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INTRODUCCION

El presente texto es un compendio actualizado de acuerdo al reglamento ACI - 2011 y contiene
multiple informacion utilizada durante los afios en que el autor ejerci6 la docencia a nivel pre
y posgrado, tanto en el Peri como en otros paises de Europa y América, y se especializo en
numerosas obras con estructuras de concreto armado en diversos paises.

En los primeros capitulos se efectua un anélisis conciso del desarrollo historico del concreto,
la proporcién de los materiales constitutivos, el comportamiento bdsico a largo plazo y el
desarrollo de factores de seguridad, que proporcionara una introduccion adecuada al tema del
concreto reforzado. También se desarrollan los experimentos fundamentales de laboratorio,
el conocimiento esencial de la proporcién de mezclas, los requerimientos de resistencia y de
funcionamiento, y los conceptos de confiabilidad en cuanto al rendimiento de las estructuras,
que son temas basicos para todo estudiante de Ingenierfa. El estudio del control de calidad y
aseguramiento del mismo, proporcionar al lector una eficaz introduccion al enfoque sistematico,
necesario para administrar el desarrollo de sistemas estructurales de concreto.

Puesto que el concreto es un material no eldstico, con la no linealidad de su comportamiento
(que comienza en una etapa muy temprana de carga) se presenta un enfoque de resistencia
altima o «estado limite a proximidad de falla». Se proporciona un tratamiento adecuado de las
verificaciones de las condiciones de servicio en términos del agrietamiento y deformaciones, asi
como los efectos a largo plazo; de esta manera, el disefio deberd satisfacer todos los requerimientos
de servicio-carga-nivel, en tanto garantice que la teoria.aplicada en el analisis (disefio) describa
correctamente el funcionamiento real de los elementos disefiados.

Los capitulos siguientes desarrollan el comportamiento ante la flexion, la tensién diagonal y
las condiciones de servicio de miembros de una dimension, es decir, las vigas y losas en una
direccion. Se ha puesto especial atencién en proporcionar al estudiante y al ingeniero una nocion
de lo que significa la distribucién interna de la deformacion en elementos de concreto estructural
y reforzado, y una comprension bésica de la resistencia de reserva y los factores de seguridad
inherentes a las expresiones de disefio. Por otro lado, se hace referencia al analisis y disefio de
columnas y otros miembros de compresion, y al analisis de flexion y disefio de vigas. Finalmente,
se incluye un estudio detallado de como se construyen los diagramas de interaccién para el
dimensionamiento de columnas sujetas a flexion biaxial y pandeo, y se presenta informacion
respecto a la adherencia y longitud de desarrollo en el reforzamiento.



CONCRETO ARMADO

1.1 Concreto

El concreto es un material duro, tiene similitud a la piedra y resulta al efectuarse un adecuado
mezclado entre cemento, agregados (piedra y arena), agua y aire. A diferencia de las piedras,
el concreto puede ser formado de acuerdo a las dimensiones que se necesite. Para dar con estas
dimensiones se usan las formas o encofrados.

El cemento y el agua reaccionan quimicamente uniendo las particulas de los agregados y
convirtiendo todo el aglomerado en una masa sélida. De acuerdo al disefio de mezclas que se use,
podra obtenerse diferentes resistencias de concreto. Influyen también en esta caracteristica del
concreto, los métodos y eficiencia del curado. Debido a que el concreto es un elemento resistente
a los esfuerzos de compresion (teniendo en cambio muy poca resistencia a los esfuerzos de
traccion y flexion), es que se introduce el acero como parte complementaria para tomar estos
esfuerzos, en los cuales el concreto no actia de manera Gptima.

Antiguamente, los concretos y los aceros tenfan una resistencia relativamente baja; por
consiguiente, se necesitaban elementos bastante pesados para resistir especialmente cargas
grandes. En la actualidad, se ha mejorado mucho este aspecto, pues ya existen concretos muy
resistentes y aceros de alta resistencia que permiten disminuir los pesos propios de las estructuras
en gran magnitud. Inclusive se puede contar con el concreto pre y postensado, que aumentan
las resistencias finales en proporciones muy grandes. Entre las estructuras mas importantes
construidas con concreto armado, se pueden mencionar:

a) Entramados o pérticos de varios sistemas de vigas y columnas, y/o placas o pantallas para
edificios.

b) Losas de pisos y/o techos que pueden ser nervadas, fungiformes, aligeradas, etc.

¢) Cubiertas laminares cilindricas, elipticas, parabolicas o planas plegadas, que permiten el
empleo de capas delgadas de concreto.

d) Puentes, ya sean con estructuras de soporte tipo arco o puentes de tramos rectos.
e) Tanques, depdsitos, silos.

f) Losas de piso, carreteras.

g) Muros de contencion, cimentaciones.

h) Presas, reservorios.



Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo 1

1.1.1 Tipos de concreto y usos del mismo

En general, la mayoria de las construcciones pueden ser clasificadas como: “concreto masivo”,
“losas” y “estructuras encofradas”. Las estructuras encofradas tales como vigas, columnas,
muros, arcos y algunos lineamientos de tineles, son normalmente armadas con acero. El
espacio para la colocacion del concreto es restringido, y cualquier acabado superficial sera
hecho una vez que se hayan retirado los encofrados. Los pavimentos y las losas de piso
tienen un area bastante considerable, que no fue encofrada; por lo tanto, es necesario tener
especial cuidado en proporcionarle el acabado y curado tan pronto se efectiie la colocacion del
concreto. El concreto masivo para presas, pilares y cimentaciones tiene superficies expuestas
en una proporcion relativamente pequefia, pero de igual forma se estara pendiente de las
elevaciones de temperatura, debido al calor de hidratacion del cemento.

1.1.2 Requisitos que debe cumplir el concreto

Los requisitos principales que debe cumplir el concreto endurecido son: resistencia,
durabilidad y economia. Debe tener la resistencia deseada, disefiada y especificada, que
sea uniforme, impermeable y resistente al clima, al uso y otros agentes destructivos; ademas,
que no se agriete excesivamente al enfriamiento o al secado, debe ser de menos costo que
otros materiales igualmente resistentes y durables. Para algunos usos el concreto debe tener
caracteristicas especiales.

Para casos especiales o particulares debe tener alta resistencia al fuego y a los agentes quimicos,
o tener un peso liviano o poseer una superficie muy suave (mas que la suavidad normal), o
tener una superficie porosa requerida por arquitectura como acabado. En cualquiera de estos
casos, el disefiador necesita un buen conocimiento de la naturaleza del concreto para poder
especificar correctamente y permitir, de esta manera, que el inspector pueda hacer cumplir en
obra lo que se pretende realmente en el proyecto.

1.1.3 Formacién y proceso de formacién del concreto

En un concreto fresco mezclado plésticamente, todos los solidos granulares, incluyendo el
cemento, estéan temporalmente suspendidos en agua. Las particulas individualmente se encuentran
separadas por capas delgadas de agua. Esta separacion de particulas y el efecto de lubricacion de
estas capas de agua juntas, y algunas fuerzas entre particulas, hacen la mezcla plastica y trabajable.

Es conveniente pensar que el concreto es una mezcla entre una pasta (agua-cemento), y el
agregado mineral (piedra y arena). Sabiendo que se trata de una pasta, donde se introduce el
agregado, el cual ird separado por medio de capas delgadas de pasta.

Luego, el volumen de toda la mezcla es igual al volumen de la pasta, mas el volumen de
los sélidos (o sea los agregados), mas el volumen de los vacios de aire, que los graficamos
a continuacion. Asimismo, mostraremos los porcentajes de volumen de una mezcla normal:

| AIRE |
5% | 15% |
—  PASTA ,, MINERAL INERTE —i

| AGUA | CEMENTO | AGREGADO (fino y grueso) |
0% | T9A
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1.1.4 Tipos de cemento Portland, principales usos y especificaciones

Es un material aglomerante que tiene las propiedades de adherencia y cohesion necesarias
para unir 4ridos inertes entre si, formando una masa sélida que cumple las caracteristicas y
propiedades que mas adelante se detallaran. Este material se fabricé por primera vez en 1824
en Inglaterra.

Para satisfacer ciertos requerimientos fisicos y quimicos para propdsitos especificos, se
elaboran diferentes tipos de cemento Portland. Las especificaciones standard para estos tipos
de cemento y los métodos de prueba se encuentran al detalle en las especificaciones ASTM.
La American Society for Testing and Materials (ASTM), provee cinco tipos de cemento
Portland: Tipo I, II, III, IV y V, y en la Norma C-150 la Canadian Standard Association
(CSA), provee también cinco tipos: normal, moderado, de altas resistencias iniciales, de bajo
calor de hidratacion y de resistencia a los sulfatos, en la norma CSA Standard a5.

= ASTM tipo I, CSA normal

Este tipo de cemento es de uso general. Es apropiado para todos los usos cuando no son
requeridas las propiedades especiales de los otros tipos de cemento. Es usado cuando
el cemento o concreto no estin sujetos a exposiciones especificas, tales como ataque de
sulfatos del suelo o agua a una elevada temperatura, ocasionada por el elevado calor de
hidratacién. Sus usos incluyen pavimentos y veredas, concreto armado para edificios,
puentes, estructuras de lineas férreas, tanques, reservorios, alcantarillas, tuberias de agua,
unidades de albaiiileria, etc.

* ASTM tipo II, CSA moderado

El tipo II de cemento es usado donde no se requiere una excesiva proteccion contra ataques
de sulfatos; es decir, donde los ataques por sulfatos no son muy severos. El tipo II de
cemento usualmente generard menos calor de hidratacion que el cemento tipo [ o cemento
normal; por consiguiente, este tipo de cemento puede ser usado en estructuras de masas de
concreto considerables, como son: grandes pilares, estribos voluminosos o gruesos muros
de contencién. Su uso, en general, serd para reducir la temperatura de hidratacidn, la cual
es muy importante cuando se trabaja en regiones calurosas. Este tipo de cemento es inferior
al tipo I en su contenido de aluminato tricalcico (Ca3Al). Por consiguiente, es inferior en
la generacion de calor, y algo mas resistente a los sulfatos que el tipo 1. El contenido de
(Ca3Al) no debe exceder del 8%.

« ASTM tipo III, CSA altas resistencias iniciales

Este tipo de cemento de resistencias iniciales altas adquieren sus resistencias una semana o
menos del vaciado. Se usa cuando los encofrados o formas tienen que ser retiradas lo antes
posible para otro uso, o cuando la estructura debe ser puesta en servicio lo antes posible. En
tiempo frio, su uso permite una reduccién en el periodo de curado.

Aunque con mezclas ricas de cemento tipo I se puede llegar a obtener altas resistencias en corto
tiempo, el cemento tipo III da resultados mds satisfactorios y mas econdmicos. Este cemento
produce un alto calor de hidratacion, por lo cual es peligroso su uso en estructuras masivas.
Estas caracteristicas la dan los granos finos y los montos mayores de (Ca3Si) y (Ca3Al).
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» ASTM tipo IV, CSA bajo calor de hidratacién

Este cemento se usa donde el calor de hidratacion debe ser reducido al minimo. Desarrolla
resistencias a mas largo plazo que el tipo I o normal, se usa en estructuras masivas de
concreto tales como grandes presas de gravedad, donde la elevacion de temperatura
resultante del calor generado durante el endurecimiento del concreto €s un factor critico.
Presenta (Ca3Al) en baja proporcion.

« ASTM tipo V, CSA resistente a sulfatos

Este tipo de cemento es usado solamente en concretos que van a estar expuestos a una
severa accidn de sulfatos. Se usan principalmente donde los suelos, 0 aguas en contacto con
la estructura, tienen un alto contenido de sulfato. Este cemento adquiere resistencia mas
lentamente que el tipo 1 o normal. Presenta (Ca3Al) en baja proporcion, generalmente no
mas del 5%, pero es preferible no que sea mas del 4%.

+ Cemento Portland con incorporacién de aire

Las especificaciones de los tres tipos de cemento Portland con aire incorporado se encuentran
en la Norma ASTM C 175. Existen tres tipos de cemento con incorporado de aire: IA, TIA
y IIIA, correspondientes a los tipos I, Il y III, respectivamente. A estos cementos se les
ha afiadido pequefias cantidades de materiales incorporados de aire al clinker, durante la
fabricacién. Estos cementos producen concretos con una mejor resi stencia a la accion del
congelamiento y deshielo. En tales concretos existen millones de pequefias burbujas de aire
perfectamente distribuidas.

Cuando los agregados acompafiantes contienen elementos que son destructivos al
reaccionar con los 6xidos de sodio o potasio del cemento, es necesario usar cementos
con baja alcalinidad debido a que, al usar estos cementos, se mejora la durabilidad y la
serviciabilidad de 1a mezcla. Los cementos con baja alcalinidad contienen menos del 0.60%
de estos 6xidos conocidos como 6xido de sodio.

La reactividad potencial de las combinaciones del agregado - cemento, puede ser calculada
por el procedimiento descrito en la norma ASTM C 227. El porcentaje de los 6xidos
alcalinos en el cemento puede ser determinado por la fotometria de la llama de acuerdo al
ASTM C 228. Cuando el cemento tiene bajo contenido de alcalinidad no es resistente a los
sulfatos.

Una propiedad que algunos cementos tienen en contra es el falso fraguado. Debido a este
fenomeno, se incrementa el requerimiento de agua en la mezcla, al igual que se produce
la pérdida en asentamiento: aparecen las grietas por consolidacion pléstica y se origina la
dificultad en la manipulacién y colocacion de concreto. La presencia del fraguado falso se
determina al aplicarse los test que dan las normas ASTM C 359 (método del mortero) o
ASTM C 451 (método de la pasta).
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Cemento Portland blanco

Este cemento es fabricado conforme a las especificaciones ASTM C 150 y C 175, La
principal diferencia entre el cemento blanco y gris es el color. El cemento blanco es
fabricado con materias primas selectas, y contiene pequefias cantidades de fierro y oxido
de manganeso. Este cemento es usado principalmente en proyectos arquitectonicos, tales
como: cobertura para pisos, superficies de terreno, estucados, pintura de cemento, losetas
y concretos decorativos.

Cemento Portland puzzoldnico

Los cementos puzzolanicos incluyen cuatro tipos: IP, OP -A, P y P-A. El segundo y el
cuarto contienen aditivo incorporador de aire, como esta especificado en la norma ASTM
C 595. Estos son fabricados afiadiendo en la molienda del clinker una apropiada cantidad
de puzolana, o por medio de una mezcla de cemento portland. Se usa principalmente en
grandes estructuras hidraulicas como puentes, pilares, presas, etc.

Cemento de albaiiileria

Estos cementos cumplen los requerimientos de las Normas ASTM C 91 o CSA A 8. Son
cementos portland mezclados con aditivos incorporados de aire y material suplementario
seleccionado con el fin de obtener: Cemento de Escoria, Portland de alto horno (ASTM C
205) y cemento natural (ASTM C 10).

Tipos especiales de cemento Portland

Hay tipos especiales de cemento Portland que son considerados por especificaciones de la
ASTM o CSA.

Cemento para pozos de petréleo

Este cemento es usado para sellar pozos de petréleo. Generalmente debe ser un cemento
de fraguado lento y resistente a altas temperaturas y presiones. Las especificaciones del
American Petroleun Institute para cementos para pozos de petréleo (API Standard 10A)
establecen los requerimientos de cada una de seis clases. Cada clase es usada para cierta
profundidad del pozo.

La industria del petréleo también usa tipos convencionales de cementos portland, aplicando
aditivos especiales.

Cemento o prueba de agua

Este cemento es generalmente fabricado afiadiendo una pequefia cantidad de calcio y
aluminio al clinker del cemento portland durante la molienda final. Es fabricado en color
blanco o gris.

Cementos plasticos

Son hechos afiadiendo agentes plastificantes hasta un maximo del 12% del volumen total
a cementos tipo I o II, durante el proceso de fabricacién. Los cementos plasticos son
comunmente usados para trabajos con morteros, revoques y estucados.




Comparacion entre cementos de diversos tipos

Relacién aproximada entre la resistencia del concreto producida por los diferentes tipos
de cemento.

I Normal 100 100 100 100
11 Moderado 75 85 90 100
111 Altas resistenc. inic. 190 120 110 100
v Bajo calor de hidrat. 55 55 75 100
A% Resistente a sulfatos 65 75 85 110

Para fines practicos, se puede considerar que el cemento estd integrado por cuatro
componentes principales, a saber:

Silicato Tricélcico 3Ca0.Si0, = CS
Silicato Dicélcico 2Ca0.Si0, = .8
Aluminato Tricalcico 3Ca0.ALQO, = CA
Aluminato Ferrato Tetracdlcico ~ 4Ca0.ALO,.Fe,0, = CAF

Las formulas de la derecha son abreviaturas para entrar a la tabla, los porcentajes
aproximados de cada compuesto se pueden calcular al hacer el analisis quimico. En su
mayoria, los aumentos de resistencia estan controlados por C3S y C28. Estos componentes
sumados dan mds del 70% del total para la mayoria de los cementos.

Cslculos en la composicion de los compuestos del cemento Portland

1. Normal 45 27 11 8 1710 90.7
2. Modificado 44 31 5 13 1990 90.7
3. Altas resist. iniciales 53 19 10 10 2730 99.5
4. Bajo calor hidrat. 28 49 4 12 1880 93.1
5. Resistente a sulfatos 36 43 4 4 1960 93.2

El 4rea de la superficie ha sido determinada por la prueba del turbidimetro de Wagner.



a)

Aspectos econémicos

La economia del concreto esta influenciada por la cantidad del cemento necesario para
producir la resistencia requerida, u otras propiedades, por la disponibilidad o proximidad
del material deseado y por la magnitud del proceso requerido para producir el agregado
deseado. No obstante, que agregados bien definidos ya sean angulares o redondeados,
graduados entre los limites de especificaciones de aceptacion general, producird concretos
de cantidad comparable a la de un factor cemento dado, esto esta especificado en el articulo
del ACI Comité 613 — 45, que con agregados de caracteristicas que produzcan requisitos
altos de agua de mezclado en forma anormal, es necesario aumentar el contenido de
cemento para mantener una relacién agua-cemento preseleccionada.

). Muestreo y pruebas

Es necesario que el cemento, para considerarlo satisfactorio, pase las pruebas que indican
las siguientes normas: ASTM (C 183 y 184 C 187 a 191).

Los agregados se clasifican basicamente en dos tipos: agregados gruesos o grava, y agregados finos
o arenas, los mismos que en su conjunto ocupan del 70 al 75% del volumen de la masa endurecida.
La resistencia y economia del concreto es consecuencia directa de la mejor compactacion que los
agregados pueden tener, siendo muy importante la granulometria de las particulas.

Los agregados finos o arenas son los que pasan por un tamiz numero 4, los mayores a este
tamafio se consideran como agregados gruesos. Ademas de esta clasificacion, puede haber
una maés rigurosa cuando se quiere una granulometria més favorable. Las arenas podran
subdividirse en 2 6 3 tamafios, y los gruesos o gravas en otros tantos. De este modo se
obtiene una granulometria mas ajustable, colmandose de acuerdo a curvas granulométricas.

El tamafio basico de agregado para un determinado elemento se fijard de acuerdo a varios
criterios; en especial, la separacion de varillas y la distancia de éstas a los encofrados, la
altura de las losas, etc. (Ver el informe del Comité 621-ACI).

ion a compresion del concreto
Por carga rapida

En materiales como el concreto, que se utilizan basicamente para resistir esfuerzos de
compresion, es importante conocer el comportamiento bajo la relacion esfuerzo-deformacion.

El médulo de elasticidad “Ec”, que viene a ser la pendiente de la parte inicial recta de las
curvas, que para diferentes concretos se grafica a continuacién, puede expresarse por la
siguiente formula:

Ec=0.135xW*?,/ f'c = para W=1440a W = 2500 k/m*
W = Peso unitario del concreto endurecido k/m?

f'c = Resistencia cilindrica del concreto k/m*




Para concreto normal W = 2330 k/m?, usar Ec = 15200/ /"¢

Las curvas esfuerzo-deformacién en probetas de igual resistencia bajo variadas condiciones
de carga, varian en forma bastante considerable.

El modulo de Poisson = defonnacflon tran.sver.sal
deformacion longitudinal

El m6dulo de Poisson para 0.7 fc es aproximadamente 0.17 (Fig. 1.4)
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b) Para carga de largo plazo

La influencia del tiempo en la relacién esfuerzo-deformacién es considerable, debido a que
el concreto fluye bajo la carga mientras que en el acero no sucede esto.

} Resistencia a traccion del co

El disefio de elementos de concreto armado procura aprovechar al concreto en su caracteristica
principal, que es soportar cargas a compresion, no siendo su resistencia a traccién una virtud
importante de este material. Aunque en la resistencia del corte y torsion, pareceria que si tiene
un papel importante en la resistencia del concreto a torsién. Las mediciones de traccion en
el concreto no han tenido la precisién requerida, porque se distorsionan mucho con cualquier
variacién en sus caracteristicas de soporte. Habiéndose medido durante muchos afios las
propiedades del concreto a traccion mediante el modulo de rotura: fr = MC/I esfuerzo al que se
rompe una viga sin armar en traccion.

- o o . ot 4 R R T R s warryhinnad acs
iIstencia al esfuerzo cortante v compresion combpinaaas.

La mayor parte de las estructuras de concreto armado estan sometidas a esfuerzos combinados,
los cuales actian en varias direcciones. Podemos mencionar, por ejemplo, que las vigas estan
sometidas a esfuerzos de compresion, flexion y cortante, etc.

Considerando el equilibrio de las fuerzas que actian en un elemento de concreto, se demuestra
que se puede reducir cualquier condicién de esfuerzos combinados a tres esfuerzos normales,
que actian en tres planos mutuamente perpendiculares. Estos tres esfuerzos normales son los
principales, y los esfuerzos cortantes que actiian en estos planos son cero.

A pesar de las investigaciones, todavia no se ha desarrollado una teorfa inobjetable para la
resistencia a la falla del concreto para el caso general de estado tridimensional de esfuerzos.
Se ha intentado hacer modificaciones a las teorias convencionales de resistencia de materiales,
aunque no hay una que sea exactamente aplicable a todos los casos.
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Una condicién de esfuerzo biaxial ocurre si los esfuerzos principales solo actian en dos
direcciones: es decir, los esfuerzos actian en un plano, y el tercer esfuerzo principal es cero.
La Fig. 1.5 presenta las combinaciones de esfuerzo normal en dos direcciones que provocaron
fallas, llegdndose a la conclusién de que la resistencia del concreto sujeto a compresion
biaxial puede ser hasta de 27% mayor que la resistencia uniaxial. Para esfuerzos biaxiales
iguales de compresion, el aumento de resistencia es aproximadamente igual a la resistencia
a tension uniaxial. Sin embargo, nétese que ias cargas combinadas a traccion y compresion
reducen tanto el esfuerzo de traccidn como de compresion a la falla. (Véase la Fig. 1.5)

En planos distintos a los principales, los esfuerzos normales estdn acompafiados por esfuerzos
cortantes. La teoria de falla de Mohr se ha utilizado para calcular la resistencia para este caso
de esfuerzos combinados. La Fig. 1.6 indica cémo una familia de circulos de Mohr, que
representan condiciones de falla en tension simple, compresion simple y otras combinaciones,
se localizan dentro de una envolvente. Cualquier combinacion de esfuerzos que tenga un
Circulo de Mohr tangente a este envolvente, o que la intercepte, se puede considerar como
una condicion de falla. (Véase la Fig. 1.6)

En la Fig. 1.7 se muestra una curva de falla para elementos con esfuerzo normal en una direccion,
combinados con esfuerzos cortantes. La curva indica que la resistencia a compresion del concreto
se reduce en presencia de esfuerzos cortantes. Por ejemplo, esta condicién puede influir en la
resistencia del concreto en la zona a compresion de vigas y columnas cuando hay cortante.

4.2 Comportamiento del esfuerzo de compresion triaxial

La resistencia y ductilidad del concreto se aumenta considerablemente bajo condiciones
de compresion triaxial. Se encontré la siguiente relacién para la resistencia de cilindros
de concreto cargados axialmente a la falla, mientras se les sujeté a presién de fluido de
confinamiento.

£ =1 +4.1f (a)

En que f°_ = resistencia a compresién axial del espécimen confinado.
f? = resistencia a compresion uniaxial del espécimen no confinado.

f’, = presion de confinamiento lateral.
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LaFig. 1.8 muestra las curvas esfuerzo-deformacion axial para las pruebas de compresion triaxial
efectuadas en cilindros de concreto. Los cilindros se confinaron lateralmente mediante la presion
del fluido, mientras se aumentaba el esfuerzo de compresion axial hasta la falla, y se median
las deformaciones axiales. Las pruebas se realizaron a corto plazo. Un aumento en la presion
lateral produce aumentos muy significativos en ductilidad, al igual que en la resistencia. Este
efecto se debe a la presion lateral que confina al concreto, y reduce la tendencia al agrietamiento
interno y el aumento en el volumen hasta poco antes de la falla; y se tiene un valor de 4.1 para
el coeficiente de esfuerzo lateral. (Véase la Fig. 1.8)

Otras pruebas efectuadas han dado valores para el coeficiente de esfuerzo lateral, que van desde
4.5 hasta 7.0, con un valor promedio de 5.6, en vez del de 4.1 que se encontr6 inicialmente. Los
valores elevados para el coeficiente ocurrieron a bajas presiones laterales.

1.5 Confinamiento del concréto por el refuerzo

En la practica se puede confinar al concreto mediante refuerzo transversal, cominmente en
forma de espirales o aros de acero espaciados a poca distancia. En este caso, a bajos niveles
de esfuerzo transversal, apenas se esfuerza; en consecuencia, el concreto no esté confinado. El
concreto queda confinado cuando a esfuerzos que se aproximan a la resistencia uniaxial, las
deformaciones transversales se hacen muy elevadas, debido al agrietamiento interno progresivo.
Y el concreto se apoya contra el refuerzo transversal, el que entonces aplica una reaccién de
confinamiento al concreto. En consecuencia, €l refuerzo transversal proporciona confinamiento
pasivo.

Las pruebas realizadas por muchos investigadores han demostrado que el confinamiento por el
refuerzo transversal puede mejorar considerablemente las caracteristicas, esfuerzo deformacion
del concreto a deformaciones elevadas. Por ejemplo, la ecuacion f’ce = f’¢ + 4.1 f1 para la
resistencia del concreto confinado por la presion de un fluido, se aplica aproximadamente al
concreto confinado por espirales. La Fig. 1.9 muestra curvas esfuerzo deformacion obtenida de tres
conjuntos de cilindros de concreto confinados por espirales. Cada conjunto tenfa una resistencia
no confinada distinta del concreto. Es muy apreciable el aumento en la resistencia y ductilidad con
la cuantia del acero de confinamiento. Las pruebas han demostrado que los espirales confinan al
concreto con mucha mayor eficiencia que los estribos rectangulares o cuadrados.

En la Fig. 1.10 tenemos curvas carga deformacion para prismas de concreto, que contenian
distintas cantidades de estribos cuadrados. El efecto de la distinta cuantia de acero transversal en
la ductilidad es bastante apreciable, aunque ¢l efecto en la resistencia es mucho menor.

La diferencia entre el confinamiento por espirales de acero y el confinamiento por estribos
rectangulares o cuadrados de acero, estd ilustrada en la Fig. 1.11. Debido a su forma, los espirales
estan en tension axial de aro y proporcionan una presion continua de confinamiento alrededor
de la circunferencia, que a grandes deformaciones transversales se aproxima al confinamiento
de un fluido. Sin embargo, como regla, los estribos cuadrados solo pueden aplicar reacciones
de confinamiento cerca de las esquinas de los estribos, debido a que la presion del concreto
contra los lados de los estribos tiende a flexionar los lados hacia afuera, como en la Fig. 1.11(a).
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En consecuencia, una porcion considerable de la seccion transversal del concreto puede no estar
confinada. Debido al arqueo interno entre las esquinas, el concreto estd confinado, efectivamente,
s6lo en las esquinas y en la region 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.
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En las figuras 1.9 y 1.10 se observa que el confinamiento por refuerzo transversal tiene poco
efecto en la curva esfuerzo-deformacion, antes de que se alcance la resistencia uniaxial del
concreto, El perfil de la curva de esfuerzo-deformacion a deformaciones elevadas es una funcion

de muchas variables, en que las principales son las siguientes:

1) La relacion del volumen del acero transversal al volumen del nicleo del concreto,
debido a que un elevado contenido de acero transversal involucra una elevada presion de

confinamiento transversal.



2) La resistencia a la cedencia del acero transversal, puesto que esto proporciona un limite
superior a la presion de confinamiento.

3) Larelacion del espaciamiento del acero transversal a las dimensiones del nicleo de concreto,
debido a que un espaciado mas pequefio conduce a un confinamiento mas efectivo, como
lo ilustra la Fig. 1.12. El concreto esta confinado por el arqueado del concreto entre las
varillas transversales; y si el espaciado es grande, podra confinarse un volumen grande de
concreto, por lo que este puede desconcharse.

4) La relacion del diametro de la varilla transversal a la longitud no soportada de las varillas
transversales, en el caso de estribos rectangulares, debido a que un diametro grande de
varilla conduce a confinamiento mas efectivo. Este efecto esté ilustrado en la Fig. 1.11.
Las varillas transversales de didmetro pequefio actian solamente como amarres entre las
esquinas, debido a que la rigidez por flexion del aro es pequefia, y estos se arquean hacia
afuera en vez de confinar en forma efectiva al concreto en las regiones entre las esquinas.
Con una relacién mayor de didmetro de la barra transversal a su longitud no soportada, el
4rea de concreto confinado efectivamente es mayor debido a la mayor rigidez por flexion
del lado del estribo. En el caso de un espiral, esta variable no tiene significado; gracias a su
forma, el espiral trabaja en tension axial y aplica una presion radial uniforme al concreto.

5) La cuantia y tamafio del refuerzo longitudinal, debido a que ese acero también confina
al concreto. Las varillas longitudinales generalmente tienen didmetro grande; y, por lo
general, la relacion de diametro de varilla a longitud no soportada es tal que las varillas
pueden confinar efectivamente el concreto. Sin embargo, las varillas longitudinales deben
colocarse bien ajustadas contra el acero transversal, ya que este proporciona las reacciones
de confinamiento a las varillas longitudinales. Y si se necesita moverlas para ponerlas en
contacto efectivo con el acero transversal, se reduce la eficiencia del confinamiento.

6) La resistencia de concreto, debido a que el concreto de baja resistencia es algo mas ductil
que el concreto de alta resistencia, como se aprecia en las curvas de la Fig. 1.1.

7) La tasa de carga, debido a que las caracteristicas de esfuerzo - deformacién del concreto
dependen del tiempo.

El concreto no esta confinado fuera del acero transversal, y se puede esperar que este concreto de
recubrimiento tenga caracteristicas esfuerzo-deformaci6n distintas a las del concreto dentro del
acero transversal. El recubrimiento generalmente comienza si la cuantia de acero transversal es
elevada, debido a que la presencia de un gran niimero de varillas transversales crea un plano o
superficie de debilidad entre el niicleo y el recubrimiento, lo que precipita el desconchamiento.

En consecuencia, para cuantias altas de acero transversal, la contribucién del recubrimiento
a elevadas deformaciones debe ignorarse. Se puede suponer que el recubrimiento tiene las
caracteristicas del concreto no confinado hasta una deformacion supuesta de desconchamiento y
que no contribuye a la resistencia total bajo deformaciones mas elevadas.

Si es baja la cuantia de acero transversal, el recubrimiento tiende a desconcharse con menos
facilidad y a colaborar mas con el niicleo confinado. En ese caso se puede tomar en cuenta algo
del concreto de la cubierta a deformaciones elevadas.



A continuacion, se estudian algunas proposiciones para la resistencia y ductilidad del concreto
confinado por refuerzo.
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Fig. 1.12 Efecto de la separacion de estribos en el confinamiento del conereto

Suponiendo que las espirales estin suficientemente préximas para aplicar una presion casi
uniforme, se puede calcular la presion de confinamiento a partir de la tension de aro desarrollada
por el acero espiral. La Fig. 1.13 muestra un cuerpo libre de media vuelta de un espiral. La presion
lateral f, en el concreto, alcanza un méaximo cuando el refuerzo espiral alcanza la resistencia de
cedencia fy. Si ds = didmetro y S = paso del espiral, Asp = 4rea de la varilla del espiral.

El equilibrio de las fuerzas que actian en la media vuelta del espiral mostrado en la Fig. 1.13
necesita que:

2 fy As
2fyAsp=ds Sf .- f, _Adom

. ds S ®)



Reemplazando (b) en (a) vemos que la resistencia a compresion axial del concreto confinado
por un espiral es:

f’cc=f’c+8.2w (©
ds S

El aumento en ductilidad del concreto confinado por un espiral también es apreciable. Se dan
relaciones esfuerzo - deformacién para el concreto confinado por espirales en base a datos
empiricos obtenidos de pruebas.

1.5.2 Concreto confinado por estribos rectangulares

Existe una lista de investigaciones experimentales para las relaciones esfuerzo - deformacion
para el concreto confinado por estribos rectangulares, en base a las cuales Kent y Park
propusieron la siguiente curva que se interpreta de la siguiente manera (ver Fig. 1.14):

regién AB : Ec < 0.002

2Es _ Ec’
= = (d)
i C[0.002 0.002)
fy Asp

fy Asp

Fig. 1.13 Confinamiento del concreto por Refuerzo Helicodal
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Fig. 1.14 Curva Esfuerzo - Deformacién para concreto confinado
con Estribos Rectangulares



Esta parte ascendente de la curva esta representada por una pardbola de segundo grado, y supone
que el acero de confinamiento no afecta el perfil de esta parte de la curva o la deformacion al
esfuerzo maximo. También se supone que el esfuerzo maximo que alcanza el concreto confinado
es la resistencia f’c del cilindro. Hay evidencia de que los estribos rectangulares provocan un
aumento en la resistencia. Sin embargo, este aumento puede ser pequefio, ya que en algunas
pruebas no se encontré aumento alguno en la resistencia. En la mayoria de los casos, el esfuerzo
maximo supuesto f’c es conservador.

Region BC: 0.002 <¢_<g,

20c

fc=1fc[1—Z (Ec—0.002)] (e)
Donde:
, - 0.5 ®
€49, +Esop —0.002
_ 3+0.002f;
ST E7 21000 @
€y, = 3/4 Ps~/b"/ Sh (h)
Donde:

f’c = resistencia del cilindro de concreto Ib/pulg? = 0.0689 k/cm’

_ Volumen del Refuerzo transversal
Volumen del nticleo del concreto medido al exterior de los estribos

Ps
Sh = Espaciamiento de los estribos
b = ancho del nicleo confinado medido al exterior de los estribos.

Z = pendiente de la rama descendente recta.

La pendiente de la rama descendente se especifica por la deformacién presente, cuando el
esfuerzo ha caido hasta 0.5 f°c, y se obtiene de evidencia experimental existente. La ecuacion
(h) para &,,, toma en cuenta el efecto de la resistencia del concreto en la pendiente de la rama
descendente del concreto no confinado, ya que el concreto de alta resistencia es mas fragil que
el concreto de baja resistencia. La ecuacion (i) para €, da la ductilidad adicional debida a
los estribos rectangulares, y se obtuvo de los resultados experimentales de investigaciones. Un
estudio dio resultados que incluian el efecto del gradiente de deformacion a través de la seccion
(especimenes cargados excéntricamente), pero como el efecto no fue marcado, no aparece en las
ecuaciones. Al analizar los resultados de las tres investigaciones, se supuso que el recubrimiento
se habia desconchado ya cuando el esfuerzo habia caido hasta la mitad del esfuerzo maximo.




Se presumié que el niicleo confinado llegaba hasta los ejes centrales de los lados de los estribos,
aunque es evidente que se tendra solo un pequefio error si se considera que el nicleo confinado
llega hasta el borde exterior de los aros. Esto podria explicar la presencia de cierto recubrimiento
a deformaciones altas.

region CD: ¢ > &g,

£=02f )

Esta ecuacion toma en cuenta la habilidad del concreto para soportar ciertos esfuerzos a
deformaciones muy altas.

La Fig. 1.15 muestra la influencia de estribos de acero rectangulares en la curva esfuerzo-
deformacién dada por las ecuaciones (d) a (j), cuando la resistencia del cilindro de concreto
es de 280 k/cm? 5,/b” = 0.5. Es claro que hay una considerable mejora en el comportamiento
de 1a rama descendente para pequefias cantidades de aros rectangulares, pero esta mejora es
conscientemente menos significativa al agregar mas estribos.

Las ecuaciones, desde la (e) hasta la (i), se dedujeron de resultados en especimenes con las
variables dentro de los siguientes rangos: s,/b=0.3522.0,Ps=0.35a24%y f’ , principalmente
dentro del rango de 210 a 280 k/cm?, aunque algunos valores de 7, estuvieron dentro del rango
de 540 k/cm? a 595 k/cm?.

Es evidente que se requiere més trabajo experimental en los especimenes de concreto confinado
para proporcionar mas datos para el analisis estadistico, y asi poder incluir mas variables. En
especial se necesitan con urgencia pruebas con distintos arreglos del acero transversal, incluyendo
estribos traslapados y estribos con amarres cruzados suplementarios. Mientras tanto se pueden
considerar las ecuaciones propuestas para el concreto confinado por estribos rectangulares solo
como aproximaciones, aunque se cree que daran resultados razonables.

i
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Fig. 1.15 Influencia en la cantidad de Estribos en Ia curva esfuerzo
deformacién para el concreto cuando

* =280 K/em? y Sh/b” = 0.5

Siendo: b” = ancho del niicleo confinado medido al exterior de los estribos
Sh” = espaciamiento de los estribos al exterior de los estribos.



6n o contraccion

Es una propiedad muy importante que estd relacionada con la fisuracion que presenta el concreto.
La pasta de concreto necesariamente se contrae, debido a la reduccién del volumen original de
agua, por combinacién quimica, lo cual es un proceso irreversible.

Existe ademas contraccion relacionada con la pasta de cemento, llamada contraccién por secado,
que es la mas importante debido a que se produce tanto en el estado plastico como en el estado
endurecido, si se le permite la perdida de agua en la mezcla. Este proceso no es irreversible como
el anterior, debido a que si se repone el agua perdida por secado, podra recuperarse gran parte
de la contraccion ocurrida.

Considerando que la contraccion del concreto siempre se produce, es conveniente tomar las
medidas pertinentes para evitar el agrietamiento. Esta contraccion esté en el orden de 3 a 7 mm
/10mm, y estd en funcion del espesor del elemento, su edad y la cantidad de agua empleada por
m3 de mezcla. Para disminuir la retraccion, se recomienda emplear aditivos reductores de agua,
curar durante siete dias y no usar aireantes.

El uso estructural del concreto que usa los agregados ligeros, o 4ridos ligeros, con pesos
especificos menores de 1850 k/m’, que van generalmente entre 1600 a 1750 k/m’ y resistencias
entre 210 a 420 k/cm?, se realiza en elementos prefabricados o pretensados.

E_ (ligero) = 1/2 a 3/4 Ec (c. normal) Usar E = 0.135 w** |/ f’c

Para concretos curados con humedad, las resistencias indirectas a traccién y el mddulo de
rotura, son similares en concreto ligero y concreto normal. Es conveniente tener consideraciones
especiales cuando el concreto ligero tendrd un comportamiento bastante dependiente a esfuerzos
de fluencia y retraccion, como en la determinacion de las flechas bajo cargas de larga duracion o
resistencia a cortante, y la adherencia para control de fisuracion.

El acero es un material que tiene mucha mayor resistencia que el concreto. Numéricamente,
el acero tiene una resistencia a compresion del orden de diez veces mayor que el concreto; y a
traccion, la relacion es de cien veces mayor. El costo del acero es mucho mayor que el concreto;
por lo tanto, la combinacién de ambos proporciona un balance adecuado para fabricar elementos
resistentes y econdmicos.

A. El acero de refuerzo debe ser corrugado, excepto en espirales o cables en los que puede ser
liso, y debe cumplir las especificaciones del ACI que son:

a) “Specification for Deformed and Plain Billet - Steel Bars for Concrete Reinforced” ASTM
A -615.



b) “Specification” for Rail - Steel Deformed and Plain bars for Concrete Reinforcement”
ASTM — 616, excepto que todas las varillas deben cumplir con los requisitos de la prueba
de flexién de varillas de refuerzo de acero de ejes ASTM A - 617 Grado 42, y que las
marcas laminadas sobre la superficie de la varilla incluyen la letra “R” para indicar que se
trata de acero de riel que cumple con estos requisitos.

c¢) “Specification for Axis - Steel Deformed and Plain Bars for Concrete Reinforcement
ASTM A - 617.

d) “Specification for Low - Alloy Steel Deformed Bars for Concrete Reinforcement ASTM
A - 706.

- Las varillas corrugadas de refuerzo con resistencia a fluencia (f)) = 4,220 k/cm? se podran

emplear siempre que (fy) sea el esfuerzo correspondiente a una deformacion 0.35%, y que
cumplan alguna de las especificaciones ASTM listadas anteriormente, o que segun la parte
9.4 del reglamento ACI, donde dice que los disefios no deben basarse en una resistencia a la
fluencia del refuerzo f}r que exceda de 5625 k/cm?,

« Las varillas de refuerzo soldadas deben indicarse y guiarse por las normas AWS D.14.

» Las mallas de varillas deben seguir la especificacion ASTM A - 184 y cumplir las
especificaciones ya enumeradas.

« El alambre corrugado para refuerzo debe cumplir con la especificacion ASTM A - 496, no
debe ser menor que el D4 y para una fy > 4,220 k/cm?, debe ser el refuerzo correspondiente
a una deformacién de 0.35%.

+ Lamalla de alambre liso soldado para refuerzo del concreto debe cumplir la norma ASTM A
— 185, excepto par f >4,220 k/cm?, debe ser el refuerzo correspondiente a una deformacion
de 0.35%. Las intersecciones soldadas no deben estar espaciadas a mas de 30 cm en la
direccidn del esfuerzo calculado, excepto para mallas de alambre calculadas como esiribos.

» La malla de alambre corrugado, soldado para refuerzo de concreto, debe cumplir la
especificacion ASTM A — 497, excepto para f > 4,220 kfem?, f debe ser el esfuerzo
correspondiente a una deformacion de 0.35%. Las intersecciones soldadas no deben ser
mayores que 40 cm, en direccion del esfuerzo calculado, excepto para mallas de alambre
utilizada como estribo.

1.8.1 Tipos de acero de refuerzo

a) Barras redondas

Son las que normalmente se usan en el concreto armado y se fabrican en una gama desde
6 mm a 35 mm de didmetro para usos normales, y de 43 mm a 57 mm para usos especiales.
A partir de las barras de didmetro igual a 9.5 mm (3/8"), presentan corrugaciones superficiales
que aumenta la adherencia entre hormigén y acero, de acuerdo a las especificaciones ASTM,
que como resultado de muchas pruebas e investigaciones se han determinado requisitos
minimos de corrugaciones (espaciamiento, altura y distribucion perimetral). Se pide que las
corrugaciones tengan un espaciamiento promedio que no sea mayor que (0.7 del didmetro
nominal de la varilla, y una altura minima de 0.04 a 0.05 del didmetro nominal de la varilla;
deben, ademas, encontrarse distribuidas en un 75% del perimetro nominal de la varilla. Las
corrugaciones se insertan de manera que el angulo al eje de la varilla no sea menor de 45°, por
lo general hay también corrugaciones longitudinales presentes en la superficie de la varilla.




b) Malla soldada de alambre

Se compone de una serie de alambres de acero estirados en frio, en sentido longitudinal y
transversal, formando una reticula rectangular y soldados en los puntos de interseccion,"
con separacion igual o desigual en ambos sentidos segun la necesidad del proyecto.

¢) Acero pretensado

Se usan como cordones de alambres de acero, alambres de acero o barras de alta resistencia
pero este acero es materia del curso de concreto pre-tensado o postensado.

3 &1 8§

Como puede verse en la tabla, existe una variedad de resistencias de aceros, aunque el que
se utiliza en el pais es el de f = 4200 k/cm?, o grado 60. Aunque también hay algunos aceros
importados de f 2800 k/cm? en casos muy esporadicos. Para evitar confusiones y errores
fanto de resistencia como de diametro, se proveen de marcas laminadas que indican lo siguiente:

El fabricante generalmente con una inicial.

- El didmetro con su numero correspondiente (del 3 al 18).

El tipo de acero
N = para el procedente de lingotes.

A = para el procedente de relaminacion de ejes.
I = para el procedente de relaminacién de carriles.
Una marca para aceros de alta resistencia que son una o dos lineas longitudinales (acero 60 o 75).

IDENTIFICACION DE LAS VARILLAS DE ACERO
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Fig. 1.16a

Fig. 1.16b Ejemplo de varios tipos de »




disefio de estructuras de concreto armado. Tomo

1.8.3 Curvas esfuerzo-deformacion

Las curvas esfuerzo-deformacion para varillas de acero se obtuvieron de varillas de acero
cargadas monot6nicamente a traccion. Las curvas exhiben una porcion inicial eléstica lineal,
una plataforma de cedencia (zona mas alla de la cual, la deformacion aumenta con poco o
ningn aumento del esfuerzo), una regién de endurecimiento por deformacion, en la que el
esfuerzo nuevamente aumenta con la deformacion; y, finalmente, una region en la que el
esfuerzo decae hasta que ocurre la fractura.

El médulo de elasticidad del acero esta dado por la pendiente de la porcion eldstica lineal
de la curva. El mo6dulo de elasticidad del acero de refuerzo Es generalmente se toma igual
a 2x107 ke,

Una propiedad muy importante del acero es el esfuerzo en el punto de cadencia, conocido como la
resistencia de cedencia. A veces, a la cadencia le acompaiia una disminucion brusca en el esfuerzo,
de manera que un diagrama esfuerzo-deformacién tiene la forma que aparece en la Fig. 1.17. En
tal caso, a los esfuerzos en A y en B se les conoce como las resistencias de cedencia superior e
inferior, respectivamente. La posicion del punto superior de cedencia depende de la velocidad
de la prueba, la forma de la seccion y la forma del espécimen. Por lo general, se considera que
la resistencia de cedencia inferior es la verdadera caracteristica del material, y se denomina
simplemente como la resistencia de cedencia. Para los aceros que no tienen una plataforma bien
definida de cedencia, generalmente se considera la resistencia a la cedencia como el esfuerzo que
corresponde a una deformacién especifica, como se ilustra en la Fig. 1.18.

Por lo general, la longitud de la plataforma de cedencia es funcion de la resistencia del
acero. Los aceros de alta resistencia con alto contenido de carbono, generalmente tienen una
plataforma maés corta de cedencia que los aceros de menor resistencia y menor contenido de
carbono. En forma semejante, el trabajado en frio del acero puede producir un acortamiento
de la plataforma de cedencia, a grado tal que el endurecimiento por deformacién comienza
inmediatamente después de principiar la cedencia. Los aceros de alta resistencia también
tienen una elongacion previa a la fractura mas pequeiia de los aceros de baja resistencia.

Las wvarillas de acero corrugado producidas respetando las especificaciones del ASTM, tienen
una resistencia de cedencia especificada (2 760, 3450, 4 140, 6 5170 k/cm?); se les conoce como
grados 40, 50, 60 y 75, respectivamente. Para los aceros que carecen de un punto de cedencia
bien definido, se considera que su resistencia de cedencia es el esfuerzo que corresponde a
una deformacion de 0.005, para los grados 40, 50 y 60; y una de 0.0035 para el grado 75.
Las resistencias ultimas (resistencias a traccién), que corresponde a los grados 40, 50, 60 y
75, son por lo menos 70, 80, 90 y 100 kips/pulg? (4830, 5520, 6210 y 6900 k/cm?). Los
alambres de acero normalmente tienen resistencias de cedencia y ultima en la parte superior de
los rangos recién dados. La deformacién minima a la fractura del acero también esta definida
en las especificaciones, ya que es esencial para la seguridad de la estructura que el acero sea
suficientemente ductil, para que pueda sufrir grandes deformaciones antes de fracturarse. Las
especificaciones del ASTM para varillas corrugadas requieren una elongacion, definida por
la extension permanente de una longitud calibrada, de 8 pulg (203 mm) en la fractura de la
muestra, expresada como un porcentaje de la longitud del calibre, que varia con el origen, grado
y didmetro de la varilla de acero y va de 4.5% hasta 12%.




Capitulo 1: Concreto armado

La resistencia especificada de cedencia normalmente se refiere a un minimo garantizado.
Por lo general, la resistencia de cedencia real de las varillas es algo mayor que este valor
especificado. En algunos casos, como en la evaluacién de la resistencia sismica de los
miembros, es indeseable tener una resistencia de cedencia mucho mayor que la considerada
en el disefio. Esto se debe a que la resistencia a flexién incrementada de un miembro, por
ejemplo, produce mayores fuerzas cortantes actuando en el miembro bajo carga ultima, lo
que puede producir una falla cortante fragil del miembro en vez de una falla a flexion ductil.
En consecuencia, las especificaciones para el acero estructural en zonas sismicas también
deberian requerir que no se exceda determinada resistencia de cedencia para cierto grado del

acero.
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Fig. 1.18 Punto de cedencia para un acero
sin plataforma de cedencia bien definido

Se supone que las curvas esfuerzo-deformacion para el acero a traccién y compresion son
idénticas. Las pruebas han demostrado que ésta es una suposicion razonable.

El efecto de una tasa elevada de carga es aumentar la resistencia de cedencia. Por ejemplo,
se ha informado que para una tasa de deformacion de 0.01/s se puede aumentar la resistencia
inferior de cedencia hasta en 14%.




Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo 1

En el disefio es necesario idealizar el perfil de la curva esfuerzo-deformacién. Por lo general,
la curva se simplifica idealizandola como dos lineas rectas, como en la Fig. 1.19 (a), ignorando
la resistencia superior de cedencia y el aumento en el esfuerzo debido al endurecimiento
por deformacidén. Esta es la curva esfuerzo-deformacién que supone el codigo ACI para el
acero. Si la deformacion plastica, que ocurre a un esfuerzo casi constante después de la
cedencia, es mucho mayor que la extension elastica méaxima, esta curva supuesta da muy
buena exactitud. Esta simplificacion es especialmente exacta para el acero que tiene una
baja resistencia de cedencia. Si el acero se endurece por deformacion poco después del
inicio de la cedencia, esta curva supuesta subestima el esfuerzo del acero a deformaciones
elevadas. En algunos casos puede ser necesario evaluar el esfuerzo del acero a deformaciones
mayores que la de la cedencia, y asi poder calcular con mayor exactitud la resistencia de los
miembros bajo estas deformaciones. Esto es especialmente cierto en el disefio sismico, donde
los requerimientos de ductilidad pueden implicar la posibilidad de alcanzar deformaciones
muchas veces mas grandes que la deformacion de cedencia. En las figuras 1.19 (b) y (c) se
muestran idealizaciones mas exactas utilizables para la curva esfuerzo-deformacion. Para
utilizar estas idealizaciones son necesarios los valores de los esfuerzos y deformaciones al
inicio de la cedencia, al del endurecimiento por deformacién y a la ruptura. Estos puntos se
pueden determinar en las curvas esfuerzo-deformacion obtenidas en pruebas.
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1.8.4 Aceros peruanos

En nuestro pais tenemos principalmente aceros fabricados en la planta de la empresa Aceros
Arequipa. Se fabrican varillas con dos tipos de acero, los fabrican con aceros normales en
base a las normas ASTM A615 — 84, a grado 60 o ITINTEC 341 - 031 - A - 42.

Los fabricados con aceros soldables, de acuerdo a las normas ASTM A706-88, son llamados
acero soldable AA 706.

La otra planta que fabrica aceros corrugados de construccion para concreto armado es la
empresa SIDER PERU, que la hace en base a las normas ASTM A 615 — 68, y posteriores
actualizaciones.

En el ANEXO final del libro se dan las tablas efectuadas para cada tipo de varillas y su
utilizacion.
Para varilla & 5/8"

Deformacion Unitaria
025 % 05%

10000 5050
7500 | 3787 o
3 &
= 5000 2525 8§
ED P |
5 4]
[&] (2]
2500 1262 3

000 ; 000

0.5 1.0 1.5 mm

Deformacion 1/100 mm

ACERO GRADO 60 (SIDERPERU)
Composicion quimica:

CARBONO  (C) : 034 — 0.46%
MANGANESO (Mn) : 1.05 — 1.15 %
FOSFORO  (P) : 0.04 % max.
AZUFRE (S)  : 0.05% max.
SILICIO (S) :0.15 — 30%

Soldadura: Usar electrodos EXX16 o EXX18. La temperatura de precalentamiento > 93° C



ANALISIS, DISENO, RESISTENCIA
Y SERVICIABILIDAD

2.1 Métodos de disefio
En este tratado, siguiendo los métodos de disefio del ACI-2008, consideraremos basicamente

el “Disefio por resistencia”. Podemos mencionar que el ACI admite, ademads, el disefio llamado
“Disefio alternativo”, que se encuentra en el apéndice B de dicho reglamento.

El método de disefio por “resistencia” nos indica que los elementos deben proporcionarse
para una resistencia adecuada, de acuerdo con las disposiciones del reglamento ACI,
utilizando factores de carga y factores de reduccién de resistencia g, que explicaremos méas
adelante.

El método alternativo de disefio tiene similitud al método de “Cargas de servicio”, empleado
en reglamentos de afios anteriores al ACI, especialmente para elementos a flexién sin carga
axial, pero notdndose diferencias en los disefios de columnas, por cortante, longitud de anclaje
y empalmes.

Independientemente de cusl de los métodos mencionados haya sido usado, deben cumplirse los
requisitos generales de serviciabilidad del reglamento, tales como requisitos para el control de
las deflexiones y los agrietamientos.

2.2 Caregas

El reglamento dispone que las estructuras deben disefiarse para resistir todas las cargas
aplicables.

+ Las cargas de servicio deben estar de acuerdo con los requisitos del reglamento nacional de
construcciones, y con las reducciones de carga viva que en €l se permite.

- En el disefio para carga de viento o sismo, las partes integrantes de la estructura deben disefiarse
para resistir las cargas laterales totales (ver reglamento antisismico).

- Debe tomarse en consideracién los efectos que pudieran ocasionar las fuerzas debidas al
presfuerzo, cargas de izaje, vibracion, impacto, contraccion, cambios de temperatura, fluencia
y asentamientos diferenciales de los apoyos.

+ Las partes estructurales monoliticas deben disefiarse para resistir la totalidad de las cargas
laterales supuestas. Por ejemplo, los muros de corte de los edificios, no asi los muros de
tabiqueria.



Diseno de asiruciuras de concretio a

2.3 Métodos de analisis

Los elementos de marcos, pérticos o estructuras continuas, deben disefiarse para resistir los
efectos méaximos de las cargas factorizadas (son las cargas de servicios multiplicadas por factores
de carga, que estdn indicados en las normas) segin se determina por las teorfas de analisis
el4stico, como son, entre otros, los métodos de Kani, Cross, Takabeya, etc., métodos matriciales
6 métodos de analisis por elementos finitos. El Reglamento ACI modifica estas consideraciones
porque permite la redistribucién de momentos negativos en elementos continuos sujetos a
flexion, debiendo utilizarse las suposiciones simplificadas de las secciones correspondientes del
mismo reglamento.

tivos en elementos contfinuos

2.4 Redistribucion de momentos ne

de concreto armado sujetos a flexion

Cuando los momentos negativos no sean calculados por medio de valores aproximados, sino
mas bien mediante la teoria elastica en los apoyos de elementos continuos sujetos a flexion para
cualquier distribucién supuesta de carga, estos pueden ser aumentados o disminuidos en no mas
de:

Donde:
) p =% de refuerzo a traccion As / bd
%

p=F
20 (1 - p =% de refuerzo a compresion A’s / bd

Ps
p,= % de refuerzo balanceado de Deformacion

Estos momentos negativos modificados deben usarse para calcular los momentos en las secciones
dentro del claro. La redistribucién de los elementos negativos debe hacerse solo cuando la
seccién, en la cual se reduce el momento, se disefia de tal manera que p 0 p — p ' 1o sea mayor
que 0.50 p,.

Donde:

pb=0.85[)’lfcx 6115
b 6115+ fy



« Médulo de elasticidad para el concreto “E_”
E =W \/JTC en (K/cm?)
Para 1440 k/cm?® < W_ < 2480 k/cm’
E, = 151004/ f"c en (K/cm?)
para concreto de peso normal

Moédulo de elasticidad para el acero “E_”

E_=2039000 k/cm’

\. Rigidez

Debera asumirse alguna suposicién razonable, y ademas congruente, a lo largo de todo
el andlisis para el calculo de rigideces relativas a flexion y muros con vigas y losas,
debiendo considerarse el efecto del acartelamiento para el célculo de momentos y disefio
de elementos.

i2. Longitud del tramo

a) Para elementos no construidos monoliticamente con sus apoyos, serd igual al claro mas el
peralte del elemento, pero igual o menor que la distancia entre centros de los apoyos.

b) Al analizar pérticos, marcos o elementos continuos se considerara la distancia centro a
centro de los apoyos al determinar los momentos.

¢) En el caso de vigas construidas monoliticamente con sus apoyos, podran utilizarse los
momentos en la cara de los apoyos para el disefio.

d) En las losas macizas o nervadas, con claros libres menores de 3m. Y construidos
monoliticamente sobre apoyos libres con tramos libres iguales a los claros de la losa,
despreciandose el ancho de las vigas.



Disefio de estructuras de concreto armado

2.6 Resistencia de diseno

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus conexiones con otros elementos, asi
como sus secciones transversales, en términos de flexion, carga axial, cortante y torsion, deben
tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos y suposiciones del
Reg. ACI multiplicada por un factor @ de reduccion de resistencia.

El factor de reduccion de resistencia @ debe ser el siguiente:

a)

b)

c)

Secciones controladas por traccion  0.90

Las secciones son controladas por traccion, si la deformacion unitaria neta de traccion en el
refuerzo de acero extremo en traccion, € , es igual o mayor que 0.005, justo cuando el concreto en
comprension alcanza su limite de deformacion unitaria asumido de 0.003. Las secciones con € ,
entre el limite de deformacion unitaria controlada por comprension y 0.005, constituyen una region
de transicion entre secciones controladas por comprensién y secciones controladas por traccion.

Secciones controladas por comprension

Las secciones se denominan controladas por compresion si la deformacion unitaria neta de
traccién en el acero extremo en traccion, €, es igual o menor que el limite de deformacién
unitaria controlada por comprension, cuando el concreto en comprension alcanza su limite de
deformaci6n supuesto de 0.003. El limite de deformacién unitaria controlada por comprension,
es la deformacidn unitaria neta de traccion del refuerzo en condiciones de deformacion unitaria
balanceada. Para esfuerzo en aceros 420 K/cm?, y para todos los esfuerzos presforzados, se
permite fijar el limite de deformacion unitaria controlada por comprension en 0.002.

« Elementos con refuerzo en espiral ACI ~ 0.75
+ Otros elementos reforzados 0.65

Para las secciones en las que la deformacién unitaria neta a la traccion en el acero extremo
en traccion en el estado de resistencia nominal, € , se encuentra entre los limites para
secciones controladas por comprension y las secciones controladas por traccion, se permite
que ¢ aumente linealmente desde el valor correspondiente a las secciones controladas por
comprension hasta 0.90, en la medida que & aumente desde el limite de deformacién unitaria
controlado por comprension hasta 0.005.

En forma alternativa, cuando se usa el apéndice B, para elementos en los cuales f, no exceda
4200 Kgf/em?, con refuerzo simétrico, y cuando (d —d’) /h no es menor de 0.70, se permite
aumentar ¢ linealmente hasta 0.90, en la medida que oP disminuye desde 0.10f” A hasta
cero.

Para otros clementos reforzados @ puede incrementarse linealmente a 0.90 en la medida que
oP_disminuye desde 0.10f” A o 0P, el que sea menor, hasta cero.

Cortante y torsion 0.75



Capitulo 2: Anélisis, disefio, resistencia y serviciabilidad
d) Aplastamiento en el concreto (excepto para anclajes de postensado y modelos puntal-
tensor) 0.65
e) Zonas de anclaje de postensado 0.85

f) Los modelos puntal-tensor (apéndice A) y puntales, zonas de nodos y aéreas de apoyo en €sos
modelos 0.75

g) Las secciones a flexién en los elementos pretensados, donde la longitud embebida del toron
es menor que la longitud de desarrollo (1,) en una seccion de un elemento, siempre que el
esfuerzo de disefio del toron para esa seccién no exceda los valores obtenidos a partir de la
relacion bilineal de la ecuacion:

f f_—f
== |d,+| =—=1|d
"[21]*’[70]‘“

+ Desde el extremo del elemento hasta el extremo de la longitud de transferencia  0.75

« Desde el extremo de la longitud de transferencia hasta el extremo de la longitud de
desarrollo, debe permitirse que @ sea incrementado linealmente de 0.75 hasta 0.9.

Donde la adherencia del torén no se extiende hasta el extremo del elemento, se debe asumir
que el embebido del torén se inicia en el extremo de la longitud no adherida.

h) Las longitudes de desarrollo especificadas en el A.C.I no requieren de un factor o.

i) Para estructuras que dependen de muros estructurales intermedios prefabricados de las
categorias de disefio sismico D, E o F, porticos especiales resistentes a momento, 0 muros
estructurales especiales para resistir los efectos sismicos, E, & debe modificarse de acuerdo
con lo siguiente:

« En cualquier elemento estructural que se disefie para resistir E, @ para cortante debe ser 0.60,
si la resistencia nominal a cortante del elemento es menor que el cortante correspondiente al
desarrollo de la resistencia nominal a flexion del elemento. La resistencia nominal a flexion
debe determinarse considerando las cargas axiales mayoradas mas criticas, e incluyendo E.

+ En diafragmas @ para cortante, no debe exceder el minimo @ para cortante usado para los
elementos verticales del sistema primario de resistencia ante fuerzas sismicas.

« En nudos y vigas de acople reforzados en forma diagonal @ para cortante  0.85

i) Para flexion, comprension, cortante y aplastamiento en concreto estructural simple  0.60




para la compinacion de cargas

La resistencia requerida U debe ser, por lo menos, igual al efecto de las cargas mayoradas
en las ecuaciones siguientes. Debe investigarse el efecto de una o mas cargas que no actuan

simultineamente.
1) U=14D
2) U=12D+1.6L+05(L 6SOR)
3) U=12D+1.6(L,6S6R)+(1.OLS05SW)
4) U=12D+1.0W+10L+05(L 6506 R) a torsion en columnas,
5 U=12D+10E+10L+02S§
6) U=09D+10W
7) U=09D+10E
Excepto que:
a) Su factor de carga, en la carga viva L en las ecuaciones (3) a (5), podra ser reducida a 0.5,

b)

c)

d)

2)

h)

excepto para estacionamientos, aéreas utilizadas para reuniones publicas y todas las aéreas
donde L sea mayor que 4.8 k N/m”.

Donde W se basa en cargas de servicio de viento, 1.6# se usard en lugar de 1.0 W, se usara en
lugar de 1.0M en las ecuaciones (4) y (6); y 0.8 se usara en lugar de 0.5W en formula (3).

Donde E se basa en cargas de servicio, 1.4E serd usada en lugar de 1.0E, en las ecuaciones

)y ().
Cargas de impacto: estas cargas se usan como L.

Cargas (T) por cambios de temperatura, agrietamientos, asentamientos diferenciales.

Deber4 tenerse en cuenta en combinacion con otras cargas, si ocurre la posibilidad de un
maximo esfuerzo normativamente con estas. Si el efecto de T es mayor que el asumido, el
factor de carga de T debera ser mayor que 1.0.

Cargas por fluidos (F). Se utilizard el mismo factor de carga que carga muerta (M), en
ecuaciones de (1) al (5) y la ecuacion (7).

Cargas por presion lateral de suelos (H), cuando se presenta H debe incluirse en las
combinaciones de carga del (1) al (7), con factores de carga de acuerdo a los siguientes
casos:

I) Cuando H actia sola, o suma a los efectos de otras cargas, deberd incluirse con un
factor de carga 1.6.



II) Cuando el efecto de H es permanente, y en sentido contrario al efecto de otras cargas,
se incluird con factor de carga 0.9.

III) Cuando el efecto de H no es permanente pro cuando estd presente, va en sentido
contrario al efecto de las otras cargas no se incluira la carga H.

i) Cargas de fango y hielo, se utiliza la informacién de ASCE/SEI7. En los EEUU existen
planos o mapas que indican sus caracteristicas; salvo exista esta informacion, pueden ser
utilizados en la jurisdiccion correspondiente.

i) Para el disefio de zonas de anclaje de postensado debe usarse un factor 1.2 para la fuerza de
preesfuerzo maxima aplicada por el gato.

Donde:

U = Resistencia requerida.

D = Cargas muertas, o momentos y fuerzas internas correspondientes.

F = Cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien definidas y alturas
maéximas controlables, o momentos y fuerzas internas correspondientes.

T = Efectosacumulados de variacion de temperatura, flujo plastico, retraccion, asentamiento
diferencial, y retraccion del concreto de retraccion compensada.

L = Cargas vivas, 0 momentos y fuerzas internas correspondientes.

H = Cargas debidas al peso y empuje del suelo, del agua en el suelo, u otros materiales, o
momentos y fuerzas internas correspondientes.

E = Carga por sismo.

L_ = Cargas vivas de cubierta, o momento y fuerzas internas correspondientes.

S = Cargas por nieve, 0 momentos y fuerzas internas correspondientes.

R = Cargas por lluvia, o momentos y fuerzas internas correspondientes.

W = Carga por viento, o momentos y fuerzas internas correspondientes.



FLEXION

"1

Generalidades y consideraciones fundamentales

La resistencia de un elemento o una seccion transversal debe satisfacer las siguientes condiciones
fundamentales:

+ Equilibrio estatico.

+ Compatibilidad de deformaciones.

a) Las secciones planas antes de la flexion, permanecen planas después de la flexion: este es

b)

el principio de Bernoulli, implica que la deformacién longitudinal en el concreto y el acero
en los distintos puntos a través de una seccion, es proporcional a la distancia del eje neutro.
Esta superacion es aceptablemente correcta hasta alcanzar la falla a flexion, siempre que
exista buena adherencia entre el concreto y el acero. Esta suposicién de que las secciones
permanecen planas es suficientemente exacta para fines de disefio, y no es valida para vigas
de gran peralte o en regiones de cortante elevado.

Se conoce la curva esfuerzo - deformacion para el acero: se supone una curva bilineal esfuerzo
- deformacién desprecidndose el endurecimiento por deformacién. En las especificaciones
del acero no se indica el punto en que empieza el endurecimiento por deformacién, por lo
que es dificil incluirlo. No es conveniente confiar en el aumento de resistencia debido al
endurecimiento por deformacidn, ya que implicaria asumir deformaciones muy grandes de
los elementos.

Si el aumento en resistencia pudiera provocar una situacién desfavorable, como la falla fragil
por cortante, en lugar de la falla ductil a flexion en el disefio sismico, entonces si podria ser
considerada la resistencia adicional por deformacion del acero.

s
. B D
fsu |
i B horizontal c !
esfuerzo fs '
Tg 6=Es
A Ea D ;;:Deforma.cién e

Fig. 3.1



¢) Puede despreciarse la resistencia a traccién del concreto: cualquier esfuerzo a traccion que
exista en el concreto por debajo del eje neutro, es pequefio y tiene un pequefio brazo de
palanca; por lo tanto, puede despreciarse.

d) La curva esfuerzo - deformacion en el concreto define la magnitud y distribucion del esfuerzo
a compresion, esta consideracion es necesaria para evaluar el comportamiento verdadero de
la seccion, debido a las deformaciones en el concreto comprimido, y son proporcionales a la
distancia desde el eje neutro, la curva esfuerzo - deformacién del concreto se vio en el capitulo
2. El bloque de esfuerzos cambia al aumentar el momento flector en una seccion de la viga,
alcanzando su resistencia a flexioén, o momento méximo de resistencia, cuando la fuerza total
de compresién en el concreto, multiplicada por su brazo interno de palanca (jd) es un maximo.

abcd C
¥ Z/ ‘ d ' 7| : ‘7
2 ; "
S / | i
A 74 ;M 5 €je neutro b c d

Fig. 3.2

Las propiedades del bloque de esfuerzo a compresion pueden definirse en la seccion de
momento maximo, mediante los pardmetros K , K, y K.

K3fc 0.85fc
KoC 05a
a
. C C =K4(Ksf'c bc) C=0.85fcbha
E.N
(B)
T=Asfsc
(A)
Fig. 3.3

En la Fig. 3.2 se tiene el caso de una seccion rectangular de ancho “b”y peralte efectivo “d”,
se tiene:

K, K, f’c bc = fuerza total de compresion en el concreto.
d-kC = brazo interno de palanca.
C = profundidad del eje neutro.

Igualando las fuerzas externas, internas y momentos, se calcula K , K, K,

En la Fig. 3.3 se aprecia el bloque de esfuerzos rectangular equivalente, que por simplificacion
reemplaza al de la figura “A” para obtener la resistencia a flexion.



Capitulo 3: Flexion

Conociendo la magnitud (K, K,), la posicion (K,) de la fuerza de compresion del concreto el
bloque rectangular simplifica y facilita considerablemente los calculos. El bloque rectangular
tiene:

* un esfuerzo medio = 0.85 f’c

* una profundidad =a

«a/c=p,=0.85 = paraf’c < 281 K/em’

« para f’c>281 K/em®> = B, = se disminuira en 0.05 por cada 70 Kg/cm? de aumento.

* pero 3, = 0.65

Para que las fuerzas resultantes de los bloques real y equivalente de esfuerzos tengan la
misma magnitud y linea de accion, los valores de los parametros son:

C=K,K,f’c bc=0.85f’cba .. K K,=0.852/c=0.85,
Kec=05a I =05 3605 B

Debe mencionarse que en la distribucién de esfuerzos inelasticos en el concreto de alta
resistencia, a medida que vayan alcanzandose esfuerzos méximos, la relacién Esfuerzo -
Deformacién en el concreto no es una linea recta, pero algunas curvas (inclusive el esfuerzo)
no es proporcional a la deformacién (ver Fig. 1.1).

La verdadera distribucion de los esfuerzos en el concreto sometido a esfuerzo compresivo
es muy compleja y generalmente no conocida, habiéndose considerado formas parabdlicas,
trapezoidales y rectangulares, y llegando siempre a resultados razonables aunque
aparentemente la forma parabélica es la que mas se adapta a nuestras consideraciones.

La deformacién méxima en la fibra extrema a compresion del concreto es 0.003 en la
resistencia a flexion de la seccién. Aunque la deformacion méxima por compresion del
concreto antes de la falla varia de 0.003 a 0.008, y la mayoria de los paises usan, para fines
practicos, valores entre 0.003 y 0.004. Nosotros de acuerdo con las pruebas y normas del
A.C.1. optaremos el valor conservador de 0.003.

a) Flexion cara a compresion
b d
A's C
=
As
o

cara a traccidn

g, g=d’ E _d=e
£, 5 £, c

Fig. 3.4
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Fig. 3.5

f) El esfuerzo en el refuerzo que esté por debajo del esfuerzo de fluencia “fy”, se calculara
como fs = Es g, para esfuerzos mayores de “fy”, el esfuerzo del refuerzo se considerara

independiente a la deformacion e igual a “fy”.

Luego cuando:

g <¢  (deformacion de fluencia)

As fy = AsxEsx¢g,

BT ¥

£ 2€ donde ¢_es el valor de las
Asxfs = Asx fy deformaciones (ver fig. 3.5)

SE DESPRECIA EN EL DISENO

CURVA DE DISENO ESFUERZO-DEFORMACION

esfuerzo fs

Deformacion Es

Fig. 3.6 Relacion fs — &_



Capitulo 3: Flexion

3.2 Casos de flexion en secciones rectangulares con acero en traccion

A medida que una viga es sometida a un incremento de carga en forma gradual, se producen tres
etapas en su comportamiento a flexién que se describen a continuacion:

3.2.1 Estado elastico no agrietado:

Esta situacion sucede cuando la traceidén en el concreto es inferior al modulo de rotura, de tal

manera que todavia no aparecen grietas traccion en el elemento. Se considera que:

* El comportamiento de esfuerzos en el concreto y el acero es elastico.

¢« La deformacién del acero y del concreto es igual para ambos.

* Puede convertirse el 4rea de refuerzo en un area equivalente de concreto que sumada a la
original de concreto tendriamos la seccion transformada (n A).

* A partir de la seccion transformada se pueden aplicar los métodos usuales de anélisis de las
vigas elasticas homogéneas, calculandose de forma normal las propiedades de la seccion
como Ic, Sc, y ubicacion del eje neutro, pudiéndose usar las ecuaciones:

5
wn|k

Fa

Donde:

f = esfuerzo de flexion a la distancia “Y” de la fibra neutra.
M = momento flector externo en la seccion.
I =momento de inercia de la seccion respecto al eje neutro.
C = distancia del eje neutro a la fibra exterior.
S =modulo de seccion resistente.
v = el esfuerzo cortante en cualquier punto de la seccién transversal.
V = corte total en una seccion.
b =ancho de la viga.
Q = momento estatico respecto al eje neutro de la parte de la seccién comprendida entre el
punto considerado y la cara mds préxima.
Vi, - €0 los bordes superior e inferior =0
3

. a
V., - Para Q =ba’/ 8 (eje neutro) = —

12
- I"_b ____ Esc &
p d < =
i. — 85 .,-'-—fcl
v __. o o 0 - _'_'____'_____/-4 f
A Mg
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ﬁ fc1 = Es
£ =—=— S =
* Es Ec L Ec

E
Fs=fc,><—S fs=nfc,
Ec

T=Asxfs T=As><n><fc1

Fiemplo:
Ljempio

Para una viga rectangular de b =25 cm, h = 60 cm, fy = 4200 K/cm?’, f’c¢ =350 K/cm? con

As=3 @ 17, un M =5 T —m, calcular los esfuerzos producidos en ella.
fy = 4200 K/cm? Es =2 x10® K/cm?
fc =350 K/em? Ec = 15000+/350 = 280624.3 K/cm?

Modulo de rotura= 2./ f'cn=Es/Ec =7.13

As=3@17=3x5.1=153 cm?
(m—1)As=(7.13—1)x15.3 = 93.79 cm?

Eje neutro:
'y
&0 em 7
o 0O O
_25%60x30+93.79x55 _ . ..
25x60+93.79 '
25%60°
ji= 1 +(25%60) (31.47 — 30)*> +93.79 (55 - 31.47)"

1,=450000 +3241.35 + 51 927.86 = 505169.21 cm*

Esfuerzo de traccion
_ My _ 500000x28.53

= 28.24 K/em?
oL 453795.01 cm
f s — 2n 990 =37.42 K/cm?
fct < fadm

28.24/cm? < 37.42 K/cm? No se agrieta



3.2.2 Estado elastico agrietado

Cuando: fCT > Moddulo de rotura

fee<1/2 f¢
fs <fy

El comportamiento de los materiales es aproximadamente elastico, y sucede bajo cargas y
condiciones de servicio, asumiéndose que las grietas de traccién han avanzado hasta el eje neutro.

Para el célculo de esfuerzos y deformaciones puede utilizarse el criterio de seccion
transformada, considerandose que la zona agrietada no existe para efectos de resistir esfuerzos.

Para la determinacién del eje neutro, considerando la seccion del concreto a compresion y
la seccion transformada en traccion, se igualan momentos de las superficies en compresion
y en traccion:

fc 3
"kd/3
kd é =5
' d Jd=d-Kd
nAs | fs T

b (kd/2)> —nAs (d—Kd)=0 = se obtiene “Kd”

C=bkd/2 fc (fuerza de compresion)
T=As fs (fuerza de traccion)

El par formado por “C” y “T” debe ser numéricamente igual al momento exterior “M”.

EMc: M=Txjxd=Asxfsxjd

luego: fs = ’
2% Asx jd
bxlkxd bd?
IM: M=Cxjxd= fc jd=—2— kxjxfc
M
! fo=———g—
uege T2 bd’K

de la figura jd=d—kd/3
j=1-Kk/3



Diseno de estructuras de concreto armado. Tomo I

Ejemplo:
Encontrar el esfuerzo a compresion en el concreto, traccién en el acero y propiedades
importantes de la siguiente viga:

b =25cm fy = 4200 K/cm?
h =60cm f'c =350 K/cm?
d =55cm As=301"=153 cm?
I =505169.21 cm* (no agrietado) fr=37.42 K/cm?
M =10 T-m 2f"c =37.42 K/em?
n= E =7.13

Verificar si la seccion estd o no agrietada

~ MY _ 1000000 28.53

f = 56.48 K/cm?
o 505169.20 o
fr =648 | poo
f=37.42 .. La seccion est agrietada
“88_ B3 _gom
P=od  25x55

= —pn = 4/(pn)’ + 2pn (de la ecuacion de 2°)

K= —0.011(7.13) £ /(0.011x7.13)* + 2x0.011x 7.13

K =0.325
K 0.325
j=1-—=1-—""=0.892
i = 3 =089
j=0.892
M 1000000

f = -
®T1/2bd’Kj  1/2x25%552(0.325)(0.892)

fc = 91.23 K/em?
91.23 K/em?® < 175 K/cm?

350 :
Pe/2 === =175 Kom? - 0K

- M 1000000
Asjd 15.3x0.892x55

=1332.24 K/cm?



Célculo del momento de inercia de la seccion agrietada.

b(K;) + Asn(d — Kdy?

_250.325x55)°
3

It=197947.62 cm*

+15.3x7.13 (55 -0.325x55)*

e | Y T " 3 et 4 =
3.2.3 Estado de rotura

Los analisis de los estados I y II, para esfuerzos y deformaciones, siguen un comportamiento
elastico en las vigas de concreto armado. El tener estado un andlisis mas realista para
clementos que soportan cargas, las cuales llevan al elemento a esfuerzos proximos a la rotura
o comportamiento ineldstico.

Se analiza para valores de deformacion en el concreto “g ” entre 0.003 y 0.004, asumiéndose

el valor g, = 0.003 para todos los analisis realizados. Se han hecho muchas pruebas para
encontrar la forma de la curva de esfuerzo, se han asumido diversas formas como parabolica,
trapezoidal, etc., habiéndose concluido que la forma de ésta no es tan importante; en cambio,
si lo es conocer el valor de la resultante “C” y la ubicacién de ella.

Por lo tanto, es necesario conocer lo siguiente:
Fluencia del acero “fy”

- aplastamiento del concreto para una deformacién g, = 0.003
- ubicacién de “C” respecto a la fibra exterior a compresion.

b . B ='0 003 0. 85 f' [
C
d . >
A pbbd Si-hite fuerzas
Seceidn Deformacion Deformacion Esfuerzos internas
de Viga Unitaria Unitaria Equivalentes resultantes

B, = 0.85 para f'c < 280 K/cm?, disminuir en 0.05 para cada 70 K/cm?
de aumento a 280 K/cm?, pero B, no menor que 0.65

T=Asfy=p, bdfy
C=0.85fcab=0.85fcp, cb




Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo I

En este estado pueden ocurrir tres tipos de falla: a traccién, a compresién y balanceada.

A. Falla a tracciéon

Para un contenido pequefio de acero, este alcanzara la resistencia de cedencia “fy”,
antes que el concreto alcance su maxima capacidad de resistencia T = As, fy permanece
constante a mayores cargas, ante una pequefia carga adicional y consecuente elongacion
plastica del acero a través de las grietas de flexion, se reduce la profundidad del eje neutro
aumentando el brazo de palanca; y, por tanto, el momento de resistencia. El cual se vuelve
maximo cuando la fibra extrema a compresion del concreto es aproximadamente 0.003, a
mayor deformacién disminuye el momento resistente, comenzandose luego a aplastar el
concreto.

Luego para falla a traccion:

fs =fy (resistencia a cedencia) C=T
RS s A S g
. c ab= =—"_
30 = BT 585 0b
Mu=Asfy(d-0.5a) ler tanteo
As fy
Mu = As d-0.59
fy [ fcb )
Se sabe que:
_As .
P~ pd Y 97 e

C

Mu = pbd? fy (1 = 0.59p;—ﬁ’)
Mu = bd? f’c x (1 — 0.59 ®)
El reglamento A.C.I usa el factor @

@ Mn =0 [Asxfy (d— 0.5 a)]

Similarmente en las demas ecuaciones.



. Falla a compresion

Cuando el acero es relativamente grande, el concreto puede alcanzar su capacidad maxima
antes que ceda el acero, aumentando la profundidad del eje neutro y provocando un aumento
en la fuerza de compresion, compensandose ligeramente por una reduccion en el brazo de
palanca. Se alcanzar4 la resistencia a flexién a una deformacion del concreto en compresion
igual a 0.003, pudiendo producirse una falla “explosiva” o violenta sin aviso previo.

En este tipo de falla: fs <ty

fs = en rango eléstico, se calcula en base a la profundidad del eje neutro. Considerando
triangulos semejantes en el diagrama de deformacion:

€c =0.003
(3]
d . EN
&
E _d-é _ R
e =56, =0.003
d—c
fs= g, Es=0.003 xEs
c
Ixd—-a
fs = 0.003 Es

por equilibrio C = T (con ecuaciones del caso a)

Ixd—-a

0.85 f’c ab=As {5 = 0.003 EsxAs

0.85/°c a+ad—B xd= 0
0.003Es p

Se obtiene el valor “a”
Sabemos que el momento de resistencia es:
Mu=T(d-0.5a)=C(d—0.5a)

Luego:
Mu=0.85fcab(d—-0.5a)




. Falla balanceada (cuantia balanceada o basica)

Ec=0.003 o —

e Fan
4 o d1=iL T c=085fcdb

> T=Asfy

Ey = fy/Es

Cuando simultineamente se produce la falla por cedencia del acero “fy”, y la falla a
compresion del concreto que alcanza una deformacion méaxima de 0.003 en la fibra
extrema.

Luego, analizando con los triangulos semejantes en el diagrama de deformacion:

f_ f/Es_d-G,
g = = =
v"%TEs 0003 G,

Cb = C (para falla balanceada)  a, = a (para falla balanceada)

__0003Es
0.003Es +fy
0.003 Es
T
b 0.003Es + fy

Cb

B, d

haciendo C=T se tiene:
0.85 f’cxa xb=Asxfy =p, xbdxfy

As 085 f°c ab

parap, = od fy d (cuantia balanceada)
. % fuxd
de donde a, = %

113 "

igualando “a,” en las ecuaciones anteriores:

0.003 Es _bxdx fy
0.003Es+fy '~ 0.85 f'c

obtenemos:

_085% fexfy 0.003 Es
Py I3 0.003Es +fy




Capitulo 3: Flexion

En conclusion:

cuando p = p, p<,0;,
6 P>pb
Bl S EEC. YV E >-Q == al—i (falla traccion)
. 879" By 0.85 b

sip>p, = C>C, y & <%

0.85fc
0.003 Esp

0.003 Es
gp=g =% C=06 =a~= m xBd (falla balanceada)

a’+ad—B, d*=0 (falla compresion)

Reemplazando el valor de E_s:
6117d

b 46117

Sabiendo que a_= B, Cb
wh _Wd_ B fyd

% =B G =085 085/

donde: p,: cuantia balanceada o basica

Finalmente:

__085/.8C, 085/ B[ 6117
AT d £, \f,+6117

Por razones de seguridad el codigo limita g < 0.004, que equivale aproximadamente a p,
que corresponde a g = 0.00376

3.2.4 Cuantia maxima de refuerzo

Tedricamente la cuantia maxima de refuerzo seria la cuantia balanceada o bésica; sin
embargo, en la practica, una seccion con este refuerzo es antieconémica, por lo que se debe
usar cuantias menores a 0.5 p, o incluso menores. En la tabla se muestran los valores de p,,

0.75p,, 0.5p0,y 0. 18% para diferentes calidades de concreto.

f°c (kg/em?) 210 280 350 420
B, 0.85 0.85 0.80 0.75
7, 0.0214 00285 00335  0.0377
0.755, 0.0160  0.0214  0.0252  0.0283
0.55, 0.0107  0.0143  0.0167  0.0189
0.18L¢ 0.0090  0.0120  0.0150  0.0180

Vi




3.2.5 Cuantia minima de refuerzo

En ciertas oportunidades, ya sea por razones arquitecténicas o funcionales, se emplea
elementos cuyas secciones tienen dimensiones mayores que las necesarias para resistir
las cargas que les son aplicadas. Las cuantias de refuerzo disminuyen propiciando que el
momento critico sea superior a la resistencia nominal de la seccion. En estos casos, la falla
se presenta al superar el momento critico, y es subita y fragil. Para evitarla, es conveniente
definir una cuantia minima de acero que garantice que el momento critico de la seccion sea
superior a su momento resistente.

Para determinar la cantidad minima de acero requerida, es necesario analizar la seccion
antes y después del agrietamiento. Las distribuciones de esfuerzos mostradas en las figuras
siguientes corresponden a ambas situaciones. De la primera se puede plantear:

2.0 TEhb

MC’ = cr -
3 3 4

h

Donde: #: Peralte de la seccion
/.- Modulo de ruptura del concreto

En las secciones de mayor peralte, como las analizadas, se puede asumir que h = d. De este
modo, el momento critico se puede aproximar a:

h/2 Cer —_— C " .a
= 5 2h/3
d ;
h | d
|h/2

> Ter |

T=Asfy |
Antes del fisuramiento Después del fisuramiento

b

Esfuerzos en una seccion sometida a flexion antes y después del agrietamiento del concreto.

oy 2200

= d 1
e M

Por otro lado, de la distribucion de esfuerzos en la seccion después del agrietamiento, se
deduce:

M, =A$fy(d—5)

Puesto que la cantidad de refuerzo es reducida, el 4rea de concreto comprimido también lo es.
Por ello se puede asumir que “a” es muy pequefio, por lo tanto:

M,=4, f, d 2



Al producirse el agrietamiento, las expresiones (1) y (2) son iguales, luego:

2f.db

d=A4 f.d
3 4 /s

Simplificando y asumiendo que f. = 2,/f" (ACI—Ec (9-9))
033,/ f' bd
JRLEN/
g

Considerando un factor de seguridad de 2.5 se obtiene:

A —083¥ e 4y
f

P

Esta expresion es aproximadamente igual a la propuesta por el codigo del ACIL.

El cédigo del ACI (ACI 10.5.1) recomienda un refuerzo minimo igual a:

= 0.8—@de (3)

¥

(ACI — Ec (10-3))

A

§ min

Pero no debera ser menor que: .-
145’ min 2 . b\'\-‘ d (4)

¥y

Donde: b : Ancho del alma de la viga. Para vigas de seccion rectangular corresponde al
ancho de la seccién.

El término b se define para garantizar la expresion propuesta para la determinacion de
refuerzo minimo, y hacerla extensiva a secciones no rectangulares.

En voladizos u otros elementos estaticamente determinados, donde no hay posibilidad de
redistribucion de momentos, se debe usar valores mayores para el esfuerzo minimo.

Si el refuerzo provisto en una seccion cualquiera, es un tercio mayor que el requerido por
analisis, entonces no es necesario verificar que el area de acero sea mayor que el minimo
definido por el cédigo (ACI — 10.5.3).

Para losas y cimentaciones de espesor constante, el refuerzo minimo definido a través de las
expresiones (3) y (4) no es valido.




Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo 1

Ejemplo:

€. =0.003
Cb :
1 fs =fy (F. traccion)
. - fs=fy (F. balanceada)
1 fs <fy (F. compresion)
o o —_—
| | Es<fy/Es
i E's =1fy/Es
€, > fy /Es
Una viga rectangular de:
b =25cm. Calcular:
d =45cm (2) 25 cm?
f’e =210 K/em? (b) 50 cm?
Es = 203000 K/cm? (c) para falla balanceada
fy =2800 K/em?
Solucidon:

Para p, tenemos:
_0.85x210x0.85 0.003x2030000

Py 2800 0.003x2030000+ 2800
p, =0.0371
a) para As =25 cm?
—ﬁ‘ £ =0.0222 <p =0.0371
Po"bd  25%45 Po ="

.. Falla atraccion
As fy
f'c

2
Mu = As fy(d—0.59—b)= 25%2800 [45_0_59x 25% soo)

210x25
Mu=2599 T-m

b) para As =50 cm?

p=p>pb=25X45=0.044>pb=0.03?1

PP,

.. Falla a compresion



Capitulo 3

Usar:

0851 ).,
P e + . 2=
[0.003 Esp)a ad—p, =0
0.85x210
2+ 4 — 0. % 45 2=O
0.003x2.03x106%0.0424 % &% 5—0.85%(45)

a’—67.56a—2584.46=0
a=2725cm
Mu = 0.85 f’c ab (d — 0.5a)
Mu = 0.85x210x27.25%(45 - 0.5x27.25)
Mu=38.15 T-m
¢) parap=p, =0.0371

de la férmula

Mu = p bd? fy [1 - 0.59%3’]

[

0371%2800
Mu = 0.0371 % 25 x (45)2 x 2 800 (1‘0'59%]

Mu=3723T-m

Flexion

3.3 Vigas rectangulares con acero en traccion (disefio a la rotura)

0 por resistencia

Empezaremos recopilando los criterios mas importantes vistos anteriormente.

* Es recomendable que las vigas lleguen a la falla por traccion, las cuales estan precedidas por

grietas grandes y tiene un carécter dictil (p <p,)

* No es recomendable que las vigas lleguen a la falla por compresién, porque este tipo de falla

es violento y no avisa, es muy répido no alerta y es fragil (p > p,)

* Por tanto, es necesario limitar el 4rea de acero a una fraccion del area balanceada, porque si la
resistencia del acero es mayor que la del concreto puede ocurrir una falla a compresion.

* Para secciones rectangulares con refuerzo a traccion solamente tenemos:
Mu <@ Mn

085 f°, B, 0.003E, _f,. 6115
P, = AT
b I 0.003Es+fy £, 6115 +f,




Es =2039000 K/cm?
Puax = 0-75 P,
Pusx = 0-5 p, (zonas sismicas)

Reemplazando valores y resolviendo:

_ 085 ﬁlf'c{ 6115 }

P=" 5 6115+

14
|jmin = o
A4

4
Pi™ 3 (del acero por requisito de analisis)

= 0.7%5 = (ININVI E - 60)

P

M, =M, =0 {Asﬁ)d(l = SQp%J}

M =M, =¢ {Asﬁz[d -%J}

Tenemos:
As fy P
= e N T
0.85 fch fe
Mu=0 o bd?*fc(1-0.59 w)

paraa=

Las variables de estas ecuaciones pueden ser b, d o As; para evitar muchas soluciones tendra
que darse uno o dos valores iniciales a un igual nimero de variables. Como ayuda para
simplificar el problema pueden usarse tablas de disefio, por ejemplo las de la referencia (4) o
tabla N° 3-1 y N° 3-2.

M M
También puede calcularse en funcion de la relacion _bdz—uf’ o el pardmetro R = b—;— de las
ecuaciones: £
Py Mu
=—— M=b&#wfc(l1-059 *

w fvc n w c( W) u b d2

Reemplazando:
R,=owfc(1-0.59w)

0

Ru= op fy[l—O.ngf—lyJ

C



Capitulo 3: Flexion

Cuantias maximas y referenciales:

f’c f’c (Kg/em®) 210 280 350 420

Coeficiente segtin f’c B, 0.85 0.85 0.80 0.75
Cuantia balanceada P 0.0214  0.0285 0.0335  0.0377
Cuantia maxima 0.75p, 0.0160  0.0214 0.0252  0.0283

Cuantia maxima

recomendada 0.5p, 0.0107 0.0143  0.0167  0.0189

Cuantfa referencial o 1g./¢ (0000 00120 00150  0.0180
para deflexiones v

0.2 7.58  0.047 7.42 .
03 1094 0071 11.04 0053 11.10 0.042 11.14 0.035
04 1441 0094 1458 0.071 14.69 0.056 14.76  0.047
0.5 1778 0.118 18.06 0.088 1823 0.071 1834 0.059
0.6 2107 0141 2148 0.106 2172 0.085 21.88 0.071
07 2427 0165 2482 0.124 2515 0.099 2537 0.082
08 2739 0.8 28.10 0.141 2853 0.113 2881 0.094
09 3041 0212 3131 0.159 3185 0.127 3221 0.106
1.0 3334 0235 3445 0176 3512 0.141 3557 0.118
1.1 3618 0259 3753 0.194 3834 0.155 3888 0.129
1.2 3894 0282 4054 0212 4151 0169 42.15 0.141
1.3 4160 0306 4349 0229 4462 0.184 4537 0.153
1.4 4418 0329 4636 0247 4767 0.198 4855 0.165
1.5 4666 0353 49.17 0265 50.68 0212 51.68 0.176
1.6 49.06 0376 51.92 0282 53.63 0226 5477 0.188

1.7 5459 0300 56.53 0240 57.81 0.200
1.8 57.20 0.318 5937 0254 60.81 0.212
1.9 59.74 0335 62.16 0268 63.77 0.224
2.0 6222 0353 6490 0.282 66.68 0.235
2.1 64.63 0371 67.58 0296 69.54 0.247
22 : 7021 0311 71237 0239
2.3 7298 B3Zs a4 6271
24 7530 0339 7787 0.282
2.3 77.77 0353 80.56 0.294
2.6 83.20 0.306
2 ' 85.80 0.318

2.8 88.36  0.329
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70

65 y . flg=2 kacm

t'c

210 kgfem?

50

[ Pmax =0.75

45

35

25

15

7 Priin = 1471y
10 £

~ ELEMENTOS
s DE FLEXION

7 fy = 4200 kg/cm?

0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010 0.012 0.014 0.016 0.018 0.020 0.022 0.024 0.026
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pmax =0.75.p éc}"
Pl
i A")cp‘
1
p=03p,
i o
o
I8 B b 7
1 f., /
.a , o ;‘,’ I
g o
& 40
¢ I _'1”'..
_._:' ) L |~ 5 o
77 =T=
i v
ok
. B
/ _.65130‘9 .
AL CALCULO
g ALAROTURA
VIGAS
b=20cm
4 10 12 14 16 18 20 2 24 6




eno de estructuras de concreto armado. Tomo I

Ejemplo: Se tiene una viga con b = 30 cm, y un momento ltimo de 30.9 tm, M =8.75 T - m,
M, =12.75 T - m para f’c = 210 k/cm?.

Es = 2039000 Kg/om?
fy = 4200 K/em?
B, =0.85

Se necesita encontrar:
a) disefiar para peralte minimo.
b) disefiar para d = 70 cm

Solucion:
Mu=12M,+1.6M,

Mu=30.9T-m Momento ltimo mayorado
a) El peralte minimo serd paraun p,,

Puax = 0-5 pb (zonas sismicas)

0.85/°cB, , 0.003Es }

AX 0'50[ f  0.003Es+ fy

Para Es =2039000 K/cm* B, =0.85 fy=4200K cm?

0.50(0.02142)

pMAX

= 0.0107

Pumax
4

de Mu = ¢Asfy(d 0.59% ‘iﬁ’)
AS

Pero sabemos que p, = bl

pxbxdxfj;)

Mu=¢vpxbdxfy[d—0.59 Foxt

c

Mu = ¢ pxbd?x fy[d m0.59—‘:ﬁ}

4200
30.9x 100000 =0.90 x 0.0107 x 30 x d>x 4 200 [1 —0.59%0.0107 % 210 )

30.9x10°=1213.38 d* (0.874)
2913.74 = ¢
d=5398 cm =54 cm
d=54 cm
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Para d = 54 ¢cm tenemos:
As=pxbxd

As=0.0107%x30x54 =17.33 cm?

14 14

Prin ™ 7 4200
‘o Py < P OK

=0.00333

Ver tabla N° 1 6 N° 2 en el apéndice

Usar: 4@ 17

b) Diseifiar para d =70 cm

de Mu = ¢ p bd? fy[1—0.59p-—f%)-]
1o

4200
3090000=0.9Xp><30><702><42_00(1—0-599"§‘1‘0—]
p=0.00637 > p, = 0.00333
As=0.00637x30%70 = 1338 cm?

Usar: 5@ 3/4” ver tabla N° 1 y N° 2 (Anexo)

3.4 Tipos de solicitacion (tres casos)

* Casol

Datos: b, d, As, fy, f'c 2 d
As J
Incognita: Mu & By
P
As,b,d ’
As B, x0.85% f’c 6000
A=t = .
bd fy 6000+ fy
_ 14
Paax = 0-75 p, Py ~ E
Pyax = 0-50 p, (zonas sismicas)

r

Py = 018 ?C (para no verificar deflexiones)



a) Por tanteos:
ad
Mu = ¢ As fy[d—-z—)

As fy

27 0.85% flexb

. {';i'--,-'.! ‘.;
Datos: Mu, f’c, fy, p

Incognitas: b, d, As

Mu = ¢ p fy ba? {1—0.59;} T

(b) Por férmula:

Mu = ¢ As fydz(1-0.59piﬁf-)
fe

¢=9

) Formula general

fe
o Generalmente
u
Para p,,,=0.75p, = bd*= i
MAX b 0.260f, tantear a
iterio
o M cri
P =0.184= = bd?=
L # 0.1457,
As=pbd

s |

aso 111

Datos: Mu, b, d, fy, f’c
Incognita: As

a) Por tanteos:

Mu

A= O R(d-al2)

As [y
PO M
0.85x f'exb

a=d/5 o
(d—a/2)=09d

Asumir:

b) Por formula:

As 1,

As
28 w1 10
Mu bdfybd[ bd FJ

Se resuelve la ecuacion de 2do grado obtenida.

Para un primer
tanteo

}



CASO I: Ejemplo
Encontrar el momento tltimo que resiste una viga rectangular, armada a traccion:
Mu =?

As =10 cm?
b =25cm? d
d =50cm As
o] o]
f’c =210 K/em?
fy =4200 K/cm? b
As, b, d.
Procedimientos:

1) Analiticamente usando las formulas
2) Por gréficos.

1) Usando la formula:
Mu = 0.9 As fy (d —a/2)

4s 10
bd  25x50

b) Cuantia maxima: p,,,, = 0.5 = p, (sismo)

a) Cuantia real: p= =0.008

[o852x210 6000
Praax 4200 6000+ 4200

]X 0.5=10.0106

p=0.008 <p,,,=0.0106 .. bien

~ Asfy 10x4200
0.85% f'cxb  0.85x210%25

Mu = 0.9 As fy (d —a/2) = 0.9x 10x4200 (50 —9.14/2) = 1712151 K - cm

a = 941 cm
Mu=17.12T-m
2) Usando graficos:

a) Utilizando cualquiera de los dos primeros graficos para flexion (ver referencia 4).

_ds__10
P=%d  25x50

= (0.008 (eje horizontal)

Con este valor cortamos la curva para f’c = 210 k/cm? y luego, vamos al eje vertical para

encontrar el valor:
Mu

bd’

=27.6 K/em?
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luego:
Mu=27.6x25%x502=1725000K - cm

Mu=1725T-m

b) Escogiendo el gréfico especifico para (ver referencia 4), b = 25 cm, f'c = 210 K/cm?,
fy = 4200 K/cm? buscamos la curva para d = 50 cm y con el valor As = 10 cm? en ¢l gje
horizontal encontramos:

Mu=17.1 T-m en el eje vertical
Mu=171T-m

CASO II: Ejemplo

Dimensionar la viga para un momento dado:
Mu=25T-m

f’c =210 k/ecm?

fy =4200 k/cm?

B | =

Usar relacion E =

Procedimientos:
1) Analitico por formulas

2) Por graficos
1) Analitico por férmulas:

a) Parap,, . =0.5p, (maximo por sismo)

_ 0.85x0.85x210 6000
P 4200 6000+ 4200

Prax = 0.5 (0.0213) = 0.0106

=0.0213

de Mu = @ p fy b2 [1 -0.59pf£,)
C

2500000

bd? =
0.9%0.0106 % 4200(1 ~0.59%0.0106 %)

bd®> = 71313.87 cm?

d
= b=—2- = d*=+/71313.87 d=5225cm
b=26 cm

b3 | =

LW
d

parab =25cm = d =534 cm~=54 cm .
parab,=30cm = d,=48.8 cm=50 cm
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As, =pbd=10.0106%25x54 = 14.31 cm?
As,=pbd =0.0106x30%50 = 15.90 cm?

b) Para 7 —
¢
=018 2 =0, 18 ——= 0,00
0 5~ 018255 =0.009
2500000
bd* = 4200
0.9x0.009><4200[1—0.59x0.009>< = )

bd?=82217.7 cm?

= d*=822177Tm* d=54.78cm

b | =

-

S R

Para b =25cm = d =57.35cm =58 cm
Para b,=30cm = cl2 =5235cm =53 cm

Luego:
As, =pbd=10.009x25x58 =13.50 cm’

As,=pbd =0.009%x30%53 =14.31 cm?

2) Por graficos:

a) Usando los gréficos especificos (ver referencia 4): para b =25 cm, f’c =210 k/cm?,
fy =4200 k/cm* con Mu = 25 T- m (eje vertical) se intercepta la curva punteada p = 0.5 p,
este se interpola entre las curvas respectivas para d obtenemos d = 57 cm.

Luegoparab=25cm = d=57 cm = As = 14.2 cm similarmente para b =30 cm =
d=47 cm = As=15.7 cm? para las dreas de acero (As) ver eje horizontal en cada gréfico.

b) Parap=0. 18% similarmente al anterior (a)

para b=25cm = d=57cm = As=13cm’
para b=30cm = d=52cm = As=14.2 cm?

CASO 111: Ejemplo

Encontrar el area de acero de la siguiente viga rectangular, armada sdlo a traccion.

Datos:

Acero fy = 4200 k/cm?
concreto f’c = 210 kg/cm?
Usar estribos @ 3/8" | As
As, b, d, (r+@/2 +@e)=r, n |




Mu=25Tn-m

h =60cm
b =30cm
As =7

rl =1+ @/2 + Qe = suponemos 5 cm
d =h-r'=60-5=55cm

Procedimientos:

1) Mediante tanteo

2) Usando la férmula general
3) Por graficos

1) Mediante tanteo:

b €5 —0.003 0.85fc
a=Be | | 2
d & -- '¢=0.85 fic ab
d-al2 '
“T=As fy
Sabemos que para que exista equilibrio C =T
As [y
0.85fcab=A o
CEbSARY S S e b
de ZM =0 El momento resistente sera:
Mr=A d—al2 As= L
FEARly @) S ASS R e T7)
Mr = Mu
Reemplazando los datos en las formulas tenemos:
* Primer tanteo:
Hacer d-a/2=09d ¢ a=0.2d
a=]2cm
2500000
As= B =12.15cm
4200(55 - —)
2
12.15%x4200
g = G533 'em # 1 2o

©0.85x210%30



Segundo tanteo:
- 2500000

4200(55—?3’25—3

§= )=11.86 cm?

11.86x4200

m TR g ~9.53
0.85x210x30 -0 cm e

a
. Usar As=11.86 cm?®

2) Usando la formula general:
Mr=Mu=bd’fce (l-0.59 )
Mu
bd® ft
Mu 2500000
bd® fc  30x55°x210
0.131=0—-0.59 o’

=w (1 -0.59 w)

0.131

0592 -0 +0.131=0

o =0.144

210
0.144 x——=10.0072
4200

WO .

A
As = pbd=0.0072x30x55=11.88 cm?
As=11.88 cm?

3) Por grificos:

a) Se utiliza cualquiera de los dos primeros graficos para flexion (ver referencia 4)
Mu 2500000
bd> 30x55°

con este valor (27.54) en el eje vertical cortamos la curva para f'c =210 K/cm® y en el eje
horizontal se observa lo siguiente:

p=0.0075 = grafico 1

p=0.0070 = grafico 2

= 27.54 K/cm? (eje vertical)

A
Sabemos p = b—z = As=pbd

As=0.0075%30%55=12.38 cm? | Asumiendo
As=0.0070x30%55 = 11.55 cm? | As = 12.40 cm?
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b) Utilizando el grafico especifico para la viga (referencia 4)b=30cm, f'c =210 K/em?,
fy = 4200 K/cm?, en este grafico buscamos la curva parad =55 cm, la cual interceptamos
con Mu =25 T - m y en el eje horizontal obtenemos: As = 12.5 cm’ y observamos las

siguientes cuantias:

© 0.85x0.85%210 6000
Py~ 4200 6000+ 4200

Pusx = 0-5 p, = 0.5%0.0213 = 0.0107 (zona sismica)

=0.0213

. _14_0.0033

Pane ™ 2T 4200 _
oL L i

p =018L%=018x 705 =0009

oo Usar: 301" =.15.1 cm?
0 5@ 3/4=14.25 cm?

Problema complementario |
Calcular el acero necesario para que una viga de b=30cm, y d =50 cm, resista Mu=20 T —m,
sabiendo que el fy = 4200 K/em? y f'c = 250 K/em?

Solucion:
Datos
b =30cm
d =50cm d
Mu=20T-m -
As =2 - .
fy =4200K/em? .
f'c =250 K/em? b
heo_Mu
*T 01, (d-a/2)
A
47 0.85% flexb
Ag= Mu
== 0.59 As f
g s ——— %
y 2%0.85% £ xb
As= Mu
s 059 As f
of,|d-———2
£ xb



Capitulo 3: Flexion

d 0.59 As f,
Mu—AS@fy *f'cixb
B ' 3 0.59 As f,
Mu—@fyAS _f'c—xb
' 0.59 As x 4200
5=, T P el iabd
20x10 09X4200><AS[ 75030 )

20x10°=3780 As (50— 0.33 As)

20%105
3780

As?—50 As+529.10

As=11.45 cm?

Ver Tablas N° 1 y N°2 (Anexo)
Podria usarse 4 @ 3/4

=50As—0.33 As

=4l

Nota: Este problema podra desarrollarse totalmente por tablas (ver referencia 4) o parcialmente

usando la tabla 3 - 1 de este capitulo.

Problema complementario 2

w2
Disefiar una viga simplemente apoyada de L = 5.0 m [T RN NN
sometida a una carga Gltima de 12.7 T/m, fy =4200 K/em’, /X Wida
f'c=210 K/em?.
5.0m
W=W, +W =3+5=8T/m
Wu=143)+17(5)=12.7T/m
2T

Mu = Wul?= B 39.6875 T —m
Se disefiara para:

Puine = 0.3 Py

~ 0.85x0.85%x210 i 0.003 x 2030000
Py 4200 0.003x2030000x 4200
p, = 0.02138

pM’AX

=0.5%x0.02138 =0.0107




De la tabla 3 - 1 o tablas de referencia 4, entramos con:

M
p=0.0107 = encontramos ﬂt—i— =37 K/em?
Mu .
luego bd’= 7 Bsumimos b/d=1/2
Mu =3968750 Kg - cm
3968750Kg /
Entonces: b (2b)2= = 8 M 10726351

107263.51
b e |
\] 4

b=29.93cm=b=30cm
As=30%x60x0.0107=19.26 cm?> Usar 4 @ 1"

Si quiere calcularse para p = 0.18 f'c/fy = 0.009 para no verificar deflexiones, igualmente con

las tablas mencionadas: -
)
p=0.009 = bl 30 K/em?
Mu 3906250
2= = = 130208,
Luego bd 20 20 130208.33

130208.33
b=3 —4—31.92 cm~ 32 cm

As=0.009%x32x64 =18.34 cm* Usar 40 1"

3.5 Relaciones a flexién, separacién de varillas y recubrimientos

\_ Relaciones maximas de peralte a claro libre para poder considerarse que las deformaciones en
el acero y en el concreto se supongan directamente proporcionales a la distancia al eje neutro.

» Vigas en tramos continuos d/L=2/5
+ Vigas en tramos simples d/L=4/5

1. Maxima deformacion utilizable en la fibra extrema en compresion en el concreto = 0.003.

(' El esfuerzo en el acero en traccion para fy = fluencia del acero especificado, puede tomarse
como Es veces, la deformacion del acero. Para deformaciones mayores que las correspondientes
a fy, el esfuerzo se considerard independiente a la deformacion e igual a fy.

1), No considerar la resistencia a traccion del concreto.

i, Ver en los graficos de andlisis de vigas por flexion, las distribuciones de presiones del concreto.



F.

35

. o
1 5

Refuerzo minimo en miembros sujetos a flexién excepto los casos “a” y “b™ en zonas donde,
por analisis, se requiera acero en traccion.

As 14x1
Py = g (MIN) = £
En vigas “T” y en nervaduras, cuando el alma se encuentra en traccion, la relacion “p” se
calcularon usando el ancho del alma.

a) En losas estructurales de peralte uniforme, donde el refuerzo por flexion sea en una sola
direccidén, se debe proporcionar refuerzo normal a este para resistir los esfuerzos de
confracciéon y temperatura, segun los siguientes criterios:

* Cuantia minima (nunca menor) p,,. = 0.0014

* Cuando se usa varillas fy =2800 K/cm? | . _
Corrugadas fy = 3500 K/cm? min = 0.0020

« Cuando se usa varilla corrugada o malla soldada de alambre (corrugado o liso):

=0.0018

le’N

fy =4200 Kg/cm?

» Cuando se usa fy > 4200 K/cm?, medida a una deformacién unitaria por influencia de

0.35 %:
~0.0018x4200

pMIN jj"

b) El area de acero en traccion para una seccion debe ser por lo menos 1/3 mayor que lo
requerido por anélisis o sea 1/3 mayor que lo requerido por andlisis o sea 4/3 del valor
requerido.

.1 Separacion de varillas por temperatura

Separacion méaxima: 5h 6 45 cm (el menor)
h = espesor de la losa

2 Limites para ¢l esparcimiento del refuerzo

‘. En primer lugar, veremos lo relacionado a agregados, ya que el tamaiio de ellos tiene
mucho que ver con la separacién entre varillas, las cuales se cefiirdn a las siguientes
normas ASTM:

a) ASTM C-33 “Especificaciones normalizadas para agregados en el concreto”

b) ASTM C-33 “Especificaciones para agregados ligeros utilizados en el concreto
estructural.”

Salvo el caso de agregados especiales que hayan sido sometidos a las pruebas respectivas
y que sean aprobados por la supervision.
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I3. Tamafio maximo de agregado. Debe cumplir:
a) 1/5 de la menor separacion entre las caras de los encofrados.
b) 1/3 del peralte de la losa.

¢) 3/4 del espaciamiento minimo libre entre varillas o alambres o entre paquetes de
varillas.

(. Separacion minima del refuerzo:
a) Siempre mayor que db (didmetro de una varilla o alambre) 6 2.5 cm.

b) Pararefuerzo colocado en 2 capas, la segunda capa debe colocarse exactamente encima
de la primera y a 2.5 cm de distancia como minimo.

c) En elementos sometidas a compresion, reforzados con espirales o anillo, la distancia
entre varillas longitudinales no serd menor de 1.5 db ni 4 cm.

d) Las limitaciones de la distancia entre varillas se aplica también a la distancia entre un
traslape y los fraslapes o varillas adyacentes.

e) En muros y losas, excepto las losas nervadas, la separacion del refuerzo principal no
debe ser mayor que tres veces el espesor del muro o la losa, ni 45 cm.

[D. Paquetes de varillas:
a) Debe limitarse a un maximo de 4 varillas por paquete.
b) Los paquetes deben estar confinados por estribos o anillos.
¢) Las varillas mayores que @ 1 3/8” no deben amarrarse en paquetes.

d) Las varillas que se cortan de paquetes sometidos a flexion, los puntos de corte deben
estar separados por lo menos a 40 db.

e) Cuando las limitaciones de espaciamiento y recubrimiento minimo de concreto estén
en base del didmetro de la varilla, el diametro del paquete se considerara como el
diametro del paquete equivalente a la suma de las areas de las varillas del paquete.

3.5.3 Proteccion de concreto para el refuerzo o recubrimiento
A. Concreto vaciado en sitio
Debe proporcionarse el siguiente recubrimiento de concreto al acero de refuerzo:

Recubrimiento
minimo, cm
a) Concreto vaciado en contacto con el suelo y permanente expuesto a él 73
b) Concreto expuesto al suelo a la accion del clima:
Varillas del N°® 6 al N° 18 5
Varillas del N° 5, alambre w31 6 d31 y menores 4

¢) Concreto no expuesta la accion del clima ni en contacto con el suelo:

Losas, muros, nervaduras:
» varillas del N° 14 y N° 18 4
» varillas del N° 11 y menores

[2%]
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Vigas, columnas:

« refuerzo principal, estribos, anillos, espirales 4
Cascarones y placas plegadas:

» varillas del N° 6 y mayores 2

« varillas del N° 5, alambres W31 6 D31 y menores 1.5

13. Concreto prefabricado (fabricado bajo condiciones de control en la planta)
Debe proporcionarse el siguiente recubrimiento minimo de concreto al acero de refuerzo:

Recubrimiento
minimo, cm

a) Concreto expuesto al suelo a la accion del clima tableros de muros:

« varillas del N° 14 y N° 18 4

« varillas del N° 11 y menores 2]

Otros miembros:

* varillas del N° 6 al N°11 4

» varillas del N° 5, alambres W31 6 D31 y menores 3

« varillas del N° 14 al N°18 5
b) Concreto no expuesto a la accion del clima ni en contacto con el suelo:

Losas, muros, nervaduras:

= varillas del N° 14 y N° 18

» varillas del N° 11 y menores 1.5

Vigas, columnas:

« refuerzo principal db, pero no menor de 1.5

ni mayor de
« anillos, estribos, espirales cascarones y placas plegables
« varillas del N° 6 y mayores 1.5

» varillas del N° 5, alambre W31 6 D31 y menores

. Resumen:
» Zapatas 7.5 cm (vaciado contra el suelo)
5 ¢m (vaciado sobre solado)
* Vigas de cimentacion 7.5 cm (vaciado contra el suelo)
5 ¢m (vaciado sobre solado o-con encofrado)
« Columnas, placas y vigas peraltadas 4 cm
* Losas 2cm

* Vigas chatas 263 cm



3.6 Flexion en secciones simétricas de forma cualquier:

8c =0.003
) f fsA's
A's N T @ < ?
L as
A'Sl o 8 ? B A\,SI \>
A'sy o o . 2
fs; As, Ty

El criterio asumido en este problema para encontrar la resistencia a flexiéon de una seccion
cualquiera, se fundamenta en encontrar un estado de deformaciones, de tal manera que la seccion
se encuentre en equilibrio, verificando que la suma de las fuerzas que actiian en traccion en
una seccion. Luego se calcula el momento de las fuerzas internas respecto a un eje cualquiera,
perpendicular al plano de flexién, el cual es el momento resistente de la seccion.

3.6.1 Consideraciones principales
» Considerar que la seccion alcanza su méxima resistencia al llegar a una deformacién
unitaria maxima a compresion de &, = 0.003.

» Se considera que la distribucion de las deformaciones es lineal de acuerdo a la tesis de
Navier, para cualquier estado de esfuerzos.

* Podra utilizarse la distribucion equivalente de esfuerzos.

3.6.2 Pasos a seguir para resolver el problema

+ Asumir un valor “C” y determinar la deformacion para cada capa de acero.

» Encontrar el esfuerzo para cada capa de acero.

Hallar las fuerzas de compresion del acero y del concreto, y fuerzas de traccion en el acero.

* Se considera
R=T-C
*+ Asumir otro valor de “C” y repetir los pasos anteriores, y asi prosiga con los tanteos hasta

un valor “C” que cumpla.
R=T-C=0

Encontrar el momento de las fuerzas internas respecto a un eje cualquiera perpendicular al
plano de flexion, el cual es el momento resistente a flexion.
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Encontrar la resistencia a flexion de una viga de seccion triangular de 40 cm de lado que
tenga su base a traccién y con armadura de 3 varillas de @ %" para una fy = 4200 K/cm’ y
f'c =250 K/em?

Ejemplo:

€.—0003  085f¢c

L 40
h:5%=7ﬁ=34.6 cm

2

; . 2a
Area de comprension = =(.577 a?
V3

g. C=R
Ree—— @ =& (1-8IC)

g 30.6-Cg¢ [30.6]
Sea o =g [| 2221
£ C : C

ParaC=14cm = a=085C=119cm

a) Area a compresion 0.577 (11.9)2=76.70 cm?
b) &’ =0.003 (1 -8/13.5)=0.00122 <¢ = 0.0021
c) € =0.003 [(30.6/13.5) — 1] 0.0036 > & = 0.0021

Calculo de esfuerzos: _
f’s =&’ Es = 0.00122x2x 10° = 2 580 K/cm?
fs = fy = 4200 K/cm?

Fuerzas:

C's=A's 's=2.85%x2580=7353

C, =76.30x0.85x250=16214

C =23567K

T =2x2.85%x4200=24000K

R =T-C=24000-23567=433 K
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Podria afinarse més para que R = T — C = 0, pero lo consideramos suficiente.

(-) Encontrar la resistencia de la seccién de la viga:
C, =16214K
C's=7353K
T=24000 K
C,xbrazo =16214x22.4 =363 193.6
C’s xbrazo = 7353%22.6 =166177.8
M’u—C,+C’s=529371.4K - cm
Mu=@Mu=09%x529T-m=4.76T-m

El momento que resiste la vigaes 4.76 T -m

3.7 Control de deflexiones

El reglamento ACI y consecuentemente el ININVI, se refieren a deflexiones que ocurren a
niveles de cargas de servicio en condiciones estaticas, no pudiendo ser siempre aplicables a
cargas dindmicas, como sismo, viento o impacto. Como consecuencia, s conveniente tener en
cuenta los criterios de analisis para su confiabilidad.

3.7.1 Métodos para confrolar

+ Mediante espesor minimo
. Mediante las deflexiones calculadas

A. Mediante espesor minimo
« Espesor minimo para losas armadas en un sentido y vigas no presforzadas

a) Losas aligeradas continuas

Vigetas de b=10cm

Ladrillos de Ancho =30cm

Losas Superior hf " =5cm h>L/25
s/c <300 kg/cm

Luz L=75m

b) Losas macizas Continuas:

Luz | L <7.5m h>L/30
s/c < 300 kg/m?

¢) En vigas que forman pérticos h>L/16




Losas L L L P
omomn R
Vigas o losas L L L £
= L
Factores de correccion para fy y We
2.9 3.5 42 2.3 : 144 168 1.76 192
0.80 090 1.00 1.15 e ( .26 115 110 149

Nota: Los peraltes minimos en la Tabla 1 seran para elementos que no soporten o estén -
ligados a divisiones u otros elementos susceptibles a dafiarse ante grandes deflexiones,
salvo que se calculen las mismas.

El célculo de deflexiones inmediatas por aplicacién de carga se hara usando métodos y
formulas usuales para deflexiones elasticas, considerando los efectos del agrietamiento y
refuerzo en la rigidez del elemento.

* L = Luz en centimetros

» Para peso especifico W= 2.3 Tn/m* fy =42000 kg/cm*

« Para concreto ligero 1440 kg/m?> < W < 1840 kg/m’

+ Los valores de la tabla deben multiplicarse por (1.65 — 0.0003 Wc) pero no menor a 1.09

Para valores distintos a fy = 4220 kg/cm’

Los valores de la tabla deben multiplicarse por (0.4 + i—]

7000
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 Espesor minimo para losas armadas en dos direccions (ademas ver referencia 3 Concreto
Armado II)

El espesor minimo de losas o elementos disefiadas en dos direcciones se rigen con el
articulo 9.5.3 de acuerdo con los requerimientos del ACI capitulo 13 ACI numeral 13.6.1.2.

= Espesor de losas sin vigas ACI9.53.2 0 9.5.3.4
« Espesor de losas con vigas ACI9.533 0 9534

Talla ACI 9.5 (b) Maximas deflexiones aceptadas

Tabla ACI 9.25 (c¢) Espesor minimos de losas sin vigas interiores

Fy T k/em?
| Sin vigas ' 1
de borde | de bord 5w e borde dei-borde o=y,
280 Ln/33 Ln/36 Ln/36 Ln/36 Ln/40 Ln/40
420 Ln/30 Ln/33 Ln/33 Ln/33 Ln/36 Ln/36
520 Ln/28 Ln/31 Ln/31 Ln/21 Ln/34 Ln/34

* Para elementos en dos direcciones, Ln es la longitud de luz libre en la de 2 mayor
medido cara a cara de los soportes en losas sin vigas y luz cara a cara de vigas u otro
tipo de soporte de acuerdo al caso.

T Para Fy entre los valores dados en la tabla, el espesor minimo debe ser determinado por
interpolacion.

T Los 4bacos son segun ACI.

S Losas con vigas entre columnas a lo largo de bordes extremos el valor de para la viga
de borde no debe ser menor a 0.8.

Para losas sea vigas exteriores que se soportan en sus apoyos y tenga una relacion del lado
de largo a corto no mayor de 2, el espesor minimo se calculara de acuerdo a la tabla 9.2
(c) y no podré ser menor de los siguientes valores.

a) Losas sin abacos (ACI 13.2.5) 12.5 cm

b) Losas con abacos (ACI 13.2.5)10.0 cm

Para losas con vigas con soportes de vigas en todos los lados, el espesor necesario “h” sera:
a) paraa, <0.2 utilizar (2.1)
b) para aﬁn > 0.2 pero no mayor que 2.0

“h” sera mayor o igual que lo siguiente

L _LnO8+Fy/1400)
" 36+5B(a,, - 02) 2

h>12.5cm
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¢) Paraa, >0.2

h sera mayor o igual a:
S Ln(08+Fy/1400)

36+9pB
H>90cm

ACI (9-13)

d) En bordes discontinuos, una viga de borde sera colocado con una relacion de rigidez

a,> 0.80

Elvalorh . de ecuaciones ACI (9.12) y ACI (9-13) debera ser incrementado por lo menos
en un 10 % en el panel con borde discontinuo Ln = en (b) y (c) es la longitud de luz libre
en la direccion mayor medida de cara a cara de vigas.

B =en (b) y (c) es la relacion libre entre largo o corta direcciones.

El minimo espesor de losa dado por (2) (2.1) y (2.2) podra darse cuando no exceda la
deflexion de la tabla ACI 9.5 (b)

La deflexion se calculara teniendo en consideracion el tamafio y la forma del panel,
condiciones de apoyo y las condiciones de borde de los paneles.

« El valor Ec de acuerdo a (ACI 8.5.1)

« El valor de Ie sera segin (ACI 9-8)

« Otros valores seran permitidos si salen de calculos de deflexiones de acuerdo a formulas
de compresion.

« Deflexiones a largo tiempo adicoiones se calcularon con (ACI 9.5.2.5).

1. Mediante las deflexiones calculadas

Se tienen dos tipos de deflexiones maximas calculadas:

1. Deflexiones inmediatas, iniciales o de corta direccion.
2. Deflexiones de larga duracion.

» Deflexion Inmediata

Se calcularan con las formulas usuales de anélisis eléstico, pero tomando en consideracion
la fisuracion y el acero de refuerzo en la rigidez del elemento, considerando la inercia de la
seccién efectiva “Ie”, que es un promedio entre las inercias de las secciones bruta y fisurada,
excepto cuando las condiciones de servicio de cualquier seccién del elemento no exceda el
momento de agrietamientos “Mcr”, en este caso podra utilizarse el “1” (seccion no agrietada).

El momento de agrietamiento se calculara como se indica a continuacion:

Jeks
i

Mecr =




Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo I

Podra tomarse:
fr=Fe

El momento de inercia de la seccidn transformada agrietada (Ie) podra calcularse como
se indica a continuacion:

a) Para elementos de seccion rectangular sin refuerzo en compresion:

3
1e=9§—+nAs(d—c)2

Donde c es la distancia de la fibra mas comprimida al eje neutro y puede evaluarse

considerando que: ,

b—;-zn As(d—c)

b) Para seccion rectangular doblemente reforzadas

2

3
Ie=%+n As(d —c)2 +(2n-1)A’s(c-d’)

Donde ¢ puede evaluarse considerando que:

2
%+(2n—1)A’s(e—d')= n As(d —c)

¢) En elementos continuos de seccién constante, el momento de inercia que se utilice
" para‘calcular las deflexiones sera un valor promedio calculado de acuerdo a:

Ie, + Ie, +2le,
4

Donde Ie, € Ie, son los momentos de inercia de las secciones extremas del tramo e Ie3
el momento de inercia de la seccion central del tramo.

le promedio =

Si el tramo sélo es continuo en un extremo, el momento de inercia promedio se

calculara con:
Ie, + 21e;

3

d) Para elementos simplemente apoyados se usara el momento de inercia calculado para
la seccién central. :

le promedio =

e) Para elementos en voladizo se usard el momento de inercia calculado para la seccion
del apoyo del voladizo.




» Calculo de las deflexiones diferidas

La deflexion diferida o adicional en el tiempo, resultante del flujo pléstico del concreto y
de la contraccion de fraguado de los elementos en flexién, podra estimarse multiplicando la
deflexion inmediata causada por las cargas sostenidas (carga muerta y la porcion de carga
viva que se prevé actuard permanentemente) por el factor y que se obtiene por:

F
F——
1+50p

‘Donde p’ es la cuantia del acero en compresion (p” As/bd) en el centro del tramo para
elementos simples o continuos, y en la seccion de apoyo para voladizo.

El factor F depende del tiempo en que se desee evaluar la defiexion diferida y podra tomarse:

F=1,0 (3 meses)
F=1,2 (6 meses)
F=1,4 (12 meses)

F =2,0 (5 afios 0 mas)

* Deflexiones maximas permisibles
La diferencia total sera la suma de la deflexion inmediata y la deflexion diferida.

La deflexién calculada de acuerdo con las secciones anteriores no deberd exceder los
valores indicados en la tabla ACI 9.5 (b).

Azoteas planas que no soporten

ni estén ligadas a elementos no Deflexién instantinea debida a L*
estructurales susceptibles de sufrir la carga viva 180

dafios por grandes deflexiones.

Entrepisos que no soportan ni estén
ligados a elementos no estructurales  Deflexién instantdnea debida a "
susceptibles de sufrir dafios por . la carga viva 360
grandes deflexiones.

Sistema de entrepiso 0 azotea que  La parte de la deflexion total que

soporte o esté ligado a elementos no  ocurre después de la union de E
estructurales susceptibles de sufrir  ]os elementos no estructurales 4380
dafios por grandes deflexiones. (la suma de la deflexion a
Sistema de entrepiso o azotea que largo plazo debida a todas las
soporte o esté ligado a elementos ~ cargas sostenidas, y la deflexion I
no estructurales no susceptibles de ~ inmediata debida a cualquier 240

sufrir dafios por grandes deflexiones. carga viva adicional.”



* Este limite no tiene por objeto constituirse en un resguardo contra el estancamiento de aguas.

Este ultimo se debe verificar mediante calculos de deflexiones adecuados, incluyendo las
deflexiones adicionales debidas al agua estancada, y considerando los efectos a largo plazo de
todas las cargas sostenidas, la contraflecha, las tolerancias de construccion y la confiabilidad
en las preparaciones para el drenaje.

v Las deflexiones a largo plazo deben determinarse de acuerdo con la seccion (ACI) 9.5.2.5 a
la 9.5.4.3, pero se puede reducir segun la cantidad de la deflexion que ocurra antes de unir los
elementos no estructurales. Esta cantidad se determinara basandose en los datos de ingenieria
aceptables con relacion a las caracteristicas tiempo - deformacion de elementos similares a
los que se estdn considerando.

+ Este limite se puede exceder si se toma medidas adecuadas para prevenir dafios en elementos
apoyadas o unidos.

& Pero no mayor que la tolerancia establecida para los elementos no estructurales.
Este limite se puede exceder si se proporciona una contra flecha de modo que la deflexion
total menos la contra flecha no exceda dicho limite.

En las fosas sin vigas que tengan dbacos que se extienden en cada direccidn y asi a partir del eje
de apoyo a una distancia no menor de 1/16 de la longitud del claro medida centro a centro de los
apoyos en esa direccion, y que tengan una proyeccion hacia abajo de la losa de por menos % de
peralte requerido por las ecuaciones 2.11, 2.12 6 2.13, se podra reducir un 10%.

En bordes discontinuados debe disponerse una viga de borde que tenga una relacion de rigidez, por
lo menos de 0.80, o bien aumentarse el peralte minimo requerido por las ecuaciones 2.11, 2.12 6
2.13, por la seccion (b), por lo menos un 10% en el tablero que tenga un borde discontinuo.

Se pueden utilizar peralte de losas menores que los minimos requeridos en las secciones (a), (b) y
(c) si se demuestra por el célculo que la deflexién no exceda los limites estipulados en la tabla II.
Las deflexiones deben calcularse tomando en cuenta el tamaiio y la forma del tablero, las condiciones
de apoyo y la naturaleza de los empotramientos en los bordes del tablero. Se pueden emplear otros
valores para “Ec”, ver seccion 2.5, para “le” ec. 2.7, si los resultados de los calculos de las deflexiones
concuerdan razonablemente con los resultados de pruebas extensas. Las deflexiones adicionales a
largo plazo deberan calcularse de acuerdo con las secciones 2.7.1 E.c. 2.10. Donde:

Ag = Area total de la seccién, cm?

As = Area del refuerzo a traccién, cm?

A’s = Area del refuerzo a compresién, cm?

d” = Distancia de la fibra extrema en compresion al centroide del refuerzo en compresion cm.

ds = Distancia de la fibra extrema en traccion al centroide del refuerzo en traccion cm.

fct = Resistencia promedio a la tension del concreto hecho con agregado ligero, obtenida
por medio de compresion diametral (prueba brasilefia), kg/cm?.

fr =Moddulo de ruptura el concreto, kg/cm?’.

F = Cargas debidas al peso y a las presiones de fluidos con densidades bien definidas y
alturas maximas controlables, o a fuerzas y momentos internos relacionados.

h = Peralte total de un elemento, cm.

H =Cargas debidas al peso y a la presion del terreno, del agua en el terreno, y los materiales,
o a fuerzas y momentos internos relacionados.

Ier = Momento de inercia de la seccidn agrietada transformada a concreto.

Ie =Momento de inercia efectivo para el calculo de las deflexiones.
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3.8 Variaciones en informacién de corte segun capitulo 11 ACI-2011
En el capitulo 11 del Reglamento ACI, se indica lo siguiente:

- Los valores de / f"c utilizados actualmente en este capitulo no deberan exceder de 100 psi en
unidades métricas / f'c <27 K/em? excepto lo siguiente:

Se permitiran valores mayores:

J e 227 Klem®

Para el calculo de “V¢”, “Vci” y “Vew” para vigas de concreto armado o presforzado, y para
losas con vigas que tengan un refuerzo minimo en el alma de acuerdo a lo requerido en 11.4.6.3,
11.4.6.4 0 11.5.5.2 del ACL

11.4.6.3 Cuando se requiere un refuerzo por corte segin el ACI 11.4.6.1 y donde segiin el ACI
11.5.1 indica que puede despreciarse el esfuerzo por torsién. Av min para elementos preesforzados
(excepto lo indicado en 11.4.6.4) y elementos no presforzados, se calcularan por

bw %
Av min=0.2f ¢ — 0
f i
pero no sera menor que :
. bwxs
Avmin > 3.5

vt
11.4.6.4 Para elementos presforzados con una fuerza preesforzada efectiva no menor que 40%
del esfuerzo de traccion del refuerzo a flexion, Avmin no debe ser menor que el valor de las
ecuaciones (I) y (II).

_ Aps [ w58 | d
Avmin = 807, <d \'bw (1)

11.5.5.2 Donde se requiere refuerzo por torsion, segtin 11.5.5.2 que dice que el 4rea minima de
refuerzo torsional se colocara en todas las regiones donde T, exceda el limite dado en 11.5.1:

11.4.6.1 El 4rea minima de refuezo por corte Av min se colocara en todos los elementos sometidos
a flexién con refuerzo por corte (presforzados y no presforzados), donde

Vu>0.52 ¢ Ve

excepto en elementos que satisfagan uno o mas de los puntos de (a) & (f)

a) Zapatas o losas solidas

b) Elementos huecos sin tope en su totalidad no mayor que 31.5 cm donde Vu < 0.5 ¢ Vew
¢) Uniones de concreto definido en 8.13

d) Vigas con h no mayor que 25 cm

e) Vigas integradas con losas con h no mayor que 60 cm y no mayor entre el mayor de 2.5 veces
el espesor de ala y 0.5 veces el ancho del alma

f) Vigas de concreto de fibra de acero de refuerzo de peso normal con f'c no mayor que h<60 cm
V,<$0.53fcbwxd




3.9 Transferencia de momentos a columnas

Cuando se produzca transferencia de momentos de vigas a columnas en las conexiones de
elementos de estructuras sometidas a cargas de gravedad - viento, sismo u otras fuerzas laterales,
el corte resultante de la transferencia del momento debera ser considerado en el disefio de
refuerzo lateral en columnas.

Con excepcion de las conexiones, ninguna parte de un sistema primario resistente a cargas
sismicas, que esté restringido en cuatro lados por vigas o losas de aproximadamente igual altura.

Las conexiones tendran refuerzo lateral no menor que el necesario, segin la ecuacion:

bws

Av=3.5

con la columna, para una altura no menor que el elemento de mayor altura en la conexion.
Es conveniente tener en cuenta la parte 7.9 del capitulo 7 del ACI.

Las pruebas realizadas nos muestran que las zonas de Nodos o conexiones de viga a columna en
el interior del edificio, no necesitan refuerzo de corte siempre y cuando el nodo esté confinado
en los cuatro lados por vigas de aproximadamente igual altura.

Sin embargo, los nodos sin confinamiento lateral, tales como las zonas laterales o exteriores en
general del edificio, necesitan refuerzo por corte para prevenir deterioro, debido a agrietamiento
por corte.

En regiones donde se producen sismos de gran intensidad, los nodos deberan estar preparados
para resistir una variedad de efectos de cargas revertidas, que desarrollan la capacidad de flexién
de las vigas colindantes.



LOSAS ARMADAS EN UN SENTIDO

El disefio de losas armadas en un sentido es un procedimiento simple, comparativamente al
de otros elementos. Las losas podriamos definirlas como elementos que soportan basicamente
cargas de gravedad aplicadas directamente sobre su superficie, y normalmente a esta, y cuya
altura es bastante pequefia en comparacion a sus otras dimensiones.

Tienen sus apoyos perpendicularmente al sentido del armado, los cuales pueden tener un
determinado grado de restriccion o, en el caso extremo, no tendrédn restriccion entre viga y losa,
0 apoyo y losa.

Las normas no permiten el uso de estribos en losas. Las consideraciones de refuerzo minimo son
para prevenir el agrietamiento, y por requisitos de temperatura. Por esta misma razén se pide
colocar acero transversalmente a la armadura principal.

Los conocimientos basicos a ser usados y los criterios a tomarse en cuenta para el disefio de
las losas armadas en un sentido, son los que se vieron en el capitulo anterior para vigas con
armadura en traccion solamente.

(Por los coeficientes del ACI)

El analisis estructural para el cdlculo de momentos positivos (en los tramos centrales) y momentos
negativos (en los apoyos), para las losas de concreto armado, puede efectuarse ya sea por los
procedimientos tradicionales de aproximaciones sucesivas, como el de Hardy Cross o similares;
como también por métodos matriciales, tanto manualmente o con la ayuda de computadoras.
El ACI proporciona un simplificatorio para este efecto, siempre y cuando las caracteristicas del
elemento cumplan con las condiciones que limitan su aplicacion, el mismo que es en base a
coeficientes.
P

Con este procedimiento se evita hacer un analisis para cada combinacién de carga y luego el
respectivo envolvente de momentos, y también de cortantes, porque se dan coeficientes para
ambos esfuerzos.

a) Que la losa tenga dos o mas claros o tramos.

b) Que los claros sean aproximadamente iguales, sin que el mayor de los claros adyacentes
exceda en més de 20% al menor.



¢) Las cargas estén uniformemente distribuidas.

d) La carga viva unitaria no exceda en tres veces la carga muerta unitaria.

e) Que los elementos sean prismaticos:

Si se cumple estas cinco condiciones, se pueden usar los siguientes coeficientes que

multiplicados por “ /1 ,” dan los valores de momentos para cada caso.

W = carga repartida por unidad de longitud.

1n = Luz libre para momento positivo o cortante y promedio de las luces libres adyacentes

para el momento negativo.
Momento positivo

Claros extremos

El extremo discontinuo no esta empotrado

El extremo discontinuo no es monolitico con el apoyo

Claros interiores

Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo interior

Dos claros

Mas de dos claros

Momento negativo en las demas caras de apoyos interiores
Momento negativo en las caras de todos los apoyos para:

Losas con claros que no excedan de 3 m y Vigas en las cuales
la relacion entre la suma de las rigideces de las columnas y

la rigidez de la viga exceda de 8 en cada extremo del claro.

Momento negativo en la cara interior de los apoyos exteriores para los miembros construidos

monoliticamente con sus apoyos.

Cuando el apoyo es una viga de borde

Wulnz
11
Wul ,
14
Wul ,
16

Wu t'ﬂ,,

Wul ,
10
Wu Inz
11

Wu lnz
12

Wi Jﬂ;
24




Wu Iﬂz

Cuando el apoyo es una columna T
. _ . 1.15Wul
Cortante en miembros extremos en la cara del primer apoyo interior T"
. Wul,
Cortante en la cara de todos los demas apoyos 2

Podria interpretarse de la siguiente manera:
Los coeficientes se multiplicaran por (W 1 ,) para hallar el momento.
. Momentos

1) Losa de 2 tramos:

1/24 (apoyo es viga)
1/16 (apoyo es columna)

% /@l@
1/11 (apoyo discotinuo sin restriccion)
1/14 (apoyo discotinuo con restriccion)

2) Losa de 3 tramos:

1/24 (apoyo es viga)
1/16 (apoyo es columna)
1/10

% A@ I
N/ A/ minal

1/11 (apoyo discotinuo sin restriccion)
1/14 (apoyo discotinuc con restriccion)

3) Losa de mas de 3 tramos (Los momentos iguales que en el caso (2)) excepto el apoyo
del 2° tramo.

1/24
1/16
1710 1710 1/11

IR /BN 7,/ Susaiy

~ Wl 116
1/14




2. Cortantes

V2 Vi V1 Vi Vi

Vl_l.lSWln
2

V2 = Win
T2

ireccion

Son elementos estructurales que se usan como pisos, techos o entrepisos en edificios.
Generalmente este tipo de losas pueden ser usadas cuando se necesitan elementos de muy poco
espesor para resistir sobrecargas muy pequefias, y generalmente tendran armadura minima.

También se utilizan cuando se tiene sobrecargas muy grandes, para resistir esfuerzos de corte
verdaderamente altos, el refuerzo de acero a la flexion sera también muy grande, por ejemplo

para losas que resisten el peso del mineral en minas, etc.
Area de acero maxima y minima
Area Maxima =0.75 p,Xbxh
Area Minima = 0.0018 bxh (por temperatura)

= ver tabla para cuantia minima, capitulo 2.

LU
As min =chb.d (ININVI-89)
¥y

2. Serviciabilidad
Para losas armadas en un solo sentido, es necesario verificar el control por agrietamiento y el

control de deflexiones. Se podra verificar las limitaciones de ambos casos mediante el adecuado
espaciamiento de las varillas en el primer caso, y el espesor de las losas para €l segundo caso.

a) Separacion méxima de varillas por agrietamiento

S=3h donde h = Espesor total de la losa

S=45cm Escoger el menor
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b) Espesor minimo para losas armadas en un sentido: para no verificar deflexiones.

Tipo de losa Espesor

Tramo simple 1n/20

Un extremo continuo In/24

Ambos extremos continuos In/28

Losas en voladizo In/10
Ejemplo 1:

Efectuar el analisis y disefio de una losa macisa para los siguientes datos:

fy =4200 K/em?

il o =280 K/cm?®
S/C =150 K/m?

Acabados =80 K/m?
Peso propio = 456 K/m?

N L = 1f T

030 4.50 0.30 | Al [ 0.30 | 4.50

1) Hallar el espesor de la losa:

Para tramo extremo

450
h=g= 18.75¢cm = 19cm
Para tramo interno
450
h=§= 16.07cm = 16 cm

2) Carga ultima:
Wu = 750.4 + 255 = 1005.4 K/m?

Corte en el primer soporte interior:

Vu = (1/2)(4.50)(1005)(1.15) = 2.6 Tn

Corte en los demas tramos:

Vv = (1/2)(4.50)(1005) = 2.26 Tn



Momentos:

M=0 -1/10 -1/11 -l

A D n

= | u“«%_%ﬁ

0.15 1/16

111 .
10.30 450 0.30 450 l0.30

Wu 1%n = (1.005)(4.50)? = 20.35 T - m/m

3) Calculo de area de acero para tramos interiores h =16 cm
As min = (0.0018)(16)(100) = 2.88 cm*m (Temperatura)

As min = (O—ﬁ?\/f_c) b,d (ININVI-89)

d =h —recubrimiento — % (1.27) = 16 — 2 — 0.64 = 13.36 cm
Mu As fy

¢ﬁ}(d_g) Y 27085 fch
2

As =

Momento negativo en apoyo: y
M T (20.35)=—-1.85T - m/m

185000

E = tantear cona = 0.70
0.85x% 4200[1 3.36— EJ

A =308 oty am—o d A e 96
S 0.85%x280x1.00 <

UsarAs=398cm’> = 40 1/2” = 43 1/2” @ 25 cm

Momento positivo en tramo: i
M= T (20.35)=1.27T- m/m

127000
0.85x 4200(13.36 —%

] = tantear cona = 0.50

2.71x 4200
As=271 cm? = =048=0.
S 7lem? = a 0.85 % 280 < 100 0.48 = 0.50

As=270cm?* = 301/2” = @ 1/2” @33 cm

Similarmente se procedera con el tramo Extremo para h=19 cm
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4) Verificacion de longitud desarrollo para @ 1/2”, debido a que todas las varillas son de esa
dimension:

Hacerlo en la zona més critica en el extremo discontinuo.

005 ,, La

T

|
<
|

db=1/2"=127cm,la=25-5=20cm

=]
i®]

|
I

Mn = 185 = 0.819m
Vu 26

2

Id < la + Mn/Vu = 101.9 cm

Id (MIN) = 0.0060 db fy = 0.006 x 1.27 x4 200 = 32 cm

i =0,O6XI267X@

fc V280

Id (ad) =0.06Ab=
Id (ad) = 19.08 cm

5) Verificacion de corte:

: Vud
Vc:[U.S\/fc—lpfﬁpw ;;u )bw d

Vud
Ve<0.934f" <1
c< e M =

{VuxMu} ocurren simultaneamente

Usar simplificadamente:

— —

225

0.16 I 14.11
Ve=0.53/f'cbwxd

- .
Y705 '

@Vn=0Vc=00.53,/fc b d
@ Vec=0.85%x0.53x100x16.32=12302.52 kg

Vu<@Ve = 242T<123 T . OK.
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6) Verificacién de deflexiones:

Las deflexiones maximas permisibles pueden encontrarse con las siguientes formulas:

EI ACI - 2011 nos da un valor para momento de inercia efectivo.

3 3
Ie—(Mcr) Ig+|:]-—(Mcr]] % 1er
Ma Ma
frig
Yt

Donde Mcr=

Para concreto de peso normal, fir=2k+/f¢
para concreto de peso ligero ver ACI seccion 9.5.2.3
Ig = momento de inercia del concreto sin considerar “As”

Yt= distancia del eje centroidal de la seccidn total a la fibra extrema en traccion sin

considerar el “As™.
_ MxKd MxKd

~ Ecxsc fc

Ier

€
M= 1+50p"

Donde:
M

Il

momento flexionante

Kd = profundidad del eje neutro
gc = deformacion unitaria en la fibra a compresion extrema del concreto
fc = esfuerzo en la fibra a compresion extrema del concreto
Ec = Moddulo de elasticidad del concreto.
A, = ACI8.5.1 para concreto de peso normal o liviano
' = Valor en el centro de luz para vigas simplemente apoyadas o continuas, y al apoyo
en voladizos
e = el factor por tiempo en la aplicacidn de cargas
5 afios 0 mas 2.0
12 meses 1.4
6 meses 1.2

3 meses 1.0
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4.4 Losas Nervadas armadas en una sola direccion

La “Losa Nervada” armada en una sola direccidn consiste en una combinaciéon monolitica de
nervadura, regularmente espaciada, y una losa colocada en la parte superior, que actda en una
direccion.

4.4.1 Caracteristicas

a) El ancho de las nervaduras no debe ser menor de 10 cm, y el peralte no mayor de 3 %2
veces su ancho minimo.

bw >10cm, d”<3.5bw

N

o3l

bw

b) El espaciamiento libre entre las nervaduras no debe ser exceder de 75 cm.

SSn<75cm

RIS

¢) Si las losas nervadas no cumplen con la definicién y las caracteristicas anteriores se
disefiaran como vigas y losas separadamente.

d) Cuando se empleen ladrillos huecos de relleno permanente hechos de arcilla cocida,
concreto u otro material con una resistencia a la compresion, por lo menos igual a la
resistencia especificada del concreto en las nervaduras, podra considerarse lo siguiente:

« La pared vertical del elemento vertical de relleno que estd en contacto con la nervadura
puede ser incluida en los célculos de resistencia para el cortante y el momento negativo.
Ninguna otra parte se incluird en los célculos de resistencia.

» El espesor de la losa de concreto sobre rellenos permanentes no serd menor de 4 cm ni
de 1/12 de la distancia libre entre nervaduras.

t>5cm 6 t=1/128n

« El refuerzo transversal al principal (por temperatura) se calculara de acuerdo al capitulo
2 de este libro a la seccion 7.12 (ACI - 11).
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e) Cuando se utilicen casetones o encofrados removibles que no cumplan con (d) se considerara:
* El espesor de la losa no serd menor de 5 cm ni de 1/12 la distancia libre entre nervaduras.

t>5cm 6 t>1/12Sn

* Debera suministrarse en la losa refuerzo perpendicular a las nervaduras de acuerdo con
lo requerido por flexion, considerando la concentracion de carga si las haya, pero no
menor que capitulo 2 a este libro a la seccién 7.12 (ACI - 11).

+ Cuando se tengan tuberias ahogadas en una losa deben cumplir principalmente:

1. @ext (tuberias) < 1/3d @ ext

Stub>3 O ext. E |

TL;O . O . ‘%fd

S

y otras restricciones de la seccion 6.3 (ACI)

ii. El espesor en cualquier punto de ésta debe ser cuando menos 2.5 ¢cm mayor
que el presente total del ducto o tuberia, no debiendo estos elementos afectar
significativamente en la resistencia del elemento.

* La resistencia cortante “Vc¢” proporcionada por el concreto en las nervaduras se podra
tomar en 10 % mayor que la prevista en el capitulo de corte o capitulo 11 (ACI), pudiendo
incrementarse la resistencia al corte colocando refuerzo por cortante, o aumentando el
ancho en los extremos de las nervaduras.

* Encofrados: Los encofrados o formas reusables para losas nervadas pueden ser
fabricadas en base a varios tipos de materiales, como acero, madera, planchas de
material prensado, fibra de vidrio, plastico reforzado, los cuales pueden ser comparados
o alquilados por los constructores, pudiendo también usarse encofrados permanentes
(que se quedan en la losa) hechos de concreto, concreto ligero o arcilla cocida.

* Dimensiones: E] Manual del CRSI da informacion para el analisis de Losas Nervadas,
considerando las dimensiones standard para los encofrados de viguetas. Se proporciona
una tabla que da dimensiones estandar en losas nervadas. (Tabla 4.1)

=n

L \.- r
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4.4.2 Refuerzo minimo y maximo

Py = 14y 6 As=4/3 As (MIN por Analisis)

P =075 p; { para M(-) Ac=bxd

para M(+) Ac=b_xd
En momentos negativos, el acero se distribuird en las zonas de esfuerzo méximo, y parte
en zonas de ancho efectivo del ala. Se considerard el total de la losa superior con efectiva
cuando S < 16 h, y generalmente se recomienda que la armadura para el momento negativo
se distribuye totalmente en la losa superior.

4.4.3 Espaciamiento maximo de varillas (por control de grietas)

El espaciamiento méximo de varillas para momento negativo en la parte superior de la losa
sera limitado por Z = fs \/% A, para una separaciéon maxima entre varilla de S, = (Z r’fs)3!2d"’c
para fs = 0.6 fy, fy = 4200 K/cm?

Exp. Externa Exp. Interna
Losas para fy =4200 K/cm? Z=23035 Z=27860
Vigas para fy =4200 K/cm® Z=25895 Z=31250
de By oeSb _Sb
i K e W o | e Ly TE’Jllbl'iI_EllE]l‘tO
¥ db‘]’u — ¢ i{___\{'»
k A =2dc.Sb

Tabla 4.1
Espaciamiento maximo del refuerzo para barras de refuerzo de momento negativo
en la losa superior para el control de grietas (en cm)

~Recubrimiento para losas

_expuestas interiormente

|
27 20 -

45

3:’8" -

3

4 172" 45 45 25 19 -
5 5/8" 45 45 24 17 -
6 3/4" 45 45 - 16 10
7 7/8" 45 45 - 15 8
8 " 45 45 - 13 8
9 11/8" 45 45 - 13 8
10 11/4" 45 45 B 12 7
11 13/8" 45 45 - 11 7

Nota: El esparcimiento debe ser menor de “5 t” 6 45 cm.
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4.4.4 Recubrimiento minimo y minimo espesor de losa superior para resistencia
al fuego
Cada Reglamento da valores para este efecto, pero como referencia se dara basicamente el
criterio establecido por el Codigo de Edificios Unificados 1976 - USA (Comparar con los del
capitulo 2 y usar el mayor).
Tabla 4.2

Espesor minimo para la losa superior y recubrimiento para diferentes tiempos de incendio.

Concreto de peso normal

- Recubrimiento del refuerzo 2 cm 2.5 em 3.5cm
- Espesor de la losa superior 9 cm 11.5cm 14.0 cm
Concreto ligero estructural

- Recubrimiento del refuerzo 2 cm 2.5cm 3.5cm
- Espesor de la Losa superior 8 cm 10.0 cm 11.5 cm

Cuantia minim_a de acero:

El reglamento ACI no especifica la cuantia minima para el refuerzo de momento negativo,
algunos autores opinan que si el acero positivo no esta traslapado en los apoyos, debera
colocarse suficiente refuerzo por momento negativo en los apoyos, y que sea igual a 0.0018
por el 4rea total de la vigueta, incluyendo la losa superior, para resistir los efectos de
temperatura y agrietamiento.

El refuerzo por temperatura y agrietamiento perpendicular al sentido de las viguetas y
colocado en las losas superiores, debe ser colocada a una distancia menor o igual que “5 h”
‘0 “45 cm”, siendo “h” el espesor de losa, el que sea menor.

Corte: Lo referente al corte se verd en el capitulo 7, pero como adelanto diremos que la
siguiente férmula, como medida de la traccidén diagonal, nos cuantifica el corte admisible
tomado por el concreto armado:

Vu<& Vn

Vn=Vc+ Vs

Ve = esfuerzo nominal de corte que toma el concreto.
Vs = esfuerzo nominal de corte que toma el refuerzo (estribos).

El corte que toma el concreto en viguetas podré considerarse 10% mayor que los valores
asumidos para otros elementos estructurales. Ver capitulo 7 (capitulo 1T del ACI “83),
pudiendo usarse directamente la siguiente formula:

Ve =¢ 0.583 bwd 6 mas afinada

PR | i e Ve
A | owd pero Vud<—o

Vs (0.55 Fc+193.6p,
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- Para concreto con agregado ligero (seccion 4.2 ACI - 83), debera sustituirse fc t/1.8 = por
N fcperofc t/1.8< \f%f'c
Luego: Ve =0.583 fc t/1.8 bw.d

« Cuando f ¢ t no esta especificado se usara 0.754/ f'c para “concreto ligero” y 0.85+/f ¢
para “concreto ligero con arena” en lugar de +/ ¢

Luego se usara:
Vc=0.4373,/fc bw.d (para concreto ligero)
Ve =0.49564/ f'c bw.d (para concreto ligero con arena)

De todas maneras, si quiere usarse mas exactamente los valores de corte admisibles, podra
tomarse en cuenta los valores de momento o carga axial compresiva a la losa, que se toman
en cuenta en las férmulas que se dan en el capitulo 7 o en la seccion IT (ACI).

En conclusidn, el corte en las losas nervadas podra ser tomado por el concreto, el refuerzo de
acero (estribos), y como ayuda podra utilizarse el ensanche de viguetas cuando se requiera
hacerse este procedimiento con el fin de una mayor resistencia al corte.

Ejemplo:
Disefiar una losa de las caracteristicas que se ven en la figura y las siguientes caracteristicas
de material:

f'c =280 K/cm? (normal)
fy = 4200 K/cm?

N — ot
e el e
i i

I
i REEES ]
|
|

9.05m
9.15m
T gm0 4 RE
| l |
U - L
5em |
. I30cm




Solucion:

1) Cargas: C.M.
Peso propio de lalosa = 375.0
Acabados = 100.0
Tuberias, AA, equipos = 178.5
653.5 K/m’
CV = Sobrecarga = 730 K/m?

653.5(1.2) + 730(1.6) = 1952.2 K/m?

90
Wu (m.1. vigueta) = 1952.2 x —=1756.98 K/mlv

100
90 cm
|
% 9 em
35cm
oo og oo
15 cm 15 em 15 em

2) Calculo de momentos y cortantes usando los coeficientes del ACI

Momento negativo (en la cara de los apoyos)

1
Mu =—1/11 Wi'n = (1756.98)(9.157 = 13372.61 K-m

Momento positivo (en el centro del tramo)

1
Mu=-1/16 Wl’n = 11 (1756.98) (9.15)*=9193.67 K-m

Mu As fy

T 1 d l “A. 13 e —— =
Cilonlo del setuerze “08" = A8~ G d-—a/2) " = 085 Pch

a) paraMu (-)=1337T-m y d-44-8=36cm

e L e

$=0.90%x4200(0.9)36
10.92x 4200

a = 12.84

T 0.85%280x15
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As= S il X 12.66 cm?
0.90x 4200(36—'7)

Haciendo dos tanteos mas As = 11.95 cm?, usar @ 5/8 @ 15 cm (varillas superiores).

b) ParaM (+) = 9193.67 K-m yd=36cm
019367

As = =7.51 cm?
® 7 0.90x4200(0.9)36 e
| TS1XA200
ST
a =143 <hf=9 .. tratar como viga rectangular de “bxd”

As=7.30cm? = usar 2 @ 7/8” (cada vigueta) = As = 7.758 cm?
3) Verificar limites minimo y maximo del refuerzo de acero:

Para momento negativo:

As  13.18
i =0.0130
P bwd ~ 28x36
280 6000
p=0.85%0.85x ~0.0283

4200 6000+ 4200
=0.75 p,=0.75x0.0283 = 0.0212

pMAX

Py = 14/fy =0.0033 (ACI)

Pune = 14/fy =0.0033 (ACI)
Pony = 0.1{%} (ININVI)

Puma.1) — 0-0018 (por agrietamiento y temperatura)

Luego:

0.0033
0.0018 [ <0-0130 0.0212 .. OK.

Para momento positivo:

_ds 7758
P=bd  90x36

0.0018 <0.00239 <0.0212 .. O.K.

=0.00239
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As  7.758 — 0.0143

P = wd  15%36

0.0033 <0.0143 <0.0212 .. O.K.

4) Verificacion del corte:

A la distancia “d” de la cara del apoyo para un ‘ |

1:3-15+13><—59 '
= 90 r =5
— 8.04

b = 23.52 cm, debido a que el ancho “b” es 637
variable. _ '

_1756.98x9.15
2

Corte a la distancia “d”

~8038.18 Kg=8.04 T

Vv=7405.67K

@ Vec=00.5834/f"c bwd

@ Ve = (0.85) 0.583/280 (23.52)(36)

@ Ve=7021.12 kg < 7405.6 kg (El concreto no toma el corte)

Haremos un calculo mas exacto para “Vc”

Vud
Mu

Vud
¢Vc=[0.55 f'e+193.6 p, wad pero ;—51
u

7405.6x36
10240.5

¢ Vc=9923.39 kg > 7405.6 kg .. No necesitan estribos

¢VC=(O.55 4280 +193.6 (0.013) )23.52><36

Corte en la viguetab =15 cm

Vv =6369.05K

Ve =(0.85)x0.583/280 x 15x36
@ Ve=447175K <6369.05 OX.

Haciendo un céalculo méis exacto para “Vc¢”

6369.05><36}
= el

—40.551/280 +193.6(0.0244
o Ve { OO 418 96

@ Ve =7520.58 K> 6369.05 (no necesita estribos)
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5) Verificacion de deflexiones: M (+)

EN I ‘ 8 T
a=1.43 cm (ver paso 2) hf=9 cm U ;
7.758
=0.0023
P~ 36x90 g
fle 280 . ]
P p=0.18"7—=0.18———=0.012 (limite para deflexiones)

fy 4200

p=0.00239 <p,  =0.012 .. no necesita verificar deflexiones
En caso que no cumpla esta relacidn, verificar deflexiones

Con base a la seccion 9.5.2 (ACI - 2011)

4.5 Diseiio de aligerados o losas aligeradas (armadas en una sola
direccion)

Estas losas son las que se usan con mayor frecuencia en nuestro medio, especialmente en las
edificaciones de casas y edificios de vivienda u oficinas. El disefio de aligerados es similar al
de las losas nervadas, y estas a su vez tienen su fundamento en el disefio de vigas “T”, que se
estudia con bastante detalle en el capitulo 7. La diferencia fundamental con las losas nervadas
es que las losas aligeradas utilizan ladrillos huecos livianos en lugar de las formaletas, que se
utilizan en las losas nervadas. Estos ladrillos sirven también para que el acabado de la parte
inferior de la losa tenga una superficie plana, y ademas producen una mejor comportamiento de
la losa en aspectos y acusticos.

Las dimensiones de los ladrillos de techo serdn escogidos en funcién del espesor de la losa, los
mismos que generalmente son de 12 6 15 cm de altura para aligerados de 17 6 20 cm de espesor
total; considerdandose una losa superior de 5 cm de altura, pudiéndose usar ocasionalmente
ladrillos de 20 6 25, para aligerados de 25 6 30 ¢cm, respectivamente. Las dimensiones en planta
de los ladrillos son de 30 %30 cm 6 30 x 25 cm, y las viguetas de 10 cm de ancho.

| At ~At

% mﬁrg ok

01 0.30 .IQ I
|

0.30

=
[=F B

030 010 030
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Ejemplo: Disefiar una losa aligerada para el techo de una vivienda. Para cubrir dos tramos de
4.50 m usaremos concreto de f'c = 175 K/ecm?, por no haber un control muy estricto en la mezcla
fy = 4200 K/cm?

; o s . . L 450
Solucion: Dimensionado del aligeradoh=—=——-=18 cm
23 25
Usar h=20 cm
A
Lﬂ = L] |
030 4.50 0.30 4.50 0.30
A B C D

At (Acero de temperatura)

b T
0.05 —-L _ —Z- _ 1005 |
o 1 0.20
0.12 ol < lois

L] . - . .

of
S

T030 010 030 TR e T g
1) Cargas:
CV: sobrecargas 200 K/m?

CM: peso propio por vigueta (concreto + ladrillo)

losa = 0.05x0.40x1.00x2400=48
36
vigueta = 0.10x0.15x1.00%2400 = o
; 27
Ladrillo = IOOXS =H—
0 111
Total por vigueta 111 kg
.00
a) Peso por m?: 00 x111=277.5 + P. acero = 300 K/m?
b) Peso por m? de cielo razo =100 K/m?
¢) Tabiqueria por m? =100 K/m?

(a + b + ¢) carga muerta total = 500 K/m?

W =CV+CM=200+ 500 =700 K/m?
Wu=1.6CV+1.2CM=1.6(200) + 1.2(500)
Wu = 320 + 600 = 920 k/m?

. 920
Wu/vigueta = 05 368 K/m




2) Anadlisis estructural:

Podemos efectuar el analisis estructural por los métodos conocidos, ya sea de aproximacion
sucesiva o matricial, pudiendo también usar el método del ACI, siempre y cuando cumpla
con las condiciones para su uso:

a) Que existan dos 6 mas claros contiguos cumple
b) Diferencia entre claros adyacentes < 20% cumple
¢) Cargas uniformemente repartidas cumple
d) CV=200<3 CM=3x500=1500 cumple
e) Los elementos son prismaticos cumple

Al cumplir las usaremos condiciones usaremos el método de los coeficientes del ACI por
simplificacion:

A AB B C CD D
1/11 1/11
1/24 1/9 1/9 1/24

Momentos negativos (apoyos)

M, =M, = 1/24 W 1,2=1/24 (368) x 4.5 = 310.5 K-m
M, =M_=1/9 W 12=1/9 (368)x4.5* = 828 K-m

Momentos positivos (tramos)
M,;=MCD = 1/11 W 12=1/11 (368) x4.5> = 677.45 K-m

3) Célculo de 4reas de acero:

Momento médximo admisible: que puedan tomar las viguetas considerdndolas como
rectangulares (en los apoyos)

S 6000
=0.75%0.85xp, LIx_220
Pronx = 075X 085X B, =0+ 5
175 6000

Pyunx = 0.75 % 0,857 x —x

4200 6000+ 4200
Puuax = 0.0133

_ pfyd _ 0.0133x4200%17
870.85 e 0.85x175

=06.384 cm
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Mu,,,, = 0.85xbx fcxa (d-a/2) = 0.85x10x 175><6.384(17__62;84]

(MAX)

Mu =0.85x10x175%6.384

(MAX)

(1?——6'3%]= 1311235K-ecm=131T-m

Mu=131T -m>M,, M, M;,M_ .. OK.

?

¢
Verificar p,,,, = 0.18 <— (para no verificar deflexiones)

fy
175

= 0.18——=0.0007

=018 ey — 0AE

=—=—--=0.0033

leN
Py = 0-0018 (por agrietamiento y temperatura)

Mu As fy
AR W

0 fy(d—a/2) 0.85fc b
[d —%] = 0.9 d para 1° aproximaci6n

» para M, =M =310.5K-m(-)
310.5

As = = 0.53 cm?
S = 090x4200(0.9x17) 2 Cm
_ 060x4200 _
® T085x175x10

As=058cm? = usar 1 @ 3/8”

« paraM_ =M_.=828K -m(-)

828
= = E
AS = 090x4200(0.9x17) ™
1.62% 4200
a 4.57

T 0.85%x175%10
As =170 cm® = usar 10127+ 10 3/8”
s paraM, =M, =677.45 K-m(+)

Verificar si la vigueta trabaja como viga “rectangular” o “T” para hf =5 cm

- 677.45
~0.90%x4200(0.9%17)

As =1.17 cm?
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1.32x4200

= 085<175%40 >

a

a =0.93 cm <hf=35cm .. analizar como viga rectangular.

& 677.45 i 38 i
s = =1.08 cm
0.90x 4200(1? = Ozﬁ]
1.08x 4200

3 = 0.85x175x40 076

As=1.07 cm? = usar2 @ 3/8”

4) Verificacion por corte:

Corte actuante:
Win 368x4.5
L e
1.15Win 1.15x368x4.5
Vea=Vop=—75 = - =952.2kg

Corte admisible:
V. =0x1.1x0.534/ f'cxbwxd
V.=0.85x1.1 x(0.53/175x10x17=1114.44 K

Podriamos comparar el corte actuante a la distancia “d” con el admisible, pero observamos
que:
V, =052.2 ke V,

U(MAX) C {admisible)

=111444kg O.K.

O 5 LK.

u C Ad




DISENO DE VIGAS CON ACERO
EN TRACCION Y COMPRESION

5.1 Generalidades

Se necesita disefiar vigas con acero en traccién y compresion, generalmente cuando la altura
peralte de viga no es suficiente, para que funcione como se vio en el capitulo 3; de manera que el
acero tome la traccion, y el concreto la compresion. Por esta razon, la viga tomara la compresion
con la zona de concreto especificada, mas un refuerzo de acero disefiado para este fin. Este caso
se produce cuando existen limitaciones en el peralte y el ancho de las vigas, y estas tienen luces
o sobrecargas relativamente altas.

La utilizacién de armadura en compresién puede ser usado para reducir la deflexion de las vigas
bajo carga de servicio (deformaciones a largo plazo), debido a que cuando el concreto comienza
a fluir plasticamente, la fuerza de compresion en la viga tiende a transferirse del concreto al
acero; por lo tanto, al disminuirse el esfuerzo en el concreto se reducen las deflexiones por
flujo plastico. También podran disminuirse las deflexiones inmediatas haciendo uso de acero en
compresion.

El acero en compresion en las vigas podra utilizarse también para aumentar la ductibilidad
en la resistencia a flexion, debido a que cuando hay acero en compresion en una seccion, la
profundidad del eje neutro es menor, porque la compresion serd compartida por el acero y el
concreto, luego la curvatura tltima (€ ¢/C) de la seccion, con acero en compresion serd mayor.

Al analizar las combinaciones de carga posibles, y cuando intervienen en estas el sismo o el
viento vemos que el momento puede cambiar de signo; por tanto, requieren refuerzo en ambas
zonas (superior ¢ inferior) de la seccion. Conservadoramente hablando, no es conveniente
considerar el acero superior como refuerzo a compresion. Sin embargo, puede ser evaluado en
caso de ser requerido.

Por altimo, el acero superior es usado también para satisfacer los requerimientos de momentos
minimos o para sujecion de los estribos.

5.2 Analisis

De una seccion con refuerzo a traccion y compresion

a) Se observa una seccién de viga doblemente reforzada cuando se alcanza la resistencia a
flexion.

b) Inicialmente no se sabe si para el momento de disefio, el acero, tanto a traccién como a
compresion, estd o no en la resistencia a cedencia.

¢) Para analizar simplificadamente es conveniente asumir que todo el acero estd en cedencia.

d) Modificar los calculos si se verifica que parte o todo el acero no esta en cedencia.
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e) Sitodo el acero esta en cedencia €’s = f’s = fy donde:

g’s = esfuerzo en el acero a traccion
f's = esfuerzo en el acero a compresion
fy = resistencia a cedencia del acero

b al2
= ¥ Cs
a . -rsc!. =
d
B =
Seccion Deformacion Esfierzos Esfuerzos Fuerzas
Unitaria Reales Equivalentes Internas
Simultdneas
Seccion de concreto doblemente armada a flexion:
Comprension en el concreto Ce =0.85fcab
Comprensién en el acero ~ Cs=A4's fy C=Cc+Cs
Traccion en el acero T=Asfy
As = 4rea de acero a traccion.
A’s = area de acero a compresion.
» Por equilibrio se tiene:
C=Cc+Cs=T
Remplazando:
0.85Pcab+Asfy=A otptantiy
i c = e
ke Bl o T
« Del diagrama de deformaciones.
« Ver si el acero esta cediendo.
« El acero esta en cedenciasi = E>fy/Es
Luego:
i L3 s d'
- 20.0035=% = 0,003 a-pd I
# a
e, =0.003%=%=0.003 a=Bd’ 1l
c a
f7.= fp=>s5i=0.003 s8e 5 B TI1
a Es
£, = fy= si= 0003 Bdd 5 B v

a Es



Capitulo 5: Disefio de vigas con acero en traccion y compresion

« Como se asume todo el acero esta en cedencia.
» Tomando momentos respecto al “As”.

» El Mu sera:

Mu=0.85fcab(d—a2)+Asfy(d—d’) A%
Sabiendo que
(As—A's) fy
= VI
0.85 f'eh

Cuando las ecuaciones 111 y IV no cumplen la relacion que se indica, el acero no esté cediendo;
y, logicamente, la ecuacion para “a” cambiara de esta manera:

. As fs—A'sy f's

VII
0.85 f'ch
Luego del diagrama de deformaciones tenemos:
Femg xBe=00082 P g VIl
a :
d—
fe=g,xEs= 000329 =% g, IX
a
Tenemos:
Mu=085fcab(d—a2)+A'sf’s (d-d’) X

En conclusion: El momento resistente de disefio “Mu” para una viga con acero superior e
inferior (doblemente reforzada).

5.3 Cedencia total del acero

Mu =¢|:0.85f’cab(d ~%]+A’s><ﬁz(d—d’)] X1
Donde: 3
” =M XII
0.85 f'ch

Para el equilibrio 0.85 f’c a.b = (As — A’s) fy se tiene:

Mu= ¢[(As — As) ﬁz[d -g] + A'sx fy(d - d’)] XIIT
Para que el acero a compresién fluya de Fig. 5 — 1
g Y.
e.=0003 =% 00032 B4 > B IX
é a Es
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se necesita que
0.003 Es ,
a>———xB,d XV
0.003 Es— fy

para que el acero este cediendo: (Ec. XII = Ec. XV)

(ds —4s) fy . 0.003 Es e
0.85fc.b  0.003Es—fy '

h 1 d . .._fli 9_143
aciendo: p="4 ~bod
. 0.85 f’c B, &’ _0.003 Es -—
fyd 0.003 Es — fy
5.4 Acero a comprension no cede
Luego:
; a-p&
f's=EsEs= 0.003——a—Es XVII
— .85 fe i 6000
=U85B, B g o001 ©
Donde:
Mu = q;[o.ss f'cab(d -%]+AS>< fs(d —d')] XVIII
A - A
I © . P XIX

0.85 f'ch
Reemplazando XIX en XVIII

= ¢[(As fH—As f’s)(d -%] + s f's(d - d’)]

5.5 Falla balanceada

Para este caso:
a) El acero a fraccion cede para evitar una falla fragil.

b) El concreto alcanza simultdneamente una deformacién a compresion de su fibra extrema de
0.003

¢) De los tridngulos semejantes de la Fig. 5 - 1, se tiene:
d-C,

g, =0.0037 =2 _0003Pd=% _ b
C, a, Es

e 0.003 Es B, xd XX
03Es+fy
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Por equilibrio: 0.85 f’cab=b=Asfy - A’s {’s

Haciendo:
Pi=%a P=bd
0.85 f'c

Sustituir ab =a de la Ec. XX en la Ec. XVII

Considerar el menor valor entre s 6 fy

fs=0.003Es [1 - Bl—d)

a,

d° (0.003 Es— f

e L e XX
J's S( d  0.003Es ] .

Comparar f’s con fy escoger al menor:

+ Igualando Ec XX y Ec XXI se obtiene:

_0.85 f"cB, " 0.003 Es . p f's
Ps 5 0.003Es+fy fy
:
[ p _
Viga de acero a traccién solamente  Debido al acero a compresion

+ Para evitar falla fragil o violenta se hara:
%
Paax = 0.75 (ps +p 73}_
sif’s =1y
Pyax = 0-75 (p, + P’)

0.85 fcB)  0003Es o f's
—p <0.75 1| +
Puaax = Paasx ( # ) 0003 Es+fy  fy

p:0’75[o.85x210x0.85}[ 0.003x2x106 ]

2800 0.003x2x106+ 2800

p=0.0277 +0.75 p’ o también
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Ejemplo N° 1

Calcular la resistencia a flexion de la siguiente seccion rectangular:

f'c =210 K/em?

fy =2800K/cm? ®
Es =2x10°K/cm? 50

A’s = 6.5 cm® | As
As =26 cm?
d =50cm - I

d-5

Solucion:

1) Suponemos que todo el acero esta cediendo:

Cc=0.85fcab=0.85x210xax30=5355aK
Cs=Asfy=6.5%2800= 18200 K

T =Asfy=26%x2800="72800K

T =Cc+Cs = 72800=15355a+ 18200

_ 72800-18200

=10.2
5355 0.20 cm

a

1020

como BI =0.85 c=afBI =E—

12 cm

0
=0.001
2x10° %

c—d’ 125 »
=0.003———=0.00175 > = =0.0014
12 Es

La deformacion de cedencia es fy/Es =

£’s =0.003

s fls=1y

£'s=0.003

d=e¢ 50-12 bis
=(.003 =0.0095>=—=10.0014
c 12 Es

L fs=1y
Puede verse que todo el acero cede o fluye tal como se ha supuesto.

Luego:

Mu=Cc(d-0.5a)+Cs(d—d)
Mu=5355x%10.2 (50-5.1) + 18200 (50 - 5)
Mu=32714829K -cm
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Ejemplo N° 2

Calcular las 4reas de acero requeridos para una seccién rectangular.
a) parap—p’=0.5 pb

b) para un “A’s” minimo

Datos:

MCV =22T-m

MCM =17T-m 5{}!
f’c =210 K/cm?

fy = 2800 K/em? =3
Es=2x10°K/cm?

d=50cm d’=6.5cm

Solucidn:

a) parap—p’=0.5pb

1) Mu=14CM + 1.7 (CV)
Mu=14(17)+1.7(22)=612T-m

2) p—p’=0.5pb (seccion simplemente reforzada)

=05 0.85f"cB, _ 0.003 Es
i 0.003 Es + f
_0.50.85x210x0.85  0.003x2x10°
2800 0.003x2x10° +2800

p

*

pP—p

p—p’=0.0185
As—-As=(p-p)bd=0.0185%x30%50=27.75 cm>
3) Suponer a todo el acero cede:

_(,‘flts—A’s)fy>< 27.75x2800
2T 085Fch © 0.85%210%30

14.51

Mu=¢ [(As ~A’s) ﬁz(d —%]-FA'S H(d —d')]
6120000 = 0.9[27.75x 2 800(50 — 7.26) + A’s x2800(50 — 6.5)]
A’s = 28.56 cm?

As=27.75 + 28.56 = 56.31 cm?
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g = 008 008 = — (D186
Bk g = e
2800
éj—; = 27X 10° =0.0014 = El acero en compresion esté cediendo luego
f*s = fy como suponiamos

=203 _ 0375
P=30x50

. 28.56 D
P = 30x50

4) Verificar la cuantia de acero:

0=075 0.85 f'cPB, , _ 0.003 Es R f’s
2% 0.003 Es+ fy ik

0.85x2100.85 0.003x2x 10° 0.019x 2800)

p=0.75 = 5
2800 0.003x2x10"+2800 2800

p=0.042>0.0375 O.K.
b) Para un “A’s” MINIMO
1) Para una maxima resistencia a compresion del concreto y el acero a coinpresién cediendo:

Donde £’s se da en la Ec. XXII, o se usa fy el que sea menor, para asegurar que fluya el
acero a traccion para que la falla sea ductil y no fragil.

As = (0.0277 x30x50) + 0.75 A’s
As=41.55+0.75 A’s

Sustituyendo “As” en la siguiente ecuacion:

- (As- A’S)ﬁ)
A= 085 ch
(41.55+0.75 4's— A’s)2800
a= =21.73-0.131 A’

0.85%x210%30

(1. ]

Reemplazar “As” y “a” en la ecuacion:

Mu = q)[(As —A's) ﬁz[a’ —%J+ A's fy(d -d')]
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¢« Se obtiene una ecuacion de 2° grado para “A’s”
» Sustituyendo “A’s” en la ecuacion para “As” Se encuentra “As”
» Para verificar si “A’s” est4 cediendo sustituir “A’s” en la ecuacion para “a”

Luego ¢ =a/p,
» Por triangulos semejantes en el diagrama de deformacion.
c—d’
c

¢, =0.003

* Ademas fy/Es
» Verificar si f's = fy como se supuso si cumple el acero “As” fluye

4) Verificar el esfuerzo en el acero a compresion:

14.51
=——=17.07cm
0.85

del diagrama de deformaciones Fig. 5 - 1.

c=

2=

Ejemplo N 3
Calcular el momento Gltimo en la viga:

1) Cuando el acero en compresién llega a la fluencia al momento de producirse la falla.

Mu=7?

As=2011/8 .
As=6011/4” e
b=30cm ‘d-d' d
d=45cm As |

d, — ? cm ® ® ®| 4 v

L ] @ @

fy = 3500 K/em?

¢ = 350 K/em? —E
Solucion:
Para As=6x8.19=49.14 cm? = p=—2% _ 00364
' ; P=30xa5

Para A’s =2x6.45=12.9 cm? '=———=0.

ara A’s cm’ = p 3045 0.0090

f'e 6000 350 6000

b=0.85B, *— x ———— = 0.85x (.80 X ——x
P P 6000+ 1y 3500 6000+ 3500
p=0.0429

Puax = 0-75 pb=0.75 x 0.0429 = 0.0322

p=0.0364>p , =0.0322 .. usaraceroen compresion
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Primero verificaremos los limites:

= 0.75 (pb + p’) = 0.75 x (0.0429 + 0.0096)

Puax

Pz = 0.0394

0.85x0.80 % 0 T g SO
——] b4
Pymy = V- 73500 45 6000-3500

+ 0.0096

=0.03499

pM]N

Debido 2 qUe Py < p < Pyax - 12 falla empezard por fluencia en traccién y el acero en
compresion fluird en la falla.

Luego:
M1 =0 A’s fy (d—d”) =0.9x12.9x3500 (45 - 7) = 1544130 k-cm
M1=1544 T-m

M2 =@ (As —A’s) fy (d— a/2) = 0.9 (49.14 — 12.9) 3500 (45 ~a/2)

(As—A's) fy  (49.13-12.9)x3500
0.85 fch 0.85%350x30

=1421cm

M2=4327T-m
M2=M1+M2=1544+4327=5871T -m
Mu=5871T-m

Ejemplo N° 4
Cuando el acero en compresién no alcanza la fluencia en el momento de la falla.

Mu=7? |
As=8 0 17 =40.8 cm? 3 1
As=2011/8"=12.9 cm? L U
d=50cm o
b=130cm d-d |
fy = 4200 K/em? As

® @ @& @ ! ¥
f’c =350 k/em? e © o o




Capitulo 5: Disefio de vigas con acero en traccion y compresion

Solucion:

para As =40.8 cm?

_As 40.8 3

—‘LE— 30%50 =0.0272

para A’s=12.9 cm’ p’z—A,S=—12'9 =0.0086
# bd 30x50

Cuantia balanceada para As:

6000 350 6000
b =085, fex———"—"=0.85%0.80x
i b e 000+ 4200 6000+ 4200
pb=0.0333
Pyax = 0-75 pb = 0.75x0.0333 = 0.025
Comparamos:

=0.025 < p=0.0272

pMAX

. se analiza como viga reforzada a traccion y compresion

Calcular limites p,, ¥ Pyax

S d 6000
Pran = 085X, <X 00— 5 P
Mu=0.85f'cab(d—a2)+A’s fy(d—d) v

350 7. 6000

————+0.0086 =0.035
4200 50 6000-4200

Py = 0.85%0.80

Puax =0.75 (pb +p %J

, , d’ f
s=Es¢e =|e ——|(e +e )|ISf; & =
f Se [ u d( W y)] ﬁ; ¥ Es
£s=2x10°]0.003——{ 0.003+ 2% || = 4572

50 2x10° /|

Usar 4200 K /em?

4200)
=0.75| 0.0272+0.0086—— |=0.0314
By = ( 4200

p<pyy = 0.0272<0.035

Comparando
P <pPysx = 0.0272<0.0314
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Luego: f's se pone en funcién de C desconocida:

c-d’) 0.003x2x10°(¢—7)
6 fs=

fis=guxEsx
c

Despejando C de la siguiente igualdad:
As fy =0.85 f’cx B, xcxb +A’s gu/c (c - d) Es

03
—(c=T)x2x10°

7.140 C*-93.96 C-541.8=0

40.8 x4200 = 0.85x350%0.80xCx30 + 12.9%

C=17.50 cm

Fame 0.003x2x10°x(17.50 =7) )
5T 17.50 - e

a=p,xC=080x17.50 = 14 cm

Mu=[0.85 f’c ab(d—a/2)+Asfs(d-d")] O

Mu = 0.9[0.85x 350 x 14 x30 (50 — 14/2) + 12.9x3600(50 — NI
Mu=6632793K-cm=66.33 T-m

Mu=66.33T-m

Ejemplo N° §
Calculo del area de acero para un momento dado.

As =7 As =7

b =25cm Mu=30T-m
d =45cm fy =4200 K/cm?
d =4cm f’c =210 K/cm?

Hallar MMAX que puede tomar esta viga con acero en traccion solamente
Selucién:

Encontrar: pb = p,, = 0.75 pb

ye. 6000 — 0.85%0.85% 210 6000

0.858, x
f 6000+ fy 4200 6000+4200

pb=0.02125 p,,,, =0.02125x0.75= 0.01594

Asg= pMAXXbXd= 0.01594X25X45 =17.93 sz

_ Asfy _ 17.93x4200
0.85fcb 0.85x210% 25

a =16.88 cm
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M, =q)Asﬁz(d——g]=0.9X1?.93X4200[45—(%)]
M, =2477868.5T-cm=24.78 T -m
Mu=30T-m>M, , =2478T-m .. usaraceroen compresion
Por lo tanto sabemos que Mu=M1+M2; M2=M,, .
S MlI=Mu-M2=30-24.78=522T-m

Ml = @ Asl fy (d - d)

M1 522000
S @fy (d-d’)  0.9x4200(45-4)

Asl =3.37 cm?

(As1) es el area de acero adicional requerida por la viga de iguales dimensiones con acero en
traccion solamente.

Ademés, (Asl) es también el area de acero necesaria en compresion, y se incrementara de
acuerdo a las normas.

PMAX 0.75 (pb+p’); PMAX bd =0.75 pb bxd +0.75 p’d xd

As Asb + As1x0.75
As=337=449cm?> = usar2 0% =5.68 cm?

Area de acero total en traccion:
As=Asl +As2=3.37+17.93=21.30 cm?
Verificar que el acero en compresion fluya en rotura de acuerdo al criterio supuesto.

,_As 449
bd ~ 25

x45=0.004

c d 6000
Py =0.85 Br LX_X—_'H)
fy d 6000-f

210 4 6000
, MR

—x— 4 (.004
4200 45 6000-4200

P = 0.85%0.85

=0.011 + 0.004 =0.015

prN
~_4s_ 2130
P = 37 = 5% 45

Py =0.015 < p=0.019 . Cumple

=0.019




DISENO DE VIGAS “T”

6.1 Generalidades

El procedimiento constructivo de los techos hace que le sistema de losa - viga sea un sistema
monolitico, debido a que el encofrado del sistema tiene los fondos de losas y vigas, mas los
verticales de las vigas continuos. Y los estribos de las vigas que pasan hasta la losa colaboraran
atin mas en el comportamiento monolitico de estos elementos.

De esta manera es que se presenta este caso del disefio de vigas “T”, para lo cual el reglamento
ACI — 2008 nos da las siguientes recomendaciones:

1) Para considerarse como vigas “T”, el patin que es la losa superior y ¢l alma de la viga, deben
ser construidos monoliticamente o estar unidas entre si en forma probada y efectiva.

2) El ancho efectivo de la losa usada como patin en las vigas “T” no debe exceder de % de la
longitud del claro de la viga.

* El ancho efectivo de la losa en voladizo a cada lado del alma no debe exceder de:
a) 8 veces el peralte de la losa
b) 1/2 de la distancia libre a la siguiente viga.

+ Para vigas que tengan losa en un solo lado, el ancho efectivo del patin no excedera de:
a) 1/12 de la longitud del claro de la viga.
b) 6 veces el peralte de la losa
¢) Y de la distancia libre a la siguiente alma.

* En vigas aisladas en las que solamente se utilice la forma “T” para proporcionar con el
ala un area adicional de compresion, el patin serd un area adicional de compresion, el ala
tendrd un peralte no menor de 1/2 del ancho del alma, y un ancho afectivo no mayor de 4
veces el ancho del alma.

¢ Cuando el refuerzo principal por flexion en una losa se considera como patin de una viga

“T” (excluyendo las nervaduras), sea paralelo a la viga, debe proporcionarse refuerzo

perpendicular a la viga en la parte superior de la losa, de acuerdo con lo siguiente:

a) El refuerzo transversal debe disefiarse para resistir la carga factorizada que acttia sobre
la porcién considerada como patin, suponiendo que trabaja como voladizo. Para vigas
aisladas debe considerarse el ancho total del patin.

Para otros tipos de vigas “T” sélo es necesario considerar el ancho efectivo del patin.

b) El espaciamiento del refuerzo transversal no debe exceder de cinco veces el peralte de
la losas, ni de 45 cm.



6.2 Interpretacion de la recomendaciones del ACI-2011 para vigas
“T* (con acero en traccion solamente)

b
a) Vigas: Ll
[ ]
bw
hfz? d h
b< 4 bw .
w
b) Viga con ala a un solo lado:
b
—bws 1o % 'hf
b-bw< =
b—-bw< 6hf bw B bw
¢) Viga simétrica:
L PR - S
bsz
w7777 |
b-bw<B
b-bw<16hf
W B
L=Luz Libre

Nota: En todos los casos usar el menor valor “b”

6.3 Diseiio de vigas “T”

De acuerdo a la ubicacién del eje neutro, pueden disefiarse de las dos siguientes formas:

b N 0.85f¢

) |a=ﬁ,c

Asfy

b e



Capitulo 6: Disefio de vigas "T"

b ul
[ 7] 1a i Z i
| 1 e | v 7 2,
d
I b
bw bw
Caso (1) Caso (2)
a<hf a>hf
se disefia como viga rectangular se disefia como viga “T”
de ancho “b”
Asx fy
Asx fy c

" =085 Foxbxp, 2 Pi°

~0.85Fcxb

6.4 Analisis de vigas “T”

(a) (b) (c)
" g, =0.003
B . 0851 PR
d )
-i A
- As fy ]
e!

(G-bw2 (b-bwp

0.85 f'c
8517
= 5 T F
| e ="
< |cr=08s fe(b— bw)hf
(d—hfi2)
Asf -

® e
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© Cw=0.85fcplcbw
(d—a/2)

i -__(_,:\sjAsﬂ’ fy

Anélisis hecho para el estado de falla o rotura. Se muestran los diagramas de esfuerzo y
deformacion.

De la Fig. (b):
Cf =Asi fy por equilibrio reemplazando
f'c(b—bw)/hf=Asffy

of 0.85 f>c(b—bw)/ hf
fy

Luego el momento resistente en el caso (b) sera:
M(b) = Asf x fy (d — hf/2)

De la Fig. (c):
Cw = (As — Asf) fy = por equilibrio; reemplazando

0.85 f'exB, xexbw=(4s— Asf) fy

a
B (As—Asf) fy
27 0.85% ¢ bw

El momento resistente para el caso (c) sera:

M(c) = (As — As) fy (d — a/2)
De acuerdo a los graficos del anélisis sabemos:
M = M(b) + M(c) M = Momento resistente total
M = Asf xfy (d — hf/2) + (As — Asf) fy (d — a/2)
Mu=@ M = @ = factor de reduccién ACI

Mu = @ (Asf x fy (d — hf2) + (As — Asf) fy (d — a/2)




Capitulo 6; Diseno de vigas “T"

Similarmente a las vigas rectangulares, debe limitarse la cuantia para que la falla se inicie por
fluencia del acero: luego Ey del acero se producira antes que Eu del concreto, para lo cual
partiremos primero de la falla balanceada .. Ey con Eu se produciran simultineamente.

Eu
Eu+Ey

£
d

de la Fig. (c); igualando fuerzas por equilibrio:

Sabemos que:

Luego:

Si igualamos:

As fy = 0.85 B, xf’c xbw x C + 0.85 f’c (b — bw)hf

As fy = 0.85 B, xfPc xbw x C + Asf x fy

B As pe Asf
~0.85 bw xd Pt~ bwxd

pPwW

wb = 0.85 19 L + pf
= b 4 >
P 52 fy Eu+Ey P

pw MAX = 0.75(pb + pf)

T=Tw+Tf

pbxbxdxfy=pbxbwxdxfy + pf xbwxdx{fy

bw
Dividiendo entre bxd xfy = pb= T(pb + pf)

pb = pb (en vigas rectangulares)
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6.5 Ejemplos
Ejemplo N° 1
Encontrar el maximo momento que pueda soportar la siguiente viga “T” aislada:

B =70cm b
hf =15cm ' !
bw =25cm hf r
h =75cm | d |y
d =65cm |
f’c =210 K/em? S
fy =4200K/cm? w
As =601 1/4”=49.14 cm?
Solucion:
a) Verificar la dimension del ala:
hf>b—w hf=15 Lr;'—W—E—IZS % B
z =15em. Sr=zr=1250m. . bien
b<4bw b=70cm 4 bw=4(25)=100cm
b) Encontrar la ubicacién del eje neutro
As  49.14
=—= =0.0108
P bd ~ 70x65
_pxfyxd 0.0108x4200x65
3=T085Fc ~ o0ssxal0 1o27hf
Analizar como viga “T”
0.85 f’c(b—bw)hf  0.85x210(70-25)15
R iiom s L (10-25)15 _ 16 68 cn

fy 4200
As— Asf=149.14 — 28.68 = 20.46 cm?

Luego tenemos las siguientes cuantias:
pw =49.14/25%65 =0.0213
pf =28.68/25x65=0.0176

Encontramos la cuantia balanceada

L _Bi-085x,c 6000
PPy 6000+fy




pw MAX = 0.75 (pb + pf) = 0.75 (0.0213 + 0.0176)
pw MAX = 0.0292
pwMAX =0.0292 < pw = 0.0302 .. habra falla ductil
As MAX =pMAX bw d =0.0292x25x65=47.93 cm?
Encontrando momentos para M = M(b) + M(c)
M(b) = Asf xfy (d — hf/2) = 28.68 x4200(65 — 15/2) = 6926220 K- cm

Encontrar M(c)
(4s - Asf) fy _(47.93-28.68) _ &

"~ 0.85fcxbw  0.85%210%25

M(c) = (As — Asf) fy (d - a/2) = 19.25 % 4200[65 -18%)
M(c) = 4522749 K - cm

MT = M(b) + M(c) = 114.49
Mu=09MT=09x11449=103.04T-m ©=09

tjemplo N° 2

Encontrar drea de acero

As =7

hf =7.5cm _

bw =27 cm hf + ir
d =50 cm d .
Mu=70T-m

fy =4200 K/cm? v . STy
f’e =210 K/em? ] | [ _
L =70m bw B bw
B =9c¢m

a) Encontrar el ancho efectivo del ala

b=16 hf + bw =16 (7.5) + 27 =147 cm

b=B+bw=90+27=177 cm

Se escoge el menorb =117 cm
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b) Asumiendo a = hf para un primer tanteo

Mu 7000000
As= =

0 fr(d=al2) 0.9x4200(50—:"§)
2

As = 40.04 cm?

s 0D 6 s

T 117%50

a4 _ 0.00685% 4200 50

= =8.06 cm
0.85 f'c 0.85x210

¢) hf=7.5<a=8.06 analizar como viga “T”

0.85 f’c(b—bw) hf 0.85x210 (117-27)7.5
fy ; 4200

Asf=28.69 cm?

Asf =

MT = M(b) + M(c)
M(b) = @ Asf xfy (d —hf/2) = 0.90 x 28.69 x 4200 (50 — 7.5/2)
M(b)=5015729 K - cm

M(c) = MT — M (b) = 7000000 — 5015729 = 1984271 K - cm
M(c) 1984271

a] 0.9x4200(50-10/2)

ijy(duE

asumiendo (d —a/2)~0.9d = 6 a=10cm = d/5

= 11.66 cm?

(As—Asf) =

Verificar:
_(As—Asf) fy  11.66x4200

= =10.16 cm
0.85 f'exbw 0.85x210x27

10.16 = 10 (asumida) tomamos (As — Asf) hallado
As=Asf + (As — Asf) = 28.69 + (11.66) = 40.35 cm?

Verificar que la fluencia en traccion controle la falla

4035
Prv=27x50

=0.0299




28,69

= =0.0213
Ps 27%50

_B085fc 6000 _0.85°x210 6000

b = =0.0213
N34 6000+ fy 4200 10200

p, MAX =0.75(0.0213 + 0.0213) = 0.0426 x 0.75
p, (MAX)=0.0320
p,<p,MAX .. estdbien

Luego: As=40.35 cm?
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7.1 Generalidades

A diferencia de los miembros sometidos a flexion cuyo comportamiento a flexién ha sido
totalmente aclarado y definido, las investigaciones hechas para miembros que actiian a flexion

y cortante juntos, demuestran no haber podido llegar a esa claridad por la complejidad que tiene
este comportamiento.

Generalmente, los elementos estructurales tienen que resistir fuerzas cortantes, las que vienen
acompafiadas de flexion, carga axial, torsion; debiéndose analizar el corte independientemente
en el elemento. Los miembros solicitados a flexién y corte tienen que ver con la adherencia entre
el concreto y el refuerzo, y el anclaje de este dltimo.

En vigas de concreto armado, la transmision del cortante es funcién de la resistencia a traccion y
compresion del concreto; por lo tanto, las fallas por cortante pueden ser no ductiles. Estas fallas
deben ser evitadas en absoluto en el disefio, especialmente en disefios antisismicos. Para disefios
donde es esencial la ductilidad, la resistencia al corte debe ser mayor que la resistencia a flexion
que el elemento pueda desarrollar.

Todavia se considera para los analisis que el concreto es un elemento homogéneo, isotrépico,
elastico, con los factores de seguridad correspondiente para la formacion de grietas en la teoria
clastica. Aunque con el desarrollo de las grietas se origina un comportamiento muy complejo de

esfuerzos al extremo que algunas ecuaciones usadas para corte tienen muy poco de similitud con
lo que sucede en la realidad.

g Nad YOI | et isnrrs corta tp
f.1.1 Deduccion del estuerzo cortante

Como se vio en el curso de Resistencia de Materiales, la intensidad de la fuerza de corte
se podra obtener mediante un diagrama cortantes. La fuerza de corte en una seccién del

elemento debe equilibrar a la fuerza cortante externa, las fuerzas de corte horizontal y vertical
en un elemento deben ser las mismas.

Para una viga homogénea, isotrépica, no agrietada, partiendo de consideraciones de equilibrio
interno del esfuerzo a flexién, la parte sombreada de la seccion de la viga estara en equilibrio
cuando el esfuerzo cortante horizontal sea;

VX AxixY I 4
T bl L8 oy SRS o
q=v % b flujo de cortante siempre es un méximo
I = momento de inercia de la seccion
Z = brazo de palanca interno
b= ancho de la viga
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Seccion Elementos Esfuerzos Flujo Esfuerzos
de viga de flexion  decorte  Cortantes

En forma simplificada, el ACI-2011 adopto la siguiente ecuacion:

UV
bwxd

7.2 Comportamiento del cortante y esfuerzo que toma el concreto

P Zonade V,,,, Zona de M, EAN
- d
v
f v
v 2 :
£ L
v

En la figura puede verse la combinacién de cortante y flexion en una viga de concreto,
produciendo como resultado un estado biaxial de esfuerzo. Cuando los esfuerzos principales
de traccion exceden a la resistencia a traccién del concreto, se formarén las grietas. En la zona
de “M,,,,” se producen grietas de flexién perpendiculares al eje del elemento. En la zona de
“Vyax € genera grandes esfuerzos de traccion, también conocidos como traccion diagonal,
los que se forman aproximadamente a 45° del eje del miembro, aunque en algunos casos estas
grietas se deben a la flexion.



Al aceptar este comportamiento veremos que luego de la formacion de grietas, o el elemento falla
o se produce un nuevo mecanismo de seccidn agrietada, habiéndose encontrado en las pruebas que
las grietas son mucho mas pequeiias de lo que podrian esperarse, debido a una serie de factores.

Antiguamente no se aceptaba la formacion de grietas en los elementos de concreto armado,
actualmente se aceptan pero condicionados a que los anchos de ellas no sean mayores a las
generadas por flexion.

La fuerza horizontal a transferirse a través de la zona agrietada de la seccién, permanece
constante. Luego: Para dt = vbw xdx

A d_aM ¥
bw dx dxxjd bwxjd

v

1

¢
/ .
277 | N
i 1 |V = q/bw
— = ~ — “
d bw id _ ; ‘\\ Eje neutro
As g |
i) i q= vild \\
! . Y
Seccion Esf. flexion Flujo cortante Esf. cortante

Cortante en seccion agrietada

7.2.1 Equilibrio en el tramo de cortante de una viga

=

En el cuerpo libre de una viga simplemente apoyada con esfuerzo cortante constante, pueden
apreciarse las fuerzas externas e internas que mantienen en equilibrio a este tramo, limitado
en un extremo por una grieta diagonal. La fuerza “V” transversal externa es resistida por las
siguientes fuerzas internas:

20
2 Lye %
e WS AN
a1 ' 6 |
(2). g
<L |
v v jdcota |
1K
5 vd
2
111
am v ) 6/ {va
/ Ha
& .VC




V¢ = Fuerza cortante a través de la zona a compresion.
Vd = Esfuerzo de flexion a través de la grieta que genera una fuerza o accion de dovela.

V = Componente vertical de los esfuerzos cortantes transmitido a través de la grieta
inclinada debido a la trabazon de las particulas de agregado.

G = Sumatorio de los esfuerzos de cortante producida por la trabazon de agregados.
M = momento de resistencia de la viga.
M =VxX=jd(T+ Vdcosa)

Ignorando la accion de dovela se simplifica:

M=Txjd
Como “M” y “T” fueron deducidas en las férmulas, no se producen en la misma seccién. La
traccion en el refuerzo a flexion a distancia (X — jd cot o) del soporte estd gobernada por la
distancia “X” del soporte de la viga.

Cuando 0 <45° = jdcota=d

Los mecanismos principales de la resistencia al corte:

_dM _d(@xjd)_ 4T . d(jd)

4 jd—
dx dx dx dx
I 1I

El termino I = jd (dT/dx) expresa como un miembro prismatico a flexion, donde “T” que es
variable, cambia a lo largo de la viga para balancear el valor del momento externo.

Si el brazo de palanca se supone que permanece constante donde d (jd)/dx = 0 surge la
accion de “viga perfecta” y se obtendrd. V = jd dT/dx = q%jd (resistird toda la fuerza “q”
de adherencia), cuando la adherencia entre varilla de acero y concreto es “cero” dT/dx = 0.

Luego, el cortante externo sera resistido mediante compresion interna inclinada entonces:

d(jd) __d(jd) il
V=T Ix =C ix donde “C” sustituye a “T

En un caso practico de un elemento de concreto armado, donde “q” (adherencia) no se
desarroll6 a plenitud, el grado en que cada mecanismo (I y II) contribuye a la resistencia al
cortante en distintas magnitudes de carga, depende de la compatibilidad de deformacion para
estas acciones.
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deslizamiento

II. Deslizamiento asociado con la accion de arco en una viga idealizada (q = 0)
7.2.2 Tipos de falla a cortante
Segun la relacion “a/d” se tiene:

Tipo I: Cuando 3 <a/d <7, el mecanismo de arco no puede soportar la carga de agrietamiento,
falla de mecanismo de viga.

Tipo II: Cuando 2 < a/d < 3, falla por accién de arco, falla por compresion por cortante, o
falla de traccion por flexion de la zona a compresion por encima de la carga de agrietamiento
diagonal.

Tipo II: Cuando a/d < 2.5 se produce la falla por aplastamiento del concreto, o falla por
accion de arco.

Nota: Cuando 1.5 < a/d < 7, manda el corte en el disefio, ya que no se logra la capacidad a
flexion de la viga.




Jiseno de estructuras de concreto armado. 1omao J

e A

7.2.3 Férmulas practicas proporcionadas por el ACI

Como se vio anteriormente, las vigas con una relacion (2.5 < a/d < 7) depende
considerablemente de la resistencia a traccién del concreto, se probd con cargas puntuales y
para vigas simplemente apoyadas. Para otros casos, como vigas continuas y cargas repartidas,
cambia también el comportamiento, y el ACI - 2008 nos proporciona férmulas practicas
para este efecto, considerando la resistencia a traccién del concreto (0.53 \/ﬁ) el control de
grietas (pw = As/ bwd) y la relacion M/Vd.

Ve Vuxd
Ve= =0.5+176p._ <093./fc
bwxd P Mu 7
Vud . ;
Donde: M— <1, Vu, Mu ocurriran simultaneamente.
u

Conservadoramente se usara:

Ve=0.53/fc

Comportamiento y esfuerzo de corte que toma la armadura

Se mantienen los mecanismos y comportamientos explicados para la seccion 7.2 (viga sin
estribos). En el caso de vigas con refuerzo en el alma, también se produce la accién de los
voladizos de concreto, que actian como voladizos pero con estribos, la fuerza de adherencia
AT accién de dovela y la flexiéon de voladizo (accién de armadura) que dan la fuerza de
“compresion diagonal”. Ver figura.

i 4 Cd, Ts

4 AT

1. Mejora la accién de dovela, el estribo soporta una varilla longitudinal cruzada por una
grieta inclinada.

2. Suprime los esfuerzos de traccién por flexion en los bloques de voladizo mediante la

Los estribos contribuyen en la siguiente manera:
fuerza “Cd”.

3. Limita la abertura de grietas diagonales.

4. Aumenta el confinamiento cuando los estribos estan cercanos.

5. Evita que se pierda la adherencia el aparecer las grietas en las zonas de anclaje, debido a
las fuerzas de dovela y anclaje.
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Cuando el refuerzo en el alma es analizado, disefiado y detallado adecuadamente, permite que
ademas que el comportamiento y la resistencia al corte del concreto “Vc” ya tratado, soporte
los esfuerzos correspondientes; y, ademds, que la armadura de acero resista las fuerzas “Vs”

adicionales.
7.3.1 Analisis del refuerzo de acero en el alma

La siguiente figura nos permitira analizar la relacion entre “Vs” (fuerzas externas de corte),

que resistira la armadura y las fuerzas internas. Notar la presencia de los puntales a compresion
diagonal.

2, | s !

cd_Ts\

AT
Equilibrio en "X"

Considerando equilibrio en el Nodo “X” para el poligono de fuerzas considerado.

Vs=Cd sen o.=Tssen B

S = jd (cot 0.+ cot PB)

de esta féormula deducimos:

Ts _ Vs Avx f5
s jd senP(coto+cotP) S
g Vs - Vs
bwx jd  bwxd

Nuevamente de las dos ecuaciones anteriores para fs = fy, tenemos:

Vs S x bw
Av= X
senP(coto+cotB)  fy

La fuerza “Cd” genera esfuerzos uniformes en los puntuales de la armadura, los que tienen
una profundidad efectiva de:

§'= 8 xsen o= jd xsen o.(cot oL+ cot B)
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. Los esfuerzos de compresién diagonal debidos a la armadura podran aproximarse asi:
Cd o Vs
bwx S’ bwx jd sen*o (cot 0.+ cot )

Vs
sen” oL (cot 0.+ cot P)

fed =

fed =

a) Para estribos verticales § = 90° se tiene:

Diagonales a compresion a, o = 45°
S xbw

fy
fcd=2Vs

Av=Vs

Diagonales a compresion a, 0. = 30°

Sxb
A 3BV

fy
fed =2.31Vs

b) Refuerzo inclinado en el alma f <90° se tiene:
Diagonales a compresion a, o = 45°
Vs S xbw

Av= +
(sen B+ cos B) b

_ 2V
1+ cot B)

fed

Refuerzo en el alma y puntales a 45°
Sxbw

Av=0,50x%
fcd=Vs

donde:

Vs = fuerza externa de corte que resiste la armadura.

Cd = fuerza que resisten los puntales a compresion.

Ts = resultante de todas las fuerzas en los estribos, a través de la grieta diagonal.
Ts/S = fuerza de acero del alma por longitud unitaria de la viga.

Av = éarea del refuerzo del alma espaciado a una distancia “S” a lo largo de la viga.
fs = esfuerzo en el estribo.

S’ = profundidad efectiva de los puntuales.
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7.4 Corte en viga segin el ACI - 2011

Las pruebas de investigacion efectuadas han demostrado que la resistencia a cortante de una viga
sin refuerzo en el alma, en especial la resistencia debida a la trabazoén del agregado, funciona
mientras el ancho de las grietas no sea muy grande; por lo tanto, en presencia del refuerzo en
el alma, la accién de viga resiste las fuerzas cortantes siempre y cuando las deformaciones del
refuerzo del alma no sean grandes; en otras palabras, que los estribos no lleguen a la cedencia.
Por lo tanto y como conclusion:

+ Antes que los estribos lleguen a la cedencia, o al iniciarse ésta, es permitido complementar las
acciones, tanto de resistencia del concreto como de los estribos para el esfuerzo cortante.

Vu=Vc+Vs

Las normas ACI ven el comportamiento y disefio por cortante en términos de fuerzas de
analizar como esfuerzos.

Esfuerzo de corte necesario < esfuerzo de corte de disefio

Vu<@ Vn
Vu<@Vc-0 Vs

Vu = fuerzas de corte ultimo (amplificada).
@ Vc = fuerza de corte que toma el concreto.
@ Vs = fuerza de corte que toma el acero.

Calculo de “Ve”

+ Cuando en una viga se cumple In/d > 5.

+ El corte se calculara para el cortante “Vu” a la distancia “d” de la cara del apoyo.
* Se podran emplear las siguientes formulas:

» Para elementos sujetos unicamente a cortante y flexion:

Ecuacion simplificada
Ve =0.534fcb_xd (1)
Ma4s detallado:
vﬂ:[O.S?LJf’cH?ﬁpw ;}d] b, d @

- v, d _ ik
Pero v,.=<0.93 4/ fc b d ; r <1l vy p“‘_bwd

u

Muy Vu = ocurren simultdneamente en la accion considerada
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+ Para elementos sujetos a compresion axial, corte y flexion

vc=0.53(1+ o ]k\/ﬂbwd ?3)

1404,

« Paraelementos sujetos a traccion axial significativa, el refuerzo por cortante debe disefiarse
para que resista el corte total.

vc=0.53{1+ L) ]x Jfeb,d 4)

354,

Dan Nu (-) para traccion.

« Para elementos sujetos a compresion axial, se puede utilizar la ecuacion (2) para calcular
Vux cf

“V¢”, sustituyendo “Mn” por “Mu” y en N - Luego no estara limitada a “1” donde:
u

(4h—d)

Mn =Mu - Un &)

vc = no debe tomarse mayor que:

v, =093AFcb, d |1+ 6)
354,

cuando “Mn” de ec. (5) es negativa

Ve = se calculara por la ec. (6)
7.4.1 Tipos de refuerzo por corte

* Fuerza cortante: Secciones circulares

Para secciones circulares se puede tomar d=0.8hy Ve =0.053+/ f ‘¢ 0.8 h?; 0, alternativamente,
tomar la seccién cuadrada equivalente en drea. Se pueden usar refuerzos espirales o estribos
circulares.

Donde: y 0.53 ’_f'c i
c=

2
\/H[z_scrf“_u]
Vi

Av = 2Ab estribo
d=0.8h

* Fuerza cortante: Secciones criticas
Se tomara a “d” de la cara cuando:
a) La reaccion en el apoyo sea de comprension.
b) Cuando las cargas estan aplicadas en la parte de la viga.
¢) Cuando no existen cargas concentradas entre la seccion critica y el apoyo.
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Se tomar4 la cara del apoyo cuando:

a) La reaccion en el apoyo es de traccion

b) Cuando las cargas estan aplicadas en la parte inferior de la viga

¢) Cuando existen cargas concentradas entre el apoyo y la distancia “d”

7.4.2 El refuerzo resistente por cortante “Vs”

Tipos de refuerzo por cortante:

a) Estribos perpendiculares al eje del elemento.

b) Malla soldada con alambres localizados perpendicularmente al eje del elemento.

¢) Estribos que formen un dngulo de 45°, 0 mas, con el refuerzo longitudinal por traccion.

d) Refuerzo longitudinal con una parte doblada que forme un éngulo de 30° o mas, con el
refuerzo longitudinal por traccion.

e) Combinaciones de estribos y refuerzo longitudinal doblado.

f) Espirales.
fy <4220 K/em?

7.4.3 Limites de separacion para el refuerzo por corte
i . . d
« Separacion “S” perpendicular al eje del elemento < )

- Los estribos inclinados y el refuerzo doblado deben estar espaciados, de forma que cada linea
de 45° que se extienda hacia la reaccién desde la mitad del peralte del elemento d/2, hasta el
refuerzo longitudinal de traccién, debe estar cruzada por lo menos por una linea de refuerzo
por corte.

+ SiVs> 1.1, f'cbwxd

Syax = /4

2 | S s .,Sz.._

cgl.-":ilb S=dn2
5, 30 em El menor 5, | 8=d4 si

24 @ Est Vs> 1.14/fcxbxd
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7.4.4 Refuerzo minimo por corte
+ Debera colocarse un area minima de refuerzo por corte cuando en un elemento de concreto
armado sujeto a flexion se cumpla:
Vu>12x0xVe
excepto en:
a) Losasy zapatas
b) Losas nervadas

¢) Vigas donde “d”<25cm

“d” <2 1/2 (espesor del patin)
“d” < 1/2 (ancho del alma)

escoger el mayor
si Vu<Ve

corte min Av = (3.50 bw x S) / fy (en general salvo que no se incluya en el caso anterior)

» Cuando el momento torson “Ti” <¢ (0.13/fc3, X* y), y se requiera refuerzo en el alma por
analisis, o refuerzo minimo, se calculara asi:

A 35l:vw><S
V=3s—
fy

« Cuando “Tw” > ¢ (0.13/f'c¢ 3 X? ), y se requiera refuerzo en el alma por analisis o refuerzo
minimo se calculara asi:

Akt
' =i [
fy

At=4rea de 1 rama de 1 estribo cerrado que toma torson cada “S”

7.4.5 Diseiio de refuerzo por corte

DeVu<@Vn y ©OVn<0@(Vc + Vs)
Cuando Vu > @ V¢ = Vs se calculara:

» Para estribos verticales:

Avx fyxd
PR, ey DAV XA
S S
» Para estribos inclinados:
(Vu <0 VC)S
e ——
D xfyxd
Avx + d
i fy(sena +cosa)
S
(Vu—-@ve)S
Av =
O fy(seno +cosa)d
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* Para varillas dobladas a la misma distancia del apoyo:

Vs =Avxfyxsena

(Vu—-0 Ve)

= O fy sena

donde:
Vs <08,/ fcbwxd 6
(Vu-0Ve)<00.8,/fcbwxd
* Para varillas dobladas y paralelas a diferentes distancias del apoyo.

_ Avx fy(sen 0.+ cos o)d
S

Vs

* Solamente las 3/4 partes centrales de la porcién inclinada de cualquier varilla longitudinal
doblada se considerar4 efectiva para refuerzo por corte.

Vsiux $2.15/fexbwd

* Para cortante y torsiéon combinados ver Concreto armado 11, del mismo autor.

* Para corte friccion, ménsulas y braquetes ver también Concreto armado 11.
7.4.6 Cortante en losas y zapatas

La resistencia al cortante en losas y zapatas en zonas cercanas a las columnas o apoyos, debe
verificarse y diseflarse para la mas critica de una de las dos condiciones siguientes:

a) Corte viga: a una distancia “d” del apoyo a todo lo ancho del tramo (usar las formulas ya
vistas para “Vc¢”)

b) Corte de dos direcciones: a una distancia siguiente de “d/2” en forma perimetral. Se
disefiara de la siguiente manera:

Cl
Vc=0.2’?(2+€i}/f'cxboxd
"
C2
: Cl1
Ve<1.1yf'exboxd donde ]3c=a C1 =2

bo: perimetro a la distancia “d/2” de la columna
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7.5 Ejemplos

Ejemplo N° 1 - 7Tim

Disefiar los estribos (Av y “S”) para la siguiente viga
simplemente apoyada:

bw :35cm. e A .y
fc :210 K/em?

fy 2,800 K/em? Y .
d :50cm e
Wu : 7 T/m

1. Célculo del cortante actuante:
Enel apoyo Vu=7x9/2=315T
a la distancia “d” Vu=31.5—-7 (0.5) =28 T del apoyo.
2. Esfuerzo admisible de corte: A =1
@Vc=00.53Abwxd
@ Ve =0.85x0.53x35%50 = 11424.64 kg

3. Encontrar “Xc _Xe

(4.5 - Xc)/45 =0 Ve/Vu |

Vu e

XC=45 {l —(GVCNU)} | ovVe 7
= _ o (a\;cf:]:' | |
Xc=45 {1—(11.42/31.5)} =2.87m 4 |

A - . —
4. Calcular “Xm” => a partir de Vu=0 Vc/2

Xm = 4.5 [(31.5 — 5.71)/31.5] = 3.68 m

5. Calculo del espaciamiento entre estribos tipo “U”

S = @ Av.fy.d/(Vu -0 Vc)

Usaremos estribos de @ 1/2” = Av =2.53 cm?

a la distancia “d” del apoyo:
S = 0.85 (2.53) 2800 % 50/(28 000 — 11424)
S=18.16 cm

Podra ir aumentando el espaciamiento “S” a medida que disminuya el corte. Por ejemplo,
a5x%18 —7.5=97.5 cm. se tiene S = 0.85 (2.53) 2800 x 50/(13255) = 22.7 cm




6. Verificar el espaciamiento maximo “S” entre estribos:
S $d/2=25cm

S,

x2S 60 cm

iy Para ¢1/2 =>S=Avﬂbw=M=5?.83 cm

hy
> 3.5%35

(

< Usar S,y =25cm

Detalle de la viga

|
[

7.5¢cm

5@ 18 cm . 3@22cm |

Ejemplo N" 2

8@ 25cm

Calcular el espaciamiento de estribos de @ 3/8” en la siguiente viga sometida a flexioén y traccién

axial.

f'c =250 K/cm (concreto con arena liviana)
fy = 2,800 K/cm?
Mu=16T-m e [

40 cm

Vu=15T
Nu=-13T

25

45

1. Célculo del esfuerzo permisible del concreto por corte como “fet” = no se especifica.

\Jf ¢ = se reducira por el factor A = 0.85 (concreto liviano)

avc=0.85(0.85)0.53[1+ A, ]L/f’c b,d

354,
130000
—0.85%0.53| 14 ——0 22 _|0.85%x/250x25 x40
% [ 35><45><25]

(Viu—0 Ve)<0.85 (0 2.1/ f ¢ xbwxd)

ov =405535kg
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2. Verificar si cumple la seccién transversal:
(Vu—0Ve)<0.85(0 2.1/ fcxbwxd)
9.142T7 <0.85(0.85x2.14/250 x25%x40)=23.99T

92T <2399T .. OK,

3. Célculo para corte total segiin norma ACI - 2008

04, f, d 0.85x1.426x2.800x40
R 15000

u

§=9.02 cm

=9.02 cm

3. Verificar SMAX de estribos:
(Vu—Ve)<0.85(1.1fcxbwxd)=0.85x1.1
J250 x25 x40 = 14783.65 kg
9.14T<14.78T .. OK.

SMAX <d/2 =40/2=20cm

SMAX = (para estribos @ 3/87)

Av fy  1426x2800
3.5xbw 3.5%25

oo SMAX =20 cm

SMAX = =45.,63 cm

Respuesta: USAR Estribos @ 3/8” @ 14 cm

Ejemplo N° 3
Se tiene la columna siguiente, verificar si cumple por corte para los dos casos de carga que se

indican:

a) Mu=13 T-m b) Mu=13T/m
Pu=75T Pu=5T
Vu=10T Vu=10T
f’c =210 K/cm? f’¢ =210 k/cm?

fy = 2800 K/em? fy = 2800 K/cm?
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: Pu

41.89 , Muny,
A | T e el

' | vu
Vu 30cm |
:3‘8 cm
Vu |
37 M
@ 38" @30 cm Pu

Solucion:

1. Célculo del corte que toma el concreto:

1.905

d=40—[3.8+0.953+ ]=34.29 cm

N,
=00.53 [1+——— |\ [/’ b,d
= [ 140><AJ feb

750000

gy =085%0.53| 1 +——
140x30x40

:|1X\l250 x30%34.29

o Ve=10578.5 kg

T>10T .. Elconcreto toma el corte.

Caso (b)
1. Célculo del corte que toma el concreto

¢Vc=0.85><0‘53[l+0.0071 5002 ]V’ZSO x30x34.29

30%40
0 Ve =7544.25 kg

7.54 T<10T .. Disefiar estribos para tomar el exceso de corte

2. Calculo de SMAX
SMAX =d/2=34.29=17.14cm; 30 cm .. No cumple. |

3. Probar con SMAX =17 cm

O Av fyd _ 0.85x1426x2800(34.29)
hy 17

O Ve+oVs=7.54+6.85=14.39>10T .. O.K.

= 6845.7 kg

OVs=

L




ADHERENCIA, ANCLAJEY
LONGITUD DE DESARROLLO

8.1 Adherencia y anclaje

La adherencia es un factor fundamental en el comportamiento del concreto armado, si no
existiera adherencia entre el acero y concreto, se tendria practicamente lo equivalente a una viga
de concreto solamente, y no compuesta como se pretende, porque el acero estar desligado del
concreto; por lo tanto, el criterio que asume igual deformacion entre acero y concreto, que es
fundamental en la teoria de concreto armado, no funcionaria.

Los mecanismos principales que permiten que se produzca la adherencia entre acero y concreto
son basicamente la adhesion quimica, la friccion y el aplastamiento o cortante que se produce
entre las corrugaciones de la varilla y el concreto que la rodea.

Los dos primeros factores desaparecen rapidamente a la presencia de pequefios esfuerzos,
quedando el ultimo que es el que fundamentalmente actiia.

En suma el “esfuerzo de adherencia” viene a ser el esfuerzo de corte entre la cara de la varilla y
el concreto circundante. Las fuerzas de adherencia se producen cuando los esfuerzos de disefio
cambian entre dos secciones, luego:

x4, d
= g s —-—Af; bl TH Af;
2 4
u = Esfuerzo de adherencia, que es la fuerza cortante por area unitaria de superficie de varilla.

Il

q Cambio de la fuerza de la varilla en la longitud unitaria.

Yo = Area superficial nominal de una varilla de longitud unitaria.
db = Diametro nominal de la varilla.

A fs = Cambio del esfuerzo del acero en la longitud unitaria.

Ab = Area de la varilla.

La corrugacion superficial de las varillas aumenta la resistencia por adherencia. En comparacién
a las varillas lizas, hay que mencionar que los requisitos de disefio por adherencia y anclaje en
los cédigos o reglamentos, son completamente empiricos, los mismos que seran estudiados con
bastante minuciosidad en éste capitulo, lo cual permitira detallar el refuerzo en forma eficaz.

Podemos distinguir claramente dos casos de formacion del esfuerzo de adherencia:
a) En el anclaje de las varillas.

b) En el cambio del momento de la varilla a lo largo de su longitud, debido a la variacion del
momento flector en el miembro (adherencia por flexion).
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8.2 Adherencia por flexion

Veremos inicialmente la accién de la viga en el tramo del cortante, que, debido al agrietamiento
por flexion, se produce una especie de conjunto de bloques en voladizo con base en la zona
de compresion de la viga. Luego se vera que para que se produzca en accién de viga perfecta,
deber resistirse efectivamente toda la fuerza “q” de adherencia; y se vera como los voladizos de
concreto podran satisfacer estos requisitos, analizdndose como un voladizo. (Ver figura).

Sc
. P
V¢ Zonade compresion Vh M'g. - P = Vh
C
Va 4
5 Va, he PALN Y
vd, | vd Ve,
. AT

a) El aumento de la fuerza de traccién en el refuerzo de flexion entre grietas adyacentes, da
como resultado una fuerza de adherencia.

A=T,+T,

b) Si se producen desplazamientos de cortante en las dos caras de una grieta, pueden generarse
esfuerzos cortantes Va, Va,, debido a la trabazon del agregado.

¢) Los mismos desplazamientos de cortante pueden también inducir fuerzas de dovela Vdl
Vd2, a través del refuerzo a flexion.

d) En el extremo empotrado de los bloques en voladizo, se inducen una fuerza axial “P”, una
fuerza transversal “Vh” y un momento “M”, para equilibrar las fuerzas ya mencionadas en el
voladizo.

Considerandose la distribucién de esfuerzos de adherencia “u”, distribuidos uniformemente

entre dos secciones cualesquiera proximas entre si. El equilibrio de un tramo corto de varilla

requiere que:

AT =ux Y, *xA, paraque ocurra la accién de viga ideal debe:

T = varia proporcionalmente a “M”

M = momento flexionante externo
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=——:—XA
Jd Jd "
= T+ A
~Taxg (implificads) e
0 L__‘Ax
e,
4 N_T ‘ L N i
es \y "_ eje de referencia
& T " refuerzo

Puede apreciarse que se produce esfuerzo de adherencia en una regién de Momento flector
constante, inclusive para esfuerzo cortante igual a “cero”. Si se provee de suficiente longitud de
anclaje para las varillas, no ocurre la falta producida en el esfuerzo de adherencia por flexion.

Las consideraciones de adherencia por flexion piden que se verifique la longitud de anclaje en
las regiones de los miembros, donde el momento flector es “Cero”.

M = 0,VMAZX de adherencia)

* En soportes simples (produce altos esfuerzos
*  En puntos de inflexion

8.3 Analisis y comportamiento de la resistencia por adherencia

Esta resistencia se considera producida por adhesién quimica, entre el concreto y la varilla,
aunque una vez rota esta adhesion, quedard solamente la friccién y la trabazon entre varilla y
pequeiias particulas de arena.

La friccion depende de las caracteristicas superficiales de la varilla, prueba de ello es que a veces
se prefiere superficies algo oxidadas.

En el acero corrugado la adherencia es grande, debido a las costillas o corrugaciones del acero y
el concreto que cubre la superficie.

AT .

~ ldb (@b aw
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Analizaremos la resistencia por adherencia entre dos costillas de una varilla.

Considerando que:

1. Va = Esfuerzos cortantes por adhesion en la superficie de la varilla.

2. fb = Esfuerzos de apoyo contra la cara de la costilla.

3. Vc = Esfuerzos cortantes en la superficie cilindrica de concreto entre las costillas adyacentes.
Luego:

d b +db’
AT =nxd" X (b+cVa+————* fo=CXx Vexmxd",

Podemos deducir que al perderse la adhesion superficial en la varilla al aumentar la carga,
la friccién actiia en forma muy pequefia, pudiendo despreciarse el valor “Va”; en cambio, la
resistencia por apoyo, que se produce alrededor de las costillas y luego el corte en el concreto, si
son significativos. Luego tendremos:

b= 0.1 C = C = espacio entre costillas

d"b* - d'b?

a ~0.05d’b = Area de apoyo de una costilla =X =nxdbxa

Luego:
AT =mxd, xax fo=nxCxV,

a
‘l}c :-—be
[

La relacién a/c nos permite encontrar una relacion Optima en el comportamiento de las
corrugaciones por diversos tipos de falla, se ha encontrado que la relacién 6ptima a/c = 0.065 y
los requisitos del ASTM A-305 son 0.057 < a/c < 0.072

superficie de falla

UL T,
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8.4 Efectos de la adherencia por la ubicacion de las varillas

La ubicacion de la mezcla afecta la calidad del concreto; por ejemplo, en zonas bajo varillas
o particulas de agregados, puede dar origen a la formacion de capas suaves o esponjas
especialmente cerca a las corrugaciones, pudiendo ocurrir grandes deslizamientos.

p

La adherencia es menor en varillas colocadas de forma horizontal que de forma vertical. Las
varillas en capas saperiores en vigas y losas, tienen menor resistencia a la adherencia que las
varillas inferiores, debido a que la ganancia de aire y agua es mayor en las zonas superiores.
También deben tomarse en consideracion los efectos de movimiento relativo por asentamiento,
y pérdidas de agua debido a agujeros o rendijas en las formas o encofrados. Por todas estas
razones, el reglamento considera un aumento en 40 % en la longitud de desarrollo de las varillas
superiores con respecto a las inferiores.

8.5 Fallas por fisuracion

Pueden producirse fisuraciones en tramos sometidos a cortante, a lo largo del refuerzo por
flexion, considerando las siguientes combinaciones:

a) Esfuerzo de traccion producidos cerca a cada grieta por flexion.

b) Para transferir grandes fuerzas de adherencia se produce esfuerzo a traccidén perimetral,
debido a la accion de cufia por el concreto comprimido en las corrugaciones.

¢) Esfuerzos de traccion transversal, debido a la accién de dovela del esfuerzo a flexion, debido
a las grietas por cortante. Estas fuerzas reducen la resistencia por adherencia.

8.5.1 Confinamiento

Un confinamiento bueno en la zona que recubre la varilla restringe el ensanchamiento de las
grietas de fisuracion. Un mayor recubrimiento aumenta la resistencia a la fisuracién. Pero hay
que aclarar que el espesor adicional del recubrimiento no es proporcional al mejor rendimiento
por adherencia. Aparentemente, el beneficio en el aumento de recubrimiento es mayor en las
varillas superiores de tamafio mediano. La accién del recubrimiento se elimina cuando se
produce la accién de dovela, y ésta afecta la adherencia.

Los estribos, en especial cuando su separacion es pequefia, impiden la apertura de grietas que
se formen a lo largo de las varillas embebidas, y permiten que se transmitan mayores fuerzas
de adherencia. Este comportamiento es posible en algunos casos si se transmiten esfuerzos
cortantes mediante la trabazon de agregado, a través de las grietas de fisuracion.
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8.6 Longitud de anclaje o desarrollo del refuerzo

El andlisis efectuado anteriormente, muestra el mecanismo de adherencia entre concreto y acero,
y los esfuerzos que se generan en ambos. Debido a que el patrén de fisuras es impredecible, no
es real calcular el anclaje considerando los esfuerzos producidos a lo largo de la varilla.

El ACI calcula la longitud de anclaje para asegurar la adherencia entre acero y concreto. La
longitud de anclaje es la longitud de la varilla de acero, que se requiere embeber en concreto para
garantizar el desarrollo de su resistencia de disefio, a partir de una determinada seccion critica.
La longitud de anclaje depende de las caracteristicas de la barra: didmetro y recubrimiento, y del
concreto que la rodea: el cual puede ser concreto normal o concreto ligero.

La longitud de anclaje del refuerzo bajo esfuerzos diversos, se calcula considerando el valor
A« f'c, el cual esta limitado a 26.5 k/cm? (ACI-12.1.2); ello debido a que para concretos de alta
resistencia, la longitud de anclaje no se reduce proporcionalmente al incremento de / fc.

8.7 Longitud de anclaje en varillas con acero en traccion

El anélisis para el calculo del anclaje de varillas en traccion ha sufrido muchos cambios, llegando
a hacerse, en el cddigo ACI-89, bastante laborioso. Actualmente, ha sido simplificado como a
continuacion se aprecia.

Formula que calcula la longitud de anclaje del acero en traccion “Ld”

2‘ = db fy ll’rtll;ellfs (I)
“injr (cbuc,,]
db

: Longitud de desarrollo /,> 30 cm

: diametro nominal de varilla o cable (cm)

: Factor de ubicacion de la barra

: Factor de tratamiento superficial del acero

: Factor de diametro de la barra

: Factor de agregado ligero

: Recubrimiento o medio espaciamiento de las barras entre ejes, el que sea menor

RS P A

- Indice de refuerzo transversal
C+K/Jd <2.5

: Esfuerzo de compresion especificado
: Esfuerzo a la fluencia del acero de refuerzo

SH




En esta expresion y en las tablas I y II el término 4/ /¢ serd < 26.54 kg/cm?.

Los valores de los diversos factores que intervienen en la ecuacion (I) para diversos condiciones
se presentan en la tabla siguiente.

Ubicacion de  « Varillas superiores - 1.3
labarray, = Otras varillas 1.0
 Varillas o alambres con recubrimiento epoxico y
Tratamiento recubrimiento menor que 3d, y espaciamiento libre
superficial del ~ menor que 6d, 1.5
acero y, » Otras varillas o0 alambres con recubrimiento epdxico 12
* Varillas sin recubrimiento epdxico 1.0
Diametro de la * Alambres y varillas menores a la #6 0.8
barra y, * Varillas iguales y mayores a la #7 1.0
 Concreto con agregado ligero 1.3
Aliggr:foai? « Concreto con agregado ligero y f_ especificado | \/ﬁff = 1.0
» Concreto con agregado convencional 1.0

Es conveniente efectuar algunas aclaraciones en torno a la TablaA. En primer lugar se denominan
a aquellas que se ubican por lo menos 30 cm encima del concreto fresco y que, por lo tanto,
tiene mas burbujas de aire rodeando la varilla. En estos casos, la adherencia acero-concreto, se
ve reducida por lo que el factor de ubicacioén del refuerzo es mayor que la unidad. En segundo
lugar, el producto de los dos factores no debe exceder 1.7.

De la expresion (1) serd igual a la distancia del centro de la varilla a la superficie de concreto
mas cercana o a la mitad de la distancia centro a centro de las varillas o alambres desarrollados,

la que sea menor.

El indice de refuerzo transversal sera evaluado con la siguiente expresion:

A T,
K= 105650 (H)
donde:
AL s Area de refuerzo transversal en una longitud igual a s
f, : Limite elastico del refuerzo transversal
s : Espaciamiento maximo del refuerzo transversal a lo largo de I,

=

: Ntiimero de barras ancladas o empalmadas a lo largo del plano de deslizamiento




Para simplificar el disefio, el codigo permite considerar nulo el indice de refuerzo transversal,
aunque los estribos esteén presentes.

Para situaciones particulares que se presentan comiinmente en el disefio, el cédigo del ACI
propone como alternativa, expresiones mas sencillas para evaluar la longitud de anclaje en
(ACI-12.2) las cuales se presentan en la Tabla B.

l'.l‘.." Fyvag TAG AT ”
dDld b CXPICsIOncs PDdid Cvdilldl

Espaciamiento libre entre varillas
desarrolladas o empalmadas no
menor que d, recubrimiento

mayor o igual que d, y estribos vV, v,
superiores al minimoalolargodel, L= de I= 5—_—.3' N \/Z d,

o espaciamiento libre entre varilla
desarrolladas o empalmadas no
menor que 2d, y recubrimiento

mayor o igual que d,.
Lvy A
ot B REE g s L W
Otros casos 4T ;—f,c b T35y ;——f,c b

Si en las formulas anteriores reemplazamos los valores normales para v, = 1, y, = 1,y A =1
tendremos: para fc = 4200 k/cm? y f’c = 210 kt/cm? lo siguiente.

Espaciamiento > d,
Recubrimiento > d,
Estribos a lo largo del anclaje o espacimiento = 2d, I=44d L=854d

Otros casos I,=66d  1,=82d,

Nota: Si no se cumplen los requisitos de espaciamientos y estribos, las longitudes de anclaje
deben ser 50% mayores.

En los miembros sometidos a flexion, la longitud de anclaje en tension podra ser reducida si
el 4rea de refuerzo requerida por anélisis es menor que lo indicado (ACI-12.2.). En este caso
el factor de reduccion serd: A, . ol s provistar £53 provisién no es valida cuando se requiera,
especificamente, que el esfuerzo sea anclado para desarrollar su esfuerzo de fluencia. Tampoco
es valida en zonas de riesgo sismico. Siempre que se cuente con espacio suficiente para derrollar
totalmente el refuerzo, es aconsejable no tomar en cuenta este factor para tener mayor margen

de seguridad ante una eventual sobrecarga de la estructura.




On

Debido a que el concreto no presenta figuras que generen una distribucion irregular de esfuerzos,
la longitud de anclaje en compresion es menor que la longitud de anclaje en traccion.

La longitud basica de anclaje a compresion, se calcula con las formulas que se dan a continuacidn,

y luego se le afecta los factores correspondientes a cada caso en forma analoga al cédigo ACI
anterior al 95.
5y

Ve

1, >0.004 db fy

I,,=0.08 db

y debera cumplirse:

Factores que multiplican al valor 1

1. Factor de correccion por exceso de refuerzo. Si el refuerzo provisto es mayor que el requerido,
multiplicar por:

s requerida s provista

2. Factor de correccion por refuerzo transversal. Si las varillas estan sujetas por refuerzo transversal
espiral de didmetro no menor a 1/4", y con paso menor que 10 ¢cm, o por estribos de didmetro
no menor al #4, y espaciados a menos de 10 cm, centro a centro, multiplicar por-0.75

3, ldc>20 cm

Los ganchos se utilizan cuando el espacio disponible en el elemento no es suficiente para
desarrollar toda la longitud de anclaje del refuerzo. Se utilizan los ganchos estandar propuestos
por el codigo del ACI. Asimismo, el codigo da las dimensiones para diferentes diametros de
varillas. Los ganchos sirven de anclaje s6lo a varillas que se encuentran en traccion, no asi para
acero en compresion. El gancho a 135° es permitido en estribos en zonas sismicas.

dp dy
R
| Gdb 5, 44, #5
Seccion e
critica 12db . | 12db #6, #7, #8
df’ db 1
4d : :
3 4d, ok #Ia #8 o
36.5em Sdy, #9, #10, #11
6dy #14, #18
Lin

(a) Gancho estandar (b) Gancho estandar para estribos




Es necesario tener mucho cuidado con las dimensiones del gancho, las que son muy importantes
para asegurar su eficiencia. En el tramo recto se desarrollan esfuerzos de adherencia; y en la zona
curva, esfuerzos de aplastamiento en el concreto. Puede fallar si no se cuenta con recubrimiento
suficiente, en cuyo caso el concreto se desprende debido a los esfuerzos radiales que genera la
presencia de las corrugaciones de la varilla, o si se produce aplastamiento del concreto adyacente
a la porcion curva del gancho.

La longitud de varilla utilizada para fabricar un gancho estandar, desarrolla aproximadamente la
misma capacidad de adherencia que una varilla recta de la misma longitud; es decir, la curvatura
del gancho no le agrega adherencia adicional al refuerzo. La falla se produce por aplastamiento
del concreto en la porcion curva.

Para calcular la longitud de anclaje del gancho estindar, se determina primero una longitud
basica de anclaje, y luego esta es afectada por una serie de factores.

La longitud basica de anclaje de un gancho estiandar

0.075
th>[ wefy:|xdb

= ﬁf}
Factores que afectan L : .

Para fy = 4200 K/em?, y, = 1,1 =1es

1, =318

VI

(3-8)
Condicién L, =8 db, L > 15cm

hb — hb =

Factores que afectan la longitud bésica de anclaje del gancho estdndar.

a) Ganchosa 180° fabricados con varillas iguales o menores ala#11 cuyo
recubrimiento lateral es mayor que 6.5 y ganchos a 90° que satisfacen

las condiciones anteriores y ademads tienen un recubrimiento detras Wit
del extremo del gancho mayor que 5 cm.

b) Para ganchos de 90° en barras iguales o menores a la #11 encerrado
por estribos perpendiculares a la barra con s < 3d, a todo lo largo de 08

[, con el primer estribo ubicado a < 2d de la cara del gancho o con
estribos paralelos a la barra con s < 3d, a lo largo del gancho.

c) Para ganchos de 180° en barras #11 o menores con estribos
perpendiculares a la barra a todo lo largo de I, y espaciados a s < 3d, 0.8
con el primer estribo a 2d de la cara del gancho.

d) Ganchos ubicados en secciones donde el refuerzo provisto es mayor A requrid

que el refuerzo requerido. o
e) Ganchos embebidos en concreto ligero. 153
d) Ganchos fabricados de acero con recubrimiento epdxico. 1.2
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La longitud de anclaje con gancho debered satisfacer (ACI-12.5.1):

I, > 8d,

v no debera ser menor que 15 cm.
Condiciones que deben cumplir los ganchos estdndar:

j - = 6.5cm

A |e

2

1 J Seccién 1 - 1

Gancho a 180°

Ve 265 cm.

3 e
I 1
s ®

SIS | Seccion 2 -2
z5em

Gancho a 90°

A s

e— e
<2d, <=3d,
Estribos perpendiculares a la varilla principal _:

G
iz =

%

i . N<D
. e

doblado del|
gancho i

Estribos paralelos a la varilla principal
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d estribcés
menos ae requeridos
d, 65 mm | g a / .|~ menos de

“dh _ | 65 mm

l 53dh ' seccion _
- <2d, A-A

8.10 Empalmes de varillas

Los empalmes de varillas se emplean cuando se requiere continuar con la longitud de la varilla
de refuerzo, o también cuando se necesita cambiar de didmetro de varilla.

Normalmente pueden efectuarse los empalmes de tres maneras:

* Por traslapes de varillas.

* Empalme soldado (utilizando soldadura de arco).

* Empalme mecanico (usando aditamentos mecanicos que unen las varillas)

A. Empalme traslapado

Se realiza con dos varillas que se traslapan con una longitud de traslape dada, es mejor
que entre traslape estén las varillas unidas, de manera que puedan amarrarse con alambres.
En caso no sea posible, estas no deberan tener mayor separacion que 1/5 de la longitud
de traslape ni mas de 15 cm para evitar que se genere agrietamiento. N no se usara este
procedimiento en varillas de ¢ > 13/8"

B. Empalme a tracciéon

Considerando que los traslapes deben ser escalonados en varillas adyacentes, se tiene
empalmes clase A y clase B

Clase A

Clase B

Clase A:

Clase B:

£=10¢
£=131%,
£.230cm

Cuando el 4rea de refuerzo en la seccion es, por lo menos, el doble de la necesaria
por andlisis. Cuando la mitad del acero o menos se traslapa en la longitud del
empalme.

En todos los demas casos.
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(. Empalme a compresién

A diferencia del empalme a traccién, la longitud del empalme a compresion es menor por no
presentar agrietamientos.

El célculo de empalme a compresion sera:

a) Si fy <4200 kg/cm? £,=0.007 fe d,

b) Si fy >4200 kg/cm? £,=(0.013fy —24)d,
Si e <210kg/em? [ =/ x1.33

L .230cm

] 1 Prabhlemiaec do anlioant i
8.11 Problemas ae apiicacion

Problema 1

e
==
-

-

Se tiene una conexion viga-columna en un Edificio con estructura aporticada.

Las dimensiones de la viga son L = 25 cmxh = 55 c¢m, asi como d = 45 cm, Mu = 24.5 T-m
As(-) = 18 em’, pudiendo usar 2 ¢ 1 3/8" A_=20.12 cm?. La viga tiene cuatro estribos de ¢ 3/8"
espaciados cada 7.5 cm, seguidos por estribos de ¢ 3/8" espaciados a 13 cm en la zona del apoyo.
Se usaréa concreto del Peso Normal de fc = 280 kg/cm? y fy = 4200 kg/cm?, recubrimiento de
3.8 cm. Encontrar la minima longitud de desarrollo 1, a la que puedan ser cortadas las varillas
negativas.

S5em.

T

2.9138"

]
) |
_I_l,_ o+ ll é

s
e
o o] '

' T

Solucion:
Espaciamiento horizontal entre varillas =25—2 (3.8 +0.95 + 3.58) = 8.34
=2.33d, para¢13/8"

El recubrimiento sera =0.95+3.58=453cm61.26 d, para ¢ 1 3/8"

Recubrimiento superior 10-3.58/2=8.21cm
2.29 db




Disefio de estructuras de concreto armado.

Luego, tenemos que estos valores cumplen con los correspondientes a la parte (b) de la tabla 1;
por lo tanto, para varillas superiores no pintadas y con concreto de peso normal, se tienen los
valoresa=1.3,=10yA=1.0

_ f,wv.d,  4200x1.3x1.0xd,

T53IMf, 5.31x1.04280

_ 4200x1.3x1.0%3.58

I
e 5.31x1.0+/280

=219.99 cm =220 cm

Este valor 1, = 220 cm puede ser reducido considerado el valor exacto de acero necesario.

220x18

Por lo tanto 1, = _ZWZ_ =196.82 cm

Si se quiere tener un valor mas afinado utilizando la férmula inicial.

]' % fy % "p:well‘rs db

L=351" Jr. [CJFK”J

d,

« Espaciamiento entre varillas a centros ¢ 1 3/8"

25 -2 (3.8 +0.95 + 3.58/2) = 13.08 cm
13.08/2 = 6.54 cm

« El recubrimiento lateral al eje central de varilla:
3.8+0.95+3.58/2=7.44 cm

+ El recubrimiento superior sera:
h-d=55-4510cm

El menor de los 3 valores anteriores controla el disefio.
Luego C=6.54 cm

El agrietamiento potencial estaré en el plano horizontal de las barras, y al calcular A_se usara el
doble del 4rea del estribo, considerando estribos de ¢ 1 3/8" y espaciados a 13 cm.

4,%f,  0.713x2x4200
K= 105.6(s)(n) ~ 105.6(13)(2) S

C+K, 6.54+2.18

e =2.435<2.5
d, 3.58




Luego:
1 4200 1.3x1.0x1.0x1.0

= X x
3.54 /280 2.435

ld=135.5cm

x3.581

Considerando el area de acero exacta.

18
135.5Xm~ 121.22 = 121.22 cm < 196.82 cm

Esto significa que si usamos la féormula general tendremos valores aproximados que con la
formula simplificada.

Problema 2

Considerando el mismo modo del problema anterior, calcular la longitud de anclaje de barras
doblada a 90°, con un recubrimiento de 5 cm a la cara exterior de la columna.

El ancho de la columna es 40 cm y el de las varillas son de ¢ 1 3/8”

Solucion:

Se usara la formula siguiente ”

lth 318?
N 318x3.581

l e T
w V280

Considerando que el recubrimiento lateral excede las 2 1/2" (6.35 cm), y el recubrimiento bajo la
barra doblada es adecuado, se aplicara segiin la tabla correspondiente el factor = 0.7 y el factor
de relacién por acero en exceso.

1, = 68.07x0.7%

=68.07 cm

—42.62
S0 ebdem

Teniendo una longitud disponible de:
55-42.62=1238 cm

Se necesitara un doblado minimo igual a:

8db=8x3581=28.65cm ¥eml ||

Con un radio de 15 cm, continuando la barra 12 d, = 12 (3.581) =43 cm




ESCALERAS

Las escaleras son elementos importantes en una edificacién, las mismas que necesitan ser analizadas
con detenimiento, no solamente como estructuras aislada en si, sino también como parte de un
todo, especialmente en el comportamiento sismico. Es por eso que se requiere tomar en cuenta los
criterios adecuados para que las escaleras se encuentren lo suficientemente aisladas, o ubicadas de
tal manera que se pueda hacer un analisis con las consideraciones mas aproximadas a la realidad.

Se tienen escaleras desde las estructuralmente mas simples (1), como son las de un tramo o dos
tramos, apoyadas longitudinalmente y disefiadas como una losa cualquiera con armadura en un
solo sentido; escaleras apoyadas transversalmente (2); escaleras con escalones en voladizo (3);
escaleras autoportantes (4); escaleras helicoidales (5). En este texto solo se estudian las escaleras
tipo (1). Para los demas tipos de escaleras, ver el libro Concreto armado 11, del mismo autor.

Podriamos mencionar, desde un punto de vista constructivo, que las escaleras vaciadas en sitio
o las prefabricadas pueden ser en su totalidad del tramo, o por peldafios.

El siguiente esquema muestra algunas plantas de escaleras:

Esquema de algunos tipos de escaleras

Hgl ET\HHII;’Q %
\UECN

(LTI
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9.2 Dimensionamiento de escaleras y cargas segiin las normas vigentes
a) Dimensionamiento:

« Los tramos de escalera tendran como méaximo 16 pasos continuos, sin descanso intermedio.

« Los descansos intermedios deberan tener una longitud minima de 90 cm.

« Las escaleras en centros comerciales no tendrén mas de 16 alturas, ni descansos menores al
ancho del tramo. Sus anchos minimos serdn de 1.20 m y el maximo de 2.40 m.

L =Luz(m)

P =Paso

CP = Contra paso

t =L/25~L/2006 3 a4 cm a cada metro
p(min) = 25 cm

2CP+P=60~64 cm

Contrapaso MIN

18 ~ 20 cm (secundarios) il

13 ~ 15 cm (monumentales)

15~ 17.5 cm (edificios)

18 cm (max.) (locales comerciales) 3 a 4 cm cada metro

Anchos minimos:

Viviendas 1.00 m
Secundarias 0.80 m
Auxiliares o de servicio 0.70 m
Caracol 0.60 m
Edificios 1.20 m
Locales comerciales 1.20m

b) Cargas segin las normas vigentes:

1. Sobrecargas:
De acuerdo al uso, ver reglamento nacional de construcciones (R.N.C.)

» Escalera secundaria 200 K/cm?
« Viviendas (R.N.C.) y edificios residenciales 200 K/cm?
« Viviendas y edificios residenciales

(se usa cominmente) 250 — 300 K/m?
» Edificios Publicos 400 K/cm?
» Edificios de oficinas 500 K/em?
« Tribunas 500 K/m?

Nota: el R.N.C. especifica solamente:

» Viviendas y edificios residenciales 200 K/m?
» Otros 500 K/m?
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2. Acabados:
Se usa 100 K/m?

3. Peso Propio:
Se utiliza el peso de la estructura.

_H._..l m.

Peso de ancho) x 1m (largo)

Wu
# W'u=Wucosa

# W'u=Wu cos o

9.3 Tipos de escaleras

a) Escalera de un solo tramo

Ml =1/16a 1/12 WL? 2 ; :
! E &
M2=1/16 a 1/12 WL? W R

M3 = 1/8 WL? i e
A =1 WL e g
M4 = 10 WL?
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b) Escaleras de dos tramos:

I. Apoyo superior deslizante:

+
M, =1/62a1/12 WL2=>Wéi°*2ﬂ

M,=1/8WLZ & 1;8[-‘”‘—;&]1}

M1 = VER TIPO DE APOYO My

[FAANANANANANNANNNY |

11. Escalera con apoyos fijos:

M, =1/6al/12 WL

M, =1/10WL’
L1 12 |
(L +L)°
M,=1/9W—2—=
i
M,=1/10 W L2 /@\
i . @O+@
M;=1/16 a 1/12 WL, ) MA/“ L T
Ma

Ejemple N° 1:
Disefiar una escalera para un edificio de oficinas con la rampa apoyada en vigas.

f’c =210 K/em?
fy =4200 K/em?

S/C =500 K/m?
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TL_
s | T 1[_&5: 025 |'_ 4 | 0.25
— V-
~/ y—

a) Predimensionado
* de 3 a 4 a cada metro: 3/100 = t/350
t=3x3.50=10.5cm

¢ t=1./25

325
t—E— 13 cm

Usar 13 ecm

I

tl = 25 = v cm
30.23

17
h=—2—+ 15.7=2422 cm

b) Cargas
pXxp =2400(24.2) = 580.80 K/m?

acabado 100.0 K/m?

cos0=25/30.23 = 0.83
a=34210
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Wem = 680.80 K/m?
Wlu = 1.4 (680.80) + 1.7(850) = 953.12 + 850
Wlu = 1803.12 K/m?

¢) Calculando los momentos:

Por Cross y para diversos estados de carga.

1.81 T/m 1.81 T/m
[—— 0.96 T/m —«E
AL B ¢ D
125 3.5 1.25
+0.90
0.78
[ /‘\ |
7| T
0.016 0.09
0.65
1.81 T/m
0.96 T/m “ 0.96 T/m
& s
1.60 1.50
| / A\
[ ] 0.90
127
/R} \
b= A, 0.90
127

= Encontrar 4reas de acero
Para M MAX(-)=16t-m

d=13-3=10cm

} As=4.5 cm?*m



Para M MAX(+)=127t-m
As=3.50 cm*m
d=10cm

As min=0.0018 x 100 x 10 = 1.8 cm*/m

Verificacion de cortante (mas critico)

Wl 1

v 5 —E(MBC+MCB)

1.8 cos’ ot x3.5 _cosa
2 cos o 3.5

4

(1.6+1.5)

V=218-074=144Tm/m

2
L
2
G2 _298=0

X=0.87m

Ld=0.87+0.10=0.97 usar 1.00 m

Chequeo por corte:

20L(Lccast)t—a’)

deﬁ—Wd cos
2 2

3 i (3.5cosa—10)

Vd =1.81cos =1.66T=Vu

Ve=0x0.53,/fc = 0.85x0.53+210
Ve=6.53 K/cm?
Ve=6.53x10%x100=6.5n

Ve>Vu .. OK.

Capitulo 9: Escaleras
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ESCALERA DE UN SOLO TRAMO
(Armada longitudinalmente)

O O

T
Ag AL
| i I ! =
O g B
13 Huellas Tguales

@cl x Lt—
D cf x Lt—

. 13 Contrahuallas Iguales

Ejemplo N° 2:

Disefiar una escalera de dos tramos
Luz de la rampa proyectada =2 m
Luz del descanso=1m

a=30°

Analisis de cargas

S/C =200 K/m?
Acabados = 100 K/m?

fc =210 K/em?
fy =4200 K/cm?

Wu

=1.4WCM + 1.7WCV



Capitulo 9: Escaleras

a) Predimensionado

L=2m

t=3x2=6cm

200
t=——=8cm

25
o Usar t=8 cm

b) Cargas

WCM = P.P + acabados

c.P
PP=2400( —/—+
2 cos oL

B iQ.lTS +Q.Q%)
PP =2400 5 089

PP =425.52 K/m?

WCM = 425.5 + 100 = 525.5 K/m?

W1D = 14 (525.5)+ 1.7 (200) = 1065.7 K/n?
W2D = 1.4 (292) + 1.7 (200) = 748.8 K/m?

¢) Momentos

©

LI L2



Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo 1

Cilculo de rigideces

Kl——><é Kl—i—l—OS
L a7 L2

- I 3 1 :
=—A— > —
L 4 Ly, 1
0.5

d1=1—=0.333

(Me)l =1/8%22x1065.7=532.85k -m
(Me)2=1/8x12x748.8=93.6k-m
(Me)l —(Me)2=439.25k -m

M2(-) =532 -0.333(439) =386 k -m
MI(+)=532-386/2=339k-m

M2(+) = queda negativo (no existe)

w1LP  1065.7%(2)"

MU=, & —26643k-m
w212 748.8x(1)

BB A
w2 12> 748.8x(1)

M2(+) = = =749k-m

10 10
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Cilculo de dreas de acero
Usando las formulas siguientes:

Mu =@ As fy (d—a/2) @ =0.9

__Asfy
70851 b
Asmin = 0.0018x5%x100=0.9 cm*m
Usar d=t-recubrimiento
d=8-3=5cm
MI1(+) =339 km As=1.88 cm*’/m

M2(+)=749k-m  As=0.40 cm*’m usar 0.9 cm*m
(-)=3806k-m As=2.16 cm*m

= 266.43.k -m As=1.46 cm*m

M3 (-)=468k-m  As = usar 0.9 cm*m

Acero de reparticion transversal: As= 0.9 cm*/m

Verificacion de corte a la distancia “d”

WL
Vd= —Wd=1.07 cos* (2/2cosa. — 0.05)
2cos 0

Vd=0.88Tn

Ve =¢0.53+/210 x100%5=3.26 Tn

Ve>Vu .. es espesor adecuado



COLUMNAS

101 Cleners

Las columnas son elementos sometidos a compresion y flexion.

« Por la forma geométrica de su seccion pueden ser circulares, cuadradas, rectangulares,
octogonales y en forma de L (estas Gltimas no son muy recomendables para disefiar, debido a
su complicacion).

= Por la forma del refuerzo transversal son estribadas y zunchadas.

Estribadas: Columnas cuyos aceros longitudinales son amarrados, estribados o ligados con
soportes unitarios llamados estribos o ligaduras.

Zunchadas: Columnas que presentaban sus aceros longitudinales sujetados o amarrados
mediante espirales continuos, llamados zunchos.

Pedestales: Son elementos relativamente pequefios, cuya relacion de lado menor (o didmetro) a
altura debe ser como maximo de 1 a 3, estos elementos no llevan armadura; por lo tanto, no se
disefiardn como columnas.

Todas las columnas anteriormente descritas pueden disefiarse estribadas o zunchadas, excepto
aquellas con forma de L, que solamente puede ir estribadas.

10.1.1 Dimensiones de disefio para elementos sometidos a compresion

a) Los reglamentos ACI de 1971, y los posteriores, no especifican dimensiones minimas
para columnas. Los anteriores al ACI-71 recomendaban lo siguiente, lo cual podria usarse
de alguna manera como referencia:
 En columnas rectangulares, la dimension menor debe medir por lo menos 20 cm, y la

seccion de la columna no serd menor de 620 cm?.

» En columnas circulares el diametro no serd menor que 25 cm.

b) La norma ACI especifica:
+ Para elementos en compresion aislados, con refuerzo en espiral multiple (dos o mas
espirales entrelazadas), su dimension transversal debe considerarse hasta los bordes
extremos del espiral, més el recubrimiento minimo indicado en el capitulo anterior.

» Para elementos en compresion construidos monoliticamente con los muros, se
considerara una seccion transversal igual a la dimension exterior de anillos mas 4 cm.

« Para elementos de seccidn circular equivalente, en lugar de usar el 4rea total para el disefio,
puede reemplazarse areas de forma cuadrada octogonal, etc., por una seccién circular con
didmetro igual a la menor dimension lateral de la seccion verdadera. Los porcentajes de
acero y resistencia de disefio deberdn basarse en dicha seccion circular total.
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« Paraun elemento sujeto a compresion con seccidn transversal mayor que la requerida por
consideraciones de carga, para efectos de determinar el refuerzo minimo y la resistencia
de disefio, pueden emplearse un area efectiva reducida, la cual no debe ser menor que
1/2 (4rea total).

10.1.2 Limites del refuerzo (areas de acero)

- El refuerzo estara en los siguientes limites

0.01 Ag <As <0.08 Ag (ACI)
0.01 Ag <As < 0.06 Ag (ININVT)

* El minimo namero de varillas longitudinales en una seccion sera:

En anillos circulares o cuadrados 4 varillas
En anillos triangulares 3 varillas
En anillos confinados por espirales 6 varillas

La relacion del refuerzo en espiral sera menor que:

A £
- B SO ) e
ps 0.4S[A ]f

c y

Donde:

ps =Relacion del volumen de refuerzo en espiral al volumen total del nucleo (medido
desde el diametro exterior del espiral) de un elemento reforzado con un espiral sujeto
a compresion).

Ag =Area total de la seccion (cm?).

Ac =Area del nucleo de un elemento sujeto a compresion, reforzado con espiral medida
hasta el didmetro exterior del espiral (cm?).

As =Area del refuerzo a traccién (cm?).
As =Area total del refuerzo longitudinal (cm?).

10.2 Tipos de columna

Desde el punto de vista del andlisis las columnas, estas pueden ser cortas y largas.

10.2.1 Columnas cortas

Son columnas cuyo analisis se hace solamente en funcién de la carga y momento ltimos:
la resistencia de los materiales y las dimensiones de la seccion transversal, debido a que
su carga ultima no se reduce por efecto de deformaciones de flexién, pera la esbeltez debe
cumplirse:

Columnas de pérticos sin desplazamiento (antes arriostradas)
Cuando Klur/r < 34 - 12 M1/ M2
6 Klu/r < 40
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* Columnas de porticos con desplazamientos (antes no arriostradas)
Cuando Klur/r < 22
Donde:

K = Coeficiente de esbeltez (se calcula con monograma, ver en columnas largas).
h = Altura de la columna.

r = Radio de giro en el sentido de la flexion.
M,, M, = momentos en extremos debe escogerse M1 < M2

En pérticos sin desplazamiento y para verificar resistencia de estabilidad

__ max. carga sostenida amplificada
- max. total amplificada

pd
En forma aproximada se puede tener Bd = 0.6
En porticos con desplazamientos sera igual:

Bd = max. corte sostenido amplificado
max. corte total amplificado

Para casos de sismos se puede tener fd =0

Para empuje se puede tomar fd =1

El disefio de columnas cortas se fundamenta, en primer lugar, en la resistencia de su seccion
transversal, la cual debe satisfacer los requerimientos de esfuerzo y deformacion ante

solicitaciones de carga y momentos (Pn, Mn), las cuales seran multiplicadas por factores de
reduccidn “@” para obtener los esfuerzos del disefio (@ Pn, @ Mn).

El valor de “®” aumenta linealmente, comenzando de elementos sometidos a compresion

@ = 0.75 (con refuerzo en espiral) 6 @ = 0.70 (otros elementos) hasta el valor de @ = 0.90,
para elementos sometidos a flexion.

Para elementos con fy <4200 K/cm? con refuerzo simétrico y (h - d'- ds)/h no sea menor de

0.70, 9, puede aumentar linealmente hasta 0.90, en tanto que @ Pn disminuye de 0.10 f’c Ag
6 @ Pb hasta “O”.

Donde:
h =TPeralte total del elemento (cm)
a

= Distancia de la fibra extrema en compresion al centroide del “Ag” a compresidn.
ds = Distancia de la fibra extrema en traccion al centroide del “As” a traccion.

Pn = Resistencia a la carga axial nominal a una excentricidad dada.

Mn = Resistencia al momento nominal.

Pb = Resistencia a la carga axial nominal en condiciones de deformaciones balanceada.
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* A partir de (@ Pn, @ Mn) puede elaborarse el Diagrama de Interaccion de esfuerzos, que
define el esfuerzo util de una seccion Fig. 10.1

COLUMMNAS RECTANGULARES
Diagrama de Interaccion (Pu, Mu)

(@ Po)

@ Pn
(@ Pm, @ Mn)
0.8Po —— (@ Pot, @ Mot)
{1} Zona de traceidon Cero
~ (@ Pb, @ Mb)
: - (@ 0.10Po, @ Mo)
0 @ Mn

Fig. 10.1

Para fy = 60 Ksi = 4200 kg/cm } 15 Ksi = 1050 kg/cm? = 25 %

si =4200 kg/em? = 100 % 30 Ksi = 2100 kg/cm? =50 %

1) Zona de traccion = 0, traslapes minimos al 25% en traccion (fs = 15 Ksi) compresion total
(fs = —60 Ksi), traslapes finales por aplastamiento al 50 %.

2) Zona de cero a 25 % en traccion, traslapes minimos al 50 % en traccion, traslapes finales
por aplastamiento al 50 %.

3) Zona de 25 % al 50 % en traccion, traslapes al 100 % en traccion.

4) Zona del 50 % al 100 % en traccion, traslapes al 100 % en traccion.

« La méaxima deformacion en la fibra extrema a compresion del concreto es 0.003.
» No se toma en cuenta la resistencia a traccion del concreto.

« Las excentricidades minimas de disefio son consideradas por esbeltez de miembros en
compresion, con momentos “cero” 0 muy pequefios.

« El criterio era reducir el esfuerzo de disefio por carga axial, debido a que debiera
considerarse las excentricidades momentaneas que generen momentos. Estas reducciones
son las siguientes, tanto para elementos vaciados en sitio y los prefabricados:

Pn (méx) = 0.85 (Pu)  para miembros reforzados con espirales.
Pn (max) = 0.80 (Pu)  para miembros reforzados con estribos.

De esta manera desaparece la duda que cuando se obtenga momentos minimos grandes para
columnas con secciones grandes, estos momentos se deberdn o no repartir en los elementos
que se conecten.
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Los puntos significativos en un diagrama de interseccioén son:

1) Compresion pura Pu (Min = 0)
2) Carga axial maxima permitida por el reglamento Pn = max

3) Condicion balanceada Pb, Mb

4) Flexion pura (Pn=0), Mn

En algunos graficos o tablas de calculo se tiene para (Pn, Mn)

— .
=2 ol

10.2.2 Analisis de columnas rectangulares con acero en dos caras
« Analizar la seccion cargada excéntricamente a la carga tiltima se asume que la profundidad
del eje neutro, es menor que el peralte total.

+ Similarmente a las vigas, pueden ocurrir fallas a traccién o compresion, dependiendo si el
acero a traccion alcanza la resistencia a al cedencia o no.

« A diferencia de las vigas, no puede evitarse la falla a compresion limitando el area de acero,
porque el tipo de falla depende de la magnitud de carga axial.

+ Generalmente, el acero a compresion en las columnas cargadas excéntricamente a la carga
tiltima alcanza la resistencia de cedencia, excepto cuando se utiliza acero de alta resistencia,
cuando la magnitud de la carga es baja, o cuando las dimensiones de las columnas son
pequefias, de tal manera que el valor “d” es relativamente grande.

- Normalmente, se supone que el acero a compresion esté cediendo, y luego se comprueba
que se ha alcanzado la deformacion por cedencia.

» De la Fig. 10.2, y suponiendo el acero en compresion f's = fy, se obtiene la siguiente
ecuacion de equilibrio por Suma de fuerzas internas:

Pu=0.85fcab+A’s fy — As fy I
Tomando momentos respecto al acero atraccion, se obtiene la siguiente ecuacion:

Pue’=0.85f'cab (d—0.52) + A’s fy (d —d") I
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fs

s

Pu = Carga ultima

d"

h

As
L]

centroide
plastico L]

A's

—. d

H\ €'s =0.003
¢ .

fic
=hc

LJ c_uss;fc

&
{7

|
Cc.Cs

Fig. 10.2

seccion

deformacion
unitaria

esfuerzos

esfuerzos
equivalentes

fuerzas
resultantes

e’ = excentricidad de Pu medida desde el centroide de acero a traccion.
fs = esfuerzo en el acero a traccion.

- El centroide plastico es el centroide de resistencia de la seccidn, si se comprime todo el
concreto al esfuerzo maximo (0.85 f'c) y se comprime todo el acero al esfuerzo de cedencia

(fy), con deformacién uniforme en la seccion;

A veces es mas conveniente usar (¢) desde el centroide pléstico para Pu.

« Resumiendo:

Centroide pléstico es el punto de aplicacion de la carga externa Po, que produce condicion

de falla por carga axial. Ver Fig. 10.3.
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- h
oy Shasee i
LN ° seccion
o = b
L ]
[ ]
| d
d . __“Iz' SORS
’ seccion
[ ] | | 0.002 L
unitaria
0.85 ¢ esfuerzos
y | fy
' Po
Fig. 10.3

De la Fig. 10.3, tomando momentos de las fuerzas internas alrededor del eje centroide del
acero del lado izquierdo e igualdndolos al momento de la fuerza resultante, tenemos:

0.85f'cbh (d—0.5h) +A’s fy (d — d”) = [0.85 bh f’c + {As + A’s}fy] d”

o 085 Febh (d—0.5h)+A’sf, (d-d)
~ 0.85fcbh+ (As+A%s)f,

i

Nota: Para columnas armadas simétricamente, el centroide pléstico corresponde al centro de
la seccidn transversal.

Tomando momentos respecto al centroide pldstico en una columna con carga excéntrica, se
tiene (ver Fig. 10.3).

Pu,e=085fcab(d-d-05a)+Asfy(d—-d-d”)+As, fs d” v
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€s El acero a compresion no cede €'s < fy / Es

Fallas tipicas a Traccion C<Cb b fs=fy

Fallas balanceadas C=Cb b fs={fy

Fallas tipicas a Compresion C> Cb b fs < fy

Cb
d!

N
£¢=0.003

d

gy

Fig. 10.4 Diagrama de deformaciones para fallas de columnas con “PyM”

Falla balanceada: se produce cuando, al mismo tiempo, fluye el acero en traccion y el
concreto se deforma 0.003 por compresion en su fibra extrema, obteniéndose las siguientes

igualdades:

yi4
0.003 s %
¢ d=6
e 0.003 Bs -
"~ fy+0.003 Es
b= o i VII
ab=P1Cb="2""0003 Bs P

Para esta condicién de carga y momento para falla balanceada (Pb)y (Pb x Cb), se sustituye
en las ecuaciones (I) y (IV) los valores de fs = fy y ab VIl

Falla a traccién: Cuando Pu < Pb C < Cb del didgrama de deformacion Fig.10.4 Es > fy / €s
para este caso el acero en traccion fluye y se aplican las ecuaciones (I) y (IV) haciendo fs = fy

Falla a compresién: Cuando Pu > Pb C > Cb del diagrama de deformacién Fig. 10.4
gs < fy / Es. En este caso, el acero en traccion no fluye y del mismo diagrama encontramos
el valor de fs.
d- d-
= 0.003 1472

fs = gs Es = 0.003 Es

a
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Esta ecuacion se sustituye para fs en las ecuaciones (I) y (IV). Debido a que en estas ecuaciones
(I) y (IV) se asume que el acero en compresion estd fluyendo (f's = fy) del diagrama de
deformacion, tenemos:

3o

_d’
s =0.003 =L 2
c Es

Si el acero en compresion no fluye, tendremos el siguiente valor f’s, obtenido del diagrama de
deformaciones, el cual se debe sustituir por fy para el acero en compresion en las ecuaciones
anteriores.

c—d a-B,d’
f's =¢’s Es=0.003—z— Es=0.003TEs

Diagrama de Interaccion Pu, Mu (Ver Fig. 10.5)
* Es la mejor forma de ilustrar las combinaciones Pu, Pue que provocan la falla.
* Para carga concentrada Po’ de compresion axial (M’u = 0) Punto (d).

* El tramo db pertenece al rango de excentricidades pequefias, donde la falla se produce por
compresion.

* El punto b representa la condicién balanceada al actuar, y simultineamente P'b y el
correspondiente M'b. El concreto alcanza su deformacion de 0.003 en compresion,
simultdneamente que el acero alcanza su esfuerzo de fluencia fy.

+ El tramo bc es la zona en la cual la falla se inicia por fluencia del acero a traccidn,
posteriormente fallara el concreto a compresion.

+ El punto c es referido a la capacidad de momento a flexién pura M’o cuando P’oy e =

+ Toda recta del origen, a cualquier punto de la curva al origen, tiene una pendiente cuyo
reciproco representa la excentricidad respectiva. e = M’u/P’u

COLUMNAS
Diagrama de Interaccén (Pu, Mu)
P'u e
P'e [El‘ : 1 : -Pu
‘ Ko o " db Falla a Compresién
P'u ; be Falla a Traccién
< ,
Q\ No usar ecuaciones de [ a [V
¥4
<
'b e e e b
P
oMo
5

Mu Mo Mb  Mu

Fig. 10.5
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Ejemplo:
Calcular el intervalo de carga y excentricidades posibles de falla para la seccion ideal.

As =26 cm? ' VNN || —
A’s =26 cm? 6.5 _ V. . B 6.5
f'c =210 kg/om? T :

fy =2800 kg/em?
Es =2x10%kg/cm?

Falla balanceada:
« Suponer: el acero a traccién y a compresion fluyen fs =1y

| __0003Es . 0.003x2x10° o o
e —e — x X

ab = 0.003Es P ¢ T2800+0.003x2x10° :
ab= 2521 cm

- Las fuerzas del acero se anulan debido a que As=A's y fs = fy

Luego: Pb=0.85fcab+A’s fy — As fs = 0.85x210x25.21 x50
Pb = 224999.25 kg

« Por ser el refuerzo simétrico, el centroide plastico estd en el centro de la seccion.
d’=b-b22-65=18.5¢cm
PbxCb=0.85fcabb(d—d”—052a)+A’sfy (d—d—d”) +tAsfsd”
Pb x Cb =0.85x210%25.21%50(43.5—-18.5-0.5(25.21))+26x2800(43.5-6.5-18.5) +26x2.80x18.5
PbxCb=5482465.7K - cm

c=a/pl = Cb=ab/pl =25.21/0.85 =29.66 cm

c—d
g’s = 0.003T > fy/Es

2800
— = 0.
fy/Es =~ = 0.0014
, 29.66—6.5 B
£s =0.003 === 0.78x0.003 = 0.00234

&’s = 0.00234 > fy/Es = 0.0014

. El acero en compresion fluye tal como se asumid para la gratificacion del diagrama de
Interaccion el punto (Pb, Pb, eb) = Punto B = ver al final del ejemplo.
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Falla a traccion:
Pu < Pb

Luego fs = fy (acero en traccion)

» Asumiendo un “Pu” cualquiera tal que Pu<Pb =224999.3 kg

* PuT = 130000 kg (asumido, puede ser cualquier otro que cumpla Pu < Pb)
+ Ademas, suponemos que el acero en compresion también fluye.

Luego usar: PuT=0.85fcab+A'sfy—Asfs
_Asfs—A's fy+u 26x2800—26x2800+130000

0.85fch 0.85x210x50
a=14.57 cm
c=a/pl =ﬂ= 17.14 cm
0.85
€’s =0.003 o = O.OO3M =0.0018
17.14

e’s =0.0018 > fy/Es = 0.0014

.. El acero a compresion fiuye tal como se asumio.

Por lo tanto: parafs =fy d”=185cm y As=A’s
PuT.eT=0.85fcab(d—da”-0.5a)+A’sfy (d—d —-d”) +Asfs d”
PuT.eT=0.85x210%14.57x50(43.5 - 18.5—14.57/2 ) + 26 x2800(43.5 — 6.5)
PuT . eT=4997209.7K - cm

* El punto (PuT, PuT eT) = Punto ¢ en el diagrama de interaccion (gen€rico)

En el limite:

Cuando Pu = 0Oye = o (caso de flexion pura) debido a que A’s = As, y que el concreto
transmite alguna compresion {'s < fy.

c—d’ a-Bld’
£’s =0.003

f’s = 0.003 Es=¢sEs

c

a—0.85x%6.5 =353
Fs= 0.003f x2x10°=6000
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Reemplazando f’s en la siguiente ecuacion (f's por fy)

Pu=085fcab+Asfy—As fs=0 (Pu=0)

a—>5.53
Pu=0.85%210x50a+26x6000 —26%x2800 =0
Solucionando: a=6.22 cm
Luego:
s & —60002'2ii5—3—6656k 2
o sz~ ablkgem

Mu = Pu e = 0.85x 210 x6.22 x 50(43.5 — 18.5 — 6.22/2)
1 26%6656 (43.5—18.5—6.5)+26x2800%18.5

=2880701.12K - cm
« El punto (Puo, Puo e) = Punto “d” en el diagrama de interaccion.

Falla a compresion:
Pu > Pb Luego fs < fy

« Asumiendo un Pu tal que Pu > Pb —224999.3 kg
Puc = 360000 kg (Puc asumido debe cumplir Pu > Pb)

« También consideramos que el acero en compresion fluye para Pu = Pb o para cualquier carga
superior a esa.

 El acero a traccion no cede.

d— g
fs=es ¥ Es = G003 2 Bs = 0.003P19=2 &g
i a

36.98—a
fs=6000———

Ademas tenemos la siguiente ecuacion:

Pu=0.85fcab+A’s fy —As fs

36.98—a
3600=0.85%210%xax50+26%2800—-26x6000———

Resolviendo: a=33.65cm

36.98-33.65

Luego: fs=6 000—335— =593.76 K/cm
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Usamos la ecuacién:
Pu.¢=085fcab(d-d’-05a)+Asfy(d-d’ -d”’)+As fs d”
Pug=0.85x210x33.65x50{43.5—18.5—(33.65/2)} +26x2800x18.5 +26x593.76 x18.5
Pu¢=4086064.02 K - cm
El punto (Puc, Puc gc) = Punto E (punto genérico a compresion en el diagrama de interaccion).
En el limite:
* Cuando ¢ = 0 PuM = max
+ Ignorando el 4drea de concreto desplazado por el acero se tiene:
Pu=0.85f'c (Ag—Ast)+ fy Ast
Pu=PuM - 0.85x210x50x50 + 2800 x2 (26)
« PuM = 591 850 K. Punto(PuM ,PuM ¢.) = A(en el diagrama de interaccion)
Carga a traccion:
Cuando la carga actuante no es comprension sino traccion parae =0
Pu=-Ast fy =—2(26)x 2800
Pu=-145600 K
Punto F=(Pue =0, Pue =0 ¢e=0) diagrama de interaccion.

592 L
B e

2241~
Pu (Tn)

e C

| - ."__I_ Mu=Pue(Tn-m)
41 j !
| i 50
14507 - 28.8 54
g Diagrama de Interaccion para
la columna del ejemplo
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CONCLUSION:
De las ecuaciones vistas anteriormente, se usan factores de reduccion en las ecuaciones, los
cuales pueden aumentarse si la carga decrece.

Columnas zunchadas : 0.75
*
Columnas con estribos : 0.70 }
* Ambas pueden aumentarse 0.9 si Pu = decrece de 0.1 f’c Ag
Pu=@ (0.85 f’c ab + A’s fy — As fs) (1)
Pu.e’=0[0.85fcab(d-0.5a)+A’s fy (d—d")] (2)
Pu.e=@[0.85fcab(d—-d"—05a)—-A'sfy(d-d-d”")+Asfsd’] (3)

Para falla balanceada fs =fy

0.003 Es

=——B1d : 4
D 0.003Es P @)

Hallar Pb, Pb ¢b

Ecuacion (4) = a=ab
} Pueden determinarse en ambas el tipo de falla.
Ecuacion (1) y (3) = fs={y

Las ecuaciones asumen que ¢l acero en compresion esta cediendo (f's = fy) debe verificarse.

Sabemos de la ecuacion IX el acero a compresion esta cediendo si:

a=-p, & >_f:y_

£’s =0.003 Z Fs

(&)

Si el acero en compresion no fluye, sustituir la siguiente ecuacion en todo sitio donde aparezca
fy = referido a A’s en las ecuaciones (1), (2) y (3).

B, &

a —
P’s = ¢’s Bs = 0.003—+—Es (6)

Si se quiere tomar en cuenta el area de concreto desplazado por el acero en compresion debe
reducirse ¢l esfuerzo en el acero a compresion, en 0.85 f'c.

Falla a traccion:

Condicion: Pu<Pb .. fs=fy
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Se encuentra la profundidad de a en ecuacion (1) y se sustituye en (2), obteniéndose:

) 1\2 ! '
Pu= 085 f’de{ﬂ’m’ _pmJ‘_l_%J‘-J(l—%} +2{%(pm_p’m’)+9’m’( _%]11 N

£ A

Donde: = - et
ol Nhase PTod
’ __ l a,_A,-’i

me=msl R %

= Cuando el refuerzo es simétrico = p=p’
+ Cuando no hay refuerzo a compresion = ¢’ =0

« Se considera en esta ecuacion el area de concreto desplazado por el acero en compresion:

Falla a compresion:
Condicion: Pu>Pb .. fs<fy

o
sustituyendo fs = 0.003 "B'—a—a —Es ()

En las ecuaciones (1), (2), (3) se encuentra a y se resuelve la seccion; pero debido a lo complicado
de 1a resolucién de la ecuacién, pueden usarse 2 métodos aproximados cuando la falla es a
compresion:

Meétodo 1

» Suponer una relacion lineal entre Pu y Pu.e .. se asume que la zona a compresién en el
diagrama de interaccion es un linea recta. Por lo tanto, cualquier punto en el tramo se encuentra
por triangulos semejantes.

TRAMO AB ~ AB

»
Pu=Po—(Po—Pb)P ;;b
b

p
Pu=1+(PUfPh—1)ea’eb ©)

de ec. (1) L

Pbeb

Po =@ [0.85 f’c(Ag — Ast) + Ast fy] (10)
+ Para hallar Pb y Cb reemplazar (4) en (1) y (3)

« Este método es més (til para el anélisis que para el disefio.
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Método 2

» Utilizando la ecuacion de resistencia de WHITNEY, refuerzo simétrico (p = p’).

* Asumiendo que la capacidad maxima del concreto para tomar momentos de es similar al caso
de vigas que fallan por compresién para p >p, => Mu = 0.333bx d*x f’c (fuerza del momento
del concreto respecto al area de traccion del acero).

* Para excentricidades grandes, considerando que el equilibrio de los momentos de las fuerzas
respecto al acero en traccion:

h
Pu(e+ d ——2—)=A’s fy(d-d)+0.333bd*fc

4,1, f xhxb
= =+ £
Pr=—4 +05 3he 6dh-31h’ (12)
- & 24
Puede usarse esta ecuacion también para pequefias excentricidades.
L, J, S’ bh
= +
GO BB i 6hd-31’
D
2d
- L —
traccion (acero) compresion (concreto)
=2Asfy =0.85fcbh
Para el concreto 6dh—3Hh> 1
2 oss 8

La ecuacion para el disefio sera:

A1, . foxhxb
e "3he
+0.5 ——+1.18
d-d’ d’

» Verificar en el diagrama de deformaciones que el acero a compresion fluya.

* Segiin lo que apreciamos en la Fig. de la graficacion de la ecuacion de Whitney, la gréfica es
suficientemente aproximada al diagrama de interaccion, en la parte de falla a compresion para
la zona a traccion es inaplicable.

* Es facil de utilizar, ya que solamente consiste en resolver una ecuacion lineal para obtener el
4rea de acero.

= h |
:- L ] L ]
[ As A's Pu Ec. (13) de Whitmey
b —— [] ] -
- i
.-.i F.-
2 = ,d “—__Ee. de la Fall
A's = As (d-d) | | é'T:a::eié: ks

€ | Pue
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Ejemplo:
* Calcular As y A’s

« Columnade h=45cm
b=45cm

» f°c = 2800 kg/cm?

« fy =4200 kg/cm?

« Es =2x10°kg/cm?
Pu=200Tn e= A;" =0.275m
Mu=55T-m u

Columna con esfribos y con armadura simétrica
d’=6.5cm
d =45-6.5=385cm

Solucion:

Encontrar “ab” "
0.003E. 0.003x10°%x2
2 0.85x3dx5

~ Ty +0003 Es P97 2200+ 0003 x2x10°"

ab

ab=32.72 cm

Verificar si le acero en compresion esta fluyendo.

a—Bid>£
a

g’s=10.003 > Es

’s = 0.003 e i =2.49x1072=0.0025
= = X =
- ’ 3272 ! :

/,
-E_ys =4200/2x104=2.1x10°=0.0021
~. El acero est4 fluyendo en la falla balanceada

Luego f's=1{y

Usando la ecuacion Pu=0 (0.85 f'cab + A’s fy — As fs)
Para Pb = usamos “ab” y sabemos fs=fy y A’s=As

Pb=10.7(0.85x280x32.72x45) =245301.84 k
Pb=245.3Tn Pu=200Tn<Pb=2453Tn

» De la condicion: Pu<Pb (falla a traccion) .. fs =1y
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+ Sabemos también que: cuando

0.1 f'cAg=0.1x280x452=56700k <200000
Seusa @ 0.7

+ Suponiendo que {’s = fy de Pu=@ (0.85 f’c a.b + A’s fy — As {5)
tenemos: 200000 = 0.7(0.85x 280 x 45 x a)

a=26.27cm

Luego: . a-Bd — 26.67—0.85%6.5
8 & 26.67

g’s=0.00238
0.00238 > 0.0021

. El acero en compresion tal como se asumid. Luego:
Pue=@[(0.85fcab(d—d”’)—0.5a)+A'sfy (d—-d" —d”) + As fs d”]

200000%27.5=0.7[0.85 x 280 % 26.27 x45(38.5 — 16 — 0.5 x26.67) —
Asx4200(38.5-6.5—-16) + Asx4200%16]

As=As=27.28 cm?
Ast = 54.56 cm?

En caso que el acero en compresion no ceda o fluya el problema se complica, porque habria que
sustituir “fs” pos “fy” en la ecuacion (6) y resolverle simultineamente las Ecs. (1) y (3)

Ejemplo: Con las condiciones anteriores disefiar una columna para:

Pu : 300 Tn } e =Mu/Pu=18.33 cm
Mu: 55Tn-m

Solucion: si Pu> Pb (falla a compresion)
fs <fy

Usar ©@=0.7
Usando las ecuaciones exactas:
As=As S As=0.5Ast

B, d-a 0.85%38.5—a
Bs=0.003—————2x10¢

fs =0.003
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Reemplazando f5 en:
Pu=@ (0.85 f’c ab + A’s fy — As fs)

32.73—a
300000 = 0.7[0.85 %280 xax45 + 0.5 Ast x4 200 — 0.5 Ast x 6000—a—]

428571.5a—107104

5100 2 —98190 (@)

Ast=
Similarmente para ¢l momento:
Pu,e=0[0.85f'cab(d-d’—0.5a) +Asfy (d—d’—d”)-As fs d”]

5500000 = 0.7[0.85x280xax45(22.5—-0.5a) + 0.5Astx4200x 16 +
73—a
0.5Astx 16 % 6000_3—]

_ 7857142.86a —240975a* - 53554’ ®)
1570800 —14400 a

st

[P}

Seguidamente se hace: (a)=(b) = Ec.3° = "a

Utilizando la ecuacién de Whitney:

kG o > xhxb
g +3fhce
+0.5 —2+1.18
d

g—d
5 4,x4200 280x45x% 45
300000=0.7| —7g 33 3x45%18.33
38.5—6.5 38.5

Despejando A’s = y A’s=As
As=A’s = 58.64 cm?

10.2.3 Analisis de columnas rectangulares con acero en las cuatro caras

El andlisis para este caso es mas dificultoso, porque se complican las deducciones de las
ecuaciones de disefio, debido a que las varillas de acero trabajan a diferentes niveles de esfuerzos

en la seccion.

Estas secciones se analizan usando los criterios y requerimientos de compatibilidad de
deformaciones y equilibrio. Se analizard una columna cuadrada o rectangular con refuerzo

simétrico solicitada a carga altima.



w

h —3 €si=0003¢c — di
W2 .. h2 =
L] ® ® ™ . :
" . b _43@ corte
L] ® @ ® ®
P di
o \Q\ deformacion
fsi Ec=0.003 unitaria
N
esfuerzos
reales
| T e
l esfuerzos
0.85f¢c equivalentes
! |
| Pu  Fuerzas
Asifsi - Co

A partir del diagrama de deformaciones podremos encontrar la deformacion para una varilla
cualquiera (gsi).

) c—di
esi=0.003 —c“ D

« Deformacion por compresion = positivas
» Deformacion por traccion = negativas
= El esfuerzo “fsi” se calculara como sigue:

Si  gsi=>fy/Es = fsi=1fy

Si fy/Es>gsi>—fy/Es = fsi = esi Es (I

gsi <—fy/Es =5 fsi=fy

Fsi = fsixAsi (fuerza en una varilla)
fsi = esfuerzo en una varilla
Asi = area de una varilla

La ecuacidn de equilibrio para una seccion de “n” varillas sera:

Pu=0.85 f'c ab + 2 fsi Asi (I1)
i=1

Pue=0.85fcab (ﬁ— i’;] . S gt A (5 = di] @)
2 2) & 2




Para solucionar por tanteos:

1) Asumir un valor “C”

2) Calcular los esfuerzos de las varillas Ec. (I) y (II)

3) Calcular Pu Ec. (IIT) y (IV)

4) Repetir los pasos 1, 2 y 3 hasta que los Pu obtenidos en las ecuaciones III y IV sean iguales.

Puede reducirse el esfuerzo de acero a compresion en 0.85 f'c para considerarse el area de
refuerzo a compresion desplazado por el concreto.

Ejemplo:
Utilizando el método de compatibilidad de deformaciones resolver lo siguiente:
Pu=7?
e=9 55cm
. 35cm

* Ver ubicacidn del eje neutro

As=16011/8" 5 . ]
fy =4200 kg/cm? 55 | . . &
E =2x10°kg/cm? : * ¢
f'c=210 kg/em? ool 0
5 4 3' 2 1 B
» Armadura simétrica s ¢
A T T T T o R B T R Y B
Solucion:
Encontrar fy/Es para comparar
* Ec. (I)
Ji, A0 0.0021
Es 2x10°
Parac=35cm
c—di
esi =0.003
c
35-7.5 ,
es1=0.003 35 0.00235 > 0.0021 . fsi=4200 K/cm?*
35-175 :
£s2 =0.003 BT 0.0015 < 0.0021 . 152 =¢gsi Es
fs2 =0.0015%x2x10°= 3000 K/ cm?
35275
€s3 =0.003 & 0.00064 < 0.0021 - 153 =0.00064 x 2 x 10°

fs3 = 1280 K/cm?
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35-37.5
es4 =0.003 T35 0.000214>—-0.0021 .. fs4=-0.000214%2x10°
fs4 = — 428 K/cm?
35—-475
gs5 = O.OO3T= —0.00107>-0.0021 .. fs5=—0.000107 %2 % 10¢

fs5 = — 2140 K/cm?
(-) = traccion

Se reducen los esfuerzos de acero en compresién en 0.85 f'c = 0.85x210 K/em?* = 178.5 K/cm®
para tomar en cuenta el concreto desplazado.

-

Luego: a=p1c¢=0.85x35=29.75cm
de la Ec. IIl y con los valores para “fsi” a compresion obtendremos Pu
Pu’=0.85fcab+ ;}fsi Asi

Pu’ = (0.85x210%29.75 x 55) + (4200 — 178.5)6.45 x 5+ (3000 — 178.5)6.45 x2
+(1280 — 178.5)6.45x2 + (— 428)6.45 %2 + (— 2140)6.45 % 5

Pu’=397.83 Tn
Mu’=Pue=085fcab (ﬁ—ﬂ i 5 A (ﬁ—df)
2 2) A 2

35 29905

55 55
Mu’ =292070.63 T +129693.38 7—?.5 +36397.35 7—17-5

55 55 55
+14209.35 [? = 2?.5] +(-5 521.2)(7 =~ 37.5] + (= 6901 5)(7— 47‘5)

Mu’=80.8Tn-m

M, 80.8 Tn—m
P’ 397.83Tn

u

Luego: ¢= =0.203m

Finalmente:

Pu=0@Pu=0.7x397.83=278.48 Tn
Mu=@ Mu=0.7x80.8=56.56Tn-m

Conclusion:

Asumiendo varias posiciones del eje neutro, podremos tener una serie de valores pares Pu, Mu
y asi graficar las curvas para el diagrama de interaccion.
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Calcular el area de acero para la siguiente columna con estribos y acero longitudinal distribuido
uniformemente.

Ejemplo: Usando graficos

T=50cm

—3|
Pu =250Tn Trs
Mu=35Tn-m i
f'c =210 K/em? b=50cm e
f'y — 4200 Kfcmz e & o @ 1
T s
3 =07 e ik
75 75
Solucion:

Escoger el grafico para f'c =210 K/cm?

fy = 4200 K/cm?
50-12.5 _ , _

=g 0.75 (si no diera exacto se interpolaran los valores “Po” del mayor o menor)
Luego usar el grifico

P, 250000 100

b,t 50x50
del grafico Pg. = 0.027

M, 3500000

bt?  50%x50°

e

Ast=Pgxbxt
Ast=0.027 x50 x50 = 67.5 cm? (repartir 25 % en cada cara)

Nota; La referencia 4, el SP - 17A del ACI, CRSI, Handbook, normas britinicas CP - 110,
Normas de Nueva Zelandia. Todas ellas tienen diagramas de interaccion o tablas para columnas.
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Diagrama de interaccion para columnas

[ l Diagrama de interaccion
0 ? fRB-ﬁﬂ.?S
s [ | o= 3 ksi 5§
| s = 60 ksi [ _wh
260 )
Vil cn 4 ¥
50 f L | -
Pg | 0.010.020.03 0.04 0.05 0.06 - -
be/h| 1.00 1.02 1.14 1.26 1.34 1.45 30 B AL
!' r- - ‘_e__\Ph
40 - t | -
. | A
B L) ' 7 o —
As 0.06.| % ol
30 95
a4 ‘ |
g = ! | |
0. ;
Ho-1002 Lol locho
I_ L
. A -
0 020 040 060 080 100 120 140 1.60 1.80
0P e OM ;
by = L ksi
A, h Ah

10.2.4 Columnas cortas sometidas a carga axial y flexion biaxial

Las columnas estudiadas en la seccion anterior, o columnas sometidas a carga axial y flexion
uniaxial, son un caso realmente particular del caso general que serd materia de estudio, debido
a que los casos reales que se presentan en la practica son de columnas con flexién biaxial.

El analisis inicial y la deduccién de ecuaciones pueden hacerse a partir de los criterios
utilizados pata las vigas sometidas a flexion biaxial. Luego, utilizando las férmulas
pertinentes, podremos encontrar las deformaciones, esfuerzos y fuerzas en el refuerzo de
acero para determinada posicion del eje neutro (Fig. 10.7, 10.8, 10.9).

En las figuras 10.7, 10.8 y 10.9 se puede encontrar las deformaciones en el acero por
consideraciones de tridngulos semejantes del diagrama de deformaciones.

B _ 0.003
K,h—t —t Cot@ K, xh

tx t!"

es1 =0.003|1-
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b-t, t,
gs2 = 0.003[1 —Ebe_ k), Xh)
320003 1-— 2%
e k,xb k, xh
b-t, h-t
4 =0.003| 1- X _ 2
es4 =0.0 [ kxb K, xh)
deformaciones (+) = compresion deformacion (—) = traccion

- Para un punto bien definido de fluencia tenemos para la varilla 1

y
esl > = fs1 =
Es fy
-&>Esl>—£ fs1 = esl Es
Es Es
eslS—£ fsl=fy
Es
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En forma similar se encuentran los esfuerzos para las varillas 2, 3, 4.

« .. las fuerzas en el acero sera las siguientes:

F1=Asl fsl
F2 =As2 fs2
F3 = As3 £33
F4 = As4 fs4

* La resultante de la fuerza de compresioén del concreto, depende del area y forma de la

seccion de la columna.
0.85 f" xB, xhx K *xB xk xb

2
Cc=0.425 " xB*xhxK xk xb

e

X =0.333B,Kxb
Y=0333B,Kyh

Formas posibles de la zona a compresién equivalente
Pu=Cc+Fl+F2+F3+F4

Mux = Pu. ey = Ce (g—y)*l'(l?l +F2)[%—ty)—(F3 + F4)[%—ty)

Muy =Pu. ex= Cc (g— x) + (F1 + F3)(%— Ix) - (F2+ F4)[%—ty)

Ikis Bi B

b |
L ex X
b2 b2 ’
______ ey
L ] [ ] hl"2
h eniroide ® 1 :
plistico 5 W2
|

Fig. 10.9 Formas posibles de Ia zona a compresion equivalente (para vigas).
Columna de concreto con flexién biaxial y refuerzo simétrico
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- Generalmente el eje neutro no es perpendicular a la excentricidad resultante.

« Para encontrar la inclinacién del eje neutro se usar4 un procedimiento de pruebas y ajustes,
pero por lo laborioso es indispensable el uso de una computadora.

» Debido a la dificultad para desarrollar expresiones para la forma de la linea de interaccion,
para un caso general, por la intervencién de muchas variables, se conocen varios
procedimientos simplificatorios para la resolucién de estos problemas. A continuacion se
comentaran.

a) Métodos de Superposicion:

1) Reduce un problema de flexion biaxial en dos, se desarrollan por separado y se suman
los refuerzos resultantes.

* Equivalente a usar los valores (Pu, Muy) y (‘Pu, Mux) en los puntos (1) y (2),
respectivamente (ver grafico) separadamente.

« No es aconsejable usar este método por no tener base tedrica, lo que puede tener
mucho error por el lado de la inseguridad, ya que considera la resistencia completa
del concreto dos veces en la misma columna.

2) Similaralcaso 1, peroen este caso mucho més conservadory, por lo tanto, antieconomico
(siempre est4 por el lado de la seguridad). En este caso se esta trabajando en cualquier
punto de la linea (3) y (4).

3) Se reparte P en dos fuerzas estaticamente equivalentes ubicadas en los puntos (3) y “4)
Pux y Puy, respectivamente, tomando la resistencia del concreto como (f'c Pux / Pu
para Pux y f'c Puy /Puy para Puy (ver grafico).

i

b) Método de la excentricidad uniaxial equivalente:

Consiste en encontrar la excentricidad uniaxial equivalente a partir de las excentricidades
ey y ex, para una carga maxima constante Pu permitiéndose considerar el pandeo en una
sola direccion.

El grafico muestra una curva de interaccién para seccién rectangular y carga “Pu”
constante. Existe en varias expresiones analiticas para hallar (o).



)

Disenio de estrut luras de concret

ex) ey
ey, ex)

eo=ex (I - P)ey

€o

eo = excentricidad uniaxial equivalente (formula del codigo espafiol 1968).
B = factor que depende de la magnitud de carga axial y la cuantia de acero.

Métodos basados en aproximaciones para el perfil de la superficie de interaccién:

Existen varios criterios para encontrar el perfil de la superficie de interaccién que pueda ser
adecuada para calcular las resistencias a flexion biaxial, a partir de las resistencias uniaxiales.

Segun BRESLER, tenemos:

1 1 1 1
S L
Pu Pux Puy Po

Pu = carga tiltima bajo flexion biaxial.

Pux = carga tltima a excentricidad “ex™ (ver figura caso (a) punto 1).
Puy = carga Gltima a excentricidad “ey” (ver figura caso (a) punto 2).
Po = carga tiltima cuando no hay excentricidad.

Ademas, la familia de lineas de interaccion que corresponde a los distintos niveles de
carga constante Pu, se puede aproximar con la siguiente ecuacion:

m M n
Muxo Muy\o

Donde:
Mux =Puey Muy=Puex
ex ey son excentricidades de Pu

Muxo. Muyo son resistencias a flexion uniaxial, respecto a los ejes “x” e “y” para la carga
y p ) y p
constante considerada.

m, n se determinan experimentalmente, y depende de las propiedades de la columna.

Seglin PARME Y ASOCIADOS, se tiene:

Log0.5 Log0.5

M Logp Mu Logp
ux 4 Y =1
er.o Muyo




B = Valor que determina la forma de la linea de interaccién (ver figura inferior), estos
valores calculados analiticamente en funcion de:

« La disposicion de varillas.
» La resistencia de cedencia del acero.
« Indice de refuerzo pt fy/f’'c y valores de Pu/ Po.

« En conclusion, para determinar la capacidad a flexion biaxial de una determinada
columna se utilizaran: el valor B, los valores uniaxiales de capacidad de momento, y el
grafico siguiente o similar:

Muzx
Muxo
1
0.5 |
Muy
! M
0 0.5 | e

Segin WEBER; o graficas de A.C.I: Weber obtuvo una serie de graficas de disefio
y curvas de interaccion, utilizando las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad
de deformaciones para columnas cuadradas con la carga aplicada con distintas
excentricidades a lo largo de una diagonal de seccién. Se disefia o analiza la seccién
mediante interpolacién lineal entre, la flexion alrededor de un eje principal y la flexion
alrededor de un diagonal. Para P, P .

Procedimiento:
Datos: Pu, ex, ey, f'c, fy, distribucion de varillas (4, 8, 12, 6 16)

2
e =,le} +e,

@ = tan’' (ex/ey) donde ey >ex

1) Calcular “As”
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2) En las gréficas de interaccion obtener: Pt m
para Pu/f’c xh? con Pu.e/f'c h* (uniaxialmente)
para Pu/f’'c xh? con Pu.e/f'c h® (diagonalmente)

3) Se calcula el acero necesario para Pu/f'c h? y Pue/f'c h%, actuando a un angulo “&~
interpolando linealmente entre las cuantias de acero para @ =0° y @ = 45°.

4) Para analizar areas de columnas, puede también calcularse la capacidad de momentos
a cualquier dngulo “@”, interpolando entre las capacidades de momento uniaxial v
diagonal.

5) Las gréficas fueron obtenidas para columnas cuadradas pero pueden ser también
usadas para columnas rectangulares con una relacién maxima de un lado al otro, igual
o menor que DOS. En este caso se hard la siguiente sustitucion:

€6 9%

Mux =Puxey Muy = Pu.ex “p” para carga aplicada en la diagonal.

1

fcf % hZ

—% =" e
Bor f/xhxb

Bxe,
b = por =

£/ xh>xb

p para carga aplicada en el eje principal

P 3

I i

f’xhxb °  f'xh’xb

En vez de interpolar con respecto a la direccion verdadera de la excentricidad de la
carga, debe realizarse respecto al 4ngulo de la direccion cuadrada equivalente dada por

e h
i 1|
@’ = tan b

€

Ejemplo: Disefiar la siguiente columna a flexion biaxial:

Area=50x50
» usar 8 varillas iguales A —
» distribucion uniforme del acero
* Pu=300Tn <
v o= Eem ® Q ]
*ey=10cm | =l =
« f'c =280 K/em? O
« fy = 4200 K/cm? TY T LS ”:r”_,,

c0=0.7
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Solucion:

e=e +e,} =V/6?+102> = 11.66

6
@ =tan! [Z—x] = tan™! (E) =30.96°
¥

B, _ 300000
f/xh?  280x50°

R, xe, _300000x10 . o
f/xh®  280x50°
_50-15

50

g 0.7

De Fig. BIAXIAL (@ = 45°) Pt m = 0.25 (grdfica N° 2) ref. 4

De Fig. UNIAXIAL (@ = 0°) Pt m = 0.24 (gréfica N° 2) ref. 4

30%96
Para @ = 30.96° tenemos: Pt m = 0.24 + (0.25 - 0.24) 45
4200
=—"—=17.64 Pt m = 0.2469
= aRy oot ¥ Pem=0
0.2469
Pt= =0.0140 = As=0.0140x502 =35 cm?
17.64
Usar 8 @ 1”
Ejemplo: Disefiar la siguiente columna a flexion biaxial.
Area=40x60
€x
« Usar 16 varillas iguales : r 7.0
» distribucion uniforme en las 4 caras ‘ sesee .
* Pu=70Tn | ) e
e ex=12cm 11 S [ i
c L] : L ]
* ep=25 om . eesee
 f'c=280 K/cm® b :
e —

. fy =4200 K/cm?® 40
@=0.7

Suponer que: g=0.7
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Solueion;
R, __170000 _ .
f’xhxb 280x40x60
2
Pe, e, h| _ 17000025 |  (12x60Y’ r—
f/xh’xb e, b))  280x60’ x40 25x40)
e _xb 12x 60
@ =tan'—=——=tan"! =tan"0.72 = 35.75°

eYXb 25x40
De Fig. BIAXIAL (@ =45°) Ptm=0.65 Ref. 4 (gréfico N° 6)

De Fig. UNIAXIAL (@=0°) Ptm =045 Ref. 4 (gréfico N° 2)

) 3578
Para @ =35.75 tiene: Pt m = 0.45 + (0.65 — 0.45)——— = 0.609

45
f’, 4200 17.65
m = = — E
0.85f  0.85x280
.609
Ast=bxhxPt=40x60x =82.81 cm?
17.65
]I§n| |
; I
1.40 -
130
1.20 7
3 : fe = 280 kem®
110 . ! fy = 4200 kfem?
- - g=0.6
Lool= & barras
0.90— -
AT x 080 : -
E‘HU ™, .
1 0.7(}; o
) b % N
R 0,60 \‘
0.50 B e
0.40 '\I - ; ; il II'.q | i
S = ST '|"I ; |
LENE =T T i I
020 R ST
0.10 - | =
2 A A HHT
o 0.05 0.10 0.5 0.20 0.2 0.30
KE=Af
s 13
hfh




Segiin Row y Paulay

Aportan unas gréficas de disefio con mayor exactitud que las de Weber en la interpolacion lineal,
porque dan graficas para diferentes inclinaciones de la direccion de la excentricidad. El acero se
considera como perfil tubular.

La direccion de la excentricidad se expresa mediante el parametro K
K=0, cargaseneleje’Y
K =1, cargas en la diagonal

K = o, cargas en el gje X

Procedimientos de célculo (las graficas no llevan el factor @ de reduccion):

1) Calcular los valores P, M, 1.,.[“31 k}z
fxhxb ¥ £xhxb\ e, b
e h
2) Calcular K= E

3
Calcular @ = angulo entre la direccién para la excentricidad de la seccidn cuadrada equivalente
yeleje.

@ =tan"' K

3) Determinar el acero para los “K” superior ¢ inferior del valor “K” de la gréfica, y el valor de
&’ para cada K.

4) Determinar el acero para “K” por interpolacion lineal entre las cuantias de acero para los
valores de @°.

5) Se hace el procedimiento analogo para el calculo de las secciones.

Ejemplo:
Disefiar la columna a flexion biaxial.

L Ex ~

: K=0 |  Pu/¢
Area =40x 60 i O
» Usar lo @ distribucién uniforme .
«Pu=170 Tn | ¥
eex=12cm 60! gh| K=0
sey=25cm |
« ¢ =280 K/em? ¢ S

« fy = 4200 K/em?

@ =0.7 suponer g=0.7
40
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Solucion:

P, 1700000/0.7

b 280x40x60 0!

;170000 :
M, hl&t] 07 1+(12X60) = 0.1856
f/xh2xb e, b) 280x60°x40 25% 40 '
_&h _12X00 o &= tar0.72=35.75°
Te b 25x40 T O THELEIETS

Usar las graficas de Row y Paulay, publicadas por el Instituto Antisismico de Nueva Zelandia.

« Para encontrar el drea de acero “As” para un K = 0.75, interpolar entre 63982*1-"fip’0K =
0.577 y K=1.00 (son los valores mayor y menor mas proximo).

Para K=0.577 = ©°=30° = ptm=0.70
K=1.00 = ©’=45 = ptm =0.75

« Interpolando para @ = 35.75°

Ptm=0.70 + (0.75 - 0.70 M—OTIQ
m=070+05-07"25"30 ~%
Sy
m=———=17.65
0.85x f/

0.719
Ast=bxhxPt=40x60 =07, 2
st=bxhxPt X x1?65 97.97 cm
Ast/4 cada cara.
' i_jf;:“’“‘“"" SN
o ! Y
1 1
,: a3 Il' e =]

032 024 0,16 0.0 I 0.08 0.16 0,24 0.32

Fig. 10.10 Grifica de Row y Paulay
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10.2.5 Columnas largas o esbeltas

El comportamiento de columnas esbeltas en general, es analizado en los diversos textos de
resistencia de materiales. En cuanto a columnas esbeltas, no es suficiente resolver el problema
de resistencia, sino también el de estabilidad. La estabilidad de los elementos consiste en la
capacidad de responder con deformaciones pequefias a pequefias variaciones de carga. La
falta de estabilidad en columnas produce el efecto de Pandeo.

Las columnas largas o esbeltas son aquellas en que el momento flexionante amplificado
provocado por la excentricidad reduce la carga Gltima, debido a deformacién de segundo
orden. Las principales variables que afectan la resistencia de las columnas esbeltas son:

1) La relacion de la altura libre a la dimension, en el sentido de la flexiéon Lu/h, la relacion
de la excentricidad a la dimensién de la seccion e/h y condiciones de extremos, en cuanto
a signos y excentricidades.

2) El grado de restriccién rotacional en los extremos. Mientras mayor sea la rigidez de las
vigas en los extremos de la columna, esta tendrd mayor resistencia.

3) El grado de restriccion lateral al desplazamiento. Las columnas arriostradas en sus
extremos contra el desplazamiento lateral son mas resistentes que las no arriostradas.

4) La resistencia de los materiales y la cuantia del acero.

5) Laduracion de la carga y el flujo plastico del concreto durante cargas sostenidas, aumentan
las deflexiones de la columna.

Llamaremos también columnas largas a aquellas que, al realizarle un andlisis, hay necesidad
de considerar los efectos de esbeltez, debido a que se cumple la siguiente relacion:

* Para elementos a compresion con arriostre lateral cuando:

K Lu
r

>34 -MI1b/M2b

* Para elementos a compresion sin arriostre lateral cuando:

K Lu

¥

=22

Para elementos cuya relacion KLu /2 > 100 debe hacerse un analisis estructural considerando
la influencia de la cargas axiales y el momento de inercia variable en la rigidez del elemento
y en los momentos de empotramiento, el efecto de las deflexiones sobre los momentos y las
fuerzas y los efectos de la duracion de las cargas.

\. Comportamiento de columnas esbeltas

El efecto de esbeltez de una columna puede hacer que la carga disminuya debido a las
deflexiones laterales de la columna ocasionadas por flexion:

e = excentricidad de la carga P.
A = incremento de excentricidad debido a la deflexion.
M = (momento flexionante maximo) =P (e + A).

E— — - e ———— == Bt S S [ [P s ® |6 g | e —areeaa



columna corta, falla del material

columna larga, falla por inestabilidad

= ~ columna larga, falla del material

Diagrama de Interaccion (P - M)
I5. Evaluacion aproximada de los efectos de esbeltez

a) Longitud no apoyada de elementos sujetos a compresion “Lu”.

= Se tomara como la distancia libre entre losas de entrepisos, vigas u otros elementos
capaces de proporcionar un apoyo lateral para el elemento sujeto a compresion.

» Si existieran cartelas o capiteles de columna, la longitud libre no apoyada debe
medirse al extremo inferior del capitel o cartela, en el plano considerado.

b) Longitud efectiva de elementos sujetos a compresion “KLu”
« En elementos arriotrados a desplazamiento lateral, el factor de longitud efectiva
SGK — 1‘!3.
* Salvo que el andlisis demuestre que pueda ser menor que 2.

+ En elementos no arriostrados a desplazamiento lateral se tomara “K”, considerando
debidamente el agrietamiento y el refuerzo con una rigidez relativa y sera mayor
que 1.

¢) Radio de giro:
« Se podran tomar los siguientes valores:
r = 0.30 (la menor dimension) elementos rectangulares.
r=0.25 x didmetro elementos circulares.

.0 Columnas sometidas a cargas axia
E1I
(KLY

En resumen, luego de analizar el comportamiento de los graficos que se ven mas adelante
tenemos lo siguiente:

Segun Euler Pc =

* La resistencia de columnas cargadas axialmente disminuye con el aumento de la relacién
de esbeltez KL/r.



En columnas arriostradas o que son parte de estructuras aporticados arriostrados, para
consideraciones del calculo de la longitud efectiva “KL”, la distancia entre puntos de inflexién
estd entre L/2 y L, dependiendo del grado de restriccion en los extremos.

- La longitud efectiva de las columnas, que no estan arriostrados o que en parte de porticos
no arriotrados, son siempre mayores que “L”. Por lo tanto:

La carga de pandeo de un pértico no arriostrado es siempre sustancialmente mas pequefia que
la de un portico arriostrado. '

f Ptalia

: .l.m'lE( R

Pc
_tar;l E Aplastamiento  Pandeo
(kL) iy Klir
Curva de Esfuerzos P- D Curva P-KLfr
1 2
P 2sPe |
1 arrioatre
kst kl=21
Portico amriostrado Pértico sin arriostre a
a movimiento horizontal a movimiento horizontal

Columnas sometidas a cargas axiales

P Pe
|7
T
[ S |
|
L | bz o
i)
.
| Po
|'pe
k=1 1/2<k<1
he [
ip.
8| 1<kl<g
=21 T
Po
= N
k=2 I<k< L

Anaélisis de pandeo
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10.2.7 Columnas sometidas a flexocompresion

Las columnas, en los casos reales, normalmente tienen cargas axial, como momentos flectores.
Por consiguiente se podra hacer el siguiente andlisis.

P<Pc
Me | _
% S debidoa
T Mo+
¥o
i By
4 34 L Py |
\ A
L/ Mo | PA ,
i [ Adebido
¢ a Mo
z_o_ S
Me
P<Pc P=Fe
(a) (®) () (d) .
Deflexién debido Momentos debido  Deflexion debido Momentos debido
a GGP!" y ECM” a 6(P"7 y GGM’! a SGP” y ‘EH!’ a EGP!‘) y CGH‘)S

Fig. I

La figura (a) muestra una columna biarticulada, cargada axialmente por “P” y flectada por
momentos iguales “Me” ubicados en los extremos.

Si no existiera el momento axial, el momento “Me” ver Fig. (b), y la deflexién serd Yo y
Ao =Yo max Fig. (a).

Cuando se aplica la carga “P”, el momento en cualquier punto aumenta en un valor
de [P x (brazo palanca)], lo cual a su vez causa mayor flexion ver valores Y 6 AYmax
Fig. (a).

M=Mo + Py

Cuando se tiene una columna cargada por carga horizontal “H/2”, en cada extremo el
momento, en cualquier punto “X”, serd:

Mo=H/2 x X
Con un valor Mmax = H/2xL/2 = HL/4 ver figura (d)

Cuando se aplica “P” se producirin momentos adicionales iguales a “Py”, luego,
analdgicamente al analisis anterior, tendremos:

M=Mo + Py
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Me MmaJ_TMe
Mo Py Mpnax
M g-Py
+ = 0
/
/
-Me f
(b) (© (@) (e)

Fig. 2 Momentos en elementos esbeltos a flexocompresion, en curvatura doble

H P H+P
Mopax MPyyax M max

7 @ 77 ) © (@)
Fig. 3 Pértico con uniones rigidas arriostradas lateralmente

Es conveniente considerar el tipo de condicién de borde (grados de libertad en la conexion)
y si el portico estd o no arriostrado ver figuras a continuacion.

.

I : JRRNNNNR |
Restriccién ~ Ambos Ambos Ambos restringidos
rotacional en articulados empotrados elasticamente
los extremos K=1 K=10.5 0.5<K<1

Fig. 4 Longitud efectiva de columnas con desplazamiento lateral impedido




Luego el momento total sera:

Puntos de inflexion > ;
1 kl kl kl
Ambos
articulados !
K=1 |
Restriccion
rotacional en Empotrado y libre Ambos empotrados Ambos restringidos
los extremos K=1 elasticamente

1<K=<o

Fig. 5 Longitud efectiva de columnas con desplazamiento lateral permitido

Uno de los métodos empleados para calcular el valor de “k” en porticos rigidos, haciendo uso
de los nomogramas de Jackson & Moreland presentados en la Fig. 6. El nomograma (a) es
utilizado para columnas de pérticos con desplazamiento lateral restringido o arriostradas y el
(b) para aquellas de pdrticos que tienen desplazamientos laterales o no arriostradas.

Para calcular el factor de longitud efectiva, se determina el pardmetro y en ambos extremos
de la columna, con la siguiente formula:

Z(chc VE,)

ll} —
Z(Eg Ig ;Lg)
Donde: Ic: Momento de inercia de la columna.
Ig: Momento de inercia de la viga.
Lic: Longitud de la columna, entre gjes.

Lg: Longitud de la viga, entre gjes.
Ec, Eg: Mddulo de elasticidad de las columnas y vigas, respectivamente.

Con esos valores y se ingresa a las rectas extremas y derecha del nomograma correspondiente,
y se unen ambos puntos con una linea. En la interseccion de esta linea con la recta central se
lee el valor de k.

“y” = Para apoyo articulado = y =10

“y” = Para apoyo empotrado = y =1

Los valores “K” del nomograma, estan en funcion de las deformaciones definidas de los

pérticos arriostrados. Las vigas tienen curvatura simple, las columnas también, y ademas
estas deben pandear en forma simulténea. Fig. 6 (a)




En portios no arriostrados tanto las vigas como las columnas deben tener doble curvamra
Fig. 6 (b).

La rigidez de las vigas, en casos especiales de conexién del lado opuesto al de conexion con
la columna, sera:

« Portico no arriostrado con extremo opuesto articulado 0.5
= Pértico no arriostrado con extremo empotrado 0.67
« Pértico arriostrado con extremo opuesto articulado 5
« Pértico arriostrado con extremo opuesto empotrado 20
0 o | |
= / _9 :__\e
e ) ’ 34
(a) Portico Arriostrado (b) Pértico no Arriostrado

Fig. 6 Deformacién de vigas y columnas para los cuales pueden
aplicarse los nomogramas de Jackson & Moreland

NOMOGRAMA DE JACKSON Y MORELAND

vy k Vs Vs k Vg
P ) — 20.0 —
b E 0o 1000 10.0 L 1000
= - 0 50,0 —| 500
50— = 5.0 30.0 — 5.0 — 300
3.0 — = = 3.0 20.0 — 40 200
2.0 — L — 20 o0 ] o0
| . 10.0 —| 10 | 100
9.0 — — 90
—— 0.8 20— — 8.0
10— L 10 7.0 — — 70
0.9 — — 09 6.0 — — 60
0.8 T — 08
0.7 — — 0.7 5.0—] — 50
0.6 — ) [ — 06 4.0 — 2.0 L 40
0.5 — — 05 ] &
- = 3.0 — L 30
04— | L 04 i ey I
03 —| - 03 O T e b it a0
i | i £ 1.5 B
02— 0e — 02
- - 1.0 — — 1.0
0.1 — 1 — 0.1 5 B
0— —— s o 0— 10 — 0
(A )Portico arriostrado (B) Portico no arriostrado

Fig. 7 Nomogramas de Jackson & Moreland
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En el caso de columnas de concreto armado, las columnas normalmente son poco esbeltas
y su falla no se produce por pandeo; no obstante, los momentos de segundo orden reducen
la capacidad resistente del elemento, y dependiendo de la esbeltez de la columna, dicha
reduccién puede ser muy considerable.

La Fig. 7 muestra una columna sometida a Py M con una excentricidad “e” igual en ambos
extremos.

El momento indicado es constante y produce una deformacion. Estas deflexiones son
deformaciones de primer orden, incrementan la excentricidad de la carga axial del elemento y
producen la aparicién de momentos de segundo orden, que a su vez ocasionan deformaciones

adicionales.

&L M ;
;;I Columna corta
Deformada de ler Orden
A
el
A 4
2
o
3 .Curva de Carga dejuna
Deformada de 2do Orden ) - Columna Esbelta
2% /A
A £
1M 0
Momento
P
Columna de Concreto Armado Diagrama de Interaccion de Columnas
sometido a carga Py momento M Cortas y Esbeltas
(a) (b)
Fig. 8

En las figuras 8 (a) y (b) se puede ver la presencia de los momentos de segundo orden que
disminuyen la resistencia de la columna a la carga axial. Si la carga axial se reduce en menos
del 5%, esta puede despreciarse y la columna se disefia sin tomar en cuenta el efecto de

esbeltez.

» Para columnas no arriostradas Ell £22
r
- Para columnas arriostradas K—l“ <34-12 EL
r M,
Pero: & =05
2
Donde:

k: Factor de longitud efectiva que puede ser estimado empleando los nomogramas de
Jackson & Moreland u otros, debe considerar el agrietamiento de los elementos de
concreto armado.

Lu: Longitud libre de la columna. Ver Fig. 9.
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r: Radio de giro de la seccién de la columna que puede considerarse igual a 0.3h, para
columnas rectangulares, y a 0.25 para las circulares, donde h y d son las dimensiones de
la seccion transversal en la direccion de analisis.

M,: Menor momento amplificado en el extremo de la columna. Es positivo si la columna se
forma bajo la curvatura simple, y negativo si se deforma bajo curvatura doble.

M,: Mayor momento amplificado en el extremo de la columna, siempre es positivo.

| Z | Copitel

V//J'//////”//ll//mm

Lu

Fig. 9 Longitud libre de columnas

Es necesario considerar que todos los porticos de alguna manera presentan desplazamientos
laterales, por lo que el codigo del ACI sugiere dos criterios para clasificar las columnas en
arriostradas y no arriostradas.

¢ Si los momentos de segundo orden no exceden el 5% de los momentos de primer orden, la
estructura se considerara arriostrada.
» Si el indice de estabilidad, Q, es menor que 0.05, la estructura podrd ser considerada
arriostrada, donde:
e
F,L

c

Donde:
TPu : Suma de las cargas axiales amplificadas de las columnas del entrepiso en estudio.

Ao :Desplazamiento lateral de entrepiso obtenido de un anélisis de primer orden, por efecto
de la fuerza cortante Vu.

Vu : Fuerza cortante amplificada del entrepiso en estudio
Lc : Longitud de la columna medida a ejes.

¥Pu para la méaxima combinacioén de carga. Para el cdlculo de los términos ZPu, M1, M2 y
Ao se efectuard un analisis se considerara el efecto del agrietamiento de los elementos de

concreto armado, utilizando los siguientes parametros:

« Momento de inercia

Vigas 0351 ¢g
Columnas 0.701 g
Muros
No agrietados 0.701 g
Agrietados 0351¢g

Losas sin Vigas 0251g




« Area 1.00 Ag
«Ig y Ag : respecto al eje centroidal despreciando el As

« Para cargas laterales permanentes Ig =I/1 + pd

P,, (Carga muerta)
P, (Carga Total)

» Para porticos arriostrados, pd =

P,, (Carga muerta horinzontal)
P, (Carga Total horizontal)

« Para porticos no arriostrados, pd =

Se produce debido a que bajo cargas sostenidas el efecto del creep incrementa las deflexiones
en los elementos.

Para sismos Bd = 0 (Por ser momentaneo).

10.2.8 Diseiio de columnas esbeltas de concreto armado segun el A.C.L

Se disefian similarmente a las columnas cortas; adicionalmente, los momentos de disefio
incluyen los efectos de segundo orden. E1 A.C.L considera dos métodos para su analisis.

El primero efectiia un analisis de segundo orden en el que deben considerarse las cargas
axiales, deflexiones, agrietamiento de seccién y duracion de cargas etc.

El segundo, llamado también método de amplificacion de momentos, consiste en incrementar
los momentos calculados en los anélisis de primer orden por un valor “5”.

Klu <100 Segin ACI

Método de amplificacién de momentos por factores de amplificaciéon

Se fundamenta en un anélisis de segundo orden. Se deduciré para una columna biarticulada
sometida a carga axial y momentos iguales en sus extremos (ver Fig.10).

P
e Deformada de ler orden
Pe
© (Ao + Aa) ¢ 1 § - P (Ao + Aa)
Media onda sinosuidal
A Momento de ler orden Momento de 2do orden

Fig. 10 Diagrama de momentos de primer y segundo orden de una columna a flexo compresion
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Si consideramos que la deformacion producida por el momento externo, tiene la forma de
media onda sinusoidal, la deflexién producida por los momentos de segundo orden Aa es:

P S
Aa=[-E;(Ao+a)—]— (1)

mr

2

(kL)

De Pc= y la ecuacidn (1) se tiene:

Aa= [A0+Aa]§ 2)

15

La deflexion total en el centro de la columna es:

Ao

A=totda=—5 (3)
L,
El momento total en esta seccion es:
Mc = Mo + PA 4)
De (4) y con la relacion Ao = Mo 1%/8 EI: 5
TR (BT o 8.0 6
O sEI| P ©
£
A partir de P o
partir de Pc = 5
(KL) P mEl
1+0.23P/ Pc
Mc = —_—|= 8
c Mo( I_P/Pe ) o Mo (8)
Despejando y ordenando términos:
1+0.23P/ P
5M= (-——CJ ©)
I- P/Pc

“8” es para una columna biarticulada sometida a momentos flectores iguales en sus extremos.
El factor 0.23P/Pc en funcién del diagrama de momentos flectores de primer orden. En
columnas con momentos diferentes en sus extremos, puede despreciarse luego se tiene:

1

8= 1_p/Po

(10)
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Para columnas que tienen momentos diferentes en sus apoyos, el momento maximo de primer
orden no se encuentra en el mismo punto que el maximo momento de segundo orden; y, por
lo tanto, no deben sumarse en un mismo punto.

Cm M, : es equivalente a la forma de los momentos
Cm : factor de conversion.

M, - momento maximo en el extremo del elemento.

a) Método de amplificacién aplicado para columnas de pérticos arriostrados

El ACI define procedimientos propios, tanto para el disefio de columnas esbeltas de
porticos arriostrados como para columnas en porticos no arriostrados. En el primer caso, los
elementos a compresion se disefian para Pu y Mc. Donde:

Mc = 6nsM, (11)

dns = Factor de amplificion de momentos

I 2
ns-1 P (12)
D758

@=0.75 (debido a que el tipo de esfuerzo transversal de la columna no afecta el cdlculo de &ns)

Maip M, = Mmix

Momentas
il

M,
M,

Curvatura Simple

My~ My = M

Momentos
Secundarios |

- I,
=M, |

Curvatura Doble

Valor de los momentos maximos a partir de los momentos
secundarios en columnas esheltas
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Momentos secundarios

M, M, M, M, CcM,
M | | _‘

Momentos reales Momentos uniformes
equivalentes

Simplificado del parametro C

¥
Pc= (;132 (13)
Calculo de EI:
— 02E L + E I (14)
1+ B, _
= 04E,I, 15)
1+ B,
donde:

Es :Moddulo de elasticidad del acero.
Ise :Momento de inercia del refuerzo respecto al gje centroidal de la seccién bruta.

Aproximadamente Pu =~ 0.6 Por lo que EI = 0.25 Eclg

Si el elemento no estd sometido a cargas transversales entre apoyos

Cm=0.6+0.4&20.4 (16)
MZ

En caso contrario £ =1

Calculo de M, (minimo):
M, min = Pu (1.5 + 0.03h) (17)

Si M,min > M,
C =06+ 0.4-ﬂﬁ >04
M

M, en Mc = dns

M, no sera menor que M,min = Pu (1.5 + 0.03h)
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b) Método de Amplificacién para columnas de pértico no arriostrados

Los momentos en los extremos del elemento sometido a compresion, M1 y M2 se calculan
como siguen:

M, =Mns +8s Ms
(18)
M, =M,ns + &8s M,s

Donde:

Mins: Momento factorizado en el extremo del elemento, donde actia M, debido a cargas
que no producen desplazamientos laterales apreciables.

M,ns: Momento factorizado en el extremo del elemento, donde actiia M, debido a cargas
que producen desplazamientos laterales apreciables.

M,s: Momento factorizado en el extremo del elemento, donde actia M, debido a cargas que
producen desplazamientos laterales apreciables.

M,s: Momento factorizado en el extremo del elemento, donde actiia M, debido a cargas qus
producen desplazamientos laterales apreciables.

dns: Factor de amplificacién de momento en elementos no arriostrados.

Calcular los términos dns Ms en las ecuaciones (19). Pueden emplearse tres criterios:

1. A través de un analisis de 2do orden, empleando las propiedades de los elementos
definidos en la seccion 10.4.2. del ACI -2008

2. Por medio de la siguiente expresion:

& 1\/I_Nls >M 20
ns S_I—Q‘ s (20)

Si &s > 1.5 este procedimiento no podra ser empleado para calcular el valor de 8s Ms

3. Por medio de la siguiente ecuacion:

BHSMS=1._—_ZEA—ZMS (21)

0.753P,

Donde:
YPu: Suma de las cargas Giltimas de gravedad de las columnas del entrepiso en estudio.

¥Pc: Suma de las cargas criticas de las columnas del entrepiso que generan la rigidez lateral.

&5 LT 22
i: : 3 (22)
f] A



La columna debera ser diseflada para resistir la carga Pu y el momento Mc, calculado a
través de (11), utilizando los valores de M, y M, determinados mediante la Ec. (19), o sea:

Mcl1 = 6ns (M, ns + 6sM s)
Mc2 = 6ns (M,ns + 8sM,s)

Ya que al ser columna muy larga, el maximo momento puede ocurrir en cualquier seccién
de la misma.

El parametro pd se tomara:

™ Miximo corte amplificado sostenido en el piso
PR Miéximo corte amplificado en el piso

Cuando las fuerzas horizontales son de corta duracion, como en el caso de sismos: pd = 0.

Si las fuerzas horizontales son permanentes, no de sismo, se puede tomar por simplificacién
pd = 1.

Ademés de verificar las condiciones de resistencia de la estructura bajo la accion de cargas
laterales, el codigo recomienda considerar también su estabilidad a través de los siguientes
criterios (ACI— 10.13.6):

1. Sids Ms se evaluia mediante un analisis de 2° orden, el cociente de las deflexiones laterales
de 2° orden entre las deflexiones laterales de 1° orden, debidas a 1.4 veces la carga
permanente, 1.7 veces la carga viva mas la carga lateral, no debera ser mayor que 2.5.

2. Si 8s Ms se estima haciendo uso del indice de estabilidad, Q, éste pardmetro, evaluando
para la suma de las cargas verticales ultimas debidas a 1.4 veces, la carga permanente
mas 1.7 veces la carga viva no debera exceder 0.6.

3. Sids Ms se determina a través de la expresion (20), el factor de amplificacion 8s, evaluado
utilizando XPu y ZPc correspondientes a la carga axial permanente factorizada y la carga
viva factorizada, debera ser positivo y menor que 2.5.

Para la verificacion de la estabilidad de la estructura, el pardmetro Bd se tomara igual al cociente
de la maxima carga axial permanente factorizada entre la maxima carga axial factorizada.

Adicionalmente, el cédigo recomienda que en pérticos con desplazamientos horizontales,
las vigas sean disefiadas con los momentos amplificados de las columnas. Esto pretende
evitar la formacion de rétulas plésticas en los elementos a flexién, con la consecuente
pérdida de rigidez del conjunto y reduccion de la capacidad de carga de las columnas.

I-jemplo: Disefiar la columna interior (A-B) del 4to nivel, esbelta en un pértico arriostrado
con vigas de 1.20 m x 30 cm, soportando vigas armadas en dos sentidos. La altura libre de
columnas es 4 m, las columnas interiores son de 45 cm x45 cm, y columnas exteriores de
40 x40 cm.
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La estructura esta solicitada a carga viva y carga muerta.

4m

4m A

4m

CM Ccv
P =105Tn P =80Tn
M2 =0.30T-m M2=15Tn
M1 =-0.30 T-m M1 =14 T-m
La columna presenta curvatura doble bajo carga muerta, y curvatura simple bajo carga viva.
Utilizar f'c =280 Kg/cm?; fy = 4200 Kg/em?
Solucion:
Inicialmente, para un predimensionado, se considerara como columna corta.

Cargas ultimas: Usando componentes del ACI

Pu=14x105+1.7x80=285Tn
Mu=1.4x0.30+1.7x15=25.92 T-m

Para columnas externas;
Asumiendo estribos @ 3/8”, Acero longitudinal de @ 1 %4”
vy=(45-2x381-2x0953-3.175)/45 = 0.73

De los graficos de columnas:

L

~283.000
A 45%45

z

= 139.8 kg/cm?

M, _ 2592000 o
A b 45xasxds ooom

Considerando inicialmente un K = 1.0



Tendremos:
& _ 1.0x400 2063
r 0.3x45 '

Considerando que el limite para condiciones de columna corta es:

M, 14(-03)+1.7x14
34-12—= =
M, 1.4(0.3)+1.7x15

23.17

29.63 >23.17 = es columna larga

De acuerdo a la tabla dada en la que se tendra las siguientes inercias:

0.7x45%45’
Ic=0.7Ig= T 239203.12 cm*
Ie/L —M—S%OO 2
ole="y50 ~>98.00cm
Vigas considerando Ig =2 I alma
_ 0.35x2x120x% 30
Iv=0351g = TE =189000 cm*
pliasie 189000 e
ViLe =000 = cm
Calculando factor de esbeltez:
598 +598
V.=V = 2704270 221
Ver grafico de interaccion K = 0.865
i 0.865x400 5% 44
Y7 03x270 ~ 7

25.63 > 23.17 considerar columnas esbeltas

Verificacion de momentos minimos
M,min = 283(1.5 + 0.03 x 45)=8.06 T-m = 8.00 T-m

M
Calcular Cm=0.6 +0.4—->04
M2
M, = 1.4x(=0.30) + 1.7x 14 = 23.38 T-m
M, = 1.4%(0.30) + 1.7x15=25.92 T-m

Cm=Tl 8L 0H 0 _ %
T R

P 1.4%105
d=—m = =0.52
P = b T T4x105+1.7x80




Para una cuantia entre 0.02 y 0.03 usaremos:

0.4x254344.64 x 4—54
04E 1, 12
El = =B, 11052 =2.2872192x10
La carga cuantica por pandeo sera:
2El  m?x2.2872192x10"
Pp~ =1883713.62

(k1) T (0.865%400)

El factor de magnificacion de momento sera:

C 0.96

T

1-P. /075, T 1-283/0.75 (1883713.62)

ons =



Ne2 1/4 0.635 0316 0.632 0948 1.264 1.580 1.896 2.212 0.25
N.°3  3/8 0953 0713 1426 2.139 2852 3.565 4278 4991 0.58
Ne4 1720 1270 1.267 2534 3.801 6.068 6.335 7.602 8.869 1.02
Ne5 58 1587 1978 3.956 5934 7912 9.890 11.868 13.846 1.60
N°6 3/4 1905 2850 5.700 8.550 11.40 1425 17.10 1995 226 10

(7) 7/8 2223 3.879 7.758 11.64 15.52 1940 2327 27.15 3.09 10
N°8 1 2540 5.067 10.13 1520 20.27 2534 3040 3547 4.04 10
Ne°11 13/8 3581 10.06 20.12 30.18 40.24 50.30 60.38 7042 795 10

o 00 3 WL

N2 1/4 0316 1994 3988 5982 7976 9970 11.97 13.96
N3 3/8 0477 2993 6986 6.979 11.97 1496 17.96 20.95
N°4 1/2 0635 3989 7978 11.97 1596 19.95 2393 27.92
N5 5/8 0794 4985 9970 1496 1994 2493 2991 34.90
N6 3/4 0953 5985 11.97 17.95 2394 2993 3591 41.89

(7 7/8 1112 6982 13.56 2095 27.03 3491 41.89 48.88
N 1 1.270 7.980 1596 2394 31.92 3990 47.88 5586
N1l 13/8 1.790 11.250 22.50 33.75 45.00 56.25 67.50 78.75



Disefio de estructuras de concreto armado. Tomo 1

Tabla A-2

Ancho minimo de vigas (b_, ) para colocacién de varillas

N o} ‘Nimero de varillas en una cap
----n-n-
N.°
N.°4 16 20 24 27 31 35 39 43 46
NS 16 21 25 29 33 AT 41 45 49
N.26 1F 22 26 30 35 39 44 48 52
N2T 22 27 32 36 41 46 51 56
N8 18 23 28 33 38 43 48 53 59
N.°9 19 25 30 36 42 48 53 59 65
N.° 10 20 26 33 39 46 52 59 65 72
Ne1l 21 28 35 42 49 57 64 i T,

Agregado méximo de conereto 3/4”

5 T 03/8”
1 |+ 4 cm libre al estribo

[ libre3 cm

++ libre 3 cm

"

ancho de b viga

Notas:

1. La tabla esta preparada para recubrimientos de 4 cm (en caso de menores recubrimientos
especificados, el ancho disminuira es 2 veces la diferencia de recubrimientos).

2. La tabla esta preparada para estribos de @ 3/8”

Para estribos de @ 1/2” aumentar 0.5 cm
Para estribos de @ 5/8” aumentar 1.0 cm
Para estribos de @ 1/4” disminuir 0.5 cm

3. Para varillas de diametros diferentes usar el ancho de la tabla para el nimero dado de varillas
del menor diametro més el incremento por cada varilla adicional de mayor didmetro.
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