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Prélogo

Sin duda es un honor prologar una obra del Dr. Ing. Leonhardt y especialmente ésta
qgue tiene tanta importancia en los mas recientes progresos en la Técnica de las Construc-
ciones de Hormigén Armado y Pretensado.

En efecto, en los albores de esta técnica las bases racionales con sustento experimen-
‘tal fueron establecidas por el famoso ingeniero E. MGrsch en numerosos trabajos y en su cono-
cida obra en seis tomos, cuya traduccion a nuestro idioma ha temdo amplia difusion (Teoria y
‘practica del hormigén armado).

La obra de Mérsch data de la década del 30 y desde entonces se ha progresado mucho
en la teorla y en las aplicaciones del hormigén armado. Varios nombres pueden asociarse a es-
tos progresos, tales como Saliger, Dischinger, Pucher, etcétera, pero, sin duda, la influencia
mas notable es la de Leonhardt, que ha realizado profundos estudios tedricos, ademés de nu-
merosas experiencias en la Universidad de Stuttgart.

Conviene tener presente que los reglamentos en uso en la época de Mérsch, tales como
la DIN 1045 en su edicién de 1932, que fue adaptada en nuestro Reglamento Técnico de la
Ciudad de Buenos Aires de 1935, constitulan practicamente un “manual’ en el que unas pocas
reglas practicas permitian proyectar todos los elementos constitutivos de una estructura de
hormigon {en aquella época solamente en bases, columnas, vigas y losas). Eran tan simples las
reglas que aun un ingeniero sin conocimientos profundos de la Técnica de las Construcciones,
ni del Analisis Estructural, podia realizar un proyecto sin dificultad.

De aquellos reglamentos-manual se ha pasado ahora a lo que podriamos llamar los
reglamentos-tratado. En estos ultimos, por ejemplo la Norma DIN 1045 de 1978, ademas de
reglas constructivas y de proyecto, se plantean una serie de problemas cuya resolucién queda
a cargo de quien realiza el proyecto en cada caso particular.

El proyectista en nuestros dias debe ser, para poder actuar con éxito, un profundo cono-
cedor de la Mecénica de las Estructuras.

La influencia de Leonhardt en la Norma DIN 1045 del afio 1978 es, sin duda, importantisi-
ma y se ha ejercido a través de la Comision Alemana para el Hormigoén Armado y también del
Comité Euro-internacional del Hormigén.

En nuestro pals acaban de ser aprobados, en el ambito nacional, los Reglamentos CIR-
SOC (Centro de Investigacion de los Reglamentos Nacionales de Seguridad para las Obras Ci-
viles) que en lo concerniente al Calculo de los Elementos de Hormigén Armado y Pretensado
son fundamentaimente una adaptacién de la norma alemana citada en ultimo término.

La importancia de la obra de Leonhard!, que a partir de ahora estaré al alcance de los
estudiosos ingenieros de habla hispana, asi como de quienes tengan un interés profesional en '
el hormigon armado, resulta de que él mismo no solo ha influido en las nuevas normas, sino
que ademads es un critico de algunos aspectos de ellas, con los que no esta de acuerdo. Sus de-
sacuerdos en la gran mayoria de los casos tienen-también sustento experimental y los resulta-
dos de sus experiencias estan cuidadosamente expuestos en este magistral tratado.

Considero que esta obra es indispensable para cualquier ingeniero que deba tratar en '
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alguna forma los temas del hormigon armado y pretensado, puesto que en ella encontraran no.
solo el porqué de muchas disposiciones reglamentarias que ahora, por lo que se dijo, son co-
munes a la Norma DIN y a los Reglamentos CIRSOC, sino también la descripcién de su funda-
mento experimental y ademas su critica muy correctamente sustentada.

La version en nuestro idioma fue realizada por el Ingeniero Curt R. Lesser, egresado en
1936 de la Universidad de Buenos Aires con Diploma de Honor, habiendo tenido durante su ex-
tensa carrera profesional un intimo contacto con las estructuras de hormigén. En esta impor-
tante y dificil tarea contd con la desinteresada colaboracién y guia del Ingeniero Enrique D. A.
Fliess ( 1 1984), Profesor Emérito de la Universidad de Buenos Aires, cuya versacion en los te-
mas relacionados con el hormigén armado qued¢ evidenciada a lo largo de una serie de traba-
jos de la especialidad bien conocidos en nuestro medio y en el extranjero.

En los tiempos que vivimos, la vida util de los textos y los tratados es, en general, muy
breve. Puedo afirmar que en este caso la regla general no se cumplira pues los experimentos y
la profundidad de /a teoria son tales que perdurardn por muchos afios. Es por ello que esta obra
servira para la formacién de alumnos, futuros ingenieros, que luego la seguiran consultando a
lo largo de su vida profesional.

Esto justifica plenamente el esfuerzo realizado por el Ing. Fliess, el Ing. Lesser y la Edi-
torial “El Ateneo”.

Arturo Juan Bignoli

- Ingeniero civil.

Profesor en las Universidades de Buenos Aires

y Catdlica Argentina. Miembro titular

de las Academias Nacionales de Ingenieria

y de Ciencias Exactas, Fisicas y Naturales y Académico
Correspondiente de la Academia Nacional de Ciencias de Cérdoba.

‘Buenofs Aires, diciembre de 1984
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) Prefacio

En el Tomo | de esta obra se trataron las bases para el dimensionado del hormigén ar-
mado y una breve informacién sobre materiales, asi como el comportamiento bajo cargay el di-
mensionado de estructuras de barras solicitadas a flexién, corte y torsidon con y sin esfuerzo
axil, asi como también el correspondiente a elementos comprimidos verificados contra el pe-
‘ligro de pandeo. En este segundo tomo se presentan casos especiales de dimensionamiento.
Estos ultimos son frecuentes en la practica, pero generalmente se resuelven en forma deficien-
te por cuanto los métodos de aplicacion practica se han desarrollado recién en los ultimos diez
anos vy por ello aparecen en la bibliografia corriente tratados en forma anticuada, o simplemen-
te no aparecen. Los nuevos procedimientos de calculo en general se encuentran dispersos en
revistas técnicas y por ello casi no son conocidos por los calculistas.

Nos hemos preocupado en este segundo tomo en mostrar, mediante una seleccion de
lo publicado, de los informes mas nuevos de las investigaciones y también de investigaciones
propias, el estado actual de nuestros conocimientos al respecto, y presentarios en una forma
adecuada a su utilizacion practica.

El ultimo capitulo esta dedicado al hormigén liviano, ddndose un breve panorama de los
distintos tipos de hormigon liviano para, a contiruacion, tratar a fondo el hormigdn liviano para
estructuras, por cuanto el mismo, justificadamente, es de aplicacion cada vez mayor. Sus pro-
piedades muy especiales implican para el dimensionado, apartarse de las reglas correspon-
dientes al hormigdn normal que se dan aqui para las condiciones vigentes en Alemania.

Para el contenido de este segundo tomo tienen mucha importancia las referencias
bibliograficas, para lo cual nos hemos preocupado en indicar inicamente aquellas que son de
relevancia en lo que respecta a los Ultimos avances de los desarrollos o que tienen importancia
para una mayor profundizacion de los temas tratados, también para el ingeniero que se dedica
a la parte practica de su profesion.

Agradecemos a las sefioras |. Paechter y V. Zander asi como a los ingenieros adscriptos
H. Lenziy A. Hoch por el cuidado y esmero en la redaccion y revisidon del texto, asi como en la
preparacion de las numerosas figuras.

Stuttgart, otofio de 1974 F.Leonhardt y E. Mdnnig

Prefacio a la segunda edicion

En fa segunda edicién se efectuaron algunas correcciones y agregados, manteniéndose
sin modificar los temas tratados.

Stuttgart, Mayo 1975 F. Leonhardt y E. Mdnnig






Armadura oblicua
respecto a la direccion de la solicitacion

1.1. Introduccion

Enel Tomo | de estaobra, Cap. 5[1a], se establecid que la armadura actua en forma mas
eficiente, cuando las barras de acero siguen la direccion de las tensiones principales o de los
momentos principales. En ese caso, cruzan las fisuras ortogonalmente y pueden absorber
directamente el esfuerzo de traccion en el hormigdn. Pero en casi todas las estructuras existen
zonas en que no es posible materializar, por razones practicas dicha distribucién ideal de la
armadura.

Mientras que en los Caps. 8 y 9 del primer tomo se ha desarrollado el caiculo de la
armadura en el alma de las vigas, donde para las solicitaciones por corte y torsion, la direccion
de las tensiones principales de traccion difiere de la correspondiente a la armadura, daremos
aqui normas de calculo para armaduras dispuestas oblicuamente a la direccién de la
solicitacion en estructuras laminares (chapas, placas, cascaras).

En los primeros trabajos referentes a este probiema debidos a E. Suenson [2] y sobre
todo a H. Leitz [3, 4] se supuso que las fisuras. eran normales a la armadura y sélo se
consideraron condiciones de equilibrio. W. Fligge [5] y G. Scholz [6], entre otros, ampliaron el
estudio. En estas soluciones, la hipotesis que el esfuerzo de compresién en el hormigdn
coincidia con la bisectriz del dngulo que forman ambas direcciones de la armadura, conduciaa
la contradiccion de que, luego de la fisuracion, en determinados casos deberian actuar
esfuerzos de compresion en el hormigon a traves de las fisuras.

J. Peter [7] y F. Ebner [8, 9], para chapas y placas, partieron correctamente de que las
primeras fisuras, independientemente de la direccién de la armadura, se formaban
aproximadamente perpendiculares a la direccidon de las tensiones principales de traccion (Fig.
1.1). De las condiciones de compatibilidad, resultan esfuerzos de resbalamiento a lo largo de
las tisuras, que se transmiten en el caso de chapas, a traves de las tisuras por enaentado y
efecto de cufia por trabazén de los agregados gruesos y la armadura y, en las placas, a
través de la zona comprimida por flexién ubicada por encima de las fisuras. Estos esfuerzos
de resbalamiento en las fisuras, originan tensiones secundarias de traccién en el hormigény
nuevas fisuras, que con respecto a las primeras tienen una cierta inclinacion, y que a menudo
resultan ubicadas entre las primeras.

R. Lenschow y M. Sozen[10], asi como también posteriormente G. Wastlund junto con L.
Hallbjorn [11] consideraron en sus contribuciones, sélo el estado de rotura, para el cual
establecen las condiciones de equilibrio y obtienen la direccion de las fisuras de rotura
mediante el principio del minimo trabajo de deformacion.

Th. Baumann[12, 13] fue el primero en llegar en 1972 a una solucién satisfactoria. Utiliza
tanto las condiciones de equilibrio como las de compatibilidad, y también el principio del
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Fig. 1.1. Configuracion de 1as fisuras en una chapa armada oblicuamente a la direccién de las tensio-
nes principales de traccién y solicitada por un esfuerzo de traccién en una sola direccion, segin J.
Peter [6].

minimo trabajo de deformacion. Para ello distingue el estado al que corresponden tensiones en
el acero en régimen elastico o< fg y el estado de rotura con ogg> fg (cuando se ha
sobrepasado el limite de escurrimiento del acero) y obtiene para los dos estados distintas
inclinaciones de las fisuras. Los desarrollos siguientes siguen el trabajo de Th. Baumann.

En el caso general pueden disponerse armaduras en una, dos o tres direcciones para
absorber esfuerzos oblicuos, donde en el caso de dos y tres direcciones de armaduras los
angulos entre las mismas pueden ser cualesquiera. En lo que sigue, trataremos primeramente
el caso de dos armaduras ortogonales. Para armaduras segun tres direcciones oblicuas entre
si, se recomiendan los trabajos de Th. Baumann [12, 13].

1.2. Chapas con mallas de armadura ortogonal

1.2.1. Los esfuerzos y su equilibrio en un elemento de chapa

Consideremos un elemento rectangular de una chapa con una armadura constituida por
una malla ortogonal estrecha ubicada en su piano medio (Fig. 1.2). Los lados de los elementos
se suponen paralelos a las direcciones de las tensiones principales o) y oy} = k - 0, mientras
que la armadura esta dispuesta oblicuamente con respecto a los mismos. Para definir el
angulo, se consideran dos sistemas de coordenadas ortogonales:

a) con los ejes (1) y (2) coincidentes con las direcciones de las tensiones principales o} y oy,
positivo para traccion, negativo para compresion.
b) con los ejes x e y correspondientes a las direcciones de las armaduras fgy vy fey-

En el caso que nos ocupa, o) s siempre una tension de traccién y mayor que gj}, de
modo que se tiene k < 1. Llamemos ¢ al angulo que forma el eje (1) con el eje x, y adoptemos
como convencién que el sistema de ejes x — y estd ubicado en forma tal que siempre resulte
a < 45°,

Supongamos que la chapa esté atravesada por fisuras paralelas y aproximadamente
rectas, de separacidn ap, entre si, y cuya direccion difiere de la direccién y de la armadura, de
un angulo ¢, atn desconocido.

Las fuerzas solicitantes, referidas a la longitud unitaria 1, son

N, =o0,d-1 vy N, =0 .d-1=k-N (1.1)



Se supone que en las fajas de hormigdn entre fisuras, actian tensiones de compresion
op uniformemente distribuidas, que corresponden a un esfuerzo centrado de compresion Dy,

D, =0 d- 1 (1.2)

Cuando las fisuras y una de las direcciones de la armadura no son normales a la
direcciéon (1) de las of, es decir que a y ¢ no son iguales a cero, pueden, bajo ciertas
condiciones, aparecer en las fisuras esfuerzos de resbalamiento H. Mientras el ancho de las
fisuras sea reducido, estos esfuerzos de resbalamiento pueden transferirse a través del
endentado de los bordes de fa fisura debido al agregado grueso y adicionalmente por el efecto
de cuha sobre las barras que cruzan las fisuras (Fig. 1.3). Los esfuerzos de resbalamiento H
significan que los esfuerzos de compresion Dy, de las fajas vecimas de hormigon, difieren
considerablemente, o también que los esfuerzos Dy, estéan ligeramente inclinados respecto de
la fisura, y que por ello existe en el hormigon un pequerio esfuerzo transversal de traccion (Fig.
1.4).

También los esfuerzos de endentado y de efecto de cufia originan tensiones de traccion
en el hormigdén, que no deben tenerse en cuenta en lo que respecta a la capacidad portante. El
esfuerzo H de resbalamiento debe disminuir al aumentar el espesor de'las fisuras y originarse
roturas localizadas en el hormigdn en las zonas de acufiamiento y puede también desaparecer,
con excepciéon de esfuerzos residuales de acufiamiento. Por elio, en los desarrollos siguientes,
y en beneficio de un calculo mas seguro, supondremos H = 0.

en el plano medio

' Geometria a), fuerzas exteriores

— 4(2)

SIENE RN
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77
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Fig. 1.2. Geometria y esfuerzos en el elemento de chapa con malla de armadura ortogonal.



le :
or i
o5\
b Zp
H ‘ ?H
Zb/
v
) —a
- 1
H
aQm
Fig. 1.3. Un esfuerzo de resbalamiento en una Fig. 1.4. Elemento de chapa ubicado en una fi-
fisura es absorbido por endentado del borde sura, con el esfuerzo inclinado de compresion
de la. misma y por el efecto de cufia de las Dy ¥ el correspondiente esfuerzo transversal
barras de armadura de traccion debido a un desplazamiento A.

Si designamos foy y fey a las secciones de armadura por unidad de longitud, los
correspondientes esfuerzos de traccién por unidad de longitud resultan ser

Zx T Oex fex T Tex T M7 d fex v
' . Conu =
Z =¢ ~-f =0 -y -d *.¥ d

y ey ey ey Y

Si se conocen las tensiones principales o} y o)) (0, respectivamente N, y N,), asi como
también foy y fey, resultan 4 valores incognites: oex, oey, op (0 Zy, Zy, Dp) y el angulo ¢
correspondiente a la direccién de las fisuras. Mediante las condiciones de equilibrio es posible
determinar so6lo tres incognitas. Como valor indeterminado se adopta ¢, el que se determina
mediante las ecuaciones de compatibilidad.

Si suponemaos, a priori, conccide el angulo ¢, es posibie, para el equilibrio en una
- seccién paralela a una fisura, construir el poligono de fuerzas segun Fig. 1.5. Del mismo se
deducen las ecuaciones:

)
(o)

N, b, -Z b costa-2Z b sena
171 X X Yy

1"
o

N, b —Zbcosa#stenq
2 72 Yy X X

Los anchos b, a by, sobre los que actian los esfuerzos N, a Zy, pueden también
expresarse en funcién de ¢ y o (ver Fig. 1.5). Con ello se obtienen de dichas ecuaciones los
valores de los esfuerzos Zy y Zy. '

2
5 sen a(l -cota tg @)
(1. 3)

N1 sen2 a(l + cota cotw) + N2 coszo.(l - tga cotp)

Z
X

il

N1 césza(1+ tg o tg ¥)+ N

Z
y

"

Si finalmente consideramos un corte de longitud 1 normal a las fisuras, como muestra la
Fig. 1.6, se obtiene un poligono de fuerzas que también contiene el esfuerzo de compresion Dy,
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by = cos (‘P-OC)
bz =z sen (‘P“‘m)

bx = cos ¥
Z, b by = sgn ©
X
-
by - Ny - by
. Nj b;
4 o
N2 by |
Zy-b
o y Py
Zy - by 2%
X

Fig. 1.5. Estuerzos en equilibrio sobre una tongitud 1 de fisura y el correspondiente poligono de fuerzas (el
esfuerzo de resbalamiento H en la fisura se ha supuesto nulo).

by = sen (9-oC)

by = cos (P-cC)

by = sen ¢

by = cos ¢

Fig. 1.6. Esfuerzos en equilibrio para el ancho 1 de una faja comprimida entre dos fisuras y el correspon-
diente poligono de fuerzas (el esfuerzo H de iesbalamiento en la fisura se ha supuesto nulo).



Teniendo en cuenta que por la Ec. (1.3), Z, y Zy ya se conocen, es posible expresar Dy en
la forma siguiente:

Db = - Nyby sen (- a) - szzcos(w— cx)+ZXbX sen @+ Zybycoscp

Luego de introducir Zy y Z, de Ec. (1.3) y los valores de b, a by de Fig. 1.6, se obtiene, '
luego de algunas transformaciones trigonométricas:

sen 2 a
Dy = (Ny - No) Sena o

(1.4)
Si se suman las fuerzas interiores correspondientes a las Ec. (1.3) y (1.4), se obtiene una
nueva ecuacion, que permite un facil control de célculo

ZXJrzy-Db=~Nl+N2 (1.5)

1.2.2. Inclinacién ¢ de las fisuras cuando la armadura trabaja en régimen elastico (og < fg)

Para determinar la inclinacién ¢ de las fisuras, atn incégnita, puede emplearse tanto el
principio del minimo trabajo de deformacién como la condicion de compatibilidad de las defor-
maciones en el elemento de chapa. Desarrollaremos a continuacién ambos procedimientos.

1.2.2.1. Solucién mediante el minimo trabajo de deformacioén

El trabajo de deformacién elemental de un material elastico, de acuerdo con los princi-
pios de la mecénica, despreciando las deformaciones por corte y la deformacion transversal de
las fajas comprimidas, tiene por expresion '

E, 2 2 2 1 2, 2 2 , :
- = - = o + o .
A=l teore) gy (o r oy 2]

Con el valor de las fuerzas y secciones de armadura referidas a la unidad de longitud, re-

sulta para el volumen u, - d - 1 o respectivamente d - 1

. Zi Z}ZI DZ
A = + +
2 Eepxd 2 Eepyd 2 Ebd
Para simplificar haremos
{ .
’ X = ex Llx . _ Ee _ _ NZ
T OTL G VUM R T RN ke
ey My “b 1
Con ello resulta
2 2 2
. = + .
A 2B p d= 2]+ Nz o+ v Dy (1. 6)

El miembro derecho de la ecuacién contiene en cada término el angulo incognito ¢. Si |
en la Ec. (1.6) derivamos respecto de ¢ e igualamos a cero, obtenemos el trabajo minimo o bien
una expresion adecuada para el calculo de ¢:

Z Z D |
z N z W D °\ N
3A :
CE N VIR GRS SO Ve SR W GO S PP - B WS U A

) Vv
o} e"x 1 N1 3¢ Nl St Nl 3



Mediante las Ec. (1 .3) y (1.4) es posible expresar cada una de las derivadas en la forma si-
guiente

Zx Z )
3= 3 [ L
N N
1/ sen g, cos @ 1/ _ sen a COs Qo
3 - (- 2 : L P
@ cos © @ sen (o]

D
1 1 _ 1 )

3o = (1 -k)sena cosa ( 5
cos“p sen“ o

Luego de introducir estos valores y dividir por el factor comin (1 — k) 2 sen a COS q, €l
miembro derecho de la Ec. (1.7) se transforma en

( - ) = 0 (1.8)

Multiplicando por N sen? ¢ se obtiene una expresion de la relacién entre las ten-
siones en el acero ogy Y oex*

A Zy Uey D 9
= = — t - 1
7 = tg 9+ v (tg "o - 1)
X ex X
o también
G b :
- 2o [1+v '—Z—tl (1 - cot’e) ] (1.9)
ex h:4 '
Si, por otra parte, se multiplica la Ec. (1.8) por cos? ¢, se obtiene
Z Z D
—~§-)\——ycot2cp+\)———’2(l—cot2cp)=0 (1.10)
Ny Ny Ny '

y luego de algunas transformaciones e introduccion de los valores de Zy, Zy y Dy dados por las
Ec. (1.3) y (1.4), se llega a la expresion que define el angulo :

4 3 t9 g + k- cota cota+ k- tg o 1
cot o + cot Tk - cot® TR v
- 2 (1 - cot’ p) (1.11)

Al angulo que satisface a dicha ecuacioén, lo denominaremos ¢4. Conduce, sin tener en
cuenta la resistencia a la traccién del hormigén, para tensiones en el acero ogy y oey < s al mi-
nimo trabajo de deformacion. Si en las Ec. (1.3) y (1.4) se introduce dicho angulo ¢, en lugar de
. las mismas nos dan los correspondientes esfuerzos en el acero y el hormigén.



1.2.2.2. Solucién mediante la compatibilidad de las deformaciones

Si en una fisura consideramos un tramo de longitud 1, y representamos las coirespon—
dientes direcciones de las armaduras, obtenemos el tridngulo rectangulo de lineas llenas de
Fig. 1.7. ‘

Como consecuencia del esfuerzo de compresion Dy se acorta la longitud “1” de la faja
de hormigén de ey = op/E; simultaneamente se alargan las armaduras, es decir, los catetos del
triangulo de los valores especificos ex = ogy/Ee ¥ ey = 0gy/Ee.

Teniendo en cuenta que en la fisura no se debe tener en cuenta para el calculo ningun

esfuerzo de resbalamiento, ni tampoco ningun desplazamiento relativo paralelo a la misma, co-
mo consecuencia de las deformaciones, se origina el triangulo de lineas de trazos que muestra
la Fig. 1.7. La longitud de los lados resultan de las relaciones geométricas.

No se ha tenido en cuenta en este caso la disminucién de las deformaciones en fa ar-
madura debida a su colaboracidén con el hormigén, asi como iampoco la deformacién transver-
sal debida al acortamiento ¢, del hormigén.

Las deformaciones son compatibles entre si cuando se tiene una nueva altura, igual pa-
ra ambos lados del triangulo, lo que puede expresarse mediante la ecuacion siguiente:

2
L+ e‘x) sen @]2 - [ - eb) senzfﬂ = [(1% €y) cos 19]2 - [ - eb) cosch]z.'
Resuelta la ecuacion paraeyley, y luego de algunas transformaciones y despreciando los
términos de 2° orden, se llega a
€ €
y o 2 b 2
- - QJL1+E°“(1~C0t )] .
- X X
Si se reemplazan las deformaciones por tensiones, teniendo en cuenta que
eylex = ogyloex O también eyley, = Zylv - Dy, obtenemos como anteriormente
g D
ey _ 2 b 2
s q’[”v“z‘“(l-c?t 9] (1. 9)
ex X

Direccion de fisuracion = Di- /A

reccion de la faja comprimida
de hormigén Dy

i/ (2) \
t2) ("?Q

l

Fig. 1.7. Deformaciones en un elemento de chapa, partiendo'de una longitud 1 en la faja comprimida.
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by = cos (¢0y-oC)
sen (@Oy‘-d)

o
N
"

by = cos @Oy

NTb‘ t

Fig. 1.8. Esfuerzos para el caso de armadura en una Unica direccion (ofj 0 sea N, = compresion) y determi-
nacién de la correspondiente inclinacion gy de la fisura.

Los dos caminos desarrollados en Sec. 1.2.2.1 y 1.2.2.2 conducen, como se ha visto, al
mismo resultado, es decir que el valor del angulo ¢, hallado en Ec. (1.11) mediante el minimo
trabajo de deformacién, satisface también a las condiciones de compatibilidad.

En general se tiene que ¢, # «a, s decir que la fisura no es normal a la direccion de las
maximas tensiones principales. En realidad, las primeras fisuras toman dicha configuracion,
pero al aumentar la carga, las sucesivas fisuras tienden a adoptar la inclinacion ¢,. Ello ha sido
también observado en ensayos. '

1.2.3. Inclinacion de las fisuras al alcanzarse el limite de escurrimiento (eg > g/Eg)
Si un grupo de barras de la armadura alcanza el escurrimiento, las deformaciones cam-

bian de modo tal que las sucesivas fisuras deben originarse con otra inclinacién de fisuracion

@, #* @, para que se mantenga la compatibilidad. Segun las circunstancias, puede ocurrir que
por causa de la deformacion plastica del acero ambos grupos de armadura alcancen una ten-
sion gg = fs.

~ Para el dimensionado no deben utilizarse los estados para los cuales ¢g > fig/Eg, de mo-
do que la nueva inclinacién ¢, de las fisuras, que sequn Baumann difiere considerablemente de
vy, NO interesa en este caso. '

1.3. Chapas con una Gnica direccién de armadura

Si la menor tension principal o) es de compresién y de suficiente intensidad, puede
prescindirse de la 22 aireccion de armaaura. La Fig. 1.8 muestra, para uno de estos casos, los
esfuerzos que actdan sobre una longitud 1 de una fisura, de direccion ¢,, con respecto al eje (1).
El poligono de fuerzas que aparece en la tigura conduce a la siguiente condicion ae equilibrio

N.b
272
- =k g (o -a) = tg a.

N1 b1 oy




De esta relacion angular, por transformacion resulta para la inclinacién ¢y de la fisura:

. _ g g+ kcotg
cot oy = —-—E—j-— ) (1. 12)

Con este angulo, las Ec. (1.3) y (1.4) dan los correspondientes valores de Z, y Dy, para el
caso de una Gnica direccién de la armadura. ‘

1.4. Placas con armadura constituida por mallas ortogonales

En el caso general se tiene un elemento de placa solicitado por los momentos principa-
les m, y m, = k- m, referidos a la unidad de longitud.

En lo que sigue, entenderemos por m, al mayor de los dos momentos principales, en va-
lor absoluto. Si la traccién por flexidn y la compresién por flexién originadas por m, no ocurren
del mismo lado de la placa que los correspondientes a m,, entonces debe considerdrselo como
negativo (k < 0). Un tal momento m, origina en la zona comprimida (debida a m,) tensiones de
traccién y en la zona traccionada (debida a m,) tensiones de compresién. La zona traccionada
por flexién queda ubicada donde m, origine traccion, y la comprimida donde produzca compre-
sién.

La zona traccionada por flexién puede ser tratada como una chapa segin Sec. 1.2 6
1.3, cuando los esfuerzos longitudinales se calculen a partir de ios momentos mediante un bra-
z0 elastico medio y se los suponga actuando sobre la chapa (Fig. 1.9):

o

b

Fig. 1.9. Solicitacién de una placa por los momentos m, y m,; fisuracion en la zona traccionada por flexion.
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En lo que respecta a z;,, se puede calcular con valores aproximados, p. ej.:

hx+h
z ~0,9 M
m 2

Estas hipotesis, por analogia con las Ec. (1.3) y (1.4), nos permiten expresar:

2
m =2Z “z =m cosza(1+tga tg @) + m_ sen a {(1-cota tg o)
X X X 1 2

2
m =2Z -z =m senza(1+cota coty) + m_cos a (1 - tg o cotey) (1.13)

y Ty 'y 1 2

; m sen 2q
b “m 1 2" sen2g

En las mismas tienen validez para a y ¢, las convenciones establecidas en la Sec. 1.2. Si
k es negativa (k < 0), en la zona comprimida por flexiéon actia, ademas del esfuerzo de compre-
sion Nop = — m,/zy, también un esfuerzo de traccion Nyp = - m,/zy, que exige una armadu-
ra de traccion en dicha zona comprimida. En este caso son aplicables las Ec. (1.3) y (1.4),
siempre que dicho esfuerzo N, se introduzca como esfuerzo de traccién (en lugar de N,) y se
continua consecuentemente el calcuio con kp = 1/k.

Las verificaciones de la compatibilidad de las deformaciones pueden asimismo efec-
tuarse como se indica en Sec. 1.2 y 1.3, en cuyo caso debe tenerse en cuenta la influencia de
las diferencias de los brazos elasticos y de los espesores de las zonas comprimidas. Para ello
se introduce

y admitiendo como aproximacion grosera para la altura de la zona comprimida ~ z;/3 y
Zm ™ 0,9 hX

V= 3,3MXES = 3,3nuX .
b

Cuando se utilizan para las placas las expresiones correspondientes a esfuerzos y an-
gulos, deducidos para chapas, se admite simultaneamente la condicién establecida de que,
tanto en las zonas comprimida y traccionada por flexién, no se admite una transferencia de
esfuerzos de resbalamiento a través de las fisuras, es decir que, también en el dimensionado
de placas mediante este procedimiento, no se tienen en cuenta tensiones secundarias de trac-
cidn en el hormigdn. Se mantiene con ello el calculo del lado de la seguridad. :

1.5. Normas para el dimensionado

1.5.1. Generalidades

Limitaremos el dimensionado al periodo elastico de las tensiones en el acero og < fg Y
para ello utilizaremos las deducciones efectuadas en las Sec. 1.2.1y 1.2.2.
} La determinacion del angulo ¢, de la direccion de las fisuras puede también simplificar-
se considerablemente cuando las dos capas de armaduras de las direcciones x e y se dispon-
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gan de forma tal que ambas.se aprovechen por igual. En este casao se tiene, para la carga de
servicio

By
o) = TsT s -~y

ex 1,75 ey 1,75 (1. 14)

Haciendo ogx = ogy 2n la Ec. (1.9) y despreciando la reducida influencia de v - Dp/Zy se
obtiene la relacion simple:

ey .1 - tgzq}
o 1
ex
de donde
©, = /4 = 45° (1.15)

Este angulo ¢, = 45° corresponde a la solucién mas econémica porque ambas capas
de armadura trabajan a la tensién admisible. Si se proyectara una distribucién de armadura pa-
ra la que ogy < oey —que no tendria sentido, por cuanto la armadura ubicada mas cerca de la
maxima tensién de traccién deberia poseer innecesariamente una gran seccién de acero—
@ resultaria mayor. En el caso inverso (lo que si puedé tener sentido, como demostraremos mas
adelante) ¢ seria menor que 45°.

Para el hormigbn es necesario verificar que las tensiones de compresion debidas a Dy,
no sobrepasen el valor admisible. Segun DIN 1045 podria tenerse:

oo Do Fr
b d 2,1

Pero esta expresién no tendria en cuenta que las diagonales ideales comprimidas resul-
tan perturbadas por las barras transversales de armadura que la atraviesan y que estan sujetas
a tensiones transversales de traccion, debidas al efecto de cufia y por adherencia (ver Figs. 1.3
y 1.4). De las investigaciones realizadas sobre la resistencia del hormigén sometido a solicita-
ciones dobles de compresion y traccion resulta que en este caso solo podria contarse con una
resistencia efectiva del 80 % de . Por ello, para las cargas de servicio se recomienda

D 0,88
o, adm. = ———}2—— adm. = R

b 5 =T (1. 16)

1.5.2. Dimensionado de estructuras constituidas por chapas, en el caso de armaduras oblicuas
a las direcciones principales

Sienlas Ec.(1.3) y (1.4) se introduce el &ngulo ¢, = n/4 dado por la Ec. (1.15) como direc-
cion de las fisuras, se obtienen ecuaciones simplificadas para a determinacion de los esfuer-
zos internos en el caso de mallgs de armaduras ortogonales (utilizando ambas direcciones) pa-
ra cargas de servicio.

ZX=N +—~—~———2—ser12a(1— tg a)

(1.17
Z =N +——1——§———zsen2a(1+tg&) )

Dy = (N, - N,) sen2a

12



Estos esfuerzos permiten calcular las armaduras necesarias en la forma siguiente

z Z
X
£ = . =y
ox ~—7——'BS T 75 fey 95/1‘75 (1.18)

resultando la tensién de compresién en el hormigon

D 0,8 B
st - 2 = R
crb exist. = 3 = 5T (1.16)
En todos los casos se tiene, como control de calculo
- = + .
ZX + Zy Db N1 N2 (1. 5)

Sik £ 0,2, en ciertos casos, para pequefios angulos a, de las ecuaciones de dimensiona-
do (1.17) y (1.18) validas para ¢, = n/4, puede resultar fey < 0,2 fox. Segun DIN 1045, debe, nor-
malmente, ser foy > 0,2 foy. En tales casos es ogy < 0ex ¥ €l angulo ¢ que satisface la ecuacion
de compatibilidad (1.9), debe ser menor que 45°.

Con ogx = Zylfex Y 0ey = Zyltey = Zyl0,2 fey, de la Ec.(1.9) se obtiene, despreciando si-
multaneamente la parte debida av Dp/Zy, como ecuacion determinante del angulo que Hamare-
mos ¢e,2

Gey Zy : fex
o 0zt -z T e,
ex ex X
ZX
y de ésta g %, 5 .Zy =5

Si introducimos los valores Zy y Z, obtenidos de las condiciones de equilibrio segun Ec.
(1.3), luego de algunas transformaciones se llega a la siguiente relacién:

14 3 » :
(1 -k tg ®g ot 19 cp0,2<cota+ k tga) -5 tg cpo,z( tga+ k cota)s 5(1-k) (1.19)

En la Fig. 1.10 se han representado dichos angulos ¢ 2, en funcién del angulo de incli-
nacion a, para algunos valores de la relacion k = N,/N,. En la misma puede observarse que en
general se tiene el angulo ¢; = 45° (que corresponde a gey = oey) segun Ec. (1.15), y que solo
para a relativamente pequefos y reducidas relaciones k, corresponde utilizar el angulo
¢o,2 < 45° (para fgy = 0,2 foy) segun Ec. (1.19).

Con los angulos ¢, ¥ o 2 representados en Fig. 1.10, Th. Baumann ha preparado diagra-
mas de dimensionamiento muy dtiles, que se han reproducido en Fig. 1.11.

| os diaagramas nermiten la lectura directa de las secciones relativas de armadura fg/f,
y fey/fy asi como también el esfuerzo relativo de compresion en el hormigén Dy/N,. El valor de

referencia f; corresponde a la armadura necesaria para absorber N, para a = 0

Ny

. —
1~ B /L5
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+¢,=-',;t—para6.y = Gy Si k>02
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30°
Y
'/
.y
/|

7 Sl

Q ‘P ’2parafgy = 0,2 fEX

0
0 ) 150 30° 45°

v
R

~ Fig. 1.10. Angulos ¢, a utilizar en mallas ortogonales de armadura.

En consecuencia, las armaduras fgy ¥ fey Se obtienen mediante’las expresiones

N f N f
f e (X f s (&Y
ex BS/ 1,75 f1 ey 68/1,75 £,

) (1. 20a)

De acuerdo con elio, ia tensién de compresién en el hormigén es

Nl Db
()'b exist. = “"d-—— ( *-ﬁ-i-) (1. 20b)

1.5.3. Dimensionado de placas solicitadas a flexién con armadura oblicua con respecto a las
direcciones de los momentos principales

Las ecuaciones de Sec. 1.5.2 y los diagramas de Fig. 1.11 establecidos para chapas,
pueden aplicarse directamente para dimensionar placas, solicitadas por los momentos princi-
pales m; y m, = k- m,. Para ello, en lugar de la Ec. (1.20 a) debe emplearse la expresion

! fex oy fey
feX = szs 75 (—fl—) o respectivamente fey = W (Tl-) (1. 21)

La verificacion de que la solicitacion admisible a la compresién no sea sobrepasada, de-
bido a la limitacion establecida en Sec. 1.5.1 por la Ec. (1.16) para S8R al 80 %, es muy dificil de
lograr con los elementos de calculo corrientes. Por ello, Th. Baumann ha agregado a su diagra-
ma de dimensionado, una tabla con los valores de ky (ver a este respecto el Tomo |, Sec.
7.2.2.4). En la misma aparecen —(Tabla 1.1)— valores limites inferiores de Ky, para 2 valores es-
timados de zy/hy,, a saber 0,8 y 0,9, para dos calidades de aceros (B St lll y B St IV, con
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Fig. 1.11. Diagramas para determinar las armaduras necesarias fox y fey y el esfuerzo originado Dy, para

mallas ortogonales de armadura

121y [13].
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0g adm = 2400y ~ 2800 kp/cm?) y para calidades de hormigon Bn 250 a Bn 550 (verificacién en
[12)). h

Debe tenerse presente que, para momentos de igual direccién, es decir k = m,/m, >0
(positivo), debe determinarse el valor de ky, exist. = hy/Vm;. En cambio, cuando los momentos
actuantes son de signo contrario, es decir k = m,/m; < 0 (negativo), debe partirse de

A .
kh exist. = S—
17 M
‘ Bs /175 kp Para
z¢/hx = 2y [hy = Zm/hm s/ ’
[kp/em2 ] | Bn250 | Bn350 | Bn4s0 | BRSSO
2400 5,7 5,0 46 Ll
parak= my/my =0 =08 '
1 2800 59 5,2 48 45
ki = h v My !
c; m/ <é <05 2000 | 84 | 7,3 6,7 6.4
Spy fmax = = 0,
bU ™ R 2800 8,1 7,1 6,5 6,2
| - P 0] . 2400 6,4 5,6 5,2 4,9
parak= may/m <0
} 2.7 ' 2800 6,6 5,8 5,3 5,0
Kp = hm/Vmy -my 1 :
‘ 2400 9,4 8,2 7,6 | 1,5
Gpy max = 0,8 BR <09 ’
2800 9,1 | 79 7,3 6,9
" hpencm; m; y m; en Mpm/m

Tabla 1.1. Tabla de los valores minimos admisibles de Ky, para verificar que las tensiones de.compresién en
el hormigén se mantienen dentro de los limites admisibles [13].
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2

Vigas de gran altura (vigas-pared), ménsulas,
chapas

2.1. Definicidn

Chapas {disks) son estructuras en forma de placas, cargadas o solicitadas en su plano.
Las chapas sustentadas como vigas constituyen las vigas-pared o vigas de gran altura (deep-

. beams). El limite entre vigas esbeltas y vigas de gran altura se establece segun la distribucion

de las deformaciones gy, que para esbelteces {/d = 2 para vigas de un solo tramo y £/d = 3 para
tramos intermedios de vigas continuas ain se mantiene aproximadamente lineal, de modo que
las tensiones oy pueden calcularse mediante la teoria comun de flexion (Bernoulli-Navier). De
acuerdo con DIN 1045, Sec. 17.1.2 y 23.3, las esbelteces que muestra la Fig. 2.1 pueden consi-
derarse como limite de las vigas de gran altura. Las ménsulas (corbels, brackets) son voladizos
cortos (cantilevers) con fi/d < 1. En grandes estructuras (paredes formadas por chapas de va-
rios pisos de altura) pueden también presentarse esbelteces £/d < 0,5 — en este caso se habla
de “vigas-pared en ménsula’.

2.2. Procedimiento para determinar las tensiones en el Estado |

La teoria comn a la flexién con oy = M/W, etc., ya no es mas aplicable para vigas de
gran altura y ménsulas, porque por efecto de la carga, las secciones no se mantienen pianas (hi-
potesis de Bernoulli, diagrama de ¢, lineal) y por ello, aun para un material idealmente elastico

la distribucion de las tensiones o, ya no es lineal. Tampoco es posible despreciar en este caso

‘tas componentes de tensién oy y las de resbalamiento Txy debidas a las cargas exteriores. Por

ello es necesario determinar las tensiones en chapas y vigas de gran altura teniendo en cuenta
todas las condiciones de equilibrio y de compatibilidad de los esfuerzos internos.
Se dispone de los siguientes procedimientos:

1. La teoria de las chapas (laminas), utilizando la funcién de Airy, expuesta en [14, 15, 16].

2. El método de los elementos finitos, preferentemente con mallas triangulares [17, 18].

3. Estudio en modelos [19]

3.1. Fotoelasticidad, especialmente adecuada para problemas de chapas.
3.2. Modelos de Araldita con rosetas de deformacion.
3.3. Modelos de microhormigén.

4. Para vigas de gran altura, W. Schleeh encontro que la distribucién de tensiones puede
determinarse por superposicion de las tensiones en la chapa debidas a la introduccién
de las cargas con las tensiones de resbalamientc debidas a los esfuerzos caracteristi-
cos My Q calculados por la teoria de la flexién [20, 21, 22, 23]
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Fig. 2.1. Esbelteces limites de las vigas de

—+— fk“" gran altura.

Todos estos procedimientos, normalmente presuponen materiales homogéneos isotro-
pos y elasticos. Utilizando elementos finitos puede también admitirse una relacién o — ¢ no li-
neal y en principio, también tener en cuenta la fisuracion.

A los fines préacticos, para el dimensionado de chapas de hormigdn armado, es suficien-
te un conocimiento aproximado de las tensiones correspondientes al Estado |, y en especial de
la intensidad y direccion de las tensiones principales. Para el dimensionado de la armadura
bastan féormulas aproximadas y reglas para su distribucion, obtenidas de numerosos ensayos
realizados en chapas de hormigdn armado llevados hasta la rotura [24].

2.3. Esfuerzos caracteristicos y tensiones en vigas de gran altura

2.3.1. Generalidades

Los esfuerzos caracteristicos en vigas de gran altura se calculan en igual forma que pa-
ra otras estructuras. Cuando se trate de sistemas indeterminados por vinculo externc debe te-
nerse presente que aun para muy pequefias deformaciones verticales (jtambién elasticas!) de
los apoyos, las reacciones de vinculo pueden variar considerablemente como consecuencia de
la gran rigidez de la viga de gran altura, de modo que al dimensionar, se recomienda incremen-
tar los valores calculados de los esfuerzos caracteristicos. También conviene tener en cuenta
que los momentos en los tramos resultan mayores y los sobre los apoyos menores, que en ¢l
caso de vigas esbeltas de rigidez a la flexion constante.

El punto de aplicacion de las cargas y el tipo de apoyo tienen una influencia conside-
rable sobre las tensiones, de modo que debe diferenciarse sila carga actla en la parte superior
o cuelga de la inferior, los apoyos son directos o indirectos,etc.,en lo que respecta al dimen-
sionado y disposicion de la armadura.

La mejor forma de hacerse una composicion de lugar en lo que respecta a las tensiones
en vigas de gran altura y con ello sobre la distribucion de esfuerzos y capacidad portante, es
mediante ejemplos. En los mismos se representan tanto las componentes de tension oy, oy ¥
Ty, COMO las trayectorias de las tensiones principales o) y o)) y los esfuerzos de traccion resul-
tantes.
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2.3.2. Tensiones en vigas de gran altura de un solo tramo

2.3.2.1. Cargas uniformemente distribuidas

La Fig. 2.2 muestra cémo influye la esbeltez #/d de una viga directamente apoyada sobre
la distribucién de las tensiones oy. Las componentes Z, y Dy en la direccion x de las resultan-
tes de traccion y compresién, que por razones de simplicidad denominaremos Z y D, se han
representado en intensidad y recta de accién; su variacion en funcién de £/d esta indicada en la
Fig. 2.3. Como comparacion se han representado en linea fina los valores correspondientes ob-
tenidos mediante la teoria cidsica de flexidn (Navier). Las diferencias en el brazo elastico inter-
no comienzan a ponerse de manifiesto a partir de #/d = 2. Para #/d < 1, a pesar que el brazo
elastico sigue reduciéndose, los valores de Z varian muy poco, es decir que sélo la parte infe-
rior de una altura ~ { colabora en la resistencia y que la que queda por encima, actiia como una
carga uniforme.

En el caso de las vigas-pared con £/d = 1, la Fig. 2.4 muestra la influencia de las distin-
tas formas de aplicar la carga sobre las tensiones y sus trayectorias. ox ¥ 1xy son las mismas
para ambas formas de aplicacion de las cargas y Unicamente las oy son distintas y modifican
las travectorias de las o} ¥ o)) y con ello, fundamentalmente el comportamiento bajo carga.

La configuracion de las fisuras (Fig. 2.5) confirma el recorrido de las tensiones principa-
les. Para carga superior s6lo existen tensiones de traccién en la parteinferior y de muy poca
inclinacion. Cuando se trata de carga suspendida en Ia/"parte inferior, las tensiones de traccion
son muy empinadas, y se extienden casi a toda la altura de la viga. La carga debe ser anclada
mediante armaduras verticales a los arcos comprimidos de descarga, andlogamente a lo que
ocurre en todos los casos de cargas suspendidas en la parte inferior de las vigas.

El peso propio de la viga de gran altura conduce a una distribucién de tensiones ubicada
entre los dos casos que muestra la Fig. 2.4, es decir que en la zona inferior origina tensiones
verticales oy de traccion (positivas). La parte comprendida un poco por debajo de una parabola
que pasa por los apoyos y con una flechay = 1,5 x (1,5 veces la distancia del eje neutro al bor-
de inferior) debe, en consecuencia ser colgada, lo que exige siempre una ligera armadura verti-
cal (Fig. 2.6).

£7d =4 {/d=1
P Go=0t2p/b
T e JR— 7
MMM G =0,75p/b
{Navier)
o] = ] N ‘
N4 Slz=0715p8 | D
= Bty | 1 /B ~
,li Gy=12,0p/b F,[i -03p/b "
* 4 4 s A
‘f/d =2 g o
N
G, = 3,0 p/b [ Navier) o | —=
De‘é ™ ﬂ ?G'u:'.ﬁ leﬁ b
hd
2 q'—‘» k] K
= . w0
§~ s 1:036p¢ P/d <1
’ GazLEpib 4 '
1 1 )
P
-0hpib B o, -
52
Slo
Fig. 2.2. Tensiones oy, intensidad y direccion AV
de las correspondientes resultantes en el P Z<0,20pt
centro del tramo de una viga simple con carga o 5 p~0.16p 1
uniforme superior, para el Estado |, para distin- /3 2 ?i
tas relaciones f/d y ¢/t = 0,1 (¢ = ancho del { Gy=-16 p/b i
apoyo). 1 2 !
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Fig. 2.3. Magnitudes relativas del esfuerzo de traccién Z/p - £, del brazo elastico interno z/d y de la distan-
cia x/d del eje neutro al borde inferior en chapas de un solo tramo con seccidn rectangular segun Navier
(lineas de trazo fino) y de acuerdo con la teoria laminar (lineas gruesas) en funcién de la esbeltez #/d.
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Fig. 2.4. Diagramas de las componentes de tension gy, oy, 7, y trayectorias de las tensiones principa-
les para una viga de gran altura de un solo tramo y (/d = 1yc/t = 0,1 para cargas superior e inferior
respectivamente.
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EWT7 Calidad del hormigén
By = 353 kplcm?
carga de rotura
Py=117,31¢

Fig. 2.5. El aspecto de la fisuracion poco antes de alcanzarse la rotura, confirma la consistencia de la hipé-
tesis relativa a las trayectorias de las tensiones principales en lo que respecta al comportamiento bajo
carga.

t/d <1 ' t/d >t l

//{/ﬁ A |
> 7 ea )
/ 50,

’I’¢i

~ig. 2.6. El peso propio de la chapa que corresponde a la parte ubicada por debajo del semicirculo o de la
parabola, debe colgarse de la parte superior.

A

En los casos representados en las Figs. 2.2 a 2.4, la carga p se extiende ala luz teorica {.
j Si se carga la totalidad de la longitud de la viga de gran altura, Z aumenta y la tension de
’ compresion en el borde superior resulta menor, por cuanto las porciones de carga aphcadas en
los extremos originan traccion (Fig. 2.7).

2.3.2.2. Cargas concentradas

Segun H. Bay [16], cuando en el borde superior actia una carga concentrada, en la sec-
cion del centro del tramo, para #/d = 1, se obtiene una reparticién de tensiones oy como la que
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muestra la Fig. 2.8. Debajo de la carga se originan tensiones de fractura, del tipo que se estu-
diara en el Cap. 3, originadas por la aplicacion de las cargas. Para ¢/d > 1,2 dichas tensiones
son sobrepasadas por las tensiones de compresién por flexion oy en una medida cada vez ma-
yor al aumentar la esbeltez. Para vigas de muy gran altura, por ejemplo £/d = 0,5, al aplicar la
carga concentrada se forma una zona con distribucioén uniforme de oy constante. A partir de
d = ¢, el diagrama de tensiones iguala al correspondiente a las vigas de gran altura con carga
uniforme en su borde superior.

t———08 L ——+ '
 EETEEEXXEENEY) l ‘

Z=0,15 pL=019 pf

T T i i

Fig. 2.7. Influencia de las cargas p, aplicadas directamente sobre los apoyos, sobre los esfuerzos caracte-
risticos en el centro del tramo (para ¢2/d = 1y c/t = 0,1).

I i

: (T =L

| L C :-\15( E

|

4 I
c= T]ﬁ ? E B
I ¢ y £

Fig. 2.8. Distribucion de las tensiones oy en la seccién central y las oy en distintas secciones horizontales,
originadas por una carga concentrada en el borde superior en chapas de ¢/d = 1y 2/d = 0,5 (c/t = 0,1).
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a) Direcciones o)y oy b) oy C)oy en /2

Fig. 2.8. Trayectorias de las tensiones principales y componentes de tension oy Y ox €n una chapa cuadra-
da con una carga concentrada aplicada en el interior [25].

Para una carga concentrada aplicada en el centro geométrico de la chapa, se obtiene la
distribucion de las direcciones de las tensiones principales que muestra la Fig. 2.9 a (segun S.
El-Behairy [25]). Debajo del punto de aplicacion de la carga se originan diagonales ideales
comprimidas, primero empinadas y que luego se curvan hacia los bordes. Sobre la carga se ori-
gina una especie de estructura colgante radial, suspendida de arcos de descarga comprimi-
dos. Las tensiones oy correspondientes a la recta de accion de la carga, que acttian sobre la
misma (traccion) son casi de la misma intensidad que las que lo hacen por debajo (compresion)
(Fig. 2.9 b).

Las oy correspondientes a la recta de accion de la carga inmediatamente debajo de la
misma muestran las tensiones tipicas de astillado (Fig. 2.9 c), ver al respecto Cap. 3. En este ca-
so nuevamente debera tenerse en cuenta que dicho diagrama de tensiones solo es valido cuan-
do larigidez a la deformacion y la resistencia de la chapa son las mismas en cualquier direc-
cion, tanto en tracciéon como en compresion, lo que no es el caso para el hormigon. Luego de la
primera fisura transversal, detras de la carga, la reparticién del esfuerzo entre una diagonal ide-
al comprimida dirigida hacia abajo y la estructura radial colgante, depende totalmente de la ri-
gidez de esta Ultima, que generalmente, atin en el caso de una muy buena armadura de suspen-
sién, es menor que la correspondiente a una diagonal ideal comprimida. En vigas de hormigon
armado, es necesario tener en cuenta dichas relaciones de rigideces, que pueden resultar
influidas por el dimensionado.

2.3.2.3. Influencia de los refuerzos en los apoyos

La existencia de refuerzos en los apoyos, pilares de apoyo o aumento del espesor de los
bordes, tal como ocurre cuando una viga de gran altura se vincula a columnas o a paredes tras-
versales influyen, segin sea su rigidez, considerablemente en la distribucién de tensiones,
considerando que las vigas de gran altura transmiten carga a los apoyos a lo largo de su altu-
ra. La Fig. 2.10 muestra la distribucion de las tensiones y los esfuerzos de traccion resultantes,
para refuerzos de borde de espesor mediano para {/d = 1y cargas superiores e inferiores. El
eje neutro parax = (/2 queda ubicado sensiblemente mas arriba, la traccién inferior se reparte
sobre una altura mayor y para mantener la equivalencia, las maximas tensiones de traccion re-
sultan menores. En las cercanias de los apoyos (x = 0,1 ), las tensiones de corte en la parte in-
ferior son menores que cuando no existe refuerzo en los bordes laterales pero, en cambio, se
extienden en este caso mucho mas arriba, es decir que las tensiones principales se mantienen
en el borde inclinadas en una altura mayor, porque los bordes reforzados deben absorber en la
parte superior cargas transmitidas por la viga-pared (condicionado esto por la compatibilidad
de las deformaciones sy).
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La Fig. 2.11 muestra la misma situacion anterior pero para el caso de refuerzo de los bor-

des laterales mas robustos y t/d = 0,67. La zona traccionada de las oy resulta mas alta ain, pero
la resultante de traccién es sdlo un poco menor. Debe tenerse en cuenta la existencia de una
traccion transversal en toda la altura, entre la viga de gran altura y el refuerzo del borde lateral.
Cuando se trata de una carga suspendida del borde inferior, los apoyos de borde lateral origi-
nan un desplazamiento hacia arriba de los arcos de descarga comprimidos y los oy positivos
llegan hasta una altura mayor.

Las figuras se basan en los trabajos de H. Linse [26], S. Rosenhaupt [27] y H. Bay [28].

2.3.3. Tensiones en vigas de gran altura de varios tramos

2.3.3.1. Carga uniforme

Cuando se trata de vigas de gran altura de varios tramos (suponiendo apoycs indefor-
mables) se tiene para el tramo, para £/2, los mismos diagramas de tensiones que paralaviga de
un tramo. Sobre los apoyos puede observarse una concentracion creciente de la zona compri-
mida por flexion al disminuir la flexion, con elevadas tensiones de compresion oy y oy. También
las tensiones de corte se concentran en la zona de apoyo, de modo que las tensiones principa-

G Tey | G
rb" r’m T—b,

RTTIITYY) « - L
75wb e =~ R 00 T - 1. =
L % \ by =33b 051 /045
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F.ig. 2.10. Distribucidn de las componentes de tension oy, oy ¥ Txy ¥ de las trayectorias de las tensiones prin-
Cipales en una viga de gran altura de un solo tramo, con apoyos de borde reforzados de by = 3,3 b, para
t/d = 1yclt = 0,1, para cargas superior e inferior, respectivamente (ver Fig..2.4).

24




les alcanzan mayores pendientes en dicho lugar (para carga superior resulta a,,. =~ 30°). La

Fig. 2.12 muestra, para un tramo interior de una viga de varios tramos, sucesivamente oy, Txy: Oy
y las resultantes Z, y Dy, juntamente con el brazo elastico interno para distintos £/d.

Carga superior Carga inferior
T G, T G
QLN —p " > 9
AP x ,
| -0,1p/b
i
i +
| 0E
‘ + = -
_E =
£ o
a T:.
w | [HED
s, 7
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=
o v i

Secciones
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Traccion

|
- MHI“]‘-J-JLL—%"‘L’% ———— Compresién
Prg vy by
Tasinett
e\ A
//m‘Y \

% %

Fig. 2.11. Tensiones y trayectorias de |as tensiones principales, andlogas a las de Fig. 2.10 pero para vigas
‘con f/d = 0,67 y apoyos de borde conby = 33byc/t = 0,1y0,2.
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Fig. 2.12 a. Componentes de tension oy ¥ 1xy @si como también intensidad y recta de accion de los esfuer-
zos internos en el centro del tramo y en el borde apoyo en un tramo interior dé una viga de gran altura con-
tinua cargada superiormente para distintas esbelteces ¢/d{c/? = 0,1).
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Fig. 2.12 b. Tensiones oy correspondientes a Fig. 2.12 a en vigas continuas de gran altura para ¢/d = 1,5
con carga superior e inferior.

La Fig. 2.13 permite visualizar las trayectorias de las tensiones principales para f/d =
para los casos de cargas uniformes superior e inferior. Las mismas se basan principalmente en
el trabajo de R. Thon [29].

En los apoyos intermedios de las vigas continuas de gran altura, las maximas tensiones
de compresion ocurren sobre los apoyos, alcanzando su maximo valor oy=oy = L- plc-b
sobre el eje de los mismos. La longitud ¢ del apoyo y el espesor b de la chapa deben, por ello,
elegirse de modo tal que en dicha zona, el hormigdn posea una seguridad suficiente a la
compresion. La zona de traccion sobre el apoyo se extiende a una parte considerable de la altu-
ra de la viga, y la tensién de traccion alcanza su valor maximo por debajo de d/2 cuando se
tiene £/d € 1,5. Esta circunstancia debe tenerse presente al proceder a la distribucion de la ar-
madura de flexion.

2.3.3.2. Cargas concentradas

F. Dischinger [15] calculo, para cargas concentradas en el centro del tramo, los diagra-
mas de las tensiones oy en la seccion central, representadas en Fig. 2.14 para distintos #/d.
Cuando ¢ = ¢, los mismos,pero con signo contrario, son aplicables a la seccién coincidente
con el eje del apoyo.

La carga constituida por dos cargas opuestas concentradas ocurre cuando las reac-
mones de apoyo se transmiten a través de la pared (Fig. 2.15). En este caso se originan esfuer-
zos trasversales de traccion, que pueden determinarse como esfuerzos de fractura (o hen-
dedura) provocados por la introduccion de fuerzas, segin Cap. 3. F. Dischinger [15] da la
distribucion de las tensiones de traccion trasversales o, para c/¢ = 0,05 y distintos valores de
¢/d. De los mismos es posible calcular. la magnitud y ubicacién de Ia armadura trasversal
requerida (Fig. 2.16 y Tabla 2.16).

2.3.3.3. Influencia de los refuerzos en los apoyos

También en el caso de vigas-pared de varios tramos, los refuerzos en los apoyos,
mediante columnas o pilastras continuas sobre toda la altura, ya dentro de la altura de la viga,
alivianan la carga, tanto mas cuanto mayor sea la seccion trasversal relativa del apoyo. G.
Pfeiffer [30] trae a este respecto curvas muy utiles, que permiten conocer (Fig. 2.17) la distri-
bucién de la parte P_ en el apoyo de la carga total P = p¢ alo largo de la altura de la viga para
distintas relaciones ¢/d. De estos valores es posibie deducir la reduccién de la tensién
principal de compresion oblicua en el borde inferior de la chapa, la que, de no existir dichos
refuerzos,podria alcanzar facilmente un valor critico. En el caso de carga inferior suspendida,
la absorcidn de la carga se extiende a una zona mas reducida. La Fig. 2.18 muestra en las
trayectorias de las tensiones principales en forma clara la considerable influencia de la
seccion relativa de los apoyos.
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Traccion
— — ——- Compresidn 1

Fig. 2.13. Trayectorias de las tensiones principales en un tramo intermedio de una viga continua de gran al-
tura con f/d = Ty cl/t = 0,1, para cargas superiores o inferiores, respectivamente [29].
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Fig. 2.14. Componentes de tensidn oy, asi como tambiéun recta de accion e intensidad de las resultantes de
traccién Zy en el centro del tramo de vigas continuas de gran altura para distintas relaciones #/d solicita-
das por una carga concentrada aplicada en el centro del borde superior. (Para la distribucion de tensiones
en el eje del apoyo deben invertirse los diagramas) [15].
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Fig. 2.15. Viga de gran ailtura solicitada por cargas opuestas

concentradas.
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Fig. 2.16. Distribucién de las tensiones transversales de traccidn oy en vigas de gran altura con cargas con-
centradas opuestas para distintas relaciones de t/d y ¢/t = 0,05 [15].
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Fig. 2.17. Carga parcial Py, de la carga total P = p - 1, que absorben los apoyos reforzados, en funcién de
la esbeltez £/d y de la relacion § = by/b entre el espesor del refuerzo y el de ia chapa [30].
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Fig. 2.18. Trayectorias de las tensiones principales en vigas continuas de gran altura con #/d = 05 y
inferior respectivamente [30].
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2.3.3.4. Sobre la obtencién de los esfuerzos caracteristicos en vigas continuas de gran altura

En lo que se refiere a la distribucién de los esfuerzos caracteristicos, un trabajo de H.
Bay [16] contiene indicaciones para el caso de vigas de dos tramos, de mucho valor (Fig. 2.19).
Para #/d < 1y carga uniforme, los momentos sobre los apoyos resultan ser aproximadamente
la mitad que para vigas esbeltas de EJ constante. Por las condiciones de equilibrio, los mo-
mentos en los tramos deben, en consecuencia, ser mayores. Para los esfuerzos de corte, la dife-
rencia es menor. La causa reside en las deformaciones producidas por oy y 1y €n zonas de
compresion por flexién mas reducidas y mas solicitadas sobre los apoyos intermedios, que por
esta razon sufre una mayor deformacion que la zona correspondiente del tramo. En las vigas de
hormigdén armado, esta reduccién de los momentos en los apoyos y el correspondiente aumen-
to de los momentos en los tramos, puede llegar a ser alin mayor, de acuerdo con el dimensiona-
do y tipo de la armadura sobre los apoyos. Esta circunstancia debe tenerse presente al dimen-
sionar vigas continuas de gran altura, de varios tramos. En especial debe pensarse que los apo-
yos extremos de las vigas de gran altura continuas, soportan una carga mayor que los corres-
pondientes en las vigas continuas esbeltas (ver Fig. 2.19).

W. Schleeh determind con mayor exactitud las influencias de Txy ¥ oy para el Estado |.
Para ello, calcula la viga continua segun los procedimientos comunes de la teoria de la flexién
para una viga continua sobre apoyos elasticos (ecuacnén de los cinco momentos basada en las
ecuaciones de Clapeyron).

La tangente del angulo de giro (rotacidn de la barra) debe, en este caso, incluir la influen-
cia de los momentos y esfuerzos de corte. Las constantes elasticas de los puntos de apoyo se
obtienen de la compresion elastica de la parte de la chapa comprendida entre el apoyo rigido y
el eje de la barra, como consecuencia de las deformaciones verticales en dicho lugar.

X )

vy B cy - o).

_ Los giros de los extremos de barras @ multiplicados por EJ, correspondienteaM = 1y
‘Q = 1/¢ actuando sobre el apoyo A son

— e
EJcpa=E(2+ E)
— 3
donde & = % (1+p) — 5 n == .

o]

0,060pt2
(0,125)

Vigas de gran altura
_____ Vigas esbeltas ( )

¢
Esfuerzos de corte | /// 0,56pl |

0,44 pt 112pt ///
(0375) (125317

Fig. 2.19. Diagramas de momentos flexores y esfuerzos de corte en vigas esbeltas y de gran altura sobre
tres apoyos para £/d < 1[16].
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Fig. 2.20. Constantes elasticas Ev para apoyos extremos e intermedios en funcién del ancho de apoyo c/d
[22].

Los valores ¢ y x pueden tomarse de la tabla | de [22] para distintos coeficientes de Pois-
son u y esbelteces f/d, debiendo tenerse presente que es necesario distinguir entre apoyos
extremos y apoyos intermedios.

Las constantes elasticas E v, despreciando el coeficiente de Poisson y, dependen sélo

- de oy

o

Ev=/ o d ..
b Y Y

Pueden calcularse mediante las tablas de valores de oy dadas en [8]. Las integrales
fueron calculadas para ias relaciones usuales, de modo que los valores E v pueden tomarse de
los diagramas de [22] (Fig. 2.20).

Para determmar los esfuerzos caracteristicos, mediante los cuales deben calcularse las
tensiones "x y oy % de la viga, pueden utilizarse las ecuaciones de los cinco momentos.

En casos espectales y para la determinacién de lineas de mﬂuencna Schleeh da en[22]

indicaciones practicas adicionales.

2.3.4. Determinacién de las tensiones segun W. Schleeh

En 1964, W. Schieeh [21] propuso un método, que permite calcular en forma simple las
tensiones en vigas de gran altura o en chapas. El procedimiento se basa en el concepto que el
estado de tensiones en la chapa (oy, Oy, Txy) Puede obtenerse por la superposicion de las ten-
siones en una viga seguin la hipotesis de Navier y un estado de tensiones adicional (A oy, oy,
A 1yy).

Y El estado de tensiones en la viga satisface la totalidad de las condiciones de borde y de
equilibrio. Se determina, independienteaments de la esbeltez {/d mediante las férmulas usuales
de la teorla de flexidn en vigas, es decir que se admite una distribucion lineal de las tensiones
o;’, no considerar las tensiones oy y una distribucién parabdlica de las tensiones de corte r,‘(’

Las tensiones adicionales, como tensiones propias, se encuentran de por si en
equilibrio, dependen Unicamente de {a distribucion de las cargas de borde y no estan influidas
por la esbeltez #/d. De acuerdo con el principio de Saint-Venant disminuyen hasta anularse a
una distancia del orden de 1,5 d del punto de aplicacion de la carga.
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OBSERVACIONES SOBRE LOS VALORES DE LAS TABLAS DE SCHLEEH

Schieeh da valores tabulados de dichas tensiones adicionales para 3 estados de carga
importantes (ver Fig. 2.21):

a) Carga exterior p aplicada a una chapa, cuya longitud sea por lo menos 1,5 d a ambos la-
dos de la carga (Tabla | parac/d = 0,1y Il parac/d = 0,2 en [21]).

b) Carga en el extremo de una chapa (esquina), cuya longitud sea por lo menos 1,5 d(Tabla Il
en [21]).

¢)  Carga uniforme total p, en la zona extdema de una chapa con una longitud = d (Tabla IV en
[21).

Los valores de las tensiones A oy, 0y y A Txy estan dados para los nudos de una cuadricu-
la, separados entre si de 0,1 d. La Fig. 2.22 muestra un ejemplo de la superposicion de ten-
siones. Sin embargo, si la ehapa se extiende lateralmente a la zona cargada de una longitud
menor que 1,5d (Fig. 2.23), en el borde vertical quedan tensiones residuaies, que raquieren
correcciones a efectuar mediante el procedimiento indicado en [20] y [21].

2.4. Vigas de gran altura en Estado !l desde el punto de vista de su dimensionado

2.4.1. Vigas de gran altura directamente apoyadas

La fisuracion en vigas de gran altura de hormigén armado, las modificaciones de los es-
fuerzos internos originadas por la misma y con ello la segundad solo pueden aclararse me-
diante ensayos. Sobre estos ensayos, en especial sobre los extensos ensayos efectuados en
Stuttgart, se ha informado en el cuaderno 178 de ta DAfStb [24]. Los resultados de mayor impor-
tancia son los siguientes:

Generalmente, las primeras fisuras son debidas a la fiexién, que parten del borde en la
zona de los maximos momentos y cuya direccion coincide con la de las direcciones de las ten-
siones principales (Fig. 2.5). Para carga superior y armadura inferior bien ancladay distribuida,
practicamente no se observa ninguna inclinacion de las fisuras, es decir que no hay fisuras de
corte ni tampoco peligro de rotura por corte, de modo que no se justifican las barras levantadas
ni otro tipo de armadura de corte, como era corriente disponer anteriormente.

Las fisuras de corte observadas en algunos ensayos de vigas con columnas de borde.
entre éstas y la pared (Fig. 2.24) se deven a una armadura transversal insuficiente y

// T .

~1Sd

i
~+

baak

Fig. 2.21. Zonas de chapas, donde es posible calcular las tensiones adicionales debidas a la carga p, me-
diante las tablas de Schieeh [21].
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Fig. 2.22. Ejernplo de superposicidn de tensiones en una viga calculadas segun Navier con las adicionales
segun Schleeh.

defectuosamente anclada. Son faciles de evitar puesto que los esfuerzos transversales de trac-

cion en dicha zona son reducidos y muy poco inclinados.

También para carga inferior primero aparecen las fisuras de flexién, luego siguen las fi-
suras arqueadas siguiendo las tensiones principales, en un principlo en la zona interior y
luego se extienden a la zona superior como consecuencia de la detformacién de la armadura de
suspension. Estas fisuras se dirigen hacia los bordes con una inclinacién bastante pronun-
ciada.

Cuando se trata de vigas de gran altura de varios tramos, primero aparecen fisuras de
flexion en los tramos. Las fisuras sobre los apoyos intermedios comienzan casi en la parte infe-
rior de la viga y presentan, para cargas concentradas superiores, unainclinacion en direccion a
|2as mismas, especialmente cuando existen refuerzos del apoyo en toda la altura de la viga (Fig.

.25).
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Fig. 2.23. Si una chapa no posee las longitudes minimas indicadas en Fig. 2.21, en el extremo acortado de

la chapa (p. ej. en el borde | — |, las tensiones residuales de [21] deben eliminarse mediante el procedi-
miento indicado en [20] por W. Schieeh.
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Fig. 2.24. Configuraciones de fisuracién y rotura de los modelos ensayados por Schitt con armadura
transversal insuficiente [54].
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Fig. 2.25. Configuracién de fisuracion (4 P = 140 Mp) y de rotura (4 P = 220 Mp) de la viga de dos tramos
DWT 2 reforzada sobre el apoyo interno.
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TIPOS DE ROTURA

Tensiones en el acero gg (kp/cm?)

El colapso de las vigas de gran altura puede obedecer a las siguientes causas:

Al sobrepasarse el limite de escurrimiento de la armadura del corddn traccionado (arma-

dura longitudinal) fas tensiones medidas son inferiores a las calculadas para el Estado |,
porque ya, al aparecer las primeras ﬁsuras de flexién, el eje neutro se desplaza hacia arri-
bay el brazo elastico z de las fuerzas internas aumenta. A pesar de ello, generalmente su-
cede que la armadura de traccion rompe antes que el hormigén de la zona comprimida,
siempre que no se adopte una u = Fe¢/bd mayor que la que resulte al dimensionar para
te = 5 Yo y £y, <3 %o. La armadura puede repartirse hasta una altura de 0,1 d, pero sin
embargo, para la carga portante trabajan al maximo todas las capas de la misma (Fig.
2.26).

Por ceder el anclaje de la armadura longitudinal de traccion. En este caso debe tenerse
presente que el esfuerzo en dicha armadura para cargas muy elevadas, es constante casi
hasta los apoyos, es decir que no existe una reduccion en correspondencia con el diagra-
ma de momentos (Fig. 2.26). Por ello, el anclaje debe ser suficiente, como para absorber
la totalidad de la solicitacion del acero en toaa la longitud entre apoyos. Las cortas lon-
gitudes de anclaje exigen generalmente una division de la armadura longitudinal en
barras de poco didmetro dispuestas en varias capas o placas de anclaje fijas.

Por agotamiento de la resistencia del hormigon a la compresion, en las diagonales incli-
nadas ideales en las cercanias de los apoyos. Este tipo de rotura puede presentarse tam-
bién cuando los apoyos estan reforzados por ensanches o mochetas de la altura de la vi-
ga. Los ensayos demuestran que las tensiones de compresion en el Estado |l pueden lle-
gar a duplicar el vaior calculado para el Estado | de las tensiones principales de compre-
sion. Por ello, las tensiones oy calculadas deben ser incrementadas.

Por talla ae 1a armadura necesaria para la introduccién de las fuerzas, en especial las
armaduras de suspensién (estribos) de cargas, cuando las mismas-han sido subdimen-
sionadas o no han sido ancladas suficientemente. La tension medida en los estribos
aueda, sin embargo, siempre dentro de los limites de lo calculado.

Por redistribucion de estuerzos como consecuencia de asentamientos diferenciales de’
los apoyos, en el caso de sustentacion hiperestatica.
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Fig. 2.26. Tensiones o, en el acero a lo largo de la armadura longitudinal inferior de traccion de la viga WT 4
(carga uniforme superior, £/d = 1) conu = 0,268 % [24].

36



Del comportamiento a la rotura de las vigas de gran altura es posible deducir las si-

guientes reglas cualitativas para el dimensionado:

1.

La armadura del corddn traccionado resulta relativamente débil para pequefas esbelte-
ces, por lo que no tiene sentido dimensionarla aan mas débil adoptando el brazo elastico
mayor, correspondiente al Estado Il. Con ello s6lo se conseguiria aumentar el espesor de
las fisuras y empeorar las condiciones para el anclaje. En consecuencia, para el dimen-
sionado son suticientes formulas empiricas, eligiendo. para el brazo elastico Z de i0s es-
tuerzos Z y U, aproximadamente el corresponaiente al kstado |.

La armadura longitudinal de traccion debe extenderse en toda su longitud sin reduc-
ciones, y anclarse para absorber la totalidad del esfuerzo de traccion, dentro de la zona
de apoyo o detras del apoyo.

Las tensiones principales de compresion oblicuas deben limitarse cuidadosamente, en
especial en las cercanias de los apoyos. Las tensiones de compresion por flexion oy, no
resultan criticas en la practica, siempre que se tenga b > £/20. Si b es menor que £/20, en
general es necesario un cordon comprimido con bp > £/20, con el objeto de asegurar el
porde comprimido contra abolladura o deflexion.

Las armaduras de suspension para cargas que actuan en el borde interior, deben dimen-
sionarse para la totalidad de la carga y anclarse en la parte superior de la viga de gran al-
tura.

Para vigas de gran altura hiperestaticamente sustentadas, debe tenerse en cuenta la
influencia del cedimiento de los apoyos y posibles esfuerzos de coaccion sobre los
esfuerzos caracteristicos. Generalmente deben incrementarse los esfuerzos calculados,
para cubrir una posible redistribucién de los mismos.

Para directivas completas sobre armaduras: ver Tomo ili, Cap. 12.

2.4.2. Vigas de gran altura indirectamente apoyadas o cargadas

En las estructuras en que existen paredes portantes, puede ocasionalmente ocurrir que

una pared se apoye en toda su altura (apoyo indirecto) sobre otra, o también que esté cargada
en la misma forma.

El comportamiento estructural de estas vigas fue examinado a través de ensayos (ver

[24], pag. 113). El modelo adoptado en los ensayos se representa en la Fig. 2.27.

Eniaviga IWT 1 la armadura era ortogonal (direcciones x e vy} con un considerable nime-

ro de barras adicionales levantacas a ~60Y como parte de la armadura de suspension
necesaria para el esfuerzo en el nudo, segun Tomo |, Sec. 8.4.2.3.

o0
250 _
3 5
2 2
| )
¢ o
Ve

viga principal s

Fig. 2.27. Distribucion y dimensiones del modelo de ensayo de vigas de gran altura con apoyos y cargas in-
directas.
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En la viga IWT 2 la totalidad de la armadura era horizontal y vertical, y la armadura de
suspension estaba constituida por estribos.

Las configuraciones de fisuracion (Figs. 2.28 y 2.29) muestran pocas diferencias. En la
IWT 1 larotura se produjo en el lugar de doblado de una barra de @ 8 mm pese a que el didmetro
del mandril de dobladura era de dg = 15 &, por hendedura del hormigon para Py = 127,5
Mp. Ello es facil de evitar disponiendo estribos inclinados. En la IWT 2 el colapso de la chapa
de la viga principal se produjo abajo, en el apoyo indirecto sobre la viga transversal para
Py = 120 Mp por compresién, porque los esfuerzos en las diagonales ideales comprimidas de
la analogia del reticulado, con estribos verticales, resultan mayores que en el caso de barras
inclinadas de suspensién.

La importancia de los resultados de dichos ensayos puede deducirse de la configura-
cion de las fisuras en las chapas transversales de apoyo, que es totalmente igual a ias de las vi-
gas de gran altura con carga inferior suspendida. Las fisuras tienen forma de arco, siendo hori-
zontales en el centro. Ello significa que la viga principal transmite su carga preferentemente
por medio de las diagonales ideales comprimidas inferiores a la chapa transversal y de ahi que
también en las vigas de gran altura es necesario disponer una armadura de suspension para
absorber la totalidad de la carga.

Este resultado indica que los sistemas constituidos por diagonales ideales comprimi-
das son mucho mas rigidos que las vigas armadas y por ello deben preferentemente absorber
los esfuerzos. Para visualizar la gran influencia de las rigideces, compararemos las rigideces
de las estructuras que funcionan como arco atirantado y como viga armada, que muestra la
Fig. 2.30, para esbelteces al corte a/h variables.

Sistema| = arco atirantado Sistemall = viga armada
S Lr
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Fig. 2.30. Comparacion de la rigidez K; de un arco atirantado () y 1a correspondiente Kj; de una viga armada
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En este caso se

ha supuesto que las secciones de las diagonales ideales comprimidas

F'p) y respectivamente de las traccionadas (Fg), en ambos sistemas son iguales. Introducimos
u = Fgl/F'y. Reproducimos a continuacion el calculo en forma simplificada:

Longitudes:
Esfuerzos:
(o]
Sl
(o]
S3

Flecha debida a

1
= ¢ = = - .8
Sg 2 zcotga a 3
= = z 2 = cotga
1 2 sen a z g
o P 1 1 1
= 2 e = S T —
SZ 2 sena ’ Sl 2 2 sena
_P 11
3 cotga 83 = - 2cotgcn.

P (en el sistema |l se ha despreciado la deformacién del puntal)

o R
- S-S
S T
Para el sistema :
E)P 1 z 1 1
— = 9. . . —+ > Cotg?q - 2 zcotga -
- ' E
P 4 sen?q sena Ebe : 4 e e
2 6p . 1 cotg®y 1 cos? o
Pz b T i ro .
‘ sen* a  n-u sen? a nuy semg
1
_ny + cos?
QPI = ;
nu seniag
Analogamente, para el sistema lI:
26 ' R
co
_P—R EbFi) = _.,_I_l___ +cotgig = '1 + S a
"z nyu senda nu senfa  sendq

Relacion de rigideces =
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® ;
I nu sen3u

1 .
relacion entre flechas

K9 _14+nyp' cos'a

Ko 9

t
ny + Cosdqg



Para n=7, W =3%, ny =021 (W = 3% corresponde aproximadamente a
u = Fg/lb h =1 %) se obtiene la curva de Fig. 2.30, que coincide bastante bien con los resuita-
dos experimentales. :

En el caso de apoyos indirectos debe considerarse a/d = 0,5, con lo que Ky/K}; = 4, es de-
cir que aun con una fuerte armadura inclinada puede sélo “levantarse” V4 A de la reaccion de
apoyo, de modo que la armadura de anclaje deberia siempre calcularse para % A.

2.5. Criterios de dimensionado para vigas de gran altura

Los criterios simples de dimensionado que se dan a continuacion, conducen junta-
mente con las recomendaciones para el armado del Tomo lll, a una capacidad portante su-
ficiente, sin que sea necesario proceder a una verificacién de tensiones. En especial, para las
vigas de gran altura no se requiere una “verificacion al corte” como en el caso de vigas comu-
nes esbeltas, es decir no es necesario determinar 1, porque los esfuerzos de corte a absorber,
resultan determinados por las tensiones principales de compresion verticales en las cercanias
de los apoyos, para los que sblo es necesario considerar valores limites aproximados. El di-
mensionado puede efectuarse tanto para la carga de servicio como para la carga portante re-
querida. Trataremos aqui el caso de la carga portante, donde para determinar a seccion de ar-
madura Fg, el acero deberia suponerse trabajando a su limite de escurrimiento, pero nunca a
mas de 4200 kplcm?2. '

2.5.1. Determinacién del esfuerzo en el cordén traccionado

Vigas de gran altura de un solo tramo

.

z
Fig. 2.31. Notacion para la aplicacién de las yoy l

. . . A
ecuaciones aproximadas en una viga de un tramo. ! |

b1 —

i
N

Zy =.My max./z donde My max. se calcula mediante la teoria de flexion de vigas para
v veces la carga.

Para el brazo elastico, y con el objeto de mantener una semejanza con los esfuerzos ca-
racteristicos de las vigas esbeltas, que difieren, se puede admitir

il

para 2 > ¢/d > 1:z
g/d= 1: 2

0,15 d (3 + ¢/q) (2.1)
0,6 ¢

Vigas de gran altura de dos tramos continuos

T =
b

z z
s F
4 &
Fig. 2.32. Notacién para aplicar las ecuaciones aproximadas ’4 1 ’! — 1 "‘”’+

al caso de vigas de dos o mas tramos.
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donde Mg y max.y Mg y min. se calculan por la teoria comin de vigas para v veces la carga.
Para los brazos elésticos zg y zg se tiene, analogamente:

para 2,5 >¢/d>1: =z

f
N
"

0,10 d (2,5 + 2 ¢/d)
F S / (2. 2)

¢e/d=1: z 0,45 ¢

i
N
fl

F S
Vigas de gran altura de varios tramos continuos

Para el tramo extremo y el primer apoyo interno, son aplicables las aproximaciones da-
das para las vigas de dos tramos.

Para los tramos interiores, se tiene con

M max M min

de acuerdo con la teoria de vigas para v veces la carga, los siguientes valores de los brazos
elasticos:

i

4 1: =
para 3 > &¢/d > Zp T Zg

e/d=1: =
/ p T %5

0,15 d (2 + ¢/d)
(2. 3)

It

0,45 ¢

La Fig. 2.33 da indicationes para una correcta distribucién de la armadura sobre los
apoyos intermedios correspondiente a Zg, en funcion de la esbeltez.

Influencia de los refuerzos en los apoyos y del apoyo indirecto,
sobre el esfuerzo en el corddén traccionado

Cuando se trata de vigas de gran altura que terminan e/n mochetas, refuerzos de apoyo o
paredes transversales, la intensidad del esfuerzo en el cordén en un tramo disminuye hasta
un 30 % segun sea la rigidez del perfil de apoyo, pero con ello aumenta la altura de la zona trac-
cionada en el tramo hasta un 70 %. Se recomienda dimensionar la correspondiente armadura
en la misma forma que para apoyo directo, pero repartiéndola sobre una altura mayor. Estas ar-
maduras, en el caso de apoyos de borde, deben anclarse cuidadosamente.

2.5.2. Limitacion de las tensiones principales de compresion

La tensién principal de compresion o) determinada teéricamente, puede ser sobrepasa-
da considerablemente en la cercania de los apoyos, como consecuencia de la diferencia de di-
recciones entre la armadura y la tensién principal o) y por la redistribucidn de los esfuerzos in-
ternos debida a aparicion de fisuras. La verificacién de o); puede evitarse cuando para apoyo di-
recto, la presion de contacto en el apoyo, supuesta uniformemente distribuida, para 2,1 veces
la carga de servicio, no sobrepasa los siguientes valores '

en un apoyo extremo py = 0.8 By (2. 4)

en los apoyos internos Py =12 BR (compresidn biaxial)
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Fig. 2.33. Orientacion para la reparticién de la armadura de traccién sobre los apoyos de vigas de varios
tramos. Para valores intermedios de la esbeltez puede interpolarse groseramente.

En esto se supone que la zona de apoyo, proxima al mismo, esta cercada con estribos
cerrados y que no resulta perturbada por el efecto de hendedura originado por ganchos
verticales o barras gruesas.

La presion de coniacto pyy se obtiene de v veces la compresion en el apoyo que en gene-
ral se determina de la misma forma que para una viga esbelta:

2,1 A
. 2.5
s (2.5)

pU exist. =

donde ¢ = longitud de apoyoy b = espesor de la chapa. La extension ¢ del apoyo que debe ser
considerada no debe ser,sin embargo,mayor que 1/5 de la menor separacion entre apoyos veci-
nos. Si entre el apoyo y la chapa existe una losa de entrepiso, puede admitirse en ésta, para
aumentar ¢, una distribucion a 45° de la fuerza, en el plano de la chapa (es decir que no es apli-
cable a! espesor b).

Si existen refuerzos de apoyos (engrosamientos) o también en el caso de apoyo indirec-
to, el valor de py calculado con la Ec. (2.5) ya no constituye una medida de la magnitud de la
tensién principal de compresion oy que actta en la chapa. Para establecer una solucién aproxi-
mada, en estos casos se adopta el valor del esfuerzo de corte Qyy deducido de la teoria comun
de las vigas, la gue en la unién de la chapa no debe sobrepasar el valor

. ¢
,QU max = 0,19 deRe-c (2. 6)

Para esbelteces #/d < 1, en la Ec. (2.6) debe tomarse como valor de d, la longitud 1.

2.5.3. Armadura de suspension para cargas aplicadas en el borde inferior

Cuando las vigas de gran altura estén solicitadas por cargas uniformes p o cargas con-
centradas P aplicadas en el borde inferior ¢ en su superficie por debajo de la linea de vértice 0,5
d < 0,51, que muestra la Fig. 2.6, en ese caso deben disponerse armaduras de suspension ca-
paces de soportar una cargav X P. (En la misma se incluye el peso propio de la parte de chapa
comprendida dentro de la curva limite) Ver Fig. 2.34.
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Si las cargas son pequenas o estan distribuidas uniformemente sobre la longitud £ (Fig.
2.34 a), se adopta una armadura constituida por estribos verticales de seccién.

IF_ = _EEK_ (2.7)
s/
Para grandes cargas concentradas (por ejemplo: carga de una pared apoyada indirecta-
mente), resultan adecuados estribos o barras inclinadas de « = 50° a 60° (Fig. 2.34 b). En este
caso se tiene :

P
F =F  =g— , (2.
e, der. e izq. 2 sen QBS/\) 2.8)

2.5.4. Mallas de armadura en la chapa

En las vigas de gran altura debe disponerse, fuera de las zonas con armaduras calcula-
das de acuerdo con lo establecido anteriormente, una armadura constituida por dos malias
ubicadas cada una cerca de cada cara, de una cuantia no menor de 0,15 % de la seccién de
hormigdn en cada direccion. Dicha armadura tiene por objeto absorber las tensiones de trac-
cién, principaimente inclinadas (aunque reducidas), no absorbidas totalmente por las armadu-
ras del corddn, y mantener reducido el espesor de eventuales fisuras.

2.5.5. Concepcién de un modelo resistente y dimensionado segun Nylander (Suecia)

Partiendo de observaciones efectuadas en ensayos, H. y J. O. Nylander (Estocolmo)
describen en [31] en forma muy clara el comportamiento de las vigas de gran altura de varios
tramos en el Estado |, y para vigas continuas con f/d > 1 proponen el siguiente procedimiento
de célculo:

Las cargas se reparten en tres zonas, de acuerdo con los sistemas de Fig. 2.35 (hipote-
sis simplificada).

Zona 1. Las cargas se dirigen directamente a los apoyos; en la zona de aplicacion de la
reaccion de apoyo es necesaria una armadura contra el astillamiento por Irac
cion.

Zona 2. Estructura en ménsula (doble voladizo) con tensor en el borde superior.

Zona 3. Arco con tensor en la parte inferior (armadura del tramo).

Cuando se trata de carga inferior suspendida, en las zonas 2 y 3 es necesario disponer
estribos de suspensién que lleguen a la parte superior de la viga.

La reparticion de los esfuerzos de traccion en el Estado Il puede resultar influida consi-
derablemente segun sea la magnitud y posicion de la armadura adoptada. La extension de las
zonas 1y 2 depende en consecuencia de la armadura elegida para el tramo (para Z,). En la Fig.

G) b) .

Feizq

e \\\ 1 ;
// \\ 05 d
ih e b ekt s ey <0Sf P p a
! N — 0777
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i
!
|
o
|
|
|
"k—-— D
aﬁ
N

Fig. 2.34. Cargas que deben anclarse en |a parte superior de la chapa, mediante armaduras de suspension.
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LTI D q

>a

Fig. 2.35. Modelo imaginado para fa transmision de cargas en vigas de gran altura continuas segun H.y J.
O. Nylander [31]; ejemplos para carga uniforme superior con f/d = 1,5yclf = 0, % Valores numéricos de Z,;
y Z, en funcién del Z, = 0,127 g t adoptado y (entre paréntesis) para Z, = 0,063 g /.

2.35 se reproducen a titulo de ejemplo dos reparticiones posibles para carga superior con
o fld =15ycl = 0,1.

También hace notar Nylander que para vigas de gran altura no es necesario prever una
armadura de corte, como lo es en el caso comun de vigas esbeltas.

2.6. Tensiones en ménsulas y chapas en voladizo

Las ménsulas han sido analizadas teorica y experimentalmente en Karlsruhe por G.
Franz y H. Niedenhoff [32] y posteriormente por A. Mehmel y W. Freitag [33]. De ello se deduce:

En ménsulas de hormigon armado conviene que la altura d de las mismas sea mayor
que su longitud ¢, por lo que se analizaron especialmente ménsulas con £:.d = 0,6 a 0,5. X

La Fig. 2.36 muestra las trayectorias de las tensiones principales en una ménsula em-
potrada en una columna robusta sin carga, y una carga concentrada en la ménsula a la distan-
ciaa = 0,5d. Cuando la forma de la ménsula es rectangular, el vértice inferior extremo casi no
soporta tensiones, por cuanto en la ménsula la carga es soportada por el cordén superior trac-
cionado y una diagonal ideal comprimida.

Las tensiones de traccion oy son practicamente constantes en la parte superior, sobre
toda la longitud a, es decir que el esfuerzo en el cordon traccionado se mantiene constante
entre el punto de aplicacion de la carga y el empotramiento. La diagonal ideal comprimida se
estrecha en el vértice inferior, las oy resultan fuertemente inclinadas, de modo que en dicho lu-
gar las oy no constituyen una medida de la solicitacién y solo son determinantes las tensiones
de comprension o}, las mismas, para el Estado | son mayores que las tensiones de traccion
de la parte superior o] = o,. Las tensiones principales de traccion y compresion pueden
resumirse en los esfuerzos D y Z (Fig. 2.37).

En la columna sin carga aparece sobre el lugar de empotramiento de la ménsula, una
traccién vertical, por cuanto fa columna debe acompafar los acortamientos de la diagonal ide-
al comprimida. Estas tensiones de traccién. en los casos practicos, resultan generalmente
superadas por las tensiones de compresion originadas en la columna por las cargas gue
actuan en ésta, por arriba de la ménsula.

La Fig. 2.38 muestra una forma de ménsula adaptada al flujo de tensiones. Sin embar-
go, por razones estéticas o simplificacion constructiva, generalmente se adoptan ménsulas
rectangulares.
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Existen chapas en voladizo con distintas formas y tipos de sustentacion (Fig. 2.39), los
que influyen naturalmente sobre la distribucién de los esfuerzos internos.

La Fig. 2.40 muestra las trayectorias de las tensiones principales de unaviga de gran al-
tura rigidamente empotrada en el suelo, con una parte en voladizo, y la reparticién de las ten-
siones oy, Semejante a la que corresponde a la seccion sobre un apoyo intermedio de una viga
de gran altura continua. Si s6lo se carga la ménsula aparece entonces una segunda zona de
traccién en la parte superior.

La zona traccionada se extiende en una altura de aproximadamente 1.4 a a partir de 0,6
a desde el borde inferior, es decir, que solamente una alturad” = 2 a colabora en la absorcién

Tensiones de traccién b)
en el borde superior

al

Tensidén de compresién
paralela al borde inferior

Trayectorias de traccion

_____ Trayectorias de compresion

Fig. 2.36. Direccion e intensidad de las tensiones principales en ménsulas, en el caso de a/d = 0,5[32].

N
=)
| |
—_—
B WY - W

Fig. 2.37. Las tensiones principales de traccién y de
A P compresion pueden, en ias ménsulas, componerse en

fuerzas Z y D (vélido para 1 > ald > 0,5).
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Fig. 2.38. Forma adecuada al flujo de
tensiones de una ménsula con una
carga concentrada P. El vértice infe-
rior delantero de una ménsula rectan-
gular, practicamente esta libre de
tensiones y no colabora.

J—a —

Fig. 2.39. Distintos tipos de ménsulas de gran altura que se presentan en la construccién de edificios.
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Fig. 2.40. Trayectorias de tensiones principales en una viga de gran altura con ménsula para carga unifor-
me qy distribucion de las tensiones de traccion oy en la seccién de empotramiento, para carga total o limi-

tada a la parte en voladizo.
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Fig. 2.41. Ejemplos de reticulados imaginarios internos para determinar el esfuerzo de traccion Z en vigas
de gran altura en voladizo.

del momento de empotramiento. El brazo elastico interno para el calculo de Z puede suponer-
se aproximadamente igual a 1,2 a, cuando d > 2.

Para otros tipos de apoyo y cargas es posible determinar la distribucién de los esfuer-
zos internos mediante el comportamiento de la chapa expuesto anteriormente. Para el dimen-
sionamiento puede adoptarse como modelo resistente, con suficiente aproximacion, sea el re-
ticulado,el arco atirantado o bien otros similares. La Fig. 2.41 muestra algunos ejemplos al res-
pecto. Por otra parte, es posible también influir en los esfuerzos internos correspondientes al
Estado Il mediante la distribucién de la armadura y el dimensionado de la misma. Las armadu-
ras grandes originan mayores esfuerzos. La distribucion de esfuerzos internos en el Estado H
debe ser tal que satisfaga el principio del minimo trabajo de deformacién. Esto fue demostrado
por el noruego T. Hagberg en [34], quien con su investigacién ayud6 a aclarar la disputa de
muchos anos, de si era necesario disponer o no, barras inclinadas en las ménsulas.

2.7. Criterios de dimensionado para ménsulas y vigas de gran altura en voladizo

Las ménsulas se dimensionan mediante un modelo de reticulado simple que muestra la
Fig. 2.42, constituido por una barra traccionaday una diagonal comprimida. Con ello se elimina
una “verificacion al corte”, por cuanto el esfuerzo de corte es absorbido por la diagonal compri-
mida. El modelo de reticulado muestra también que la barra traccionzda no debe ser debilitada
por dobladuras y que la correspondiente armadura debe ser cuidadosamente anclada.

Para aumentar la seguridad, el brazo elastico interno se mide a partir del extremo infe-
rior de la diagonal comprimida, por considerarse como el centro de momentos mas desfavo-
rable, y se admite igual az = 0,8 h. jAl estimar h debe tenerse presente que en el«corddn trac-
cionado, en general, existen varias capas de armadura! Las ménsulas cond/a > 2 debendimen-
sionarse de la misma forma que aquellascond = 2ao h=2.

De la Fig. 2.42 se tiene, con tga = a/z = Zp/P

. _ V- P. a > V- P .
P, U 0,8h ~ 1,8

En la misma el valor de v a considerar es 1,75 (falla del acero).

En el apoyo de la ménsula actua casi siempre, ademas de la carga vertical P, una fuerza
horizontal H debido a reacciones de apoyo o a algun efecto de coaccién de la viga que apoya
sobre la ménsula. En el caso mas desfavorable, et brazo eidstico de H se incrementa de Ah.

Del poligono de fuerzas resulta

Ah

Z :\)‘H(l+m)_

H,U

En forma aproximada puede admitirse:
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con lo cual, cuando actan simultaneamente las cargas de servicio P y H, resulta:

a

Z. =2
2 P g

U + 2,0 H (2. 9)

Los ensayos demuestran que los estribos horizontales ubicados en el cuarto superior
de h pueden incluirse en la armadura del cordén traccionado dada por la Ec. (2.9).

Puede admitirse la existencia de la diagonal comprimida, cuando el espesor b de la
ménsula o de la chapa con voladizo se ha dimensionado de forma tal que, parav veces lacarga
el hormigén no rompa por compresién. Para esta verificacion supondremos que la tensién enel
hormigén de la diagonal comprimida pueda alcanzar el valor 0,95 fig, suponiendo un volumen
de tensiones rectangular. Se supone como seccién de la diagonal b -c conc = 0,2 h. Para de-
terminar el esfuerzo D en la diagonal comprimida utilizamos el poligono de fuerzas de Fig. 2.43
conz = 0,9 hyv = 2,1 para la rotura del hormigén. (En este caso el brazo elastico z se mide a
partir del centro de la diagonal comprimida y por ello resulta mayor que en Fig. 2.42). h no debe
tomarse mayor que 2 a.

Se tiene asi

UD-xXx=yP-a+ yH- Ah.

Haciendov D < 0,2 hb- 0,95 fg y tomando x de Fig. 2.43 se tiene

6,2 (p+u Ll

b nec. ~ T 2 (1,6+a/h) conh=2a (2. 10)
R

Si la diagonal comprimida de una ménsula de altura variable estéd zunchada por estribos
horizontales, muy poco separados, extendidos sobre toda la altura de la misma y perfectamen-
te anclados en su extremo posterior, en ese caso no se produce rotura bruscay es posible redu-
cir el coeficiente de seguridad.

De la ecuacion (2.10), haciendo z = 0,85 h se puede deducir, despreciando H, una “ten-
sion de corte’” ficticia:

'r = P = BR
b. z 6,2 (1,6 +a/h)- 0,85 °
B —— Q —
—
Rooid —
“ Ah
Zp+Z 4 +
/
/
/
=08 /
z h h

Fig. 2.42. Determinacion del esfuerzo de traccion Zy de una ménsula mediante un reticulado simple.
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Fig. 2.43. Hip6tesis adoptada respecto a la dimension y posicion de la diagonal comprimida de una
ménsula.
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Fig. 2.44. Disponiendo una armadura inclinada en las ménsulas con vigas apoyadas indirectamente para el
dimensionado puede admitirse un 60 % de la reaccion de apoyo de las vigas como *‘carga superior’ absor-
bido por la armadura superior horizontal de traccion y otro 60 % de la misma como ““colgada” de la arma-
dura inclinada.

Para ath = tresultat = pr/13,5y paraa/h = 0,5, T = fig/11. Estos valores son compa-
rables con los de Tabla 14 de DIN 1045. Son algo inferiores a 15 (para Bn 250 y Bn 350:
152 ~ Br/10). En consecuencia, jen ningun caso es admisible solicitar las ménsulas donde
T = P/bz hasta el valor 153!

Las cargas indirectamente aplicadas a las ménsulas o suspendidas inferiormente, exi-
gen una armadura de suspension, con lo cual se pueden establecer los estados de carga que
muestran las Figs. 2.42 y 2.44 — ver también las recomendaciones para la disposicion de la
armadura en ménsulas en el Tomo il

Para cargas aplicadas indirectamente y grandes dimensiones, se justifica disponer tam-
bién una armadura inclinada. En el caso que muestra la Fig. 2.44, de una viga continua indirec-
tamente apoyada sobre una ménsula, es posible admitir que el 60 % de la reaccién de apoyo
A, por intermedio de una armadura de suspension, actlia como si estuviera aplicada en la parte
superior. En consecuencia, la armadura de suspension debe dimensionarse, de acuerdo con
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Fig. 2.44 para-0,6 Ay la armadura superior horizontal de traccion de la ménsulaparaP = 0,6 A,
segln Ec. (2.9). Para aumentar Ia seguridad, se considera también que el 60 % de la carga de
apoyo A como aplicada en la parte inferior, y es absorbida mediante una armadura inclinaday
una biela comprimida horizontal Dyy.

Del correspondiente poligono de fuerzas resulta:

de donde o
Zs a 2
= ~ 0,6 A \|1+1,55 (= .11
Fes '5877 3 E (h) (2 )
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3

Introduccién de cargas o fuerzas concentradas

3.1. Descripcion de las trayectorias de [as tensiones

Las cargas concentradas (distribuidas sobre superficies relativamente pequenas) o las
fuerzas, actlan exteriormente a las estructuras {(cargas de ruedas, cargas de columnas, reac-
ciones de vinculo, esfuerzos de anclaje de elementos tensores en hormigén pretensado, etc.).

Por razones econdmicas, se adoptan placas de apoyo o de anclaje pequeiias, utilizando
elevadas presiones admisibles. ‘

Estas presiones exteriores p se expanden en el cuerpo de la estructura y originan un sis-
tema de tensiones principales oy, on ¥ 011 con componentes de traccion y compresion transver-
Sales d 1a aireccion en que actua la tuerza, hasta que a una determinada distancia de introduc-
cion ¢g (enla direccion de la fuerza) se alcanza una distribucion uniforme, lineal o superficial,
de tensiones (diagramas lineales de o,) sobre una superficie b - d. Esta zona de introduccion
se denomina también zona de perturbacion de Saint Venant; dentro de la misma no es

posible calcular las tensiones con la teoria corriente de la flexion.
La mejor forma de visualizar las tensiones es mediante las trayectorias de las tensiones

principales, para lo cual nos limitaremos a las proyecciones sobre los planos x — zy x — vy
(Fig. 3.1). En las estructuras de hormigon es necesario en este caso prestar especial atencion a
las tensiones de traccidn transversales a la direccion de la fuerza, las denominadas tensiones
de fractura por traccion (bursting stresses) y de las cuales se determinan los esfuerzos de hen-
deduras resultantes por traccion, o méas simplemente, fuerzas de hendedura. Estas deben
ser absorbidas por armaduras, por compresiones o por pretensado. La intensidad de los
esfuerzos de hendedura depende de la relacion entre la seccion F = b - d de la pieza y la
superficie en que actua la carga F; = a- ¢; cuanto mayor sea F/F,, es decir, cuanto mas deba
expandirse la carga hasta que la variacion de la tension o, sealineal, tanto mayores resultan
los esfuerzos de hendedura.

Si b = d y la superficie de carga es pequefa y casi centrada, entonces las tensiones
transversales de traccidn son radiales en todas direcciones y se equilibran mediante tensiones
de traccion anulares (hoop stresses). Para simplificar la armadura se considera generalmente
al esfuerzo de hendedura en sélo dos direcciones z e y actuando conjuntamente, si se arma so-
lo en dichas direcciones, pero también es posible absorber dichos esfuerzos en forma equiva-
lente,mediante una armadura anular de traccidn (armadura en espiral).

Exteriormente a las trayectorias de compresién se originan en los supuestos “vértices
muertos” proximos al area cargada tensiones de traccion oblicuas y en las superficies exte-
riores tensiones de borde de traccion (spalling stresses) (Figs. 3.2 y 3.3) las que, de acuerdo con
la intensidad y posicion de la superficie de carga con respecto al resto de la superficie del ele-
mento, en especial para solicitacion excéntrica, pueden alcanzar valores significativos y tam-
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Fig. 3.12. Distribucién de las tensiones transversales
de traccion para presiones p de contacto parabélicas
y uniformes bajo la placa de apoyo de ancho a = 1/4

Fig. 3.13. Distribucion de presiones de
contacto para placas deformables y rigi-
das, cargadas con columnas angostas

dya = 113d [40]. de ancho v.

que conducen a ecuaciones de condicion, que resultan poco adecuadas a los efectos practi-
cos.

3.3.1.3. Tensiones en zonas de borde (entornos de vértices)

Las Figs. 3.2 y 3.3 dan una idea de la distribucion de las tensiones principales en los en-
tornos de los vértices: en los bordes predomina la traccion en la direcciéon de las caras, yen el
interior aparece traccion a lo largo de las diagonales a 45° de los vértices. Las tensiones de
borde de traccién alcanzan valores entre 0,6 y 0,8 oy, es decir, que son mayores que las ten-
siones de fractura. Los diagramas de tensiones mas reducidos y menos profurdos originan
menores esfuerzos de traccion. Los “picos’ de tensiones de traccién se ponen de manifiesto
mediante las isobaras segin Tesar-Guyon (lineas de iguales tensiones oy en el borde x = Q)
(Fig. 3.3).

M. Sargious [44] ha calculado las superficies de tensiones para distintos casos y deter-
minado asi los esfuerzos de traccion. Segun dicho trabajo es suficiente calcular {a armadura en
el borde cargado en las direcciones x e y (Fig. 3.14) para

Z_ =10,015 P (3.3)

y
Z_=0,010P
X

Los esfuerzos de traccion en los vértices que se dirigen hacia el interior segun las diago-
nales, pueden ser absorbidos por los esfuerzos de desvio mediante la armadura de borde de los
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Traccion

Fig. 3.3. Isobaras de las tensiones oy para cargas aplicadas en forma puntual y distribuida (las zonas
comprimidas rayadas). Son datos los valores de oylog ¥ 0o = P/bd [38].

Fig. 3.4. Tensiones principales en un elemento

con cantos inclinados a efectos comparativos
71'_ d ’\L con Fig. 3.2 izquierda.

bién exigir ia colocacién de armadura. Dichos vertices podrian romperse, lo cual, sin embargo,
no influye en la capacidad portante; se pueden también eliminar los “‘vértices muertos” (Fig.
3.4).

3.2. Métodos para determinar las tensiones

3.2.1. Solucion tedrica

La solucién rigurosa para un sélido tridimensional fue obtenida por K. T. Sundara Raja
Jyengar [35, 36, 37] baséndose en la‘teoria de la elasticidad tridimensional, obteniendo la solu-
cion en forma de un vector de Galerkin, cuyas componentes se representaron mediante series
dobles de Fourier. Con anterioridad Y. Guyon [38], D. J. Douglas y N. S. Trahair [39] llegaron a
soluciones no del todo satisfactorias.

Para el estado plano de tensiones (estado laminar) se conocian de antemano soluciones
de Y. Guyon [38], S. R. Jyengar [40] y W. Schleeh [20].
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3.2.2. Solucién mediante elementos finitos

Las multiples posibilidades de los métodos con elementos finitos espaciales, de-
sarroilados gracias a las grandes computadoras permiten, mediante una adecuada eleccion de
las caracteristicas y dimensiones de los elementos finitos, determinar en forma exacta la
distribucion tridimensional para el Estado |. Hasta ahora, dicho método ha sido aplicado en for-
ma sistematica por A. L. Yettram, y K. Robbins [42] a este caso. Muchos institutos de calculo
disponen actualmente de programas adecuados. y

3.2.3. Solucion mediante fotoelasticidad

Para problemas planos (bidimensionales) (chapas) el procedimiento fotoelastico es muy
adecuado. M. Tesar [43] obtuvo mediante el mismo los primeros resultados. En el trabajo reali-
zado en Stuttgart por M. Sargious [44] y en los de Estocolmo debidos a R. Hiltscher y G. Florin
[47, 49, se alcanzaron resultados de sumo interés para la practica, que reproduciremos mas
adelante.

El coeficiente de Poisson no puede dejarse de lado, o que fue estudiado en [42] por A. L.
Yettram y K. Robbins.

3.2.4. Determinacién de tensiones mediante extensémetros aplicados a modelos

Este procedimiento en el caso de chapas permite actualmente obtener resultados mas
rapidamente que utilizando fotoelasticidad. Aln no se conocen aplicaciones satisfactorias pa-
ra el problema que nos ocupa.

3.2.5. Mediciones en piezas de hormigén

Hasta ahora es el Unico método que permite conocer las tensiones para el Estado Il (es-
pecialmente en las armaduras existentes) y la carga portante y con ella la seguridad deseada.
Estos ensayos fueron realizados en Stuttgart [45] con articulaciones de hormigon. En elemen-
tos de gran espesor no son suficientes las mediciones realizadas en la superficie, porque
pueden conducir a conclusiones muy erroneas.

3.2.6. Soluciones simples aproximadas

Este tipo de solucion se adecua para calcular la intensidad del esfuerzo de hendedura,
estimando los esfuerzos de desviacion necesarios para la expansion de las tensiones, ver Sec.
3.3.1.1 (ver también E. Mdrsch [46]).

3.3. Dimensionado del esfuerzo de hendedura en el caso de aplicacién de car-
gas concentradas o fuerzas, en sistemas bidimensionales

Se habla de una aplicacion bidimensional de carga, cuando o bien el elemento de hor-
migén es delgado, de tipo laminar (b pequefio en relacion a d), o cuando la superficie de carga,
de longitud ¢ se extiende totalmente o casi totalmente sobre el espesor b del eiemento. Para
ios casos de relaciones b/d mayores y aguellos en los que también ¢ << b, ver Sec. 3.4.

3.3.1. La fuerza concentrada centrada

3.3.1.1. Esfuerzo de fractura por traccion para una presién uniforme p

La Fig. 3.5 muestra la distribucién de las trayectorias de las tensiones principales en
dos chapas con distintos d/a. Puede observarse que las trayectorias de las compresiones lon-
gitudinales, a una distancia de penetracion Io = d resultan paralelas; en ese lugar resulta
ox = Plbd = Cte = o4. Inmediatamente por debajo de la superficie de carga las trayectorias
de compresién, vistas desde afuera, son cdncavas es decir que sus correspondientes esfuer-
zos de desvio originan en la zona central compresion transversal (oy negativa), que eleva la pre-
sidon absorbible p por encima de la resistencia a la compresién del hormigdn. A una pequefa
distancia cambian ia curvatura y se vuelven convexas vy los correspondientes esfuerzos des-

" viadores originan en el interior traccién transversal (oy positiva). El punto de tension nula
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Fig. 3.5. Trayectorias de las tensiones principales en chapas con aplicacidén de la carga mediante placas
de longitudes iguales a 1/10 y 1/3 dei ancho de fa chapa.

Compresion (—) Traccion (+)
Gy/Go 04 03 02 01 0 0,1 02 03 o4 05 Gy/Go
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Fig. 3.6. Variacion e intensidad de las tensiones transversales oy, referidas a o, = P/bd, a lo largo del eje x
para distintas relaciones d/a [40].
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Fig. 3.7. Variacion e intensidad de las tensiones transversales de traccion oy, referidas a la presion
p = Plab [47].

oy = 0 sobre el eje x, y laintensidad de las tensiones oy dependen de larelacion del ancho d del
elemento al ancho a de la superficie de carga, es decir de d/a. La Fig. 3.6 muestra las oy referi-
das ao, = P/bd alo largo del eje x (iguales en este caso a las tensiones principales transversa-
les) en funcion de d/a. Las superficies joy dx de las tensiones oy positivas y negativas deben,
por razones de equilibrio, ser iguales.

Si se relacionan las tensiones de fractura con la presion de la carga p = Plab, el maxi-
mo se obtiene parad/a = 2, a una distancia x ~ a por debajo de la placa de carga, y su valor es
del orden de 0,12 p (Fig. 3.7 segan R. Hiltscher - G. Florin [47]). El vértice del maximo es angosto
y yaparad/a = 5 se tiene oy = 0,07 p. Para d/a > 5 el maximo se presenta para x = 3 a por deba-
jo de la placa de carga.

Segun la Fig 3.6 de la superficie del diagrama de traccion se tiene como esfuerzo de

x = d
fractura Z = [ oy dx. para el que debe calcularse la correspondiente armadura. La distribucion
de esta ultima se obtiene del diagrama de + oy. En la Fig. 3.8 figuran las intensidades de Z refe-
ridas a Py la ubicacionde oy = Oydeoy max. referida a d para elementos de longitud ilimitada
(h > 2 d). Para carga lineal (a — 0 y d/a — =) ocurre el valor maximo posible del esfuerzo de frac-
turacon Z max. = 0,3 P.

El diagrama Z/P es casi recto, de modo que aproximadamente puede calcularse con la
expresion

a
Z~0,3P(1-7) (3.1)

Dado que es muy raro que resulte d/a > 10, puede admitirse como expresién aproximada

Z=~ 0,25 P (3. 2)

57



De la misma resulta como armadura necesaria

. v Z Z
nec = =
F Z 8

e Pg 0g adm.

En el caso de los esfuerzos de fractura se recomienda no adoptar tensiones elevadas en
el acero, con el objeto que la fisura correspondiente resulte fina y facilitar el anclaje, p. ej. og
adm. = 1800 a 2000 kp/cm? para carga de servicio con B St 42/50.

El camino propuesto en un principio por E. Mérsch en [46] conduce a una solucion andlo-
ga alade la Ec.(3.1). Paraello, segun Fig. 3.9 se consideran como resultantes de las tensiones
principales, esfuerzos cuyas rectas de accion siguen aproximadamente las trayectorias de las
direcciones principales. De la trayectoria quebrada de las mismas se obtiene, mediante un poli-
gono de fuerzas, la fuerza de fractura Z necesaria para el equilibrio.

De la Fig. 3.9 resulta, para h=d:

d a, d
Z:P/Z—(Z~4—).2
de donde
Z = 0,25 P(l_%) (3. 1a)

Esta sélo resulta poco seguro para el caso de chapas muy delgadas (d/a > 5), en compa-
racién con la solucién mas rigurosa de Fig. 3.8. El modelo de calculo utilizado por E. Mérsch,
puede resultar a menudo Util en la practica para el ingeniero.

Los valores antes mencionados son validos para elementos de longitud h > 2 d. Para
" prismas mas cortos, cuya deformacion transversai estd impedida en su extremo, los esfuerzos
de fractura son menores. Esto fue analizado por R. Hiltscher y G. Florin [47], con los resultados
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Fig. 3.8. Intensidad de fuerza de hendidura resultante Z, referida a la fuerza P. Distancia de la maxima ten-
sion transversal oy max. y del punto donde oy = 0 medida del borde cargado en chapas con h > 2 d [40].

58



—a
o T
P/2 F’/2
e % !:”Z —

Fig. 3.9. Determinacion del esfuer-
zo de fractura Z partiendo de un
poligono de fuerzas aproximado
segln [46].

que aparecen en Fig. 3.10. Cuando no existe la mencionada restriccién (bloques de fundacién
apoyados en suelos de reducido modulo E) se recomienda adoptar el valor de Z que por lo me-
nos corresponda a h/d = 1.

3.3.1.2. Influencia de una presion p irreqularmente distribuida

Bajo las placas de apoyo de Qaucho u otro material sin rigidez a la flexion, la presion de
contacto no es uniforme (como se ha supuesto hasta ahora), cuando el cuerpo que carga es
muy rigido y apoya sobre toda la superficie de la placa o la sobrepasa. La reparticién de pre-
siones es en este caso, aproximadamente parabolica (Fig. 3.11, izquierda), y para el cual, S. R.
Jyengar ha determinado especialmente las tensiones oy, Fig. 3.12{40]. En lo que respecta al es-
fuerzo de fractura por traccion se esta del lado de la seguridad si en lugar del ancho a de la pia-
ca de carga, se adopta un valor @' mas reducido, y un pg en consecuencia mayor, que debe
cumplir la condicion pg-a’ = P.

Cuando placas de apoyo sin rigidez a la flexién estan cargadas excéntricamente con
cargas distribuidas sobre toda su superficie, la distribucién de presiones de contacto sobre el
-hormigoén es la que en forma aproximada muestra la Fig. 3.11 (derecha). Para determinar la ten-
sion de fractura por traccion, se transforma la superficie del diagrama de presiones p mediante
una estimacién aproximada, en una reparticion uniforme de presiones, la que debe satisfacer
las condiciones pg = pmax.y P = a’ - pg. Simultaneamente ademas la resultante (en el punto
S) debida a las presiones sustitutas debe tener la misma recta de accién que la resuitante debi-
da a las presiones reales.

Si el elemento constructivo que transmite la carga (por ejemplo: columna, puntal) es de
dimensiones transversales menores que la longitud de los lados de placa de carga, y si éstaes
de reducida rigidez a la flexion (Fig. 3.13) en ese caso el esfuerzo de fractura por traccién debe
calcularse mediante el ancho v de la columna. Para las placas de apoyo con las rigideces co-
munes en la practica se llega a una aproximacion suficientemente segura, si se supone que la
carga se reparte a través de la placa a 45° hasta alcanzar la superficie del hormigdén, de modo
que para un espesor de placa de t, se debe considerara = v + 2t (Fig. 3.13). Para pp se tiene
nuevamente que debe cumplir que pg - @ = P. El ancho a de la placa s6lo puede utilizarse cuan-
do la misma es muy rigida.

A este respecto, N. M. Hawkins ha efectuado investigaciones méas exactas en[48], pero
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Fig. 3.10. Intensidad del esfuerzo de fractura resultante Z, referido a la carga P, y distancia de la misma al
borde cargado en chapas de altura reducida [47].
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Fig. 3.11. Distribucion de las oresiones p de contacto en placas cargadas céntrica y excéntricamente, de ri-
Jidez ninita de anchos a, y determinacion del ancho sustituto a'.
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Fig. 3.12. Distribucién de las tensiones transversales
de traccion para presiones p de contacto parabélicas
y uniformes bajo la placa de apoyo de ancho a = 1/4

Fig. 3.13. Distribucion de presiones de
contacto para placas deformables y rigi-
das, cargadas con columnas angostas

dya = 113d [40]. de ancho v.

que conducen a ecuaciones de condicion, que resultan poco adecuadas a los efectos practi-
cos.

3.3.1.3. Tensiones en zonas de borde (entornos de vértices)

Las Figs. 3.2 y 3.3 dan una idea de la distribucion de las tensiones principales en los en-
tornos de los vértices: en los bordes predomina la traccion en la direcciéon de las caras, yen el
interior aparece traccion a lo largo de las diagonales a 45° de los vértices. Las tensiones de
borde de traccién alcanzan valores entre 0,6 y 0,8 oy, es decir, que son mayores que las ten-
siones de fractura. Los diagramas de tensiones mas reducidos y menos profurdos originan
menores esfuerzos de traccion. Los “picos’ de tensiones de traccién se ponen de manifiesto
mediante las isobaras segin Tesar-Guyon (lineas de iguales tensiones oy en el borde x = Q)
(Fig. 3.3).

M. Sargious [44] ha calculado las superficies de tensiones para distintos casos y deter-
minado asi los esfuerzos de traccion. Segun dicho trabajo es suficiente calcular {a armadura en
el borde cargado en las direcciones x e y (Fig. 3.14) para

Z_ =10,015 P (3.3)

y
Z_=0,010P
X

Los esfuerzos de traccion en los vértices que se dirigen hacia el interior segun las diago-
nales, pueden ser absorbidos por los esfuerzos de desvio mediante la armadura de borde de los
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vértices. De acuerdo con los resultados experimentales, no es necesario para ello disponer una
armadura adicional. Para grandes esfuerzos en estructuras de grandes dimensiones corres-
ponde, sin embargo, prever una armadura a 45°,

3.3.2. Fuerza concentrada excéntrica de direccion x

En el caso de fuerzas concentradas excentricas las tensiones oy, para una longitud de
contacto 1, = d, varian trapecial o triangularmente y las trayectorias de las tensiones principa-
les son asimétricas (Fig. 3.2). Las tensiones de fractura se desarrollan aproximadamente en la

misma forma que si un prisma de ancho y altura iguales a d,, estuviera cargado céntricamente.

El hecho que las mencionadas tensiones de fractura se limiten a dicho prisma sustituto, puede
observarse en las isobaras de oy segun Guyon (Fig. 3.15). En la practica, de acuerdo con una su-
gerencia de Y. Guyon, se utiliza dicho prisma para determinar Z y la distribucion de las oy (Fig.
3.16), refiriendo el ancho de la superficie de cargano ad sino ad; = 2 u(donde u = menor dis-
tancia al borde).

Fig. 3.14. Esfuerzos de traccién Zy y
Zy en los bordes y armadura corres-
pondiente.

Esfuerzos Zy y Zy en las Armaduras de las zonas
zonas de borde y de vértices de los vértices

Vi

//
T
‘. Compresion j/{

g e

oy — traccion

d : d
Z calculado de Fig. 3.8 remplazando d/a
por d,/a.
Fig. 3.16. Para carga excéntrica puede calcu-
Fig. 3.15. Isobaras de las tensiones oy larse la fuerza de fractura Z mediante un pris-
para carga excéntrica [38]. ma sustituto de aristas d,.
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Fig. 3.17. Tensiones principales de traccién (de fractura
y de traccion de borde) referidas a oy = Plbd, y esfuerzo L
total de traccion Z para carga excéntrica [14]. A d
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Al propagarse las tensiones exteriormente al prisma substituto, pueden originarse ten-
siones transversales de traccion adicionales pero en general de reducida magnitud.

Al aumentar la excentricidad e, o también si disminuye la distancia v de lacarga al vérti-
ce mas proximo, los esfuerzos de fractura en el interior del cuerpo resultan menores, pero las
tensiones de traccion en la zona de borde vecina ala cargay en los bordes laterales cercanos a
lamismay los esfuerzos de borde Z resultantes son sin embargo mayores. A este respecto, la
Fig. 3.17 muestra los resultados [47] obtenidos en un modelo de ensayo para el que la excentri-
cidad erae = 1/6 d. Los esfuerzos de traccion en los bordes alcanzaron valores de Zg = 0,02 P.

R. Hiltscher y G. Florin [49] determinaron fotoelasticamente la dependencia del esfuerzo
de traccion Zg en el borde cargado de la relacion e/d, para longitudes de carga relativas
d/a = 10y 30. De Fig. 3.18 se pone de manifiesto que los anchos de carga a/d influyen sobre la
magnitud de oy g max., pero que dicha influencia es despreciable para el esfuerzo de borde de
traccion Zg. En el caso de grandes excentricidades, Zg puede llegar a tener la misma magnitud -
que el esfuerzo de fractura Zg correspondiente a carga centrada superficial de pequefa rela-
cién a/d.

Para el esfuerzo de borde de traccion Zg, la Fig. 3.18 muestra su dependencia de la ex-

. centricidad relativa e/d, determinada en forma aproximada por la formula siguiente

o 0,015 P (3. 4)

R 1-|/2e/d

En el cuaderno 240 de la DAfStb, se establece como valor ZRy = P(e/d — 1/6) > 0, que
corresponde a la linea punteada de Fig. 3.18, y que conduce en parte a valores de Zg del doble
de lo necesario.

Mediante las curvas que aparecen en Fig. 3.18 para los dos casos d/a = 10y d/a = 30,
correspondientes al esfuerzo interno de fractura (en correspondencia con la carga), puede veri-
ficarse facilmente la practicabilidad det método aproximado con prisma sustituto debido a Y.
Guyon (Fig. 3.16).

Z
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3.3.3. Carga concentrada excéntrica, inclinada con respecto al eje x

Esta situacion se presenta en el caso de elementos tensores, de trayectoria curva o
poligonal, utilizados para pretensar vigas,etc., pero-muy raramente en bases de fundacion.

A este respecto, nos referiremos al trabajo realizado en Stuttgart por M. Sargious [44].
La Fig. 3.19 reproduce un ejemplo parae = d/6y « = 6,3°. Esta inclinacién no tiene influencia
perceptible sobre las tensiones de fractura.

3.3.4. Cargas o fuerzas concentradas, muitiples

Cuando actuan varias cargas en el borde de una chapa, por debajo de cada una de ellas
se origina una propagacion de tensiones (Fig. 3.20), con tensiones de fractura como en el caso
de una Unica carga concentrada, donde la intensidad y distribucion de aquéllas son nueva-
mente funcién de d,/a, y que para el caso de 2 cargas, pueden obtenerse mediante prismas
substitutos de anchos d, = 2 x distancia al borde. Si entre las cargas extremas acttan otras
cargas, entonces no €s posible, mediante al estado actual de los conocimientos, optener exac-
tamente el ancho de los correspondientes prismas substitutos. Se sugiere calcular el ancno
partiendo de las superficies parciales correspondientes a cada carga, del diagrama lineal de oy
correspondiente a X = d, con lo que se esta del lado de la seguridad (Fig. 3.21). Para cargas de
distintos valores, se obtiene de esta manera también la influencia de las relaciones de intensi-
dad de las cargas (0 esfuerzos de pretensado) en forma aproximada. Se obtienen asi los esfuer-
zos de fractura con prismas substitutos, de altura y fongitud d,, d,, d,. . . etcétera.

Gy/p o P }
8 a bJ
0,5 -
| .
04
Qo .
I ™
T , .
° z.IP ]

0,3 0.3 s
?\ o
. — « ~9/a : ooy

._Gle mdx < — T e e S 30 R ¥
| A T~ T
0,2 - / 0,2 ~0 /.
N -
\.
Gy,s max / SN\ / \

_md / | ¥ y
0,1 R\ M 0,1 ' .'. \

A N - 4
6\0%‘\ u. \ \
,5/ ver texto js. ZR/P \
— . ) TN
0o S —+ ( : e/d , S e/d
- 0 >
0 01 02 O,i3 04 05 0 0) 0,2 0,3 04 0,5

5 > G +

Fig. 3.18. Tensiones de fractura y de borde, de traccion, gy, S Y oy R, asi como también los esfuerzos resul-

tantes de traccion Zs/P y Zpy/P, referidas a la presion p = Plab, en funcion de la excentricidad relativa e/d
de la carga P parad/a = 10y d/a = 30 [49].
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Fig. 3.19. Distribucién de las trayectorias de las tensiones principales, de las tensiones de fractura de trac-
cién y de las tensiones de borde mas importantes, referidas a o, = Plbd, pard carga excéntrica oblicua

[44].

Las tensiones de borde y los esfuerzos de traccidn de borde Zg a lo largo del borde car-
gado, cuando la separacidn entre cargas es considerabie, pueden alcanzar valores relativa-
mente grandes; en tal caso deben calcularse de acuerdo a las especificaciones para “vigas de
gran altura’ (ver Cap. 2}, en cuyo caso las tensiones en la seccidon ubicadaax = d, representan
la carga de la chapa, y las' cargas aplicadas deben considerarse como las reacciones de vincu-
lo (Fig. 3.22).

De acuerdo con un trabajo de W. Schleeh [50} en el caso de chapas, cargadas o preten-
sadas con distribucion periédica —de una altura ¢ de por lo menos igual al doble de la separa-
cion d entre fuerzas— la tensidn de borde oy max. (normal a la direccion de la fuerza) es igual a
la diferencia entre la presién p aplicada en la zona de carga o de pretensado y el valor medio
uniformemente repartido de la tension o, = p - a/d (Fig. 3.23). La intensidad del esfuerzo de bor-
de de traccion se obtiene en este caso y en forma aproximada, mediante la siguiente expresion

a 2
ZyNO,OQ{I—O,S(a)]P (3. 5)

3.3.5. Accion conjunta de los esfuerzos de pretensado y de las reacciones de vinculo en los
extremos de vigas de hormigon armado

La reaccion de vinculo de una viga disminuye el esfuerzo de fractura originado por las
fuerzas de anclaje de los elementos tensores, porque {as reacciones de vinculo originan ten-
siones oy de compresion. M. Sargious [44] ha efectuado mediciones fotoelasticimétricas en nu-
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Fig. 3.20. Isobaras de las tensiones oy para distintas reparticiones de carga.
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Fig. 3.21. Obtencion de los prismas sustitu- Fig. 3.22. Esfuerzos de borde de traccién
tos partiendo del diagrama de oy correspon- entre cargas concentradas, determinados
diente a una distancia x = d en el caso de sobre la base de la analogia con la viga de
varias cargas concentradas de distinta in- gran altura.

tensidad.

merosos casos y también los ha calculado y evaluado posteriormente mediante elementos fini-
tos (M. Sargious y G. Tadros [51]). También N. Zahiten en [52] hace tiempo que se ocup6 de las
condiciones especiales que existen en los extremos de las vigas pretensadas. En los diagra-
mas siguientes (Fig. 3.24 a 3.30) se han representado las tensiones de traccion debidas al es-
fuerzo de pretensado P a lo largo de las trayectorias de las tensiones principales de compre-
sion. El esfuerzo de fractura Z se ha considerado como dependiente de P. Las tensiones de bor-
de de traccién se han representado por sus respectivas resultantes Z,, Z,, Z,. . . Mediante éstas
es posible calcular rapidamente las armaduras necesarias. V

Debe tenerse presente que para apoyos cercanos al extremo de la viga, al actuar la reac-
cion de apoyo, pueden aparecer en el borde inferior esfuerzos de traccion, que pueden llegar a

alcanzar valores de Zp = 0,4 A a una distancia del borde x4 = 1/12 d y reducidas relaciones
A/P (Fig. 3.29).
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Fig. 3.23. Tensiones en las zonas de borde y esfuerzos de traccion en los bordes de chapas cargadas t«

ribdicamente en lados opuestos [50].
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Fig. 3.24. Trayectorias de las tensiones principales en el extremo de una viga pretensada con una fuerza P,

para la accién simultanea de la reacciéon de vinculo A = 0,2 P (ancho del apoyo = 1/12 d).
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Fig. 3.25. Tension de traccion de fracturay en las zonas de borde, referidas aog = P/bd, del modelo de Fig.

3.24.
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Fig. 3.26. Tensiones de traccién de fractura y de zonas de borde de un modelo similar al de Fig. 3.24, pero.

con A = 0,1P.
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Fig. 3.27. Esfuerzo de pretensado a 1/3 d del borde inferior.

3.3.6. Accion conjunta de la aplicacién de fuerzas con la flexion de la viga en los apoyos inter-

medios de vigas continuas

W. Schieeh pudo demostrar en [21, 22] que las tensiones en la zona de los apoyos inter-
medios de vigas continuas o de otros casos similares en que actlen simultaneamente cargas
aplicadas y flexion de vigas,pueden obtenerse por superposicion de las tensiones obtenidas
mediante |a teoria de flexién de Navier (o, = M/W, reparticion lineal) con las correspondientes
alateorialaminar parala sola accion de fuerzas (Fig. 3.31). Para vigas sin esfuerzo normal, por
ejemplo sin pretensar, las tensiones de fractura debidas a la reaccién de apoyo resultan, en ge-
neral, sobrecomprimidas por las tensiones de compresion por flexion originadas por los mo-
mentos negativos debidos a las cargas (Fig. 3.32). En cambio, en vigas pretensadas, dichas ten-
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Fig. 3.28. Similar a Fig. 3.26 pero con el esfuerzo de pretensado a 1/3 d del borde inferior.
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Fig. 3.29. Tensiones de borde de traccion en un modelo con A = 0,2 P a una distancia 1/12 d del vértice
(ancho de apoyo = 1/24 d) y esfuerzo de pretensado P a 2/3 d.

siones de compresion por flexion, correspondientes al peso propio, pueden ser muy reducidas
en el borde inferior, o aun anularse debido a S + K*, de modo que tanto las tensiones de fractu-
ra como todas las tensiones de borde originadas por la aplicacidon de las cargas, contintan
siendo de traccidn y deben ser absorbidas por armaduras (Fig. 3.33). Ver también a este respec-
to F. Leonhardt y W. Lippoth [55]. Cuando la curvatura del elemento tensor tiene una extension
mayor que a, = 0,1£ 6 2 d, en ese casc se originan en la parte inferior tensiones de borde de
traccion sobre una longitud considerable (Fig. 3.33).

*S = retraccion o contraccion de fraguado; K = fluencia lenta (N de/ T.).
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Fig. 3.30. Tensiones de traccién de fractura y en las zonas de borde en un modelo solicitado por tres es-
fuerzos de pretensado Pcona = 1/15dy A = 0,3 P.
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Fig. 3.31. Determinacion de los diagramas de tensiones en apoyos intermedios de vigas continuas por su-
perposicion segin W. Schieeh [21]. ;
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Fig. 3.33. Como, de acuerdo con Fig. 3.32, no existen tensiones de compresién en secciones contiguas a
los apoyos intermedios de vigas continuas pretensadas, se originan en dicho lugar tensiones de traccion
depigas a ia longitud excesiva de la curvatura del elemento tensor y la introauccion de la reaccion de
apoyo, que deben ser absorbidas por armaduras [55].
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Fig. 3.35. Intensidad de los esfuerzos de fractura Z, a Z, en una chapa cargada en su interior.

3.3.7. Carga concentrada aplicada en el interior de la chapa

En las vigas de gran altura pueden actuar cargas transmitidas por vigas y en estructuras
de hormigon pretensado ocurre a menudo que los elementos tensores se anclen dentro de una
losa, en el alma de una viga-placa, etc. En tales casos la parte de la chapa situada por detras del
punto de aplicacidn de la carga colabora en laresistencia y debe en cierta medida ser suspen-
dida. De acuerdo con la investigacion realizada en Stuttgart por R. K. Miller y D. W. Schmidt
[56] se obtiene la configuracion de las trayectorias reproducida en Fig. 3.34. Los esfuerzos de
traccion se relnen en tres grupos Z,, Z, y Z;, para el dimensionado de la armadura cuyas inten-
sidades, en funcién de d/a deben tomarse del diagrama de Fig. 3.35. Las armaduras de suspen-
sion Z, y Z, deben anclarse hasta una distancia de por lo menos 2 a, (a5 = longitud de anclaje
para og adm.) a partir del punto de aplicacion de la carga. La armadura de fraciura Z, debera re-
partirse en la direccion x aproximadamente como indican las Figs. 3.6 y 3.7 y prolongarse en ia
direccion y, a ambos lados de la recta de accion de la fuerza, de d/2 ¢ por lo menos 3 a + ag.

En el caso que nos ocupa, es posible aprovechar las mallas de acero que se disponen en
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las caras externas para absorber los esfuerzos de traccion. Puede nrescindirse de la armadura
de suspension para Z, y Z,, cuando a la chapa, de espesor t, corresponde en el punto de apli-
cacion de la carga, una tension de compresion o, = 0,1 p = 0,1 P/at = 10 kp/cm? en la direc-
cion de la fuerza, y que es suficiente para evitar la formacion de fisuras transversales en la
zona de aplicacion de la carga.

J. Eibl y G. Jvanyi [57] calcularon los esfuerzos de traccién correspondientes a anclajes
embutidos en el hormigon de elementos tensores mediante el método de los elementos finitos.
Se obtuvieron reducidas tensiones de traccion detras de la zona de aplicacion de la carga. La
verificacion efectuada en modelos de ensayo mostré que lo que importa en realidad para evitar
la formacion de fisuras, es el recubrimiento de hormigén de los dispositivos de anclaje. Tam-
bién tiene importancia la disposicion relativa de los elementos de anclaje, cuando son varios
(nunca en una misma linea, jpues produce efecto de arrancamiento!).

Por la aparicién de fisuras, la colaboracion de la chapa detras del punto de aplicacion
de la carga se reduce y el esfuerzo de traccion en la armadura de suspension disminuye mas.
Sin embargo, seria un error economizar en dichas armaduras, por cuanto, en dicho lugar, por
efecto de la fluencia del hormigén por debajo de la zona de carga, se abririan demasiado.

3.3.8. Esfuerzos aplicados por adherencias a barras de armadura

La apucacion de una carga mediante una barra anclada por adherencia (por ejemplo:
acero nervurado para pretensado en bancos) origina esfuerzos de fractura independien-
tes de la ubicacion de la barra, que corresponden aproximadamente a los valores dados en
3.3.1.1 para d/a = 10. De acuerdo con ello, la armadura de fractura debe dimensionarse para

Z., = 0,25 P
S barra

Las tensiones de fractura se extienden sobre la longitud de transferencia £, que depen-
de de las calidades de la adherencia (conformacion superficial) y del hormigon (Fig. 3.36), que
normalmente se establece en los certificados de utilizacion de los aceros, mediante ensayos.
La intensidad del esfuerzo de fractura es independiente de f. La correspondiente armadura
debe distribuirse sobre una longitud de 0,5 a 0,7 de 1, a partir del extremo de la barra.

mones de fractura ’
P

|
s 227 !7'1 Iz !I RIZIZLZTITE l )>
e Y Lo
2 T‘ T ;

Sy -

En el extremo de /,
A e R

Fig. 3.36. Tensiones de fractura debidas a la introduccién de ta fuerza P correspondiente a una barra ancla-
da por adherencia y ubicacion de los esfuerzos de fractura y de borde por traccion en un cuerpo de seccion
rectangular.
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Cuando varias barras o alambres tensores se disponen uno al lado del otro, los esfuer-
zos de fractura interiores se compensan entré si y s6lo es necesario cubrir los esfuerzos origi-
nados por una barra por capa o una fila vertical (Fig. 3.37).

Ademas del esfuerzo de fractura es necesario tener en cuenta los esfuerzos de borde de
traccion y los demas esfuerzos transversales de traccion, originados en la chapa por la propa-
gacioén de los esfuerzos de anclaje (esfuerzos de tensado). En este caso es determinante, natu-
ralmente, el esfuerzo total de anclaje de todas las barras o alambres.

Los esfuerzos transversales de traccion Zgy en el borde pueden caicularse mediante la
Fig. 3.18, y actuan aproximadamente en el tercio posterior de la longitud de transferencia £;.
Una parte de la armadura de fractura se utiliza generalmente para colaboraren la absorcion de
dichos esfuerzos de traccién.

Los esfuerzos de borde de traccion Zgy dependen de la excentricidad e/d de la fuerza 'y
se obtienen de la cufia de traccion de las oy en el extremo de la longitud de transferencia de la
carga fe, que para chapas rectangulares debe suponerse aproximadamente igual a
£33 + (d — u). J. Plahn y K. Kroll [41] suponen como longitud de transferencia

e, 2
u
ee:d [1+0,15(—~—d) I

En la zona de transferencia vecina a {;, generalmente es suficiente la armadura trans-
versal minima corriente, por cuanto el desvio del esfuerzo de traccion de Zry a Zpy origina una
compresion transversal.

Para secciones T oI, deben vincularse las alas en la forma comin mediante una armadu-
ra transversal para la transferencia de esfuerzos. En este caso, el esfuerzo transversal de trac-
cién se calcula partiendo del esfuerzo que se transmite al ala en una prolongacion de la zona
de transferencia, suponiendo diagonales ideales comprimidas a 45° (ver [1a, Sec. 8.6.1]).

3.3.9. Transferencia de una fuerza concentrada en una viga-placa

Un estudio realizado en Stuttgart por M. Sargious (Fig. 3.38) muestra las trayectorias de
tensiones y los esfuerzos de traccion en el alma originados por una fuerza de tensado P, aplica-
da aproximadamente en el baricentro de la seccion en T e inclinada. La fuerza tiene que propa-
garse no solo en el alma sino también en la placa, lo cual aumenta el esfuerzo de fractura de
igual forma que ocurriria si la parte del alma ubicada sobre la fuerza fuera mayor de lo que en
realidad es.

Como aproximacién se recomienda proceder de la siguiente forma (Fig. 3.39): se calcu-
lan las tensiones oy = P/IF + P - e/W en el extremo de la longitud de transferencia £, donde se
supone {g = hy + b > dy. El alma se trata en la forma expresada en Sec. 3.2, con un prisma
substituto de arista d, = 2 hy < d,. El esfuerzo transversal de traccidn en la placa se obtiene
de la parte del esfuerzo de pretensado que se transmite a la misma

P =b-d-o ,
pe X, pt

74

. e g e e et 0 3 e R e B A . e 9,




2

_...do

6'3 ° G:édo P

donde la placa se considerara como de un ancho b cargada dentro del espesor by del aima. La
expansion comienza aproximadamente a la distancia x = 0,7 hy del borde de la viga-placa. El
esfuerzo de fractura por traccion se calcula partiendo de Py, para bib, en lugar de d/a de Fig.
3.8. La armadura transversal debe repartirse en la forma que indica la Fig. 3.6. Si simultane-
amente actta un esfuerzo de corte Q debido a cargas y reacciones de vinculo de direccién y, se
originan tensiones oblicuas de traccidn, que es necesario absorber mediante armaduras adi-
cionales (ver [Tomo |, Sec. 8.6.1]).

En[58] A. L. Yettram y K. Robbins verificaron este procedimiento aproximado con el mé-
todo de los elementos finitos y comprobaron que el mismo conduce a soluciones ubicadas del
lado seguro. En [78] figuran resultados de nuevos ensayos, sobre vigas 1,ver apéndice en pagi-
na 89.

3.4. Valores de calculo de los esfuerzos de fractura para el caso de introduccion de
cargas o fuerzas concentradas en un sistema tridimensional

La introduccién tridimensional ocurre cuando las dimensiones del elemento de hormi-
gon en las direcciones z e y son mayores que la placa de carga, de modo que las tensiones se
expanden normaimente al eje x en todas direcciones. '

V NN NN do
! 7
T ] Z: 0,216 p
63°Ta=1g, P 039 |4 |
Sosdo P
| (T Pt - | do
a ! ‘
8 '
VA ~¥
Fdo o “tg‘ | o
" -
o
VN
ZL = 0,(1308P .
- |

/

/
//

/

Y

e

/
g

]

0,13
+—0,53dop ——

~

Fig. 3.38. Trayectorias de las tensiones principales (arriba) y tensiones de fractura (abajo) en un modeto de
viga-placa con P aplicada a 2/3 d,, del borde inferior y b/b, = 5 [44].
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Fig. 3.39. Prisma sustituto para la determinacién de las tensiones de fracturaen el almay en la losade una
viga-placa.

3.4.1. Carga concentrada centrada

3.4.1.1. Las tensiones y el esfuerzo de fractura

En este caso se utilizan los resultados del calculo de los esfuerzos de fractura mediante
elementos finitos debido a A. L. Yettram y K. Robbins [42] que tienen en cuenta las dimen-
siones variables d y b del blogue de hormigon con F = d - by la superficie cargada F, = a - ¢ (Fig.
3.40). Los resultados analiticos publicados por S. R. Jyengar y M. K. Prabhakara en [35] y [37]
coinciden ampliamente con los de [42]. Corresponde hacer notar que, en un prisma cuadrado
con una carga fuertemente concentrada, p. ejemplo F: F, = 25(Fig. 3.41), las tensiones de frac-
tura oy = o, en la zona del eje son mucho mayores que en la superficie (y = z = d/2),
sin embargo, entre ambos limites, en el interior, se presentan valores menores atn. Para
grandes superficies de carga, p. ej.: F: Fy = 2 (Fig. 3.42) en cambio las tensiones de fractura son
mayores en la parte exterior que en la interior. El maximo de la tensién de fractura queda mas
cerca de la carga que en el caso bidimensional y difiere en forma pronunciada de los valores
calculados para este Ultimo. La longitud de perturbacion es también de aproximadamente
te =~ d, cuando se tiene d = b. ’

Para el prisma de seccion cuadrada, se tiene que la suma de los esfuerzos de fractura
correspondientes a cada uno de los planos xy y xz en funcion de d/a segun Fig. 3.43, es aproxi-
madamente igual al caso de Fig. 3.8, de modo que es valida la aproximacién de Ec. (3.1 a):

~ a
7=/~ 0,251 -2
/y Z = 0,251 [1 71

Las armaduras necesarias para absorber Zy y Z, deben disponerse tanto en la direccion
y como en la z; las Figs. 3.41 y 3.42 dan una indicacién sobre la distribucién en todas las direc-
ciones. Estrictamente hablando, para grandes relaciones F: F; deberian incrementarse, por
cuanto en las direcciones diagonales (45° y 135° respecto del eje y) 1as tensiones principales
radiales pueden llegar a diferir hasta de 45° con la direccion de las armaduras, pero en la prac-
tica es posible prescindir de ello.
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En el caso de cilindros circulares y superficies de carga circulares, R. Hiltscher y G. Flo-
rin [59] calcularon las tensiones de fracturay llegaron a la distribucion que muestra la Fig. 3.44;
los valores maximos de las tensiones de traccién aparecen mas cercanos a la superficie de
carga que en el caso de chapas de analogas relaciones, pero sin embargo los valores de las
tensiones y esfuerzos de traccion son algo menores; ver Fig. 3.7 para la chapa (bidimensional).
Los esfuerzos de fractura para el caiculo de la armadura correspondiente deben, sin embargo,
suponerse iguales que para el prisma cuadrado, para lo cual lo méas adecuado es una armadura
helicoidal, que se calcula por analogia con la correspondiente a un cilindro sujeto a presion in-
terior (= esfuerzo de fractura). A este fin puede recurrirse a las ecuaciones deducidas en [1a,
Sec. 7.4] para columnas zunchadas de hormigén armado, siempre y cuando se suponga que la
armadura helicoidal en el extremo de la zona de fractura por traccién encierre un cuerpo ci-
lindrico sujeto a presion interior. La influencia de la relacion entre el espesor del cuerpo y el ta-
mafio de la placa de carga en general no se tiene en cuenta. Para la columna zunchada se dedu-

JO

0 0,2 03

~—_ en la superficie |
i
Y
X

N |

0,2 - bidimensional
=~

U
\‘Q enel eje

0,4

0,8 ﬂi/ R //ggé/

A —
x/d
' .
ey » d/a = 1,43
0 02 / 03
Fx = 0,5d
f
= O‘A
0,2 ) P
. Y P = Cl2
0,6 N >N\
+ ,e
| z/d \ superficie

Fig. 3.42. Igual que en Fig. 3.41 pero para un prisma con F/F, = 2[42].
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Con un coeficiente de Poisson u = 0,2 se obtiene como ecuacidén para dimensionar la
hélice traccionada

: B o
few nNec. = PR Ea——i os adm. ¥ (3. 6)
w
donde fg,y = seccion de la barra helicoidal
dyw = diametro de la espira
w = paso de la espira
og adm. = 1800 kp/cm? para B St 42/50

1200 kp/cm? para B St 22/34

Para prismas rectangulares de distintas relaciones d/a y b/c puede obtenerse ia ubica-
cién de la maxima tensién de fractura en el eje y en la superficie, de Fig. 3.45y en su intensidad
de Fig. 3.46. La tensién o, max. se obtiene invirtiendo las relaciones entre los lados. Las ten-
siones oy Max. y o, max. que se originan simultdneamente no son iguales y tampoco ocurren en
el mismo sitio x. La distribucion de las tensiones de fractura en el eje se corresponde aproxi-
madamente con la del prisma cuadrado, para cada relacién d/a o b/c.

Hasta tanto no existan otros resultados experimentaies, se admite que los valores de Z,
y Z; se tomen cada uno de ellos, para la totalidad de la carga P, con las correspondientes rela-
ciones d/a y b/c del diagrama de Fig. 3.8, valido para el caso bidimensional.

3.4.1.2. Los esfuerzos de traccién en las zonas de borde

Los esfuerzos de traccién en las zonas de borde, obtenidos como suma de las tensiones
de borde de traccion en las caras frontales cargadas y en las zonas de esquina, ocurren en la
reparticion tridimensional en una forma e intensidad casi igual a la descripta en 3.3.1.3.

Si se impide la deformacion transversal del bloque de hormigén en las cercanias de la
superficie de carga mediante un zunchado y se originan con ello tensiones de compresion ra-
diales, los esfuerzos de traccién en las zonas de borde desaparecen (Fig. 3.47). Por esta razén,
se considera que las armaduras helicoidales actian siempre favorablemente en el caso de
anclajes de elementos pretensados y de otras grandes concentraciones de cargas.

10 1,3 15 20 25 33 5 10
0 ‘ » b/c
02 - ©| =——— eneleje &
]
04 l{/ ) e e @11 1@ SUpeETrficie
(] é’
06 |
08 +———u b -
1 x/d

Fig. 3.45. Distancia x/d de la maxima tensién de fractura por traccion oy max. en el eje y en la superficie de

ct{erposi“pzr}isméticos con distintas relaciones d/a y b/c entre la superficie de carga y las dimensiones del
prisma .
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3.4.2. La carga concentrada excéntrica

Para la introduccion tridimensional de cargas concentradas excéntricas, se parte, ana-
logamente como en 3.4.1, utilizando los vaiores correspondientes a una distribucién bidimen-
sional.

3.5. Limitacion de la presion de contacto en la superficie de carga

Si el area sobre la que actla una carga es considerablemente menor que la superficie
del cuerpo, en ese caso primero se produce la rotura del hormigén por presiones de contacto
que son muy superiores a la resistencia cubica del hormigén, por cuanto debajo de la superfi-
cie de carga se origina un estado doble transversal de compresién (es decir que estamos ante
una compresion triaxial). Si el cuerpo estd protegido contra fractura por traccién, por ejemplo
porque sus dimensiones son muy grandes, porque existe compresion exterior en varias direc-
ciones, por estar zunchado o por otro tipo de armaduras transversales, en ese caso, en el hor-
migén ocurre una rotura localizada conica debajo de la carga. Este problema ya ha sido estu-
diado hace tiempo por J. Bauschinger [60] y C. Bach [61]. En ensayos realizado’% en cilindros
con carga axil, armados y sin armar, H. P. Spieth [62] determiné que la presién de contacto limi-
te es funcidn de la relacion entre el area de la seccidén del cuerpoy la superficie de carga, segun
una ley potencial. Para cuerpos sin armadura se dedujo la siguiente relacidon (ver Fig. 3.48).

[F
pU=ﬁp§1§9ﬁp (3.7

area de la seccion del cuerpo
superficie de carga

donde F
Fy

hn

Para hormigon sin armar se recomienda un coeficiente de seguridad v = 3.

Para hormigon armado (zunchado) se obtienen mayores valores de py, segun la cuantia
y tipo de armadura, con un limite superior mayor que 9 f3, [63]. Por ello, por ejemplo, es posible,
en el caso de pilotes de acero, prescindir de placas de reparticién, de modo que apoyen directa-
mente sobre el hormigon Bn 350 de los cabezales (py = 2500 kp/cm? ~ g del St 37), (ver ensa-
yos inéditos de U. Smoltzcyk en Stuttgart).

B
p adm. = -2-131" /i;" = 1,48, ~108 o (3 8)
g 1

Este valor limite ha sido elegido con mucho cuidado.

Las presiones elevadas superiores ap = fig, no obstante sélo pueden utilizarse cuando
las tensiones transversales de compresion pueden desarrollarse en forma satisfactoria (no
existe ninguna traccion transversal debida a otras causas), y cuando las tensiones de fractura
por traccién que se originan, son absorbidas mediante armaduras.

En lo que respecta a la magnitud de la superficie F, debe suponerse que las tensiones
de compresién se propagan en una pendiente no menor de 2/1 y concéntricamente entre la su-
perficie de carga F, = b, - d, y la superficie de calculo F = b - d. De estas condiciones y del va-
lor limite dado por la Ec. (3.8) surgen las reglas adicionales dadas en la DIN 1045 (ver Fig. 3.49):

a) Los baricentros de la superficie de carga F, y de la superficie F de reparticion que se tiene
en cuenta para el calculo, deben estar ubicados sobre la recta de accion de la carga.
b) La superficie de reparticion se introducird en el calculo con un valor
=b-d = 3b,-3d, como maximo.
c) La distancia h entre las superficies de carga y reparticion debe ser mayor queb - b, 0
d — d, segun el caso. De ello resulta, para cuerpos de altura limitada h, la longitud admi-
sible de los lados de la superficie de reparticién F:
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Fig. 3.48. Presion de rotura py segun los ensayos de Spieth [62] en cilindros de hormigdn con carga axil, sin
armadura y su comparacién con la Ec. (3.7), asi como también con p adm. segun DIN 1045,

badm. < hexist. + b,<3b; & by + 2 a

(3.9)
y d adm. < hexist. + d,<3d; 6 d; + 2a4 .

Si h exist. es mayor que el doble de la mayor !ongitu& de los lados b, 6 d, de fa superficie
de carga, en ese caso la Ec. (3.8) conduce al valor limite

padm. = 1,4 Br -

En lo que respecta a la influencia de una altura del cuerpo h existente sobre p adm., B.
Kuyt [64] dio un coeficiente, que actua en forma similar que la limitacion de la superficie de
distribucidén F segun DIN 1045.

La condicién a) influye sobre el area de la superficie de reparticion, especialmente para

_cargas ubicadas tanto en las zonas de borde como de esquina de la superficie del cuerpo (ver

Fig. 3.49 b).

Cuando las superficies de distribucion de cargas contiguas se superponen, en tal caso
la presion admisible p debe calcularse Unicamente para la superficie de distribucién F relativa
a F,, ubicada a nivel del plano de interseccion de las distribuciones (ver Fig. 3.49 d).

3.6. Introduccién de fuerzas paralelas a la superficie de un elemento de hormigén

3.6.1. Introduccion de fuerzas mediante pernos

Un perno empotrado en el hormigdn actia como una barra sobre un apoyo elastico con-
tinuo (Fig. 3.50). En el borde anterior existe una elevada concentracion de tensiones (pico de
tension), que depende de la rigidez a la flexién, de la resistencia del perno y del médulo de
elasticidad E del hormigdn (rigidez del apoyo). Para un calculo analitico confiable, falta cono-
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cer valores sobre el comportamiento del hormigén para el tipo de solicitacion correspondiente
a este caso. Por ello es aceptable tomar como base de la capacidad portante, los resultados
experimentales, por ej. los reatizados por B. H. Rasmussen [65], quien distingue los siguientes
casos:

CASO %

Cuando la rotura del hormigén debajo del lugar en que emerge el perno, se impide me-
diante una placa soldada o una cantonera (Fig. 3.51)

R 2
Po=2,509 l/sp. B (3.10)

CASO 2:
No se impide la rotura del hormigon:

- ~ 2 2 s
PU-l,B(I/,l-1,69€ -1,3¢ ¢ /sp.es (3.11)

Cuando la distancia e — 0, la ecuacion (3.11) se simplifica, teniéndose

2
PU:1,3¢m (3.11a)

En estas férmulas significan:

@ = didmetro del perno [cm].

Bs = limite de escurrimiento del acero del perno [kp/cm?]

Bp = resistencia prisméatica del hormigén [kp/cmz}

e =3 % - —% donde e = distancia del punto de aplicacion de la fuerza P a
la superficie del hormigén

Py = carqa portante [kp]

El perno debe empotrarse de una longitud £ > 6 @ y el elemento de hormigdn debe ser
muy grande con respecto al diametro del perno o si no, debe ser zunchado.

Los ensayos que condujeron a dichas ecuaciones, se realizaron para distancia e entre la
carga y el hormigon entre 0 y 1,3 cmy diametros del perno @ < 2.4 cm. Las ecuaciones (3.10) y
(3.11), rigurosamente hablando, sélo son validas para dichas relaciones.

-B. H. Rasmussen propone para sus ecuaciones un coeficiente de seguridadv = 5, para
asegurar que el corrimiento vertical def perno en donde actua la carga, para carga de servicio
se mantenga en v < 0,005 @.

De acuerdo con ello resulta P adm. = Py.

1
5
Para fp ~ 0,8 ByN y acero de g = 2200 kp/cm? y g = 4200 kp/cm? resultan las cargas
de servicio que figuran en la tabla 3.1.
En la bibliografia alemana han aparecido recientemente recomendaciones relativas a
pernos cargados transversalmente, debidas a M. Wiedenroth en colaboracion con Th.
Baumann [66]. El diagrama de Fig. 3.52, basado en las normas norteamericanas para el calculo

Fig. 3.49. Representacion de ias condiciones contenidas en DIN 1045 para aplicar la Ec. (3.8); a) caso nor-
mal; b) placa de carga en el borde del cuerpo; ¢) placa de carga, con carga excéntrica; d) superficies de re-
particiéon que se superponen.
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Fig. 3.50. Presiones debidas a un perno empotrado en el hormigoén.

Aplicacion Perno en Bn 250 en Bn 350
de la p de de
carga [mm] BSt 22/34 |BSt 42/50 | BSt 22/34 | BSt 42/50
con placa 16 0,85 1,15 1,00 1,35
(e = 0) 20 1,30 1,80 1,55 2,15
Ec. (3.12) 25 2,05 2,85 2,45 3,35
sin placa 16 0,40 0, 60 0,50 0,70
(e = 0) 20 0, 65 0,95 0,80 1,10
Ec. (3. 13a) 25 1,05 1,45 1,25 1,75
sin placa 16 0,25 0,45 0,20 0,50
(e = 1,5 cm) 20 0,45 0,80 0,45 0,85
Ec. (3.13) 25 0,80 1,30 0,80 1,45

Tabla 3.1. Cargas admisibles de servicio P en Mp para pernos empotrados en hormigoén, segiin B. H. Ras-
mussen [65].

de pasadores en pavimentos de hormigén, conduce, para Bn 250 y B St 22/34 aproximadamente
a las mismas cargas de servicio admisibles que las Ec. (3.11) y (3.11 a).

Los ensayos de K. Sattler [67] para pernos con cabeza para placas de unién con estruc-
turas de acero, condujeron para e = 0 a valores similares.

Cuando se trata de cargas reducidas en construcciones civiles, especialmente para
estructuras premoldeadas, se utilizan los denominados “pernos expansibles” (Fig. 3.53). Se co-
locan en agujeros perforados y estan proyectados de forma tal que al traccionarlos, la rosca
externa de fijacion expande la parte interna del perno originandose asf la necesaria presion de
contacto para absorber los esfuerzos de traccion y las cargas transversales. Para este tipo de
perno se exigen certificados especiales de empleo, porque hasta la fecha se estan redactando
las correspondientes especificaciones.
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Conviene recalcar que las cargas portantes que figuran en los prospectos de propagan-
da, a menudo s6lo pueden alcanzarse para situaciones muy favorables.

Por ello, en primer lugar, deben utilizarse elevados coeficientes de seguridad, con los
cuales deben cubrirse una serie de factores cuya influencia aun es poco conocida, correspon-
dientes ala ubicacion (interior, en el borde o en la esquina de un cuerpo de hormigén, de un uni-
co o de varios pernos vecinos) y a la intensidad de la fuerza de expansion (dependiente del mo-
mento de torsién con que fue apretada la rosca).

s

/

% 'La presion pos-
' terga la rotura

7 del hormigon
AL
// 7 o
/ WISy Ired
00

Fig. 3.51. Una cantonera o placa soldadas
postergan la rotura del hormigén en el bor-
de anterior del perno.

Perno de segur

Fig. 3.53. Tipo usual de pernos expansibles [68].
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Fig. 3.52. Cargas de servicio admisibles para per-
nos empotrados sin placa antepuesta en hormi-
gén sin armar.

dad, expansible
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La tabla 3.2 trae los valores recomendados de las cargas admisibles de un tipo de ancla-
je muy difundido, cuando predomina una solicitacion estatica. En los ensayos de aprobacion
realizados, la aplicacion de la carga se realizé mediante una placa intermedia cuadrada de la-
dos iguales a 4 @ y un espesor de 2 2.

Para algunos tipos nuevos de anclajes, en el agujero perforado perfectamente limpio se
introduce en primer lugar un cartucho de vidrio que contiene por separado dos componentes de
una resina sintética adhesiva y un poco de arena cuarcitica. Al introducir el anclaje provisto de
una rosca continua, se destruye el cartucho y el mortero de resina sintética que se forma llena
completamente el espacio entre la pared del agujero y el perno. Una vez endurecido dicho mor-
tero (el tiempo necesario para ello depende considerablemente de la temperatura, p. ej. para
20° C, 30 min.; para 0° C, 6 horas) se alcanza una elevada resistencia a la traccion y corte. R.
Sell, en [69], describe ensayos efectuados y criterios de calculo.

3.6.2. Transmision de esfuerzos mediante compresién previa (pretensado)

Los esfuerzos de gran intensidad paralelos a la superficie del hormigén s6lo pueden ser
transmitidos por medio de una placa de carga (de acero o de hormigdn armado), comprimida
contra la superficie de hormigdn mediante pernos roscados pretensados. La pelicula de ce-
mento de la superficie del hormigdn con la rugosidad natural debida al encofrado, reduce la re-

Diametro P adm. [Mp] Momento torsor
del perno para Bn 250 Bn 350 necesario
@ fmm} {Mp m]
M 12 0,72 0,85 8
M 16 0,92 1,03 20
M 20 1,02 1,12 40

Tabla 3.2. Cargas de servicio P en Mp, admisibles para traccion y para corte cone = & aplicables a pernos
expansibles corrientes, anclades en hormigén simple y armado segtn Fig. 3.53 [68]. -
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Fig. 3.54. Aumento de la capacidad portan-
te de los pernos mediante una chapa
comprimida y endentado de la superficie

Fig. 3.55. En el caso de pernos ubicados excéntri-
camente y sometidos a presion previa es necesa-
rio tener en cuenta el esfuerzo de traccién por
efecto de ménsula. :
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sistencia al deslizamiento, por lo cual es necesario prever un endentado de las superficies de’
la junta a comprimir, de modo de originar una adherencia al corte. Para una distancia e reduci-
da entre la carga y la superficie del hormigdn (Fig. 3.54), la fuerza que puede ser transmitida es

Padm. ~ 0,4 £V

(X V) nec. = 2

,5 P (3.12)

Para separaciones e mayores, el esfuerzo de pretensado debe actuar en el tercio supe-
rior de la “ménsula corta” y los pernos deben complementariamente dimensionarse paraei es-
fuerzo Z de traccién de la ménsula (Fig. 3.55).

Vnec. = 2,5 P+ Z (3. 12a)

Los pernos de tension deben, naturaimente, estar suficientemente anclados. La longi-
tud de anclaje, para pernos con placa de anclaje en su extremo, puede determinarse suponien-
do que la rotura se produce segln un cono de un angulo al vértice de 60°, donde, en promedio,
solo puede tenerse en cuenta 1/6 de la resistencia a la traccion del hormigén, porque, en reali-
dad la tensidn en las cercanias de la placa de anclaje es considerablemente mayor y es ahi
donde comienza la rotura. Normalmente, la zona de anclaje se arma en direccion normal al es-
fuerzo de tensado, quedando con ello asegurada.

APENDICE A LA SECCION 3.3.9
Tensiones de fractura en el alma de vigas 1

J. Kammenhuber y J. Schneider publicaron en [78] nuevos resultados de ensayos sobre
los esfuerzos de fractura por traccion en el alma de vigas I pretensadas. De las dos figuras ca-
racteristicas, 3.56 y 3.57, que reproducen las isobaras de las tensiones oy, 5€ deduce:

Cuando la fuerza concentrada esta aplicada en el eje de la viga, en el caso que ias alas
de la viga sean de dimensiones grandes, se originan en el alma valores mayores de las ten-
siones que en las chapas, a saber, ya a una distancia de 0,4 d, del borde con" su maximo muy
cercano a la identificacion entre alma y alas. La zona en que se observan tensiones oy remar-
cables, se prolonga en la direccién x mucho més que en el caso de chapas de igual altura. De
ahi se deduce que la armadura necesaria para absorber las tensiones de fractura debe calcu-
larse para por lo menos 0,40 P y distribuirse sobre una longitud x = 0,2 a 0,6 dy, que debe
anclarse perfectamente en las alas.

Si la carga concentrada actua con la parte superior del perfil I sobre un ala, entonces
los esfuerzos de borde de traccion deben considerarse como en el caso de carga excéntrica se-
gun Sec. 3.3.2; naturalmente su intensidad para las relaciones dadas de la seccion, son aproxi-
madamente de 1/4 de las correspordientes a la chapa de igual altura cargada excéntricamente.
En este caso debe tenerse presente que en la unién dei ala inferior, las tensiones ay exigen dis-
poner una armadura transversal sobre una longitud considerable a efectos de transmitir las
tensiones oy de traccion al ala inferior.
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gas aplicadas en d/2 y en el borde inferior segin [79].
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4

Articulaciones de hormigon

4.1. Descripcion

Las articulaciones de hormigén son econémicas y faciles de construir, y permiten gran-
des rotaciones, cuando se dimensionan y construyen correctamente. No requieren proteccién
contra la corrosidn y resisten largo tiempo sin trabajos de conservacion.

Las reglas siguientes se apoyan en los ensayos de Stuttgart [45], con ampliaciones
en lo que respecta a la rotaciéon admisible, como consecuencia de los ensayos realizados por
el EMPA [71] en Zurich.

La forma mas apropiada para una articulacion lineal de hormigdn (que puede rotar alre-
dedor de una linea en sélo una direccién), aparece en Fig. 4.1, donde se indica la notacién mas
importante y la armadura. La estriccidén de la articulacion debe ser de una magnitud tal que el
cuello de esta uitima resulte angosto (a reducido) y oponga poca resistencia al movimiento de
rotacién. En realidad, no es necesario disponer una armadura que atraviese el cuello, pero sin
embargo en general se coloca una constituida por espigas verticales, la que debe ubicarse en
el eje de la articulacién. Esta armadura aumenta la resistencia a la rotacion en el caso de giros
pronunciados.

Laresistencia a la rotacion se expresa mediante el momento de reaccion M, que origina
en el cuello de la articulacién una excentricidad e = M/N. La carga (= esfuerzo axil N) se con-
centra en la articulacion, y origina en los cuerpos de la articulacion esfuerzos de fractura por
traccion Z,, en direcciéon y, que deben absorberse mediante las correspondientes armaduras
(ver Cap. 3). '

El cuello de la articulacion debe también enangostarse en las caras frontales, para que
en dicho lugar el hormigdn no estalie por efecto de las elevadas presiones. Con ello se originan
esfuerzos de borde de traccion Z; y un pequefio esfuerzo de fractura adicional Z, en la direc-
cion z.

La presidon admisible o tensién oy es tanto mayor cuanto mas grande sea la relacion d/a
(carga superficial parcial). Por deformaciones del hormigdn son posibles pequefios angulos de
giro en el cuerpo de la articulacion, pero para grandes rotaciones el hormigon se fisura en el
cuello de la misma (Fig. 4.2) y la presidon aumenta en consecuencia considerablemente. Sin em-
bargo, el hormigon admite en el borde presiones de hasta oy = 8 B, antes de romper. En el caso
de carga de larga duracion, la fisura se cierrd parcialmente debido a las deformaciones plasti-
cas del hormigon, con lo que se reducen la excentricidad e y el momento de reaccion M. Por es-
ta razon, se distingue, tanto en lo que respecta a la rotacion admisible « como al momento de
reaccion M, entre rotacion permanente debida a cargas de gran duracién, y rotacion variable
para el caso en que lo sea la carga.
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Las articulaciones de hormigdn pueden a menudo experimentar rotaciones en sentidos
opuestos, es decir + oy — @, sin que disminuya su seguridad. En estos casos, el cuello de la
articulacién se raja totaimente, pero las superficies de la articulacion, que se cierran alternada-
mente, mantienen la totalidad de su capacidad portante. En los ensayos realizados en EMPA
[71] en articulaciones de hormigon para un gran puente ferroviario (carga de servicio hasta 450
Mp sobre una articulacién cuya estriccion tenia una seccion dé 15 x 70 cm?) soportaron hasta

d C —
/l\M , /‘\M
N N — Y RN N z P 4
a —-br g b b
: | 1
pf— T de L —
3 2
Y4 Z3:
Esfuerzos 3 3
de frac- @ g -—
tura por 1Z4] 22
traccion Esfuerzos de fractura por traccién
p )
b
[ [P . . - R
Y N
A { Mz
Vista lateral Vista longitudinal
Distribucién de las ten- E
siones de fractura por trac- F
ciény de la correspondiente 1T 'G
armadura.
L
Espigas si —-
Q>012N _9

Armadura longitudinal para Z, Armadura transversal para Z,

Fig. 4.1. Notacion correspondiente a una articulacién de hormigén y ejemplos de disposiéién de la arma-
dura. -
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Fig. 4.2. Estado de tensién en el cuelio de la articula- \\ \\\\\\\f‘:‘\ N

RSN k;\\\\\g ‘&
* Tensiones o, en2
el cuello de la =
artlculacvon Q\ N

\\\

LY ///,

cion, luego de una rotacion « con fisuracion.

un milién de repeticiones de rotaciones de + 12 %o. En total se efectuaron 37 millones de rota-
ciones de distintos valores. Ademas, para un ensayo estéatico, la articulacion no mostré sinto-
mas de rotura para 900 Mp (2 veces la carga de servicio) y una rotacion del 6 %=, llegadndose a ia
rotura para una rotacién maxima del 500 Y con N = 250 Mp. Estos ensayos demuestran que
las articulaciones de hormigén son capaces de soportar solicitaciones dinamicas de gran in-
tensidad para grandes rotaciones.

4.2. Criterios de dimensionamiento segun Ménnig-Netzel

4.2.1. Para apoyos lineales con rotaciones en torno a un eje

El area de la superficie del cuello de la articulacion Fg = a - b (sin deduccidn de las es-
pigas) debe quedar entre los siguientes limites [70]:

donde:
N max.

BwN

a efec.
ap

an

i

Eo min. N méx.
G .=
0,85ewN[1+x(1-1,473—e-fe—9‘—n>] ,
“BwN (4. 1)
Np kp 2
FG max. = [kp, - 5 %0: cm 1

1,25 & efec.{/ﬁwN cm

maximo esfuerzo axil para carga de servicio [kp]

proporcion de la carga que actGa en forma permanente, pero a lo sumo 1,5 N min.
[kp]

N max. - L

Np

resistencia cubica garantida del hormigon [kp/cm?]

1 . . . .

5 9p + & = rotacion de la articulacién {(medida del arco en %)

rotacién permanente, que ocurre una sola vez, por e;emplo debida a pretensado,
expansion, contraccion, etc.

rotacion que ocurre frecuentemente, debida por elemplo a variaciones de tempe-
ratura, cargas moviles, etc.

_ _ 44
(1,2 43) = 0,8
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Ademas deben respetarse las siguientes condiciones geométricas (ver Figs. 4.1y 4.3):

a=0,3d b 20,722 5cm

t = 0,2a = 2cm tg B =0,1,

El cuello de la articulacioén, dentro de la altura ¢ y en todo su contorno, debe redondear-
se; si ello no ocurre, posteriormente el hormigén puede resquebrajarse fuera de la zona de re-
dondeo.

La rotacién admisible, para un esfuerzo normal Nj cualquiera entre Np y N max., es

: 0,8 N,
ejadm.= + — 2 = 15 % para B,y = 250 kp/em

t g

GY w

2 (4. 2)

En las dos ecuaciones (4.1), en general para « efec. se debe, en cada ¢aso, introducir el
mismo valor de a efec. = Y2 ap + ap, porque la proporcion A ap, de la rotacidon correspondiente
a N max. o, respectivamente Np, difieren muy poco en la mayoria de los casos, vy el porcentaje
mayor corresponde a esfuerzos de pretensado, contracciédn, dilatacion y variaciones de tempe-
ratura. Solamente en casos especiales es necesario verificar que se cumpla « efec. < o adm.
de acuerdo con Ec. (4.2) para distintos escalones de carga. Si de la Ec. (4.1) no es posible obte-
ner una seccion Fg > Fg min. o respectivamente, Fg < Fg max., entonces conviene eliminar
una parte de la rotacion ap, por ejemplo, desplazando la base de la articulacién de un apoyo
pendular (movil) luego de pretensar la superestructura o mediante otras medidas a adoptar du-
rante el desarrollo de la construccion.

Para absorber los esfuerzos transversales de traccién Z, a Z,, las armaduras que
muestra la Fig. 4.1, para cargas de servicio con o adm. = 1800 kp/cm? como maximo, deben di-
mensionarse para

N
|

= 0,3 N max.

N
"

0,3 (1 *12-) N méx. (4. 3)

aZ
3 = 0,03?:‘— N max.
G

N
i

La resistencia a la rotacion, que aparece como un momento flexor en el cuerpo de la ar-
ticulacidn y origina una excentricidad e, puede calcularse como un momento relativo

Fig. 4.3. Redondeado del cuello de la articulacion
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mediante la expresion

m=-1—--1-|/-——--1—————~ (4. 4)
2 91 o aefec.

donde o = , (las mismas dimensiones anteriores).

1Pw Fa
N

Este valor es valido con o sin espigas débiles. Las espigas de gran seccién pueden
aumentar la resistencia a la rotacién para grandes angulos de giro con m > 1/3, de un 20 a un
40 %. Para una rotacién permanente ap, el momento de recuperacion disminuye nuevamente
por fluencia diferida, por lo cual, en la Ec. (4.1) puede reducirse el valor a efec., de Y2ap, cuando
m, debido a « max. se mantiene mayor que para ap y Np solamente.

Las articulaciones de hormigdn pueden también absorber considerables esfuerzos de

corte Q; en este caso, la resultante es inclinada. Q < '/g N es admisible sin discusion (jQy N
deben corresponder al mismo estado de carga!). Para Q < ¥4 N deben disponerse algunas espi-
gas gruesas en el cuello de la armadura (que pueden dimensionarse en forma empirica median-

. Q kp -
te la expresion F, & oo [%2 .

Si @ > Y% N se aconseja recurrir a los ensayos de [45].

Las articulaciones lineales pueden también absorber momentos transversales M, (mo-
mentos perpendiculares a la direccion de rotacion de la articulacion) (Fig. 4.4). Hasta una rela-
cion Mz/N = 1/6 b, la superficie de la articulacion trabaja en su totalidad a compresion en la di-
reccion z. Si, empero, actuan simultaneamente rotaciones de direccion y, se origina una con-
‘centracién unilateral de tensiones oy max., que puede admitirse sin una verificacién especial.

Cuando los momentos transversales son grandes, puede reforzarse la articulaciéon co-
locando en los extremos muy solicitados de la articulacién y en el eje de la misma, barras
gruesas de una resistencia del orden de St 42/50 (Fig. 4.5). Para trasferir los esfuerzos a las
barras de refuerzo, debe asegurarse una buena adherencia, por ejemplo roscando con paso
grueso las barras y colocando tuercas en sus extremos. La zona de adherencia debe comen-
zar recién a una distancia igual a la longitud a del cuello de la articulacion y asegurarse contra
la fractura mediante un zunchado. Las barras de refuerzo pueden utilizarse también para
absorber esfuerzos de traccion en la articulacion originados por M,. Cuando simultdneamen-
te se originan grandes rotaciones a en la direccién y, las barras de refuerzo deben mantener-
se libres de flexion hasta el comienzo de la zona de adherencia mediante un pequefio tubo
plastico adecuado (Fig. 4.6), de modo que puedan acompanar la rotacién, con tensiones de
flexion inferiores a 0.8 B8,,. )

Es posible transferir a las parras de refuerzo un esfuerzo de compresion que, teniendo
en cuenta las elevadas oy y las correspondientes grandes ¢y, puede calcularse con la formuia oy
max. = NIFg — M/Wg con una seccioén de acero correspondiente a n = 10. En la misma, Wg

e VI

&, Gx maéx

Fig. 4.4. Tensiones en el cuello de una articulacion, cuando actda simultaneamente un momento transver-
sal Mz.
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Fig. 4.5. Armadura de una articulacidn para absorber grandes momentos transversales M,.

Pretensado y anclaje en el extremo R
del elemento T Corte a — a (ampliado)
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Tubo hueco,
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la corrosién

Fig. 4.6. Absorcion de los esfuerzos de traccién en armaduras de hormigén mediante barras pretensadas,
de longitud libre de tensiones de flexién en la zona de! cuello de la articulacién.
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es el moduio resistente de la seccidn del cuello de la articulaciéon con respecto al eje trans-
versal, es decir Wg = ab?/6. : ‘

En el caso de solicitacion por traccion, la descarga de la articulacién para la carga de
servicio es reducida, debido a que las deformaciones por traccion resuitan limitadas por el de-
sarrollo de las deformaciones en la zona comprimida. Las barras de traccidn recién se tienen
en consideracion al proceder a la verificacion de la seguridad a la rotura. Los esfuerzos de trac-
cién en las articulaciones, que se presentan en los apoyos pendulares de anclaje, se absorben

-

i

C—

d=86,6r

=2,3r a= 2r = 2,3r

~ Armadura de la columna

Espiral (armadura helicoidal)

7 /

Fig. 4.7. Configuracién de articulaciones de hormigén
para rotaciones de cuaiquier direccion o direcciones al-

ternadas, con cueilo de seccion circular u octogonal.
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mejor mediante elementos pretensados, que atraviesan el cuello de la articulacion por su eje
(Fig. 4.6). El esfuerzo de pretensado debe, en este caso, calcularse de formatal que, en el cuelio
de la articulacion, para 1,2 veces el esfuerzo de traccion N no se presenten tensiones de trac-
cién. También en este caso se facilitan las rotaciones con “tramos libres de flexién”, para lo
cual, naturaimente, los elementos tensores de manojos de alambres son mas adecuados que
las barras gruesas.

4.2.2. Apoyo puntual para rotaciones de cualquier direccion

La seccion del cuello de una articulacién sobre la que pueden actuar rotaciones obli-
cuas o de direccion variable debe ser circular u octogonal (Fig. 4.7) y su diametro(a = 2r) infe-
rior que 0,3 d min.|[70]. Los esfuerzos de fractura se absorben mejor con una armadura en es-

piral, cuya altura debe ser de por lo menos 0,7 d. La seccion fe  [cm?] de la barra en espiral re-
sulta ser

N

f Nl e
8 d_ogadm.”

(4. 5)
ew

condy = diametro de la espiral [cm], con un minimode 25a = 5r
s paso [cm].

[H

La seccion del cuello de la espiral es suficientemente grande cuando satisface las
ecuaciones (4.1) para una seccion rectangular equivalente (Fig. 4.8).

FG=2,4r2 con.a=2r y b =1,2r,

En este caso, para A = (1,2 — 4 a/d) debe considerarse siempre el valor menor de d, del
cuerpo de la articulacién, independientemente de la direccidon de la rotacion.

El angulo admisible « de rotacion puede también calcularse mediante la ecuacion (4.2)
que corresponde a la superficie rectangular equivalente.

Eje de rotacion

Superficie equivalente a’

S\, __—————"——" tener en cuenta para el
= célculo Fg = 24 12

yéé oy JEN Cuello de articulacion
N de seccion circular
42,.\’( \[

Fig. 4.8. Transformacion de la seccion circular del cuello de una articulacion en un rectangulo equivalente
para la aplicacion de las ecuaciones (4.1) y (4.2).
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5

Punzonado de placas

5.1. Observacion preliminar

El peligro del punzonado se presenta en el caso de placas cargadas o apoyadas en for-
ma puntual. El comportamiento bajo carga y el tipo de rotura han sido descriptos en {1 a, Sec.
5.5.3] refiriéndonos en especial a la configuracion de rotura de Fig. 5.26. El dimensionado de lo-
sas de fundacién contra el punzonado por una carga de columna, se analizé en [1 b, Sec.
16.3.1.3.1] juntamente con las normas para la disposicién de la armadura. Para el dimensiona-
do a fa flexién se dan indicaciones en[1 b, Sec. 8.3.5]. Los nuevos procedimientos auxiliares de-
bidos a H. Glahn y H. Trost [77] figuran en el Cuaderno 240 de la DAfStb.

5.2. Estado actual de los conocimientos

No existe aun ninguna teoria totaimente satisfactoria y aceptable para el calculo de la
carga de punzonado. Hasta ahora el mejor procedimiento de céaiculo fue desarrollado en 1960
por los suecos S. Kinnunen y H. Nylander (K.-N.) de Estocolmo[72, 73], sobre la base de numero-
sos ensayos y fue adoptado por el CEB. En una disertacion en Stuttgart, H. Reimann trato en
1963 [74] de mejorar el procedimiento, pero un trabajo posterior de W. Schaeidt, M. Ladnery A.
Rosli, del E.T.H. de Zurich de 1970 [75], dio como resultado que los valores calculados por
Reimann eran demasiado elevados. Dicho estudio de Zurich incluye una exposicion muy
comprensible del procedimiento K.-N_, cuya aplicacion se facilita mediante diagramas para va-
lores auxiliares. Para verificaciones mas exactas, aconsejables para esbelteces #/h < 30, se re-
comienda dicha publicacion.

Casi todos los trabajos se refieren a las columnas interiores de una losa-hongo solicita-
da por una carga uniforme, es decir sin excentricidad de la misma. En estructuras aporticadas
solicitadas por fuerzas horizontales, debe procederse con cautela. Las columnas de borde y de
esquina, para las cuales el peligro de punzonado puede llegar a ser critico, hasta ahora solo
han sido objeto de unos pocos ensayos, sin que se haya llegado a una teoria suficientemente
elaborada para los criterios de dimensionado (ver al respecto, observaciones en [53]).

5.3. Modelos del proceso de punzonado sin armadura de corte para columnas inte-
riores con carga centrada

5.3.1. Generalidades

.Las trayectorias de los momentos principales para carga uniforme en todos los pafios
(Fig. 5.1) muestran que, en las zonas vecinas a las columnas interiores de una losa-hongo, am-
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bos momentos principales son negativos y su desarrollo es radial y tangencial (m, y my). El pun-
to de momento radiat nulo m; queda ubicado sobre una circunferencia con centro en el bari-
centro de la columna y de un radio de aproximadamente r, = 0,22 {. Por ello, es posible conside-
rar un corte de la placa, a lo largo de dicha circunferencia, en cuyo borde sélo acttan esfuerzos
de corte q; = PJ2 nr; y momentos tangenciales reducidos. Por razones de simplicidad se supo-
ne que la totalidad de ia carga de la placa P = P, actua en el borde de la seccién circular (Fig.
5.2). Casi todos los ensayos fueron realizados en dichas secciones circulares de las placas,
cargadas en sus bordes.

La distribucion de los momentos m; y m; depende, en la cercania de los apoyos, de la

presién de las columnas. De ensayos efectuados en losas de fundacion (ver [1b, Sec.
16.3.1.3.1]), se sabe que la presién de la columna se concentra en el borde de la misma, lo cual
tiene como consecuencia una reduccién de los momentos radiales y un incremento de los tan-
genciales (Fig. 5.3). Los esfuerzos de corte crecen hiperbolicamente hacia la columna (Fig. 5.4),
de modo que coinciden valores de Q muy elevados con los momentos negativos principales se-
gun dos direcciones. En consecuencia, estamos ante una solicitacién muy desfavorable.

Los ensayos muestran que (independientemente del tipo de armadura) las deforma-
ciones especificas tangenciales ¢ en principio son mayores que las radiales ¢,. Por ello primero
se originan fisuras radiales (Fig. 5.5) y recién para niveles de carga elevados, aparecen algunas
pocas fisuras circunferenciales, a partir de las mas externas de las cuales se desarrollan las
superficies inclinadas del cono de punzonado, inclinadas entre 30 y 35°. Al mismo tiempo, cer-
ca de la parte inferior queda una zona conica sujeta a compresién por flexidn, en torno a la co-
lumna, solicitada triaxiaimente por o, (radial), oy (tangencial) y 1 (vertical). La componente de
corte conduce a una inclinacion de la tensidn radial. Las deformaciones por compresién en la
parte inferior, tanto radiales como tangenciales son aproximadamente iguales. En cuanto apa-
recen las fisuras anulares, en la zona correspondiente a las mismas la deformacién radial de la
armadura (en dos direcciones y ortogonal), es mayor que la tangencial (Fig. 5.6).

O O

I
 S— freg 8 i | — v
] : O _’1 HE | O
y .
Fig. 5.1. Trayectorias de los momentos prin-
‘ ¥ cipales de una losa-hongo con carga unifor-
X me.
i rr=0,22f — P
Ny | ¥ 2w,
U | J JU—
| 1 o
- 1 _—
L 2rg
Fig. 5.2. Notacién de la parte -
de la placa considerada en la P
zona de columnas (2 r, = 0,44 ). { £ {

100



L . ;
% o fa bidbdbudyl?

' T TP/Zm'S Carga lineal *—b{—»{ —_— e ——
o

@ 2% I ~#*”*”Mf

”T T P/m 2 Cargasuperficial . ! |
s

hm/P
-05
..0’4
-03
-021 ‘
-0'1 4

- T

R Eje de la columna

. Q. P o
\ x" 8 X
m,/ P ‘ ,
-03 Fig. 5.4. Distribucién del esfuerzo de
02 N @ corte en el eje de una losa-hongo.
<\
-04
s P g
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pas: 1) placa anular con apoyo lineal en el borde inte-
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Para carga de servicio Poco antes de alcanzarse la carga de rotura

Fig. 5.5. Desarrollo de las fisuras en el entorno de la columna.
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2o 023 4 s Fig. 5.6. Deformaciones ¢ de la armadura y ¢p
Ep[*/ee] Ee [*/od] del hormigén en la zona comprimida.
‘!L 2r, "
P ]” r "
q, = L L q
‘ r 2T r '! Ty 7 Z, r i

Lamina conica
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Esbeltez de laplaca O = 9{:—‘1 - ZT:L

Trozo de sector

Fig. 5.7. Modelo mecanico (elementos sectoriales) poco antes del comienzo de la rotura, mostrando las
fuerzas actuantes.

Partiendo de este proceso, K.-N. establecieron para su método de calculo el modelo
representado en Fig. 5.7. La placa circular se descompone en sectores radiales limitados por
las fisuras radiales y la fisura anular muy aplanada, que apoyan en su parte inferior en pe-
quefias laminas conicas ubicadas en la cabeza de la columna. En dichos sectores actan exte-
riormente la carga qy, interiormente los esfuerzos de tracciéon Z; de las barras de la armadura e
inferiormente los esfuerzos de compresion D, dirigidos tangencialmente hacia arriba. Al sector
elemental se lo supone rigido en direccién radial, es decir que, aparte de las fisuras anulares
de corte, se supone que no existen fisuras anulares.
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5.3.2. Carga de punzonado segun Kinnunen - Nylander (sin armadura de corte)

De las condiciones geométricas y de equilibrio del sector elemental (ver Fig. 5.7) se de-
ducen dos expresiones para la carga de punzonado, estimando a priori la alturax = ky hdela
zona comprimida. Al agotarse la resistencia del hormigon resulta

9 .
s

1
1+ —1—(—~kx
S

P = 1,1 nk h2k f(a) (5.1)
S X

U,1 g

K

En la misma, 1,1 es un factor de correccidén para armaduras en dos direcciones, para
adecuar a los resultados experimentales.

s Relacion entre el didmetro de la columna y el valor medio de la altura util de
la placa en la zona de las columnas;

=
n
]

con g = 150 [kp/cmz] resulta para

)
- w
k, <2 o, = 825 (0,35+ 0,3 ;35) (1-0,22k)
BW
= = e 2
k=2 o =460 (0,35+0,3 155) ;

o = tension critica de compresiéon al comienzo del punzonado

f(a) = 9 a(l1-19 a) , donde a debe determinarse de

1+ tg%2 ¢ .
2r, i 1-tg 0,3 2r /b
- o 3
[« -k) 9 a-1,8] ———=0,383 (1+32)¢
h s 1+1g? o k. ''n k +0,6

f (), para 2 r, = 0,44 ¢ puede tomarse del diagrama de Fig. 5.8.

Otra expresion de Py incluye la influencia de la cuantia de armadura, donde juega un
papel importante el ancho 2 r; de la zona donde la armadura comienza a entrar en fluencia. r;
puede ser menor, igual o mayor que ry, radio superior del cono de rotura y depende del anguloy
de inclinacion del sector elemental deformado, exterior al cono de rotura, poco antes que ella
ocurra.

Ee
rf='-h._..__S q) (1-kx)’
S
dondepara k< 2 $=0,0035 (1+=>) (1-0,22k)
s 2kx s
kS
kK =2 - S
y para k_ $=0,0019 (1+2kx)

Para armadura en dos direcciones se admite como radio del cono de punzado

r, =Tt 1,8 h (corresponde a o = 30°).
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La carga de punzonado por agotamiento del acero es en consecuencia

para r = r.=r

f u
2 r‘f r.r kx
PU,2 = 1,1. 2““58}! P [1+€n(———~r )}(1 -3 ) (5.22a)
r s f
y para r*f<ru
2 T T k,
PU,2:1’1'?H‘“BSh I'r~f' [1+2n(—r—~)](1-—3—) (5. 2Db)
u

En ellas, y de acuerdo con la notacion ya adoptada para armaduras en dos direcciones,
se debe introducir u = Fe,/rf - h = Foy /Tt h, donde Fey y Fey son las secciones de armadura
en la zona delimitada por la circunferencia de radio ;.

El valor correcto de la carga de punzonado Py se obtiene cuando x, es decir ky, se elige
de modo tal que de las Ec. (5.1) y (5.2) se obtenga )

Puyr * Py © Pu

Para obtener la carga admisible, se recomienda utilizar un coeficiente de seguridad
v = 25. -

Puede observarse de lo expuesto, cuan complicado es este procedimiento. En la practi-
ca, es posible simplificarlo mediante diagramas, tales como los que figuran en [75].

Si las cargas de punzonado Py segun Ec. (5.1) y (6.2), referidas a h? se representan en
funcion de la cuantia de armadura u para dos esbelteces ¢/h = 25y t/h = 41, se obtienen las
curvas de Fig. 5.9. Puede observarse que el aumento de Py para valores mayores de yu, se man-

f(eL)
021 [

'Zj: \\\\\\\ ks.:—z—!—:'éwz 05
RN o

\ }\\ \\ \/ / 01
017 \ \ 15
016 \\ ‘2&\/ 20
0 \ ,,,,,,,,

A
PNAN
013 N &
1 Q \
012 y \
on

Cq Fig. 5.8. Representancion gréafica de la fun-
010 Y cién f(a) en funcién de las relaciones
20 25 30 35 40 45 S0 S5 ks = 2 rg/hy #/h[75).
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Fig. 5.9. Aumento de ia carga de punzonado relativa Py/h? de uné columna cilindrica interior, en funcién de
la cuantia porcentual de armadura u [en %] segin Ec. (5.1} y (5.2) comparado con la carga limite calculada
segan DIN 1045 (1972) para v = 2,1y 2 rg/h = 2.

tiene reducido. A titulo comparativo, también se reproduce el valor Py = 2,1 P adm. segtn DIN
1045. Resulta asi ventajosa la verificacion exacta para el caso de placas poco esbeitas o cuan-
do existen columnas con refuerzos en las cabezas. ’

En las expresiones de Py no aparece para nada la tensidon de corte 7, lo que fundamen-
talmente es correcto, por cuanto el colapso ocurre ya sea porque se alcanza el limite de es-
currimiento o porque se llega a la “resistencia a la compresion por resbalamiento” del hormi-
gon, como consecuencia de los grandes momentos flexores en el borde de la columna. El efec-
to de la tension de corte esta incluido en el angulo de inclinacion o de las tensiones radiales de
compresion. Por lo tanto, es determinante el momento correspondiente a la rotura por corte.
Sin embargo, hasta ahora, todas las normas de dimensionado parten de un valor de célculo r.

5.4. Punzonado en el caso de columnas de borde o esquina

Hasta el momento no existen ni un buen desarrollo tedrico ni bases experimentales pa-
ra dimensionar al punzonado losas de entrepiso con columnas de borde o de esquina.

El problema depende de muchos factores, por cuanto las relaciones de rigidez entre co-
lumna y losa pueden diferir mucho y juegan en este caso un papel mas importante que en el ca-
so de columnas interiores.

Los momentos principales en la placa difieren mucho a lo largo y normalmente al borde
[77]. El momento flexor normal al borde depende en primer término de la rigidez a la flexion de
la columna, pero disminuye al acercarse a la rotura, en cuanto aparecen fisuras en la losa.
Normalmente, y en lo que respecta al peligro de punzonado, son determinantes los momentos
paralelos a los bordes. En consecuencia, el calculo al punzonado debe realizarse para los maxi-
mos momentos flexores y con la correspondiente cuantia u y para una superficie de punzonado
reducida (ver Sec. 5.5).

Al proyectar la estructura se recomienda no ubicar las columnas exactamente en el bor-
de de lalosa (Fig. 5.10), lo cual facilita la colocacion de la armadura y reduce considerablemen-
te el peligro de punzonado. En el caso de columnas muy esbeltas, muy cargadas, sujetas por
ello al peligro de pandeo, si se disponen articulaciones tanto en las columnas como en la pla-
ca, pueden facilitar y aun mejorar tanto el calculo como la ejecucion (Fig. 5.11).
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Fig. 5.10. Ubicaciones favorables y desfavorables de las columnas en los bordes de placa.

72z

Fig. 5.11. En el caso de columnas muy cargadas ubicadas cer-
ca de los bordes de la losa, deben disponerse articulaciones
adecuadas.

5.5. Criterios de dimensionado de acuerdo con DIN 1045

5.5.1. Caso normal de columnas interiores

La norma DIN 1045 trae criterios de dimensionado, que se basan en ensayos realizados
en Karlsruhe, no publicados y que parten de las cargas de servicio. El valor de calculo de la ten-
sion de corte referido alesfuerzo de corte QR en la seccién circular de diametro dg = dg + h
(Fig. 5.12). ' ‘

QR max.

ndR- h

TR exist. = (5. 3)
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se compara con los valores del calculo corriente al corte 1, adm. de Tabla 14 de DIN 1045, te-
niendo en cuenta la cuantia de armadura u = (fox + fey) /2 h en % /2 - hyla calidad del acero
mediante los valores auxiliares yy y vys. )

Se tiene

vy = 1,3 a |4 cona = 1,0paraBst22/34
- 0 45 1,3 " BSt42/50
Yo 29 Gy W 1,4 " BSt50/55

wN
En ellas debe ser, u = 0,5 %, pero alosumo p < 25 'B—;‘ £1,5%,

Si resulta TR =2y To11’ entonces no es necesaria ninguna armadura al corte.
Si, en cambio TR > Y1 Toll” €S necesario disponer una armadura de corte para 0,75
Qr méx.

El limite superiores r T

= . .
R™- Y2 o2
Si la armadura corriente a la flexion conduce a g >y, 7011, €S Necesario en primer térmi-

no aumentar u y con ello y,, pero el mayor valor de u s6lo se colocara en el ancho del cono de
punzonado (dg + 3,6 h) (Fig. 5.13).

Columnas rectangulares

W 7
hm;hwl";h =h L b
_,r,_,,__d, B— 7’1‘
vale
dg= 113}/ bd
d £15b
Seccién circular R
con un perimetro
RCER ~dR Fig. 5.12. Ubicacién y tamano de la seccién circu-
| =T (desh) lar para la determinacion de tg segun DIN 1045.
S Para columnas rectangulares con d> 1,5 b, no se
/ conocen datos, porque faltan ensayos. Se reco

mienda para el calculo tomard = 15 b.

u reforzado dentro de dg + 3,6 h

d— 4.+ 36h -

v

v WWW{

4

Fig. 5.13. Armadura reforzada
para aumentar la seguridad al
punzonado, que debe ubicarse
en la zona del cono de punzo-
nado con un diametro de
dg + 36 h.
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Siu max. adm. no es suficiente, entonces es necesario aumentar el espesor de la placa
en la columna.

5.5.2. Sobre la armadura de corte

La cantidad necesaria de la armadura de corte segun DIN 1045, que debe calcularse pa-
ra 0,75 QR, independientemente de la magnitud de la solicitacion al corte, es relativamente
grande. Esta armadura es eficaz Unicamente, de acuerdo con los criterios establecidos en[1 b,
Seccion 8.3.5.1], cuando se la distribuye en numerosas barras delgadas, perfectamente ancla-
das. La colocacion de una armadura de este tipo es cara. En el caso de losas delgadas,
aumenta muy poco la carga portante, debido a deficiencias de anclaje. Para losas con
d < 30 cm se aconseja por ello prescindir de una armadura de corte aumentando en cambio ya
seapu o d en la zona de la cabeza de la columna, o también colocar un collar de acero (ver Sec.
5.5.5) o finalmente realizar una verificaciéon mas exacta segun K.-N. de acuerdo con [73] o [75].

5.5.3. Columnas de borde o de esquina

Para las columnas de borde o esquina vale la misma verificacién de Sec. 5.5.1, pero
remplazando u = n dR, por valores reducidos del perimetro de la seccidn circular para el célcu-
lo de tg segun Ec. (5.3),

en columnas de borde v = 0,6 n dR.
en columnas de esquina u” = 0,3 n dR.

Estos valores deben utilizarse cuando la losa no sobresale del borde de la columna. Si
—apartandose de lo establecido en DIN 1045— la parte de losa que sobresale es de 0,3 £, 0
0,3 £y (DIN 1045 establece 0,5 £y), entonces es posible calcular con Ja totalidad del perimetro
u = n dg. Cuando la parte que sobresale es menor puede interpolarse linealmente entre tos va-
lores limites. Aparte de ello, en columnas de borde para tener en cuenta el momento flexor, en
general debe aumentarse el valor calculado de Ty en un 40 %. .

5.5.4. Aberturas en placas y canaletas para instalaciones

Cualquier espacio hueco dentro del cono de punzonado de 30°, aumenta el peligro de
punzonado, especialmente cuando la abertura llega directamente hasta la columna, debilitan-
do con ello la zona comprimida por flexion. Por ello, la DIN 1045 establece limitaciones estric-
tas acerca de las dimensiones y ubicacion de las aberturas, resumidas en Fig. 5.14.

e e ds§36h ‘‘‘‘‘‘‘‘ ——
h « // S F
I T
Separacién de aberturas multiples
P - ~_ Zona en columnas circulares en columnas rectangulares
7 ¥ critica r1
/ \

_

N ‘ / g
\)< Q / < dg/3

K S - g )3 FLQZ- Fot Sé6lo en el tercio medio
% del lado mayor (dg segun
3 Fig. 5.12).

Fig. 5.14. Criterios para limitar el tamafo y ubicacién de aberturas en placas, cerca de las columnas.
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T-‘ﬁ— « TR dra = 9+ 21 oh
//lW// \\L\\\\\\

W77 \_ ‘ L_M -
l A
Refuerzo escalonado \.__,*._% Refuerzo conico

Fia. 5.15. Dimensiones y ubicacion de la seccién circular para la determinacién de e en los refuerzos de
cabeza de columna con ¢, < h, (para columnas rectangulares ver ia DIN 1045). '

Seccion circular interna

Y

Seccidn circular externa

L

l dRr
- a k]
R, | lR

W NRR
{ /// \ bs

dRG:dso 2{s+h

|
-
l
%/2%;“‘” fs MWA%‘%%‘ fs mﬁ/zt
{s>15 (hg+ h)

Fig. 5.16. Para refuerzos de cabeza de columna con £ > 1,5 (hg + h) deben verificarse los valores de larten-
sion T en 2 secciones circulares de diametros dg; y dra.
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*F
) L
TR debe aumentarse mediante el factor » = 1 + 0,5 57— (5. 4)
0,25 F,

5.5.5. Refuerzos en las cabezas de columnas, losas-hongo, collares de acero

Reforzando las cabezas de las columnas es posible aumentar de 2 {4 el eventual cono
de punzonado, cuando el ancho del refuerzo es £5 < hg (Fig. 5.15). En este caso la verificacion
se efectua como si toda la columna tuviera el didmetro dg + 2 £5.

En lo posible, los refuerzos de las cabezas de columnas deben dimensionarse de modo
tal que en una seccién circular exterior al refuerzo de un diametro dra, sin armadura de corte,
no exista peligro de punzonado. Si para ello se adopta £5> 1,5 (hg + h), entonces debe efec-
tuarse una verificacion adicional en una seccion circular interior de didmetro dg; en la zona del
refuerzo segun Fig. 5.16. En este caso deberia elegirse hg de un espesor tal, que también en es-
te caso con dR; Y hg;j, el valor tg resulte inferior a y; 1o11. Para refuerzos tronco-cénicos, sélo
puede considerarse como altura util el valor hyj correspondiente a la seccién circular de acuer-
do con la Fig. 5.16, arriba a |la derecha.

Cuando £ > hg pero < 1,5 (hg + h), en ese caso la seccion circular determinante tiene
un diametro dg = dg + 2 hg + h.Silamismaresulta exterior al refuerzo, para la determinacién
de TR es aplicable la altura Gtil h de la placa; en cambio si cae dentro del refuerzo, se puede con-
siderar como altura util la medida a partir del cono inscripto (ver Fig. 5.16, arriba a la derecha).
Es, sin embargo, necesario realizar una verificacién adicional con dg, como en el caso en que
15> 1,5 (hg + h). : '

Planta

Abertura posible

'\;____

WII””//?////I”II/I//&
Z

_.4

|
|
|
|
|
|
|
|
|

/

—— Collar de acero

Seccibéna - a

% s 7z 7
U -
soldadura
columna de acero

Fig. 5.17 a. Collar de acero constituido por perfiles (Geilinger Stahlbau) en una columna metalica.
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Empleando collares de acero (Fig. 5.17), la placa plana puede reforzarse dentro de su es-
pesor de modo tal que la rotura por punzonado ocurra no en la columna, sino en torno al collar
de acero. Por ello, la verificacion puede realizarse en forma anéloga a la de la columna rectan-
gular, como si la seccién de la columna fuera la abarcada por el collar (verificacion efectuada
con los ensayos realizados por EMPA para Geilinger Stahlbau 1973). El collar de acero debe di-
mensionarse para la carga lineal solicitante qg = Qp/u. En lo que respecta a la cuantia de ar-
madura u debe utilizarse Unicamente la que corresponde a la superficie de punzonado y esté
perfectamente anclada fuera del borde superior de la seccién de punzonado. Los collares de
acero permiten la ejecucién de aberturas relativamente grandes en la placa, cuyas dimen-
siones no estan comprendidas dentro de las limitaciones indicadas en 5.5.4.

Planta I
I“”""”‘““““’"‘“"‘“‘“‘,“‘
1 l
| |
| —— = |
e |
a i A 1 : a
t_ | N
f
1] hli
L=
| \ |
B 1 Estribo l Placa de acero
Collar de acero — | 1 l
il | _"*’*‘-—'M“I d N
o o
]
Recorte o °
AN /

Seccitna — a

IR I EIRD g
' ///ﬁ//é/},//'

Placa de acero
=

Junta de trabajo

Estribos muy juntos
~enuna altura = d

.
a.
3

Fig. 5.17 b. Collar de acero constituido por perfiles (Geilinger Stahlbau) en una columna de hormigén (la ar-
madura de la placa no ha sido totalmente representada).
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6

Dimensionado para cargas oscilantes
o repetidas con frecuencia

6.1. Criterios basicos

Para “cargas oscilantes” y su tratamiento, faltan ain en las normas para hip6tesis de
carga (DIN 1055) y para hormigén armado (DIN 1045) definiciones exactas y criterios unifica-
dos. Por ello, en lo que sigue se tratara de desarrollar criterios que satisfagan con seguridad
las exigencias usuales en las estructuras.

La carga oscilante (dinamica) (oscillating or fatigue loading), para el dimensionado solo
cabe distinguirla de la “carga estatica predominante”, cuando una parte pg de la carga, que
juntamente con el peso propio g, corresponda a mas del 60 % de la carga estatica admisi-
ble de servicio (g + p), actie muy repetida, o en forma oscilante. “Muy repetida” significa
que por lo menos se produzcan 500.000 reiteraciones dentro del periodo de vida util supuesto
para la estructura. A este respecto corresponde en primer término aclarar, si y qué parte de la
carga {til pgp queda comprendida dentro de dicha hipotesis.

En estructuras de edificios una carga oscilante de este tipo se presenta casi exclusiva-
mente en edificios industriales, donde actuan maquinas pesadas que originen grandes vibra-
ciones.

En construcciéon de puentes, de acuerdo con la DIN 1072, para transito carretero podra
considerarse como oscilante del 20 al 40 % como maximo de la carga total, que se eleva para
trénsito ferroviario del 40 al 60 % de la carga maxima del tren tipo, segin la naturaleza y densi-
dad del transito. A este respecto, estan en estudio analisis estadisticos. Para cubiertas de so6-
tanos en las entradas a fabricas o depédsitos, se adopta el mismo criterio que para puentes
carreteros, pero no para cubiertas que s6lo ocasionalmente deban soportar camiones o vehicu-
los ae bomberos. En cambio, deben considerarse sujetos a cargas oscilantes los carriies de
circulacion de playas de estacionamiento |79 para automotores. Corresponde hacer notar que
el hormigdn, el acero y l1a adherencia presentan distintas respuestas a las solicitaciones osci-
lantes y que dichas solicitaciones se manifiestan en todos los constituyentes del elemento de
hormigén armado (p. ejemplo, tanto en la armadura longitudinal como en los estribos).

La carga oscilante no debe afectar ni a la capacidad portante ni a la de utilizacién. La
capacidad portante de las estructuras de hormigdn armado resulta considerablemente dismi-
nuida por las cargas oscilantes, alcanzandose un minimo luego de unas 2 x 10f repeticiones
(Diagramas de Wéhler). La seguridad contra la rotura por fatiga o contra un colapso por cargas
oscilantes puede ser menor que para el caso de carga estatica. Factores de mayoracién de car-
gas comprendidas entre 1,2 y 1,3 son suficientes segiin sea la extensién de los dafios que
puede causar el colapso.

En las consideraciones relativas a la sequridad debe tenerse presente que una estructu-
ra, ensayada en un principio para cargas oscilantes y en la que no hubo rotura, al aumentar una
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sola vez la carga, puede alcanzar la carga estatica de rotura sin que se produzcan mayores da-
nos.

Desde el punto de vista de los materiales, debe tenerse en cuenta la resistencia a la fati-
ga del hormigén (ver [1a, Sec. 2.8.1.6]) y ademas adoptarse un coeficiente de seguridad
comprendido entre 1,3y 1,4. Para tensiones basicas reducidas, la resistencia a la fatiga del hor-
migon es solo de aproximadamente 20, = 0,5 a 0,6 8.

La resistencia ala fatiga del acero de la armadura dentro del hormigén depende del tipo
de acero, de su calidad, forma de la nervadura, eventuales soldaduras y en las dobiaduras de la
curvatura del diametro del mandrit empleado (ver [1 a, Sec. 3.2.1.2]). Varia entre 2 05 = 2000 y
900 kp/cm? y debe cubrirse con un coeficiente de seguridad entre 1,1y 1,2. El tipo de acero y tra-
tamiento deben también elegirse cuidadosamente, cuando se trata de solicitaciones oscilan-
tes elevadas.

Laresistencia a la fatiga de fa adherencia es el punto mas débil del hormigdn armado en
el caso de cargas oscilantes. Ha sido poco investigada; influye fundamentalmente sobre {a ca-
pacidad de uso, porque en este caso el ancho de las fisuras crece en forma ostensible y sobre-
pasan facilmente el tamafio admisible. Las estructuras de hormigén armado solicitadas por
cargas oscilantes deben, por ello, armarse fundamentalmente con peauefia separacion de
barras, de modo que las fisuras resuiten de ancho pequefno (ver [1 c]).

La capacidad de uso puede ademas resultar influida por un incremento de las deforma-
ciones (p. ej. deflexiones). Las cargas oscilantes aceieran en cierta medida las deformacio-

nes por fluencia diferida.

Nuevos ensayos realizados por S. Soretz, Viena 1974 [80], condujeron para Rippentor-
stahl St 42/50 en vigas con B 320, dimensionadas y con distribucion de armaduras de acuerdo

con la practica corriente, a resistencias a la fatiga considerablemente mayores que los valores
establecidos por G. Rehm y que para las tensiones actuales correspondientes a las cargas de
servicio, no permiten suponer una rotura por fatiaa, siemore que la armadura sea nervurada y
hava sido provectada para anchos menores de las fisuras.

Cuando se trata de una fuerte carga oscilante, se recomiendan tensiones previas, es de-
cir utilizar hormigon pretensado, el que posee una excelente resistencia a la fatiga.

6.2. Criterios de dimensionado

1. Determinese o addptese la parte de carga util pp que presumiblemente se repita mas de
500.000 veces.

2. Calculese segun Sec. 6.3 la amplitud de oscilacion de las tensiones que ocurren para la
carga de servicio

20 = g -0 (6.1)
aL gtPp 8
3. Verifiquese para el hormigén, acero y adherencia si
20
aM
-2 =
L% %L T o (6. 2)

donde 2 a4 €5 la resistencia a la fatiga del hormigédn, acero o adherencia para una amplitud de
oscilacién de 2 o5 para una tension inferior og y una tensién superiorog 4 . -

v es el coeficiente de seguridad de la carga 1,2 a 1,3
vp es el coeficiente de seguridad del material:

para hormigon: 1,3a 1,4

paraelacero : 1,1at2

Cuando no se satisfaga esta condicion, entonces es necesario aumentar las secciones.
4. Verifiquese si para peso propio + carga util total, se cumplen las exigencias de seguri-
dad para carga estatica segun las reglas establecidas en {1 a].
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Dichas reglas deben aplicarse tanto a la armadura de traccion por flexion y al hormigén
de la zona comprimida, como también a la armadura transversal para corte y torsion.

En lo que respecta a la disposicién de la armadura, {a cantidad necesaria determinada
para la misma debe distribuirse en barras de reducida separacion, de modo que se cumplan las
reglas para la limitacion de fisuras segin [1 ¢]. En este caso no deben utilizarse las aproxima-
ciones groseras basadas en las reglas de la DIN, sino la formula para wgs ¢, max. con los coefi-
cientes k, donde, a los efectos de tener en cuenta la repeticion de cargas para solicitacion di-
namica, debe tomarse k; = 1,4.

6.3. Determinacion de tensiones para carga de servicio

Los criterios de Sec. 6.2 utilizan los valores de las tensiones en el hormigoén y el acero
para cargas de servicio, mientras que en la verificacion de la capacidad portante o en el dimen-
sionado segun Cap. 7 en[1 a] s6lo aparecen en el calculo deformaciones limites de ambos ma-
teriales para v veces la carga de servicio. Dado que no existe proporcionalidad entre cargas y
tensiones como consecuencia de la no linealidad de las relaciones ¢ — ¢ de los materiales, no
es posible obtener directamente las tensiones para carga de servicio de los resultados del di-
mensionado a rotura.

Aclararemos esto con un ejemplo. El momento correspondiente a la carga portante en
una seccion de hormigén armado con zona comprimida de hormigén rectangular, para defor-
maciones egy = + 5% y gy = — 35% es My = 1,75-Mg 4, p = 0,276 bh? gr con
v = 1,75. La armadura correspondiente tiene una seccion Fg nec. = 0,333 bh fg/fs. La misma
seccion experimenta, sin embargo, por efecto del momento debido a la carga de servicio
Mg + p, solamente las deformaciones

- —1 —- -~
e " LlA(735 %y ¥V %7 0T &=

Loy
4,79 “b,u’

Para determinar dichas deformaciones para la carga de servicio son, en principio, vali-
dos los mismos criterios que para el dimensionado: conservacién de las secciones planas,
equilibrio expresado por2 N = 0y =M = 0. Para el hormigébn armado puede utilizarse la mis-
ma relacion o — £ que para el dimensionado (ver Fig. 7.5 en[1 a]). Puede observarse que en los
casos que se presentan en la practica, ¢g queda siempre dentro de la zona elastica, de modo
que og = £ - Eg mantiene su validez. En cambio, en el hormigén no es correcto para la determi-
nacién de tensiones debidas a las cargas de servicio, partir dei diagrama parabdlico-
rectangular correspondiente a la distribucién de tensiones en la zona comprimida de Fig. 7.3 en
[1 a], por cuanto este diagrama incluye influencias plasticas en funciéon del tiempo (fluencia
lenta) y reducciones correspondientes a una fraccién del 5 % de la resistencia. Por ello se pro-
pone admitir una reparticion de las tensiones de compresién del hormigdén puramente parabdli-
ca segun Fig. 6.1, con valor maximo deep, = — 2,0 %o. Simultaneamente, dicho maximo puede
obtenerse partiendo del valor medio de la resistencia prismatica, o sea la ‘‘resistencia seriada”
Bp,s- Aproximadamente, es posible deducir para todas las calidades de hormigdn un valor ma-
ximo uniforme del diagrama o — ¢ del hormigon, mediante las siguientes relaciones:

Pos T 0808, 51 By g F

2
w.S w,N+ 50 kp/cm”, B

R 0,7 BWN'

Para los hormigones de calidades Bn 150 a Bn 350, simplificando se tiene

B o ~-L g -,
p,s 0,7 Pr = 1,43 By (6. 3)

con B segdn DIN 1045 o también Fig. 7.3 de [1 a]. Esta expresion también es aplicable a los hor-
migones de calidades superiores a las indicadas, quedando siempre del lado de la seguridad.
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debe utilizarse para la verificacion de ten- ] l m“ -2
siones debidas a la carga de servicio. [?lse]

De las deformaciones e calculadas a partir de las condiciones de equilibrio, se deduce me-
diante el diagrama de Fig. 6.1 la tensién en el hormigén

°b:?11"621"7'5}1€b(4"6b) = 0,36 € (4-¢)Pg (6.4

En el ejemplo anterior se tiene, para Bn 250, B St 42/50, por efecto de Mg 4 , las ten-
siones og = 1,1-2,1 = 2,31 Mp/em? (= 1/182 Bg) ¥y op = 0,36-0,73 (4 — 0,73)- 175 = 150
kplicm? (1/1,17 ), es decir que para el hormigén los valores son considerablemente mayores
que lo que era de esperar de la relacion Mg ; p/Mg.

Para la utilizacion en la practica de estos principios basicos en la determinacién de ten-
siones, deberian establecerse nuevos elementos auxiliares, para evitar calculos complejos (por
iteracion). Una propuesta a este respecto aparece en Fig. 6.2, que permite leer directamente las
tensiones relativas para carga de servicio o/fig y op/g para el caso de zonas rectangulares de
compresion del hormigon y deformaciones g |y correspondientes av veces la carga, superiores
a 3% (v = 175), partiendo del momento relativo producido por la carga de servicio
m = Mg . /b h* BR y la cuantia mecanica de armadura 7 = (Fo/b-h) - Bs5/SR.

Con un diagrama de este tipo es posible calcular en forma simple a partir de |la parte os-
cilante AM del momento debido a la carga de servicio, las correspondientes variaciones de ten-
siones 20, = og4+pF — Og-

6.4. Verificacion para carga oscilante segun DIN 1045

Enla Sec. 17.1.3 de la DIN 1045 se admite, en lugar de la verificacion exacta segun Sec.
6.2 y 6.3, una aproximacion en la que s6lo es necesario tener en cuenta la amplitud de oscila-
cién en el acero 20,4 ¢, ¥ una reparticion lineal de las tensiones en el hormigén en la zona
comprimida. Esta hipdtesis conduce al antiguo método n corriente, donde n = Eg/Ey es inde-
pendiente de la magnitud de la carga. La Fig. 6.3 muestra las reparticiones de las deforma-
ciones y tensiones, de las que sin mayores dificultades es posible deducir las ecuaciones (6.5)
a (6.8) para secciones rectanguiares con armadura simple.

neFe 2bh
= . M
X - -1+ t+ro—x1 (6.9 %% < % (6.7)
e
X
7z = h - — 6 =2M
3 (6. 6) ) Ub bzx (6. 8)

Mientras que las tensiones obtenidas mediante este procedimiento son aproximada-
mente de la misma intensidad que las que resultan de aplicar el método de Sec. 6.3, en cambio
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las tensiones en el hormigon son menos cercanas a la realidad y, por ejemplo, paran = 7 (con
el Ep correspondiente al Bn 250) resultan hasta un 20 % mayores que las de Fig. 6.2

En secciones con armadura comprimida y para el caso de flexidn compuesta, en el
cuaderno 220 de la DAfStb (“Dimensionado de elementos estructurales de hormigén y hormi-
gon armado’’) figuran mas ecuaciones.

Para una simplificacién mayor, la DIN 1045 permite para estos calculos y para todas las
calidades de hormigén utilizar como anico valor n = 10. Especial importancia para la determi-
nacion de las tensiones en el acero o tiene la Ec. (6.7), que para el caso de flexion compuesta
puede usarse en la forma siguiente, utilizando el brazo elastico z del dimensionado para carga
portante (ver [1 a, Cap. 7]

(6. 7a)

0

M
e

Segun DIN 1045 podréan utilizarse para “cargas no predominantemente estaticas’ —ver .
tambien DIN 1055, Hoja 3— anicamente aquellos tipos de acero, cuya aptitud haya sido verifi-
cada. A este respecto debe prestarse especial atencién cuando se trate de mallas soldadas
(ise requiere aprobacion especiall).

Para el acero B St 22/34 GU no es necesario realizar ninguna verificacion.

M
bh2Bg

0,2

N B St 42/50

N 0,1
NN ¥
:\\\\ //
R N
15N

0 NG /
NN\ \ /// »
-——. para ﬁ:c')%o a! \\\\\\ ///
. 0,05 \\\\\\\ /;i// // ]
Br ::::’/’/ .Fg

0 09 08 07 06 05 04 03 02 01 00 01 02 03 04 05 06

Fig. 62 Diagrama para determinar las tensiones en el hormigén y en el acero originadas por el momento
debido a las cargas de servicio Mg + p en funcion de la cuantia mecénica, para secciones rectangulares
con B St 42/50 (u = Fe/bh - Bs/BR).
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Fig. 6.3. Valores geometricos, tensiones y esfuerzos caracteristicos en secciones con zona comprimida
rectangular solicitadas a flexién simple y para carga de servicio (método n).

Cuando se emplea B St 42/50, para carga de servicio la amplitud de oscilacion 2 o5 no
debe superar los siguientes valores:

en barras rectas, o dobladas con dg > 25 &1 2 % e = 1800 kp/cmz,

5

en barras dobladas con gran curvatura o en estribos: 2 % e = 1400 kp/cmz.

B

en mallas de acero soldadas para hormigén producidas por fabricas responsables:

2
=
2 T, e = 800 kp/cm”.

2

Como seguln Ec. (6.7), en el caso de flexién simple o es proporcional a M, cuando se use
B St 42/50 es suficiente, en lugar de una verificacién de tensiones, mantener para barras rectas
el incremento AM del momento originado por la repeticion de cargas, < 0,75 M max. y para
barras dobladas =< 0,6 M max. Para los estribos puede, analogamente y para simplificar la
verificacion, suponerse que, como consecuencia de la repeticion de cargas, A Q se manten-
ga = 0,6 Q max.

De acuerdo con los criterios fijados por la DIN 1045, para cargas no preponderantemen-
te estaticas, es posible tener en cuenta también las siguientes limitaciones:

no se debe utilizar “‘cubrimiento al corte reducido” (esta exigencia no se justifica en realidad,
por cuanto las tensiones en la armadura de corte para carga de servicio no son propor-
cionales, es decir que son menores que las que resultarian de Mg + pF/MU);

debe efectuarse la verificacion de la limitacién del ancho de las fisuras (ver al respecto {1 c]);
ios valores de calculo de las tensiones admisibles de adherencia r; adm., deben ser menores
que para carga estatica (ver [1 a, Sec. 4.4)).

En [81] se dan valiosas sugestiones para un calculo cercano a la realidad,relativas al
comportamiento bajo carga de elementos estructurales de hormigén armado sujetos a eleva-
das solicitaciones dinamicas. '
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7

Hormigon liviano para estructuras portantes

7.1. Observacion preliminar. Tipos de hormigon liviano

En estas ‘‘lecciones’” siempre se ha entendido por hormigon aquel de estructura com-
pacta, constituida por agregados naturales (arena, canto rodado, piedra partida) con peso uni-
tario ¢ comprendido entre 2,0y 2,8 t/m3, denominado hormigon normal. Existen también hormi-
gones pesados, cuyos agregados de barita, magnetita o viruta de acero, cong > 2,8 hasta unas
3.8 t/m3 utilizado como balasto o proteccion contra radiaciones, pero raramente para
estructuras, y hormigon liviano (light weight concrete) con p = 2,0 t/m® (= 2,0 kg/dm?3, dimen-
siones segun DIN 1048).

El grupo de los hormigones livianos se divide en:

1. Hormigén liviano con estructura cerrada, constituido por agregados porososdeg = 08 a
2,0 kg/dm?®y B, = 100 a 350 kp/cm? (Fig. 7.1).
2. Hormigdn liviano con poros grandes entre agregados densos (textura abierta), por

ejemplo los llamados hormigones de granulometria uniforme, con agregados de 4 — 86
8 — 12 mm, unidos por muy poco mortero de cemento (Fig. 7.2). Sus pesos unitarios va-
rian entre 1,0 y 2,0 kg/dm? para 3, = 25 a 200 kp/cmZ.

3. Hormigon liviano de agregados porosos y estructura porosa (Fig. 7.3), por ejempio, hormi-
gon de piedra poémez para blogues [de mamposteria, con pesos unitarios comprendidos
entre 0,7 y 1,4 kg/dm? y B,, de 20 a 100 kp/cm?.

4. Hormigon liviano sin agregados gruesos y mortero de grano fino y poros uniformemente
repartidos, como el gasbeton, obtenido a partir de agentes productores de gas (polvo de
aluminio en reaccidén con cemento o peroxido de hidrogeno + cloruro de calcio) o tam-
bién hormigoén espumoso fabricado mediante espuma (Fig. 7.4). Sus pesos umtanos va-
rian de 0.4 a 1.0 kg/dm? con 3, = 10 a 100 kp/cm?.

5. Hormigén liviano con agregados no minerales tales como granos esfericos de espuma
sintética, por ejemplo Styropor, Polystyrol, embebidos en mortero de cemento compacto
con pesos unitarios entre 0.3 y 0.8 kg/dm?® y resistencias muy reducidas.

Los hormigones livianos con resistencias inferiores a g, = 150 kp/cm? se utilizan, por
sus propiedades de aislantes térmicos, para paredes de blogues (macizos o huecos) (DIN 1053
juntamente con DIN 18151 y 18152 [88 a — c]) o como hormigén de relleno. Cuanto menor
sea su peso, tanto mejores son sus propiedades de aislacion térmica. Las paredes portantes
de hormigon moldeado in situ deben dimensionarse de acuerdo con DIN 4232. Con ellas es po-
sible construir casas altas, cuyo ejemplo mas antiguo es el edificio Max-Kade, para vivienda
estudiantil, construido en Stuttgart en 1949, cuyas paredes portantes exteriores son de 37 cm
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Fig. 7.1. Hormigén liviano de tex- Fig. 7.2. Hormigdn liviano con
tura compacta con agregados po- agregados compactos y textura
rosos. abierta.
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Fig. 7.3. Hormigodn liviano de agre- Fig. 7.4. Gasbeton (hormigén ga-
gados porosos y textura abierta. seoso) (Industrias Hebel).

de espesor y 25 cm las interiores, de hormigén moldeado de cascote de ladrillo de granulo-
metria discontinua; su peso unitario varia entre 1,6 a 1,2 kg/dm3 y 8, = 100 a 30 kp/cm?, dismi-
nuyendo con la altura. Entre estos hormigones livianos sblo se utilizan para elementos resis-
tentes a flexion el gasbeton (por ejemplo Siporex, Ytong, Hebel-Gasbeton) y el hormigon de
piedra pomez de ¢ > 0,8 kg/dm3 y 8 > 100 kp/cm? (placas para entrepisos y techos). A este res-
pecto existen reglamentaciones especiales para el dimensionado, en DIN 4223 y en las certifi-
caciones de empleo correspondientes.

En lo que sigue trataremos mas en detalle s6lo el hormigon liviano del primer grupo, por
cuanto el mismo, considerado como “‘hormigon liviano para construcciones”, puede ser arma-
do o pretensado y por lo tanto es importante desde el punto de vista estructural.

7.2. Agregados y dosificacion del hormigén liviano para estructuras

7
7.2.1. Agregados porosos

Los agregados porosos naturales son de origen volcanico como la piedra pdmez y el
“Lavalit” y su resistencia es reducida. Por esta razén se desarrollaron agregados porosos arti-
ficiales partiendo de arcillas y pizarras de composicion y granulometrias adecuadas que, so-
metidas a altas temperaturas en hornos rotativos, se expanden. La expansion se produce por la
formacion de gases procedentes de componentes naturales o adiciones que facilitan su forma-
cion, lo que origina la formacion de poros. Los granos expandidos se calientan hasta fa tempe-
ratura de sinterizacion del material, es decir unos 1100° C, para que las paredes de los poros
endurezcan lo mas posible. De esta forma se obtienen agregados livianos (light weight aggre-
gate) de arcilla expandida (expanded clay) o pizarra expandida (expanded shale), que para un
peso reducido tienen suficiente resistencia para construir estructuras [82].

Historicamente cabe hacer notar que la pizarra expandida fue producida por primera vez
en 1917 por S. J. Hayde en los Estados Unidos (Haydite). De ahi pasd el procedimiento a través
de Dinamarca a Europa (mas o menos en 1940 en Silesia para la construccioén de barcos por Fa.
Dywidag). En los Estados Unidos y en Rusia (como Keramsit), su uso se desarrollé desde hace
mucho tiempo. En Alemania, recién en 1966 se comenzoé su fabricacion bajo las denomina-
ciones de Leca, Liapor (Fig. 7.5), Berwilit, Norlit, etc.
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] Los agregados livianos para hormigdn liviano estructural deben (segin DIN 4226) tener

las siguientes propiedades: .

1 Forma compacta, en lo posible redondeada, con superficie de estructura cerrada.

2. Poros finos, uniformemente distribuidos.

3 Paredes de los poros en ‘urecidos por sinterizacién, y con ello estables a las variaciones
térmicas y volumétricas

4. Gran rigidez y granos con resistencia propia.

La mejor forma de alcanzar la homogeneidad necesaria de estas propiedades es me-
diante la molienda de la materia prima, por ejemplo arcilla opalina con la adicion de un agente
expansivo, seleccionada en un plato de granulacién hasta alcanzar el tamafio deseado de los
granos y luego la coccion en hornos rotativos. Los agregados son relativamente caros, lo que
influye sobre la economia del hormigén liviano.

Las propiedades de los distintos productos difieren entre si. Lamentablemente no exis-
ten aun ensayos de calidad normalizados ni una divisién de calidades. Por ello, para cada utili-
zacidon en gran escala, debe primeramente exigirse ensayos de adecuabilidad en probetas de
hormigén liviano. En tal caso tienen importancia las siguientes propiedades de los agregados.

Peso unitario de los granos o = Masal/Volumen del grano seco del agregado. Segun
sea la proporcién de poros su valor oscila entre 0,7 y 1,4 kg/dm?; para hormigones destinados a
estructuras portantes no son adecuados agregados mas livianos. Generalmente gk es mas ele-
vado para granos de tamafio menor que 8 mm que para granos mayores. El contenido de poros
varia entre un 74 y un 45 %.

La rigidez de los granos no puede ser determinada por la deformacion de un grano aisla-
do. Para ello se mide el médulo de elasticidad dinamico E mediante un ensayo con ultrasonido.
Segun F. R. Schiitz [82, pag. 23] depende de ¢} y su valor, para agregados de calidad de
diametros comprendidos entre 12 y 16 mm es aproximadamente.

. 2 2 3
E din. = 80 000 - p , [kp/cm ] con p., en (kg/dm™]

La resistencia caracteristica de los granos, en especial la resistencia a la compresion,
tampoco puede determinarse individualmente en los mismos. Se deduce de ensayos de
compresién sobre cubos de hormigdn de granulometria y resistencia del mortero conocidas

Fig. 7.5. Granulometrias de agregados de arcilla expandida.
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[82, pag. 25}, [85 a], DIN 4226, Hoja 3. La resistencia propia del grano, de acuerdo con dichos en-
sayos, vana mucho, teniéndose para p, = 0,7 kg/dm?®, 145 kp/cm?, y para Liapor con py = 1,4
kg/dm?® mas de 600 kp/cm?.

Absorcion de agua. Teniendo en cuenta que los poros no son absolutamente herméti-
cos, las arcillas y pizarras expandidas usadas como agregados, absorben agua en distintas
proporciones, lo cual, para hormigones livianos tiene importancia desde muchos puntos de vis-
ta. La absorcion de agua se determina segun [85 a], porcentualmente en peso. H. Weigler reco-
mienda en [82, pag. 29] expresar la absorcion de agua porcentualmente en volumen mediante la
expresion

A = in_‘_’." . Pric
WMy Pw
En fa misma se tiene my = masa de la muestra seca del agregado.
my = masade la muestra de agregado después de 30 min. de in-
mersién en agua.

La absorcion de agua Ay, en este ensayo, queda comprendida mas o menos entre 5y 15

- % en vol., pero para inmersiones de mayor duracion puede llegar hasta alreaedor del 60 al 90 %.

Para hormigon liviano, los agregados deben ser producidos aentro de las siguientes gra-
nulometrias:

0-2 2-8
0-4 4 -8

8 - 16 16 - 25 mm

7.2.2. Granulometria y preparacion del hormigon liviano

En lo que respecta a la granulometria pueden emplearse las curvas continuas de DIN
1045, por ejemplo, la curva B. Los mejores resultados (en lo que respecta a la resistencia para
pesos unitarios reducidos) se obtienen utilizando mucho grano gruesode8a 160 16a25mmy
muy pocos granos de relleno pequefios (2 a 8 mm) y mortero de alta resistencia con agregados
de 0 a 206 0a4mm (o seagranulometria discontinua), porque los granos gruesos reducen el pe-
so y la resistencia del mortero es decisiva para la del hormigon. Teniendo en cuenta que los
agregados livianos < 2 mm aumentan innecesariamente el contenido de agua de la mezclay re-
ducen ciin ello la resistencia del mortero, es preferible utilizar arena natural de 0 a 2 mm. Para
obtener una trabajabilidad aceptable se requiere un mayor contenido de finos que cuando se
utilizan agregados naturales; por ello el aumento del contenido de cemento debe ser conside-
rable o, eventualmente, remplazado por polvo de piedra o trass (puzolana). Para hormigones
armados livianos debe considerarse un Z min. = 300 kg/m?.

Los agregados con grk < 0,9 kg/dm? tienden a subir a.la superficie al efectuarse la
mezcla, lo que debe impedirse utilizando una consistencia seca y mortero rico, de ahi que la
consistencia K, no resuita adecuada para hormigon liviano. El contenido de agua depende tam-
bién de la capacidad de absorcion de los agregados, que es mejor que antes del mezclado se
humedezcan perfectamente. Si ello no ocurre, entonces debe aumentarse algo el contenido de
agua, con el objeto de que la consistencia, durante la colocacién del hormigén no se reduzca
demasiado por efecto de la absorcién de agua por los poros. La consistencia se mide mejor
con el factor v de consistencia (segun DIN 1048) que con el indice de expansion. Para la com-
pactacion los mas apropiados son los vibradores de inmersién con agujas de diametros entre
50y 70 mmy frecuencias de 8.000 a 12.000 oscilaciones/min., que deben introducirse cada 20 a
25 cm (Para mayor informacién ver [82, pag. 82)).

7.3. Flujo de esfuerzos en el hormigén liviano
El flujo de esfuerzos en el hormigén liviano se diferencia fundamentaimente del corres-

pondiente a un hormigén normal. En el hormigdn liviano, el mortero endurecido es mas rigido
que los agregados; en cambio en el hormigén normal, la dureza de los agregados es mayor que
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la del mortero. Por ello, en el hormigon normal, los esfuerzos internos de compresion se trans-
miten preferentemente de grano a grano; en cambio, en el hormigon liviano lo hacen por el mor-
tero que rodea a los granos. M. Lusche [83] ha visualizado esto mediante trayectorias de las ten-
siones principales determinadas fotoelasticamente (Fig. 7.6). La curvatura de las trayectorias
de compresion conduce, en el hormigon normal, a tracciones transversales en las superficies
laterales de los granos duros, y en el hormigon liviano a tracciones transversales en el mortero
encima y debajo de los granos “debiles” y aun en los granos mismos, lo que origina planos de
fractura (Fig. 7.7). Esto también aclara por qué en prismas comprimidos de hormigén, las fisu-
ras se forman en la direccion de la carga. (En [1 &, Sec. 2.8.1.1} se da otra explicacion de las ““fi-
suras de fractura’, que de acuerdo con el trabajo de Lusche resulta errénea). Las resistencias
de los hormigones livianos dependen por ello de la resistencia del mortero y de su estructura
interna, especiaimente tambien de la forma de los granos, de su separacion y reparticion, que
influyen sobre la capacidad de carga de la estructura interna del mortero.
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Fig. 7.6. Trayectorias de las tensiones principales en modelos de hormigén normal y un hormigdn liviano
de estructura cerrada [83].

La resistencia del mortero debe ser del 40 al 50 % mayor que la resistencia a la compre-
sion prevista para el hormigon liviano. La diferencia en las trayectorias de las tensiones inter-
nas conduce a distintas propiedades resistentes, que deben tenerse presente cuando se trata
de hormigén estructural y que resumiremos a continuacion.

7.4. Clases de hormigén liviano

El hormigdn liviano {(en lo que sigue LB) se divide lo mismo que et hormigon normal en
clases, segun su resistencia pero, ademas, en clases segun su pesc unitario. Ambos conoci-
mientos se requieren tanto para distinguir como para dimensionar elementos estructurales de
hormigén liviano. Para un peso unitario prefijado para el hormigén g, (seco) con agregados li-
vianos de distintas resistencias de los granos, en la Fig. 7.8 se indican las resistencias cubicas
a la compresion 08 que es posible alcanzar.

Los pesos unitarios g, se han dividido en las clases correspondientes a 1,0-12-14 -
1,6- 1,8y 2,0 kg/dm?, donde, en cada caso la cifra corresponde al limite superior del peso unita-
rio del hormigon. Para los pesos propios a tener en cuenta en el calculo (pesos de calculo), es
necesario considerar un aumento de 0,05 kg/dm? para el agua de absorcion y para la armadura
un incremento adicicnal entre 0,07 y 0,15, generaimente 0,10 kg/dm?.
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Fig. 7.7. Reparticiéon de tensiones y formacion de microfisuras en la zona de un grano de un modelo de hor-
migon liviano.

Las clases de resistencias para hormigon armado liviano son L Bn 100 - 150 - 250 - 350 -
450, determinadas mediante el valor de 28, donde al igual que para el hormigon normal. lare-
sistencia seriada (valor medio) debe ser de 50 kp/cm? mayor que la resistencia caracteristica
BwN. Para las resistencias L Bn 450 y L Bn 550, que pueden alcanzarse con Liapor 8, se re-
quiere una autorizacion especial de la autoridad competente.

* En los hormigones livianos la relacion entre la resistencia prismatica y la cubica a
compresion es aproximadamente la misma que para el hormigén normal (8, ~ 0.85 By). La
resistencia a cargas de larga duracién del LB, puede (en lugar del 80 % del NB) como
consecuencia de redistribucién de esfuerzos por fluencia. lenta del mortero de cemento,
reducirse a un 70 o 75 % de la resistencia a cargas de corta duracion. Para el estableci-

miento de las resistencias de calculo, sin embargo, esta propiedad no ha sido tenida en
cuenta.

7.5. Diferencias mas importantes entre las propiedades de los hormigones livianos y
normales

7.5.1. Resistencia a la traccion

Las resistencias a la traccion por flexidn y por fractura del LB tienen una dispersién ma-
yor que para el hormigon normal, porque dependen considerablemente de la resistencia de los
granos y de su forma. Para las clases de resistencia inferior hasta L Bn 250, en promedio son
de valores mayores que los correspondientes a hormigones normales; en cambio resultan infe-
riores para las resistencias mayores, porque por encima de 3, = 350 kp/cm? la resistencia pro-
pia de los granos de hormigon es determinante. Las relaciones siguientes conducen a valores
ubicados dentro det tercio inferior de los limites de dispersion:

i P
VA I’U\J—E’:T Bsp7. (”S\Jé? (7. 1)

y corresponden a lo establecido en |1 a] para hormigdn normal. En algunos ensayos efectuados
con reducidas resistencias propias de los granos, la resistencia a traccion por fractura fue de
un 20 a un 30 % inferior que para el hormigon normal.

7.5.2. Resistencia para cargas distribuidas parciales

Algunos ensayos efectuados en Munich [82, pag. 150} demostraron-que la menor resis-
tencia propia de los granos de los agregados para hormigon liviano, reducia su capacidad por-
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tante para cargas distribuidas parciales con respecto a la correspondiente al hormigén normal.

La presion de rotura py debajo de una superficie de carga centrada F, sobre un prisma de seccion

F aumenta sélo en funciénde \ I.g-‘ y no como en el caso del hormigén normal, donde lo ha-
1

2
ce en funcién de \"F.— (ver Sec. 3.5). Por ello, la presidn de contacto admisible a considerar
1 .
es

3
p adm. = .ER; F (7.2)

= PR

(Br igual que para el hormigon normal segin DIN 1045)

Las cargas de superficie parciales se presentan también para cargas lineales, como
ocur:e en los anclajes de barras de armadura con ganchos o lazos. Ensayos efectuados a este
respecto mostraron sorpresivamente que en este caso se obtuvieron para hormigdn liviano va-
lores mas favorables que para hormigén normal, de modo que no existe razén alguna para mo-
dificar los radios de curvatura para doblar las barras. Sin embargo es necesario aumentar la
distancia a los bordes de los ganchos y lazos de la armadura como consecuencia de la menor
resistencia a la fractura por traccion del hormigén liviano con respecto al hormigén normal.

7.5.3. Resistencia por adherencia

Ensayos de arrancamiento efectuados con barras de acero nervurado para hormigén de
# 12mmy @ 26 mm dieron como resultado que el esfuerzo de traccién para producir un desliza-
miento de 0,01 o de 0,1 mm, es mas del doble en el hormigén liviano que el correspondiente al
hormigén normal. El aumento para barras de @ 12 mm es mayor que para las de @ 26 mm, por-
que para diametros reducidos la solicitacion a la adherencia por corte queda ubicada casi to-
talmente en la masa de mortero, mientras que para didmetros mayores, los agregados livianos

Peso unitario de los granos del agregado (kg/dm?®)
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Fig. 7.8. Relacion entre el peso unitario de los granos y el del hormigén con la resistencia ctibica de hormi-
gones livianos de estructura compacta {segin H. Weigler).
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de menor resistencia se introducen en los “dientes de hormigdn” entre nervaduras del aceroy

reducen con ello la resistencia al corte puro. Larazén de esta mayor resistencia por adheren-
cia reside en el hecho que, a igualdad de resistencias a la compresion de un hormigon livianoy

otro normal, en. el primero existe una mayor resistencia del mortero.

Sin embargo, cuando la adherencia peligra por efecto de fractura (o hendedura),
entonces, cuando existe compresion normal a la barra o en la direccién de la misma, el efecto
de la traccion trasversal descrito en Sec. 7.3 puede aumentar el peligro de fractura y hacer
peligrar la adherencia. En zonas de tensiones de adherencia elevadas en barras de & >
18 mm, se recomienda por ello disponer una armadura transversal adecuada. El efecto
favorable de la resistencia a la adherencia permite utilizar anclajes por adherencia de la ar-
madura pretensada en bancos de pretensado como con hormigén normal. También la adhe-
rencia tiene un efecto favorable sobre el comportamiento a la fisuracion, la separacion de
fisuras y su ancho, etcétera.

7.5.4. Deformaciones, relacion o — ¢, modulo E para cargas de corta duracién

Los diagramas tension-deformacion para solicitaciones de compresioén de corta dura-
cién en prismas (duracion de la carga aproximadamente 10 min. hasta alcanzar la rotura),
tienen un desarrollo, a igual clase de resistencia, que para el hormigén liviano es mas inclinado
y de mayor extension que para hormigén normal, y la deformacion de rotura, con ¢
max. 2 2,5 %o del 20 al 30 % mayor (Fig. 7.9).

La menor superficie del diagrama de tensiones en la zona comprimida se equilibra, en
cierto modo, mediante un mayor valor de ¢, méax. Esto también resulté de los ensayos con car-
gas de corta duracion en vigas-placa realizados por el OG! de Stuttgart.

El moédulo de elasticidad E (segun DIN 1048 para op, ~ 1/3 [)‘p) depende no sélo de la resis-
tencia a la compresion, sino también del peso unitario del hormigon g, y de la naturaleza de
los agregados (arcilla expandida, pizarra expandida). H. Weigler [82, pag. 102] da las férmulas
siguientes.

L . . T 3 2,
para hormigén de arcilla expandida ELB“ 59000 + 2340 \’ prbsw [kp/cm™]
(7.3)

R . . S 3 2
para hormigén de pizarra expandida ELB“ 85300 + 2380 \Iprb Bw [kp/cm ]

con gy, (en kg/dm?) y By, (en kp/cm?) a 28 dias, con secado al aire.

El agregado de arena natural se tiene en cuenta por el aumento de g,,. Puede suponerse
una dispersién de + 10 %. Los valores del moédulo E que aparecen en las normas [84], que solo
dependen del peso unitario, son groseros valores estimados. En las mismas normas se reco-
mienda por ello (en el caso de estructuras de hormigén normal o liviano, hiperestaticas, es una
exigencia) determinarlo experimentalmente.

Los muy reducidos valores del modulo E de los hormigones livianos en comparacion
con los correspondientes a un hormigén normal, en general tienen un efecto favorable. Todos
los esfuerzos caracteristicos de coaccion (inducidos) resultan menores y las estructuras son
menos propensas a la fisuracion por dichas causas. Las deformaciones por flexion sélo son
un poco mayores, debido a la mayor altura de la zona comprimida por flexién y por ello la
deformacién de borde €, y en consecuencia la curvatura resultan menores.

7.5.5. Expansion, retraccion y fluencia lenta

El agua contenida en los poros de los agregados origina un curado humedo del mortero
en todo el interior del hormigon liviano, lo cual,cuando se impide el desecamiento, por ejemplo,
impermeabilizando la superficie con Antisol, y en los primeros 100 a 300 dias, con ex-
posiciéon al aire a 20° C y 60 % de humedad relativa ambiente, conduce a una expan-
sion del hormigon del orden de eg = + 10 - 10°% (Fig. 7.10). Con proteccién contra la evapora-
cion, el hormigén expande en el transcurso del tiempo hastaeg = + 35 10-5. Con esta expan-
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Fig. 7.9. Diagramas o — ¢ medidos en un hormigén normal Bn 250 con gty = 2,15 kg/dm? y en un hormigén
liviano L Bn 250 (agregado de arcilla expandida) con gty = 1,3 kg/dm? [87].
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Fig. 7.10. Expansién y retraccion en cilindros descargados de hormigén liviano (con agregado de arcilla ex-

pandiday) {82].

sion debe contarse en el interior de grandes masas de hormigén y sobre todo en climas muy hu-
medos.

Los valores finales de la retraccion (o contraccion), con e, = 25-10" hasta 30 -
10° quedan por debajo de los correspondientes a prismas de secado libre, para los cuales se
alcanza e, = — 35 hasta — 40-10°. La fuerte reduccion del valor final de la retraccion

mediante el factor k, en el caso del hormigén normal, que depende de la duracién del curado
himedo y del espesor d,, del elemento, no es por ello admisible para el hormigén liviano. La
evolucion en el tiempo de la retraccion del hormigén liviano, en comparacion con el de un
hormigon normal equivalente puede observarse en la Fig. 7.11.

Para secciones delgadas y agregados poco humedos, la expansion es reducida y la
retraccion se desarrolla analogamente que para un hormigén normal pero, sin embargo, para

126



un mismo contenido de cemento, con pizarra expandida es algo menor (Fig. 7.12). Las retrac-
ciones finales tienen una dispersion mayor que en el caso del hormigén normal.

La forma de las curvas de fluencia lenta del hormigon liviano es practicamente la mis-
ma que para el hormigon normal (Fig. 7.13). La medida de la fluencia lenta ay = ¢ /o (en 108
cm?/kp) en el caso del hormigén liviano depende menos de la edad (grado de madurez) al
comienzo de la carga que para el hormigon normal, porque el agua de absorcion actia como
curado. El valor final de la fluencia lenta, en el caso de proteccion total contra el secado,
resulta no obstante de sélo un 20 % menor que el caso del curado al aire con una humedad
relativa ambiente de ~ 60 %:

La magnitud de la fluencia lenta final ., para iguales B,, es en el hormigon liviano
algo menor o igual que para el hormigdn normal, es decir que no es mayor que la relacion
inversa de los médulos E, Eng/E . Esto significa que los valores de la fluencia lenta ¢ = €/¢€g

100 1 i
|
g | i «
° 80 - 4. i —
X o H | N
=) o 1 . //
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c .
Sy 60 ; S
[a] © ‘ i/
& = ' /
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Fig. 7.11. Comparacién de la variacion en el tiempo de la retraccién del hormigén liviano con el hormigon
normal.
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Fig. 7.12. Desarrollo de la contraccion de fraguado en hormigones normales y livianos con agregado de pi-
zarra y arcilla expandida y un mismo contenido de cemento Z = 400 kg/m?, PZ 375 [82].
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es menor en el hormigén liviano que en el normal y a saber aproximadamente en la relacion de
los modulos E, porque

Para el calculo de la fluencia lenta mediante . es necesario por ello en el caso del
hormigén simple utilizar un valor reducido

ELB

= g [—— Cp (7. 4)
%.B VENB NB

donde ¢ = 0,7 a 1,0 y el Eyg correspondiente a un mismo g,,; en las directivas [84] se indica en
cambio & = 1,2,

Las deformaciones lentas del hormigén liviano son grandes para probetas cargadas a
edad temprana. Por lo tanto, cuando las deformaciones originadas por la fluencia lenta
fueran perjudiciales, los hormigones livianos s6lo deben ser sujetos a cargas de larga duracion
cuando posean un elevado grado de madurez. La humedad propia de los granos del agregado,
hace que la influencia del espesor activo de la pieza d,, sea menor que en el hormigén normal.

7.5.6. Comportamiento térmico del hormigon liviano

El coeficiente de dilatacién térmica lineal o1 del hormigon liviano para un reducido
contenido de humedad varia entre 8 y 10-10%/°C, y se reduce por humedecimiento hasta
6,5 - 10-¢/°C. La conductibilidad térmica del hormigén liviano depende en gran medida del peso
unitario y del contenido de humedad; en las autorizaciones complementarias de la DIN 4108
aparecen los valores de calculo i en funcién del tipo de peso unitario.

El coeficiente de conductibilidad térmica A para p,, = 1,4 kg/dm® y humedad en equilibrio
(aproximadamente 5 % en vol.), con 1 = 0,5 a 0,6 kcal/mh®° C, queda por debajo de 1/3 del valor
correspondiente al hormigdn normal con agregado grueso del Rhiny ¢ = 2,2 t/m3 (Ayg = 1,75
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kcal/mh® C). De ahi surge la gran reduccidn en la conductibilidad térmica debida a los agrega-
dos livianos, que actua favorablemente en la resistencia al fuego, p. ejemplo como proteccién
de la armadura de un calentamiento rapido. La elevada influencia negativa de la saturacién
puede observarse en Fig. 7.14, en base a la resistencia a la transmisidn de calor 1/2 de una pa-
red de 1 mde espesor, para un hormigon liviano con g, 4 ~ 1,45 kg/dm?, donde corresponde te-

ner presente que un5 % en vol. del contenido de humedad como humedad en equilibrio, es ine-
vitable en climas humedos.
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Lareducida conductibilidad térmica conduce naturaimente a que el calor de hidratacién
del cemento originado durante el fraguado del mismo, se disipe mas lentamente que en el hor-
migon normal y por ello, en las estructuras de mucho espesor se originen temperaturas mas
elevadas y tensiones propias de origen térmico (Fig. 7.15). De ahi que para hormigon liviano de-
berian protegerse las superficies exteriores contra enfriamiento y nunca utilizar cementos F de
alta resistencia inicial, cuando el espesor de la estructura sobrepase 60 a 80 cm.

7.5.7. Proteccion de la armadura contra la corrosion

El mortero nnico en cemento y de alta resistencia del hormigon liviano resulta favorable
como proteccion contra la corrosion, siempre que el recubrimiento de las barras de acero
«sté bien compactado. Sin embargo, tamentablemente, la mayoria de los agregados livianos
poseen poca resistencia a la difusion de gases, de modo que el anhidrido carbonico puede
penetrar hasta la pelicula de cemento que recubre las barras, cuando los granos abarcan
casi la totalidad del espesor del recubrimiento. De acuerdo con ello puede perderse la
proteccion basica de la pasta endurecida de cemento por carbonataciéon de la misma y con
ello originarse corrosion de la armadura. Por estas razones, el recubrimiento de hormigon
necesario de las barras de acero debe aumentarse con un valor que depende del & max. de
los granos, en general 5 mm (ver Tabla 3 en |84]). '

7.6. Conclusiones sobre el dimensionado de hormigén liviano con armadura (hormi-
gon armado liviano y hormigon pretensado liviano)

Las diferencias entre las propiedades resistentes del hormigon normal y el hormigon
liviano, exigen criterios de calculo distintos, que se enuncian en las "Especificaciones para
hormigon liviano simple y armado con estructura cerrada”, edicién de junio de 1973 [84]. En
la practica, estas especificaciones deben tenerse en cuenta para el proyecto de estructuras
de hormigon liviano. Las excepciones a la norma deben ser previamente aprobadas por la
autoridad competente.

Corresponde destacar las siguientes particularidades:

Para estructuras s6lo se utilizaran las calidades de hormigén L Bn > 150, L Bn 100 solo
es admisible para paredes portantes armadas. Para paredes sin armadura, de acuerdo con DIN;
4232, también puede emplearse L Bn < 100.

Como armadura, y de acuerdo con DIN 488, solo pueden emplearse barras nervura-
das para hormigon hasta & 22 mm y mallas de acero soldadas para hormigén formadas por
barras perfiladas o nervuradas.

El recubrimiento de la armadura depende del didmetro de las barras y del tamano maxi-
mo del agregado grueso, de acuerdo con las condiciones ambientales y tipo de estructura.

El modulo de elasticidad es independiente del tipo de agregado y de la clase de la resis-
tencia (ver a este respecto 7.5.4). La utilizacion de valores mas exactos, determinados preferen-
temente por ensayos, se recomienda para aquellos casos donde las deformaciones o los es-
fuerzos de coaccion (inducidos) juegan un rol importante.

Lo establecido en las especificaciones sobre retraccion y tluencia lenta, de acuerdo
con las nuevas investigaciones [86] se apartan en parte esencialmente del comportamiento
real. En especial la fluencia lenta, con ello resulta considerablemente sobrevalorada (hasta
un 40 %). Si por lo tanto la retraccion y la fluencia lenta juegan un papel importante en el
comportamiento de la estructura (p. ejemplo en hormigon liviano pretensado), se recomienda
recurrir a resultados experimentales mas recientes. Debe observarse que, en el desarrollo
con el tiempo de laretraccion y la fluencia lenta de acuerdo con lo establecido en Sec. 7.5.5,
no debe suponerse en todos los casos afinidad con el hormigon normal.

Para el dimensionado a la flexion en 1o que respecta a la reparticion de tensiones en la
zona comprimida, debe partirse de una parabola de 2° grado, de acuerdo con Fig. 7.16, para el
diagramao — ¢, conegymax. = — 2,0 %o y op max. = ffr. Con ello se limita el aprovechamiento
de la zona comprimida por flexion. Mientras tanto para poder utilizar las tablas de calculo del
Cuaderno 220 de la DAfStb, se admite utilizar para secciones con zona comprimida rectangu-
lar, el diagrama parabélico-rectangular de reparticion de tensiones que aparece en la DIN 1045

130




J
!
|
I
|
|
|

|
1€p
3,5[ */e0)

Fig. 7.16. Reparticion de tensiones en la zona comprimida a tener en cuenta para el dimensionado a la fle-
xion de secciones de hormigon liviano; a la izquierda: especificaciones de 1973[84]; a la derecha: para utili-
zar las tablas de célculo en el caso de zona comprimida rectangular y especificaciones de 1975.

[1 a, Fig. 7.3], siempre que el valor exiremo Bro el ancho b de la zona comprimida del hormigon,
se reduzca mediante un factor o. En tal caso se tiene

a=1,0-e/d=0,8 - (7.5)

También en el caso de secciones de vigas-placa con b/b, > 5y d/h < 0,22 pueden utili-
zarse las formulas aproximadas conocidas si en lugar de g se antroduce el valor reducido «fiR.

De acuerdo con los resultados de nuevos ensayos, E. Grasser (Dia del Hormigén, 1975)
de Munich, propane calcular tanto para flexidon simple como compuesta con el diagrama para-
bslico-rectangular correspondiente al hormigén normal, perocone = 0,9. -

En lo que respecta al dimensionado al corte y a la torsién, los 1511 adm. deben reducirse
al 80 % de los valores dados por Tabia 14 de DIN 1045 para hormigon normal, porque en losas
sin armadura de corte la menor resistencia ofrecida por la trabazon de los granos reduce la ca-
pacidad portante al corte. Dicha reduccion para d > 20 cm puede tenerse en cuenta mediante
los coeficientes k, y k,.

En las estructuras con armadura para el corte, en los ensayos realizados en Stuttgart se
constaté que la reducidarigidez de las diagonales ideales comprimidas (jbajo E; g!) conducia a
una solicitacién de la armadura de corte de un 5 a un 10 % mayor. De acuerdo con elio, seria
suficiente un aumento del 10 % de la Fgg nec. de acuerdo con la DIN 1045.

Las normas prevén un aumento del 15 % de la seccidn de la armadura de corte, cuando
la cuantia de ésta es reducida y una disminucioén del valor de 1512, como en el caso de losas
sin armadura de corte. Los limites superiores de la tension de corte 143, que dependen de la re-
sistencia a la compresion del hormigén en las diagonales ideales comprimidas, se mantienen
iguales que para el hormigén normal.

El dimensionado de elementos comprimidos es el mismo que para el hormigdn normal,
siempre que no exista peligro de pandeo. Cuando existe peligro de pandeo hay que tener pre-
sente la influencia desfavorable del reducido valor del médulo E. Por ello se limita la maxima
esbeltez a A € 70. Las cargas admisibles de acuerdo con la DIN 1045, Sec. 17.4.3, deben, salvo
algunas excepciones, reducirse mediante el coeficiente n = (5/6 + e/d) (1,2 — 0,2 M/70) < 1,0,
donde e corresponde a la maxima excentricidad prevista en el tercio medio de la longitud de
pandeo. Las excepciones, para las gue no es necesario aplicar el coeficiente de reduccion n, se
refieren a secciones con zona comprimida rectangular en las que se utilizd para el célculo el
diagrama parabdlico-rectangular de tensiones con el valor méximo reducido a o ig. En este ca-
s0, sin embargo, en la expresion de «, en lugar de e debe utilizarse la excentricidad incrementa-
da e + f (ver al respecto {1 a, Sec. 10.5.3)).

La influencia de un zunchado en el aumento de carga no debe tenerse en cuenta en el
caso de columnas de hormigén liviano.

En lo que se refiere a presion admisible en el caso de cargas parciales superficiales,
véase Sec. 7.5.2.
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Para deflexiones debidas a cargas de servicio deben tenerse en cuenta los valores re-
ales del médulo E. No es posible dimensionar las vigas de hormigén liviano tan esbeltas como
las de hormigén normal, si la capacidad de utilizacién resulta influida por ta deflexion.

Las tensiones admisibles de adherencia y las longitudes de anclaje y empalme por su-
- perposicién, son las mismas que las establecidas por DIN 1045 para hormigén normal. En el ca-
so de mallas soldadas deben tenerse en cuenta algunas diferencias.

No existen aln reglas generales vélidas para el dimensionado y utilizacion del hormigén
liviano pretenisado. Antes de planear estructuras de hormigon liviano pretensado, el proyectis-
ta debe famitiarizarse perfectamente con los resultados de las mas recientes mvestlgamones y
solicitar la correspondiente autorizacion de la autoridad competente.

7.7. Sobre la economia de las estructuras de hormigén liviano

Los agregados y el manipuleo del hormigén liviano resultan mas caros que para el hor-
migon normal. Estos mayores costos pueden compensarse por la economia que resulta del pe-
so mas reducido y la menor conductibilidad térmica. El menor peso conduce a una economia
de acero para armadura, a menores secciones de los elementos portantes y dimensiones mas
reducidas de fas fundaciones. Estos aspectos resultan favorables sobre todo en el caso de
grandes luces, estructuras elevadas y terreno de fundacién malo. El reducido peso propio
puede ser también favorable para elementos prefabricados, porque para una determinada ca-
pacidad de carqga de los equipos y gruas, es posible manipular unidades de mayor tamafo. por
ejemplo grandes vigas para cubiertas o puentes. La aislacién térmica que proporciona el hor-
migon liviano permite economizar en la aislacion térmica y climatica en edificios (por ejemplo,
las paredes portantes de hormigén liviano L Bn 100, de peso unitario 1,0 sin necesidad de revo-
que exterior aislante) y en la proteccién contra el fuego.

Hasta el momento, en Alemania la economia ha sido poco frecuente, el volumen de pro-
duccion de agregados livianos adecuados es aln escaso, la distancia de transporte es en gene-
ral grande y algunas limitaciones impuestas por las normas encarecen innecesariamente las
estructuras.

7.8. Aplicaciones

En los Estados Unidos ya se han ejecutado numerosas obras de gran magnitud y
muchas estructuras prefabricadas de hormigén liviano, especialmente donde no existe ni
piedra partida ni canto rodado naturales, los que deben transportarse desde largas distancias.
Desde un punto de vista técnico, las estructuras de hormigén liviano prefabricadas de grandes
dimensiones para edificios y sobre todo para puentes de hormigén pretensado, resultan a me-
nudo ventajosas y de interés para el proyectista.

Algunas de las principales aplicaciones son:

el primer puente carretero de hormigon hvxano de Europa: en 1967 en Gittelde (f = 12,5- 15,1 -
12,5 m);

el puente peatonal sobre un brazo del Rhin en Schierstein, £ = 86,4 m;

el puente carretero sobre el lago Fihlinger en Colonid, £ = 136 m;

tres puentes carreteros sobre el canal Maas-Waal, cuyo tramo central de ¢ = 112 m tiene
105 m de hormigon liviano;

vigas de cubierta del estadio de hielo artiticial en Augsburg, f = 62 m;

hangar de mantenimiento para Jumbos, Aeropuerto de Frankfurt cubierta suspendida de

= 135 m.
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