orificios con forma rectangular con esquinas redon-

deadas no es muy conveniente.
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AYUDAS DE DISENO

TABLA 2.7 Deflexiones calculadas permisibles

Tipo de miembro

Deflexién a considerar

Deflexién permisible

Azoteas que no soporian o Que
no estén ligadas a elementos
no estructurales que puedan
dafiarse por deflexiones gran-

des. *

Deflexién inmediata debida a

ia carga viva

L/180

Pisos que no soportan o que
no estdn ligados a elementos
no estructurales que puedan
dafiarse por deflexiones gran-

des.

Deflexién inmediata debida a.

la carga viva

L/360

Azoteas o pisos que soportan o
que estan ligados a elementos
no estructurales que puedan
dafiarse por deflexiones gran-

des.

La parte de la deflexién total
que ocurre después de que se
ligan los elementos no estruc-
turales (la suma de la
deflexién de larga duracién
debida a todas las cargas sos-
tenidas y la deflexi6on in-
mediata debida a cualquier

carga viva adicional)

i L4B0

Azoteas o pisos que soportan o
que estdn ligados a elementos
no estructurales que no

puedan sufrir dafos por

deflexiones grandes

idem al anterior

L/240

+ Este Iimite puede no ser suficiente para evitar el encharcamiento

del agua.

El simbolo L representa el claro.
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TABLA 2.6 Peraltes totales mfnlmfols de vigas'y losas que trabajan
en una direccién cuando no se calculan las deflexiones y cuando las

deformaciones de dichos elementos no perjudican a elementos no estruc-

turales *
Peralte minimo, h (depende de los tipos siguientes)
Elemento Libremente Un exiremo con- | Ambos extremos Voladizo
apoyada tinuo continuos
Losas macizas L/20 L/24 t/28 L/10
Vigas y losas ner- L/16 £/18.5 L/21 L/e
vadas

Nota: Estos valores se aplican para concreto de peso normal y acero
con Ifmite de fluencia fy de 4200 kg/cm?. Para otros valores de fy, multi-
plique los valores de esta tabla por el factor 0.4 + 0.00014 fy. El simbolo

L representa el claro.

+ Ayudas obtenidas de: Aspectos fundamentales del concreto refor-

zado, Oscar M. Gonzélez C y Francisco Robles, Ed. Limusa.
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PORCENTAJES DF, REFUERZO PARA SECCIONIES RECTANGULARES — = -

fy =4200 hgfem? Cofi=200 hgfem?: T Py =1.523%

P M, od? S e A T T T M, [hd?
{0/0) (kgfem? ) - (0)0)

g entyi (0/0) - (hg/em?)
+31000 a.721 +A4500 15.82 8001 26,50
+1073 3,988 VAS73 0 164006 8073 26071
1145 1.259 vA646. - 14,30 8144 26,92
1218 4.520 WA719 16.53 8219 27.12
1291 4.78%5 WA792 16.77 8292 27.33
+1364 5.049 AB6S 17.00 18365 27.53
+ 1437 5.313 «4938 17.24 8438 27.74
15610 S5.576 5011 17.47 8511 27.94
+ 1583 5,839 +5083 17.70 8584 28,14
1656 6,101 5156 17.94 8457 28,35
1729 6,362 £ 5229 18.17 8730 28,55
1802 6,623 + 5302 18.40 08023 28,75
+1875 6,883 «5375 18,63 BH76 28,95
+1948 7.142 +5448 18.864 8949 29419
2021 7.401 5521 19.09 9022 29,35
2093 7.659 + 5594 19.32 7094 29,55
2166 7.916 5667 19.54 2167 29.74
2239 8.173 25740 19.77 2240 29.94
«2312 8,430 .5813 20.00 «7313 a0.14
. 2385 8.685 15886 20,22 7386 30,33
« 2458 ], 240 5959 20,45 9459 30.53
2531 9.195 6032 20,67 .2532 30,72
2604 9.149 6104 20.90 19605 36,92
2677 ?.702 6177 21,12 194678 31.11
27350 9.954 16250 21,34 9751 31.3¢0
2823 10.20 6323 21,56 9824 31.50
12896 10.49 163946 21,79 9897 34 .69
2969 10,70 4469 22.01 199710 31.08
3042 10,95 6542 22,23 1.004 32.07
3114 11,20 16615 22,45 1,011 32,26
+3187 11,495 6688 22,67 1,018 32,49
3260 11,70 16761 22,88 1.026 32.64
+3333 11.95 « 6834 23.10 1.033 32,83
+ 3406 12.19 6907 23.32 1,040 33.01
3479 12.44 + 6980 23.54 1.048 33.20
2, 3552 12,69 7052 23,75 1,065 33.37
+ 3625 12,93 7125 23.97 1.062 33.57
3698 13,18 7198 24,18 1,049 33,76
3771 13.42 7271 24,40 1.077 33,974
+ 3844 13,66 + 7344 24,61 1.084 34.12
3917 13.91 7417 24.82 1,091 34.31
+ 39990 14.15 7490 25,03 1,099 34.49
4063 14,39 7563 25.25 1.104 34,47
4135 14,63 7636 25.46 1,113 34.85
+4208 14,87 7709 25.67 1.120 35.03
+4281 15.11 7782 25.88 1,128 35,21
+4354 15,35 +7855 26,09 1.135 35.39
14427 15.59 7928 26.29 1.142 35.57
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PORCENTAJES DE REFUERZO PARA SECCIONES RECTANGULARES

{Continuacién)

£, = 4200 kg/cm® fe =250 kg/cm? P, =1.904%
p "M, /bd? P M, /bd? p M, Jbd?
(0/0) (kg/cm?) (0/0) (kgjem?) (0/0) (kgfem?)
+1000 3.733 5459 19.24 9919 2,90
1093 4.075 .5552 19.54 1,001 33.16
1185 4.417 5645 19.85 1.010 33.42
.1278 4,757 5738 20415 1,019 33.69
+1371 5,097 5831 20,45 1,029 33.95
11464 09,436 + 5924 20,75 1,038 34,21
1557 G.774 6017 21,05 1.047 34.47
1650 60111 6109 21,39 1,056 34,73
1743 bv447 6202 21.65 1,066 34.99
+1B8346 6.783 6295 21.94 1,075 35.25
1929 7.118 6388 22,24 1,084 35,51
22022 74452 + 6481 22.53 1.094 35.76
12114 7.78%5 «6574 22.83 1,103 36.02
2207 8.118 ch667 23.12 1,112 36,27
2300 8.449 16760 23,41 1.121 346,53
12393 8.780 46853 23.71 1,131 36.78
2486 ?.110 69744 24.00 1,140 37,03
2579 ?.439 7039 24.29 1,149 37 .29
2672 ?.768 7131 24.58 1.159 37.54
2765 10,09 722 24.87 1,168 37.79
. 2858 10,42 7317 25.16 1,177 38,04
2951 10.74 7410 295.414 1,187 38.28
+3044 11,07 7503 25.73 1,196 38,53
3136 11.39 7596 26,02 1,205 38.78
322 11.72 7689 26.30 1.214 39.03
.3322 12,04 7782 26,58 1,224 39.27
3415 2.36 7875 26.87 1,233 39.52
. 3508 12,68 7948 27415 1.242 39.76
13601 13.00 8060 27 443 1,282 40,00
3694 13.372 +8153 27.71 1.261 40,24
3787 13.64 «8246 27.99 1,270 40,49
. 3880 13.96 . 8339 28.27 1,279 40,73
3973 14.28 .8432 28,595 1.289 40,97
+4066 14,59 +8525 28.83 1.298 41.21
4158 14,91 .Bé18 29.10 1.307 41.44
4291 19.22 .8711 29.38 1.317 41.68
+4344 15.54 8804 29.66 1.3246 41.92
+A4437 15,85 8897 29.93 1,335 42,15
+ 4530 16.16 «8%990 30.20 1.344 42.39
14623 16.47 2082 30.48 1,354 42,62
4716 16.78 2175 30,75 1,363 42.86
L4809 17.09 19268 31.02 1,372 43,09
4902 17.40 19361 31.2 1,382 43,32
4995 i7.71 2454 31,56 1,391 43,55
5087 ig.02 V9547 31.83 1,400 43.78
+5180 18,33 19640 32.10 1.409 44.01
5273 18,63 19733 32.36 1,419 44,24
5366 18.%24 19826 32,63 1.428 A4.447
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SECCIONES RECTANGULARES " (Continuacién)

J, = 4200 kg/cm? f..= 300 kg/cm? Py = 2.985%

P M, [bd? p M, /bd? P M, /bd?
(0/0) (kgfem? ) ~(0/0) {kg/em?) (0/0)  (hg/cm?)
.1000 3,741 . 6418 22,65 1.183 39,29
$1112 4,158 6531 23.02 1,195 39,61
.1225 4,575 6644 23,39 1,206 39,93
.1338 4,998 6757 23.76 1.217 40,25
11451 5,405 +6B70 24.13 1,228 40,57
J1564 5.818 . 6983 24,49 1,240 40,89
1677 6,231 .7095 24,86 1,251 41,21
1790 6,642 .7208 25,22 1,262 41,52
11903 7.053 \7321 25,59 1,274 41,84
\2016 7,462 .7434 25,95 1,285 42,15
.2128 7.871 . 7547 26,31 1,296 42,44
.2241 8.278 7660 26467 1,307 2.78
12354 8.485 W7773 27.03 1,319 43,09
J2467 9,090 .7884 27.38 1,330 43,40
.2580 9,495 7999 27.74 1,341 43,71
12693 ?.898 .8111 28.10 1.353 44,02
. 2806 10.30 .822 28,45 1,364 44,32
$2919 10.70 .8337 28.81 1.375 44,463
.3032 11.10 84S0 29.16 1.386 44,94
+3144 11,50 8563 29,51 1,398 45,24
+3257 11.90 .B67& 29.86 1,409 45,54
+3370 12,29 .8789 30.21 1,420 45,85
. 3483 12,69 .8902 30,56 1,432 46,15
. 3594 13,09 +9015 30,91 1,443 46,45
.3709 13.48 .9127 31.26 1,454 46,75
.3822 13.87 «9240 31.60 1,465 47,05
3935 14,27 ,9353 31.95 1,477 47,34
<4048 14.66 9464 32,29 1,488 47 .64
+4160 15,09 L9579 32.63 1,499 47,93
+4273 15.44 .9692 32.98 1,511 48,23
14386 15.83 .9805 33.32 1,522 48,52
+ 4499 16,22 .9918 33.66 1,533 48,82
14612 16,60 1,003 34,00 1,544 49,11
.4725 16,99 1.014 34.33 1,556 49,40
.4838 17.37 1,025 34,67 1,567 49,69
.4951 17476 1,036 35,01 1,578 49,98
V5064 18,14 1.048 35.34 1,590 50,26
V5176 18.52 1,059 35,48 1,601 50,55
.5289 18.90 1,070 36,01 1,612 50,83
$5402 19,28 1.082 346.34 1,623 51,12
<5515 19.66 1,093 36467 1.635 51,40
5628 20.04 1,104 37.00 1.646 51.69
,5741 20.41 1,115 37,33 1,657 51.97
5854 20,79 1.127 37.66 1,669 52,25
15967 21,17 1.138 37499 1,480 52.53
6079 21,54 1,149 38.31 1,691 52,81
6192 21:91 1161 38,64 1,702 53.08
16305 22.28 14172 38,96 1.714 53,36
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CAPITULO 3

DISENO Y DETALLADO EN COLUMNAS

fas columnas son elementos estructurales verticales utilizados pri-
mordialmente para soportar cargas de compresién. Una columna corta es
aquélla en que la carga ultima para una excentricidad dada estd solamente
gobernada por la resistencia de {os materiales y las dimensiones de la
secclén transversal. Una columna esbella es aquélla en que la carga ultima
esta influida por la esbeltez, lo que produce flexién adicional debido a Ias

deformaciones transversales.

Las columnas de concreto se refuerzan mediante acero longitudinal
y transversal. Generalmente el acero transversal tiene la forma de estribos

o hélices espaciados estrechamente.

3.1 COLUMNAS
3.1.1 Efectos de esbeltez
a) Conceptos pretiminares

Restriccién lateral de {os extremos de columnas. Se supondra que
una cojumna tiene sus extremos restringidos lateralmente cuando forma
parte de un entrepiso donde la rigidez latera!l de contravientos, muros u
otros elementos que den restriccidn lateral no sea menor que el 85% de la
rigidez total del entrepiso. Ademds, la rigidez de cada diafragma horizon-
tal (losa, etc.) a lfos que llega la columna, no debe ser menor que 10 veces

la rigidez de entrepiso del marco a que pertenece la columna en estudio.
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de colu

mnas

La rigidez de un d[afrangmlé horlz

se define como la fuérzaﬂqﬂe"d»ebré J;‘apl tragma en "el‘ eje en

cuestién para producir una flecha unitariassobre dicho eje, estando el
diafragma libremente apoyado en los slementos qué'd‘e'ri restricciédn lateral

(muros, contravientos, etc.).

Longitud libre, H, de un miembro a fiexocompresién. Es la distancla
fibre entre elementos capaces de darle al miembro apoyo lateral. En co-
tumnas que soporten sistemas de plso formados por vigas y losas, H seré&
fa distancia libre entre el piso y la cara inferior de la viga mds peraltada
que llega a la columna en la direccidén en que se considera la flexién. En
aqueilas que soporten [osas planas, H seré la distancia libre entre el piso
y la secclén en que la columna se une a! capitel, al 4baco o a la losa,

segun el caso.

Longitud efectiva, H', de un miembro a flexocompresién. La longitud
efectiva de miembros con extremos restringidos lateraimente puede deter-
minarse con el nomograma de la figura 3.16a; {a de miembros cuyos extre-
mos no estdn restringidos lateralmente, con el nomograma de la figura

3.16b.
b} Miembros enlos que pueden despreciarse los efectos de esbeltez

En miembros con extremos restringidos fateraimente, los efectos de
esbeltez pueden despreciarse cuando fa retacién entre H' y el radio de
glro, r, de ia secci6én en la direccidn considerada es menor que 34 - 12
M1/M2. Este criterio también se aplicard a miembros con extremos no
restringidos lateralmente en estructuras sujetas s6lo a cargas verticales
que no produzcan desplazamientos laterales apreciables (en fa expresién

anterlor My es el menor y M2 el mayor de los momentos en los extremos
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del'miembro; el coclente M1/M2 es posltivo cuando el miembro se flexiona
en-curvatura senciila y negativo cuando lo hace en curvamra doble; sl

My=M2=0, el coclente M1/M2 se tomar4 tgual 271'1.:0).

En miembros con extremos no restringidos lateralmente en estructu-
ras sujetas s6Jo a cargas verticales cuando éstas causen desplazamientos
laterales apreciables, los efectos de esbeltez pueden despreclarse si H'/r

es menor que 22.

En mlembros con extremos no restringidos lateralmente que forman
parte de una estructura sujeta a cargas verticales y laterales, los efectos
de esbeltez debldos a las deformaciones causadas por las cargas laterales
pueden despreciarse cuando el despfazamiento de entrepliso dividido en-
tre la diferencia de elevaciones correspondiente, no es mayor que 0.08
veces la relacién entre ta fuerza cortante de entrepiso y la suma de las
cargas muertas y vivas especificadas multiplicadas por e} factor de carga
que corresponda, acumuladas desde el extremo superior del edificio hasta
el piso considerado. Para saber si pueden despreciarse los efectos de
esbeltez causados por fas deformaciones debidas a cargas verticales, se
aplicaréd lo dicho en los dos péarratos anteriores para miembros con extre-
mos no restringidos lateraimente; en este caso M1 y M2 son los momentos
menor y mayor en los extremos del miembro originados sélo por las cargas

verticales.
c) Limitacion para H'/r

Cuando H'/r sea mayor que 100, deberd efectuarse un andlisis de

segundo orden de acuerdo con lo prescrito en e).
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d) Momentos de disefio

Los miembros sujetos a flexocompresion en los que, de acuerdo con
b), no puedan despreciarse los efectos de esbeltez, se dimensionaran para
la carga axial de disefio, Py, obtenida de un anélisis convencional y un

momento amplificado, Mc, obtenido aproximadamente con el procedimlen-

to que sigue:

Me¢ = Fab M2b + Fas M2s  (3.1)

donde

Fab = C"F‘,‘ >1.0 - (3.2)
P 2 \

Pc

Cm-os+o4ﬂ > 0.4 (3.3)

FarPEl -
Pe = -%H—‘)—z— (3.4)

El = 0.4 519:’5 (3.5)

Wuh

Fas = 1 '+ RO =T A (3.6)

u relacién entre el maximo momento de disefio por carga muerta y

el maximo momento de disefio total

Wy suma de las cargas de disefio, muertas y vivas (cargas especifi-
cadas en el Titulo VI del Reglamento multiplicadas por el factor de carga
correspondiente}, acumuladas desde el extremo superior de!l edificio hasta

el entrepiso considerado

116



R: rlgldez de: entreplso deflnlda como la tuerza cortante en ese'i
"entreplso dlvldlda entre el desp|azamlento relallvo de Ios nlveles que lor
kllmltan provocado por Ia fuerza cortante menclonada (suma de rlgldeces
de entrepiso de todos los marcos de la estructura.en la dlrecclén anallza- .

da).

Q cantidad adimensional definlda en las NTC para disefio por sis-
mo. Cuando los desplazamientos laterales sean debidos a acciones distin-

tas del sismo, se tomard Q=1.0.
h altura del entrepiso, entre ejes.

M2b es el mayor de los momentos de disefo en los extremos del
miembro, en valor absoluto, causado por aquellas cargas que no dan lugar
a desplazamientos laterales apreciables; se obtiene de un anélisls conven-
cional y estd multiplicado por el factor de carga correspondiente. Este
momento no se tomard menor que el que resulte de aplicar la excentricidad
minima prescrita en 3.1.2a). M2, es el mayor de los momentos de disefio
en los extremos del miembro, en valor absoluto, causado por aquellas
cargas que dan tugar a desplazamientos laterales apreciables; se obtiene
de un analisis eldstico convencional y estd multiplicado por el factor de

carga correspondiente.

En una estructura restringida lateralmente los momentos M2s son

nulos.

En una estructura no restringida lateralmente sujeta s6lo a carga
vertical, usualmente los momentos M2s son nulos, a menos que por asime-
trfa de la geometria y/o de las cargas, el desplazamiento lateral sea apre-
ciable. En este Ultimo caso, todos los elementos pueden multiplicarse por

Fas.
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En una estructura no res!rlnglda lateralmenle su']ela a cargas verti-

cales Y horlzontales. sl las cargas vertlcales solas no causan desplaza-

miento Iateral apreclable, Ios momentosAp

r ellas generados se
multiplicarén por Fap y los causados por las cargas Iaterales por Fas; si
las cargas verticales solas producen-un desplazamlento lateral apreciable,
los momentos generados por ellas'y los debidds"a’ias Cargas horizontales

se multiplicarédn por Fas.

En estructuras cuyas columnas no tlenen restringidos lateralmente
sus extremos, las vigas y otros elementos en flexién se dimensionarén
para que resistan los momentos amplificados de los extremos de las co-
lumnas. Cuando la torsion de un entrepiso sea significativa se incluird en

la determinacién de los efectos de esbeltez.
e) Anélisis de segundo orden

Este procedimiento consiste en obtener las fuerzas y momentos
internos tomando en cuenta los efectos de las deformaciones sobre dichas
fuerzas y momentos, asfi como la influencia de la carga axial en las rigide-

ces. Se puede aplicar cualquiera que sea el valor de H'/r.
3.1.2 Flexocompresion

Toda secci6én sujeta a flexocompresidon se dimensionaré parala com-
binacién méas desfavorable de carga axial y momento, incluyendo los efec-
tos de esbeltez. El dimensionamiento puede hacerse a partir de las
hipotesis generales 2.1.4. o bien con dlagramas de interaccién construi-
dos de acuerdo con ellas. El factor de resistencia, Fr, se aplicara a la

resistencia a carga axial y a la resistencia a flexi6n.
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h es ia-dimensién de la secclén en la

flexion.. =

b) Cévmpre‘slé‘r:\,”y bfl‘exlé‘nf_‘efn dosj.di'refc'cionés
'Son apllcéblés las hlpétésis generales de 2.1.4. Para secciones cua-

dradas o rectangulares también puede usarse la expresién sigulente:

S
o B
PR Pﬁy Pro

donde

Pg carga normal resis

des ex'y ey

Prx carga normal reslstente de disefo, apllcada'cori,una'eﬁx'cehtrlci-

dad ex en un plano de simetria

PRy carga normal resistente de disefio aplicada con una excentrici-

dad ey en el otro pfano de simetr/a.

La ecuaclédn 3.7 es vélida para Pa/PRo = 0.1. Los valores de ex y ey
deben inciulr los efectos de esbeltez y no serdn menores que la excentri-

cidad prescrita en a),

Para valores de Pr/PRo = 0.1, se usard la expresién siguiente:

Mux Muy
o= <1.0
Mrx May -
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donde Mux ¥ Muy son los momentos de disefio seglin los ejes X e Y;

Mgrx Y MRy son los momentos resistentes de disefo segdn los mismos ejes.
3.1.3 Aplastamiento

En apoyos de miembros estructurales y otras superficies sujetas a
presiones de contacto o aplastamiento, el esfuerzo de disefio no se tomara

mayor que
S
Cuando la ,supékrflkcle que recibe la carga tiene un drea mayor que el

drea de cb:r\lacto',j"e‘l esfuerzo de disefio puede incrementarse en la rela-

elea P

VAR, < 2

‘donde At es el drea de contacto y Az es el 4rea de la figura de mayor
tamafo, semejante al 4rea de contacto y concéntrica con ella, que puede

inscribirse en la superficie que recibe la carga.
3.1.4 Fuerza cortante en miembros sujetos a flexién y carga axial
En miembros sujetos a flexocompresidn en los que P‘u no exceda de
0.7 {"c Ag +2000 As

o !a—'fuerza cortante que toma el concreto, Ver, se obtendra multipli-
cando.los vélores dados por las ecs. 2.16 0 2.17 por 1 + 0.007 {Pu/Ag).
Para valuar p se usaré el area de las varillas de la capa mas préxima a la
cara de tenstdén o a la de compresién minima en secciones rectangulares,
y 0.33 As en secciones circulares. Para estas Gitimas, bd se sustituird por

Ag.
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81 Pues mayor que

el 0,747 Ag + 2000As
'se har4 varlar linealmente Ver, en funcién de Py, harsta;cero para
Py = Agf‘c + Asfy a

En miembros sujetos a flexotensién, Vcr se obtendrd muitiplicado
fos valores dados por las ecs. 2.16 0 2.17 por 1 - 0.03 (Pu/Ag). Para valuar
p Y tratar secciones circufares se aplicard lo antes dicho para miembros a

flexocompresi6n,

Py es el valor absoluto de la fuerza axial de disefio, en kg, obtenida
con el factor de carga més desfavorable en cada caso; Ag el 4rea bruta de

la seccién transversal y As el 4rea total de acero en la seccidén, ambas en

cm?.

En cuanto a fuerza cortante se refiere, serd aplicable los inclsos:
2.1.6 a) Fuerza cortante que toma el concreto, Ve¢R.

2.1.6 b) Refuerzo por tensidén diagonal.

2.1.6 ¢) Proximidad a reacciones y cargas concentradas.

2.1.6 e) Interrupcién y traslape de refuerzo longitudinal

2.1.6 g) Resistencia a fuerza cortante por friccién.

del capltulo anterior tomado de fas Normas Técnicas Compiementa-

rias para el Distrito Federal.
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3.1.5 Torsién

Las disposiciones para torsién se encuentran en el tnclso 2.1.7 y son =
aplicables a columnas y han sido tomadas de las Normas Técnicas Com-

plementarlas para el Distrito Federal.
3.1.6 Disposiciones complementarias para columnas
3.1.6.1 Geometria

La relacién entre fa dimenstién transversal mayor de una columna y
la menor no excederd de 4. La dimensién transversal menor seréd por fo
menos lgual @ 20 cm. En su caso, se respetard Ja dimensién minima pres-

crita en 3.1.7.2.1.

Al selecclonar el acero de refuerzo para columnas, debe tomarse en
consideracién el espaciamiento minimo de varillas o de paquetes, la tabla
3.1 especifica ef nimero maximo de varilas que pueden colocarse en una

cara de una cofumna rectangular.
3.1.6.2 Refuerzos minimo y méximo.

f.a relacién entre el drea de refuerzo vertical y el 4rea total de ia
seccién no serd menor que 20/fy (fy en kg/cmz). ni mayor que 0.06. Ef
nimero minimo de barras serd seis en columnas circulares y cuatro en

rectangulares.
3.1.6.3 Requisitos para el refuerza transversal

El refuerzo transversal de toda cofumna serd menor que el necesario
por resistencia a fuerza cortante y torsién, en su caso, y debe cumplir con
fos requisitos minimos de los péarrafos siguientes. Ademas, en los tramos
donde se prevean articulaciones pidsticas no sera Inferior a los prescrito

en 3.2.7.

122



Todas las barras o paquetes de barras lovn;v;iktudinales deben restrin-
girse contra e! pandeo con estribos o zunchos conkseparacién no mayor
que 850/ vy veces el didmetro de la barra o de la barra més delgada del
paguete (fy en kg/cmz, es el esfuerzo de fluencla de las barras fongltudi-
nales), 48 didmetros de la barra del estribo, ni que la mitad de la menor
dimensién de fa columna. La separacién maxima de estribos se reducird a
la mitad de la antes indicada en una longitud no menor que {a dimensién
transversal méxima de la columna, un sexto de su altura libre, ni que 60
cm, arriba y abajo de cada unién de columna con trabes o josas, medida
a partir del respectivo plano de interseccién. En los nudos se aplicara lo

dispuesto en 3.1.6.5

Los estribos se dispondréan de manera que cada barra longitudinal
de esquina y una de cada dos consecutlvas de la periferia tengan un
soporte fateral suministrado por el doblez de un estribo con un dnguio
interno no mayor de 135°. Ademé&s, ninguna barra que no tenga soporte
lateral debe distar méds de 15 ¢cm de una barra soportada lateralmente.
Cuando 6 o mé&s varillas estén repartidas uniformemente sobre una circun-
ferencia, se pueden usar anillos circuiares rematados como se especifica
en 2.2.4.2 o con suficiente traslape para desarrollar su esfuerzo de fluen-
cia; también pueden usarse zunchos cuyos traslapes y anclajes cumplan

con los requisitos de 3.1.6.4

La fuerza de fluencia que pueda desarroilar la barra de un estribo o
anilio no serd menor que seis centésimas de la fuerza de fluencia de la
mayor barra o el mayor paguete fongitudinal que restringe. Los estribos

rectanguiares se rematarédn de acuerdo con 2.2.4.2.
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Para dar restriccion tateral a barras que no sean de esquina, pueden
usarse grapas formadas por barras rectas cuyos extremos terminen en un
doblez a 135° alrededor de la barra o paquete restringido, seguido de un
tramo recto con una longitud no menor que 10 didametros de la barra de la
grapa. Las grapas se colocarén perpendiculares a las barras o paquetes
que restringen a la cara mas proxima del miembro en cuestién. La separa-
cion maxima de las grapas se determinaran con el criterio prescrito antes

para estribos.
3.1.6.4 Columnas zunchadas

El refuerzo transversal de una co!umna z2unchada debe ser una héli-

ce continua de paso constante.

El porcentaje volumétrico del 'el,l‘c'c‘)ldal, p', no serd menor

. que
= L L ,fc'
ni.que0:12 T {3.8)
S Y
donde
" Ac 4rea transversal del hﬂcleo,‘hhéstatlé c’lrcunferen'cia exterior de la
hélice.

Ag 4rea transversal de la columna
fy esfuerzo de fluencia del acero de la hélice
El acero de la hélice no debe ser de grado mayor que el 42

El claro libre entre dos vueltas consecutivas no serd menor que una

vez y media el tamafo maximo de! agregado, ni mayor de 7 cm.

Los traslapes tendradn una vuelta y media. Las hélices se anclarén

en los extremos de la columna mediante dos vueltas y media.
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£ 3.1.6.5 Detalles.del refuerzo en Intersecc‘lones»r':'o‘n 'vlga's,o fosas
El refuerzo transversal de una columna.en 'su'*l,ntersecﬂén‘con una

viga o losa debe ser el necesario para resistir las fuerzas Internas que ah!

se produzcan, pero su espaciamiento no ser& mayor’y su didmetro no. seré

menor que los usados en la columna en las secclones préximas a dicha: :

interseccidn.

Sila intersecciédn es excéntrica, el dimensionamienta.y detaliado de

la conexlén deben tomarse en cuenta Ias fuerzas cortantes, ios momentos

y torsiones causados por la excentricidad.

Cuando un cambio de seccidn de una columna obliga a doblar sus
barras iongitudinales en una junta, la pendiente de la parcién inclinada de
cada barra respecto al eje de la columna no excederd de t a 6. Las
‘porclones de las barras por arriba y por debajo de la junta seran paralelas
al eje de la columna. Ademas deberd proporcionarse refuerzo transversal
adicional al necesario por olros conceptos, en cantidad suficiente para
resistir una y media veces el componente horizontal de la fuerza axlal que
pueda desarroilarse en cada barra, considerando en ella el esfuerzo de

fluencia.
3.1.7 Columnas en marcos dictiles
3.1.7.1 Requisitos generales

Seran aplicabies los requisitos descritos en el inclso~2.1.9.1 del

capltuto anterior.
3.1.7.2 Miembros sujetos a flexocompresién

Los requisitos de esta seccidon se apiican a miembros en los que la

carga axial de disefio, Py, sea mayor que Agf'clﬂ).
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3.1:7.2.1 —Ré‘qf isitos geométricos -

.- La dlmensl@nytransver’s'al minima no serd menor que 30 cm.

- El-4rea;'Ag, no serd menor que Pu/0.5 f'c para toda combinacién de
carga.
- La relaclon entre la menor dimenslén transversal y la dimensién

transversal perpendicular no debe ser menor que 0.4,

- La relacién entre la altura libre y la menor. dimensién transversal

no excedera de 15.

3.1.7.2.2 Resistencla minima a flexi6n.

Las resistencias a flexién-de las-columnas.en:un nudo deben satis-

facer la condicién siguiente:
S Me.> 1.55 Mg

Y Me es la suma de los elementos resistentes de disefio de las

columnas que llegan a ese nudo, referidas al centro del nudo.

Y Mgeslasumadelos momentos resistentes de diseiio de las vigas

que llegan al nudo, referidos al centro de éste.

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos
de las columnas se opongan a los de las vigas. La condicién debe cumplir-

se para los dos sentidos en que puede actuar el -sismo.

Al calcular la carga axial de diseiio para la cual se valGa el momento
resistente, Me, de una columna, la fraccién de dicha carga debida al sismo

se tomara igual al doble de la calculada, cuando esto conduzca a un
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momento resistente menor

~Enital: caso, Ia kcolumna se\»dlmenslonaré to

f ac!or de resis- :

'FIGURA 3.1 Reslistencia minima a flexlé‘n que d'ebe‘ existir en una

conexién para cumptlir ia condicidn de marco dictil. .

Como opcién, las columnas podrdn dimensionarse con los momen-
tos y fuerzas axiales de diseflo obtenidos del andlisis, si al factor de

resistencia por flexocompresion se le asigna el valor 0.6.
3.1.7.2.3 Refuerzo longitudinat

La cuantfa de refuerzo fongitudinal, p, no seré menor que 0.01, ni

mayor que 0.04.

S6io se permitird formar paguetes de dos barras.
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jas unlones de barras adyacentes no disten’entr

direcclén longitudinal del miembro.

El refuerzo tongitudinal cumplird con las_’d!}syjosiglgneis;de a. .6 que” o

"no se vean modificadas por este inciso.

3.1.7.2.4 Refuerzo transversal

Debe cumplir con los requlsﬁos de 3:1.6.3 y 3.1.7.2.5, y con los
“~requisitos minimos que aqul ée es‘,tyébbleéet‘b. No debe ser de grado mayor

que el 42.

Se suministrard ef refuerzo transversal minimo que se especifica
enseguida en ambos miembros de la columna en una fongitud no menor
que la mayor dimensidn transversal de ésla, un sexto de su altura libre ni
que 60 cm. En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo
debe llegar hasta medla altura de la cofumna, y debe caontinuarse dentro
de la cimentaclén al menos en una distancia igua! a la fongitud de desa-
rrollo en compresién de la barra més gruesa (en Jos nudos se cumplird con

los requlsitos de 4.1).

a) En columnas de nucleo circular, la cuantia votumétrica de refuer-

zo helicoidal o de estribos circulares, ps, no seréa menor que

, ni que 0.12 —

0.45(52 - 1) f;; ’;y



he dimensién del niic efuerzo de'drea Ash .

s separacién del refuerzo transversal

Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos cerrados
de una pieza sencillos o sobrepuestos, de didmetro no menor que 9.5 mm
(No.3) y rematados como se indica en 2.1.9¢c. Puede complementarse con
grapas del mismo didmetro que los estribos, espaciadas igual que éstos a
lolargo del miembro. Cada extremo de una grapa debe abrazar a una barra
longitudinal de la periferia con un doblez de 135° seguido de un tramo

recto de al menos 10 didmetros de la grapa.

La separaciéon del refuerzo transversal al eje del miembro, entre
ramas de estribos sobrepuestos no serd mayor de 45 ¢cm, y entre grapas y
ramas de estiribos sobrepuestos no serd mayor de 25 cm. Si el refuerzo
consta de estribos sencillos, fa mayor dimensién de éstos no excedera de

45 cm.
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nsversalcumplird-con los. "

En‘el' resto de:la columna, el refuerzo

"requisltosjd,

7.2.5 Requisitos 'p‘a'ra'!u»efia 6oyrlah‘{ek -

Los 'éleme‘ntos*abHexocompresién se dimensionaran de manera que
no fallen por fuerza cortante antes que se formen tas articulaciones plés-
‘ticas en las vigas. Para ello, fa fuerza cortante de disefio se obtendra del
equilibrio del elemento en su altura libre suponlendo en cada extremo un
momento lgual a la mitad de 1.53 Mg. La cantidad 3 Mg estd definida en
3.1.7.2.2. En el extremo Inferior de columnas de planta baja, se usara el
momento resistente de disefio de la columna obtenido con fa carga axlal
de disefio que conduzca al mayor momento resistente. En e|l extremo

superior de columnas del Gltimo entrepiso, se usard 1.5 3 Mg.

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresién con el
procedimiento optativo incluido en 3.1.7.2.2, el dimensionamiento por
fuerza cortante se realizard a partir de {a fuerza de disefio obtenida de!

anéalisis, usando un factor de resistencia igual a 0.5.

En elementos a flexocompresién en que la fuerza axial de disefo,
incluyendo los efectos del sismo, sea menor que Agf‘clzo, al cafcular el
refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza cortante de disefio causada por
el sismo es Igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de disefio
calcuiada segun los pérrafos anteriores, se despreciard la contribucién

del concreto, Ve.

El refuerzo para fuerza cortante estard formado por estribos cerra-
dos, de una pleza, rematados como se indica en 3.1.7.2.3, o por hélices
continuas, ambos de didmetros no menor que 9.5 mm (No.3) y de grado no

mayor que el 42.
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 3:2.DETALLADO DE COLUMNAS
Las co'ndi"clohel's de adherencia y anclaje son mas favorables en los
mlembros a compresién. En consecuencia, se plantean menos dificultades
con respecto al detallado de varillas de columnas principales. Hay unas

cuantas cuestiones relaclonadas con el empaime de varillas de columnas

que merecen atenclén.
3.2.1 Vértices de columnas

Al selecclonar el acero de refuerzo para columnas, debe tomarse en
consideracidn el espaciamiento minimo de varillas o de paquetes que se
indica en el reglamento AC| 318-83 en la seccién 7.6.3 : En elementos en
compresion reforzados con espirales o aniilos, la distancia libre entre
varillas longitudinales no serd menor que 1.5 db, ni de 4 cm. La tabla 3.1
muestra el nimero maximo de varillas que pueden colocarse en una cara
de una columna rectangular. Debe mostrarse la distribucién de los empal-
mes. Para sistemas de empalme a tope debe Incluirse un margen para el
aumento de didmetro en acopladores en los dispositivos de apoyo de

extremos, y para dar lugar a la soldadura.
3.2.2 Desalineamiento entre caras de columnas

Cuando hay un cambio de tamafo en una columna, los planos de
ingenieria deben mostrar cémo deben desviarse las varlllas verticales, o
bien, deben mostrarse espigas de fijacidén separadas. La pendiente de la
porcién inclinada no debe exceder de 1 en 6. Ver figura 3.2 y 3.3 para los

detalles recomendados.
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TABLA 3.1. Nimero méximo de variilas que ppve'dénf‘é;;:é 'pdg’r’sé.en
una cara de columna empleando empaimes de apoyo (Béﬁado en el Regla-

mento ACl 318-83)*.

Dimensitn de

Amasres del #3,

Amarres del #3,

Amarres del #3,

un lado de fecubrimiento 4cm, recubrimiento 4cm. recubrimients 4cm.
columna, {cm) #6 #8 #10
25 3 3 2
ao 4 3 3
36 3
41 4
46 §
51 5
56 &
51 6
66 ]
AN g
76" 8
- 81 .9
86 10
91 10
97 11
102 12
107 i2
112 13
117 LTI T T e g
122 « . 14
127 - - 15

* No incluye margen para un incremento en el didmetro de los aco-

plamientos.
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" Cuando los vértices de columna estan desviados en curvatura se

requieren amarres adicionales, los que deberan colocarse a no méas de 15

cm del punto de la curvatura. Para fines practicos, generalmente se em-

plean tres amarres no muy separados, de los cuales,

uno puede ser parte

de ios amarres normalmente espaciados, méds dos amarres adicionales.

Ademés de indicar el tamafio y el espaciamliento normal de los ama-

rres de columna, el Ingeniero debe especificar cualquier amarre adicional

por condiciones especlales tales como empalmes y dobleces desviados.
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, Q =  pora un nam. a ‘q refeoridae
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troslopodo oy © 0 = B a 1%
sl esta Ve S méx |87 Reoduccion i
reduccdn es & a monor de 8cm
nonor do ¥ - w irastepor empolne |9 2!
Scm. AR 1\ R . L= =
AR DL 4 z - e e a ke . -
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FIGURA 3.2 Detalles de empalme en columnas.
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FIGURA 3.3 Detalles de empaime en cofumnas. (1'7}

3.2.3 Cambio de distribucién de varillas entre pisos

Cuando la distribucién de las varillas se cambia en los pisos, las
varillas se pueden extender hasta el otro extremo, se pueden terminar, o
se pueden utilizar espigas de fijacién separadas. El acero que tenga un
4rea por 1o menos lgual a 1a de la columna superior debe prolongarse
hasta traslaparse con las varillas superiores una longitud de traslape igual
a la requerida; o por el contrario, deben hacerse empalmes a tope. Las
varillas verticales de la columna inferior que se terminen por cualquier
razén, se cortan a un minimo de 7 cm abajo del piso terminado, a menos

que se indique lo contrario en ios planos estructurales.
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3.2.4 Estri‘bos"deféél’u‘rﬁméé

Las varlllas vertvicales en columnas zunchadas deben 'ésvtar amarra-
das Iaieralmen!e. En la figura 3.4 se muestran las distribuciones eéténdar
de amarres para diversos numeros de varillas verticales. Las distribuclo-
nes de amarres de una sola pleza, proporclonan rigidez méaxima para
columnas prearmadas en obra antes de la ereccién. El prearmado es pre-
ferible s6lo para disefios comunes que emplean varillas verticales de lon-
gitud de un plso, y con todos los empalmes traslapados en un punto por

arriba de la linea de piso o cercano a ella.

El propdsito del refuerzo transversal en las columnas es triple. Cada
uno de éstos requiere consideraciones para asegurar que se satisfaga el

propésito especlfico.

1. Las varillas de columna que transmiten cargas de compresion
pueden pandearse. Bajo deformaciones grandes, cuando se aproxima la
cedencia en el acero, no se puede confiar en la restriccién lateral que
proporciona el zuncho de concreto, por 1o que los estribos transversales
deben suministrar apoyo lateral adecuado a cada varilla de la columna
para impedir la inestabilidad debida al pandeo hacia el exterior. Bresler
recomienda que dentro de una longitud igual a un sexto de la altura de la
columna, en cada extremo de la misma, el espaciado entre estribos no sea
mayor que 6 db. Normalmente se satisface este requerimiento cuando se

utiliza refuerzo de confinamiento.

No es la resistencia sino larigidez de los estribos lo importante. Los
estribos deben ser lo suficientemente grandes para impedir e! desplaza-
miento lateral de las varilias de columna en la cedencia. Por esta razén,

los c6digos estipulan tamafios minimos de estribos.
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FIGURA 3.4 Amarres de columna de una pileza aplicable para reji-

llas prearmadas con empalmes traslapados. (7}
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2. Las columnas de edificlos su]ela;a%;:‘arg‘a's sismlicas con frecuen-
cia transmiten grandes cargas devcoftén'te y flexién. Cuando las grietas a
tensién diagonal son posibles, se requiere refuerzo a cortante. En conse-
cuencia, el anclaje y el perfil de los estribos deben ser tales que se puedan
transferir fuerzas de tensién resultantes de la acclén de armadura de una
a otra cara de la columna, lo que es especialmente importante en regiones
de posibles articulaciones plasticas, donde disminuye o es minima ia con-

tribucidn del concreto a la resistencia a cortante.

3. El tercer propésito de los estribos es suministrar confinamiento
al nucleo de concreto. Se debe notar que la efectividad del confinamiento
por estribos viene de los lugares donde el acero longitudinal se mantiene
rfgidamente en su posicion, no de la porcidn recta de los estribos que se
extiende horizontalmente entre los puntos de camblos direccionales (fig.

3.5) a menos que haya estribos cruzados que conecten los lados.

Concreto sin confinamento @

H \ c? c>

ol oo

b) Pandeo del refuerzo longltudlnal"

estribos en diamante. (1-5)
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declr mayores que 5/8 plg (16mm)7 en algunos casos Ios ganchos pueden

lnterferlr ‘con’ Ia colocaclién de: varlllas vertlcales y el concreto; aqui pue-

: den ser més practicos'los estrlbos soldados a tope o lianos.

De jor drea
ubre para

depositar

corncreto

~ -
-~ -
-

‘M

s{smicas Intensas.

3.2.5 Empalmes

FIGURA 3.6 Acero de confinamlento en columnas sujetas a fuerzas

Un empalme transfiere la fuerza de una varilla a otra a través del
concreto que rodea a ambas varillas. En cualquier punto a lo largo de un
empalme se transfieren las fuerzas desde una varilla por adherencia al
concreto que la rodea y simultdneamente también por adherencia a la otra
varilla que forma el par del empalme. Dentro del concreto, estas fuerzas

pueden generar esfuerzos cortantes elevados, al igual que fuerzas de
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sin desfntegraclén [ deforrﬁééié‘n excesiv

3.2.5.1 Empalmes trastapados

Puesto que la resistencia de una empalme traslapado va_rfé de acuer-
do con el didmetro de la varilla y el tipo de esfuerzo {de compresion o de
tensién), es necesarlo que el Ingenlero muestre ia ublcacién de todos los
empalmes, indicando también si rige tensién o compresién. Cuando la
tensién rige, debe indicarse la clase de empalme requerido y si es trasla-
pado o de otra forma. De preferencia, debe indicar la dimensién de cada
empalme. Cuando las varillas de dos tamafios tienen empalme traslapado
el calcullsta empleard el empalme traslapado a tensién mas apropiado

para la varitla menor, a menos que se indique lo contrario.

En la figura 3.2 y 8.3 se muestra la distribuciédn de varillas en un
empalme traslapado para columnas. Debe observarse que el grado de
desviacién de las varillas es mayor en columnas rectangulares que en
columnas redondas. Los vértices de columna que deban tener empalme
traslapado en columnas circulares o rectangulares, cuando no cambia el
tamafio de la columna, usualmente van doblados dentro de fa columna
superior, a menos que el ingeniero indique lo contrario. Las varillas em-
palmadas sueltas (espigas) son necesarias para empalmar varillas de co-
lumna, cuando la seccidn de a columna cambia en 8 ¢cm 6 mas, o cuando
se retrasa el colado de partes de {a estructura, o entre varias unidades de
estructura. Excepto en casos especiales, fas varillas empalmadas sueitas
deben ser del mismo nimero, tamano y grado que las unidas y deben ser
de una longitud apropiada para empalmarse con las variltas principales,

lo que debe ser especificado.
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La tabla:2; de.el. capltulo anterior muestra I"

para cadajt,a‘m‘aﬁ rado de varllla
Una fracclbn considerable de la fuerza de compreslbn en una varilla
'se transilere por apoyo de extremo El concreto en la proximidad inmedia-

ta del extremo de la varilla puede no ser capaz de absorber los esfuerzos.

El refuerzo transversal adicional en los extremos de las varillas
empalmadas y en sus proximidades es imperativo, para dar confinamiento
al concreto altamente esforzado (4reas sombreadas de la fig. 3.7a). En la
figura 3.8 se muestra un arreglo de estribos adicionales en empaimes a

compresién.

—A
N

e
----- Ei\}‘--' . .
(a3 . ? .]l_f- (M)

FIGURA 3.7 Fuerzas transversales Introducidas cuando ocurre un
desplazamiento de varillas. a) En empalmes de columnas. d) En empalmes

a tensi6n excéntrica. ("

Esta debilidad de un empalme a compresién suglere que podrfa ser
mejor colocar el empalme en un 4rea de bajo esfuerzo (a 1a mitad de la

altura de la columna), de existir tal lugar. En las estructuras resistentes a
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Ios sismos, se puede sujetar a una co)umna 8 momentos flex!onantes rnuy o

grandes, y por ello es poslble que se. formen artlculaciones pléstlcas en

los extremos superior e inferior. Por: este motlvo el empalme debe estar
préximo a la mitad de la altura. Es Importante menclonar gue un aumento
en el espesor del recubrlmlento de concreto sobre un empalme a compre-

sién produce una mejora Insignificante.

Slempre que la fuerza del acero cambla de direccién (en las varillas,
ver fig. 3.7), se generan fuerzas transversales. Los estribos adicionales
colocados en esos puntos deben tener una resistencia superior, por ejem-
plo, en 50% a la fuerza transversal (flecha con linea punteada en la fig.
3.7a) generada cuando cede ia varilla de Ja columna. Consideraciones
semejantes requieren refuerzo transversal en la varilla superior (fig 3.7a)

cuando la varilia de 'a cofumna esta en tensién),

i Dotatte A A
P <+
Jd H Se requeren es+tribos odicionales sienpre Que
<
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\:“/ “ 20 dy > 0.7c
o
20
-g 5% dp » /8 plg. Cl4nm
5 T ai
" we
LY e
o - L w
%3 -
i~ iy |-~
2w -+ 8~ - Borde oserrodo
Y3 " é clp / o escuodra
58 M AR
(=]
S8 83 e
v o T 5
- %Y
B3|
.
.
- - v
.C
<4 NN
)
- ‘. LI |
L] v -: . "
Dotalle A

FIGURA 3.8 Estribos adicionales requeridos en los extremos de

empalmes a compresion. (1.1)
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3.2.5.2 Empalmes mecénicos o de contacto '~

kk_Es“_e’ flale‘qif:e;:que el Vebslabyén més _d“ébll:en ‘,,“ é'r'x;;pa“l;mé“eé‘el concreto
e’htré"f:a's'Va(filiéé. Cuando se requlere que se~transf‘§era,,t‘6dé Iia',reslﬁstenc’la'
‘c_j:él'la\s va'rlllas. la longitud de empalime.(que es igual o mayor que la
‘lb._ﬁgltud ld, . de desarrollo) puede ser grande. Cuando se requiere una
L céhtldad apreclable de refuerzo en un miembro, y se utilizan varilias de
tamafio grande, se puede necesitar tamblén gran cantidad de acero para
satisfacer los requerimientos de acero de los empalmes. Por ejemplo, los
empalmes pueden extenderse mas de un tercio de la altura de una columna
en un marco de piantas multiples de concreto reforzado. Todavia més, los

empalmes pueden producir congestion, e incluso pueden interferir con la

compactaclon adecuada del concreto.

Para superar estas dificultades, se han empleado métodos que per-
miten la transferencia de las fuerzas de tensiobn o compresién, directamen-
te de varllla a varilla sin la ayuda del concreto. Se ha utilizado mucho la
soldadura a tope de dos varillas, de extremo a extremo, mediante solda-
dura eléctrica, la practica mas comin consiste en proporcionar un extre-
mo de corte cuadrado en el extremo superior de la varilla Inferior y un
extremo doble biselado en la parte inferior de la varilla superior. La pre-
paracién en campo de los extremos de varillas mediante cortadora de
flama es satisfactoria. En fechas mas recientes, se ha desarrollado un
proceso de soldadura bajo presién de gas, en que se oprimen entre sf los
extremos de las varillas calentados a !a temperatura correcta; asf se logra
ta fusiéon mientras se forma un bulbo en la seccién de contacto. Para las
varillas corrugadas, se dispone de una técnica de empalme mecéanico que
comprende una manga anular que se presiona en frio contra las varillas,
con lo cual se obliga a las costilias de la varilla corrugada a ahogarse en

el espesor de la pared de la manga. Con corrugacidn adecuada de la
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varilla, puede bastar una Iongltud de ahogamlenlo de ‘manga de apenas

2dp para cada una de las dos varlllas para transmitlr la carga de ruptura
de la variila en tensién. Otro dlsposlrtrlyor de empalme consiste en una
manga anular algo mayor que las varillas, colocadas alrededor de ambas.
Se emplea un proceso térmico para lienar el espacio entre la manga y las
variilas corrugadas con un compuesto metalico, Las técnicas en que se
utiliza una manga de acero son especlalmente Gtlies cuando se debe em-
palmar un refuerzo de alta resistencia, debido a que la soldadura de las.

varillas pueden producir fragilidad.

Los dispositivos de empalme mecénico deben estar su]etos a riguro-
sos procedimientos de pruebas antes de que se adopten para utlllzarse en

la estructura.

45° o Q0O°
é “7% ?
—f L grn

o) Preparacikin empleado normolmente para vaorillas
en posicién horizontal

3nn
A%
A
I

b Preporacion empleado norrmalmente para varidlas
en posicidn vertical

FIGURA 3.9 a) Preparaclién empleada normalmente para varillas en
posicién horizontal. b) Preparacion empleada normalmente para varillas
en posicion vertical. (Recomendaciones para soldar varilias de refuerzo en

estructuras de concreto, Oscar de Buen)
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3.2.6 Columnas de rlesgo sismico

Se requiere refuerzo tkransVéfs_‘akli{'cdr’\.sﬁitve-n‘t'é.ev',h, an|llos V's;éhgilljé’é'o:
traslapados de columnas rectang‘u‘lv’éré;y: anylllﬂo‘sts;e‘r‘\cjllqs en circulo o'en
espiral para columnas redondas, (‘\_/':éri"‘f!gur‘,a 331'0)['Un anilio rectangular se
clerra por ganchos de 135° tra'slapgd‘yésj. tenlendo extensiones de cola de

10 didmetros de la varilla en el interior del nGcleo de! anillo.

)
Lavla Espoclanento 374 poro no
Enfobw- ——r—r“'-o by nfyor do 10 o
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de vecHs f} <o el rOrco o Calwwwne @stan devriro
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— nenor do 176 da n alturo Uore O 46am

FIGURA 3.10 ("7 Detalles tipicos de resistencia sfsmica en colum-

nas.

Pueden emplearse travesafnos del mismo tamafo de varilia y con el
mismo espaciamiento de anillos, pero cada extremo del travesafo requie-

re de una varilla vertical periférica. Ver figuras 3.10 y 3.11.
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] Deben proveerse anlllos ‘con’ un: espaclado de 10 cm dentro de la
]unta arrlba y aba]o de la junta bara una dlslancia menor que el peralte
‘de la columna, un sexto de la altura libre de ta columna o 45 cm. Las
disposiclones del reglamento ACI| 318-83 regulan el tamafio y espaciado
de aniflos; tamblén se marcan en la fig. 3.11 las diferencias con otros
autores gque toman como base el Reglamento para Construccién del Distri-
to Federal y sus NTC. Es esencial que los aniifos estén en contacto con
todos los vértices de la columna. Los vértices de la columna deben estar
unidos por empalmes traslapados, empalmes soldados o por conexiones
mecénicas cuando asf se requiera. Los empaimes traslapados estan permi-
tidos sélo dentro del centro medio de la longitud de ia columna, y deben
disefiarse a tenslén. Los empaimes soldados o las conexiones mecénicas

deben estar separados por lo menos 60 cm y se deben apticar a vértices

alternos.
Extencon de 100, 10dy,
W~ Ex1ontdn oo 6d) 1ravesanos '
> consecutivos
A deberdn tener
—7( B2 gonchae de

%° en ncioc 6d
L0 X aparstios de o
s ta colurne l"i—)l
x .
__B____Bh~ ¥EL Monual o2 Dsoho S'cmcD oe CdfCDE Ho

Bozfn y #oL marcan lat tguaentos cfersncac

') I
L x x x >|| to 2 {16, 6tcn | B

Q= 2 g = 4
B2 B /4
20 cm 10 m
p¥
\\ Sho¢ aosg, h < 1 3300
10dy \ M ——-—*‘-\/_r;_ VA2
650dp S, <25,
se¢ 4V fy A6y > Aok,
480 E #) 6 royor
. Ay, fyy ‘6rpe y DEfuOr2zo
hallos de colunso ar Rande L atea
Lo anliac d@ columna deben proporconarso en tadac loc juntes -
y en led cotunnos pero unc distorcr . orrkbo y shaojo ok s [A,.fy Grea vy eafuerzo
dunlos, Ver en o eleveasdn vertical que los anarres requeridos e fluencio de \a barrae
pora rotictis dobordn cor ONEEUOE, ¥ U PSPOCKMIZALO NO dobord longtudnel de mayar
excedor de Bg/2 jodSre tro

FIGURA 3.11 Ejemplo de refuerzo transversal en columnas. (1.7
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3.2.7 Articulaclones plésficas evn<vI'Qas,i{t‘:oi‘errh‘nés y arcos (-3

Cuando por usar analisis l{mite; o por alguna otra razén, deban
preverse articulaciones plasticas en vlgas, columnas o arcos de concreto
reforzado, se cumplirdn los requisitos de las zonas confinadas de vigas y
columnas de marcos dlctiles prescritos en 2.1.9y 3.1.7, en la porcién del
elemento que se halle a una distancia igual a dos peraltes efectivos (2d)
de toda seccion donde se suponga, o el andlisis indique, que va a formar
una articulacién pléstica. (Si la articulacién se forma en una seccidn
intermedia, los dos peraltes efectivos se tomardn a cada lado de dicha

seccién).

Sila articulacién en una viga se forma al pafio de una columna sin
que llegue otra viga a la cara opuesta de la columna, ios refuerzos supe-
rior e inferior de ia viga deben prolongarse hasta la cara més lejana del

nucleo de la columna y su anclaje cumplird con los requisitos de 4.1.4.

En estructuras formadas por vigas y columnas se procuraré que las

articulaclones plasticas se formen en las vigas.

3.3 CASOS ESPECIALES
3.3.1 Ménsulas

Con frecuencla es necesario soportar las cargas concentradas que
se originan de las trabes de grias o vigas precoladas de concreto median-
te ménsulas muy proximas a la cara de una columna de soporte. Cuando
la intensidad de la carga es 1o suficientemente grande, se forman grietas
aproximadamente perpendiculares a estas trayectorias de tensiéon princi-
pal. Después del agrietamiento del concreto, el refuerzo opera con la

mavyor eficacla, sl se localiza al menos aproximadamente a lo largo de esas
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ftrayectorlas de tenslbn y si'se: puede genera : uAmomento reslsteme con?

el maxlmo brazo de palanca Interna En la ﬂgura 3.12'se; muestran algunos
“eJemplos donde se aplica el disefic de cortante por fricciébn como es el
caso de las ménsulas y que se emplea cuando se transmite cortante direc-
to a través de un plano dado. La figura muesira ejemplos de aplicaciones
incluyendo ubicaciones de potenciales grietas. La aplicacién exitosa del
método de cortante por friccion depende de que se seleccione correcta-
mente la ubicaclén de la grieta supuesta. Obsérvense que en las aplicacio-
nes de extremo de borde de carga, la grieta tiende a ocurrir a un adngulo

de aproximadamente 20° de la direccién de la aplicacion de la fuerza.
3.3.1.1 Requisitos generales

Las disposiciones de esta seccién son aplicables a ménsulas con
relacién c/d, entre la distancia de la carga vertical al pafio donde arranca
la ménsula y el peralte efectivo medido en dicho pafio igual a 1.0 o menor,

y sujetas a una tenslién horizontal, T, no mayor que la carga vertical.

El peraite total en el extremo de la ménsula no debe ser menor que

0.5 d.

La secclién donde arranca la ménsula debe dimensionarse para que
reslsta sipultdneamente una fuerza cortante, Py, un momento flexionante

Puc 4+ Tu (h - d) y una tensién horizontal, Tu.

En todos los cé4lculos relativos a ménsulas, el factor de resistencia,

FR, se tomara igual a 0.8.
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FIGURA 3.12 * Aplicaciones de coriante por fricciény ubicaciones

posibles de las grietas

* Disefio de estructuras de concreto conforme al reglamento AC1318-83, IMCYC, Ed. Limusa,
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/l/

FIGURA 3.13 Ménsula. (3

El 4rea As se tomaréd como la mayor de las obtenidas con las expre-

siones sigulentes:
At + Ay
(2/3)Avt + Ay

El 4rea An se tomard lgual a 0.5 (As - At} o mayor.
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En Ias expreslones
para: reslsﬂr el momento P

para resistir la.iu rza ‘necesario para reslstlr la

tension Ty,

Si-la cuantla Ay 008, el'refuerzo Ar puede calcu-
larse conlaexpresio : etéfrhlnado el brazo zeniaforma
sfguiente

0.5 <F < 1.0
c
Z =1.2'¢c si 4 <05

El refuerzo Ayt se determinara de acuerdo con el criterio de cortante
por friccién de 2.1.6g, suponiendo la compresién' Ny igual a cero. La

resistencia a fuerza cortante no se tomard mayor que 0.25 FR "¢ bd.
El 4rea Ay se calculard como

o
FRfy
La tensién, Tu, no se tomard menor que 0.2 Py, a menos que se

tomen precauciones especiales para evitar que se generen tensiones.

El refuerzo primario As debe anclarse dentro de la ménsula en algu-
na de las formas sigulentes: a) solddndolo a una barra transversal de
didmetro no menor que el de las barras que forman As, (la soldadura debe
ser capaz de permitir que As, alcance su esfuerzo de fluencla); b) dobfan-
dolo horizontaimente de modo de formar barras en forma de letra U en

planos horizontales, y c) mediante algin otro medio efectivo de anclaje.

*

I/
La cuantfa, As/db, no debe ser menor que 0.04 —,c—
y
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El refuerzo An debe constar de estribos cerrados paralelos.a las
barras As, los cuales estardn uniformemente repartidos en los dos-tercios

‘del'peralte efectivo adyacentes al refuerzo As.

3.3.1.3 Area de apoyo

El 4rea de apoyo no debe extenderse més {;I_Jé:‘d ) ndrlé Vt‘e'rmll‘na‘ffla

parte recta de las barras As, ni mdas alléd del b'b‘rd,,lntefIOr de: la barra

transversal de anclaje, cuando ésta se utilice.

3.3.2 Resistencia sfsmica de columnas cortas 'y"vlgas acopladas

reforzadas con barras inclinadas.*

Una investigacion experimental para estudiar el comportamiento de
columnas cortas y vigas acopladas reforzadas con barras inclinadas bajo
condiciones sismicas de donde se obtuvieron los detallados que m4s ade-
lante se presentardn. Una técnica senciila para prevenir en esos elementos
una disminucién en el esfuerzo cortante debido a cuarteaduras prematuras
cuando son probadas por primera vez. De acuerdo con esta técnica, el
refuerzo principal es acomodado con una inclinacién como para formar
una armadura en rombo. 24 especfmenes de columna se han estudiado.
Los resultados de las pruebas muestran que el acomodo inclinado del
refuerzo principal es uno de los mds efectivos caminos para mejorar la
resistencia sismica del concreto reforzado de elementos estructurales es-
casos con esfuerzo cortante y relacién claro-anchoa = 0.75. El programa
de prueba sirve para ayudar a d.esarrollar y verificar un modelo de esfuerzo

dltimo.

* AC| Structura! Journal / January-February 1988
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La figura 3.14 muestra un espécimen Hblg

encuentran

los detalles concernientes a geometrla y refuerzo.

pora columnac

para vigas acopladas

o s 2

I ==
- H
sa /‘ N X
20 K (P
1 N LA
_i bs ; I,
Lz, Y
14 I A7 17 la N
] _,_l, varioble | ]
< $7.5 575 =

Vae 40 o 100en

20

v
20

Seccion a-o

FIGURA 3.14 Espécimen tipico con refuerzo rémbico.

Conclusiones

Este estudio experimental y analftico en refuerzo romboidal bajo

elementos estructurales escasos marcan los siguientes resultados:
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1)- Los elementos con refuerzo inclinado rémbico y una relacién
claro-ancho mayor que 1.5 sometidos a gran esfuerzo, no muestran un
deterioro apreciable después de alcanzar su capacidad maxima, y el ciclo

de histéresis se observé con una gran capacidad de disipacién.

2) Se debera enfatizar que en el caso de refuerzo inclinado rémbico,
la ocurrencia de una explosiva fractura diagonal por cortante o hendidura
se puede evitar. Esto se puede atribuir a el confinamlento proporcionado
al concreto por el paralelogramo de tension del refuerzo rémbico. Por esta
razén una pequefa cantidad de estribos es requerida para esta colocacidén
de refuerzo esto es para los elementos reforzados convencional y diago-

nalmente.

3) La investigacldn experimental y analftica del mecanlsmo transmi-
sor de cortante resulta en un modelo analftico para el disefio de columnas
cortas y vigas con barras de refuerzo inclinado rémbico bajo fuerza axial
y cortante. Este modelo fue checado con resultados experimentales de

este estudio y el fundamento es confiable.

La colocacidn inclinada de refuerzo principal en uno de los més
efectivos caminos para mejorar la resistencia sismica de las columnas
cortas de concreto reforzado y vigas acopladas. Esto es una esperanza,
esos resultados en futuras pruebas confirmarén la validez de la colocacién

propuesta de refuerzo.

De esta manera, se marca en la grafica de la figura 3.15 que puede
resultar realista el uso combinado de refuerzo paralelo y en diagonal. En
la figura estén las curvas de carga monotdnica-deformacién para diversos

valores del cociente de los contenldos de refuerzo diagonal y total. Esté
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clrakro!yque el refuerzo dlagongiy mejora la ductilidad y la resistencia al :
cortante (Wakabayashl, Mtz. Romero, 1988). Deberad observarse una ten-

dencia simllar en los mlembros bajo una carga repetida alternadamente.

=1
to diagonol)

B8
=6

(s&lo porolela)

B = relocidn de la contided de barras
diagomales con ta contidad total de
barras

R

FIGURA 3.15 Efecto de la cantidad de refuerzo diagonal en las

relaclones de carga-deformacion de vlgas-columnaé. (1.5)
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AYUDAS DE DISENO

(a) (b

YA k Vg Ya k Vg
. [=-]

oo — 2 €O o 200 -~ CO
2003 1.0 - 500 100.0 — %I0.0 - 100.0
10.0 + E-10.0 50.0 ¥ -~ 50,0
6.0 - 5.0 30.0- ~-]- 5.0 [~ 30.0
2.0 - 09 - 3.0 20,0 ~- 40 - 20,0
20 T e 10.0

1 - 5.0 e - '28
—4-0.8 8.0 4 I~ 8.0

1.0 — - 1 O 7.0 -~ 7.0
0.9 — R - 0.9 6.0~ -+ _ 60
0.8 - - 08
0.7 ~ — 0.7 5.0 -1 - 5.0
0.5~ o7 - g.: 4.0 T 2.0 - 4.0

- -

0.5 - [~ 3.0 R - 3.0

0.41 1 g 0.4 A 3 "
0.3 0.3 2.0-] T - 2.0

- s R ~—1.5 i

0.2 oS - 0.2 1

] 3 1.0~ -+ |~ 1.0
0.1 —+ - 0.1 R 4 i
4 T "

0 — o8 L. o 0 Lo _ o

% = coclente de g (I/L) de las columnas, entre g (1/L) de los miembros de flexidn que llegan 2 un extremo de una columna, en
el planc comiderado.

H' = kH,

Ay B son los extremos de Ju columna.

FIGURA 3.16 Nomogramas para determinar longitudes efectivas,

H', de miembros a flexocompresién. (1.3)
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*

GRAFICAS DE INTERACCION PARA COLUMNAS

DE CONCRETO REFORZADO*

Aspectos fundamentales del concreto reforzado, Oscar M. Gonzélez y Francisco Robles, Ed.
Limusa,
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CAPITULO 4

CONEXIONES VIGA-COLUMNA

Es sorprendente que hasta hace poco se haya dado poca atencién
al disefio de juntas en estructuras de concreto reforzado. Parece que
después de la evaluacidén de los esfuerzos de trabajo en los miembros
adyacentes, normalmente la mayorfa de los disefiadores suponfan que las
condiciones dentro de la junta, que con‘ frecuencia tenfan dimensiones
algo mayores que los miembros unidos, no eran criticas. La adopci6n
gradual del diseio por estados IImites ha revelado la debilidad de esta
suposicién. Con frecuencia las juntas son los eslabones méas débiles del
sistema estructural, y apenas hasta fechas recientes se han empezado a
realizar avances muy valiosos en esta area. Sin embargo, todavla requiere
mejorarse mucho la comprensidén que se tiene del comportamiento de las

juntas y de la practica actual de detalles.

Se pueden resumir fos requerimientos esenciales para el funciona-
miento satisfactorio de una Junta en una estructura de concreto reforzado

como sigue:

1. Una junta debe exhibir un comportamiento bajo carga de servicio

igual en calidad al de los miembros que une.

2. Una junta debe poseer una resistencia que corresponda al menos,
a las combinaciones més adversas de carga que podrfan soportar-los-

miembros adjuntos, varias veces de ser necesario.
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3. Normalmente a reslstencla de la junta no debe gobernar la de la
astructura y su comportamlen!o no. debe impedir el desarrollo de toda la

rreslstencla del miembro ad]unto

4. Otras caracterfsllcas notables del disefio de la junta deben serla
facllidad de construccién y e! acceso para deposltary compactar el con-

creto.

En las juntas de un marco rigido de niveles moitiples bajo cargas
sfsmicas no sélo la resistencla, sino la ductilidad de los mlembros adjun-
tos bajo cargas alternadas goblerna e! disefio de las juntas, se puede
esperar tener una cantidad aprectable de refuerzo de junta debido a que
ocurritd una degradacion de resistencia del concreto bajo cargas alterna-

das repetidas.

4.1 MARCOS DUCTILES
4.1.1 Requisitos generales

Las fuerzas que intervienen en el dimensionamliento por fuerza cor-
tante de la unién se determinar&n suponiendo que el esfuerzo de tension

en las barras iongltudinales de las vigas que llegan a la uni6n es 1.25 fy.

Et refuerzo tongitudinal de las vigas que llegan a la unién debe pasar

dentro del ntcleo de la columna.

En los planos estructurales deben incluirse dibujos acotados y a

escala del refuerzo en fas uniones viga-columna.

Una unién viga-columna o nudo se define como aquella parte de la

columna comprendida en el peralte de las vigas que llegan a ella.

170



4:1.2 Refuerzo transversal

En.un nudo debe suministrarse ei refuerzo transversal mintmo espe-
clficado eh 3.1.7.2.4.°Si ‘el nudo estd confinado por cuatro trabes que
flegan a é) y el ancho de cada una es al menos igual a 0.75 veces el ancho

respectivo de la columna, puede usarse fa mitad de! refuerzo transversal

minimo.
4.1.3 Resistenclia a fuerza cortante

Se admitiré revisar {a resistencia del nudo a fuerza cortante en cada
direcciéon principal de la seccién en forma Independiente. La fuerza cor-
tante se calculard en un plano horizontal a media altura de! nudo. En
nudos confinados como dice en 4.1.2, la resistencia de disefo a fuerza

cortante se tomara igual a
5.5 Fp vIi* beh
En otros nudos se tomard igual a
4.5 Fp VI beh

La cantidad be es el ancho efeclivo del nudo y h es la dimensién
transversal de la columna en fa direccién de Ja fuerza. El ancho be se
tomard igual al promedio de! ancho de fa o las vigas consideradas y la
dimensién transversal de la columna normal a la fuerza, pero no mayor que

ef ancho de la o las vigas méas h.
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4.1.4 Anclaje del refuerzo

Toda barra de refuerzo longltudinal de viga que termine en un nudo
debe prolongarse hasta la cara lejana del nicleo de la columna y rematar-
se con un doblez a 90° seguido de un tramo recto no menor de 12 didme-
tros. La seccién critica para revisar el anclaje de estas barras serd en el

plano externo del nicleo de la columna.

La revision se efectuaré de acuerdo con la seccién 2.2.4.1c), donde
serd suficiente usar una longitud de desarrollo del 90% de la alll determi-

nada.

Los dldmetros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos
a través de un nudo deben seleccionarse de modo que cumplan las rela-

clones siguientes:
h (columna)/db (barras de viga) > 20
h (viga)/db (barras de columna) > 20

donde h(columna) es la dimensién transversal de la columna en la

direccién de las barra de viga consideradas.

Si en la columna superior del nudo se cumple que Pu/Agf'c >0.8, la
relacion del peralte total de la viga al didmetro de las barras de columna
puede ser no menor que 15, También es suficiente esta relacidén cuando en
la estructura los muros de concreto reforzado resisten mas del 50% de la

fuerza lateral total.
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42 DETALLADO EN CONEXIONES s oo i ool o

Las falias en uniones viga-columna han sldo f}ecuentes y presentan
“un comportamiento general fragil; para evitarias es necesarlo disefar es-
‘la's‘unlones para que tengan una resistencia superior a los miembros que
conectan, de manera que éstos puedan desarrollar toda su capacidad.

Tres aspectos pueden llegar a ser criticos en una unidn viga-columna.
a) E! anclaje de refuerzo (especiaimente en columnas extremas).
b) La resistencia en cortante de la conexién.
c) El confinamiento del concreto en la zona de unién.
4.2.1 Detalles del refuerzo en intersecciones con vigas o losas

El refuerzo transversal de una columna en su interseccién con una
viga o Iosﬁ debe ser necesario para resistir fuerzas Internas que ahl se
rproduzcan. pero su espaciamiento no serd mayor y su didmetro no serd
menor que los usados en la columna en las Intersecciones préximas a

dicha interseccién.

Sila interseccidn es excéntrica, en el dimensionamiento y detallado
de la conexién deben tomarse en cuenta las fuerzas cortantes, los momen-

tos y torsiones causados por la excentricidad.

Cuando un camblo de seccién de una columna obliga a doblar sus
barras longitudinales en una junta, la pendiente de la porclon inclinada de
cada barra respecto al eje de la columna no excederd de 1 a 6. Las
7 porciones de las barras por arriba y por debajo de la junta serdn paralelas
al eje de la columna. Ademéas deberd proporcionarse refuerzo transversal

adicional al necesario por otros conceptos, en cantidad suficiente para
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e componente horlzontal'dela’fuerza axial'que
pueda desarroliarse en cada barra; conslderando.en-ella el esfuerzo de

fluencla. -

4.2.2 Anclaje

La falla por anclaje en unlones extremas ha sldo de las més frecuen-
tes. Cuando se emplean barras de didmetros grandes, es posible que el
ancho de la columna no sea suficlente para proporcionar la longitud de
anclaje necesaria al refuerzo longitudinal; en ese caso debe optarse por
emplear barras de menor didmetro, ensanchar la columna o proporcionar
algdn anclaje mecdanico al refuerzo. La figura 4.1 muestra la longitud de
anclaje para una conexion. Debido a la pérdida de adherencia en la cara
interna de una Junta exterior, se debe calcular la longitud de desarrolio
del refuerzo de la viga a partir del principio del doblez a 80°, y no desde
la cara de la columna (véase fig. 4.2a). En las columnas anchas, cualquier
posicién de las varillas de la viga dentro del tercio exterior de la columna
(fig. 4.2b) podria considerarse para calcular la longitud de desarrollo.
Para columnas poco peraltadas, serd imperativo utilizar extensiones, co-
mo en la fig. 4.2b. Una varilla de apoyo de didmetro grande ajustada a lo
targo del doblez a 90° de las varillas de la viga debe ser benéfico para

distribuir los esfuerzos de apoyo (véanse las figuras 4.2a y 4.4c¢).

En columnas peraltadas y dondequiera que se prefieran varillas rec-
tas en vigas pueden ser ventajosos los anclajes mecénicos, como en la tig.
4.2c. Se pueden soldar las varillas superiores de una viga que pasen a

través de agujeros en una placa de apoyo a una placa de acero.

Los estribos de juntas deben arreglarse de tal manera que las vari-
llas criticas de columnas exteriores y las porciones dobladas hacia abajo

de las varllias de vigas se mantengan contra el nticleo de la junta.
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FIGURA 4.2 Anclaje de varilias de viga en columnas utilizando, a)
varillas dobladas hacla arriba; b} Varillas dobladas hacia arriba en la

extension; c) Anclaje mecénico. (1)
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4.2.3 Hesls!e”n’crl'aré crorrtéfbf‘at: o

Cuando la compreslén axlal en la columna es pequefia (es declr, por
e]emplo 0.12 t'c, Incluyando el -margen para la aceleracidn vertical gene-
rada por fos sismos), se debe Ignorar la contribucién de la resistencia a
cortante del concreto y suministarse refuerzo a cortante para toda la
fuerza de la junta, Vs = Vj. En las juntas exteriores s6lo se debe conside-
rar que son efectivos los estribos situados en los dos tercios exterlores
de la longitud de la grieta de falla diagonal potencial, que ocurre de
esquina a esquina de la junta (véase fig. 4.3). De acuerdo con ello de la
fig. 4.3 se tiene que sl Vg es el cortante de la junta que deben transmitir

los estribos.

FIGURA 4.3 Estribos efectivos que reslsten ‘cortante en una junta

de viga-columna exterior. (' g
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en que Ay = “4reatotal'de’las amas de los estrlbos en-un: conlunto o

que constltuye una.capa:d efuerzo a cortante y d— peralte efecllvo de“

la viga 11-1).

4.2.4 Confinamiento

Anteriormente se sefalé que los esfuerzos nominales cortantes, y
por lo tanto los esfuerzos de compresién diagona! dentro de la junta,
pueden hacerse grandes. Estos esfuerzos de compresién causan la des-
truccion eventual del nicleo de concreto cuando se aplica carga ciclica
de alta Intensidad, especialmente se permite que ceda el refuerzo a cor-
tante. En consecuencia es Imperativo el confinamiento efectivo en cual-

quier junta.

El refuerzo a cortante s6lo confina tas zonas de las esquinas de ia
junta y las ramas de estribos horizontales no son suficientemente efecti-
vas para dar restriccién contra el aumento volumétrico del concreto del
ndcleo. En consecuencia se deben suministrar varillas adicionales de con-
finamiento perpendiculares al refuerzo a cortante. No se deben colocar
estas varillas a m&s de 15 cm entre s{. En la figura 4.4 se muestran
distribuciones sugeridas del refuerzo de junta horizontal para una junta de
viga-columna exterior. Se debe prestar especial atencién al confinamiento
de la cara exterior de la junta, opuesta a ta varilila, donde se deben
desarrollar fuerzas muy elevadas de adherencia. Aqui se pueden combinar
los papeles de los estribos y el acero de confinamiento. La capacidad a
cortante de una junta s6lo puede desarrollarse con un confinamiento efec-

tivo.
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FIGURA 4.4 Distribucién sugerida de estribos de junta y estribos
para junta de viga-columna exterior en a) Columna pequefia; b) una colum-

na de tamafo mediano; ¢) una columna con viga de extensién. ("1}

Para juntas que conectan elementos que son parte del sistema prin-
cipal para resistir cargas laterales sismicas, el espaclamiento centro a
centro entre capas de refuerzo transversal (anillos solos o anillos y trave-
safios), s no debe exceder de un cuarto de la dimensién minima de la
columna, seis veces el didmetro de las varillas longitudinales que seran
restringidas, o 15 ¢m, lo que sea menor. Cuando se requiera, deben pro-
veerse travesanos en cada capa de refuerzo transversal. El espaciamiento
lateral centro a centro entre los travesafios o ramas de anillos traslapados
no debe ser mayor que 30cm, y cada extremo del travesafio debe amarrar

a una varilla periférica del refuerzo longitudinal.
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cortante. Ei refuerzo de anillos transversales en columnas sujetas a rlesgo

sismico alto debe estar provisto enlas juntas. Ver figuras 4.5 y 4.6.

balance de esfuerzos compresivos'y de
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FIGURA 4.5 Detalles tiplcos de junta de apoyo-marco ductil.

Seccidén on planta X-X
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a. 2, 6 Funclonamlento de barras dobladas a 90° su]etas a fuerzas de

adherencla en conexiones viga-columna*

Slete espécimenes simulando el funclonamlento de viga reforzada
'a‘ricl'ada por un gancho estdndar de 90° dentro de una conexi6n viga-co-
lumna exterlor que fue probada bajo fuerzas de adherenclia, para determi-
nar la resistencla del gancho y funcionamiento de la constitucién. Los
efectos del didmetro de la barra anclada, confinamlento de la junta y
resistencia de compresion del concreto en el funcionamiento del gancho
fue estudiado experimentalmente. Expresiones emplricas se desarrollaron
para la relacién carga-deslizamiento e incorporados a un modelo analitico

para predecir el funcionamiento completo de las barras de refuerzo.

Las barras longitudinales de las vigas de concreto estan general-
mente ancladas en la junta exterior viga-columna con ganchos de 90°
figura 4.7a. Esos ganchos resisten las fuerzas de adherencia y previenen
contra grandes giros al empotramiento esto puede contribuir de manera
significativa en la defiexién total de la viga, fig 4.7b. Esto es importante
para el funcionamiento de barras enganchadas bajo fuerzas de adherencia

.para predeclir y controlar las rotaciones del empotramiento de la viga.

- Laresistencia de una barra enganchada contra la fuerza de adheren-
cl‘a la'provee la adherencia entre el acero y concreto (a lo largo de la
ion‘gltud de la barra conflnada) y por el gancho en sl (figura 4.8a).
adherencia entre la barra deformada y el concreto tienen extensos estu-

dios pero para ganchos son limitados.

* AC! Structural Journal / May-June 1988
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La tendencia de los espécimenes a expanderse por el hecho de que
las fuerzas de adherencla Inducen grandes esfuerzos de compresién den-
tro de el doblez del gancho (fig. 4.8b). Esos esfuerzos ocasionados por el
efecto Polsson, resulta en deformacliones laterales y consecuentemente,

empujes laterales contra el recubrimiento.

(a?

T3 \/ T Giro Se .
empo tramiento

74

od

J\/

FIGURA 4.7 Barras ancladas con ganchoé en ]untés exteriores:

a) Tipica junta exterior, b) Esfuerzos de compresién dentro del do-

blez del gancho.
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FIGURA 4.8 Anclaje de varillas de viga con ganchos a 90°.

a) Mecanismos que contribuyen a la resistencla de adherencia de
barras enganchadas; b) Esfuerzos de compresién dentro del doblez del

gancho

Conclusiones:

Ensayos de adherencia fueron desarrollados en ganchos estéandar
en 90° anclados y confinados en especimenes de concreto simulando
conexiones viga-columna externas. Los efectos del didmetro de barras
ancliadas, confinamiento de concreto y resistencia del concreto a compre-
siéon en el funcionamiento del gancho fueron estudiados experimentalmen-
te. Modelos emplricos fueron desarrollados para la relacién de fuerza de

adherencia-desplazamiento de ganchos. Esos modelos fueron usados en
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predicciones énalftlcas’del funclonamiento de adﬁe're'ncla de las-barras de
ref@erzo énclado por ganchos estandar de 90° (conslsiente de un gancho
y una longitud de recubrimiento) en la conexl(r)ﬁ v;lg’a'-columha exterlor. De
los resultados de experimentos limitados y e'srtudbit‘:'os analfticos del funcio-

namiento de este estudio se puede conclulr que:

1. La resistencla de adherencia de una gancho se incrementa con un
incremento en el diametro de la barra, pero este incremento es menor que

el correspondiente ascenso en la fuerza de cedencia de la barra.

2. El confinamiento de concreto alrededor del gancho es un impot-

tante factor que influye en el comportamiento del gancho.

3. Hasta los requerimientos del Cédigo de Construccién (ACIl 318-
83) para confinamiento de juntas de resistencia slsmica fueran satisfe-
chos, la resistencia de adherencia de los ganchos por si solos (sin avance
en fa longitud en longitud de desarrollo) excedfa el esfuerzo de fluencia

de tensioén de barras ancladas.

4.3 CASOS ESPECIALES

4.3.1 Conexiones losa-columna en estructuras monoliticas de-con-

creto reforzado.*

Las conexiones que seran analizadas son las exteriores. Algunos
ejemplos de estas conexiones estdn indicados en la figura 4.9. Los orifi-

cios o bordes localizados cerca del soporte (columna) interrumpen el flujo

* ACI Structural Journal / November-December 1988
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de cortante en la losa, Induciendo momentos que son transmitidos al
soporte, se reduce la longitud de anclaje, y reduce la efectividad del
confinamiento de la junta. La distancla de 4 veces el espesor de la losa
esta basado en conslderaciones relativas al esfuerzo de ia losa cerca del

soporte.

Cuando los orificlos estan localizados a menos de 4 espesores de la
losa, la conexién se debe considerar como conexién exterior, la conexién
puede ser tomada como una conexi6n exterior, dependlendo del tamafio y

proximidad del orlficlo.

romento de
dosequitiorio

L\o:u (esposor = M)

;L_.A——-)

<a) Conexion de (bY> Conexidn de <c> Conexion de borde
borde esquina con viga transversal

Unea radiol de

. ltnite de orificio

seccion critica

a= longitud de secckn
critica con lin€as
ratales

b= distanco lbre entre
soporte y orifico

distanco ol
borde nenor
que 4h

€= dimension de columna

Nota* Lo conoxdn se
considero ectorior i
[
Yy b < an

(o> Conexién de borde
con pequena losa
voladia

<e> Conexidn con orificio considerable

FIGURA 4.9 Ejemplos de conexiones exteriores

En la figura 4.10 se muestran |ds detalles tipicos de una conexién

de bordes discontinuos en losa-columna.
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FIGURA 4.10 Detallado tipico en bordes discontinuos
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CAPITULO 5

EJEMPLOS DE APLICACION

Con el objeto de hacer més clara la comprensién del detallado de
acero de refuerzo en marcos de concreto reforzado en edificios se propo-
ne un ejemplo de cada uno de los elementos vistos en capltulos anteriores
en donde se utilizard una factor de ductilidad Q=2, se presenta combina-
clébn de carga vertical y sismo, el ejemplo deja fuera la obtenci6n de los
cortantes slsmicos que actuan en la estructura enfocandose principalmen-

te a la obtencidn del acero de refuerzo y el detallado de éste.
5.1 Obtencidén de elementos mecénicos

En la figura 5.1 se muestra la planta tipo del edificio a analizar el
cual cuenta con tres niveles, la elevacién en el sentido x se encuentra en

la figura 5.2 y la del sentido y en la figura 5.3.

Las secciones propuestas para las estructuras a base de marcos son

las siguientes:
Columna tipo: seccién transversal 60 x 60 cm
Ix=ly= 1080000 cm?
Trabe tipo: seccién transversal 65 x 25 ¢m
lx= 572135 cm*, ly= 84635 cm*

Viga de gran peralte: seccién transversal 200 x 20 cm
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FIGURA 5.2 Elevacién sentido X
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500

o SN S R - ACDT: cn
- )

€00 &40

ELEVACION (Eje 2

FIGURA 5.3 Elevacién sentido Y

lx= 13'333,333 cm®, Iy= 133,333 c¢m’

Muro : seccién transversal 300 x 20 cm

Ix= 45'000,000 cm?, ly= 200,000 cm?*

mas la inercia de la columna que se encuentra lntegrada al muro
fx= 720,000 ¢cm*, Iy = 320,000 cm*.

La figura 5.4 muestra las secciones transversales de los elementos

mencionados.
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FIGURA 5.4 Secciones transversales de elementos estructurales

El método aproximado utilizado para la obtencién de los elementos

mecénicos es el Método del Portal, se comenzara por comprobar el com-

portamiento de la estructura como marco mediante el [ndice de rotacion
nodal:

i
P =7 si' p.-> 0.01 Comportamiento de marco
si Lot
H =
Sentido " Y:
P =

(572135 / 600) + (13333333 / 200)

(1080000 / 500} + 2(45000000 / 500) + 2 (720000/500)
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‘Sentido X

p = 2(57213

3(1080000

sentido X

La figura 5.6 muestra los elementos mecanicos del marco en. e!

sentido Y
313 938 938 313
~ 7 N ”
] { ] I {
rs < Z <
N} 9.38 NHg7s 9.38\_|#
1S TON 375 75 3.75
9,38 18.75
N\ 25.01 » 2501 ,ho.38
TN\ 3 » T &5 > | N\
‘l (é ‘) (\
15,631 833 ° N51e5 833 1563
esT == 625 ~125 6.25
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< ]
\ v o
15N+ 10.21 30\‘1 30'6310_31 N 1S
301 |V = 75 -~ 15 = 75
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ELEMENTOS MECANICOS (SISMID

FIGURA 5.5 Elementos mecéanicos del marco en el sentido X
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FIGURA 5.6 Elementos mecdnicos del marco en el sentido Y

5.2 Obtenclion dei acero de refuerzo en columna A-2

Carga gravitacional (Pgravit) =3 t‘oh-ﬁxlrix 9mi (vigas) = 27 Ton

por tres niveles = 81 Tdn -

0.6



Prismo = [ (10,

Paismo = 46.06 Ton~ =

. Ptéﬁt = 1678 Ton
Fuerzas Internas de disefo: La flgura 5.7 muestra los elementos

actuantes en la columna a analizar

168 Ton
/1/ 30 Ton-m.
L~

1.04 T—n;(/l 4

45 T-m
2~
1

168 Ton
COLUMNA A-2

|
!
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
A

1.56 T-m

FIGURA 5.7 Elementos mecédnicos en columnaitipo. "

Py = 168 Ton
Extremo superior: Myx = 30 T-m, Muy = 1.04 T-m

Extremo inferior: Mux = 45 T-m, Muy = 1.56 T-m
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== Materlales-dlseno:

‘Ob. 5 f’ c.

constantes: fe = 200 Kg/cm2, e =170 kg/ém

qQ=pX ;f;y.—._oooax‘—%go=o.2o
ex = % = —116?8: 0.27
%’i = %22;'(7)= 0.45 => K = 0.40 (nomograma de ayudas de disefio

para columnas, d/h = 0.9, varillas repartidas en la periferia).

Px = FRK bd {'c = 0.8 x 0.4 x 60X 60 x0.170 = 195.84 Ton
ey = %6= 0.01 excentricidad minima = 0.05 h = 0.05 x 60
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ey =3 cm

<& 005 => K = 0.85
hy REEERE

Py = 0.8 x 0.85 x 612 = 416.16 Ton

11

e — ——-_1 = [ ——— PR
Pn =G +p *5s) Ges'a16 582’

A = = 173 Ton > 168 Ton (porlo - -
que se acepta el armado) seccidén 3.1.2b

La flgura 5.8 se encuentra la secclén transversal propuesta.

095 cn
3 cn estrio
rec. 4T~09% cm = 1/2 vs. gancho 135°
lre 4 g

10 dy, = 10 cn
Estribos

A S
N _®

X |\ g._.gQ
)

10 varitos 3/4* [ ESTRIBOS

CORTE A-A

FIGURA 5.8 Seccién transversal de columna tipo

Recubrimiento libre: (secclén 2.2.5) -
2cmo 1.5 do

1.5 x1.91 =-2.87 = 3 cm:(rige)
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TEstribosiT(secclén-8:1.6.3)-

como'x = 25¢m-> 15¢
como en'fa secclén transversal

a las 10 varilias.
Los estribos utillzadbs s‘erén'd‘

Ef gancho se har4 a 135° y el tramo_re erd de 10 dp

10 x 0.95 = 10 ¢cm

Espaciamiento de estribos:

s2 = 850/ Vi db = yoygp x 1.81 = 25 cm (rige)

48 dy = 48 x 0.95 = 45 cm
lado menor /2 = 60 /2 = 30°cm *

el espaciamiento ser4d sz = 25 cm, en la ldng'imd"c'ohf’i'nada Ic, el
espaciamlento se reducird a la mitad por Io“quye'sr =10 em. {seccién

3.1.7.2.4)
le = 1/6 = 500/6 = 83 cm
60 cm o el lado menor
por lo que le = 60 cm

E) armado se considerar4 iguai en los 3 niveles, la figura 5.8 marca

los armados y el espaciamiento de fos estribos.

Se propone un corte a la mitad del segundo nivel (seccidn 3.1.7.2:3)
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Armaodo columna tipo

FIGURA 5.9 Acero de refuerzo en columna

La longitud de traslape se obtiene de la tabla 2.3 para concreto de
f'e = 250 kg/cmz, y considerando mas de 30 cm de concreto bajo el

traslape en varillas de 3/4" de diametro. (seccién 2.2.4)

Ldb = 70 cm



(seccidn 3.v1'.4) :

Pu< 071

165000

2000 ) = 26898 kg

0.5 x 3600 V20D (1 + 0.007

resls‘tirfe; ciortante y solamente serdn para dar confinamiento a la seccidn.
Estrlbos adicionales en el traslape: (secclén 3.2.5.1)
Se requerirdn estribos adiclionales en el traspale slempre que
ds > 0.7 c, c = recubrimiento
do > 5/8 pulg
dp < 0.7x3 = 2,10 cm

db. = 3/4 pulg. didmetro > 5/8 por lo que la separacién de los

estribos seréa
" 4c = 4(3) = 12 cm, y se colocardn a cada 10 cm

Se reforzara el concreto cerca del traslape con estribos adicionales
como se muestra en el detalle del traslape en la figura 5.10 colocados de

la misma manera que los anteriores.
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adicionales

@ 10cn

Estribos {

Estrivos = - =
adicionales

@ 10cm

—

Detalle 1 (Traslope)

FIGURA 5.10 Detalle de empalme traslapado en columnas

5.3 Obtencién del acero de refu’erzo én vigas
Materiales disefio:

concreto: f ¢ = 250 kg/cm?

acero de refuerzo: fy = 4200 kg/cm2
constantes: "¢ = 200 Kg/cmz. f'e =170 k'g/cm2

Las dimensiones y elementos mecéanicos de la viga aparecen en la

figura 5.11
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3063 1

¥ = 3 ton/nl

413 cm ) P Inflex.
1
600 cn

121 Ton RN

1921 Ton'

ELEMENTOS MECANICOS

FIGURA 5.11 Elementos mecénicos de viga tipo

Momento positive méximo = 30.63 T-m

b= 25¢cm
h=65cm
d=_60cm .

fo' 4800 _ 170 4800 P
Po = 7 T+6000 ~ 2200 Toz00 -~ °0-019 (seccion 2.1.5)

0.75 x 0.018 = 0.014

pmax = 0.75 pp

MR _ 3063000

2
E;E 257602 34.03 kg/em
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de ayudas de disefio para porcentaje de-acero en'secclones rectan-

gulares tenemos

p = 0.01

As = pbd = 0.01 x 25 x 60 = 15 cm?

Se proponen 3 varillas de 1" de dldmetro
As = 5.07 x 3 = 15.21 cm?

La longltud de ancliaje se obtendr4 de la tabla 2.3 para varilia de 1"

de didmetroy con mas de 30 cm de concreto debajo de ella (seccién 2.2.4)

versal

Ldb = 115 cm
Revisién por cortante:

Las expresiones para Vcr son aplicables cuando al dimensién trans-

(seccién 2.1.6)
h =60cm < 70 cm

h/b

65/256 = 2.6 < 6

L/h

600/65 = 9.2 > 5 por lo que

Ver = 0.5 Fp bd vic® para p > 0.01

Ver = 0.5 x 0.8 x 25 x 60 x V200 = 8485 kg

sln que Vea > 1.5 FRbd ¥I&" = 1.5 x 0.8 x 1500 x V200 =25456 kg

Vu = 19.21 Ton > 8.5 Ton

‘ por lo que se necesitaran estribos para tomar la diferencia del cor-

tante.

Vu < 2 Frbd vi&" = 2 x 0.8 x 1500 xv200 =33941 kg = 34 Ton
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-Estribos; (s,e(;c,l,énizi.l.qtjr)'w )

Se proponen estribos de'slsf“de‘dlévhér‘-tro: -
Area = 0.71 cm?, diametro = 0.95.cm

_ FRAvfyd < FRAv’y_
T Vu-Ver 3.5b

s=0.8x1.42x4200x60 = 26.7cm < 0.8x1.42x 4200 = 54.5¢cm

19210 - 8485 : 3.5 x 25
Si Vu > Ver pero menor o igual a 1.5 Fr bd vi&* = 25.5 Ton
25.5 Ton > 19.2 Ton
s no deberad ser mayor que 0.5d = 0.5 x 60 = 30 cm
por lo que se aceptan estribos a cada 25 cm.

La figura 5.12 muestra el armado de acero de refuerzo de la viga asf

como la colocacién de los estribos y anclajes
Deflexiones:

Las deflexiones no se revisarédn, de las tablas de ayudas de disefio
para vigas marca que se puede considerar que la seccién tiene una defle-

xi6n aceptable si cumple con la siguiente restriccion.
hmin =L /16 = 600/ 16 = 37.5cm ycomo h = 65 cm

se considerard que se encuenira dentro de la tolerancia marcada

por-el-regilamento.
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ACERDO DE REFUERZO EN VIGA

FIGURA §.12 Armado de acero de refuerzo en viga tipo

Agrietamiento: (seccién 2.1.10)

Las secciones de m&ximo momento positivo y negativo se dimensio-

naran de modo que
ts 3VdeA < 40000 kg/cm

fs puede suponerse 0.6 fy = 0.6 x 4200 = 2520 kg/cm?
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En.la ng’ira 551;;13'» se calculd-el drea a.tension dela s‘a:cclén :rahsver-

sal i

: dcﬂ="5<:m
A= (5x2x25)/3vs. = 83.33.cm? "~
2520 3\/5 x 83.33 = 18822 kg/crh <f;"a_10000 kg/cm se acepta el
refuerzo

El anclaje de las varillas longitudinales se revisard en conexiones.

h
1
~
\ﬁ
i
|
!
|
|
1
1
|
|
N
| A
\:
j
1
!
1)
n+
3

254/2 = 127 cm

'/, J
o VLTI TTT7 .

—

-+———— 25 cn ————f—

AREA DE CONCRETO A TENSION

FIGURA 5.13 Area de concreto a tensién (revision de agrietamiento)

204



5,4"'C6n'e'xlonersr‘j“ ;"’ . )

Los materlales de la conexlén seran los mlsmos que amerlormente
se lndlcaron para columnas y vlgas

concreto: f'c = 250 kg/cm2

acero de refuerzo: fy = 4200 kg/cm?

Anclaje de refuerzo longitudinal en vigas (secclrbn 4.2.2)

la = 0.06 fy db = 0.06 x 4200 x 2.54

40.5 cm.(rige) ,’
te 250

20 cm

8dp = 8 x 2.54 = 20.32 cm -
la disbonlbﬁ ~ 60 (ancho'de columna) - 4 (rec. + est.) = §6.cm

la d‘l‘sponlb|a =56 cm > la 41 cm por lo que hay anciaje adecuado

E! cortante fue revisado en columnas

el concreto toma todo el
cortante, pero se proporcionaré refuerzo transversal para seguridad

Por lo que se continuardn los estribos de la columna en la conexién

con la misma separacién que en la longitud confinada de la columna

La figura 5.14 muestra los detalles del acero de refuerzo en la
conexién.
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ludls/;])/= 56 cnm

-
db = 294 cm
12 d 30 <
p= 30 cm r=4dp = 10 .
(rige> b cm 79 /8 4 @10 cm
023 cn

 CONEXION

FIGURA 5.14 Conexién viga-columna

5.5 Vigas de gran peralte (diafragma)
Materiales:

Materiales disefio:

concreto: f¢ = 250 kglcm2

acero de refuerzo: fy = 4200 kglcm?
constantes: fc = 200 Kg/em?, {'c = 170 kg/cm?

Las dimensiones y los elementos mecdanicos de la viga diafragma

aparecen en la figura 5.15
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WRD l W = 3 ton-nl

IS
EENN -

200 c (

99.5 Ton

200 cm

ELEMENTOS MECANICOS VIGA DIAFRAGMA

FIGURA 5.15 Elementos mecénicos en viga diafragma

La viga corresponde a la marcada en 2.1.8.1.4 e viga diafragma que

une muros sujetos a fuerzas horizontales en su plano.

La relacién L/h = 1 porlo que se reforzara con dos grupos de barras
diagonales, estas se disefiardn de la misma manera que las columnas y se

supondré que cada diagonal tomara todo el cortante.

Se propone una seccléon de 15 x 50 con cuatro varillas de 3/4" de

didmetro.
Vmax = 99.5 Ton

4x2.87 = 11.48 cm?
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o a ( 738 52x0.170 + 11.48 x 4.2) = 139.01 Ton

q = 0. 015 X 4200/170 o.’a7

ex = excentrlcldad minima = 0.05 x50 = 2.5 cm

;—i = 0.05 => K = 1.3 ( de ayudas de disefio para columnas tabia
para d/h = 0.9 varillas distribuidas en la periferia)

Px = 0.8 x 1.3 x 15 x 59 x 0.170 = 132.6 Ton

ey = 2 ,cm:’(m(‘njlr al) o

&y ='V‘ |

hy =

Py‘-—-'

Pn = (112 135 139)"1 ‘= k1’(>)8 Ton'> 99.5"T6n~ por lo que se acepta
el armado

La longitud -de anclaje se obtendréd de la tabla 2.3; Lg para varilla

de 3/4" de dlametro = 67 cm.
1.5Ld = 1.5 x67 = 100 cm

Estribos: Se proponen estribos de 3/8" de diametro para restringir

contra el pandeo
850 / V4200 (1.9) = 25 cm
48 x 0.95 = 46 cm

15/ 2 = 7 c¢cm (rige)
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en los tercios extremos el espaciamliento se reduciréd a la mitad que
resulte del central, pero la s minima es 5 c¢cm por lo que serad este el

espaclado, y se continuard hasta L/8 dentro del muro, L/8 = 25 ¢cm
extensién del gancho 10 dp= 10 x 0.85 = 10 cm

La figura 5.16 muestra el detallado de acero de refuerzo por cortan-

te para la viga de gran peralte.

-~
-

i long. del
gancho
= 10 cm

50 cn L4 vs 374 8
25 cm
- e 3/8° 8
™

-
L/3 67 cm 67 cm

E@Scne@7cne@5

i A A
L4 r "
L = 200 cn ++
15 cm
A A=A

ACERO DE REFUERZO POR CORTANTE

FIGURA 5.16 Refuerzo de acero por cortante en viga diafragma
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El resto de fa viga se usard refuerzo vertical y horlzontal que en
cada direccién cumpla con los requlisitos para refuerzo por cambios volu-
métricos de 2.2.11 este se colocard en dos capas préximas a las caras de

la viga, por afuera del refuerzo diagonal.

Refuerzo por camblos volumétricos serd del 0.2% para elementos
protegidos a la Intemperie el espaciamiento s no excederéd de 50 cm ni 3.5

del espesor de la viga.

p = 0.002

As = 0.002 x 20 x 195 = 7.8 cm?
7.8/ 12 vs = 0.65 cm? por io que se colocaran varillas'de 3/8 de

pulgada de didmetro A= 0.71 cm?2.

La longitud de anclaje para esta varilla seré dé"vasf m L

La figura 5.17 muestra el detallado para el 'refuerzo:por cambios

volumétricos en las dos direcciones.
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i A 20 cm
’ +—+
1 4 —
L] | 4
Muro 1 Muro 2
2 vs 3/8' @
la = 39cn 38 cnI @38 cn
\ [
2vs 3/8°' g 3Bcm
@38 cn
i A ]
4 L = 200 cm r
i‘ A A-A

REFUERZO POR CAMBIOS VOLUMETRICOS

FIGURA 5.17 Acero de refuerzo por cambios volumétricos en viga

diafragma
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CONCLUSIONES

El concreto reforzado bien disefiado y detallado es aproplado para

las estructuras resistentes a sismos.

Las estructuras construidas con concreto reforzado que apliquen
las consideraciones de armado expuestas tendrdn un comportamiento sa-
tisfactorio cuando se encuentren sometidas a las acciones de cargas gra-

vitacionales y sismicas.

E! detallado de acero de refuerzo permitira conocer las caracter(sti-
cas de los materiales y la distribucién a utilizar en elementos estructura-

les. .

El detallado de acero de refuerzo permitird que las secclones indi-
viduales sean capaces de desarrollar el grado de ductilidad Iimp!icito en el
disefio y a que la estructura en su conjunto pueda, en caso de estar sujeta
a un sismo intenso desarrollar mecanismos de deformacion ineldstica que

le permitan disipar la energfa del sismo sin liegar al colapso.

Los elementos de concreto reforzado que cuenten con un detallado

de acero de refuerzo adecuado evitarédn las fallas fragiles

El control de calidad del concreto evitard que la variabilidad de sus
propiedades pueda dar lugar a zonas mucho mé&s débiles que el resto de
la estructura, en las que tienda a concentrarse la disipacién ineldstica de

energia, o que redunda en una menor ductilidad del conjunto.
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g Eljacrt;rrb'cié refuerzo con fluencla deflnlda"y'altafductllldad,,—;pérm!tltéi:,,,QVAI,i

el comportamlento satisfactorio de la estructura. P

En los extremos de las vigas aparecerdn las articutaciones plésticas
antes que en las columnas para evitar la posibilidad de una falla fragll de

la estructura, esto se lograré disefando vigas subrreforzadas.

La limitacién en las relaciones ancho-peralte y longitud a peralte de
vigas evitard la excesiva esbeltez de la seccidén y con esto el pandeo

lateral que limita la ductilidad que puede desarrollarse.

El confinamiento adecuado mediante acero de refuerzo aumentara

la capacidad de deformaci6én del concreto.

Se evitara que el refuerzo longitudinal de las columnas llegue a fluir,
en otras palabras se buscar que al formarse los mecanismos de falla las

articulaclones plasticas aparezcan en las vigas y no en las columnas.

Se disefaran las uniones viga-columna para que tengan una resis-
tencla superior a los miembros que conectan de manera que éstos puedan

desarroilar toda su capacidad.

Las intersecciones de vigas con columnas de esquina son las que

requieren mayor cantidad de refuerzo de confinamiento.
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