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1. Introduccion

1.1 HISTORIA DEL CONCRETO ARMADO

El concreto fue usado por primera vez en Roma alrededor de la tercera centunia antes de Cristo.
Estaba constituido por agregados unidos mediante un aglomerante conformado por una mezcla
de cal y ceniza volcdnica. Este material podia sumergirse en agua manteniendo sus propiedades
a diferencia de los morteros de cal usados siglos antes en la antigua isla de Creta. La obra mas
grande engida por los romanos fue el Pantedn con su béveda de 43.20 m. de diametre. El uso
de este material en la construccién paso al olvido con la cafda del Imperio y no fue sino hasta
mediados del sigio XVIII que su uso se extendié nuevamente.

El primer registro del uso de concreto en los iempos modernos, se remonta a 1760 cuando, en
Inglaterra, John Smeaton descubrid, mientras proyectaba el faro Eddystone, que una mezcla de
caliza calcinada y arcilla daba lugar a un conglomerante hidraulico resistente al agua. En 1824,
Joseph Aspdin elaboré cemento mezclando arcilla y caliza de diferentes canteras y calentindo-
las en un horno. El concreto obtenido con este aglomerante se asemejaba a las piedras propias
de la 1sla de Portland. al sur de Inglaterra, motivo por el cual se le llamé cemento Portland.
naterial que comenzé a fabricarse con mayor fuerza desde entonces. En ocasiones, la mezcla
era calentada en exceso v se endurecfa, siendo desechada por considerarse inttil. En 1845 1.
C. Johnson descubri6é que el mejor cemento provenia de la pulverizacién de esta sustancia
“indul” denominada clinker. Este es ¢l cemento que se conoce hoy en dia.

El concreto armado se usé desde la tercera década del siglo XIX. Entre 1832 y 1835, Sir Marc
Isambard Brunel y Frangois Martin Le Brun erigieron, en Inglaterra y Francia, respectivamen-
te, estructuras de este matenal tales como arcos y edificaciones. En 1848, Joseph Louis Lambot
construyé un bote de concreto reforzado el cual present6 en la Exposicion de Paris en 1854 y
patentd en 1855, En Inglaterra, W.B. Wilkinson, registrd, en 1855, un piso de concreto refor-
zado con cuerdas de acero desechadas en las minas. Un ano después, Francois Coignet patenté
un sistema de refuerzo para pisos consistente en barras de acero embebidas en el concreto.

A pesar de los precedentes antes indicados, Joseph Monier. francés, es considerado el creador
del concreto reforzado. Dedicado a la jardineria. fabricé macetas de concreto con refuerzo de
mallas de alambre, registrando el sistemaen 1867, En los anos siguientes patento el uso de esta
técnica para la construccién de tanques, puentes, tuberias, vigas, columnas y escaleras. En
1879, G.A. Wayss, de la firma Wayss and Freitag de Alemania, compré la patente de Monier
v en 1887, publicé un libro acerca de sus métodos constructivos. Por su parte, Rudolph
Schuster, de Austria, adquiri6é también los derechos de patente. De este modo, el nombre de
Montier, como creador del concreto armado, se extendié por todo Europa.

En Estados Unidos, Thaddeus Hyatt, abogado e ingeniero, realizé experimentos en vigas de
concreto reforzado alrededor de 1850. Sus resultados no se publicaron sino hasta 1877, Inves-



tigd acerca de la resistencia del concreto al fuego vy llegé a la conclusion que los coeficientes de
difatacion térmica, tanto del concreto como del acero eran muy similares. Con sus estudios,
Hyvatt senté los principios sobre los cuales se desarrolla el andlisis y disenio de los elementos de
concreto reforzado.

En Francia. el desarrollo del uso del concreto reforzado se debié en gran parte a Frangois
Hennebique quien establecid un estudio de ingenierfa y proyectd cientos de estructuras del
nuevo material. En 1900, el Mimisteno de Obras Piblicas de Francia convocd a un comité a
cargo de Armand Considere para la elaboracion de especificaciones téenicas para concreto
armado. Estas fueron publicadas en 1906.

En los anos siguientes, Perret, Ribera, Garnier, Freyssinet. Maillart, Boussiron, Mex Berg,
entre otros, proyectan v construyen obras en concreto armado que van descubriendo poco a
poce las multiples posibilidades de este nuevo material.

En el Peri, los primeros barriles de cemento llegaron en 1850, El concreto con €l elaborado se
usé para la construccion de cimentaciones y para mejorar los acabados de las estructuras,
Posteriormente, se le utilizé en combinacion con acero para la construccion de edificios, puen-
tes, acueductos, etc. En 1915, llegaron los primeros hornos para la fabricacién de cemento
encargados por la empresa estadounidense Foundation Co. Un afio después, éstos fueron com-
prados por la Compaiiia Peruana de Cemento Portland. En los anos 50, se establecié, en Lima,
la primera empresa de concreto premezcelado. De ahi a la fecha, han ido apareciendo numerosas
empresas productoras de cemento y de concreto premezclado. En la actualidad, este material
es el mas utlizado en la construccidn en nuestro pafs.

1.2 VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL CONCRETO ARMADO FREN-
TE A OTROS MATERIALES

Frente a otros materiales como el acero, la madera, etc., el concreto presenta las siguientes
ventajas v desventajas.

L
1.2.1 Ventajas del concreto armado frente a otros materiales

.  Esdurable a lo largo del tempo y no requiere de una gran inversién para su mantenimiento.
Tiene una vida dul extensa.

2, Tiene gran resistencia a la compresion en comparacion con otros materiales.
3. Es resistente al efecto del agua.
4. Enfuegos de intensidad media, el concreto armado sufre danos superficiales si1 se provee un

adecuado recubrimiento al acero. Es mas resistente al fuego que la madera v el acero
estructural.

Se le puede dar la forma que uno desee haciendo uso del encofrado adecuado.

6. Le confiere un cardcter monolitico a sus estructuras lo que les permite resistir mas
eficientemente las cargas laterales de viento o sismo



7. No requiere mano de obra muy calificada.
8. Su gran rigidez y masa evitan problemas de vibraciones en las estructuras erigidas con él.
9. En la mayoria de lugares, es el material mds econdémico.

10. Por su gran peso propio, la influencia de las variaciones de cargas méviles es menor.

1.2.2 Desventajas del concreto armado frente a otros materiales

1. Tiene poca resistencia a la traccion, aproximadamente la décima parte de su resistencia a
la compresion. Aunque el acero se coloca de modo que absorba estos esfuerzos, la forma-
cion de grietas es inevitable.

]

Requiere de encofrado lo cual implica su habilitacion, vaciado, espera hasta que el concre-
to alcance la resistencia requerida y desencofrado, con el tiempo que estas operaciones
implican. El costo del encofrado puede alcanzar entre un tercio y dos tercios del costo
total de la obra.

3. Surelacion resistencia a la compresion versus peso estd muy por debajo que la correspon-
diente al acero, el cual es mas eficiente cuando se trata de cubrir grandes luces. EI
concreto requiere mayores secciones y por ende el peso propio es una carga muy importan-
te en el diseno.

4. Requiere de un permanente control de calidad, pues ésta se ve afectada por las operaciones
de mezcla, colocacion, curado, etc.

5. Presenta deformaciones variables con el iempo. Bajo cargas sostenidas, las deflexiones en
los elementos se incrementan con el iempo.

1.3 METODOS DE DISENO

En la actualidad existen, bdsicamente, dos métodos de disefio en concreto armado: diseiio
eldstico o por cargas de servicio y disefio a la rotura o por resistencia iltima. El primero fue
utilizado con mucha fuerza hasta mediados del siglo y el segundo ha adquirido impulso en los
dltimos cuarenta afos.

El disefio elastico parte de la hipitesis que es posible predecir la distribucién de esfuerzos en el
refuerzo y el concreto, al ser sometidos a cargas de servicio. Asume un comportamiento
eldstico de ambos materiales. El disefio consiste en conseguir que los esfuerzos no excedan los
esfuerzos admisibles que son una fraccién de la resistencia del concreto y del esfuerzo de
fluencia del acero. En la actualidad. pruebas de laboratorio han permitido comprobar que el
complejo comportamiento del concreto con el paso del tiempo conlleva a una constante
redistribucién de esfuerzos entre éste v el acero. En el disefio eldstico sdlo se considera una de
éstas distribuciones. Con el tiempo, las condiciones no consideradas pueden ocasionar la falla.
Por otro lado, en el disefio de estructuras, es importante considerar el tipo de falla, dictil o
fragil. que presenta un elemento bajo determinadas solicitaciones y, en la medida de lo posible,
orientar la falla segin sea conveniente. El método eldstico no considera este punto. El método



:ldstico tampoco determina la carga que ocasiona la rotura de la pieza y por ello, su factor de
seguridad no es conocido.

El disefio por rotura se fundamenta en la prediccién de la carga que ocasiona la falla del elemento
en estudio v analiza el modo de colapso del mismo. En pruebas de laboratorio se ha podido
comprobar que es posible predecir estas cargas con precisién suficiente. Este método toma en
consideracion el comportamiento ineldstico del acero y el concreto y por lo tanto, se estima mejor
la capacidad de carga de la pieza. Algunas de las ventajas de este procedimiento son:

1. El disefio por rotura permite controlar el modo de falla de una estructura compleja consi-
derando la resistencia dltima de las diversas partes del sistema. Algunos elementos se
disefian con menor margen de seguridad que otros para inducir su falla primero.

L]

Permite obtener un diseio mas eficiente, considerando la distribucién de esfuerzos que se
presenta dentro del rango neldstico.

3. Este método no utiliza el médule de elasticidad del concreto, el cual es variable con la
carga. Esto evita introducir imprecisiones en torno a €ste pardmetro.

4.  El método de disefio a la rotura permite evaluar la ductilidad de la estructura.

M

Este procedimiento permite usar coeficientes de seguridad distintos para los diferentes tipos
de carga.

La desventaja de usar este método es que sélo se basa en criterios de resistencia. Sin embargo,
es necesario garantizar que las condiciones de servicio sean dptimas, es decir, que no se presen-
ten deflexiones excesivas, ni agrietamientos criticos. Con la mejora en la calidad del concreto
y la obtencién de secciones cada vez menores, se tiende a perder rigidez e incrementar las
deflexiones v el ancho de fisuras. Por ello, es conveniente usar este método en combinacion con
otros procedimientos para verificar el adecuado comportamiento de las piezas bajo cargas de
Servicio.

1.4 METODOS DE DISENO PROPUESTOS POR EL CODIGO DEL ACI

El cadigo del ACT en su diltima edicidn de 1999 presenta los dos métodos de disefio presentados
en la seccion previa. Sin embargo, da mayor énfasis al disefo a la rotura y el disefio eldstico
estd relegado a un apéndice. A lo largo del presente trabajo se desarrollard tan sélo el primer
método de disefio, al cual el codigo denomina método de disefio por resistencia.

El diseio por resistencia, como va se indico, presenta la ventaja que el factor de seguridad de
los elementos analizados puede ser determinado. El cédigo del ACI introduce el factor de
seguridad en el disefio a través de dos mecanismos: amplificacién de las cargas de servicio y
reduccion de la resistencia tedrica de la pieza.

Las cargas de servicio se estiman haciendo uso de los cédigos, reglamentos o normas y el
andlisis estructural se efectda bajo la hipétesis de un comportamiento eldstico de la estructura.
El cédigo del ACI clasifica las cargas en: permanentes, sobrecarga, sismo, viento, empuje del
suelo, ete. y propone expresiones para calcular la carga dltima de disefio.
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La carga dltima de disefio es la suma de las diversas cargas actuantes en la estructura afectadas
por un factor de ampltficacién. Este factor pretende mostrar la probabilidad que existe de que
la carga estimada sea superada en la realidad. La carga permanente, por ejemplo, es evaluada
con mayor precision que la sobrecarga, por ésto su factor de amplificacién es menor. La carga
de sismo, proveniente de un andlisis probabilistico, es mucho mds incierta, por ello su factor de
amplificacién es mayor que el de las dos anteriores.

Las expresiones que permiten determinar la carga dltima se denominan combinaciones de car-
gas y se presentan en la seccidn 9.2 del cédigo. De acuerdo a las solicitaciones que actiian sobre
un elemento, se propone un juego de combinaciones. Deberd evaluarse cada una de ellas y
desarrollar el disefio haciendo uso de las solicitaciones mas criticas.

Simultineamente a la amplificacion de las cargas de servicio, el ¢cédigo propone la reduccién de
la resistencia tedrica de los elementos de concreto armado como un medio para incrementar el
factor de seguridad del disefio. La resistencia tedrica o nominal de una pieza es la determinada
haciendo uso de los principios presentados en el cédigo del ACI. La naturaleza misma del
concreto armado y fundamentalmente su procedimiento constructivo generan que la resistencia
calculada en el papel, no sea igual a la verificada en la realidad. Los factores de reduccién de
resistencia indican la fraccién de la resistencia nominal que estd disponible en un elemento
determinado con una cierta certeza probabilistica.

El cédigo del ACI aprovecha el uso de los factores de resistencia no sélo para tomar en consi-
deracidn las posibles imperfecciones constructivas del concreto sino que ademas los usa para
incrementar los factores de seguridad en piezas sometidas a determinadas solicitaciones, ya sea
por su tipo de falla o por la importancia de estos elementos dentro del conjunto estructural total.
Una columna con refuerzo transversal en espiral, tiene un comportamiento mds ddctil que una
columna con estribos. Por ello ¢l factor de reduccién de la primera es mayor. Por otro lado.
cuando se analiza una solicitacion de flexo-compresién, propia de columnas, el factor de reduc-
¢ién es menor que cuando se analiza flexién pura, propia de vigas. Esto se debe a que el colapso
de una viga es mucho menos perjudicial que el colapso de una columna.

En sintesis, el método de diseno del codigo del ACI consiste en determinar las cargas de servicio
y amplificarlas de acuerdo a las combinaciones de carga que se presentan en la seccién 1.4.1.
Los elementos se diseian para que la siguiente relacién siempre se verifique:

YIQI +YJQZ++YnQn Sdlen (I-I)
donde: Y: Factor de amplificacion de la carga.
Q: Carga.

& : Factor de reduccién de resistencia.
R :

Resistencia nominal o tedrica del elemento.

Posteriormente al disefo de la estructura, el cédigo propone una verificacién de las condiciones
de servicio de los elementos: control de rajaduras y control de deflexiones. En caso de ser
necesario, el diseno original debe replantearse.
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14.1 Combinaciones de cargas
Se utiliza la siguiente nomenclatura:
D = Carga muerta
E = Cargas debidas a los sismos
F = Cargas debidas a liquidos o presién lateral de los mismios
H = Cargas debidas a terrenos o presion lateral de los mismos
L = Cargas vivas, incluyendo impacto st lo hay
Lr = Cargas vivas en azoteas o tejados
R = Cargas debidas a lluvias
S = Cargas debidas a nieve

T = Efectos de temperatura, contraccion de fragua, deformacién por el tiempo,
asentamientos diferenciales o deformaciones debidas a concretos con deformacion
controlada

U = Resistencia requerida para soportar las cargas amplificadas o sus momentos o fuerzas
internas

W = Carga debida al viento

La resistencia requerida U deberd ser igual o mayor que las cargas amplificadas que se indican
a continuacién en las ecuaciones (9-1) a (9-7), investigando siempre cuando una o mds cargas
no actuan simultaneamente.

U214D+F (9-1) ACI
U2I12M+F+T)+16L+H)+05(@L 6S 6R) (9-2) ACI
U2 12D+16(L6SO6R)+(1LOLO0OSW) (9-3) ACI
U212D+16W+10L+05(L 6S6R) (9-4) ACI
U 2 12D+ 10E+ 10L+02S (9-5) ACI
U 209D+16W+16H {9-6) ACI
U =z09D+10E+16H (9-7) ACI

Se tendrdn en cuenta las siguientes excepciones:

a) El factor de L en las ecuaciones (9-3) a (9-5) se puede reducir a 0.5 excepto para garajes,
dreas de asambleas piblicas y las dreas donde L > 500 kg/m?

b) Se puede vsar 1.3 W en lugar de 1.6 W en las ecuaciones (9-4) y (9-6) cuando la carga
W no ha sido reducida por un factor de direccién.



¢) Cuando la carga E se toma como carga de servicio se colocard 1.4 E en lugar de 1.0 E en
las ecuaciones (9-5) y (9-7).

d) Se usard H = 0 en las ecuaciones (9-6) y (9-7) si la accién de H contrarresta a las acciones
de W 6 E. Cuando la presién lateral del terreno resiste a la accién estructural de otras
fuerzas, no se incluird en H, pero se tendrd en cuenta en el disenio de los elementos.

e) En zonas de posibles inundaciones se usard las combinaciones de cargas de A.S.C.E.-7.

f) En las zonas de anclaje de pretensados se usard un factor de 1.2 sobre la carga maxima de
la gata.

La estimacién del asentamiento diferencial, contraccién, creep o variaciones de temperatura
deberd basarse en una evaluacién realista de los efectos que ocurren bajo condiciones de
servicio. Es decir, en el disefio no se deben considerar los efectos mds criticos esperados sino
los de ocurrencia més probable.

Si en el disefio se toman en cuenta los efectos de impacto, éstos serdn considerados como carga
viva, con sus factores de amplificacién respectivos.

En la Tabla 1. 1 se incluyen algunos valores tipicos de carga viva para el diseo de edificaciones
(Ref. 34).

Tipo de edificacion Carga Viva (kg/m’)

Viviendas 200
Oficinas

Exceptuando salas de archivo y computacién 250

Salas de archivo 500

Salas de computacién 350

Corredores y escaleras 400
Centros educativos

Aulas 200

Talleres 350

Auditorios, gimnasios 300

Laboratorios 300

Corredores y escaleras 400
Hospitales

Salas de operacién, laboratorios y dreas de servicio 300

Cuartos 200

corredores y escaleras 400
Bibliotecas

Salas de lectura 300

Salas de almacenaje 750

Corredores y escaleras 400

Tabla 1.1 Cargas vivas tipicas para el disefio de edificaciones



1.4.2 Reduccion de resistencia

A continuacién se presentan los factores ¢ de reduccion de resistencias para diversas solicita-
ciones de acuerdo a la seccidén 9.3.2 del cédigo ACI-318-2002.

»  Secciones controladas por traccién o =09
»  Secciones controladas por compresion:
a) Elementos con refuerzo en espiral o =070
by Otros elementos & = 0.65

Cuando la deformacién en el acero a traccion a la resistencia nominal estéd
en los limites entre la seccidn controlada por traccién o por compresion, el
factor ¢ se puede aumentar linealmente entre el valor de ¢ de la seccién
controlada por compresién hasta 0.9 cuando la deformacidn unitaria por
traccién tiene un limite de 0.005 (ver andlisis de columnas cortas sometidas
a flexo-compresion, diagramas de interaccion).

*  Fuerza cortante o torsion ¢ =075
»  Compresién pura, aplastamiento (bearing) o = 065
*  Zonas de anclaje de pretensado ¢ = 0.85

*  En modelos de elementos reticulados idealizados (tirantes y puntales) del

apéndice A. ¢ =075
»  Flexién pura en elementos pretensados cuando el anclaje es menor que

la longitud 1, ¢ =0.75
* Longitudes de desarrollo del capitulo 12 del cédigo & = 1.00

*  En estructuras que dependen de pérticos especiales o de nuevos estructu-
rales para resistir sismos, los factores ¢ se modifican como sigue:

a) Para cualquier elemento estructural que se disefla para resistir efectos
de sismo, si su resistencia nominal al corte Vu/$ es menor que el corte
necesario para desarrollar la resistencia nominal a la flexién, Ve, deter-
minado para las cargas axiales amplificadas mds criticas, incluyendo :
los efectos de sismo. o =06

b) En diafragmas el factor de reduccién del corte no excederd el factor
minimo de reduccién del corte usado para los componentes verticales
del sistema primario para resistir cargas laterales,

¢) Para corte en nudos o uniones o vigas de conexion o = 0.85

*  Para concreto simple, sin armar, para todos los refuerzos: flexion
compresién, fuerza cortante o aplastamiento. 6 = 0.55



Para estructuras hidréulicas:

a) A flexidn

b) A traccion

¢) A fuerza cortante
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2. Materiales

2.1 EL CONCRETO Y SUS COMPONENTES

El concreto es una mezcla de cemento, agregado grueso o piedra, agregado fino o arena y agua.
El cemento, el agua y la arena constituyen el mortero cuya funcién es unir las diversas particulas
de agregado grueso llenando los vacios entre ellas. En teorfa, ¢l volumen de mortero s6lo deberia
llenar el volumen entre particulas, En la prictica, este volumen es mayor por ¢l uso de una mayor
cantidad de mortero para asegurar que no se formen vacios.

Para obtener un buen concreto no sélo basta contar con materiales de buena calidad mezclados en
proporciones correctas. Es necesario también tener en cuenta factores como el proceso de mez-
clado, transporte, colocacién o vaciado y curado.

2.1.1 Cemento

El cemento se obtiene de la pulverizacion del clinker, el cual es producido por la calcinacién
hasta la fusién incipiente de materiales calcdreos y arcillosos. Estd constituido por los siguien-
tes componentes (Ref, 30):

1. Silicato tricdlcico, el cual le confiere su resistencia inicial y influye directamente en el
calor de hidratacion.

2

Silicato dicdlcico, el cual define la resistencia a largo plazo y no tiene tanta incidencia
en el calor de hidratacion,

3 Aluminato tricdlcico, es un catalizador en la reaccién de los silicatos y ocasiona un
fraguado violento. Para retrasar este fenémeno, es preciso afiadirle yeso durante la
fabricacién del cemento.

4. Alumino-Ferrito Tetracdlcico, influye en la velocidad de hidratacién y secundariamente
en el calor de hidratacidén.

5. Componentes menores: 6xidos de magnesio, potasio, sodio, manganeso y titanio.

Existen diversos tipos de cemento, los cuales estdn especificados en la norma ASTM-C- 150-99a.
Ellos son:

Tipo 1. que es de uso general y sin propiedades especiales.

2. Tipo Il, de moderado calor de hidratacién y alguna resistencia al ataque de los sulfatos.
3. Tipo I1l, de resistencia temprana y elevado calor de hidratacion.

4, Tipo IV, de bajo calor de hidratacion.

5.  Tipo V. de alta resistencia al ataque de sulfatos.
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Los tres primeros tipos de cemento son susceptibles de adicionarles incorporadores de aire, en
cuyo caso, se le agrega el sufijo A, por ejemplo, cemento tipo HIA.

En [a norma ASTM-C-595-00 se especifica las caracteristicas de los cementos adicionados, los
cuales contienen, ademds de los compuestos ya mencionados, escoria y puzolanas, que modi-
fican el comportamiento de! conjunto. Entre elios se tiene:

. Tipo IS, cemento al que se le ha afiadido entre 25% y 70% en peso de escoria de aito horno.

2. Tipo ISM, cemento al que se ha afiadido menos del 25% en peso de escoria de alto homno.
3. Tipo IP cemento al que se le ha afadido entre 15% y 40% en peso de puzolana.
4. Tipo IPM, cemento al que se le ha afadido menos del 15% en peso de puzolana.

Las puzolanas son materiales que al reaccionar con los productos de la hidratacion del cemento,
como los hidréxidos de calcio, v el agua adquieren propiedades aglomerantes que no presentan
individualmente.

En la actualidad, en el Peri se fabrican los cementos Tipo . Tipo 11, Tipo V. Tipo IP y Tipo
IPM (Ref. 30). También se usan cementos que reducen la contraccion de fraguas como el CTS-
Tipo K que cumple la especificacion ASTM-C-845-96.

2.1.2  Agregado fino o arena

Tanto el agregado fino como el grueso, constituyen los elementos inertes del concreto, ya que
no intervienen en las reacciones quimicas entre cemento y agua. El agregado fino debe ser
durable, fuerte. limpio. duro y libre de materias impuras como polvo, limo, pizarra, dlcalis y
materias organicas. No debe tener mds de 5% de arcilla o limos ni mds de 1.5% de materias
orgdnicas. Sus particulas deben tener un tamafio menor a 1/4” y su gradacion debe satisfacer
jos requisitos propuestos en la norma ASTM-C-33-99a, los cuales se muestran en la Tabla 2.1.

Requisitos granulométricos que deben ser
satisfechos por el agregado fino

Tamiz estindar % en peso del material
que pasa ¢l tamiz
3/8” 100
#4 95 a 100
#R 80 a 100
#l6 50 a 85
#30 25 a 60
#50 5 & 30 (AA S HTO 10 4 30)
#100 0aloge - 241y

Tabla 2.1 Requisitos granulométricos del agregado fino



2.1.3 Agregado grueso o piedra

El agregado grueso estd constituido por rocas graniticas, dioriticas y sieniticas. Puede usarse
piedra partida en chancadora o grava zarandeada de los lechos de los rios o vacimientos
naturales. Al igual que el agregado fino, no deben contener mds de un 5% de arcillas y finos
ni més de 1.5% de materias orgdnicas, carbén, etc. Es conveniente que su tamafio midximo sea
menor que 1/5 de la distancia entre las paredes del encofrado, 3/4 de la distancia libre entre
armaduras y 1/3 del espesor de las losas (ACI-3.3.2). Para concreto ciclépeo se puede emplear
piedra de hasta 15 y 20 cm. Se puede usar tamaiios mayores si a criterio del ingeniero, no
inducirén la formacidn de vacfos. Al igual que para la arena. La norma ASTM-C-33-99a también
establece una serie de condiciones para su gradacion. Estas se muestran en la Tabla 2.2. La
piedra se denomina por el tamafio miximo del agregado.

2.14 Agua

El agua empleada en la mezcla debe ser limpia, libre de aceites. dcidos, dlcalis, sales y materias
orgénicas. En general, el agua potable es adecuada para el concreto. Su funcién principal es
hidratar el cemento, pero también se le usa para mejorar la trabajabilidad de la mezcla.

Podrd emplearse agua no potable en la elaboracién del concreto, siempre que se demuestre su
idoneidad. Para ello se fabricardn cubos de mortero elaborados con ella y se ensayardn segin
la norma ASTM-C-109/109M-99. Si las resistencias obtenidas a los 7 y 28 dias son por lo menos
el 90% de las esperadas en morteros similares elaborados a base de agua potable el liquido es
aceptable (ACI-3.4.3). Es conveniente verificar, adicionalmente, que no contenga agentes que
puedan reaccionar negativamente con el refuerzo.

Las plantas de concreto pre-mezclado tienen ahora el problema de donde botan el concreto que
sobra en los camiones y donde botan el agua del lavado de las mezcladoras de los camiones,
por los nuevos controles de proteccion del medio ambiente. Se estd usando en USA reciclar los
agregados del concreto que sobra y el agua del lavado, para volver a usarlos.

Para ello colocan plantas de reciclado como la de la figura 2.0 con las que se obtiene agua que
cumple la especificacion ASSTIM C94 que limita los sélidos a 8.9 kg/m’.

ALMACENAMENTO DEAGUA -,

%
OWBA S AGLIA RECICLADA

Figura 2.0
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Tabla 2.2 Regquisitos granulométricos del agregado grueso



2.1.5 Aditivos

Los aditivos son sustancias que, aiadidas al concreto. alteran sus propiedades tanto en estado
fresco como endurecido. Por su naturaleza, se clasifican en aditivos quimicos y aditivos mine-
rales. Entre los primeros, se tiene, principalmente, los plastificantes y super-plastificantes, los
incorporadores de aire y los controladores de fragua. Las normas ASTM C-260-00 y C-1017/
1017M-98 presentan especificaciones para estos aditivos. Los aditivos incorporadores de aire
estén estandarizados por la norma ASTM-C-260-00. La norma ASTM-1017/1017M-98 incluye
especificaciones para los aditivos quimicos a ser utilizadus en concretos bombeables, entre los
que se incluyen los plastificantes y retardadores. Entre los aditivos minerales se tiene, princi-
palmente: los aditivos naturales, cenizas volantes o fly ash. microsilice o silica fume y escoria
de la produccion del acero. Las normas ASTM-C-618-99 y C-989-99 incluyen especificaciones
en torno a ellos. La primera se refiere a fly ash y a las puzolanas y la segunda a la escoria de
la produccion del acero. La norma ASTM C-124-00 se refiere al silica fume.

Los aditivos plastificantes sirven para lograr concretos més trabajables y plasticos. Permiten
reducir la cantidad de agua en la mezcla. Si se mantiene constante la cantidad de cemento, la
resistencia del concreto aumenta. Si la relacion entre la cantidad de agua y el cemento no varia,
al reducir la cantidad de agua disminuird la cantidad de cemento y se obtendrd un concreto con
igual resistencia pero con menos cemento en la mezcla. Es posible una reduccion de hasta 15%
de cemento en la mezcla sin pérdida de resistencia. El periodo de efectividad de los aditivos
plastificantes es limitado. Entre ellos se tiene: dcido citrico, dcido glucénico y los lignosulfonatos.

Los aditivos super-plastificantes permiten reducir hasta tres o cuatro veces el agua que puede
ser reducida a través del uso de plastificantes. Esta reduccion puede variar entre 20% y 25%
del contenido total de agua. Estas sustancias permiten se utilizan en la elaboracién de concretos
de alta resistencia y de concretos muy fluidos. Ademds, aceleran la hidratacién del cemento,
obteniéndose mayores resistencias al primer, tercer y séptimo dia. Algunas sustancias usadas
como super-plastificantes son: naftalinas condensadas, mezclas de melaninas y sales de dcido
naftalinico sulfirico.

Los aditivos incorporadores de aire se usan con objeto de anadir a la mezcla burbujas de
aire uniformes. Estd demostrado que esta circunstancia favorece la resistencia del concre-
to al deterioro producido por el calor y heladas alternadas. Los incorporadores de aire se
usan, también, para mejorar la trabajabilidad de la mezcla. Entre ellos se tiene: sales de
resina de la madera, detergentes sintéticos, sales de los dcidos de petréleo, dcidos resinosos
y sus sales, etc.

Los aditivos controladores de fragua pueden ser aceleradores o retardadores. Los prime-
ros, como su nombre lo indica, incrementan la velocidad de fraguado. La resistencia del
concreto se incrementa a un mayor ritmo y esto permite reducir el tiempo de utilizacién de
los encofrados, el tiempo de curado y, en general, la duracion del proceso constructivo.
Esto es particularmente dtil en la produccién, en planta, de piezas prefabricadas. Los
aditivos retardadores, por el contrario, incrementan el tiempo de reaccion del cemento.
Son usados en el vaciado de estructuras grandes en las cuales es preciso mantener el
concreto trabajable por un periodo méds o menos largo. También se utilizan para contra-
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rrestar la fragua rdpida que se presenta en climas calidos. Algunos quimicos usados con
frecuencia como controladores de fragua son: cloruro de calcio, nitrato de calcio, carbo-
nato de potasio, carbonato de sodio, sulfato de calcio, etc. El primero ya casi no se usa
pues ataca las armaduras. Es importante destacar que en algunos casos, las mismas sus-
tancias actdan como aceleradores o retardadores de fragua dependiendo de las proporcio-
nes en las que se incluyen en la mezcla.

Los aditivos minerales son materiales siliceos muy finos que son adicionados al concreto en
cantidades relativamente grandes. Su funcién es reaccionar con algunas sustancias producto de
la hidratacion del cemento que no contribuyen a mejorar la resistencia del concreto obteniendo
otros compuestos que si incrementan dicha propiedad. Son usados para:

1. Mejorar la trabajabilidad del concreto

!Q

Reducir el agrietamiento por el calor de hidratacion
3. Mejorar la durabilidad del concreto a los ataques quimicos
4. Reducir su potencial de corrosién

5. Producir concretos de alta resistencia

2.1.6 Fibras

Las fibras se han usado como materiales de construccién por mucho tiempo.- En concreto se
usan principalmente en concreto pre-mezclado, concreto prefabricado, pavimentos y shot-crete.
Pueden ser de acero, plastico, vidrio o materiales naturales como celulosa de madera. Sus
iongitudes usuales varian de 6 mm 4 150 mm. con espesores que varfan de 0.005 a 0.75 mm.

Se agregan al concreto en proporciones menores al 1% en volumen, en la mayoria de los casos.
Impiden las pequefas rajaduras debidas a la contraccion de fragua y a la deformacion plastica.
Dan muy buenos resultados en secciones delgadas.

En algunos lugares se ha usado las fibras en lugar del refuerzo de varillas de acero, pero
generalmente se usan en conjunto con éste.
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2.2 MEZCLADO, TRANSPORTE, COLOCACION Y CURADO DEL
CONCRETO

El mezclado, transporte, colocacion y curado del concreto son operaciones que influyen directa-
mente en la calidad del material elaborado. Un control de calidad pobre puede ocasionar que,
atin utilizando las proporciones adecuadas de piedra, arena, agua y cemento, no se obtenga el
concreto deseado. En esta seccion se pretende dar algunos criterios, muy generales, en torno a
€S10S Procesos.

2.2.1 Mezclado del concreto

El proceso de mezclado del concreto consiste en recubrir el agregado con la pasta de cemento
hasta conseguir una masa uniforme. Debe efectuarse a mdquina y para ello se hace uso de
mezcladoras. Entre ellas se tiene la de volteo. la inversa y la de artesa. El tamadno de la mezcla-
dora se determina en funcién del volumen de concreto a batir.

La mezcladora de volteo tiene un tambor en forma cénica y aspas en su interior. Se denomina
asi. pues el concreto es retirado inclinande el tambor después de su mezclado. Es recomendada
para el batido de concretos poco trabajables yva que el retirado de la mezcla no presenta mayores
dificultades. La mezcladora inversa es similar a la anterior pero el concreto es retirado girando
el tambor en sentido contrario al mezclado. La velocidad de descarga es lenta v el concreto es
susceptible de segregarse. La mezcladora de artesa no es movil v tiene la forma de una batidora
doméstica grande. Es eficiente cuando se trabaja con mezclas cohesivas, poco fluidas.

Los concretos premezclados son agquéllos cuya elaboracion se efectia en plantas especiales y
son distribuidos a través de camiones concreteros. Son de mejor calidad que los concretos
mezclados a pie de obra pues el control de calidad del mezclado es mds riguroso.

El tiempo minimo de mezclado del concreto es funcién de la cantidad de mezcla a preparar y
del nimero de revoluciones de la mezcladora. Se mide a partir del instante en que todos
los ingredientes estdn en la miquina. Una especificacion usual es la de un minuto por
0.7 m* (=1 varda’) de concreto mds un cuarto de minuto por cada 0.7 m* adicionales (Ref. 7).
Sin embargo, el cédigo del ACI requiere un tiempo minimo de mezcla de un minuto y medio
(ACI-5.8.3).

2.2.2 Transporte y colocacién del concreto

El concreto debe transportarse de modo que se prevenga la segregacidon y pérdida de materiales.
Se emplean camiones concreteros, fajas transportadoras, canaletas metalicas, etc. Las fajas y
canaletas deberdn tener una pendiente que no favorezca la segregacién o pérdida del concreto
para lo cual deberin tener una inclinacién que varie entre 20° y 25°. El concreto transportado
por ellas deberd ser protegido contra el secado. Los camiones concreteros permiten trasladar
el concreto a lugares alejados de la planta dosificadora, sin embargo, la mezcla no debe perma-
necer en ¢l mas de una hora y media. a menos que se tomen provisiones especiales.
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La colocacién debe efectuarse en forma continua mientras el concreto se encuentra en estado
pldstico, evitando la formacién de juntas frias. Los elementos monoliticos se colocardn en
capas horizontales que no excedan los 50 cm. de espesor v que sean capaces de ser unidas por
vibracién. El objetivo principal de este proceso es evitar la segregacién para lo que se hace uso
de mangueras, chutes, etc. En la figura 2.1 se muestran algunos métodos correctos e incorrec-
tos de colocacion y transporte del concreto.

El llenado sélo debe detenerse al llegar a una junta la cual se ubica de modo que el concreto
vaciado en dos etapas no reduzea la resistencia del elemento. Estas juntas deben ser indicadas por
¢l proyectista v no improvisadas en obra. El cédigo del ACI (ACI-6.4) indica que para reiniciar
el vaciado, debe limpiarse la superficie del concreto endurecido, humedecerla y retirar ¢l agua en
exceso. No se debe hacer uso de lechada de cemento. Para garantizar la transmisién de fuerzas
cortantes se suele dejar rugosa la superficie de contacto. En losas y vigas, las juntas se suelen
ubicar en el tercio central de la luz donde el momento de flexién es midximo y la fuerza cortante,
minima. Vigas, losas, paneles y capiteles deben ser vaciados simultdneamente, 4 menos que se
especifique lo contrario y se tomen las previsiones del caso. Estos elementos horizontales no deben
colarse hasta que el concreto de las columnas y muros que los soportan haya fraguado.

La compactacién o vibrado del concreto consiste en eliminar el exceso de are atrapado en la
mezcla, logrando una masa uniforme que se distribuya adecuadamente en ¢l encofrado y
alrededor del refuerzo. Este proceso también es de suma importancia para conseguir un buen
concreto. La compactacién puede efectuarse manualmente mediante el chuceo o haciendo uso
de vibradores. Los vibradores son de varios tipos: interno o de inmersion, externos y de
superficie. Los primeros actian sumergidos en el concreto y son los mas efectivos por estar en
contacto directo con el concreto fresco, transmitiéndole toda su energia. Los vibradores exter-
nos se fijan a la parte exterior del encofrado que estd en contacto con el concreto. No son tan
efectivos como los primeros pues parte de su energia es absorbida por el encofrado. Los
vibradores de superficie se usan para compactar losas, pisos y pavimentos pues dejan de ser
efectivos para profundidades mayores a 30 cm. Pueden ser planchas o reglas vibradoras. Las
ultimas se apoyan en los encofrados laterales v cuentan con vibradores, generalmente cada
60 6 90 cm.

2.2.3 Curado del concreto

El curado es ¢l proceso por el cual se busca mantener saturado el concreto hasta que los
espacios de cemento fresco, originalmente llenos de agua sean reemplazados por los productos
de la hidratacién del cemento. El curado pretende controlar el movimiento de temperatura y
humedad hacia dentro y hacia fuera del concreto. Busca, también, evitar la contraccién de
fragua hasta que ¢l concreto alcance una resistencia minima que le permita soportar los esfuer-
zos inducidos por €sta,

La falta de curado del concreto reduce dristicamente su resistencia como se muestra en la figura
2.2, En ella, también se puede apreciar que a mayor tiempo de curado, la resistencia alcanzada
por el concreto es mayor. Como se puede apreciar, esta etapa del proceso constructivo es
decisiva para la obtencién de un buen concreto.
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Figura 2.2 Efecto del tiempo de curado del concreto en la resistencia
del concreto a la compresién. (Ref. 28)

Existen diversos métodos de curado: curado con agua, con materiales sellantes y curado al
vapor. El primero puede ser de cuatro tipos: por inmersién, haciendo uso de rociadores,
utilizando coberturas himedas como yute y utilizando tierra, arena o aserrin sobre el concreto
recién vaciado.

Los materiales sellantes pueden ser peliculas de plistico, papel impermeable o compuestos de
curado. Estos dltimos son sustancias que al ser aplicadas sobre el concreto forman una mem-
brana que retiene la humedad. Generalmente, estan provistos de pigmentos de modo que se
pueda identificar las superficies que los tienen. Ademads, permiten reflejar los rayos solares. El
color desaparece aproximadamente en una semana.

El curado al vapor tiene la gran ventaja que permite ganar resistencia rapidamente. Se utiliza
tanto para estructuras vaciadas en obra como para las prefabricadas, siendo mas utilizado en
las dltimas. El procedimiento consiste en someter al concreto a vapor a presiones normales o
superiores, calor. humedad. etc. El concreto curado al vapor, deberd tener una resistencia
similar o superior a la de un concreto curado convencionalmente {ACI-5.11.3.2) Los cambios
de temperatura no deben producirse bruscamente pues sino, ocasionan que el concreto se res-
quebraje.

Es dificil determinar el tiempo de curado necesario, pero el ACI especifica un minimo de
siete dias para cemento Portland normal (ACI-5.11.1). Si se usa cementos de fraguado
lento, este periodo debe incrementarse, mientras que si se usa cementos de fragua rdapida,
puede disminuirse pero nunca a menos de tres dias (ACI-5.11.2). En caso de concretos de
alta resistencia, el curado debe iniciarse a edad temprana para conseguir resultados satis-
factorios. Los concretos curados al vapor pueden reducir el periodo de curado a la décima
parte. En general, el proceso no se suspenderd hasta que se haya alcanzado ¢l 70% de la
resistencia a la compresién en las probetas curadas bajo las mismas condiciones que el
concreto vaciado en obra.
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2.3 RESISTENCIA DEL CONCRETO
2.3.1 Resistencia del concreto ante solicitaciones uniaxiales
Resistencia del concreto a la compresion

Este pardmetro es obtenido a través del ensayo de un cilindro estandar de 6" (15 em) de didmetro
y 12" (30 em) de altura. El espécimen debe permanecer en el molde 24 horas después del
vaciado y posteriormente debe ser curado bajo agua hasta ¢l momento del ensayo. El procedi-
miento estdndar requiere que la probeta tenga 28 dias de vida para ser ensayada, sin embargo
este periodo puede alterarse si se especifica. Durante la prueba, ¢l cilindro es cargado a un ritmo
uniforme de 2.45 kg/cm?/s. La resistencia a la compresién (17 ) se define como el promedio de
la resistencia de, como minimo, dos probetas tomadas de la misma muestra probadas a los 28
dias. El procedimiento se describe en detalle en las normas ASTM-C-192M-95 v C-39-96,

Para concreto estructural 7 2 175 Kg/fem?, la resistencia tedrica a la compresion es {7, sin
embargo los cilindros de prueba no deben romperse a I sino a una resistencia mayor lamada
I que depende de la desviacion estandar del nimero de pruebas realizadas.

a) Cuando no hay informacion:

Sélo para concretos de ' <€ 350 Kg/em? ff_ =f_+ 85 Kg/em?
Para f* > 350 Kg/cm? es obligatorio hacer pruebas

b) Cuando hay menos de 15 pruebas:
Para concretos de f°_ < 210 Kg/em? ff_=r_+ 70 Kg/em?
Para concretos 210 < 7 < 350 Kg/cm? ', =F_+ 85 Kg/em?
Para concretos de > 350 Kg/em? = LI + 50 Kg/em?

¢) Cuando hay mds de 15 pruebas pero menos de 30 el factor de la desviacién estdndar se
modificard como sigue:
15 pruebas: se multiplica por 1.16
20 pruebas: se multiplica por 1.08
25 pruebas: se multiplica por 1.03
30 pruebas o mas: se multuplica por 1.00

La desviacion estdndar se calcula por:

(2 - 02"

S, = | ———
' n- |1
Donde x = Resistencia individual de una prueba de 2 cilindros
x = Promedio de n pruebas
n = numero de pruebas consecutivas
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Si se usan dos records para obtener por lo menos 30 pruebas

S.= | -1) (S, + (o) (8|
n,+n~2)

donde S _= Desviacion Standard para los dos records
S, ¥ S, = Desviacion Standard para los records | y 2 respectivamente

n y n, = nimero de pruebas en los records 1 y 2 respectivamente

d) Cuando hay mds de 30 pruebas:

Para f°_ < 350 Kg/m? o 20+ 1.34S, (5-1 ACI)
£ 2 ' + 233535 (5-2 ACI)
Para ' > 350 Kg/m? £ >+ 1.34S, (5-1 ACI)
£ 2 09f + 233, (5-3 ACI)

Ninguna prueba debe estar menor de 35 kg/m’ de f°_para concreto de f°_ < 350 Kg/m? ni menos
de 0.1 f_para concretos de mds de 350 kg/m2.

En ocasiones un periodo de 28 dias para determinar la resistencia del concreto puede resultar
muy largo, por lo que se suele efectuar ensayos a los 7 dias. La relacion entre la resistencia
obtenida a los 7 dias y la resistencia a los 28 dias, es aproximadamente:

=~ 0671

Empiricamente se puede tomar:

Fas=Fa+8\F,

En la siguiente tabla se muestra la relacion entre la resistencia del concreto a una determinada
edad y su resistencia a los 28 dias.

Actualmente la norma ASTM-C-39-96 permite utilizar los resultados de ensayos a compresién
de probetas no estindar siempre que se les apliquen factores de correccion. La resistencia
obtenida constituye una fraccion de la resistencia de un cilindro estindar. Los factores de
correccién se muestran en la Tabla 2.4.

Tiempo 7 dias | 14 dias | 28 dias | 90 dias | 6 meses | 1 ano | 2 anos | 5 afos

P /o | 067 | 086 1 117 | 123 | 127 | 131 | 135

Tabla 2.3 Relacion entre la resistencia la compresion del concreto en diferentes etapas
y la resistencia a los 28 dias

Relacion hvd | 2.00 | 1.75 | 1.50 | 125 | 1.10 | 1.00 | 075 | 050
a 100 | 098 | 096 | 093 | 090 | 087 | 070 | 050
b 100 | 1.02 | 1.04 | 1.06 | 1.11 | 1.18 | 1.43 || 2.00

Tabla 2.4 Factores de correccion de resistencia para diferentes relaciones h/d
(Tomado de la norma ASTM-C-39-96)



donde: h:  Alwra de la probeta ensayada
d:  Diametro de la probeta ensayada
a:  Factor de correccion de resistencia de la probeta ensayada

b:  Razoén entre las resistencias de la probeta ensayada y del cilindro estiandar

Los factores de correccion antes mencionados se aplican a concretos ligeros de 1600 a 1920 kg/
m' y a concretos normales con resistencia a la compresion entre 140 kg/cm? y 420 kg/em?’.

Del mismo modo, existen factores de correccién para las probetas que atin teniendo la misma
relacion h/d que la probeta estdndar, no tienen las dimensiones de €sta. Estos se presentan en la
Tabla 2.5.

Dimensiones del T 3 T
cilindro{cm)
Sx10 1.09
7.5x15 1.06
15x30 .00
20x40 0.96
30x60 0.91
45x90 0.86
60x120 0.84
90x180 0.82

Tabla 2.5 Efecto del tamaiio del espécimen en la resistencia del concreto.

En Inglaterra, Alemania y muchos otros paises de Europa se usan probetas cibicas para la
determinacion de la resistencia del concreto. El método de ensayo es descrito en las BS. 1881:1970
parte 3 v 4 (Ref. 28 y 21). El espécimen puede tener 15 6 20 cm de lado y debe permanecer en
el molde durante 24 horas. Luego de este periodo es curado hasta ser ensayado. Las probetas
se prueban, generalmente, a los 3, 7, 28 y hasta 90 dias. La carga se aplica a esfuerzo constante
e igual a 155 kg/cm/min. La relacién entre las resistencias obtenidas a través del ensayo de
cilindros y cubos se presenta en la Tabla 2.6.

' (kgfem’) 70 155 | 200 | 245 | 270 | 345 | 370 | 415 | 450 | 515

/I’ 077 1076 | 081 | 087 | 091 | 093 | 094 | 095 | 0.96 | 0.96

< wilindes ¢ vihe

Tabla 2.6 Relacién de la resistencia del cilindro a la del cubo (Tomado de 1a ref. 21).

Algunos de los factores que afectan la resistencia a la compresién del concreto son:

. Relacién w/c: Es el factor que mids influye en la resistencia del concreto y constituye la
razdn entre el peso del agua y el peso del cemento utilizados en la mezela. Si w/c disminu-
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ve, la porosidad decrece consiguiéndose un concreto denso, de buena calidad y alta resis-
tencia. Esta relacién no debe ser menor que 0.25 pues ésta es la cantidad minima de agua
necesaria para la completa hidratacién del cemento. Mientras mayor es la relacién wic,
menor es la resistencia del concreto.

Tipo de cemento: De acuerdo al tipo de cemento, el desarrollo de la resistencia a la
compresion varia con el tiempo como se aprecia en la figura 2.3, Sin embargo, puede
observarse que después de un cierto tiempo, los concretos elaborados con cementos diferen-
tes alcanzan aproximadamente las mismas caracteristicas.

« [*F =
of ax v
o2 | |
; Vs
55 uo/

01 3 7 28 3 1 ‘5

dio dio dic dic mes ofic ofios
Edod (Escala logoritmica)

Figura 2.3. Desarrollo de la resistencia a la compresién del concreto en
funcién del tipo de cemento. (ref. 24)

Tipo de agregado: La probeta ensayada puede romperse a través de la piedra o en la
interfase agregado-pasta. Si el agregado es resistente, el primer caso no se presenta. En
cambio, la falla en la interfase piedra-mortero depende del grado de unién de ambos ele-
mentos. Este es funcién de la textura de su superficie, gradacién, tamafio maximo, etc. En
concretos de alta resistencia, la resistencia del agregado juega un papel muy importante en
la resistencia del concreto.

Duracién del curado: Como se indicé en la seccién 2.2.3, la duracidn del curado influye
en la resistencia del concreto. '

Resistencia del concreto a la traccion

La resistencia del concreto a la traccién es mucho menor que su resistencia a la compresién
constituyendo aproximadamente entre un 8% a 15% de ésta. Para la determinacion de este
pardmetro no se suele usar ensayos directos debido a las dificultades que se presentan sobretodo
por los efectos secundarios que generan los dispasitivos de carga. Para estimarlo se ha disenado
dos métodos indirectos.

El primero, llamado prueba brasilera o split-rest consiste en cargar lateralmente el cilindro
estandar, a lo largo de uno de sus didmetros hasta que se rompa. El procedimiento esta espe-
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cificado en la norma ASTM-C-496-96. En la figura 2.4 se muestra los esfuerzos que se generan
a lo largo del didmetro cargado. La resistencia a la tension es igual a

2P

f == 3.
« = Tthd @-1)
donde: f‘_:: Resistencia a la traccion del concreto
P:  Carga de rotura
h:  Longitud del cilindro
d:  Diametro del cilindro
3
l r
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Figura 2.4. Distribucion del esfuerzo horizontal en un cilindro
cargado sobre un ancho igual a 1/12 del didmetro. (Ref. 28)

El valor de f_ oscila entre 159 /"y 2.2,/f"_ para concretos normales (Ref. 21, 24). Gene-

ralmente se toma:
f, = l.6,{f'e (2-2)

El segundo método consiste en evaluar la resistencia a la traccién a través de pruebas
de flexién. Para este ensayo se usa una viga con seccién transversal cuadrada de 67
{15 ¢m) de lado vy una longitud igual a 70 cm, con apoyos en los 60 cm. centrales, la cual se



27
carga en los tercios de la luz entre apoyos. La falla se produce entre los puntos de aplicacién

de las cargas. FI pardmetro obtenido recibe el nombre de médulo de ruptura y es igual a:

oM _Me
8§ 1

(2-3)

-
Il
=2
=

donde: f: Modulo de ruptura.
M: Momento flector en la seccion de falla.
¢ Distancia del eje neutro al extremo de la seccion.
S: Mddulo de seccitn de la viga,
b Ancho de la seccidn rectangular,
h:  Peralte de la seccién rectangular.

El cédigo del ACI sugiere para este pardmetro los siguientes valores (ACI-9.5.2.3);

=20 (2-4)
(ACI-Ec(9-10})

Los resultados de ambas pruebas se han relacionado y se ha determinado que el médulo de
ruptura, f, es igual a 1.25 a 1.50 veces la resistencia a la traccion del concreto, f_( Ref. 21).

En general, para el disefio, la resistencia a la tracci6n del concreto es despreciada, excepto en
el disefio de algunas estructuras de concreto simple, como cimientos o zapatas sin armar.

2.3.2 Resistencia del concreto al esfuerzo cortante

El esfuerzo cortante es una solicitacion que se presenta individualmente en casos muy excepcio-
nales y la mayor de las veces actida en combinacién con esfuerzos normales. La resistencia al
corte es dificil de evaluar pues no se puede aislar este esfuerzo de la tensién diagonal.

En el laboratorio, se han obtenido resistencias que varfan de 0.2f"_a 0.85f"_(Ref. 27). Este
rango tan amplio es explicable dada la dificultad que se tiene para aislar esta solicitacion de
otras, en los ensayos utilizados para su determinacion. En el disefio, los esfuerzos cortantes
se limitan a valores bajos a fin de evitar fallas por tensién diagonal. Este concepto se explicard
con mis detalle en el capitulo 6.

2.3.3 Resistencia del concreto ante solicitaciones biaxiales y triaxiales

Kupfer, Hilsdorf v Riisck han efectuade ensayos en especimenes de concreto sometidos a
esfuerzos en dos direcciones perpendiculares. Los resultados de estos experimentos se
muestran en la figura 2.5. Como se puede apreciar la resistencia a la compresién biaxial puede
ser hasta 27% mayor que la resistencia uniaxial. Ademads, si ambas cargas son de igual magnitud la
resistencia se puede incrementar en aproximadamente 16%. La resistencia a la traccién biaxial
practicamente no difiere de la resistencia a la traccién uniaxial, sin embargo, cargas de traccién
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v compresidn combinadas tienden a disminuir tanto la resistencia a la compresién como a la
traccion.

Tensidn
Compresién .“"E Tension
. e e
|" &4 N
LANPI
08
L)
O

Aunque no existe en la actualidad una teoria que explique el comportamiento del concreto
sometido a compresion triaxial, se han efectuado ensayos de probetas sumergidas en
fluidos, los cuales ejercen presiones laterales sobre ellas. Richart, Brandtzaeg y Brown encon-
traron la siguiente relacién empirica para la compresién axial del espécimen
confinado:

f'. =1 .+4If, (2-5)
donde: ' : Resistencia a la compresién axial del espécimen confinado

" : Resistencia a la compresion uniaxial del espécimen no confinado

f: Presionde confinamiento lateral

El coeficiente correspondiente a la presion de confinamiento lateral en la expresion (2-5) ha sido
discutido por investigadores como Balmer el cual ha encontrado un valor promedio de 5.6 en
lugar de 4.1.

2.3.4 Resistencia del concreto a los ataques

a) A las heladas, deshielos y a las sales contra heladas se usard aire incorporado y
concretos con f'c 2350 kg/em’

La cantidad de aire incorporado lo da el ACI- en la tabla 4.2.1
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Las relaciones aguas/cemento y los minimos f°_los dd el ACI en la tabla 4.2.2

Condictones de exposiciin Max afc al peso Minimo f'c para concreto
normal y liviano

Para baja permeabilidad 0.50 280 kgfem’
cuando expuesto  al agua

Expuesto a heladas, 0.45 320 kglem?
deshielo y sales quimicas
contra el hielo

Para proteccion contra la 0.40 350 kglem?
corrosion del refuerzo

Para concretos expuestos a sales quimica contra el hielo las maximas cantidades de materiales
cementosos en  peso, las da el ACI en la Tabla 4.2.3

Materiales cementos Max % en peso
Cenizas volatiles o puzolanas (ASTM-(C-618) 25
Escoria  ASTM —C-988 50
Silice (ASTM-C-1240) 10
Total de cenizas, puzolanas, escorias y silice 50
Total de cenizas, puzolanas y silice 35
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b)
f'c en Tabla 4.31

Resistencia a los sulfatos. El ACI indica los requisitos de mdxima relacion a/c y méxima

Exposicion Sulfato Suifato en ¢l | Tipo de cemento Mixima Minimo
al sulfato soluble en el agua ppm afe felkg/m®
terreno % en
peso
Minima 0.0 < SO, < 0.1 |0 < S50, < 150 - - -
Moderada. Agua [0.1 < SO, <0.2 [150 < SO, < [II- [P(MS} [S(MS) 0.50 280
de mar 1500 P(MS)
HPM-MS) [(SM-MS)
Severo 0.2 < SO, < 2.0 [1500 < SO, Vv 0.45 320
< 10000
Muy severo 50, = 2.00 SO, > 10000 V +puzolana 0.45 320

c)

Resistencia a los cloruros para proteccion del refuerzo. El ACIH indica los maximos de

cloruros solubles en % del peso del cemento en la Tabla 4.4.1.

Tipo de elemento

Méaximo C1 en ¢l concreto % peso cemento

Concreto pretensado 0.06
Concreto armado expuesto a los cloruros 0.15
en servicio

Concreto armado que estard seco o 1.00
protegido de la humedad

Otros concretos armado 0.30

2.4 PROPIEDADES MECANICAS DEL CONCRETO

24.1

Relacion esfuerzo-deformacion del concreto a compresion

En la figura 2.6 se muestran curvas esfuerzo-deformacion para concretos normales de diversas
resistencias a la compresion. Las grificas tienen una rama ascendente casi lineal cuya pendien-
te varia de acuerdo a la resistencia y se extiende hasta aproximadamente 1/3 a 172 de 7,
Posteriormente adoptan la forma de une pardbola invertida cuyo vértice corresponde al esfuerzo
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Figura 2.6. Curva esfuerzo-deformacion del concreto en compresion. (Ref, 24)

miaximo en compresion. La deformacién correspondiente a este punto es mayor para los con-
cretos mds resistentes. Sin embargo, para los de menor resistencia es casi constante e igual
0.002. La rama descendente de las grificas tiene una longitud y pendiente que varia de acuerdo
al tipo de concreto. Para concretos de resistencias bajas tiende a tener menor pendiente y mayor
longitud que para concretos de resistencias mayores. De ello se deduce que los concretos menos
resistentes son los mds dictiles. Hognestad y Todeschini han propuesto idealizaciones de la
curva esfuerzo-deformacién del concreto, las cuales se muestran en la figura 2.7.
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Figura 2.7. Idealizacién de la curva esfuerzo-deformacion de concreto. (Ref. 24)
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La curva esfuerzo-deformacion del concreto varia de acuerdo a la velocidad de aplicacion de la
carga como se muestra en la figura 2.8. Si ésta se incrementa a un ntmo mayor, la resistencia
mdxima obtenida es mayor que si la carga se incrementa a razén menor. Este efecto debe tenerse
presente cuando se analice los resultados de las pruebas estdndar elaboradas en el laboratorio.
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Figura 2.8. Efecto de la velocidad de carga en la resistencia a la
compresion del concreto

El médulo de elasticidad de un material es un pardmetro que mide la variacion de esfuerzo en
relacidn a la deformacién en el rango eldstico. Es funcién del dngulo de la linea esfuerzo-
deformacidn y es una medida de la ngidez o resistencia a la deformacion de dicho material. El
concreto presenta un comportamiento elastopldstico y por ello los esfuerzos no son directamente
proporcionales a la deformacién. Por lo anterior, ha sido necesario definir términos como
moédulo secante y médulo tangente en un intento por convenir un valor para el médulo de
elasticidad del concreto.

El médulo tangente se define como la pendiente de la recta tangente a la curva esfuerzo-defor-
macion en un punto de ella. En particular, el médulo tangente que corresponde al esfuerzo nulo
se denomina médulo tangente inicial. La determinacién de este pardmetro es dificil pues la recta
tangente en el origen no estd bien definida. Por su parte, el médulo secante es la pendiente de
una recta secante a la curva, que une ¢l punto de esfuerzo cero con otro cualquiera de la curva.
El médulo secante es mds facil de determinar que el médulo tangente, por ello, es el mds
utilizado (ver figura 2.9).

Para definir el médulo de elasticidad del concreto, el ACI emplea el concepto de médulo secante
y propone (ACI-8.5.1):

E, =014w"" Jf, (2-6)

donde: E: Méddulo de elasticidad del concreto



7 I — e =

Esfuerzo

0.5fc - —~ Ey : Mddulo tangente inicial
Ey : Médulo secante
E3 : Médulo tangente

Deformacion

Figura 2.9. Mddulo tangente y secante del concreto

w:  Peso unitario del concreto en kg/m®. La expresién (2-6) es vilida si este
parimetro estd entre 1440 y 2480 kg/m’.

{” : Resistencia a la compresién del concreto
Para concretos normales, con pesos unitarios de aproximadamente 2300 kg/m* se usa también

la siguiente expresion:

E, =15100/T". 2-7)

2.4.2 Moaodulo de Poisson

El valor de este pardmetro para el concreto oscila entre 0.15 y 0.20. En la figura 2.10 se
muestra las deformaciones longitudinales, transversales y volumétricas de una probeta sometida
a carga axial. Como se aprecia, el volumen del espécimen disminuye durante casi toda la
historia de carga. Solamente en la etapa final, aumenta dadas las grandes deformaciones que
experimenta.

2.4.3 Madulo de corte

Por Resistencia de Materiales se sabe que:

E.
G = —
o 2(l+p)
Considerando un valor del médulo de Poisson igual a 1/6 se tiene:
G_=043E, (2-8)

Por comodidad se suele despreciar p y se toma G_ = 0.5E .
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Esfuerzo
Deformociéon velumétrico = €1+2ey

Tension Compresibn

Deformacion

Figura 2.10. Deformaciones longitudinales, transversales y volumétricas
de una probeta sometida a carga axial (Adaptado de la ref, 24)

2.5 VARIACION EN EL VOLUMEN DEL CONCRETO

El volumen del concreto varia principalmente por tres causas: contraccién de fragua, deforma-
c16n plastica o creep y cambios de temperatura.

2.5.1 Variaciones de volumen por contraccién de fragua

El agua que se anade a la mezcla de concreto es casi el doble de la necesana para hidratar el
cemento, pero se incluye para mejorar la trabajabilidad del material. Después del curado, el
agua en exceso comienza a evaporar. La contraccitn de fragua se debe a la pérdida de humedad
durante el endurecimiento y secado del concreto. Si éste puede deformarse libremente, dismi-
nuye su volumen, pero si contiene armadura o estd fijo en alguno de sus extremos se raja. Los
concretos vaciados bajo agua estan constantemente en un medio himedo por lo cual no presen-
tan este fenémeno.

A la contraccion originada por la pérdida de agua se suma la debida al enfriamiento del concreto
después de la fragua, pues como se sabe, este proceso es exotérmico. Estos cambios de tem-
peratura afectan también el volumen del concreto.

Ademis de la contraccién por secado, existe otro tipo de contraccién. Se trata de la contraccién
por carbonatacion. Bajo condiciones especiales, ésta puede llegar a igualar la magnitud de las
deformaciones por secado.



Algunos de los factores que afectan la contraccion del concreto son:

(8]

6.

Relacion agua/cemento: A mayor relacion agua/cemento, mayor cantidad de agua dispo-
nible para ser evaporada y por la tanto mayor posibilidad de contraccion.

Relacion volumen/superficie del elemento de concreto: El agua evapora a través de la
superficie y por lo tanto mientras ésta sea mayor, las deformaciones por contraccion se
incrementardn.

Humedad del ambiente: El agua evapora por la diferencia de humedad entre dos medios.
St el medio ambiente es muy himedo, entonces la evaporacidn serd menor.

Porcentaje de refuerzo: El refuerzo restringe la contraccién del concreto. Una cantidad
de refuerzo elevada origina una pequeiia contraccion con la aparicion de gran ndmero de
grietas.

Tipo de cemento utilizado: Los cementos de fragua rdpida y los de bajo calor de hidratacién
generan concretos con mayor tendencia a la contraccion.

Agregados: Los agregados restringen la contraccion de la pasta de cemento. Los mas
dsperos v con elevado médulo de elasticidad son los que mds la limitan. Si el agregado es
pequeio, la contraccion aumenta.

Aditivos: El cloruro de calcio v las puzolanas aumentan la contraccion, Existen aditivos
que expanden el concreto.

Cantidad de cemento en la mezcla: Las mezclas mds ricas contraen mas que las pobres.

Tamaiio de la pieza de concreto: La contraccién disminuye con el aumento del volumen del
elemento de concreto, pues, el proceso de desecacién demora mds tiempo ya que el agua
debe efectuar un recorrido mayor para llegar a la superficie.

Las deformaciones unitarias finales debidas a la contraccién de fragua varian entre 200x10° y
700x10° (Ref. 21). Generalmente se toma un promedio de 400x10°. En las dos primeras
semanas se desarrolla del 15% a 30% de la deformacion total; en el primer mes del 40% al 80%
y en un afio, del 70% al 85%. En la figura 2.11 se muestra la deformacién por contraccién de
fragua en el tiempo.
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Figura 2.11. Deformacién por contraccion de fragua. (Adaptado de ref. 23)
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Para reducir la contraccién de fragua en el concreto es conveniente:

I.  Reducir el contenido de agua de la mezcla.

2. Usar agregados no porosos.

3. Curar bien el concreto.

4.  Usar juntas de contraccién y construccion en la estructura.

S. Proveer refuerzo adicional, llamado de contraccién, para limitar el ancho de las grietas.

La contraccién es un proceso que puede revertirse sumergiendo el concreto en agua, pero no es
totalmente reversible.

2.5.2 Deformacion plastica o creep

En la figura 2.12 se muestra una grafica deformacion vs tiempo de una muestra sometida
temporalmente a la accién de una carga. Inmediatamente después que ésta es aplicada se
produce una deformacion eldstica que se mantiene mientras la carga actiia y una deformacion
pldstica o creep que se incrementa con el tiempo. Al retirar la carga, la muestra presenta,
instantdneamente, una recuperacién eldstica de la deformacién. Esta, sin embargo, no iguala
la deformacién eldstica inicial. Asi mismo se produce una recuperacién pldstica. la cual
después de un cierto periodo de tiempo se estabiliza, manteniéndose una deformacién perma-
nente en la muestra.

No existe

corga Especimen o corgo constante
] B
Creep I
; |
Rocupe(:colén | Corgo retirodo
% |
E Recuperocién T\
i 4  por creep -_\....___._.___.._.__..
Deformacidn no
Deformocién eldstico N
" i . ' i 1 i | )
2 4 [ 8 10 12 14>
Tiempo, meses

Figura 2.12. Deformacion de un especimen de concreto sometido
temporalmente o carga axial. (Ref. 23)
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La deformacion pléstica se debe a la disminucién del espesor de la capa de agua que rodea las
particulas de los compuestos de la hidratacién del cemento. Estas se acercan y con el tiempo

algunas se unen. Si la carga se retira parte de la deformacién se recupera pero la unién de
algunas de las particulas ocasiona que se presenten deformaciones permanentes.

La deformacién pldstica es de una a tres veces la deformacién instantdnea eldstica. El fenéme-

no de creep incrementa las deflexiones en el tiempo y ocasiona redistribucién de esfuerzos en
la estructura. Algunos factores que afectan este proceso son:

1. Nivel de esfuerzo a que estd sometido el concreto, ya que la deformacién es proporcional
al esfuerzo.

2. Duracién de la carga, mientras la carga se mantenga mas tiempo, el efecto del creep es
mayor. Por eso, las cargas permanentes producen mayor deformacion que las cargas vivas.

3. Resistencia y edad a la cual se aplica la carga, si el concreto es cargado a edad avanzada
la deformacién es menor.

4. Condiciones ambientales, a mayor humedad del medio ambiente, menor deformacién
plastica. Con una humedad de 50% la deformacién es el doble que con una humedad de
100%.

5. Velocidad de carga, mientras més rdpido se aplique, mas se deforma el concreto.
6. Cantidad y distribucién del refuerzo, pues éste restringe las deformaciones.

Tipo, finura y contenido de cemento, ya que el cemento presenta deformaciones pldsticas
que son, aproximadamente, quince veces mayores que las del concreto.

8. Relacién w/c, a mayor cantidad de agua, mayor efecto del creep.

9. Tipo y gradacién del agregado, mientras mas denso sea el concreto, el creep serd menos
critico.

10. Temperatura, se ha demostrado que durante incendios el concreto acentiia su deformacién
plastica.

La magnitud de la deformacién por creep puede variar de 2.86x10* a 28.57x10° por kg/cm’ por
unidad de longitud (Ref. 21). En promedio, se puede tomar valores entre IxI10° a
1.5x10°. En pruebas efectuadas a lo largo de 20 aios, se ha comprobado que en dos semanas
se alcanz6 del 18% a 35% de la deformacién total registrada, en 3 meses, del 30% al 70% y en
un afo, del 64% al 83%. La deformacién con el tiempo puede llegar a 2.5 a 3 veces la
deformacidn inicial.

2.5.3 Variaciones de volumen por temperatura

El concreto se expande con el incremento de temperatura y se contrae con su disminucién. El
coeficiente de dilatacién térmica varia con la calidad del concreto y con su edad. Su valor oscila
entre 9.2x10°/C y 12x10/°C para temperaturas entre -15°C y +50°C. El reglamento alemdn
recomienda tomar 10°/C como promedio: otros autores sugieren tomar | Ix10%C.
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2.6 CONCRETO SOMETIDO A CARGAS DE COMPRESION REPETI-
DAS

El efecto de la accidn de cargas repetidas en el concreto varia de acuerdo a la velocidad de su
aplicacion. Si éstas son de elevada intensidad y se aplican ripidamente, se produce un efecto
pronunciado de histéresis en la curva esfuerzo-deformacién. Sinha, Gerstle y Tulin han efec-
tuado ensayos de este fenédmeno y han obtenido grificas como la figura 2.13. Como se puede
apreciar, la envolvente de los lazos se asemeja mucho a la curva analizada para la aplicacién
de una sola carga continua. Se observa que existen deformaciones remanentes considerables
después de cada descarga. Esto sugiere que el concreto se degrada sucesivamente.

~ Curva esfuerzo-defgrmocion

NE / poro una corga ténico

'] -

2

o 140}

¢

3

& o Y
°.

0001 0002 0003 0004 0.005 0:“ 0.&7 0.008
Deformacién (cm/cm)

Figura 2.13. Curva esfuerzo-deformacion de un especimen de concreto
sometido a cargas ciclicas. (Ref. 24)

Si las cargas repetidas se aplican mas lentamente, la grifica deformacion versus tiempo que se
obtiene se asemeja a la presentada en la figura 2.14. La deformacion pldstica toma importancia
en este fendmeno. Los ciclos de carga y descarga van disminuyendo la capacidad resistente del
concreto. Se ha probado que después de los 10°000,000 de ciclos la resistencia disminuye a
aproximadamente un 55 del original (Ref. 16). Este resultado es vélido cuando las cargas
varian desde un minimo cercano a cero hasta un maximo predeterminado.
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Edod de! concreto

Figura 2.14. Deformacion con ¢l tiempo de un especimen de concreto
sometido a cargas repetidas, (Ref. 21)
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2.7 EL ACERO

En las secciones precedentes se han mostrado algunas de las caracteristicas del concreto entre
ellas su limitada resistencia a la traccién. Para que este material pueda ser utilizado eficientemente
en la construccion de obras de ingenieria se requiere de elementos que le permitan salvar esta
limitacién. En el caso del concreto armado, el acero es el encargado de esta funcién.

El acero es una aleacién de diversos elementos entre ellos: carbono, manganeso, silicio, cromo, niquel
y vanadio. El carbono es el mas importante y el que determina sus propiedades mecanicas. A mayor
contenido de carbono, la dureza, la resistencia a la traccion y el limite eldstico aumentan. Por el contrario,
disminuye la ductilidad y la tenacidad. El manganeso es adicionado en forma de ferro-manganeso.
Aumenta la forjabilidad del acero, su templabilidad y resistencia al impacto. Asi mismo, diminuye su
ductilidad. El silicio se adiciona en proporciones que varfan de 0.05% a 0.50%. Se le incluye en la
aleacion para propésitos de desoxidacion pues se combina con el oxigeno disuelto en la mezcla. El
cromo incrementa la resistencia a la abrasion y la templabilidad; el niquel, por su parte, mejora la
resistencia al impacto y la calidad superficial. Finalmente, el vanadio mejora la temperabilidad.

El acero para ser utilizado en concreto armado se fabrica bajo las normas ASTM A615/615 M
04b y A 706 /706M 04 b. En el Peri es producido a partir de la palanquilla pero en el extranjero
también se suele conseguir el reciclaje de rieles de tren y ejes usados. Estos altimos son menos
maleables, mds duros y quebradizos.

El refuerzo del concreto se presenta en tres formas: varillas corrugadas, alambre y mallas
electrosoldadas.

2.7.1 Varillas corrugadas y alambres

Las varillas corrugadas son de seccion circular y, como su nombre lo indica, presentan corrugaciones
en su superficie para favorecer la adherencia con el concreto. Estas corrugaciones deben satisfacer
requisitos minimos para ser tomadas en cuenta en el disefio. Existen tres calidades distintas de
acero corrugado: grado 40, grado 60 y grado 75 aunque en nuestro medio sélo se usa el segundo.
Las caracteristicas de estos tres tipos de acero se muestran en la Tabla 2.7.

f},(kg/cm’) f (kg/em?)
Grado 40 2800 4900
Grado 60 4200 6300
Grado 75 5300 7000

Tabla 2.7 Caracteristicas resistentes de los aceros grado 40, 60 y 75.
donde: f:  Esfuerzo de fluencia del acero.
f: Resistencia minima a la traccién a la rotura.

Para otros casos con fy >4200 kg/cm2 se tomard como fy la resistencia que comprende a una
deformacion unitaria de 0.35%

Las varillas se denominan por niimeros y sus caracteristicas geométricas se presentan en la Tabla 2.8.
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# d(in) | d(cm) | P(cm)| A (cm’) | w(kg/m) | e(cm) | h(cm) | c¢(cm) | NEMP
2 1/4 | 0.635 2 0.32 0.250 - - -
3 3/8 | 0.952 3 0.71 0.560 | 0.662 | 0.038 | 0.363
4 172 | 1.270 4 1.29 0.994 | 0.888 | 0.051 | 0.485
5 5/8 | 1.588 5 2.00 1.552 | 1.110 | 0.071 | 0.608
6 | 3/4 | 1.905 6 2.84 2.235 | 1.335 | 0.096 | 0.728
7 718 | 2.222 7 3.87 3.042 | 1.538 | 0.111 | 0.850 X
8 1 | 2.540 8 5.10 3973 | 1.779 | 0.127 | 0.973
9 1 1/8 | 2.865 9 6.45 5.060 | 2.010 | 0.142 | 1.100 X
10 I 1/4 | 3.226 10 8.19 6.403 | 2.250 | 0.162 | 1.240
11 1 3/8 | 3.580 11 10.06 7.906 | 2.500 | 0.180 | 1.370
14 | 111/16 | 4.300 14 1452 | 11.384 | 3.020 | 0.215 | 1.640
18 21/4 | 5.733 18 25.81 |[20.238 | 4.010 | 0.258 | 2.190 X
Tabla 2.8 Varillas corrugadas y sus car&cteristicas
donde:  d,: Didmetro nominal de la varilla.
P:  Perimetro de la varilla.
A Area de la seccién transversal de la varilla.
w: Peso lineal de la varilla.
e:  Maiximo espaciamiento entre corrugaciones de la varilla.
h:  Altura minima de las corrugaciones de la varilla.
¢:  Cuerda de las corrugaciones de la varilla.

NEMP: No existe en el mercado peruano.
En la figura 2.15 se muestra claramente el significado de los términos e, h y c.
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Figura 2.15. Caracteristicas de las corrugaciones de las varillas de acero

Las varillas de la #3 a la #8 corresponden a un didmetro igual a su denominacion en octavos
de pulgada. Antiguamente las barras se hacian cuadradas y circulares. Las barras #9, #10,
#11, #14 y #18 tienen una seccién transversal cuya drea es igual a la de barras con seccién
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cuadrada y lado de 17, 1 I/8", | 1/4", 1 1/2" y 2". Sus didmetros se calcularon en funcion a esta
caracteristica.

La norma ASTM A-615/615M-04b especifica aceros grado 40 y 60 en todas las denominaciones
y acero grado 75 en varillas #11, #14 y #18. La norma ASTM A-706/706M-04b especifica
aceros de baja aleacion soldables, grado 60. La norma ASTM A-996 /-04 permite el uso de acero
provenientes de rieles y ejes.

En el Pert, las varillas #2 se comercializan en rollos y no presentan corrugaciones. Las varillas
entre la #3 v #11 se expiden en largos de 30" 0 9 m. pudiendo conseguirse en 6 m o 12 m bajo
pedido.

El alambre de refuerzo puede ser liso o corrugado y es fabricado bajo las normas ASTM A82-
02 y ASTM A-496-02, respectivamente. Se usa, principalmente, como refuerzo transversal en
columnas.

El cidigo del ACI establece que para aceros con esfuerzo de fluencia mayor que 4200 kg/em’,
se considerard como esfuerzo de fluencia, el esfuerzo correspondiente a una deformacion de
0.35%. Este esfuerzo no deberd ser superior a los 5600 kg/cm? (ACI-3.5.3.2, 9.4) excepto para
acero de pretensado y para refuerzo en espiral en refuerzo de corte, gque cumpla ASTM-A 4-97.

Actualmente, se estdn desarrollando nuevos tipos de corrugaciones que aumentan la adherencia
entre acero y concreto.

2.7.2 Mallas electrosoldadas

Las mallas electrosoldadas se usan en elementos como lo. as, pavimentos. estructuras laminares
y muros en los cuales se tiene un patrén regular de distribucién del refuerzo. Estén constituidas
por alambres lisos o corrugados dispuestos en mallas cuadradas o rectangulares y soldados en
los puntos de unién del refuerzo. Sus caracteristicas estdn especificadas en las normas,
ASTM A-496-02 y ASTM A-497/497 M-02 para alambre liso y corrugado. respectivamente., En
el primer caso, se requiere un esfuerzo de fluencia minimo de 4550 kg/em® y un esfuerzo dltimo
de 5250 kg/em’ y en el segundo, 4900 y 5600 kg/em®, respectivamente. La norma especifica que
el esfuerzo de fluencia se mide a una deformacion de 0.5%. Sin embargo. el cidigo del ACI
sefiala que siempre que éste exceda 4200 kg/em?®, se considerard, para efectos de diseno, que
es igual al esfuerzo correspondiente a una deformacion de 0.35% (ACI-3.5.3.5, ACI-3.5.3~6).
Esta salvedad se debe a que los aceros con esfuerzo de fluencia mayor que 4200 kg/em’ dan
resultados poco conservadores cuando se asume un comportamiento elastopldstico del material,
tal como lo asume el codigo.

Por otro lado, el cédigo del ACI, en los mismos articulos, senala que en mallas de alambres
lisos. el espaciamiento entre hilos, no serd mayor a 30 ¢m salvo que se utilicen como
estribos y en mallas de alambre corrugado, esta separacion no serd superior a 40 cm.
(ACI-3.5.3.5, 3.5.3.6).

El acero de las mallas suele tener menor ductilidad que el convencional pues el procedimiento
de fabricacién elimina el escalon de fluencia. La deformacion de rotura oscila entre 1 y 3% la
cual estd muy por debajo de la correspondiente a los aceros normales.
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2.7.3 Tipos especiales de acero de refuerzo

Existen aceros de refuerzo que presentan proteccion contra la corrosion. Se trata de los aceros
con recubrimiento epéxico y aceros con cubierta de zine o galvanizados, los cuales estdn sujetos
a las normas ASTM A 775/775M 04a y ASTM-A-767/767-00b. Este tipo de refuerzo alin no
se unliza en el Peri. Se emplea en puentes, estacionamientos, plantas de tratamiento de aguas
servidas, pistas y estructuras expuestas al agua, agua de mar, intemperie o ambientes corrosivos
o sales para deshielo. El refuerzo con recubrimiento epéxico debe manipularse con cuidado para
no estropear la cobertura y, en el diseio, debe tenerse en cuenta que no tiene buena adherencia
con el concreto por lo que se deben tomar las previsiones del caso.

2.8 PROPIEDADES MECANICAS DEL ACERO

2.8.1 Relacion esfuerzo-deformacion del acero

En la figura 2.16 se puede apreciar una porcion de la curva esfuerzo-deformacién para aceros
de diversos grados. Como se observa, en la fase eldstica, los aceros de distintas calidades
tienen un comportamiento idéntico y las curvas se confunden. El médulo de elasticidad es
definido como la tangente del dngulo a. Por lo tanto, este pardmetro es independiente del
grado del acero y se considera igual a:

E =2"039.000 kg/cm’ (2-9)

Esfuerzo (kg/cm?)

[+] i i i i A

0 0.0t o002 0.08 0.04 0.08
Deformacibn {em/cm)

Figura 2.16. Curva esfuerzo-deformacion y médulo de clasticidad
del acero. (Adaptado de la ref. 27)

A diferencia del comportamiento inicial, la amplitud del escalén de fluencia varia con la calidad del
acero. El acero grado 40 presenta una fluencia mas pronunciada que los aceros grado 60 y 75.
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Esfuerzo

x10°°

B G v - —

10 0 30
Deformacidn

Figura 2.17. Idealizacién de la curva esfuerzo-deformacién del acero
asumido por el cédigo del ACIL

El codigo del ACI asume, para el disefio, que el acero tiene un comportamiento elastopldstico
(ACI-10.2.4) para pequefias deformaciones (ver figura 2.17).

El acero es un material que a diferencia del concreto tiene un comportamiento muy similar a
traccién y a compresién. Por ello, se asume que la curva estudiada es vilida para traccion y
compresion.

2.8.2 Coeficiente de dilatacion térmica

Su valor es muy similar al del concreto: 11x10°C. Esto es una gran ventaja pues no se
presentan tensiones internas entre refuerzo y concreto por los cambios de temperatura del
medio. Ambos tienden a dilatarse y contraerse de modo similar.

2.8.3 Maleabilidad

Esta propiedad se garantiza a través de una prueba que consiste en doblar en frio una varilla de
acero alrededor de un pin sin que €sta se astille en su parte exterior. El doblez debe ser de 180°
para las varillas de todas las denominaciones excepto para las #14 y #18 cuyo doblez es de 90
para A-615, A-616, A-617 y 180" para A-706. El didmetro del pin varia de acuerdo a la varilla
ser ensayada y se indica en la Tabla 2.9.

Denominacion Didmetro del pin acero A-615, | Didmetro del pin acero
A-616y A-617 A-706
#3.#4 y #5 354 3d,
#0, #7 y #8 5d, 4d
#O, #10 y #11 7d, 6d,
#14 y #18 9d, 8d,

Tabla 2.9 Didmetros del pin para la prueba de maleabilidad del acero (Ref. 11).

donde: d: Didmetro de la varilla ensayada
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3. Nociones
preliminares

En este capitulo se presenta el concepto de adherencia entre acero y concreto y los que se
derivan de €l: longitud de anclaje, recubrimiento y espaciamiento minimo, etc., asi como algu-
nos criterios bdsicos para el detallado del refuerzo que es la fase final del proceso de disefio.
Aunque no se ha discutido atin el comportamiento del concreto armado sometido a compresion,
flexidn, corte o torsién, es conveniente presentar €stos conceptos primero pues son generales y
aplicables a todos estos casos. El detallado final del refuerzo depende de la solicitacién que
actia sobre el elemento y por ello se incluye en el capitulo correspondiente.

3.1 MECANISMO DE ADHERENCIA ENTRE REFUERZO Y CONCRETO

La teoria que se desarrolla en los capitulos siguientes se fundamenta, entre otros principios, en
que el concreto se deforma igual que el acero y en que el acero es capaz de desarrollar su
esfuerzo de fluencia. Estas hipitesis son vilidas siempre que se tomen provisiones para garan-
tizar la adherencia entre ambos materiales.

Son tres los mecanismos que permiten desarrollar la adherencia entre acero y concreto:

.  Adhesidn quimica

ta

Friccion
3. Aplastamiento del concreto por las corrugaciones de las varillas

El primero de ellos se presenta cuando los esfuerzos en el acero son pequefios, del orden de 14
a 21 kg/env’. Cuando la adhesion quimica se rompe entran a actuar los otros dos mecanismos,
siendo ¢l aplastamiento del concreto mis efectivo que la friccion lo que queda demostrado al
observar que las varillas sin corrugaciones se desprenden casi inmediatamente después de per-
der la adhesion quimica.

En la figura 3.1 se muestran las fuerzas que actdan en la varilla cuando la adhesién se ha roto.
Como se aprecia, la reaccién en el concreto no es paralela al acero sino forma un dngulo f§ con
¢l. Esta inclinacién varia entre 45° y 80° y, por lo tanto, la componente radial de esta fuerza
no es despreciable. El concreto que rodea el refuerzo estd sometido a un estado de esfuerzos
como el mostrado en la figura 3.2, similar al de un recipiente de pared delgada sometido a
presion interna.

Ante los esfuerzos a que estd sometido, el concreto puede presentar dos tipos de falla. La
primera se produce cuando los esfuerzos de tensién alrededor del acero superan la resistencia
a la traccién del concreto. En la seccién de menor espesor, se iniciard la formacién de grietas
que al desarrollarse ocasionardn la pérdida de adherencia con el refuerzo. El recubrimiento y el
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(e) Fuerzas en la varillo

Componente radial de lo reaccién
sobre el concreto.

(b} Fuerzas en el concreto

Figura 3.1. Interaccién del concreto con las vanllas de acero

Esfuerzos de tensidn

Componente radial de la
reagccién del refuerzo

Refuerzo

Figura 3.2. Tension en ¢l concreto generada por las varillas de acero

espaciamiento entre varillas son factores criticos en este caso, como se muestra en la figura 3.3,
El segundo tipo de falla se presenta cuando el concreto entre las corrugaciones del acero falla
por aplastamiento o desprendimiento, con el consecuente deslizamiento del refuerzo. Esta situa-
¢ién se presenta en la figura 3.4

Se han disefiado una serie de ensayos para cuantificar la adherencia entre acero y concreto. Uno
de ellos consiste en preparar un dado de concreto con una varilla embebida en €1. La varilla es
traccionada haciendo uso de una gata que se apoya en el dado, comprimiéndolo. La distribucidn
de esfuerzos de adherencia se muestra en la figura 3.5. Esta prueba tiene ¢l inconveniente que
el concreto no presenta fisuras, las cuales, en la prictica, alteran la distribucién de los esfuer-
z0s. Ademis, la plancha de apoyo del dado limita las deformaciones laterales del concreto
debidas al efecto Poisson y por consiguiente, eleva la adherencia entre acero y concreto, Este
ensayo fue muy usado hasta antes de 1950.

Otro tipo de ensayo, desarrollado en la Universidad de Texas, consiste en cargar la viga mos-
trada en la figura 3.6. Este procedimiento supera de algiin modo las deficiencias del anterior
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1
Grieta inicial Grieta inicial Grieta inicial

Figura 3.3, Grietas potenciales en el concreto debido a los esfuerzos de adherencia

Detalle A

Esfuerzo de corte

Plono de falla potencial

il Concreto entre
R Ry corrugaciones

Reaccion del
oi:ero sol:re
el concreto
Detalle A

Figura 3.4. Aplastamiento del concreto entre corrugaciones de las varillas de acero

n
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Friccion ]
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\- -_—
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Método de Esfuerzo en  Esfuerzo de
ensoyo la barro odherencio

Figura 3.5. Ensayo para la determinacion de la adherencia concreto-acero. (Ref. 24)

y conduce a esfuerzos de adherencia mayores que aquél. En los apoyos, el ancho de la viga se
aumenta para evitar que la compresién inducida por ellos, influya en los resultados del ensayo.
Siendo u_ el esfuerzo de adherencia entre acero y concreto, supuesto uniforme, se ha podido
determinar experimentalmente que:
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El refuerzo puede ser protegido contra la intemperie por medios, alternativos al recubrimiento de
concreto, siempre que se demuestre que son equivalentes a éste. En cualquier caso, el recubri-
miento no serd menor que el requerido por el acero no expuesto a la intemperie.

En ambientes corrosivos é para exposiciones severas se recomienda un recubrimiento 5%
mayor que los especificados anteriormente.

Para proteccién especial contra incendios es recomendable un recubrimiento de 5 ¢cm. para
muros y losas y 6 cm. para otros elementos. En estos casos, es conveniente armar el recubri-
miento con malla de alambre.

3.2.2 [Espaciamientos minimos entre varillas

El c6digo del ACI sugiere los espaciamientos minimos indicados en la figura 3.7(a) (ACI-7.6).

N}
L] L >25 cm.
JJ 72133 ™ vigas
>d
22:'; cm,.
>1.33 M.

T.=Tamofo mdximo del agregado grueso.

i
<, l hy Losas y muros
® v
'
<45 cm.
<3hy
i Columnas y elementos
a compresion
"
215d, 4 L

24 ocm.
>1.33 ™,

Figura 3.7(a). Espaciamiento minimo entre varillas
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Figura 3.7(b). Distribucién del refuerzo

Las barras de acero colocadas en varias capas deberdn alinearse para facilitar el colado del
concreto e impedir que los agregados sean retenidos en la armadura (ver figura 3.7(b)).

3.3 LONGITUD DE ANCLAJE O DESARROLLO DEL REFUERZO

En la seccién 3.1 se ha presentado el mecanismo de desarrollo de adherencia entre concreto y
acero y los esfuerzos que se generan en ambos. Estos tiltimos se presentan bajo una distribucién
variable que es funcién del patrén de fisuras que exhibe el elemento. Dado que este patrén es
impredecible, no es prictico garantizar el anclaje del refuerzo analizando los esfuerzos a lo
largo de el acero.

En la préctica, el c6digo del ACI hace uso del concepto de longitud anclaje para asegurar la
adecuvada adherencia acero-concreto. Se define longitud de anclaje como la longitud de la
varilla de acero que se requiere embeber en concreto para garantizar el desarrollo de su resis-
tencia de disefio a partir de una determinada seccién critica. La longitud de anclaje dependerd
de las caracteristicas de la barra: didmetro, ubicacién, recubrimiento, y del concreto que la
rodea: normal o ligero.

En lo que sigue se presentard las expresiones que permiten determinar la longitud de anclaje del
refuerzo bajo situaciones diversas. En la formulacién presentada, el valor del término i, esta
limitado a 26.5 (ACI-12.1.2) pues experimentalmente se ha demostrado que para concretos de
alta resistencia, la longitud de anclaje no se reduce proporcionalmente al incremento de [fi .

3.3.1 Longitud de anclaje en varillas de acero en tensiéon

En versiones anteriores del codigo, el procedimiento para evaluar la longitud de anclaje en
tension era sumamente laborioso, por lo que en la presente versién el proceso se ha simplificado
notablemente. Anteriormente, era necesario evaluar un pardametro denominado longitud bésica
de anclaje y posteriormente afectarlo de una serie de factores que tenian en cuenta la ubicacion
de la barra, su recubrimiento, el tipo de concreto que la embebia, etc. En la formulacién actual,
los factores mds importantes que afectan la adherencia acero-concreto estin presentes en la
expresién propuesta para evaluar, directamente, la longitud de anclaje.
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< #6 z #1
Espaciamiento 2 d,
Recubrimiento = d,
Estribos a lo largo del anclaje 6 espaciamiento = 2 d, l,=444d |, =554,
Otros casos ld =66 d, ld =82d,

Donde se puede ver que 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 tensién podrd ser reducida si
el drea de refuerzo requerida por andlisis es menor que la provista (ACI-12.2.5). En este caso
el factor de reduccion serd: A fA . Esta provision no es vilida cuando se requiera,
especificamente, que el refuerzo sea anclado para desarrollar su esfuerzo de fluencia. Tampoco
es vilida en zonas de riesgo sismico. Siempre que se cuente con espacio suficiente para desa-
rrollar totalmente el refuerzo, es aconsejable no tomar en cuenta este factor para tener mayor

margen de seguridad ante una eventual sobrecarga de la estructura.

Anclaje de mallas electrosoldadas en traccion

Las mallas electrosoldadas de hilos lisos se considerarin convenientemente ancladas si cumplen
las condiciones presentadas en la figura 3.8. La seccién critica es aquélla donde se requiere que
el refuerzo desarrolle su esfuerzo de fluencia. Adicionalmente, la longitud de anclaje, medida
de la seccion critica al alambre mds alejado de ella, deberd satisfacer (ACI-12.8):

A, f)
1,2 1.02 —y, {3-5)
i | S {f,c
l‘1 > 15¢m. ACI Ec ACI (12-3)
donde; A Area de un alambre de la malla electrosoldada.
s.. Espaciamiento entre los alambres de la malla electrosoldada.
Seccidn Seccibn
} &
Ia ico r_ criica
a - 7 3 —
L_::"’-. I ;L 1

{a} Alambre lizo (b} Alambre corrugado

Figura 3.8, Longitud de anclaje en traccién de mallas electrosoldadas

La longitud de anclaje de las mallas electrosoldadas de alambres lisos podrd ser reducida por
exceso de refuerzo de modo similar al provisto en la seccién precedente. La longitud de anclaje
no se considerard menor que 15 cm. salvo para el cilculo de longitudes de empalme.

La longitud de anclaje de las mallas de alambre corrugado serd igual al producto de la longitud
de anclaje dc los hilos individuales por uno de los siguientes factores (ACI-12.7.2, 12.7.3):
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. Para mallas con, por lo menos, un hilo paralelo a la seccion critica, a lo largo de la longitud
de anclaje, ubicado a no menos de 5 cm. de ésta, el factor serd el mayor de los siguientes:

f —2465
:

¥

<1

LA
—

2. Para mallas sin hilo paralelo a la seccion critica a lo largo de la longitud de anclaje o si éste
se encuentra a menos de 5 cm, de ésta, el factor serd igual a la unidad.

Si se utiliza el primer factor para ¢l cilculo de la longitud de anclaje, entonces se podra
considerar que el factor de tratamiento superficial de las barras, ', es igual a la unidad.

La longitud de anclaje de mallas electrosoldadas de alambres corrugados podra ser reducida
por exceso de refuerzo pero no serd menor que 20 cm. a menos que sea para efecto del
cdlculo de longitudes de empalme. Si la malla electrosoldada cuenta con algln huo liso en la
direccion en que €sta es anclada, la determinacion de su longitud de anclaje se ~fectuara
tomando en cuena las provisiones propuestas para mallas de alambres lisos (ACI-12.7.4).

3.3.2 Longitud de anclaje en varillas de acero en compresion

La longitud de anclaje en compresion es menor que la longitud de anclaje en tensién pues el
congcreto no presenta rajaduras que generen una distribucion irregular de esfuerzos. Ademas,
parte de la compresién se transmite por aplastamiento del concreto en el extremo de la vari-
la.

Para la determinacion de la longitud de anclaje en compresion, la version actual del codigo ha
mantenido el procedimiento utilizado anteriormente. Primeramente, se evalia la longitud basi-
ca de anclaje y posteriormente, €sta es afectada por los factores que son aplicables a cada
caso.

La longitud bésica de anclaje a compresion es (ACI-12,3.2):

I ).08d S 3-6
= 0.08d —== (3-6)

e J 2

1, > 0.004d f (3-7

y deberd cumplirse:

La longitud basica de anclaje podrd ser multiplicada por los siguientes factores, en caso de
satisfacer los requerimientos necesarios (ACI-12.3.3);
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{a) Gancho a 180°
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(b) Gancho a 80°
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(¢} Gancho a 90° {d) Gancho a 90°

Figura 3.10. Condiciones para la aplicacién de los factores de correccién para la
determinacién de la longitud de anclaje de los ganchos estindar
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3.5 EMPALMES DE VARILLAS

Los empalmes son utilizados cuando la longitud del refuerzo en un elemento excede la longitud
comercial de las varillas de acero y es necesario unir dos de ellas para conseguir el largo
adecuado. También se presentan en los nudos o apoyos y cuando se desea cambiar el didmetro
de las varillas. Deben ubicarse en las zonas menos esforzadas para no disminuir la resistencia
de la pieza y su distribucién serd especificada en los planos. Existen tres tipos de empalme:
empalme traslapado, empalme soldado y empalme mecénico.

3.5.1 Empalme traslapado

El empalme traslapado consta de las dos varillas a empalmar, una a continuacion de la otra, con una
cierta longitud de traslape. La fuerza en una barra se transfiere al concreto que la rodea por
adherencia y, simultineamente, por el mismo efecto, del concreto a la otra barra. La distribucién
de esfuerzos es similar a la mostrada en la figura 3.12. La eficiencia de un empalme depende del
desarrollo de la adherencia a lo largo de la superficie de las varillas y de la capacidad del concreto
para transferir los elevados esfuerzos cortantes que se generan. Los empalmes traslapados tienen
la desventaja que el concreto que los rodea presenta grietas locales irregulares.

s ST e D S

(a) Fuerzes en los varrillos empaimadas.

(b) Fuerzas radioles en el concreto y esfuerzos
generados en una seccidn del empaime

Figura 3.12. Fuerzas en el acero y el concreto en empalmes traslapados

El empalme traslapado con contacto es mejor pues se puede amarrar el acero con alambres. Si
las varillas empalmadas no estdn en contacto directo, no deberin separarse mas de un quinto
de la longitud del empalme ni mas de 15 cm. pues sino se genera una seccién no reforzada entre
varillas que favorece el agrietamiento (ACI-12.14.2.3).

El cédigo del ACI recomienda que no se debe usar empalmes traslapados para varillas mayores
ala #11 (ACI-12.14.2.1).
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£1 empalme clase A se emplea cuando el drea de refuerzo provista en la seccidn es al menos
el doble de la requerida por andlisis a todo lo largo del empalme y cuando la mitad del
refuerzo o menos es traslapado en la longitud de empalme. En cualquier otro caso se usa
el empalme clase B.

Las mallas electrosoldadas de alambre liso y corrugado se empalmarin como se muestra en
la figuras 3.14(a) y 3.14(b). Laeficiencia del empalme de mallas de alambre liso depende
bidsicamente de los hilos transversales que existen en el empalme mas no de la longitud de
traslape propiamente dicha. Este no es el caso de las mallas con alambre corrugado, las
cuales, de no presentar hilos transversales se consideran como alambres corrugados inde-
pendientes. Sien la direccion del empalme la malla presenta algian alambre liso o si la
malla de alambre corrugado es empalmada a una malla de alambre liso, el traslape se
disefiard bajo las consideraciones presentadas para mallas de alambre liso.

25¢em By
[ 3 — 8 e
-2 P .
21.51q >1.3lg |
215¢m ' 220cm '
A sprov/A sreq <2
-
W C
25¢m Igual que paro
A sprov/A sreq 22 alombre corrugodo simple
(a) Alambre liso (b) Alambre corrugado

Figura 3.14. Empalmes de mallas electrosoldadas

Empalmes a compresion

Los empalmes a compresion son de menor longitud que los empalmes a tensién yva que las
condiciones bajo las cuales trabajan son mds favorables, entre ellas la ansencia de agrietamiento
transversal. La principal diferencia entre los empalmes a compresion y a traccidn es que, en los
primeros, gran parte de la fuerza se transmite por aplastamiento del concreto en el extremo de
la varilla. La principal causa de falla en estos empalmes se debe a este efecto de aplastamiento,
sobretodo en varillas de gran didmetro.

La longitud de empalme a compresidn serd (ACI-12.16):

. Sif <4200 kg/env, entonces:
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3.5.3 Empalmes a tope

Este tipo de empalme se emplea sélo para varillas en compresion encerradas con estribos cerra-
dos o espirales. Las vanllas empalmadas deberin terminar en superficies planas con un error
de alineacion menor que 1.5° respecto a una recta perpendicular al eje de las barras. Para
conseguir un correcto alineamiento, se suelen emplear manguitos como el que se muestra en la
figura 3.16.

Los empalmes a tope se colocarin escalonados o sino, se colocardn barras adicionales, las cuales
tendrdn una resistencia a la traccién mayor que el 25% del esfuerzo de fluencia (ACI-12.17.4).

Insarto reductor

Al

Arriba

Le

Figura 3.16. Dispositive para empalme a tope. (Ref. 24}
3.6 PAQUETES DE VARILLAS

En ocasiones, el proyectista tiene la necesidad de distribuir un gran niimero de varillas en
elementos de dimensiones reducidas que no permiten cumplir los requerimientos minimos
de recubrimiento y espaciamiento, En estos casos es conveniente hacer uso de los paquetes
de barras.
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Para que los varillas que conforman los paquetes funcionen como una unidad es necesario
que estén limitadas a cuatro como mdximo y que estén unidas mediante alambre. No es

conveniente usar varillas mayores a la #11 para ¢laborar paquetes a ser usados en vigas
(ACI-7.6.6).

Las barras que conforman un paquete no deben ser empalmadas simultineamente. Los empal-
mes deben escalonarse a una distancia de por lo menos 40d, donde d, es el didmetro de las
varillas del paquete.

Para efectos de calcular espaciamientos entre paquetes, recubrimiento, longitudes de anclaje,
etc. se tomard d, igual al didmetro de una varilla hipotética cuya drea es igual al drea total del
paquete. Las longitudes de anclaje, tanto a tensién como a compresion, serdn afectadas por un
factor de 1.2 si se trata de un paquete de tres barras v de 1.33 si son cuatro.  Esta correccién
toma en consideracion el hecho que el perimetro efectivo para desarroliar adherencia es menor
en este caso que en el caso de varillas separadas.

El recubrimiento de paquetes de barras es igual a su didmetro equivalente pero no se requiere
que sea mayor que 5 cm. salvo para concreto vaciado contra el terreno donde serd 7.5 em.

3.7 TUBERIAS EMPOTRADAS EN ESTRUCTURAS DE CONCRETO
ARMADO

El tendido de tuberias es inevitable en cualquier estructura ya que éstas constituyen los elemen-
tos basicos de los sistemas de nstalaciones eléctricas, sanitarias, electromecanicas, etc. Lo
ideal es que ellas no estén empotradas en el concreto, principalmente las sanitarias, para que de
este mode el mantenimiento de los sistemas sea rapido y sin complicaciones. Sin embargo, ésto
no siempre es posible v por ello, el codigo del ACI propone algunas recomendaciones al respec-
1o (ACI-6.3).

Las tuberfas podran empotrarse en el concreto si son de un material que no lo afecte y si se
considera, para el disefio, que no reemplazan estructuralmente al concreto desplazado. Los
conductos de aluminio serdn utilizados sélo si estan adecuadamente recubiertos para prevenir
la reaccion aluminio-concreto o la accion electrolitica entre aluminio y acero, la cual se desa-
rrolia en presencia de 1ones cloruros,

Las tuberias empotradas en losas, vigas o muros no afectan significativamente la resistencia de
la estructura. Salvo que el ingeniero estructural apruebe lo contrario, su didmetro exterior debe
ser menor que un tercio el espesor de la losa, viga o muro y su espaciamiento, centro a centro,
no serd menor que tres veces su didgmetro. En losas, se ubicardn entre el refuerzo superior ¢
inferior excepto si pertenecen al sistema de calefaccién. Los conductos dentro de columnas.
incluyendo las piezas de empalme, no deberdn desplazar mas del 4% del drea de la seccicn
transversal utilizada para el calculo de su resistencia.

Se podri considerar que los conductos y tuberias reemplazan estructuralmente el conereto ¢
desplazan si:
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1. No estan expuestos al deterioro o herrumbe.

1

Estan hechas de fierro, fierro galvanizado o acero de espesor mayor que Schedule 40.

3. Tienen un didmetro interno nominal menor que Scm. Y su espaciamiento, centro a centro
es mayor que tres veces su diametro exterior,

Los conductos deberdn instalarse de modo que no se requiera mover el refuerzo de su posicion
prevista. Su recubrimiento serd mayor que 4 ¢m. para concreto expuesto al terreno o intemperie
y mayor que 2 ¢m. para concreto en el interior de edificaciones. No deberin conducir liquidos,
gas o vapor de agua a una presién mayor que 3.5 kg/cm® ni a una temperatura superior a los
32 °C hasta que el concreto haya alcanzado la resistencia de disefio.

3.8 TOLERANCIAS

Las tolerancias en la colocacién longitudinal del refuerzo serdan:
a) Dobleces v términos del refuerzo = 5 ¢cm.
by Término del refuerzo en extremos libres = 2.5 cm.

¢} Término del refuerzo en extremos libres de braquetes y consolas = 1.25 ¢m.

3.9 JUNTAS DE CONSTRUCCION

Se wubicaran en el tercio central de las losas, vigas y viguetas.
En las vigas principales se ubicardn por lo menos a dos veces el ancho de las vigas perpendiculares.
Las losas, acartelamientos, capiteles, panales caidos, se vaciardn monoliticamente con las vigas,

Se debe tratar que las juntas no disminuyan la resistencia de la estructura. Se deben tomar
precauciones para transferir correctamente el corte y otros esfuerzos a través de la junta. Es
recomendable colocar las juntas en punto de corte cero y méximo momento positivo.

La superficie de la junta debe limpiarse y estar libre de lechada de cemento. Antes de colocar
el nuevo concreto se debe mojar ¢l concreto viejo y remover el exceso de agua.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



70

Sin embargo, esta carga estd por encima de los valores registrados experimentalmente, lo cual
se debe a que las probetas utilizadas para la determinacién de la resistencia maxima del concre-
to se elaboran en condiciones diferentes que los elementos ensayados. Se ha determinado que
la resistencia de rotura del concreto en compresion en estos miembros es igual al 85% de la
resistencia maxima obtenida en la prueba del cilindro. Por lo tanto, la resistencia dltima es:

P,=Af, +085A, -A,Jf" (4-1)

En la figura 4.1 se muestra la curva carga versus deformacién para columnas con estribos y con
espirales de diferente paso. Se observa que una vez alcanzada la carga dltima, el comporta-
miento de las columnas depende del tipo de refuerzo transversal.

En 1o columno zunchado
lodto el recubrimiento

2uncho

zuncho ACH
zuncho ligero

t

Roturo de pilores con
estribos 0 con zunchos

muy ligeros

Cargo

Deformocién longitudinol

Figura 4.1. Comportamiento de elementos de concreto armado sometidos a
compresion pura

Si el elemento estd provisto de estribos, la falla es inmediata y fragil al alcanzar la resis-
tencia iltima. Por el contrario, si la pieza cuenta con refuerzo en espiral, es capaz de
desarrollar grandes deformaciones con una pequena pérdida de resistencia. En el primer
caso, el acero longitudinal se pandea entre estribos y el recubrimiento de concreto se
desprende reduciendo la seccién de la pieza. En el segundo, desprendido el recubrimiento,
el refuerzo transversal comienza a actuar impidiendo la deformacién transversal y la resis-
tencia se incrementa nuevamente. El nicleo de concreto, sometido a compresidn, tiende,
por efecto de la deformacién transversal de Poisson, a ensancharse transversalmente y
tracciona el refuerzo transversal. Por equilibrio, éste comprime el nicleo en direccion
radial y lo somete a un estado triaxial de esfuerzos que incrementa su resistencia como se
discutié en la seccién 2.3.3. Finalmente, se produce la falla de la pieza luego de haber
alcanzado grandes deformaciones,

El incremento de la resistencia a la compresidn en elementos con refuerzo en espiral depende
basicamente del confinamiento conseguido a través del acero transversal, el cual, a su vez, es
funcién del paso de la hélice. La resistencia alcanzada en la etapa final de carga puede ser
mavor, menor o igual que la obtenida inicialmente. En la figura 4.2 se muestra el diagrama
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de cuerpo libre del refuerzo en espiral del cual se puede plantear la siguiente ecuacién de
equilibrio:

2A f, = f,sd,

: 2A 1

= 4.2
; sd (4-2)
donde: A Area de la seccién del refuerzo en espiral.

f: Presion de ejercida por el espiral sobre el concreto.
s:  Paso de la espiral.

d:  Didmetro del nicleo de concreto.

Nucieo de concreto

Agly
Espirol

Figura 4.2, Diagrama de cuerpo hibre de elemento zunchado

Se define, p_ como la relacién entre el volumen del zuncho y el volumen de concreto zunchado:

_md A, 4A,
P md.® . dus (4-3)
.

Para que la resistencia aportada por el refuerzo en espiral, sea igual que la perdida por despren-
dimiento del recubrimiento, se debe cumplir:

(Ar - A.».) 0.857 = 2f p A, (4-4)

donde: Ar_: Area de la seccién bruta de la columna.

A Area del micleo de la columna medido al exterior del espiral.

£, (A,
= 0425 — |— -
p, = 0.425 T (A, 1

‘De (4-3) y (4-4) se deduce que:
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mddulos de elasticidad del acero y del concreto y estd dada por un niimero entero. Algunos
valores de n para diversas calidades de concreto se muestran en la Tabla 4.1.

f' (kg/em?®) 210 280 350 420 560

n 9 8 7 6 5

Tabla 4.1 Relacién modular para diversas calidades de concreto

Por compatibilidad de deformaciones:
(4-9)
Combinando (4-8) y (4-9):

N=f(A_+An) (4-10)

Si la carga N se incrementa, el concreto finalmente se rajard y sélo el acero aportard resistencia.
Esta situacién corresponde al tramo AB de la curva esfuerzo-deformacién. En este caso:

N=Af (4-11)

Al producirse el fisuramiento del concreto, las expresiones (4-10) y (4-11) son iguales:

AL, =f(A +An)
Despejando f :
A.+An
# = C [ ] f'
A

f (4-12)

El esfuerzo en el acero podrd incrementarse hasta que alcance su limite de fluencia. En esta
etapa, la carga N seré:

N=Af, (4-13)

Las expresiones presentadas se emplean para el disefio de piezas a traccién. Si la estructura,
por su naturaleza y funcionalidad, admite fisuramiento entonces es posible efectuar un disefio
bajo cargas iltimas, es decir. amplificando las solicitaciones y reduciendo la capacidad resis-
tente. En este caso, se deberd verificar:

N, S0Af, (4-14)

Si es preciso controlar la formacién de grietas en el concreto, se debe analizar la situacién en
la que se produce el fisuramiento, es decir, bajo condiciones de servicio. La expresion (4-12)
expresa el esfuerzo en el acero en términos del esfuerzo en el concreto, en el instante en que éste
se agrieta. Siel esfuerzo en el concreto no sobrepasa su resistencia a traccion, entonces éste no
presentard fisuras.

En el capitulo 2, se indic6 que la resistencia a la tensién del concreto en la prueba brasilera es,
aproximadamente, 1.6‘ff '. . Por seguridad, para el disefio se considerard una fraccién de esta
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resistencia. El codigo no incluye ninguna recomendacion al respecto, sin embargo, la experien-
cia ha demostrado que es recomendable usar el 55% de la resistencia a la tensi6n, 6 0.9JE .en
elementos no expuestos a la intemperie y el 30%, 6 OSJE . en aquéllos expuestos a ella, al
agua de mar o atmésferas corrosivas.

Para efectos de diseno, la expresion (4-12) puede replantearse en términos de la cuantia de
refuerzo definida por:

Ps =% (4-15)

donde: P,: Cuantfa de refuerzo

A!: Area de la seccién bruta
Reemplazando (4-15) en (4-12) y sabiendo que AU=A‘-A’, se obtiene:
l+(n=1)p
f, = e |
Py

Con esta expresion, el procedimiento de diseno es sencillo. Primeramente, se asume un valor
de f . Para evitar deformaciones excesivas en los elementos sujetos a traccion axial, es conve-
niente utilizar:

t (4-16)

f, <03f, para f=2800 kg/cm’
f, <025f, para f=4200 kg/cm’

Con la expresién (4-11) se determina el drea de refuerzo requerida para que €ste asuma integra-
mente la tensién. Debe recordarse que se estd efectuando un disefio bajo cargas de servicio y
por ende la fuerza de tensién no debe amplificarse. Con la expresién (4-16) se determina la
cuantia de refuerzo y finalmente el drea de la seccién bruta.

Alternativamente se puede calcular f_a partir del ancho deseado de las rajaduras w.
e w

¢ K

—{ ==

]

\ Rajaduras Primarias

Rajaduras Secundarias

Figura 4.7. Rajaduras en concreto armado
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Si las cargas se incrementan hasta la falla por flexién', la seccién central de la viga, donde la
fuerza cortante es nula, atraviesa por las siguientes etapas:

l.

LS ]

fad

I**etapa: La carga externa es pequena. Los esfuerzos de compresién v traccién en la
seccion no superan la resistencia del concreto, por lo que no se presentan rajaduras. La
distribucién de esfuerzos en la seccidn es la mostrada en la figura 5.2.a.

fc<f, f<<f, fon05F,  f<ft
T - E.N.
—_— F —— EN.
N. /| f<f - f =
| FFFORNET Y .+ RS AR N L . JURENE £ . SR 5. .. 3
fct‘:fl' fct“' fr fct>fr
(o) (b) (e) (d) (e)

Figura 5.2. Variacion de los esfuerzos y deformaciones con el incremento del
momento aplicado

2* etapa: La tensi6n en el concreto casi alcanza su resistencia a la traccion, Antes que se
presente la primera rajadura toda la seccién de concreto es efectiva y el refuerzo absorbe
el estuerzo ocasionado por su deformacién. Puesto que acero y concreto se deforman igual
por la adherencia que existe entre ellos, los esfuerzos en ambos materiales estin relaciona-
dos a través de la relacion modular, n, definida en el capitulo precedente:

f =nf
donde:  f: [Esfuerzo en el acero.

f‘: Esfuerzo en el concreto,

La viga experimenta un comportamiento eldstico y la distribucion de esfuerzos es la mos-
trada en la figura 5.2.b.

3* Etapa: Se alcanza el denominado momento critico, M _, bajo el cual se desarrollan
las primeras rajaduras en la zona central de la viga. El eje neutro asciende conforme la
carga aumenta como se aprecia en la figura 5.2.¢. El concreto, al agrietarse, no resiste el
esfuerzo de traccidn y éste es absorbido integramente por el refuerzo. La seccidn es
menos rigida pues su momento de inercia disminuye. Esto ocasiona que las deflexiones
sean progresivamente mayores. En esta etapa, el concreto tiene una distribucién de esfuer-
zos casi lineal. Los esfuerzos en el concreto llegan hasta 0.5f" . Conforme aumenta la
carga, las rajaduras se van ensanchando y se dirigen hacia el eje neutro. Si se retira la
carga repentinamente, las rajaduras se cerrardn pero si el elemento se recarga éstas reapa-

"' Se asumird que la viga estd preparada para fallar imcialmente por flexién y no por otra solicitacion.
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bruta de la viga. El concreto atin no se ha rajado y toda la seccién trabaja eficientemente. En
el tramo BC la pendiente de Ta curva disminuye lo cual es coherente con la pérdida de rigidez
que se observa en la tercera etapa. El tramo CD corresponde al comportamiento de la viga
antes del colapso. El acero ha entrado en fluencia y se puede apreciar que la pendiente de la
grafica es minima. Se observan grandes deformaciones para escasos incrementos de momento,

Si1 la viga no contara con refuerzo, la falla se presentaria inmediatamente después que el
concreto pierde su capacidad para resistir esfuerzos de tension, es decir, al fisurarse. La
presencia de acero en la viga de concreto incrementa apreciablemente su resistencia y
ductilidad.

5.2 HIPOTESIS BASICAS PARA EL ESTUDIO DE ELEMENTOS
SOMETIDOS A FLEXION SEGUN EL CODIGO DEL ACI

Las hipotesis basicas para el andlisis y diseno de elementos sometidos a flexion se presentan en
la seccién 10.2 del cédigo y son las siguientes:

. Las deformaciones en concreto y refuerzo son directamente proporcionales a su distancia
al eje neutro de la seccidn excepto para vigas de gran peralte’ para las cuales se asumird
una distribucion no lineal de deformaciones. Esta suposicién ha sido confirmada experi-
mentalmente y es fundamental para la determinacion de los esfuerzos en el refuerzo, tanto
a lensién como a compresion.

3

El concreto falla al alcanzar una deformacion unitaria ultima de 0.003, En laboratorio, se
ha obtenido deformaciones superiores a 0.008 bajo condiciones especiales. Sin embargo,
para concretos normales éstas varian entre 0.003 y 0.004,

3. El esfuerzo en el acero antes de alcanzar la fluencia es igual al producto de su médulo de
elasticidad por su deformacion unitaria. Para deformaciones mayores a la de fluencia, el
esfuerzo en el refuerzo serd independiente de la deformacion e igual a f . Esta hipotesis
refleja el modelo elasto-plastico de la curva esfuerzo-deformacion del acero que asume el
codigo del ACL

4. La resistencia a la tension del concreto es despreciada.

5. La distribucién de los esfuerzos de compresién en la seccién de concreto serd asumida de
modo que sea coherente con los resultados obtenidos en los ensayos. Esta hip6tesis reco-
noce la naturaleza inelidstica del comportamiento del conereto.

6. Los requerimientos del punto anterior son satisfechos por la distribucién rectangular
de esfuerzos, propuesta por Whitney, cuyas caracteristicas se muestran ¢n la figura
5.4. El valor de 3, es (.85 si la resistencia del concreto es menor que 280 kg/em®. Si
este no es el caso, [§, disminuird en (.05 por cada incremento de 70 kg/cm® en la

# Se considera viga de gran peralte a aquélla cuya relacion peralte/luz libre es mayor que 2/5, para vigas conti-
nuas, v que 4/5, para vigas simplemente apoyadas.
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resistencia del concreto. En ningiin caso [3, serd menor que 0.65. pues los ensayos han
demostrado que para concretos de alta resistencia una reduccién excesiva de f§, con-
lleva a disefios poco conservadores. La resultante de la distribucién rectangular de
esfuerzos propuesta por Whitney coincide con la resultante de la distribucién no lineal
de esfuerzos.

0.85f¢ 0.85f¢

C e 0-'1'3 c

N Eje neutro

Distribucién real Solucidén propuesta por Whitney

Figura 5.4. Distribucion de estuerzos en el concreto en compresién de la viga

5.3 TIPOS DE FALLA DE LOS ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION

Los elementos sometidos a flexién casi siempre fallan por compresidn del concreto, sin embargo
el concreto puede fallar antes o después que el acero fluya. La naturaleza de la falla es
determinada por la cuantia de refuerzo y es de tres tipos:

L.

Falla por tension: Es la correspondiente a la viga anahizada en la seccién 5.1, El acero fluye
y ¢l elemento exhibe una falla dictil. Se aprecian grandes deflexiones v rajaduras antes del
colapso lo cual alerta a los usuarios acerca del peligro inminente. Estas secciones son
ltamadas también sub-reforzadas.

Falla por compresién: El acero no tiene oportunidad de fluir y ¢l concreto falla repen-
tinamente. Estas secciones son llamadas sobre-reforzadas. La resistencia de una sec-
¢16n sobre-reforzada es mayor que la de otra sub-reforzada de dimensiones similares.
Sin embargo, la primera no tiene comportamiento dictil y el tipo de colapso no es
conveniente. En el disefio se evita este tipo de falla,

Falla balanceada: Se produce cuando ¢l concreto alcanza la deformacién unitana dltima de
0.003 simultdneamente al inicio de la fluencia del acero (ACI-10.3.2). La falla es fragil v
no deseada.

Para cada secci6n existe una cuantia tnica de acero que ocasiona una falla balanceada la que
se denomina cuantia balanceada o bdsica (p,). Si la seccidén contiene mayor cantidad de
refuerzo fallara por compresién y si contiene menor cantidad la falla serd por traccién. Por
seguridad, el codigo del ACI recomienda que todas las secciones se disefien para fallar por
traccion y por ello limita la cuantia del refuerzo a 0.75p, (ACI-10.3.3).
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En la figura 5.5. se muestra la distribucion de deformaciones para cada uno de los tres tipos de
falla y en la figura 5.6, el diagrama momento versus curvatura para cada caso. En este ultimo se
puede apreciar la ductilidad que desarrollan las secciones sub-reforzadas y la mayor capacidad
resistente de las secciones sobre-reforzadas.

£ =0.003 g_=0.003

= -

.o /

£ =0.003
"
F

—

HIAN

e @ ¢ o0 —.-I S
£=0.005>¢ £=0.002 <g_ =€,
(a) Para seccion controlada por  (b) Para seccidn controlada por  (¢) Falla balanceada

traccidn compresion

Figura 5.5 Distribucion de deformaciones para los diversos tipos
de fallas en flexion

Seccion sobre - reforzada

Seccion balanceada

Seccion sub-reforzada

N\

Momento resistente, Mn

Curvatura, @

Figura 5.6 Diagrama momento-curvatura para los diversos tipos de fallas
en fexion
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Despejando de (5-2) se obtiene:

Aﬁ r\
4= 5-3
085f" b (5-3)
Se define indice de refuerzo, w, como:
w=pf /' (5-4)
donde: p:  Cuantia de acero en tensién definida a través de la siguiente expresion:
A, 5-5
= (5-5)
bd

€: Peralte efectivo de la secci6n igual a la distancia de la fibra extrema en com-
presion al centroide del drea del refuerzo en tensién.

El indice de refuerzo es un pardmetro adimensional usado para medir el comportamiento de la
seccién ya que involucra las tres variables principales que lo afectan: p.f y f'_. De (5-3),
(5-4) y (5-5) se concluye: '

4= pdf} _ wd (5-6)
0851 085 "
Finalmente. el momento resistente nominal de la seccidn estard dado por:
M, =C(d-a/2) =T(d-2a/2) (5-7)
de donde se obtiene:
M, =085f"_ba(d —a/2) (5-8.1)
M, =A,f_‘(d-a/2) (5-8.2)
y haciendo uso de las ecuaciones (5-6) y (5-8.1):
M, =bd’wf' (1-059w) (5-8.3)

En la ecuacién (5-8.1), el momento resistente nominal es funcién de la compresién en el con-
creto, mientras que en la (5-8.2), de la tensién en el refuerzo. La expresién (5-8.3) se suele usar
para efectos de disefio.

5.4.2 Determinacion de la cuantia balanceada o cuantia basica

Las expresiones deducidas en la seccién anterior son vilidas siempre que el esfuerzo en el acero
sea 1gual a su esfuerzo de fluencia. Ello se verifica siempre que la cuantia de la seccién sea
menor o 1gual que la cuantia basica.

En la figura 5.8 se muestra las caracteristicas de una seccién balanceada en la rotura. En
el diagrama de deformaciones, por semejanza de tridngulos, se puede plantear la siguiente
relacion:
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0.85f;
£,=0.003
/// ! T 1 — /2 C=0.85f.a,b
T//% *b —cf 'h cvb
Jd_:— ol J - B i
= * &= y/ Ee e
b

Figura 5.8. Esfuerzos y deformaciones en una seccion rectangular con falla balanceada

0003 _ & /B

¢ d-¢c, d-c,

donde: ¢,: Distancia del eje neutro a la fibra extrema en compresion en una seccion con
cuantia balanceada. En adelante. los pardmetros que tengan el subindice 5
estardn referidos a la condicion particular de cuantia balanceada.

e :  Deformacion unitaria correspondiente al esfuerzo de fluencia del acero.

¥

Despejando ¢, se obtiene:
0.003dE

T f, +0003E,

Reemplazando el valor de E :
& = 6117d
i f_\ +6117

Sabiendo que a, =3 ¢, y haciendo uso de (5-6) y (5-4):

b= 085 T 085f"

a, =

donde: p,: Cuantia balanceada o bisica.

Finalmente:

_ 085" . B, OS85 .B,[ 6117
_ - (5-9)

Py = f.d R f +6117

Por razones de seguridad el codigo limita g < 0.004 que equivale aproximadamente a p < 0.75
p, que corresponde a & = (0.00376.
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En la prictica, una seccién con este refuerzo es antieconémica, por lo que normalmente se
procura usar cuantias menores a 05p,. En la Tabla 5.1 se muestran los valores de p, . 0.75p,

y 05p, para diferentes calidades de concreto.

£ (kglem?) 210 280 350 420
B, 0.85 0.85 0.80 0.75
P, 0.0214 | 00285 | 00335 | 00377
0.75p, 0.0160 | 0.0214 | 00252 | 0.0283
0.5p, 0.0107 | 0.0143 | 00167 | 0.0189

Tabla 5.1 Cuantfa bdsica para concretos de diferentes calidades

5.4.3 Cuantia minima de refuerzo

En la mayoria de los casos, el momento critico que ocasiona el agrietamiento de una
seccion es mucho menor que su momento resistente. El acero, antes de la formacién de
grietas, presenta esfuerzos muy bajos pues su deformacién, compatible con la del concreto,
también lo es. Después del fisuramiento debe resistir, ademds del esfuerzo inicial, la
tension que el concreto no es capaz de asumir. Generalmente, ambos efectos no ocasionan
la fluencia del refuerzo.

En algunas ocasiones, ya sea por razones arquitecténicas o funcionales, se emplea elementos
cuyas secciones tienen dimensiones mayores que las requeridas 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 seccién. En estos casos, la falla se presenta al superar
el momento critico y es sibita y fragil. Para evitarla, es conveniente definir una cuantia
minima de acero que garantice que el momento critico de la seccién sea superior a su momento
resistente.

Para determinar la cantidad minima de acero requerida, es necesario analizar la seccién antes
y después del agrietamiento. Las distribuciones de esfuerzos mostradas en las figuras 59.ay
5.9.b, corresponden a ambas situaciones. De la primera se puede plantear:

M T b
3 3 4

donde: h:

f: Mddulo de ruptura del concreto.

Peralte de la seccién.

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:
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C
Cer °
d L 2. 1l h 4 2n/3 ~d
h/2
—® @ Ter [ T=Asfy 8
I T— Antes del fisuramiento Después del fisuramiento

Figura 5.9. Esfuerzos en una seccion sometida a flexion antes y después
del agrictamiento del concreto

——d (5-10)

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

M =Af d-§]
= aa-

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

M,=Afd (5-11)
Al producirse el agrietamiento, las expresiones (5-10) y (5-11) son iguales, luego:

Ly —ALfd
4

Lad (b2

Simplificando y asumiendo que { = 2Jf'ﬁ (ACI-Ec(9-9)).

033/ bd
=

¥

A

s

Considerando un factor de seguridad de 2.5 se obtiene:

f

¥

A, =083 bd

Esta expresidn es aproximadamente igual a la propuesta por el codigo del ACL
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f* =210 kg/em® f* =280 kg/em? f’ =350 kg/cm? f' =420 kg/em?
p(%) R, a/d R, a/d R, a/d R, a/d
0.2 7.58 0.047 742 0.035 7.45 0.027 747 | 0.024
0.3 10.94 0.071 11.04 | 0.053 .10 | 6.042 11.14 | 0.035
0.4 14.41 0.094 14.58 | 0.071 14.69 | 0.056 14.76 | 0.047
0.5 17.78 0.118 18.06 | 0.088 18.23 | 0.071 18.34 | 0.059
0.6 21.07 0.141 2148 | 0.106 21.72 | 0.085 21.88 | 0.071
0.7 24.27 0.165 24.82 | 0.124 25.15 | 0.099 25.37 [ 0.082
0.8 27.39 0.188 28.10 | 0.141 28.53 [ 0.113 28.81 | 0.094
0.9 30.41 0.212 31.31 0.159 31.85 0.127 32.21 0.106
1.0 33.34 0.235 34.45 0.176 35.12 0.141 3557 | 0.118
1.1 36.18 0.259 37.53 | 0.194 38.34 | 0.155 38.88 | 0.129
1.2 38.94 0.282 40.54 | 0.212 41.51 0.169 42.15 | 0.14]
1.3 41.60 0.306 4349 | 0.229 4462 | 0.184 45.37 [ 0.153
1.4 44.18 0.329 46.36 | 0.247 47.67 | 0.198 48.55 | 0.165
1.5 46.66 0.353 49.17 | 0.265 50.68 | 0.212 51.68 | 0.176
1.6 49.06 0.376 51.92 | 0.282 53.63 | 0.226 5477 | 0.188
1.7 54.59 | 0.300 56.53 | 0.240 57.81 | 0.200
1.8 57.20 0.318 59.37 0.254 60.81 § 0.212
1.9 59.74 0.335 62.16 0.268 63.77 | 0.224
2.0 62.22 | 0.353 64.90 | 0.282 66.68 | 0.235
2.1 64.63 0.371 67.58 0.296 69.54 | 0.247
2.2 70.21 0.311 72.37 | 0.259
2.3 72.78 | 0.325 75.14 1 0.271
24 7530 | 0.339 | 77.87 | 0.282
2.5 77.77_| 0.353 80.56 1 0.294
2.6 83.20 | 0.306
2.7 85.80 | 0318
2.8 88.36 | 0.329

Tabla 5.2 Pardmetro R para diversas calidades de concreto y cuantias de acero

La Tabla 5.2 aparentemente no estd completa. Sin embargo, los valores omitidos corresponden
a cuantias de refuerzo que exceden la cuantia mixima recomendada por el codigo del ACI, para
cada calidad de concreto. La ventaja que presenta este método respecto al anterior es la facili-
dad de diseno brindada por las tablas previamente elaboradas.

Conocida la cantidad de acero necesaria, se verifica que el drea de acero calculada esté dentro
del rango sugerido por el cédigo. Se escogen las varillas adecuadas y se ubican siguiendo los cri-
terios de espaciamiento y recubrimiento minimos presentados en el capitulo 3.
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donde: €. Deformacion unitaria del refuerzo en compresion.

De la expresion anterior, se despeja {7 ¢

. d)
f',=0003E, 1-—
. S -
Reemplazando el valor de E y ¢ se tiene:
. 4 6117 +1,
', =611 -—EW (5-24)

Si 7 resulta mayor que el esfuerzo de fluencia, entonces el acero en comprestén trabaja a f |y
A esigual que A’ . En caso contrario, el valor de f° se mantiene y A es diferente que A’ .

Finalmente, ¢l momento resistente de la seccion sera:

M, =M_ +M,, (5-25)

donde M_ vy M, se calculan con las expresiones (5-22) y (5-23),

5.6.2 Determinacion de la cuantia béasica

En la seccidn precedente se determind la resistencia de una seccién provista de acero en com-
presién como la superposicion de dos efectos. El primero correspondiente al aporte de una
secci6n rectangular con refuerzo en traccién y el segundo, al del refuerzo en compresién. En
el primer caso se asumié que el acero entraba en fluencia. Esto se cumple siempre que la
seccion es balanceada.

En la figura 5.13 se muestra las fuerzas que actdan sobre la seccién balanceada y su diagrama
de deformaciones. Como se puede apreciar, el segundo es 1gual al mostrado en la seccion 5.4.2
para la deduccion de la cuantia balanceada de una seccion rectangular con acero en tension. El
valor de ¢, es el mismo en ambos casos ya que éste depende inicamente de consideraciones
geométricas. La resultante de la compresion en ¢l concreto es igual a:

C. =085f'_P,c,b= p, bdf, (5-26)
Por equilibrio de fuerzas en la seccion, se plantea:
T=C_+C,
Haciendo uso de la eXpresién anterior y (5-26):
AL, = p,bdf, +A', ',
Se define la cuantia de refuerzo en compresién, p’, a través de la siguiente expresion:

p‘—bd (-
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hy he
Ia % In2
/A bS by +16h; b<b, +12hy
bSby + {la+142)/2 Dby + 10/2
I by ' bgL/4 b I by ' bsby + L/12
(o) Vigo interior y iosa (b) Vigo perimetrol y loso
F—b—o |
ny
b<4d, I
h 2b, /2
I be |
(¢) vigo T oisioda

Figura 5.16. Propuestas del codigo del ACI para la estimacion del ancho
efectivo de losa que contribuye a la resistencia a la flexidn de la viga

b
) T i,
r =

b= b
Dy s w

d

{0) Seccién rectongular de ancho b, (b} Seccidén rectangulor de ancho b

}

d
o) 9N
® 9
{c) Seccién T

Figura 5.17. Configuracion del concreto comprimido en algunos tipos de secciones
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A - M 1 'I.¢
't (d-n, /2) g
Ademis:
A,
4= 085 b (5-41)

Siel valor estimado de a es menor o igual que s entonces el elemento se disefia como una viga
de seccion rectangular con ancho igual a b. Si a es mayor que /1, entonces se sigue el siguiente
procedimiento. Primero, se considera la resistencia aportada por las alas con un ancho igual a
(b-b ). Con las expresiones (5-29) y (5-30) se determina Ay M_ respectivamente.

v

f
A, =085==(b=b,)h,

t1]

M, =085 (b=b_)h,{d-h,/2)
St M =M eldiseiio ha concluido y el drea de acero es igual a A . En caso contrario, el alma
debe resistir la diferencia. M_ =M -M_.

Se considera que el alma trabaja independientemente, como una seccidn rectangular, para la
cual se calcula A . El drea total de acero serd la sumade A_ v A . Debe verificarse que la
cantidad de acero calculada esté dentro del rango permitido por el cédigo.

- s i i |‘_]l%_-i |

. 5

b< T|% Barras aodicionales i

(a) Distribucién del refuerzo en el ola de lo seccién T.

b

£ % 5 \’

\-Refuerzo adicional parg
prevenir fisuras

5

(b) Refuerzo odicional requerido en el ala de la seccién T.

Figura 5.19. Distribucion del refuerzo en secciones tipo T
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Diogromo de momento flector

Resistencio de lo borrg b
Punio de inflexién (P.1.)

V— Centro de lo luz

tebrico borra o |
..__~_- |
26,12d,61,/16 |
2l — i
i
1 Borro b pynto de corte I
< ——I __f—ﬂz"béﬂ tedrico | o
Barrs a = 2l4 I
—- o 120, 6 d
-+- zld

Figura 5.22. Consideraciones para el corte de acero en regiones de
Momento positivo y negauvo

5.10.1 Desarrollo del refuerzo positivo en elementos sometidos a flexion

En la figura 5.23 se presenta un elemento simplemente apoyado provisto con sélo dos
varillas de refuerzo longitudinal. Esta pieza no desarrolla la resistencia requerida por las
cargas externas a causa de un anclaje inadecuado. A pesar que el refuerzo se extiende a
todo lo largo del elemento, en los tramos AB y CD se aprecia que, el momento externo
aplicado es superior al momento resistente. Este fenémeno se presenta generalmente en
elementos que contienen barras de gran didmetro, donde |, es grande y por lo tanto la recta
AB es secante a la pardbola.

Para garantizar que el momento resistente sea siempre superior al momento actuante, es nece-
sario que la pendiente de la tangente a la pardbola en el apoyo sea menor que la pendiente del
diagrama de momentos resistentes, es decir:

oM,
TE(i(Mu}l =V, (5-42)
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Ejemplo 5.2

Determinar el refuerzo requerido por la viga mostrada en la figura 5.26 en: a) la seccién
central del tramo AB: b) la seccién central del tramo BC; ¢) la seccién del apoyo B. La viga
estd sometida a una carga permanente de 2600 kg/m (no incluye peso propio) y a una sobre-
carga de 1750 kg/m. Usar f° =280 kg/cm® y f!=4200 kglem®,

A —
- 0.55m.
AL T T el T L
- 1
5.0m. 7.0m.
0.30m.
Seccidn A-A

Figura 5.26. Ejemplo 5.2

El peso propio de la viga es igual a:
peso propio=2400x0.30x0.55=396 kg/m.
La carga amplificada sobre la viga es:
W =1.2D+1.6L.=1.2x(396+2600)+1.6x(1750)=6395 kg/m.
Se asumirid que el peralte efectivo de la viga es: d=55-6=49 cm.

Del andlisis de la viga se obtiene que en la seccién central del tramo BC el momento flector
tltimo es igual a 25135 kg-m. Luego, el pardmetro R es igual a:

R =M /(bd*)=25135x100/(30x49°)=34.9

De la Tabla 5.2 se obtiene que p=1.0%. Con la expresién (5-17) se puede conseguir un valor
mds preciso igual a 1.01%. La cuantia de acero obtenida es menor que 0.75 p,=2.14%, con lo
cual estd dentro del rango permitdo por el c6digo. El drea de refuerzo requenda serd:

A =1.01x30x49/100=14.85 cm®
Se debe verificar que €ésta sea mayor que el drea minima de acero.
A =14.1xb_xd/4200=4.94 cm’<14.85 cm’
A_ =08x[f" xb_xd=4.06 cm’<14.85 cm?
T

Para la seccién central del tramo BC se colocarin 3#8

En las otras secciones el procedimiento es similar y estd resumido en la tabla siguiente.
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Con este nuevo valor, el drea mdxima de acero en tension es:

A =0.90x(0.016x25x31)=11.16cm’
La altura del bloque en compresién del concreto es:

a=A_f/(0.85F b)=11.16x4200/(0.85x210x25)=10.50
y el momento resistente:
M, =A f(d-a/2)=11.16x4200x(31-10.5/2)=1206954 kg-cm=12070 kg-m.
El momento que debe resistir el refuerzo en compresion es igual a:
M =M /o-M =15188/0.9-12070 =4806 kg-m.
Asumiendo que d'=6 cm.:
f' =6117(1-(d"/d)6 117+ )611T)=6117x(1-6/31x(6117+4200)/6117)=4120 kglrn3<f,.
y ¢l drea de acero en compresion es:
A' =M _Jf (d-d")=4806x100/4120/(31-6)=4 6Tcnr’,
El drea total de refuerzo en tensién es:
A=A +A =11.16 + 4.67 = 15.83cm’.
Se debe verificar que la cuantia de acero en tensién no superer_ .
p =A /(bd)=15.83/(25x31)=0.020
P =0750,+p"f" JF =0.016+4.67/(25x31)x4120/4200=0.022>0.020

Finalmente, el refuerzo en tensién (15.83 cm?) serd provisto por 2#8 y 2#6 y el refuerzo en com-
presién (4.67cm?) por 2#6.

— 246

(Tip). 40cm,

_+_ — 2#6

Ly oen
- 250, —e

Figura 5.30. Ejemplo 5.4
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Por lo tanto el supuesto inicial es verdadero y la seccin trabaja como una viga rectangular con
ancho igual 1.5 m. El procedimiento de disefio es el mismo que el mostrado en el ejemplo anterior.

Seccion Central (d=34 cm)

M, 16520 kg-m

R, 16520x100/(150x347)=9.53
P 0.26%<0.75p,=1.6%

A, 13.26 cm™>A_ =285 cm’
A (provista) 13.26 cm’

Varillas elegidas 3#8

{
< < 15¢cm.
]
J4cm.
il | Ay 40cm,
(Tip)
a—a—o - 348
- 250m,

Figura 5.34. Ejemplo 5.6

Ejemplo 5.7

Disefar la seccién central del tramo AB y la seccién del apoyo B de la viga que se muestra en la
figura 5.35. La viga estd sometida a una carga permanente de 2650 kg/m (no incluye peso propio)
y a una sobrecarga de 3810 kg/m. Usar f” =210 kg/em® y f =4200 kg/cnv’,

Eo.m.j i
T
A -y - 0.60m.,
.‘.‘L T T Te 13 [
Seccién A-A

Figura 5.35. Ejemplo 5.7
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Los resultados del andlisis de la viga y los cdlculos efectuados para el diseiio de algunas
secciones de ella se muestran en la tabla presentada a continuacién. El peralte efectivo se ha
estimado en d=45-6=39 cm.

Seccion Secciéondel ramo | Apoyo B Seccién del ramo | Apoyo C

AB de mayor M* BC de mayor M*
4 15861 kg-m 18458 kg-m 2377kg-m 1605 kg-m

R, 15861x100/(30x39%) |18458x100/(30x39°) 12377x100/(30x39%) | 1605x100/(30x39%)
=34.76 =40.45 =521 =3.52

p 1.05%<0.75p, 1.26%<0.75p, 0.15%<0.75p, 0.10%<0.75p,

A 1229cm™>A_ = 14.74cm™>A__ = 1.76 cm’<A__ = 1L.17cm’<A_ =
393 e’ 3.93cm’ 3.93cem? 3.93c¢m’

A (provista) | 12.29 cm’ 14.74 cmv? 393 cm’ 3.93cm’

Varillas 2#8+1#6 3#8 2#5 2#5

elegidas

Corte del refuerzo

Para determinar los puntos de corte de refuerzo, es necesario calcular el momento resistente de
la viga con las diferentes distribuciones de refuerzo con que contard. Los cdlculos efectuados
para este fin se muestran en la siguiente tabla.

248+146| 248 | 38 | 245
A, | 1305 | 1020 | 1530 | 4.00
a | 1024 [800 | 1200 | 3.4
M, | 18570 | 14994 | 21206 | 6288
M, | 16713 | 13495 | 19085 | 5659

Ademids es necesario determinar las longitudes de anclaje de las varillas empleadas. En el
apéndice A se muestran estos valores determinados con las expresiones presentadas en el capi-
tulo 3. De ella se ha extraido lo siguiente:

1, #5.f =210 kg/cm?)=70 cm.
1,(#6,f* =210 kg/em?)=84 cm.
1(#8.F° =210 kg/cm?)=140 cm.

En la figura 5.39 se muestra la distribucién que tendrd el refuerzo. Las letras sin apéstrofe
corresponden a los puntos tedricos de corte del acero pero deberdn tomarse en cuenta las
recomendaciones del cédigo para hallar los puntos de corte reales, los cuales corresponden a las
letras con apéstrofe.
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En la figura 5.40 se muestra el detallado final del refuerzo en la viga. No se muestran los
estribos.

2.10m. 2.15m. 2.75m.

1.85m. 1.85m. | I
| 1.85411.-1 ‘

1
| ~Eje del apoyo _/I j _/
245
=/_ /—ua /e 148 } 248 /_2,5

0.15m. L
0.1 5m.‘~Fﬂ'1 i, 2.65m. 0'15""$F —= b=—0.15m.
0.40m. 5.60m. 3.80m.

0.40m.

Figura 5.40. Ejemplo 5.8
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Es posible distinguir tres tipos de rajaduras en vigas de concreto armado:

)

Rajaduras de flexién: Se presentan en las secciones donde se producen los mayores esfuer-
zos de flexion, es decir, en el tercio central de la luz de la viga y en los apoyos si se trata
de elementos continuos. Son verticales y se inician al borde del elemento. En estas seccio-
nes, el efecto de la fuerza cortante es pequeiio en comparacién con el del momento flector
(figura 6.3.a).

Rajaduras de traccién diagonal: Son escasas en vigas esbeltas. Son propias de zonas en las
cuales G_ es casi nulo y las tensiones principales se presentan a 45°, Se inician en el eje neutro
o cerca de €l y se extienden diagonalmente hacia los bordes del elemento. La fuerza cortante que
produce el agrietamiento diagonal es del orden de 0,93JE b d. Estas grietas se presentan
cerca de los apoyos y en los puntos de inflexién de vigas de gran peralte, cuyo ancho es
relativamente pequefio y estdn poco armadas transversalmente (figura 6.3.b).

Rajaduras de flexo-traccion: Son las mds comunes en vigas esheltas. Al producirse las
primeras grietas ocasionadas por flexion, la seccion que resiste el corte se ve disminuida.
En la garganta no fisurada se presenta una concentracion de esfuerzos, tanto de corte como
de compresion que ocasiona que las rajaduras tiendan a inclinarse. Son propias de seccio-
nes donde el momento flector es considerable. La fuerza cortante de agrietamiento diagonal
es aproximadamente O.SOJEbwd . la cual es menor que la que ocasiona las rajaduras de
traccion diagonal (figura 6.3.¢). Se observa que disminuye en relacién al caso anterior.

Iy W Ly -

(a) Rajaduras de flexion

s \&\
Ay A

(b} Rajaduras de traccién diagonal

’ﬂ’ti\\h-AJ

{c} Rajaduras de flexo-traccion

Figura 6.3. Tipos de rajaduras que presentan las vigas de concreto armado

Después de la formacién de las primeras grietas, la distribucitn de esfuerzos principales tiene
poca influencia en la formacién de las rajaduras sucesivas ya que el concreto armado deja de
funcionar como un matenal homogéneo. En lo sucesivo, el comportamiento del elemento depen-
derd de st cuenta o no con refuerzo transversal.
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En la figura 6.7 se muestra, cualitativamente, la contribuciénde V_, V .V y V alaresistencia
a la fuerza cortante de una seccién conforme se incrementan las cargas.

.

Fuerza cortonte en el elemento

N

Fisurag de Grieto Fluencia Falla
flexidn diagonal del estribo

Fuerza cortonte aplicoda

Figura 6.7. Resistencia al corte aportada por el concreto y por el
acero longitudinal y transversal

Antes de la rajadura vertical. el cortante externo es absorbido integramente por el concreto a
través de V_. Cuando ésta se produce, las fuerzas V_y V aparecen. La primera crece hasta
que se produce la fisura diagonal mientras que la segunda se mantiene casi constante en este
intervalo. Al presentarse la grieta diagonal. el refuerzo en el alma comienza a trabajar, apor-
tando la fuerza V . Esta se incrementa linealmente conforme se ensancha la rajadura. Simulta-
neamente, la fuerza de friccién V_disminuye pues la interaccion entre los agregados se va
reduciendo poco a poco. Cuando el acero del alma entra en fluencia, la grieta crece rdpidamen-
te y el refuerzo longitudinal pierde adherencia con el concreto que lo rodea. V  decrece rapida-
mente al igual que V . En la falla, estas dos tltimas componentes se hacen iguales aceroy V|
sufre un incremento repentino.

El refuerzo transversal en elementos de concreto armado no sélo incrementa la resistencia al
corte de la pieza sino que provee confinamiento al concreto. Este le confiere una mayor resis-
tencia a la compresién y aumenta la capacidad de giro de las rétulas plasticas de estructuras
estaticamente indeterminadas. En zonas de alto riesgo sismico, se toman previsiones especiales
en cuanto a su distribucién, para garantizar la ductilidad del sistema. El refuerzo transversal,
asi mismo, restringe el crecimiento del agrietamiento inclinado, controlando la disminucién del
drea del concreto sometido a compresion y por ende el incremento de los esfuerzos en ella. Esto
le brinda una mayor capacidad de carga al elemento.
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Existen variables que influyen directamente en la determinacién de V . Entre ellas se tiene:

1. Resistencia del concreto a la traccion: Es un pardmetro muy importante pues las fisuras se
producen por una falla del concreto en tensién. En la formulacién presentada se suele
asociar la resistencia a la traccion al término (/f'_ pues, como se indic6 en el capitulo 2,
existe una relacion directa entre ellos.

[ B9 ]

Cuantia de acero longitudinal: Este factor juega un papel importante pues estd relacionado
con el nimero de grietas de flexién que se presentan. Mientras mayor sea la cuantia de
acero, menos grietas verticales se formardn, reduciendo la posibilidad que se inicie la
formacién de fisuras de flexo-traccidén.

3. Esbeltez del elemento analizado: La capacidad de agrietamiento inclinado disminuye con
el incremento de la esbeltez. Esta se puede expresar como la relacién claro de cortante/
peralte y para elementos simplemente apoyados sometidos a cargas concentradas es igual

a M/Vd. Este término se incluye en la formulacién presentada por el c6digo del ACI para
Ja determinacion de V .

4. Carga axial: La carga axial de compresién incrementa la resistencia del concreto a la
fuerza cortante, mientras que la de traccién la disminuye.

5. Puntos de corte de varillas longitudinales: Los puntos donde las varillas longitudinales son
cortadas estdn sometidos a fuertes concentraciones de esfuerzos que ocasionan una dismi-
nucién de la carga de fisuracién diagonal.

6. Tamano del elemento: Mientras mayor es el tamafo del elemento, menor es la carga de
agrietamiento diagonal.

En la seccién 11.3 del cédigo del ACI se presentan las expresiones que permiten determinar la
resistencia del concreto al corte para diferentes situaciones, Estas se detallan a continuacién.

I. Para elementos sometidos a fuerza cortante y momento flector:

v.d
V. =[050f", +176p, M#}»wd (6-5)

(ACI-Ec(11-5))
donde: p.=A./b.d

El término V d/M no se considerard mayor que la unidad. La resistencia al corte del concreto
no serd mayor que:

V. £093f' b, d (6-6)

Esta restriccion se impone para limitar V_en las secciones sometidas a momentos flectores
pequefos. Los valores de V_y M corresponden a una misma combinacién de carga y son
evaluados en una misma seccion. La formula (6-5) presenta detractores que consideran que
sobrestima el valor de \/i mientras que subestima el efecto de p_. Asf mismo, se le critica
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El refuerzo transversal constituido por mallas electrosoldadas debe cumplir las condiciones
mostradas en la figura 6.13, tanto para estribos de uno o dos brazos.

25¢m

i
L . .
i <d/4

25crn]

25em

<d/4

i [56/4

(dw: Diémetro
de alambre)

]

(a) Estribo en U de
malla electroscldodo

2 ciombres horizontales
(arriba y abaojo)

P Y— 25¢cm.
d/2

P 2d/4

1 29cm.

Mglla electrosoldado — 2d/4
lisa o corrugada 25cm.
Refuerzo principal——<y 25cm.

k]

\\Alombre exterior por debajo
del refuerzo principal inferior

(b) Estribo de un solo brozo
de malla electrosoldado

Figura 6.13. Algunos tipos de estribos fabricados en base a malias electrosoldadas

6.3.3 Resistencia al corte aportada por el acero transversal (V)

La resistencia al corte del refuerzo transversal se determina analizando la fuerza ejercida por el
acero a lo largo de una fisura diagonal como la mostrada en la figura 6.14. El refuerzo estd
inclinado un dngulo & respecto al eje del elemento y estd sometido a su esfuerzo de fluencia.
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Figura 6.20. Distnibucién del refuerzo longitudinal negativo en vigas peraltadas

6.4.2 Diseiio por corte de vigas peraltadas segin el cédigo del ACI

La resistencia nominal al corte estara limitada a:
V. = 2.65\}1'", b d (6-29)

La seccidn critica de la viga peraltada se tomard a 0.151 de la cara de apoyo para vigas con
carga uniformemente repartida y a 0.5a, para vigas con cargas concentradas, donde a es la
distancia de la carga concentrada al apoyo. La seccién critica no se ubicard a una distancia
mayor que d de la cara de apoyo.

La resistencia del concreto al corte, mientras no se efectie un célculo detallado serd igual a:

V, 053, /Fbd (6-31)
(ACI-Ec(11-3))
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Acero principol anclado
dobléndolo horizontalmentea

Figura 6.27 Anclaje horizontal del refuerzo principal en consolas

En este caso, ¢ = .65 pues el concreto se disefia para resistir el aplastamiento. No se considera
0.75 como se indic6 lineas arriba pues la plancha de apoyo no forma parte del disefio de la
consola propiamente dicha. Si el braquete se disena para fuerzas horizontales N _la plancha de
apovo debe soldarse al refuerzo A_. En todos los casos, se recomienda que la distancia de la
plancha al borde de la consola sea mayor que 5 cm.

Por otro lado, la proyeccion del borde exterior del apoyo no deberd extenderse mds alld de la
cara interior de la varilla de acero transversal de anclaje si éste existe ni mds alld de la porcién
recta del acero principal.

Las varillas ubicadas en la zona de compresién de la consola {A’)) no son contempladas por el
c6digo, sin embargo, se acostumbra tomar: A’ = 0.002b_L o en su defecto, 2 varillas #4, donde
L es la distancia de la cara del apoyo al borde de la consola. El didmetro de este refuerzo debe
ser mayor o igual que el de los estribos horizontales.

6.6.2 Otras consolas

Las consolas con relaciones a/d > 1 y < 2 se disefardn de acuerdo al apéndice A del c6digo
como veremos en el capitulo correspondiente.

El c6digo también permite que las consolas con relaciones a/d < 1 y con N_ £V, también se
pueden disenar de acuerdo al apéndice A.
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L>V /(0.85¢f b_)=55000/(0.85x0.65x350x35)=8.13 cm.

Se tomard conservadoramente, un ancho de plancha de 9 cm. En la figura 6.37 se muestra el

detallado final de la consola.

Vu

v

0.09m.

548
-\ Nu

0.20m.

7/ \_2#5

#5@0.05m.

f

Figura 6.37. Ejemplo 6.4
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El agrietamiento de la seccidon se inicia cuando el punto mds esforzado alcanza un esfuerzo
cortante igual a la resistencia a la tensién de! concreto. El esfuerzo maximo se estima a través
de la expresién (7-1). Puesto que el concreto no tiene comportamiento ni puramente eldstico m
puramente plastico, se asume un valor de ¢y igual a 0.333 el cual es el limite entre ambos. De
este modo se obtiene:

*

Tmux-y
T=—m 2 (7-3)
3

La resistencia del concreto a la tension es aproximadamente igual a l_6,ff‘c . Reemplazando en
{7-3) se obtiene:
T, =053/f' x’y (7-4)

donde: Tu: Torsor critico.

Se denomina torsor critico al torque que inicia el agrietamiento en un elemento sometido a
torsién pura.

El concreto simple sometido a torsién pura presenta fisuras helicoidales a 45° cuando se excede
la resistencia del concreto. Las fisuras son de naturaleza similar a las observadas por corte, sin
embargo, su distribucion es diferente.

Después de producirse el agrietamiento la resistencia al torque del concreto disminuye a aproxi-
madamente el 40% del T _. Si el elemento no cuenta con refuerzo en el alma fallara fragilmente.

7.2.2 Elementos de concreto armado con refuerzo en el alma

El comportamiento de los elementos con refuerzo en el alma después del agrietamiento es
explicado a través de dos teorfas. La primera, denominada la teorfa de flexién asimétrica,
fue presentada por primera vez en 1959 por Lessig. Posteriormente fue desarrollada por
Hsu en 1968 y las expresiones deducidas por €l fueron la base de la formulacién presen-
tada por el c6digo del ACI hasta su peniltima versién. La segunda teoria denominada la
analogia de la armadura fue presentada por Rausch en 1929, A lo largo de los afios ha sido
objeto de numerosos estudios y su desarrollo méas simplificado ha sido presentado por
Solanski en 1983, Esta teoria es la que sirve de base para el disefio por torsién propuesto
actualmente por el cédigo del ACIL

Teoria de la flexion asimétrica

Esta teoria parte de la hipétesis que todo tipo de seccidn, ya sea sélida o hueca, puede ser
analizada como si1 fuera del primer tipo. La figura 7.4 muestra un elemento de seccién
rectangular de concreto armado sometido a torsién, el cual cuenta con refuerzo en el alma
constituido por estribos. El elemento presenta una fisura diagonal y una regién sometida a
compresion, la cual estd sombreada. El torsor resistido por los brazos horizontales del
refuerzo es:
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Fisuras %

Diegonales de concreto

o compresién Varillas
longitudinoles

Figura 7.6. Idealizacion del elemento de concreto armado sometido a
torsion segun la teoria de la armadura

T= (1-7)

donde: T:  Torsor aplicado

A Area encerrada por la linea del flujo de corte en las paredes de la secci6n
(figura 7.7).

. Espesor de la pared de la seccion tubular en el punto donde se esté calculando

el esfuerzo.
Fivjo de cortc-\

Ao ‘ol

Figura 7.7. Significado del pardmetro A

En el caso de secciones llenas, es necesario definir el espesor de una seccion hipotética equiva-
lente. El Comité Europeo del Concreto propone tomar:

(=2
P
donde: A:  Area de la seccién sélida.

p:  Perimetro de la seccion sélida.

Para las secciones huecas, el valor de 1 serd el espesor de la pared de la seccién siempre que no
exceda A/p.
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Para asegurar el desarrollo del torsor Gltimo, prevenir la excesiva pérdida de rigidez a la torsién
y controlar el ancho de las grietas, el espaciamiento entre estribos estd limitado a:

P

I

T —

8

El refuerzo transversal se llevard la distancia (b, + d) mds alld del punto en que ya no se le
necesita.

en la expresién anterior se deberd cumplir:

LY (7-26)
S f
¥
El fierro longitudinal tendrda un minimo:
AZ133(F A (A)p, f, (ACI-11-24)

f s f

¥ ¥
Las varillas de acero longitudinal deben ser de denominacion mayor a la #3 y su didmetro,
mayor que 8/24. El espaciamiento maximo de este refuerzo es 30 cm,

Dado que el fisuramiento del concreto en torsidn produce fisuras helicoidales es preciso colocar
estribos mas alla del punto donde tedricamente se requieren, hasta una distancia adicional igual
a b+d. donde b, es el ancho de la porcién de la seccion transversal que contiene los estribos que
resisten la torsién, El refuerzo longitudinal debe anclarse en sus dos extremos.
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el cual es determinado a través de la expresion (7-21):
A f
A = ——-‘—Phl?_-“—] cot’d
8
¥l

A =1.29/15x200x4200/4200x1 =17.2 cm’,

El refuerzo longitudinal minimo es:

A 13NPA, [A o I
Imin fy{ S h f,-[

A,.=1 .33x16.73x2800/4200-1.29/15x200x1 = -2.37 cm’< 14.20 cm?,

En la expresion anterior, el término A /s =1.29/15=0.086 no puede ser menor que 1.76b_/f =1.76x40/
4200=0.017 (OK). El refuerzo longitudinal estard constituido por 9 varillas #5. '

Tramo CD: En este tramo, el momento torsor Gltimo es T =608000 kg-cm. No se requiere
considerar la fuerza cortante ya que en el tramo ABC donde su efecto era mds critico, era
resistida fntegramente por el concreto.

Siguiendo el mismo procedimiento que en el tramo ABC, se obtiene:
A /s=608000/(0.75x2x1445x4200)=0.067.
Al igual que en el tramo ABC, se colocardn estribos #4. El espaciamiento serd:
$=1.29/0.067=19cm. <s__ =25 cm.

Se verifican los esfuerzos en el concreto:

\l 1010, (608000x200)" 55 3 33 3
40x54) | 1.7x1700°

y se chequea el refuerzo minimo por torsiéon y corte.
(A+2A) =02 f‘cbwslf, =0.2x 16.73x40x19/4200 = 0.6lcm® <2x1.29 = 2.58 cm’,
(A +2A)23.5b s/f =3.5x40x19/4200=0.63 cm?
El refuerzo longitudinal estd dado por:
A =1.29/19x200x4200/4200x1 =13.58 cm’.
A, =1.33x16.73x2800/4200-1.29/19x200x1=1.25 cm*<13.58 cm™.
Este refuerzo serd provisto por 7 varillas #5.

Tramo DE: Este tramo corresponde a la porcién de viga que no requiere refuerzo por torsion. La
seccién que se encuentra sometida al momento torsor minimo a considerar, igual a 1254 kg-
m. estd ubicada a x del apoyo:

x=3-3x125400/912000=2.59 m.
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entre 1450 y 1950 kg/m’, los minimos presentados se multiplicardn por (1.65-0.0003w ) pero
este factor no serd menor que 1.09, donde w_es el peso del concreto en kg/m'. Para los concre-
tos con pesos entre 1950 v 2300 kg/m* no se define factor de correccién pues éste se aproxima
a la unidad y por lo tanto se desprecia. Ademads, si el acero tiene un esfuerzo de fluencia
diferente que 4200 kg/em?, los peraltes minimos se multiplicardn por (0.44f /7000).

El segundo método para el control de deflexiones consiste en estimar su magnitud y verificar
que no exceda los limites propuestos por el cédigo (ACI-9.5.2.6). Las flechas méiximas permi-
tidas se presentan en la Tabla 8.2.

Tipo de elemento Deflexién considerada Limitacion
I. Techos llanos que no soportan ni estan | Deflexién instantdnea debida
ligados a elementos no estructurales que a la aplicacién de la carga /180
puedan ser danados por deflexiones viva,

excesivas,

2. Pisos que no soportan ni estan ligados a | Deflexidn instantdnea debida
clementos no estructurales que puedan a la aplicacién de la carga 1/360
ser danados por deflexiones excesivas. viva.

3. Techos o pi1sos que soportan o estin liga-

dos a elementos no estructurales que 17480
puedan ser daiados por deflexiones Parte de Ia flecha total que
excesivas. ocurre después de la
colocacion de los elementos
4. Techos o pisos que soportan o estan liga- no estructurales.
dos a elementos no estructurales que no 11240

se danan con deflexiones excesivas.

Tabla 8.2 Deflexiones maximas permitidas por el cédigo del ACI (ACHE-Tabla 9.5.b.).

La deflexién limite propuesta en el caso | no es suficiente para evitar el estancamiento del agua
en techos. Para los casos 3 v 4, la deflexion a considerar serd calculada reduciendo la flecha a
largo plazo determinada por el método expuesto en la seccion siguiente menos la flecha que
ocurre antes de la colocacion de los elementos no estructurales. En el caso 3 las deflexiones
podrin exceder los limites propuestos siempre que se demuestre que los elementos no estructu-
rales no resultardn danados. Las estructuras asociadas al caso 4 también deberdn verificarse
para el caso 1.

8.1.2 Calculo de deflexiones

Las deflexiones de los elementos de concreto armado son funcién del tiempo y por lo tanto
pueden ser de dos tipos: instantineas y a largo plazo. Las primeras se deben fundamentalmente
al comportamiento eldstico de la estructura y se producen inmediatamente después que las
cargas son aplicadas. Las segundas son consecuencia del creep y contraccién del concreto y son
ocasionadas por cargas sostenidas a lo largo del tiempo. Las deformaciones a largo plazo
pueden llegar a ser el doble de las deformaciones instantdneas.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



1
=
s

¢=0.851 4y #0151 con

le =0.701  #0.15 (1 1+ 12 )

.1 ?‘m l.z

L -

Figura 8.4. Vanacion del momento flector en elementos continuos

Para superar esta situacién, el cédigo del ACI propone que el momento de inercia efectivo de
un miembro continuo sea igual al promedio de las inercias efectivas de la seccién de mayor
momento positivo y las de mayor momento negativo. Para elementos prismdticos simplemente
apoyados, el momento de nercia efectivo serd el correspondiente a la seccién central del ele-
mento y para los volados, ¢l momento de inercia serd considerado en el apoyo (ACI-9.5.2.4).

Alternativamente, se puede emplear las siguientes expresiones para determinar la inercia efec-
tiva en elementos continuos en uno o los dos extremos (Ref. 24):

« Para miembros continuos en ambos extremos:

I.=0701_ +0151_ +1_,) (8-5)
+ Para miembros continuos en un extremao:
lt_ = 0-85[¢m +0.151 con {8-6)
donde: I : Momento de inercia efectivo al centro de la luz.

[14]

I . lc_,: Momentos de inercia efectivos en los extremos continuos del elemento.

el

| i Momento de inercia efectivo en el extremo continuo,

e

El momento flector, M , empleado para la determinacién del momento efectivo es el que corres-
ponde a la envolvente de esfuerzos, es decir, al mayor momento proveniente de las combinacio-
nes de cargas actuantes utilizadas. Si se hace uso de los momentos determinados a través del
método de los coeficientes del ACI, presentado en el siguiente capitulo, las deflexiones tienden
a ser sobrestimadas. Si utilizando este procedimiento no se satisfacen las flechas maximas
permitidas es necesario efectuar un anélisis mas exhaustivo.
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Ademas indica que:
2817
f\
Esta reglamentacion es adicional a lo que manda el ACI para losas en un sentido s < 3 h y para
losas en dos sentidos s < 2 h.

s €305

{8-9)

EJ esfuerzo de trabajo del acero se estima a través de la siguiente expresion:

M

I (8-1)
A, (d—=c /3)

donde M es el momento bajo cargas de servicio, es decir, sin amplificar v ¢ se estima a través
de la expresion (8-3). Alternativamente, se puede asumir que acero trabaja al 2/3 de su esfuerzo
de fluencia, es decir, I = 0.67f .

Estas formulas estan basadas en rajaduras maximas de w < 0.041 ¢m. para estructuras interiores.

Aunque el ACI no lo indica, para otros anchos de rajaduras se puede tomar:

38 (2817 w
§ € “_l_l -2C | — (8-11)
f © ) 0041
[2817] W
s <| 305 8-12
f 0.041 : ‘
% Parn cSIUCTUTE BXIBTIDTCS. <vionimisssmasmmnistais s ssamuasiviussmmsp driss s riasneays w < 0.033 cm.
* Para estructura sometidas a ataques qUiImiCOS .....ccccoovvicreveiirenecnennes w < 0.018 cm.

* Para estructura sometidas a agua de mar o salpicaduras de agua
AE MYBI ccicusnosmsiminsuss oo e S s v A S B R S SR w < 0015 cm.

* Para estructuras retenedoras de liquidos en condiciones
FUDTENIRIEES: oorcowomomminic s kosns i i AW A S R SR S AP 53 — w < 0.025 cm.

» Para estructuras retenedoras de liguidos en condiciones
SEVEIRAS .icvarersrirseasasarasssarnarnansasnses o P wo= 0,020 ¢m.

A

* Para estructuras con presion de 3gua ...ciaanaaniisianss w < 0.010 cm.

1A

8.2.2 Vigas de gran peralte

Si el peralte de una viga, A, es mayor o igual que 90 cm. el elemento debera ser provisto de
refuerzo adicional en sus caras para evitar el fisuramiento que se pudiera producir en ellas al
estar desprovistas de acero. El codigo sugiere que este refuerzo se reparta en la mitad inferior
del elemento (ver figura 8.8), en ambas caras de la viga v su espaciamiento s entre barras
longitudinales adicionales serd el que mandan las formuas (8-8) y (8-9).
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1 =0.7x3580210+0.15x(5290080+3458045)=3818366 cm*

La deflexidn en la seccién central de la viga es:
* Debida a la carga uniformemente repartida:
A =5SwL*/(384EI)=5x(6250+5350)/100x800%/(384x252670x3818366)=0.64 cm, ()
* Debida al momento en A:
A=M, LY(16ED)=(24750+21185)x100x800%/(16x252670x3818366)=0.19 cm. (D
*  Debida al momento en B:

A3=MBL3!( 16ED=(29900425595)x100x800°/(16x252670x3818366)=0.23 cm. ( T
Finalmente, la deflexi6n instantdnea total es:
A=0.22cm. )

La deflexién a largo plazo es igual a la flecha instantdnea multiplicada por el factor A el cual
depende de &y p’. El primero se tomard igual a 2 pues se estd evaluando la deflexién para un
periodo de aplicacién de la carga mayor de 5 afios. La cuantia de refuerzo en compresién es
igual a 0. Por lo tanto, el factor A es igual a:

A=E/(1450p")=2/(1+50x0)=2
La flecha a largo plazo es:

A=k =2x0.22=0.44 cm (1)
Y la flecha total a largo plazo es:

A+A00=0,22+0.44=0.66 cm (1)



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



Si ¢l apoyo es una COMMBA ......ccciiimmiscsnississmasssisinisssmmsssissmmnisinenssnes W1 16
« Corte en el tramo exterior en la cara del primer apoyo interior .............. 1.15w ] /2
« Corte en los apoyos restantes ............... T A e U 08 w172

En la figura 9.2 se muestra mds claramente cada condicién de apoyo.

IIII HERE

Extremo no ]
solidario con
el apoyo " " ”

I
%%‘

w12
11
A Wy A Wy A
— [T 1T T
solidorio con 3
el opoyo n
| | A
h_ AR
14
A Wy A Wy A Wu A
romos I O
intericres

— I A@A

Figura 9.2.(a) Método de los coeficientes del ACI: momentos positivos
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método de las lineas de influencia basta con conocer su forma cualitativamente. Esta se
puede determinar muy facilmente a través del principio de Mueller-Breslau, el cual se
fundamenta en la teorfa del trabajo virtual. La deduccién de este principio no es objetivo
del presente trabajo.

El principio de Mueller-Breslau establece que la linea de influencia de una determinada fuerza
interna tiene la misma forma que la deformada del elemento sometido a un desplazamiento
unitario en la direccién de dicha fuerza. Por ¢jemplo, en la figura 9.4 se muestra la deformada
de un miembro continuo de 4 tramos al cual se le ha aplicado una rotacién unitaria sobre el
apoyo B. La deformada bajo esta solicitacion tiene la misma forma que la linea de influencia
del momento en el apoyo B. Del mismo modo, un desplazamiento unitario en la seccién central
del tercer tramo, genera una deformada que es similar a la linea de influencia de la fuerza
cortante en ese punto.

A B ¢c L 0
D7 57 Hr O i

A i

W ~——— Linea de influencio de Mg

_./—_-_‘_“\ T —, - . -
\\_.//A-t Linec de influencic de Vg

Figura 9.4. Principio de Mueller-Breslau

Basado en los criterios presentados previamente, ¢l cédigo del ACI recomienda (ACI-8.9):

Para dcterminar el mayor momento negativo sobre un apoyo se debe considerar que la
carga permanente se aplica sobre todo el elemento y la carga viva en los tramos adyacentes
al apoyo (ver figura 9.5).

Para determinar los mdximos momentos positivos en el centro de un tramo se debe consi-
derar que la carga permanente actia a todo lo largo del miembro y la carga viva en el tramo
y los dos tramos alternos vecinos.

9.4 REDISTRIBUCION DE MOMENTOS

En la seccion 9.1 se indicé que el cédigo recomienda el empleo del método eldstico para el
andlisis de estructuras de concreto armado. Sin embargo, tomando en cuenta el comportamien-
to ineldstico del concreto, el ¢6digo establece criterios para considerar la redistribucion de
esfuerzos propia de estructuras que trabajan en el rango ineldstico.
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9.5 VIGAS SIMPLEMENTE APOYADAS Y VIGAS CONTINUAS

En esta seccion y las que siguen se pretende presentar algunos criterios para el diseio de vigas,
losas macizas y losas nervadas armadas en una direccion.

En principio, los peraltes de las vigas se dimensionan a partir de los requerimientos minimos
para ¢l control de deflexiones. Para luces de hasta 7 m. la relacién entre ancho y peralte se suele
tomar entre 1/2 y 2/3. Para luces mayores, son mas convenientes vigas delgadas y peraltadas,
en las que la altura total es 3 6 4 veces el ancho de la seccidn.

Las vigas se analizan por cualquier método eldstico o haciendo uso del método de los coeficien-
tes del ACI, si se satisfacen los requisitos para su utilizacion. En el primer caso, se debe
considerar el efecto de la alternancia de cargas. En este caso, también es posible efectuar
redistribucion de esfuerzos, buscando igualar los momentos negativos de las vigas que llegan
a un apoyo. No es necesario considerar la rigidez torsional de los elementos perpendiculares a
la viga anahizada a menos que sea comparable con su rigidez a la flexion.

El diseno de Ias vigas involucra las siguientes etapas:
1. Cilculo del refuerzo longitudinal.

2. Cilculo del refuerzo transversal por corte.

3. Cilculo del refuerzo por torsion.

Determinacion de los puntos de corte del acero y detallado del anclaje del refuerzo.

el

Control de deflexiones y control de rajaduras.

Las vigas no suelen tener problemas de pandeo lateral, atin si son delgadas y peraltadas, a
menos que estén sujetas a momentos torsores elevados. Para evitar este efecto, el cddigo sugiere
que las vigas tengan arriostramiento lateral espaciado a no mdés de 50 veces el ancho mis
estrecho de la zona en compresién (ACI-10.4). En caso de presentarse torsién considerable, este
espaciamiento debe reconsiderarse.

En las dltmas versiones del ¢6digo se presentan criterios para lograr la denominada “integri-
dad estructural” (ACI-7.13). Son recomendaciones sencillas para el detallado del refuerzo en
algunos miembros de la estructura de modo que se evite que el colapso de un elemento de
soporte o una falla localizada, generada por una sobrecarga extraordinaria, se propague y
afecte a toda la estructura.

Por integridad estructural, el c6digo sugiere que las vigas perimetrales estén provistas, en
toda su extension, de refuerzo positivo igual o mayor a un cuarto del acero positivo reque-
rido en el centro de la luz y por refuerzo negativo igual o mayor a un sexto del acero
negativo provisto en el apoyo. Este refuerzo debe contar, entre apoyos, con estribos cerra-
dos anclados en el acero negativo con un gancho estindar a 135°. Si se requiere empalmar
el refuerzo longitudinal positivo, se empleardn empalmes clase A ubicados en los apoyos
o cerca de ellos. Si se trata del refuerzo negativo, éstos se ubicardn en el centro de la luz
y serdn de la misma clase.
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Refuerzo de temperaturo

y

17em
a 30em

Enm

Refuerzo principal de lo losa
Ladrillos huecos

Figura 9.12. Caracteristicas geométricas de una losa aligerada

encofrados metdlicos pues el Jadrillo actia como encofrado lateral de las viguetas.

Los ladnllos utilizados en losas aligeradas pueden ser de arcilla o mortero. En el mercado
peruano se pueden encontrar de las dimensiones presentadas en la Tabla 9.1.

Material | # de huecos | Ancho (¢cm) Largo {(cm) | Altura (¢m)
Arcilla 8 30 30 12
25 15
Arcilla 4 30 30 20
25
Mortero 2 30 25 12
15
20
25
30

Tabla 9.1 Tipos de ladrillos que se encuentran en el mercado peruano

En la figura 9.13 se muestran las caracteristicas de algunos tipos de ladrillos.

12 cm.-l
J

Figura 9.13. Tipos de ladrillos disponibles en el mercado
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9.8 ESCALERAS

Las escaleras y rampas son los elementos de la estructura que conectan un nivel con otro. La
comodidad que brindan al usuario depende en gran medida de su inclinacién. En este sentido,
es recomendable una inclinacién de 20° a 50°. Para pendientes menores lo usual es emplear
rampas.

Las escaleras presentan diferentes tipos de secciones como se muestra en la figura 9.16. Los
pasos miden entre 25 y 30 cm. y los contrapasos entre 16 y 19 cm. Como regla practica se
considera que una escalera bien proporcionada si cumple la siguiente relacion:

6lcm.€ 2¢c+p <64 cm.
donde: ¢:  Longitud del contrapaso.
p:  Longitud del paso.

e

Nariz
/

4a5cm.
I == Contrapaso

Paso

Contrapaso

B

Figura 9.16. Diferentes secciones de escaleras

Otras relaciones que se suelen utilizar para proporcionar escaleras son:

43cmsc+p<45cm

450 cm® €cxp <480 cm’

En escaleras curvas, las longitudes del paso y contrapaso se miden en la linea de huella, la cual
se ubica a 60 cm. del pasamano,

Uno de los tipos més comunes de escaleras es la que estd constituida por una losa que se apoya
en los dos niveles que conecta. Se emplea para luces pequeiias, de 3 a 4 m. Si las luces son
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Figura 9.21. Escalera autoportante

Wag

IREENER

/\Wac 9
T N

B L

Figura 9.22. Cargas para el diseio de estructuras autoportantes

Por su parte, la losa del descanso estd sometida no s6lo a la flexién generada por las cargas que
actian directamente sobre ella, sino a la torsi6n generada por las fuerzas de tensién y compre-
si0n en los tramos superior ¢ inferior de la escalera. Para que este torsor sea lo menor posible,
el refuerzo provisto para resistir la tensién en el tramo superior debe distribuirse 1o mas cerca
posible del borde interior del elemento (ver figura 9.23). De este modo se busca reducir el brazo
de palanca del par.

P As (lensidn)

4

- wakfyo

1

-~ Ny l
- / 9
] |
/ i o W =l

1

: /

A

Eje de lo molcro-/

Figura 9.23. Torsi6n en el descanso de escaleras autoportantes



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



242

Seccién Apoyo A Centro de Al | Apoyo 1 (Izq) | Apoyo | (Der)| Centro de 12

Coeficiente 1/16 1/14 /10 /11 1716

M, (kg-cm) 3104000 3547400 5606600 5096900 3928500

b 40 210 40 40 210

R (d=39) 2229 4.85 140.27 36.61 537

P 0.62% 0.13% 1.16% 1.05% 0.14%
En el apoyo 1 es posible efectuar redistribucién de esfuerzos. La mayor
variacién en los momentos en el apoyo es igual a:

20(1-(p-p")p,)=20(1-(1.16/3.35))=13.1%

El momento en el lado izquierdo del apoyo 1 se reducird en 13.1% y el
momento en ¢l lado derecho se igualard a este valor. El momento positivo
en ¢l centro de los tramos se incrementard segin corresponda

Redistribucién | 3104000 4281900 4872100 4872100 4153300

(kg-m)

R (d=39) 2229 5.86 34.99 34.99 5.68

p 0.62%<2.52%| 0.16%<2.52% | 1.00%<2.52% | 1.00%<2.52% |0.15%<2.52%

A (cm?) 14.63 19.82 23.6 23.6 18.59

A . (em?) 8.41 8.41 841 841 8.41

A (provista) 15.30 20,96 25.5 25.5 20.96

Varillas 3#8 38 y 246 548 5#8 3#8 y 2#6

V (kg) (cara) |31040 35696 34920

V (kg) 23400 23400 23400

V. (kg

{d de la cara) 26462 31118 30342

V.ikg) 11883 18091 | 17056

s (ecm) 296>s = 19.5<29.5 20.6<29.5

Estribos #3 295 ™

Estribos #3@27.5 cm. #3@19cm. [#3@20 cm.

(provistos)

. 0.98<1.42 0.68<1.42 0.71<1.42

Los estribos calculados se proveerdn hasta el punto donde la fuerza cortante es igual a ¢V /2.
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Se verificard que la viga satisfaga las condiciones para la utilizacién del método de los coefi-
cientes del ACL:

1. Niimero de tramos: 4 tramos> 2 tramos

2. Diferencia entre la longitud de los tramos adyacentes:
todos los tramos son iguales.

3. Cargas uniformemente distribmdas

4. Relacién carga viva/carga muerta: CV/CM=500/550=0.91<3

5. Elementos prismiticos

(OK)

(OK)
(OK)
(OK)
(OK)

Se cumplen las condiciones para la aplicacién del método de los coeficientes y por lo tanto serd

utilizado.

Calculo del refuerzo longitudinal y transversal: En la siguiente tabla se presenta el resumen
de los cilculos efectuados para el disefio del refuerzo longitudinal y transversal.

Seccidn Apovo a Centrodeab | Apoyob(lzq) | Apoyob (Der)| Centrodebe | Apovo ¢ (Tzq)
Coeficiente | 124 1714 1710 1711 1716 1711
M, (kg-em) | 123200 211200 295700 268800 184800 268800
R (d=9.5cm)| 1365 2340 3276 2978 2048 29.78
o 0.37% 0.65% 093% 0.84% 0.56% 0.84%
En el apoyo b es posible efectuar redistribucién de esfuerzos. La mayor variacidon en
los momentos en el apoyo es igual a:
2001-(p-p")p, =20(1-(1.04/3.35))=14.4%
El momento en el lado izquierdo del apoyo 1 se reducird en 14.4% v el momento en el
lado derecho se igualard a este valor. El momento positivo en el centro de los tramos
s¢ incrementard segun corresponda
Redistribu- | 123200 253800 253100 253100 200500 268800
cién (kg-m)
R (d=9.5) 13.65 28.12 28.04 2804 27 29.78
1
P 0.37%<2.52% | 0.79%<2.52% | 0.79%<2.52% | 0.79%<2.52% | 0.61%<2.52% | 0.84%<2.52%
A (cm’) 3.52 7.51 7.51 7.51 580 798
A (em®) | 00018x100x 225 225 225 225 225
125=2.25
A (provista) | 3.55 174 774 7.74 645 903
Varillas #3@020m, [#4@0.175m | #4@0.175m | #4@0.175m |#E@020m |#4@0.15m
V (kg)(cara) | 3285 3778 3285 3285
oV (k) 8007 8007 8007 8007
'V (kg) 3146<8007 3639<8007 3146<8007 3146
{d de lacara)
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Detalle del refuerzo v determinacidn de los puntos de corte del acere: No se presentard los
cdlculos efectuados para el corte del refuerzo pero el criterio es el mismo que en el caso de vigas.

Control de deflexiones: El peralte de la losa es mayor que el minimo requerido por el c6digo para
no efectuar el computo de deflexiones por lo que este cdlculo no es necesario.

El detallado final del refuerzo longitudinal se muestra en la figura 9.29.
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Pn
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i | T~ Centro plostico
|
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s po— f* el ceniroide de
d lo seccion

Figura 10.3. Seccién rectangular analizada en la seccién 10.2.2. y su andlisis

aplicado a un caso en particular: una columna de seccién rectangular con refuerzo dispuesto
simétricamente. En la figura 10.3, se muoestra la notacién utilizada en la formulacion presentada.

Para determinar la ecuacién que corresponde a la condicién de falla por compresién, se asume
un diagrama de deformaciones como el mostrado en la figura 10.4.a, el cual genera los esfuer-
zos internos mostrados. La capacidad resistente del elemento estard dada por la resultante de
las fuerzas desarrolladas en el acero y el concreto. Por lo tanto:

P, =085f"_ba+ A’ ' -A f, (10-3)
—08st balB_2) 4 ¢ [B_g h
Mn-O.SSbeQ(Z 2]+A,f‘(2—d]+A;fs[d—2] (10-4)

Los esfuerzos en el acero en compresion y en tension se determinan por semejanza de triangulos:

_ 0.003¢c—d’) E = 6117(c—d’) <

5 §

C

f t. (10-5)

C ¥

0.003(d - 6117(d-c)
f = J(Cd C)E,= 11 (Cd c -

Whitney propuso la siguiente expresién aproximada para determinar la resistencia a la compre-
sidn de una columna que falla en compresién:

AI; v t)llflc
P = T *(3he
- e |, 118
[(d-d')J*Oj [d]

Esta expresion es vilida para secciones con refuerzo simétrico dispuesto en una capa paralela
al eje alrededor del cual se produce la flexién.

Cuando la falla es balanceada, el refuerzo en tensién alcanza el esfuerzo de fluencia y simul-
tineamente. el concreto llega a una deformacién unitaria de 0.003. La deformacién en la
seccion es como se muestra en la figura 10.4.b. En este caso, la resistencia de la columna seré:
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cd, 3

Fig. 10.7 Variacion del factor ¢

Los diagramas de interaccién pueden expresarse en términos de esfuerzos. de modo que no
dependan de las dimensiones de la seccion. Estas curvas son especialmente utiles para el diseiio

de columnas. En el apéndice C se incluyen algunos de estos diagramas.

10.2.3 Diseiio de columnas cortas de concreto armado

Para estimar, en principio, las dimensiones de la seccion, se suele emplear expresiones como

las siguientes:
Para columnas con estribos:

A =2

P

[}

[

(.45 (f"_ - f) p,)
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Los estribos se distribuirdn verticalmente sobre la zapata o la losa del nivel infertor, a partir de
s/2. hasta una distancia similar por debajo del refuerzo horizontal mas bajo del elemento supe-
rior, viga o losa (ver figura 10.10). Si a la columna llegan vigas o consolas en cuatro direcciones,
los estribos terminardn a no menos de 7.5 cm del refuerzo horizontal mds bajo del elemento
menos peraltado.

Cuando se colocan pernos en la parte superior de las columnas o pedestales, se colocardn
estribos adicionales que rodeen por lo menos 4 fierros de la columna o pedestal, en los 12.5 cm
superiores consistentes por lo menos en 2 estribos # 4 6 3 estribos # 3,

Para pedestales, ver 14.3. Pedestales.

10.3.2 Columnas con refuerzo en espiral

El refuerzo en espiral consiste en varillas o alambres lisos de tamano adecuado para su manipuleo
y puesta en obra. Su didmetro serd mayor o igual que 3/8" y su esfuerzo de fluencia, menor que
4200 kg/cm® (ACI-10.9.3). La distancia libre entre espirales sucesivos serd mayor que 2.5 cm,
menor que 7.5 cm y mayor que 1 1/3 el tamanio del agregado grueso. Ademds, el paso del espiral
serd menor que un sexto del didmetro del nicleo de concreto.

24
275cm. S Hegon vigos o conwolos
! e los 4 descoionan,

)
S

s<iBdp{acers longituding)
a< 4By {astrivog]
scdmangidn menor de lo colemna

S5

" T l

Lar2
b d - Topoto o lona Ol rivel inferior

Figura 10.10. Distribucién de estribos en columnas

La hélice debe ser capaz de proveer una resistencia mayor que la resistencia dltima de la
columna. Para ello, el codigo recomienda:

045 F. [A' 3 (10-14)
p,=0. - - -
fyt Ac.h
(ACI-Ec(10-5))

Donde f < 7000 kg/em® Para f > 4200 kg/cm® se prohiben los empalmes traslapados.

La deduccion de esta férmula se presenta en la seccion 4.2
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Figura 10.13. Momentos de 2° orden en una columna biarticulada
sometida a compresion

Momentos de Z'orden

En 1744, Euler dedujo la expresién que permite calcular la carga critica de pandeo o carga de
Euler:

P = E?ﬂ (10-15)
donde: E: Moddulo de elasticidad del material

I:  Momento de inercia de la seccién en la direccién analizada

I:  Longitud de la columna

Dividiendo ambos términos entre el drea de la seccién, para obtener el esfuerzo en e! elemento
y reemplazando I por Ar®:

’E
(Vr): (10-16)

ko =ZH
A PA?

La relacion (/) se denomina esbeltez de la columna. Los elementos mas esbeltos pandean bajo
un esfuerzo menor que los elementos menos esbeltos. Conforme la esbeltez disminuye, el
esfuerzo de pandeo se incrementa. Puesto que la columna no puede soportar un esfuerzo
superior a su resistencia, existe una esbeltez a partir de la cual la falla se produce por resisten-
cia y no por pandeo.

La esbeltez que corresponde al limite entre ambos tipos de falla es:

L) -=
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10.4.2 Columnas esbeltas de concreto armado

Las columnas de concreto armado, por lo general, son poco esbeltas y su falla no se produce por
pandeo. Sin embargo, los momentos de segundo orden reducen la capacidad resistente de la
pieza y dependiendo de la esbeltez de la columna, dicha reduccién es considerable.

En la figura 10.18 se presenta una columna sometida a una carga £ con una excentricidad e,
igual en ambos extremos. El momento flector en el elemento es constante ¢ igual a Pe y genera
una deformada cuya configuracién corresponde, aproximadamente, a media onda sinusoidal.
Estas deflexiones conocidas como deformaciones de primer orden, incrementan la excentricidad
de la carga axial a lo largo del elemento y generan la aparicién de momentos de segundo orden
que ocasionan deformaciones adicionales.

En la figura 10.19 se muestra ¢l diagrama de interaccién de una columna, el cual como va se
indico, es la representacion grifica de las combinaciones de carga axial y momento flector que
ocasionan la falla del elemento. La falla definida por el diagrama de interaccién se produce
cuando se alcanza la resistencia del concreto y por lo tanto, es independiente de la esbeltez. Si
una columna corta es cargada progresivamente con una excentricidad constante, su historia de
carga puede ser representada por una linea, por ejemplo la linea de puntos OA. Los momentos
de segundo orden son muy pequeios pues la deflexién ocasionada por la flexiéon no es signifi-
cativa. La excentricidad, definida por la pendiente de la linea OA es pricticamente constante,
Por el contrario, en una columna esbelta, los momentos secundarios cobran importancia y la
excentricidad se incrementa con las solicitaciones. En este caso, la linea curva OB representa
la historia de carga. La excentricidad se incrementa gradualmente por lo que la curva se inclina
cada vez mis hasta alcanzar la falla. Si se presentara el caso poco comin de falla por pandeo,
la curva OC representaria su proceso de carga. Como se aprecia, la curva no intercepta el
diagrama de interaccion, ya que la columna nunca alcanza su resistencia maxima.

Deformada
q de qer orden

/
f/\
ﬂ Deformaoda

de 2 orden

Figura 10.18. Columna de concreto armade sometida a carga P. excéntrica
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Si los limites definidos a través de las expresiones (10-18) y (10-19) son superados, es necesario
disenar la seccién tomando en cuenta la reduccién de resistencia producida por los momentos
de 27 orden, por alguno de los procedimientos indicados por el ACIL

10.5 DISE!QO DE COLUMNAS ESBELTAS DE CONCRETO ARMADO
SEGUN EL CODIGO DEL ACI

Las columnas esbeltas segiin el c6digo del ACI se disefan por los mismos métodos que las
columnas cortas. La diferencia se encuentra en que los momentos de diseiio incluyen los efectos
de segundo orden. El c6digo propone dos métodos para su determinacion. El primero consiste
en efectuar un analisis de segundo orden en el que debe considerarse la influencia de las cargas
axiales, deflexiones, duracion de cargas, agnietamiento de las secciones, etc. Es sumamente
laborioso si no se trabaja con la ayuda de un computador y por ello se propone un segundo
procedimiento, denominado método de amplificacién de momentos, que consiste en incrementar
los momentos calculados en un andlisis de primer orden por un factor definido.

El cédigo del ACI establece que el método de amplificacién de momentos no debe utilizarse
para el disefio de columnas cuya esbeltez (ki /r) supere 100. Esto se debe a la falta de ensayos
scbre el comportamiento de este tipo de estructuras con la consigmiente incertidumbre respecto
a la validez del procedimiento presentado.

10.5.1 Método de amplificacion de momentos

El método de amplificacién de momentos se basa en un andlisis de 2° orden. Para tener una idea
del procedimiento seguido para la determinacion de los factores de amplificacion, éste serd
deducido para una columna biarticulada sometida a carga axial y momentos igoales en sus
extremos (ver figura 10.21).

Deformada
de 1* orden

B

\
‘ Pe P(agHde)

,,‘\\
’—i Momento de Momento de

Medic ondo ™ orden 2 orden
g sinusoidal

Figura 10.21. Diagrama de momentos de primer y segundo orden de una
columna sometida a flexo-compresién
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(10-25)
{ACI-Ec(10-10))
El término EI se considerard igual a:

0.2E‘_Is +El

&

El = L+ B, (10-26)
(ACI-Ec(10-11))
D4E I
- .-—--...—-.—-——c g -
El = I+ B, (10-27)

(ACI-Ec(10-12))
donde: E: Madédulo de elasticidad del acero.

I : Momento de inercia del refuerzo respecto al eje centroidal de la seccién bruta.

Mixima carga axial amplificada sostenida

Miixima carga axial amplificada

En forma aproximada se puede tomar B, = 0.6 por lo que EI = 0.25E 1 (ACI-R.10.12.3).

Si el elemento no estd sometido a cargas transversales entre apoyos el parimetro C_ estd
defimido por:

M
C,=06+04 M' 204 (10-28)

~
-

(ACI-Ec(10-13))
En caso contrarto, se tomard igual a la unidad.

El momento M, en la ecuacion (10-23) no se tomard menor que:

M, .=P.( 1.5+0.03h) {10-29)

2.min

(ACI-Ec(10-14))

En los elementos en los que M,  supere M,, el valor de Cm podrd ser determinado a través
de la expresion (10-28) o podrd asumirse igual a la unidad, indistintamente.

Método de amplificacion aplicade columnas de porticos con desplazamiento horizontal

No se toma en cuenta cuando:
Kl

u
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Es posible determinar una serie de puntos y establecer la forma de la superficie de interaccién.
Para ello. se asume un eje neutro con una inclinacién a respecto al eje centroidal y una distri-
bucién de deformaciones en la seccidn como se muestra en la figura 10.26. Con las deforma-
ciones asumidas, se calculan los esfuerzos en ¢l concreto y el acero, las fuerzas en ellos y
finalmente por equilibrio se determinan la carga axial y ¢l momento resistente, en X yen Y, de
la seccion. Este procedimiento se repite considerando otra distribucion de deformaciones y otra
inclinacién del eje neutro respecto al eje centroidal. Como se puede apreciar, este proceso es
laborioso y no es prictico.

Para simplificar el diseiio se han propuesto dos métodos a través de los cuales se puede estimar
la capacidad resistente de una seccién determinada sometida a flexion biaxial sin necesidad de
conocer la superficie de mteraccién de la columna. El primero se denomina método de la carga
reciproca o de Bresler, en honor a quien lo propuso: Boris Bresler y el segundo es el método del
contorno de carga, desarrollado por Parme, Nieves y Gouwens.

7 ' - . Diagramo de deformaciones
- £c=0.003 Diagrama de esfuerzos
y des1, ab

A
a1 1,
A ']
A 82
833

Figura 10.26. Esfuerzos y deformaciones en una seccion de una columna
sometida o flexién biaxial

10.6.1 Método de Bresler o de la carga reciproca

La superficie de falla representada por el diagrama de interaccion sobre los ejesP . My M
puede representarse de modo equivalente sobre un sisiema cuyos ejes sean P, e_y e_como se
muestra en la figura 10.27 o sobre un sistema con ejes 1/P, e y e como el presentado en la
figura 10.28. En el Gltimo caso, la superficie se denomina superficie de falla reciproca.
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En la figura 10.31 se muestra la curva adimensional, M_/M__ versus M_/M__definida por la
relacién (10-39). En ella se define un punto A, tal que: -

ux 0x = B
Nll.l)l Mﬂ')‘
y entonces:
Mux = BMU\
M, =BM,
Mux ye1=Fy, My _
)t & =
] | A
. r
=
3 Mox | Moy y1-8_
< un,*(uo,)(p )=1
B
45
3
0 Myx/Moy 1.0

Figura 10.31. Contorno de carga

El parametro B representa la fraccion de la capacidad resistente de la columna sometida a
flexi6n en la direccidn X que puede ser soportada simultdneamente a una fraccidn similar de la
capacidad resistente a la flexién en la direccién Y. Su valor oscila entre 0.55 y 0.90 pero se le
suele tomar igual a 0.65 para iniciar el disefio. En la figura 10.32 se muestra una grifica que
permite determinar el valor de B a partir de los momentos actuantes y los momentos resistentes
de la columna en las dos direcciones.

La curva preseniada en la figura 10.31 se puede aproximar a dos lineas rectas definidas por:

Mus M,,}
. SiM—m>M_m
M =M _+M [M“’ Iﬂ) (10-40)
@ o Ml B
M, M,
e Si M SE{—
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M /A F h=0.10
e/h=(3000/180)/60=0.28
th=60-12=48 cm.
y=48/60=08

Por lo tanto, Para v=0.8, p=1.0%. El drea de acero requerida es:

A =0.01 x40x60=24 cm’
Esta puede proveerse con 4 varillas #8 y 2 #5.
El refuerzo transversal consistird en estribos rectangulares cuyo espaciamiento esta dado por:

s€16d =16x2.54=40cm.

s<48d (estribo)=48x2.54x3/8=46 cm.
s€Menor dimension de la columna=40 cm.
Luego, la columna serd provista de estribos #3@40 ¢m.
(b) P =320, M =7 tn-m.
Asumiendo una cuantia de 2% para el predimensionamiento:
Ag)Puf((].f-lS(f'c +f}_r1))=0.651320000f(0.45x( 2104+4200x0.02))=1572 cnrv’,

Se considerard una seccién cuadrada de 50x50 cm. ya que el elemento estd practicamente
sometido a compresién pura. Los valores requeridos para ingresar a los diagramas de
interaccién son:

PnIAgf ' =0.97
M /A £ h=0.04
e/h=(700/320)/50=0.044
El refuerzo se distribuird en las caras mds esforzadas de la columna.
th=50-12=38 cm.
v=38/50=0.76

Utilizando el diagrama de interaccion correspondiente a 0.8 se obtiene que la cuantia reque-
rida es:

p=1%
A =1/100x50°=25 cm”,

Con 4 varillas #8 y 2 #6 se obtiene el drea de acero necesaria.
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En el extremo superior: W =L(EI/1 }VE(EN)=2x311E/2x420E)=1 48
Del nomograma de Jackson & Moreland, k=1.2.
La carga critica de la columna, Pa es igual a:
P =m’El/(kl )*
B=0
E.=15100x |’ =15100x16.73=252623 kg/em?
El=0.4x252623x40%12=2.156x10" kg-cm®
P =m’x2.156x10'%/(1.2x450)'=729728=730 tn.
La columna debe disefiarse para tres combinaciones de carga:
1.2D+1.6L
1.2D+1.0E+1.0L
0.9D+1.0E

Carga permanente + sobrecarga: Esta combinacién no genera desplazamientos considerables
del entrepiso y por lo tanto, no se requiere evaluar un factor de amplificacién de momentos.

P =1.2x20+1.6x15=48 .
M, =1.2x4.8+1.6x3.8=11.84 tn-m.
M, =1.2x2.4+1.6x1.9=5.92 tn-m.

Con M, v la carga axial iltima se disefia la columna con el procedimiento presentado en los
ejemplos previos.

Y=(40-12)/40=0.7
48000

KP/AL= 065 x a0 x 280 = 16
1184000

R=M/AF b= 565 x40 x 280 = *10

Del diagrama de interaccién C-22 correspondiente se estima una cuantia de 1%. Se asume que
el acero se distribuye en las caras més esforzadas.

Carga permanente + sobrecarga + sismo: Las cargas amplificadas son:
+  Combinacién 1: 1.2D+1.0E+1.0L

P =1.2x20+1.0x8+1.0x15=47 tn.

M, _=1.2x2.4+1.0x1.9=4.78 tn-m.
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§390.35m.

0.45m. : 648
246 —

Figura 10.37. Ejemplo 10.4
Ejemplo 10.5

Disenar una columna de seccién rectangular sometida a las siguientes cargas:

P = 160 tn.
Mml = 30 tn-m.
M =20 tn-m.

uy

No considerar efectos de esbeltez. Utilizar el método del contorno de carga. Considerar
f' =280 kg/em® y f =4200 kg/em’.

La columna se¢ predimensionard haciendo uso de la expresién (10-17) y considerando una
cuantia de 2%:

A‘>16{)000/(0.45x{ 28044200x0.02))=977 cm’.

Si la seccion estuviera sometida a flexion umaxial, se podria considerar una seccién de 35x35
c¢m. 0 una de 25x40. Sin embargo, en este caso, el cdlculo se iniciard con una seccién de mayor
drea 35x50 em.

El disefio por el método del contorno de carga consiste en estimar un momento equivalente que
pretende tomar en cuenta ¢l efecto de los momentos en las dos direcciones. Dependiendo de
la relacion entre M_/M__y b/h, se empleard las expresiones (10-40) 6 (10-41). Con el momento
equivalente se calcula el refuerzo en una direccién y en la otra se coloca refuerzo proporcional
a la relacién entre los lados de la columna. Finalmente, con la expresién (10-39) se verifica que
el elemento sea capaz de resistir las cargas aplicadas.

Para determinar el momento equivalente es necesario conocer los siguientes parametros:
M /M =20/30=0.67
b/h=35/50=0.70
Como M“&_/Mmt:b/h entonces se hard uso de la relacién (10-41). Asumiendo que B=0.65:
M_ =30+20x(50/35)x(1-0.65)/0.65=45.38 tn-m.
¥=(50-12)/50=0.76
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« Para mallas electrosoldadas, de alambre liso o corrugado no

TBYRERIE WS W UL cormnensmnmncas i sioa s csuss s s s oo oo s A =0.0012bh
El refuerzo minimo horizontal serd:
« Para varillas menores o iguales que la #5 y f 24200 kg/em® ... A, =0.0020bh
¥ himin
« Para cualquier otro tipo de vanlla..........ioimiimiimiimco s, A, . =0.0025bh
« Para mallas electrosoldadas, de alambre Liso o corrugado no
mayor gie WAl ¥ D31 nmimiasinaiiamio T A min=0-0020bh

El refuerzo horizontal minimo indicado es vilido para muros cuyas juntas estin espaciadas 7
m. 0 menos, Si el espaciamiento es mayor, los minimos serdn los indicados en la Tabla 11.1:

Distancia entre juntas Refuerzo minmimo
7-9 m. 0.0025bh
9-12 m. 0.0030bh
12-15 m. 0.0035bh
15-20 m. 0.0040bh

Tabla [1.1 Refuerzo horizontal mimimo de acuerdo a la distancia entre juntas.

El espaciamiento del refuerzo horizontal y vertical no serd mayor que tres veces el espesor del
muro nt mayor que 45 cm. El acero vertical no necesita estribos laterales si la cuantia del
refuerzo, respecto al drea bruta del elemento, es menor que 0.01 o si este refuerzo no trabaja a
compresidn.

En los muros de espesor mayor que 25 cm., el refuerzo horizontal y vertical debe distribuirse
en dos capas, como se muestra en la figura 11.2. Esta recomendacién no es vilida para los
muros de sétano. Aunque en los muros cuyo espesor es menor que 25 ¢m. no s¢ requiere que el
refuerzo se distribuya en dos capas, es conveniente hacerlo, para controlar el agrietamiento,
siempre que el espaciamiento v recubrimiento minime lo permitan.

r:zcm. i rzscm_
r<h/3 [~ réh/3
AintS1/2A5 1ot \*utE‘/ZAs totol
21/3As tot / $2/3As totol

e L

Lodo interior h325cm Lodo exterior

Figura 11.2. Distribucién del acero en muros
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Al igual que para columnas, existen diagramas de interaccion para el disefio de muros los cuales
constituyen valiosas ayudas para el proyectista. Algunos manuales de disefio en concreto arma-
do, presentan diagramas de interaccién de muros rectangulares con refuerzo distribuido en una
o dos capas, como ¢l mostrado en la figura 11.5.

1.0+ As
{‘."-.'J'.,..‘.} h

0.8 .‘— — l 1

—
0.6+ P, =0.0015

Pn /febh fe=280kg/cnf
fy =4200kg/cm
0.4+
e/h=0.5
0.2+
e } + + }
0 0.05 0.10
Mg /f.bh

Figura 11.5. Diagrama de interaccién de muro rectangular (Ref, 31)

11.2.2 Esfuerzo cortante en muros de concreto armado

El esfuerzo cortante en muros es producido por cargas que actian perpendicular v paralela-
mente a Sus caras.

Esfuerzo cortante generado por cargas perpendiculares al muro

En estos casos, el muro se comporta como una losa. De acuerdo a la relacidn entre sus
lados y a sus condiciones de apoyo, funciona como una losa armada en uno o dos sentidos
(ver figura 11.6). Por lo general, se¢ busca que el concreto asuma el esfuerzo cortante
generado por las cargas actuantes. Si el muro se comporta como una losa armada en una
direccion, el procedimiento para verificar el corte es el presentado en el capitulo 9. Si
funciona como una losa armada en dos sentidos, ¢l procedimiento es el que se presentard
en el capitulo 15,

St el muro recibe cargas horizontales concentradas y momentos flectores como se muestraen la
figura 11.7, se debe verificar que la unién no falle por punzonamiento. El procedimiento de
verificacion se presenta en la seccién 15.8.
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Carga externa vertical sin amplificar

A= &
1. (12-6)

donde: A: Area de la cimentacion.

Conocida el drea. se definen las dimensiones de la cimentacion cuadrada, rectangular,
circular, etc. v se verifica la presidn en el terreno, haciendo uso de los criterios presentados
en la seccién 12,3, En esta etapa, se considera los momentos flectores transmitidos a través
de la columna o muro. Se verifica sé6lo las cargas de gravedad. Si los esfuerzos son supe-
riores a la capacidad del suelo, entonces es necesario incrementar las dimensiones del
elemento. Alternativamente, se puede emplear zapatas excéntricas de modo que la resultan-
te de la reaccién coincida con el alineamiento de la columna y la reaccién del suelo sea
uniforme. Si las cargas externas incluyen efectos de sismo, se realiza una segunda compro-
bacién. Bajo este tipo de cargas, que actdan por periodos breves de tiempo, la capacidad
portante del suelo se incrementa. Por ello se considera, para esta verificacién, que la
capacidad neta del suelo es:

qil‘l = 1'33q§ _Ylh' _‘thf -S/C

12.5.2 Reaccion amplificada del suelo

La reaccién amplificada del suelo se utiliza para el cdlculo de los esfuerzos en la cimentacion
y para la determinacién del refuerzo. La reaccién del suelo, sin amplificar, estd constituida por
¢l peso de la zapata, el peso del suelo, las cargas aplicadas directamente sobre el suelo (sobre-
carga, peso del piso, etc.) v las cargas provenientes de la columna o muro. Las tres primeras son
ocasionadas por cargas uniformemente distribuidas sobre la cimentacién mientras que la dltima,
por una carga concentrada. Por ello, las primeras no generan esfuerzos de flexion y corte sobre
la estructura, pues la accidn se opone a la reaccién, mientras que la iltima si (ver figura 12.7).

Las cargas que provienen de la columna o muro son amplificadas y con ellas se determina la
reaccién amplificada del suelo. Estrictamente, el cdlculo de los esfuerzos en la cimentacién se
debe efectuar con la distribucién de la reaccion que presente el suelo. Sin embargo, por simpli-
cidad, se asume que la presion del suelo es uniforme e igual al maximo esfuerzo que presenta
el terreno, como se aprecia en la figura 12.8. Esta suposicién es conservadora y simplifica el
cilculo en terrenos granulares.

12.5.3 Verificacion del corte

Para el disefio por corte, las cimentaciones se pueden estudiar como vigas chatas y anchas, o
como losas con comportamiento en dos direcciones. El primer caso, se denomina corte por
flexién y el segundo, corte por punzonamiento. El corte por flexién estd relacionado al compor-
tamiento unidireccional de la cimentacién mientras que el corte por punzonamiento se relaciona
con el comportamiento de la losa en dos direcciones. Por lo general, no se coloca refuerzo por
corte en cimentaciones sino se verifica que el concreto solo soporte los esfuerzos. En caso de ser
necesario, se incrementa el peralte de la zapata.
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12.5.4 Refuerzo longitudinal por flexion

La cimentacién funciona como una losa sometida a flexién en dos direcciones. El disefio del
refuerzo se efectiia considerando la flexién en cada direccién independientemente, analizando la
zapata como un volado.

La seccién critica para el disefio por flexién se ubica en la cara de la columna, pedestal 0 muro
si éstos sor: de concreto. En el caso de muros de albaiileria o elementos no solidarios a la
cimentacion se encuentra al centro de la cara del muro y su ¢je central. Si se trata de columnas
con plancha de base, la seccién critica se ubica a la mitad entre la cara de la columna y el borde
de la plancha (ver figura 12.11).

/Muro de concreto

: : | Columna
e
—_
I 1
{\I/.
Seccidn critico ra el Seccién critica ro el
disefio por flexién disefio por flexidén
uro de olbofileria
— Pedestal
[
Columng -~ -
Metdlica
lll\(‘l
Seccion critica ra el Seccion critica para el
disefio por ﬂex?éun disefio por flexién

Figura 12.11. Seccién critica para el disefio del refuerzo por flexion

El refuerzo longitudinal debe distribuirse uniformemente a todo lo largo de la cimentacién. En
el caso de zapatas rectangulares, el refuerzo paralelo a la direccién mayor debe ser uniforme.
Sin embargo, el perpendicular a éste debe concentrarse debajo de la columna, en una franja de
ancho igual a la menor dimensién de la zapata. La fraccién del refuerzo que debe ubicarse en

esta region estd determinada por la siguiente expresién:

(12-11)

wd

Ref. bajo la columna v 2
Ref. total en dimensién corta  ° P+ (ACI-Ec(15-1))
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y colocacion del acero principal. Este refuerzo controla el agrietamiento en esta direccion y le
da una cierta resistencia a la cimentacién en esa direccion.

Qpi<Qqc

I l . ;
Empuje pasivo
‘-l € ju ;\’/ del suelo
Empuje e H
pasivo t 7}
del suelo h

ot e

Figura 12.15. Efecto del empuje pasivo sobre la cimentacién

12.7 ZAPATAS SOBRE PILOTES

Las zapatas sobre pilotes son de concreto armado necesariamente. Para dimensionarlas, es
necesario conocer el nimero de pilotes que contienen. Si g es la capacidad de carga de los
pilotes y éstos trabajan de punta, el nimero de pilotes serd:

Niimero de pilotes = ——
qpulr
donde: P': Carga que baja por la columna mas el peso de la zapata, del terreno y la
sobrecarga.

Los pilotes se distribuyen uniformemente en la zapata, lo que determinard sus dimensiones. La
distancia centro a centro entre dos pilotes serd mayor que 90 cm. y que 2.5 a 3 veces el didmetro
del pilote (ver figura 12.16).

Si los pilotes trabajan por friccion, es necesario reducir la eficiencia del grupo ya que éstos
tienden a hundirse con el terreno que estd entre ellos. La eficiencia se determina, empiricamente,
a través de la férmula de Converse-Labarre:

d » "
Eficiencia del grupo = 1 - tg’ [__‘1] [ (=L +4m-1n }
§ 90mn

donde: d . : Didmetro del pilote.
s:  Distancia centro a centro entre pilotes adyacentes.

m: Numero de hileras de pilotes.
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Figura 12.17. Zapata sobre pilotes sometida a carga excéntrica

Después de verificar que las cargas en los pilotes no excedan su capacidad, se procede a disefar
la zapata. Coando la distancia entre el eje de cualquier pilote y ¢l eje de la columna es mayor
que 2 veces la distancia entre la parte superior del pilote y la parte superior de la zapata, el
procedimiento es el mismo que en el caso de zapatas aisladas. La tnica diferencia es que, en
lugar de trabajar con una carga repartida, se consideran una serie de cargas concentradas
generadas por los pilotes y ubicadas en sus centros de gravedad. Las secciones criticas para el
disefio son las mismas. En caso que la seccidn critica atraviese un pilote, como se muestra en
la figura 12.18, se considerard que el 100% de la carga del pilote genera esfuerzos sobre la
zapata si éste es tangente exteriormente a dicha seccidn. Si el pilote es tangente interiormente,
no se tomard en cuenta la carga del pilote. En un caso intermedio, la carga a considerar se
determina por interpolacién hineal. En las zapatas sobre pilotes, se verifica el punzonamiento
no sélo alrededor de la columna, sino también alrededor de cada pilote.

Otras zapatas que no cumplan los requisitos indicados, pedrdn disefarse por el mismo método
o de acuerdo al Apéndice A, en cuyo caso f_ debe cumplir lo indicado en A.3.2. (2-b)

Se debe verificar también el punzonamiento alrededor de cada pilote. Si la distancia libre entre
dos pilotes es menor que d, la seccién critica envolverd los dos pilotes.

12.8 ZAPATAS COMBINADAS

Las zapatas combinadas consisten en una zapata comuin a dos o mas columnas alineadas. Se
utilizan cuando la distancia entre €stas es reducida o cuando la capacidad portante del terreno
es tan baja que se requieren zapatas de gran drea lo que ocasiona que éstas se traslapen.

Las dimensiones de las zapatas de las columnas exteriores de una edificacion estd condicionada
por los limites de propiedad, generindose, por lo general, excentricidades en la zapata que no
pueden ser resistidas por la columna. La presién del suelo no es uniforme y en muchos casos,
es imposible conseguir que los esfuerzos sean menores que la capacidad portante del terreno.
En estos casos, es conveniente usar zapatas combinadas que unan la columna exterior con la
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ambos lados igual o mayor que la distancia entre este punto y el limite exterior de la columna
mis alejada (ver figura 12.19). Es conveniente que, cuando sea posible, la zapata se extienda
mds alld del borde de la columna para que la seccién critica por punzonamiento no sea dismi-
nuida. Definido el largo de la zapata combinada, la capacidad portante neta del terreno y las
cargas de gravedad, se determina el ancho de la cimentacién:

T

|

L/2 L/2

(a) Si las cargas P, y P, no tienen excentricidod
|
A | le

-

]

L/2 L/2

(b) Si las cargas P, y P, tienen excentricidad

Figura 12.19. Dimensionamiento de zapata combinada

P, +P,
§=——>o=L >
.7 (12-18)

donde: Ancho de la cimentacién.

S
L: Largo de la cimentacién.
Carga de gravedad que baja por la columna 1.

Carga de gravedad que baja por la columna 2.

Si las columnas resisten cargas sismicas, se efectia la verificaciéon por sismo en las dos direc-
ciones. En caso que la reaccién del terreno exceda su capacidad, se incrementa el ancho de la
cimentacién. También se verifica la excentricidad en la direccién perpendicular, en caso que
ésta exista. Este tipo de zapata requiere una verificacién adicional si la carga viva es mayor que
500 kg/m? como el caso de depésitos. Se analiza la reaccidn del terreno cuando se retira el 50%
de la sobrecarga de la columna 1 y el resto de cargas permanecen constantes. Se repite el
proceso pero con la otra columna. En caso que se exceda la capacidad portante del terreno, se
incrementa el ancho de la zapata.
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Los esfuerzos en la cimentacién, se obtienen amplificando los diagramas de momento flector y
fuerza cortante obtenidos del andlisis bajo cargas de servicio. El factor de amplificacién serd el
mayor de:

E = 14D+ L7L
e
D+ L
E = 0.75(14D+ 17L+187E)
E D+L+E
F = 09D+ 143E
) D+E

Los diagramas de momentos flectores y fuerzas cortantes en la direccién paralela al largo de la
zapata se muestra en la figura 12.20. Se puede considerar que las columnas son apoyos de tipo

cuchilla o se puede considerarlas con sus dimensiones reales. Esto reduciri los esfuerzos de la
cimentacion en estas secciones.

propiedad |

& ‘ H Resultante *{"i'
-—F'\/"— T —
LI
f T te
Linea de I I
I |

Diagroma de
Vi Fuerzas Cortontes

——

A P .
ﬂ i—i My Momie?\gro:mlglecteores
|| e |

Figura 12.20. Momentos flectores y fuerzas cortantes sobre zapatas combinadas

[

Antes de calcular el refuerzo por flexion, se verifica el punzonamiento y la transferencia de las
cargas de las columnas a la zapata. En caso de ser necesario se incrementa el peralte del
elemento. Si las columnas estdn pegadas al borde de la zapata serd necesario reducir la seccion
critica para la verificacién del corte por punzonamiento, como se muestra en la figura 12.21.
Definido el peralte de la estructura, se determina ¢l refuerzo por flexion como si se tratara de
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Seccién critico poro el diseflo de lo zopoto por punzonomiento
N

Se considero
inafectivo

N\

d/2 d/2 a/2
Figura 12.21. Reducci6n de la seccidn critica de corte por punzonamiento por efecto del
tamafio de la zapata

una losa. El refuerzo minimo es igual a 0.0018hS. Dependiendo de la separacién entre colum-
nas, el acero de flexion tendrd distribuciones diferentes (ver figura 12.22). En las secciones
donde no se requiera refuerzo por flexidn, se recomienda colocar acero adicional en la parte
inferior igual a la mitad o la tercera parte del requerido en la parte superior. Finalmente, se
verifica la longitud de anclaje del refuerzo.

me ‘[L"u —rg-u —[LPFU

| —

aEAARNNARANE T

/\ ’ A\ "
\/ u \Vg u

/\\/ R B
7);3“

!P‘Iu

—
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Vu
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Figura 12.22. Distintas distribuciones del refuerzo longitudinal en zapatas combinadas
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El siguiente paso del diseno es la verificacion del cortante por flexién. En caso de ser necesario,
se proveen estribos, los cuales se disefian como si se tratara de una viga. Por lo general, para
zapatas combinadas se utilizan estribos miiltiples y de didmetros grandes.

El refuerzo longitudinal paralelo a la menor dimension de la cimentacion se calcula consideran-
do que a cada columna le corresponde una porcién de la zapata. La parte de la zapata que
corresponde a cada una de ellas es la limitada por su borde mds cercano v la seccién de fuerza
cortante nula {(ver figura 12.23.a). Se recomienda distribuir el acero calculado en una franja
limitada por las secciones verticales paralelas a la cara de la columna a d/2 de ésta, como se
muestra en la figura 12.23.b y en el resto de la zapata acero adicional al doble del espaciamiento.
Se verifica la resistencia al corte por flexion en esta direccién aunque por lo general, no se
requiere refuerzo transversal en este sentido.

Seccion de fuerza
cortonte nula

1 T

I
b
1

]
-0

agq .. G anu

P J

{e) Reaccién del suelo para el disefio del refuerzo
lengitudinal paraolele al lado mayor

- ...._1,._
R s

l l
L_I_A_A_._._—A_-‘—Lu“-‘-‘——.—

{b) Distribucion del refuerzo

Figura 12.23. Refuerzo longitudinal perpendicular al lado mayor de la zapata combinada

12.9 ZAPATAS CONECTADAS

Las zapatas conectadas son mds usadas que las combinadas cuando se trata de reducir la
excentricidad que se presenta en la cimentacién de columnas exteriores. Cuando la columna
interior mds cercana estd algo alejada de la columna exterior y las cargas son pequenas, la
zapata combinada resulta larga, estrecha y sometida a momentos flectores elevados en el vola-



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



Caja de
Reluerzo
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Tubo hincodo Armaduro colocada  Tubo retirodo Pilote simplex
Tubo lieno de hormigén porcioimente

(o) Pilote fabricado "in situ” con tubo recuperable

Nivel de suelo
T — Chopa ondulado

' Copo poco resistente

Copo resistenie

(b) Pilote fabricodo "in situ” con tubo no recupercble

Figura 12.25. Pilotes de concreto vaciados “in situ”

compactacién del concreto. Entre éstos se tienen: pilote “Wolfsholz”, pilote Rodio, pilote Froté,
pilote Strauss, pilote Forum y pilote Benoto. Para evitar el desmoronamiento de las paredes de
la perforacién, se le rellena con bentonita que luego se recupera al ser desplazada por el
concreto. Estos pilotes presentan algunas ventajas, entre las que se tiene:

La perforacién permite conocer la naturaleza de los estratos del terreno.

2

No hay peligro que se presenten vibraciones en el suelo o en las edificaciones vecinas.

"

Existe la posibilidad de alcanzar grandes profundidades.

Estos pilotes no son recomendable en terrenos con pedrones que estorben la perforacion.
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dose entre dos guias verticales. Cuando llega al nivel del suelo se eleva sobre el fuste v se
reinicia ¢l roscado.

Estos pilotes presentan la ventaja de una rdpida instalacién y puesta en obra lo que con-
lleva rendimientos elevados. Se hace uso de matenial ligero v poco costoso para la coloca-
cién, suprimiéndose los ruidos y las vibraciones. Este tipo de pilotes tienen un campo de
aplicacién casi universal. Entre los principales se encuentran los pilotes roscados Grimaud.
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EJEMPLOS

Ejemplo 12.1

Disefiar la zapata mostrada en la figura 12.26. La columna es de 45x45 cm. y estd reforzada
con varillas #8. La carga que transmite es: P = 180tn.y P, =120tn. El peso especifico del suelo
es 1700 kg/m’ y su carga de trabajo es 2.5 kg/cm®. Ademads estd sometido a la accién de una
sobrecarga de 500 kg/m’. El concreto de la columna es de f’ =420 kg/cm’. Para la zapata
emplear f* =210 kg/em® y f =4200 kg/em’.

Columna de
0.45x0.45m. P
S/C=500kg/m

0.20m.

N

N~ Piso de concreto (h=0,10m.)

-——-‘-ﬂ

Figura 12.26. Ejemplo 12.1

Dimensionamiento de la zapata: El peralte de la zapata, en principio, debe ser capaz de permitir
el desarrollo del refuerzo en compresion de la columna. La longitud de anclaje en compresion
de una varilla #8 es:

| dh:O 08x2.54x4200/14.5=59 cm.
| a-20 004x2.54x4200=43 cm.

Por el criterio anterior, se considerard un peralte de 59+10=70 ¢cm. La capacidad portante neta
del terreno es:

q,=q.-hY-hy-peso del piso-S/C=2.5-20x1.7x10-70x2.4x10°-10x2.4x 10"
=2.5-0.034-0.168-0.024-0.050=2.22 kg/cm’
El drea requenda para que la reaccién del terreno no sobrepase la capacidad del suelo es:
A=(180000+120000)/2.22= 135135 cm’.

Puesto que la zapata no estd sometida a la acciébn de momentos, se considerard una zapata
cuadrada de 3.70 m. de lado. De este modo, la reaccién del suelo es:

q, =(180000+120000)/37(0°=2.19 kg/em’.

Reaccion amplificada del suelo: La reaccién amplificada del suelo es:
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oV =0.75x(1.1x14.5x460x70)=385193 kg.>V .
Por lo tanto, el nuevo peralte de la zapata es adecuado.
Refuerzo longitudinal por flexion: Se evalia el momento en la cara de la columna:

M =0.5x(2.98x370x162.5°)=14557765 kg-cm.

R, =14557765/370/70°=8.03
p=0.22%
A =0.22/100x370x70=56.98 cm?
A =0.0018x370x80=53.28 cm’<A .

Se colocardn 20 varillas #6 espaciadas a 19 cm. El espaciamiento mdximo del refuerzo sugerido
por el cédigo es:

s m=45cm°>] 9cm.

S m=3h=3x80=240cm.>l 9 cm.

Verificacion de la conexion columna-zapata y desarrollo del refuerzo: En la zapata, la resistencia
al aplastamiento es:

oP =0.65x0.85x210x45°x2=433755 kg=434 tn.>P,

El términd/ AJA =\,/l‘a.653.‘0.451 = 8.11 se ha considerado igual a 2 pues es el limite superior
que propone el cédigo.

Como se aprecia no existen problemas de aplastamiento en la unién columna-zapata y no se
requiere refuerzo adicional para la transmisién de cargas de un elemento a otro. Sin embargo,
por lo menos cuatro varillas de las columnas deben ser ancladas en la zapata.

El volado de la zapata a ambos lados de la columna es suficiente para permitir que su refuerzo
longitudinal desarrolle su mdximo esfuerzo sin necesidad de ganchos.

Ejemplo 12.2

Disenar la zapata mostrada en la figura 12.28. La columna es de 60x60 cm. y estd reforzada
con varillas #8. El peso especifico del suelo es 2000 kg/m’, su carga de trabajo es 1.9 kg/em’
y estd sometido a la accién de una sobrecarga de 400 kg/m’. Las fuerzas que son transmitidas
a la zapata son:

PD=90tn. MDx=16.5 tn-m.
PL=72 tn. MLx‘_'lS'O tn-m.

El concreto de la columna es de f’ =420 kg/cm?. Para la zapata emplear f’ =210kg/cm’ y
f =4200 kg/em’.
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A
Y
Por lo menos 0.20m.
4 vorillcs*\ i
’ i
‘17E“"- 0.80m.

= 23§6(cada direccién)=

3.70m.

2346

o3, 70m, ey

Figura 12.27. Ejemplo 12.1

Pisc de concreto (h=0.10m.)
= S/Cm400Kkg/m?

0.30m.

e 1] et

Figura 12.28. ejemplo 12.2

Dimensionamiento de lo zapata: La zapata analizada estd sometida a la accién de momentos
flectores y parte del refuerzo de la columna que sostiene podria estar en tensién. Por esta
razén, el peralte de la zapata debe ser mayor que la longitud de anclaje de las variilas de la
columna tanto en tensién como en compresién. La primera es siempre mayor y por lo tanto es
la condici6n critica. Sin embargo, si el acero de la columna se ancla mediante ganchos, la
longitud de anclaje en compresién pasa a ser determinante. En el ejemplo se considerard que
el refuerzo de la columna cuenta con ganchos y se verificard que el peralte de la zapata sea
mayor que la longitud de anclaje en compresién Bajo este criterio, el peralte debe ser por lo
menos 70 cm. al igual que en el ejemplo anterior.
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La capacidad portante neta del terreno es:
q.=q,-hy-h y-peso del piso-S/C=1.90-30x2x107-70x2.4x10*-10x2.4x107-0.04=
= 1.90-0.06-0.168-0.024-0.04=1.61 kg/cm?

El predimensionamiento de las dimensiones de la cimentacién se efectia mediante tanteos. Si
se estima una de ellas en 3.5 m., la otra se determina considerando;

q,, S=(90000+72000)/350+(16.5+15)x 10°x175/(1/12x350")=617.14
S$=617.14/1.61=383 cm.

Similarmente, para L=4.0 m., S=3.25 m. y para L=4.5 m,, $=2.8 m. Se tomard la ditima seccion
para el diseiio ya que es la que define una menor drea de cimentacidn.

Reaccion amplificada del suelo: Los esfuerzos en el suelo son iguales a:
q,,=162000/(450x280)+31.5x10°x450/2/(1/12x450°x280)=1.62 kg/cn?’.
q,,=162000/(450x280)-31.5x10°x450/2/(1/12x450°x280)=0.95 kg/cmy’,

La reacciéon amplificada del suelo es:

q, =(1.2x90+1.6x72)/(90+72)xq_=1.38q_ kg/em’.

Verificacion del corte: Por flexion, d=60 cm.:

V =1.38x135/2x(1.62+1.42)x280=79290 kg.

La resistencia del concreto al corte por flexién es:

OV =0.75x0.53x14.5x280x60=96831 kg >V

En la otra direccion:

V = 1.38x((1.62+0.95)x450/2x50=39899 kg.
¢V =0.75x0.53x14.5x450x60=155621 kg.>V_

Por punzonamiento, la seccidn critica se ubica a 4/2 de la cara de la veolumna cortante aplicada
es:

V =1.38x((1.62+0.95)x450/2x280-(1.37+1.20)x120/2x120)=197900 kg.
La resistencia del concreto al corte por punzonamiento es:
b =(60+60)x4=480 cm.
B.=60/60=1.0
a, =40 _
OV =0.75x(0.27x(2+4/1.0)x14.5x480x60)=507384 kg.
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oV=0.75x(0.27x(40x60/480+2)x14.5x480x60)=591948 kg.
oV =0.75x(1.1x14.5x480x60)=344520 kg. > V_
Refuerzo longitudinal por flexion: El momento en la cara de la columna es:
M =1.38x(1.62x195%/3+1.33x195%6)x280=11.19x10%g-cm.
Ru =11.19x10%280/6(°=11.10
p=0.30%
A =0.30/100x280x60=50.4 cm”.
A_ . =0.0018x280x70=35.28 cm’<A .

Se colocardn 18 varillas #6 @ 16 cm. El espaciamiento méximo del refuerzo sugerido por el
codigo es:

s =45cm>16 cm.
S, =3h=3x70=210cm>16 cm.
En la otra direccidn:
M =1.38x((1.62+0.95)x450/2x110%2)=4827809 kg-cm.
R =4827809/450/60°=2.98
p =0.08%
A =0.08/100x450x60=21.6 cm’.
Asmin=0.0018x450x70=56.70cm™>A .
El porcentaje de este refuerzo que se debe concentrar debajo de la columna es:
% de refuerzo=2/(B+1)=2/(450/280+1)=0.7
Debajo de la columna se colocara:
Area de acero debajo de la columna=0.77x56.70=43.66 cm*.

equivalente a 16 varillas #6 distribuidas en la franja de ancho igual a la menor dimensién de la
zapata. En el resto de la zapata:

A =56.70-16x2.85=11.10em’
Se colocardn 3 varillas #5 a cada lado de la franja central.

Verificacidn de la conexion columna-zapata y desarroilo del reflierzo: En la zapata, la
resistencia al aplastamiento es:
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OP =0.65x0.75x210x60°x2=835380 kg=835tn.>P,
El lerminO\fA: A, = d 2.802/0.60se ha considerado igual a 2.

No se requiere refuerzo adicional en la unién columna-zapata. En la figura 12.29 se muestra
el detallade final de la zapata disefiada.

A
¥
0.30m.
e 2.80m, ———f
P— 2.80mM, m———
| l 1846 I
| |
B Pep——ip
| |
l ' 2.80
.80m.
wo| | g | w0
St of I3
: Columna de :
l 0.60x0.60m. '
| |
4.80m.

Figura 12.29. Ejemplo 12.2

Ejemplo 12.3

Disefiar la zapata combinada que soportard las columnas mostradas en la figura 12.30. Las
cargas que provienen de las columnas son las siguientes:

PD{tn) | PL(tn)
Columna 1 20 12

Columna 2 38 18

La columna 1 es de 40x40 cm. y la columna 2, de 50x50 cm. Ambas estdn reforzadas con
varillas #6. El peso especifico del suelo es 1800 kg/m’, su carga de trabajo es 2.0 kg/em®y
estd sometido a la accién de una sobrecarga de 500 kg/m’. El concreto de la columna es de
' =420 kg/cm’. Emplear {*_210 kg/cm®y f=4200 kg/em®.
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-2°l = n
R" = 12l: ' ? -?g:n
l Piso de concreto (h-O.'lOrn.)l
—At+ S/C=500kg/m?
MJJ.LLLLL IREEES

=1 [ 0.40m. = | = 0.50m.

0.20m. — I-— 4.50m. —-l

Figura 12.30. Ejemplo 12.3

Dimensionamiento de la zapata: La longitud de anclaje en compresién del refuerzo de la
columna es:

1,=0.08x2.54x0.75x4200/14.5=44 cm.
1,20.004>2.54x0.75x4200=32 cm.
Se considerard un peralte de 45+10=55 cm. La capacidad portante neta del terreno es:
q,=q.-h Y- hy_ -peso del piso-S/C=2.00-45x 1.8x 107-55x2.4x10- 10x2.4x 10°-0.05=
=2.00-0.08 1-0.132-0.024-0.05=1.71 kg/em’

La zapata se debe dimensionar para que la resultante de las cargas pase por su centro de
gravedad.

X, =(32x0.2+56x4.7)/88=3.06

El punto de pase de la resultante se muestra en la figura 12.31 y de acuerdo al esquema
mostrado, se considerard una cimentaciéon de 6.10 m de largo. El ancho requerido para no
sobrepasar la capacidad portante del terreno es:

S = (56000 + 32000)/(1.71 x 610) = 84.4 cm.=85 cm.
Con estas dimensiones se deben efectuar las siguientes verificaciones:

2. Considerando el 100% de la carga permanente en ambas columnas, el 50% de la sobrecarga
en la columna 1 y el 100% de la sobrecarga en la columna 2.

La excentricidad de la carga resultante es:
X, =(26x0.2+56x4.7)/82=327
e=327-3.05=0.22m.
La presién en el terreno es:

q = 82000/(610x85) + 82000 x 22 x 305/(1/12x85x610°) = 1.92>1.71.
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(i} Corga permanenie + Sobrecorgo.

Pm32tn R-IBatn P=56in
up=3.05m, ——=
0.20m, —~ 285 J.08%m, ——
6.10m.

{(ii) Corgo permonente + 50X Sobrecargo en columng 1 +
100% Sobrecorgo en columng 2.

Paz2ftn R-FZln P=58tn

ap=3.27m, ——

0.20m, = 307m. 2.83m,
6.10m,
(i) Corga permanente + 100% Sobrec en columno 1 +
S0X Sobrecorgo en columng 2. -
P=32tn Re=79tn P=47tn
“r=2.88m. —

0.20m. = lo—— 268m, ——spe——— 3.22m, ————=
6.10m.

Figura 12.31. Ejemplo 12.3

Se incrementard ¢l ancho de la cimentacion a 0.95 m. En este caso, la presién serd:
q=1.92/0.95x0.85 = 1.72=1.71.

2. Considerando el 100% de la carga permanente en ambas columnas, el 100% de la sobrecarga
en la columna | y el 50% de la sobrecarga en la columna 2:

Xg = (32x0.2 +47 x 4.7)/79 = 2.88

e=305-288=0.17Tm.

y la presion en el terreno es:
g=79000/(610x95)+79000x 1 7x305/(1/12x95x6107)=1.591<1 .71,

En conclusién, las dimensiones propuestas garantizan que las presiones admisibles en el terreno no
sean sobrepasadas.

Reaccion aniplificada del suelo: Se puede obtener amplificando las fuerzas de cada columna
independientemente. Sin embargo la relacién entre la carga muerta y la carga viva es diferente en
ambas columnas y por lo tanto la resultante de las cargas amplificadas no actuard en el centro de
gravedad de la cimentacién. Para evitar este inconveniente se recomienda trabajar con las cargas
y reacciones sin amplificar y amplificar los momentos y fuerzas cortantes que se obtengan.

De esta manera:
(204 38+ 12+ 18) x 1000

_ — 15186 Ke/m?= 14426 Kg/m
e 6.1 x0.95 ¢ g

En la figura 12.32 se aprecia la distribucién de momentos de flexién y fuerzas cortantes en el
sentido longitudinal de la zapata.
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*  Para la zapata exterior:
A=75000/1.71=43860 cm’
La zapata exterior serd de 2.60x1 .70 m.

Antes de efectuar el disefio de las zapatas se procederd a dimensionar la viga de cimentacién y
determinar sus cargas de diseio. Como se aprecia en la figura 12.35, la excentricidad entre la
carga proveniente de la columna exterior y la resultante de la reaccién del suelo es 0.50 m. El
momento y la fuerza cortante, sin amplificar, que debe resistir la viga es:

M=75000x0.50=37500 kg-m.
V=37500(6-0.50)=6818 kg.

P=50(CM)+25(CV)

Figura 12.35. Ejemplo 12.4

La carga adicional en la columna exterior es 6818 kg. El drea de zapata requerida para no
sobrepasar los esfuerzos del suelo es:

A=(75000+6818)/1.71=47847 cm’.
S=47847/1 70=281=280cm.

La carga de la columna interior va a reducirse por la presencia de la viga de cimentacién. Sin
embargo, esta disminucién se desprecia lo cual esta del lado de la seguridad.

Diseno de la viga de cimentacion: Se tomard una seccién de 40x60 cm El momento flector y
fuerza cortante amplificados serdn:
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Zapata Exterior Interior

Reaccion amplifica- | ((1.2x50000x1.6x25000+6818x1.5)/ (1.2x80000x 1.6x45000)/(270%)=
da del suelo (280x170)=2.32 kg/cm? 2.30 kg/cm?

V. (punzonamiento) | 2.32x(170x280-90x110)=87464 kg. 2.30x(270°-110%)=139840 kg.

oV, 0.75x1.1x14.5x(110+90x2)x60= 0.75x1.1x14.5x(110x4)x60=
(punzonamiento) =208148 kg >87464 kg. =315810 kg.>139840 kg.
0.75x0.27x(2+4)x14.5x(110+90x2) 0.75x0.27x(2+4)x14.5x(110x4)
x60=306544 kg. x60=465102 kg.
0.75x0.27x(30x60/(110+90x2)+2)x 0.75x0.27x(40x60/(110x4)+2)x
14.5x(110x90x2)x60=419297 kg. 14.5x(110x94)x60=577855 kg.
V, (flexi6n) 2.32x(115-60)x170=21692 kg. 2.30x(110-60)x270=31050 kg.
oV, (flexion) 0.75x0.53x14.5x170x60=58790 kg. 0.75x0.53x14.5x270x60
>21692 kg. =93372 kg.>31050 kg.
Refuerzo paralelo a | M =2.32x170x115%/2=2607970 kg-cm. | M =2.30x270x110%/2=3757050kg-cm.
la direccién mayor | R =2607970/(170x60%)=4.26 R =3757050/(270x60%)=3.87
A =0.11%x170x60=11.22 cm®. A =0.10%x270x60=16.2 cm’.
<A_,=21.42 cm’. <A =3402 cm’.
11 varillas #5 17 varillas #5

Refuerzo paralelo a | M =2.32x280x110%/2=3930080 kg-cm. | La zapata interior es cuadrada y el re-

la direccién menor | R =3930080/(280x60°)=3.90 fuerzo en ambas direcciones es el mis-
A =0.10%x280x60=16.80 cm®, mo.
<A =35.28 cm’.
I8 varillas #5

La zapata es rectangular y ¢l refuerzo s¢
debe concentrar debajo de la columna:
2/(280/170+1)=0.76

A =0.76x35.28=26.8 cm’.

Se colocardn 13 varillas #5 en la franj
central de la zapata y 3 varillas #5 en cad
uno de los volados.

El procedimiento para la verificacién de la transmisién de esfuerzos de la columna a la zapata
es similar al presentado en los ejemplos previos.

El detallado final del refuerzo se muestra en la figura 12.36
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13.2.1 Empuje del suelo

El empuje del suelo es un parametro dificil de estimar. Existen muchas teorias en Mecénica de
Suelos para su determinacién, cada una con limitaciones para su aplicacién. El comportamiento
de los sueios granulares es diferente que el de los suelos cohesivos. En el presente trabajo sélo
se presentard la teorfa de Rankine, la cual es vilida para suelos granulares, incompresibles y
homogéneos. Esta teoria desprecia la friccion entre el muro y el suelo,

La distribucién del empuje del suelo es compleja, sin embargo es usual asumir una distribucién
lineal, similar a la generada por los liguidos. como se muestra en la figura 13.2. Esta suposicién
es adecuada para suelos granulares y secos.

Ho-gnw!"l:

H/3

h}S % Co

Figura 13.2. Empuje del terreno sobre muros de sostenimiento

Segin Rankine, la resultante del empuje activo es igual a:

H,=,LC,WH: (13-1)
N ¢J |~ send
C.=t1g°l4 —- | 13-2
: g[ 2/ l+send ( )
donde: w: Peso especifico del suelo.

&:  Angulo de fricci6n interna del suelo.

H: Altura del relleno que ejerce el empuje activo,

La resultante del empuje pasivo es:

l
H, =ECpWH (13-3)
ofnes g)_ L+ send
C, =tg (45 2 ) 1 s (13-4)

En la Tabla 13.1 se muestra algunos valores referenciales del peso especifico y dngulo de
friccién interna para algunos tipos de terrenos.
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Superficie de deslizamiento
Figura 13.5. Falla por deslizamento del muro y del terreno adyvacente

B: (Ver figura 13.6)

a: Distancia horizontal del centro de la superficie de falla al centro de la rebana
1-€sima.

El procedimiento requiere que se evalde varias superficies de falla hasta que se ubique aquélla que
corresponde al menor factor de seguridad. Este método es aplicable a suelos cohesivos, Ademas de
éste, existen otros procedimientos mds generales y complejos que permiten evaluar el factor de
seguridad al volteo de suelos de todo tipo. No es objetivo de este trabajo presentarlos.

Figura 13.6. Determinacién del factor de seguridad para el caso en que
el muro falla por deslizamiento con el terreno

13.4 DRENAJE

La acumulacién de agua debe prevenirse para que el muro no sea sometido a cargas de empuje
mayores que las que se empled para el disefio la estructura. Por ello, es necesario habilitar un
sistema de drenaje que impida que el agua haga presion sobre el muro,
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B/3=1.25m.

El peralte de la zapata se estima en 50 cm. pues se asume que la pantalla vertical y el contra-
fuerte estardn provistos de varillas #8. La longitud de anclaje del gancho estdndar es:

1,=55%0.7=39 cm.

El factor de correccién 0.7 es el correspondiente a recubrimiento de concreto.

Se colocaran, en principio, contrafuertes de 0.20 m. de espesor cuya distancia a ejes es 3.0 m.
Las dimensiones estimadas del muro se muestran en la figura 13.26,

Verificacion de la estabilidad del muro: Los cdlculos efectuados se muestran tabulados en las
siguientes tablas, En la figura 13.26 se muestra la identificacion de los diferentes elementos.

L)
|
|
|
|
1
® } 8.0m.
| I \
o [ \
| \\
l v} \
3648 kg/m
Figura 13.26. Ejemplo 13.2
Efecto Fuerza (kg) Brazo de palanca| Momento (kg-m)
Empuje activo | H =0.5x3648x8=14592 8/3 38912
EFH= 14592 1M ,=38912
Elemento Fuerza (kg) Brazo de palanca | Momento (kg-m)
1 W,=2400x3.75x0.5=4500 3.752 8438
2 W.,=2400x0.15x7.5/2=1350 1.15 1553
3 W.=2400x0.30x7.5=5400 1.35 7290
4 W,=1900x2.25x7.5=32063 2.625 84165
LF,=43313 ZMR=IOI446
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T =13100x2.25/2x3/2=22106 kg.
A =22106/0.9/4200=5.8 cr’>A__ =0.0012x100x35=4.2 cm’.
El refuerzo vertical estard constituido por varillas #4 @ 0.20 m.

Adicionalmente, el contrafuerte se debe verificar por fuerza cortante. Por sus caracteristicas

geométricas se considera como una viga peraltada sometida a carga uniformemente repartida
y por lo tanto, la seccién critica se ubica a 0.151 =0.15x7.5=1.125 m. de la base. La resistencia
a la fuerza cortante en esta seccién es:

¢Vc=0.75x0.53x]4.5x35x224ﬂ5188 kg
Y la fuerza cortante tdltima en la misma es:
V =2736x6.375x3.0/12=26163 kg.<0V_

En la figura 13.28 se muestra el detallado final del refuerzo de la estructura.

2#5
#5@0.30m.

|
|
: 2#8
|
|
|

#5@0.25m.

#4@0.20m. \
\ — 248
#—A'?‘ 5.25m.
#5@0.30m! !
[ #5@0.22m.

3.95m.
#5@0.22m.

L— p— —— — b

#5@0.17m.

Figura 13.28. Ejemplo 13.2
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Al igual que en muros de concreto armado, se considera que las cargas concentradas que actian
sobre el muro son resistidas sélo por una porcion de él cuyo ancho es igual a la menor de la
distancia centro a centro entre dos cargas sucesivas v (b+4h), donde h es el espesor del muro
(ver figura 11.1).

Se deberd colocar por lo menos dos varillas #5 alrededor de las aberturas de puertas y ventanas.
Estas varillas se extenderdin, por lo menos, 60 cm. més alld de los bordes de las mismas.

14.2.2 Método empirico

El método empirico consiste en comparar la carga aplicada sobre ¢l muro con la resistencia
nominal del mismo, P, de modo que:

P, <¢P, (14-1)
(ACI-Ec-(22-13))
donde: P Carga axial amplificada del muro.

¢: Factor de reduccién de resistencia igual a 0.55 pues es concreto simple.

l F
[32]1 ] (14-2)

(ACI-Ec(22-14))

La carga P_ es igual a:

P, = 0.45F A

donde: A:: Area de la seccién bruta del muro.
l: LLuz libre del muro.

h: Espesor del muro.
14.3 PEDESTALES

Los pedestales son elementos que sirven de apoyo a maquinarias, equipos etc. Para garantizar
su estabilidad es conveniente que la relacién entre su altura H y su menor dimensién transversal
sea inferior a 3. Esta limitacion puede obviarse si el elemento estd enterrado de modo que el
suelo sea capaz de proveerle restriccion al desplazamiento lateral, Es recomendable que la altura
del dado sea mavor que 20 cm. por comodidad constructiva.

Los pedestales admiten pequefias excentricidades, como la mostrada en la figura 14.1 siempre
que no se exceda la resistencia del elemento,

r,_.L_
;/_.»e

2

Figura 14.1. Pedestal cargado excéntricamente

fy

Se debe verificar que la carga de compresién sobre el pedestal no exceda la resistencia al
aplastamiento de la pieza, definida en la seccién 14.1.
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15. Losas Armadas en
dos direcciones

15.1 INTRODUCCION

Las losas armadas en dos direcciones son losas que transmiten las cargas aplicadas a través de
flexion en dos sentidos. Este comportamiento se observa en losas en las cuales la relacién entre
su mayor y menor dimensién es menor que dos. A lo largo del tiempo, los métodos de disefio de
estos elementos han ido varando. En un inicio, el desconocimiento del comportamiento real de
este tipo de estructuras llevo a la creacion de patentes para su disefio y construccion. Antes de
entrar en servicio, las losas eran sometidas a pruebas y el proyectista daba una garantia por un
perfodo determinado de tiempo. Los procedimientos de disefio empleados consideraban,
erradamente, que parte de la carga aplicada sobre la losa generaba esfuerzos en una direccion
y ¢l resto tenfa un efecto similar en la otra. Es decir, la carga se repartia en las dos direcciones
principales.

En 1914, J. R. Nichols propuso usar principios de estitica para la determinacién de los esfuer-
zos de flexion en las losas. A diferencia de sus predecesores, consider6 que el total de la carga
aplicada generaba esfuerzos en ambas direcciones del elemento. Este principio no fue aceptado
sino hasta mediados de 1925 y fue incluido en el codigo del ACI sélo hasta 1971. Los esfuerzos
obtenidos aplicando el método de Nichols no son exactos, sin embargo, permiten disefiar losas
que funcionan eficientemente.

En 1940, el Joint Comitee ACI-ASCE planteando un método de coeficientes para el diseio de
iosas armadas en dos sentidos con vigas en los bordes de los pafios. Este método todavia se
emplea y lo consignan en sus textos numerosos autores. Se presenta en la seccién 15.4.

.Hasta la década de 1950, se desarrollaron estudios del comportamiento de las losas basados en
la teoria eldstica cldsica. La teoria de las deflexiones pequenas en placas para materiales homo-
géneos e isotrépicos, desarrollada principalmente por Westergaard, sirvid de base a las tablas
propuestas en versiones antertores del cédigo del ACI para el disefio por flexién de este tipo de
elementos. Este planteamiento tiene el inconveniente que dada su complejidad era necesario
suponer condiciones de frontera ideales v, por lo tanto, se apartaban de la realidad, generando
en muchos casos soluciones costosas.

En 1943, K. W. Johansen propuso la teoria de las lineas de fluencia. Esta teoria supone que
conforme se incrementa la carga, se desarrollan articulaciones en la losa, a manera de
bisagras, que generan la rotacidn de trozos rigidos del elemento. Este planteamiento basa-
do en una andlisis plastico conduce a espesores de losa menores que los obtenidos a través
otros métodos y por ello es preciso verificar, siempre, sus condiciones de servicio. La
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Figura 15.10. Pértico equivalente

la correspondiente a la seccion bruta. Obviamente, las condiciones no son siempre tan desfavo-
rables pero en cualquier caso ese valor da resultados conservadores,

15.6 METODO DIRECTO

Como se indicd en la seccién precedente, el método directo es un procedimiento simplificado
que permite determinar los momentos de disefio de losas armadas en dos direcciones y de las
vigas y columnas que le sirven de apoyo. Los elementos disefiados haciendo uso de este proce-
dimiento satisfacen los requerimientos de resistencia de la estructura y también la mayor parte
de las condiciones necesarias para un adecuado comportamiento bajo cargas de servicio. Este
método compatibiliza la simplicidad de su procedimiento con los resultados obtenidos a través
de procedimientos teéricos y las observaciones efectuadas a lo largo de los anos en que se ha
trabajado con este tipo de estructuras.

El método directo se aplica en las dos direcciones de armado de la losa por separado. Para el
andlisis, ésta se divide en secciones constituidas por una franja de columna y dos medias franjas
centrales, una a cada lado. Estas porciones de losa son tratadas como vigas anchas y chatas y
son analizadas independientemente una de otra.

El método directo consta bisicamente de tres etapas:

1. Determinacién del momento total estitico, M , igual a la suma del momento positivo al
centro de la luz entre apoyos v la semisuma de los momentos negativos en ellos.

2. Distribucién del momento total estdtico entre los apoyos y el centro de la luz.
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columnas. También depende del pardmetro B, el cual es igual a la relacion entre la rigidez a la

torsién de I viga de borde, si es que existe y la rigidez a la flexién de la losa . El valor de 3,
se determina a través de las siguientes expresiones:

B G
B, = 2E 1

[~ T

; (15-8)
=Y 1-063% 1Y
Cs= Z(l 063 ¢ ]T (ACI-Ec(13-6))

El término C estd relacionado al momento de inercia polar de la seccién indicada en la figura
15.2. Para calcularlo se divide la seccidn en rectdngulos simples cuya menor y mayor dimensidn
son x ¢ y, respectivamente, Puesto que existen vanas posibilidades para la division de la seccion
se debe considerar aquélla que maximice el pardmetro C.

(15-7)

(ACI-Ec(13-5))

Para la determinaci6n de la rigidez torsional de la viga de borde, se ha asumido que G, es igual
0.5E .
ch

En la Tabla 15.5 se muestra el porcentaje de momento negativo exterior que es absorbido por
la franja de columna. En casos intermedios, se mterpola linealmente.

LA, 0.5 10 | 20
(@,11)=0 B=0 100 | 100 | 100
22.5 75 75 75

(@,11)20 B=0 100 |- 100 | 100
B22.5 90 75 45

Tabla 15.5. Fraccién del momento negativo exterior que
corresponde a la franja de columna.

Si no existe viga de borde, el pardmetro f§ es nulo y por lo tanto todo el momento es
resistido por la franja de columna. Esto es l6gico ya que no existe modo de trasladar los
momentos desde la franja central hacia la columna. Si el pardmetro B es mayor que 2.5,
la distribucién de momentos es igual que la correspondiente a los momentos negativos
interiores.

Cuando los apoyos consisten en columnas o muros cuya dimensién perpendicular a la direccidn
en estudio es mayor que 0.751,, los momentos negativos pueden asumirse uniformemente distri-
buidos a lo largo de L.

Momento positive

El porcentaje del momento positivo resistido por la franja de columna se muestra en la
Tabla 15.6.
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En las conexiones losa-columna donde la transferencia de momentos no es considerable. se debe
procurar disponer el refuerzo simétricamente. En la figura 15.27, se muestra la distribucién de
los estribos en la losa para una columna interior y para otra exterior. Los estribos definen una
nueva seccion critica en la que la losa sola es capaz de resistir los esfuerzos de punzonamiento.
Por lo tanto, el refuerzo por corte debe extenderse hasta que en la seccién critica defimda por
¢l mismo, el concreto sea capaz de resistir el corte por si solo.

. dr2 d/2
y Seccién
\ critica

T

‘..‘ Nueva seccion
% / critica

oo ’ Planta f W Planta
- ¢
A Elevacion A Elevacion
1hf'
<2d

Figura 15.27. Refuerzo de corte en losas armadas en dos sentidos sin vigas

Los cabezales no son muy usados en nuestro medio como refuerzo en losas y estan constituidos
por secciones doble T o canal soldadas perpendicularmente, con brazos de igual largo. Son
dispuestos de modo que atraviesan la columna, como se muestra en la figura 15.28. El peralte

de los perfiles no debe ser mayor que 70 veces el espesor del alma y sus extremos deberdn ser
cortados bajo un dngulo no menor que 30° con el eje. El ala en compresién del perfil deberi
ubicarse a una distancia de 0.3d del borde de la losa.

La relacién entre la rigidez de cada brazo del cabezal y la seccién fisurada de concreto que lo
rodea, @ , en un ancho de (c,+d) no deberd ser menor que 0.15, Esta condicién busca limitar
la flexibilidad del perfil de acero.

La seccién critica de disefio se ubica a 0.75(1 — /2) de la cara de la columna medida hacia el
extremo del perfil, donde 1 es la longitud de cada brazo de refuerzo medida desde el centro
del drea cargada. La seccién critica se define de modo que su perimetro es el minimo, pero no
menor que el definido en la seccién 15.8.1 (figura 15.29).
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16. Estructuras
sometidas a la accion
de cargas sismicas

16.1 INTRODUCCION

Los sismos son movimientos de la corteza terrestre originados por un constante reajuste geologico
de la Tierra. Se presentan en regiones localizadas del planeta; nuestro pais se ubica en una de
ellas. Los sismos generan movimientos oscilatorios en las estructuras sometidas a ellos. La mag-
nitud de los desplazamientos depende principalmente de la rigidez de la estructura y de las carac-
teristicas del movimiento del suelo. En el Pert, la naturaleza de éstos ocasiona que las edificacio-
nes mas rigidas sufran mads sus consecuencias.

Los esfuerzos generados por los movimiento sismicos se estiman asumiendo un sistema de cargas
laterales aplicado sobre la estructura. Estas fuerzas deben ser definidas de modo que representen
lo mds cercanamente posible el fendmeno real. Existen diversos métodos para su determinacion,
desde los mas sencillos hasta los mas complejos, que sélo pueden ser desarrollados con la ayuda
de una computadora. El comportamiento de la estructura frente a una solicitacion sismica depende
tanto de sus propias caracteristicas como de las caracteristicas del movimiento. Por ello, para
estimar las cargas de disefo, es necesario contar con registros de los movimientos sismicos de la
region y parametros como la rigidez y masa de la estructura. No es objetivo del presente trabajo
presentar los procedimientos para la estimacion de las cargas laterales que simulan el efecto de un
movimiento sismico.

Una estructura disefada para resistir las cargas originadas por un sismo, en su totalidad, se
comportard elasticamente en toda su vida util. Sin embargo, si su resistencia es menor pero se le
provee de ductilidad suficiente para desarrollar desplazamientos considerables, mayores que los
correspondientes al limite eldstico, la estructura también podrd responder satisfactoriamente a las
mismas solicitaciones. La razén de ésto es que parte de la energia generada por el sismo es
disipada por efecto del movimiento oscilatorio y de las deformaciones plisticas que presenta la
estructura,

Disefiar una estructura para resistir la totalidad de los esfuerzos generados por un movimiento
sismico no es econémico. Por ello, actualmente se prefiere reducir la carga de diseno y garantizar
la capacidad de la estructura para disipar energia. Esta solucion, aunque mas econémica, implica
que la estructura se comportard dentro del rango plastico, y que por lo tanto, se esperan dafios en
ella pero no de magnitud suficiente para llevarla al colapso.

El andlisis sismico se hace para los diferentes tipos de sismo de acuerdo a la tabla adjuntas que
indica la relacion entre los diferentes codigos:
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El factor de reduccion de resistencia al corte serd reducido a 0.6 en los elementos estructurales
cuya resistencia al corte es menor que la fuerza cortante correspondiente al desarrollo de su
resistencia a la flexion. Esta recomendacion estd orientada al disefio de elementos como muros de
corte de poca altura o muros entre aberturas, en los cuales, es poco prictico incrementar el
refuerzo para elevar la resistencia al corte por encima de la fuerza cortante correspondiente a la
resistencia a la flexion de la pieza. Esta recomendacion no es vélida para determinar la resistencia
de nudos o conexiones. Conservadoramente y por cuestiones pricticas, se considera que el factor
de reduccién de resistencia al corte para el diseio de muros es (1L.6.

16.2.3 Materiales

El concreto tendré una resistencia a la compresion mayor que 210 kg/em? y su resistencia mixima
serd 350 kg/em’ si estd elaborado a base de agregados ligeros. Se podrd utilizar concreto ligero
que supere este limile si se demuestra que puede desarrollar la misma resistencia y ductilidad que
un concreto normal,

El acero destinado a resistir solicitaciones sismicas deberd cumplir con los requerimientos de la
norma ASTM A-706. Se podra utilizar acero A-615 de grado 40 y 60 si su esfuerzo de fluencia,
determinado a través de ensayos, no excede el especificad> en mis de 1260 kg/em?y la relacion
entre el esfuerzo dltimo y el de fluencia, ambos determinados expenmentalmente, es mayor que
1.25. El limite eldstico del refuerzo transversal f_ se imita a 4200 kg/cm . Estas limitaciones preten-
den evitar que los esfuerzos cortantes y de adherencia se eleven al desarrollarse rétulas plasticas en los
elementos ya que ello puede ocasionar su falla fragil. De otro lado, la relacién minima entre los esfuer-
z0s tiltimos y de fluencia tiene como objetivo garantizar un adecuado rango de fluencia en el material.

El cédigo recomienda limitar las propiedades de los materiales para garantizar la ductilidad de la
estructura y evitar su falla frigil. Un incremento del esfuerzo de fluencia o decremento de la
resistencia del concreto tiende a reducir la curvatura dltima que pueden desarrollar los elementos
sometidos a flexion.

16.2.4 Empalmes

a)  Empalmes traslapados.- No se permitirdn en las zonas de los nudos ni en las distancias < 2h
de la cara del nudo ni en la zona donde el andlisis indica que hay fluencia en el refuerzo
causado por desplazamientos ineldsticos del portico. Se usardn en varillas < # 11 y solo en
las zonas permitidas para ellos, tanto en elementos a flexién como a flexién y compresion.
Los empalmes se disefardn para desarrollar esfuerzos de traccién y tendrén en toda su
longitud estribos de confinamiento. En vigas S <d/4 y S < 10 cm.

b)  Empalmes mecénimos.- En una estructura que desarrolla deformaciones no elasticas durante
el sismo, el esfuerzo en el acero se aproxima al limite eldstico del mismo. Los requisitos de
usar empalmes tipo 2 tiene por objeto evitar la falla del empalme cuando el refuerzo tiene
esfuerzos cercanos al limite eldstico. Los empalmes tipo 1 no requieren las especificaciones
severas de los empalmes tipo 2 y no son capaces de resistir esfuerzos en las zonas de
fluencia. La ubicacién de los empalmes tipo 1 se limita porque el esfuerzo en el acero en las
zonas de fluencia, puede exceder los requisitos generales de este tipo de empalmes. Si no se
puede evitar los empalmes en zonas de fluencia se usard forzosamente empalme tipo 2.
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Las columnas que reciben reacciones de elementos rigidos como muros estian sometidas a esfuerzos
de corte elevados. Por ello, si la carga axial amplificada generada por las solicitaciones sismicas
€s mayor que Agf‘ /20 se recomienda proveerlas de refuerzo de confinamiento en toda su altura.
Este acero se extendera dentro del muro una distancia mayor o igual que la longitud de anclaje del
refuerzo longitudinal de la columna buscando de este modo dar confinamiento al concreto que
recibe la carga concentrada. En las uniones columna-zapata, el refuerzo transversal de columnas
se extenderd 30 cm. dentro del cimiento, como se muestra en la figura 16.8.

Si el espesor del concreto fuera del refuerzo transversal es mayor de 10 em. se colocari refuerzo
transversal adicional espaciados s £ 30 y el recubrimiento de este otro refuerzo transversal serd
<10cm.

¢) Nudos

Los nudos son los elementos encargados de garantizar la estabilidad e integridad de las estructuras
dictiles en las que se esperan desplazamientos en el rango ineldstico. Son regiones donde se
presenta concentracion de esfuerzos. Su disefio y detallado es muy importante en estructuras que
resisten solicitaciones sismicas.

El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan al nudo deberd extenderse hasta la cara mds
alejada del nicleo de la columna y serd anclado en tension segin las provisiones sefialadas mis
adelante. Se ha observado que las varillas rectas del refuerzo longitudinal de vigas se deshizan en
los nudos cuando estdn sometidas a una continua inversion de momentos. Por ello, se requiere
algunas dimensiones minimas en las columnas que llegan al nudo para garantizarle un adecuado
confinamiento y de este modo reducir el deslizamiento. Siempre que ¢l refuerzo longitudinal de una
viga se extienda hacia el nudo, la dimensién de la columna en la direccién de dicho refuerzo no
serd menor que 20 veces el didmetro de las varillas longitudinales (ver figura 16.9). Si se trata de
concreto ligero, la dimension de la columna no serd menor que 26 veces el didmetro del refuerzo.

2y Elemento
rgidc

Figura 16.8. Refuerzo transversal en la unién columna-elemento rigido
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Figura 16.13. Refuerzo diagonal adicional para resistir ¢l corte en el nudo

d) Desarrollo del refuerzo en tension

El cédigo recomienda que la longitud de anclaje del refuerzo en tension sea incrementada
cuando éste forma parte de elementos que resisten cargas inducidas por sismos. De este modo
la longitud de anclaje del gancho a 90°, para varillas con denominacién entre la #3 y la #11,
debera cumplir:

1215¢cm
1, 28d,.
f!'
1, 2———=
o 17.2\|ﬁd" (16-14)
ACI-Ec (21-6)
donde: 1,:  Longitud de anclaje del gancho a 90°.

d: Didmetro de la varilla en consideracion.

El gancho debera estar dentro del nicleo confinado de la columna o del elemento de borde en
muros y diafragmas. Para concretos con agregados livianos las longitudes de los anclajes pre-
sentadas en el parrafo anterior serdn incrementadas en un 25%.

La longitud de anclaje a traccion de varillas rectas, entre la #3 y la #11, deberd satisfacer:
1,2251,
Para barras superiores el requisito sera:

1,351,

d h

Las varillas rectas que anclan en un nudo deberin atravesar el nicleo confinado de la co-
lumna o del elemento de borde. Cuando la longitud de anclaje de éstas exceda el ancho del
nucleo confinado, 1, la porcion de varilla que sale fuera de €l serd incrementada por un factor
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Figura 16.20

g) Diafragmas estructurales y tijerales

Son las losas de piso o techo que trasmiten las fuerzas inducidas por el sismo, como también las
estructuras reticulares (tijerales) puntales, cordones o arriostres que trasmiten esas fuerzas.

Son elementos estructurales que cumplen las siguientes funciones:

a) Soporte para los muros, particiones y revestimientos que resisten fuerzas de sismo pero no
forman parte del sistema sismo-resistente.

b) Trasmiten las fuerzas laterales desde el punto de aplicacién hasta el sistema sismo-resistente
del edificio.

¢) Conectan los diversos componentes del sistema sismo-resistente con la adecuada rigidez,
tenacidad y resistencia que permite que el edificio actie de acuerdo al disefio.

Una losa vaceada sobre estructuras prefabricadas puede usaise como diafragma estructural siempre
que esté armada y que sus dimensiones y conexiones estén proporcionadas y detalladas para una
completa transferencia de las fuerzas a los cordones, elementos colectores y al sistema resistente
del edificio. Esta losa actuando sola debe ser capaz de resistir las fuerzas de diseno. La superficie
del elemento prefabricado debe estar limpia, sobre su techado e intencionalmente rugosa con
rugosidades de 6 mm. Estas losas sobre prefabricados deben tener un espesor 2 6.5 cm.

Las lositas monoliticas de aligerados y techos waffle su espesor serd > 5 cm.
El esfuerzo minimo serd el de losas As 20.0018 bh y con s <5 h, s £45 cm. Si el refuerzo es de
malla electro-soldada el espaciamiento maximo serd 25 cm. para los hilos paralelos a la luz del

elemento prefabricado.

El diafragma se disefard para las fuerzas sismicas que se obtienen del andlisis de la estructura
para cargas laterales.
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En la figura 17.2 se muestran algunas secciones comunes de vigas compuestas. Como se apre-
cia, el perfil de acero no s6lo se ubica bajo la losa, sino puede ser embebido en ¢l concreto, en
parte o en su totalidad. Las secciones de acero mds utilizadas son las tipo I o cajén.

Bt

(0) Losac sobre vigo T (b) Alo superior del perfil {¢) Perfil embebido totolmente

embebida en el concreto en concreto
T g & s 3 s " . - b
1 ¢ B 5 ol nd ‘. .GE“@ il PN
\—Pcmos
e
(d) Vigo T sobre viga T {e) Seccion de ocero compuesla

Figura 17.2. secciones comunes de vigas compuestas de acero y concreto

El disefio de vigas compuestas de acero y concreto involucra dos etapas. La primera consiste en
determinar la seccién del elemento de modo que tenga la resistencia a la flexién requerida, La
segunda fase consiste en el disefio de los conectores de corte los cuales son importantes para
garantizar el comportamiento de la estructura como una unidad.

Las cargas de diseno de la viga dependen del procedimiento constructivo que se utilice. Si la
pieza es apuntalada durante el vaciado del concreto, se considera que toda la carga actiia sobre
la seccion compuesta. Si la pieza no es apuntalada durante la construccidn, entonces s¢ asume
que el perfil de acero resiste la carga que se aplica antes que el concreto endurezea y la seccion
compuesta resiste el resto. La diferencia en la distribucién de esfuerzos de acuerdo al proceso
constructivo se muestra en la figura 17.3. Como se aprecia, si el perfil de acero es apuntalado,
el esfuerzo es, menor en el acero y mayor en el concreto que cuando no se apuntala.

Para el disefio de vigas compuestas, se considera un ancho efectivo de losa que contribuye a la
resistencia del elemento. En la figura 17.4 se muestra el ancho efectivo de losa para vigas
interiores y exieriores.

17.1.1. Resistencia a la flexion de la pieza

El disefio por flexion de vigas compuestas se puede efectuar a través del método eldstico o del
método de disefio a la rotura. En el presente trabajo, desarrollaremos el primero para lo cual se
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Esfuerzos ontes Esfuerzos después

Ploting de lo froguo det de lo froguo del
concreto concreto
(a) Sin opuntalomiento (b) Con opuntalomiento

Figura 17.3. Distribucién de esfuerzos en vigas compuestas construidas con y sin
apuntalamiento

bg

> ts

T
T -

be <L/4 (L: Luz de la vigo)
bg <b, (Espociamiento entre vigas)
bg <16tg +by

by
Figura 17.4. Ancho efectivo de la losa que contribuye a la resistencia de la viga

hace uso del concepto de seccién transformada, como se aprecia en la figura 17.5. El centro de
gravedad de esta seccidn corresponde al eje neutro de la viga. Si éste se ubica en la losa, el
concreto debajo de €l no aporta resistencia a la pieza. Por ello, debe procurarse que las dimen-
siones del elemento sean tales que se ubigue en el perfil metdlico y de este modo, todo el
concreto se encuentre comprimido. Para lograr que el eje neutro descienda se suele soldar
platinas en la base del perfil como se muestra en la figura 17.6.
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Distribucidon de esfuerzos

Figura 17.5. Seccion transformada para el disefio de vigas compuestas

— C.G. con plcting

Platina de acero

Figura 17.6. Platinas soldadas en la base del perfil metdlico para hacer descender
el eje neutro de la seccidén compuesta

Para el diseno se debe verificar que:

+ Si la viga se apuntala durante el procedimiento constructivo

M, +M.,

.. ={1—‘)ﬁso.4sr; (17-1)
nl

M, +M,
fy, = (—'Ii < 04F, (17-2)

M, +M,
f, =('—‘)h’$0.4F. (17-3)

1} I b
donde: f.. Esfuerzo de compresién en la fibra extrema del elemento.
f,: Esfuerzo de compresién en el acero en la superficie de contacto acero-concreto.
f,: Esfuerzo de traccién en la fibra extrema del elemento de acero.

M : Momento debido a las cargas aplicadas antes que el concreto ha alcanzado el

75% de su resistencia.
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M,: Momento debido a las cargas aplicadas después que el concreto ha alcanzado
el 75% de su resistencia.
¥... Distancia del eje neutro a la fibra extrema de la losa de concreto.
¥.. Distancia del eje neutro a la superficie de contacto acero-concreto.
¥, Distancia del eje neutro a la fibra extrema en traccién del perfil metélico.
I:  Momento de inercia centroidal de la seccién transformada.
F : Esfuerzo de fluencia del perfil de acero estructural.
n:  Relacién modular entre el acero y el concreto,
' . Resistencia del concreto a la compresion.

Como se aprecia, se estd considerando que la seccién compuesta resiste todas las cargas.

+ Si el perfil metalico no se apuntala durante el vaciado de la losa, se deben verificar las
siguientes condiciones:

Antes de la fragua del concreto:

M

f = ;YT < 04F, (17-4)

My
f, = ll v < 04F, (17-5)

Después de la fragua del concreto:

M,yq.

£, = wlﬁi < 045" (17-6)
M M.y,
fr, = I‘yT + -IYT- < 04F, Aa7-7)
M M,
[, = I'y“ + -Iy % < 04F, (17-8
donde: 1: Momento de inercia centroidal del perfil de acero.

v, Distancia de la fibra superior del perfil de acero a su centro de gravedad.

y,: Distancia de la fibra inferior del perfil de acero a su centro de gravedad.

En este caso se considera que la seccidn de acero resiste parte de la carga sola y que la seccién
compuesta resiste la diferencia.

Es importante destacar que el esfuerzo admisible asignado al acero estructural en las expresio-
nes anteriores es bastante conservador y puede ser incrementado si esto se justifica.
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Figura 17.8. Distribucién de los conectores de corte sobre el perfil de acero

Método del AISC

El AISC establece que los conectores deben disefiarse para resistir la fuerza V. Asumiendo que

la fibra neutra coincide con la superficie de contacto acero-concreto, V, estd dada por la menor
de:

085f'. A, _
Vh = T ]7‘9)
AF
Va=—3 (17-10)
donde: V,: Fuerza cortante horizontal entre la seccién de momento maximo y la seccidn de

momento nulo.
A : Area del concreto en compresién.

A: Area del perfil de acero.

L]

Las expresiones (17-9) v (17-10) dependen de la resistencia ultima de la pieza, expresadas en
funcién del concreto v del acero respectivamente. La fuerza horizontal total se ha dividido entre
dos para obtener los valores correspondientes a cargas de servicio.

La resistencia de los conectores, ¢, en kilogramos, se presenta en la Tabla 17.1.
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Método del AASHTO

El procedimiento de disefio propuesto por el AASHTO consiste en disefiar los conectores por
fatiga y efectuar una verificacién por resistencia tltima.

El rango de variacion del esfuerzo cortante horizontal estd dado por la siguiente expresion:

donde: S:

5

v
S =—-'IQ (17-13)

r
Rango de variacién del esfuerzo cortante horizontal, en kips/pulgada, en la
superficie de contacto losa-viga en la seccién en consideracion.

Rango de variacion de la fuerza cortante debido a cargas vivas y de impacto,
en Kips. Se tomard como la diferencia entre el mayor y menor esfuerzo cortante
de la envolvente de cargas.

Momento estdtico respecto al eje neutro del drea transformada de concreto o
del refuerzo negativo en caso que exista, en pulgadas’.

Momento de inercia de la seccidn compuesta transformada, en pulgadas®,

El rango de variacién del esfuerzo cortante horizontal admisible es:

o Para conectores tpo CANBL ... wiminasssmmisssississsiosasis Z=BW
¢ Para pernos Soladon. ... G 0U
donde: W: Longitud del conector tipo canal, en pulgadas.
d: Didametro de los pernos, en pulgadas.
o: 13000 100000 ciclos
10600 500000 ciclos
7850 2000000 ciclos
5500  Mis de 2000000 ciclos
B: 4000 100000 ciclos
3000 500000 ciclos
2400 2000000 ciclos
2100 Mas de 2000000 ciclos
H: Alwra de los pernos.

El nimero de conectores requeridos serd:

A
=

La verificacién por resistencia dltima se efectiia haciendo uso de la siguiente formula:



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



495

-
’
¢
#
#

. U
#
¥
¢
[4
’
)
¢
(4

-4

Figura 17.10. Columna compuesta constituida por un perfil
tubular y sus diagramas de deformaciones y esfuerzos

17.2.2 Columnas compuestas con refuerzo en espiral

El cédigo recomienda que en estos elementos la resistencia del concreto sea mayor que 175 kg/
cm’ y el esfuerzo de fluencia del acero del perfil menor que 3500 kg/om’.

El refuerzo en espiral deberd cumplir los requerimientos minimos presentados en la seccidén
10.3.2 v deberd ubicarse dentro del refuerzo en espiral. La cuantia de refuerzo longitudinal
respecto a la seccién bruta de concreto no deberd ser menor que 0.01 ni mayor que 0.08. Este
acero se incluird en el cdleulo de A e 1.

Versiones anteriores del c6digo limitaban el drea del perfil de acero a un 20% del drea de la
seccion bruta de concreto. Ademds, la distancia entre éste y la espiral debfa ser mayor que 7.5
cm. salvo en los extremos de las alas de vigas I en las que esta distancia se podia reducir a
5 em. como se muestra en la figura 17.11.

27.5¢m

27.5em

25em

Figura 17.11. Espaciamiento entre ¢l perfil de acero y el
refuerzo en espiral de una columna compuesta
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17.2.3 COLUMNAS COMPUESTAS CON ESTRIBOS

En este tipo de columnas, las limitaciones en torno a la resistencia del concreto, al esfuerzo de
fluencia del acero y a la cuantia de refuerzo longitudinal, son similares a las presentadas en la
seccion anterior.

Los estribos deberdn rodear completamente el perfil de acero estructural. Su didmetro no serd
menor que 1/50 la mayor dimension de la seccidn transversal, ni que el correspondiente a las
varillas #3. No es necesario que los estribos sean de denominacion mayor que la #5. El espaciamiento
vertical entre estribos sera:

s <l6d

- b Jongitudinal

s S48d, .,

s < 1/2 menor dimension de la seccidn transversal

Se colocard por lo menos, una varilla longitudinal en cada esquina del estribo de la columna. La
cuantia de las barras longitudinales serd >1% y <8%.

Las varillas ubicadas dentro de los estribos se considerardn para el cdlculo de A_, pero no para el
cdlculo de I en la evaluacion de los efectos de esbeltez de la columna.

17.3 ELEMENTOS COMPUESTOS DE CONCRETO SOMETIDOS A
FLEXION

Los elementos compuestos de concreto estin constituidos por vigas de concreto prefabricadas o
vaciadas en lugar en tiempo distinto que las losas con las que se combinan para resistir las cargas
como una unidad. Las piezas pueden ser vaciadas a pie de obra, en planta o “in situ” a dos tiempos.
El segundo procedimiento es mds conveniente porque se puede efectuar un mejor control de cali-
dad del producto.

El cédigo del ACI incluye recomendaciones para el disefio de estos elementos en el capitulo 17.
Las estructuras compuestas se analizan, primero, a nivel de miembros constitutivos y después,
como un todo global. Las piezas se deberén disefiar para soportar todas las cargas a las que esta
sometida antes que el miembro funcione como una unidad.

La resistencia a la flexion y al corte vertical se determinard con las expresiones presentadas en los
capitulos 5 y 6. Es usual que la viga y la losa sean de concretos de diferentes calidades. En este
caso, se hard uso de la seccion transformada que se muestra en la figura 17.12 y se disenard como
si se tratara de una seccion de un solo tipo de concreto.
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Figura 17.12. Seccién transformada para el disefio de elementos compuestos
de concreto de diferentes calidades

17.3.1 Esfuerzo cortante horizontal

Los elementos compuestos de concreto también deben disefiarse para resistir la fuerza cortante
horizontal o longitudinal en la superficie de contacto. En algunos casos no se requerird de refuerzo
adicional al calculado por cortante vertical pero en otros, éste deberd ser incrementado.

Por simplicidad, se asumird que el eje neutro de la seccién coincide con la superficie de contacto y
el esfuerzo cortante en €l es igual a:

vQ
V=T5,

¥

Fuerza cortante en la seccién analizada.

Momento estético de la seccién transformada respecto al eje neutro.
Momento de inercia de la seccién transformada respecto al eje neutro.
Ancho de la superficie de contacto,

donde:

IO <

Ademas:

1(b

Q=5 i
21in

&

= 1[2
n

[

+nA(d -t

' +nA(d -ty

donde: d: Peralte efective de la seccidn.
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vQ y \

Vb, T -t/3)b, T db,

v

La superficie de contacto trabaja a corte-friccion, sometida a un esfuerzo cortante horizontal
unitario igual a v. Por ello, el c6digo establece la resistencia al corte horizontal, V_, en términos
de d_y b,. Esta resistencia es funcién de las caracteristicas de la superficie de contacto y del
refuerzo que la atraviesa. Se tiene que:

. Si la superficie estd limpia e intencionalmente rugosa con

rugosidades mAYOres que 6.4 MINL........ciiiiiaeiieissisissiossssrisiassssiasssssasissasses V,=5.6bd
. Si la superficie estd limpia pero no intencionalmente rugosa

y cuenta con refuerzo transversal minimo (Ver seccién 6.3)........covvnnen .V =5.6b d
¢ Si la superficie estd intencionalmente rugosa con rugosidades mayores que

6.4 mm. v cuenta con refuerzo transversal minimo.............. V,=(83+06p f)Abd

donde p, = A /b sy Acomo especificado para corte friccion:
A = 1.00 para concreto normal
2 = 0.85 para concreto con piedra liviana
A =0.75 para concreto liviano

Entodo caso V , £35.2b d_
SiV.>352@ b, d_laseccién se analizard para corte friccion,

Se debe garantizar que:

VusoV (17-20)
(Ec. 17-1 ACI)
donde:  V: Fuerza cortante factorizada en la seccion en estudio.
¢: Factor de reduccién de resistencia igual a 0.75 pues se e¢std analizando

esfuerzos de corte.

La fuerza cortante horizontal total en el tramo analizado es igual a la suma de los esfuerzos cortantes
horizontales en la superficie de contacto A~ del elemento compuesto (ver figura 17.13). La fuerza total
serd igual al drea bajo la grifica de esfuerzos cortantes, en el tramo en consideracién, multiplicada por
b~. Es una préctica usual analizar el corte horizontal en el tramo limitado por la seccién de fuerza
cortante médxima y la de fuerza cortante nula. En este caso, se puede tomar;

v = C:ml 0 TM

N— X

o



18. Tanques

Los tanques son estructuras cuya funcion es almacenar liquidos. Son de tres tipos: enterra-
dos, superficiales o elevados. Los primeros estdn constituidos por piscinas, cisternas,
reservorios de agua potable, etc. Los segundos son aquéllos que estdn apoyados sobre la
superficie del terreno y son utilizados como una alternativa a los tanques enterrados cuan-
do el costo de la excavacién del terreno es elevado o cuando se desea mantener la altura
de presidn por la topografia del terreno. Los tanques elevados se emplean cuando se nece-
sita elevar la altura de presién del agua para su distribucién. Son de diferentes tamanos
dependiendo del volumen de liquido que almacenaran y ésto condiciona su forma como se
mostrard més adelante. En la figura 18.1 se muestran algunos tipos de tanques. Los tan-
ques también se clasifican por su forma en planta en: cuadrados, rectangulares o circula-
res.

——?—1—__?_‘

g Cuba

Tanque enterrcdo

{ Estruclura

¥ portonte

77 Veocd
Tanque elevade

Tanque superficiol
Figura I8.1. Tipos de tanques

Los tanques deben proyectarse y construirse buscando garantizar su hermetismo. Esto se
consigue controlando el fisuramiento del concreto, ubicando, disefando v detallando jun-
tas. distribuyendo convenientemente el refuerzo. etc. Para el disefio, algunos autores reco-
miendan emplear el método elidstico. De este modo, controlan directamente el esfuerzo de
trabajo del acero manteniéndolo en limites que no agudicen el agrietamiento del concreto.
Sin embargo, el ACI recomienda tanto el método de diseno a la rotura como el método
eldstico, presentando algunos criterios adicionales a ser tomados en cuenta en este tipo de
estructuras.

En el presente capitulo se desarrollardn los criterios propuestos por el cédigo del ACI para el
disefio de tanques por el métode de diseno a la rotura.
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18.1 CONSIDERACIONES GENERALES PARA EL DISENO

18.1.1 Recubrimiento del refuerzo

Para las estructuras retenedoras de liquidos, el ACI sugiere los recubrimientos minimos mostra-

dos en la Tabla 18.1.

Condiciones Recubrimiento
(cm)
Losas:
« Bajo condiciones secas:
Varillas #14 y # 18 4.00
Varillas #11 y menores 2.00

» Concreto en contacto con ¢l terreno, agua, intemperie, aguas
servidas vaciado contra encofrado; concreto en elementos
apoyados sobre losas de cimentacién o que soportan terreno:
Varillas #5 y menores 4.00
Varillas #6 a #18 5.00

Vigas y columnas:
« Bajo condiciones secas:

Estribos 4.00
Refuerzo principal 5.00
« Superficies en contacto con el terreno, agua, intemperie:
Estribos 5.00
Refuerzo principal 6.50
Muros:
« Bajo condiciones secas:
Varillas #11 y menores 2.00
Varillas #14 y #18 4.00

« Superficies expuestas al terreno, agua, aguas servidas, in-
temperie, vaciadas contra encofrado:

Tanques circulares 5.00
Otros 5.00
Zapatas:
« Superficies vaciadas contra encofrado apoyadas en losas
de cimentacién: 5.00
« Superficies vaciadas directamente contra el terreno y en
contacto con él: 7.50
« Refuerzo en la cara superior de la zapata Similar a losas
« Zapatas sobre pilotes 5.00

Tabla 18.1 Recubrimientos minimos del refuerzo en estructuras retenedoras de liquidos.
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18.1.2 Método de diseno a la rotura

Las combinaciones de carga presentadas en el capitulo 1 serdn utilizadas para el disefio de
estructuras retenedoras de liquidos con la unica diferencia que el factor de amplificacién del
empuje hidrostitico serd 1.7 y no 1.4, en las expresiones (1-9) y (1-10).

Adicionalmente, las cargas amplificadas evaluadas a través de las expresiones planteadas en el
capitnlo 1, serdn incrementadas por los coeficientes de durabilidad presentados en la Tabla 18.2

Solicitacién Coeficiente de
durabilidad
Refuerzo provisto por flexién 1.30
Refuerzo provisto para resistir tensién pura 1.65
Refuerzo provisto por corte 1.3(V -0V)
Concreto sometido a compresion 1.00

Tabla 18.2 Coeficientes de durabilidad

18.1.3 Control de rajaduras

El control de rajaduras se efectia siguiendo el procedimiento presentado en el capitulo 8 y con
los anchos minimos de rajaduras alli indicados. Con ellos se determina el espaciamiento maxi-
mo entre armaduras.

18.1.4 Juntas y detallado de las uniones

El concreto, por su naturaleza. es un material que estd sometido a continuos cambios de volu-
men los cuales son respuesta a cambios de humedad y temperatura. Para evitar el agrietamiento
que esto ocasiona es necesario proveer juntas de contraccién. En la figura 18.2 se muestra
algunos tipos de juntas que se utilizan en tanques. El ancho de estas juntas depende de la
magnitud del desplazamiento que se espera en la estructura.

El detallado de la unién de la base y las paredes del tanque también es muy importante para
garantizar el almacenamiento del liquido. En la figura 18.3 se muestran algunos tipos de unio-
nes pared-base. El primero permite deslizamiento entre ambos, el segundo actiia como un apoyo
rotulado y el tercero, como uno empotrado. Este tltimo es el mds usado.
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Figura 18.2. Tipos de juntas utilizadas en tanques
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Figura [8.3. Tipos de juntas en tanques
18.2 ANALISIS DE TANQUES RECTANGULARES Y CIRCULARES

Los tanques rectangulares trabajan principalmente a flexién y corte mientras que los circulares,
a traccion pura, cuando son superficiales o elevados y a compresion para cuando son enterrados.

18.2.1 Tanques rectangulares

Las paredes, la base y la tapa de los tanques rectangulares son losas sometidas cargas
uniformemente distribuidas, triangulares o trapezoidales. Dependiendo de sus dimensiones,
experimentan flexion en una o dos direcciones. Conservadoramente, se puede considerar
que estos elementos trabajan en ambas direcciones independientemente, analizando la flexioén
primero en una direccion y luego en la otra, Las fuerzas internas se calculan resolviendo
los marcos obtenidos de cortes horizontales v verticales, como se muestra en 1a figura 18.4,
Este procedimiento de andlisis suele dar como resultado armaduras excesivas. Sin embar-
g0, en tanques pequeiios un andlisis mas exhaustivo no reduce considerablemente la can-
tidad de refuerzo ya que el diseiio se ve dominado por el control del fisuramiento.



paroleias
refuerzo horizoniol de
lo base y ¢ lecho porolelo o y.

Morco poro el cdiculo del
refuerze horizontol de los

Morco pora el cdiculo del refuerzo verlicol de los
poredes porolelos ol eje y y del refuerzo hori
de lo bose y el techo poroleio 0 x.

Figura 18.4. Secciones a considerar para el andlisis de tanques rectangulares

En tanques grandes, un andlisis més cuidadoso es justificable pues la cantidad de acero que
puede ser ahorrada es considerable. Para ello, se toma en cuenta que las paredes, base y techo
del tanque trabajan como losas armadas en dos sentidos.

Por las caracteristicas geométricas de estas estructuras y el tipo de carga a que estdn sometidas,
no es posible emplear los métodos de diseno propuestos en el capitulo 15. En estos casos se
emplean tablas como las mostradas en el apéndice E en las cuales se muestran los esfuerzos que
se desarrollan en diversos puntos de las losas, con diferentes condiciones de apoyo, sometidas
a diversos tipos de carga.

Las paredes se analizan como losas con dos lados continuos los que corresponden a las
paredes adyacentes a ellas. La condicién de apoyo de sus otros dos lados depende de cada
caso particular. Si el tanque es cuadrado. los momentos en las paredes adyacentes serin
iguales y la esquina no rotard. Sin embargo, en el caso de un tanque rectangular, los
momentos en dos paredes adyacentes no serdn iguales y para conservar el equilibrio serd
preciso efectuar una redistribucién de momentos en funcién a sus rigideces. Puesto que los
momentos varian a lo alto del tanque, la redistribucién se efectuard en varios niveles. Los
esfuerzos en los puntos interiores de la losa, se ajustardn acorde con la variacién de éstos
en sus extremos.

Todas las caras de un tanque, ademads de los esfuerzos de flexién y corte, soportan fuerzas
de traccién o compresion provenientes de las reacciones de las caras perpendiculares.

El acero necesario para soportar estas tracciones debe sumarse el necesario para la flexiéon
y el concreto de la seccién debe estar capacitado para resistir la compresién adicional.
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Figura 18.6. Aletas en la base de tanques para mejorar su estabilidad

La condicion de carga critica para el disefio de tanques enterrados se presenta cuando el tanque
estd vacio. Sobre el techo, si estd presente, actiia su peso propio, el peso del piso terminado y
la sobrecarga. En las paredes actia el empuje del suelo y el empuje de la sobrecarga del terreno,
y en la base, la reaccion del suelo correspondiente al peso de las paredes, del techo y a las cargas
que actiian sobre éste. El peso propio del fondo no genera flexién sobre si mismo.

Las fuerzas internas se determinan con los procedimientos presentados en la seccidn precedente.
En la figura 18.7 se muestran los diagramas de momentos tipicos de tanques rectangulares
enterrados analhizados por el método simplificado. Como se puede apreciar, la presencia de tapa
en el depdsito modifica el comportamiento de éste y por lo tanto la distribucién del acero. El
cilculo del refuerzo se efectia siguiendo los criterios presentados en los capitulos 4, 5y 9.

Ty,
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Figura 18.7. Andlisis de tanques enterrados
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Las paredes, ademds del refuerzo requerido por el empuje hidrostdtico del agua, deben disenar-
se para soportar tanto la carga que le transmite el techo como la que le transmite la losa de
fondo. De ser el caso, se disefhan como vigas peraltadas y se calculan siguiendo los criterios
presentados en la seccidn 6.4 que se apliquen a este caso. Las cargas a considerar serdn las
mostradas en la figura 18.10.

Corga proveniente
del techo

“ 7
N e
>—<
7 N

7 N

Losa del techo Carga provenienteJ

de la base

Corga proveniente
del techo

Cargo proveniente
Ve de lo bose

Figura 18.10. Cargas transmitidas a las paredes de la cuba

18.5.2 Diseno de la estructura portante

Los tanques elevados apoyados en columnas arriostradas se caracterizan porque son estructuras
con gran masa concentrada en su parte superior y una estructura portante flexible. Por ello, la
solicitacién mds importante para el disefio de la estructura portante es la condiciéon que incluye
las cargas sismicas. Dado que la mayor parte del peso del tanque estd ubicado en la cuba, se
puede considerar que la fuerza sismica actia sobre el centro de gravedad de ésta.

Las columnas se disefian para resistir el peso de la cuba y los esfuerzos generados por la carga
sismica que dependera de la ubicacién y del terreno pero se recomienda que siempre sea mayor
que 20% de las cargas verticales. Para su predimensionamiento se puede asumir que toda la
estructura del tanque es una viga en voladizo. Bajo esta suposicién, las cargas axiales en las
columnas se determinan en funcidn a la distancia del elemento al ¢je neutro del conjunto, el cual
es también su eje de simetria. En la figura 18.11.a se muestra una distribucién de cuatro
columnas y el gje neutro esti trazado en lineas punteadas. El momento de inercia del conjunto
respecto al eje neutro, despreciando la inercia propia de las columnas es:
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19. Silos

Los silos son depésitos verticales que sirven para almacenar materiales granulares
en estado seco. El llenado del material se efectia por la parte superior y en la inferior, la
estructura cuenta con tolvas o embudos para el vaciado. En la figura 19.1 se mues-
tran algunos tipos comunes de silos. Los silos pueden construirse individualmente o
agrupados.

=]
HE
§| 2
8 o

- ] '-g x x
g 2
o ©
)
‘B
=| - = -

.E L'ii £

T
(o) (v) (¢) (a)

Figura 19.1. Tipos de silos

Al vaciar el material almacenado en los silos, puede observarse dos tipos de compor-
tamiento denominados: flujo de embudo y flujo masivo. En el primero, parte del
material vaciado esta en reposo en determinados momentos mientras que en el
segundo, toda la masa estd siempre en movimiento. La ocurrencia de uno u otro caso
depende de las caracteristicas geométricas del depdsito y del dngulo de friccién interna
del material. En la figura 19.2 se indica qué tipo de comportamiento se espera para deter-
minadas caracteristicas del fondo del silo. Las regiones sombreadas corresponden
a los elementos en los cuales el tipo de flujo es incierto. Esto debe evitarse pues conduce
a presiones asimétricas en las paredes de la estructura lo que les puede ocasionar serios
danos.

El procedimiento de disefio presentado en la presente capitulo es-el propuesto por el ACI
(Ref. 5).
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19.1 CARGAS DE DISENO

Las cargas que actuan sobre los silos son fundamentalmente: el peso propio v la presion
ejercida por el material almacenado. También estan presentes las cargas de sismo v viento.
Si la temperatura del material almacenado es diferente que la del medie que rodea el silo,
se generan esfuerzos en la estructura. Este efecto también debe tenerse en cuenta para el
diseno.

19.1.1 Presion ejercida por el material almacenado

La presidn ocasionada por materiales en reposo puede ser evaluada a través de dos teorias.
La primera fue presentada por Janssen y la segunda, por Reimbert. En la Tabla 19,1 se
presentan las expresiones utilizadas para la determinacién de la presion vertical, lateral y
la fuerza de friccion vertical segiin ambas propuestas.

Fuerza ejercida a una profundidad Y
Janssen { Reimbert
. . i‘ (y .Y h, 1
Presion vertical, g YY, ( | =g Y ) [L 71‘\ E + ]. - —;J
I
Y. Y!
Presion lateral. p gk [ Pmi {.1“ E‘*’] J
Fuerza vertical de friccion
por unidad de ancho, V ("{Y - 0_8q)R : 1 (“{Y - q]R

Tabla 19.1 Fuerzas ejercidas por el material en reposo (Ref. 19).

En la Tabla 19.1: v Peso especifico del matenal almacenado.
Y:  Profundidad del punto analizado.
Parametro igual a R/u'k.

R: Radio hidrdaulico de la seccion transversal horizontal del silo igual al
cociente entre ¢l drea y el perimetro de la seccion.

w': Coeficiente de friccidn entre el material almacenado y la pared del silo.

k:  Pardmetro igual a (] —sen p_)/(l-+-sen p)-

La expresion presentada onginalmente por Janssen es: 1YY —gJR, sin embargo. el ACT ha introducido el factor 0.8 para gue estas
formulas den aproximadamente el nismo valor gue las de Retmbert.
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Figura 19.2. Tipos de comportamiento que tiene el material almacenado en silos

p:  Angulo de friccion interna del material almacenado, aproximada-mente igual a

su dngulo de reposo.

40*

. * 20.

50.

40"

30°

' 20"
10°
0*

1

0° 10* 20" 30* 40" 50° 60°

h:  Altura de la superficie inclinada del material almacenado.

En la figura 19.3 se muestran mas claramente el significado de las varnables presentadas. Los
pariametros C y p__ utilizados en las férmulas de Reimbert se presentan en la Tabla 19.2 para

silos de diferentes secciones transversales.

Silo pma.\ C
_ bl D _h
ircular 4’ 4p'k 3
o ® h
Poligonal de mis de 4 lados W md'k 3
Rectangular, sobre el lado Ya a h,
corto a del silo E m'k - T

‘I

) |
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H H H H H
o 2=7"-<3 | 3="<4 | 4=-<5 sy
D D D D D
Parte del silo J R J R J R J R J R
Zona superior de
altura H, 1.35(1.10 [ 145|120 { 150|125 | 1.60| 1.30 | 1.65 | 1.35
Zona siguiente de
altura (H-H,)/4 145120 | 1.55|1.30 | 1.60 | 1.35 | 1.70 | 1.40 | 1.75 | 1.50
Zona siguiente de
altura (H-H,)/4 155145 165|155 | 1.75]1.60 | 1.80| 1.70 | 1.90 | 1.75
Zona siguiente de
altura (H-H )/4 1.65(165| 1.75(1.75 | 1.85|1.85 | 1.90| 1.90 | 2.00 | 2.00
Zona inferior de
altura (H-H )/4 165|165 1.75|1.75 [ 1.85 | 1.85 | 190 1.90 {2.00 | 2.00
Tolva o embudo
Fondo de concreto | 1.35 150 | 1.35(1.50 | 1.35]1.50 | 1.35| 1.50 | 1.35 | 1.50
Fondo de acero 150 1.75 [ 1.50 | 1.75 | 1.50 [ 1.75 | 1.50 | 1.75 | 1.50 | 1.75

Tabla 19.4 Coeficientes de sobrepresién para el cdlculo de la presién de vaciado (Ref. 5).

En la Tabla 19.5 se muestran los valores de los coeficientes de impacto de acuerdo a la velo-

cidad de vaciado y al material del fondo del silo.

Relacién del volumen vertido en

una carga a la capacidad del silo. N2 1:3 1:4 ) 1:6 y menor
Fondo de concreto 1.4 1.3 1.2 1.1 1.0
Fondo de acero 1,79 1.6 1.5 1.35 1.25

Tabla 19.5 Coeficientes de impacto para el cdlculo de la presién de vaciado (Ref. 5).

Los coeficientes de sobrepresién e impacto estiman el incremento de presiones sobre el silo
cuando el dispositivo de salida estd centrado. Si la abertura es adyacente a una pared, las
presiones sobre ésta se incrementardn. Este incremento se puede considerar igual a un 25% de
la presién horizontal estdtica, es decir, sin amplificarla por los coeficientes de impacto. Para
excentricidades menores, se puede interpolar linealmente el incremento de la presién. Desde la
parte superior de la tolva hasta una altura igual a D (o al mayor valor entre a y b para silos
rectangulares) este incremento puede considerarse constante. Para niveles mayores, el incre-
mento se disminuye linealmente hasta ser nulo en la parte superior del silo. Lo anterior es
equivalente a:



AT: Diferencia de temperatura, en °F.

v: Mdédulo de Poisson del concreto igual a 0.15.

La temperatura de los materiales granulares calientes no es constante y disminuye cerca de las
paredes del silo. Por ejemplo, en el caso de cemento caliente, se ha observado que la tempera-
tura disminuye linealmente en una franja de ancho igual a 20 cm. Esta disminucion es funcién
de la velocidad de llenado y vaciado del silo, de la temperatura a la cual el material ingresa, de
las fluctuaciones de temperatura del medio ambiente y de los coeficientes de conductividad
térmica del concreto, el aire y el material almacenado.

La experiencia ha demostrado que una diferencia de temperatura de 80°F no afecta apreciable-
mente la distribucién de esfuerzos en la pared y por lo tanto puede ser ignorada. La temperatura
interior de diseo serd igual a la temperatura interior menos 80°F. La diferencia de temperatura,
AT serd igual a:

AT =(T, yono - T, )K; (19-3)

o

donde: T - TI-SO"F.

idiscio

T : Temperatura del medio ambiente en invierno.

0

Cociente de la resistividad térmica de la pared entre la suma de las resistividades
térmicas de un espesor t_ de material granular, de la pared y de una pelicula
superficial de aire externo. La resistividad térmica del aire es igual a
0.17 ft*’xhorax°F/Btu? y del concreto es igual a 0.08 ft’xhorax“Fxpulg/Btu, por
unidad de espesor. Luego:

K. = 0.08t
"7 R, +008t+0.17 (19-4)
donde: R : Resistividad térmica del material granular por unidad de espesor, en
ft*xhorax°Fxpulg/Btu.

t :  Espesor del material granular en el que la temperatura disminuye lincalmente,
en pulgadas.

t:  Espesor de la pared, en pulgadas.

Si el material almacenado es cemento, el valor de t R es igual a 3.92. En este caso, la
expresion (19-4) queda transformada en:

0.08t

T = 008t +4.09 (19-5)

* Lainversa de la resistividad térmica es la conductividad térmica la cual se define por la cantidad de calor en Btu que fluye en | hora a
través de una capa de una pulgada de espesor y un pie’ de drea por cada °F de diferencia entre las dos caras de la superficie.




19.3.2 Determinacion del refuerzo requerido en las paredes

Las paredes de un silo pueden estar sometidas a:
1. Traccion pura generada por la fuerza anular F,

2. Flexo-traccién y fuerza cortante en el planc horizontal generada por la fuerza anular F y
los momentos flectores generados por la presién horizontal en silos agrupados.

3. Compresion en el plano vertical ocasionada por su peso propio, el peso del techo y la fuerza
vertical de friccién entre el material almacenado y la pared. Eventualmente se presenta
flexo-compresién.

4. Flexion en el plano de las paredes. cuando estin apoyadas en columnas.

Flexi6n generada por diferencia de temperatura.

Refuerzo requerido por traccion, flexo-traccion y fuerza cortante

St la pared estd sometida a tension pura, el drea de acero requerida serd:

b
A = of (19-6)

donde: F : Fuerza anular amplificada

¢:  Factor de reduccion de resistencia igual a 0.9 pues es traccidn pura.
St la pared estd sometida a flexo-traccion, se presentan dos casos:

I. CasoI: M /F <t/2-d™: toda la seccién estd a tensién (ver figura 19.5.a). En este caso, la
cantidad de refuerzo se obtiene de manera inmediata.

Ee
v En &l 1ado cercano @ F ..ottt A= of,(d-d)
g o T T—— . &

¢

2. Caso II:M /F >t/2-d™: parte de la seccion estd a compresion (ver figura 19.5.b). En este
caso se siguen los siguientes pasos:

+ Se determina la altura del bloque a compresién, a, , que corresponde a la cuantia maxima
de acero en tensién, es decir, igual a 0.75p, . Esta es igual a:

6117d

a =05t i
e (13-

El parimetro B fue definido en el capitulo 5.
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Existen varios métodos para estimar el ancho de las grietas. Uno de ellos es el propuesto por
Lipnitski, el cual considera por separado el efecto de las cargas a largo plazo y las cargas
instantaneas. Por simplicidad se asume que la pared estd sometida a traccidn pura y que el
refuerzo estd ubicado al centro de la pared. El ancho total de las fisuras se estima a través de
la siguiente expresion:

donde:

W_ =W -W W, (19-14)

Ancho de fisura que resultaria de la aplicacién, durante un periodo corto, de
toda la carga anular, F_ (debida a la presién estética y sobrepresion).

Porci6n del ancho de fisura w, debida a la fuerza anular generada por la
presién estitica, F_, durante el tiempo en que la carga total estd actuando.

Ancho de fisura debida a la aplicacién durante un periodo largo de tiempo de
la fuerza anular estitica, F_.

Los valores de w , w, y w, se calculan usando la siguiente férmula:

donde:

2o

w, =ys_f,/E, (19-15)

Pardmetro que depende de la duraciéon de la aplicacién de la carga, periodo
corto o largo.

« Sila carga actia durante un periodo corto:

. O{LAN, 03
y=1-0. F.aéFﬁ.J (19-16)
« Sila carga actiia durante un periodo largo:
[ 08Af, |
\|’=1_0°31_ v J>0.65 (19-17)

Area de la seccién transversal del silo.

Resistencia Gltima del concreto a la tensién, el ACI recomienda considerarla
igual a l,2\fﬁ :

Espaciamiento entre fisuras igual a Ab/Zo.

Parametro igual a 0.7 para barras corrugadas y 1.0 para barras lisas.

Suma de los perimetros de las barras horizontales de refuerzo por altura uni-
taria de la pared.

El ancho de las fisuras estimado a través de la expresion (19-14) debe ser menor que los
méaximos recomendados por el ACL
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19.5 DISENO DE LAS VIGAS DE SOPORTE

Las vigas de soporte son las encargadas de cargar la tolva del silo. La viga debe diseiiarse para
resistir la componente vertical y horizontal de la fuerza meridional de la tolva. Si el centro de
gravedad de la viga no estd en la proyeccién de las paredes de la tolva, ésta estard sometida
adicionalmente a torsién. En el caso que la viga esté apoyada sobre un muro, la torsién y la
flexion en el plano vertical podrin despreciarse.




20. Chimeneas

Las chimeneas son estructuras cilindricas o tronco-cénicas cuya funcién es expulsar gases y
humos industriales. Actualmente, su construccion se ha incrementado debido a la mayor impor-
tancia que se estd dando al control de la contaminacidn del aire. Las chimeneas pueden ser de
acero o concreto. El uso de encofrados deslizantes ha logrado que la demanda de las dltimas se
incremente. Ademds, las chimeneas de concreto son mas rigidas que las chimeneas de acero lo
que les permite resistir mas eficientemente las cargas horizontales y por ende pueden alcanzar
alturas mayores.

En el presente capitulo se presentardn algunas recomendaciones generales para el diseio de
chimeneas dentro del marco del estandar ACI-307-98 propuesto por el American Concrete
Institute.

20.1 CONSIDERACIONES GENERALES PARA EL DISENO

En esta seccion se incluyen algunas recomendaciones generales para el disefio las cuales inclu-
yen caracterfsticas del revestimiento interior, dimensiones de la chimenea, refuerzo, aberturas y
deflexiones maximas de la estructura,

20.1.1 Revestimiento interior

La funcién del revestimiento interior es proteger el concreto de los elementos corrosivos de los
gases expulsados y de sus altas temperaturas. Se extiende a todo lo alto de la chimenea y no se
coloca adherido al concreto sino que se deja un espacio libre entre ellos o éste se rellena con un
material aislante. El revestimiento puede ser de ladrillo refractario 6 acero.

El revestimiento de ladrillo se apoya en braquetes como el mostrado en la figura 20.1. Los
braguetes no son anillos continuos sino estan segmentados con una longitud no mayor que 90
cm., de modo que al dilatarse y contraerse no produzcan esfuerzos en la chimenea. Muchas
chimeneas revestidas con ladrillo y con aislante compuesto por silice fundida han presentado
signos de ataque dcido en las paredes de concreto, resultado del paso de los gases calientes a
través del revestimiento y su condensacion sobre el concreto relativamente frio. Para solucionar
este problema se estd haciendo uso de revestimiento de acero.

El revestimiento de acero ha sido usado con mucho éxito para controlar el ataque dcido del
concreto. Puede apoyarse en la parte superior de la chimenea o en su base. El primer caso
presenta la ventaja que el acero trabaja a tensién. Sin embargo, presenta la desventaja que la
expansién del revestimiento por efecto de temperatura serd tomada por la umén cercana al
orificio de salida. Cuando el revestimiento se apoya abajo, el acero puede pandear no sélo por
efecto de su peso propio sino también por efecto de la diferencia de temperatura entre un lado
del revestimiento vy el otro.
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En el tramo limitado por el extremo superior de la chimenea y una seccién ubicadaa 0.2d(h) de
¢l o 2.2 m., el que sea mayor, se proveerd el doble de refuerzo horizontal requerido por el
cdlculo. El término d(h) representa el didmetro exterior en el extremo superior de la chimenea.

20.1.4 Aberturas

Las aberturas de entrada de humos suelen ser rectangulares estando sus lados en proporcién de
1:2 a 1:4, Su drea es 10% a 20% mayor que la de la abertura de salida. Alrededor de las
aberturas se coloca refuerzo adicional como se muestra en la figura 20.2. El acero alrededor de
las paredes debe ubicarse lo mds cerca posible del borde de la abertura en una distancia menor
que 2t, donde t es el espesor del concreto en la abertura en cm. A ambos lados de ella se colocard
refuerzo vertical cuya drea serd por lo menos igual a la mitad del acero interrumpido por la
abertura. Arriba y abajo de elia, también se colocara el refuerzo interrumpido por la abertura
pero no menos que:

Acere adicional 7 3
La mitad se 7 N ld troccié
coloca en todo\C A/ \}\ o
ia circunferencio y
el resto se corto \
% iy M B SN0 / >0.511 (em?) pare 1>60cm.
¢ troccién H Acero adicioncl mayor que
N~ lg mitad de las varilias
interrumpidas
A
\ L /
-L N Acero adicional maoyor que
o= ZZ = la mitod del refuerzo
2tJ_ 4/ herizontal interrumpido y
s g mayor que 0.06fxtL
Yy

ld troccién

Borros interrumpidas

Figura 20.2. Refuerzo adicional colocado alrededor de las
aberturas de la chimenea

0.06f (L
A= —

20-1
f. ( )

donde: A Area de refuerzo adicional, en cm’.
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dados para el diseno final de la chimenea pues son mds exactos y laboriosos. El andlisis estitico
equivalente es un método mucho menos exacto que los anteriores, El andlisis estatico equivalen-
te es un método mucho menos exacto que los anteriores v el nuevo cédigo ACI-307-98 no lo
recomienda, sin embargo es 1til para un disefio preliminar o para chimeneas de menos de 60 m.
Este serd el inico método desarrollado en el presente trabajo.

El ACI en su edicién anterior ACI-307-88 propone una serie de expresiones para el andlisis
estdtico equivalente de la chimenea. La aceleracién vertical se desprecia y sélo se analiza el
efecto de las fuerzas horizontales. El procedimiento a seguir es el siguiente:

1. Estimacion del periodo fundamental de vibracién de la chimenea.

2. Estimacién de la fuerza cortante en la base.

3. Distribucidn de la fuerza cortante en la base de los diferentes niveles de la chimenea.
4. Determinacion de las fuerzas internas en los distintos niveles de la chimenea.

En este disefio para concordar con el ACI-307-88 usaremos umdades inglesas.
Estimacion del periodo fundamental de vibracidn

Para la estimacién del periodo fundamental de vibracidn se hace uso de la siguiente expresién,
la cual es vilida para chimeneas sin revestimiento intenor:

[ l(hl-r“
t(h)

(20-3)

donde: T :  Periodo fundamental de vibracién de la chimenea, en segundos.
h: Altura de la chimenea, en pies.
tthy:  Espesor de la pared en la punta, en pies.

t(b): Espesor de la pared en la base, en pies.
d(b): Didgmetro medio en la base, en pies.

p,: Densidad del concreto, en kip-seg?/pie’, aproximadamente igual a 0.0046
kip-seg'/pie’.
E.: Mddulo de elasticidad del concreto, en kip/pie’.
Si la chimenea cuenta con revestimiento interior deberd analizarse su efecto. Anteriormente, el
ACI recomendaba que el periodo obtenido con la expresién (20-3) se multiplicara por el cocien-

te de dividir el peso de la estructura con revestimiento entre su peso sin €1, sin embargo esta
recomendacion no se incluye en la versién vigente.

Estimacion de la fuerza cortante en la base

La fuerza cortante en la base se determina a través de las siguientes expresiones propuestas por
el ACL:
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V=ZxUxCxWT {(20-4)
C=013//T, 026 (20-5)
donde: vV Cortante en la base, en libras.

Z:  Factor de zona
U:  Factor de uso. Se recomienda tomarlo igual a 2.
WT: Peso total de la estructura incluyendo el revestimiento si cuenta con €1, en

libras,

El ACI propene unos factores de zona que no corresponden a nuestras normas por lo que se
tomard los propuestos por la Norma Bdsica de Disefio Sismo-Resistente, es decir, | para la zona
1. 0.7 para la zona 2 y 0.3 para la zona 3.

Distribucion de la fuerza cortante en la base

La chimenea se dividird en por lo menos diez segmentos como se muestra en la figura 20.3. La
fuerza lateral aplicada en el centro de gravedad de cada uno de ellos se determina a través de
la siguiente expresion: '

WTh,’
E - Vﬁ
1°7)
b
donde: h:  Altura medida desde la base de la chimenea hasta el centro del segmento i-

€81mo, en pies.

WT: Pesodel segmento i-ésimo de la chimenea incluyendo el revestimiento interior,
en libras.

Fuerzas internas en los segmentos de la chimenea

La fuerza cortante en la base del segmento i-ésimo estard dada por:
=n
z
V,=|XF I’ (20-7)
F1

Para O.SShzthl 9,
y: =832 —39*)[(n, /n) -0s] +3o* (20-8a)
Para 0<h /h<0.5,
)2 =1-2(1-3°")(h, /h) (20-8b)

donde: h:  Alura medida desde la base de la chimenea hasta la base del segmento i-ésimo.



"\~ Peso concentrado

h
2
hi T + |Wh
n
WT = IWTy 5 . o= W + WIp + WTn
i
2 2 2
IWTy 2, R T n =W, . hy + WI, . hy+ WT, - hp
2
Fo = v ¥in h';
2WTI.2. Sk = .n'h‘l.z. i & Bouilh
Fuerza sismica en el nivel Z _—
2 %
Ff = v had} h22 ‘ hy — hg
EWT1.2. PR | : hl.2. « = s N ~ + _-\ /—Nivei z
2 + khl - hz
W, - hy
zwT‘-"-’- . n h1.2. : ol +
M= JREF, . oah "= hg) ]
= gn[Filhy = h) + Foa plhg « y=n 1+ .. Flhy = hy) ]

Figura 20.3. Método para distribucién del cortante en la base a lo alto

de la chimenea

y ademds:
137 =096+ 0.23T,

1% = 043+05/T,"*
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El momento flector en la base del segmento 1-&simo seri:

M, =JZ\[§F.('T.-'1,)] (20-9)
Para 0.32h /h=1.0,
1% =278 —31°*)[(h, /h) - 03] +30% (20-10a)
Para 0<h /h<0.3,
32 =101 = 1°*)(03-h,/h)" +I0® (20-10b)

donde:

107 = 115+ 0.025T,’
1°% =03+ 0004(6-T, )
J*= =04+(6-T,) /300

Si el periodo fundamental de vibracion de Ja chimenea es mayor que 6 segundos, se toma-
)" =03y 10 =04.

m

En el caso que se trate de chimeneas de seccién variable en las cuales el didmetro en la parte
alta es menor que la mitad del didmetro en la base. los valores de_[: v] l’" determinados a través
de las expresiones (20-8) y (20-10) deberdan multiplicarse por:

LTV | P A 0.95, 0.85, 0.75, 0.65, 0.55, 0.45, 0.35, 0.25, 0.15, 0.05.
| [ 1.01, 0.94, 0.86, 0.92, 0.97, 0.88, 0.83, 0.89, 0,99, 1.03,
R/B it rnsein e, .90, 0.80, 0.70, 0.60, 0.50, 0.40, 0.30, 0.20, 0.10, 0.0.
. sssissmmnnsusnaiaiesnia 0.97, 0.87, 0.78, 0.76, 0.82, (.90, 0.92, 0.89, 0.91, 0.94.

20.3 DISENO DE CHIMENEAS

A menos que se indique lo contrario, los procedimientos de disefo presentados en los capitulos
precedentes serdn utilizados para el disefio de chimeneas.

20.3.1 Combinaciones de carga y factores de reduccién de resistencia
Las combinaciones de carga utilizadas para el disefio de chimeneas no seran las propuestas en
el capitulo 1, sino, las siguientes:
I. Para el disefio del refuerzo vertical:
U = 1.4D
U = LID + 14T + 143E
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Las férmulas presentadas para la determinacion de la resistencia de una seccién anular con una
determinada cantidad de refuerzo han sido deducidas siguiendo los mismos criterios que los
presentados en el capitulo 10. Es decir, con la deformada asumida, se ha determinado los
esfuerzos en el acero, tanto en tensién como en compresion, y en el concreto. Posteriormente se
ha calculado las fuerzas totales en cada caso y se ha establecido la condicién de equilibrio, tanto
de fuerzas axiales como de momentos. Para la determinacién de la fuerza total en el acero se ha
1gnorado la presencia de las aberturas yva que el refuerzo interrumpido por ellas ha sido colo-
cado en sus extremos. En cambio, al determinar la fuerza de compresion en el concreto, éstas
se han considerado en el punto de méxima compresién, pues en este caso sf reducen la fuerza
resultante.

20.3.3 Diseno del refuerzo vertical por flexo-compresion y temperatura

La variacion de la temperatura a través de las paredes de la chimenea de concreto reduce su
resistencia. Por ello, s1 ademds de la solicitacidn de flexo-compresion, la seccién analizada estd
sometida a esfuerzos debidos a la variacién de la temperatura, las férmulas presentadas en la
seccién precedente son validas siempre que se reduzca el valor de f_y f°_mediante las expre-
siones (20-14) v (20-15):

| 14 "
f_\-(v)=fy+l+.y|(fsrv"7|f sn‘) (20-14)
f" . (v)=1_-140f" ., (20-15)
donde: f: Mdximo esfuerzo en el capa exterior de acero vertical debido a temperatura,

en psi.

7 .+ Méximo esfuerzo en la capa interior de acero vertical debido a temperatura,
en psi.
f : Méximo esfuerzo vertical en la cara interior de la chimenea debido a tempe-

L
ratura, en psi.

Los pardmetros T 7y 7, se determinan a través de las siguientes expresiones:

stV
fm.=a,cx[]fz-c)xT‘xE‘
=0 x(c-1+7,)XT xnE_
=0 xexXT xE_
donde: o Coeficiente de dilatacion térmica del concreto y del acero, igual a aproxima-
damente 6.5x10°/°F.
E: Mddulo de elasticidad del concreto, en psi.

E: Mdodulo de elasticidad del acero, en psi.

p: Relacion entre ¢l drea de acero ubicado en la capa exterior y ¢l drea total de
la seccién en estudio.
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Sino cumplen estos requisitos, el andlisis de la estructura se realizard considerando un f°_igual ala
carga promedio de 3 testigos dividida entre 0.85.

El andlisis de la estructura se desarrolla con los criterios presentados en los capitulos previos. En
este caso, es posible incrementar los factores de reduccion de resistencia, ¢, puesto que las dimen-
siones y propiedades de los elementos por analizar han sido determinadas por mediciones

y ensayos. Los nuevos factores de reduccion serdn :

»  Secciones controladas por tracciéon . . . . . . . L L L ¢=1.00
+  Secciones controladas por compresién
a)Conrefuerzoenespiral: . L $=0.85
B)Otroselementos . . . . . . . i i i i e e e e e 6=0.80
* Fuerzacortanteotorsiébn L. ¢=0.80
. Aplastamiento o compresiénpura L L $=0.80

21.2 PRUEBAS DE CARGA

Las pruecbas de carga se emplean cuando la naturaleza del problema en la estructura no estd
claramente definida. Si la resistencia al corte o la adherencia acero-concreto son criticos en la
deficiencia observada, lo mds recomendable es efectuar una prueba de carga. Estas también se
emplean si no es posible efectuar mediciones en la estructura o recoleccién de testigos para la
determinacion de las caracteristicas de los materiales.

Para la prueba de carga, serd necesario cargar los tramos o pafios con una distribucién que
garantice los madximos esfuerzos y deflexiones en las secciones criticas. De ser necesario se
emplearin diferentes patrones de carga si uno s6lo no conlleva a los mayores efectos: deflexiones,
giros, esfuerzos, etc. que requieren ser investigados. Este tipo de pruebas no debe efectuarse a
menos que el concreto tenga mis de 56 dias de colocado, sin embargo, si el constructor, el inspec-
tor y el propietario estdn de acuerdo, este plazo puede ser reducido.

La carga total, incluyendo la aplicada antes del inicio de la prueba, no serd menor que
0.85(1.4D+1.7L). La carga viva podrd reducirse de acuerdo a los requerimientos de los cédigos
vigentes. Las cargas deberdn ser aplicadas en, por lo menos, cuatro incrementos similares, garan-
tizando su distribucién uniforme sobre la estructura analizada y evitando los impactos.

Antes de aplicar la carga, se tomarin las mediciones de referencia. La primera medicién de los
pardmetros de interés se efectuard a no mds de una hora de aplicado el primer incremento de
carga. Del mismo modo, es recomendable efectuar mediciones después de cada incremento adi-
cional de carga y durante las 24 horas que siguen a la aplicacién del tltimo incremento de carga.
Después de ello, la carga es removida y se efectiia una Gltima medicién 24 horas después.

Para considerar que la estructura ha pasado la prueba de carga, ésta no deberd mostrar signos
visibles de falla tales como rajaduras, desprendimiento de concreto, deformaciones excesivas, etc.
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~ ~ Longitud del opoyo
n Tl.&uﬂ. {uinima)

— ._—{Lf'm>kﬂ| LOM)
A L/ 18057 5em. {Vigos)

Figura 22.1. Apoyos de losas y vigas prefabricadas

Los dos alumos requisitos pueden ser obviados si se demuestra que la eficiencia de la conexién no
se ve afectada. Para elementos simplemente apoyados se recomienda que por 1o menos la tercera
parte del refuerzo requerido por flexion se extienda hasta el ¢je del apoyo.

En el disefio de conexiones se deberd considerar las deformaciones debidas a contraccion de
fragua, creep y deformaciones por temperatura, aunque las primeras se dan, por lo general, antes
que la pieza prefabricada forme parte del conjunto total. Si se considera que estas deformaciones
estan restringidas, las conexiones deberin tener la resistencia y ductilidad suficiente como para
garantizar este comportamiento.

Enlas figuras 22.2,22.3, 22.4 y 22.5 se muestran algunos detalles tipicos de conexiones en estructuras
prefabricadas.

Los anclajes instalados para transferir cargas entre los elementos conectados se disefiardn de
acuerdo al apéndice D del ACI-318-00

Figura 22.2. Conexidn tipica columna-cimentacién



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



Seccion crifica
- Articulacion plastica
Conexion flexiple

-

Longitud g]
la conexi

(a) Conexion viga con viga

Conexion flexible
Seccién critica
Articulacion ~plastica
7 | |
<. h
S |

-

Longitud de la conexién

(b) Conexion viga columna

Articulacion plastica

Seccion critica
Conexion flexible

A
—
el

L

e

559

Longitud de la conexion

(c) Conexion viga columna

]

—

b

[~ Longitud de

la conexién

)

(d) Conexién viga zapata

Ejemplos de concxiones flexibles

Figura 22.6

Los pérticos prefabricados que se asume no contribuyen a la resistencia lateral, incluyendo sus
conexiones, deben satisfacer lo indicado para muros vaciados en sitio, mds los requisitos siguientes:

a)

b)

c)

Los estribos especificados para columnas se colocardn en toda la altura de la columna

incluyendo el peralte de la viga.

Se colocard el refuerzo minimo para la integridad estructural especificado en 16.5 del

ACL

La longitud de apoyo en el soporte de una viga serd por lo menos 5 cm mayor que lo
determinado por el cdlculo con los valores de resistencia a la compresién especificados

para compresion pura (bearing)

En los muros prefabricados, las conexiones entre paneles de muro o entre paneles y cimentacion
se restringird la fluencia a los elementos de acero o de refuerzo. Los no disefiados para fluir
desarrollardn por lo menos 1.5 S la fluencia de la conexién.
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22.1.4. Muros estructurales prefabricados

Los muros estructurales prefabricados deberdn cumplir todos los requisitos de los muros vaciados
en sitio a que se refiere el articulo 21-7 del A.C.1. y lo que se indica para muros prefabricados
intermedios en 21-13 del A.C.L

En los muros intermedios prefabricados, en las conexiones entre paneles de muro o entre paneles
de muro y cimentaciones, se restringiri la fluencia a los elementos de acero o el refuerzo.

Los elementos de conexion no disenados para fluir deben desarrollar por los menos 1.55 , donde
S_ es la fluencia de la conexion basadaen f .

Si la traccion controla la seccion: M <O M
Donde M = 1.33\/f"_S donde S= médulo de la seccién
Si la compresién controla la seccion M <O M

Donde M_=0.85 f'\ S

22.2 RECOMENDACIONES PARA LA FABRICACION

Los insertos embebidos en los elementos prefabricados podran ser dispuestos mientras el concreto
se encuentre en estado plastico, sin necesidad de fijarlos previamente al vaciado, siempre que:

—

El procedimiento sea aprobado por el Ingeniero responsable.

2. Los insertos no requieran amarrarse al refuerzo del elemento.

3. Elinserto sea mantenido en su posicién mientras el concreto se encuentre en estado plis-
tco.

4.  El concreto que rodea el inserto sea convenientemente consolidado.

Cada elemento debera ser marcado, indicando su posicion y orientacion en la estructura, asi como
su fecha de fabricacién. Las marcas que se dispongan deberdn corresponder a las indicadas en los
planos.

Los elementos prefabricados deberdn ser apuntalados, fijados y alineados durante la ereccién de
la estructura hasta que se completen las conexiones permanentes.

22.3 EVALUACION DE ESTRUCTURAS PREFABRICADAS

Los elementos prefabricados que formardn parte de un conjunto estructural que incluye concreto
vaciado ‘in situ” podrin ser sometidos a pruebas de carga como las presentadas en el capitulo
previo si:

1. El andlisis demuestra que la falla de la pieza no se producira por compresion o pandeo.

La carga de prueba aplicada en el elemento prefrabricado inducird una tensidn total en el
efuerzo similar a la producida por las cargas especificadas en 21.2 aplicadas sobre la estructura
compuesta.

3. Las condiciones de aceptacion o rechazo de la prueba son las indicadas en 21.2.

1



23. Encofrados

23.1 INTRODUCCION

Los encofrados son estructuras provisionales que son usadas para soportar y dar forma al
concreto. Deben ser disenados con sumo curdado pues las fallas que en €l se presentan consti-
tuyen la mayor fuente de accidentes en obra. Algunas de las principales causas de éstos son:

. Remocion de puntales o desencofrado prematuro.
2. Arriostramiento deficiente de los pies derechos.

3. Vibracion exagerada del concreto, ya se ocasionada por los vibradores o por el trifico de
los equipos sobre el encofrado.

4.  Apoyo del encofrado en terreno inestable o blando.
5. Vaciado incorrecto del concreto.
6. Falta de puntales permanentes.

El costo del encofrado constituye de un 25% a 40% del costo total de la estructura. Debe pues
buscarse las mayores economias en esta partida, lo cual se consigue utilizindolo la mayor
cantidad de veces que sea posible. Para ello, se debe procurar mantener constantes las alturas
de entrepiso y el tamano de las vigas. losas v columnas. Asi mismo. es recomendable utilizar
espesores similares en los muros de la edificacion y reducir, dentro de lo posible, las aberturas
o ubicarlas bajo patrones constantes.

23.2 MATERIALES PARA ENCOFRADOS

Los materiales mds usados para encofrados son la madera y el acero aunque también se utiliza
fibra de vidrio v plisticos con los que se logra dar texturas especiales a la superficie.

23.2.1 Madera

La madera es ¢l material mds utilizado en encofrados para concreto. La hay de diferentes
calidades siendo las mds usadas el pino oregén y el tornillo, ademds del three plv o plywood.
El pino oregdn no crece en nuestro pais, por lo cual es importado. Por su parte, el tornillo,
oriundo del Peru, presenta la desventaja que al humedecerse tiende a torcerse, siendo necesario
fijarlo con mayor cantidad de clavos. A pesar de ello, éste tltimo es el més utilizado pues es mas
econdmico. El plywood es usado eficientemente para encofrar las caras de los elementos de
concreto. Es un material constituido por una serie de capas de madera pegadas entre si. En
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efectuarse 12 horas antes del vaciado. También se les aceita o unta con productos especiales
que lo protegen y facilitan el desencofrado. Los aceites pueden ser minerales o vegetales, puros
o con emulsificantes. También se usan ceras insolubles o productos quimicos disueltos en
aceites, kerosene, alcohol polivinilico, etc.

La armadura e insertos (tuberias, cajas, etc.) deben ser colocados de modo que el encofrado no
resulte daiado ni deformado. Ambos deben ubicarse simultineamente para que el trabajo de
unos no afecte el de los otros. El engrase del encofrado debe efectuarse antes del armado para
no ensuciar el acero reduciendo su adherencia con el concreto.

Antes de iniciar el llenado, debe verificarse las dimensiones de los encofrados y sobretodo que
los apuntalamientos sean adecuados. Cualquier desperfecto que se presente durante el colado
debe ser inmediatamente corregido. La velocidad de vaciado influye en la presién que ejerce el
concreto sobre el molde. Por ello deberd especificarse una velocidad mdxima de vaciado para
no someterlo a esfuerzos para los cuales no ha sido disenado. El uso de vibradores internos no
genera ningin problema en encofrados adecuadamente disefiados y construidos.

El desencofrado no debe efectuarse antes de los tiempos minimos especificados por el proyec-
tista. Estos dependen no sélo de la resistencia del concreto sino de las sobrecargas para las que
la estructura ha sido disenada. Mientras mayor es la sobrecarga de diseno, menor serd el tiempo
de desencofrado pues se requiere menos resistencia para que el elemento soporte su peso propio
y las cargas vivas de construccién. En edificios normales, de oficinas o de departamentos se
pueden tomar los tiempos minimos presentados en la Tabla 23.3.

Tipo de elemento Tiempo minimo
de desencofrado
Laterales de vigas, columnas y muros salvo que estén so-
portando fondos de losas o vigas 12 horas
Fondos de losas (CV<CM)
Luz menor que 3 m. 4 dias
Luz menor que 6 m. 7 dias
Luz mayor que 6 m. 10 dias
Fondos de losas (CV>CM)
Luz menor que 3 m. 3 dias
Luz menor que 6 m. 4 dias
Luz mayor que 6 m. 7 dias
Fondos de vigas (CV<CM)
Luz menor que 3 m. 7 dias
Luz menor que 6 m. 14 dias
Luz mayor que 6 m. 21 dias
Fondos de vigas (CV>CM)
Luz menor que 3 m. 4 dias
Luz menor que 6 m. 7 dias
Luz mayor que 6 m. 14 dias

Tabla 23.3 Tiempo minimo para el desencofrado. (Ref. 7).
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* Procedimiento de vaciado. Si se usa vibrado de alta frecuencia, el concreto se mantiene
fluido hasta una profundidad mds o menos considerable y se comporta como un liguido de
densidad igual a la del concreto. La vibracion incrementa la presion en 20% respecto al
acomodado manualmente. !

¢ Tamafo y forma del encofrado y la consistencia v proporcionamiento de la mezcla.
Las presiones laterales se calculan siempre con la férmula general p= wh (23-1)
Donde w= 150 Ibs/ft' (2400 kg/m’) para un slump de 4" y h la altura en pies p en lbs/ft°,

El comité 347-01 del ACI modifica esta formula para tomar en cuenta el peso del concreto y
los aditivos.

Para columnas, considerando columnas los elementos con menos de 6.5 ft (2.00 m) de lado de
seccidn transversal, se usan las siguientes formulas:

C_C_| 150 R

P=EL by IR = 23-
T (23-2)

p <3000 C, C

p = 600 C,

p<150 h

donde p= presion equivalente en cualquier nivel del encofrado en Ib/ft?

R= velocidad de llenado en pies /hora

T= temperatura del concreto en °F

h = altura del concreto fresco en pies

En muros en que la velocidad del lenado es 2 7 pies/hora y menor que 10 pies/hora la presion

sera;

43400 2800 R
p= C“ Ct_ 150 + T + - (23-3)

p € 2000 cw C
p =600 C

p<150h

En ambos casos:

C. = 1 para cementos tipo 1y tipo Il sin aditivos retardadores

C, = 1.2 para cemento tipo 1y tipo II con aditivos retardadores

C,=05(1+ w/145) 2 .80 para concreto con w < 140 lbs/ft’
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24. Estructuras de
grandes luces

El acero es un matenal cuya relacidn resistencia/peso propio es mayor que la del concreto, por
ello. es preferido cuando se trata de cubrir luces grandes. Sin embargo, también se pueden
desarrollar soluciones eficientes en concreto, Entre éstas se tiene las estructuras pre-esforzadas,
las estructuras de arco y los tijerales, muy utilizados en Europa. El presente capitulo es una muy
breve reseia en torno a este tipo de estructuras.

24.1 ESTRUCTURAS PRETENSADAS Y POSTENSADAS

Este tipo de estructuras estdn constituidas por elementos de concreto sometidos a una
fuerza de precompresion provista por cables de acero aplicada como parte del proce-
dimiento constructivo de la estructura. De este modo, los esfuerzos normales que se gene-
ran en la estructura por efecto de las cargas externas son afectados. Los esfuerzos
de traccién, en particular, son reducidos drasticamente. El criterio bdsico de disefio
consiste en determinar la fuerza de precompresién requerida y su ubicacién en la seccion
para que los mayores esfuerzos de traccion y compresion en el elemento no superen la
resistencia del concreto en las diferentes etapas de carga. Dependiendo del procedimiento
constructivo, las estructuras pre-esforzadas pueden ser pretensadas o postensadas. Cada
una de ellas tiene sus propios criterios de disefo cuya presentacién no es objetivo del
presente texto.

24.2 ESTRUCTURAS DE ARCO

Este tipo de estructuras se usan especialmente en puentes, hangares, talleres, etc. Estdn cons-
tituidas por costillas o arcos propiamente dichos y una losa que se apoya sobre ellos (ver figura
24.1). Por economia, la separacién entre arcos es de 3 a 6 m. Sin embargo, este espaciamiento
puede ser incrementado si la losa se disena convenientemente, Para lograr una adecuada venti-
lacién e iluminacién de los ambientes, se disponen ventanas en la cumbrera conocidas como
ventanas de mariposa.

Las estructuras en arco se analizan por cualquier método de Andlisis Estructural. Pueden ser
empotradas, biarticuladas o triarticuladas. El arco estd sometido a flexién compuesta o flexo-
compresion, por lo que la teoria presentada en el capitulo 10 puede ser adaptada para su
disefio. Los apoyos reciben reacciones tanto verticales como horizontales. Para absorber el
empuje lateral se suele hacer uso de tirantes o en su defecto, el apoyo se diseia para resistir la
carga horizontal. La primera solucién es la mds cémoda y eficiente.
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Figura 24.1. Estructuras en arco

24.2.1 Articulaciones de concreto armado

Existen diversos tipos de articulaciones que pueden ser utilizadas en las estructuras de concreto
armado. Entre ellas se tiene: las articulaciones metdlicas, la articulacion alemana, la articula-
ci6n Mesnager, la articulacién Considere, la semiarticulacion Freyssinet, etc. A continuacion se
presenta algunos criterios para el disefio de este tipo de elementos.

Apovos metdlicos

Los apoyos metdlicos estin constituidos por planchas cilindricas o rodillos como se muestra en
la figura 24.2,

-

.

Ploncl‘_m
Plonchos cilindricos Rétula
cilindricos metalicos

metdlicos

-

Figura 24.2. Apoyos metilicos
Articulacion alemana

En la figura 24.3 se muestra una articulacién alemana. En la unién, anteriormente se usaba
plomo pero actualmente ha sido reemplazado por el neopreno. La carga axial, N, es resistida
por el dado de plomo o neopreno y la fuerza transversal por las barras de acero, El drea de acero
requerida es:

__H_
s T 06f

¥
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El dngulo de inclinacion del refuerzo, q. varia entre 30° v 60°. La resultante de las cargas
transmitidas a través de la articulacién debe ubicarse entre las dos varillas inclinadas, es decir:

S
tanf > =
N
Si m es el nimero de pares de barras cruzadas que atraviesan el nudo, entonces:
1 ( s ., N ]
F= - .
2misen8 cosO (=1

donde: F: Fuerza en cada barra.

En el disefio por el método eldstico, el esfuerzo admisible en las barras se considera igual a un
tercio del esfuerzo de fluencia. Por lo tanto, el drea de cada varilla seri:

]

A =£=
0[

e
- i

donde: o Esfuerzo admisible en el acero longitudinal.
Haciendo uso del método de diseno a la rotura, el drea de cada varilla serd:

F

u

A =
+ =055,

donde: F: Fuerza amplificada en cada varilla.

Los giros de la articulacién generan esfuerzos secundarios de flexion en las varillas de acero
inclinadas. Para obviar su tediosa evaluacidn, el esfuerzo de trabajo del acero se mantiene por
debajo de lo convencionalmente empleado.

La dimensién *y’ en la figura 24.4 debe definirse del tamano adecuado para que permita la
rotacién de la articulacién y evite el pandeo de las varillas que atraviesan la rétula. Por lo
general se recomienda usar 10d,.

Las barras inclinadas generan fuerzas perpendiculares al eje de la rétula que tienden a romper
el concreto en la unién. Por ello, es necesario disponer refuerzo transversal en los extremos del
nudo. La fuerza en ellos serd igual a:

F., =S+ Ntano
Empleando la expresion (24-1):

F. =2mFsen®

El area de refuerzo transversal, haciendo uso del método eldstico, sera:

_ 2mFsenf _ 2mA G, senb
est o - G

et

rest

donde: o, Esfuerzo admisible en el acero transversal, igual a 1/3 de su esfuerzo de fluencia.
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De modo similar se determina el espaciamiento entre estribos haciendo uso del método de disefo
a la rotura. Despreciando ¢l aporte del concreto, el drea de refuerzo transversal requerido serd:

(R -1

A =
= = 08Sf,

donde: F__:Fuerza amplificada resistida por los estribos.

[l

El nitmerc de estribos serd:

< . A
Namero de estriboss ——4—
> )

4

donde: d'h: Didmetro de las varillas de los estribos.

Se recomienda que los estribos se extiendan una longitud igual a 8 veces el didmetro de la varilla
longitudinal. De este modo, el espaciamiento s entre estribos serd:

8d,
Larer :
NG merode estribos

La articulacion Mesnager se puede emplear cuando las cargas no son muy elevadas, estando
restringida su capacidad en funcién de la cantidad de acero que puede disponerse en los elemen-
tos que llegan a la articulacion.

Articulacion Considére

En la figura 24.5 se muestra una articulacién de este tipo. Como se aprecia es muy parecida a
la anterior, sin embargo, en este caso, se considera que la fuerza de compresién es transmitida
por una serie de pequenos pilares zunchados y la fuerza transversal, a través de las varillas
inclinadas. Los pilares de disefian como columnas zunchadas sometidas a compresién pura
empleando la expresion (10-1). El drea de refuerzo de la seccion se determina en funcion de las
varnllas encerradas por los zunchos. Se recomienda disponer estribos en la articulacion hasta
una altura 1gual a la mayor dimension de la seccién transversal de los elementos que llegan a
la articulacién.

Articulacion formada por dos superficies curvas

Este tipo de articulacién estd formada por dos superficies de diferente curvatura en contacto, lo
que le permite grandes giros (ver figura 24.6). El concreto de ambas superficies debe tener gran
resistencia. El esfuerzo de compresion en el concreto estd dado a través de la siguiente formula
propuesta por Hertz:
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En los tijerales presentados, los esfuerzos se calculan por cualquier método de Andlisis Estruc-
tural. Los nudos de la estructura son rigidos y por lo tanto sus elementos no estdn sometidos a
esfuerzos axiales puros sino a flexidén compuesta.

Viga Vierendeel

Un tipo de cercha que es tipica del concreto armado es la llamada Vierendeel en honor al
ingeniero que la inventé. Esta constituida por dos cordones, uno superior y otro inferior, gene-
ralmente horizontales y montantes verticales. Es una estructura estaticamente indeterminada y
su andlisis exacto es muy laboriose resultando poco practico desarrollarlo salvo que se usen
programas especiales de cdlculo. Por ello que se aplican métodos simplificados aproximados los
cuales dan resultados bastante exactos para fines practicos.

A continuacién se presenta uno de los métodos aproximados que existe para el andlisis de vigas
Vierendeel. La notacién utilizada para su desarrollo es la siguiente {ver figura 24.8):

s Peralte de la viga.

I:  Momento de inercia del cordén superior.

I': Momento de inercia del cordén inferior.

I:  Momento de inercia de la montante 1.

a:  Tramo limitado por las montantes i e i+1.

v:  Distancia del punto de inflexién del montante 1 al corddén superior.

w:  Distancia del punto de inflexion del cordén superior e inferior en ¢l tramo 1 a la montante
izquierda inmediata.

Fuerzas en el cordén superior en el nudo i.
P’ :  Fuerzas en el cordén inferior en el nudo 1.
Momento flector de la viga en conjunto en la seccién que contiene los nudos i ¢ 1.

M : Momento flector de la viga en conjunto en la seccion que contiene el punto de inflexion
de los cordones superior ¢ inferior del tramo a.

: Momento flector del tramo a, del cordén superior en ¢l nudo 1.

- Momento flector del tramo a del cordén inferior en el nudo 1.

Momento flector de la montante en el nudo 1.

Momento flector de la montante en el nudo 1'.

<X =

k.

Fuerza cortante de la viga en conjunto en el tramo a.

Esfuerzo normal en el cordén superior en el tramo a .

Esfuerzo normal en el cordén inferior en el tramo a .

z %z

Esfuerzo normal en la montante 1.

Este método se basa en la suposicion que los puntos de inflexién de los elementos se encuentran
ubicados a una distancia de sus extremos proporcional a la raiz cuadrada del momento de
imercia de los elementos en dichos extremos. Por ejemplo, en la montante 2 se tendra:
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25. Método de los puntales
y tirantes

25.1 INTRODUCCION

El reglamento ACI - 318 -02 tiene un nuevo apéndice A llamado“Modelos de puntales y tirantes”.

El ACI ha publicado el ACI - 455R-99 donde se detalla el método, que se aplica principalmente a
las zonas D o en aquellas en que la seccién plana no permanece plana después de la deformacién,
Las secciones B son aquellas en que la seccién permanece plana después de la deformacidn,

D

|

Figura 25.1. Zonas Dy B

El método consiste en considerar dentro de la estructura unos tijerales teéricos donde hay elemen-
tos que trabajan a compresién (puntales) y otros que trabajan a traccién, tirantes. En la interseccion
de estos se forman los nodos, de forma triangular. '

P

Virante ™~ Nodo

T !

Figura 25.2 Viga peraltada



You have either reached a page that is unavailable for viewing or reached your viewing limit for this
book.



588

5

La fuerza de comprensién en el nodo F (puede ser proveniente de C 6 T) cumplird
F <OF (A-1del ACI)

Para los nodos @ =0.75

6.

F =1_A (A-7 del ACI)

212 (14 ne

[=

0858 " (A-8 del ACI)

f, = 1 para los nodos limitados por drea de reaccion o de puntales con lo que se calcula |
{3, = 0.8 para nodos que anclan un tirante

ff, = 0.6 para nodos que anclan dos o mis tirantes con lo que se calcula w,

Conocidos |, y w, se obtiene el ancho del puntal w_

w = w cos B+l sen 0

Se determina la longitud de anclaje del tirante 1

Se calcula la fuerza en el tirante

F,=0F, (A-1 del AC

Donde : @ = 0,75

F o =A,f (A-6 del ACI)
Se calculan las fuerzas en el puntal

F ,=0F_ donde @=0.75

F .=f A_ (A-2 del ACI
f =085p 1 (A3 del ACI)
f_=0850 f_ delnodo (A-8 del ACI)

B,

f_=0.75 para puntales con refuerzo que cumple A.3.3 o sea con refuerzo en dos direcciones
como se indica en fig. 25.7 considerando la fuerza de compresion en el puntal con una
dimension de 2 longitudinal por 1 transversal.

1.00 para puntales de seccion transversal uniforme en toda la longitud del puntal

Para concretos de ' < 420 kg/cm®

A

Z = sen o, 2 0.003 (A-4 del ACI)

5 i

B, =06 A para puntales sin refuerzo que cumplan con lo anterior donde € es el factor
para concretos livianos
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A
R

3 £

+120 -120 0

Figura 26.5

El momento de flexién que produce estos esfuerzos es:

6Mx 100
120 = ———— :M = 6400 k
20 x 40° &xm

La carga w_que produce este momento de flexién es:

w x8?

6400 =—g—; w, = 800 kg/m

Como el peso propio es de 192 kg/m, la viga resiste una carga externa de 608 kg/m adicional al
peso propio.

CASO IV.- Si examinamos el caso anterior, en que hemos aplicado un presforzado excéntrico que
produce un momento negativo en la seccién central, vemos que la viga tiene que curvarse hacia
arriba, separdndose del piso o del encofrado y apoyédndose solo en sus extremos. Esto hace que
simultdneamente con la aplicacién del presforzado actie el peso propio de la viga y que en este
caso la condicién de verificacion no sea presforzado sélo sino presforzado mas peso propio.

Esto quiere decir que si en lugar da la barra rigida empleamos un cable flexible, podemos darle un
trazado parabdlico como aparece en la figura siguiente. Aplicamos la misma fuerza de precompresion
de 48 Ton, con una excentricidad adicional que equilibre el momento de peso propio obtenido en el
caso I

Mm= 1356 Kgxm

ad 1B o o
TN 48000
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en donde:
f,= esfuerzoen el acero de presforzado en la resistencia nominal
f, = resistencia especificada a la traccion del acero de presforzado

= esfuerzo especificado de fluencia del acero presforzado
¥, = factor por el tipo de acero de presforzado
= 055paraf /f nomenor que 0.80
= 040 paraf /f nomenor que 0.85
= 028 paraf /f no menor que 0.90
p, = factor definido en 10.2.7.3 del ACI-318-05
A_= dreade acero presforzado en la zona de traccion
A_= drea de acero no presforzado en la zona de traccion
= peralte atil al centroide del acero presforzado
= peralte dtil al centroide del acero no presforzado
p,= cuantia de acero presforzado = Ar»/bd;-
p = cuantia de acero en traccion no presforzado = A /bd
p’ = cuantia de acero en compresion ne presforzado = A’ /bd
w= pf/f’

W= p I

26.6.4 Seguridad respecto a la Fisuracion

Para evitar que se presente una falla repentina de flexion inmediatamente después de la fisuracion
del concreto, que es muy peligrosa porque habria muy poca deflexion de la viga que avise lo
inminente de la falla, el ACI-318-05 en el articulo 18.2.2 exige que exista una cantidad de acero

presforzado y no presforzado que permita resistir una carga amplificada de por lo menos 1.2 veces
la carga de fisuracion calculada en base a un valorde f de 2N 7.

No es necesario cumplir con esta disposicion si la resistencia en flexion y corte es por lo menos el
doble de la resistencia requerida por el ACI-318-05.

Si se emplean concretos con agregados livianos, el valor de f se determinara de acuerdo a lo
indicado en el articulo 9.5.2.3 del ACI-318-05.
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A, =161rn (d - 0.9783/n )’
Donde d = didmetro perno en pulgadas
Donde n, = nimero de hilos por pulgada

A, =cm2
27.2 TIPO DE FALLAS

Un pemo puede fallar por su resistencia en si o por la resistencia del concreto que lo rodea.
Las formas tipicas de falla son:

(i) Falla de acero precedida (if) Separacion del‘con-
r desca del concreto creto para anclajes
e alejados del borde libre

(iv) Rotura lateral (v) Separacion del concreto

(iif) Rotura del concreto

(a) Carga de tension (b) Carga de corte

Figura 27.2 Modos de falla para anclajes
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Cuando hay excentricidad en dos direcciones de calculard w_,, para cada direccion y el factor
a aplicar en la formula (ACI-Ec(D-5)) serd el producto de estos dos Von

El factor de borde y_, sic . 2 1.5 h,

aman

W= | (ACI-Ec(D-10)
Sic_ <lSh,

A

amn

1.5h,

W= 0.7 + 03 {ACI-Ec(D-11))

El factor w_,, que toma en cuenta las rajaduras del concreto, cuando f < f en cargas de servicio.

Para pernos colocados antes de la llena  w = 1.25

1.4

Para pernos colocados después de la llena w
Cuando el cileulo indica rajaduras con las cargas de servicio

fl>f llJcN=l

El factor Ven = 1 siC_.=C (D-12)

annn a

Yon =Coa/ C. 2150, /C si C

aFfmEn

< C_ (D-13)

arrun

Donde C_ se determina por la prueba de la esquina de ACI - 355.2. Esta prueba no es necesaria
siC_=15h_

amin

C_ es la distancia critica requerida para desarrollar la resistencia a la rotura del concreto al
instalar un perno post instalado, sin necesidad de colocar refuerzo.

En las formulas D-6 a D-11, cuando el perno esté situado a menos de 1.5 h_, del borde se tomaré
como h_. el mayor valor entre :

Donde s es la distancia entre pernos del grupo

27.4 PRUEBAS A LA TRACCION

La resistencia maxima a la traccidn N serd

&

Nou < WN, (ACI-Ec(D-14))

Donde N se basard en 5 pruebas de acuerdo a ACI - 355.2.
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Apéndice A

El apéndice A incluye tablas de ayuda para el detallado del refuerzo, en las cuales se muestra la
longitud de anclaje de acero tanto en traccién como en compresién. Las tablas estin presentadas
en centimetros,

Tabla A.1.  Longitud de anclaje de refuerzo en tensién con espaciamiento libre v recubrimien-
to mayor que el didmetro de la varilla, provisto de estribos minimos a lo largo de
la longitud de anclaje. Vihda también para refuerzo con espaciamiento libre
mayor que 2 veces el didmetro de la varilla y recubrimiento mayor que dicho
didmetro.

Tabla A.2.  Longitud de anclaje del refuerzo en tensién no contemplado en la tabla A 1.
Tabla A3, Longitud bésica de anclaje del refuerzo en compresion.

Tabla A.4.  Longitud bdsica de anclaje de ganchos estandar.
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1/11

0.241,

~ 0.24/5

0.1461,

1/16

0.14861,

1/11

Figura B.1. Corte del refuerzo en tramo interior de elemento continuo

1/16

0.1641,

0.241,

0.111n

1/14

0.111,

1/10

Figura B.2. Corte del refuerzo en tramo exterior de elemento continuo
con apoyo extenor solidario provisto por columna
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K=P, /1A

0.00 0.08 010 0.15 0.20 0.25 0.30
R=P,w/t' Ah

Diagrama C.9. Columna Rectangular, Refuerzo 4 caras. {"c = 350 kg/em* ACT # R5-60.6
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0.00 0.05 0.10 0.15 0.20 025 0.30 0.35
R=P e/t Ah
Diagrama C.10. Columna Rectangular, Refuerzo 4 caras. f¢ = 350 kg/cm* ACI # R3-60.7
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