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direcciones usando el método directo v el método del portice
squivalente, Disefo de secclones de columnas con flexion
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aporticados con muros estructurales, entre ofras adiciones.
Con lo Incluido espero dar una mejor vision general ¥ ampliar
las herramientas para el disefio en concreto armado.
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publicacién y realizaran la difusion del presente libro.

Dedico el presente libro a todos los alumnos de
las escuelas profesionales del Peri, en quienes deposito
mi confianza, seguro de que contribuirdn al desarrclio de
nugstro Fais.

Ing. Aoberte Morales Morales
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ROBERTO MORALES MORALES
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Prologo del autor a la 2da edicion 2004

Esta segunda edicién ¢s sumamenta grato
presentario a fa comunidad ingenieril el cual contiene la
'=oria y aplicaciones de Diseno en Concrefo Armado
soncordado a la Norma AC1 318-02.

Expreso mi gratitud a los docentes, profesionales y
alumnos por la aceptacién al lioro “Disefio en Concreto
Armado” en sus ediciones anteriores y por sus valiosos
comentarios, lo cual ha sido de gran estimulo para publicar
=sta sequnda edicion, ademas que es importante que las
publicaciones esten acorde con las normas vigentes.

El presente libro toma de base las citedras de
Concreto Armado | y 1| dictados en |la Facultad de Ingenieria
Civil de la Universidad Nacional de Ingenieria.

En esta segunda edicion se ha realizado una
revisién completa de la teoria y las aplicaciones, por los
importantes cambios ocurridos en la Norma ACI 318-02.
siendo el mas notorio, entre otros, el cambio de los factores
de carga y reduccion, lo cual ha ocasionado gue los
resultados de disefio se vean modilicades, con lo
presentado el profesional y &l alumno tendran una mayor
claridad on el disefio con normas actualizadas.

La presente edicidn ha contado con la imponante
participacion del Bach, Gino Olivares Cérdenas, en |a revigion
y correcién de las aplicaciones de Disedo de Estructuras
siendo concordadas con la norma vigente.

Ademas expreso mi agradecimiento a todas
aguellos que han paricpado en la revision de los originales
del presente libro, que figuran en la edicion 2004. Esta
Publicacidn es posible gracias al Instituto de la Conslruccion
y Gerencia, guienes se encargan mediante su Fondo
Editorial de la Edicidn, Publicacion y Difusion del mismo.

Dedico el presente libro los profesionales gue
constantemente se actualizan y a los alumnos de las
escuelas de ingenieria, guienes contribuyen a nuesiro
desarrollo madiante !a creacion de una infraestructura major
disefiada.

Ing. Roberto Morales Morales

Lima, Mayo del 2004
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Prélogo del autor a la 3ra edicion 2006

Es sumameante grato presentar la tercera edicion
del Libro "Disenc en Concrelo Armade” el cual esta
concordado a la Norma ACI 318-05.

En esta tercera edicion se ha realizado una revision
completa de la teorla y las aplicaciones, por los cambios
ocurridos en la Norma ACI 318-05, y se ha incluido un nuevo
capitulo de Configuracion Estructural Sismorrasistente. Con
lo presentado el profesional y alumno tendrd una mayor
claridad en el disefio con normas actualizadas.

Quiero agradecer a los docentes, profesionales y
alumnos por la aceptacion del ibro "Diseno en Concrelo
Armado” en sus ediciones anteriores y por sus vallosos
comentarios. esta nuava edicion fue inspirada en lodos ellos.

Expreso mi agradecimiento a lodos aquelios que
contribuyeron en la realizacion de la presente edicion. Esta
Publicacién es posible gracias al Instituto de ia Construccion
y Gerencia.

Dedico el presente libro los profesionales y
alumnos que constantemente se actualizan, quienes saran
los proximos creadores del cambio en nuestro pais.

Ing. Roberto Morales Morales

Lima, Mayo del 2008
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CAPITULO1

WNDAMENTOS DE DISENO EN CONCRETO ARMADO

1.1 Eldiseno estructural

La estructura debe concebirse como un sistema o conjunic
de partes y componentes que se combinan ordenadamente
para cumplir una funcion dada. El proceso de disefio de un
sistema, comienza con |a formulacion de los objetivos que se
pretende alcanzar y de las restricciones que deben lenerse
encuenta, El proceso es ciclico; se parte de consideracicnes
generales, que se afinan en aproximaciones sucesivas, a
medida que se acumula informacion sobre el problema.

Idealmente el objeto del disefio de un sistema es la
optimizacion del sislema, es decir la oblencion de todas las
mejores soluclonas posibles. El legrar una solucitn 6ptima
apsoluta es praclicamente imposible, sin embargo, puede
ser Uil optimizar de acuerdo con delerminada criterio, tal como
¢l de peso o costo minimo; teniendo en cuenta siempre que
no axislen soluciones Unicas sino razonables.

1.2 Eldiseno por estado limite

El disefio por estado limite trata de lograr que las caracteris-
licas accion-respuesta de un elemento estructural o de una
estructura estén dentro de limites aceptables. Segun este
método, una estruclura o un elemento estructural deja de ser
il cuando alcanza un estado limite, en el que deja de realizar
la funcidn para el cual fue disenada.

Se propone que la estructura se disefie con referencia a varios
aslados limite, Los estados limite mas importanies son.
resislencia bajo carga maxima, deflexiones y ancho de grietas
bajo carga de servicio. En consecuencia la teoria de la
resistancia maxima se enfoca para el dimensionamiento de
las secciones, utilizando |2 teoria elastica solamente para
asequrar el comportamiento bajo cargas de servicio.

Para revisar la seguridad de una eslruclura, se debe verificar
que la resistencia de cada elemento estructural y de |a
estruclura en conjunio sea mayor gue las acciones gue
actuan sobre los elementos o sobre la estructura.

La resistencia para la seguridad estructural de acuerdo al
ACI, la eual se divide en faclores de carga y faclores de
reduceion de capacidad.

1.2.1 - Los Factores de Carga

Los factores de carga tienen el propasito de dar seguridad
adecuada contra un aumento en las cargas de servicio
mas alld de las especificaciones en el disefio, para que
sea sumamenta improbable |a falla.

Los factores de carga lambién ayudan a asegurar que las
deformaciones bajo cargas de servicio no sean excesivas.
El codigo ACI 318-05 recomienda que la resistencia
requerida U para resistir las cargas sean:

a) Para combinaciones de carga muerla y carga viva,

Donde D es valor de carga muerta y L el valor de carga viva

b) Para combinaciones de carga muerta, carga viva y
carga accidental.

U=120+10L+16W ¢
U=12D+10L+1.0E

Donde W es el valor dela carga de vienlo y E el de la carga
de sismo. Cuando la carga viva sea favorable, se debera
revisar las combinaciones de carga mueria y carga
accidental con los siguientes factores de carga.

U=09D+16W ©
U=09D+10E

1.2.2 - Los Factores de Reduccion de Capacidad

Los factores de reduccion de capacidad &, toman en cuenta
las inexactitudes en los calculos vy fluctuaciones en la
resistencia del material, en la mano de obra y en las
dimensiones. En las vigas se considera el més alto valor de
¢ debldo a que esian disenadas para fallar por flexion de
manera ducll cen fluancia del acero en traccion. En las
columnas lienen el valor mas bajo de §, puesto que pueden
fallar en modo fragil cuando la resistencia de! concreto es &l
factor critico: adicionalmente la falla de una columna puede
significar el desplome de toda la estructura y es dificil realizar
la reparacion.

¢4 =090
& =075
& =0 70 {columnas zunchadas)
o =0.65 (columnas estribadas}

Para flexion
Para corlanle
Para flexo-compresion -

1.3 Consideraciones sobre el
comportamiento para cargas de
servicio y cargas factoradas

Se debe verificar que las deflexiones bajo cargas de servicio
estén dentro de los limites aceptables E! control del
agrietamiento también es muy impaoriante para fines de
apariencia y durabilidad E! codigo ACI proporciona
recomendaciones para ambos

Es importante asegurar en el caso de cargas extremas
que una estruclura se comporte en forma ddctil. Esto
significa asequrar que la estructura no falie en torma fragil
sin advertencia, sino que sea capaz de sufrir grandes
deformaciones bajo cargas cercanas a la maxima. El
comporiamienio deseable para estructuras sometidas a
cargas sismicas solo se puede oblenar si la estructura
tiene suficiente ductilidad para absorber y disipar energia
mediante deformaciones inelasticas. Para asegurar el
comportamiento dictil, los disenadores deben dar especial
atencion a los detalles tales como cuantia de refuerzo
longitudinal, anclaje del refuerzo y confinamiento del
concrato comprimido, avitando asi los tipos fragiles de falla.

U=12D+16L
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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MATERIALES

21 ElConcreto (Caracteristicas)

2 1.1-Esfuerzos de compresién

Esfuerzos de compresion uniaxial

Por lo general la resistencia a la compresidn del
concreto se obtiene del ensayo de probetas de 12" de
aftura por 6" de didametro. Las probetas se cargan
longitudinalmente en una tasa lenta de deformacion
para alcanzar la detormacion méaxima en 2 ¢ 3 minutos.
La curva esfuerzo-deformacién se obtienen de este
ensayo, en elcual se relaciona la fuerza de compresién
por unidad de area versus el acortamiento por unidad
de longitud.

Cuwrva Esfuerzo-Deformacion

400

Esfuerzo 1'c (kglem')

300 1

T Y T
[i] 0001 0002 0.003 0.004

Delormacion Unitana &

La curva que se presenla corresponde a un ensayo
de corta duracion del orden de unos cuantos minulos.

Se puede observar que el concreto no es un malerial
elastico, sin embargo se puede considerar una
porcién recta hasta aproximadamente el 40% de la
carga maxima. Ademas el colapso se produce
comunmente a una carga menor que la maxima,

En el ensayo de cilindros de concrelo simple, |a carga
maxima se alcanza a una deformacion unitarla del
orden de 0.002. El colapso de la probeta gue
corresponde al extremo de |a rama descendenle se
presenla en ensayos de corta duracidn a
deformaciones que varian entre 0.003 y 0.007, segun
las condiciones del espécimen y de la maquina de
ensayo.

A continuacion se delscribe los efectos que tienen la
edad, la relacion agua/cemenlo, efeclos de velocidad
de carga, velocidad de deformacién, esbeltez y tamario
del espécimen.

- Efectos de la edad - Debido al proceso continuo de
hidratacion del cemento, el concreto aumenta su
capacidad de carga con la edad, por tanto el aumento

de capacidad de carga del concreto depende de las
condiciones de curado a lravés deal tiempo.

- Efecto de la relacién agua/cemento.- La resislencia
del concreto depende de 13 relacion agual/cemento ; a
mayor relacion agua‘cemento, menor es la resistencia,

- Efecto de la velocidad de carga.- Las resistencias
de una probeta en el gue la carga maxima se alcanza
en centésimas de segundo es aproximadamente 50%
mayor que la que alcanza su cargs maxima en 66
sag. Por otra parte para una probeta en que la carga
maxima se alcanza en 69 minutos, la resistencia
disminuye enun 10%.

- Efectos de la velocidad de deformacion.- Si la
velocidad de deformacidn es grande. la rama
descendente es brusca, en tanto que si la deformacion
se aplica lentamente, la rama descendente es
bastante suave.

- Efectos de la esbeltez y del tamanio del espécimen .-
Se ha tomado arbitrariamente como 100% la
rasislencia de una probela con relacién de esbelle:
igual a dos. Para esbelleces mayores de 6 la
resistencia baja hasta llegar a un 85%. En
aspecimenas geométricamente semejantes pero de
distinlo tamano la resisiencia disminuye para un
espacimen mayor.

Comportamiento a Esfuerzos Combinados

En muchas eslructuras &l concreto esta sujeto a
esfuerzos directos y cortantes que actuan en varias
direcciones, Considerando el equilibrio de las fuerzas
que actian en un elemento de concreto, se demuestra
que se puede reducir cualguier combinacion de
esfuerzos combinados a tres esfuerzos normales que
actian en tres planos perpendiculares.

Investigadores han llegade a la conclusién de que la
resistencia del concrelo sujeto a compresion biaxial
puede ser mayor hasta un 27% que la resistencia
urmaxial, Para esfuerzos biaxiales iguales de
compresion el aumenlo de resistencia es
aproximadamente de un 16%.

Se han heche ensayos de probetas de concrelo sujeto
a compresion triaxial. En eslos ensayes el estado
triaxial de esfuerzos se crea rodeando al espécimen-
de aceite a cierta presion (presidn de confinamiento
lateral) y aplicando una carga axial hasta la falla. Se
encontrd |a siguiente relacién:

fi=f.+4110

Donde:
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f = resistancia a la compresitn axial del
espécimen.

i = rasistencia a la compresion uniaxial del
espéciman no confinado.

fy = presion de confinamientao lateral.

Es evidente que un aumento en la presion lateral praduce
aumentos significativos en ductilidad al igual que en
resistencia.

2.1.2 - Esfuerzos de tensién en el concreto

El someter al concreto a tension axial directa, no ha sido
muy ulilizado para propésilos de investigacion debido a
dificultades experimentales. En lugar de ello se ha utilizado
la prueba brasilera, que en esencia consiste en someter
una probeta de concrelo a compresion lineal diametral
como se muastra en la figura.

El esfuerzo de ruptura de tension a traves del dimetro se
encuentra de |a relacian 2P rhd). en que P es |a carga
aplicada durante la ruptura, h la longitud del cilindro y d el
didmetro.

Para prusbas realizadas se ha
encontrado que el esfuerzo de
traccion dal conerato esta dada
por la siguiente refacion.

f= 15,JF . (kglom?)

También es posible evaluar la re-
sistencia a la tensiéon del
concreto por medio de pruebas
de flexion realizadas en vigas de
concreto simple. Esto se
determina con frecuencia
p ensayando un prisma
de concreto  simplemente
apoyado,

sujeto a uno o dos carges concentradas. La resistencia de
tension en flexion, conocida como médulo de ratura f, se
calcula de la formula de flexién MIZ en que M es el momento
flexionante y Z el mddulo de la seccion.

Un valor usual aproximado encontrade ara el modula de
rotura es:

fr = 2Jfe (kglerm?)
2.1.3 - Médulp elastico del concreto

Del estudio de las curvas de esfuerzo deformacion, resulta
obvio que el concepto convenciona! del modulo de
elasticidad no tiene sentido en el concreta, por lo que se
recurre a definiciones arbitrarias, basadas en
consideraciones empiricas. Asi se puede definir 2! modulo
tangente inicial, el mddula tangente 2n un punto
determinado de la curva esfuerzo-deformacion y el madulo
secante entre dos puntos de la misma.

ICG

El médulo de elasticidad es funcian principalmente de la
resistencia del concreto y de su peso volumétrico,

El reglamento ACI ha propuesto la siguiente expresion para
estimar el modulo de elasticidad.

Ec=w'-54000 Jro

Donds Ec es &l médulo de elasticidad en kgicm?, w es el
peso volumétrico del concreto en trm3 y f. resistencia del
eoncreto en kglc m2.

Si consideramos el peso volumétrico w = 2.4 tim® tenemos

Ec= 15000 Jr (kg/em?)

En algunos analisis elasticos se suelen emplear G, el
médulo de elasticidad al esfuerzo cortante, v u, el coeficienta
de Poisson, El primero se toma comunmente como fraccion
del médulo de elasticidad gue se usa en compresién, del
orden de 0.4. Experimentalimente, se ha determinado que
el segundo varia entre 0.12 v 0.20, con frecuencia se supone
wigual a 0.18.

2.2 El Acero de refuerzo

El acero de refuerzo en concrelo armado son varillas de
seccitn redonda, las cuales lienen corrugacienes cuyo fin
es restringir el movimienta longitudinal de las varillas
relativo al concreto que las rodea, A continuacidn damas
una tabla con varllas de produccion comin en nuestro
meadio.

Barra Diametro Peso | Area Parimetra
nom. | pulg. coms. | kgm | cm? cms.
3 38 095 | 0559 | 0.71 | 299

4 112 1.27 | 0993 | 127 | 399

5 5/8 1.59 1.552 1.98 499

[} 3/4 191 | 2235 | 285 | 598

7 78 2.22 3042 | 3.88 £.98

8 4 254 | 3973 | 507 | 798

9 11/8 2.86 5028 | 841 898
10 1114 318 | g20T | 7oz | 997

1 138 349 7511 9.58 10.97
12 142 3a 8938 [ 11.40 187

Generalmente el lipo de acero se caractenza por el limite o
esfuerzo de fluencia, entre estos tipos tenemos los de grado
40, 50 y 60, gue corresponden a los limites de fluencia de
2800, 3500 y 4200 kg/cm?.

Las eurvas esfuerro-deformacian del acero muestran una
porcidn inicial elastica lineal, una plataforma de fluencia
{es decir donde |a deformacion continua sin aumento del
esfuerzo, a este valor del esfuerzo se le llama esfuerzo de
fluencia), una regian de endurecimienta por deformacion, y
finalments una zona donde el esfuerzo decae hasta ocurmr
1a fractura.

ROBEATO MORALES MORALES
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Deformacién Unitarin

22 1 - Modulo de elasticidad del acero

£ modulo de elasticidad del acero estd dado por la
pendkente de la porcion elastica lineal de la curva esfuerzo-
ssformacion, el valor del madule de elasticidad de los
dissntos lipos de acero cambia muy poco y generalmente
se toma igual 2x108 Kgiem?,

2.3 Confinamiento del concreto por el
refuerzo

En la practica, se confina al concreto mediante refuarzo
transversal por estribos {zunchos y/o aros de acero
rectangular). El concrete queda confinade cuando a
esfuerzos que se aproximan a la resistencia uniaxial T, las
deformaciones transversales se hacen muy elevadas
cebdo al agnetamiento inlerno progresive y el conereto se
apoya contra el refuerzo transversal, el que entonces aplica
una reaccitn de confinamiento al concreto. El refuerzo
transversal proporciona confinamiento pasivo. Las pruebas
realizadas por investigadores, han demostrado que el
confinamiente por el refuerzo Iransversal puede meajorar
considerablemente las caracteristicas esfuerzo-
deformacién del concrete a deformaciones elevadas:
ademas se ha demostrade gue los zunchos confinan al
concrelo con mayor eficiencia que los estribos.

El concreto no esta confinado fuera del dres del refuerzo

1.

ransversal. y se puede esperar que este concrelo de
recubrimiento tenga caracteristicas esfuerzo deformacion
distintas a las del concreto dentro del nicleo. El
recubrimiento generalmenle comienza a desprenderse
cuando se alcanra la resistencia no confinada,
especialmenta sila cuanlia de acaro transversal es elevada
debido a la presencia de un gran nimero de varillas
transversales crea un plano de debilidad entre el nucleo y
el recubrimiento lo que precipita el desprendimiento.

2.4 Efectos del tiempo en el concreto
endurecido

Cuando se aplica una carga a un espécimen de concreto,
éste adquiere una deformacién inicial. Si la carga
permanace aplicada, la deformacién aumenta con el
tiempo, ain cuando no se incrementa la carga. Las
deformaciones que ocurren con el tiempe en el concreto
se deben esencialmenle a dos causas: contraccion y flujo
plastico.
a. Contraccion
Las deformaciones por contraccion se deben
esenciaimenle a cambios en el contenido de agua
del concreto a lo largo del tiempo, La contraccién
tiende a producir esfuerzos debido a la restriccidn al
libre desplazamiento del elemanto. Se puede estimar
que las deformaciones unitarias debidas a
contraccion varian entre 0.0002 y 0.0010.

b. Flujo Plastico

El flujo plastico es un fenémeno relacionado con la
aplicacion de la carga; se irata esencialmente de un
fenémeno de deformacion bajo carga continua, debido
a un reacomoda inlerna de las particulas que ocurre
al mismo tiempo que la hidralacion del cemento.

c¢. Efecto de fa permanencia de la carga

Es importante canccer el porcentaje de |a resislencia
que pueds sopertar una pileza de concratlo en
compresion sin fallar, cuando la carga se mantiene
indefinidamente. Se puede decir con cierla grado de
seguridad. que el concreto puede tomar indefinida-
mente, sin fallar, cargas hasta el 60% de su capacidad.
Cargas mayores del 70-80%, aplicadas de modo
permanente, acaban siempre por provocar la falla del
espécimen.

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.C-ING.(TVIL

CONCRETO ARMADO

K
)

UCM-MOQUEGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

CAPITULO 3

ANALISIS Y DISENO POR FLEXION

3.1 Hipotesis para determinar la resistencia
nominal a flexién

- El concrelo no podra desarrollar una fuerza de
comprensién mayor a la de su resistencia '

- El concreto tiene una resislencia a la traccidn muy
pequeia y que se agrieta aproximadamente cuandc
este alcanza un 10% de su resistencia f', por lo que
se omite en los calculos de andlisis y disefio y se
asume que el acero toma loda la fuerza tolal en
fraccion

- La relacion asfuerzo-deformacion del concreto se
considara lineal solo hasta aproximadamente el 50%
de su resistencia.

- Prevalece la hipolesis de Bernoulli en la que las
secciones planas antes de la flexion permanecen
planas y perpendiculares al eje naeulro después de la
flexion

- La deformacion unitaria del concreto en 1a rotura es:
£ &y =0.003

Segun el método de faclores de carga y resistencia, para
el disefio nos interesa conocer como $& encuentra la
seccion en ol estado de falla, a continuacidn ilustramos
esta condicion para una seccion simplemente reforzada.

La distribucién real de los esfuerzos en la seccion Liene
una forma parabsiica, Whitney propuso gue esla forma real
sea asumida como un blogue rectangular cuyas
caracteristicas se muestran en ia figura,

El valor de fi; es 0.85 si la resistencia del concrelo es
menor que 280 kg/cm?. Si este no es el caso este
disminuira en 0.05 por cada incremenlo de 70 kg/c mZenla
resislencia de! concreto, no siendoe su valor menor a 0.65,

4y 085 Om?!(rgo 280)

El Cédigo AC! ha adoptade como un valor limite de

il

k

B
Saccitn ransversal de viga
Unitatia

Meiteo

Diagrama de Deformacion

seguridad una deformacion unitaria maxima del concreto
de 0.003, para el cual el concreto [alia.
e .=0.003

3.2 Viga simplemente reforzada

Si hacemos el equilibro en la seccién tenemos lo siguiente:
C.=T
C

Ag

0.857 . ba=A f, e
085 f. b

a-

Donde a es la profundidad del bloque equivalenta an
compresian del concreto, notaremos que el valor f, depende
de la deformacion alcanzada por 8l acero siendo su mayor
valor su esfuerze de fluencia f},.

Es de lo anterior que se concibe lres lipos de falla de una
seccion de viga simplemanta raforzada.

1. Se conoce como falla ductll cuando el acero en
traccion ha llegado primero a su eslado de fluencia
antes que el concreto inicie su aplastamiento en el
extremo comprimide; o sea cuando enlafalla  , >

£ _.donde ¢, es elvalor de ladeformacion para el
cual se inicia la fluencia del acero.

2. Seconoce como falla balanceada si simultaneamente
se inicia la fluancia del acero y el aplastamiento del
concreto, es decir cuando en la falla ccurre gue

€ o < ¥

3,  Seconoce como falla fragil si primeraments se nicia
ol aplastamiento del concreto antes que elinicio de la
fluencia del acero en fraccion, es decir cuando en la
falla €< Gy.

3.2.1 Cuantia del acero en traccion

Definimos como cuantia del acere en traccidn (p):

al

Esluntzns resles
en la secoida

Esfuerzos eguivaientes

ROBER™7 MORALES MORALES
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de falla balanceada

wador de la cuantia para la cual la seccion
k2 falia balanceada, por lo que existira un
& ara el estado balanceado.

€p _ 0,008
a7 0003 + g
0003
.
T
b= Fa0s - g

Conocemos gue al valor daol
modulo de elasticidad del acero
es: E. = 2x 10°, entonces:

Y Es 24108

Efecluando el reemplazo
lenemos:
cp= 5090 )
j&;-n-z:s:ﬂe!un-aﬁc'\ 8000 + f,
e =y ey

Donce ¢,  Distancia del gje neutro a la fibra extrema en
coOmEresion en una seccion con cuantia balanceada.
=acendo el equilbrio, C = T, y despejando A_ tenemos:

‘5;083?'chﬂb
Tv r ([ sooo |
Entoncas:  Asy= 085 © opy | - —
I 6000 + 1
¥ ¥
g =A%
T
' 6000
. op. =P, 085 © :
Finalmente: #, = B, l EDD{JM‘_‘.]

Siendo esta ultima expresion el valor de la cuantia
balanceada

3.3 Andlisis de secciones de viga con falla
ductil

Partiendo de nuestra expresion de equilibrio tenemos:
C.=T. donde f, = ’v

) Ae
085f.ba=Adf, - S 1y
085 g0

Tomando Momentos respecto a un eje que pasa por el
centroide del acero tenemos:

Mo=Ag [, (d-ar2)
M =oM; =6 A 1, (d-a2)

Donde ¢ es el factor de resistencia que para vigas su valor
es 0.9

13 1

3.3.1 Diseno por flexién

Para el disenio por flexion dobemos saber que el tipo de
falla deseable es la falla ductil con la cual la seccién ha
desarrollado grandes deformaciones.

El Cédign ACI da los limites de cuantia para ol disefo:

- Cuantia Maxima:
Pmax = 0.75 pb

Para zona sismica se tomard como cuantia mdxima el valor
de 0.5p,

- Cuantia Minima:

Se tomara el valor mayor de las dos siguientes expresiones:

14

Donde f'; y 1, estdn en kg/cm?
- Dimensionamiento de una Viga:

Teniendo estas consideraciones, seleccionamos un valor
para la cuantia con el cual dimensionaremos la seccion;

Sabamos:

My=dp bd [;Z ] f'e [

i
e ety
2 085 "I b

Luego: M, =oMn =0A, I'v (d-ar2)

As §, o
d= ‘y : W= ‘.:’
0.851': b e

Finalmente; M, =¢bd?f, w(1-0.59 w)

Esta itima expresion es la expresion de dimensionamiento,
donde 10s valores desconocidos son "b" y *d", los cuales el
disenador escogera apropiadamente.

= Calculo del Acero:

a. Preceso lterativo:

Una vez dimensionada la seccitén, sl calculo del acero se

efectuara simplemente haciendo una iteracion entre |as
siguientes dos expresiones

MLI
A - =
5 4t (d-al2)
¥
Al IY
ﬂ.:'__r—
085 'y b

Se sugiere como primera aproximacidn que "a” sea igual a
d’s".
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b. Calculando la cuantia mecanica, usando la expresion:

M, = ¢f'c bd?a(1- 058u)

Hallamos w, luego:
wle

fy
As=pbd ; $=09

p=

3.3.2 Anlisis de secciones sobrereforzadas c 3 < &
Aunque no es de nuestro interés las secciones de viga
sobre reforzadas, presentamos en esta seccion el analisis

para fines académicos.

De ia figura tenemos:

4 | d- d-c
o oo eq[(d-0) o ecooy 8=t
o = En c
[ Sabemos que
“b
2o = G
l f,=E, € ,=2x100 €
E 3
NJ: ! i Efectuando el reemplazo tenenos:

d
fe sooo(ﬂ‘a aJsf,[Kgrcmzj

< f,.['tfcml‘a}

[rRE—— T fg=6

€y

1 (B0 - a)
g

Ciagrama de doformacen

Haciendo el equilibrio C_ = T,
wnitaria

ienemos:
N.85f ba = A 1, reemplazando I ;
0.85F ba’=6A [id -BA a

QOrdenando los terminos lenemos: 0.85 ba? + 6A a-6

A fyd =0

Donde ', esta en t/cm?, si resolvemos la ecuacidn
cuadratica obtenemos el valor de "a” con el cual obtenemos
el valor del momento dltimo resistente.

M, =9 A T, (d-ar2)

ICG

3.3.3 Aplicaciones:
Analisis de flexién de una seccion simplemente reforzada

Aplicacion N°01:

Se tiene una viga de seccién rectangular, mostrada en figura,
con f.=280 kg/cm? determine si la seccidn de viga estd
sobrereforzada o subreforzada, y si satisiace los
requerimientos del cadigo ACI 318-05 para cuanlias
maximas y minimas para:

a) f, = 4200 kgiem?
b) f, =2800 kg/cm?.

-

[ eam
re

50

Solucion:

a) f.=280kglem?, Iy =4200 Kkgicm?

r.| sooo |
-4, 0.85 ki o Tl oo
1 fy | 6000 +1y )

P
¥

cops- 280 [ 6000 ) _
Pp = 08570857 2556 | 6000 , az00) ~ 92

Ag - 661" - 6507 - 3042 cm?

f bv
d=h [t tar —zm
r,= Recubrimiento; para el problema: 4em
¢p=Diamelro del Estribo /8" = 0.95em.
&, =Diametro de la varilia

Donde:

d=50-(4+095+254+2542)=4124cm

s i\;_ - 3042

i -0.0295
bd 25°41.24

Se tiene que P = Fb por tanto:

Sobrereforzado (falia fragil}

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CANG.CIVIL

ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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=00212

e J280 _
5 08 o = 0.0032

Mo cumple con los requenmientos de cuantia del ACI
Desafic No Conforme”).

B =280kgicm?, 1 =2800 kg/lem?

A |
M =p,085-5] ——
e =Py f, | 6000+1,

B
oy rnmga ;=085 ;

_As _
p= bd = 0.0295

Tenemos P < Pn por tanto:

Seccidn Subreforzado (Falla Ductil)

Requisitos de Cuantia
Pmax =075 B, =0.0369

J'e 280
o =08 XL _pg ¥e = 0.
Pain [:,r 0.8 2800 0.0048
14
pmin k= f,. = iﬁ-ﬁ_ﬂ =0.005

P<Pnhay = Conforme

15 1l

P >Ppin = Conforme
Aplicacién N2 02:

Para la seccion de la viga gue se muestra, calcular el
momento nominal con f,= 4200 kg/cm? y

a) 1',=210kgicm?
b) 1 =350kglem?® y
¢) ', =630 kg/cm?.
Solucién:

Caleulamos la cuantia de la seccion,
d=40-(4 + 0.95 +2.54/2) = 33 78 cm

A, 47507
B e T
P=bd “a0-3a78 0020

1. [ 6000
v =y "0, LK - ..
ademas: fp =P " 088 fy [5000 | lYJ

a) ', =210kglem?, t,= 4200 kg/em?

210 [ 6000

M = g.B5 085" ——
4200 | 6000 +4200

]—' 0.0213
Tenemos P < Pb por lanto:

Seccion SUB-REFORZADA

Luego: My =Ag F,. (d-al2):

Aot
2= s..L
085 b

_ 2028742
085 T 021" 30

=1591¢m

M, =20.28 * 4.2 * (0.338 - 0.159/2)

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL
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Requisitos de Cuantia

Prrax =075, = 0158

I 210

NE 3

= 0. = 08 2= - 0.00276
Pmin = 08 Iy 4200

p=0.020>p,, = Conforme
p=0020 > ppnay -+ No Conforme

De acuerdo al ACI el Disefio No es Conforme.

b) T, =350kg/icm?, f,=4200 kgfem?

350 , 6000

4200 6000 +=4200

Py = 0.80 *0.85

PR = 0.0333

Tenemos p=0.020 <V, portanto: SUB-REFORZADA

As fy

Luego: 8= gagp h:
Mn=A, f, (d-a/2)

2028 42
085 035 -0 SoEm

M, =20.28" 4.2 * (0.338 - 0.0954/2)
M, = 24.73t-m

Regquisitos de Cuantia

Prmax = 0.75 ', = 0.0250

FF
—osY & _ 0¥l _ yo0ase

A ’ T4
e 3 200
14 14
fmin” 1 = 2005 ~ 00033

¥

p=0.020 > pyy, > Conforme
0=0.020 <., — Conforme

De acuerdo al AC! el disefio es conforme

ICG

Puede usarse para la condicién subreforzada la expresidn:

M, = bd? P o (1-0.5%0)

I 4200
Sy = . =024
donde, w =p e 0.020 250 0

M,=030" 33.78270.35°0.24 * (1-0.59 *0.24) =24.7t-m

€} f.=630kg/lcm?, f,= 4200 kgicm?
By =080

. . 630 [ 8000
Py~ 0807985 " 500 " 8000 - 4200,

Py - 0.045
Tenemos p = 0.020 <P, portanto: SUB-REFORZADA
Luego:
A I
a= Y My =Ag T, {d-a/2)

085 g b’

2028 * 4.2

08506330 0O

Mn =20.28"4.2"(0.338-0.053/2)
M, =26.53t-m

Requisitos de cuantia

Prmax = 0.75P, = 0,0338

T DI
ity fy 4200

14 14 "
P ™ ly = 4200 =0.0033

p=0.020 > p.. = Conforme

p=0.020 <p,. = Conforme

De acuerde al ACI el Disefio es conforme
Discusion de Resultados

f.=210kgiem?; M, =220tm M =M

.= 350 kgicm?; M, =24.73t-m M, =1.12M_g
. =630 kglcm?; M, =26.53tm M,=1.21M,,

La calidad del concreto no influye en forma signiﬁcatn‘
el valor del momento nominal.

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.(TVIL
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N203:

Fasa k2 seccion de la viga que se muestra en la figura
@sfecmine & momento nominal, indicando el tipo de (alia.

. =280 kyicm?
8= £200 kg/cm?
Solucisr B
fg [_sooo ‘| o an| | 7)
=B 085 iy
& ty 16000 41y | ™~ l
5. =085 para =280 Kglem? |
v g o obl
A = 085 "0.85 4200 .
|
. ™
000 ) pcdlio:
£000 + 420 -

A =661"=6"5.07= 30.42 cm?
2=350-(4+095+254+254/2) =41 24cm

30.42

T TEY B

oohs
bd

Se tiene p > p, Que portanto.

Seccion Sobre Reforzada (falla tragil).

17 1R

Aplicacion N204:

Diseriar la viga en voladizo que s& muestra en la ﬁgura.
Para el dimensionamiento de la seccién rectangular
considere una cuantia no mayor de 0.5p, se conoce

wp=1.84 t/m, w =0.75 Um, b=0.40m, f_ = 350 kg/c
2800 kg/om?, estribos de & 3/8".

Solucion:

a) Proceso lterativo:

w, =12°184+

1.6°075=341tm

i
“(Myj=3.41 i: -70.8% t—m
\
p 6000 |
:B‘I *0.85 il 2] [l it - :l-: 0.0580
My fy | 6000 +1y

i
P <0.5p, = 00200 mw=p I;V = 0.2318
g

Mu=¢f,bd? w(1-0.59 w)

me, 1=

20.89 * 105 - 0.9 * 350 * 404 * 0.2318 (1 - 0,59 * 0.2318)

d? -B28.56 = d=28.78cm

h=28.78+4+0.95+2.86/2=3516cm

i _ _ Usar:  h=40cm = d=33.62¢cm
Del diagrama de deformaciones unitarias: v 00 fo M, B 2089 = 10° S5 a2
s # $ "ot (d-af2) 08 * 2800 (0.8 * 33.62) '
e (e-¢) (¢-c) F— v
- = es - 0,003 I i Sisd
) T i 325?_.5_0_352_-_ A
L =E, € j=2x10%tcm? g <1, (tom?) 285 Ie ' ;
. d A_=27.27cm? = a=6.42 cm Es suficiente
Bl
(pr - a) Usar: 5¢N°9(5°6.42¢cm? =32.10cm?)
g=B+——+ < ljl' (1_!'(:m2]
B Enin= 4°2+2°085+5°286+4°286=
35.44<b=40cm, CONFORME
Haciendo e equilibrio C_ = T, tenemos:
0.85f ba=A, i3, reemplazanfofy b) Usando la expresion de la cuantia mecanica o
0851 ba?=6A, J,d-6A 2 —_— My=01.bd?e(1-0.59 @)
Ordenando los terminos tenemos: 20.89=0.8" 0.35 * 0.4 * 33.622 1 (1 - 0.58 )
2 = -
0.85f ba®+6A, a-6A. b,d=0 P u—
0.85°0.28 " 25a% + 6 " 30.42a -
6°30.42" 0.85°41.24=0 = p=0.021, . Ay =2858cm?
5.95a° + 182,52 a- 6398.06 = 0 Usar5 o No 9 (32.10cm?) 6 6  No 8 (30 42 cm?)
Luego:
Resolviendo a = 20.86 cm A 3210
p=—F = 2" _ - 0.0239 < 0.0250
(085" 41.24 - 20.86) 2 2 el ‘;0— Aepe
=6 — T ETT) 4 0B1/eme g, =421/cm ] J
s 2086 y p =083 C_ 08 Y50 500535 .
min f 2800
Luego: M, =A, . (d-a/2) 14 14
Prin - = 0.005
M, =30.42 % 4.08 (0.4124 - 0.2086/ 2) = 38.24 t-m 4 2W
3 Doy oeesinis CONFORME
Institute de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADG
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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Aplicacion N° 05:

Para la viga conlinua V-01 {0.25 * h} que se muesira en la
figura, se pide:

a) Dimensionar la viga considerando el momento
poazluuo mayor, p = 1%, .= 350 kg/em?, 1, = 2800 kg/
ome,

b) Disefiar por flexidn la seccidén de momento negativo
ayor.

Para el metrado de cargas considere: La seccidn de

iga de 0.25 x 0.50 m2, s/c = 400 kg/m?, Tab = 100 kg/
m*, acabado = 100 kg/m?, aligerado de 0.20m., ancho
tribulario de carga B = 4.725 m.

klald mao W 110 116

1014 rvT 116 ]-N—] 116 ﬁ] 1514

]

L 1

.

S80m 560m s60m 560m
2

g = Yuln o' cgi3862- 1373 1-m
AL Tl e I
M, =0T, bd?w(1-0.58w} oo, (1)

1 4200

y "

o =2 = pon v22E 02
i I o 0.0 350 0
En{1):
13.727105=0.9"350"25"d?* 0.12(1-0.590.12)
dZ = 1563.61 — d=39.54cm

h=30.54+4+095+254/2=4596cm
Usarh=0.50m

d=50-(4+0.95+254/2)=43.78cm

2
by, = "'_".L:o"" = ‘.:3 *613562= 1922 1- m

ICG

Aplicacion N° 06:

Para la planta que se muestra en la figura determine para
la viga V-101 lo sigulente:

a. Momentos de disefio.

b. Dimensionamiento para w = 0.18

¢. Disefar la saccién de momento maximo.

Considere: Ancho de viga b = 25cm, aligerado de 0.17cm,
acabado = 100 kg/mZ, tabiqueria = 150 kg/im?, y s/c = 300
kg/m? (Uso de oficinas).

Nola: Para el metrado del peso propio de la viga asuma
seccion de 25 x 50.

f.=280kglem?  f, = 3500 kg/cm?

0.4

a

40
e e
V=101{b x h)
| e
L 530m
Solucion:
Metrado de cargas:
Peso propioviga =0.25°050"24 = 0.30 Um
Aligerado =0.28tUm? " (4.10-0.25)= 1.081m
Acabado =0.10Um2 * 4.10 = 0.41tm
Tabiqueria =0.15tm? * 4.10 = 0.62tm
wp=241tm
Saobre carga(sic) =03¢m2"4.10 =w, = 1.23tm

Wy =1.2wp + 1.6w =4.86 Um

a. Momenlos de Diseno

116 1% 1116

I'T

d 4378
a= == —=876cm L ) Lok
.40 F30m pagm  460m 040
sqpnd
19.22 *10 2
A = -=12.91 cm
0.9 °4200 *(43.78 - 8.76/2) % - 486 ~530%- 8531-m
1 2
Ag | 1291742 ~*486 *4.95%2 - 1323 |- m
Aeads. [ SRS b B
3= 085f. b 085035 " 25 o 2
% “486 *460%= 643 t-m
Usar Ag=301"
1 2
i L =486°530°- 975 1-m
p-ts _ 37507 _ 50939 14
bd 25 *43.78
n=1.39% _.............. CONFORME -1; “486 ° 4602 - 7.351-m
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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0187280

f
=018=p-L = p= =0.0144
w=10 P i = p 3500 0.0
=0.036505 ; pq=0.75p, =0.0274
£ < Pmax
:—4 = 0.004
¥
P>P =1 = e CONFORME
min 038 'c
: = 0.c038
¥

M =of_bd®w(1-0.50 w)

2757105=0.9 280 2502 0.18 (1- 0.5 0.18)
& -10833 = d=31.02cm
B=3102+4+095+1.27=37.24cm

Usar  0.25x040m?2

e UM, =1323t-m

d=40-{4+085+254"15)=31.24¢cm
(A, en dos capas)

a=d/s

My 13.23 "108

2
== Lt 1454
® " ¢oly(09d) 0.9°3500(0.97 21.24) 14 83Em

=

gt -
PO il M M T,
0.85 (¢ b 085 "0.28 ' 25

= A;=1565¢cm? > a=921cm = A, =1577cm?
= a=928cm = Ag=15.79cm? es suficients

Usar2d1"+267/8" = 17.90 em?2
ey =0.0274

= AS; o =21.40em? »17.90cm?  CONFORME

19

Aplicacion N207:

En la viga que se muastra en la figura obtener:

a) Momenlos de disefio.

b} Dimensionamiento con gl momento maximao con
p=1%

c) DisefloparaelM, ..

s = 350 kg/em?, 1, = 2800 kg/em?
wp=41Vmy w =1.6tm

Agmmmmmmmmggmmi

f 850 m H=208m
30 0.30

Solucidn:

a) w,=1.2"41+16*1.6=748Um
Wp,=1-2"4.1=4.92¢m
M,=574"2152/2=1137tm
wyl M ¢ 1147

Ap =—H— . —V ooy - 2% 0 o4t

A= L 2 5.9

I

!
A
2416
V =R -w x =0 =9=—__-323m
x A uo 7.48

+ X2
) Mmax=Ra Xo-wy —£=3802 t-m

Luego para los momentos de disefio negativos cargamos
toda la viga con la carga uniforme w,,.

L
Ry Xo
2 2
My=wy ¥ — 7482157 1759 | o
2 2
w 6.9 1729
Rp =—H=_ 2V page s _1ied
A=y G =T8T S -2 <2330

Rg =wy L— Rp =7.4B ' 9.05 -23.30 =44.39 |
{675
Py=Ra "675 —w, "2

My=-1313t-m

) 2
"MCARAVOLADIZO =74C 5 =14.96 1-m

Institutc de la Construccién y Gerencia, ICG
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b) M,=39.021-m

ol g0y 2800 _
@=py 01 = 0.08

M, =of.bd?w(1-050w)

30.02* 105 = 0.9 * 350 * 35d% ~ 0.08 (1 - 0.59 * 0.08)
d2=5226.3 » d =68.14¢cm

h=2814+4 + 0.85 +1.27=74.36cm

Usar: 0.35x0.75m?

c) d=75-(4+0895+127)=6878cm
Uy —39021 -m = & —:

4 a=1376 = Ag - 2501cm?
—~a=6.37cm = A =2361cm?
~a=634cm = A_=23.09cm?
—a=621cm = Ag=2360cm? COMFORME

Usar Ag=501"

Aplicacién N° 08:

Para la planta que se muestra en la figura determine para
la viga V-102 lo siguiente:

a. Momentos de diseno.

b, Dimensicnamiento para una cuantia igual al 50% de
la cuantia balanceada.

c.  Disefiar la seccién de momento maximo.
Considere: Ancho de viga b= 25 cm, aligerado de
0.17 cm, acabado = 100 kg/m?, tabiqueria=120  kg/
me, y sic = 200 kg/m? (uso de vivienda).

Para el metrado del peso propio de la viga asuma seccion
de 25 55.

. = 280 kgicm?
1, = 4200 kglem?

Catumnas: (40 x 40 cm)

T T T TR T |

Solucion:

brn=274+27095+9"254=3276cm<b

Metrado de cargas.
CONFORME Pesopropioviga =0.257055°24°12 =040tm
Aligerado —028Um2°(4-0.25)*1.2 =126Um
Acabado =0.10UmZ 4" 1.2 =0.48tm
Tabiqueria =012tme* 412 =0.58 Um
Sobre carga (s/c) =0.2 tm? " 4° 16 =1.28tm
w, =400 Vm
a) Momentes de Diseno
1 . .00-525%2-689 1-m
16
; © 400 °5502=13441- m
1 v 400°575%=827 1- m
18
v 400°525° 7871 m ;
1 SIS
a * 400°575°=945% t—- m
b} p=05p,=00142
f 4200
e S Bsste =

w=p " 00142 S 0.213

ROBERTC MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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M, =¢f, bd?w (1-0.59m)

3.45*10°=09"280"25d2*0.213 (1 - 0.59 * 0.213)
d=2838cm

n=2838+4+095+1.27=346cm

Usar:  0.25°0.35m?2

c) (IM=13.441m
d=35-(4+095+1.27)=28.78cm

a=0/5=576=Ag=——

oly
=a=9.69cm = A_=14.86cm?
=a=1049cm = A =15.11cm?
= a=10.67cm = Ag=15.17 cm?
=a=1071cm = A = 1518 cm?

2
—=13.7 m
} 373 ¢

as suficiente
= Usar 281"+247/8"

3.4 Viga doblemente reforzada

Las secciones doblemente reforzadas se vuelven
necesarias cuando por limitaciones arquitecténicas, de
predimensionamiento y otras, la seccion no es capaz de
resistir el momento aplicado aungue se le provee de la
cuantia maxima permitida.

Una seccion con refuerzo en comprensién tiene una
ductilidad mayor al de una seccion simplemente reforzada,
esle comportamiento es convenienle en zonas sismicas
donde se busca una redistribucion de esfuerzos.

El refuerzo en comprensién sirve para controlar las
deflexiones puas evita el acortamiento en el tiempo.

21 1N

Ensayos de secciones ¢on retuerzo en comprensidn
muestran que se retraza el aplastamiento del concreto, la
viga no colapsara si el acero estd sujeto a refuerzo
transversal o estribos (confinamientos).

Para el andlisis empezaremos asumiendo que el refuerzo
en traccién estd en fluencia, el acero en traccitn compensa
las fuerzas de compresidn del concreto y el acero siendo
estas fuerzas: (Agy 1) y (Agp 1) respectivamente, tal como
s& muestra en la figura.

Si hacemos el equilibrio tenemos:
C¢ =Asgy f!,

0.851 ab=Ag, fy

Asyfy=Ag ly—Agy Iy
También por equilibrio tenemos:

A'g I's = Agp 'y
Luego: Agyly =Ag Ty — A% f'g
Reemplazando tenemos:
B Ag t}, A g
085 i: b

Para encontrar el momento nominal, bastara con sumar

£, IO 3-5-1':
- 0
7 i — — Cgen,fy
Ay 1 i o BEyE - (cc -
—
Eje Mewtro ;
" (c-a/2) o)
i
TaA !
I‘S ,A,
[ S | - — == 5
x
Secoon uan:mspl de wiga Diagrama do Deformacian Esfuerzos equivalentes
\Jnitaria
3.4.1 Andlisis de la seccion de Viga Doblemente Reforzada a
PRt ﬁssf '
I Cy=hg T,
I B 7 — <: [ &)
Ay A E a=pe| —I€g;
L
Eje Nautra
h (d-a'2) o)
d
3
e o e 5
. T Ti=Asn T2=As2ly

Seccidn ransversal de vigh

Diagrama de Deformacian

Unitasis

Instituto de la Construccion y Gerencia, IcG
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Para encontrar el momento nominal, bastara con sumar
los momentos producidos por los pares de fuerza,
entonces:

My = Agyly (d- ar2)+ A% I's (d-d")
Mﬂ_[As .’,—Asf's){d—a.f?}- o tg (d-d)

Empleando el diagrama de deformaciones unitarias y por
semejanza de tridangulos tenemos:

¢ 0.003 ¢c-d ; ;
re— =i = 5= 0.003 ademas:t’' = E; €
—d* fa -3¢ d'
l'szza-(C ), p-6 BP9 o) em2y
c B
s =6000 #- ”'d} (kg/ cm?)

Sifg > f, => A'gestd en fluancia, por tanto Fo=f,

3.4.2 Determinacion de la cuantia balanceada
Recordemos que la cuantia balanceada se encuentra para

ol estado en que empleza la fluencia del acero en traccion.
Haciendo el equilibrio tenemaos:

T=C _4+C
(HER

Agly=0851cbap+A’

p __ 0.00 0.003
cp 0003 . _ 0003
d 0.003 +¢ 0,003 + Ey
q_.’y_: 'y
Es 27108
o 6000 [ 6000
b~ 60004ty 0 (8000 + Iy
As _ askn&[__ﬁ'ﬂﬂ__‘ 1 Asfs
ba Ty ﬁoao.f,J bd od ly
= I's
Pp= Pp*Py
o[ 6000 A
: =Py 0.85 =% —— Yal 8
Donde: Py =P 5Iy[sn00+r,]” bd

- Cuantia Maxima.- El cédigo AC| limita la cuantia a una
zuantia maxima permisible para el disefio de vigas
doblemente reforzadas segun la siguiente expresion:

3.4.3 Disefio de Secciones Doblemente Reforzadas

Sea "M,;" el valor del momento ultime actuante en nuestra
saccmn de viga, el disefio de secciones doblemente
relorzadas se parte asumiendo un valor de cuantia para la
parte de acerc en traccion que equilibra el estuerzo da
compresidn del concreto.

As
nEl-:) Agy=py bd

Py =
Con el cual podemos calcular el valor de "a® y el valor de
M

ul-
. _A'_S‘l 1),
0851c 0

Myy=6Mny=t Agy fy (d—2/2)

Es posible que M,y sea suliciente para soportar el momento
altimo actuante, en tode caso se tendra que:

Si M, < M, entonces no necesitamos acero en
comprension

Si M, > M, entonces si necesitamos acero en comprension.

Para ol caso que necesitemos agero en comprension,
procederamos a calcular la cantidad de acero en traccion
adicional para compensar el momento ultimo remanente,
as decir:

Mya =M, - Mu1

Myz =0 Mny =0 Agy Ty (d-d)

El acero en comprension sera el que equilibra Ia fuerza de
traccién que origina A».

Agtg=Aszly

Myz =oMna =& A'g I's (6 —0)

oo My,
M eis@ - 9)
donde: Is= G@'}ET)‘ [Hcmzj

Luego el area total de acero en traccion estara por:

E 1
P=Pmay = 0750y FPIT:'
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién. y Gerencia
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3.4.4 Aplicaciones:

Analisis de secciones de viga doblemente reforzadas:

Aplicacion N201:

Para la seccidn de viga de momento negativo, que se
muestra en la figura, determine el momento confiable:

Estribo de ¢ 3/8"

T

T O g [as=sr 5
' = 420 kglem

f, =2800 kg/iom?
Mu = 7?7

040

(@] Ay =341

0.30
Solucion:

4=40-(04+095+254/2)
d=40-6.22=33.78 cm
d=6.22¢cm

a)  Asumimos que A’ esta en fluencia, ' =1,

(As - As)ly (2028-1521)28
085 b 085 042°30

) _s(g—n,u')_§{1_.s;- 0.75" 6.22) _ 1808 Y2
5 i 1.33 T

=133cm

- Fgno e:ta en fluencia
Entonces:

085K ba+ Al I'g= Agly
085 I bal +B A a—Agly a=6A5pa
0851 hal +(6 A's Ay fy]a -6 Ay pyd'= 0
0.85 * 0.42 *30a%+(6 *15.21-2028"2.8)a -

6 " 1521 " 075 " 622 =0

2

1071 a° 4+ 34,488 - 425.73=0

a%+3222-39.75=10

23 .

Aplicacién N202 :

Para la seccién de viga que se muestra en la Figura,
detarmine el momento confiable.

Estribo ¢ 1/2°
A= 2pNa7
1, = 350 kgfiem?
8 1, = 4200 kg/om?
' M, =77
As =4hNo. 1L
' o
035
Solucion:
®No.7=222cm ®MNo.10=3.18cm
A$=388cm2 A¢=7.92cm?
A'g=776cm? A, =31.68cm?

u--so-[n 1.z?+¥]_—53.14 em

d'=4+127 +%:5.33 cm

My =¢ My +o an

a
M= Agg ’r[d‘ -2-]+ Agy ly (d-0)

a) SiAgestdenfluencia; Agyf, =(Ag-Ag)f,

_ Agly  (3168-776)a2

= = = 365 cm
085f. b 0B85 " 035 35

a _ 865

ﬂ- 080 = 1206 ¢m
1

e =

€ = 0.003 fc-d) _ 0.003 (12.06 - 6.38) .
¢ 12.06

fs=Eg€y=2 " 108 €g=2805.87kg/om? < 1y = 4200kg/cm?

» f's no estd en fluencia

a=49cm
g = B—{w =0.29 | fem? <ty =28 Ih:rn2 Luego:
' Agly - Ag 1! vap .
Mo=(As ty—A's 1) (@ ar2)+ A5 I (d - d) =S8 31-32 s;;zu ;;'?_5352'33 =10.67 cm
851 : :
Mp=(20.28"2.8 - 15.21" n.zgj[o.aan = 9'2‘-‘--9 ]+
c=i:£= 13.34 cm
15.21 * 0.20 (0.3378 — 0.0622) By 080
Uparirgel=n oogl=9)_ (334-638) . o
My =#Mp =15861-m 5= - = 1338 =3, cm
Instituto de la Construccién y Gerencla, ICG CONCRETO ARMADO
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con  a=10.45¢em = c=13.06cm = t'5=3.07 tim?
conforme

Mn=(Ag ty~ Al l's)[d - g-]* A'g T (d- )

My =(31.68 "4.2 - 7.76 " 3.07)[0,5314 oD )4

7.76°3.07 (0.5314 — 0.0638)
Mp=63481 -m

My=6M,=57.131-m

b)  Alternativamente si A'_ ne esta en fluencia:
Por equilibrio:C=T

SRR AR S ————— {1

-q"'
€ - 0.003 =)

- dl};ﬁ (i‘ul}
]

is=EgE5=6 =

() en(1):
0851 ba’+A 6a-A 60, d=Af a
(0.851, b)a’ +(EA;-A f)a-6, 0" Ay=0

(0857 0.35735)a2+ (6~7.76-3168"4.2)a-6-08"6.38
“7.76=0

10.41a°-8650a-237.64=0
a2-831a-2283=0
a=-1049cm=>c=13.11cm

fo= 8!13”__62§l =308 1/em?
§ 13.11 '

s a). .. ;
Mo=(As ty- uﬁrsj[c-5]+ Ag I's (- )

M,={3168"42-776" 3,08){0.5314 - D.TFHB] +

2
7,76 *5.08 {2.5314 - 0.0638)

M, =63.46t-m

M,=06M,=57.11t-m

ICG

Aplicacion N203:

Para la viga que se muestra en la figura, disenar la seccion
de momento maximo considerando gque esia ubicada en
zona de alto riesgo sismico y la seccion es rectangular: b
=250 cm, h = 50 em; .= 210 kglem? , 1, = 4200 kglem?,
ostribo ¢ 3/87 wp =2.6Um, w =1.41m.

W
o
L T O T T T T T L T LT LT
P—_ ___'.'
700m
Solucidn:
2
=
* o2 7

Wy=12"Wp+16 W =1.2"26716"14=536Vm

-2 2
( }Mumax- ‘I'_'"—-‘--3ﬁ':--2- =2189t-m
My . 2189 - 10°

A B L :
ST ogfy'08°d 0.9 4200 09" 41.24

As =1560 cmd

d=50-(4+095+254+1.27)=41.24cm

byn=2"4+3°2.54 +1.91 +3°254=2515cm

Usar: Asen 2 capas
P, =0.02125

As 1560

= = 0.01513
bd 25 *° 41.24

P

ZONa SiSMICa: Prpa =0.5" P, =00106 <p

- Senecesita A'g

2
py= 00106 = Ag = p bd = 1093 cm
Al
—a=—"Y _4023cm
085°_"b

Myr= 6hAst” ‘v'(“ —%J - 1491 1-m

Myz=My— My;=2189 —14.91-6.981-m

d'= [4+0.95+ 2—:,?4J—- 622

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.(TVIL

ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

ICG

M
E—— e —— 2
A - 7 5.27 cm

4017(2028cm?) 6 261" +2 ¢ 7/8"(17.90cm?)

o Ag= Agy+ Ag,= 16.20 cm?

¥y= e‘(:'”-s'('g'-'--1-' §'?]= 2.921/¢m?
| = 1211
& 1029
== =12.11cm
| 8 o085
My2 2
= ——Ne . -758
et (d-a) o

Usar 101" +1¢7/8"(8.95cm?)

3.5 Vigasde seccién Ty L

Las recomendaciones dadas para la anchura eficaz "b" en
& codigo ACI 318-05 son:

- Seccion T: Losa y Viga Interior

Ly 4
g - b= by+ 16 hy
«_" 1' T“f
— £
(5i1 t5i)
- b =by +—-2—
—— s
A b ::I_'_T_‘
| 4
= # o
=Bhy Py =By

Seccidn ransversal deviga T
- Seccion L: Losa y Viga Perimetral
i b
—

: | 7
]l_[-h' osby 112y
| ] "
bsbh :

h ! ‘2

Ln

b< —

el +12

e
Seccain ;van:vcrsal de viga L
-Viga T aislada
1 b I
o - .
I
|
h
g
Ay =
—————p——
<dhg By <dhy
Secoon ransversal de viga

25

Donde:

L, = Luzlibredelaviga.

5 = Separacion libre entre vigas.

b, = Anchodel alma de la viga.

b = Anchodelala.

hy = Espesor del patin.
Ademas:

[ = Profundidad del eje neutro.

a = Profundidad del blogue rectangular en
compransion.

3.5.1 Anadlisis de vigas de secciones Ty L
Tenemos tres casos:

1- Sic < hy, entonces la viga se analizara como una
seccion rectangular de ancho “b", es decir;

My =M, =6Ast, (d-a/2)

Asly

donde, =Gy

2- Siacxhy, entonces la viga se analizara como una
seccion rectangular de ancho "b", igual que el caso 1

3.-  Sia=h,, el andlisis es como sigue:

______
I.:. - S Gy =085Tob,a
al oo S - - - 1

d

' ' (d -aiZ)

1 :__._Ag.;' Ty=Agqly
A e

" +
-" -4 Cop #(b - by, dhy " 0857

: (d <)
DA
Lo . T2*Asaly

De la figura tonemos:

My =Agq by (d-2/2) + Agpt, (d -y /2)
Fdemas: Ag=Ag - Aoy
Del primer estado tenemos:

=T
Gcl" 1

0.85f; ab,, = A, f,

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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_ Aaly

T I b , reemplazando el valor de Ag, tenemos:

_(As=As) by
T 0851 by

Del segundo estado tenemos:
Cea=Asafy

085 hy(b-by,)=Agf,
0.85 17 hy(b-by)

fy
Finalmente el valor del momento nominal estara dado por:

Asz

Mn=(As - Asp)ty (- a/2)+ Agp fy (d=hy/2)

3.5.2 Determinacion de la cuantia balanceada
Recordemos que la cuantia balanceada se encuentra para
al estado en que empieza |a fluencia del acero en traccion.
Haciendo el equilibrio tenemos:

T=GCey+Ce2

Asfy.-_o.an‘cbwab-i-Assz

ay=p, | 8900
®="1| 8000 +1y

Asg

i
=0.85-E1
bd Iy “'331[

5000 ]d. 1, Asp

6000 + fy bd  bd

A
Si definimos: Py = ﬁ , entonces:
w

As
Caso 1: Silacuantia la definimos como p=uwﬂ . entonces:
Py =Pp * P2

A
Caso2: Silacuantiala definimos como P= 2, entonces:

= b
Py ={Pp *P2) -

_ r{,f 6000
Pp =P1035 1| So00 +7 ]
Donde; ¥\ ¥

ICG

Cuantia Maxima.- Elcddigo ACI 318-05 limita lacuantia
de vigas T a lo siguiente:

= =
PE Ppay = 0750y

A, minimo .- Para el caso que se encuentre al ala en
comprension, se tomaré el valor mayor de las dos siguientes
axpresiones:

14

e
Asmin = 1 b, Asmin = 0.8 -5 bd
y

¥

Donde f; y f, estdn en kg/iem?Z.
Para el caso que se encuentre €l ala en traccién, se tomara
el valor mayor de las dos siguientes expresiones:

14 J
Agmin=7—bd. Asminﬁﬂ-ujtg bd
¥ ¥

y no siendo mayor a:
i
Agmin=186 L& byd
by
3.5.3 Aplicaciones:
Andlisis de Secciones Ty L
AplicacionN®01:
(Andlisis de una seccién "T"). Calcular el momento

confiable de diseno de la seccién "T" que se muestra enla
figura, considere:

a) Ag=401"
b) A ;=4¢No. 10
a.75
] | |Iu.0?
0.45 Des” .= 280 |'<gr't:4'n?2
J - f, = 4200 kg/cm
—
0Z5
Solucion:
a) Ay =40 1"
As _ 87507 _ 400748

o= Ay _ ATS0N
7 5d T 75 v 3624
d =45 - {4+ 0.95 + 2.54 + 1.27) = 36.24 cm

ffe
fnin= 0.8 "1—" = 0.00219
¥
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= — = 0.0033

p= 000746 > Prin

by b
Pmax =075 0 5y 49y

donde:
5, =0.0283 (1'g =280, fy = 4200)
Agt 19,83
5 =——=—————=002189
Dy,d 2573624
ki 085 I'cfb— by )y
! f
Y
0.85 "0.28 (75 - 25)7
A = A5 =2507 o ngimd

118 4.2

.25
Pray =075 E({’ D283 + 0.02189) =0.01255

p=0.00746 <Poa o-conforme
considerando que actia como seccién rectangular;

Ag fy 20.28 "4.2
“0851.b 08502875 S 1M

a
a=477 ¢cm <hy=T7.0em .. usar seccion rectangular

f a’
““_‘ba'sl!".‘d"g'

A

0477
My=109 "2028" 4.2 (0_3524 =] 02 ]

M, =25.95t-m

b) Ag=4é¢No.10=4"7.92=3168cm?

A 3168
.- .
P=bd “75-3560 O 187

d=45-(4~095+3.18 + 1.27) = 35.60 cm
p=0.01187 > py, = 0.0033
p=0.01187 < oy =0.012556 . conforme

Considerando que actia como seccién reclangular:

Ag ly 31.68° 4.2
i e e =74
0851 b 0.85°0.28° 75 £
a=745cm>h;=7.Ccm - seccidn "T"

conforme

27

085 f'c(b- by)hy

r P 1983cm?

donde Inl5f=
y

Agy =Ag - Ay =131.68-18.83=11.85cm?

Aeqf 1 -
sty . MIBS7 42 _ gu cw
085 ['gb, 085 028°026
M,= 08" 11.35[_4.2}[0.356— °$9\!+

0.9°19.83 * 4.2 (o.asa -°'—2W-]

My =38141-m

Aplicacion N¢02:

Disenar la seccion T, gue se muestra en la figura, para un
momento actuante, (*JM, = 88.2 -m. La luz libre de la viga
esde 4 60 m, el espaciamiento libre entre vigas es de 3.00
m. espesor de la losa maciza es de 10 cm, f ', = 210 ka/
cmé, f,=4200 kg/cm?2, estribo ¢ 3/8".

I VA T

'
300 035 300 035

Solucion: [ / 1I""

4,
gL_“:.E =115 m
“ & ]

bsby +5,=035+30=335m o
b=16" hy+by =17 D104+035=195m
Usar: b=115m

b

Considerando gue actua comao seccion ractangular:

d=60-(4+0.95+3.18 + 1.27) = 50.6 cm (2 capas)
& No.10:0=3.18cm, At = 7.92 cm?

con
a=—=1012 em

M ga.z * 10°
Asr___‘é___ i =

ay .. ' a
M}.{.d-éJ 0.0 42{}0[50.6 - EJ

A,=6124em? = a=1048cm
L a=10zsm = seccion ~T"

Disefio como seccion “T™ A=Al + Ay

M=M;+M donde:
a) hy _ 085 *fle'b—by)hy 085 0210135 - 35)10
My=0Ags fy (d_é']'-"@p'ﬂ fy(d—z—) Agt= c » w _ T
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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= Ag=340 |:|1'|2

N WL W e 1 L
Muz_gﬂ.spf’,kd—z —0.9734.07 42 °| 0.506 2
Mu2 = 5B.611-m
My =M, -M;o =88.2-58.61=29.59t-m

&

il?-:—#10.'|2 cm = Agi=17.19cm® = a=11.56cm

a=12cm = A, =17.56cm? = a=11.80cm conforme
- Ag=Agqy+Agp=17.56 + 34.0=51.56 cm?
Usar: 46 No. 10 + 40 1" = 31.68 + 20,28 = 51,96 cm?

Varificacion de cuantias:

Pmax= 075" b_bt.{r’b +pf)

donde. p,=0.0213 (f'; = 210; 1, = 4200 kg/em?)

Aot _ 34

= — =0.01819
Pl = byd 35506 °

35
=075 —— (o0 0191
Pray = 075 e (0.0213 + 0.01919)

I 0.009242

Ag 51.96

o8 115° 506 =0.008929

Pp=

y
P Pmax | |
¢ . 88 conforme

P fmin |

Verificacion del ancho requerido:

By min=2"442°085+2°3.18+2°2.54+273.18+254

By, min = 30.24 crn < by, = 35 cm conforme

Ol |24n0 104241
24No 10+241°

DO <~
DO

i

HOO

f]

1
H

2.

("

18

=

18

ICG

A
Iy -
© 00 S 4oNo.8
4 ¢ No. 10

3.6 Longitud de Desarrollo a Tensién

Aplicacion:

La figura que se muestra, presenta una union viga-columna
en un portico continuo de un edificio con base en el analisis
dae pértico, el acero negativo requerido en el extremo de la
viga 18.71 cm?, se utilizan 2¢ Va8 que proporciona un
Ag=20.12cm?. Las dimensiones de la viga son b = 25 cm
d=45 cm y h=52 cm. El disefio incluira estribos N° 3 espaciados
de 10 em a 7.5 cm, seguidos por un espaciamiento constante
de 12.5 cmen la zona de apoyo, con un recubrimiento libre de
4 cm. Se utilizara concreto de densidad normal con f =280
kg/cm? y refuerzo ly:4200 kg/cm?,

Determine la distancia minima Id para la cual las barras
negativas pueden interrumpirse, con base en ol dasarrollo
del area de acero requerida en la cara de la columna:

La longitud de anclaje del acero en tension esta dada por:

dy fy oy

354 \r{'-; [c_+ Ksr ] (ACI-Ec{12-1))
dy

o : Factor de ubicacién de la barra

B : Factor de tratamiento superficial del acero

v : Factor de diametro de la barra

A : Factor de agregado ligero

¢ : Recubrimiento o espaciamiento d la barra entre gjes,
el que sea menor

K, @ Indice d refuerzo transversal

En la Expresién (3-3), el término (¢ + K,) / dy, no se tomara
mayor que 2.5. En cualquier caso, la longitud de anclaje en
tension no serd menor que 30 cm

Los valores de los diversos factores que intervienen an la
ecuacién (3-3) para diversas condiciones se presentan en
la Tabla 3.1 (ACI - 12.2.4).

Es conveniente efectuar algunas aclaracioness en tomo a
la Tabla 3.1. En primer lugar, se denominan varillas
superiores a aquéllas que se ubican d modo que tienen
por o menas 30 cm. de concreto fresco debaijo ded ellas y
que, por lo fanto, tienen mas burbujas de aire redondeado
la varilla. En estos casos, la adherencia acero-concreto,
se ve reducida por lo que el factor de ubicacion del refuerzo
es mayor que la unidad. En segundo lugar, el producto de
los primeros factores no debe exceder 1.7.

a
Bmin=2°4+2°0.95+473.18+3"3.18
bpin =32.16cm < b, =35cm  conforme
ROBERTO MORALES MORALES
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Factor Descripcién de las condiciones Valor
Ubicacion de la barra Varillas superiores 1.3
o Otras varillas 1.0
Tratamiento supericial Varillas o alambres con recubnmiento epoxico y
del acero recubrimiente menor que 3dy y espaciamiento libre
B menor que Gdy 1.5
Otras varillas o alambres con recubrimiento
epoxico 1.2
Varillas sin recubrimiento epdxico 1.0
Diametro de la bamra Alambres y varillas menores ala # 6 08
¥ Varillas iguales y mayores a la & 7 1.0
Agregado ligero Congcreto con agregada ligero 1.3
Tl Caoncreto con agregado ligero y f especificado 0
Concreto con agregado convencional 177 J’: Mgy 21.0
1.0

TABLA 3.1 Factores que intervienen en la expresion {3-3}

n @ Nomero de barras ancladas o empalmadas a lo largo

del plano d deslizamiento.

El término ¢ de la expresion (3.1) serd igual a la distancia
del centro de la varilla a la superficle de concreto mas
cercana o a la mitad de la distancia centro a centro de las
varillas o alambres desarrollados, la gue sea menor.

El indice d refuerzo transversal sera evaluado con la
siguiente expresion

Ky =lr
105.6sn

donde:

Ay, Area de refuerzo transversal en una longitud igual a s.

fyr * Limite elastio del refuerza transversal

s : Espaciamionto maximo del refuerzo transversal a lo
largo de 1.

Para simplificar el disefio, el codigo permite considerar
nulo el indice de refurzo transversal aunque los estribos
estan presantes.

Para situaciones particulares que se presentan
comunmente en el diseno, el cddigo ACI propon como
alternaliva, expresiones mas sencillas para evaluar la
longitud de anclaje en tension {ACI-12.2 2} las cuales se
presentan en Tabla 3.2

Si en las férmulas anteriores reemplazamos los valores
normales paraa =1, =1y A = 1 obtendremes; para "r =
2400 kg/cm?

TABLA 3.3 Expresiones para evaluar la longitud de anclaje en situaciones especificas

Alambres, varillas #6 y menores o
alambre corrugado

Varillas #7 y mayores

Espaciamiento libre entre varillas
desarrolladas o empalmadas no
menor que ds. recubrimiento mayor
cigual que dy y estribos superiores
al minimo a fo largote g o
espaciamiento libre entre varilla
desarroliadas o empalmadas no
menor que 2d, v recubrimiento

mayor o igual que d,.

TS L

fy (:I:_L'u?. fy apd

Otros casos

a.424f.

fy api

1, apd
Ig -—ﬁ" dp
3.54ic F
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TABLAN1 fe=210 f'c= 280 fe=1350
Alambres, varnilas #sl Varillas |Alambres, varillas #6| Varillas |Alambres, varillas #6] Varillas
y menores o alambrel  #7Yy [y menoces o alam #7y [y menores o alambs Wiy
corrugado mayores oo mayoras corrugado mayores
Espaciamiento libre entre
varillas desarrolladas o
empalmadas > dy .
recubrimiento libre 2 de Y
asiribos no menor que el " _ - = =4 -
espacificadn por el codigo ly = 44 dy Ly = 55dy lg = 38dy Ly = 47 dy L=344d, o= 424d,
alolargodelso
espaciamiento htve entre
varilia desarroliada o
empalmada > 2 dy.
Otros casos le=66dy le = 82 dy lg =57 dy Ly = 71 d ls=51ds = 634 <y

{a} Utilizando las ecuaciones simplificadas de la tabla
31

(b) Utilizando |a tabla 3.2-A

{c) Utilizando |a ecuacion basica 2.3

v 91 14" Empaime de
e s _lg golumna

]

= |
i KR
} / | 025

SR -F -

{

Esiribos [14 38

uad

b o1 A
T — 0.05
Estnibos [o 3@° Libres

Figura: Despiece de las barras enuna unidn viga — columna,
para los ejemplos de longitud de desarrolio de las barras.

Solucién:

a) Al revisar el espaciamiento lateral de las barras ¢1 3/
8" se encuentra que |a distancia libre entre barras es,

Sjipre= 25 -2 (4+0.953 + 3.492)=8.11¢cm
Sjipre=8-11 cm ¢ 2.32 db didmetros de barra)

£l recubrimionto libre de las barras ¢138", hasta la cara
lateral de la viga es: 4,0 + 0.953 = 4.953 cm o 1.42 d,
diametros de barra y aquella hasta la parte superior de la

viga es: = (52-45) - 3.492/2 = 5.254 cm o 1.5 diametros de
barra. Las ecuaciones cumplen las rastricciones

establecidas en la segunda fila de la tabla 5.1, Entonces,
para las barras superiores no recubiertas y utilizando
concreto de dimensionas normal, se tienen los valores de:

g tyoBr g fyap

d 2001 G 5314I¢

f'_en SI f. = Kgiem? ,
Condicién:

Espaciamiento libre de barras que se desarrollan o
empalman a > 2db y recubrimiento libre = db

lg_4200%1.3°1.0"1.0 o o 65

dy 5.31J280

¥ la longitud de desarrollo es:

lq=6273.492/100 = 2.165
= ly=217m

Este valor puede reducirse por la relacion del acero
requerido a aquel suministrado, de manera que la longitud
de desarrollo final es:

1871
20.12
'd =20m

2.165" =2.01m

b) Allemativamente, a partir de la parte inferior de la tabla
3.2-A, l4/dy, = 47. La longitud requerida hasta d punto
de corte es:

3.492,1871 |

e s 2 —153m=2lg1.5m |
00 2042 oMl |

lg=47"

¢) Se utilizard ahora la ecuacién mas precisa (3.1 ). El
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despiazamiento de centro a centro dentro de las barras
# 38 es: = 25-2 (4 + 0.953+3.492/2) = 11.60 cm la
mtad de lo cual es 5.80 cm?.

sscubnmiento lateral hasta el centro de |a barra es
$53 + 3.492/2 = 6.70 cm y al recubrimiento superior
= 7 0com. La mas pequenia de estas tres controia y c=5.80
Ei fracturamiento potencial ocurriria en el plano
de las barras, en el calculo de Ay, se utilizara dos
el drea de la barra de los estribos. Con base en los
& 3/8"espaciados a 12.5 cm:

Ay f Ayt
Tyt oKy = tr 'yt
1500sn 105.6sn

_(0.71°2)" 4200

=l =) Y o oeem
10561252 ¥
c-Ky 5.80+2.26
M g0 gy 3FTERN_ aqcns
T CONFORME

Esta valor s menor que el valor limite de 2.5. Entonces, a
partir de la ecuacion (3.1)

8 3 N e g 1y apmi
% 40 nffc (n";“_tr_] d 354 g (nc*Ktr\l
\ ) L 4 i
; 5 - :
LIS WU BT T
4 354 280 2.31
y la longitud de desarrollo es:
3.492, 1871
g =40" ——— 30
d 100 2012 10m

Enlugar de 2.0 m ya determinado claramente la utilizacion
de la ecuacidn mas precisa 3.1 permite una reduccién
considerable de la longitud de desarrollo. Aunque su uso
axige mucho mas tiempo y esluerzo, esta queda justificada
muchas veces en |la estruclura.

3.7 Desarrollo de Barras con Ganchos
Sometidas a Tension

Con referancia a la unién viga - columna ilustrada en la
figura antericr, las barras negativas ¢ 1 3/8" deben extender-
se dentro de la columna y terminan en un gancho estandar
a 90°, mantenienda una distancia libre de 5 cm hasta la
cara externa de la columna. El ancho de la viga es 40 cm.
Determine la longitud minima que debe empotrarse el
gancho desde la cara de la columna y especifigua los

31 .

0. 0?54|3ll

Igh 2 —=
Ve
donde: [} = 1.2 para barra con refuerzo y A = 1.3 para
agregados livianos. Paraotroscasos B=1y A=1

'dn=1200\?75 o lgh= 31sn-j':f’=
c

[+

TABLA 3.5 Factores que afectan la longitud de anclaje de
ganchos estandar

.}Qm-‘ﬂ'hummnw e, 0 NN 4 8 1 cu o7
e Que B5 y gancios 8 900

cad-muu dlm- e B L)

garchn mayar gua 8 om -

¥) Pars genctos o0 DOY B SATEE QUSES 0 MARSPES 2 B 1Y BASAITRALL £oA o8
et

i O s rare

POPOrEICULSTS. 8 10 BAE S£A 3 5 3 O 4 000 K MG 58 g S0 &l
PRt st UBCACD & « 70 08 U CAFN G QANCNG O GO LGS ko
| awmarmoons. Ta a0 arga o ganche

€ Fara ganchcs de 100° on baras 4 11 0 okncems oon estos papiecs ch

Culare 3 by Derts @ ot o g0 de e ¥ BSpEESOS 38 5 Tt Con ol

prenesr esrbo 2 2 de & = 35 ——— o
e T Ll [N Ny

ey iagutids

T

o) fetnum o oo e Wpery | S }
M Gianchos Sabricanos o A0em O | it Sy | 12 |
- Anpp=318 3492/ Jza =66.36 = 86 cm.

En este caso, el recubrimiento lateral para las barras &
138" sobrepasa los 6.35 y el recubrimiento mas alla de la
barra doblada es adecuado, de manera que puede
aplicarse un factor de modificacién de 0.8. El dnico factor
adicional aplicable es el correspondienta a refuerzo en exceso
que resulla igual a 0.93. De acuerdo con esto la longitud de
desarrollo minima para las barras con gancho es:

-+ Iy, =66"0.8"0.93=42.97 = 43cm == |y, =43cm

Con una distancia disponible de: 52-5 =47 cm la longitud
requerida esta dentro de ia columna. El gancho debe
doblarse con un digmetro minimo 8 db = 8°3.492 = 27 .94 cm.
Se especifica entonces un radio de doblamiento de 14 em.

La barra continuara en la direccion vertical con una longitud
de12d;,=12°3492=41.90 - 12d,=42cm, 0sea, 042
m mas alla del final del doblez.

3.8 Longitud de Desarrollo a Flexién

Determine las longitudes de las barras superiores para el
tramo exterior de la viga continua que se muaestra debajo.
El concreto es de poco peso normal y las barras son de
Grado 60. La carga de gravedad factorizada total esta

detalles de! gancho. uniformemente distribuida en la viga con w, = 9.0 t/m
(incluye el peso de la viga)
Solucion:
fo =280kg/cm?
La longitud de desarrolio basica para las barras con gancho, f, =4200kg/cm?
medida a lo largo de la barra desde la seccidn critica hasta |§' =40 cm
la cara mas alejada del gancho vertical, esta determinada h =55cm
por la ecuacion(5.5)
Recubrimiento del concreto = 4 cm
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
UCM-MOQUFGUA

Patricia A.CANG.CIVIL



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA
I 32
Calurna CTolumna
Ene_t_:nr |r|1m;|or
e Sy _.\_q‘\.
w,_=otim
HEPIRRTANE

| |,=75m G

——t -

Elevacion de |la Viga
3.9 Calculos y Discusiones

3.9.1 Diseno preliminar para el momento y
refuerzo por corte.

a  Sa usa el analisis aproximado para el momenta y

COME e i (8.3.3 de ACI 38-05)

Ubicacitn Momentos Factorizados y Cortantes
Cara interior 2 v r2
del apoyo _Mu:wulf' 79_311_31_54t m
exterior 16 16
Tramo 2 apal
exterior + N[lln_w_ulﬂ_:g__.?.'_s_ =_—36.16t—m
positiva 14 14
Cara 2 geyp2
axterior - My = Wuln 97757 _ 5583 t-m
del primer 10 10
apoyo interior
Cara exterior -
detprimer. |Vistasdul o q95-9°78_ 551 ¢

| apoyo interior 2 2

b, Determine el refuerzo a flexion requerido usando el
procedimiento de la parte 9 de esta publicacion con 4
cm ge recubrimiento, estribos $1/2* y barras a flexion
ded11/8 00114 d 55— (4+1.27 + 3.226/2) =
48.216d = 48.2cm

M, A, requerido Barras A propofoonack)
- 3184 t-m 19.02 em? 4317 20.24 cm?
36.16 1 = 22.08 cm? Po1T+ 291 1/E" 23.02 cm?
5063t -m 32 87 cm? 481 1/4 32.76"em3*
4T A s T
J"" FrEpT ‘
L

FIRE N
¢ L

i
| 281 |

PR |
[oeme Uy
441" a1 "
= Recubrmignto
W 4 om
=
| /,?‘;?11 251"
- ——
K 201'{9\\ [ g‘ N
bd b ¢ 4
. £
SECCION A SECCION B

C. Determinacion del refuerzo de Corte Requerido:

V,, auna distancia “d” de la cara del apoyo.
V,=38.81-(9.0) x0.482 = 34.471

oV, =5(0.53 i bd) $=075

482 oot

4 TR
= 0.534/280°40"
w,:_nzst 0

Con: Spax=®2 —+ Spax=482/2= 241 cm

Prabando con ¢ 1/2° @ 0.24 de esparcimiento
oAy fyd
OVg=—"
s
_ 075" (2°1.27)°4200%482

-16.071
24-10°

3 9V
GV =V +oV,
— 4V, =1282+16.07 =28.801 « V =3447t _NO!
Sea: S=020m
0.75"(2°1.27)" 42007 48.2
20-10°

GV,=1282719.13=32.251 <V, =34.471...NOI

6Ve =19.431

Sea:S=0.156m
_0.75°(2°1.27)" 42007 48.2

oV 5 "~ = 25711
15=10
&V, =12.82+42571=38531>V,34471...... oKl
Distancia del apoyo donde no se reguieren estribos:
oV,
Vo <5+
S, <1282 g a1t/ v,=38.81-9x

3881=-9x=641 » x=3.60m

- Usar estribos ¢1/2 @0.20 (en todo el tramo)

ROBERTO MORALES MOR ICG, Instituto de la Construceién y Gerencia
Pedidos a: pat_pv_pca_i1
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392 Longitudes de barra para el refuerzo
inferior:

a  Numero de barras requeridas a ser extendidas en los
apayos

1/4 de {+As) debe extendaerse por lo menos 15 cm.
Dentro de los apoyos. Con una barra longitudinal
requerida en cada esquina de los estribos (12.130.3
ACI), por lo menos deben extenderse 2 barras de
longitud contionua:

Exlandar2 ¢ 1" on toda la longitud del tramo (mas de
15 cm en los apoyos) y cortar las 2 ¢ 1 1/8"de| tramo.

- Determinacion de la ubicacion del corte paralas 2 ¢ 1
1/8" y verificacion de los otros requisitos de desarrolio

El cortante y el diagrama de momento para la
condicion de carga que causa al maximo momaeanto
factorizado positiva se muestra debajo.

—_— . W, =aum
CHTTITTTTT
3184
v
)=V-9%=0 — x=V9 .. 1]
%) =V'x-31.64-45x .. .. (1
De=to:
= Mmax = 3616t -m (yen ()

v \r2
¥ — -31864-45| — [=36.16 - V=34931
9 81

V=34083t — x=388m
3463

DFC (1)
2548

+

J_ 388 m : r

sy

3164
DMF {t-m)

22.79
L 2835 , 2835
-\ . i/
I’_ J_\ 567 /[
1.08 r \‘\i/ 078
36.16

Como se muestra, las 2 ¢ 1" se extienden en toda la longitud
del tramo mas de 15 cm dentro de los apoyos.

33 m

M(x) =34.93 % -31.64-45x% =0
~» Xy=105myX,=672m

La porcion de momento positive del diagrama Mu se
muestra debajo a una escala mas grande, incluso el
momento resistente de disefio ¢ M, positive para A total.
201"y 261 1/8" ypara2 ¢ 1" separadamente; y las
dimensionas necesarias, Para2¢1°y2¢11/8" ¢ M, =
37.51 t-m

Para24 1", 0 M, =17.581-m

0.7
|
251
e -
|
d:12;¥|
fo— M, = 1788
| @ ;paraZo'l'
beT
M, # 36.1
= M, = 3751 para
._@_.i *Ae 1538 fum
700 ‘ 7.%4_.
T T
241 24 18 7
o b 015 (AL T 8
- g 1 o
lo 38§ 0 540 200 105
7.50 J

Las 2 ¢ 1 1/8 se cortardn tentativamente a 1.35my 1.05m
de los apoyos oxterior e interiores respectivamenta.

La ubicacion del corte lentativo son determinados como
sigue;

Las dimensiones (1) y (2) debe serel mayorde d o 12 [+
d=482cm

12d, =12 *(2.865)=34.38cm

at e

. d=4d82cm  (se eliga el mayor)

Las dimensiones (3) ¥ (4) deben ser iguales o mayores de
Id.

Dentro de la longitud de desarrolio Iy, solo se estdn
desarrollandose las 2 $17

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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{Las 2 ¢ 1 1/8" se desarrolian en la longitud de 2.52m)

El desarrollo de las barras de la esquina ¢ 17
]d =47 dh

=3 Ig=47"(254)=119.38cm=1.18m

DIMENSION (3)2.0m
DIMENSION (4)1.74m = [y=1.18m

> lg=1.49M e CONFORME
CONFORME

Verificacién de la longitud de desarrollo requerida |y para 2
1 1/8".

NOTA: que las barras 2 ¢ 1 “sa desarrollan en la longitud de
1.22 m de la barra extrerna.

ESPACIAMIENTOLIBRE ENTRE2 ¢ 1 1/8:

[40-2(4) -2(0.953) -2(2.54)-2(2.865)) /3 = 6.428 cm = 16.43cm
=224d,

Para barras & 1 1/8", Iy = 48 dy,

» ly=48(2.866)/100=1.38m
g=1.38M <2.52M .ccoviiciimrinns CONFORME

Para barras ¢ 17, se verificara lor requisitos de desarrollo
de los puntos de inflexion (P1):
{12.11.3 de AC| 318-02)

My
lgs—1+
9=Y, la
Para barras 2 417

an_b.P =19.531-m , a la izquierda del punto de

inflexién Pl:
V, = 34.93-9(1.05)=25.481

La=elmayorde 12d,o0d
12d, =12 (2.54) = 30.4B¢cm
D =48.2cm (GOBIERNA)

lg< 1253 0482 = 1.25m
25.48
Parabarras §17, Iy = 1.22 < 1.28 m ......... CONFORME

A la derecha del punto de inflexién Pl V, = 25.55 & por
inspeccion Pl V, =25.55 L y por inspeccion las barras 01"
también cumpilen.

Con ambos puntos tentativos de corte ubicados en una
zona de tensién por flexién, debe satistacer una de las tres
condiciones de (12.10.5 - ACI 318-05)

A la lzquierda del Punto de Corre (1.35m del apoyo):

V,=34.93-9(1.35)= 22781
9V, =36.38t(EstribosenU ¢ 1/2"@ 0.20)

2/3 (36.38) = 24,251 > 22.781.....12.10.5.1 (del cédigo ACI)
Para los propositos ilustrativos, se determinaba si la
condicién de 12.10.5.3 del codigo ACI 318-05 es lambién
satisfecho:
Sea x= 1.35 del apoyo
Mix.1 35y = 34.93 (1.35) — 31.64 - 4.5(1.35)* = 7.31 t-m

= M,=7.31tma1.35delapyo
As requerido = 4.09 cm?
Para2 6 1", As proporcionade = 10.12 cm?

10.12cm2>2(4.09) = BABCME oo Ok!

Por consiguiente, 12.10.5.3 ACI es también satistecho para
la ubicacion del corte.

A la derecha del punto de Corte (1,05 m del Apoyo)
Vu =32.57 -9(0.7B) = 25.551

§(¢ V) -24.25t> 2555t . CONFORME

RESUMEN:

Las ubicaciones en los cortes tentativos para las barras
inferiores reanen todos los requisitos de desarrollo del
cddigo.

Las2 &1 1/8% " (2.52+2.51)=5.03 - 5.0m tendrian que ser
opuestos antisimétricamente dentro del tramo. Para
asegurar la colocacion apropiada de las barras ¢ 118", seria
prudante especificar una longitud de (2.835 + 2.835 = 567
m) para la colocacion de la barra simétricamente dentre
del ramo, es decir 1.05 de cada apoyo.

Los extremos de las barras coradas serian entonces o
cerca de los puntos de inflexion, asi. aliminando la
necesidad de satisfacer las condiciones de 10.10.5 ACI
cuando las barras se terminan en una zona de tension. La
disposicion do la barra recomendada se musstra al final
del ejemplo.

3.9.2 Longitudes de la barra para el refuerzo
superior:

El cortante y el diagrama de momento para la condicion de
carga que causa el maximo momento factorizado negativo
se muesira debajo.

La porcién del momento negativo del diagrama M, se
muestra debajo a una escala grande incluso del momento
negativo del diagrama M, se muestra debajo a una escala
grande incluso el momento resistente de disefio oM, para
se muestra debajo.

ROBERTG MORALES MORALES
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debajo.

del momento negativo, del diagrama M, se
debajo a una escala grande incluso del momento
del diagrama Mu se muestra debajo a una escala
mn¢luso ol momanto resistente de diseno ¢M, para
wotal negativo del apoyo (461 del apoyo exterior y 4 ¢114°
apoyo interior) y 2 114" para el apoyo interno; y las
ones necesarias.

491" @M =33.45tm
4olu" 1 $M, =50.71t-m
291" 1 &M, =27.601-m

‘254 Requisitos de desarrollo para 4 ¢ 1" para el
apoyo exterior

& NUMERO DE BARRAS REQUERIDAS A SER
EXTENDIDAS

173 de {-A;) proporcionado en los apoyos debe
extenderse mas alld del punto de inflexion a una
distancia igual al mayorde d, 12d,01/16

d =0.482m (GOBIERNO)
12dy,  =12(0.02.54)=0.3048m
I/16  =7.516=0469m

Puestoc que el punto de inflexion se localizaa 1.23 m
del apoyo. La longitud total de las barras 1" sera
relativamenta cora incluso con el requisito de 0,482m
de extensién mas alld del punto de inflexion, Se
verificard la longitud de desarrollo |d para la ubicacién
del corte una distancia de 1.71 de la cara del apoyo.

La Dimensién (S) debe ser por lo menos igual a Id.

Para barras ¢1°
ly=47 dy

— Iy =47dy, (2.54/100) = 1.19m

con 4 ¢ 1" que se desarrollan en la misma direccion
(cara del apoyo):
incluyendo el efecto de las barras superiores

lg=13(122)=159m = 1.60m

para barras superiores 1"
lg=1.60m<1.71m......... CONFORME

b, ANCLAJE DE LA COLUMNA EXTERIOR:

Las barras de ¢1" pueden anclarse dentro de la
columna con un gancho estandar en el extremo. Con
lau=47.5 cm, para gancho de 90 con recubrimiento
lateral = 2 - 1/2 (6.30cm), recubrimiento er el extremo
> 2" (5em), un factor de modificacion de 0.7 es
aplicado (12.5.3.2 ACI). Si embargo ia longitud de
desarrolio total requenda embebida es ldn=0.77(47.5)
= 33.25 cm para una barra de ¢1"enganchada. La
profundidad total de la columna requerida seria de

31.64

322

3164

a1 84

W, =89tm

CTM‘UM" HAHLE S

75m

35 .

S0 63

i

DFC (1)

a4

DMF (t-m} 50,63

.24

4

3063

1.80

7.50m

= 5
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3.9.5 Requisitos de desarrollo para 4 ¢ 114" para
el apoyo de interiores

a  LAEXTENSION REQUIERE DE 1/3 (-Ag)

‘d:mde
_rr:-mnmmﬂm
i 040 "
d =48.2 cm (GOBIERNA)
12d, =12 *(3.226)=38.71cm
i

/16  =750/16 =46.88cm
Para barras ¢ 1 1/4", el esparcimiento libre es:
= [40-2(4) -2(1.27) - 4(3.226))/3 = 5.52 em = 1.71d, »dy,

ESPACIAMIENTO CENTRO ACENTRO =271 4y,
RECUBRIMIENTO = 441.27 = 5.27 cm = 1.63 dy, +0.50, =
2.13d,

Con refuerzo de corte minimo proporcionado (incluso el
efecto de las barras superiores.

Id g | {43 db‘
4g-3:226)
s lg=13 | 4875 !| =201m — Iy = 20m
DIMENSION (6):
=1.80+0.482=228m>ly=2.0m ...._... contorma

3.9.6. AResumen:
Las loengitudes de las barras seleccionadas superiores e

infenores son mostradas debaio
Fjemplo para zonas de menor riesgos sismico (lquitos)

1— T+

1.72 { 2,30
N . —
-‘|?-.¢| 2 4 104 :
I ||I|| {2011:0‘:::?0 ]llll -
= 1 |
1241 x7.80
ja:0.15 o -

AICG

3.9.7 Requisitos Suplementarios: (12.11.2 de ACI)

Si la viga fuera parte de un sistema que resiste una carga
lateral primaria, las barras 2 & 1" inferiores que se extienden
an los apoyos, tendrian que ser fijadas para desarrollar el
esfuerzo de fluencia de la barra an la cara de los apoyos.
En la columna exterior, &l anclaje puede proporcionarse
por un gancho estandar en al extrema. El ancho minimo
del apoye (profundidad total de la columna) requerido para
el anciaje de la barra ¢ 1" con un gancho eslandar es funcion
de la longitud de desarrcllo basica Inb de la tabla 4-4, v de
los factoras de modificacion apropiado (12.5.3.2a 12.5.2.5)

0.7 (47.5) = 33.25cm
197

de recubrimiento en el extremo dal gancho (12.5.3.2)

{0.7)(0.8)(47.5) = 26.6 cm para ganchos de 907 con

5cm de recubrimiento en el extremo del gancho

encerrados dentro de los lazaos o estribo -lazo

espaciados a no mas de 3d,, (12.5.3.3)

para ganchos de 907 con S¢m

En la colurmna interior las barras 2¢1" podrian extenderse
una distacncia Id mas alla de la cara de apoyo del tramo
adyacente o traslape empalmado con [as barras extendidas
del tramo adyacente, considere un empalme clase A
adecuado para satisfacer la intencion de 12.11.2

Pedidos a: pat_pv_pca_11
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CAPITULO 4

FORMA CUALQUIERA

37 il

RESISTENCIA A LA FLEXION DE SECCIONES SIMETRICAS D

Estas secciones tienen el plano de flexidn en el plano de
simetria. El procedimiento general para encontrar la
resistencia de la seccion consiste en obtener por un proceso
iterativo un estado de deformaciones tal que la seccion
asté en squilibrio de fuerzas horizontales, es decir que la
suma de las fuerzas de compresion que actua en la seccidn
transversal sea igual a la suma de las fuerzas de traccion.

Cuando la forma de la zona de compresion no se presta a
una determinacion sencilla de sus caracteristicas (area y
centro da gravedad). conviene dividiria en Iranjas pequenas
paralelas al eje neutro.

Las fuerzas de compresion y de traccion en el acero se
calculan mediante:

C,=A,f,donde f'y=E; € 3= l!'r

T, =AJl, donde fo=E; € 4xl,
Una vez establecido el equilibrio se encuentra el momento
de todas las fuerzas internas con respecto a un egje

cualquiera perpendicular al planc de flexion, dicho momente
os la resistencia de la seccion.

rey~ 0003 {BSf
— —
g %
%3 -
[ 8 f - ——
5 C,
Epe neulro |
a2 T3
"sr T 1
Omgrama de Dagrama de Fispzas
getonmipciones unilarnas asfeerios

Las hipotesis fundamentales son las mismas gue hemos
considerado anteriormente.

1. La deformacion de la fibra extreoma del concreto
comprimido es € ., = 0.003

2. Distribucion lineal de las deformaciones para cualquier
estado de esfuerzos.

3. 5e puede utilizar la distribucidn rectangular
equiva'ente de esfuerzos en lugar de la distribucion
real,

4.1 Procedimiento:
1. Seasume unvalor "¢" de la profundidad del eje neutro

y se determina las deformaciones en las diversas
capas de acero,

2.  Seencuentra los esfuerzos en las diversas capas de
acero.

3. Seencuentran todas las fuerzas de compresion tanto
en el acero como en las areas de concrelo, y las
fuerzas de traccion en los aceros respectivos.

4. Se establece un valor de R=C-T para el valor asumidc
de la profundidad del eje neutro.

5. Deacuerdo al valor del paso 4, se realiza otro proceso
iterativo con un nuave valor asumido de la protundidad
del gja neutro. Sa continGa el mismo proceso iterativo
hasta obtener un valor da la profundidad del gje neutro
tal que R=C-T sea paqueno y despreciable (R = 0).

Se consideran para el valor tltimo asumido de "¢ las
fuerzas de compresion y traccién,

6. Se encuentra el momento de todas las fuerzas
internas con respecto a un eje cualquiera
perpendicular al plano de tlexion; dicha momento es
la resistencia nominal de |la seccion, La resistencia
de disefio es M, = oM,

4.2 Aplicaciones:
Aplicacion N°01:

Para la seccion de viga que se muestra en la ligura:

015

05

|_. 0.25

a) ;Cual es el valor maximo del acero en traccién que
permite el codigo ACLL?

b)  Sielaceroen traccion es de 4 varillas No. 9, ;Cuél es
el momento confiable?.

Datos: f,=350 kgicm?, 1,=4200 kg/em?.

Solucion:

a) De acuerdo al ACI, Agmax = 0754,
[ 4200

g,= == = 0.0021
B, 2x0°

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG
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B e . . 26b4 a2 2
0003 0003+ 00021 Asly =0.85T¢ Ag = Ag = remyae = 361.98¢m

d = 65-(4 +0.95 + 1.5 2.54) = 56.24 cm
(2 capas con 6 1"}

0003

=" 24 =33.08¢
Cp 0.0051 56.2 3.06cm

a, = 0.8c, = 26.47cm

Por equilibrio: T=C

Aty =085 Tc A,
0,003
CU
) d
o 4
donde.
A= 15--225-42&.47»15)'25 = 474.25 em?

0.85°0.35"474.25
Aso= T2

A =075As, =0.75 " 33,59 = 26.19 cm?

= 33.59 em?
S Mak
Considerando As en una capa con ¢ No, 9:

& No. 9 = 2.86 cm, A, = 6.41 cm?,
b=2'4 +2°0.95 + 4°2.86 + 3286 = 2992cm

4 cm indice racubrimiento; 0.95 el estribo, 4 x 2,86 el acero
y 3 x 2.86 separacion.

Entonces acero en 2 canas CONFORME. Porque es mayor
que 25 cm

b}  ConAg=44dNo.9=2564cm?>Ag max
=25.19 cm?, NO ES CONFORME
25.64 cm? < Ay = 33.59 ¢m?,
ent:nces falla por inicio de acero en traccion.

Por equilibrio: T=C

Ag =15 2: 1(a=15)* 25 =361.98 cm?

=8 =21.98cm

-
l

s}

ey
ﬂ} —

}'g=-(-25 15.'%]. 21316 +25"698 (15 +3'“}:14_l}9cm
G188

M,  =0Agf(dy,) = 0.9'25,64'4.2" (0.5624 - 0.1409)

= 40.85 t-m
Aplicacion N° 02:

Para la seccion de columna que se musstra en la figura
adjunia, determine la resistencia gonfiable a flaxion,
sabiendo que AB esta en traccion y las cargas estan
aplicadas en el piano vertical de simetria.

Considere, A =60 17, f =280 Kglem?, 1,=4200 kglem?.
{(HEXAGONO REGULAR)

. 2% i -
-
1433
e l
A -] =
Solucian:
a2
1 0.256

—
Agy =2¢1"=2°5.07=10.14 cm?,
d, =4+ 095+ 254/2=6.22cm

Ag;=201"=10.14cm?,  dy=hi2=21.65cm

ROBERTO MORALES MORALES
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A;3=201"=10.14cm?,  dy=43.3-6.22=37.08cm n
— =+

Expresando el drea en compresion del conereto en funcién a=88em Z . °
de "a", tenemos: -.l—*_-
A_ = 25a + 0.577a% (en emZ2), "a” en cm X X

- Ketag 3 = 4965 om
luego, la luerza en compresién del concreto (C, ) sera:
C.=0.85f_A_=595a+0.137a2 (ent) Aplicacion N203:
Los estuerzos en el acero estaran dados por la siguiente Para la seccion de viga que se muestra en la figura,
axprasion: determine el momento confiable, considara, =420 kg{cmz‘

1,=3500 Kglom?,
;=6 (€=) ; t/om2, *c* y "d" encm 4

i c

tera. Heracion: a=d/5 = 37.08/5=7.42 cm

2

=L =5.95a +0137a" =51.601
a a
£ =—=—=—=8.73cm
B, 085
(8.73 -6.22) 2
=6 L=17 I
1 473 25 t/em

=01 =1014"1.725 =17.491
lgp =-8.87 =sfgp =—Ty :-4_21#cm2 =Tgp =42591

sy =—4.2 1/em? = Tg3 =42.591
IC =60.18L XT —85.181
L -XT=-1600t

Por lo tanto, aumentar "a".

Zda. Iteracién: a = 8.6 cm L 0.50 Jl
a
=L, =61.301 t=——=10.12¢cm 2 3.18
0.83 A =27782=1584em", dy =4 41274 ~, —886em
e = (10.12 -6.22) =2.312 tiem? A, 74‘?.9?=31.68cm2.d2 = 43.14cm
: 10.12 s

= - - =20 -n?
__;051 1041472312 = 23.451 A,=20"a+X"a = A, =20"a+03"a

1, =684 =1, =1 =-421/em? =T . =42501 20
52 52 g2
2 ‘Ivu
3 = [y =—421/¢cm :TEJ=42,59: — :
IC = 84751, T =85.181 i 18 Y
X=264 x
I -XIT =043t =0 CONFORME
Luego, M.= Cc(d =Yo)+ Cgy (d-dy) “ Teold-dy) i = E =X=03"a
a 50

ﬁ:’-(zs'a.s) +(f *8.6)°(8.6" 4.065)

C.=0.85"F_ A, =085°0.42" (20" a +0.3"a?)

Y =& <
o (25°B.6)+ (8.6~ 4.965)
Fo#Diom C, =7.14%a +0.1071°a2
M, = 61.30(0.3708 - 0.0454) +23.45(0.3708 - 0.0622) - g le=d) 2 _Eta'py-di
42.59(0 3708 - 0.2165) si=0"=—"1lem" =ig= ~
=69.501
M, =2061t-m o=
M,=¢M, =18.55t-m
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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d  43.14 a
g=—=——=BE3cm =sc=—"=1150cm
5 5 0.75

fog=2.42tem? = €5y =1gy" Agq = 38.351
ly»=-16.50tcm? = T,=3.5°31.68=110.881

R="C-XT=C_ +C __-T, =-2.84l
c 5 2

1
a=88cm = C_ =71.13t
c=11.73¢cm
fgy =249 cm? = Cgy =39.451

fp=-35Vem? = T=110881

A=-03=0 conforme
Mu: [} M“
M,= Cc'(d-yo} + C‘,_!'(d-dd
pero:
20
Y,
x x\
Ay
LY
20°8.8°44+264"88°2/3°88
Yo =~ 17642322 eTem

M, = 71.13°(0 4314 - 0.0457) « 39.45°(0.4314 - 0.0686)
M, =41.75tm
M, =37.57 t-m

Aplicacion N2 04:
Para las seccionas de viga que se muestran en la figura,
determing el momento nominal e indique el tipo de falla.

1',= 350 Kglem?2
1, = 3500 Kglem?

T — [ vz
= 045

Solucion:
a) Ab=6.41cm?
&= 2.86cm
| . A =3846cm?
O 12 47 40. (4+1.27+2 86+ 1.27)
040 d=30.6cm
A = 69NG.9
1 0.2% -I
A 38.46
B . —0.0502
P=pd 257306 ° 4
fo. 6000 350 . 6000
B, 085" C 2 0807085  —— " ——
Pp =By 7089 ly 6000 +1y 3500 9500
Py = 0.04295
PsP, - FALLAFRAGIL = f.<f,

Por EQUILIBRIO: C =T —0.85"fc b *a = A "ig..{1)
es 0003
i-¢ ¢
RO (.| SO i
1g =egE5 =6 5 =6 T Licm
En{1): 0.B5"f, "0 a®=A "6"p;"d-A;"6"a
085-f."b*a?+A, "6 a-Ag 6 ;" d=0

0003
i

Fs
0.685°035"2.5"a% +3846"6"a-
3846°6°08°306=0

7.4375° a2+ 230.76 * a-5649.00 = 0
—a?+3103%a-759.53=0

a=16.11cm
(0BD " 306 -16.11)
16.11

g =6" —312t/em®

CALIL

Mq =As 'ls{d—Zi =38.46°3.12°(0.306 —— )

=27.05 t=m

ROBERTO MORALES MORALES
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Mg
i i
31"
gas
291"
L! 151 (v} IJ

025

25 X

25

Momento Negativo

=1521¢m?  d, = 4+40,95+1.27 = 6.22cm
.g =10.14cm?®  d, = 38.78cm

- = 350 kgicm?
t' = 3500 kg/cm? ;
i x 10 2 _ng s .
Semeianza_:_ Sty Ac 25 atg
a 45 g

C.=085°t,"A_=085"035"A,

Co= 74375 "2+ 0.0861 * 82 ...cinmisinnmmsinnd1)
B, *di)
d 3878 Cc=62.031
a=—=—"-=78¢cm
5 5
(7.8 -0.8"8, z
£ A L T? 8:.22) =217/ cm®

= Cgy=Agyy "fgy=33011
6178 -08°3878) 2
Sa=—— =-1780t/¢em
. 7.8
=1, =35 tem?
Tp=Ag "1, =35.491
R=C_.+C,y - Tp=62.03+33.01-3549=50.551

Por tanto raducie "a", "R" tiene que ser cero
Cona=485cm —» C.=37.63t

f,y =-0.16tem? = T, =237t

=Ty =135.491
R=-0.23t CONFORME
||‘.2‘5&a.}+r 2 I:an an* 2—a
Luege y = 3
b 25a+ann n§a

=485 = y,=235cm=0.0235
Mp=Cpld-yg)- T, (d-dy)

M" =37.€3 " (0.3878 - 0.0235) - 2.37(0.3878 - 0.062)
M,=12.94t-m

Aplicacion N2 05:

Disenar la vigueta que se muestra an la figura. Consn:lere
para el tramo de 6.0 m una sobrecarga da 250 kg.fm y para
el voladizo una sobrecarga de 400 kg!rn tabiqueria = 120

kg/m?; aligerado de 0.25 m; f'e=210 kgfcmz. l},: 4200 kg/
emé.

N JAN |

loag, 00 lp.3q] 200 !
Solucién:

! i“HHHI HI_LU_t[D]]]zDg

lozd 600 _ip_-.;d 200
fe = 210 kglem?

f = 4200 kglem?2

Aligerado de 0.25m

Wy iPPge = 850 Ka/m? (peso propic)
acabado = 100 Kgim?
tabiquoria = 120 Kgim?
Wy = 570 Kg/m?

s/e =250 Kg/m?

Wy =1.2 (057)+1.6 (0.4) = 1.324 t/m
Wyo y =04 W, 5

Wyo = 0.5296 tUm
Woyoy = 0.319 Vm

Wy = 1.084 tm
WUy, = 0.4 (w,,) = 0.4 (1.084) = 0.434
w3y = 0.434 Um

z
(-IM,, gisanq = 0-5296 "e = 1.06 t-m

i Yu2

A

1 2 ’
M- 318215 = 0T4At m
2

A
f\\___,/

{.lc!f!\l- hl OM

lr, =4 251

Vy=1.42-0.434" X, =0 = X,=327m
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=N

U ML

=1.42"3.27-0434" 29712 =281tm
Disefio:

(hay=1.06tm = a =f5l- =d4.47cm =A_ = 1.384 cm?
= a=328cm

a =25-_-2'1§7]=22_3?cm
A= 1,5écm? = a=3.58cm Usar1é1/2"+ 1 4 3/8°
(41, =2.811m = a=1.66m — A, =3.45cm?

— a = 1.56 cm confarme

Usar 1¢3/4"+143/8°(285+0.71=356 Gl"l‘le'}

*A; = =2varillas “Ag = < 3varillas

Aplicacién N° 06:

-

Disefar la losa aligerada de 0.17 m que se muestra en la

figura.

1124 1;3 1124
L [ ] i

!F_; 1714 Iﬁ‘mJ 1714 j N

; - el o

mE 205 08 > €5 T

f'c=210 kgicm?
1y = 4200 kg/cm?2

PP aligerado = 0.280 trm?2
acabado =0.10 t¥me
tabiqueria = 0.12_t/m#

Wp = 0.50 tm?
W, =0.20 tm?

Por vigueta: w,,, = 0.47(1.2°0.5+1.6'0.2) = 0.368 tm

1‘4 = 0.368 "4 052 = 0.43 Um

*0.368 " 3.652 = 0.35 Um

S

1

*0368°3657 =02V
3¢ 0968°3 5% m

o *0.368 4,052 = 0.25 tm

Elr‘ *0.368 * 3.852 = 0.61Um

CG

Disefio:

M, =0.61t-m

5
08°4200°09°14525

061710

d
=sd =

: =29¢m = Ag=

o9
d=17- [2+--52§J=1£,5250m

2 1442
A =123cm* Sa=_———"T———

— =248%cm
0857021710

d—: —13.0Bcm s Ag =123em? —a=289m

Conforme
— Usar 2¢ 3/8" (1.42cm?)
(M, =0.25t-m
0.25 a
- = . = = - - m
=8 0.61 28% =1.18cm ==d 2 13.933¢
A =047¢m? > a=1.1¢cm Conforme
= Usar 18 3/8° (0.71cm?)
M, = 0.2 1-m = Usar 1¢3/8"
tIM, = 0.43 t-m
043, 289 a
g - &Y% ~0:500 d—-==11.27¢cm
=8 0 4 Emo=emy

A, =0.79cm? - a=0.47cm conforme Usar 191/2"

a
(1M, =035t-m s a=042cm = d=-_=14315cm
= A, = 0.65cm? £

a=038cm conforme

= Usar 163/8"

Pedidos a: pat_pv_pca_11
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL
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CAPITULO 5

43 W

DISENO DE ESCALERAS

L
uaujln ™
)

0.20 0.40
L

f T

. Ln - L . n . r | !
1 25 ~ 30 ; donde {: espesor de la escalera
Ancho de Escalera: "b"
P =Paso

CP = Contrapaso

*IL.

(OO T T
5 5

L

Modelo Estructural
Si los apoyos son vigas y/o zapatas.

{

“IMpiseno =« My max

o=1.00908

1
=y DISENO ;“JMDFSE?_{D ~+ Apoyos monoliticos poco
ngides

1
im DISENO =2(“M DISEND —* Apoyos monoliticos figides,
Metrado de Cargas

pp.=h(b) " 2.4=_.
acabado =0.10tm2°b = ..,

wp = p.p + acabado
s/lc =sictm? " b=w_
CP_t _CP

= Hiri e g i S e
Wy = 12wp + 1.6w m="0" 3 " cos@ 2

B=arc tg(i] cosl = —— P _
VP ' P +cp?

5.1 Aplicaciones:

Aplicacién N2 01:

Disefiar por flexion el momento positivo de disefio.
Considere ancho=1.60m, s/c=600 kg/m? f',=280 kg/em?,
1, = 4200 kgfem?.

Solucion:

Muro
Portante
oe albafilena

CP=18 cm q
’ T
! 0.70
4
e o
025 1.60 Tpasos@m 30 = 2,10 ' gan !
| §025m 1
Lo by a7 3.7
1= = —='=045 = =019 =Usar t=17em
25 20 25 20
30
cos (8) = — — 0 .8575
18" +30°
17 18
- = 28.83cm

ho-= 1
m  cos({@) 2

PP=0.2883"160"24"12 1.33tm
acabado = 0.10* 1.60° 1.2 0.19 tm
slc=06"160"16 1.54 Ym

W,p = 3.06 /m
PP=017"1.60"24"12 0.78 t/m

W, = 251 tUm

. 2 . .
2561%4
4.025*Ag 281740257 | (306 -2.51)* 2.30°(1.725 +_?-23_“?,]
Ly=160+0252=1725m
Rg=595t L,=210+0.40/2= 2.30m
2.51 um |3'°'5 i
at sm 230m 1 g
| f _

Vi=Rg-wpX,=0 = X,=1984m

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG
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2
M, may =595 " 1.84-3.06" '-'-“‘; —s78t-m

MMy gis =My may =0.8 578 =462 L -m
p 12" =1.27cm
2=17-(2+1.27/2)=14.37 cm

— M . . o
TS el(d-alz) T " 0851¢h

az2¢m = A,=914cm? = a=101cm
= A,=882¢cm?2 = a=097cm

» Ay =880 cm? = a=097 cmconforme

@180 -4~ 241.27)
B

Usar 7o =2512 em

Respuesta: 7o 1/2" @ 0.25

Aplicacion N202:

Disedar la escalera de un tramo gue se muestra on la figura

adjunia.

£ = 175 Kg/em?
1 = 4200 Kglem?
sic = 500 Kg/m?
Pasa =25¢m
Contrapaso 18 cm

Mura /
Portante
de albanileria

.10
040 |
s .
'o.-.t_n 3 290 : 170 525
2320 ! 1.325
Solucion:

Dimensionamianto:

potn b0 978 5014 Usar I=15¢m
20 25

¢

ICG

1
el oI5 1gids om by =1B.45:4 L0 = 57,45 om
cosg  0.812 2

Consideramos b= Tm =100 cm
790.56 Kg/m

Wyt PP=02745"1.00"2400"1.2 =
Acab=100“1.00"12 = 120 Kg/m
s/c=500"1.6"1.00 = 800 Kg/m

Wy = 1711 kg/m =171 um

Wyat PP=0.15"100" 2400 1.2 = 432 Kg/m
Acab=100"100"12 = 120 Kg/m
s/c=500"16"1.00 = 800 Kg/m

Wwyo = 1352 kgim = 1.35tm

Il.l 220 o = ,:g_?gg__q
I = T35 4
135¢3.525)2 . (220
3.525R) =~ 4(171-135) " (2.20)7| =5 +1325
R, =2.921
Vi =Rq—wyy X =0 ;u:r‘:'g? 171 m

212
X 171
Mmax =Ry X—wyy = - =292° 171171 ’2 -

Mmax=2-491-m
I Myiseric =0.BMpay =199 1—m
Diseno:

As tamparatura = 0-0018 * b * t=2.7 cm?

s temy
d=15-(2+1272)=1237cm

R 3
. =My : 199" 10 _463em?
olv{d ai2) 0.9 " 4200* 11.37
a=130cm = A =4.49em?
a=4127cm = A, =448cm?

a=2cm = Ag =

.. CONFORME

= ¢if2” @ 0.28

(+1a

2 ~ 2
2—s=2-2" em® = Ag tomperatura -~ As =2.7¢m

=a, =
= Usar ¢ 3/8" @ 0.26

Aplicacion N? 03:

Nisefiar la escalera que se muestra en la figura adjunta
considere el ancho de la escalerade 1. 50my fl. = 175 kg/

= = 0812
Fos s 2 +cp sm? 1, = 4200 kg/em?, s/c =500 kg/m?.
B ) Paso = 25 cm, Contrapaso = 17.5 cm.
ROBEATO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia

Patricia A.CANG.CIVIL

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI” w
MOQUEGUA
ICG ' 45

1091 ° 4.2 2
-—— =205 ¢ — A. =10.94
BT e5 0175150 eds s

a=206 = A =10.94cm? CONFORME
L 150-004"2-00127
Usar  Aj=9et/2t@ 5=t ER00E g
_c:;ilb 040 L, =370 030 L T L T =0.0133
—t 4 bd 15071237 “Pmax =%
Solucidn: . ;
)plﬂil'l =0.0018

. . Ly L
Dimensionamiento: t=-1= L =0.185 ,0.15

2025 Refuerzo de Momento Negativo:
Usar t=15¢m (+)
t_}As _hs 1_939-1 =365 ¢m?
CP t cP

Se toma la tercera parte del refuerzo de momento positivo
debido a que los apoyos son poco rigidos.

cas B = F = 28 =819 2
2, cp? w1’252 (1782 Ag min =0.0018° b* d=0.0018" 150°12.37 =3.34 cm

1,50 — 0,04 —0.0085
15 17.5 Usar 563/8"@ 5 = — =028
=——+——=27.06 cm 5

"m=gare "’ 2
Refuerzo Transversal por Temperatura:

Ay, —00018°b°1=00018"100"15 =27¢cm” (m

Ay 071

. = =026 .. -
438 @ Ag 27 Usar $ 3/8°@ 0.26 m

Verificacién por Cortante:

3.7
\rdd:wuLT"—wuﬂ=2.54‘ p —25%10.1287

= ~ =4
Metrado de carga: Vyd =4.70-0.31=439 1

PP = 02706"150"2.4 =0.97 tm . 380
0- 5 Yo = =
Acabado = 0 19 * 1.50 = 0.15Um Yoo EHAE =RV =5V =gae =NAE
WD =1.12tm

s/c=05"150=075¢m = w, Ve =0.53 ‘.,‘|I'c b*d=053"-/175 “10°16" 01237 =1301 1

Wy = 12wy + 1.6W, ~ 254 tm Vo <V: .. CONFORME

i " Carga de Servicio sobre el Apoyo:
u w2 -l 2sar 4058521 t-m
L 8 w=wp+w =112+05

MMy diseno = 0-9Mymax = 4.69 t-m Wt
wlL 1,62 "4.05
oisano: 8 =1~r+2) =15 {2+127 127 cm e
2 \ 2
. P 3280 2
= A, 489M05 gj=—= - 0.55 kg/cm
a=2em _,35_0_9,4290,“2_3?_”_10.91.::112 A 15040
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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oq <@y =2kg/em? CONFORME
- 465 _ . . 38875
= o, es pequenio, generaimente no se necesita una zapata R 2 +(241-1.98} * 2525 4.65 =s4an

ancha.

Ve=0=Rg-wy, " Xo =0 ﬂxoﬁ%:l:.:z.zam

{+ x2
My max =Rp "% = Wy2 -2'3- - @147 =-m

I Mgisesio=0.8Mmax =491t -m

BB .21

Aplicacion N2 04:

Disenar la escalera que se mueslra en la figura
considere: {', = 210 kg/em?, f, = 4200 kglem?; sfc = 600
kg/m2, anchob = 1.20 m, CP = 0.18m.

Solucion: F L 700 : E posos @.30 = 2.40 25
Dimensionamiento:
p o f%% _po2 %% 0478 usar1-020 m a=2em - A =8.01cm?
20 25 —a=1.57cm - Ag=7.91¢cm?
= a=155cm = A, =7.90cm?
Metrado de Cargas =a=155¢em CONFCRME
wyy > PP=-020"12"1"24"12 =069 I/m
acabado =0.10"12"712 =0.14tm 1.59 .
Slc-06"12"18 Ti5Um d=20-(2+ 2 J_‘I?.?!cm Usar7¢ 1/2" @ 0.18
wyi =1.98 tm
et CP Asmin=0.0018bd = 0.0018 * 120 * 17.21 = 3.72cm?
hp=h+—=— -~
2 cosh 2
WSS o 020 4539 Hag= -—;li = ]—rfﬂ =263 om? Usar Ag . - 3.72cm?
[ - 0.857
Tr—
Y30© +18 = 12_:_9_]5;__'_D0095 - 021 =663/8" @021
hm=0233+ —=0323m Smax< 31, 45cm CONFORME
w1 Wy
EDIﬂED:D:% Agtemp ~0.0018bt = 0.0018* 100~ 20 = 3.6 cm2
e N r 3
R i 25325 e 0.71
e S ¢3/8 @ o =020 - Usaré 3/8° @ 0.40 en 2 CAPAS
Wy = PP=0323°12°24°12 =112Um s R o
acabado=0.10"12"12 =014 tm max = i
slc=06"12"1.86 =1.15tm
W, =241Ym 100, 45 ¢cm CONFORME
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia

Pedidos a: pat_pv_pca_11
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Aplicacion N® 05:

Disenar la escalera E4 que se muestra en la figura adjunta.
Considere f; = 175 kg/em?; 1, = 4200 kg/cm?, s/c = 400
ka/m=.

— 4.45
=] 25
e sz w L 3 1.20
=2
=
1
0 —t}o.10
=H
= 1
e w F 111 a 120
CONTRAPASO= 17 25
[E—
. i
) S S ||
25 1.50 Tpasosi@ 25 1.20 .25

ESCALERA E1 DE CASA-HABITACION
Dimensionamiento:

Primer Tramo:

L 2.50 \
- = 0uz mi
L / Usar 1t =012 m
1 =0 - g1om
25 g

Saegundo Tramo:

\
|

|=42'i_u.222 m
g ) Usar t =020 m

4.45
s e 0178 m

Disefio 1er. TRAMO:

PP seeee- Tramo Inclinado:

47 BER
cos5 8= L =0B827 = h= 12 =14.51¢cm
|-|252 +T?2 a.827
= hm =14.51+”;—'2 = 23.11 cm
Peaso Propic=0.23100 “24*1.4 = 0.773tm
Acabado=0.1"1.00"1.2 = 0120 t/m
sfc=04"10"1.6 = 0.640t'm
Wy = 1.53¢m
Wyo = PP.=0.12"24°12°1.00=0.35tm
Acab =0.12t¢m
sle =0.64 t/m_
Wiz =1.11¥m
hach | w3
L J
91[ 180 1025
- 2825 ™
2825 1.925
By=1.11"— 1.42 -1.11)° 1. T——=1851
1 7 T
V=H1—w Xo=0 =X =£1_=._1‘9.5t_=127m
3 ul °7 Wy 1.53t/m

2
1.37
5 Mmay =Ry Xo— wyy xT°= 1.95 (1.3?)-1.42{ ‘?'2}2

=124 t-m

5
Considerando ¢ 3/8" = d=12-2 —T =852¢cm

Maiserio=0.9 " ™M__ =112 tm

1.12 * 105

a=2cm= A== "~ _348 ome
0.9°4200 " (952 -1)
Agt
=a = 0851, b =098 cm
= Ag=3.28cm? = a=083 cm
= A;=327cm? = a=092 cm conforme

P min = 0.0018 =’Asmin=pmin. b-d

=0.0018* 100" 9.52 = 1.71 cm?2

2 A0 0T
Ag = 4.01 A0 0T e .
RRSOREN e SE - 638" @ 0.20

Para  b=1.20m;A,=1.20"327 =392cm?

Usar 6¢3/8" @ 0.18

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.C-ING.(TVIL

CONCRETO ARMADO
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Espaciamiento Méximo:
Srnax = 31=36¢cm
Smayx = 45 ¢m CONFORME

Refuerzo Negative

(+)

Fag = “s =392 _ 196 cm?

o> Agq =171 em? * 1.2 22,052 cm?

Se considera la mitad del refuerzo de momento positivo
debido a que el apoyo de muro de albaiileria portante
continuo es un apoyo rigido

Usar 3438 @035

$=0.56m
ax = 31=36cm
Smax = 45 ¢m
As yransvarsal =Asy = 0.00187 (100) * 12 = 2.16 cm?
- 38" @ 0.33
Usar a/8* @ 0.30m

DISENO DEL 2do. TRAMO

1375 : o : J

RW: ; 470 ) _.l

Tramo Inclinado:
Cos (a) = 0.827

20
n= 0.827 =24 18cm

P =24.18 + -‘21 =3268 ¢m

ICG

V, =Ry - Wax, - (Wy - wp) (%, - 1.375)=0
3.51-1.34%,-(0.36) X, +0.495=0 = x,=2.36m

2.262 (2.36 —0.495)°
= | B e

Mmax = 3.51" 2.36 — 1.3¢[

=431t-m

o MM giceno= 0.9 Mp 4y = 3.88 tm

Usande ¢1/2" = d-_zu—z-"z?-ei?,aﬁt.m
]
431710 ?

Paraa=2cm =’is—og T4200° (736- }—S.STcm

7.16 " 4200 2

= e 2= A_.=8

= A= 175100 187cm = A, =696cm
= a=197cm conforme |

Agmin=0.0018 bd = 0.0018 * 100 * 17.36 = 3.12cm?

L $1/2°@017m

Para b=1.20 = A =12"6.96=8.35cm? -
= 701/2"@0.18m

As transversai = As temp = 0.0018 bt =0.0018 (100)(20)

=3.6¢cm2 ,63/8"@020m

Refuerzo para momento negativo en los apoyos:

), ) ag

& 2

Para b=120m — A =4.18cm?

L 6938"@022m

Los espaciamientos son menores que |05 maximos
permisibles

Peso propio : 0.327 1.0 2471.2 =0.94 t/m

Acabado :0.1071.0°1.2 =0.12tm

s/c :04°1.0°1.6 = .64 t/m

wyy =1.70tm

Wyo =pp=020"10*24~12 =0.58 t/m

Acabado = 0.12Um

slc = 0.84 t/m

w,p =1.34m

q=134 70 (170 - 1.34)7 22328 351
ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.C-ING.(TVIL
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Aplicacion N2 06:

Diseriar la escalera E; que se muestra en la figura adjunta.

Considere:

f'y =210 kgliem?
{, = 4200 kg/cm?
Sy[:= 500 kglem?

~ MURQ DE CONCRETO
-3 v W 5
18 |
f \
b 62 = \
Parapoto  \EscaLERAE2
l . Vpess@W0=510m

2.5cm (Junta Sismica)

191/2" en clpasi

P 30

cos (a) = -0.858

Jo2 4 cp? 302 4182

Ny =cp " cos (x) = 0.18 * 0.858 =15.4 cm
d=t+(hy-5em) =15+ 10.4 =254 cm

Metrado de Cargas

cp 1 cp 15 18
PPohp=h+P _ L % __13 18 945
=hm = by T es(a) T2 T 0856 2 G
Por Paso
PP. =0.265°03°1.0°24°1.2 =0.229
Acab =01°0.3°1.0°1.2 =0.036

sfc =05"03"10"16 =0.24
W, = 0.565 t/m (vertical)

" uelectivo = W gy " cos (o) = 0.48 Um

Pedidos a: pat_pv_pca_i1

49 M

RF1abique (parapelo) = 09°030°02"1.2=006481 |
F'-P1abiqua efective  =Ftab vert cOS (o) = 0.056't

Segln normas de cargas:

05" 048 " 1802

=0778t-m
M = 0056°1.725=00866t-m
u- (0.0180.858)°1.725 = 0.0266 1-m
(0,018'0‘515] *1.725= 0.016 t-m
M,=0.917tm

Peatect = 0.018 * sen (o) = 0.018 * 0.515 =0.0093 1

18
182 = 302

sen (o) = = 0.515

s
0.917 * 10 2
- e b 2 mc =191/2" en ¢/
As= 3780 00 254 ' O8F LR

Retfuerzo en Direccion Longitudinal
As temperatura = 0.0018 (100)(15) = 2.7 em?

¢ 3/8° @ 0.26

Usar ¢ 3/8" @ 0.25

Tabique de Lagrilke 0OIB 1

Hueco (Fandereta
A { ¥

— r

- Pw

y —
A 15

PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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CAPITULO 6

6.1 Diagrama momento curvatura

Comportamiento de una seccién de viga.
M

DIAGRAMA TRILINEAL
MOMENTO CURVATURA

>4

A. Condicién de inicio del agrietamiento del concreto.
B. Cendicion de inicio de fluencia del acero en traccion.
C. Inicio del aplastamiento del concreto.
6

A

-

Punto A: Condicion de inicio del
agrietamiento del concreto ( ¢, M)

Curvatura de agrietamiento.
Momento de agrietamiento.

¢Cf

cr

nn

Momento de Agrietamiento:

Para momentos actuantes no mayores que el M, la
seccion de viga no esta agrietada. Se considera que €l
comportamiento corresponde al estado elastico. Se tiene:

M fe 1
e = Mer=— ]
l ¥t

donde,
!! =2J¢ kg/em 2 Madulo de rotura del concrato

a Momento de inercia de la seccién no agrietada.
Yt

Distancia del centroide de la seccién a la fibra extrema
en traccidn

Determinacion de Iy

a)  Seccién transformada

E

=, = 2 * 10 kgiem?

E.= 150001, kg/em? {Cencreto Normal)

pn(hi2)+{n-NAd+(n-1NA,d

s bhsin-1)A, +(n-1A",
oh3 hye
l9=15 +uhfy{,- éJ Hn-TAgd-yg)?

+{n=1A"(y, -d)?

b) Seccién "Bruta®

Ag
b— b
. -bh?
72

Curvatura Agrietamiento

£

yi Eevt

fr 7

Gor =

borl

[ —

&

6.1.2 Punto B: Condicién de inicio de Fluencia
(1, M, ).

Determinacion de la prolundidad del eje neutro:
[btid) v nAg +(n—1)A% fd= bkd{ ] tnAgd+in-NAsd

Resolviendo calculamos kd.
Determinacién de la curvatura de fluencia, Oy

ey _f: {Eg
Y 3-wd d wd

ROBERTC MORALES MORALES

Patricia A.C-ING.(TVIL
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Momento de Fluencia:

1
De lafigura, Cg= 2 e kdb

donde, fy = E e's <f,,

d kd
emfe g T g g

My -Ce [d—";)ﬂ«cg (d—d

8.1.3 Punto C: Condicién de inicio del
Aplastamiento. (¢,,, M., )

Concreto *no confinado”, g, = 0.004

Concreto "confinado”, €., > 0.004
Cadigo de Nueva Zelanda, £, > 0.01

2.

51
I, A -
K —

(@ - k)

.._—"I'a)\slj‘l

6.2 Aplicaciones:
Aplicacién N2 01

Para la seccidn de la viga gue se mueslira en la figura,
datermine el diagrama momento-curvatura .= 280 kg/
em?, fy= 4200 kg/em? considere el efecto del refuerzo con
el criterio del area transformada, y para el inicio del
aplastamiento e, = 0.004, A, = 491" -

Solucion:

Punto A: Inicio del agrietamiento (i, M}

‘r\‘u
cc ‘T
3 . e 1 in-1A, ful W
(e _l
R - S i =
(= C| )
a=by"c “
c,=085fab;cs=A s f g
M, =C,(d-a/2)+C (d-d) Mer=""
M., sigue el andlisis normal para la obtencidn de momento s 2
resistente de una seccién. fr=2.1'c =33.47kg/cm
E .
Ory=—tY d=65-(4+0.954+15"254)=5624cm
«31nb
.-1:-E—5—:—-—-—.—---2 1€ =787
dny Ec 15000280
Capacidad de ductilidad por Curvatura. ¢ = ¢_y~
instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETC ARMADO
Patricia A.CING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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A, = 47507 =2028cm?

9, =60.03 " 108 rad/cm
(n-1) * A, = 141.25 cm? X
s I.=E." £ =320 kglem? > f

_25°65°325+14125°56.24 34 .40 cm Entonces, la hipdtesis no es confiable, por lo que el
B 25765 +14125 momente lo determinaremos mediante el blogue
equivalente rectangular de estuerzos.

yy = 65 - 34.40 = 30.60 cm ;

— = a=p; "kd=0.85"21.26=18.07cm |
| |
3 Fl 2 | R -— 3\
bh h 2 <, J aj_
lg:1—2- +th‘1’o-E] +{n—TAg(d-vp) 1 i_-—— £ M,J._Asfy{.d- I
d Efo neutno
1827
202842 [0_5624 - D_&W
1, = 645423.6 cm* 2 )
——eT=ay, Ml" =40.20 t-m
Mg = 33476454236 _ 706t-m Punto C: Inicio del aplastamiento
7 3067 10°
Asgly 202842
f =y o 1432 CM
g I /Ec _ 24280 /15000280 #=085 1.'b 08502825
TR 306
a a
== =_°_—1685cm
6o = 4.36 " 108 rad / cm ©=p 085 .

Punto B: Inicio de la fluencia del acero en traccidn, (9, M)

.. P

_tey _0004
c 1684

o5 h? =23753"107 % rad/cm
2

+ 16163 "56.24 = (25kd + 16163 )kd Gny

2. " kd - 07 =
12.5 (kd)* + 161.63 " kd - 9080.07=0 M,.,U=Asf:,[d—.-;-]:41.ﬁﬂl—m

(kd)® + 12,93 (kd) -727.21 =0 e = 0004
[
kd = -6.47 + 27.73=21.26 cm L
E ty FE
B . b
9 4 kd d-kd
00621

Y 56242126

ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia

Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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Capacidad de ductilidad:
p= "nu - 25?13 -396

¢y 6003
M (t-m)
A
L Y oo ot c
P S ) ;
! 1
H i
2 A ! i
Lo I . i !
: = !
1 H :
1 \ I
! | |
: ' e
48 s A 0 (radicm)
2
Aplicacion N2 02:

Para la seccién de viga que se muestra an la figura,
considerando seccion confinada, £.,,= 0.006 determine la
capacidad de ductilidad m,.

A, =A=24No.8 t A,
£ =280 kglem? 5
§, = 2800 kg/ cm J
Estribos $3/8"
| |ed o

Solucién: [T

A=A =2"507=10.14 cm?
d=40-(4 + 095+ 1.27)=33.78cm
d =6.22¢cm

NGurvatura Ultima oy,

< oy =0.006
es o
0.0086 [+
-d' -085°62
p'c._,m-c .?,12(@ 2.)
c a
¥ 4
y 12RO s e
a
CC"'CI3=T

0.85°f..a2 b+121.68"a-643.28=29.39"a
595"a? +9329%a-64328=0

a2 + 1568 a-108.11=0 —a=518¢cm

53 im

oPg=—D25t/cm2<f, conforme

a

518
¢~5:~ogs ~009em

Al
)
sbpy = 52-“-; 9.85°107% rad/em

iiy  Curvatura de Primera Fluencia & yi

e e [

j—

: 25

_E_s____Ef'_‘I_OB =797
" Eg 150004280

(25 *kd + 0.8 + 70.68) " kd

= 22—5 (kd)2 +808°3.768+7068"6.22

25 * (kd)2 + 151.48 " kd = 12.5 * (kd)2 + 3169.05

(k)€ + 12.12 " kd - 263.52 = 0 = kd=10.98 cm
0.0014 -4
Dby =——————— 061410 rad/cm
® =3378-1098
iii) Capacidad de Ductilidad por curvatura:

Mo = 5"0—”1 -16.04

Luego:
¢ ¥

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL
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CAPITULO 7

EVALUACION DEL ANCHO DE LAS GRIETAS

Las grigtas se presentan en al concreto en forma inevitable
cuando se excede su resistencia a la tensién, por lo tanto
lo que se busca es tan sclo limitar el ancho de ésias.

Para evaluar el ancho de las grietas se puede usar la
expresion propuesta por Gergely-Lutz:

Wimag=01086"107" Bl 3/dcA
Donde:

Wax= ancho de la grieta en mm.

b = {h-c)/(d-c) = valor promedio del factor de
profundidad, puede tomarse igual a 1.2.
f. = esfuerzo maximo en el acero al nivel de carga de

servicio, en kg/cm?. Puede usarse 0.6 1, si no se

dispone de resultado de analisis.

= espesor, en cm, del recubrimiento medido hasta al

centro de la primera linea de refuerzo.

A = area de concrelo en tension entre el numero de
barras, en cm?.

bt

A=
Ype donde, b = ancho de la seccion.

t = profundidad del concreto en tensién, Se determina
considerando el centro de gravedad de |as barras en
tensién como el centroide del area de concreto en
lension.

gy = se define como e! nimero de barras en el lado de
tension si todas las barras son del mismo didmetro; o
ol area total de acero entre el rea de la barra mayor.

La férmula anterior no es aphcable a losas armadas en
dos direcciones.

rjg;.

L%

i S

Es de notar que el refuerzo permisible de f= 0.6 f,‘, en
lugar del valor real del estuerzo en el acero solo es aplicable
a estructuras normales. Deber tomarse precauciones
especiales para estructuras expuesias a climas muy
agresivos, tales como en instalaciones guimicas o en
estructuras portuarias.

En el caso de usar paquetes de barras como refuerzo, el
ancho de la grieta, w4, 80 mm, se estima con |a siguiente
expresion:

Wnax = 0.1086 104 31s Ja' A’

Donde:
d', = profundidad del recubnmianto al centro de gravedad
del paguete.
ot
A=

Toc
Para paquetes de dos barras = Ypg = 0815
Para paquetes de tres barras = Yhe = 0.650%,¢
Para paguetes de cualro barras = 7. = 0.570%,,

7.1 Anchos de Grieta Permisibles

Condicién de exposicion | Ancho
Permisible
Aire seco o con membrana de proteccion 0.41 mm
Aire humedo o suelo 0.30 mm
Agentes quimicos 0.18 mm
Agua de mar 0.15 mm
Estructuras de contencion de agua 0.10 mm

7.2 Factor z para verificacién de control
de grietas en Vigas y Losas

La verificacion de control de grietas sdlo es necesario
cuando se usa acero en tension con resistencia de fluencia,
i, Que excede a 2800 kg/cm?. El codigo ACI, en orden de
reducir el famano de los calculos, recomienda usar un lacto’
z, donde:

2= #s3f6,A , en kglem para barras aisladas.

z=1s 3[4 A . en kg/om para paquetes de barras.
El valor de z no debe ser mayor que los valores indicados:

z = 31000 kg/cm para vigas en interiores,
corresponde @ Wrpa,= 0.40 mm

z = 23200 kg/cm para vigas en exteriores,
corresponde a w,5,= 0.30 mm

z = 27 500 kg/cm para losas en interiores,
corresponde a wmyay= 0.40 mm

7 < 20 600 kg/cm para losas en extenoras,
corresponde a w,..= 0.30 mm

Debe enfatizarse gque barras peguefas de refuerzo a
espaciamiento menores dentro de la zona de tension dan
una mejor distribucién del agrietamiento, por lo tanto son
preferibles para conseguir el control del agriatamiento. El
uso del factor z no es alentador, desde que no da indicacidn
directa de la magnitud del ancho de la grieta,

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.(TVIL
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7.3 Control del ancho de grietas

El codigo ACI-05 (seccidn 10.6), menciona que el control
de fisuras estara de acuerdo a una adecuada distribucion
del refuerzo; paralo cual indica que el acero de refuerzo en
tension, cercano a una superficie no deberd exceder a

96000

2.5¢c,

vy NG mayor a:

Donde, ¢ es el recubrimiento en (em)y fo (kg/em?) es el
estuerzo calculado mediante:

oM
ST Agid
M, es el momento bajo cargas de servicio (no factorizado).
A_, area de acero en traccion.

a
i, es el brazo del momento interno, pudiendo ser: d— 5
c

]
Se permite tomar una valor de f; igual a 0.6 Iy

Las férmulas anteriores han sido evaluadas para un ancho
da griela de 0.041 cm, por lo que se pueden modilicar estas
tormulas dadas por el ACI para otros anchos permisibles
da grietas "w".

[ 96000 Y
I —— —25 ¢ | ——
s 0.041
¥ no mayor a: .
- L
< 30 [2520 w
Is 0.041

7.4 Anchos de Grieta Permisibles

Condicion de exposicion Ancho
| Permisible
"W

Ajre seco o con membrana de proteccién | 0.041 cm
Aire humedo o suelo 0.030 cm
Agentes gquimicos 0.018 cm
Agua dea mar 0.015¢em
Estructuras de contencion de agua 0.010 cm

7.5 Vigas Peraltadas

Fara al caso en que el peraite efectivo de las vigas sea
mayor que 80 cm. se tendra gque proveer refuerzo adicional
en las caras para evitar lisuramiento. El codigo ACI
racomienda que este refuarzo se reparta en la mitad inferior
del elemento, el refuerzo adicional en cada lado debera

b))

55 B

El espaciamiento entre varillas debera ser menor a 30 cm,
& d/6; el area total del refuerzo adicional en ambas caras
(2Ag,), no necesita exceder la mitad del refuarzo
longitudinal en tension dada por el diseno por flexion.

7.6 Aplicaciones :

Aplicacion N2 01:

Para una viga de seccién rectangular simplemente
apoyada, estimar el ancho maximo de grieta. Laluz de la
viga es de 9 m. y la viga soporta una carga de servicio de
1.55 tm.

Considare:
f'c 350 kg.l’cm‘? (concreto normal)
4200 kglem?
2°108 kg/em? .
30No. 8
0.55m
= 0.30m @)
stribos de ¢ 3/8 !

nmn

wn

w
mn

mo I » M

Solucion: 5 |}
El peralte efectivo d, sera:
d=55-(4+0.95+1.27)= 4B.78 cm
Sin considerar la seccion transformada, se tiene:
Ig= bh3/12 =30 * 553 /12 = 415 937 5 em*
i = 2J|_c'=2~f3§ —137.42 kg/em?
Mg, = I f /vy = 415 937.5°37.42/(55/2) = 5.66°107 kglem
= 5.66 t-m
El momento actuante sera el momento positivo maximo,
Ma=wl2/8 =1.55°92/8=1569t-m >M,, =566 -m
= Seccidn agrietada,
Para la condiciéon de seccidn agrietada, calculamos la
prolundidad del eje neutro, ¢, y el momento de la inarcia

de la seccion agrietada, I, .
N bc = bcZ /2

2) nA, =nAsd
bs+nAjc=bec?/2n+ A d
bci2+nA,c-A;d=0

ser: (&)} 4
Ag = 0.1 (d - 75) cm2 /m
dond [ = ’_‘Asl
nde, T T
A_, = refuerzo adicional para cada lado del elemento dado
en cm? por metro de aito.
d = peralte efectivo en em.
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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donde, n = E./E_ = 2188/ 150000 V350 = 7,13
Ay = 36No.8=3"5.07=1521¢cm?
d =t 48.78 cm
b = 30 cm

Reemplazando se tiene, c2 + 7.23 ¢ — 352,67 = 0
c=15.51cm
Luego

Ie=bc® /34 nAg (g-¢)? =157 350.4 em®

El esiuerzo en el acero sera:

H nMe/l=nMald-c) /|
5 =15.69 10105 (48.78 - 15.51) 7.13/ 157350.4
Iy =2365 kg/om? < 0.6 1, = 2520 kg/em?

Se tiene,

Whayx = 0.1086 1074 b3 A (1)
Donde:

B ={h-¢)/ (d-c) = (55-15.51) / (4B.78 — 15.51) = 1.18
oz =4 +0.95+ 2.54/2 = 6.22 cm

A =bt/yb, = 30* 2 * 6.22/3 = 124.4 cm?

A =bt/b, = 30" 2" 6.22/3=1244 cm?

En la expresion (1)

Wmax = 0.1086 x 1074~ 1.18 * 2365 3[5.02" 124 4

=0.28 mm.
b) Usando el criterio simplificado

fs
B

En la expresion (1);

Wrmax =0.1086 1041272520 3f6.22 124 ¢

= 0.30 mm Rpta.

0.61, = 0.6 * 4200 = 2520 kg/lem?
1.2

0on

Aplicacién N2 02:

Para una viga de concreto armado que fiene la seccion
mostrada en la ligura adjunta haillar el ancho maximo de
grieta.

Considere,

f, = 4200 kgiom?@

f;, = 086 f1r

A, = 2 paguetes de 3 barras
No. 8, Estribos de ¢ 1/2"

b = 025cm

Solucién:

Setiene, w _ =0.1086° 10" 4151'53Jcl'cA‘

ICG

Donde, B = 1.2
fo = 061, =2520kg/cm?
d. = (4+1.27)+(2°1.27+1*1.5'254)/3
= 527+212
d, = 7.39cm

Luego, la profundidad del concreto en tensidn, t sera;
t=2d',=2"7.39=14.77cm
Como son paquetes de 3 barras = Y'b_=085"8

Luego, 2
A'=bt/ -pc=25 *1477/065°6=084.70¢cm

En {1):

W4y = 01086 0™ 12 c2se0 Y1a 77947 ~0.387 mm,

Wmax =0.367mm.  Rpta.

Aplicacion N2 03:

Verificar si la viga del ejemplo satisface el criteric en
condiciones de cargas de servicios para control de
agrietamiento para las tres condiciones ambientales
siguientes usando f5 = 0.6 1,

{a) Exposicion interior usando la expresidn de Gergely-
Lutz
4 = 31’% A
(b) Exposicion interior usando el procedimiento del factor

Z
(c) Exposicion a agentas quimicos

Winax =0.1086 " 10

Solucion:

(a) Del ejemplo 1, w,,, = 0.30 mm para exposicidn
interior se tiene w permisibles = 0.41 mm

LUego, Wmay < Woermisibles = conforme
{b) Calculamos el valor del factor Z;

zZ=1 decﬁ. —2520 /6 22 * 124 4 = 23135 kglcm
Para exposicion interior es necesario gue,

Z < 31 000 kg/cm

Luego, Z = 23 135 kg/cm < 31 000 kg/cm == conforme
{c) Delltem 7.4, para exposicion a agentes quimicos:

w permisible = 0.18 mm

Se tiene, W5, = 0.30 mm > 0.18 mm
= No es conforme

ROBERTO MORALES MORALES
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CAPITULO 8

DEFLEXIONES EN ELEMENTOS DE CONCRETO ARMADO

centroidal despreciando el refuerzo del acero.
Li<lgx [g

M 3 M 33
1 =[_E£J {1 —"—J I
e g cr g
AT I a
M, 2 M, M, 4
' 3
Mer !
lg=lgr 4 l Mca ] (tg“lgr}g lg
—_— e
siendo: I g
S0, wid 1 MeLE M., = Momento de agrietamiento. Mcr=T1“
" = =
max ag4 EI 8 EI - 2
f, = Médulo de rotura del concreto. fr = 24T¢ [*ﬂf em )
Casos particulares:
Elementos simplemente Apoyados lg = Momento de inercia de la seccidn total del concreto
y, = Distancia del eje centroidal a la fibra extrema en
: traccion.
. - s M, = Momento actuante maximo en un elemento al
A """ T _& instante de calcular su deflexién.
- Ymax | or = Momento de inercia de la seccién agrietada
5 4 4 transiormada a concreto.
=9 WL Lap g2 ML
Imax“ggs €1 " ;
Si —‘H:—r < 3 . es aceptable utilizar= |,= ]
Elementos Empotrados en sus Extremos a
Momentos de Inercia para elementos simplemente
apoyados
§ S Ié 8.2 Miembro Prismatico
Frmax
le= lem = Momento de inercia efectivo para la seccion
(1 2) 3 central.
WIS BT (Z ) e '
Max~3g4 EI 8 El 384 E
4 Yo
- 0.26* 1072 ."E—LT 8.3 Miembros No Prismaticos
Generalizando, la deflexion de un elementos por flexion le= Tom !
con carga uniformemente distribuida esta dada por la !_ ! ]
expresion: wit & fam A
Ymax=8 £
Elementos En Voladizo
8.1 Determinacion de Parametros: (ACI) a) Miembros Prismaticos
Eg= 15000 [z kg/em? et = lem g
lg = Momento de inercia efectivo. g ]
Zle
El momento de inercia efectivo en elementos parcialmente
fisurados estdn comprendidos entre el valor del momento }
de inersia de la seccion agrietada, I y el momento de Z
inercia de la seccion total del concreto respecto al sje é a2
0
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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b}  Miembros No Prismaticos

le = (le1 +le2)

Elamentos Continuos

} : ; : J
|

a) | o Puede tomarse como el promedio de valores
obtenidos para las zonas criticas de momento positivo
y nagativo.

b} | g puede tomarse como |, para miembros
prismaticos.

¢) Para miembros no prismaticos.

1 1
le =-32L +2 [|E1 +|ezj

dj) Se pueden mejorar los resultados para miembros
prismaticos y no prismaticos usando las expresiones
siguientes:

- Para ambos extremos continuos:
1e=075 1o+ 015 (149 + 1 g2)

- Para un solo extremao conlinuo:
le =085 | 4 + 015 1 & griremo Continua

MNotas:

- Deben usarse las envolventes de los momeantos para
determinar el valor positivo y nagativo del | , .

- Para ¢l caso de tener una sola carga concenlrada
pesada debe considerarse solo el |, en el ramo
medio.

8.4 Deflexion adicional por cargas de
Larga Duracidn

La retraccion y la fluencia debido a cargas sostenidas
causan deflexiones adicionales mayores que las que
ocurren cuando se aplican inicalmente las cargas a ia
estructura. Estas deflexiones dependen de la tamparatura,
humedad, condiciones de curado, la edad al momento de
la carga, cantidad de acero de compresion, magnitud de
las cargas sostenidas y de otros factores.

Ningun procedimiento simple puede considarar esos
fzctores sin embarao el ACI-05, da una expreésidn gue da
unos resultados satisfactonos.

_a deflexian adicional de cargas sostenidas para miembros
floxionantes se determina multiplicando la dellexion
‘smediata debida a cargas sostenidas por el factor ).

b))

#AICG

£

e
1+50p

= cuantia dé&l acero en compresién en la seccion central

para tramos simples y continuos, y en el apoyo para

voladizos.

factor dependienta dal tiempo.

2.0 sit = 5 anos

1.4 sit = 12 meses

1.2 st = 6 meses

1.0 sit = 3 meses

bt
|

P L L
wenomwonon

8.5 Cargas sostenidas o permanentes

Las que se deben considerar son la carga muera y una
parte de la carga viva, que depende de la utilidad © uso de
la estructura.

Wp = W+ LW

a=0.20 a 0,25 para viviendas u oficinas.

a = 1.00 para almacen o deposito.

Estas cargas permanentes dan lugar a deflexiones
instantaneas y de larga duracién.

8.6 Cargas No Permanentes

Constituida por la diferencia de las cargas vivas que no se
consideran coma cargas permanentes.
wyp = (1 - o) wi

Estas dan lugar a deflexiones instantaneas o de corta
duracion.

8.7 Procedimiento Practico para Calculo
de Deflexicnes

Si no se dispone de los resultados del analisis estructural
se puede estimar las deflexiones en forma practica
considerando para las cargas penmanentes que @l elemento
esta empolrado en sus extremos; ¥y para las cargas no
permanentes se considera un momento positivo maximo

. oAy V2
igual a: M—“1 wL™ .

!
1%
. Cargas Permanentes: y - 0.26 * 107¢ WPt A

El
y Cargas No Permanentes:
Vo _Yas 2
I'M'a = —wke ——wlL= =0.0536 wL!
8 14
4 4
5 wl 1 2 L
_ 2 W (Mg.'-. )_— 06325 1072w —
384 E1 8\ EI NP |
Finalmente la defloxion total sera;
4 I

y = 026° 102 wp (1+%) == — +0.6325° 102 wyp |
Eclot Eg g

ROBERTO MORALES MORALES
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8.8 Aplicaciones :

Aplicacidén N201;

Se liene una viga simplemente apoyada, que se muestra

en la figura, sometida a cargas uniformemente repartida.

Considerando el efecto del drea transformada del acero,

se pide determinar:

al  El momento de inercia efactivo de la seccién de
momentos maximos,

b} Laflecha maxima instantanea considerando la carga
total de servicio.

La viga V-101 soporta una losa aligerada de
Acabado = BO kg/m?

Sobre carga = 150 kg/m?
f, = 280 kglcm?

| |
‘?‘ 8O0 o
V011 25K 65}
|£
St
L=
%
V-101{. 25% B5)
8
e
]
(=]
V-101] 26 65 T
=
L=
L sw
d=65-(4+0.95+254x1.5)
d=5624¢cm
p.p. viga 025" 06524 = 039 tm
aligerado 0305 = 150 tm
acabado 0.08 * §:25 = 042 tm
sic : 015" 525 = _ 079 tm
¥ = 310 tm

) 3
ME i . \
ierlcri[-’;";"J flg=ter) = 1g

2 2
My = To=310 " ﬁs' =248 t-m

(n-1) Ay =697 * 20,28 = 141.35 cm?

59 fE

_254 65" 32.5+141.35° 56.24
16254+ 141.35

Y = =34.40cm

¥y=h-yg=30.6 cm

572135.4 + 5866.3 + 67421.9 = 645423 6 cm*?

|g:
11 [780 " 6454

Mg = rlg _ 2-/280 " 6454236 -
¥ 08

Mg 7.06 1

—_— = =-{J — =

M, 2438 285 < = =dg=ler

Entonces calculemos |

}2

25 +161.6356.24 =(25ka +161.63 ) kd

12.5 (kd)2 + 12.93kd - 72721 =0 = kd=21.26cm

b nAg i(d - ka)f = 2778475 cm®

: bika?
(e q

“la= 1 = 2778475 cm?

J b=0.25m 1

Calculo de la flecha maxima bajo la carga total de servicio

oo 5w SR T I ) M
MAX~ 384 E. " 1, 384" 2280 "277847.5

Ymax =237 cm

Aplicacion N? 02:

Para la viga V-102 (0.250.45) doble empotrada que se
muestra en la figura, detarmine la flecha maxima.

Institute de la Construccién y Gerencia, ICG
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HHi 60

Aligerado de 17 cm wp=wp+0.27w ;2.12+0.2708=2.28 Vm

fo = 210 kglcm? wyp = (1.02) * w_ =0.82 t/m

= 2
f},-dzoﬂkgfcm i £ 2
¢ 1
Uso de Vivienda N\ 1+50p 1+0
Tiempo de V-102(25%45) Célculo de las inercias efectivas
construida es s s
5 afios \ = ,e:[!“_cr_] g+
Ma

(=]}

(o <

3
M .
[e='cr+[ﬁ;:'] (IQ "cr] =iy

Metrado de Carga

P.P.viga 0.25° 04524 0.27 Ym Criterio de la seccién bruta.

ICG

Aligarado = 0.28tm2-3.75m = 1.05 tm
Acabado = 0.1 tm? * 4m = 0.40 ¥m 3 e
Tabiqueria =  0.1Ym2-4m - ; |g=““..=_"’5 457 _ 18984375 em?
wp = 2.12Um 12 2
n_ 45
SIC=2tm2*dm=08Ym = W_ VimgEe s 22.5¢cm
L Wy=12"wp+ 16" w =3824 tm
h*lg 2 -+210 ° 189843.75
Mo =1t== X —220 043 tm
Momentos de Disefio cr 1 22-5.105
My =%“'u - ;‘5 " 3824 * 6571346 t-m Cilculo de la inercia de la seccién agrietada
1. g a=45—[4+o.95+ﬁ1=39.10 em
My==——wy L*= 8673 t-m 2
24
it n—E—S--—-‘?--"UE - 9.20
Disefio por flexion = Eq 15000:_\-1'21—0 .
d=45-(4 +0.95+ 1.27)=38.78Bcm
¢ n"A;,=9.2"57="5244 cm?
My = 1346 1I-m =a -5- =7.8 cm
= A;=102 c¢m? —a =086 cm (25 * kd -+ 52 44) kd =325— * (ko) + 52.44 * 39.10
para a=12cm = Ag=10.8cm? (kd)? + 4.20 * kd - 164.03 =0 = kd = 10.88cm
= a=1022cm conforme
10.88° 2 4
Usar 261+ 10 3/4" (1289 cm?) ler=25" "7 =+ 5244° {39.10 — 10,88)° =52494.17 cm
*M,=673 tm = a=6cm = A =4.98cm? wpl? 228" 652 i Mgy e
- a = 4,68 cm (conforme) Maq S e 4. 1—m: ﬁ;' =
u 2 2 . 2
Usar' “2eidal 57 o) M = !PL = (238*_05‘!) 6'5_ =514 t-m; Eﬁ[ -
a2 = 24 24 My

/——— 241°= 14344°

. 11 = 83669.92 cm® |, = 67683.93 cm?

1 . 2287 (1+2]" 6504

\_*\\g_L\\a\\\L"\
T//T’tﬁ

~ Y. = +
max 384 .
S 15000.,/210 *83669.92
swLt 1 1.,  64-e50°
y=—p donde, S=— 384 150004270 67683 93
* A L L
: (1 aulldd . EH-EL— Y, =175+ 020=1.95¢m = — < —— conlorme
Ymax=3gs "P E, Ig; 38 Eglgp max 333 200

ROBERTO MORALES MORALES
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CAPITULO 9

—

DISENO POR FUERZA CORTANTE

9.1 Diseno por Fuerza cortante con
refuerzo en el alma

W

I

Donde:
Longitud de la grieta

| O3

p = Proyeccion horizontal de la grieta

a = Espaciamiento en la direccion de la grieta del refuerzo
transversal

s = Espaciamiento an la direccién horizontal del refuerzo
transversal

La fuerza cortante que resiste una viga sara las que
propercionan el concrelo y &l acero transversal, as decir:
M = Ve + Vg

Las grictas diagonales se forman debido a la tensién
diagonal, los cuales son esfuerzos principales de tension
perpendiculares a la grieta.

V=N +FA, fysenfa)

A, = Area de cada estribo
f, = Esfuerzo del refuerzo transversal
Si existen n estribos inclinados dentro de la grieta entonces:

V=Ve +ZnAy tysen{a)
siendo:  n=

ademas: i= K
cosg

Por trigonometria tenemos:
_ s "sen(u)
Csen{ow+8)

5
# = sen(8)(cota+cota)

Reemplazando los valores de i y a tenemos:
n= %tg(ﬂ}f_cn! o+ cot 6)
Para el instante que se origina la grieta por traccién
diagonal, se pueda suponer que:
8=45° p=jd=d

d
n=—{cola+1)
5

d

Vn = Ve --—s-tcu'.\’,n:+l}4t\\r ly senfao)
Ay fypd

Vp = \I'c-'r%L(CUSO'.fSBﬂ(’I}

Vo = .
" e

Vy, = Fuerza cortante nominal.

V, = Fuerza cortante factorada.

¢ = Factor de resistencia, para fuerza cortante es igual a

0.75.

9.2 Fuerza cortante que resiste el
concreto (V)

El codigo ACI sugiere la siguiente expresion simplificada
para la determinacién de V-

Ve = 0.53.,@ byt g oen kg;‘crﬂ2 by. ¢ @n ¢cm
El codigo ACI presenta diferentes expresiones de V. para
diterentes situaciones:

- Elemantos sometidos a flexion y corte.

. "
Ve =[0.5 ¢ +176py 22 loyd
1A My

dond Py s
nde: W - 53
byd
Vyd
. ——=1
ademas: M

La resistencia del concreto no sera mayor que:

f'e &n kg/cm?

Ve 50931 byd by.d en om
Elementos sometidos a considerable esfuerzo de
traccion se puede efectuar el disefo considerando

despreciable la resistencia del concreto.
9.3 Consideraciones de Disefio:

= 5l la reaccion del apoyo induce compresian al
elemento y no exisle carga concentrada enlre la cara
del apoyo y una seccién ubicada a "d” de ella,
entonces este tramo s& disenard para un cordante
uitimo que corresponde a la seccién ubicada a "d"
de la cara de apoyo. Esta seccidn se denomina
seccion critica y es la que se encuentra sometida al
mayor cortante de disefio del elemento.

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

CONCRETO ARMADO

Patricia A.CING.CTVIL

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

w62

‘\\c.ursd-n apoyo

Si la reaccién del apoyo induce traccién al elemento,
a seccion critica se encuentra en la cara de apoyo.

h

' gaccidn critcn

9.4 Calculo del refuerzo transversal

£l refuerzo que se necesitara tendra que resistir:

Vs =Vp - Vg

. Ay ty d
gntonces de la expresion: Vg = {cos+ senw),
despejamos "s". 2

Agly d
LS {cos o+ sen a)
Vs

Que sera el espaciamiento a que se encuentre los estribos
que tienen un drea A,
Si se usan estribos verticales es decir o = 90°, Se tendra.

Ayld
P
Vs

9.5 Requisitos Minimos para el Disefo
por Corte.

(Valido para vigas}
ACI05

v, :
1. Sivp< ; , entonces no se necesita ningun tipo de
reluarzo transversal.
Ve
2 SiVy = 2 » Vg =V, entonces un refuerzo
transversal minimo.

&
Ay min =3.5by f
¥

donde 5 .-': A 5 <60 em

3. 51 Vg =V, tenemos:

g . 4
-5 Vs <1.06.[Tc byd, entonces: s =_ v 5 =60 cm

AICG

4. Vg=2.12.[fCbyd, entonces:
- Cambiar la seccién.
- Mejorar la calidad del concreto.

9.6 Aplicaciones:
Aplicacion N201:

Disefiar por corte la viga que se muesira en la figura
Considere estribos verticales de dos ramas de ¢3/8"

P, =301
"o = 280 kg/icm?
f

y = 4200 kg/em?
#, =301 P, =301

CORTANTES

Solucion:
d=45-(4+0.95+1.27)=3878cm =39cm.
Ve =053 [t byd

V. =053 V280 (10)(0.25)(0.39) =8.65!

Wyg =30 1
Vp = Wy 30 =40 |
o 075

Vg —Vq Ve =3135 ¢

Ve =212 T cbyd
Vg <2.12-/280 (103(0 25)(0 38) =34 6

Vs =3138 < Vg may CONFORME
4 3878

4 4

Disafo por corte usando estribos ¢3/8™ A, =2 0.71
=1.42 cm?

=9.7 cm

Ayl d ” 3
g = ?.._3'_:25&__ 4:“—Em=?.dcmt8 cm

Vs 31.35
. [
-Si Vs =106/t chyd A Vg =212 1'chyd, ’ ) 2_0.05
Numero de varillas: =244
0.08
Entonces: s < -:— v s<30¢cm Usar estribos $3/8°, 1@0.05, 25@0.08 en c/extrema.
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
Patricia A.CING.(TVIL
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Aplicacion N®02:

Disefar por fuerza cortante la viga en voladizo que se
muestra en la figura.

w,, =4.5Vm; Retuerzo por flexion en dos capas = 641°
f.=210 kglcm?

illlllllllllllllllllwu
/ ol

Vyg=18-w,d=1592t
d=55-(44+0.95+254 + 1.27) = 46.24 cm
Ve =0.53/210 "10* 0.25° 0.4624 =8 88 1|

Disefo de la seccidon mas critica

15.92
~B BB =1235t
0.75

R
Avlyd _142°42° 4624

A 12.35

=2233cm

Vg <i.OE.‘,"!'c byd=17.76 | .. 55%:&23 cm; 60cm
s=23ecm=0.23m

Usar estribos 4 3/8" @ 0.23m

s 444y
2

Seccion de refuerze minimo: V
Vio=Vno #=4.4470.75= 3331
Vo =333 1=V, cara =WyMg

3331=18-45m, = m,=3.26m

b 1.42 ° 4200
Ay min =35 ==

5 = =68.16
o aE 28 i
{3.26 - 0.05) 7/ 0.23 = 14 estribos

Usar estribos ¢ 3/8" 1@0.05m, 14@0.23m

Longitud utiizada = 0.05 +14 - 0.23 =327 m.

waT
e

63

Aplicacion N2 03:

Disefar por corte la viga gue se muestra en la ligura
adjunta. La viga esta sometida a una carga uniformemente
repartida. (Refuerzo de flexién son varillas de 1").

wp=4.1tm
w =1.6Um

Utilice estribos de ¢ 2/8" de dos ramas verticales.
f'e = 210 kglem?
f’, = 4200 kgiem?

| W - 50110 30 & 0.60) ]
.3 .3 -3
oM 850 w830 o2

w,=1.2"41+1671.6=748t
o2, BT
g Wu L = 748" 6.8° =4323 1-m

CORTANTES
\r.a.[“\\
‘\J“’a

i M= wuL2
! MOMENTOS ‘
s &
f\__/ 8 \__/
L M
Vo, =wWy———=1807m
Au uT T

= V4 cara = VA gje Wy " 015 =1785

L M
VBU =Wy 5+T =31.798 1 '—'DVB cara :vBE_IE'WL.' *0.15

Vg cara =30.671

iy 6.5
=2 = e e =2.40
1705 178543067 °

d=60-(4+095+1.27)=5378 ¢m

T?%IHH S e
i
IETE

6.50 |

Cortantes en el Apoyo B

Z

7 Vg, =3067 -7.48 * 0.5378 =2665 t

£ T

gl RERN LITTTTTTT ] Ve =0.58-/210 (10)" 0.37 0.54 =12.44 1

% o Do:m' {0 06, 14@0 33

Instituto de la Consiruccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.CING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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s Sg =27cm = Vg =11.88 1=V, =24.32 1=V, —18.24 t
Vg =Vg -V = -12.44 =23.10 1
975 1824 =30.67 -8.46°my =smg =147 m
d
Ve <1068 f1c byud=24081 - s<—=27cm; 60cm : 8
FEEENTE B 2 Lgisp =166 —131=0.35m .-.?:%:2&0.20:“
o 0.

131 +040=171m

~13.88 cm 177 1a7

Ayfyd 142 "42°53.78
Ve 23.10 48 1T1=177m . =
48 ! s 0.27

=7T@ 02T m

Usar estribos ¢ 3/8" @ 0.14m,
Estribos ¢ 3/8"1@ 0.05, 9@ 0.14, 2@ 020, 7@ 0.27

Sg=20cm = Vg =16.04 1=V, =28.48 1=V, =2138 |
Cortantes en el apoyo A

2136 =03087 846" my =My =110m
Vo, =20.30 - 8.46 * 0.5378 = 15.731= V,, = 1851 t

5 1.42 * 4200 B
Avpin =880W =5 ="5 g oo Vg =6.08 1=106.[Tch,d=2488 1 =5 s-g —27 em ;. 60|
s<g =27 em Aytyd 142°42*5378
2 i g £ 2970 _ 53 75¢cm
Ve 6.08
VC "
Vp = 2 =622t =V, =467 1 Usar ostribos ¢ 3/8" @ 0.27
Ve v, =5.20t
4.67 =30.67-846m, = m,=3.07m Yo =5 =82kt W =g
estribos 4 3/8"1@ 0.05, 9 @ 0.14 529=2030-846m,; = m,=177m
005+9°014=131m estribos ¢ 3/8": 1 @ 0.05,7 @ 0.2Tm

Cla3r8™ 1§20 08, 9ED0 V4. 2600 20, T@0.27
hN i

| R RN [ERERNER
Be3/8" 1 @005, T@027 B428" 1@0.05, 7@0.27

o301 6530 B4 e 650 0.30 |

1 7

W= 3010030 x 0.60)

Pedidos a: pat_pv_pca_11
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL
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DISENO POR TORSION

Los elementos de concrelo armado estan sometidos
comunmente a momentos fleclores, a fuerzas cortantes
transversales asociados con estos momentos flactores vy,
en el caso de columnas, a fuerzas axiales combinadas a
menudo con flexion y cortante. Ademas, pueden actuar
tuerzas de torsion que tienden a retercer el elemento con
respecto a su gje longitudinal. Estas fuerzas de torsion rara
vaz actian solas y casi siempre estan acompanadas por
momentos flectores, por cortantes transversales y algunas
veces por fuerzas axialas.

Dasde 1960 se ha dado una evolucidn importante en las
actividades de investigacidn relacionadas con la torsién
en el concrelo armado. Por primera vez se incorporaron
procedimientos praclicos de disefio en el Codigo ACI de
1971, se hicieron revisiones menores en las siguientes tres
ediciones, y se hizo una revision sustancial en 1995. Los
procedimiantos actuales de diseno fueron propuestos
inicialmente en Suiza y ahora forman parte de los codigos
maodelo en Europa y Canada.

Al considerar los efectos de torsion en las estructuras de
concreto reforzado, es importante diferenciar entre torsion
primaria y torsion secundaria. La torsion primaria, algunas
veces llamada torsion de equilibrio o torsidn estaticamente
determinada, se presenta cuando la carga externa no tiene
ofra alternativa que ser resistida por torsién. En estos casos,
la torsidn necesaria para mantener el equilibrio estatico
puede determinarse en forma unica. Un ejemplo de esto
&5 una losa en voladizo, las cargas gue se aplican en la
superficie de 'a losa producen unos momentos de torsion
que acluan a lo largo de la longitud de la viga de soporte.
Estos se equilibran medianta el momanto torsor resistente
que se genera en las columnas. Sin estos momentos la
estructura colapsaria.

10.1 Aplicaciones:
Aplicacién N201:

La viga con B.50 m que se mueslra en la figura adjunta
sostiene una losa maciza con un voladizo de 1.80 m desde
el centro de la viga como aparece en la seccion.

La viga en L resultante sostiene una carga viva de 1.34 ttm
a lo largo de fa linea central de la viga mds 250 kg/m2
distribuida uniformemerite sobre la superlicie superior de
la losa. La alura efectiva hasta el centroide del acero a
flexién es de 54.61 cm v la distancia desde |a superticie de
ila viga hasta el centroide del acero de los estribos 4.45
cm. Las resistencias de los materiales son:

f'c = 350 kgicm? y f.', = 4200 kg/cm®. Disene ei refuerzo a
torsion y a cortante de la viga.

e £.50m N

Fig a

1.80 — |

060

D oae Fig. b

Solucidn:

Si se aplican los coeficientes de carga del ACI a las cargas
de la losa, se obtiene:

Y, =2400kg/m?® y h=015m
Peso propio = 2400 x 0.15 = 360kg/m?

Carga mueria:
wg = (360 x 1.65) = 594 kg/m

Carga viva:
w,_ = (250 x 1.65) = 412 5 kg/m

Carga (w,):

Luego: w, =1.2wp+1.6w =1.2°(594) + 1.6 (412.5)
= 1372.8 kg/m

- w, =137 m (a0.975 m de excentricidad)

Migntras que la viga soportara directamente:

Carga muerta:
wp = (0.30 * 0.80) * 2400 = 432 kg/m

Carga viva:
wy = {1340 + 250 * 0.30) = 1415 kg/m

Instituto de la Construccidn y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL

CONCRETO ARMADO
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Carga tactorizada (w, )!

Luego: w,=1.2wp+ 1.6w =1.2"(432)+ 16" (1415.0)
= 2782.4 kg/m

= w, =278 t/m

Asi la carga uniformemente distribuida sobre la viga es
137 + 2.78 = 4.15 Ym y actua de manera simultanea con
un momento torsor distribuido uniformemente de 1.37 *
0975 = 1.336 t-mim.

En [a cara de la colurmnna la fuerza cortante de disedo es:
V,=427(B50/2)=17.851

En el mismo sitio, el momento de torsion de disefio es:

T,=1.336"(8.50/2) =568 t-m

FiguraC

AEE -]

156

9.52

476

425m .-l

rmy

588
495 |

rara

225 m
FiguraD

RESISTENCIA ALCORTANTE DEL CONCRETO (V)

053 b @
v, =053 fi'cb_d

dVe = 075 0.53\,’350' 30 "54.61 /1000 =9.52 t

= 9V, =9.521

"_a variacién de V, y T, con Ia distancia a |a columna de
apoyo la d=terminan las figuras (c) y (d). respectivamenta.

ICG

Los valores de V,, y T, en la seccion critica de disefio, a una
distancia d de la cara de la ¢columna son:

V,=1561

T, =4.95tm

Acpi
Acp=30'60+ 15 * 45 = 2475 cm#

= Acp = 2475 cm?
Pcp:
P¢1==60+?5 +2"45 + 30 =2585¢cm

= Pep=255¢cm
Para la viga efectiva A, = 2475 em? y P, = 255 cm. De

acuerdo al Codigo ECI-:NB-US. la torsion puede
despreciarse si:

i A
— A
Ty =6 027 Jt¢ [—P—"'E](sg;cm?;

o
Luego:
T,=495tm
== 2
2475 1 =
T, €075 x 0.27 /350 x | 502 .:l - 0.91 t-m
. T,=853tm < 0.91 tm ... NO!

En el presente casc es clarc que la tersion debe
considerarse. Debido 2 que la resistencia a tersién de la
viga se requiere para el equilibrio, no debe realizarse
ninguna reduccién en el valorde T .

Antes de disefiar el refuerzo a torsion, debe verificarse que
la seccion cumpla con la ecuacion (para secciones macizas |
o sélidas).

W 5
SQ[EFE v 212 \Ip

[
I My 2
\w

Y P e 2
F o ]
\”\bwd " 178gnE

Aunque para verificar si 1a torsion podia despreciarse, A
se calculd considerando las aletas (tal como lo exige la
saccion 11.6.1 del Codigo ACI), los cdlculos subsecuentes
para funcionalidad y resistencia desprecian las aletas y no
2 proporciona ningun refugrzo a torsidn an las mismas.
Como referencia b,d = 30 " 54.61 = 1638 m#

= b,d = 1638 cm?

Considerando un recubrimiento de 4.45 cm hasta el centro
de las barras de los estribos en todas las caras:

x,=30-2"445=21.1¢cm
Yo -60-2"4.45=511cm

Asi:
Aon = Xo¥o
A0h=21'1 *51.1=1078cm? =

b,d= 1078 cm?
A, = 0.85A,,

A, =085"1078 =216.5 cm? = A ,=9165cm?

QOBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CANG.CIVIL
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Ph=2(10+yc}
P.=2"(211+511)=1444cm - F'h=144.4[:m
b+hy £b e dh, :

..,;// / / / :
/

/’//
i

s
rd

k] ol

/
.)J
/

De la ecuacion anterior:

\2
J =374kg/em

15600 [4 95°10° 1444

Lo 17, PRI f4d4
(13075461 17 1078212

2

[ vqnd
corse| 952710

29 W oyaefasg |= 2
| 305367 + vaﬁoJ 34.1kg/cm

- 41.69 kg/em? < 42.14 kg/lem? .......... Correcto!

Sequn esto, la seccidn transversal tiene un tamafo
adecuado para la resistencia dada del conereto. Los valores
de Ay A, se calculan ahora en la cara de 1a columna
(unicamente como referencia). ACI - 11.6.3.6.

Utilizando la siguiente ecuacion y 8 = 45°
El refuerzo transversal por torsién debe disefarse usando:

IR | S
Y 20Ag Iy cot0

A - 689°10%s

I 2°0.85" 91648 ~4200 ~ cot 45°
Para una rama de un estribo vertical cerrado o 0.1938s
para dos ramas.

=0.09689s

La capacidad a cortante del concreto solo, obtenida a partir
g2 la ecuacion es:

Ve =058,/ ¢ by @

2V, =0.75"0.53 /350" 30 ~54.61/1000 =9.521
= PV, =9521

A partir de la siguiente ecuacitn, el refuerzo en el alma

A (Vu-oVve)s
pEE_T AR
glyvﬂ

3
_ (19.30 - 9.52) " 10%s
Av= 575 az00 -sa1 ~ 00589

Que debe proporcionarse con dos ramas verticales.

El valor calculado de A, disminuye linealmente hasta cero
en el centro de la luz y el valor calculado de A, disminuye
linealmente hasta cero a 1.20 m desde la cara del apoyo,
el punto en el cual V,=oV.. Asi el drea total que debe
suministrarse mediante las dos ramas verticales es:
Para: 0 £ x < 1.20m

(
* ]HH]EBESI 1- —]

X
2A|+Av—0.!9355[1— 225 EET

Donde x es |a distancia a partir de la cara del apoyo,
Para: 120 <x<425m

xX
2A: + A, +01938g| 1—
1A [ 425)

Los estribos cerrados de $1/2° suministran un area total
en las dos ramas de 2x1.27 = 2.54 cm? Para 2A, + A, =
2.54 cm? el espaciamiento requerido a d y a intervalos de
0.60 m a lo large de la luz puede determinarse utilizando
las relaciones dadas entre drea de estribos y area de
espaciamiento.

Sg = 13.8 cm
S,.gg = 141cm
Sy=12 = 1805cm
Se_13 = 22,7 cm
Symng = 3011 cm
Sy_ap = 446 cm

Estos valores de “s” se dibujan en la siguiente figura, Ahora
deben verificarse las disposiciones del Cédigo ACI para
espaciamiento maximo.

A

[ o
< =]
i |
e
~

Espaclamentc S (o)
£
~

S max, = 183 em

10
-

para el cortante transversal, de nueve calculado en la cara e 120 180 250 Luzim)
de la columna es:
FiguraF
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETOQ ARMADO
UCM-MOQUFGUA
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Para refuerzo a torsion, el maximo espaciamiento es el
menor de:

Py
8
144.4/8 = 18.05 cm o 30 cm, mientras que en las

disposiciones para cortante, el maximo espaciamiento es
d/2 = 54.61/2 = 27.31 < 60 cm.

La primera de las anteriores disposiciones es la mas
restrictiva y en la figura (f) se dibuja el maximo
espaciamiento de 18.05 cm.

Los estribos entre la cara del apoyo y una distancia d
pueden espaciarse s4. Los espaciamientos requeridos
resultantes se indican mediante la linea continua de la
figura. Estos requisitos se cumplen de manera practica
utilizando estribos cerrados de §1/2%, el primero localizado
a 5 crm desde la cara de la columna, sequido de 6 astribos
con un espaciamiento de 15 cm y 18 estribos con un
espaciamiento de 18 cm,

De acuerdo con el Codigo ACI, los estribos pueden
interrumpirse en el punto para el cual Vu-: @VGIE (1.53m
desde el centro de la luz) o a una distancia (b, + d) = 0.66
m mas alla del punto en el cual:

i J’*ch
Ty=0027.f¢ |
cp

Este ditimo punto esta mas alla del centro del elemento;
por tanto se requieren estribos minimes a lo largo de toda
la luz.

El acero minimo de 2.54 cm? en el alma que suministra,
satisface el minimo establecido por el Cédigo ACI de:
35bys

v

(2A v Ay )=

A,min = 3.5 x 30 x 18/4200 = 0.45 cm?
Ay =254cm?z Ayin=045cm? L. Conforme!

Luego se calcula el acera longitudinal exigide para efectos
de torsion a una distancia d desde la cara de la columna.
En estie sitio.

A _poaeaa-{1- %)
: ' aas)

05461

At [
-0.09688"|1-——
. 425

s ]= 0.08444

A

y a partir de la siguiente ecuacion:
(4
A,:ﬂph[}l]cmze
s i)
4200
-0.0844" 4" . 2 421 2
A =0.0844"144 [4chot 45°=12.19cm’

Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA

J[CG

= A =12.19¢cm?

Con un total no menor que: (ACI-11.6.5)

133.0Fc Acp [ A fy
7§ pErr e, F ) _...._L_ 8
Imin tyl o ] f'f'
Kb o ARG BATE gnaniviiq e 200 e
2

4200
= Aypn=4.11cm?

En la cual Ay/s no debe tomarse menor que:

Ay 176by

5 f}.,,

Ap 176730

il 16 S -0.0126 = 0.01
s b = AJsz 00126

De acuerdo con el Cédigo ACI, el espaciamiento no debe
ser mayor que 30 cm y las barras no deben ser menores
que $3/8" en tamano y no deben tener un diametro menor
que /24 = 14/24 = 0.583 cm.

El refuerzo se ubicara en la parte superior, en el centro y
en la parte inferior del elemento, colocando en cada nivel
un area minima de 12.19/3 = 4.06 cm?

En el centro de la altura se utilizaran 263/4° mientras que
en las partes superior & inferior del elemento se aumentara
el refuerzo a flexion en 4.06 cm?

Aunque el drea requerida A, disminuye en proporcion directa |

a A, y por lanto disminuye linealmente desde una distar.cia
d desde la cara de la columna hasta el centro de la luz, las
barras se prolongaran en forma continua a lo largo del!
elemento para facilitar la construccion,

Aunque el Cédige ACI-11.6.3 establece que el valor de A
puede disminuirse en las zonas de compresion por flexion
an una cantidad igua' a Mu/(0.9dfvl), aqui no se realizaran
esta reduccion. Se proporcionara el empotramiento
adecuado mas alla de la cara de la columna con el fin de
desarrollar en las barras al valor completo de fy en ese
sitio,

UJCM-ING.CIVIL
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COLUMNAS

11.1 Definicion

Basicamente la columna es un elemento estructural que
trabaja en compresion, pero debido a su ubicacién an el
sistama estructural debera soportar también solicitaciones
de flexion, corte y torsion,

11.2 La falla en columnas

Las columnas llegan a la falla debido a tres casos: por
fluencia inicial del acero en la cara de tensioén, por
aplastamiento del concreto en la cara en compresion o por
pandeo.

11.3 Centroide Plastico

El punto en la seccidn de columna donde la fuarza axial
actua produciendo en toda la seccion delormaciones
quales se denomina centroide plastico de la seccion. Sa
determina de la siguiente manera:

SO X UM e il
% Ag D851 +A'g Iy + Agp 1y

siendo Ag = area de la seccion bruta (bh),

T3

|

Yo ’
;1

1

11.4 Columnas Cortas

Cuando el proceso de falla en la columna se debe a la falla
nicial del material se clasifica a la columna comao corta.
Segun el ACI si la relacion de esbeltez kL /r es menor a 22,
la columna se clasificara como corta.

11.41 Columnas Cortas con Carga Axial

Sila carga axial actua en el centroide pldstico, se obtendra
ia capacidad maxima de la columna sumanrde la
contribucién del concreto y la del acero: recordemos que el
concreto alcanza su maxima resistencia cuando la
deformacién unitaria es aproximadamente 0.003, para ésta
deformacion entonces todo el acero ya estara en fluencia.
Luego expresaremos la resistencia nominai a la carga
axial deo la columna como sigue:

po= 085 I'g l:*g“"st]*‘*“st fy

El factor 0.85 se ha afectado a la resistencia del concreto
., debido a que se ha determinado experimentaimente
que en estructuras reales, el concreto liene una rasistencia
a la rotura aproximada del 85% del f'c_

Lo anterior es un caso poeco probable de tener excentricidad
cero, an estructuras reales la excentncidad se da por vanas
causas. El ACI con el objeto de tomar en cuenla esids
excentricidades reduca la resistencia a la carga axial y da
las siguientes expresiones:

- Para columnas con estribos

P =0.8| 0.85r (ﬁ A )-A f
n ch g st sly

- Para columnas zunchadas o constituida por
espirales

-
P =085 0.85F (A -A ).A f
n L e\ g stf sty

Las dos expresiones anteriores nos dan la capacidad
méaxima de carga axial de las columnas.

11.4.2 Columnas Cortas sometidas a Carga Axial
y Flexion

La flexion se produce por que hay un momento flector
actuante, o sila carga axial actuante es excéntrica.

La excentricidad (e) es igual a: e = M/P; donde P es la carga
axial actuante en el centroide plastice de la seccién y M el
momento acluanie total.

En la figura siguiente se tiene un posible estado de
estuerzos del concreto y fuerzas del acero en el eslado de
falla,

Danominemos:

C.=085f.ba

Csy=Ag 54

Coo=Agzlea

Tea=Asfq

Tea=Agafes

Luego la fuerza axial nominal sera:
Pyp=Ca+GCgq +C52 —Tgg —Tay

¥ el momento nominal resistente sera:

Mp=Coiyo-8/2)+Csifyo—d1) +Csp(yo —d2)+

Ts3 (03— yo)+Tsa (dg - vo)

Instituto de ta Construccion y Gerencia, ICG
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Ademas: M, =F_e

L ta = "I

11.5 Condicion de falla balanceada El punto A representa la condicion teorica de compresidn
pura o carga conceéntrica, pero debemos recordar que el

Falla balanceada en columnas es la condicion para el cual cédigo ACI nos limita a un valor P,y €l punto Bes la

se produce simultaineamente la falla del concreto y la condicién balanceada, el punto C la condicion de flexidn

fluencia de la capa exterior en tension del acero. pura, el punto D de traccién pura y el tramo de CD de flexo-
traccion.

De la figura tenemos: 2 E

. 11.9 Factor de Reduccion de Resistencia
o= O oy 0008 _ 2003 en Columnas (¢ )
4 0003+ey O 0.003-€
N Segun el codigo ACI 318-05 el parametro ¢ no es constante,
y depende de la magnitud de carga axial. ests parametro
f i afecta 1ante al momento nominal como a la carga axial

.
B Novto L Ey = E]:,_ = 2_3'? nominal de la columna. Asi tenemos:
50004 Si Pu’u'".c:Ag
€ = =000 iy & = 0.65 (Para columnas estribadas)
by

-—

& = 0.70 (Para columnas zunchadas. elementos armados

en espiral)
Donde *d* es la distancia de la fibra extrema al centroide de
la capa de acero extarior, SiP =<0.11¢ Ag
Para esta condicion tendremos también una excentricidad 2P
balancaada: ¢=08- = —f— >0.65 (Para columnas estribadas)
oy = Mnb c g
p=
Pnp
11.6 Condicion de Falla Ductil iEie
Falla primero el acero, para ésta condicion tenemos. $=09--— ¥ =970 (Paracolumnas zunchadas)
c
cccb g
11.7 Condicién de Falla Fragil Donde P, debera tomar como maximo el menaor valor entre
Falla primero ol concrato para ésta condicion tenemos: 0.1 !"{:Ag ¥ &Phy
c=c
b
11.8 Diagrama de interaccién de columna 11.10 Refuerzo Maximo y Minimo en
- Columnas
A El codigo ACI recomienda lo siguiente:

Refuerzo maximo: A, =0.08 A, esto ademas debera estar
sujetoe a la facilidad de arrna.c?o dal acaro y vaciado del
concreto.

Fubia fragl

Eana dickl Refuerzo minimo: Asl. =0.01 Ag

M,

Mr‘b
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11.11 Distribucioén del Acero Longitudinal
y Transversal

11.11.1 Columnas Estribadas

Las columnas con estribos rectangulares o circulares
requieren cuatro varillas longitudinales como minimo.

En cualquier tipo de seccidn de columna deberd proporcionarse
una varilla longitudinal en cada esquina y ademas toda
varilla longitudinal debera estar apoyado sobre estribos.
Si las varillas longitudinales son menores a la No.10 el
diametro del refuerzo transversal sera por lo menos 3/8",
&n caso contrario el didmetro del refuerzo transversal sera
por lo manos 1/2°

Espaciamianto vertica! de estribos s”.

5<16 L (¢p= diametro de la varilla longitudinal)

S = 4Bdggyripy z ;
s = menor dimension de la seccion transversal de columna

Las varillas longitudinales deberan contar con estribos que
doble alrededor de ellas en forma alternada, la distancia
libre entre varillas longitudinales contiguas debera ser
menor a 15 ¢m en caso contrario las varillas longitudinales
deberan contar con estribos que doble alrededor de ellas.

11.11.2 Columnas Zunchadas

En columnas zunchadas se requiere como minimo sais
varillas longitudinaies.
El diametro del zuncho sera por lo menos 3/8".

La distancia libre entre espirales estard entre 25em a
7.5 cm y mayor que 11/3 del tamafio maxime del agregado.

11.12 Aplicationes en el Disefio de
Columnas:

Aplicacion N201:

Para la seccion de la columna que se muestra en la figura,

determine los siguientes puntos del diagrama nominal de

interaceion:

a) Carga concéntrica

b} Condicién balanceada

c)  Unpuntode falla en la zona de fluencia del acero an
traccion

fo =350 kg/em?, f,, = 4200kg/cm?, estribos de ¢ 3/8"
Ay =858

Solucion;

Ai4 =584cm? dy=5756m
Agz =396cm? dy=20.00cm
A.q=594cm? dy=34.26 cm

a) Condicion de carga concéntrica

A, =30"40=1200cm? A, =15.84cm?
Pro=085f A+ Ayt =423.531

b) Condicion balanceada

y 0003
ey = -1 = 0.0021

Es

Cy
'—?:% =2Cp=20.15¢em
; §

B, =0.80 g
ay=08"¢cy=168.12 cm b
<€ (e —q) —

c “y

_&,(20.:5 - 5.75)
bir 20.15

429 =ty =1y =42 t/em?

fsp =0.045 t/cm?

g =1ty =-42 t/em?

Ahora podemos calcular las fuerzas en el acero y el
concreto, y hacer el equilibrio:

Cgy =24.951
Cex=0.181
Tga=24.951

Co=085"1."b"a=14387t
Pt =Cc+ gy +Cop - Teg = 144.051

Mnb=1Cp." [o,zo . ‘E:—TZJ +Cgy " (0.20 — 0.0575) +

Gy * (0.20 - 0.20)+ T 5 * (0.3426 - 0.20) = 24.20 t-m

Mnh
Li + ep=2=0128m
uego Pi

¢} Un punto de falla en la zona de fluencia de! acero en

traccion.
C<Cy
C=15¢cm == a=12cm =>C,=107.11
157 =3.7 lom? => 4 =2198t
1y = 2 tlem?@ =  T=792t
fa=f,=42tm? = T ;-24051
Pn=96.21t
Mn=216B8t-m = e=0225m
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Aplicacion N2 02:
Para la seccion de columna que se muestra en la figura,
determine la capacidad nominal de carga axial v de
momento para una excentricidad dee = 1.5e,.
Consideraciones: AB en traccion:
Ay=306No.9

f', = 420 kglem?

0.40

f, = 3500 kgicm?

Estribos ¢ 3/8

Solucion: A o

| 53 |

[ 286
da = 40 —-L4 + 0.95 + — j= 33.62¢cm

44095+

2.86
sen f= 2

X

175
go=1"2 — sena=o0.40
%=

dy=X=1595¢ecm

a 40

2o L Xg=04375a
Xg 175

2X,=0875a — A_=0.43752a°
C.=085t,, A =085"042A,
C.=0.156 a®

Condicion Balanceada:

3500

g - 000175
75 08
33 62 \
o002 —3382 | 5ya23
Cy=0:00 [a.nom 0.00175 en
ap =Py *cp=0756,=1593cm |
C.=39.59t
- &
xﬂ xﬂ
&—- ¢ Cc-d
T8 Tiag 13,_5'[—’ t/em?
4.003 G ' c
(c-3) . o 2
fs:. - 6 c tem® = l_]|r = 3.5 tiem

ICG

1, =1.50tem? = Cgy=1g," Agy=9.601
1., =3.501cm2 = To=f*Ap=44871t
Ppp=Co+ Cgy - Tgp = 4.321

Mpp = C¢.[D,266T i 2 0,1593]+ Cgy (02667 — 0.1595) +
Ts (0.3362 — 0.2667)

Mntl =10.50 t-m

ey = Moo 2.43m
Prb
Para e=15¢,=365m (zona de fluencia del acero en
traccidn)
Asumimos: c=18cm = C_ =28431

=0.68tem? = C,, =438t

a=135¢cm = [, =

T, =4487t P,=-12.061
c=20cm = a=15 = C,=3511
Cqy =779t
P, =-1.981
c=204cm = a=156cm = C.=086.52t
C., =8.39t
P,=0.04t
c=20.8cm = a=156cm = C.=37.961
Cqy =897t
P,=2.061
10.24
Mp=10.24 I-m =e= 206 =497 m
t=21cm = a=1575¢cm = Cs=38.70t, Cs1=08.251

Pn=3.081
Mn = 10.35 t-m e=336m conforme
Aplicacion N203:

Para la seccion de columna que se muestra en la figura,
determine la carga axial y el momento nominal (P, M)
para una excentricidad e = 0.8ey,

f'g = 420 kgiem?, 1, = 3500 kg/em?:
estribosde ¢ 1/2°, A, =807/8"

Solucion:

Ay =11.84cm? d, =6.38cm
Ao =7.76cm? dy = 30.00 cm
Agq=11.64 cm? d;=53.62cm

-~ 00 My

R
030m

La posicion del centroide plastico se

encuentra a la mitad de la seccién: y, = 30 cm

Yy _3s00
Es 210

= 0.00175

ESZE";=

QOBERTO MORALES MORALES
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= 0.003+0.00175

Ag1 q1¢

2p=0785¢cy=2540cm d
. -

v e Ecuﬁl) ] 3
¥ [

Agy
g BUEI - 638) o7 b= 08 tiom?
3 33.87 Y

‘.o =0.69 icm?

t 5 =f,=35tcm?

=J7y
C.,=11.64"3.5=40.741
C.,=7.76"069=5321

Te3=1164°35=4074¢

C.=085°f."b"a=085"042"30"25.40 =272.031

Py =Co#+ Cyq + Cop - Tyq = 277.351

i 4
Mop=Ce +(0.30 - 2244 o4y (090 - 0.0638)

Teq "(0.5362 -0.30)
W, =66.31tm

Luego:

Mnb _g229m
Pap

Para: a=0.8, eb=0.‘|91 m

]

Asumiaendo:

c=38cm = a=},c=285cm
Cc =085%.ba=305241

fey =35Uem? = Cgy =40.741
‘o=1.26tcm? = C,=8.81
o =-2470em? o Ta=28.7114

P,=327.07t M, =64.48 tm; =0.197m

La excentricidad debe disminuir, entonces “c" debe ser

algo mayor;

Asurmiendo:

c=39cm = a=pc=2925cm
C.=085F.ba=313.271

Cgy=40.741 Cp=10741 T3 =26.181

- B, = 338570 M = 6397 t-m

e=0.189m=0.19m (CONFCRME)

73 i

Aplicacion N2 04:

Para la seccion de columna circular que se muestra,
determinar su diagrama de interaccion.

t'e=280 kg/em?, 1, = 4200 kgicm?,
zuncho de ¢ 1/2". Ast =8BO6N"8

l__

Solucion:

Ay =Ags= 5.07 ¢cm?
Agp=Agq=Agq = 10.14cm?

dy=4+ 1.27 +(2.54/2) = 6.54 cm

dy =25 - (25-6.54) * ¢0s 459 = 11.95 ¢m
dq=25cm

ds =25+ (25 - 6.54) *co545° = 38.05¢cm
dg=50-6.54=4346cm

R - .!a.i.rl_I_l_
%1 - dal
A \ o

| oy
Agsf- 1| 95
A L]
s4- —4
Ass — 1

El centroide plastico se encuentra a la mitad de la seccion:
Yo=25¢cm

El area en compresion del concreto sera:

25 —a]

B=arc cos
{ 25

A, = 252 (0 - coso sen)

Condicion de carga conceéntrica

p? 507
Ag=m—=n ;L ~10630m2: Ag = 4056 em?
Pno=0.85f(Ag - Ag) + Ag f, = 6281

Condicidn balanceada

Ty _ 4200

Eg =2y = = = 0.0021
fTV T Es 5 g8

cp 0.003

b_ 0003 o o5ss
d 0003+ 00021 P o
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ap=0.85cy = 21.73 cm

(e-¢)
1._5' - okt A
5l ¢
{ G_(zs_sa_s.s-t} 446 = fgy =y = 4.2 t/om®
o=, — R — = = Py
s1 2556 s1=0

lgp =3.19 tlem?

f43 =0.183tcm?

fe4 =2.83tcm?

fi5 =4.2vem?

C,y= 5.07"4.2=21.30¢
Cep=10.14°3.16 = 32.351
Ci3=10.14°013=1.321

Tgq =10.14°293=2171¢

Tes =5.07 "4.02=21.201

6= 1.439rad = A, =B818.70 cm?

C. = 0.85"f A =085"0.28"818.70=194.85¢
Pop = Co#Cgy+Cgp+ Cyq-Tgy-Tes=198.821
3
2 R (sen 9]3 = 0.124m
3 Ag

= €. "(0.124) + Cy * (0.25-0.0654) + Cp *
(0.25-0.1195)+ T, " (0.3805 - 0.25) +
T.s " (0.4346 - 0.25)

My = 40.92tm
Lueqgo:

= Mnb _p2018 m
nb

Condicién de Flexion Pura

Asumiendo: ¢c=13.5¢ecm = a=f;c=11.475cm

Un punto en la zona de falla fragil

€ >cp = Asumimos: c=30cm = a=f};,c=255cm
fi=1.5908 rad = A, = 1006.75 cm?

C.=085"F."A, =0.85"0.28"1006.75 = 239.6

2 3
2 BT (0] 45034 m
3 Ac

o .{c—d,)

c

foy=42Vemé = Ggy =5.07"4.2=21.201
fo=3.61Vem? = Cgp=10.14-361=3661t
lea=1.0tem? = C3=10.1471.0=10.141
fa=16100m° = Toy=10.14"1.61=16.32t
foc=2.69Vcm? — To5=507=5.07"2.69=13.64t

P, =Cg+Cay + Ciz + o= Teq~ Teg=277.71

M,= C.*(0.1034) + Cs1 " (0.25 - 0.0654) - Cs2 *
(0.25-0.1195) + T, * (0.3805 - 0.25) +
Tas "(0.4346 - 0.25)

M, =3813t-m

Un punto en la zona de falla dactil.

ICG

€< Cy = Asumimos: c=20cm = a=[ljc=17¢cm

6=1.245rad — A_=588.68cm?2

2 R (sen 0

=0.1505
2 e 01505 m

C.=0.85"1 " A =0.85"0.28 " 588.68 = 140.11

. (e —di)
isi =6 _(_.E_'_

fy=4.04cm?® = Cyy =5.07 " 4.04 = 20.47
fio=24216m? = Cgp=10.14" 242 =24.491
foa=15Uem2 s To5=10.14%1.5=15.211
foa=d.2bcm? = T =10.14"4.2=42.591
f5=4.2tem? = T g = 5.07 * 4.2 = 21,29t
Pa=Cu+Cqy + Cgp-Teg - Tgq - Teg = 105.981

M,= C.°(0.1505) +Cg, * (0.25-0.0654) + Cg, +
{(0.25-0.1195) + T4 * (0.3805 - 0.25) +
Tgs " (0.4346 -0.25)

M, = 37.55 t-m

0] Dagrama e Interaccion Resultarta

P~
800 4
\
500 .
~
400 \\\
300 \‘\\
200
106 /
u e
- |
L 10 20 a0 40 50

Aplicacién N2 05: J

En una estructura de dos pisos debe disefiarse um
columna extenor para una carga muerta de servicio de 70
una carga viva maxima de 100 t, un momento por ca
muertas de 11.5 t-m y un momento por cargas vivas de 17.
t-m. La minima carga viva compatible con al momento
causa de la carga viva total es 501, obtenida para la condici
enlacual no hay carga viva en la cubierta, pero la totali
de la carga viva se aplica en el segundo piso.
consideraciones arquitectonicas exigen gue se utilice
columna rectangularcon b =040myh = 050 m,

ROBERTO MORALES MORALES
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Encuentre el refuerzo exigido para la columna con la
condicion de que actue la totalidad de la carga viva.

Verifique si la columna es adecuada para la condicion
en ia cual no se aplica la carga viva en |a cublerta.

Las resistencias de los materiales son f, = 280 kg/cm? y
fy = 4200 kg/cm?,

Solucion

3a)

La columna se disena Iniciaimente para la carga
complata y luego se verifica si es apropiada cuando
se retira parte de la carga viva. De acuerdo con las
disposiciones de seguridad del Codigo ACI, la
columna debe disenarse para una carga mayorada,

1.2°70+1.6°100=2441t y
un momento mayorado de:

1.2°1.5+16"17.5=41.80t-m

En este caso se especifica una columna de 40x50
cm? con refuerzo distribuido alrededor de su perimetro.
El recubrimiento de las barras se gstima on:

d=r+d¢[]+op2 Donde:
r=d4cm,6[1=03/8"=0.953cmy
op=01} " =3.175¢m

@' =4+0.953 + 3.175/2 = 6.54 cm

Desde la cara de la columna hasta el centroide del

= 210 kglem?®
f, = 4200 kglem®
¥y =08

Kena

Z0.08

0.7

Diagrama de
Interaccién
R3-60.6 e Fn

006
ans /

'
.04 / I’,‘f‘!ilr =0

0.03

002

£ = 00035, ;
£y~ © 0080

(511 o020 02s ¥
M/ Agh

oos 010

75 MR

acero para cada barra.
Los parametros de la columna (si se supone flexién
con respecto al eje mas fuerte) son:

- 3
R _ 244—"}..=122kgfcm’-1.?4k|bﬁn’
A, 40°50
M, 41.80°10°
o RE N 4. ? = 0.59kib/in®
Ah  {40750750) 80kg/cm "

Con un recubrimiento de 6.54 cm, el parametro 7 as:

LSO -0.7384 = 0.70 = ¥ =070
50
Para esta geometria de columna y para las
resistencias doterminadas de los materiales se
puede aplicar los abacos (Diagramas de Interaccion).
Apanird&eslaﬁgura conoPnIAg=Fqu =174y oM,/
._MJ h=0.59, se obtiene p, = 0. 045 Asique, al
re?uerzo necesario es A, = 0.045 " 40" 50 = 90 cme,

Se utilizaran 1261 1", cuatro en cada cara larga, mas

dos barras intermedias en cada cara coria, que
proveen un area tolal Ag, = 98.28 cm?, La cuantia de
acero esta dentro del intervalo admisible de 0.01 a
0.08, segun el Codigo ACI

(b) Paralacondicién en la cual la carga viva de fa cubierta
estd ausente, la columna sostendra una carga
maycradaP,=1.2"70+ 16" 50 = 164 ty unmomento
mayorado de:

e 1.= 210 kgiom® ]
c
22 {y, = 4200 kg/em® L
| S Diagrama de
Interaccion
R3-60.7 e
P | = s

£, - 0.003

E = 00080

SXAAL] ) ) )

Oﬁ 010 018 929 02'3 03 035 0e0 045 050
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24 -
o= 210 kglem? ____TL g I = 2BO kglom? h .
z p— | yh— |
22 Ty = 4200 kgiem = = va ry = 4200 kglom® :—. .
¥ =08 . | y =07 s | =
e K, Di de| =12 & Ko Di d *
g 16 L i agrama de
8 Interaccién [ nteraccion e
R3-60.8 @ 'n R4-60.7 : n
14
18 1, =0
12
SRE Py
By, As 4o 3
1.0 ce E
o8
o6} b
o8
LE D4
D4
02 3 o2
i i ! . " F 4 " i ; o0 . . i H
u?mo 005 010 015 020 025 030 035 040 045 050 038 000 oo L8 14 018 oz0 028 030 035 o
Mu/Agh Mul Agh
24 - 20
f. = 240 kgicm® L] fc = 280 hgicm® l:‘_..
st 2 F Pﬁ‘-—_—q = 2 N oL
22 f, =4200 kglom = o8 fy = 4200 kglom T
20 L =08 H " y =85 I )
[ . Diagrama de 2 18l K Diagrama de ¥
'8 Interacgion i Interaccion I p
[ R4-60.5 N
=3 14 ;
u |
Mg 4g ]
1.0 3
o8
L1 e LN
» Rty
04 R, =
F,; = 0.0035 ) ) ] } 3
o2f v U0US0 o —F
o . S T Sy A o0 ) .
0.00 008 010 016 020 025 030 035 040 045 050 058 0.80 000 D005 O D0 o020 025 OX 03 040
Mu/ g h Mu/ Agh
20 ; = - = 20 - - —
om f},—‘EBDkg.’cm R — N"E ] [ -_zanagrun"
e 1')f = 4200 kgicm — o | fy = 4200 kglem
g0 ik I | ;o0
agl Koo Dlngraml?l 18
0os B Intaraccion |
L R4-80.8 o Pn
14 .05 | i ; 14
N N =
L 3 = 12
&rz o ¥ i,
fa 10 082 | Ag g
2.0 | b F ]
3
o8l - 43 ] o8|
o .
o6 F i - 0B -
£ L)
oal E 04
oz b Cr-ﬂm ig oz
E, - 00050 ~Z
., oo L o 3
b oes om0 D 63 038 coo @05 D0 0 020 08 0N 03 o040 04
Mu/! Agh Mu/Agh
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M,=12"1154+ 1.6"17.5=41.81-m, como antes.
Asi que los parametros de la columna para esta

condicion son:

il
Py (164107 _ g5 okgrem? - 1.17kibfin?
Ag 40750

B
My _ A1B™M07 . 41 skgiem® ~0.80k in2
Agh (a0-50)50 2K : ’

yr=0.70, como antes. A partir de los dbacos, se encuentra
que una cuantia de acero Pg= 0.035 es suficiente para
esta condiclon y es menor que la exigida en la parte (a),
por la cual no se requieren modificaciones,

5i sa seleccionan tenlativamente esiribos de [} $378",
&l espaciamiento maximo de estos no debe exceder:
48d,[] =48x0.953=4574cm

16d,, =16x3.175=50.8cm

b=40cm

El espaciamiento esta controlado en esle caso por la
menor de las dimensiones de la columna y se
utilizaran estribos de [] ¢2/8" espaciados a 0,.40m, con
la distribucion expuesta en la siguiente figura
h,=1281 14

G- 0 %
O f_ s 3R 2R 0 &0
G

O @]

. bpsom |
11.13 Aplicacién : Columna Flexion Biaxial

La columna de 30x50 cm? que aparaca abajo esta reforzada
con 861 1/8" distribuidas alrededor del perimetro de la
columna que suministran un area total de A = 51,6 cm?.

Sa va aaplicar una carga mayorada P, = 125 t con excentrici-
dades ey =7.5cmy e, = 15 cm como se ilustra.
Los materiales son de f. = 280 kg/em? y fy = 4200 kg/em?.

Varihique si el diserio tentativo es adecuado.
(a) Con el mélodo de carga inversa y
(b) Con el método del contorno de carga

Calculos y discusiones
‘a) Mediante el método de la Carga Inversa:
Se considera infciaimente - fiexion con respecto al gje

$5-2633
b —

=07449 = 075 = v =07
55 4 =07 v =075

77 [EEE
e 15
Y h__ E = 0.30
Con una cuantia de refuerzo de:
A 516
=Ost_ M nga44
PO=bn ~30750 ~ 003
De los Abacos:

oF .
"0 _ 18 kb /in® = 126kg/ om?
a
OPyo = 1267 (30XS0)/1000 = 1891
= §Py, =189t

9P _37 kb /in? = 259 kg / cm?
g
$P,, = 259°(30°50)/1000 = 388,51 -

$P, = 388.51
- Luego para la flexion con respecto al eje X:

20 “;0 838 057 =080 = ¥ = 080

a 7.5
Y5 " ag =9

P ‘ . 2
De los Abacos: 5 = 1.85 kib/in” ~120.5ka/cm?
9
0P o = 129.5°(30°50)/1000 = 194,251 = oP,, =194.25¢
oF,
A

|
P, = 258"(30°50)11000 = 388 51 — ¢P,=388.51

= 3.7kIb /i’ = 259Kg/cm”

Si se sustituyen estos valores en la ecuacion siguients,
se obtiene:

1 1 1 1
e W A IF
6P n Py OPnye 9P

1 1 1 1
L . I S ~ 12715
oPn 19425 T 189 3sss — ¢ 0 = 1271st

Asi que, segun al Método de Bresler, la carga de disefio de

P, = 125 1 puaede aplicarse en forma segura sobre la

columna.

(b) Mediante el método del Contorno de Carga:
- Para flexién con respecto al gje Y:
P,=d¢P,=125ty

3
6P, 125 '10 2 2]
UG e kM me =1 !
Ay 30750 83.33kg/cm 19kl /in

De los Abacos, se indica que:

M i
‘3’_.;.'1'}‘;&_ 065Kb [iP? ~455kg/em?
g

Mgy, = 45.5'(30°50)750/105= 34.13 t
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5 I‘,M“W =34.131
Para flexién con respecto al eje X:

P, =0P, =125y

s
&P, 12510 2 2
L = . - 83.33kg/fem*© = 119kib/
aq 30750 SR Skl fin
De los Abacos:
2Wexo. - 0,54 idntin? = 37.87cm”
a

aM oy = 37.87(30°50)°50/10% = 37.8t = My, =28.35

Los momentos para cargas mayoradas con respecio a los
sies Y y X son respectivamente.

M, = 12570.16 = 18.75 t-m
M, =12570.075 =9.38 t-m

nx

Para veriticar si el disefio tentativo es adecuado se utiliza la
ecuacion siguiente con un exponente o tomado en forma
conservadora igual a 1.15. Entonces con M, =M., y oM,
= M,,, esta ecuacion indica:

4 oo o]
oM ;1] ) Mny =
| ®Mnxg Mpye

5

.Y
| 28.35 3413 ) 4

( 938 )' S (fa2s "
Este valor esta muy cerca de 1.0 y por consiguients, puede
considerarso que 8l disefio lambién es seguro utilizando
¢l Métado del Contorme de Carga.

En la practica actual, el valor utilizado de a enfa ecuacion
anterior debe revisarse para la columna especifica, puesto
que los resultados de esta ecuacion son muy sensibles a
los cambios en el valor de o Se demuestra que &= log0.5/
logp, donde los valores de ( pueden tabularse para
diferentes geometrias de colurmna, resistencias de
matenales e intervalos de carga especificos.

En este ejemplo, puede confirmarse a partir de que {§ =
0.56 v, por tanto o = 1.19, valor muy proximo al seleccionado,

En la parte {a) de este ejemplo se puede observar que una
excentricidad en la direccidn Y, igual al 50% de aquella en
la direccion X, genero una reduccion del 33% de la
capacidad es decir, de 189 ta 127.15 t. Para casos en los
cuales la reiacion do excentricidades es menor, 8s
justificable e ignorar los mamentos flectores en direccién
de la excentricidad manor para la practica cornente an
estructura aporticadas.

En general, [a llexion biaxial debe tenerse en cuenta cuando
1a relacidn de excenlricidades estimadas se aproxima o
excede de C.2.

11.14 Procedimientos del Disefo de
Columnas no Esbeltas.

Evaluar P, M,y caleulare =M, /P,
1) Asumir una seccian de columna y un tipo de refuerzo lateral,

2) Asumir unacuantia de refuerzopy calcular Ast- 1
3) Calcular p,, para la seccidn asumida y determinar el
tipo de falla, si es por fluencia inicial del acero
aplastamiento inicial del concreto.

4) Verificar la conveniencia de la seccion asumida. Si
seccion no puede soportar las cargas factoradas o sie
sobradimensionada, por o tanto antieconomica, revisar
seccion y/o la cuantia de refuerzo y repstir los pasos 3y
Diseriar el refuerzo lateral,

Aplicacién: Disefio de una columna con excentricid
grande, falla inicial de tension.

Disedar la coumna que se muestra en la figura adjun
esfuerzo longitudinal y lateral. Considare,

Pp=28.91

P =55.61

& = 40.6 cm (respecto al centroide plastico)
f'c = 280 Kg/cm?

fy = 4200 Kglcm?®

bh =0.50x0.50

Solucion:
Py,=12Pp+16P =12 *28.9+1.6"556=123.641
Pu e= 173.64 "~ 0406 =50.20tm
Asumimos py - 3% yAs=A's
. As
] =0.015
d'=8.38cm ( cong N9}

A =A_=pbd=0.01 5(50)(43.62)=32.72cm?
ArcadedoNS =Ad =641cm?
o =248 cm

- Usar 56N.9=3205cm? 0.003

p=32.05/(50"43.62) =0.0147 &,
4

Verificar el tipo de falla — —l—

0.0gz1
43.62
cy, = 0.003 (0005 =2566cm
a,=085c,=21.81cm
Fg =t Es=4508 Kg/cm? < fy
_d

¢ =0003 : )
s =1y =4200 Kg/cm?®

=0.002
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Pob  =085fca,b+Afy-Afy=085fcab
P,,b =085"028"21.81"50=259.541
oPnb :0,65Pnb=163.?{)t>Pu= 123.64 ¢

- FALLA POR TENSION

Verificacion de la conveniencia de la seccién

Usando : —— —
1°'J|°"22 -4
Pa=085fcbd (1= g*y|'~F ) +2mp(1-5
As
p=p=pL=00147
1
L i R

™= 0851c - 085 280

f,_h
e'=e+ .Ld-gj =40.6 + (43.62 - 25) = 59.22 ¢m

e’ 58.22
. =-0.35
d ! 4362 03976
d' 6.38
1 - . —
S =17 582 = 0.8537

2, = 519.08| (-0.3576)+ \[(-3576)° + 271765 0147 (08537)|
P, = 206,57t
P, =134.271

010Aglc=01*50"50"028=70t
eP,>010Agfc, - ¢=065
VERIFICACION

_Pn 20857
2= B5fcb .85°28°50

sify= 1Y:

=17.38 cm

= gt =2042 ¢m

]

[20.42 -8.38"
2042 J =4126 Wm!z

: ( c- n'; ]
5 =E,0.00 |‘ ¢ |=6000
= 4.2 them?
0P, =134.27t>P_ =123641 . CONFORME
Diseno del Refuerzo Lateral
& 3/8": 160, =16x2.86=4576cm.
480 =48x095=456cm.

Dm =50cm.
© 3/8" @ 45(ZONANO SISMICA)

EJEMPLO DE DISENO DE REFUERZO LATERAL DE ZUNCHO

Columna Circular: D = 50 ¢m.

79 I

(Ag ] f'e
5 03 | ie
Ps _0'45{14(: f'_l'

® zuncho = /8% 1 = 4200 kg/cm?
r =4 cm.

2 ?

Ay =n-°4-_ n'-s-g—:!963.50cm2
2 2

A =1'I:'D—4: .'I:'4i— =138544cm?

=0.0125

[fg._@s-f*“ 1).?'.3“.
=t 4200

Ps 138544

Para zuncho ¢ 2/8% A, =0.71cm?

485 (Dg -4 4°071(42 -0.
Sz__s.{é";':': _2[__. Ezs_acm
D¢ ey 42°-00125

USAR ZUNCHO ¢ 3/8" @ Sem.

11.15 Columnas Esbeltas o Largas

Sila relacién de esbeltez excede los limites para columnas
cortas, el miembro a compresién puade pandearse antes
que alcance el estado limite de *falla material”,

La deformacién en el extremo a compresion del concreto
en la carga de pandeo sera menor que 0.003 em/em

M~ =0 M
. Poe=M; C 2
L s |
-7 — M

Pyle+a)=M.
% - =FACTOR DE MAGNIFICACION
2
Kl
Ademas --r“ = relacion do esbeltez

No se considera efectos de esbeltez si-

Kl M
ACI: - Para ponticos arriostrados —* < 34 - 12 E ..... (1)
r

Kly

- Para pérticos no arriostrados: Pt 22 vciiiinm (2}
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Donde:

. = factor de longitud de columna

L = longitud de la columna

W, M, = momentos en los extremos de la columna

My

(Ma=Myq), ¥, My &S (+) para curvatura simple
My
E es (-) para curvatura doble

«L,-» es la distancia entre los puntos de inflexion del
~wembro &n su forma pandeada.

e
— fomorl L
L KLy
.. . /Tr e ———tla
k=05 k=10
{0} (v}
- !
L
KL,
K- 10 k=20
(c) (d)

Para miembros en un sistema aporticadu, las restricciones
=n los extremos varia entre al articulado y el empotrado. El
valor real de K puede ser determinado de las cartas de
slineamiento de Jackson y Moreland. lgualmente pueden
isarse las siguientes ecuaciones sugeridas en los
comentarios del ACH:

1) Miembros a compresién arriostrada:
k=0.7+0.05(ywA+wBi<1.0 3)
k=0B85+005y,;, =10 (4)

sa toma &l valor menor

ICG

x(Ecle /Ln ¢ jcolumnas

donde ¥ = H{E LT, ILay) vigas )
donde L. =eslaluzentre apoyos

Loy = luz libre de la viga
2) Miembros a compresion no arriostrada restringidos
en cada extromo

20 L — -
Para y,,<2 » k=— _z_ﬂ'i’m__ y‘r“ +ym (6)
YA *YB

s
paray o, >2 s k= 0,9\1"1“3"1 (7
3) Miembros a compresion no arriostrados articulados
en un extremo

k=20 +0.3vy

donde w es el valor en el extremo restringido

I

8

. = o

Ei radio de giro J Ag

r = 0.3 h para secciones rectangulares
r= 0.25 h para secciones circulares

KL
Si l"' _ mayor que el obtenido en las ecuaciones (1) y

{2) son recomendados dos métodas de analisis de
estabilidad:

11.15.1 El método de Magnificacion de Momento
M, = 8M; = 8, May, + 55 Mag (8)
Las cargas laterales tienden a aumentar o magnificar mas
los momentos que las cargas de gravedad.

Para tomar esto en cuenta, se tiene:

8, - Factor de magnificacion para el momento
predominante de carga de gravedad Mgy,

My, — Se define como el Momento factorado mayor en el
extremo debido a cargas que no producen
desplazamiento lateral apreciable, eslo es, solo
momentos de cargas de gravedad.

és -  Factor de magnificacion para el momento mayor
Mse en el extremo debido a |as cargas que
producen apreciable desplazamiento lateral, tales
como el sismo o el viento

En &l caso de porticos arriostrados contra desplazamientos
laterales, como arriostrados con muros de corte, €l momanto
total actuante en la columna es considerado My, y o, = 0.

Normalmente si la deflexidn lateral del edificic es menor qua
{1500, el portico e considera como un portice arnostrado.

11.15.2 Andlisis de Segundo Orden

B kL,
Debera usarse si e =100
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Es de destacar que todas las columnas deben de ser
disefiadas para una excentricidad minimade (1.5 + 0.03h )
en centimetros. Esto es, M, debera estar basado sobre
una excentricidad minima de (1.5+ 0.03 h)

METODO DE MAGNIFICACION DE MOMENTOS

S5y = CT'“ > 10
1 ——H (9)
L
1
bs=——=—210
{- (10)
L¢P,
donde:
_ =%El
P. = carga de pandeo de Euler (kL ]?
u

TP, IP. =sumatoria paratodas las columnas en un piso.
Ci = factor relativo

My
- =06+04— = 04 11
G M2 (1)

Donde M, <M,

My
Wiz =0 para simple curvatura

Para otras condiciones, Cm = 1.0
Si los calculos muestran que esencialmente no hay
momentos en ambos extremos de la columna, puede

My
considerarse , = -

(Ec1g/5 J+Es s

El=

Ademas, El T=pd (12)
Para miembros ligeramente reforzados (p < 3%):

Ec Ig/25
Ele—t @155

T+By
Dande:
B _Momento factorado de carga muerta _ Mpy _ 1
d Momento factorade total My

11.15.3 Procedimiento de Cdlculo para el Disefio
Columnas Esbeiltas

1 Determinar si el portico tiene un dasplazamianto lateral
apreciable.
Si es apreciable usar 8, v 5.
En caso contrario usar §g = 0.

Asumir una seccion y calcular la excentricidad usando
el mayor de los momentos en los extremos y verificar
si es mayor que el minimo permisible de
excentricidad, esto es:

M;
P2 (1.5 + 0.03h) &n cm.

81 =8

Si la excentricidad dada es menor que el minimo
especilicado, usar el valor minimo.

2 Calcularyay wyg

kL
Caicular —L y determine si la columna es corla o
T

larga.

kiL
Si es esbelta vy r“-- < 100 usar el método de

magnificacion de momento.

Usando el valor calculado de Mc, calcular la
excenricidad equivalente a ser usado en el disefo
como una columna corla.

kL
Si —Y- > 100 realizar un andlisis de segundo orden.
'

3. Disefar la columna equivalente no esbelta
Aplicacion:

Se tiene una columna de 0.60 * 0.60 m? estribada que
es parte de un edificio aporticado de 5 * 3 pafios sujeto
a una flexién uniaxial. Su altura librees de |, =555 m,
y no esta arriostrada contra desplazamiento lateral.
La condicion de disefia considerando cargas de
gravedad es:

(U=12D+16L)

P,=322.91

M;,=8861-m

My, =18.2t-m

Para la condicién de cargas laterales sismicas, se tiene:
Pg,=60t (U=140E)
Mg, =461-m

Disefiar la seccion de la columna y el refusrzo
necesarno para las siguientes dos condicionas:

1.  Considerando sélo cargas de gravedad asumiendo
que se deprecie el desplazamiento lateral.

2 Considerando el desplazamiento lateral producido por
U=075(1.2D+1.6L+140E).

Ademas, I'. = 350 kg/em?; f‘.. = 4200 kg/cm?, las cargas por
piso de todas las columnas en ese nivel son:

IP, =6890.21

IP. = 1643061
Bg=035 y, =204 yg=246

L L Lo

—

™
U

ml
wl

{D_

N o
OO0 a0
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Solucién U=075(1.2D +1.6L+1.40 E) => CONDICION CRITICA
1. Considerando solo cargas de gravedad. Por consiguiente,

Como el pérlico pasa esta condicidon no tiene

3 sy P =0.75(322.9 + 60) = 287,18 T
[s! lazamiento laleral apreciable: u
e e =0.75(12Mp+ 1.6 M, )=0.75"182=13651-m |
Moy =M,, 85=0 M, =0.75(1.87Mg)= 0.75"46.0=34501-m.
M2y 182 _ _ __Cm  _ 1 _
&= p, i 505 =0.0564 m =564 cm by = T 12T R 160
= _Lq,p 07109637
Cmin=15+003h=15+003"60=33cm=<e L
CONFORME = L 1 ”
5 TP, w00z 240
= USARMy,=182t-m. PP, 07164306
VERIFICACION DE COLUMNA ESBELTA: M, =8, Mop, +8 Mo = 1.60 * 13.65+2.48° 34 50=107.89t-m
!“';u_ »22 . Columna Esbelta. - CARGAS REQUERIDAS NOMINALES
P, =287.18/0.7 = 410.26t
Kiyp= YA VB - ﬁ“_zﬁ - 225 o =0.3757m|
107.89 e
Paray,>2 — 09 1+ yy, =09 J1+225 = 162 My=—g7=154131 ; ¢+ =0828
DISENQ:
kly _ 1627 555 .
& " 0360 50.03 > 22 . Columna esbelta. B0 (2°4+0.95°2 + 254) _ 601244 -
60 &0 ‘
22 El Usar g = 0.80
Caryga de Pandeo de Euler, P, = 2
e (m_u) =3
E, = 15000 .i"; - 15000 /350 - 280624 kg /em? P
E.1,/25 »2g0624-60° /12 60 s
= = =698°10" kg -em X
Bl= 7748, 25(1+035) . S
2 aeaiiath .
2% 8.8810 3 ABACO N523t_=5.0k_ =350 kg/cm? 1
s — —1086.37 "10” kg =1086.371 c si ,
Pe= (162-585§ fy = 60 ky; = 4200 kg/em?
g=08 1
. ¢m 10 Py 2878
. S . R | K- S L A 71
fuogos T g= P 4. 909 fc bt 035°60° 60
oPg 0.65°1096.37 :
) ki—.o.zza-—-!-t’-?'_ag - = 0143
MOMENTO DE DISENO, 18,2 : 28787060
py=0.032 -
M, =8 Mpp = 1.8371.82=33.271-m Ag=115.2cm? ; 2341°
USAR 249 1"
.. CARGAS REQUERIDAS NOMINALES ABACO N97: an dos caras
Py 3228 p=227%
Pa= = g 498771 pym = 0.32 - p, = 0.0227
|
M, 3142 m=—>y— 1412
A = . .
My . o ~4834t-m 851
i Ay =81.6cme|
e=—"_-00973m=073¢m
P USAR164 1"
2. Considerando las cargas laterales sismicas gque
producen desplazamientos laterales apreciables.
ROBEATO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Germm‘
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Aplicacidn: Las cargas por piso de todas las columnas en
=se nivel son:

P, =6894.41
P, =14233.61

agemds, py=05 [
va =20
va =30 B—H
Fe = 350 kg/cm®
2 = 4200 kg/om® [
g =6
. D ]
Solucion L

1. Considerando solo cargas de gravedad

Verificacion para desplazamiento lateral y excentricidad
minima.

Como el pértico no tiene para esta condicion apreciable
desplazamienio lateral:

Mop =My, 3=0

Map _ 18.2 _
Ereal: 'ﬁu— = 3229 0.0595m

8nin= 15+003h =15+0.03"55=38.15<595¢cm
CONFORME

USAR My, =1921-m

|0.55

BT

Calculo de la excentricidad para ser usada en la columna
corta equivalente.

oo W= YA 2'_'_'*_'3_ - a_gé =96 k=0 g_“.'1,.w.m
v =091425 =168

kL "
; -U-—1'Ea-5-5§—155,54 »>22 ; <100

r 03755

- USAR ELMETODO DE MAGNIFICACION

E. = 15000 +Ic = 150001350 = 280624 kg / om?
g Eclg/25 _2s062¢ 755553 112
B P 25{1+0.5)

=5.?1‘10'“kgrcm2

P. = Carga de pandeo de Euler

83 =
2 g srnl0
b 5_12____,;2 S0~ 647.83°10%Kkg = 647,83t
= (e, ) (1.68°555)
u
__fm___ 1 _
T Y
oy o, 07764783
MOMENTO DE DISERQ

M =8, Mo, =3.47* 19.2=66.621-m

P, 3229
= B SRl
“PnrequeriUO' & 07 4613t
86.82
Mnrequanda = —a.‘j-_-—'- 9517 t-m
Rpta:
Mp
g =0206m

Pn

2.  Considerando desplazamientos laterales
De la parte 1:

P, =647.83t
U=0.75{1.2D+16L + 1.87E) » CONDICION CRITICA
U=0890+143E

Par consiguiente,
P, =0.75(322.9+40)=272.2t.

Mpp =0.75(1.2Mg+1.6M_)=0.7519.2=14.40t-m
Mps =0.75(1.87Mg)=0.75"138=1035tm

S O S
Bp = T 250
' eze 07 647.83
-
1 1
b=—3p = £894.4 neR
-4t
0P, 0.7 * 1423380
M, =8, Mpp+ 8 Mag = 2.50 * 14,404+ 3.25 " 10.35
=69841-m
i
= Pr raquerido = —iL = 388.9
My _
M requerido = s =99.49 t-m
9948
= 28890 ° 0.256m
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Calculo de Pc:

P ::E'I?

tkly)*

1) P,=32291 :
M, =31.42t-m B4
p=083%

2)

F'|_|I =287.181 MU =107.89 t-m

P, =600t M, =8162 t-m

P, =400t M, =10351 t-m

Py =287.181 M, =109.08 t-m

P, =200t M, =99.25 t-m

P, =0t M, =58.35 t-m

P, =8001 M, =4632 tm

P, =9001 M, =2056 t-m

P, =9501 M, = 544 tm

P, = 9601 M, =223 tm

P, =985t M, = 061 tm

P, =9661 M, =028 tm

P, =986.51 M, =011 tm

Pu=965‘55T—1 MU:GT-m

d=5378cm

16¢1"

p=222

e=28.73cm

a=229%cm

3)

I 2
pu=a22g1 | ¥ =280 kaem
? Aemin

Mu =18.2t-m b 4200kg/em?

Aplicacion:
Unacolumna circular zunghada corta de 50 cm. de diamelro
esta simétricamente reforzada con 69 N 8,

Como se muestra on la figura, Calcular la resistencia
Prmax) si solo esté sujeta a carga axial.

", = 280 kg/em?
t, = 4200 kg/cm?

=k
,I _

Gl Deformaciones
Unitaras

Solucion
a) Prmax) = 085 [0.851'c (Ag-Ag) + Ay ly]
A, = nr? = 7{26)7 = 1963.5 cm?

Ai:ﬁ X 5.07 = 30.42 cm?

pn(mn) =0.85 [0.85 *0.28 (1963-5 -30.42) + 3042 * 4_2]
=489.71
b) Pn‘:ma“ =(.85[0.85 l’c Ag + A f‘f]

=085[0.85°0.28" 1963.5+3042"4.2]= 505.81.

Rpta.
505.8/499.7 = 1.01 «» 1.00

11.16 Falla por Tension en Secciones de
Columnas Rectangulares

En el caso de excentricidades grandes el estado inici
limite de falla ocurre por fluencia del acero en el lado
tension.

Siese, 0P, <Py, - fala portension.

Las seuaciones (1) y (2°) son aplicables para ol analisis:
disero sustituyendo ty por fs en el reluerzo de tension.
El esfuerzo | s puede o no puade estar en fluencia y el vale
real de 1's debe ser calculado.

Usualmente s usado refuerzo simétrico:

A, = A, en orden de prevenir el posible intercambio
refuerzo de compresion con el refuerzo de tension.

A manudo tambion es necesario donde existe la posibif
de incursién de esfuerzos debido a |a accion de sismo 6
viento.

Si se asume que el acero en compresion esta en flue
.y que As = A's, de las ecuaciones (17) y (27) se tiena:

P,=085(_ab (1

. (- a i ’
Mn___ne=g_35{c abf\Y—‘z‘)“AS |Y(;'—d)+ﬁ.5!v(ﬂ'y

. h a ‘
Mn=Pne=[185fc ﬂb[2—5J+ .ﬂsfyld -d}

fh_a) .
(1)en(2) » Pye="Pp|, —éJ*AS'y (g-d)

Pn
De (1): 2 g5 tcb
En (3).

p (N _Pn__ :
Fre =Pn [ i”‘chwAsf:,(d )

\ 2
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2
P _p [~h—~aJ - Asly (0-d)=0

' L N2 —
: h h ZA le,_, d=d
I T [E'E]+J[§_e] i .:Sf('cb ) (5)

Haciendo M = fy _ . As
ciendo M= g iy p=p'=| 3

e TRR— |
g h-2a h-2a d'
?,=0851¢ bd '"2u'+“[ﬁ"') +2n‘lp[1—-d—)| 6)

h
Ademase=¢' - [d—g]

n-2a _I1—2e'+2ts--l1_ N _e_‘
2d 2d d
Sa tiene,

- ossrene [I —le I\‘JII[Tﬂz-]E___zmp(i-.%]J 7

Para casos no estandar donde el refuerzo no es simétrico
[Ag # A}, (p # p'), y sise considera &l concreto desplazado
par el acero en compresion, se tiene:

C.=0.851(ba-AY)

Py~ 0851 bd[p'[rn —l}—me[t— ‘g”.

(8)

1-8 Ll e e D _d
'-,"n.l d] +2|d(mp mp'+p)+p'(m 1)[1 dﬂ
Las ecuaciones (7) y (8) sclo son validas si el acero en
compresion esta en fluencia.

Aplicacion:
Analisis de una columna controlada por faila de tension;
acero en compresion esta en fluencia.

Calcular la resistencia nominal de carga axial de la seccion
que se muestra en la figura adjunta si la carga actua con
una excentricidad de e = 35.6 cm.

Fc = 280 ka/cm?

f = 4200 kg/em?

d = 4362 cm

d' = 6.38cm

Ay = A =3'641=1923cm?

85 I

Al =34No 2

Ag=3gNon

n3o

Para la condicidn balanceada se ha obtenido del ejemplo
anterior
8, =33.3¢cm

e =gy, - Falla por tension
Ay 1923

PP bd 304382 OV
m=é% = E:_z-% ~17.65

g'=a +[d—:—]=35.6 * [43.62— §20]
e'=5422cm

1-1(3’5:1_:;::; _ _0.2430

£ CEII a1 i;%:o.ssa?

Usando la ecuacién (7} ;

S
(& i, P
B, =0851'".-b 1—— J1== -—]
p cbd || uJ*v[ u] ey

Ph=085"028730 " 43.62

e s ;
[{-o.zaap \(-0243) +2°17.65°00147 (0.8587) }

P, =144.981
Fry 144,58 a 2031
=— = =203 = — =23.
a 85an 85°28°30 31em = ¢ Br 045 23.8% em
c-d 6 23.89 -6.28
'y =0003 { ] 00321 [ ]
5 Es,. = 0003210 23.80

= 4397 5 kgicm?®
o Pty - P =1, = 4200 kg/em?
ACERO EN COMPRESION ESTA EN FLUENCIA
CONFORME

Py =144.981 parag=356¢cm

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL

CONCRETO 4RMADO

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

CAPITULO 12

PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS Y COLUMNAS

12.1 Vigas que Soportan Losas Armadas
en un Sentido

[ B 3

Pianta tipica

Seccion rectangular

El momento fector ditimo de una seccidn cualguiera puede

EXpresarse como sigue:

My={WBIL Zor oo (1)

Donde:

W,, = Carga por unidad de drea.

L, = Longilud libre.

B = Dimensidn transversal tributaria.(Ancho Tributario)

it = Coeficiente de Momento, (Degende de la ubicacidn
de la seccidn y de las restricciones en el apoyo de
acuerdo al Método de los coeficientes del ACI)

Para una seccion rectangular con acero solo en traceion,
de acuerdo al AC| 318-05 se tiene:

M,/ ¢ =Fobd2 (1 0.580) .o (2)
donde: o= p!v i
Dz las expresiones (1) y (2

(WyBILe2 /¢ = P bdw{1 - 0.59 w)
de donde:

| WuE

"\ ot an(i 058w o (3)

d

Considerando la seccion de momento positive maximo,
asumimos:

=186 By = 25 cm (vigas)

» =09 b=B/20

f' = 210 kgiom? ., = 4200 kg/lem?

p=0.007 (0.7%) \xfu = en kg!cmz , por consiguiente:
w=ph,/f.=0007"4200/210=0.14

d=h/1.1

_'.'L_.LF I___. W.B )
11 '\‘}se'9.9'210'2%0.1«(1—0‘59'0.14)

h= _tn
de donde: [ 4.01

T
Jwy

- redondeando valoras

N N—

12.2 Aplicaciones de las Vigas que
soportan losas armadas en un
sentido

1) Vivienda

s/c = 200 Kg/m?

Determinacion de W, :

P aligerado = 350 Kg/m?

P acabados = 100 Kg/m?
Tabiqueria Movil = 150 kg/m?

W = 600 kg/m#*

W =200 kg/m?

W, = 1.2 Wg + 1.6 W= 1040 Kg/m2
Usaromos W, = 0.1 Kg/cm#

. g, En = =kn
en(4y. h-= 7 7 = h 1265
(Vo

2) Oficinas y Departamentos: s/c =250 kg/m?2

Determinacién de w,, = p. aligerado = 350 kg/m?®
p. acabado = 100 kg/m?

tabiqueria mévil = 150 Kg/m?

Wp =600 kg/m?

W, =250 kg/m?

wy o 1.2Wpo+ 1.6 W =1120 Kg/m?

usamos: w,=0.11 kg/em?

L L
-_._n —h=—"0_
iz 3 >N = 1208

%
NRE J
3) Garajes y tiendas: s/c =500 kg/m?2

en (4);

Determinacion de w, = p. aligerado = 350 kg/m?
p. acabado = 100 kg/m?

wp =450 kg/m?

wp =500 kg/m?

w,= 12wy + 16w =1340 kg/m? - 0.13 kgicm?
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en (4): = — =il
en(4) h= % =sh TR
Jo.1a

4) Depdsitos A : s/c =750 kg/m? (Almacenaje pesado
en biblioteca)

Delerminacién de  w, = w, aligerado = 350 kg/m?
o acabado = 100 kg/m@

wp = 450 kg/m?

m = 750 kg/m?

w,=1.2wWp + 1.6 w_ = 1740 kg/m? _ 0.17 kglem?

en(4) p=-_10N =h=_0
4
Joar

5) Depésitos B : s/c =1000 kg/m?

Determinacion de  w,, = p. aligerado = 350 kg/m?
o acabado= 100 kg/m2

=y = 450 kg/m?

=_ = 1000 kg/m?

w,=1.2wp+ 1.6 w =2 140 kg/m?. 0.21 kglem?

L.
en(d) hoo——>_R =h=—1L
-4 ) 8.73
Joz )
Snalmente tenemos:
S/C o
200 13
250 12
500 1
750 10
1000 9

12.3 Modificaciones de las dimensiones
de las Vigas

2]  Criterios de igualdad de cuantia: el momento actuante,
M, es el mismo para dos juegos diferentes de
dimensiones de viga ("b h" y "bgh,")

M, =M,
M, = oF, bd? (1 - 0.59 w) = ¢ . b d, 21 - 0.59 )

@= donde, bd?=b,d,?

#ara casos praclicos se puede intercambiar los peraltes

efectivos "d" por su allura h.

bh2 = h,?

=/ Criterios de igualdad de rigideces: tas rigideces de
las dos secciones es la misma, por lo tanto,
=bghy3

Este criteric se recomienda para cambio de acciones por

g7 mm

control de deplazamientos laterales y para sistemas
aporticados en zonas de alto riesgo sismico. También es
recomendable para el dimensionamiento de vigas chatas’.

Es recomendable que las vigas chatas no tengan luz libre
mayor de 4m. Para vigas chatas menores que 4m se estima
que su costo es igua! al de una viga peraltada. Para vigas
chatas mayores de 4m el costo es algo mayor.

12.4 Recomendaciones del ACI 318-05:
Zonas de alto riego sismico

Elementos de Flexion siP, < Aj . /10
Ly =4h

b =0.3h

b >025m

Pmayx = 0.025

b<b.+15h

12.5 Predimensionamiento de Vigas

1.- Predimensionamiento de vigas simplemente
apoyadas

a) lgualdad de Cuantia:
En este caso : « = 8 sustituyendo en ecuacion (3)

d=ln | w8
Yool b w(1-0.59 m)

8: Peralte para una viga simplemente anoyada
16: Peralte para una viga continua con la misma luz y
carga de la viga simplemente apoyada.

dﬂ
dﬂ

B
b=
20
Considerando cierta restriccion en los extrerios de la viga
de un tramo se usara: a=10

hg=14h

de la ecuacion (3)

1
-M:J;mfﬁ:me

7 dy=18 1
16
B
b 20 - h$=1'25h

Este procedimiento se basa en el anadlisis de cargas de
gravedad, sin embargo puede utilizarse en edificios de C.A.
de mediana altura (unos ocho pisos aproximadamente si
la edificacion esla en zona de alto riesgo sismico)

2.- Predimensionamiento de vigas
correspondiente a losas reforzadas en dos
direcciones

Para vigas que corresponden a losas reforzadas en dos
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sentidos:
A e B
o =5 hp = = hg = B
donde:

b = ancho de la viga

h = peralte de la viga

A = dimension menor de la losa
B = dimension mayor de la losa
oy [} = coeficientes de la tabla B-1

viga
P

B
\igas Principales

Cosficientes para el predimensionamiento de vigas de una
relacién A/B y un valor especifico de sobre carga

TablaB-1
Subrac%rga
AB (kg/m<}) o B
250 13 13
AB>0670AB=1.0 500 11 11
750 10 10
L 1000 a o
250 i3 12
AB<0.67 500 1 11
750 10 10
1000 9 9
3- Predimensionamiento de vigas secundarias
Criterio 1:
b= luzmenordelpanc _ A
- 20 20
h = Li_:i igual que para vigas principales
Criterio 2:

Dimensionar como una viga corta correspondiente a una
losa reforzada en dos direcciones

A A

=— h=
=20

o
12.6 Predimensionamiento de columnas

1 Consideraciones para zonas de alto riesgo
sismico:

a) Segun ia discusidn de algunos rasultados de
investigacién en Japdn debido al sismo de TOKACHI
1968, donde colapsaron muchas columnas por:
Fuerza cortante

- Deficiencia en el anclaje del acero en las vigas

- Deficigncia an los empalmes del acero en las

columnas.

Por el aplastamiento
- Refuerzo da viga hacia columna.
De los resullados se tienen:

i

|

Ib  sums o hy
| —

;3

- - L !
: —
Planta } —
Elervacicon

o

Si —E‘;‘— <2 = Fallaran de manera fragil por fuerza
cortante .. columna exiremadamente

no se admiten en zonas de alto riesgo.

gj 2 <%ﬂ <4 — Falla fragil o falla dicti

Si EDn_ =4 = Falla dictil

h
se recomienda que ?" >4

b) Segun ensayos experimentales en Japon:

n=- donde n = Indice de Aplastami

te bD

1' &
Sin= 3 =» Falla tragil por aplastamiento debidoac
axiales excesivas

t
Sin Ty Falla dactil

— Efecto de Carga Axial Mayaor
& G
-

CEEF Ar ¢c1 % 1|'
L

e

I

| |-

AT : Area tributana

C 1 : Columna central

C 2 : Columna extrema de un pdrtico principal interior
C 3 : Columna extrema de un portico secundario interic
C 4 : Columna en esquina

P
Las columnas se predimensionan con: 90 =~ e
donde:

D= dimension de la seccldn en la direccidon del an
sismico de la columna i
b= la otra dimension de la seccién de la columna
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carga total que soporta la columna (ver tabla B - 2)
valor que depende-de! tipo de columna y se obtiene
delaTablaB-2

.= resigiencia del concreto a la compresion simple

Tabla B -2
Tipo €©1 Calurmna interior P=110Pg
== oS primercs pisos: N < 3 msos n =030
Tipe €1 Columna interior P=1.10Pg
s 4 ullimos plsos N = 4 pizos n=1025
BUpenoas)
Tipo C2, C3 Columnas Extremas de | P=1.25Pg
portices inlenioras n =025
Tipo €4 Columna de esquing F'=1.50 P
n=020

- = Debido a carga de gravedad.

= = Dabido a cargas de Sismo

Mtz se considera primeros pisos alos restantes de los 4
mOs DIS0S.

oia B - 2. Valores de P y n para el predimensionamienta
== columnas, Py s el peso tolal de cargas de gravedad

L= soporia la columna

127 Predimensionamiento, de coiumnas
usando el criterio del area tributaria

= siguiente Tabla, muestra los Coeficientes K para
aeterminar el drea de columnas cuadradas para diferentes
wcss entre gjes, py=0.02.

Bonde: 3
2_ = Seccion de la columna

2= Area tributaria acumulada

il

TIPC DE COLUBMNA
) LidZ | Area T
im} | Perpiso,| 1 2 3 4
{m%) |

Esteponiftimol @ 0 0,001 ROCRS| CO02E| 00040
| Esmpenufimol @ k- Lo 00020| C00M8| 0.002B
Astependllimol & G4 0,001 0e017 | 00018 00023
Seguntdd A 16 0,007 40014 | O0Drs] 0002
Segunda | & 3 Q0012 04| G004 ROoME
Sequndo | 8 Ga 0.0012{ 00014 | 00014 000

12.8 Procedimiento de dimensionamiento

1 Determine las secciones A, de las columnas dal
segundo y del antependitimo piso mediante la
siguiente tormuia: A, = KA, donde K se obtiens de la
tabla y A, es el area tributaria de la columna
considarada,

2  Determine los lados de las columnas de los pisos
considerados suponiéndolas cuadradas.

89 =il

3. Calculelas dimensiones de las columnas de tos pisos
intermedios por interpolacion lineal.

4. Calcule las dimensiones da las columnas del primar
piso de la siguiente manera:

a) Porextrapolacitn lingal, si la-allura del primet piso
es igual a la del segundo piso.

b) Sumanda 7 cm a las dimensionas del segundo
piso, si la altura del primar piso es 1.5 veces ia dal
segunda.

¢) Por interpolacion o extrapolacién lineal, entre los
valores calculados segun ay b para ofras proporciones
enlire las alturas del primer y segundo piso.

5. Uselas dimensiones de la columna del antependitimo
piso para los pisos superiores,

Comentario:

Este criterio de dimensionamiento pueds ulilizarse para
sistemas aporticados con algunos muros astructurales en
las dos direccicnes principales.

12.9 Aplicacion de predimensionamiento
de Vigas

1. Dimensionamiento de una viga en voladizo

|
2 w BIL,

h=1dh=1480l="14 (20 ¥

L, = 2L, Caso Simplemants apoyado

[, B)

-
o3

2 2
B fer BI L) =182 (W BIL,
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12.10 Influencia de una carga repartida
directamente sobre una viga

"]

e = Carga por metro {vigas perimetrales, parapatos,
muros, etc.)

Se considera el ancho tributario afadiende un ancho
adicional de P/w 6 P /w,, o
B* =B+ —

W, ~
Ejemplos ilustrativos de dimensionamiénto de vigas
Eiemplo 1:
Mo dhir Fachada (025 210
de aibafileria maciza

Columnas 0.50x0.50m

W-104 (bxh)

-
J

--------- B =490
= 450
v V101 o -
Lt {1
25 530 670 630 4
SRS e N s
SAC = 200 kgim' (vivienda)
figura : 1era. Planta
Uso = WViviendas
1. Dimensionamiento de lavigaV-102(b " h)
_B_49_ <
b= 50= 50 =0.245m h=0.50m
Usar
L 82
r..__IJ‘:l=_1.;...:u_48m b=0.25m

Si consideramos un ancho de b, = 0.40 m; por ser un
sistemna aporticado usamos el criterio de rigideces:

zona alto riesgo sismico =s bh? = byh,?
b=0.245 h=048, b,=040
0.245°0.48=0.40 *h .3 = he=0.41m
Usar =040"045m

Para una zona medianamente sismica usamos el criterio
de igualdad de cuantias

bh? = b,h,2

0.24570.48=040h,% = h,=0.38m
Usar  0.40 * 0.40 m?

Comantario
Para un caso particular :

T

Cambio de seccion en el tramo menor con rigidez grande
que origina momentos mayores que an los tramos
aledanos.

Para predimensionar el VOLADIZO de la viga V-102

b=B/20=0245m -

L) 2L [2 225

h=14he =1.4|-0 =1.4(—“]=.1 4 —— =048 m
¢ [ B, p l ]

h; = h de una viga simplemente apoyada

Usar 0.25 * 0.50 m?¢

Z Dimensionamiento V - 104 (b * h)
B=B%20 B*=B+ Bad
Ly P p
e B =3 =g\
h B a0 =, T w

P=025"210"1.8=095tm

W= (p.p.alig.) + (p.acab.) + (p.tab) + (S/C)
W= 300 + 100 + 50 + 200 = 650 kg/m?
=B =250 0125 =225 +0.125 =2.375
2
_ 950kg/m® _
a9 = Tggokg/m O
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Luego B*=2.375+1.46=3.835

For tanto:
Zona de alto
b= 3:4 =0.192nm maﬁiebsg: S;Sl'ﬂim
oo
o % AT = 0.192° 0.48% = u:ashua

-_->ho=0.¢4l'l'l

Usar 0.25"0.45m?
- § Dimensionar: V-108(b " h)
Se considerara el criterio de dimensionamiento de la

viga de luz libre menor que corresponde a una losa
aligerada relorzada en dos direcciones,

A D e
20 ~ 20 s
Usar 025 * 0.40m
o

i) Tomando otro criterio, asumiendo un ancho tributario
arbitrariode 2m a 3 m.

Zona de alto riesge sismico: Sisterna netarnents Aporticado:

B=3m=b=—"=—"=0.15m
L_ﬂ_ﬂﬂm;m
[+ 13

Cambiando of ancho de la viga : by = 0.25 m
015°0.37%3=025"h 8 =h,=031m

Usar: 0.25°0.35m?
Elempio 2:

Dimensionar la viga simplemente apoyada
que se muestra en la figura adjunta.

| |
A A
p—
0.25 50m e
Considera:
B=4m
S/C = 250 kg/m?
Solucidn:
B 4
b= = =0.20m
2¢ 20

Lou 5 L'tilizando el criterio
hg = i 14= iz 14=06m. g4g igualdad de
rigideces

Siby=025m=bh=b,h,3=h,=056m

91 m

- Usar 0.25 " 0.60 m?

Dimensionar la viga de un tramo con apoyos
monoliticos

Considare:
B=4m
S/C = 250 kgfm®

N

L, =475
e

Solucién;

f
o .48 0.20m th.ESi o :1.25'4;';1’=o,49m

Usando el criterio de lgualdaﬁ de cuantias:

= bh2= bchu2

0.20* 0.492 = 0.25* h,2

h,=0.44 Usar 0.25 * 0.45 m?

12.11 Aplicacién de Predimensionamiento
de Columnas

Se tiene un edificio aporticado de 10 pisos cuya planta tipica
sa muestra en la figura adjunta; el uso es de oficinas ,
considere los techos de aligerados de 0.25 m, tabiqueria
de 120 kg/m? , acabado de 100 kg/m? , I, = 420 kg/em?2 , 1,

= 4200 kg/cm? . Se pide dimensionar ias columnas
sefialadas en el grifico.

Solucion:

Realizamos como primer paso el metrado de las cargas
de la estructura :

P. aligerado : 350 kg/m?
Tabigueria - 120 kg/m?
Acabado : 100 kg/m?2
Peso de Vigas - 100 kg/m2

Peso de Columnas : 60 kg/m?

La sobrecarga para osta estructura se puede considerar:
S/C =250 kg/m?2 (Norma E-D20 de Cargas)
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=oress PG =Pmuera + Pviva =730 + 250
=980 kg/m?
=== =< la carga a considerarse por piso}

Caowsmna C-2 : (exterior)

=== mbutaria para esta columna se puede considerar:

m

:.5) 685 2
L = ————— =274m

2 2

~—c-r-onadas en la teoria:

_1as°P donde n=0.25
nTt .
1.25 726852 * 10 5
smrces b D = —  _3197cm
0.25 " 420

—rsaerandoqueb=D =t
= % Scm por |o tanto usamos t = 60 cm
= 260" 0.80

Codamna C-1 : (interior)
==a mmbutaria para esta columna se puede considerar

: -8) (6.85 +6.75) 2
PRI LAl A0 i bl S CP
2 . 2
=== el valor de P seriaigual a : P = 980 (Kg/m?)"'54.4 (m?)
12 Kg
—plazando los valores hallados en las férmulas
-r ~oorcionadas en la teoria "
1.10°P ¢
S = donde n=0.30
m* f'c

1195331210
0.30 " 420

-~siderandoqueb=D =1t
= 58 2cm porlotanto usamos t=70cm
-t 070070

=monces: b D = =ﬂ554€m2.

- 2SERVACIONES: Las otras columnas de la estructura se
- _eden dimensionar de la misma manera que las
—sstradas anteriormente.

- »mo se puede observar, en ambos casos el factor que
--ompanfa a la carga de gravedad varia segun |a posicion
-= |]a columna en la estructura (ya sea esta una intema o
- ytarna e inclusive de esquina) asi como el valor de n, estos
-~eficientes se encuentran en las tablas proporcionadas
=n la parte tedrica, otro factor a considerar es el drea
ributaria de cada columna,

Otra observacion que se debe hacer es que en la formula
Jtilizada el valor de P representa el valor tofal del pesode la
ostructura que corresponderia a cada nivel, por eso
multiplicamos por 10 (gue viene a ser el namero da pisos)

1CG

12.12 Aplicacidn de Predimensionamiento
de Vigas

/ Muro de Fachada {0.25 x 2.10)

= e = .
200050 seo0 050 s20 pSY 580 030

Figura, planta tipica de un edificio de B psos destmado a wivienda
Consideramos que las dimensiones de las columnas no
varian a medida que aumenta ¢l numero de pisos solo
para tacilitar el proceso constructivo.

Peso muro de fachada = 0.25°2.10%1 8 tym= = 0.95 tm
1. Dimensionar la viga continua interior V-101
que se muestra en la figura anterior.
Se tiene:

=2 -4 _0245m gar-

“20- 20 |
L__820 | 0.25°0.50m
=13~ 13 oA8m

Si cambiamos el anche de la viga : by = 0.40 m usando el
criterio de igualdad de cuantia:
= 2 |
bh? =bh, |usar
n . [025°0.50% g 2oc  [0.40°0.40m
o '\) c40 |

Usando el criterio de igualdad de rigideces:

3 3
bh? = bg h
I.?_ e 3 Usar
| - -
02;_%0245 0.56% e D40°050 m
\ 0.40
2. Dimensionar ia viga en voladizo de V-102,

gque se muestra en la figura.

Una viga en voladizo puede dimensionarse como una viga
equivalente de luz igual al doble de luz del voladizo.

2 1 WuaEI

Uv:w-z—z Musz g u(?&}ET

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CANG.CIVIL
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1CG %
h= ﬂ =—ﬁ'20 =0.69m
g9 9
*u w, . Usar:0.25*0.70m?
| I l 1 l 1 1 1 L ‘|_ l ! l 1 l Usando el criteric de igualdad de rigideca-'s

Para: b, =0.40m= h,=0.60m

|_ a=20 2a=40 - Usar :0.40 * 0.60 m?

2 e
a=13 sl (200 kg/m?) Aplicacion N2 2:

Figura: viga en voladizo:
g »” para vivivenda

Dimensionar una viga simplemente apoyada de 5 m de

Usar h=0.50 luz, sila dim%nsidn tributaria B = 4m y la sobrecarga es
b= % =0.245m de 260 kg/m ’
2
h=1.4h :1.4(5 ]:1_4' 2 S| VBR 026 05 m il i
L1 11
Iy ry
3. Dimensionar la viga perimétrica V-103 que sm

se muestra en la figura. B
B=400m =b=_—=020m
Para dimensionar una viga perimétrica se considera una 20
dimension adicional tributaria debido al peso del muro de

fachada. h=ltea_5 o1 4-0s4m
13 13
W = P.P + Pacab + tab + S/C = 300 + 100 + 50 + 200 kg/m?
W =650 kg/m? Si by, =025 = bh3=bh,? = 0.20°0.54% = 0.25 h, 2
B =B+B, = hy =0.50
Fikg/m) _ 950kg/m
= — =14Em i : -~ 2
Bagicional = 4 (kg /m2)  650kg /m> - Usar:0.25°0.50 m .
5i la viga de un tramo es monolitica con sus apoyos:
= s % "1 B=
P=025%210"10"18=0.95tm b 4120 -0.20
B _25041.46_3.96 h=1.25| 11 |1 25( 5. |- 0.48(0-20"0:48% <0250
Luego: bféar--'—--—éd:--—=?§-=D.198m Usar 0.20m ! ‘13 REN |
L 620
h=s~ 048 Si: b, =0.25; h,=0.45 - Usar:0.25°0.45m
Si b=0.30m - h=0.43m Usar: 30 ~ 45 m?
Aplicacion:
4. Discusion de Dimensionamiento de Vigas: Discusion de dimensionamiento de Vigas Chatas:
Si: 8/C = 750 Kg/m? Uso: vivienda
Sii B=490m = b=0.245 B 5
h=0.65m B=5.0m:ab=5—g-0.25m
h= -I;—1=%=0.62 Usar Ly 4
1 =40m h="T-=" -033m
b=0.25m by kil 12 12
Sit b.=0.30m = 0.250.65% = 0.30h.3 — h_=061m Criterio de igualdad de rigideces 0.25 " 0.33% - b, * t3
. Usar 0.30° 0.65m? ° ° aligeradode 0.17 = 0.25°0.33% =b_* 0.179 > b, 1.85m
aligerado de 0.20 = b, = 1.45m .. 1.15°0.20m
Para: b,=040m = 0.25" 0.6253 =040 h03 aligeradode 0.25 = b,=0.75m .- 0.60°025m
- hU =0.56m . 5 5
- Usar 040°070m criterio de igualdad de cuantia: 0.25° 0.33° =b "t
aligeradode 0.17= b, =0894m .. 0985017 m
i SIC = 1000 ka/m2 — b= 0.245 aligeradode 0.20— b, =068m .. 0.707020m
S G aligerado de 0.26— b, =0.44m - 0457025 m
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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Ejempio de Aplicacion

Columnas; 6 pisos = 0.50 * 0.50

Edificio de C.A, destinade a oficinas

1. Dimensionar la viga V - 103
Lp=6.00m = h= ST -0.55m

B 450
b=—"=——=0225m
20 20
Usando:

hy=0.4 = bh3=ph,3
0.225°0.55%=b, *0.50% 5 b, = 0.25m
Usar: 0.25°0.50m?

Voladizo:
L,=220-025=195m

S
he % —051  S/C=500kg/m?
B4
b=—=——=0225
20 20
0.225 " 0.546% = b,0.50%
b, =0.29

Usar; 0.15*045m?2
Dimensionamiento de Columnas

ICG

W=1.05Um?2 Pg=WAp,
Para:
1.1Pg 1.17(7°457105)6
S e T - :
Cy =0~ 555 e B 2598.75 cm?

0.50 * 050 m?

125%(7 “; “1.05)" 6

_lesPg _ \ _ 2
Cz =b0 = 75¢ e 0.25 0.28 ol
; y
125" “45°105(°" 6
1.25 PG [2 } 9
c 15 [ SRt Y Y i =1771;
352 025 i 535 028 177188cm
Cz=Ca

Usar  0.45 " 0.45m?2

15 . 1.05°4.57
P T
Cq =bD = e = e - -

i T Y N TR T

Usar  0.40°0.40m*

=1328.91 c¢m? =365

Vigas:
2.25+0.20
V-101: b-————— =0.1225m
20
Ly 7-0.20-02
V-103 h=_" 02285 _ ges8m

107 107
bo=25cm —» 0.1225 * 0.658° = 0.25 h,

o hg=301306 = 0.48m

Usar 0.25°0.50m°

4.50 L. T-0.225-0.25_
8 Pisos fe = 280 Kg/em? V-102: b= 20 0.225m; h= o7 =0.61Tm
Aligerado = 300 kg/m?2
Acabado = 100 kg/m? 0.225°0.588°m; 0.25°h,% = hy=0.59m
PP vigas = 100 kg/m?
P.P. columnas = 50kg/m? Usar 0.25 " 0.6 m<
Estacionamiento, Tiendas S/C = 500 kg/m?
= 1%z Ca V—104;b=-2- =0.10: hTE:wzu‘sﬂm
20 i 1
45
c, c, s V-105 = V-106
. . - 3 =
I [ . V-105: 010 " 0.4083 = 0.25h,% = h, = 0.28
Ca Cs 4
J Usar 025°0.30m2 6 0.25*0.40 m?
L 1.0 | 7.0 !
r y 1
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Ge

Patricia A.CANG.CIVIL
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CAPITULO 13

CIMENTACIONES

95 W

13.1 Zapatas aisladas

o, = Esfuerzo Neto del terreno

On o Oy~ Dy ¥ - S/C

S/C (sobrecarga sobre el NPT)

¥m = Densidad Promedio del suelo
h, = Altura del suelo sabre la zapata

Debemos trabajar con condiciones de carga de servicio,
por tanto no se factoran las cargas.
F

Al e
Za
P g,

En el caso que la carga P, actie sin excentricidad, es
recomandable buscar que:

Lia=Le

NPT e
T
" [
| In,

- —d
g
L:iEF E; s

L Pt R AN _L

T

k

Para la cual podemos demostrar que:

i {112}
S=\rﬁg——-1—2-2—

13.2 Dimensionamiento de la altura h, de
la zapata

ity —tz)
T=\‘!FA_=+ 2

La condicion para determinar el peraite efectivo de zapatas,
se basa en que la seccion debe resistir el cortante por
penetracion (cortante por punzonamiento).

Se asume que ese punzonamiento es resistido por la
superficie bajo la linea punteada.

(Debemos trabajar con cargas factoradas)
P

La resistencia del concreto de cone por punzonamiento es

igual a la menor determinada a través de las siguientes

expresiones:

a) Vg ;0.27[2 & ] lobod bV =1.06f{"c byd
Be (en Kgycm)

{ agd .
V=027 2+ 3 ,;‘i' b, d b, = perimetro de la
g L bn] = ® " seccién critica

.= Parametro igual a 40 para aquellas columnas en que
la seccidn critica de punzonamiento tiene 4 lados, 30 para
las que tiene 3 lados y 20 para las que tienen 2 lades.

Suuc@n Criticn Seccxin Critica )

Critica
e =
e s |
1NNy
ug=40 ag 230 ag =20

D -
Po = 2190 B <2= Vo =1.06,Tgbgd
Dml!l’lOT

by=2m +2n (perimetro de los planos de falla)

V,
Luego, se debe cumplir: —;— Ve 190=075
Esta ultima nos dara una expresion en funcién de “d *, que
debemos resolver.

- Finalmente en la zapata se debe de verificar la
capacidad cortante como viga a una distancia "d* de
la cara de la columna de apoyo.

Peralte Minimo: El peralte de la zapata (por encima del
refuerzo de flexién), sera mayora 15 cm.

13.3 Distribucion del refuerzo por flexién
(ACI 318-05)

- En zapatas en una direccion y zapatas cuadradas en
dos direcciones, el refuerzo sera distribuido uniforme-
mente a tfraves de todo el ancho de la zapata.

- En zapatas rectangulares en dos direcciones, el refuer-
zo sera distribuido de acuerdo a las siguientes
recomendacionas:

Wpy =—4— * El refuerzo en la direccion larga sera distribuido
Azap _?? ¥ uniformemente a través de todo el ancho de la zapata.
z rlil 3‘11“’2 L * El refuerzo en la direccién cora, se debera repartir
L= l en dos partes, una porcién (la mayor) seréa distribuida
. uniformemente sobre una franja central igual al ancho
oo de la zapata en la direccidn corta, siendo este refuerzo-
el dado por:
Vo =Py-Wg,"m*n
Vy, =Cortante por punzonamiento actuante Agenalranja central 2
V., = Resistencia al cortante por punzonamiento en &l Ag total e
concreto
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.CING.(TVIL UJCM-MOQUFGUA
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_ longitud larga de la zapata

~longitud corta de la zapata

El refuerzo restante sera distribuide uniformemente sobre
las franjas laterales.

13.4 Transferencia de la fuerza en la base
de la columna

Las fuerzas y los momentos en la base de la columna es
transferido a la zapata por apoyo sobre el concreto, con
refuarzo de acero y/o dowalls.

El esfuerzo de contacto entre la columna y la zapata no
debera exceder |la resistencia de aplastamiento del
concreto. La resistencia de aplastamiento del concreto sera:

Para la columna : & (0.85f )

Ao Ay
Parala zapata : ¢ (0.85f ) 1|.; fl Ay siendo: JIE =2
A, =Areacargada
A, = Area maxima en la zapata que es geométricamente
igual al area de la columna
=] = 065 para columnas estribadas
¢ = 0.70 para columnas zunchadas

En caso que se exceda la resistencia de aplastamiento del
concreto, se usaran refuerzos o dowels. Pero sea este o no
el caso, debera tenerse un minimo de refuerzos o dowells
igual a 0.005 Ag y no menor a 4 varillas.

13.5 Aplicacion ilustrativa: Disefio de una
zapata aislada

Disefiar una zapata aislada para:

Pp=1B01n P =65Mn o, =3.5kglem?
D=170m_ f_=210kgilcm? 1, = 4200 kg/cm?
Ym=2.1tm? S/Cqg, = 500 kg/m?

Dimensionar la columna con:

n=0.25

P.=1.25P

f = 280 kg/om?

NPT £0.30
: 3
hy =200 D,=1.70
{ | NFC-170

Solucién:

Dimensionamiento de la Columna

=P_5 =jm =4375¢m
nfe  (0.25)(0.28)

Usar: 0.55*0.80 m?

ICG

Esfuerzo neto del Terreno

@ 0 =6y~ Torom: Ny - S/C = 35 - (2.1)(2) - 0.5 =30.30 t/ m?
op = P/0,=245/303=809m"  2.85°2.85m?
Para cumplir L,y = L5 -+ T=2.854(0.80 - 0.55)/ 2= 2.975 m

S=285- (0.80-055)/2 = 2.725m

Usar 3.00° 275 m?

Ly =Ly =(8.0-0.8)/2 =1.10
= (2.75-055)/2 = 1.10
Reaccién neta del Terreno

CONFORME
Wy =P/A, 0= (180°1.2 + 65°1.6)/(3°2.75)
W, = 38.79 t/m?

Dimensionamiento de la Altura h, de la Zapata p‘
punzonamiento

¥ —
| | cb'.?]_‘_l
[ chadoamiealgy [ B
i & 085+ ¢
275 : _____ |:| — S
Ta0
X
; 300 !
Condicién de Disefio:  V, /¢ = V¢
V0= 1/6(P,- W, (0.80+d)(055+d)] .o )

Be = Dmayor/ Dmenor = 0-80/0.55 = 1.46 < 2

4 . <
Ve = 02?[271—31.._.1\: bod £106°fc byd

Ve 5 0.27[ 2+%8 | ffobod
bg |
Ve=1.06"Fg Bod o (2)
donde: b, = 27(0.80 +d)+2°(0.55 +d) = 2.7 +4d
(1) = (@)
320 - 38.79°(0.44 + 1.35°d + d2) = 0.75°1.06" Jo1p
*10%(2.7d + 4d9)
Resolviendo: d = 0.496 m

Usar:

h=060m _, dp,om =60 -(7.5+¢)=60-(7.5+1.91) Varillas
de o — 3/4"

dpmm= 50.59cm, r=7.5cm

Veriticacién de Cortante

Vg, = (Wny " S) (L, -d) = (38.79 ° 2.75) (1.10- 0.51)
Vg, = 62.941
V =Vduf¢=3392t

n
Ve =053 g bd=0.53"+/270"10°2.75°0.51

V.=107.721>B3.92t=V, CONFORME

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CANG.CIVIL
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Diseno por Flexion
M, = (w,, " S)"L,2/2=(38.79" 2,753 1.12/2 =64.54 t-m,
g =— a0 9'42:::‘ u‘:'sn 59 =a75em?

otyria- O (BA75050)

At .
. s ly _ 37.50" 4200 =g o

0B5'M;'b 0.85°210°275

a_=3432cm? »a=294cm
A, =134.22 cm? +a=292cm CONFORME

Verificacién de Ag min:

A, min=PTEMP "b"d = 0.0018 7275 " 50.59 = 25.04 cm?
CONFORME

Jsar Ag=34.22 n:AaIA‘sz#.EEIQ.BS.- 12.01 12,

,_275-21-¢ 275-0.15-0019

T a-t B 11

Usar: 1243/4°@023m

=023 m

En Direccion Transversal

As7 = A "3.00/275 = 37.33cm?
-n=13.10 . 13, $=0.20m
Usar 13434 @0.20m

g1

=7 9 A T
L-—_uo:ﬁr—- _..IJ
- 3.00 »

—

13 0 34" @020

r
{
p—— 275 —

\ TN F
=0l

Transferencia de fuerza en la interfase de columna
y cimentacion
2. Resistencia al Aplastamiento sobre la Columna
Setiene f', = 280 kg/cm?
P,=3200t P, =P,/0=2320.0/065 = 49231t
Resistencia al Aplastamiento en la Columna, P,

Pnp = 0-85°'."A,=0.85"2807(10)0.55 ~ 0.80 =1047.201
Py < Pap CONFORME

b. Resistencia al Aplastamiento en el Concreto de
la Cimentacion

97 s

=

‘[A [A
. An= |[“2pa,<2Ay donde |D2<p
donde: 0] \ Ay 1 1+ do \ A

Ao Es el drea maximo de la superficie de apoyo gue es
geométricamente similar y concéntrica con el drea cargada

Ay
%o/3.0 =055/0.80 = X,=2.06 A,=3.0X,=6.19 m?

= i
oK, =}(& =375>2
Ay 0.55°0.8

s Usar Ay =24, Pop=0.85F; A,

Pap =0.85(210)1072"0.550.80

=157081t=P_ =492311 CONFORME
= Usar Dowaells entre Columna y Cimentacién

Si P, <Py = Agmin =0.005A, Con4¢como minimo,
para zonas no Sismicas

13.6 Efecto de carga excéntrica sobre
cimentaciones

13.6.1 Definicion

Las cimentaciones de columna exterior pueden estar
sujetas a carga excentrica. Si la excentricidad es grande,
puede resultar esfuerzo de traccion sobre un lado de la
cimentacion. Es recomendable dimensionar de manera que
la carga esta dentro del tercio central de manera de evitar
esfuerzos de traccion en el suelo que tedricaments puede
ocurrir antes de la redistribucion de esfuerzos.

Caso 1: Excentricidad e<T/6
0,2 0,

En este caso, el esfuerzo directo de comprension es mayor
qua el esfuerzo de flexion
P M
Ta Ty Ay=TxS
donde: £

P M -L~]
FToks ki

ghddiidiiidiiig

P, =482311 P, = 0851, A,
- r -
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.CING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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s P Pe(l/2)
1= omex =y, T3 12
01_" 6Pe

= 5

2 STy gpe

02 =0mn TRy s12

Caso 2: Excentricidad e=T/6

En este caso el esfuerzo directo es igual al esfuerzo de

flexian. TYT

I I 3
S[T.
12

Caso 3: Excentricidad e>T/6

Sila carga actua fuera del tercio central, resulia esfuerzos
de fraccién en el lado opuesto a la excentricidad. Si el
esfuerzo maximo debido a la carga P no excede el esfuerzo
admisible neto, no se espera que se levante ese lado de la
cimentacién y el centro de gravedad de la distribucion
triangular de esfuerzos portantes debe coincidir con el punto

de accion de la carga P. et

r=T2-e
P=1/2(31a; 8

2P zP

o T 6
S[E—OJS

07 \

o
2r —1r

Caso 4: Excentricidad al rededor de dos ejes (Carga
Biaxial)

o= = + 2161 ; PO2CD
A Iz

2 i
i1
. P N 3
.,
| it s | |ea
3 i b
S ]|
ToE
o
: B 4

13.6.2 Aplicacion llustrativa:Influencia de la
Excentricidad de la carga actuante

Dimensionar en planta la cimentacion de la zapata aislada
que se muestra en la figura adiunta.

Pp =180t P =65t

hy=2.00m
«, = 3.5kg/cm? para Dy=1.70m

Ym= 2.1Ym3 S/C,.., = 500 kg/m?

S0
Columna: 0.55 * 0.80 m2

a) e=000m
b) e=0.25m
¢) e=070m
d e=080m

Area=TxS
Arga:=3.00°2.75(8.25m?) = A,

Solucion: P =180 + 65 = 295

b) €=025m (M=Pe=61.25tm) e<T/6
Condicion 0.25 < 0.57

1er. Tanteo: (T > S)
o, =a+ypromhg-sic=35-(21)(2)-05
o, = 30.3Um2 T=340m
01S=q|=F’IT+6PaJ‘T‘?

—D45/3.4+6° 245 0,25/(3.4)2
6,85=7206+3179= 103851/m
Oy=0,

&= 1167 Un?

il | &y = 3009 v

t/im? <o, =30.3t/m?
/ ST

3.45°3.40 mﬂ

.f20_3a49.211 [ 30.99
|20.88 9.21) (1167

/

Por tanto; §=103.85/30.3=3.43m

2do. Tanteo: (T>5)e<T/H6=025<063
T=380m

a,5=6447+2545=8992Vm= 5=2.97m
ay =6,

Usar: S°T=3.00"3.80
CONFORME (11.4m2) = 1.38A  donde A = 8.25 m?

F=1301 Uy @, = 20.08 thrt
=

ginot 0P8 243 872467025

27 a, "g712 37380  3-3802
{21.49+8.48) (2998) o 2

“1,2_'\21_49-8.48 ]‘ [13.01 | Uiy = BREE

¢) e=070m M=17151t-m
= T=42m

a8 =m _2-; =116.7t/m

$=11667/30.3=385m

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.(TVIL
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Es conveniente que el punto de aplicacion de la
resultante de las cargas actuantes coincida con el
= g a=320 4751 centro de gravedad de la zapata combinada para poder

6 6 considerar una reaccion uniforme repartida del
30.3 UM’ = a, =a, terreno.

b.  Columna Exterior muy cercana del limite de
Usar S°T=385m"420m=16.17m?= 196 A,

propiedad
El punto G fija la longitud de la zapata para una
reaccion uniforme repartida del terreno,

=
J < J-u DE PROPIEDAD

& e-080m (M=220.5tm)

“075 —
450 =
¥ =450m Ti6 =075 <e=030 I:I C.G D
R
=
S = i -= ST =120.991/m F~2_ ZAPATA CON MUCHA
3 i ] 3{2—0 9) L EXCENTRICIDAD
(2 & 2 ' DIMENSIONES FOCO ECONOMICAS
|
9%
5 =399m
o,

Usar §°T = 4m*4.50m= (18.00m?) = 2.18A,

e = LP

a, = 3025 vm?

045 l 12 ey=4 08

7,:‘.2299:30.2sm2: 0p=0 RS SEERREREELL

= s LP—=

13.7 Cimentacion combinada

O O

Reacodn mneal del tereno

13.7.1 Definiciones

Este tipo de cimentaciéon puede ser conveniente

principalmente en los siguientes casos: BEDEZRERARLS nm

a.  Columnas muy Cercanas entre si
Para esta condicidn si se usaran zapatas assladas,

podrian traslaparse o bien podrian resultar de _Para el andlisis de zapatas combinadas se usaré el
proporcionas poca economicas. método convencional:

Métoda Rigido, de acuerdo a las siguientes hipdtesis:

- La cimentacion es infintamente rigida, per lo tanto la
e deflexion de la cimentacion no influye en la distribucion
" -1 CG de las presiones.
2 == Py
T - La presion del terreno esta distribuida en una linea
racta o en una superficie plana.

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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[ I
Infintamen

Rigroa wp TTITTTTIT111
2y ]
} Lo

13.7.2 Diseiio de Cimentaciones combinadas por
el método convencional

Cimentacitn __

13.7.2.1 - Procedimiento:

a.  Determinacién de las resultantes de las cargas
actuantes (R) y la ubicacion de la resultante.
R=3X0,=0y + Qe+ Qg+ .o
Si cualquier columna esta sujeto a momento
flexionante, el efecto del momento debera ser tomado
en consideracion.

ICG

13.7.2.2 - Determinacion del ancho de la cimentacion

tim
By=Qy/ay =5 —(m)
! Hsn I.fma

g esta expresado en t / unidad de longitud de la cimentacién
Sie=0

ZAPATA
RECTANGULAR

L

Mrﬁrm L
>

b. Determinacién de la distribucién de presiones. '
¢.  Determine el ancho de la cimentacion. M A
d.  Determinar el diagrama de fuerza cortante. ; 2
e. Determinar el diagrama de momentos flectores, ! i
L. Disenar la cimentacion como una viga continua. i
g. Disenar la cimentacidn en direccion transversal en g
forma equivalente al de zapatas aisladas.
| ol i
& Qqey+Qzep -Qgeg - My | H |
R MOMENTOS
: L A
Sie= P Aplicacion de Diseno de una Zapata combinada
a8 Disefar la zapata combinada que se muestra en la figura.
Q2= (1x6eii) La columna exterior esta sujetaaPp =751, P = 35t yla
columna interior esta sujeta a Pp = 1251, P =50t El
S |} e estuerzo permisible del terreno al nivel del tondo de
. cimentacion es de 2,0 kg/cm?y Dy = 1.20 m.
A : Qg hy=h ypt =1.50 m. Considere un peso promedio del suelo
l 9—;} lR y la cimentacioén de Y,,,,= 2.0 vm3 | S/C = 400 kg / m2
- ) (sobre el piso); f = 175 kg/lem? y I, = 4200 kg/em?.
997 0max ! | Qman~92
b Columnas: I', = 210 kg/cm?
" LiZ iz
L C1:  050°050m¢ = PD = 751 PL=351
Si es_ Ccz: 0.65°065m2 -5 PD=125t PL=501
oo 28
T a01/2-0)
L 2 -e 1 Lz +e |
| [ |
[LLLLS—
L L2 | L2 I
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2 2
= 2 i M= WY Eg——ﬁu{xo—52-‘-):51_15'2—'%5—_146'2.50
Fef——4 &

Mg =-171.83t-m
N I - i Dimensionamiento de la altura h, de la zapata
- 2 (i-
e " e M, = of, bd? w(1-0.59 w)
= | | h"'”‘_ —:”—%m i, 171.83=0.9"0.175° 2.4 * d2* 0.09 (1-0.59 * 0.09)
A gE
| e d=73.03cm
Lk bt
050 500 085 h, =73.03+5+1.27 = 79.30 cm; Usar: h, =80¢m
Solucion: 12204 |
Pr Yd
Azap il .
Gp 42761 =3
Pr=P, +P,=1104 175 =285 t : v -
Op =04 - hypr¥m - S/IC ) 43
108,241 vc' 107.06 ¢
=20-15%20 - 0.4 = 16.60 t/m? e
A
2
PR s O
28P ~ 1660 g
t to Y
m((,,=p-1—l+|='2 e .
2 _ 2 Verificacion por Cortante
_110°0.25 + 175{0.825 + 5.0) _ v
P T = mu d=80 —{5+92--;fau~(5 +1.27) =73.73¢m
P J
3 " 4 1
’ ¥q =?+d=D.25+D.?4=1_ODm
; f
i eCG. - | Vai =-103.21 + 57.76"1.00 = -45.48 t
t
L, g — ] X J Vo = ?2+d=0.325+0.?4= 1.07m
L,=2X,=7.35m = L,=7.35-(0.5+5.0+0.65) Vg =12294-57.76°1.12=58.291
=5 =12m &
d=80-(7.50 + ) =80-(7.50 + 0.95) = 71.66 m
b_a_l_i_?_'ji_gg‘;m t
T, e o Usar:b=240m Y3 = 2+d=03254+07155=1.04m
Reaccién neta por unidad de Longitud sera:
P12 Pn1+p$-5::1 9 Vgs  =57.76(1.525-1/3) = 26.101
Poy=1.2Ppy+1.6P 5 My

V,=Vgp=107.56t - =12653t  ¢=075

wigy <L *Pou 1484230 L, o0 ?
Ly 7.35 Ve  =053"fc "b’d=0.53" /175 (10)°2.40°0.79
Reaccion nela por unidad de area: =132931
w v :
Why = §U = 521;:(?6 x 21,32”1112 '-2,13kgfl:m2 ;’I = Ve .. CONFORME
Disefio en el sentido longitudinal Disefio por Punzonamiento
Py, = 1461 ﬁfru 20
ﬁ | ..., 8 reeee- s
L3 * L] 1 +
24 i | vl
0 [P ;'__-I; EDE[Q
) L
bt 5675 . 18525 | j % ]
- ' HE |
v,:o:-P,ww,,uxfoﬁ.xO:%=z.35m 050 142 =087 oes|-a- 138
0.50 500 0.65 1.20
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO

Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

w102

a) Columna Exterior
V= Py - Wy (0.87) (1.24)

= 146-21.32°0.87"1.24 = 1231
‘-';:-' =164 t=V,; donde ¢ =0.75

Vg =0.27 [2 + %)u‘rf‘c bpd < I.UBW.I{EDG d

D,
B= --':"ME1,0:=0.27{2+‘-:)=1 62 = Usar 1.06,/f b d
meanor

b, = 0.87°2+1.24 =3.00m

V, =1.06,/175(10)(3)0.74=311.3012V,  CONFORME

by Columna Interior

V, =230-21.32"1.39"1.39=188.81 t

188.811
075
Vo =1.06+/175(10){4 °1,30)0.74 =576.94 t >V, =251751

=y = = 25175t

. CONFORME
Disefio por Flexién
a) Refuerzo Superior

M, = 171.83 t-m

74 171.83°10°

2
= =14 Apr =——— e —GB25cm
a= g B0om =As =G g az00 74708 °oF

68.25 " 4.200 2

8= =B03cm = Ag =64.95¢cm” =a=T764cm

0.857175°240
Usar 134 1°(65.91¢cm?) @ 0.19m

o 2.40-0.15-0.0254
B 12

=019m

A 6591
- = = 3 -
P=13 = 3ag-7g = 000371>py, =0.0018

CONFORME

b) Refuerzolinferior
M,=51.16°1.202/2=36.84tm A, =1513cm?

Agmin= 0.0018bd = 00018~ 240~ 71.55 = 30.91 cm?

_ 2.40-015-0.0191_450m

Usar 114314 @ s =
1

Disefo en Direccion Transversal
1y w2 a2ty 92
- e e

]

Ty e
by =50 +74/2=87cm Usar: by =0.90m
b,=65+74 =133cm by =1.40m
Diseno de Viga Exterior
] 146
== —= —gpaau/
WU~y Taa0 2
. 2
Muma‘__ao.aazo.gs Eiaim
. vand
27.46°10 —'I1_EBcrr|2

S T 3780°09°71.55
Agmin = 0.0018 ~ 80 * 71.56 = 11.60 cm?

Usar: 4 $3/47

Py = 146t

S0—=t=— 0 =

Refuerzo por Montaje
s =36¢=36"1.91=68.6 cm

q’montﬂie; 638" si ‘-’F'5 ©3/4"
$1/2" si & =0 3/4"

Usar, 5¢3/8° @ s= %qo;q’ggv—'ﬁ.sﬁm

Disefio de la Viga Interior

Pup 230 .

anNu _-t-'- = zi-_gnsaum
0.8752 |

My ;gs.aa['TJﬁaa_aaum

Ag=1541cm?

d=80-(7.5+1.9+1.9/2)=69.65cm
A min = 0.0018° 145 °69.65 = 18.18cm?

ROBERTO MORALES MORALES
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Usar: 7¢03/4"

{19.95 cm?)

—0.65 -03?5-1

B |
!— LR !

2,40 1

Aplicacion N201:

Disefiar la zapata combinada sélo por flexién en sentido
longitudinal para la seccién de momento maximo.
Considere una solucidn rectangular.

C2:0.40*0.40 m2.
Pp = 451, P =181

C1:035°0.35 m?
Pp = 301,P =12t

f'e=175 kg/cm?

fy, = 4200 kg /cm?
G,=15 kg/cm?
8/Cpiso = 400kg/ m?
Tm =21t/ m?

1 e

Solucion:
On=064-Ymhy- S/IC

6n=15-2.10*1.20-0.40 = 12.08 t/m?

L, =700m =rﬁmp=ELz=7,0B

RX; =42°0.175 + 63°6.80
= X,=435.75/105 = 4.15m
e =X5-L,/2=415-350=065m < L,/6
szs =117
F 2=i+£Pe_ _1o0s tB(iGE)O.E:’:
R = T 72

a9y = 23.36¥m, g, = 6.64 tm
qy =0,B = B=2336/1208 =193m

Usar: B = 2.00m

1

103 it

Disefio por Flexién en sentido longitudinal

RX, = 55.2°0.175+82.8" 6.80

xo =415m
e = 0.65m
g,y = 30.70 t/m

Quz = 8.73 tm

L J L

9z, = B.73 tim i [ [ fq_l l [ 9y = 30.70 Um
I L

Secciones de momento maximo V,=0

Vy =-552+8.73 X, +q"%‘9- =0

M2 L, gog4x,
X0 Lz

-55.24873X,+1.57X,2=0
X2 +5.56%,-35.16=0

X, = 3.77m i 2 it
My =-55.2 (X, -0.175) + 8.73 -;—Ta.u- -g—-;f;

Moay = -198.44 + 62.04 + 28.04 = -108.36 t-m
£ 108.36°105=09*175 b d? " w (1-0.50 w)
i
Si: p=0004 =w ;pl:().m]d-ﬂ:llw
fe 175
b = 200 cm

108.36 * 10° = 2964.15 g2 = d = 60.46 cm

Usar;
h=70cm =d=70-5-1.91/2 = 64.05¢cm
A, = 49.73¢em? =a = 7.02¢cm

A, = 47.35cm? =17¢3/4" @0.12m

2-0.15-0.0019

] =—15 =0.12
Alternativa:
Usando ¢1° = 1001 @021m

Cmﬂ'ﬁ-ﬂ f

I ]

(A min

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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Aplicacién N? 02:

Se tiene una zapata combinada de solucion rectangular en
planta. Dimensionar la altura de la zapata para el momento
maximo y considerando:

p=06%

1',=175 kg / cm?
ty=2800kgfcm2

oy = 1.3kg/em?
hy=1.00m. S/Cpigy=0.4m?

Py: Pp=851P =151 C,: 0.45"050m?
P,: Pp= 95t P = 251 C,: 0.50*0.55 m?
Fy Py
10501 6.00 L.5E.i.. _d
Solucidn:
G, =13-1°21-04 = 10.5tm?

n
100*0.25+120°6.775 = 220X, = X, = 3.80m

Lz=2xn=?‘50 = Lv=0.55l'l'l.

A 220

S S B
b= " TuE-7eg  Soem
PTu+F‘au_ 126 +154

=18 _—— = B4
wNU = e 36.8 m
V, =126 + 36.84X, = 0 = X, =342m
Mymax = 36:84 * 3.422 /2 - 126(3.17) = -183.97 t-m

12651 581

1 T T 3
M Irrret ]_R [ Juau=esavm
| 5523 gaB23

Dimensionamiento de la Altura ( h; )

Mu=¢rcchm(1 -0.59 w)

! 2800
o = Sl
p=0.008 = o= Py 0.006 "= =0.006

18347105 = 0.9° 175" 275 d2 * 0.096 (1 - 0.59 * 0.096)
d - 68.48 cm = h=d+5+1.27 = 7475¢cm

Usar: h, = 0.75m

Zapata combinada trapezoidal

Dimensionar en planta la zapata combinada que se muestra
en la figura. La columna exterior esta sujetaaPp= 1201, P_
=801y lacolumna inferior estd sujeta aPp =801 P =651
El esfuerzo permisible del terreno al nivel del fondo de
cimentacion es de 2 Kgiem’ y Dj= 1.20 m.

hy = hyet = 1.50 m. Considere un peso promedio del suelo
y la cimentacion de Yorom = 2.0 Ym?,S/C = 400 kg/m’ (sobre
el piso); I's = 175 kg/em? y 1, = 4200 kg/cm®

Columnas: f = 210 kg/om?

C,:0.50°0.50m2 = Pp = 1201
Cp: 0.65*0.65m? = P =901

S i [ ___._]_‘\‘I.‘——
— | 3
Ire
o 500 m Ream
! 615m
Solucion:

on =0 -hypt * Yin - SIC
6, =20-1.5"2.0-04 = 16.60 t/m?
Si:Py=P3

Dimensionamiento:

Para llegar a conseguir que la excentricidad () sea igu

cero se debe tomar en consideracion que el centro

gravedad del trapecio (Xg) coincide con el punio

aplicacion de la resultante de las fuerzas actuantes {Xg)o
A

Azapata = on

R =P, + Py = (120 + 80)+(90 + 85) = 200 t+ 155 1= 3551
ap, = 16.60 /m?

A zagats = — 0208 5 =2139 m?
16.601/m

EMpi:0

Ry(Xg)=P1 "14/2+ P2(t; + Ly +15/2)
355 (Xg) =200 * (0.50/2) + 155(0.5 + 5.0 + 0.65/2)

50 + 902.875

= Xp = T

=2.68m

(distacia horizontal desde el extremo izquierdo de la zapai

Se debe cumplir que: L/3 < Xg< L2
L_ .i;z 05 m
3 3

A

2

6

= 815 _s.07m Xn=268m CONFORME

R
=qg: A -
e=0, Nzapata = _

ROBERTO MORALES MORALES
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Como  Aggpaig=21.39m?

a+b

L= 2
. _[__2__] L=2139m

";"](s,1sm}=21,39m2:a+bze.96m ................ (1)
(L) 2a+b

me soin 32500

615 2&+n]__268

3 A 696

o= (1)y(2):
a=214m
b=482m
Usar: a=215m b=485m

13.8 Zapata conectada
13.8.1 Definicion

La zapata conectada esta constituida por una zapata
excéntrica y una zapata interior unida por una viga de
conexion rigida, que permite controlar la rotacion de la
zapata excéntrica correspondiente a la columna perimetral.
Se considera una solucién econdmica, especialmente para
distancias entre ejes de columnas mayores de 6 m.
Usualmente es mas econémico que la zapata combinada.
Estructuralmente se tienen dos zapatas aisladas, siendo
una de elias excéntricas, la que esta en el limite de
propiedad y disenada bajo la condicion de presidon uniforme
el terreno; el momento de flexion debido a que la carga de
@ columna y la resultante de las presiones del terreno no
coinciden, es resistido por una viga de conexién rigida que
vne las dos columnas que forman la zapata conectada.

La viga de conexion debe ser muy rigida para que sea
| compatible con el modelo estructural supuesto. La Unica
complicacion es la interaccién antre el suelo y el tondo de
i2 viga. Alqunos autores recomiendan que la viga no se
apoye en el terrenc, o0 que se apoye debajo de sella de
manera Jue solc resista su peso propio. Si se usa un ancho
pequefic de 30 © 40 ¢m, este problema es da poca
imporancia para el andlisis

13.8.2 Dimensionamiento de la viga de conexién

Pg_)h

- habl o
donde_h_? 3Ly o2

L, : espaciamiento entre la columna exterior y ia columna

105

13.8.3 Dimensionamiento de la Zapata Exterior

VIGA DE CONEXION [

9 PRINCIPAL
lp rz | e
T CORTE A - A

| |
ZAPATA EXTERIOR La ZAPATA INTERIOR

28~2.58
—
|

T

La zapata exterior transfiere su carga a la viga de conexidn,
actuando la zapata como una losa en voladizo a ambos lados
de la viga de conexién. Se recomienda dimensionaria en
planta considerando una dimension transversal igual a 2 ©
2.5 veces la dimensién en la direccion de la axcentricidad.

13.8.4 Viga de Conexidn

Debe analizarse como una viga articulada a las columnas
extarior @ interior, que soporta la reaccién neta del terreno
en la zapata exterior y su peso propio.

13.8.5 Zapata Interior

Se disefia como una zapata aislada, Puede considerarse
la reaccion de la viga de conexién. En el disefio de cortante
por punzonamiento se considera la influencia de la viga de
conaexidn en la determinacién de la zona critica.

13.8.6 Aplicacion ilustrativa: Disefo de una Zapata
Conectada

Disenar la zapata conectada que se muestra en la ligura
adjunta.

261
45t

La columna exterior P estd sujetaa P = 701t P
La columna interior P, estd sujeta a Pp= 1201, P

1]

La capacidad permisible del terreno al nivel del fondo de
cimentacion es de:

G, = 3.5 kglem?

hy =1.50m
T = 2.0 tm3 S/Cygo = 0.4 m?
1. = 210 kg/ecm? Iy = 4200 kg /em?

C:0.50"0.50m?
C,: D =070m (Columna Circular)

: I 0=070
s —— L4

interior.
|
P,: carga total de servicio de Ia columna exterior. L P'—Z I
! Labad-
‘nstituio de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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Solucién:
Dimeansionamiento
Zapata Exterior:
5 A - 1:20Py
1 1 Ay =
stimamos: A, on
T
F)
| __
T |
0 i =n W
l
' [~
T . TR S
[P - B
e I 6.20 |
25
Donde: o
P, = 70426 = 96t UsarTx5=2.55%1.35m?
a7, =35-150°2 - 0.4 = 31.6Um?
120796
luego: Ag = I8 -365 m?

Dimensionamiento en planta:

252 = 365
Usar: S=1.35m

T=28 =3
5=135m =

Viga de Conexion

~

Ly ;
=—=— =08
n 7 gm
S . .
31'Ly 31'e.2

Usar: 0.50*0.90 m2

=k

h
~—0s0m> "
>3z

Dimensionamiento de Zapata Exterior
w, = 050709024 = 1.08 m

IM, =0

Ry (5.775) = Py *6.20 + 1.08 " 6.452/2

Ry = 106.961
Ry _ 106.96
2% g, 316

~33am?

'339=T"S=T"135 = T=251m UsarTx53=255x1.35m?

Pyy =12561

ww=13illhn
[T TN,
S R |

T T ww,
2 s

Rl 820

HN = reaccion

de la zapata extarf&r 1

Py, = 12561
Wy, = 1.30tUm
IMy =0

Ry (5.775) = Py, *6.2 + 1.30"6.452/2

Rpu = 139.53t
_ Agy _ 13953 _

Wau= o = 1ac =103.36 t/m
Br= 3t w, =1.08 Um
bl iyl
Ry -|
S5=135

Lu_g?s_,'l 5775 J‘

Seccion de momento maximo, X, <S

V: = Wy

X

My max = (Wny- Wy

0= 103.35 -1.30

SWu )Xy - Py =0

1256
=1.23m=<5=135m CONFORME

XDZ [ 1
[+3 1
2 1u| %o 2)

My max = 115.6 " 1.232/2 - 125.6 (1.23- 0.25)
My max = -45.88 t-m

As

M,
of,(d-a/2)

B ADBETIQT
% 0.9°4200°0.9°82.78

A =1630cm? —a=7.7cm

A =1538cm? =a=72cm

CONFORME

d=90-(5+0.95 + 2.54/2) = 82.94 cm
Usar: 4¢7/8" (4°3.83 = 15.52¢cm?)

_Ag _ 2028 _ 14

T e 0.0049 > ppin = » =0.0033
CONFORME

Refuerzo en la carga inferior

_ Y
A A
%. -; ZAsmin

]
4

Ag = 2028/2 = 10.14cm?

-_ Asml'rt

Como

=0.0033° 50" 8278 = 13.8cm?

Ag<Agmin = Usar 5¢3/4°

ROBERTO MORALES MORALES
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Usar h=50cm = d=50-{(7.5+1.91/2)=416cm

i Diseno por Corte

|r Y 49 T8

| x Vw = Wny (L'v - d)

| IR | Vg = 54.72 (1.025 - 0.416) = 33,32t

Vy = !%!1 ~44.431;V,=0.53./210 (10)1.35%0.416
por corte

V. =43.13t
= (Wyy - Wyy) [ty +d) - Py, V,>V, . CONFORME
= 102.1(0.50 + 0.83)-1256 =10.19t
= Wy - Wy )S - Py Disefio por Flexién

, = 102.1 (1.35) - 125.6 = 12.241 iy
. 5
28,7510 2
! Ag=——""% 2 _30931cm
®, 1224 Lo aay 0.874200°0.9"41.6
2 0.78

a=354cm A, = 19.1¢cm? a=332cm
%:0.5342?0 (10){0.50){0.83) = 31.881=V, =i e

CONFORME

CONFORME —
1. —-0.15 -0,
Usar 643/4" @ s - —E—”__?i__“_-_ —047m
L Viy Refuerzo Transversal
P a Vau o
LT T T T TTTT1 Ag Temp = 0.0018b1 = 0.0018 * 255 * 50 = 22.95cm?
Usar: 12¢5/8" @ 022m
Usar Estribode Montaje = S<36¢=36"191=686cm P2 atective = *P2 - Py - w, L, + Ry
bo $3/8" @ 0.85m i
o 3/8" para ¢ < ¢ 34" P2 stoctivo = -165 -96 - 1.08* 6.45 + 106.96 =-161.01

o 1/2" parad > & 3/4"

P — -P - W, L + R
miota En zonas muy sismicas deben confinarse los U etachve Bl S T N

axtremos de la viga de conexién (viga ductil). Py stective = -216.0 - 125.6 - 1.30 * 6.45 + 139.53

Diseno de la Zapata Exterior =-210.461
Anyy _139.53 P efectivo  161.0 2 -
ke 1 - AL R OTRTIND, =510 (2.26 " 2.26 m?)
L) - 255 5472 tim 2 o 316 -] m
N =620 -7—'0252 =2875t-m E1 &
umax. | s4v2 T ”lxuuu:u
M, =6°f,"b*d? w*(1-0.59 a) ————"
1
2 =0.004 - *=Pr.l o
¢
05 Usar  2.30°230 m (529 m?)
= . P2 gtactl 210.46 . 2
—-_2electivo _ = 778 497941y
Wy A, T
ARNEESERRRRNEC
L ]
a T=255 E
s w=0,004[ﬂ]=0.03
210
28.75*10% = 0.9* 210" b *d? * 0.08 (1 - 0.59 * 0.08)
b=135cm = d = 3845cm
instituto de la Construccidén y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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Y
"""""""" 17T
[ |
|
DR
- I L
— :
___________ J
!
¥
_"[r2 - 32 Q
a2 =n35¢ = a = 62.04cm
Ly 2_.30 -u.+_32- —0.84 m
2
M, max = Wun L2, /2 = (39.78 < 2.30) 0.842 /2
= 32.28tm
Usar:

Ain =0.50 M = dpp. = 50~ (7.5+1.81) = 40.59 cm

Verificacion por Punzonamiento

Vo= Puzefeat - Wnu {m) ()
m=084+062+041/2 = 166m
n=050+041=091m

v, = 210,46 - 39.78"° 1.66 *0.91 = 150.371
iy = V:— —200.491

2m+n=2%"166+091 = 423m

D

F =1.06 [T¢ bod=1.06" J210 (10)(4.23)(0.41) = 266.40
V. =266.40t>V, CONFORME
Verificacion por corte
Vod = (Wp, LY (L, -d)= (39.78°2.30) (0.84 - 0.41)
= 3934 t
LYy
Vo =4 =52.451
&
V_=0534210 (10)(2.30 " 0.41) = 72,4315V,
CONFORME
Disefo por Flexion
Ay = 322§'1_cl5_ - =2338 cm® =a=239cm
ST pat4200°0874059 : :
A =2168cm? = a=221lcm CONFORME
230-015-0016 _o,,

1 | - =
Usar: 1@5#3.6 s 7

h= 50
= h=.50
51 -
o &
&
=
285 ] o VC - 01(.50 * .90) _O %
Z
1105/8"@0.21
1205«3‘9.* e
—13s L 23 ]

13.9 Cimentacién excéntrica

La cimentacitn excéntrica es una solucion cuando la colum-
na asta en un limite de propiedad o cerca de dicho limite.

Puede ser una solucién econémica st la excentricidad es
moderada y la columna puede agrandarse lo suficiente para
que tenga la rigidez necesaria para gue controle la rotacion
de la zapata.

P lp
1 T
r— —r ——
5 ' &
—) : 2
Le | <
; o2
ol 1 w
: 8
LIMITE DE i T F3
PROPIEDAD . H =
JERnBE B
~ 1D
L5 i |
i
M, =0 =R, -Th=0=T= e o
A € - T h n

La viga del primer nivel debe disefiarse considerando
adicionalmente la fuerza de traccién resultante, T

Para el disefio de la columna debe considerarse una
combinacién adicional: P

M1_,=i=le—HhD=F‘rs—Thu ............................. (2)

P h=h
My_y=Pe -—T!ho =Pe i—hL‘

L
My _q =pe—FC —_—.ﬁ
Lo +hg  Las
donde: s = :2—0 L. = Longitud de la columna

c
Sila zapata tiene una rigidez apropiada, y si ademas la rigidez
de Ia columna es la suficiente para mantener la diferencia
de las presiones del terrenc maxima y minima a un valor
maximeo de 1 kg/icm?, entonces para el disefio de la zapata
en la direccion de la excentricidad puede considerarse como
aproximacion aceptable una presion uniforme dei terreno.

Del sstudio realizado por el Dr. Ricardo Yamashiro y
desarrollado en el trabajo de tesis del Ing. Manuel Acevedo
*ALGUNOS PROBLEMAS ESTRUCTURALES EN EL

ROBERTO MORALES MORALES
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DE CIMENTACIONES" - UNI - 1971, se liene,
para dimensionamianto de zapata excentricas y
columnas para cumplir con las condiciones expuesias
<l parrafo antarior.

1 Zapata Excéntrica

fi o
2 3%gd
=21Db 1E z60¢em t11 | i

altura de la zapata
ancho de la zapata
Coeficients de balasto del terreno

Madulo de elasticidad del concreto

Wowowon

%
€

392 Columna del Primer Nivel

Condicion: D=0y-05 < 1kg/om?

P

P
: D=-12¢e— =-120e—
sonde °EA ¢|_:A

£ valor de ¢ se obtiene usando la grafica de la figura 1, de
2 t=sis de Acevedo. Para la determinacién de presiones
S=0 la cimentacion .

Se entra con los valores:

Mg

Le
_Eke [ ¢
T kgly
3
_ 1 Iyl
. : 2 —le. W2
gonde:  E=15000.f1'c kg/cem "C‘Lc 12°L,
Ty e - ici
L= &= P = carga axial de servicio
12 A, =(T)b= drea de la zapata
13.9.3 Diseno de la Zapata .
2
a hg
My = —— ==
max = Wn TN
'+I’
——
o 3
1 Id
e — — —
] P |h° Innaz
¥ ¥ T l 3]
Z —_— e
Mmax= W~
o VA

2 s s 3 s 2 s o0
ITTTITIITTINLIT]

i =3h |

109 [w

13.9.4 Aplicaciones del Disefio de una Cimentacién
Excéntrica

f. = 210 kg/cm? Y = 211/m3

f, = 4200 kg /cm? ko =12kg/cm?
o, =4 kg/lcm? S/IC=0.41/m2
_"-'T ]_‘_I'
= B0
f l PD =65t [
PL=301 4
L 2 I"C
SIC -luow !
n=1.20
[ 2™ T
s 8.00
Solucién:

Op=04-N ¥Ym-SIC=40-1.20"2.1-0.4=37.08 Ym?

p 95

= —256m2
on  37.08

Az =

A, = (2b)b = 256m? = b=113m

Usar: b=1.10m T=A,/b=235m

Altura de la zapata para considerarla rigida:

hy =2.3b3!50—b
Y E
hy>23°1.103—12 110 __g4em

V15000 " 210

Usar:  h, i = 0.60m L= 480 - 0.6Om

Dimensionamiento de la Columna del 1er. Nivel

1.25P 1.25°95 2
O = SR R PN s napd
Tipo C2; fen 0.21'0.25 R

— C2puedeser: 50°50m2 v 30" 75m2 v 40 * 60m?

075

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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110
10
T 1
g f . ; Jf ! I|[ 1[
P~ | | u i
L] e I
S SN -
[~
4 Sy N g []
1 T ) [+ [ 711l 1
3 \1\ \Q\\‘\ prosiones
\\ N \‘-‘: B D=y Mal
N L t,
£ N \\ W I, = momento de
' Z
- o | \r\:\:\\q‘, N, orcia de zapata |
. | 1\@%\ ! }
1 N |
> i SRS :
M,
=34 ——— p RN
06 | ! | S By ket (15 E\‘\‘ Q§\xQ <
05 '—F“— 19 LA
b
o4 ; 4Eb b2 | '\\\\.:::\:
.03 = - ™ \\:\':\\\'
L e AR ] NA SN
N
02 D=-12EP/A \\.\\‘.“
A, =carga de |a zapsts NS
. |
o1 | | ]
A A6 A 4 5 B8 TEH0 15 2 3 4 5 e TE W
Fig. 1: Grafico para la determinacion de presiones bajo la cimentacion
Tanteo: 30°75 a) Direccion de ia excentricidad:

h,=060m = L,=4.20m

15000 * 4210 * 30 * 753
p:f—kl:-—: 127420 =1.75
olz . L1110
12°235" ———
o d=h-(1.5¢+ 7.5)
s=-L-1=1'—2-0-=0143 s 6=013 (de la Figura 1) d=60-(1.5"19+7.5) = 49.65cm
G A
p 0.175 95 wyy = P /b =(655"1.2 + 30°1.6)/1.10
D=-12¢6—=—12"013"——"—— " NU B
e 110 2.35-110
~9.12Um?2 <10Um2 CONFORME Wi = 1RE D= AR
= M, sy = 114.55°0.352/2=7.02
e=1.1020,75=0_‘m umax
a=d/5 = Ag=416cm?
Disefio por Flexién
Ag min = 0.0018 bd = 0.0018 * 235 * 49.65 = 21.00 cm?
Usar: 11458" @ 0.22m.
5=(2.35-0.15-0.018) /10=0.22m
b) Direccién Transversal:
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia

Pedidos a: pat_pv_pca_11
porrn PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA e moouEsLA
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CAPITULO 14

MUROS DE CONTENCION

14.1 Muros de Contencion
Un muro de contencién es una estructura que proporciona

soporte lateral a una masa de material, y en algunos casos
soporta cargas verticales adicionales.

EMPUJE EFECTIVG

F: reactiin horizontal del terrena |
N raaccitn vertcal del terrend

14.1.1 Tipos de falla en Muros de Contencién

S 14.1.1.1 - Deslizamiento horizontal del muro, en el
plano de contacto sobre la base del muro y el suelo
EyzEp+F . falla por deslizamiento
e 2T R En suelos no cohesivos: F - resistencia al corte por friccion
— ] En suclos cohesivos : F— resistencia al corte por cohasion

T e 14.1.1.2 - Por volteo alrededor de la arista delantera
de la base

¥ 5 :
-Mactuan'l g5 EM csistentes

14.1.1.3 - Por presiones excesivas en el terreno (dred
de contacto), las presiones son maximas en la parte
delantera del muro.

La estabilidad se debe principalmente a su peso propioc y
al material que se encuentra directamente sobre su base, 14.1.1.4 - Por falla generalizada del suelo, debe
hacerse esta verificacion cuando el talud es

importante.

SUPERFICIE
DE FALLA

2=

TODA ESTA MASA
\VDE TIERRA SE
! DESPLAZA

14.1.2 Determinacién de las fuerzas de empuje

ESTRIBO DE deb : Teol kine
PUENTE ido al suelo: Teoria de Ran

L

Empuje Activo

= presion debida al empuje activo

= coeficiente de empuje activo

= peso especifico del material

= profundidad a partir del extremo superior

Ty = |

ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia

Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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@ = angulo de friccion intema
2] = angulo sobre la horizontal del talud del material

De lafigura:
pay =kgvy
an = empuje activo hasta una profundidad "y*

1 i
Eay =§Pay'.-'='2"kay“r’\‘2

cosB- cuszﬂ—coszlb

Donde: kg =cos@
cos Bf-‘lcasza---cnsﬂqy
5i: 8 =0 (talud horizontal) Kg=1g? (457 -0 /2)

5i existe una sobrecarga uniforme repartida,

113

- Para evitar la inclinacién del mure por asentamientos
diferenciales de la cimentacion, es deseable que la
resultante de las presiones en el suelo actue en el
nucleo central de la superficie resistente. Si se
cimienta en suelo muy dura o roca se puede permitir
salir del nicleo central, aungue se considera prudente
que |la excentricidad no exceda 0.25 veces la
dimensidn de la zapata(0.258).

Recomendaciones

W = pesomuerto

¢ =196 =coeficiente de friccion

& =i paraconcreto vaciadao in situ

& =2/3¢ paraofros casos

tg &< 0.6 si el terrenc de cimentacién es un estrato de suelo.

C = ¢B, cohesion entre el terreno da cimentacién y 1a losa
inferior (t/m), pero debera usarse C =0y el coeficiente de
friccion tg & se obliene de la tabla 1.

Procedimietno simplificado

H, = tN, considerando la cohesion C = 0 y el coeficiente de
friccion t, se obtiene de la tabla 1

Peim=ky S/C B = ancho de la losa de fondo del muro de contencion
Empuje Pasivo H, = fuerza resistente a deslizamiento
Po=lkp1y
Esia suele puede H=(W+P,)tgé+c*B
SEI rEmovick
1 7
Epy =é-kpw2 v Hg = luerza de deslizamiento = Py
Lo ik 2 H_f =15
cos8+/c0s B-cas ¢ =1,
kp =cos @ Hy
cos B—\fcoszﬂ--caszqs
Donde:
Si0=0: ky=tg?(45° +/2) s ~F
o d :
14.1.3 Presiones del Suelo H
Ts
rJ‘\‘
w " e
- 5
o. Lo 1’3 1
R = W
s—J 2
M —— 4
Miicled Central Bz By
. : B
- No se permite esfuerzos de traccién en la superficie
de contacto.
5 La presidon maxima no puede exceder el valor
adr-isible determinado mediante un estudio de
suelos.
Instituto de ia Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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Tabia 1
Clases de terreno de cimentacién y constantes de diseno
Cinses da terreng Esfuerzo Cosficiente
Permisible de Friccion
de cimentacion del Terranc pama
o {tm? | Daslizamiento, u
Roca dura
uniforme con 100 0.7
pocas grietas
ROCOSO
Roca dura con &80 0.7
muchas fisuras
Roca blanda 30 0.7
ESTRATO |Densa &0 0.6
DE GRAVA | No densa 30 0.8
TERRENG | Densa 30 06
ARENOSO | Maedia 20 0.5
TERRENG | Muy dura 20 0.50
COHESIVO | Dura 10 0.45
Media 5 D.45

Nota: Para ser usado en el calculo de estabilidad contra
deslizamiento abajo del muro de contencién, basado en
concreto in situ, y considerar ¢ = 0.

14.2 Estabilidad de un muro de
contencion

14.2.1 Estabilidad contra el volteo

d W "a+Py b-Pyh

W +Py

B 8
E—é"--ﬂsﬁ

14.2.2 Estabilidad para capacidad portante del
terreno de cimentacion

w '?\"_(‘,.ﬁ_nlw

=g B
W +P 6e
=23 (1-5)

q1 .92 Eqar-g—”-
8

ICG

gy = capacidad portante admisible del terreno

q, = capacidad portante dltima del terreno

Fg =1actor de seguridad para capacidad portante del
terreno =3

Nota: Para muros menores de & m puede usarse la Tabla
14.2.3 Estabilidad durante el sismo

Consideremos para su evaluacion:
- Presion de tierra durante sismo
- Fuerza sismica de inercia

Usando férmuta de Mononabe-Okabe (concepto de fuerz
de inarcia durante el sismo}) .
FSD >1.2

FSD = 1.5 (si se considera la presion de tierra pasiva)

B
ags—
3
FS=2 g Py+W( 6
_ gtV o, 8
Con QEB—->Q|— a ['II-B]
BB - Shugth)
Con 8°%<3 %= 3miz-0)
Donde:

P,g= Componente vertical de la resultante de la presu!i
de tiarra durante el sismo.
e = Excentricidad.
14.2.4 Consideraciones para dimensionar muros
14.2.4.1 - Muros de gravedad
La resultante de la presion de tierra y el peso muerto nd
producira esfuerzos de tensién en la seccion horizontal del
cuerpo del muro.
B=05a07H
1, >35¢cm (para considerar |a trabajabilidad)
14.2.4.2 - Muros en voladizo

B=05Ha0B8H
= 30cm

14.2.4.3 - Muros con contrafuertes

B=05Ha0.7H

_h _2n
t; =ty >30cm =37 5
Peso Muerto
Concreto armado 2.40 Um?
Concreto 235 ym?
Grava, suelo gravoso, arena 2.00 ym3
Suelo arenoso 1.90 m®
Suelo cohesivo 1.80 vm3

Sobrecarga 1.00 Ym?

ROBERTQ MORALES MORALES

Patricia A.CANG.CIVIL
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14.3 Dimensionamiento de un muro
béasico

14.3.1 Dimensionamiento por estabilidad al
deslizamiento

E! muro basico es un paralelepipedo rectangular, el que
soporta un relleno horizontal sin sobrecarga. Se
considerara una longitud de un metro.

P =pesomuerto=y,Byh

1 2
Ha = —karh
a=, al

H =f{P,=fy,B;jhx1

H
i
Ha ZFS0 e (1)
b
En{1): T
( :] h P ::\ '12
fB1 h¥m 'nl ﬁ Ha="a1"?
1 2 o
':TkuTh 3:' .;_\
o K
}‘—rB.I-—-qi arth
By kay
FSD —& 1
2FSD 7 v —— 03}

En(2):

[ By
Tm BI“WE*QJ
B

5 FSV n
3 a"f_h j
6 |
L3
He—%

=P - P

=

B2 , By Hmﬂ]_“a_epsu
h 2h kg }2im

115 W=

A partir de las expresiones (I) y (Il) pueden derivarse
expresiones para los distintos tipos de muros de
contencion.

14.4 Muros de gravedad

Debe dimensionarse de manera gque no se produzcan
esfuerzos de traccion en el muro, o si se permiten, que no
excedan de un valor admisible.

La estabilidad de los muros de gravedad se asegura con
dimensiones de la base practicamente iguales a las del
modelo basico.

Para el dimensionamiento pueden usarse las expresiones
(1) y {I) con un valor ponderado para el peso especifico y
si el muro es de concreto puede usarse y = 2.1 trm?,

El muro de gravedad es econdmico para alturas pequefias,
hasta aproximadamenta 3 m.

P, = empuje activo total
P = peso del muro sobre la seccion AB
R=resultante de P,y P,
B = ancho de la seccion horizental

del muro en estudio
H = componente horizontal de ia fuerza R
V = componente vertical de fuarza R

v Bg
a) Pmax 'B[‘ g ]S Scompresién admisible

Be |

«r
b) P,,,.,.-B(1--B Jao

H
cyv =g =V¥permisible (corte)

14.5 Muro en voladizo

Para el dimensionamiento de la base de la zapata se pueden
usar las expresiones (1) y (Il) con un valor ponderado v, =2
vm3,

Si el muro es vaciado "in situ” es economico para alturas

menores da 6m. M

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.CING.(TVIL
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14.5.1 Muros con sobrecarga
Wae (Um?2) = (1) (1) (h) ¥

_Wsic

hg Y

Para gl dimensionamiento se
usara una altura efectiva hg,
en lugar de h:

Wsic

hg =h+hg =h+

14.5.2 Muros con Talud
he=h+B;S
En{1): (1}

Th =
B _rgpta¥ _p R

h +B1S 20y
By =fn+Bq 8B
By (1-Sp)=ph

By B

h O 1-SP

1-Sp

14.6 Célculo de presiones laterales
considerando estratos o rellenos de
materiales diferentes

Py =k ng/e = 0y
=T S}‘C"‘al'ﬁf' a1/

Py =Kay ¥1 (hy + hgic)

8/

i U
"

T2 LF

Py =kyp Ta(n, + )

Considera una altura equivalente de relleno de estrato 2.
14.6.1 Influencia del nivel freatico

El peso especifico del terreno con agua 7, se puede estimar
con la expresién:

Y=1-my (1)

Donde:

¥ = peso especifico del terreno sin agua
Yy = pesoc especifico del agua = 1 Vm~.
P, =¥, h=htm? (hen metros).

m = coeficiente gue se obliene de un estudio de mecanica
de suelos depende principalmente del indice de vacios del
terrano,

- Sino hay la posibilidad de realizar ensayos, considerar:

m = 0.8 Terrenos Compactos
m=0.6 Terrenos Arenosos

Si el nivel del agua al otro lado del muro de contencion es el
mismo, el empuje del agua se elimina. Si hay una
diferencia h de nivel de agua en la parte interna externa del
muro se considera el empuje del agua debido a la diferencia
h de niveles.

Si se usan drenes en los muros de contencion se puede
reducir el valor del empuje de agua, anulando ese empuje
si los drenes son “perfectos”.

14.6.2 Ejemplo de Aplicacion de muros con

Sobrecarga
SIC =1 ym’
"= 0.7 Il III L] —
\
ka1 = '3"2[45— %) _q.307 Ty = 1.8Um?
' &4 30
4, <327
2(4s-22 L |
kgz = tan L45— |-02?I ? --------- £ 4.
2 ) 5
¥ =2.0um
$ 3.0
- & -
Yo="Tp-MYy=20-07 by o

Yo= 1.3tm3

Py = kg S/C=0.307 "1=0.31Um?

i 10 2
Pp ‘*‘a171[3*G]‘2'“ tim

R=031um?

heziwl‘?ml _ 1+1.9° 3 — S
T2 13

P3=K,s¥s (hgs + o} +1.0" hy

P3=0.271"13"(5.15+3.0)+30= 5.87 Ym2

ROBERTO MORALES MORALES
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Disefo de un muro de contencion en
voladizo

=18tm? (S. Arenoso denso)
=327 Jx
= 175 kg/em? —f
= 4200 kg/em?
=3.0 kg/em?

I‘la=\5|‘.i0 m

wou

1.5
1.75

1 Solucién = =
©=132" = VACIADO IN SITU pu=1,¢=0625 < 0.60

s+ u = 0.6 para calculo de la estabilidad contra
izamiento

= :anz[d.‘)*—g] —05542 =0.307

2 Dimensionamiento de la Pantalla

t
e
=0.20m T
: kB Pa i, yh2
_._:.5M_1.aka-fa?. =skaYhp
ka v h
3 -'p-b-u o

ha 3 2
. =16°0584 F =015673 13 =19.47 1-m

Dimensionamiento de t,

M= 0D P (1-0.590) e (1

| Considerando para la ecuacion {1):

] =0.9
L2} =100 cm
f. =175kglcm?
! 4200
0 =0.004— = 004 =0,
s w pf'c 0.0 = 1,096

M, =0.9°100°d?*17570.0986 " (1-0.59 " 0.096)

o
4 =36.95cm ty =ders+ Sceln
;,  =36.95+4+1.59/2 =41.75¢cm
Usar t,=0.45m d=4021cm

117 B

14.7.3 Verificacion por corte
Viy=1.6Vy=1.6(1/2) 1k, (h, - 0)2

Vy,=1.6"(1/2)"0.584 " (5-0.40)% = 9.891

!‘11;13.181
P

X _25/5
a6

d=23+15=38cm
Ve=0.53"° 1 'b'd=u.53',||'!'c "10"170.38=26.641
Si A, se traslapa en la base:

2 v
Voo = 5 V. =17.76 T > d:' - conforme

14.7.4 Dimensionamiento de la zapata

h,=ts+5cm=45+5=50cm

£
h:hp¢h£=5.50m

usando las expresiones i y I

_ 15 0.584

B1 .psp fale R ar

h 2UYm

-0.365
By 2201m=By =201+ 21 =201+0125-213m
Usar By =215m

Bp p.FSV¥ By 06,175 215

h 3 FSD 2h 3 15 2°55

=0.038

B, >0.21m
Usar  Bj(min) =Ny =0.50 M 6 By iny=hV10

14.7.5 Verificacion de Estabillidad

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL

CONCRETO ARMADO

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA
118
Brazode | P'X
P, Pesos P giro X (T-m.)
{t (m.)
|Py 0.50°2.65'2.4 =3.18 1.325 4.21
P, | 0.20°5.00°2.4 =240 0.850 2.04
Py | 0.5070.25°5'2.4=1.50 | 0.670 1.00
P, | 1.70'500°1.9 =16.15 | 1.800 29.07
TOTAL N=23.23 M=36.32
FsphﬂLiw =°'E' 23;2;_3 =158 1.5 conforme
Hg Ha 883
36.32
F V:M.L:. T = 1.75 conforme
S M, = 6.83°1.83 225>
&

14.7.6 Presiones sobre el terreno
My =My _36.32-16.16

Yo =7 2323
x,=0.87m
B _285 j44-e - caetueradel S il
6 6 tercio central )
-. No es conforme
Aumentar B:

Usar B=270m

Brazode | P'X
Pi Pesos P . giro X {t-m)
(t (m).
P, 050727024 =324 1.350 4.37
Ps 0.20"5.00'2.4 =240 0.850 2.04
|P5 0.50*0.255*2.4 = 1.50 0.670 1.00
!P4 1.75'5.00"1.9 =16.63 1.825 30.35
TOTAL N=23.77 M=37.76
ESD = 1.62> 1.50conforme
FSv = 2.34 > 1.75 conforme

B 27
%x,=091m e=135-091=044m< E =T =0.45m
CONFORME

Luego:

ll" -
[y 50]223.?? [1 6044
| 2.3

P 2
= 1741 Um
93 2.70 ]

P
& =E(1h%‘;] =020 t/m? . gy <0y

conforme

14.7.7 Disefio de la Pantalla

En la base:
M.I =19.47 t-m
b =045m —+ d=0.40m
. 5
19.47° 10 2
- — =14.23 a=4.02

As 0.9 * 4200 * 0.8 40.21 g 1
A =134Bem? a=381cm conforme
7458 @0.15m
p:A—s— 1306 =0.0039 > ppin

bd 1004021

Refuerzo minimo:

0.0018°100°40,21 = 7.24 cm?/m
0.0018°100°15.21 = 2.74 cm@/m

Como la pantalla es de seccion variable, se tiene:

My

_ Ag !
As oly(d-a/2) !

8= 085t
Asumiendoa=d/5
a = Profundidad del blogue equivalente

- My
As = o7 00d SURCINE i m
De (1)

Asy _Myr 92 —[As2 |[%2 ]|y

Agz Mgz d ¥ ["-ﬂJ[di e 1@

SiAgy = Ay, entonces:

My2 =[:f]”ul ........................................................ (i

Si el peralte de la pantalla varia lineaimente, el momen
resistente varia también linealmente. Por lo tanto se p
trazar lineas de resistencia para determinar los puntos dé
corte.

Myax/2=9.74=0.15573 (5-hc)® = h.=1.031m
L.=1.031+0.4021=1.43m

Usar L,=145m

ROBERTQ MORALES MORALES

Patricia A.CING.(TVIL
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Determinacién de punto de corte 14.7.8 Disefio de la Zapata

w,=19"5=95¢m

y [3
¥ o
| Wpp=0.5"1"2.4 =1.2¢/m
,— 0.4021 y
- ; ¥ ; L 4 —
" \ =1.45 o 14io 14lo 140 140 ten el - (1.48
\ }1 J '[_ | | . 2 yned
. = ) . J A ——
5.74 1947 t-m 1Tarem? og| gy 155
: — 2,05 -
Refuerzo Horizontal:
Agy=pyby Solo por Montaje 14.7.8.1 - Zapata anterior
Py Py Wymax —q¢"1.6-W,"09=1741"16-12°09
2130t =26.78 Um
1} 0.0020; & < 58"y Agt3
fy = 4200 kg/cm? conservadoramente.
2)  0.0025; otros casos 0 502
zonas de alto R.S M,=26.78" = T = 3.45tm = Ag=2.43 cm?
Si ty » 25 cm: usar refuerzo horizontal en 2 capas As min =0.0018 * b*d=0.0018 - 100 * 41.7 = 7.5¢cm?2

Arriba:  0.0020 * 100720 = 4 cm?/m ’ 1_ﬁ~||
d=50-|75 +'?' ).=41.?cm $58"@026m
AN

§A51 _267 em? 63/8° @ 0.27 m pasar la mitad del refuerzo vertical de la pantalla
Verilicacion por corlante:  Por inspeccién, contorme
TAs =193 am? ¢3/8"@0.53m 14.7.8.2 - Zapata posterior
Smax =45 cm (By-tx)=175m.
intermedio: 0.0020°100°32.5 = 6.5 cm2/m q'g = (91 - G2)B1 ~ tz)
31 + BZ

17.41-02)"1.7

gAﬂ:m em? $3/8° @0.16m 66 1/2" @ 0.16m ag =" 270’ S _11.15um

gg =gz +qg=1135 t/m

"ag =217 cm? 0 3/8" @ 0.33m
3 W, =(95+12)"1.4=12.84tm

2 2
Abajo:  0.0020*100°45 = 9 em2/m My = (wy —120) B1712)7 4 oqi, (B1=12)
2 6

5 _ 2 2
- At =6.00cmZ o1/2" @ 021 m M= (1284-0212 7 115012 12 —12461-m
3 & A =8.79cm2Usar: ¢ 5/8" @ 0.22 m
3 Ast =3.00emZ.0 38" @ 0.24 m
Vg, =(12.84-0.2%1.2)* (175-0.42)-05° 8,48 1.33
=11.12t

A ¢ montaje 638" @ 45
el 1@ 05, 138 20,1 30

G5 @05, 150 2500 30

A =012
s montaje qra=19—%)E -1 —d)

5=36¢=236"1.27=457cm (8, +Bg)
g'y=8.31tm
usar ¢1/2°@046m
V,=14.97t
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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Ve=053"175 1* 044 =29.44 1 CONFORME

Refuerzo transversal:

=0.0018*bt=0.0018 " 100" 50 = 9cm?
0.22m

a)  Agtem
& 5/8"

b) A =366 =236"1.50=57.2cm?

5 montaje

$5/8° @ 0.50m

14.8 Disefio de un muro de contencion
con contrafuertes

ZAPATA
INTERIOR

(,.ONTRAFU ERTE

ZAPATA
POSTERIOR

14.8.1 Criterios de dimensionamiento

Recomendaciones:
a. Contrafuartes:

espaciamiento : hida2h/3

aspesor =20 ¢m

segun Yamashiro L=25m relleno de suelo
L=3m silo de granos

b. Pantalla: espesor > 20 cm (codigo peruano)
> 30 cm (codigo japonés)

€. Zapata: espesor »40cm;|labasedelazapataB,y
B, se dimensicnan en forma igual que el mure en
voladizo.

14.8.2 Disefio de la pantalla

La pantalla es una losa apoyada en los contraluertes y en
la zapata; generaimente el borde superior no hiene apoyo.
3in embargoe la panalla puede ser disenada como una
losa continua apoyada en los contrafuertes sin considerar
la influencia de la zapala como apoyo.

Es razonable considerar los siguientes valores
aproximados de los momentos:

+M=pL2/16 M=plL?/i2

donde:  p = presién del reliero al nivel considerado

L = distancia entre ejes de los contrafuertes

Como las presiones varian a lo alto de la pantalla, el disefio
se realiza por franjas horizontales con el valor mayor de p

ICG

en cada franja como carga uniformemente repartida. Para
las franjas inferiores el apoyo proporcionado por la losa de
la zapata coniribuye a una disminucién de los momentos
actuantes, esto puede tomarse en cuenta considerando
como presion maxima la que corresponde a un nivel situado
a 3/8 de la distancia entre ejes de los contratuertes contados
a partir de la base de la pantalla.

= _ CONTRAFUERTE

HL‘ FRAMNJAS HORIZONTALES
— | \

s | | .\

=N L
el B ¢

L3

=R R\

P 2
Asg 51

Refuerzo vertical equivalente o tabla estocado

a. Considerando la influencia de la zapata como apoyo

2
M=0.03Tkh5 L

b Debe verificarse ¢l refuerza minimo (ref, tempearatura)
14.8.3 Diseno de los contrafuertes

a. Porflexion

Los contratuertes son vigas en voladizo empotradas en la
losa de la cimenlacion, sirven de apoyo a la pantalla, por

consiguients resisten toda la presion del relleno en un
ancho igual a la distancia entre ejes de los contrafuertas

cu“"

l-——-{

‘Ms:l \\!"

My ={Ty cos@)jd =(T, coso)|d

ROBERTO MORALES MORALES
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Ty= My
cos@fd—t, /2)

T,
A =— | ¢=009 disefia por tlexion

oy

A _7'“0_
s ofy (d-15/2)cose

b.  Por fuerza cortante (refuerzo horizontal)

La fuerza cortante de disefno para la seccion en astudio
sara:

Vi1 =Vyi-Tyisen8 (seccion variable)

Vui—7 W

|u—-§- tan 6
5 /

Vy=9Ve+oVg

ur =

V= Vo+ Vg

s v
¥g = ‘; —"l"c

donde: ¢=0.75

“~Seccon cribca a una dstancia

l"'rc =033 !chd d de la base de apoyo

c.  Portraccién de la pantalia al contrafuertes (refuerzo
horizontal)

"'u=1_6 PL

’%=Tu"°*y"
¢ =09

. coma refuerzo horizontal
so considera el mayor

PANTALLA
de (b} y (o) N

d  Portraccién de la zapata al contrafuerte (refuerzo
vertical)
Ty =w,L

donde:  w, =carga ultima en la zapata posterior

121 =

Zapa\fa Posterior

14.8.4 Diseno de las zapatas
14.8.4.1 - Zapata anterior

lgual que la correspondiente a un muro en voladizo
14.8.4.2 - Zapata posterior

Se analiza y disena en forma similar a la pantalla, es una
losa gue se apoya en los contrafuertes.

Pueden usarse los mismos coeficientes indicados para la

pantalla para la determinacion de los momentos positivos
y negativos,

By

PANTAL

EEi iRy SOe

TYYYYYTFEFFw S 12

“‘i—‘-—mmm ITRER R EET

“3‘1'?Ilnﬂl 412

14.9 Disefio de un muro de contencion
con contrafuertes

Ty = 1.9tm?
(5. Arenoso denso)

6= 32°
f.= 175 kg/em?<
f, = 4200 kg/cm?

ot= 3.0 kglem?

Fr
o

FSD

15
Fsv 1.7

5

Solucién:
De &=32"= VACIADO IN SITU $=1,0=0.625 <060

Usar &=0.6 para célculo de la estabilidad contra deslizamiento

3
kg = tan2[45“n—§)i =0.5542 =0.307

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG

Patricia A.CING.(TVIL
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KqYs =0.584 t/m3

Diseno de la pantalla:
,=020m =
L =25m

Kathp =292 t/m?

Refuerzo Horizontal . MT
' L
L Ot
P=2.37Um?.!..=2-5m kg i Ty,
Consideraciones :

- Se lomara una sola franja para el refuerzo horizontal
- Se tomaran los siguientes valores aproximados de
momeantos:

Dimensionamiento de la zapata
h, = 50 cm

= h=hy+h,=550m

usando las expresiones | y I

By ypgp XaYs 15 °0307°19
n 2 Iy 2° 082

0.365

By =21.97Tm

UsarB,=220m

By I LFSV By 06.175 220 o,
h 3 FSD 2h 3 1.5 255

B, >027Tm

Usar: Bo {miny = h,=0.50m

Verificacion de estabilidad

2 § 2
Bl 23725 o3 tem
18 12
2 mame 2
e VI L 0 L T S
12 12 4
f Brazode| PX
. P, | Pesos (P)t giro (T*mt.)
it () mt.
M =8 At (d-—) :
o, 0.50°2702.4 = 3.24 1.35 437
As ly
a=—-r"—{cm)
0.850'ch Pa 0.20°5.00°2.4 = 240 0.60 1.44
(M)=123t-m Pa 2.%0°5.00°1.9 = 19.00 203 3857
=2.18cm?
®»3/8" @ 0.30m TOTAL N=24.64 ‘l.! = 14,38
{(*M) =0931t-m
A_=1.64cm? H I ge——
6 3/8" @ 040m SEF e —L & o 2 =t TA>15
= - = 2 i
H H 851 coniorme
& =1o —p— cero R R
p 2 M
FSy =—_F = oo A 2.90 >1.75
1.58 M 8.51°1.80 conforme
d=20-4--5 =152 5 5
ROBERTC MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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Presiones sobre el terreno

Pasar la mitad del refuerzo vertical de la pantalla.
M -M  4438-1532

ds= e M AT Verilicacion por cortante:  Por inspeccion, conforme
P 24.95
Zapata Posterior
d=118m
Se analiza y disefa en forma similar a la pantalla, es una
B losa que se apoya en los contrafuertes.
e=—~-d=017m
- Pueden usarse los mismos coeficientes indicados para la
pantalla para la determinacion de los momentos positivos
¥ negativos.
T
B_270 _5u45m
6 6
*h! | | |:m 2
a=017m=045m conforme
el ee) 2
a9y = 5 'I+; |—- 12.57 Vm
: Pedidos a: pat_pv_pca_11
P Be :
Q- 5(1 = J-. 567 Um® PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL
Gy, 0; <Gy conforme
Diseno de la zapata
ws=1.9'5.—.9.5b’m *
A
W.. =04'1"2.4
P l III i
i =096 t/m |
“epd IR R L TR
-3
xamum’L_/_st L
a5k 168
— 200 —=
Zapata Anterior
W,max =91 " 16-W,"09=18.00"16-0.96"09
=27.74tm
consernvadoramente
2
M, =27.84 -%-:3_49 1-m = Ag =320 cm?
As min=0.0018"b"d=0.0018" 100" 32.0=5.78 cm?
1.6 »
d =40 -[T.5+T] =320 cm @5/2°@035m
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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CAPITULO 15

b))

IC.La

DISENO LIMITE

Métodos de Analisis

a) Elastico

b}  Elastoplastico

c) Inelastico

d) Elastico Corregido

Métodos de Diseno:
a) Elastico

b) Rotura

c) Ineldstico

d) Plastico

15.1 Ductilidad

Capacidad do soportar grandes doformaciones sin pérdida
significativa de su resistencia.

15.2 Resistencia y Ductilidad de Pérticos
15.2.1 Introduccion

Consideraciones del comportamiento de sistemas
aporticados de concrelo armade para cargas ultimas o
carcanas os nacesario para determinar la distribucion
posible de momentos flectores, fuerza cortante y fuerza
axiales qua podrian ser usadas an el disefio estructural.

Es posible usar una distribucién de momentos y fuerzas
diferentes que las obtenidas por un analisis estructural
elastico lineal si las secciones criticas tienen suficiente
ductilidad para permitir la redistribucion de acciones a ocurrir
cuando la carga dltima es alcanzada.

En paises ublcados dentro de zonas sismicas, un aspecto
importante del disefio estructural es la ductilidad de la
estructura cuando esta sometida a movimientos sismicos.
Actualmente la filosofia del disefo sismico para sismos
severos, se basa en la disipacion de enargia por
deformacion inelastica

Figura: Diagrama Tipico de Momento-Curvatura para
secciones de Concreto Armado

15.3 Redistribucion de Momentos-
Formacion de Rotulas Plasticas

La redistribucidn de momentes puede tener una influencia
acentuada sobre la carga ultima en una estructura
esidticamente indeterminada.

Consideremos como ejemplo, una viga continua de 2
tramos de seccion constanta,

Asumimos que la viga ha sido disefiada adecuadamente
para fuerzas cortanles = permite gue alcancen los
momentos Gltimos sin que ocurra falla por corte.

_Mll
™

} Momentos Gitimos de resistencia para momentos
u

M
Por equilibro: - M- =12

-

PL M M
="4"™ =P="|"M+
4 2 2
A\
P P
1 I 3 l 5
&£ ;] r- ) -
2! | — e
= - L -L—l —.J
M=0 188PL
PL4 1
= +M=0,156PL +M=0 156PL
M
Seccitn Fragi/ |
™ i Seccon Dicti
‘EL- ¢ ®
M M
i 1 = M =1.2 (se formaran simultdneamente
T rotulas plasticas en las
sacciones 2, 3y 4)
_Mu
i o 2 (se formara la primera rétula
My plastica en 3)

ROBERTO MORALES MORALES
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Si My =12 (se formaran las primeras

My rotulas plasticas en 2y 4)
Suponlendo que la primera rotula plastica se forme en 3
(seccién de momento negativo).

4 ™
Plimite =Fu =f[+mu + _?uJ

b
5
Lw
—_—
™ “dn pp—
B
B
pple

— %
-—f-M"'
Pyl #;::[;;/T\\W
“h ™

Aplicacion N201:

La viga que se muestra en la figura adjunta es de
seccion constante de b * h =30 *55cm?, f,, = 280 kg/lcm?,

i, = 4200 kg/cm?; el refuerzo negativo en Aesde3s 1", el
refuarzo negativoen Bes de 2 ¢ 1"y el refuerzo positivo en
C es de 4 ¢ 3/4". Considerando que la viga falla de manera
diictil, por fiexion, determine la carga maxima Py ) Que
puede soportar. Se desprecia el peso propio de la viga .

¥ il

ALLAAL

LACEAE

¥

O
t“n;-'rm

125 8
Solucion:
Seccion A:
A =3¢ 1"=375.07=1521cm?
Al .
__Rgly 1521742
4= 0851’ b 085 028 30 o0 oM
My —-ﬁsnfynf.d—-—g—:i =15.21n'n4.2f1:0,49 0'9395 |-28441-m

Seccion B:
As=2¢1"=2"507=10.14cm?= a=596cm
= My =19.60t-m

Seccion C:
A ,=403/4"=4"2856=11.40cm? 5 a=6.71cm
= M, =21.86tm

a) Secuencia de lormacién de rotulas plasticas

2 2 2.2
Pab Pba Pa“h
My =——— : Mg == - i Mg =2—m—
L2 12 3
P
aa b
g c
i = 3
My =0 T2P Mg=( 467
Mg = 0576P

B4 Momentos Actuanies W

21 56
Momanios Hesistentss
~ = Macluante
Mresistente

En la seccion de mayor valor de r; se formara la primera
ritula plastica para r; =1

0.72 P
th = T =0.0253 *
bo——— 2m i 3m —
248 P )
B = 193 —00245 P
. _0578P |
C = 5igg “00263 P-= |r‘|m“l
instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUEGUA
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* - Primera rotula plastica en la seccion C, para un valor de
P,=37.951

o 2m - 3m -

3 3
23 F3
=(P -F =t3 _ _.gp-BF-27F
A=PFei~am
8 27 54 24
= —F = P My = P: Mg= P
F=3s P =F as A =35 B=35
Ma =154 Pz
Mg = 0.69 Py
Ma=M,-M;s=28.44-072P = 1.12tm
M,g=19.6-0.48 P, = 1.38t-m
r,\=":ﬂ--;%=s.33 Py —51.38 Pp=1 .Pp =072t
O.rﬁ% Py i
= ~0.50 P
B PET] 0.50 P2

P, +P.=37.95+0.72=38.67t = Segunda rotulaen A
Formacian de la tercera rétula:

Mag =3Pg

Mg =138-069P,=0.881

3P; =088 P;=0.20t

Py +Pa+Py=38061 = Tercerarotulaen B

i
) 3

1

Secuencia de formacion
de motulas plasticas L 3m

Y rrvehrries

b)  Portrabajos virtuales: o

Wexterior = Winterior = We =Y P,

L
8 .a4t-m

|" m J‘ am l-l

am

1 1 3
= 4" +196" 1.86° - =038.97
PL =284, 119.6° - +2186°

¢}  Por momento isostatico:
[*

MisosT -—[-:-F’L JZ "‘:‘PL

&

s PL=19.6+(28.44-19 51-:1‘ 21.66 —46.76 |

= P =38.971

d}  Por Equilibrio

2644 21.86( 5&0
- m - - e Y, ]
R = 28.44 +21.86 —25 45 1
2
Ry ;M5329;§=13_32 1

= P =38.971

ROBERTO MORALES MORALES
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Aplicacién N2 02:

Para el sistema que se muestra en la figura adjunta,

determine la capacidad limite

Cons:dere
. =280 kg!crn22
f), = 4200 kglcm

‘r'_ 241" 2pasd-
L]
Lzgr
i L?F' PL
-'*i B C —ab
= im =i 2m —-."—Qm——l
Solucion:

a) Usando el método de trabajos virtuales:
11 Asumiendo rétulasen Ay C
: 2P P
1k
%

10
|

Ag=291"+2934"=2"5.07+2"2.85=15.84cm?
d=45-(4+095+127)=3878cm

1584742

—_— =032 Cm
0.85 "0.28 " 0.30

0.083
My =15.84 ‘42|0383— —2---]=22.721-m

127
il P
*
10
We =2P+05P=25P |
P=16T71 1

W, =22.72{1]-:525[n%]--41 ?H!-m[

P =12.171

iimite = Pmenor

b) Usando el método de equilibrio:

2 »\N) (4,//”’4

*15.25

EMe=0 = 2272+15.25-2P(2) + Ry3=0
= Rpy=12.66+1.33P

EMCTU = 15.25—HD2=0 = Rp=7.63t

IFy=0=3P=R,+Rp
3P=1266 +1.33P + 7.63

20.29
PL = ey =12.15 |
Aplicacion N2 03:

Para el sistema gue se muestra en la figura, determine la
carga unitorme limite de la viga.

f'. = 210 kgicm?
= M, =22.72tm f, =4200 kgicm?
‘A =2¢1"=1014cm? > a=5.960m o e ‘il e
- M, =15.25t-m R=: : - o
3 _c é
We 'ZP[qu{TJ-sP 1 b L g g
N . P=1217 t W
QE?E{EJ*'HS[; ;] 3}': ilillIHHllll;lHI’I‘l—[‘E
!"— 3m —— —!— Im -!
2} Asumiendo rotulasen Ay B
[
[lang
i '||t1
S
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETC ARMADOQ
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Soiducion:
-=55.(4+085+181+1.27)=55-8.13=46.87cm

\Aomentos de Fluencia:

a
u, = Ag fr(q-.-z)

Secoion A
A =6034"=17.10cm? = a=16.09¢m d=46.87cm

Ry ly
a= L
085175 b

=27.881-m

M, = 17.10'4,2[0.459—0—-125‘-3 ]

Seccidn C:
*A,=3¢3/4"=8.55cm? = a=8.047cm

4=55-(4+0.95+1.91/2)=55-591=49.10cm
= MY= 16.19t-m

a) Usando el método de equilibrio:

2788 (IELU_LLLU-UQ (CLL_LLLLLLLLQ 2788

IMa=0 = 27.88 +16.19-W(3)?/2=0 = W=9.79t/m

b) Usando el método de trabajos virtuales:

r -

1 10
B=3
ke am - 3m |
11 _2
=3*373
Woexterior = Wintariar

— f%]#ea[%]___g-,-_“[%] +2?.ss[;-] ' 15.19[%]

A8

i1
QSW? |2=29.38 =W =979 1/m

2)

Aplicacién N2 04:

Para la Viga que se muestra en la figura, determine la
carga uniformente repartida limite, W !

Considere:
I"s = 280 kglem?
i, = 4200 kg/em?

3 OimAg
| ;
) ¥t
(x-ghm § i

- jgzsi=*n) .92

:

-1z zzstw) FIERTERZ

p—— g — W —ey
Ttr'ﬁt'nmnﬁm
I 4 3

a) Usando el método de trabajos virtuales:

1 2
5] +w {5 —x}E+6(;J

W :22.?2[3)-&15.25(1—1— ! )
I x X 5-x

=

L

=
—

15.25
5=x

(1] 12 37.97
5wl |+—= +
2 X ]

w1038 B e (1)

x 5-x

En(1):

w:S.BT+£—=B.48 =w =648 1/m
217

b} Usando el método de equilibrio:

W | 1525 1525 f
&
% ZQ\ (C B
- = (= Sl

 —— S—

EMpy=0 2272+ 1525-6'2-wx2/2=0
51.94
= W= 7 SURISSRRET RPN, L | |

(s -x)?
=0

IMg=0= w =1525-w 5

ROBERTO MORALES MORALES
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305
=w= R U P DTy LR
(5 ;)2 2
11=(2)
51.94 305
- —=72(5 -x)=552x
12 (5 I]E
3605
—— -2.83m
12.73
W :5"?:; =548 1/m
2.83

15.4 Redistribucion de Momentos

£l requermiento de ductilidad en las rotulas plasticas pueda
ser excesivo, especialmente en las primeras en formarse,
para permitir el desarrollo de todas las rétulas hasta
alcanzar la carga ditima de colapso plastico, sin que ninguna
de las anteriores haya empezado a perder resistencia.

Por otro lado, es obvio gue ciertas combinaciones de
momento de disefio pueden producir disefios con esfuerzos
de servicio en el acero muy elevados (incluso en algunos
casos se llega a la fluencia), lo que puede dar origen a un
agrietamiento del elemento fuera del limite tolerable.

Para fines de disefio puede tomarse como base la
distribucion elastica de los momentos flectores. Cualquier
variacién respecto de esta distribucién es una
REDISTRIBUCION DE MOMENTOS y requiere ductilidad en
las secciones de rotulas plasticas que se forman primaro.
El grado de ductiiidad requerido es funcion directa de la
magnitud de la redistribucion efectuada.

15.4.1 Redistribucién de momentos negativos en
elementos continuos en flexién no preesforzados

DE ACUERDO AL ACI-05 (Seccion 8.4):

Excepto en los casos en los cuales se usan valores
aproximados para los momentos flectores, los momentos
negativos calculados con la teoria elastica, para cualquier
~ontiguracién de carga asumida, en los apovos de
elementos conlinuos en flexion, pueden ser cada uno
aumentados ¢ disminuidos en no mas de:

(. )
20]1-P=P fo

!
Eslos momentos negativos medificados se usaran para el
célculo de los momentos en secciones de los tramos. Tal
variacién solo se nard en seccionas ductiles, con p, p-o'<
0.50 py,
donde:

te[ 6000
=085 By & 7J
% "1, | 000 +1y

12§ ==
- Los elementos asi disefiados deberan ser verilicados
por agrietamiento
Aplicacion N2 04:
Disenar el refuarzo para la losa aligerada gue se muesira

en la figura adjunta, redistribuyendo los momeanltos para
reducir el acero total requerido.

5

- 5.00

Wy T

EFF?

f. =210 kgiom?
f, = 4200 kg/cm?
PP ajigerado = 350 kg/m?

S/C = 300 kg/m?
Acabados = 100 kg/m?
Tabiqueria = 100 Kg/m?

18" @ 075 )

L)

Fd ags

- . r| t

|

020

- L0 e i
Qe 030wk 0704

Solucién:

a) Cuantia Balanceada:

te (6000
=085 By 5| —
P “‘*,[sooun

y
210 6000
~0B5 " D85 " —— " | ————— = 00213
Py 4200 [aoou uaoo)

0.5P,=0.0106 (cuantia maxima para la redistribuc.3n

de momentos)
by Cargas de Disefo por Vigueta:

wpy = 1.2 * 550 * 0.4 = 264 kg/m
wy = 1.6 * 300 * 0.4 = 192 kg/m

= W, = 456 kg/m = 0.456 t/m

¢} Momentos Elasticos:

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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Momento Negativo Maximo:

Rn=[!£5f3'5.'2-122'f5=0855I

w, =0456Um
"Mypax =WyL2/8=0.456"52/8 = 1.43t-m
“Megra = 0.855 * (5.00 - 0.15) - 0,456 * 4.852 /2 = -1.22 t-m

Momento Positive Maximo:

(DL =0456 1 im
w

Mga =w,L2/8=0456"52/8=1.431-m
Mge =wpyl?/8=0264"52/8=083t-m
Ry =Wp, L/2-Mg/L=0456"5/2-1.11/5
=0.9181
=1.11tm
V' =0.918-0456X;=0 = X;=2.013m
Mgy = 0.918° 2.013-0.456 * 2.013% /2=0.92t-m

d) Refuerzo para Momentos Eldsticos:

$1/2" = d=25-(2+¢/2)=25-(2+1.27/2)=22.36cm
a=072cm =sd-a/2=22cm

. nd
My 0.92°10

+ - = =111 2
As - (d _a_] 0.9° 4200 22 o
¥i 2
As
_0851 b 0.59 conforme usar: 1¢1/2°
% <
M,=1.091-m
Agly 1.58 - 4200
3-————— _0f5 ma=—""""—=3272¢cm
0851° b 0.85'210°10
(conforme)
‘A =1.46cm?

a=dcm - Usar=1¢1/2"+103/8" = "Ag=1.98cm?

g} Redistribucion de Momentos
- Momento Negativo Maximo:
Probar 2 ¢ 3/8" (1.42cm?)

d=25-(2+0.952)=2252cm

e 42 AS  G0DBawcD S P, =0.0107 (conlo
10° 2252 bd

Ignorando p' , &l porcentaje de redistribucion permi
BS

2
20[1- & %:20[1-@@]=:4.1 %
% 0.0214

- Momento Negativo Redistribuido

Ag fy 1.42 * 4200

i - =3.34 om
0851, b 085210 10

243/8" = a=

0.0334
My =0hgty|d-21<08 * 142 * 4.2|02252 ~——
2 2
=142 t-m

M- 124 -1.1
% Redistribuido=—1— MR «4gp = 124 =112 (450 9'
= 124 :

= 9.68% < 14.1 % (conforme)

Momento Positivo Méximo, considerando la mdimlcn‘
del "M,

J } 26 A~ 41 121 M

w=0.4561 fm /
11 i1 11 y‘ .
% 485 |

Rp=0456"4.85/2-1.12/4.85=0.881
V=088-046Xp=0= X3=191m

+Mps, =0.8811.91-046"1.912/2
= 0.84 t-m < 0.92 t-m (conforme)

- Redistribucién de Momento Positivo Maximo:

Probar *A, = 14 3/8" + 14 1/4"(0.71 + 0.31 = 1.02em?)

= 102 500123<05p =0.0107 (contorme)
30" 2252

P

ROBERTO MORALES MORALES
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Puntos de corte de la armadura:

-p' 0.00113
20(1-£ P]%-zo[s-- 'o'oéfi]"s'g%
' 5i bien es correcto disefar las secciones criticas para los

momentos redistribuidos, debe tenerse en cuenta que la

Momenta Posilivo Redistribuido: redistribucion ocurre para cargas elevadas. En condiciones
de servicio es probable que los momentos se distribuyan
3 = . 102" 4200 cercanamente a las condiciones eldsticas. Por
ST+ GAUAT 2= 0.85 210 40 =0.6:cm consiguiente, para evitar secciones sin reforzar es
conveniente usar las envolventes elasticas para la
determinacién de los puntos de terminacion de las barras.

™M =09 102 * 4.2[0,2252 9 005] =086 t-m

= *Mp=086t-m=>084t-m (conforme)

Por Inspeccién el momento negativo considerando la
==distribucidon del momento positivo serd algo menor que
2l gue correponda al de 2 § 3/8"

TR
% Redistribuido =— M — MR « ygp 092088 , .,
'l 0.92
=65%<18.9% (conforme)
Por Inspecion:
1438 e

i ! = A |

1638 LT NETCToa—

Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL

Via ser algo menor que 1.121-m, que corresponde al refuerzo
de 24 3/8".

- Conforme para la distribucién de momento positivo

1,43 (Eje)
CMg320m 1 4 22 (Cars Viga)
: 1.10 (Eje)

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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CAPITULO 16

' ANALISIS Y DISENO DE LOSAS

ﬁﬁ

16.1 Losas en una Direccion

Las losas armadas en una direccion son pangles de piso
4a concreto para los cuales la relacion de luz mayor alaluz
menor es Igual o mayor que 2.0. Cuando esta relacion es
menor que 2 el panel de piso llega a ser una losa en dos
direcciones.

Una losa en una direccion es diseriada como un pafo de
viga de ancho de 1m usando el mismo procedimiento de
analisis y disafo que el de vigas con refuerzo simple.

= a . ] T
. . n g L
— +
1m
J
Y L
- =
g 5 g - r
[r — . U LI g I
| tn bn | bn 44 Ly 4l
s A I’l--— -ilhl- e 5

En el disefio de losas, normalmente se asume un espesor.
Las losas normalmente para cargas lipicas no requieren
de refuarzo por corte.

Refuerzo transversal

Agemp = 0.0020 bt para f,, = 2800, 3500 kglcm?

=0.0018 bt para t, = 4200 kg/cm?
4200 )
Agt= 0.0018Dt| )-an_nou bt
s < 5t, 45¢cm con € y= 0.35%
Aplicacion:

Disefar la losa simplemenle apoyada reforzada en una
direccion, que se muestra en la figura.

Considere:

' = 28C kglem?
i, =4200 kgl/em?
wp = 0.56 tim?
wy_=0.50 ttm?

Dimensionar la losa para una cuantia de 0,004

4 AN

| 260 i
| |

Solucion:

Considerando un ancho de 1m
wy=12wp+ 16w =12°056+1.605=1472Um?

2 2
My=wy =147 250 _2381-m
u u B 8

M, = ¢ f'. bd? w{1-0.59 )

f 4
w = pi-,"'l— = 0.004 ° 2:; = 0.060
[

538°10% - 0.9 * 280 * 100 2 * 0.060 (1-0.59 * 0.060)
d=1277 cm =h = d+r+‘:=1z.n+2+%—15.4 cm

Usarr h=16cm = d=16-(2+0.635)=13.36cm

Pmax = 0.75 P, =0.0213>0.004........... Conforme
Pmin = Premp = 0-0018 < 0.004......... Conforme
Diserio:
a=2cm d=13.36cm
WS RO ' IO . sai.
g L a)| 0.9° 4200{12.36)
bly d—-
2
A. =500 cm? = a-= Asfy _ 509742 0.90 cm
T ToB5f'c b 0.85°'028°100

d~- g =12.91¢cm —Ag = 4.88 Cm2 = a=086cm

. CONFORME
p=hs fod-—228 _ _ 000385
100 13.36
b 1 Ae 127
PRSIy PRI, .. LB
Usar: As =MA® === s Im 4.88

& 1/2" @ 0.26 Respuesla

ROBERTO MORALES MORALES
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Refuerzo transversal

A, =0.0018bt=0.0018" 100" 16=2.88cm?/m

LA
- . =—"_=9.2
Usar: $3/8'@ s 288 025 m

T - -

\s17 @0z i
. x B a P |Iﬂ15

A sz gozs "N

¢ ¥ @025

Disefio de una losa maciza

Disefar la losa maciza por flexion reforzada en una direccion.
Considere: espesor = 14 cm, s/c = 600 kg/m?, ', = 210 kg/
cm?, f, = 4200 kg/em?.

Solucidn:

PP. =0.14"1%*24"1.2 =040

acab=0.10"1.2 =0.12

S/IC =060"186 =0.96
w,=1.48tm

SIC = 600 kg/m?

f. =210 kg.n:m22
t,, = 4200 kg/em

ins

e I

3.40

-y =071 l-m
24

=a= 040 cm =sAg5=168 em?
- 43/8" @ 042

: =207 t=m
9

1
S5 =084 t-m —a = 047 cm —As- 2.00cm?

< $3/8°@ 036 m

1
— = 1221-m —a=089 cm —A_=293 cm?
14

S $¢3/8°8024m

133 [

i’% =1451-m =a=083cm —Ag—=3.51cm?

S $3/8*@® 020 m

Diseno:
Mu=2.0? t-m = a=2¢cm

d=l4-[2+%]_ 11.37 em

10
07 "1
KB T — - sompn®

( a
0.9 '4200[11_37 "5]

Asg 1‘1'
des——L—=1.24 cm
0.851°% 100

A =509cm? = a=120cm CONFORME

1.27
1/2' 8 ——=10.25
Usar -] 510 m

CONFORME

s<3t, 45cm =42, 45cm

!:wgoqz

[115\%:1.25
[s¥w @0z J‘{"—l@g 020 BN

16.2 Lineas de fluencia

Los terminos “Lineas de Fluencia Positiva® y “Lineas de
Fluencia Negativa® son usados para distinguir los
asociados a traccion en |a parte inferior de la losa y traccion
en la parte superior de la losa respectivamente.

3 Iy
3

$ 308" €0 0.36

o,

BLANTA

T

7 1

Las orientaciones para eslablecer los ejes de rotacion y
lineas de fluencia son:

1 Las lineas de fluencia son generalmente rectas.
2 Los ejes de rotacion generalmente se encuentran a

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG
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lo largo de las lineas de apoyo, las cuales pueden ser
rotulas reales o lineas de fluencia que actian como

rotulas plasticas. I
3 Los ejes de rolacion pasan por los puntos de apoyo E
(como las columnas). Barge ; 3 Apoyos
4 La linea de fluencia comun a dos porciones de losa Lt Z empotrade
pasa por el punto de interseccion de los ojes de e N

rolacion de dichas porcionas.

5. lLas deformaciones en la estructura plastificada se
producen alrededor de un eje de rotacion y se hallan
concentradas en las lineas de fluencia. Las porciones
limitadas por ellas permanecen planas.

— Mpoyos simples en lodos los s

i
T ——
E' ‘l% oy

TN LTI E A AT WL T T
g 2 spoyus empolrados

- Apoyo

v "‘-‘ ‘I. ) “. .
Formas lipicas do linea de fluencia: /C:':_/_L b
- = -\\- 5 b

Apoyo simplo
Apoyos No paralios / —en dos o4 lados
) {
VL
) / @,/ 3 |» @ 4 Métodos de andlisis
¢ /
@ a)  Andlisis por el método de equilibrio

A partir de una configuracion aproximada de las lineas de
fluencia puede encontrarse la verdadera, considerando el
equilibrio de las porciones de la losa

Cada porcion considerada como cuerpo libre, debe estar
en equilibrio bajo la accion de las cargas aplicadas,
momentos flectores a lo largo de las lineas de fluencia y
reacciones o fuerzas cortantes a lo largo de las linoas de

apoyo.

Debe notarse que los momentos de fluencia son momentos
principales, por lo tanto los momentos de torsién son nulos
a Io largo de las lineas de fluancia y generaimente las luerzas
corantes son también nulas.

b)  Analisis por el método de los trabajos virtuales

En base a una configuracion de lineas de fluencia se le da al
sistema un conjunto de desplazamientos virtuales
compatibles con la configuracion supuesta, siendo posible
calcular las rotaciones correspondientes. Igualando el rabajo
exterior con al trabajo interior, se encuentra la relacion entre
las cargas aplicadas y los momentos ultimos de la losa.

ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccidn y Gerencia
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Losas isotropicas y ortotropicas

Si una losa es reforzada idénticamenta en diracciones
ortogonales, los momentos resistentes ditimos son los
mismos en esas dos direcciones y a la largo de cualquier
atra direccion. Estas losas son llamadas Isotropicamente
reforzadas.

Siuna losa es reforzada diferentemente en dos direcciones
srtogonales, la losa es llamada anisotrdpica u ortotrépica.

Momentos Ultimos en ejes no
perpendiculares a las armaduras

El problema as calcular @8 momento Ulimo en una
direccion cualquiera si se conocen los momentos ultimos
r=sistentas en dos direcciones perpendiculares.

mg. M, ,m,, . mementos dltimos por unidad de longitud.

y:
Tenemos:

mg=(my cosBlcos@+(my send) send
mg=my cos’0 Fmy sen’o

En caso de losas isolropicas
=M = m ¥

. mg=my cosZ0+my sen’0

Mg=Myg =My
(Los momentos Gltimos son iguales en cualquier diraccidn)
Ejemplos de Aplicacion

a) Meétodos de Equilibrio

Aplicacion N201:

Se tiene una iosa continua uniformemente cargada como
se muestra en la figura adjunta. Lalosa tiene una luz de 3
m y estd roforzada para proveer una resistencia a flexion
positiva de 0.70 t-m/m. A flexidn negatva tiens una

rasistencia de 0.70 t-m/m en la seccion Ay de 1.056 t-m/m
&n C, Hallar la capacidad de carga limite de la losa.

135
Solucion:
Censiderando un metro de ancho tendremos:
2 Y
i
PLANTA
w bim
= 3.00 -
R\\\//’-‘E
8
| b 3. J

Analizando cada parte de ia losa como cuerpo rigido:

2
};MA-‘”; IR T 4 o (1)
@
Mg =X B0 57010520 i (D)
s 8
De (1) i NR— (3)
w (Um ;,u " -:I:u'rn"}
o?ﬁhnwn( 3:018“'-//‘)1_05
s e
2.8 (3 —x)?
(3)En{2) e e R (4}

x= (2)
De aqui:

0.7x% +16.8x-25.2=0 = x=1.42m

En (3)

w=—2B __i39/m2

(1622
Aplicacion N?02:

Se tiene una losa cuadrada simplemente apoyada en sus
cuatro lados e isotropicamente reforzada, Determinar el
momento resistente limite por metro lineal requerido para
sostener una carga uniformente distribuida de W tm?2.
Solucion:

Tenemaos la configuracién de falla
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Considerando una de las cuatro partes iguales y su
squilibrio alrededor de su eje de rotacion.

f L ~

— Eja da rolacdn

La carga distibuida concentrada en el centro de gravedad sera:

2
pE_wL
4
La proyeccion de los momentos sobre el gje de rotacidn serd;
fm [ _fo
Ve [2 | _ml
Mp =Mgg qu-s.{:avrnL—2 ) ]-. 2
Luego:
2 E
wi | 1L miL mbL
MEJE‘[T]'& i
wl?
—=m=—-I-m/m
24
Aplicacion N2 03:

Para la losa que se muestra simplemente apoya-
da,determinar el momento resistente Ultimo para una carga
limite uniformemente distribuida w (t/m=). La losa es

La carga concentrada sera:

- %
"
|. e
Eje de rolicuan /ﬁ“
e

=

30
Considerando el equilibrio en el eje tendremos

Jwx (%]

Da aqui:

2
&

Zona 2:
Las cargas concentradas considerando las soccmn‘
maostradas seran:

2% =
G.oh

Paz =w(E -2x) 1.5
Tomando momentos respecto al eje de rotacion:

EMgJg -0

!
6m -21w1[1'25](0.5}i (6 -2x) 1.5 (0 75} =0

isatrdpicamente relorzada. BM+ 1.5WR-B.75W=0 .o snimsnssrns e (2)
— : e
T 31-“% +1.5 wx—B75w =0 »x=1.85 m

¥l @ 2 @ || 30

1.5 @ _]- 2

+ m=%=>rn —0.834 w Lm/m
Solucién: -l
e b) Método de Trabajos Virtuales
AOBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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Aplicacion N2 04:

Se tiene una losa continua uniformemente cargada. La losa
tiene una luz de 3 m y esta relorzada para proveer una
resistencia a flexién positiva de 0.70 t-m/m y a flexion
negativa de 0.70 t-m/m en Ay 1.05 t-m/m en C. Determinar
Ia capacidad de carga ullima de |a losa.

Solucion:

Tenemos las rolaciones:
1

ﬁA.:x Bg =8gy 88, =6a + BC
1
.'jc.ai; 4‘:}9:,131_,‘
W {t/m )
R N A Y O O O
A 2 (=

I — B 1.y

Cuando tenemos una deflexion unitaria en B, se desarrolia
un trabajo externo de:
f 1 3w
Wg =wx| — |+W (3 =¥} — |=——
i ] ' }[ 2 ] 2
¥ un trabajo intarno de:

1
—X

'1\'| 1
Wi=% =0.70| — JOl —+
1 Mufy =0 D[lJ+D U[!: 3

S
Fré
=
=}
o

—_—

t
=

—

(14 , 175 ]
“Lx 3-x

Igualando:

Sic W|=WE

14 175 3w
+ =
X -2 2

0.923 1.67
W T o . L G b A R A i e 4
] -2

Para detarminar el valor minimo de w diferenciamos (1)
con respecto a x, e igualamos a cero;

137
dw 0.933  1.167
O =?—""2"—+——---=0
ox X (3 -1)2
Resclviendo:
0.966 108
* 3-x

2046% =2.808
x=142m

En(1)
4 w= 1.39tm?

Aplicacion N2 05:
Para la losa que sg muestra en la figura adjunta determinar

el momento Gltimo resistente para una carga limite uniforme
wtm? Lalosa es isolropicamente raforzada.

l

:t_lu — ‘ ¥

| 15

1| "— I, +
——60

Solucién:

Considerando un desplazamiento virtual de A =1 de lalinea
de fluencia paralela a los lados mayores.

Tendremos:

Zona 1

Zora2B: §

b
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A ‘ Bow wi
Wezﬁ—peZ'Ag— 1 5 ]——— m=A fy{u-ﬁ}
Wasp =Peap 2 =(6-2x) 1.5 W[ J-“-Sw —1.5 wx m=8.45"4.2(0.167 - 0.001) = 5.58 t-m
=558 t-m|
W, =M m=5 t-m/m
W =3m [E]l J a) Método de Equilibrio
W \1 5 EMAB =0
Igualamos el frabajo exterior al trabajo interior para el total
de la losa: 558°440-05"440°381w"127=0
4 ) w=231tm?
2[?].4[-":‘-5] V2 (45w 1.5 wx)= [—m —':
(e b) Método de Trabajo Virtual
—wWx+9w :m'[?-rﬁj Ay=10 ‘
w9 -x Wg: 67440 " 381" l5 ;-16?6\\'
A e ) W, 6°5.58° 4.40 ° f_ 2 38.66
% 3. B1
Para hallar el momento ultimo tenemos que diferenciar con Wg =W =w=231 trm2

respecto a x e igualar a cero.
-1 Aplicacion N207:

i " =(0-x(- 1}[-4] [-51'2]..(.1}(%+3J =0
La losa de la figura adjunta tiene sus cuatro bol

smplliicando: simplemente apoyados. Ignorando los efectos de esq
complete la configuracién de las lineas de fluenci
daetermine el valor de la carga uniformemente repartida
corresponde a esta hipdtesis de lalla, El espesor de
losa es 15 cm y tiene refuerzo de ¢ 3/8" @ 0.20 en
sentido {malla inferior) considere.

x2415x-6.75=0

Que viene a ser la misma ecuacion que se obtuvo usando
el método de equilibrio. En (1)
= x=195m +m=0634w t-m/m

) 3 f. = 210 kg/lcm?
Aplicacion N2 06: i€ ¢ = 4200 kg/cm?2

Para la losa exagonal inscrita en un circulo de didmetro
8.80 m determine &l valor de la carga uniforme Gltima tm?.
La losa tiene 20 cm de espesor y esia reforzada con ¢1/2°
@ 0.15 en cada sentido (inferior). Esta simplamente
apoyada en sus bordes. Considere f'; = 210 kg/cm? y !
4200 kg/em?,

5.0

Solucion:

Por simetria la hipotesis de falla corresponde a las lineas
de fluencia que pasan por las bisectrices. Las zonas Solucién:

delimitadas son iguales.
Por metro de losa:
"'_‘ﬁ_"'B Ejo de Rotacion

112_ Ih:\‘
IRRY
. N
m\ L3 PN
/ j “I.. “c
c I:l “a
L._— T o STAVAE:
L0
Opr mat-~ de Losa: soqf B b
3 - @ \psz
= =8.4 e
Ay =Te 127 =8.45¢em®/m '__mg_!_.?_ -
185
845742 WAL D
d=G8s 02100 - a=199cm e
A — 500 B
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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8_=5°0.71=355cm?m

3.55 " 4200
= T _0.84¢em
0.85 * 210" 100

-- As!y[d :‘-=3.55'4,2(0.1zu5-a.m42: =173l -m/m
/

| |
——

2 =h-(r+d}
4,=15-(2+0.95)=1205¢cm

S damos al punto F un desplazamiento virtual encontramas
os desplazamientos de los otros puntos por relaciones
geomaelricas.

Ar =1

1.10
g =—— =061
= 1.80

1.00
Ag = T——=0:54
1B 185

3 3
Luego:
We: 1
(1) (1AY: 5—' 5120w " 0.203 =061 w
(1B): ; *45°1.30 *w*054=158 w
1 1
¢ e jE5 1ot
[2) 7 5° 1.85 3 54 w
3) (3A): % "410 050" w" 0.53 =0.54 w
1 1
(3B): E'E.H.’! " 1.80 " wa.:z.os w
(4) -;-'T.B.'!'i.‘ll.'!'w *0.203 =020 w
Y=6.52w
W
1
1 5173 "—— =4, i
{1 3 e =468 1-m
1
2 *1.73 —— =4, -
2) §'1.78° - =468 t-m

@ B3° 173 "—— =6.56 1—
683" 173 T80 6.56 t—m

061

B3 173 —— =1, -

4) 1 3 T 1.76 t—m
Y¥=1788t-m

We =W,

6.52w=17.68 =  w=271tm?

139 W

Efectos de esquina en lineas de fluencia

En el estudio anterior se ha considerado que las lingas de
fiuencia llegan hasta los angulos entre dos lados que se
corlan. Otra posibilidad es que las lineas de fluencia se
bifurquen antes de llegar al angulo, como se muestra en la
figura adjunta.

Si el dnguilo de la losa esta anclado ocurre que ef gje de rotacion
es a-by la linea ab sa convierte en una linea de fluencia. Lo
que quiare decir que la zona abc no se deforma.

Las distribuciones de las lineas de fluencia con lineas
bilurcadas en los angulos conducen a una menor capacidad
de la losa, que aguellas que no presentan estas
caracteristicas. Sin embargo frecuentemente se ignora en
el analisis correspondiente, debido a que el error que se
comete ignorando el efecto de esguina usualmente es
pequeno y el incluirlo conduce a un anélisis complicado.

=

My h

Andlisis del ejemplo de losa cuadrada con carga uniforme
repartida.

Por equilibrio:
IM,, =
(m+m’)a )
e
[6{m +m’)

i w

h=

Se tiene:

Si: h < 1/2 diagonal — Hay efecio de esquina
Si: h = 1/2 diagonal -» No hay efecto de esquina
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Si la esquina no esta anclada el elemento triangular abe
giraria alrededor del eje ab levantandose de los apoyos.

lam
m'=0 =En(i): h ='JT
Dande:
m = Momento Unitario positivo

Aplicacién N2 08:

Calcular la carga uniformemante repartida que produce !a
falla de una losa cuadrada de 4 m de lado, continua en sus
cuatrobordes y reforzada en dos sentidos con  3/8" @ 0.25
m en la cara inferior y ¢ 3/8" @ 0.20 m en la cara superior.

IXSETRTTRDN

fe =210 kglem?
fy = 4200 kg/em?

-

Ll

=015

AR R R
=
-]

-

Lt

LTI ETT

Solucién: e

Calculamos los momentos positivos y negativos por unidad
de longitud.

m: A, =1/0.25° 0.71 = 2.84 cm?
g B8 AB00 s
0.85° 2107100

¢

dorom =18 —{?*'2?-]—15—[2 +0.95)=12.05 cm

m=2.84'42 01205 -Oﬂgﬂ ‘: 1.401-m/m
\

m Ag=1/020"071=355cm?
a=084cm

= m=1731m/m

a) Sinconsiderar efectos de esquina

1 1
a(144173)-— (4 —2=0
(144173) = (s) 2w

VAl 0 A A P 10 5 8 5

[¥]
o

J

YLLLLLLLLL
N\
2
R
eSS INTIRNYY

w=4.70tm2
b) Considerando efectos de esquina:

Tomando unvalor do: W =0.9w=0.8"4.70=4.23Vm? En(1):
( diag
2

b(n =) _ [501.40+1.73)

S
h= : —z11m
| W V- 423

diag V2
2z 2 k
Luego es posible gue se bifurquen las lineas de fluzﬂﬂ

PR R ERTF N L o L
Fal-] g [E |“1
S . ¥
o))\'c___?-\,_suweﬁ'.u
.gllt.
Ag =1
1.76
Ap = - *1.0=088
AP 200

El tridangulo abc trabaja como un apoyo més, ya que no i
deforma, por 8so no se considera para cfectos de enarghg‘
We:
A

(8

071t 21 'w';(0.33}=0.220 w

P3| | =

*4" 2 'w'%{1.00};1.333 w

A [achurado)=-w "2~ ;[0.5}‘1 76 --0258w

We

=1.295 w
W|:
@ 40+|.?3}‘D.?1‘g—'—3?-0.92? 1-m
(B) (140 +1.7’3)'3.0'%:4_695 t-m

Wi =56221-m
4

L We=W, = w,=4.34Um?
Con respecto al valor sin considerar efectos de esquina da: I

Wg =0.92 wt/m?
Verificando:

Wy = 4.21 Um2
wg = 4.37 Ym2 (Conforme)

Para fines practicos se podra disefar sin considerar efectos
de esquina tomando una seguridad disminuyendo el valor
de Wenun 10% a 15%.

16.3 Losas Armadas en dos Direcciones
Consideraciones sobre los Procedimientos de Disefio:

El capitulo 13 del Codigo ACI 318-05 trata de manera
especial los sistemas de losas en dos direcciones. Sus
disposiciones son aplicables a: Losas apoyadas sobre
vigas, losas planas, placas planas y losas con viguetas en
dos direcciones (losas reticulares).

ROBERTO MORALES MORALES
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Se hace referencia especifica a dos métodos:

Uno semiempirico, el Método de Disefio Directo y un analisis
elastico aproximado, conocido como el Método del Pértico
Eguivalente.

Las disposiciones especificas de ambos métodos estan
limitadas en su aplicacion a pdrticos ortogonales
sometidos a cargas debidas sdlo a la gravedad. En el caso
de fuerzas sismicas lo recomendable es combinar los
resultados del andlisis sismico con el andlisis bajo cargas
de gravedad.

Piacas Planas Losas con Viguetas ¢n dos Direccivnos

Tipos de Losas Armadas en Dos Sentidos:

Vista Planta - Vista Frontal:

|
Si—i

141 e

Criterio para el Diemnsionamiento de Losas Armadas
en dos Sentidos

1. Espesor minimo de losa

El codigo AC| propone espesores minimos de losa que
garantizan que sus deflexiones no sean excesivas. Si los
esfuerzos de corte son elevados, dicho espesor debe ser
incrementado. Esta situacién suele presentarse en
sistemas de losas con vigas.

Elespesor minimo de losas con vigas entre apoyos, es funcion
de a_ el cual es igual al promedio de los valores de a
correspondientes a las vigas que limitan el pario. El parametro
a se determina a través de la expresién (ACI-13.0):

a-Ecolo
Eesls
Donde:
E., Modulo de elasticidad del concreto d las vigas,
E i Madulo de elasticidad del concreto d la losa.
I, :Momento de inercia de la seccion bruta de la viga
respecto a su eje centroidal
I_ - Momento de inercia de la seccién bruta de 1a losa

respecto a su aje centroidal cc

Si vigas y lesa constituyen un sistema monclitico, se
considarara que las vigas incluyen una porcion de losa a
cadalado, la cual seraigual a la proyeccion de la viga sobre
o por debajo de la losa, |la que sea mayor y no debera
superar cuatro veces el espesor de la losa (figura 1) Enla
figura 2 se muestra las socciones de vigas y losas a ser
consideradas en la expresion 1.

—

|

'%//I L
15

{0} Losos Nervadas

{£) Loga £0n ABACOL ¥ columnas con canikel

| |
{ AL P A7 7 777 7 A ]

|
g

Viga Inlerior

Frgura 2. Seccianes da lasas y vigas tonsideradas para
ol Caiculo de |a expresion
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5. a_< 0.2, larigidez de las vigas es practicamente nula y
|0 tanto su presencia no se considera.en este caso, los
cspaesores de losa se determinan haciendo uso de la tabla.
Para losas con abacos h> 10cm.

Sara losas sin abacos h> 12.5cm.

S werm Sin abacos Con abacos
£
fumnea Pafic melariot Pafo Paho axteror Pafio
35 Aceio mtooor ItErin:
wgicmd) Sim Con Sm Con
v igaE W npas ¥ Igus oo Vg de
da arche borde bordo
borde
2800 L3 L3 L/38 [ Ly L4
Ly 30 L33 L33 L33 Ly L%
5250 L/?8 L3 L/t Ly31 L34 Ly
Si 20=a > 02, el espesor de losa estard dado por
la exprosion:
f f ]
Lyl 08+ —L—
)| 14000 |
— 125 cm,

" 35 + 5Blan —02)

Si: a,>20, elespesor minime estara dado porla
axpresion:
i
Lnfo.s s "—]
L 14000
h=- ———= > 90ecm.
36 +8p

El parametro b es igual a la relacion entre la mayor y menor
luz lebre de la losa.

En los extremos discontinuos, la losa debera provearse
una viga de borde con un valor de a no menor que 0.8 0 si
no la hay, el peralte sera igual al espesor determinado con
las dos expresionas antariores incrementado en un 10%.

2. Abacos o paneles

Los dimensiones de los abacos deberan satisfacer las
condiciones presentadas en la figura 3. (AC-13.3.7)

|
1

=1 F
i h
Bl

J 1 '_f—zn.'-‘

—

|
L

>1,/8
Al up_Jil R :
a b

- A e
Fgurs 3. Provisonas para el damen ssenarmienio de abacus

Para ei calculo del reluerzo negativo sobre la columna, el
espesor de: ébaco por debajo de la losa no se considarara
mayor que un cuarto de la distancia entre la cara de la
columna o capital y el borde del abaco. Si el espesor del
abaco es mayor, no se loMara en cuanta.

3. Capiteles

Los capiteles reducen la luz libre da los panos de la
sin embargo, para el disefio. esta reduccion es timi
un minimo de 65% de la luz entre ejes de apoyos. P
caleulo de los momentos de la losa, las dimensionas
lag columnas no se consideraran mayores que
definidas por 1a intersecciéon de! mayor cono circular
pirdmide recta que se pueda inscribir entre el capitel y
superiicie interior de Ia losa de! abaco si @s que exi
cuyos lados estan inclinados 45° respecto al eje de
columna. La figura 4 muestra esta consideracion
claramente.

Ancha Efectivo del Capdei
-

-

Cagiwel

e Colurnna

Figura 4. Ancho Efeclivo do una columna provsta de capitel

Los capiteles también incremenian la resistencia
punzonammicnto de la unitn losa-columna pues aumen
el parimetro de la columna

Diseno de losas Armadas en dos Direcciones segun
e Joint Comitee ASCE-ACI 1940:

Este matodo solo es aplicable a losas armadas en r
sentidos apoyadas en vigas o mures. Se deafinen |
siguientes parametros:

L: luz menor del pafo analizade medida centro a centro .
de los apoyos o luz libre mas dos veces el espesor del
la losa, ¢l que sea menor.

L luz mayor del pafo analizado medida centro a centro
de los apoyos o luz libre mas dos veces el espesor de
la losa, el que sea meanor.

w,,: carag ampliticada uniforme por unidad de area.

m: cociente de ia luz menor del panio entrala luz mayor, m=Lgly

La losa se considera dividida en franjas medias y franjas
de columna como se muestra en |a fig. La seccion critica
para el maximo momente negativo se ubica en la cara de
las vigas y para el maximo positivo, en el centro de los
paifios. Los momentos, en |a direccion mayor y menor, s
calculan a traves de la siguiente expresion:

M =Cw L2

El parametro C depende de las condiciones de apoyo dela
losa y se indica en la fabla 2

El momente por unidad de ancho obtenido a traves de la
exprasion anterior corresponde a la [franja media. El
momento de la franja de la columna sera 2/3 del calculado

para la franja media. Si el momento negativo a un lado de |
la viga es menor qu el 80% del momento en su otro lado, |

los 2/3 de la diferencia se reparten a ambos lados proporcio-
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nalmente a las rgideces de las losas.

El calculo de los momentos en las vigas se efectua haciendo
uso de las siguientes cargas uniformes, equivalentes a las
cargas Iriangulares o trapezoidales:

Elcalculo de los mementos an las vigas se efectua haciendo
uso de las siguientes cargas uniformes, eguivalentes a las
cargas triangulares o trapezoidales:

Viga paralela ala luz Lg - Wyg = wLe/
Viga paralela ala luz Ly : Weq,= stfa*{e. -m2)/2

El calculo de las fuerzas cortantes se efectua empleando la
distribucion real de |a carga sobre la viga.

Par su simplicidad este metode resulta muy util para el
diseno de losas apoyadas en muros y vigas.

Franjas de Columns

/ \ ; L
B B Pt . LD ;
H T
1 Franja Media Lg2 kg
U0 'O - TSRS | N .
A s L4
"_'.'H —
L LA
Ly

Franjas medias y franjas de columna segin ef
Metodo ded Joint Comites ASCE-ACH

Tabla 2. Coeficientes para el Calculo de los Momentos de
diseno de losas apoyadas en vigas

143 =

A) Métada de Disefia Directa

Es un precedimiente simplificado que permite determinar
los momentos de diseno de losas armadas en dos
direcciones. Los elementos disefados haciendo uso de
este procedimiento satisfacen los requerimientos de
resistencia de la estructura y también la mayor parie de las
condiciones necesarias para un adecuado comportamiento
bajo cargas de servicio.

El Método de Disefo Directo consta de tres pasos
fundamentales como se muestra a confinuacion:

1. Determinacion del momanto estatico factorizado total
(ACI-13.6.2) igual a l]a suma del momento positive al
centro de la luz entre apoyos y la semisuma de los
momentos negativos en elios.

_wylzld
Mg = s
Donde:
w, carga (ltima factorizada total por unidad de area
Ly luzlibre en la direccién de andlisis de los momentos
Lp:  luz perpendicular a la direccion de andlisis
2. Distribucién del momento estatico total Mo a las

secciones criticas para flexion positiva y negativa (ACI-

13.6.3).
E | ["1 i b
T 1,1 Qe
M, () M, i
M, 4}

T Cur Cortn TCoz rga N h\
Momentos | Vales de m | para W W
| _ 10| o0 | 08 [07 |06 kot | wdom M+
Panal Interioe [ | e | |
| Momeénto Magativo on: r Luz exlemy T ! Luz mtgrma i
Extremn Continueo 0.033 | 0040 (0,048 |0.055) 0.063/0.083 | 0033
Extremo Discontinug
Momanto Posithvo 0.025 | 0.030 [0.038 (0041|0047 0082 | DoSS
Un Momento giscontinue | T 1 DISTRIBUCION DEL MOMENTO ESTATICO TOTAL PARA UN
Momanis Negative an: | TRAMO EXTREMO
Extremo Continuo | D041 | §.048 | 0.055 [ D.062 | 0.069[0.085 | 0.0s1 'L“a o] s i Y e 8 ROGE Bar_ﬁe
Exlierma Discontinuo | 0.021 | 0.024 | G027 | 0.031 | 0035 0042 | 0029 “an"': MW“ mu 'ﬂ:ml‘rll_ = I;::‘ms
" e
‘r:;o;r:rzlgf’oslwu .m.ﬁ.ﬂa? 0043 | ©.048 | 0.054 | 0059 [0.068 LI.OJT_ | I restnooon | w Sin viga de berde CQ";:'E oe rev_wm?_ﬂo i
Wornio pagaiivs Pgatve et 075 %] . o m_ | orTa 088 _:
Extramo Cantinuo 0.058 | 0.o6s | nova | ooadooonlonoe | 0oss :‘:‘;’:“ 053 057 052 as0 03s J
Extramo Discontinun | 0028 | 0083 | 0037 | 0041 0.048/00489 | 0029 [Tr— = e o T
| [ n1s LE] 030 a8s
Momento Positive 0.044 | 0050 | 0058 | 0.062 0.0680.074 | 0.044 L L Lt
Cuairg Extramis Discontinucs | = |
Momento Negatva en. 3 Distribucién de los momentos factorizados
Extremo Conatnus - - - negativos y positivos en las franjas de columna e
Extrema Giscontinue [0.033 | 0.008 |0.043 [0.047 |0.063l0065 | 0033 intarmadias y en las vigas, si las hay (seccién 13.6.4 a la
| 13.6.6).
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PORCENTAJE DE MOMENTO POSITIVO Y NEGATIVO QUE
CORRESPONDEN A LA FRANJA DE COLUMNA

11y o5 | 10 20
Momento negalive nianor
k=0 75 75 75
lal, 2 1.0 80 75 45
Momento negalivo exterior
B=0 100 100 100
b/, =0 =
fhx25 5 75 K]
By=0 100 100 100
ol 210 ——— .
B,z25 90 75 45
Momento positivo
@by =0 60 60 €0
b 210 90 75 45

Requisitos para la aplicacion del método:

1. Debe haber un minimo de tres luces continuas en cada
direccion.

2. Los paneles deben ser rectangulares con una relacion
de las luces largas a las cortas dentro de un panel no mayor
quez.

3, Las longitudes de las luces sucesivas en cada direccion
no deben diferir en mas de un tercio de la luz mas larga.
4, Las columnas pueden correrse con respecto a cualquier
eje de columnas sucesivas un maximeo del 10% de la luz
respectiva en la direccion del desplazamiento.

5. Las cargas las genera Gnicamente la gravedad, yla carga
viva no debe exceder 2 veces la carga muerta.

6. Si se utilizan vigas en los ejes de columnas, la rigidez
relativa de las vigas en las dos direcciones perpendiculares,
determinada por la relacion a,L,%/a,L,?, debe estar entre
02y5.0

Pedidos a: pat_pv_pca_11
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA

-

Byl
— gyeganby —
caiHed

Pt

e

1/2 Franja central

0
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Aplicaciéon N201:

Anélisis y Diseno de una Losa Armada en dos

direcciones apoyada sobre Vigas

Usando el Método de Disefno Directo, se daterminara los
momentos de disefo en las dos direcciones, ademas de
disefar los paneles de losa, para un piso intermedio de un

edificio de concreto armado.

145 @

(G VE OIS T Y3070 | VB 25 e —
= i P, 7 1 —a 1 i
| = = = =
N g s
| 5 Ll 2 =

w“ = = = =
ik
o = L
- = =
© =1 [UEEFIE] 1T Vi 0.3580.50) [ ' . —
. | .
g Z gl E
Jd e S| g s
&8 ,
=) = :7 =)
= = |= =
®—=— }___ U, 2.1, .} S [ 2 R ... _HJ—-L._ b2 IR )45 ) :
| |8 & |§ 5
B : ;
o : :
A3 [ _.
i ‘ i 1
=) = Wl !
| = > = =
|

® ._q{ i 7 SR S— T S—C TS {1 vE [PEETIR {1

c! b4 605 by 605 (2] 605 ~ _ Jbas

6728 i 650 _ems
(0] 6] @ ®
a) Control de la deflexion:
Altura de piso=3.7m
Dimensiones de las vigas de borde =35"70 cm? l—"—' 55 cm il = 88
Dimensiones de las vigas interiores = 35°50 cm?* [

! i 5 ; - N S
Dimensiones de las columnas = 4545 cm \ %‘W -4 ny S
Espesor de la losa = 15 cm o
Carga viva de servicio = 500 kg/m? & -

I'; = 280 kg/cm? (Para todos los elementos, concreto . bt
de peso normal) #
f, = 4200 kg/em? %
o1 [ Viga de borde:
Calulos y Discusiones 33 cm Ip = 1482624.44 cm?

1. Disefio preliminar para el espesor de la losa h:

Figura 5.1a Porcion de losa que debe incluirse con la viga de borde
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Viga interior:

108 emib+Zhwsbh+8hy)

I, = 585247,40 cm?

Figura 5.1b Porcidn de losa que debe incluirsa con 1a viga intenor
Franja de columna:

El Cédigo del ACI divide los parios en franjas para facilitar la
distribucion de los momentos en ellos. La franja de columna
es una franja con un ancho a cada lado del eje de las
columnas igual al menor valor entre Ly/4 y Lo/4, donde L, y
L, son las longitudes centro a centro del pano de la losa.

-

!.-§.-.'|2 m
4 4 e

L .82 _ygam
3 A4

- Anchodefranja=125m

Para las franjas de losa:
En este caso es el ancho enire [as lineas centrales de los
paneles a cada lado de la viga

. Para un ancho de 3.475 m (Viga de borde exterior

NS):
650 045 ...
2 2
3475°15° 4
1= 241215 - 9773438 cm

- Para ur ancho de 6.5 m (Viga interior NS):

- 1153

=g

- Para un ancho de 2.725 m (Viga de borde exterior
EWY):

- 18281250 cm®

icd

Rigidez Relativa de la Viga y de la Losa (a)

B Echlp
Ecs s

- Vigas de borde (NS):
_14B2624.44
9773438

Vigas de borde (EW):

1482624 44
=183
766406 2
Vigas interiores (NS).

5852474
T 1828125
- Vigas interiores (EW):
5852474

~ 140625
Puesto que o = 2.0 para tedas las vigas utilizarmq‘l

expresion para este caso:

'y
Ln [0_8 + 14000 }

=1517

- 320

4.6

ST T
Donde:
h=13.87cm

L, longitud de la luz libre en la direccion farga medidly
cara a cara de las columnas

L,= 65-045=605m

. Usando 15 cm de espesor de |a losa

2.  Momento factorizado enla losa:

Direccion N-S, ejes 1y 4, considerando la franja de disefgl

en el borde del edificio.

Carga muerta factorizada:
wp =127 (360 + 132.95) = 591.54 kg/m?
(28]

035 055° - 2490 __ _ 13295 kg/em?
+ (Es &l pad

2 2
del alma de la viga por metro, dividido por 1)

Carga viva factorizada:
wy = 1.67/500) = 800 kg/m?

Luego: w, = wp +w,_=591.54 + 800.0 = 1391.54 kg/m?
S wy=139vyme

&) Momento factorizado total por tramo:

§,045 ;726 m
M, = Hubath
vqed 8
o ?"'_2-?2.'5 - = 7664063 cm® .
39734757455
- Para un ancho de 5 m (Viga interior EW): Mg = o 5 =12501-m
vrad
15=5.°°T;i — 140625 cm* ~  M,=1250tm
ROBEATO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerenciz
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werfficard las limitaciones de la seccion 13.6.1.6 para la
relativa de las vigas en dos direcciones perpendiculares.

Para el panel interior:

il  1517° 3475°

= =176

azly  416°50°
0.2 < 1.76 €5.0 . seiesivrpreness G
Para el panel exterior:

a1l 151734752

5 5 =038
wgli 19.35°50
0.2<038<50 . OK!
=] Momento factorizado negativo y positivo:

C= ia tabla 4-1.7, las relaciones de momento que deben
acicarse para obtener los momentos exteriores negativo,
pe=itivo v €l momento negativo intenor son respactivamente:
216.057y0.70,

Luz interior:

Momento negativo =0.656M, =8.131-m
Somento positivo =0.35M,=438t-m
Luz extrema:

sMomento negativo exterior = 0.16M,=2.00tm
Momento positivo =0 S?Mo =7.131t-m
Momanto negativo interior = 0.70M, =8.75t-m

3 Distribucion de momentos factorizados en las franjas
de columnas centrales:

Porcentaje del momento total negativo y positivo en la franja
g2 columna.
La franja de columna tiene un ancho de (5/4 + 0.45/2) = 1.475m

bt &% 100 o Mg
Ly 5 Ly
L2 _ 65 Lz
- =153T ' —=1872 —= =1972

De la tabla 4-1.1 {Momentos en la franja de columna como
porcentaje del momento total en la seccion critica),
interpolando lingalmente tenemos:

Momento negativo:

La franja de columna toma el 66% del momento nagativo, o
sea 5.37 t-m, de los cuales las vigas toman e! 85%, o sea
4 56 t-my la losa toma ol resto o sea 0.81 -m. Los2.76 t-m
restantes se asignan a la franja central de la losa.

147

Momento positivo:

La franja de colurnna toma el 66% del momento positive, o
sea 2.89 t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, 0 sea
2 46 t-m y la losa toma el resto o sea 0.431-m. Los 1.49tm
rastantes se asignan a la franja central de la losa.

La constante torsional para la viga de borde se encuentra a
partir de la siguiente ecuacién para una forma rectangular
de 35°70 cm? con un ala sobresaliente de 15°55 cm?® De la
figura 5.1a tenemos:

f 3
C;}:[t-o_sa "] L?‘-—‘i]
¥ 3
Donde:
x: dimension menor
y: dimension mayor

La restriccion relativa proporcionada por la rasistencia
torsional de la viga de borde transversal efectiva se refleja
mediante el parametro §;.

Py = 2€bC
ST R
Donde:
o = Lzh3
57 12
650°15% 4 p
lg = =3 =1828125¢m™ = ]S= 182812.5¢cm
73652917
B1= 5 iaogizs - 20 = k=20

Momento negativo exterior:

La franja de columna toma el 73% del momento negativo
exterior, 0 sea (2.00) * 0.73 = 1.46 t-m, de los cuales las
vigas toman el 85%, o sea 1.241-my la losa toma elrestoo
sea 0.22 t-m. Los (2.00) * 0.27 = 0.54 t-m restantes se
asignan a la franja central de la losa.

Momento positivo:

La franja de columna toma el 66% del momento positivo, o
s0a (7.13)"0.66 = 4.71 t-m, de los cuales las vigas toman el
85%, 0 sea 4.00t-m y la losa toma el resto o sea 0.71 t-m.
Los (7.13)"0.34 = 2 42 t-m restantes se asignan a la franja
central de la losa.

X1 =35cm X2 =15¢cm

X1=35cm X2 =15¢cm

¥1 =55cm Y2 =90cm

¥1=70cm Y2 =55cm

C1 = 470910.42 cm”

| ¥C = 470910.42 + 90618.75 = 561529.17 cm”

C2 = 90618.75 cm’

C1 = 685285.42 cm”

¥( = 685285 42 4+ 51243.75 = 736529.17 cm’

C2 = 51243.75 cm’

Tabla 4-1.7
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Momento negativo interior: 0.2<130<50 viinn. CONFORME
La franja de columna toma el 66% del momento negativo & Panel exterion

imerior, o sea (8.75) * 0.66 = 5.78 t-m, de los cuales las wy =320 L,=65m

vigas toman el 85%, 0 sea 4.91 t-m y la losa toma el resto o ay = 19.35 Ly=50m

sea 0.87 t-m. Los (8.75)°0.34 = 2.98 t-m restantes se 2 s

asignan a la franja central de la losa. a1l _ 320°85° _ .o

Direccién N-S, ejes 2 y 3, considerando la franja de
diseno en el eje interior de las columnas.
Carga muerta factorizada:

wp = 1.2*(360 + 45.23) = 486.28 kg/m?

2400
6.5

0357 035" = 4523 kg/em? (Es ol pesa del alma

de la viga por metro, dividido por Ly)

Carga viva factonzada:
w_= 1.6°(500) = BOO kg/m?

azly 1935502
0.2<028<50 .......... CONFORME

ConLy/L, =6.5/5=1.30,allyl,=320"655=4.16y
736529.17/(2°182812.5) =2.01, el momento factorizado
sa rapartira a las secciones de momento negativo y

de acuerdo con la tabla 4-1.7 y se distribuira lateralme

través del ancho de las secciones crilicas a momento
la ayuda de la tabla 4-1.1.

Direccién E-W, ejes A y D, considerando la fra
de disefio en el borde del edificio.

Luego: w, = Wp + W= 486.28 + BOO = 1286.28 kg/m? Carga muerta factorizada:
= w,=129Vm? wp = 1.2° (360 + 169.54) = 635.45 kg/m?
a) Momento factorizado total por tramo: 035° 0.55° 2400 L ooes kg / em?
3 ' [Lﬂf‘] (Es el pesodl
Mo ="uteth 2 2
8 alma de la viga por metro, dividido por L)
v * z
Mg = E?%"'ss =2170 t-m Carga viva factorizada:

= My=21.70tm
Se verificara las limitaciones de Ia seccién 13.6.1.6 para la
rigidez relativa de las vigas en dos direcciones
perpendiculares.

Panel interior:

w= 1.6°(500) = BOD kg/m?
Luego: w, =wp + W =635.45+ 800.0= 14.35.45 kg/m®
=% w,=1.44 Um?

a) Momento factorizado total por tramo:

oy =3.20 L,=65m M = M L2
oy =4.16 Ly=50m °o= 7§
2 2
apl 320°6.5 . v 2
2= 2 - 130 = e 605" _ 17951-m
apld  4.16°50 8

Los momentos facterizados en las franjas de columna y franjas centrales se resumen como sigue:

Franja de columna
Momento Momento en las dos|
factorizado medias franjas |
(t-m) % M(Dtr_“nf;llu MD’"E"::}_:‘? a viga M“;:;":ﬁ;? 8l centrales (1-m)°
| Luz extrema:
Negativo -
aisridr 0.16Mq -2_.00. 73 1‘4_6 1.24 022 0.54 ]
Positive 0.57M;=7.13 66 | 4.71 4.00 0.7 242
Negative =
interior 0.70Mo =875 | 66 |5.78 4.91 | os7 2.98
Luz interior:
Negativo 0.65M, = B.13 66 | 5.37 4.56 0.81 276
| Paositivo 0.35M. = 4.38 66 | 2.89 2.46 0.43 1.49
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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s momentos factorizados en las franjas de columnas y franjas centrales se resuemn como sigue:
Momenlo i - Fiama 0o conmwe Momento en las
factorizado dos medias frardas
[ - ] Momento |Momento en|Momento en la
[ (t-m) Yo {!-m)‘ la viga (-m)| losa (t-m) centrales (- m}
Luz extrema:
Negativo | o o0 347 [73 |233 215 0.38 0.94
axtarior
Positivo 0.57TM, = 1237 | gg | 8.16 5.94 1.22 421
Negativo interior| 0.70M, =15.19 | 68 |10.03 8.53 1.50 5.16
Luz interior:
Negativo 0.65M; =14.11 66 |9.31 79 1.40 4.3
Positivo 0.35M, : 7.60 66 | 5.02 427 0.75 258
Momento positivo:
o M =17.95Hm Que la franja de columna toma el 82% del momento

o Memento factorizado negativo y positivo:

D= la tabla 4-1.7, las relaciones de momento que deben
aplicarse para obtener los momentos exteriores negativo y
positivo y el momento negativo interior son respectivamente:
0.16,0.57 y 0.70.

Luz interior;

Momento negalive =0.65M,=11.67tm
Momento positivo = 0.35M, = 6.28 t-m

Luz extrema:

Momento negativo exterior = 0.16M, =2.87 t-m
Momento positivo = 0.57M, =10.23t-m
Momento negativo interior = 0.70M_, =12.57 t-m

Distribuciéon de momentos factorizados en las
franjas de columnas y centrales:

Porcentaje del momento total negative y positivo en la franja
de columna.

La franja de columna tiene un ancho de (5/4 + 0.45/2) =
1475 m

L2
Ly

5
=——=077
65

g I:a-|935' -1483
Ly 6.5

De la tabla 4-1.1 (Momentos &n la franja de columna como
porcentaje del momento total en la seccidn critica),
interpolando linealmenta tenemaos:

Momento negativo:

Que la franja de columna toma el 82% del momento
negativo, o sea 9.57 t-m, de los cuales las vigas toman el
85%, 0sea 8.13t-mylalosatoma el restoosea 1.44 t-m. Los
2.1 t-m restantes se asignan a la frania central de |a losa.

positivo, o sea 5.15 t-m, de los cuales las vigas toman el
85%, o sea 4.38 t-m y la losa toma el resto o sea 0.77 t-m.
Los 1.13 t-m restantes se asignan a la franja central de la
losa.

De |a franja de columna en la direccidn N-S, tenemos: C =
736529.17 cm?

La restriccion relativa proporcionada por la resistencia
torsional de la viga de borde transversal efectiva se refieja
mediante el parametro fi,.

- EcbC
T 2Ecs ls

Lp hd

ls=~%2

. o 500°18°
= g

73652917
2° 140625

= 1406250m*

By = =262

Momento negativo exterior:

Que la franja de columna toma el 82% del momento
negativo exterior, o sea (2.87)"0.82 = 2.35t-m, de los cuales
las vigas toman el 85%, o sea 2.00 t-m y la losa toma el
resto o sea 0.35 t-m. Los {2.87)"0.18 = 0.52 t-m restantes
se asignan a la franja central de la losa.

Momento -

Que la franja de columna toma el 82% del momento
positivo, o sea (10.23)"0.82 = 8.39 t-m, de los cuales las
vigas toman el 85%, o sea 7.13 1-m y |a losa toma el resto o
sea 1.26 t-m. Los (10.23)"0.18 = 1.84 t-m restantes se
asignan a la franja central de Ia losa.

Momento negativo interior:
Que la franja de columna toma el 82% del momento
negative interior, o sea (12.57)"0.82 = 10.231 t-m, de los
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cuates las vigas toman el 85%, o sea 8.76 t-m y la losa
toma el resto o sea 1.55 t-m. Los (12.57)"0.18 = 2.26 t-m
restantes se asignan a la franja central de la losa.

Direccion E-W, ejes B y C, considerando la franja
de disefio en el eje interior de las columnas.

Carga muerta factorizada:
wp = 1.2°(360 + 58.8) = 502.56 kg/m?

4
035'035° 2——;9 -SB.Bkgme (Es el peso del alma de

ia viga por metro, dividido por Lp)
Carga viva factonizada:

wy_= 1.6°(S00) = 800 kg/m?
Luego: w, = wn+w = 502.56 + B0O = 1302.58 kg/m?
= w,=130tm?

a) Momento factorizado total por tramo:

=151

Wyl

Mg = 8

_130° 5'6.05°

My 8

= 2974 1-m

= M;=29.74tm

Con Lo/l =5/8.5=0.77, a,Ly/L, =4.16"5/6.5=3.20y i

736529.17/(2*140625) = 2.62, el momento factorizado toks

se repartird a las secciones de momento negative y

de acuerdo con la tabla 4-1.7 y se distribuira lateralme

través del ancho de las secciones criticas a momento

la ayuda de la tabla 4-1.1.

1 Puesto que oL/l > 1.0, las vigas de
proporcionarse una resistencia del 85 % del m
en la franja de columna de acuerdo con |a secck
13.6.5.1 del Codigo ACI.

2 La porcién del momento factorizado no resistida
la franja de columna, se asignara a las dos m
franjas centrales.

Los momentos factorizados en las franjas de columna y franjas centrales se resumen como sigue:

Momenio Franja de columna Momentos & n las
Factonzado o Momento | Momentoen la Viga | Momento en la dos medidas
(t-m) ° (t=m)’ (t-m) losa (1-m) franjas centradas
(-my?
Luz axtrama:
Negativo & o
Exterior 016 M, =287 B2 235 2.00 0.35 0.52
Positivo 0.57 M, =10.23 g2 8.39 7.13 1.26 1.84
Negatvo | 4500y 1257 | 82 | 1031 876 155 226
Intencr
Luz interior
Negative 0.65 My = 11.67 82 9.57 B.13 1.44 2.1
Pasitive 0.35 M, =628 82 5,15 4.38 .77 1.13

Los momentos factorizados en las franjas de columna y franjas centrales se resumen como sigue:

Momenlo Franja de columna Momentos en las
Factorizado o, |Momento | Momentoen la Viga| Momento en la dos medidas
{t-m) {t-m)’ {t-m) losa (1-m) franjas centradas
{t-my
Luz extrema:
Negalivo _
Exterior 016 M, =476 82 3.80 3.32 0.58 0.86
Positivo 0.57 M, = 16.95 82 13.9 11.82 208 3.05
Negativo
i = . s 2
Intetior 0.70 M, = 20.82 a2 17.07 14.51 256 3.75
Luz interior
Negativo 065M,=19.33 82 15.85 13.47 238 3.48
Positivo 0.35 M, = 10.41 az 8.54 7.26 128 1.87
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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Momento factorizado en las columnas:

do para la direccion N-S, ejes 2 y 3, tenemos:
Columnas interiores
» uces iguales en la direccion de andlisis y luces iguales
= direccion transversal.

My =007 (05w LpL5)
M, =0.07(0.5(1.7 *0.50) * 6.5 * 4.557 = 4.0 t-m

el mismo tamafo de la columna y longitud sobre y
de la losa.

M s“—éo =20t-m

=s2= momento se combina con la carga axial factorizada
pera cada piso) para el disefno de las columnas inferiores.

] Columnas exteriores:

= momento negativo exterior total de la losa-viga es
wansterido a las columnas exteriores; con el mismo tamario
&= ia columna y longitud sobre y debajo del sistema de losa:

38z

Me==5-=1911-m = Mc=191t-m

£ Resistencia al corte:

& vigas:

Puesto que aylu/l 4 > 1.0 para todas las vigas, deben resistir
= cortante total (bw = 35 cm, d = 44 cm).

Ze verificard soélo las vigas inleriores, porque elios
wansporan fuerzas cortantes mucho mas altas que las
wgas de borde.

0 N~

Figura 5.1¢ Areas tributarias para calculos de cortante

Vigas NS:
Vst Wl L s w“—l'el
VS gl =g
Vigas EW,;
1 Ly Ly Ly
Vy=- ——2 Lo -Ly) =
u E,Wu 2 2 +wy (L2 1J2

b))

151 e

L L ,
v, -_“'L; U Ly+2lz -2Ly)= "’i ! falg L)

- Vigas NS:
2
wy L
v, = Tury
4
+e 2
Vu = 1'-4245-'0 - = 8881

Ve =0.53 ff; by d

$V,.=0.75"0.53" /250 ~35°44/1000=10.24¢
&V, =10.24t>V =888 ........ CONFORME

Solo se requiere refuerzo minimo de corte

Vigas EW:
Vu__wul-1[2|-2 -L1)
4
142°5(2" 65 -
\,ru._._'_g i(_i_”_s} = 1421
OV, =10241<V,,=1421 ... CONFORME

La resistencia requerida al corte, sera proporcionada por
el retuerzo de corte

Ve = (Vy ‘¢V_<;_}
o

v, = (1420-1161) .
075

o) Losas: (b, =100¢cm ,d = 12cm)

L

Vy =5 E!z_“

vy = "f%-'—5= 2551

Ve =053 [l byd

®V.=075"0.53" Ja30 *10012/1000=7.991

OV, = 7.99t >V, = 3551 ........CONFORME

La resistencia al cortante de la losa es adecuada sin el
refuerzo por corte

7. Las vigas de borde deben disenarse para resistir el
momento no transferido a las columnas exteriores por
las vigas interiores, de acuerdo con la seccién 11.6 del
Cédigo ACL

Disefio de una Losa Armada en dos direcciones y
con vigas de borde
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Aplicacion:

Un sistema de piso armado en dos direcciones para un
adificio de concreto armado esta compuesto por paneles
de losa con dimensiones & * 7.5 m< en planta, apoyados
an vigas peraltadas en los ejes de columnas y vaciadas
monoliticamente con la losa, como aparece en la figura.
Utilizando concroto con f, = 280 kg/cm? y acero con i, =
4200 kglcm?, diséfiese un panel exterior comin para
soportar una carga viva de servicio de 600 kg/m?, ademds
del propio peso de! piso.

hIE-1

il

prs

¥
mﬂ 35T

|
35 T | SR

(a)
Figura, losa de piso armada en dos direcciones con vigas

en los sjes de columnas:; (a) Seccion X-X (la seccién Y-Y
es similar); (b) Planta parcial del piso.

T5m - 75m - 7.5
- | i 1

PANEL EXTERIOR

Solucién:

El sistema de piso satisface todos los limites establecidos
en el Método de Disefio Directo del cédigo ACI Con
propositos ilustrativos, se disefard Gnicamente un panel
axterior comun coma se ilustra en la figura. Los limites de
espesor que indica el cédigo ACI, se utilizardn como guia
para obtener el espesor deseado de la losa. Para utilizar
1as ecuaciones que Indica el codigo (referidas al espesor)
se introducira un valor tentativo de h=17.5 cm y se
supondran las dimensiones de las vigas en 35 * 50 em?
como en la figura. La proyeccién efectiva del ala mas alla
de la cara de las aimas de las vigas es la menor de 4hfo h
- hi, que en este ¢aso es igual a 32.5 cm. Los momentos de
inercia de las vigas T, se determinaran con respecto a su
centro de gravedad.

(@[¢

Viga de Borde (Exterior)

_.l"/

7
i

35— e 325

7

o

—

I = 492446 35 cm”
Viga Interior

—— 100

7
_

e —

Iy - 575656.37 cm”*

Franja de Columna

El c6digo del ACI divide los pafios en franjas para
distribucién de los momentos en elios. La franja de

es una franja con un ancho a cada lado del eje de &
columnas igual al menor valor entre L,/4 y L,/4, donde
L, son las longitudes centro a centro del pano de la

":L=T'5 =1.875m
LJLE=1.SFI|

4 4

. Anchode franja=1.6m

Para las Franjas de Losa

En este caso es el ancho entre las lineas centrales de IJ
paneles a cada lado de la viga.

- Para un ancho de 3.93 m (Viga de borde exteriar):

. 3

3 _ 38371757 _ 75619.53 om?
i2

5 Para un ancho de 6 m:
. 3

s % =267968.75 cm*

- Paraun anchode 7.5 m:

_ ﬂt‘zi =334960.94 cm?

Rigidez relativa de la Viga y de la Losa (a)

E
o= Ecblb
Egsls
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Fara la viga de borde:

492446.35
=— =28
175519.53

Para |as dos vigas de 7.5 m de largo:

i 57565637
- =21
267968.75
Para |a viga de 6 m de largo:
I sisesear -

-=—— =1,
334960.94

BEigidez Promedio (o)

2B 421417
= = ———— =22
3
Relacién entre la luz libre en direccion larga y la
auz libre en la corta (B)

=0, =22

Luzlarga=750-35=715cm
Luz corta=600-35=565cm

i
gl iy

= —b=127
565 5

Espesor minimo de la losa

|
e S
o L"[““uooo]

B 36+ 90

02< ap<2m

h>125¢cm

Donde:

L, Luz libre en direccion larga en ¢m
L,=750-35=715¢cm

El espesor minimo no debe ser menor que el determinado
por la ecuacion.

= h=1658cm
y el limite necesita no ser mayor que el valor de la ecuacion:

b
n[ﬂ.a 1 i4°£]

A=
36

153 ==

4200
. E[f’_:“_ * 14000

36
= h=2185cm

=2185¢cm

* Para losas con vigas de borde rigidas relativamente altas,
con valores de ., 2 2, la ecuacion que controla es:

f
Y
L”{o'a ' :mon]
36 +9p
De donde;
h = 16.58 cm (minimo)

h =

Ellimite de 9 cm de la ecuacion si o, 22 = 9 em (minime}

Evidentemente no controla en este caso y el espesor tentativo
adoptado de 17.5 cm serd la base para los demas caiculos

Sea:
w, = 2400 kg/m? (peso especifico del concreto)

- Para una losa de 17.5 cm la carga muerta es:
17.5 3
wp = 5.} 2400 ~ 420 *9
| 100 me

- Carga viva:

k
WL =600 ké.
m

Si se aplican los coeficientes de carga usuales para obtan
las cargas de disefo, se obtiene:

w,=1.2wn + 1.6wW
w, = 1.2 * 420 + 1.6 * 600 = 1464 kg/m?®
= w,=1.464m?

Momento estatico total para cargas

mayoradas
M.  Wulaln®
B "8
Donda:

Ly Sedefine comola bz enla direccion delandlisis de los momantos
L,: Se define como la luz en |a direccion transversal

Para la direccion de la luz corta considerando la franja de
losa y viga centrada en el eje interior de columnas, el
momento estdtico total de diserio es:

1.464°7.5°5652
M o=——" "= "7 _—4381t-m
o 8
= M,=43.81tm
Esto se distribuye de la siguiente manera:

Momento Negativo de Disefio = 43.81 * 0.65=28.48 t-m

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL

CONCRETO ARMADD

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

154

Momento Positivo de Disefio = 43.81° 0.35=1533t-m

La franja de columna tiene un anchode 2°6/4=3m
to: TS _
=5 1.25

Ly .75

oy = =17 —s—=2.13

Tabla, factores de distribucion aplicados al momento
estdtico M, para calcular momentos positivos y negativos
en la luz extrema.

-

Bords Losa con Losas s vigas Bora
| extenor vigas entra | antra 05 apoyos axtenor
| =in todos los nlororas tetalmantsa |
restriccion | apoyos Sin viga | Con viga | restringicdo
‘ de borde | de bonde
| Memanta
nagalvo 075 0.7 07 o7 065
intenar
Momenta
positive 0.83 0.57 0.52 0.5 035
Momanta
negalivo
exterior 0 018 0.26 03 0.85

Tabla, momentos en la franja de columna como porcentaje
del momento total en la seccién critica.

Loy
Momento negativo interior 0.5 1.0 2.0
ol =0 75 75 75
Loy 2 1.0 20 75 45
Momento negative exterior
al/L,=0 PB=0 100 100 100
pyz256 75 75 75
i, 210 B=0 100 100 100
p,z25 20 75 45
Momento positive
a;lyil, =0 80 60 60
oylyfly 2 1.0 80 75 45

Los factores de distribucién para el momento de la franja
de columna, se obtendra a partir de la tabla.

Interpolando linealmente tenemos:
Momento Negativo

Que la franja de columna toma el 67.5 = 68% del momento
negativo, o sea 19.37 t-m, de los cuales las vigas toman el
B85%, 0sea 16.46t-mylalosatomael restoosea2.91t-m. Los
911 t-m restantes se asignan a la franja central de la losa.

Momento Positivo

Que la franja de columna toma el 67.5 = 68% del momento
positivo, o sea 10.42 t-m, de los cuales las vigas toman el
85%, 0 sea 8.86-my la losa toma el resto o sea 1.56 t-m. Los
4.91 t-m restantes se asignan a la franja central de la losa.

Un andlisis similar se realiza para la direccion de luz corta,
teniendoen cuents ia franja de Josa y viga en el borde del ediificio,
conbase en un momento estético total de disefio igual a:

_14647393°565%

ekl ~22.96t-m
o ]

= M, =22.961-m

Del cual el 65% se asigna a la seccién de flexion n
y el 35% a la seccion de flexién positiva, como antes:

Memento Negativo de Disefio = 22.96 * 0.65 = 14.24 t-n
Momento Positivo de Disefio =22.96* 0.35=8.72 -m

En este caso!

Lo g-75_5¢

Momento Negative

Que la franja de columna toma el 67.5 = 68% del
negativo, o sea 9.68 t-m, de los cuales las vigas toman
85%, 0 sea B.231-my la losatoma el resto 0 sea 1.45t-m. L2
4.56 t-m restantes se asignan a la franja central de la ;

Momento Positivo

Que la franja de columna toma el 67.5 = 68% del m
positivo, o sea 5.93 t-m, de los cuales las vigas torman el
o0sea5.04 t-m ylalosa toma el resto o sea 0.89t-m. Los 2.
t-m restantes se asignan a la franja central de la losa.

1464675
[ 8
= M,=61.65t-m

=61.76t-m

Este se repartira a las secciones de momento negativo
positivo de acuerdo con la tabla y se distribuira lateral

a través del ancho de las secciones criticas de m

con la ayuda de ia tabla.

De la tabla, las relaciones de momento que deben aplicarse
para obtener los momentos exteriores negativo y positivo y|
€l momento negativo interior son respectivamente: 0.16,|
0.57y 0.70.

La constante torsional para la viga de borde se encuentraa
partir de la siguiente ecuacién para una forma rectangular
de 35 " 50 cm con un ala sobresaliente de 17.5 * 32.5 cm.

|\ 77
|72

b—a35— o325

5.3
x

c.-_E‘[‘l—o.sa:] adi

|
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Donde:
x. dimensién menor
y. dimension mayor

3.
c =[1 -0.63° 35J?5- 5
50

3

17,57 1325

[ . l?_-i}
+1-063° 7 - =437816.28 cm

= C=437816.26 cm?

En este caso:

Lz 6 !:z_

& =-— =08 = =08

Ly 75 ’ L1
a1!|7_-f—=2,1‘%:1_? = G1Lﬁ':1-"'

La restriccion relativa proporcionada por la resistencia
torsional de la viga de borde transversal efectiva se refleja
mediante el pardmetro [,

Ech C
P 2Ecsls

En el problema:

437816.28
B = 226796875 002

Momento Negativo Exterior

El factor de distribucion para el momento de la franja de
columna, se obtendréd a partir de la tabla.

Que la franja de columna toma el 93% del momento
negativo exterior, o sea (61.76 “0.16) * 0.93=9.19t-m, de
los cuales las vigas toman el 85%, o sea 7.81 t-m y la losa
toma el resto o sea 1.38 t-m. Los (61.76" 0.16) * 0.07 = 0.69
-m restantes se asignan a la franja central de la losa.

Momento Positivo

Que la franja de columna toma el 81% del momento
positivo, o sea (61.76 * 0.57) * 0.81 = 28.51 t-m, de los
cuales las vigas toman el 85%, 0 sea 24.23 t-m y la losa
torma el resto o sea 4.281-m. Los (61.76 * 0.57) " 0.19=6.69
t-m restantes se asignan a la franja central de la losa.

Momento Negativo Interior

Que la franja de columna toma el 81% del momento
negativo interior, o sea (61.76 * 0.70) * 0.81 = 35.02 t-m, de
los cuales las vigas toman el 85%, 0 sea 29.77 t-my la losa
tomaelresto o sea 5.25t-m. Los (61.76 * 0.70) " 0.19=8.25
t-m restantes se asignan a la franja central de la losa.

155 W

Refuerzo de la losa
Es conveniente tabular el refuerzo de disefio de 1a losa.

- En la direccidn de 7.5 m, las dos medias franjas de

columna pueden combinarse con el propésito de
realizar los célculos en una sola franja de 265 cm de
ancho.
En la direccion de 6 m, la media franja de columna
exterior y la madia franja de columna interior
generalmente son diferentes y se tratan en forma
independiente.

Los momentos de diseno determinados con base en las
distribuciones anteriores se resumen en la columna 3 de
la tabla_

Primero se colocara el acero positivo en la direccion corta,
seguido de las barras positivas en la direccion larga. Sise
deja una distancia libre de 2 cm por debajo del acero y se
utilizan barras de $1/2", el espesor efectivo en la direccion
corta serd de 15 cm mientras que en la larga serd de 14
cm; una situacion similar se obtiene para el acero superior,

Después de calcular los momentos de diseiio por metro
de franja de losa (columna 6); debe encontrarse el espesor
efectivo minimo de losa que se requiere por razones de
flexion.

Para las resistencias de los materiales utilizados, la maxima
cuantia determinada de acero es:
0.75py, = 0.02125

Donde:

6000

,.
=0. € -
P Msﬂ’r, 5000 +1,

p, =0.85°0.85* —o0 . 6000

4200 6000 + 4200 ~ 002833

Pp=0.02833 = 0.75p,=0.02125

- Luzde 7.5m:

b=(5°—°_?5.]-2=235 em
i 2

- Luzde6m:
b =[—600 -£J=132.5 cm
s 2

Observese que debe proveerse una drea minima de acero
igual a 0.0018 veces el drea bruta de concreto para control daf
agrietamiento por temperatura y retraccién de fraguado.

Para una franja de losa de 100 cm el drea comespondiente es:
0.0018°17.5°100 = 3.15 cm?

Expresado en términos de la cuantia de acero minima para
los espesoros slectivos reales, so cbliene:

- En direccién de 7.5 m:
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315 vV =1.464|3 s 0.15 |=3.921
Pmin = 727700 = 00023 u 2 ' '

- En direccion de 6 m:

La resistencia a cortante de diseno de la losa es

oV =0757053 ||I‘ b d
¢ cw

3.15
Prin = e 1o = 0-0021
ol & Donde:
Estos requisilos controlan en los sitios indicados en la b, = 100 cm d=15¢cm

tabla el area total de acero en cada franja. Se obliene
faclimente a partir de la cuantia de acero y esta determinada
en la columna 8,

. _ V,=3.921<4V,=998 1 CONFORME
Finalmente se obtiene la cantidad necesaria de barras.
Obsérvese que en dos sitios, la cantidad exigida de barras
la controlan los requisitos de espaciamiento maximo de 2
*17.5 = 35¢cm.
La capacidad a cortante de |a losa se verifica con base en
las areas tributarias. A una distancia d de la cara de la viga
farga.
Tabla, disefio del refuerzo de la losa.
(N 2) (3) (1) (51 (&) {7 (8) 9)
Ubicacion M, (+m) b (cm) dom) | Mbltm/m)| p A lem?) Cantidad
de barras
| N $1/2°
Luz de 7.5 m las Exlerior Negativa 1.38 265 14 0.5208 0.0023° 8.53 T
dos madias franjas | Posiliva 4.28 265 14 1.6151 0.0023" 8.53 7
da columna Interior Negativa 5.25 265 14 1.9811 0.0027 1017 a
Exterior Megativa 0.69 300 14 0.2300 Q.0023* 9.66 8
Franja central Pasitiva 6.69 300 14 22300 0.0031 12.88 n
Interior Negativa 821 300 14 2.7367 0.0038 16.04 13
Luz de 6 m media | Negativa 1.45 1325 15 1.0943 0.0021* 4.7 4 i
franja de columna
exlerior Pasitiva 0.89 1325 15 0.6717 0.0021° 417 4
Negativa an 450 15 2.0245 0.0027 18.08 15
Franja central
Positiva 4.91 450 15 1.0 0.0021° 14.18 2
Media franja de Megativa 1.60 1325 15 1.2075 0.0021* 417 4
columna exterior Positive .86 1325 15 06491 0.0021° 417 4
") comesponde a: cuantia de acero controlada por fos requisitos de retraccidn de fraguado y temperatura.

"} corresponde a: cantidad de barras conlrolada por fos requisitos da espaciamiento maximo

Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL
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B Mmétodo del Pértico Equivalente
Descripcion del Método:

y procedimiento para el andlisis de sistemas de losas
s an dos direcciones mas elaborado que el método
. al cual considera un analisis elaslico para la
nacién de momentos. En este métedo la estructura
@hvida, para efectos analiticos, en porticos continuos
en los ejes de columnas y extendiéndose, tanto
inal como transversalmente.

método se basa en la transformacién de la estructura
7 ional en upa serie de sistemas bidimensionales
minados porticos equivalentes (ver figura 3.1).
en los ejes de las columnas o de los apoyos,
cada portico extendiéndose hasta la altura total de Ia
tura. El ancho de cada portico equivalente esta
por los ejes centrales de los paneles adyacentes,
as de que eslos son capaces de reproducir el
portamiento del cenjunto si se toman algunas
en la determinacion de sus propiedades.

| Sl |
Figura 3.1 Sistema e pérticos bidimensionales

£l pértico equivalente, estd constituido por tres elementos
basicos los cuales se presentan en la figura 3.2 y son:

1. Lasfranjas de losa limitadas por las lineas centrales
de los pafios adyacentes al eje en estudio. Las vigas
dirigidas en la direccion del portico se consideran parte
de ellas al igual que los dbacos que pudieran existir
sobre las columnas.

2. Lascolumncs u otros soportes verticales alineados a
lo largo del eje analizado. En caso de que la losa sea
sostenida por capiteles, se considera que éstos
forman parie de la columna. La longitud de la columna
es evaluada al eje de las losas de niveles
conseculivos.

3. Los elementos de la estructura que transmiten |os
momentos de la losa a la columna, son transversales
a la direccion de andlisis y se exlienden a todo lo
ancho de la franja de losa. Son denominados también
elementos de rigidez tersional.

157 &l

fcaminlu'inr

Figura 3.2 Elementos que constituyen el portico equivalente

Consideraciones para la Aplicacién
del Método:

1. Debe considerarse que la estructura esté constituida
por pérticos equivalentes a lo largo de ejes de
columnas tomadas longitudinal y transversalmente a
través de la estructura.

2. Cada pértico debe consistir en una hilera de columnas
o apoyos y franjas de viga-losa limitadas lateralmente
por el eje central de la losa a cada lado del eje de las
columnas o los apoyos.

3. Debe suponerse que las columnas o apoyos estan
unidos a las franjas de viga-losa mediante elementos
torsionales (ACI-13.7.5) transversales a la direccion
del tramo para el cual se estan determinando los
momentos, extendiéndose hasta los ejes centrales
de las losas laterales a cada lado de la columna.

4.  Los porticos adyacentes y paralelos a un borde deben
astar limitados por dicho borde y el eje central de la
losa adyacente.

5 Se permite el andlisis de cada pértico equivalenta en
su totalidad. Altemativamante, para cargas gravitacio-
nales, se permite un analisis de cada piso o techo
con sus extremos lejanos considerados como
empotrados.

6. Cuando las vigas-losa son analizadas separada-
mente, se permite determinar el momento en un
apoyo dado suponiendo que |a viga losa esta
empotrada en cualquier apoyo distante dos vanos del
considerado, siempre que la losa continué mas alla
de dicho punto.
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oy ;
. Franja de columna
: \\ n.!ﬂc!-?v.'

Franja central
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Figura 3.3 Franjas de disefio del portico equivalente

Calculo del Momento Total en ambos
sentidos de la Losa:

Definida |la geometria y las rigideces efectivas de la franja
de la viga losa y de los apoyos, el analisis del partice
equivalente puede llevarse a cabo mediante el método de
distribucion de momentos. En genaral el pdrtico se analiza
en su totalidad, sin embargo, si s6lo se consideran cargas
de gravedad, es posible analizar cada nivel por separado.
En este caso, se asume que los extremos de las columnas
dal nivel comespondiente se encuentran empotrados en
los extremos opueslos a la losa.

Una vez determinados los momentos de disefo positivos
y negativos, falta distribuirlos a lo ancho de las secciones
criticas. Para fines de disefio, el ancho total de la franja se
divide en franjas de columna y medias franjas centrales
adyacentes, definidas previamente y los momentos se
suponen constantes dentro de los limites de cada una de
ellas La distribucién de momentos a las franjas de columna
y a las franjas centrales se realiza utilizando los mismos
porcentajes determinados con relacion al Método de Diseno
Directo. Estos se resumen en la tabla 4-1.1 del capitulo V.

La distribucién de momentos y cortantes a vigas en los
eyes de columnas, si éstas existen, se realiza también segun
los procedimientos del Método de Diseno Directo. La
restriccion N¢ 6 para la aplicacion del Método de Diseno
Directo, relacionada con la rigidez relativa de vigas en los
ejes de columnas en las dos direcciones, también es
aplicable en este caso si se utilizan estas relaciones de
distribucion. En apoyos interiores, la seccién critica para
al momento negativo factorizado (tanto en la franja de
columna como en las franjas intermedias) se debe tomar
en el borde de los apoyos rectilineos, pero a no mas de
0.175L, del centro de la columna. En los apoyos exteriores
provistos de ménsulas o capiteles, la seccion critica para
el momento negativo factorizado en el tramo perpendicular

ICd

a un borde, debe considerarse situada a una distancia

borde del elemento de soporte no mayor de 1/2 de
proyeccién de la ménsula o capitel mas alla de la cara

elemento de apoyo (ver figura 3.4).

. Eje del apoyo
~ .. Cora del apoyo mcbline
v 9
a
' " Apoyo cuadrado
N A
o e
L ol |
P,
Secoon critca
pafa el momenta_ a7
A mommlonegaljuu"““‘*—ﬂ'
s
[
! | :.
0475, .2 ]
:j Cara de apoyo del alernemﬁ/‘.-_n.-
|
cax 0350

o]

h |

(b} Apoyos extenornes

{aj Columnas interiares y exteriores
ménsulas o

o apoyos de muros

Figura 3.4 Seccidn critica para la determinacion
momento negativo de disefio

A través de las tablas 4-2 1 hasta la 4-2.6 del capitulo 4
obtienen los coeficientes de rigidez, factores de transporte
y los coeficientes de momento de empotramiento para las
diferentes geomaetrias y configuraciones de carga. Una
amplia gama de proporciones de tamafio-luces de columna
en ambas direcciones longitudinales y transversales es
abarcado en las tablas.

La tabla 4-2.1 puede usarse para placas planas y losas en
dos direcciones con vigas. Las tablas 4-2.2 hasta la 4-2.5
se proponen que sean usados para losas planas y losas
reticulares con varios paneles deprimidos {cabeza salida).
La tabla 4-2.6 cubre el caso excepcional de una placa plana
combinado con una losa plana. Los coseficientes de
momento de empotramiento se proveen para cargas
uniformas y parcialmente unitformes. Los coeficientes
parciales de carga han sido desarrollados para cargas
distribuidas sobre la longitud del tramo igual a 0.2L,. Sin
embargo, las cargas que actian sobre las porciones mas
largas del tramo pueden ser consideradas sumando los
efectos de las cargas que actian sobre cada intervalo de
0.2L,. Por ejemplo, si la carga parcial se extiende sobre
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entoncas log coeficientes que corresponden a los
alos consaecutivos de 0.2L | serdn agregados. Esto
wona flexibilidad en la colocacion de la carga. Para
concenlradas, una carga parcial de alta intensidad
ser considerada para una situacién apropiada, y se
que serd distribuido sobre 0.2L,. Para valores del
stro entre aquellos listados, la interpolacion puede
. Se muestran los diagramas de rigidez en cada
Con un criterio adecuado por parte del disenador,
condiciones de tramos diferantes puaeden sear
eradas con la ayuda da la informacion dada en las

Columnas:

pos comunes de columna y condiciones de apoyo an
sxtramos para fos sistemas de losas se muestran en la
3.5, La rigidez de las columnas esta basada en fa
td de éstas (L) desde la mitad del espesor de la
supenor hasta la mitad del espesor de la losa inferior

aiagramas de rigidez de las columnas pueden usarse
determinar la rigidez a flexion de la columna, K. Los
amas de rigidez estan basados en las consideraciones
rentes:

® Elmomento de inercia de la columna, exterior al nudo
losa-viga se basa en la seccitén transversal bruta del
concreto. La variacion del momento de inercia a o
largo de los ejas de la columnas entre los nudos de
viga-iosa se tiene en cuenta. Para columnas con
capitelas se asumea gue el momenio de inercia vana
lineaimante desde la base del capital al londo de la
losa-viga, (13.7.4.1 y 13.7.4.2).

=, El momentc de inercia es asumido infinito (1==)
desde la parte supenor de la losa hasta la parte inferior
de la conexién losa-viga. Como en los elementos de
la losa-viga, el factor de rigidez K, para las columnas
ne pueden basarse en la suposicidn de miembros
prismaticos uniformes (13.7.4.3)

La tabla 4-2.7 del capitulo IV puede usarse para determinar
a rigidez de la columna real y factores de transporte.

Elementos Torsionales

El calculo de la ngidez de los elementos torsionales requiere
varias suposiciones simplificatorias. Si no existen vigas
que formen pdrticos con la columna, se supone como viga
efectiva una porcidn de la losa igual al ancho de la columna
o capitel. Si existen vigas que lleguen a la columna, se
asume un comporiamiento de viga T o viga L, con alas
gue se prolongan a cada lado de la viga una distancia igual
a la proyeccidn de la viga hacia arriba o hacia debajo de la
losa, pare no mayor de cuatro veces el espesor de la losa

Ademas se supone que nNo Oculre ninguna rotacion por
torsion en la viga sobre el ancho del apoyo.

Estos elementos transmiten los momentos de la losa hacia
los apoyos lo cual genera lorsién en ellos. La seccion de

159 Hls

ios elementos torsionales se asumira constante a lo largo
de su luz. El Codigo recomienda considerar, para el andlisis,
la mayor de las tres secciones propugstas a continuacion
(ACI-13,7.5):

1. La porcidn de losa con un ancho igual al de ia
columna, consola o capitel an la direccién en la cual
sa estan determinando los momeantos.

2. En conslrucciones monoliticas, |la porcion de losa
antenomente definida incluyendo, ademas, ia seccion
de la viga perpendicular a la direccion de analisis
sobre y por debajo de la losa.

3. La seccion de la viga perpendicular a la direccion de
analisis considera el aporte de |a losa.

Los elementos torsionales para las conexiones comunes
de ipsa-viga se muestran en la figura 3.6. El primer criterio
so aplica a losas sin vigas entre apoyos mientras que st
segundo y el tercero se ulllizan cuando existen vigas en la
direccion perpendicular al eje en esludio.

La rigidez K._ de los elementos tarsionales es calculado por
la slguiente expresion:

Donde la sumatoria es aplicable al caso comun cuando
hay vigas de borde a ambos lados de fa columna.

El término C es una seccidn transversal constante que
define las propiedades torsionales de cada elemento
torsional gque conforma la conexion

A
|

C'E{‘“U‘ES:}[irJ

Donde x es la dimensidn menor e y es la dimensidn mayor
de una parte rectangular.

El valor de C es calculado dividiendo la seccion transversal
de un elemanto torsional en partes rectangulares separadas
y sumando los valores da C para las componentes de los
rectangulos.

Es apropiado subdividir la seccitn transversal de una
manera que en lo posible resulte valores grandes de C.

Cuando las vigas forman porticos con las columnas en la
direccion del tramo para el cual se determinan los
momentos, Ia rigidez torsional Kt debe multiplicarse por ia
relacian entre el momento de inercia de la losa con esla
viga y el momento de inercia de la losa sin ella.

Kyl
Kia= _II__s_I;
5
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Diagrama de rigidez
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Diagrama de rigidez
de la columna
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con abacos

Fondo de la
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Diagrama de rigid‘
de la columna

Sistema de losa con
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Diagrama de rigidez
de la columna

Sistema de losa
con vigas

Figura 3.5 Secciones para calcular la rigidez de la columna K.

Donde:

K, Incremento de la rigidez torsional debido a la viga
paralela (note que la viga paralela se muestra en la
figura 3.2).

Momento de inercla del ancho de losa igual al ancho
total entre las lineas centrales del panel, I3,
exciuyendo esa porcién del aima de la viga que se
extiende sobre y debajo de Ia losa (nole la parte A de
ia figura 3.2).

| P

Lo h3
="z

lg,: Momento de inercia de la seccion de la losa
especificada por Isb que incluye esa porcion del aima
de la viga que se extiende sobre y dabajo de la losa
(para la viga paralela mostrada en la figura 3.2, I,
es para la seccidn total T que se muestra).

La Columna equivalentes (R13.7.4)

Con la publicacién del ACI 318-05, el concepto de I8
columna equivalente de definir un elemento de una sold
rigidez consistiendo de columnas reales sobre y debajo
la losa-viga mas un elemento torsional transversal agregadg
se elimind del Cédigo. Con el uso creciente de las
computadoras para el andlisis de losas en dos direcciones
por el Método del Portico Equivalente, el concepto de
combinar rigideces de columnas reales y elementos
torsionales en una sola rigidez ha perdido mucho dé
continuidad. La columna equivalente, sin embargo, s@
retuvo en el comentarnio hasta la edicion del Codigo de 1989,
como una ayuda de andlisis dénde la losa-viga para
diferentes niveles de pisos son analizados separadamente
para cargas de gravedad, especialmente cuando seusala
distribucion de momentos u olros procedimientos de calculo
manual para el analisis.

Mientras el concepto de la columna equivalente todavia
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— | h, <4ng
| 1
i
I -
. 1 &\\&\;\? T
/| by
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i :I
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ot , A4 :
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i I | -
Erol

by+2h, < b +8Bhy

Figura 3.6 Criterios para la determinacion de la seccidn transversal de los elementos torsionales.

se reconoce por R13.7.5, los detalles del procedimiento
contenidos en ! comentario desde la edicion ‘83 para
zalcular Ia rigidez de la columna equivalente, K, se eliming
de R13.7.5 del Cédigo '95.

Los ejemplos 5.2.1 y 5.2 2 utilizan al cencepto de la columna
squivalente con la distnbucion del momento para el analisis
por carga de gravedad.

El concepto de la columna equivalente modifica la rigidez
de la columna para tomar en cuenta la flexibilidad torsional
de la conexion losa-columna lo cual reduce su eficiencia
para la transmision de momentos.

La columna gquivalenta consiste da columnas reales sobra
y debajo de la losa-viga, mas elemenios torsionales
‘agregados” a cada lado de la columna y que se extiende
hasta los ejes de los panelas adyacenias y como se muestra
an la figura 3.2.

Note gue para un pdrtico exterior, el elemento torsional
agregado estd en un sélo lado. La presencia de vigas
paralelas también intluird en la rigidez de la columna
aquivalente.

La rigidez a flexion de la columna equivalente K, es dado
an términos de su inversa, o flexibilidad, como sigue:

L B

Kee EKe XK,
Para propdsitos de cdlculo, el disefador puede preferir que
la axpresion anterior se dé directarmente en términos de

las rigideces como sigue:
Kar = EKg x LK,
T

Las rigideces de las columnas reales, K y elementos
torsionales, K, deben cumplir con la seccion 13.7.4y 13.7.5
del Codige ACIL.

Después de que los valores de K_ y K, son determinados,
se calcula la rigidez de la columna equivalente K. Usando
la figura 3.2 para la ilustracion del procedimiento, sa tiene:
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(2) Patrén de carga para el momento de disefio positivo
Kag = (Ker+Kep) (Kia +Kia) en el tramo AB*
Ket+ Kep +Kia +Kra
Donde: ™ i i i
K. Rigidez a flexion en la superficie de la columna inferior a3t wey w34
que conforma la conexién, A

K.p: Rigidez a flexion en la base de la columna superior
que conforma la conexion.

K Rigidez torsional de cada elemento torsional, uno en
cada lado de la columna, incrementado debido a la
viga paralela (si la hubiera). (3) Patrdn de carga para el momento de disefio positivo

en el tramo BC*

L P O

- Disposicién de la carga viva (R13.7.6)

En el caso usual donde el patrén exacto de la carga no es
conocido, los maximos momentos factorizados se
desarrollan con las condiciones de carga mostrados en la
tigura 3,7 para los tres tramos del pértico parcial y se |
describe como sigus: I

|

oy Fdwy

T T

al Cuando |a carga viva de servicio no excede tres
cuanos de la carga muerta da semvicio, solo al palran
I } con la carga viva facte I en {4)  Putron d
1 0s rames necesita ser analizade para Ios en el ag
momentos factenzados negalivos y positivos

carga para el momento de diseno ragalivo
A"

de carga mostrados neces
5 para determinar todos los momentos
faclorzados en ios elementos de la losa-viga. Los
patrones de carga (2) hasta la (5) consideranlacarga
viva faciorizada parcial para determinar los momentos
factorizados. Sin embargo, con la carga viva parcial,
las momentos factorizados no pueden tomarse
manores de agquellos que ocurren con la carga viva (5) Palron de carga para sl momento de disenc negalivo
lactonzada tolal en todos los tramos; por 1o tanto ol an el apoya B°

patron de carga (1) necesita sar incluido en el analisis:

silan ser

Para los sisternas de losas con vigas, las cargas apoyadas
directamente por las vigas (como el peso del alma de la
viga o un muro apoyado directamente por las vigas) puede
sar inconveniante incluir en el analisis del portico para la
carga dela losa, wy + wy. Un analisis adicional del portico

puade reguerirse con la seccion de la viga disefada para e B -
llevar estas cargas ademas de la porcién de los momentos
de la losa asignada a las vigas. Figura 3.7 Andlisis del portico parcial para la carga vertical

. Momentos factorizados (R13.7.7)

(1) Pauron do carga par epyromento dodisonoentodos 4 distribucin de momentos probablemento os of método
*: de calculo manual mas conveniente para analizar porticos
parciales que involucran varios tramos continuos con los
e PR g extremos lejanos de las columnas superiores e inferiores
fijos. Los mecanismos del método no se describirdan aqui,
— salvo una discusién breve de los siguientes dos puntos:
J T O O L L LT (1) el uso del concepto de la columna equivalente para
A € E detetminar los factores de distribucién en la conexion y (2)
1 el procedimiento apropiado para distribuir el momento de
la columna equivalente obtenido an el andlisis del pértico
L — -~ de las columnas reales sobre y debajo de la conexién losa-

viga.
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del pértico con los factores de rigidez K mostrados
cada elemento que conforma la conexion se muestra
= figura 3.8.

expresiones que se dan debajo para los factores de

ion del momento DF en la conexion, usan la rigidez

‘a columna equivalente, K. . Estos factores de
100 son usados directamente an el procedimiento

a@stribucion de momentos:

de la columna equivalenie,

_[lK:l'chbJ{K! 'KLJ
BET Ker tKBen 1Ky 1 Ky

Facior ge distribucion de la losa-viga,

Kk
1
DE tramip 2 ) = T
pr-irsmaie= Koy +Kpa +Kge

CFramn #- 3) = 7 3
Kg1=Kng -Keoe
= =100 cle disiribucion de fa columins #ewiealonio fmomanto
==nilancsado de la losa-viga)
CF Ko
Kot +¥pe +K

= momento desbalanceado daterminadae parg ia columr
scuvalente mediante |as eraciones da distribucion e
—omento se distnbuyen a las columnas reales scbre y
o030 defa losa-viga en proporcion a las rigideces de (as
olumnas reales en la congxion

Refinéndose a la higura 3.8

K=kE /L h L4 ‘“ﬁ\\}
A

Figura 3.8 Factores de distribucion de momentos DF

163 Am

Porcién del momento desbatanceado en la columna

- _Kecb
Ko +Ket

Porcion del momento desbalanceado en la columna inferior

suparnor

Las columnas “reales” se disenan entonces para estos
momentos.

Momentos factorizados negativos (R13.7.7.1 -
R13.7.7.3)

Los momentos negativos factonzados para el disefio doben
tomarse en la cara de los apoyos rectilineos, pero no a
una distancia mayer que 0.1751, del centro de un apayo.
Este valor absoluto es un limite en los apoyos estrochos
largos para prevenir [a reduccidn indebida en el momanto
de disefnn. El slemento de apoyo se defing como una
- Jmna. capltel, mensula o mure. : ApOyOos no
eclanauares deben ralarse como apoyves cuadrados que
er la misma area de seccion iransversal Note que para
as caras de ias vigas ne
daclones de i cag de los

ie la =ercion orilic

locakzan

nagativo o para las «

el 0O 58 wO1a [0S

U _I'“.l:' 1 9

F Espaciales most poles |,::||.'; WIS HpRyes

Redistribucion de momentos (R13.7.7.4)

S0 un disefador debe escogor usar el Método del Porico
Equivalente para analizar un sistoma de losas que cumple
con las imitaciones del Método de Disene Directo, los
momeantes faclorizados pueden reducirse para que ol
momento estatico lotal factorizado (suma de los momentos
positivos y promedio de los momentos negativas) no
necesita exceder M calculado por la ecuacitn (13-3) del
Cadigo ACI Esta reduccion permisible se muestra en la
figura 3.9,

My +M
ul uz
Mg -|‘ 2 I‘Mu.'! no necesitan ser mayores que

Wy {Lz L% /8

Reduccion permisible para los momentos M ;. M, . y
( wylat?
[y
B
R L B
ud
(Mun' ‘ M;E lMugJ

Puesto que el Método del Portico Equivalente para el analisis
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no es un método aproximado, la redistribucion del momento
parmitida en la seccion 8.4 del ACI| puede usarse. El
agrietamiento excesivo puede producirse si estas
provisiones son imprudentemente aplicados. Se deja a
decision del disefador el culdado acerca de eso, si la
hubiera, y si es garantizada Ja redistribucion.

Momentos factorizados en las franjas de columna y
|as franjas centrales (R13.7.7.5)

Los momentos factorizados negativos y pasitivos pueden
distribuirse en franjas de columnas y en las dos medias
tranjas centrales de la losa-viga de acuerdo con 13.6.4,
13.6.5y 13.6.6, con tal de gue el requisito de 13.6.1.6 gsté
satistecho.

G2 —J (-]

| |

Figura 3.9 Momento estatico total de disefio para un tramo

Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
UJCM-ING.CIVIL
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is y Disefo de una Losa Armada en dos
iones apoyada sobre Vigas &

el Método del Partico Equivalente, se determinara
=omaeantos de disenc en las dos direcciones para el

de losa mostrado, para un piso intermedio de un w E
de concreto armado.
!
8
L I VR [T = | VB Tl T 17 = Vi [LRTER
o r— 2
|| il |
[ g g
I3 < g
« | e g
= - =
- > rd
| 4 |
D =- —1 VT 015050 B VI [IRETUE] ]_[ 'S S (551 E ) ]
3 2| Z| =
g 3 2 5
o = - 5
= = J 2
g 5 |
" |
= sy =
> ] - =
& vl URETTR] 1 v USR] ) VI WIS T
= = —
’ 7 g £l
2 2 2
= L 2
g3 & &
-
3|
P - S ' Rk — | VRIS (Rl VE [LRET k] ]
= P 603 943 605 okt 505 b
6725 6.50 6725
a @ @ ®

Altura de piso = 3.7 m

Dimensiones de las vigas de borde = 3570 cm?
Dimensiones de las vigas interiores = 35°50 cm¥®
Dimensiones de las columnas = 4545 cm?
Carga viva de servicio = 500 kg/m?

losa.

= 15.17 (viga de borde NS)
o = 19.35 (viga de borde EW)
u = 3.20 (viga interior NS)

o = 4.16 (viga interior EW)

f'. = 280 kg/cm? (Para todos los elementos), el concreto de
¢ g ) Puesto que todes poseen a > 2, la ecuacion (8-12) de la

o normal
r‘tdmo kg/em? seccion 9.5.3.3 del Cédigo AC! controlard el espesor
¥ minimao.
CALCULOS Y DISCUSIONES { 8 Ty
" Ta000

1. Disefo preliminar para el espesor de la losa h: Porlotanto: p-_ 36-9p

a) Control de la deflexidn:
Los términos para a son determinades en el ejermplo 5.1.1
Relacién de la rigidez a flexion de la viga y de la
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Donde:

_Luz lipre en la direceion larga

lI i
[ Luz libre en la direccion corta
6.05
4335
L, longitud de la luz libre en la direccion larga medida
cara a cara de las columnas

B -

- 133 = =123

L, =65-045-6.05m

f
605 08 144?090 llr
h= X —= = 13
3645 133 387 cm

= h=13.87cm

~ Usando 15 cm de espesor de la losa

Portico Equivalente Exterior, direccion _N-S'.Teles 1y4.
2. Elementos del pértico equivalente:

Se determina las constantes de d'islribugibn de momentos
y los coeficientes de los momentos de empotramiento para
los elementos del portico equivalente. El procedimiento de
distribucion de momentos sera usado para el analisis del
portico parcial para cargas verticales. El tactor da ngidez
K, factor de transporte COF y factores de momento de
empotramiento FEM para Ia losa-viga y los elamentos de
columna son determinados usando las tablas disponibles
o usando un método de analisis

a)  Unién losa-viga, rigidez a flexion en ambos extremos

Ksb:
oN1 _ 945 _ {09 - a1 cNz_ 945 _ 545
Ly s Ly 3475

Por interpolacion de |a tabla 1 tenemaos:
Kyp = Kppy = 4.23
Ecl
Asi. Ks»l;'-"‘-"?-"1_("‘!.—“:r
Donde:
I, es el momento de inercia de la seccion losa-viga,

mosirada en la figura 5.2a
Iy, =2305128.11 cm?

E.; = 15000 fzg0 = 25090801 kglcm?

4.23'230512811° 25099801
Kgp=— "
500 10

= Ky, = 48948 t-m

=4894809t-m

Factor de transporte COF = 0.513, por interpolacién de la
tabla 1.

Momento de empotramiento FEM = 0.0851 Wy Ly 1%, .
interpolacion de la tabia 1.

oo L= 31?} grm
! [
i [}
L beas em g panet
Figura 5.2a Seccidn transversal de la losa-viga
b) Elementos de columna, ngidez a flexion K.

Para columnas interiores.

Retinéndosa a la labla 2,1,-50-7.5=42.5cm,1, =15/2=7.5
H=37m=370cm, H,=370-425-7.5=320cm, 1/,
5.67, HH_=1.16

Asi:

Kag = 6.80, Kpg = 4.98 por Interpolacion

¢t ast 4
Donde: 1 = 15 :-1—2—=34T?TB?5 cm

m

c |

Kt - B.RO
ct Le

_ 6.B0°28099B01°341718.75

i 2 - 1576327 1—-m
370"10°

=3 K = 15763 -m

Kep =498 Ec le.

Le

KSR 200035.01 :41””3 =1154428 t-m
aro*10

= Kep = 11544 t-m

. Para columnas exteriores:

Refinéndose a latabla 2, E:?O-?.S:GE.Ecm,IbﬂSfE: 7.5cm,
H=37m=370cm, H.=370-625-75=300¢cm ll,=
8.33, HH,. =123

Asi

Kap = 8.68, Kga = 5.27 por interpolacion.

Key-8.68 Ecle
Le
Ket = B.68 * 250895 .01 5341?!8.?5 RS
37010

ROBERTO MORALES MORALES
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Kq = 20121 t-m

Eg!
=527 =&
Le
527°25099801° 34171875
370°10°
Kep = 12217 tm

= 1221653 1=m

Elementos torsionales, rigidez lorsional K.

9E.C
Ky= —
c2
Lg['l——J

; C=Z[1—0.53$]{’Z_YJ

167 e

Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA

- 45cmyl,=3475m=347.5cm UJCM-ING.CIVIL
- Para columnas interiores
C es tomado como el mayor valor calculade con la
@rsda de la ecuacion anterior, para el elemento torsional
meostrado en la figura 5.2b
X1=35cm X2=15cm X1 =35cm X2=15cm
¥1=35¢cm ¥2=105¢cm ¥1=50cm Y2 =35cm

| C1=185077.08cm’ €2 = 107493.75 cm’®

¥C = 185077.08 + 107493.75 = 262570.83 cm”

C1=399452.08 cm’

C2=28743.75¢cm’

YC - 399452.08 + 2x28743.75 = 456939.58 cm’

105 cm (b +2he = baBhy)

n

hy=15cm

Mw =35 cm

Figura 5.2b Elemento torsional unida a la columna interior

9°250998.01° 456939.58

a 3

> i] ~1p%
3475

% K =45030 t-m

Ky
3475'[1

Instituto de a Construccién y Gerencia, ICG
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Para columnas exteriores:

Donde C es tomado como el mayor valor calculado con 1a
ayuda de la ecuacion anterior, para el elemento torsional
mostrado en la figura 5.2¢.

X1=35cm X2 =15cm

X1 =35cm X2 =15¢cm

¥1=55¢cm Y2 =90 cm

¥1=70cm Y2 =55cm

C1=470910.42 cm” C2 = 90618.75cm’

C1 = 685285.42 cm’ C2 = 51243.75 cm’

3C = 685285.42 + 51243.75 = 736529.17 em*

3.C = 470910.42 + 90618.75 = 561529.17 cm’

55 om the S8y p
e

L |
\'\\\\\\ K\k\% -l-_!a,u:cm

- -
4

- b <55 cm

/ QN 2l
e e man ol

AS o

Figura 5.2¢ Elemento torsional unido a la columna exterior

K, 9°25099801°73652017 ) 0nny o

3
45 [

75°[1- 221 »
3475 [1 34?_5] 10

= K;=72583 t-m
d} Incremento de la rigidez torsional K,, debido a las
vigas paralelas:
Kyl
Kia= _tl_.&P_
5
Dande:

_ Momento de Inorcia de la seccién de la losa mostrada
en la figura 5.2d

Iy

3 3
o h ¥
jg=2 34757157 _g773438cm*
12 12
Momento de inercia de la seccion total L mostrada

en la figura 5.2d

Isb =

Iy, - 230512811 cmd

Para columnas interiores:
Kon = .4..5.5“' "230512811
a= 9773438
= Kig = 1062061 t-m

=106206146t-m

Para columnas exteriores:
Ric 72583 *2305128.11

s 97734.38
= Kg=1711917tm

=1711916661-m

via parala s |

Lz- 3475 em .

RN N AN AN

b= 35 cm I

Figura 5.2d Losa-viga en la direccion de andlisis

Rigidez de la columna equivalente (K..):

_ZKe " XKyg
#¢7 YK +EKia

Donde:

IK, es para los elementos torsionales que se encuentran
acada lado de la columna y IK, es para la columna superior |
@ inferior de la unién losa-viga de un piso intermedic.

Para columnas interiores:

g
L}

(15763 +11544)" (1062061)

9C ~ {15763+ 11544)+ (1062061) 202200 1=

= Kgo = 26623 t-m

ROBERTO MORALES MORALES
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Para columnas exteriores:

K

+-

Ke

~ (20121+12217)'(1711817)
BE T (20121+12217) + (1711917)
=3 Koy = 31738 t-m

= 3173846 t-m

) Factor de distribucion en la union losa-viga DF:
Mudo exterior:
48948

= — =0.607
48948 + 31738 2

DF

Nudo interior:

48948

F= = 0.393
48948 + 48948 4 26623

COF para la losa-viga = 0.513

i
[ERFE.] '25&2‘3 26623 31738

|48048 48948 [48048 25948 | 48048 45948

3. Andlisis del pdrtico parcial del podrtico
equivalente:

Se determina los maximos momentos positivos y negalivos
de la losa-viga usando el metodo de distribucion de

momentos.

Con una relacion de la carga viva de servicio y la carga
muerta.
Lo BU0
T 360
El pértico se analizara para cinco condiciones de carga
con patrones de carga y carga viva parcial como o permite
la seccion 13.7.6.3 del Codigo ACI (en pagina 161 ver la
flustracién de los cinco patrones de carga considerada)

3
138 > 3= 075

169 =&

a) Cargas factorizadas y momentos de empotramiento
Sea:
2400 2

=13295 kg/icm
65, 045 (Es el peso del
2 2 )

alma de la viga por metro, dividido por L;)

035°055"°

Carga muerta factorizada:
wp = 1.2 * (360 + 132.95) = 591.54 kg/m?

Carga viva factorizada:
w = 1.6 " (500) = 800 kg/m?

Luego: w,, =wp + w_ = 591.54 + 800.0 = 1391.54 kg/m?
= w, =138 Ym?

FEM debido a wg + w:
FEM = 0.0851°(1.39°3.475)"5% = 10.27 t-m

FEM debido a wp, + 3/dw:
FEM = 0.0851%(0.591+0.7570.8)"3.475°5?=8.80 t-m

FEM debido sdlo a wp:
FEM = 0.08517(0.59173.475)"5% = 4. 37 t-m

b} La distribuciéon del momento para las cinco
condiciones de carga se muestra en la tabla 5.2.1.
Los momentos de rotacion en sentido antihorario que
actuan en los extremos del elemento se consideran
como positivo. Los momentos positivos en las luces
se determinan mediante la siguiente ecuacion:

M, (Centro del tramo) = M, - (M, + M g)/2
Donde:;

M,: es el momento an el centro para una viga simple.
Cuando los momantos en los extramos no son iguales, el
maximo momento en el tramo no ocurre en &l centro, pero
su valor es cerca del centro del framo.

. Momento positivo en el tramo 1-2 para la carga (I):
+Mu = (1.54x3.475)5%8 - (4.86 + 13.34)2 = 7.62 t-m

Los siguientes valores del momento para las losas-vigas
so obtienen de la tabla 5.2.1. Note gque segun la seccién
13.7.6.3 del Codigo ACI los momentos de disefio no se
tomardn menores que los producidos con la carga viva
factorizada total en todos los tramos.

Maximo momento positivo en la luz extrema

= El mayor de 7.62 0 7.40 = 7.62 t-m

Maximo momento positive en la luz interior®
=Elmayorde 4410543=543tm

Maximo momento negativo en el apoyo del extremo
= El mayor de 4.86 0 4.70 = 4.86 t-m

Maximo momento negativo en el apoyo interior de la
luz exterior

= El mayor de 13.34 0 12.01 = 13.34 t-m

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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Maximo momento negativo en el apoye interior de la
luz intarior
= El mayor de 12.31 0 11.44 = 12.31 t-m

4. Momentos de disefio:
Los momentos factorizados positivos y negativos para el

sistema de losas en la direccion N-5 ejes 1 y 4 son
mostrados en la figura 5.2e. Los momentos negativos

Muda | | S

Tramo | 12 21 | 23

oF | osor | 03w | 03w

COF ‘| 0513 | _O.S_‘l?i | O._‘JIG 0&_13 0513 0513 J

(1) Todos los tramos cargados con la carga viva
factorizada total:

ey : . N
factorizados son tomados en las caras de los apoyos EEME VisSHUIL! Sk ”:“ FhE ] Ha] '";’
rectilineos pero a una distancia no mayor de 0.175l, del cou 0:_2 '3:’ oz u‘;z 3';“' ':‘n
centro de apoyos. 0.14 2z 014 014 022 014

. " o.or -0.04 Q.07 007 0.0 007
0.45/2 = 0,225 < 0.175"5 = 0.875 (se localiza en la cara de Bz 000 oo 0o o e
los apoyos). 0.01 -o.m 0.0 0.0v oo 0.0
x = 5 -10.42 1524 -12.886
* Este es el Gnico momento gobemado por el patrdn de Y ‘j’:: :b:; ':':: _‘ID; S ==
carga con la carga viva parcial, todos los otros momentos i T s g i | T Ty
maximos ocurren con la carga viva factorizada total en = -
todos los tramos. cartrai] L sl b
5. Momento factorizado total por tramo: (2) Primer y tercer tramo cargado con 3/4 de la carga
viva factorizada:
Los sisternas de losas dentro de las limitaciones de la
seccion 13.6.1 pueden tener los momentos resultantes FEM 983 083 | 810 510 | 983 883
reducidos en una proporcion tal que la suma numérica de com | o8 306 095 095 3,06 095
los momentos positives y el promedio de los momentos 081 0,30 0B o8 0.30 .8
negatives no necesitan exceder el valor del momento 022 Q.25 022 022 025 022
estatico total Mo dado por la ecuacién (13-3) del Cédigo a.10 -0.07 010 0.10 007 .10
ACH 003 009 003 0.03 0.03 o038
Se verificard las limitaciones de la seccion 13.6.1.6 parala ooy 2001 901 it o FL
rigidez relativa de las vigas en dos direcciones T LTSS | ARES 287 297 135 108
perpendiculares. oM | 726 4.16 418 416 416 7.28
M nag. 470 -5.39 ___?._1? -7.93 9.39 ~4.Th
- Para el panel interior: il 740 0.7 740
ald 151734752 _ o
as 12 T 418°50%2 (3) Tramo central cargado con 3/4 de la carga viva
1 : } factorizada:
]
2176 <50 . cccccccicnin.. OK! fom | 510 0 o8y .9.83 500 510
: coM p9s | -t1sA 066 095 =] 005
- Para el panel exterior: a1 &5 o P e ik
2 . 2 003 -1 04 noy <003 aoa 003
al'—z = 15173475 — 038 = 424 f.‘_-"__ 10 69 069 642 424
ap L2 19_35.5_02 : DM 267 1 R ' B8 i) 257
1 Mreg | 187 410 501 B0 (Rl 167
0.2<038<50 .. OK! M cenirail 261 543 zar |
Tabla 5.2.1 Distribucion de momentos para el pértico parcial (4) Primer tramo cargado con 3/4 de la carga viva
(Direccion N-S ejes 1y 4) factorizada y la union losa-viga asumido fijo en los
apoyos lejanos del tramo:
T™ T mr FEM t10 T T ETY 5ie 510
| | oM EEH -1.58 .83 -3 s 1 53 [
- | | 013 o ot 013 040 .33
i B | 3 — a -0.03 .04 603 003 0.0d .1.5)
\HJ x | £.24 642 1.9 0EE £43 -4.24
oM 257 <1.B% 1 B8 1E8 1 BE 257
M neg. 187 8,10 _é&l 8- 1 | Bid 187
M caniral Z.81 583 281
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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{5y Primer y segundo tramo cargado con 3/4 de la carga
viva laclorizada:

- Momento de transporte COM
Es el producto negativo del tactor de distribucion, factor de

[ Fem [ o83 ErD 983 083 510 510
Tcow | ooe | -aos “pes | ooo 158 | opws transporte y &l momento desbalanceado en el nudo, llevado
042 o.00 o3z 042 030 oy del extremo opuesto del tramo.
0.06 o113 003 0.06 010 003 |
063 002 003 0.03 om 003 | " Momento distribuido DM
001 a0t 0.0 001 0.01 a0 | Es el producto negativo del factor de distribucién y el
x| ww 13.08 1039 829 651 | -5 | momento desbalanceado en el nudo.
oM &.29 105 108 109 109 | 275 |
M neg. 407 2.0t 11.44 -8.20 s ! -1.78
M contral 640 462 2 80
1| 2| 3| 4

Wu=1.54x3.475=5.35 ¥m

lillllllllllllllIHHHHHHHL
L — 5.0m -—re 50m ‘-l-"—- 5.0m -

Momentos en el portico (t-m)

N N N

o 4

Conantes en al pdetico (t)

11.68 13.38 15.08

Momentos de Diseno (I-m)

10.09
944 244 e
2 43 243
M (- } I | ‘ . [ | : i1
M {+) | ‘ | ‘ ‘ |
[N
543° .
789
Figura 5.2e Momentos de diserio positivos y negativos para la losa-viga
(Todos los tramos cargados con Ia carga viva factorizada total, excepto para el tramo central)
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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Todas las limitaciones de la seccién 13.6.1 estan
satisfechas y pueden aplicarse las provisiones de |a seccion
13.7.7.4

2
Mo-_"!'_ULBQLn

154°3.475°455°
8
= Mg=13.85tm

Mg =1385t-m

Luz extrema:

4 j
i (2 3+2| 0.09)

7.6 =1388t-m

Luz interior:

(H44«0a)
2

543+ =1487 t-m

Para llustrar el procedimiento apropiado, los momentos
factorizados en la luz interior pueden reducirse como sigue:
13.88

‘—'m? — 09‘3

Reduccion permisible
Momento negativo de disefio ajustado =9.44°0.83 = 8.78 t-m
Mormeanto positivo de disefio ajustade =5,43°0.93 = 5.05 t-m

Mg = 13.85 t-m

6. Distribucién de los momentos de disefo a través
de la franja losa-viga.

Los momentos factorizados positives y negativos en las
secciones criticas pueden distribuirse a la franja de
columna, viga y a las dos medias franjas centrales de la
losa-viga segun las proporciones especificadas en 13.6 4,
13.6.5y 13.6.86, si los requerimientos de la seccion 13.6.1.6
a5 satisfecho.

a) Puesto que las rigideces relativas de las vigas estan
entre 0.2 y 5.0 (ver paso N° 5), los momantos pueden
distribuirse a través de la losa-viga como se especifica
en la seccion 13.6.4, 1365y 13.6 6.

b) Distribucion de los momentos factorizados en la

C =736520.17 cm? (Verla figura 5.2c)

De la tabla 4-1.1 (Momentos en la franja de columna
porcentaje del momento total en la seccion criica).

Los momentos factorizados en las franjas de columna
franjas centrales se resumen como sigue: i

Frarg de columng
Momar
{-m} * gem)' laviga grm|  kosa (bm)
Liir metnerna
Hegaive ES
Saar 243 T3 ¥ 150 oIT
Positive ] & &0 443 078
Megatvo ntenor] 10049 866 | 666 5066 1.00
Luz interor
Negatwo Bas % | 823 530 [
Pogilra ! 543 e | ass i | as I 185

Pértico Equivalente Interior, direccion N-S, ejes 2y
Elementos del portico equivalente:

a)  Unién losa-viga, rigidez a flexion en ambos extre

Kep!

ent _ 045

=009 =0

ty2  DAS
e = —— =007
Ly 5 L2 6.

5

Por interpolacion de la tabla 1, tenemos:

Kyp = Kpy = 4.13

Eg Ish

; Kep = =6 8b

Asi, sh )

Donde:

Iy, ©s el momenta de inercia de la seccién Iosn-vtgu.1
mostrada en la figura 5.2f

lyp= 988032.58 cm*

E.y= 15000 [pgp =25099801 kg/cm?

_ 413°088032.58 ‘25099801

500 o5 = 2084321-m
"1

Ksh

saccién critica: ey Ksb = 20484 t-m
Lz _ 65 _ La _ Factor de transporte COF = 0.507, por interpolacién de la
L 130 T 1,30 tabla 4-2.1.
i .65 La Momenio de empotramiento FEM = 0.0843W, Ly L‘E; , por
ap=—t = 1517" == =1872 _, o= =1972 .
L2 5 Ly interpolacion de la tabla 1.
C
Pr= 1
s Ly = 650 em
73652917 — 9
B = ggzeizs - 20 = =201 T | I
; db=235cm b |
Donde: e ~°
3 L
1 = % - 1828125 cm?
Figura 5.2f Seccion transversal de la Josa-viga
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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-1l Elementos de columna, rigidez a flexion K.
De! andlisis anterior tenemos:

- Para columnas interiores:

Ky =15763tm  y Ky =11544tm

- Para columnas exteriores:

Key = 20121 tm y  Kg=12217 tm

c) Elementos torsionales, rigidez torsional Ky

R

c2 2
L?[“E;]

+ Para columnas interiores:
€2 = 45cm, L, = 6.5 m = 650 cm y C = 456939.58
cm

;372D UABR .01 4568309.58

3
‘ 45 ,..5
650 [1 ssu] 10

K, =1969392 t-m

= K,=196894 t-m
Para columnas exteriores:

cy=45¢cm, Ly =6.5m=650cmyC = 736529.17 cm?

K= 9°250998.01"736529.17

.. ]3 108
650

=374412 t-m

550'{1

= K =31744 tm

d} Incremento de la rigidez torsional Kla debido a las
vigas paralelas:
Kyl
Kia= 2t osh
Is
Donde:
= Momento de inercia de la seccion de la losa mostrada
en la figura 5.2g

_Lah? 650158

Tz Tz

I, = Momento de inercia de la seccién total T mostrada
en ia figura 5.2g

i = 1828125 cm*

Iy, = 988032.58 cm*

Fara columnas interiores:

173 1
= K= 106439 t-m
¥ Para columnas exteriores:
s ROOIEND i R G e
1828125
= Kg=171564 tm
e Ly B5bem
RaSSSSSENSS R 15
1 135 t
1 T 7 |—L35 cm :
I fela — | |
gpanel rRIRE L" - gpanal

Figura 5.2g Losa-viga en la direccion de analisis

e) Rigidez de la columna equivalente (K_.):

Koo LKo" XKig
e }: Kc + XK 1a

Donde:

YK, @s para dos elemantos lorsionales uno en cada lado
de la columna y XK_ es para la columna superior e inferior
de la union losa-viga de un piso intermedio.

Para columnas interiores:

K _(11544+15763)" (2"106438)
BC 7 (11544 1 15763)+ (2°106439)
= Kge =242021tm

=2420243 t-m

Para columnas exleriores:

19694 " 988032.58
Kig = ~issa1ag = 10643864 (-m
Ke
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

W 174

{12217 +20121)7 (27171564 )
8¢ " 12217 +20121) +(27171564)
= Ky =29553t-m

= 2955280 t—-m

f)  Factor de distribucion en la unién losa-viga DF:
. Nudo exterior:

20484

= = {409
20484 + 28553 040

DF

= MNuda interior:
20484

COF para la losa-viga = 0.507

e
29550 s 2400 2333

ik Tahe | R aodat | Jness ETTT)

L 1

Andlisis del pértico parcial del pértico equivalente:

Se determina los maximos momentos positivos y negativos
de la losa-viga usando el método de distribucion de

momentos.

Con una relacion de la carga viva de servicio y la carga

muerta.

L 500 3
—— =k — =0.
D = 360 39 > 3 75

El portico se analizard para cinco condiciones de carga
con patrones de carga y carga viva parcial como lo permite
la seccién 13.7.6.3 dal Cédigo ACI (ver la figura 3.4 del
capitulo IV para una ilustracion de los cinco patrones de

carga considerada).

a) Cargas factorizadas y momentos de empotramiento

Sea:
2400
0357035 " ——
035 55
de la viga por metro, dividido por L)
Carga muerta factorizada:
wp = 1.27(360 + 45.23) = 486.27 kg/m*

Carga viva factorizada:
w,_ = 1.67(500) = 8OO kg/m?

Luego: W, = Wp + W, = 486.27 + B0O = 1286.27 kg/m?
= w, = 1.28 Vm?

FEM debido a wpy + Wi :
FEM = 0.0843° (1.28%6.5)"5% = 17.534 t-m

FEM debido a wp, + 3/dw:
FEM = 0.08437(0.486+0.7570.8)'6.5"5°=14 87 t-m

= 45.23kgicm2 (Es @l peso del aima

FEM debido s6lo a wyy;

FEM = 0.0843%(0.567°6.5)"5% = 6.66 t-m

b) La distribucion del momento para las cinec
condiciones de carga se muestra en la tabla 5.2.1.
Los momentos de rotacidn en sentido antihorario q
actuan en los extremos del elemento se consid
como positivo. Los momentos positivos en las luc
se determinan mediante la siguienta ecuacion:

M, (Centro del tramo) = M, - (M +Mygl2
Donde:
M,: es el momanto en el centro para una viga sirnple.i

Cuando los momentos en los extremos no son iguales,
maximo momento en &l tramo no ocurre en el centro,
su valor es cerca del centro del tramo.

Momento positive en el framo 1-2 para la carga (1)
+M,, = (1.2876.5)5%/8 - (11.96 + 22.08)/2 = 11.82 t-m

Los siguientes valores del momento para las losas-
vigas se obtienen de la tabla 5.2.2. Note que segun
la seccion 13.7.6.3 los momentos de diseno no se
tomaran menores que los producidos con la carga
viva factorizada total en todos los lramos.

Maximo momento positivo en la luz extrema
= El mayor de 11.82 0 10.99 = 11.82 t-m
- Maximo momento positivo en la luz interior®
= El mayor de 8.62 0 9.28 = 9.28 t-m
- Maximo momento negativo en el apoyo del extreme
= El mayor de 1196 0 11.12 = 11.96 t-m
Maximo momento negativo en el apoyo interior de la
luz exterior
= El mayor de 22.08 0 19.18 = 22.08 t-m
Maximo momento negative en el apoyo interior de la
luz interior
= El mayor de 20.22 0 18.28 = 2022 t-m

Momentos de disefio:

Los momentos factorizados positivos y negativos para el
sistema de losas en la direccion N-S ejes 2 y 3 son
mostrados en la figura 5.2h. Los momentos negativos
tactorizados son tomados en las caras de los apoyos
rectilineos pero a una distancia no mayer de 0.175L, del
centro de apoyos.

0.45/2 = 0.225 « 0.175"5 = 0.8B75 (se localiza en la cara de
los apoyos).

* Este es el unico momento gobernado por el patron de
carga ¢on la carga viva parcial, todos los olros momentos
maximos ocurren con la carga viva factorizada total en
{odos los tramos.

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CANG.CIVIL
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Momento factorizado total por tramo:

175 BN

(2) Primer y tercer tramo cargado con 3/4 de la carga viva

factorizada:
Los sistemas de losas dentro de las limitaciones de la ) ]
s=ccion 13.6.1 pueden tener los momentos resultantes EIETE R 7.8 16.44 | -16.44
==ducidos en una proporcion tal gue la suma numérica de coM | 137 341 .57 1.37 141 137
ios momentos positivos y el promedio de los momentos 0.76 .28 078 0.76 028 076
megativos no necesitan exceder el valor del momento 2.47 018 a7 0.7 0.18 BT
=statico total M, dadeo por la ecuacion (13-3) del Cédigo 0.08 e 0.05 0.0s o.03 0-06
ACH. 001 oot 0.01 om 0.01 001
b3 1881 | 2034 5,44 54 20.24 -18.81
Sz verificard las limitaciones de la seccion 13.6.1.6 para la oM™ | 763 | aes | ass -4.68 58 7.69
ngidez relativa de las vigas en dos direcciones Moeg,) 3112 | isiee ] 10u2 cl I ) s il
perpendiculares. e 146 10.99
Para el panal interior: (3) Tramo central cargado con 3/4 de la carga viva
2 factorizada:
aily _320°65% .
ap LE' 416750 2 FEM- TRl | 1@ 16.44 1644 781 -7.81
| COM =1.37 -1.62 .37 -1.37 162 1.97
02<1.30<50 .. OK! 0.04 .28 004 0.04 026 -0.04
0od -0.01 0.04 004 LR H 0.04
Para el panel exterior. 1 | 843 | B4 | ez | s 914 | 643
2 > oM | 263 2.72 2 272 212 263
aly _ 320°65° ~0.28 Mneg | 380 | -1187 | 1510 1510 a7 | 380
ap LE 1935°50%2 Meentall 374 9z | am
(4) Primer tramo cargado con 3/4 de la carga viva
02<028<50 ..o OKI factorizada y la unién losa-viga asumido fijo en los
apoyos lejanos del tramo:
Tabla 5,2.2 Distribucion de momentos para el portico parcial SEER
(Direccién N-S ejes 2y 3) FEM 1644 | -18.44 781 -7.81
com 1.a7 341 1ar
0.54 -0.28 054
0.05 on 0.05
.~ N .02 -0.01 0.0z
ot A 3 0 E 5 1842 | 2028 | 781
om” | 753 | ae 301
Mnog | 1083 | -1635 [i1.72 -5.83
- M central 1076 280
[ Mo : 2 L 3 (5) Primer y segundo tramo cargado con 3/4 de la carga
L - 21 24 ) 34 2 viva factorizada:
| OF 0408 0914 [=3- 10 ] 0,314 034 04068
| coF | os? | eso7r | ose? | o507 6.507 0.507 FEM | 1644 | 1644 | 1644 | -1644 781 | 781
com | o©oo 341 137 0.00 162- | 137
(1) Todos los tramos cargados con la carga viva 03z 0.00 026 oan 028 | 026
factorizada total: oot | 007 | 00 0.04 005 | 001
0.01 0.01 -0.02 0.01 o000 | D02
Y | 682 | 1998 | 1753 | 606 | 920 | 672
- oM | esm 0.758 0.75 215 215 | 278
FEM 19.45 15.45 15.45 -19.45 1945 -1845 v oo e
i ~ o F = == o | Mneg. | 994 | 1918 | 1828 | -13m | 1138 | 397
0.64 0 0,64 0.64 [} o6 M Cernri}j2:02 5.2 992
8 [+] 013 -0.10 0.0 0,13 il [s]
R s ok N it e Momento de transporte COM
L A Es el producto negativo del factor de distribucion, factor de
o | ez | 1& e Er e PE™) transporte y el momento desbalanceado en el nudo, llevado
Mg, [11.96 =i | iz ey 208 | 180 del extremo opuesto del tramo.
M
Em; 1 i nw **  Momento distribuido DM:

Es el producto negativo del factor de distribucién y el
momento desbalanceado en el nudo.

instituto de la Construccién y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL
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Figura 5.2h Momentos de disefio positivos y negatives para la losa-viga
(Todos los tramos cargados con la carga viva factorizada total, excepto para el tramo central)

1 2 3 4
Wu=1.42x6.5=9.23 ym

OISR LI ELE S B T 0] 0]

-— 50 m- — ———————50m -

- 50m

Momenlos en ef portico (1-m)

A m Ah\ )

Cortantes en el partico (1)

21.05

Vit t(*:ﬂ”r‘rn-m wﬁm e

25.10 2308 2105

2510

Momentos de Disefio (t-m)

1528 567
) /(ﬂh\ il

M (+) |

12.04 9" 'IZ 04
Luz interior:
(1526 ;15.25)

Todas las limitaciones de la seccidon 13.6.1 estan
satisfechas y pueden aplicarse las provisiones de la seccién

13.7.74 9.28 =2454t-m

2 Para ilustrar el procedimiento apropiado, los momentos
Mg = i'ﬂ‘a?J factorizados en la luz interior pueden reducirse como sigue:
Cg R 2 2289
14 o % i e — —
Mg ;_,,_,_2 8 : 4.55 = 2389 t-m Reduccién permisible = 2454 097

= M_=2389t-

= Mo m Momenito negativo de disefio ajustado = 15.26°0.97 = 14.80 tm

Loz exirama:: < Momento positivo de disefio ajustado = 9.28°0.97 = 9.00 t-m
M, = 23.89 t-m

1182 =

(7.46 1—216.6? - 2389 t—m

ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia

Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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I-Mbuciﬁn de los momentos de disefio a través de la
fanja losa-viga:

k=s momentas factorizados positivos y negativos en las
s=cciones criticas pueden distribuirse a la franja de
estumna, viga y a las dos medias franjas centrales de la
I=s=-viga sequn las proporciones especificadas en 13.6.4,
F36.5y 13.6.6, sl los requerimientos de la seccion 13.6.1.6
&= satistecho.

® Puesto que las rigideces relativas de las vigas estan
entre 0.2 y 5.0 (ver paso N? 5), los momentos pueden
distribuirse a través de la losa-viga como se especifica
en la seccion 13.6.4, 13.6.5y 13.6.6.

g Distribucién de los momentos factorizadas en la
seccion critica:

La 65 Lo
e 7T 130 —& 130
L 5 =¥
L2 55085 L2 _
a2 =320 22 = 416 - a2 =418
C
P = TS
73652917
= Pi= 2 1828125 =201 B =2.01
Donde:
650"15° 4
lg= T=132312.5 cm

C =736529.17 cm? (Ver la figura 5.2c)

De la tabia 4-1.1 (Momentos en la franja de columna como
porcentaje del momento total en la seccion critica).

Los momentos factorizados en las franjas de columna y
franjas centrales se resumen como Sigue:

Momerto ij"_d_e_tu'_" o _‘_.— Momamo on las
{ehon mading fr
" M ra{Momento en la] e
frm) % o s o) eern trmy | Senirabes (mf
s L.
.EWI?._B 7.46 73| 545 483 o8z 20
Poshivo 12oe | 66| 7o 676 110 .00
hegmel  wmer  |es| 1100 938 165 567
T
| Warior
Negaswe| 1526 66 | 1007 856 151 518
Fositie az8 66 | 612 6.20 0.92 318 |

Pértico Equivalente Exterior, direccién E-W, ejes Ay D.
a)  Unidn losa-viga, rigidez a flexion en ambos extremos
Ksp!
cN1 _ 045
Ly 65

N2 . 045 547

=0.069 = 0.07 L =0,
Ly 2725

For interpolacion de la tabla 4-2.1 del capitulo |V, tenemos:
KNF = KFN =422

Asi,  Ksp-422 ELlsd

Donde:
[sb: es el momenlto de inercia de la seccidn losa-viga
Iy =2165033.84 cm? vy

E.e = 15000 /gy = 250998.01 kg/cm?

= 4227 216503384 ° 25099801 _
650105
= Ky, = 35280 t-m

Ksb 35280.45 1-m

Factor de transporte COF = 0.512, por interpolacion de la
tabla 4-2.1.

Momento de empotramiento FEM = 0.0849 wuLzL,e por
interpolacion de la tabla 4-2.1.

Pedidos a: pat_pv_pca_11
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA

UJCM-ING.CIVIL
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Analizando de manera similar a los pasos anteriores tenemaos:

1 2 3 4
Wu=1 59x2 725=4 33 Um

OO TTTTTT T II L

- —50m— — 5.0 m- - 50m -

Momentos en ef pértico (I-m)

1B\m Wm0

N NN
N[V

Tt

10.22 1022

Cortantes en el portico (1)

1252 14.08 15 84
VO Wﬁ_“ \L“\% w

Momentos de Diseno (-m)

14 60 14.60
13 .44 13
5T &7
wﬂ\ | A

022 r.are 1022

Los momentos factorizados en las franjas de columna y

. R Pértico Equivalente Interior, direccién E-W, ejes By C.
franjas centrales se resumen COMO sigue: a)  Unién losa-viga, rigidez a flexion en ambos extremos
Kb
. oyt 045 cyz _ D45
o Nl =0.069 = 0.07 &= —— =009
Wamerin Es e o i des L1 6.5 Lo 5
da el | sl  medas franja B A
irmh | | M [ vran (r | o (| CENTReS cmr” Por interpolacion de la tabla 4-2.1 del capitulo IV, tenemos:
[ Knp = Kyp = 4.1
T Negaive ; E.l
e e VUL o
Ll & 1 =i 1
m‘.m,......l g | m | ne Wy m | zm Donde:
e i Ig, ¢ s el momente de inercia de la seccion losa-viga
_ Wegatwvo 1344 B2 | e 237 18 242
powwve | w7 |m| s | sm | ow B I, = 923807.46 cm?y E_ =15000 280 =250898.01 kgiem?
v 48° 01
Kep = 4117 923807 46 5250995 1486156 t-m
65010
= Kgp = 14662 t-m
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
Patricia A.C-ING.(TVIL
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Factor de transporte COF = 0,506, por interpolacion de la
labla 4-2.1.

Momento de empotramiento FEM = 0.0842wy Lo L% |, por
interpolacion de la tabla 4-2.1.

Analizando de manera similar a los pasos anteriores
tenemos:
1 2 3 4
W= 1, 44x5 0=7.20 U'm

Momentos en el pértico {t-m)
28.58
28.27

Eh?.n
M (+)

T

Momentos de Disefio {t-m)

213

- /(ﬂ\/fﬂh\ Wi

M (+)

| 1
|sna o ..”.

Los momentos factorizados en las franjas de columna y
franjas centrales se resumen come sigue:

urbiolicadiatic enias
phiiios I | oat 1 Puestogue a,bly/lL, > 1.01as vigas deben proporcionar
oo | * T s (v | e o) | Iemias una resistencia del 85% del momento en Ia franja de
' ' ey columna de acuerdo con la seccidn 13.6.5.1 del
Luz $urema Cadigo ACI.
NogiNe | 1306 | 82 w7 810 161 FES ;
ot PP e Taie | e 2 La porcién del momento rac_torlzado no resistida por
e e P T T~ T | la franja de columna, se asignara a las dos medias
T franjas centrales.
Magatve FAR L] L] 17.38 7T zE | am
Posivo | tzar | B2 ses | ew 148 | 218
Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
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Tabla 4-2-1 Constantes de redistribucion de momentos de la losa

S
N F

Esls i1 - Cp 17— b,

r

! I e Cez | j
l:ll_llr Tl—__| |
b ’

Egls CN1 FEMyp= X mypw i OF1

CN!FZ"'l — —‘i |‘_C!='-'r2

S (e

Knr = ¥ Ecsls/1
Cd
MOMENTO OF EMPOTRAMENTE PAFA h-a) « 0 2
Coafly Gty L Cue M
araf I as0d I anid I AR08 I w08
Gri=Cu i G =
000 & 00 .50 [FTER] st 0.0z8T GOXT omar 0.0z
0.00 & 00 050 00axy aotst [-L- 1 oo2ar 00427 0 O2PE
010 s 051 00847 o1 LL- 002851 08176 000214
0.1 L] 4.6 baz Q0260 0158 0.0300 F0255 00126 DT rs )
0¥ a8y 054 0087 LR 00031 [-X:r 10 028 e 188
o4 LR L5 0088z ames o.u3nd 0262 0.0124 ooa1re
o 400 (X% ] 00833 o015t O 02N oe7 nonzr o.0g22d
o 435 052 0 oes? 00158 o b DUFnd 00127 B.0033
oan 0 arr 054 0 08d0 ociet T ptan [ 0262 Do1% a0aer
a3 N [ Qasar o.0168 00324 O 0768 Q0125 QoA
0.40 551 058 B.0621 BT 60338 w.ozre 0,012 0.00156
0.00 400 050 0063 ¢.0151 oo287 0.0247 00127 000226 |
[-B1] &4 0.53 00863 0.0155 o.03m DorsT o028 ooOgT
(3 020 nos 0.58 00899 a o1en ET-tH 00267 002 o 0007
[+ ] L 0.s5 ooe2) 0.0&s filie s ) 00278 Loy nhoTsn
oaa W& 08 ooea agT o387 oazar noT C.ooter
o am 080 00831 00151 0.0287 oae? otz 0.0432 l
219 48 053 00888 [ 00302 00259 00129 000225
040 [ 3] 535 06 00801 00158 =% 0] ] noave 0n 0 DoE
030 B 080 [iX= 3 3. 17~ G037 Q0288 08131 [EceEg
0 &0 737 [ 00971t 0.01&8 0 0358 0 207 88128 0 001 %5
—1
Cri= 050k, Gy = 050
() v 400 CES 00833 IR 0.0287 0.0247 CLIED 5.0023
am 400 o8l 00833 00187 [ ]e-2 1) 0 H2aT o017 0023
a1 415 s ooasT 00155 o028 00254 00138 00025
10 .30 an a8y ooars oo Ve 0.0 oo 00023
0.30 aas 054 0 0500 ooz 0Oz DOXET Q0135 D003
a0 458 oed [-1- 2] ] oo188 nasie b azra a.0138 00023
0.00 400 050 00833 oo DOZET 0.0247 amz? 0.0023
o1 430 0.52 X orss 00301 00250 [+ 3 o0eE3
o 020 481 055 X o0Et 0.03t7 o3Iz D03 b3
@30 482 asr 0.0951 00187 [ Xk 0.0285 0023 D onze
BAG &3 asa 0.oem9 o017 00347 0.009 nards 00024
000 o0 0.50 o083 Do1s1 00242 nolar a0y 0.0023
0.10 443 (153 o 0881 LI 00305 00063 apm 0.0023
0.20 .20 4 B3 058 oow2 ooIE 00324 073 Qo142 [:BriFl ]
030 540 o050 0 Ogas ooar 0 a3E 0500 aoisy 00024
.40 293 62 01042 oamT 00T 00320 00158 D0ers
ooo 400 asy 00833 o051 00287 00747 G0z LR s ]
010 a4 o5 0.0884 oS 0.0308 00268 00135 0.004
0 & o2 a8 057 [k 2] o059 0.0336 0086 00148 00025
LR 5.a7 111 @ 10 Dotes 0030 G030 oSS LRkt
040 BET oEd4 01078 oM Lo3Tr 20338 00168 DACZE
G 7 201, Coy = A0ag
0.00 - 400 o8l 0.0833 o oo28T ooaar -1 tHo 000z |
000 400 084 00831 om0 o.uzaT 007 sanzr 00023 |
0w [ E1) a7 [:3.1) o.oRY? 50153 0.028 oaX fone Qo0s
020 456 0z 00794 D156 nazen 0023 2003 0.0013
0.00 400 [-X.%.) 00833 L I-1E 1] Loze7 0.0247 QHIT D.m]1
020 010 Ae 051 0 N 0.0154 Q.0081 20240 00114 00019
[ 511 053 00788 [ iE-) 00283 0.0228 0 QO .00
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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Tabla 4-2-7 Constantes de redistribucidn de momentos de las columnas. Para calcular k, y cba considerar t,/t; en lugar
de t,/1,. Se sugiere tomar g a 2/2

HHG 108 1.10 115 120 125 g 138 140 145 1.50
L/l

0.00 Kap 2420 4.40 460 450 500 520 540 5860 B0 6.00
Can 057 ) 0.73 0.80 087 0.95 1.63 110 147 1.25

0.20 L a1 482 495 530 565 602 640 87e T20 TEZ
Cag 058 062 068 074 0 B0 085 091 088 1.01 1.07

&0 Fan 438 479 5x SET 815 BES 7.8 T [LEF BG4
Cag 055 Lkt 0.ES 0.0 074 os 082 D87 081 094

] [P 444 LK1} 542 599 654 715 . 8.50 #23 1w
Can 055 0.58 063 0E7 070 .74 0.77 0 80 0.8 085

080 [ 445 501 553 618 585 7156 [T EF] wos 10.89
(_;” 054 058 061 [:7.7] a7 ot 072 aTs o0 X4’

100 [ 452 508 571 534 ™ 7eo 873 363 10 &0 [RE-
C, 054 057 08 062 065 0.67 0ee o7 073 074

120 K 455 516 582 654 732 817 9.08 10.07 1112 1225
Cap 0.53 0.56 059 081 083 0 6% 088 0 A 0.68 n8g

140 Kig 458 521 581 664 751 841 938 10.43 1157 12.78
Cu_ 053 0.55 0 54 061 081 063 064 .65 .06 .67

1 B0 Kan 460 526 399 673 766 a5 G964 1075 1155 1324
C& 053 0.55 0.57 0.58 0.60 081 062 063 064 085

180 L™ 4862 5.30 606 6 89 TAO B78 BET 103 12.28 13,65
Cap 052 0.55 0.55 0sa 059 060 061 06 082 063

200 [ a3 L 812 598 Ta2 [.1-2) 1008 1mar 1259 14,00
Caa a52 0.54 058 057 058 0.59 058 0.60 050 067

220 L 465 5.37 517 T 0S8 ao2 908 [T 1 ag 12 BS 1401
Can 0.52 0.54 .55 0.58 057 058 058 059 058 055

2.40 [ 466 540 677 712 CRL 920 10.39 1168 13.08 12 80
Cag 052 0.53 055 05 056 os7 Q57 0 58 58 n.s8

780 Kap 467 542 626 7.1 820 231 1053 1185 13.28 14 85
Cap 052 .53 0 54 0 55 058 056 L 057 (51 057

280 Kap 468 544 629 723 827 241 1066 1201 13.48.3 15,07
C 052 0.53 0.5 .55 0.55 0.55 056 @ 56 056 .58

300 (¥ 4 69 548 633 T#A B34 250 wrr 1233 13.65 15.28
Cai 0.52 .53 0.5¢ 0.54 0.55 0.55 053 ) 5% (1 55 0.55

3120 L7 470 548 636 TR 520 958 0BT 1228 1381 15.47
Cag 082 053 [ &3 0,54 0.54 0.54 054 L] 054 .54

320 L a7 S50 B35 1.37 Bag a8 W a7 TR 40 1395 1564
Cap 051 052 0.53 053 054 0.54 054 0.53 053 083

360 [P &N 581 B4 7.41 ast 9.2 11.05 1251 1400 15 60
Cup 051 052 053 053 053 053 053 063 053 0.52

3.e0 L 472 553 E43 T4 ass a8 113 1280 “a 1594
CM— 05 052 053 053 0.53 0.53 053 052 052 052

4.00 han 472 554 B45 TaT BED R "a 120 1432 16.08
Cs 05 052 052 053 053 052 0.52 052 0 52 LKAl

420 [ 4.72 555 AT i=0 a6 B.80 nar 1278 14432 1620
Cap 051 Q.52 62 & 62 a52 052 052 0.51 051 251

440 Kag 472 556 549 7.53 &858 295 1134 1286 14 52 1632
Can o.51 052 .52 G52 052 0.52 051 0.51 0.51 50

460 Wag 474 667 L33 755 an 299 1140 1283 14.61 1643
C# nsi 0582 052 052 0.52 082 0.51 51 .50 0 50

480 [P a7 5.58 653 758 BT5 10.03 1145 13.00 1459 16.53
Can 0 ?_i 057 0.52 0.52 0.52 0.51 0.51 0.5£ 0.50 .43

500 L) 478 558 R0 TED ETH 1007 1 &0 1107 1477 662
Cag 0.51 0.51 0.52 .52 051 051 051 0.50 045 0.49

B.00 [P 478 563 660 T bw B850 e 1n.7r2 1333 1590 1702
Cas 051 051 051 0.51 050 050 048 45 0 48 0AaT7

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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CAPITULO 17

FUERZAS CORTANTES DE FLUENCIA EN SISTEMAS
APORTICADOS DE CONCRETO ARMADO

17.1 Secciones criticas en sistemas 17.3 Criterios para evaluar la ductilidad
aporticados de entrepiso
W
T a) IGUALDAD DE DESPLAZAMIENTOS (5u = 5e)
A
4 Se considera que el desplazamiento maximo consider;
o comportamiento eldstico es igual al desplazamiento maximea
bajo comportamiento inelastico. "
SECCIONES GRITIGAS PARA CARGAS DE GRAVEDAD De la figura :
X 2 o Qo
* ¥ Q dy
] — 0
A b S Rp=m, (3) "
Si 5=— oA (VB Q
s —= (VA8 y o=—12 3
SECCIONES CRITICAS PARA CARGAS SISMICAS rQ (

+ = ‘}“
(2 o] R e

SREDUCIDAS

Envoivente usando fuerzas sismicas reduckias (codiga)

< ] S M
\‘_//l + | /1 o lll""l"lh :
: c N4
l e b/sm;N - o ¥ Be 8 |
‘ De la figura :
Envolvente usando fuerzas sismicas sin reducir
17.2 Modelo Eléstico - Plastico y Modelo Aosc = Aoamn
Elastico Asgn=Rounc
Se define; 8 12 (8, - 8N Qup - Q) =Qy (B - Ba)
Hequerimiento de ductilidad = Ur = 5” o -3 Qo 2 u By
¥ A de donde se obtiene :
Factor de reduccion por ductilidad = fip = Q
¢ Ap ='3'D-=y'2ur-1 (4)
Coeficiente Sismico Gltimo de piso u
a 2
(0]
T W De (4) : r =Y (5)
1=
donde: Q
SiQp <Q,; W= —ép— (6)
Q,, = Fuerza cortante ultima de entrepiso o
W = Peso concentrado del piso | y los desplazamientos ineldsticos maximos son:
Existen dos criterios simples para evaluar la ductilidad de By =K, Sy (7)
entrepiso
|
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccidn y Gerencia
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sonde : &, = - (B}

& = Rigidez lateral del entrepisa

Los cortantes de entrepiso, Qn. son fuerzas cortantes
siasticas, que pueden ser oblenidas de un andlisis espectral
considerando espectros de respuesta representativos de
ondas sismicas severas compatibles con la sismicidad y

ser espactros empiricos de diseno.

Sactt by a2 Pmax utl  *Falia

Dragrama Momente - Curvatura de una seccidn critica

M, Momento de agrietamiento
MY: Momento de fluencia
M Momento altimo
M, = M)r
) _ PACTUANTE _ %y
U, = Requerimiento de ductilidad = QELUENCIA @
Para cada seccién critica: Up = Ug
Q
V.| IR
!
|
Q, ,
| i |
I i |
- i 1
Sy [ LW &

Q,p:  Fuerza cortante elastica de piso.

Q, : Fuerza cortante ultima (de fluencia de piso).

6‘! : Desplazamiento de entrepiso elastico
(desplazamiento elastico maxima).

3, :  Desplazamiento de entrepiso de fluencia.

&, : Desplazamienio de entrepiso ultimo maximo

(desplazamiento inelastico maximo).

zondiciones locales de suelo. Dichos espectros pueden ser
2e ondas sismicas reales; o artificiales, igualmente pueden

183

DEFINICION DEL COEFICIENTE SISMICO ULTIMO DE PISO,
Cru.-

Oi
Cry = r!

2w @
[=r
Donde:
Q,, = Fuerza cortante ullima del entrepiso.
W, = Peso concentrado del piso j.

17.4 Expresiones para estimar la
capacidad ultima en flexion de
secciones de concreto armado

T_ ]

D

| |
| o—+ « -
s e

Esfuerzo de fluencia del acero
Resistencia del concreto
Momenta dltime en t-m

o
Wl

Si: a = cm?
f, = tiem?
I;. = metros
Nent
N

ﬁ Adimensional

a, = Area de acero en traccién por flexién
a,, = Aroa total de acero vertical del muro

Viga: M, = 0.9a i,’,d

‘N
: = pese o
Columna; M, =0.8al D +0.5ND [ oD fe J [

instituto de la Construccion y Gerencia, ICG
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N <0.4bDf,
M, = 0.8a 1D + 0.12

Muros:

bD2F, Sii N>0.4bDf,

M\‘l =a fYL +0.5a,f,L+ +05 NL

Mo considera el efecto de los porticos transversales.

17.5 Mecanismos de rétulas plasticas en

nudos

My

Moy

Momentos Nodales

My

Momentos Nodales de columna:

Myt +Myc = IMye

Momentos Nodales de viga:

M'Yv:[ 2 d M'M = EM'W

Si: IMIyC- > EM'W

- Las rétulas plasticas se forman en las secciones criticas

de vigas

Si: Mg < IMyy

17.6 Tipos de mecanismo de rétulas

plasticas

a) Viga Debil -Columna

—o- -

b) Viga Fuene -Columna

) Mixto
Reglamento del ACI-83

IM\ o 2 1.25My

Reglamento Peruano E.060 - Concreto Armado, ACI-89

EMIVC 2 1.4IM'yV
ACI-02: }.'Mvc > !.EXM“,U

17.7 Momentos nodales

o 5
I— —M.h ¥ ———
Mya 11 T
d NG 1
L T T 3
Sl Mye
. e x‘f
[R——. L o

o Tuya g
e

CYMm o, =IM, 4 + QL2
A A+ Q.ay
) M';B = (+)M:B +Qua,

17.8 Esfuerzo en columnas y muros

Una férmula aproximada para hallar el momento ultimo de

una columna es dada en la Norma AlJ.

M= 0.8ajly + 0.5 ND [1 -

Donde:
: Momento Gltimo
: Carga axial

[*]

pzg

bDf ¢

- Area de refuerzo axial en el lado de tension (la

cantidad asumida es igual en ambos lados)

f : Estuerzo de fluencia del refuerzo
8 - Profundidad total de la seccién
b : Ancho de la seccion

f'. : Resislencia del concreto

Esto es asumide en todas las columnas del primer piso,

Fuerte Debil los cuales colapsaran en su parle superior e inferior, El
ROBEATO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUEGUA
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esluerzo de flexién es calculado como sigue:

Qy =
o

Donde:
Q, : Estuerzo de flexién en la columna

M, Momento ultimo
f, - Altura libre

Una formula para hallar el esfuerzo de corte en una
columna es dada en la Norma AlJ

0.23 '
0.053 Pt 180 + 1
Q, = ( s °}42_?\;5w Cwy + 0.10g | bj

M
— + 0.12
apn ©

Donde, Si MA(QD) es menor que 1, estoesiguala 1 y si
M/(QD) es mayor que 3, esto es igual a 3.

Q, Esfuerzo Gitimo de corte

D . Profundidad de la columna

b : Ancho de la columna

l : 0.8D

P, . Proporcion del refuerzo a tension

Py Proporcién del refuerzo de corte

Oy . Esfuerzo de fluencia del refuerzo por corte
Oy : Estuerzo axial en la columna

Proporcion de la luz de corte

Una férmula aproximada para hallar los maximos
momentos de flexion en muros es dada en la Norma AlJ.

My =a fy Ly + 0.5 3, 5, Ly, + 0.5 NL,,

Donde:

M, : Maximo momento de flexion del muro

a; : Area lolal del refuerzo axial en el lado de tension
de la columna

f . Esfuerzo de fluencia del refuerzo axial en el lado

¥
de tensién de la columna

a, : Area de refuerzo del muro

Owy Estuerzo de fluencia del refuerzo vertical en el muro

L,, : Distancia entre los centroides del lado de tension
y comprasion de la columna

N : Carga axial del muro

Estuerzo lateral debido a la fluencia por flexién en la pante
inferior del muro, el cual se calcula como sigue;

Qpw = ‘:‘!
Donde: 0
hg : Altura al punto de inflexion del momento fiector
del muro

Una férmula para hallar el esfuerzo de corte en los muros
es dada en la Norma AlJ.

185

0.053 Ple®?3(180 + 1)
o
— ¥ 12
ao '

Donde, si M/{QD) as menor que 1, esto es igual a 1 y si M/
(QD) s mayor que 3, esto es igual a 3

+ 2_?.4&".;.-0*“ + 0.10; | be|

Q,, : Esfuerzo ultimo de corte
: Longitud del muro

be :Ancho de la seccion que es el resultado de dividir
el area de la seccion tipo L por D

D, : Profundidad de la columna

d : D-Dcf2

i : 7/8d

P : Proporcion del refuerzo tensor equivalente (%)

Pyt : Proporcion del refuerzo lateral de corle en caso de
que se considere el espasor del muro

O - Estuerzo de fluencia del refuerzo lateral del muro

(kg/cm?)

O, :Esluerzo axial promedio basado en el area total
(kgrem?)

e : Resistencia del concreto

M : Momento de la seccion critica

17.9 Método de redistribucion de
momentos para el calculo de la
capacidad ultima de sistemas
aporticados

1)  Momento Uitimo en secciones crilicas de vigas y
columnas

2}  Momentos nodales

3) Mecanismo de rotulas plasticas

S

e

Si: EM'yc > EM'yy -

Rdétulas en vigas

My Myca

Myt [Myea

Si: EM'yC < EM'W
Rétutas en columnas
4)  Redistribucion de momentos nodales

M'W1=151-m I M'rc2=30 t-m

Mycy=40t-m I Myyp =25 t-m

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG
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Momento
Redistribuido
en columnas

5) Fuerza cortante ultima de columnas

6) Fuerza cortante Ultima de entrepiso y coeficiente
sismico dltimo de piso

0y= X QcoL ]
v Pigo u Iw
73 Evaluacion de reguerimientos de ductilidad y
desplazamiento de entrepiso ultimos
17.10 Método del trabajo virtual para el
calculo de la capacidad ultima de
sistemas aporticados

1), 2} y 3) igual al métedo de redistribucion de momentos

4)  Asumir distribucion de fuerzas sismicas laterales

Py
L
P, =o4P g
Py = agP
Pa = (lap Fz_’
F“ = 014P
Fi—

Los valores de o, son asumidos, por lo tanto son conocidos

=) Capacidad ultima considerando igualdad de trabajo
extarior e interior del sistema

Wg = P8y + Ppd, + Pydg
Wg = Pih,8 + Po(n; + h)0" + Pa(hy + hy + ha)é'
= 8y Phy + ooP(hy + o) + 0qPlhy + Dy + hy))

WEg = 0'Mgase

W; = ).'MYE] " );M',‘,E'I’ = B'EM'Y

ugP (e [ | ‘
] 1
y g h
] ¢ | 3
i i I
— - 1
i ) i | i
i [ ] ha
| ' 1
H h
- 3
u,P I’ &q | I" ]
i i hy
1
L]

De (1) y (2):

m
MBASE= X 1('-'})

o= £

ey
<

"

6) Fuerzas laterales ultimas, fuerzas cortantes ultimas
y coeficiente sismico ultimo de piso
P =P

n Ciy =
Qi = XA
]=1

7) Evaluacidn de requerimientos de ductilidad y
desplazamientos ultimos
17.11Casos particulares de distribucién
de fuerzas laterales

i) Distribucidn "Triangular Inversa® (Pi = iP)

Mgase =  IMy
Mgage=  Phy +2P(hy + hy) +iP(hy + .+ h) +
nP(hy + ... + hy)

nf
Mpase =P I |r X h
=1y =1

ROBERTO MORALES MORALES
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_1 P

p—

Distribucién "Uniforme” (Pi= P)

Ph, + P(hy +hy) + P(hy + ...
P(hy +.... + hy)

Masse = +h;) +

m
Wgacp= P }_l‘ Llhl
p=AL= )

p =1 =
n .I' ]
DI IS
r=tl)=1"

Aplicacion N?01:

Usando ol métoda de trabajos virtuales, considerando un
portico de 5 pisos y las columnas del primer nivel unidas
en la parte inferior con una viga de conexion determing las
fuerzas cortantes ultimas.

Vigas

V101 — V-301: 0.250.50

A =263/4" = M, =09atd

'l\.-'I)f =09°570"42" 044 =948 1t-m
A =46 3/4" =5 M, = 18,96 tm

V- 401 — - 501: 0.2570.45
As=2¢3.nf4' = Myzs_mt—m

A =4 b 34" = My = 16.811-m

I
=

o L=

sp —=4

35—

W ——g

2P—=

P2

1

187 =
Momentos Nodales
9.48 + 18.96
V-101: @ = .60 - = 5.08 1

= ﬂ.l'l',“.1 =9.48 + 5.08 “0.20 =10.50t-m
= My>=18.96 + 5.08 * 0.20 =19.98 t-m

- Mg = 9.30 I-m
= My =17.71 1-m
Columnas

0.4BbDf.=04"40" 40 028=179.21

N
+N<04bDf, =M, =08afD+ o.swu{* bDI ¢ ]
: [1 M)
M, = 0.8 (10.14) 4.2 * 0.40 + 0.2N 3i5)
e
Mv =13.63 + 0.2N { 128

1363 +2.11 = 1574 t-m
13.63+ 411 =17.74 t-m
13.63 +6.01 =19.64t-m
13.63+7.81=21441tm
=13.63 + 9.50 = 23.13 t-m

Cs —»N=1081
Cy »N=216t
Cq -N=3241
Cs sN=432t
C; oN=540t

na wn

Lyygdld
TTTITZ

Momentos Nodales

47 KIVEL
157 * 2
ivel 50 = — = 12811
Nivel 5° = 255
M, = 18.52 t-m
M'h=2l)90 I —m
MNivel 4°= Q=14.05t = MY —3125 1—m
yi —° : B
M'ys‘-“'s? I-m
Nivel3°= Q=15711 =1,
11.4,“ =2357 t—-m
MYy =2573 t-m
3
Nivel 2°= Q=17.151 = M'!,_I_-25T3 t=m

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG
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=188
23.13"2
o =22 "=
Nivel 19 = Q a0 14.021

Myg =26641-m
= |Myi=26.64 1-m

7.7
852 o3 18.52
18, 17.71
20.90 u
9.20 2080 | 092
2125 19.98
21.25
2357 Myps0 23.57
23.57 15.98
2357
BT 050 2573
oos o283 1998 logsy
10.50 26.84
1999, 126.64

10.50

S My )=(9.30 +17.71)2 + (10.50 +19.98)4 =175.941 - m

Mgase=  P3.8+2P6.8+3P(9.8)+4P (12.8) +
5P (15.8) = 177 P
y
pom 17584 49,
177 177
Qs =5P=407t
Q. =9P =895t
QYJ =12P = 11.931
Qp =14P=13921
Q, =15P=1401t

Aplicacién N2 02:

Usando el método de trabajos virtuales, considerando dos
pariicos iguales de 5 pisos, determine las fuerzas cortantes
uftimas.

a) Momentos de Fluencia en secciones criticas de vigas

101 —» V' -301: 0.25*0.50m2
2¢34"=570cm2 = M, =08atf.d

= 09°570'42"044=948tm
= 4¢34"=11.40cm? = M =1896tm
V-401 5 V-501: 0.25°0.45
=

9. 48 +18.96
- ¥ = — =5, 1
V-101: Q 565 5.03
= I}" =10.361-m
= M =19.841t-m
8.40 +16.81
= £ = = 4 46 |
V-401: Q= Tes
=2 Mlyl = 918t-m
=2 M, 4y =17.59t-m

by Momentos en secciones de columnas
0.4BbDf ., =0.4°35"3570.28 = 137.2t

AN<1372t = Mg=0

{ N
8af,D + 0.5ND| '~ 55 ]

M, = 08(3°1.98)4.27 035+

05°N" 0.35[1 _
%

= | BN
MY—G-99+0.1?5N L a4

CS —sN=1081t
C, »N=216t
Cy »N=3241
C, »N=4821
Cy »N=5401

Biy il

Momentos Nodales

M'Y = M‘J"" Q&

0225

R
357 35 "028
N

%

3
M, =699+183=882t-m

M, =6.99 + 3.54 = 10.53t-m
M) =699 +513=12121-m
My =6.99 + 660 = 1360t - m
M =699+ 7.96=1495t-m

¥

BN

0.235

=745

g

? 255

025,

——

45 NIVEL

Nivel 59 =

8.82+ 8.82
Q=—F 255 =6.921

e T—

]-—.—-
59 MIVEL

M',S_lzn t—m
Mjlrl = 1038 t-m

. - Mys= 1241 1-m
2¢ 34 - M, =8.40tm Nivel 4° — Q=82341 = _ .
2: 4 3/4° = My=1681tm My = 1262 t-m
Momentos Nodales de Vigas:

M'yg= 14.54 1-m

M'y:My-‘-Qa Nivel 3° = Q=9.70t {Mljﬁ = 1454 t-m
nonmonomesmss ICG, Inmwhmménym

o R o T “EErt L -~
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M'yg = 16.36 1-m

Nvel 2° - Q=1088t - {M,ﬂ o i

D Myg= 1708 t-m
MNvel 12 = Q=———-—=8421 =
- 355 Myi= 1495 1-m
17.59
sp -
1038 g 30, T
30
10.38 17
4p =5
12'”'5713 1241 b +
3o
12.62 10.84
W_. 1262 4
Locs 10.36 1454 |
10
14 54 19 84
® . 454 0 19841, s {
e T 1632 I
3.0
1632 1984
P iTOBREE {1832 1
a8
dess 41495

L(My)=9.18+10.38+9.18 +17.59
m

+(10.36+ 9B4)3+14.95 * 2 =166.83 t—m

Mgase = 5P (15.8) + 4P (12.8)+3P(9.8) + 2P(6.8) =177 P

,,E.I{M"] _166.83

=0.94 |
177 177

P =

Como se tiene dos porticos iguales: Py =2P =1.891

st = 5Py =943t

de = QFT =16.971

ng = 12P =22.621

ay? — 14P+ =26.391

Oyl = 15P =28.281
Q.5 =9431
Qb"‘ = 16941
Qg = 22621
0, =26301
Qyq = 28.281

Cortantes Ultimos

189 &=

Aplicacién N203:
Para el pértico que se muestra en |a figura determine:

a) Los momentos aftimos de vigas y columnas en las
caras de los elementos usando las expresiones
empiricas japonesas.

b) Los momentos nodales y la distribucion probable de
las rdtulas plasticas (mecanismo de rétulas plasticas).

¢) Usando el método de redistribucion de momentos las
fuerzas cortantes ultimas (de filuencia) de cada
entrepiso.

L 2ous” 234" L 238

\E T

W - 201(0.30°0.65)

s’

AETETH \ETETH
V- 101{0 30°0.65)

st
. - 7.0 )
) = 5%
Columna C1 ®
Fe = 210 kg/em? D) ® ;*,5
fy = 4200 kg/icm? @ i
@ @ 2825
lucién:
Solucién il L ‘
a)  V-101: be—— 0 —
e s
[ ™
030
My

MYA = 663/4"=17.10 cm?
d = 65-(44+095+191+1.27)=65-813=

56.87 cm

MI" e D_Qa,fyd= 0.9"17.1°4.2°0.57 = 36.84 t -m
— 36 3/4"=8.55¢cm?

d = 65-(4+095+0.85)=65-598=58.10cm
M,.: 19.10t-m
V-201:
MYA=4¢3J’4' = d=59.1cm = My=25.471-m
Myﬂz"'hSM. = My=25.4?t-m
Columnas:
2do. Nivel: P, =271

0.4bDf_=04730"30"0.21=75.601
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A= 190

N

N<04bDf; = Mv=0.8a11,D+0.5ND[" B0,

My= 08(2°2.85427030+

27

0.5%27°0.30 [1_36-36:

- MV= 575+347=0221-m

ler. Nivel: P, =65t
2 MY=5'75 +840 =1215t-m

by Puntos Nodales

3684 4 19.10

- H Q iy =7
V-101 700 99 1

= MIyA = 36,84 + 0.15 * 7.99 = 38.04 t-m
=5 M'yﬁ =20301t-m

G222
Columna Superior = a= 290

= M',‘.C =12071-m

=876t

12154 2

S0 8721

Columna Inferior = a

=+ M'.ﬂ: =15311-m

26.56 12.07

2658

1207 i

1531
1207 1531 \h‘
e

12.15‘1L

12.15
-

Momentos nodales y mecanismos de rotulas plasticas

[e) i
|
B.78 R
029
1207 08 1001
1531
a7z =784  2p35

Fuerzas Cortantes en Columnas ent

Vyp=876+813=16911

Vyy =9.72 + 7.84 = 17.56 t
Aplicacion N® 04:

f. = 210 kglcm?

fy = 4200 kgiem?
Columnas:

0.40 * 0.40m?

Ag=401"

31
r
[N F |]] 0

\3;1*
v -201{0 300 50}
N=25t o4
Faall 41
0,55
L

Lagt
W -1071{0. 30u 55)

3

—

=l

L

Naf5t 2.

—

rvrerrhy
60 s

'F’i
L

>

a) Momentos ultimos de vigas y columnas

T

"\\!

1 Mvﬂ
57503 |\ Mgg=10.201-m
1] W= 08k V-101: 030 _0.55 )
ﬁaa'“ . MyA = 3p1"=1521cm
- d =55-(4+0095+127)=55-622=48.78cm
o7 M, =092 f,d=09"1521"42"049=28181-m
= Mpg=2818t-m
V -201:0.30 *0.50
d=4378cm = My=Mg=2530t-m
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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Columnas del 2do. Nivel N=25t
0.4bDf,=0.4740"4070.28=179.21

N
N<D4bDfy = M =08af D +D.5ND[1 - m]

M 0.8(2°5.07)4.2°0.40 +

y=
0.5°25°0.40 l" T "?‘5:""“}
!\«I'Ijr =13.63 +4.72 = Eig 1-%‘? RIRS
Columnas del 1er. Nivel
. M,=1363+9.65=2328t-m

b}  Momentos MNodales

_2B.1B+ 2818
B 6

= MIYA =28.18 + 8.39°0.20 = 30.06 t -m

V-101 = Q =939t

_2530" 2

V-201= Q 841 = M’,,A=26.96t-m

Columna Superior
M cs =22.72 t—m

18.35 *
=3 2:1?.451 =5

o
2.10 M' . =23.16 t—m

Columna Inferior

M'yes =23.28 +512=28.40 t-m

Q=1862 | =
= M'yci=2328 t-m

2318 —o—428 40
28.40 T—00% |

23128
e

s A o
2625

«r _* 540
2175

- = o

191 @
Wg= P(h;)8 + 2P(hy)8=P(2.775)0 + 2P({5.40)8
S 10.ETE P cisisiiiinsniomasssasins insssisassnn g (1)
WE =W,

W, =(2272°2+3006"2+2328"2)8=152.120

P = 1121t

Vyy = 2P=22411
\.r'w = 3P=3363t
Variante

h=085m — d=5878em = M ,=Myg=3392tm

MI;&A = Q=11.311¢ - Ml‘ri" =36.18 t-m

Columnas
Myes =29.39 t-m

1er. Nivel = Q=18B621 —
lM' ci=23.28 1-m
¥
Mycs =22.72 1-m
2do. Nivel Q=17.481 '
= = My =2403 t-m
“2272 g Lot f
2675
3618 24.03 ‘f
2403 o 8-29.30 —
2939 36.18
2.825
23.28 23.28 _l_
Fopvood Voo d
Weg = 8(P"2.825+ 2P * 5.50) = 13.8250 P
W, = 2(22.72 + 36.18 + 23.28)0 = 164.360 ... ... (2)
P=1189t
V. = 23.781
2y
Vly = 35.671

Aplicacion N® 05:

Determinar la capacidad uitima de la estructura aporticada
que se muastra en las figuras adjuntas. Considere a Y como
direccion de analisis.

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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.": = 21{F kg/em2

’H’ = 4200 kgfom2

’r Em am "+’

ICG

FORMAS DE MODO DE VIBRACION Y FACTORES DE |
PARTICIPACION

0.269
[f] = | 0802
0.858
1.000

-0.843 1.636 -3.086
-1,099 -0.117 3.618
-0.137 -1.578 -2.735
1.000 1.000 1.000

EPMi = (1.257, -0.367, 0.152)

Diseifio Estructural de los Pérticos en la direccion
El resumen del disefio estructural se muestra en la figura

adjunta.

G
1Ay 4g8m 4o A"
[ TV -0 1o 20347
3gam” 4 318
Zq e ETECS

3 4 5B

|3 3a"+1 ¢ 5B A4 4T+ 45

4458

311!4'*-135"3‘ 48 34T o BB
ELEVACION TIPICA, DIRECCION ¥ 34 587 4458
Ya . 491 Sy 1
B
L Wy= 208,91 REFUERZO EN VIGAS
2 K3= 3570 Vom
m=0305tseg Y3 Woe 20891
o Kye 367.0 tem =33
ok W= 20891
L 1 !
Kq=509.5 Ycm 050
/4 B = 34 a7
DISTRIBUCION DE PESOS ¥ Bl
RIGIDECES LATERALES | —
050
REFUERZOS EN COLUMNAS
ELEMENTO bxh
Cy Cy rgzl c C
VIGAS 0.30x0.75 g1 = t+ =
VIGAS DE CIMENTACION 0.50x1.00
COLUMNAS 0.50x0.50
Nm
— ],
FRECUENCIAS Y PERIODOS DE VIBRACION 2 3 3
Wi (rad / seg) Ti (seg) . pu & 4|:_>_|
W, = 12.72 Ty= 0.494 % I.EJ? IE.EI LE; &
W, = 36.12 Tp=0.174 syl
W, = 54.39 T3 =0116 mugasvsrﬁcilu actuanios)
W, = 6547 T, =009
ROBERTO MORALES MORALES ICG. Instituto de la Construccién y Gerencia
Patricia A.CING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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TABLA 1: CARGAS ACTUANTES EN COLUMNAS TABLA 4 MOMENTOS NODALES, ENt-m, Y MECANISMO
DE ROTULAS
NIVEL Ps (T) Ps (T) Ps(T) a, b= khivd 223 o
c, C, Cy {cm?) 224 [ 163 252 $#465 224
4 0.9 18.9 36.0 B8.55 _ 224 31.7 | 252 240 |224
3 19.8 37.8 72.0 8.55 256 | 168 308 1166 956
2 29.8 56.7 108.0 8.55
1 39.7 75.6 144.0 8.55 s 372|308 297 bos 6
285 | 178 380 | 229 8.5
TABLA 2: VALORES DE M, {1 — m) DE SECCIONES 285 37.2 380 a7 285
CRITICAS DE COLUMNAS 318|178 413 229 318
NIVEL C, C, Cy L 24 1330 $44.0 BO1 § M6
M 80,1 113.0
n Mc | D Mc | N yC A) Pérticos A y E
4 0.019 168 | D036 | 189 | 0.069 | 228
3 0.038 192 0.072 | 231 0.137 | 299 917 223
2 0057 | 214 | 0108 | 27.0 | 0.206 | 358 252 [ 168 304 Y165 262
1 0.075 | 235 | 0.144 | 305 | 0.274 | 405 |
- 25.2 317 [30.4 240 |252
0.8 | w8 398 1686 08
TABLA 3 MOMENTOS ULTIMOS, M, EN t -m, DE LAS _
SECCIONES CFHTICYAS o Ao 3r.z | 399 207 |08
5 178 477|229 36.0
2 20.7
8.7 5
X e g e e 360 372 [477 227 |30
513 irs 548 |29 413
168 291|188 723|168
el i 231140 0o 49 30§ see 601 448
113.0
214 187 349|239 275 |19.2 BjPoticos B.Cy D
s 270 |20.7 214 TABLA 5: MOMENTOS REDISTRIBUIDOS Y
CORTANTES ULTIMOS
21.4 34.9 | 270 275|214
BShss 30.5 |20.7 215
235 105.8 | 30.5 520|235 s
529 1058 . *
AP AyE 69 189 752 2223
—— A5 L —_— 1E4 L _—i 43
287 207 8.45 317 | 2415 20 _|i20
8.9 [149 - -5 0 g 12
1 14 228|149 18.9 s4s [“i89 el kT b
BESL
189 207|228 T do— —t=5781L —t 18071 S
231 [148 259 128 231 _9.90 372 |3005 20.7 _|1485
890 | 178 3005 | 229 1485
731 149|209 275 |238 — T —_— 20.03 1. — R
270 |15.5 isg |207 70 _8.50 37.2 | 3005 29_7*14.85
aso [ 178 3005 | 229 14,85
27.0 29 jasg 275 |279 —— 4 G0} —— 04 G0 1 —t—=15 481
.5 155 403 |ea7 ns § 346 b4 g $6
30.5 1058 | 405 520 {309
I 1058 A} Pétcos Ay E
B! Pérticos B. C y D
Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG - CONCRETO ARMADO
Patricia A.CING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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223
w
188 [189 304 223
—_— AL —_—1= 15181 —1 A3
845 3.7 | 2415 240 f[120
845 169 2415 | 166 120
- 5781 _—t 1807t — Y-
8.90 37.2 | an0s 297 |i485
890 [i7.8 awos | 220 14 85
1™ ss21 - 20031 9801
o880 3r2 | 3005 729.7 _|1485
880 | 178 3005 |228 1485
17031 — 29881 et 19.92L
449 ? 506 Qa5

BjPortcos B, Cy D

TABLA 6: CORTANTES ULTIMOS Y COEFICIENTES
SISMICOS ULTIMOS

NIVEL | PORTICOS | PORTICOS | ami(T) Cru
AyE 8,c.0

] 36.33 - 2 38.06 - 3 186.8 0.625

3 32.80° 2 32.80° 3 164.0 0.274

2 3587 2 358773 179.4 0.200

1 55972 67.73° 3 3151 0.264

Nota: Se observa que la distribucion de las fuerzas sismicas
laterales no es satisfactoria.

18688 ——
Oyy= 1863 t
2281 —e
Qay= 1640 1
LEX LR
Q= 179.4 ¢t
12357t —
Q=351 t

Mota: Se observa gue la distribucién de las
tuerzas sismicas lalersles no es salisfactona

Aplicacién del Método de Trabajos Virtuales
Consideraremos una distribucién “triangular inversa” para

las fuerzas sismicas laterales y se utilizaran los momentos
nodales obtenidos en el mecanismo de rétulas plasticas.

4P - 23,
16.9 252
37
P — o sls 230 o
16.9 1658
37.2
o - 20.7
ira 229
372
P> lo rowe 287
17.8 238
L BTN L EZE] 6
A)Pdriicos Ay E
= 223
BT 04 8 i
3
317 240
B . =
16.9 66
3
7.8 229
3
arz | %7
178 229
E)
449 b 596 § 449

A) Pérticos B, €. D

TABLA 7:MOMENTOS NODALES PARA EL®
MECANISMO DE ROTULAS PLASTICAS

NIVEL| PORTICOS Ay E PORTICOS B,C.D!
4 169+2524+223=644 66T -m
3 169+3174166+240= 892 892T-m
2 17.8+37.2+22.9+29.7 = 107.6| 1076 T-m
1 346+ 4494346 = 1141 1494 T-m
IMy | =4829T-m 5234 T-m
4829 oy po B4 oo
30

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.(TVIL
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TABLA 8: VALORES DE CORTANTE ULTIMO Y En la tabla adjunta se muestra los resultados del andlisis
COEFICIENTE SISMICO ULTIMO DE PISO. nodal considerando los criterios de la suma absoluta, la
- media cuadratica.
NIVEL | @ PORTICOS | Q PORTICOS | Qru (T) | Cru
AyE B.C.D Qi T}
4 AP=2146T | 2326T 112.7 0.377 MODO 1 | MODOZ MODO3 |
3 7P=3756T |40 T 19725 | 0330 st |on |svz |02 |svs | om |pae | 5T | prom
2 9P -48.20T | 5234T 25360 | 0.283
1 10P=5366T | 5816T 281.80 | 0.236
4 186.2 7.2 273 |281.2 | 1998 |2008
S se considera una distribucién “uniforme” de cargas 4 i G5 ~10,4] 424.0: '353.5: | Ja8.8
aterales sismicas se obtiene: 3618 1681 fros3
2 458 O 15.4 -20.1] 4935 | 458.7 [ 4761
TABLA 9: VALORES DE CORTANTE ULTIMO Y ' oo o 20 |00 | WIAE 892
COEFICIENTE SI1SMICO ULTIMO DE PISO
T P n
NIVEL| QPORTICOS | QPORTICOS | Qru(T) | Cru Qfy =FPM;W;S, ¥ :-|-||5e'Fi
| AYE B.C.D B=w
4 P=16.10T 17.45T 84 .55 0.283 y
3 2P=3220T | 3480T 169.10 | 0.283 i e FL CENFRO (833 %R
2 3P=4830T | 52357 25365 | 0.283 R G i i Tecwscr e eme
1 4P =6440T | 69.B0T 338.20 F 0.283 ‘,& LR T :,E =
20] S

A

17.12Requerimiento de Ductilidad y
Desplazamientos de Entrepiso
Ultimo

Andlisis Espectral Elastico

Se considerara los espectros de disefio correspondientes
a suslos firmas, propuesto por SHIBATA y SOZEN (4); estos

Respuonls de scslamoor | Acslarscdn de i Gravedad

espectros consideran el efecto de amortiguamiento. Ver g & e tra 20
figuras 21,22 y 23. Frecusneis (Hz]
Respussts da aceleracidn a movimientos sismicos del terrenc
Los espectros de diserio los modificamos, considerando: (Normaiteados 3 0.5 y sapectroy de disefia
Para b= 2% SiT<0.4se Sa=375X
: 0= 9 max Evaluacion Final
SiT>04seg = Sa=15Xg 4,
23 Se consideran los resultados del analisis modal con el
criterio de la media cuadratica.
HIPOTESIS Xg max =320 gals ; b=10%
Para Ty =0.494 seg Sa, = 971.66 gals
b= 10%; 5&1 =05 5312%}
= 485 B3 gals

Para T, = 0.174 seg Sa, = 1200 gals

Pedidos a: pat_pv_pca_i1

b =10% ; Sa; = 600 gals

Para Ta =0.116 seg Sas = 1200 gals ’PﬂT’.RICIJZl ﬂ COSSI ﬂROC’Uﬂ’Pﬂ
il UJCM-ING.CIVIL
Say 48583

ademds : Syi1=—— =3B8.19¢m /seg

Wy 1272

800
=—— =16
Sy2 =355 =16.61 cm/seg

600
5439

Syq = =1103 cm /seg

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG CONCRETO ARMADO

Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA
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a) Usando los resultados de Método de Redistribucién de Momentos.
u, dy=ud, 8,/h
NIVEL | K Q, Q5 (em)

(tem) | (1) (1) {em) | ug Uro S S0 &y/h §,2/h
4 3500 | 1868 199.9 | 0.53 | 1.07 | 0.57 0.57 0.57 1/526 1/526
3 357.0 16840 353.5 | 0.46 2.16 2.82 099 1.30 1/303 1/233
2 367.0 179.4 458.7 | 0.49 2.56 377 1.25 1.85 1/238 17263
1 509.5 3151 512.6 0.62 1.63 1.82 1.01 1.13 1/294 1/263

Prom: 186 2.37 0.96 i.21

b} Usando los Resultados de Método de Trabajos Virtuales con Distribucion
“Triangular Inversa”

Uy By=ubd, B, h
NIVEL | K Q, Q. & 1 (em)
{tlem) | (1) n (€m) | ug Urs B, 8,a 8,4/h &,0/h
4 3500 | 1127 | 1999 | 032 | 1.77 | 207 | 057 066 | 1/526 | 1/455
3 3570 | 1973 | 3535 | 055 | 1.79 | 211 0.99 1.16 | 1/303 | 1/259
2 367.0 | 2536 | 4587 | 069 | 1.81 | 214 125 1.47 | 1/290 | 1/204
1 509.5 | 281.8 | 5126 | 055 | 1.82 | 215 1.00 1.18 1/300 | 1/254
_" Prom: 1.80 2.12  0.95 112

u,y &8 &l requerimiento de ductilidad usando el criterio de igualdad de desplazamiento.

u,» 85 el requerimiento de ductilidad usando el criterio de igualdad de energia.

NOTA -
4.0) 3 PR Ay
ig
"'5 a0 £5 Timgs Frais ses,
= l‘; Fas | 1TY Amgy G i F e sep
2 E a FT Faoed sep
E = r
520
&t
=18
aih
SJE 1.0
£13
L PRSP B e -
1.0 20 3 Pmioco
iseg}
Espectro de respuesta de Disefio
10
ary Safd%) | o

o5

& = [OCY

L B =
¢.02 005 02

0.1 03
Coeficionte 06 MMorDgUsM
Efacto del amortig o en la resp |

17.13 Capacidad Ultima de Pérticos con
Muros Usando el Método de
Trabajos Virtuales

Sa caleulan los momentos nodales para todos los nodos,
incluyendo los momentos nodales de las vigas que llegan
al muro.

Para la evaluacién de la capacidad ultima de un pértico
con muro de corte se considera dos lipos probables de
falia:

1.  Elmuro de corie alcanza la fiuencia debido a lasfuer-
zas de traccion desarrolladas por el resfuerzo en su
extremo inferior (sin levantamiento del nivel inferior
dal muro).

2. \Voiteo del muro de corte con respecto al extremo de
su cimentacion (levantamiento del muro),

CASO 1.- El Muro de Corte Alcanza la Fluencia.

Se considera que el nivel inferior no se levanta, sino que el
refuerzo de las columnas de confinamiente liegan a la
fluencia. Por consiguiente la rotacidn virtual g no produce
rotaciones en las vigas de cimentacién que llegan al muro.
Para determinar el trabajo exterior debe considerarse
ademas del trabajo desarrollado por las fuerzas laterales,
el tfrabajo desarrollado por los pesos de la edificacion (car-
gas axiales en las columnas de confinamiento incluyendo
peso do los muros) debido a los desplazamientos verticales
virtuales.

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.CTVIL

ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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S se asume una variacion “triangular inversa”, se tiene:

n |
idht |- 3 Ng by
iI=1 r=1
#ara el trabajo interior hay que considerar:

Wg =P8

1)  Ademas del trabajo realizado en los nodos por las
rotulas plasticas, el trabajo debido a las rotaciones
adiclonales en las vigas debido al desplazamiento
vertical virtual del muro de corte

&
[9 adic = ﬁ)

2) Eltrabajo debido a las rotacicnes adicionales que se
originan en los porticos transversales debido a los
desplazamientos verticales virtuales del muro de

corte.
]
[9 adic.= l_'J
v

3) El trabajo hecho por el refuerzo en traccion (que
alcanza la fluencia) de las columnas de confinamiento
del muro en al extremo infarior del muro.

D TEy = D Agly By
CASO 2.- Volteo del Muro De Corte.

Se considera que el nivel inferior del muro se levanta (gira)
respecto al extremo inferior del muro.

Por consiguiente en el calculo del trabajo exterior debe
considerarse el trabajo negativo hecho por los pesos de la
adificacion, los pesos adicionales de la zapata, peso del
suelo sobre la zapata y el peso comrespondiente de las vigas
de cimentacion.

n 1
W=PBY|idhr
r=1

- D Wabva

Donde :
wq =Ny + Pzap. + Pgpelo + Pviga ciment.

En el célculo del irabajo interior debe considerarse el trabajo
debido a las rotulas de |a viga de cimentacion, y el debido
al desplazamiento vertical virtual.

Wi = W, partico + Wi pérticos transversates

Como el nivel inferior se levanta no se considera la fluencia
del retuerzo de las columnas de confinamiento.

De los dos casos analizados se escoge el menor valor de
P. Y las fuerzas cortantes ultimas del pertico con muro de
corte seran:

n
aru=| 3'j|P (Distribucion “Triangular Inversa”)
I=r

197 &8

Ejemplo llustrativo.-

Se liene una edificacidn de tres tipos de C.A., cuyas plantas
y elevacion se muestran en las figuras adjuntas.
Determinar las fuerzas corlantes ultimas del portico B con
muro de corle.

@ 1.___Il l_r-ll - [ |  come D

©-t

8]
M
o
- |

/ =) m
\8) EJ 1= :]
a is| m O
o Lo
O] 2) E D) ® ®
| 70 ] 70 70 | 70 7.0
i 1 %' 1 1 JT'*
PLANTA TIPIGA
f, = 180 kglem' D=13m
? =
f, = 3tiem Nyg = 107.21
ZapataC,g 12.7x27m Nyg = 149.21

ZapataCug :3.0x30m

Figura 1: a) Momentos Nodales: Porticos By C
(Valores de M', en t-m)

333 309 236 236

2sifi6n zro63 251
227  368(758 353 269 36922

305783  371]|188 305
275  378l335 4686 289  zmo|zv.

M0 4981203 s
3185 3190485 S22 KCH]

FANEE] 319 574

Figura 1. b) Momentos Nodales: Porticos (4) y (5)

218
23811.5 2.8
hy=3
281|720 23.3
124 237
ho=3 4
305271 338
21.4 218
ny=3 7
% %.9 535
535

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG

Patricia A.CING.(TVIL

CONCRETO ARMADO

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

198

Figura 2: PORTICO: 1er Caso.- Muro de core alcanza

la fluencia
W e 238
B0 27.9]1§3 | 23
| eeefl ! asapd ! 29
1) 18.6 ) %0
'] [ I !
! ars _4h6l4 | 289) ;
0.0 Cl{gu_a B [i5) rsa.a j
486 B Gt e P 3
—ANEE Fay [£] Fay
3 4 5 L]

Figura 3. Pérticos perpendiculares bajo la condicion que

ia base de los mures de corte en los portices (B) y (C )
alcanzan la fluencia (Valores de M’y en t-m)

,,-TL,‘ 164 a{ irs.
1.3 e e -16.4
=" 1TB ““ye2
122 st e 176
e 212 TTag
21.0 an2
o) 55 ® 55 = 55 °F
a) Partico 3
o 28 i o i,
ns = e e e 218
e a3 | 124
124 g 233
s 338 244
214 338
VAN 5 _
) 55 & 5 © 5.5 %
b) Pértico 4

Figura 4: PORTICO B: 2do Caso.- Volteo de Muro de

corte (Valores de M’ en t-m)

Figura 5. Pérticos perpendiculares bajo la condicién
que los muros de corte B y C se voltean
corte (Valores de M', en t-m)

]
- i | T
164 i g ma
e X
: T
____________ L 176
TTe2ag
=1--- ~2r2
9 o8
s 27
g : i T@
a) Pérco 3
“Jp 218 oo s
15 R - -~ 218
233 Tiza
124 R 233
Taie 244
214 T
- Y N 1
338 yAN a5 AT
& {8 : €
55 55
b) Portico 4

1er CASO .- El Muro de corte Alcanza la Fluencia

El Trabajo realizado por las fuerzas laterales:

W, = P (3.75) + 2(3.75 + 3.43) + 3(3.75 + 3.43 + 3.38)

W, = 49.79 PO

Wep = - IN By, = - 1072 140 - 149.2* 70

= 45646
En la figura se muestran la formacién de rotulas plasticas
By N 140 =

Byg = -1
ad =4, =7

20

£ M0 = (16.0+18.3420.0+31.9427.9+26.9+ 37 .8+48.5)8
+ 16.8(26)+(30.9+18.6+35.3+20.3+46.6)38
+(23.6+26.9+28.9+23.6426.9+28.9+31.9)0

IM' 0= 417.76 + 16.3(20)+151.7(30) = 905.08

El trabajo interno hecho por los Pdrticos Perpendiculares

(3) y (4) es:
E:M',,B. = (113+12.2+21.0+16 4+17.6427.2) 2.550 +
{11.5+12.4+21.4+21.6+23.3+33.8) 1.278

= 686.35

i . £l e By
160 27.9[1§3 K 26.3
2 (|1 28]/ 34/ | 269
i E y p %5
\P g '
\ ) 28.91 4
Iy I £8.9 [
1 ___ agl’
a3 3 =i A
@ @ @ @ ®
ROBERTO MORALES MORALES
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portico 3 —05 v _140 ,ce0
lyt 55

- Sy _78
portico 4 =0 = i “5s 1279

El trabajo hecho por la fluencia del acero en traccion

= 22760
L Wg=W,
49.79 P8 - 25.450 = 9050 + 4270 + 22766

P=12361

2do CASO.- Volteo del muro de Corte

W, = 49.79 PO
Weo = - IW, By, = - 133.3* 140- 179.7 * 70
=-31240

LT5V=30.QEC¥'I'I2'3.OUC|T\2'14G+4B_?7'3,G°?B

199 &

Donde:
W, =107.2 + 7.1 + (2.7'2.7)2 Ym® * 1.3 = 133.3 ¢

W,=N_+ Pv:ga e * (F‘“p * Pyoac)

W, =149.2+ 7.1 +(3° 3)2tm? * 1.3 = 179.7 ¢
W,, = 5056 + (31.9)26 + 52.4(36) + 52.40 = 11790

W, 34 = 4270 + (32.7 + 32.7)2.550 + (338 + 53.5)1.270
= 7050

S Weg=W,
49.79 PH - 31240 = 11796 + 7058
. P=1003.61
Considerando el valor menor de P
Q,, = 3P = 301.81

Q,, = 5P = 503.0t
Q,, = 6P = 6036 t

Para calcular los requerimientos de ductilidad de entrepiso
y los desplazamientos de entre piso Ultimos se sigue el
mismo procedimiento que se muetsra an el ejemplo
ilustrative de capacidad Rultima de una edificacion

aporticada.

Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA

UJCM-ING.CIVIL
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CAPITULO 18

DISENO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZA

18.1 Definiciones
Algunas definicicnes de especial importancia:

1. Elementos de borde (Boundary elements) — Partes
de los muros estructurales y los diafragmas, Iocalizadas
en los bordes y alrededor de las abarturas, a las cuales se
les da resistencia adicional por medio de armaduras
longitudinales y transversales.

2, Elementos colectores (Collector elements) —
Elementos, localizados dentro de los diatragmas, que
transmiten las fuerzas inerciales al sistema de resistencia
ante fuerzas horizontales.

3. Estribo suplementario (Crosstie) — Barra de refuerzo
que tiene un gancho sismico en un extremo y en el otro
extremo un gancho de no menos de 20° con una extension
de 6d,,. Los ganchos deben abrazar el refuerzo longitudinal.
Los ganchos de 90° se deben alternar en la altura.

4. Desplazamiento de disefio (Design displacement) -
Desplazamiento horizontal tolal esperado para el sismo da
disefio, tal como lo prescribe el Codigo general.

5. Estribo de confinamiento (Hoop) — Un estribo cerrado
o enrcllado continuo. Puede estar compuesto por une o
varios elementos, cada uno de los cuales debe tener
ganchos sismicos en sus extremos,

6. Sistema de resistencia sismica (Lateral-force
resisting system) — Aquella parte de la estructura
compuesta por elementos diseftados para resistir las
fuerzas provenientes de los efectos sismicos.

7. Pértico de Momento (Moment frame) — Portico espacial
en el cual los elementos y nudos (o conexiones) rasisten
las solicitaciones por medio de flexion, fuerzas cortantes y
fuerzas axiales. Existen las siguientes clases de porticos.

WVige en voladize sometda a carga allermativa

ARALANY

PUARERNN

8. Pértico de momento intermedio (Intermediate moment
frame) — Un pértice que cumple con los requisitos de
21.2.2.3 y 21.12 adicionalmente a los de porticos comunes.

9. Pértico de momento ordinario (Ordinary moment
frames) — Un pdrtico que cumple con los requisitos de los
Capitulos 1 a 18.

10. Pértico de momento especial (Special moment
frame) — Un pdrtico que cumple con los requisitos de las
Secciones 21.2 a 21.6 adicicnalmente a los de porticos
comunes.

11. Muros estructurales (Structural walls) — Muros
dispuestos para que resistan combinaciones de fuerzas
cortantes, momentos y fuerzas axiales inducidas por los
movimientos sismicos. Un muro de corte (shear wall) es
un muro astructural. Existen las siguiantes clases de muros
estructurales:

12. Muro estructural comin de concreto armado
(Ordinary reinforced conerete structural wall) — Un muro
gue cumple con los requisitos de los Capitulos 1 al 18.

13. Muro estructural comun de concreto simple
(Ordinary structural plain concrete wall) - Un muro que
cumple con los requisitos del Capitulo 22.

14, Muro estructural especial de concreto armado
(Special reinforced concrete structural wall) — Un muro
gue cumple con los requisitos de 21.2 y 21.7 adicionalmente
a los requisitos de muros estructurales comunes.

15. Gancho sismico (Seismic hook) — Gancho en un
estribo, estribo de confinamiento o estribo suplementario
que tiene un doblez de no menos de 135° y una extension
de 6db, pero no menos de 75 mm, que abraza el refuarzo
longitudinal y se proyecta hacia el interior de la seccidn.

16. Elementos de borde especiales (Special boundary

Programa de deflexiones
firal del celo 1
final del ciclo 2

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.C-ING.(TVIL

ICG, Instituto de la Construccion y Gerencia
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elements) — Elementos de borde requeridos por21. 762y
21.7.6.3

18.2 Requisitos generales
1. Alcance

El Capitulo 21 contiene lo que se considera deben ser los
requisitos minimos que se deben emplear en las estructuras
de concreto armado para que sean capaces de resisiir una
serie de oscilaciones en el rango inelastico de respuesta
sin que se prasente un delerioro crilico de Su resistencia.

Por lo tanto el objetivo es dar capacidad de disipacon de
energia en el rango ineldstico de respuesta

2. Capacidad de Disipacién de Energia
Comain (Ordinary)
Intermedia (Intermediate)

- Especial (Special)

Comportamiento Histerético

250 .
Pesipdo sistema elgstico T- 158

201 ==

Degradacion de la Resistencia

Fuerza

por falta de refuerza
transversal adecuado

Degradacién de Rigidez y de Resistencia

/7%

por falla de adherencia
@ uﬂ:lape dol refuerzo

Degradacion de la Rigidez sin falla

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG

Patricia A.C-ING.(TVIL
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En los Cadigos de disefio sismico resistente se describe 3. Estrategia Actual de Disefo Sismico

sor medio del coeficiente de reduccion de resistencia R
Dada una capacidad de disipacion de energia para el

material y el sisterna estructural, definida por mediode Ry

- iF u
SR ,.—'9' = UJ' dependiente de la manera como se detalle (despiece) el
¥ ¥ material estructural, se obtiene la fuerza sismica de disefio
por medio de:
Fe
Fy = =

y la fuerza elastica méxima solicitada es a suvez:

Fo=masax S, (T. ) espectro de aceleraciones del Cédigo
general

Capacidad Global de Disipacién de Energia

Fuerza
A J— elastico

i il ad i T i 4 —— Maximo desplazamient
T elashon oblenido

maxima fuerza
elastica solicitada
maldstico
resislencia . . “-\_
e —F H { mduimeo
¥ H H | desplazamento

! inelastico obtenida

V
h
i -
T

. -
U, ug VU desplazamiento

Respuesta Eldstica vs. Ineldstica

sisiema efastico

0.2
8 9 W 11 12 13 4 15
z; tiempo (s)
0.8
RGBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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Umitaciones al empleo de la Capacidad de Disipacion de El ACI 318-05 exige (21.2.2) que se tenga en cuenta la
Energia interaccién entre elementos estructurales y no estruclurales

que puedan afectar la respuesta elastica e inelastica de la
| CAPACIDAD DE ZONA DE AMENAZA SISMICA estructura durante el sismo. Los elementos rigidos que no
DISIPACION DE sa consideren parte del sistema de resistencia sismica se
| ENERGIA BAJA | INTERMEDIA | ALTA permiten, siempre y cuando se esiudie su efecto en la
respuesta de la estructura y el disefio se acomode a estos
COMUN v no no efectos. Los elementos estructurales gue se suponga que
. no hace parte del sistema de resistencia sismica deben
| INTERMEDIA NV v na cumplir los requisitos de 21.11,
(-
| ESPECIAL w v v 5. Acero de Refuerzo
Esto es lo que indica directamente el ACI 318-05. Los

diferentes Cédigos generales realizan variaciones a estas
| Emitaciones en funcién de otros parametros tales como la
mmportancia de la edificacién en la recuperacion con
posterioridad a un temblor, su localizacion en sitios con
suelos blandos que amplifican las ondas sismicas, y otros.

Y || e | S
Wﬂ%
It 1 @RIUCIUE
LN ?_i
Panal Separado j
de la estruciura
1

S =

4.Capacidad de Disipaci6n de Energia en el Rango

Inelastico .
Pedidos a: pat_pv_pca_i1
PATRICIA A. COSSI AROCUTIPA
CAPACIDAD ESPECIAL DE DISIPACION DE ENERGIA IUJ CM '] N g. CfV I£

Fuptza CAPACIDAD INTERMEDLA DE DISIPACION DE ENERGIA

] Fuerza
%&« ﬁummmu_u b 2 .

CAPACIDAD COMUN DE DISIPACION DE ENERGIA

@:‘ e

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG ~ CONCRETO ARMADO
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6. Requisitos Generales

Resistencia minima del concreto: 210kg/cm®

La resistencia empleada en el disedo de hormigén con
agregados ligeros ne debe exceder: 280 kg/

El acero de refuerzo debe cumplir la norma ASTM A 706, en
su defecto para los aceros Grado 40 y 60 se debera cumplir:

La resistencia a la fiuencia real medida por medio de
ensayos no debe exceder la resistencia a la fluencia
nominal en mas de 1260 kg/cm?Z.
La relacién entre |a resistencia a |a tensién real v la
resistencia a la fluencia real no debe ser menor de
1.25.

7. Pérticos Ductiles Especiales

Disefio de Vigas Dictiles Especiales

DISENO POR FLEXION REQUISITOS GENERALES
Ag e
P, s
|— T
L, >dh
h
B203h
b= 25 em

bzc+15h

2
fe 2210 kgicm

3
<=h
—ta
< c, bCy+15n =
3
2 h
& ! 4 1
b —

bn
VIGA EN PLANTA (b x h)

Cuantias de Refuerzo:

14 | B
fin =7~ iPmin =08 % £

¥ y
Smax = 0.025

El refuerzo de momento positivo en la cara el nudo debe

+ Mg
cumpdir: Mp = 2
que es equivalente a considerar:

A
‘A3 Ag
Ll

En cualguier seccién a lo largo del elemento;

M “Mn max de la cara del nuda
n (seccion) 4 ¥

“Mp maxde la cara del nudo
“Mn (seccion) = Pl

que es equivalente a:

—A
+A52 smax delacara delnudo y
4

‘-Asmﬂx delacara delnudo

“Ag =
s 4

Los empalmes por traslape s6lo séran permitidos si existen
estribos o espirales de refuerzo sobre la longitud de
traslape:

o s<10cm

@
1A
=la

Ly ——et

18.3 Elementos a flexién en pérticos
especiales

Refuerzo longitudinal
Las resistencias a momento en cualquier seccién deben

cumplir:
M, My
; M, >0.25 (M) max cam 7
pa)
7
7 ]
£ g
: 2”“___,,.,.-'-""
Refuerzo Transversal
’ /'Al _:s Ay min Y
O+ ™ ™
\,A‘ Asoag i ' e
dloos 4 4
S e 2
“Sl'llllrl=1i_‘bdl' u_aﬂbd
y 'y

Espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de
confinamiento:

Patricia A.CING.CTVIL

ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
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s<d/d, B menorr 249¢stribo.  30Cm

: d
Dande no se requiera estribos de confinamiento =5 < >

Todos estos requisitos aseguran una capacidad de
ductilidad alta para todas las secciones criticas de vigas.

Fuerzas Cortantes de Disefio
Las fuerzas de disefio se calcularan en base a las cargas
por gravedad factorizadas y los momentos resistentes de

las secciones en el elemento.

Considerando la direccion del sismo: < s

Wyfn | Ohtgra Tty

+ 2
va—Nutn | ( ]Mﬂm ": J"“;F'l's
JB 2 P

n

My

Los Mp,, se encueniran considerando que el esfuerzo en
elaceroesf, = a1, (e =1.25) y el factor de reduccion de
capacidad ¢ = 1.
Aplicacién:

f'. =210 Kg/ cm?,

fy= 4200 Kg/em?, Wu=6.2vm

a) Disefic de la Viga V-101 (0.40 * 0.60) por cortante

NN

r m—

&
18

o 1, I

R Y — 850
VIGA - 101 (.40 x 0.60)

ﬂ=60—-[4+0.95 +-2324J d=53.78cm

205 din

Ba1" > Ag=6 - 507 =3042cm?
_ @Agly 1.25 *3042 " 4.2

370851, b 085° 0.21" 40

a=22.37cm—M, =aA.l, [a- 2 )= es.0at - m
Y sy 2]

301"+ Ag=1521 cm? > a=1.18cm — My =38.48t-m

. 6.50 _68.03 +38.48

—— =20. =36.54
s 550 20.15 +16.39 =38.54 1

ULIA = 6.2

v
Vpa = vA 48721
=]
Ayt d
usando: estribos ¢ 3/8" de dos ramas: § ”—L\,ﬁ =66 cm

usando: estribos & 3/8" de tres ramas:

3°071*42* 5378
§=— 4872 =988 cm

ademas:

g
Smax =, =135 ¢m =Bgyy =B 254 =2032¢cm

=24 ¢ agyripe = 22.8cm =30cm
usar:  estribo ¢ 3/8° de dos ramas:
2h —» 1 @ 0.05, 15 @ 0.066

o estribos ¢ 3/8" de tres ramas;
120cm — 1 @ 0.05, 11 @ 0.10

Zona = 2h: Considerando la contribucion del concreto

Vo, =36.54-62"1.20=20.101t — V,=388T

- Ayt
Ve=053 o be=16.521 - s=LL - 1a40cm
n- ‘o

d
Smax = =26.89cm: 60 cm;

- 1.42 " 4.2 " 53,78

=0.14
WE - BEr e

Usar estribos ¢ 3/8" de dos ramas: 1 @ 0.05, 16 @, 0.068
R @ 0.14 Rpta. .

Columnas Ductiles Especiales

Instituto de la Construccion y Gerencia, ICG

Patricia A.CANG.CIVIL
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Consideraciones de Analisis
Analisis Direccion X

Flexion por cargas de gravedad en direcciony
Flexién por cargas laterales sismicas en direccion X
. Flexion Biaxial

Andlisis Direccién Y

Flexién por cargas de gravedad en direccién Y
Flexitn por cargas laterales sismicas en direccion Y
+. Flexién Uniaxial

LOSA ARMADA EN UNA DIRECCION

Ell &5 —4]
B 4I( &8 &
O—-i gl
I PORTICOS SECUNDARIOS
0 =) |
| PORTICOS PRINCIPALES

Debe considerarse el efecto de esbeltez

Losa de Teche Armado en dos sentidos en las dos de
analisis sismico las columnas estan sometidas a fiexion
biaxial

Criterios de dimensionamiento

¢) D=30 ¢m

Cmin_

d
] Cmayor

=04

-
N -‘- E
Pg 1
= — 0.25
by " I'c 8D < 3 ns
;!Ui; n

18.4 Elementos especiales a flexo-
compresion en porticos

La resistencia a flexion de las columnas debe cumplir:

hxs 35cm
Jr
O PP Wi L Muerzo = }
ranswvorssd en al ——
1-,,: talie Tty R o | |, musorequendo | — Bom
il pot 215 LI =
—_— - .
zonas de Trasispes [“t"'
confinameanto en k& Zong | 5.4
0 animl - X
: Lysi hyt® - ”{“%“”ﬂ
10.(35;'1‘] 45em Ly =|Ei o 18cm
retusrio Sh
Sy =] =15em wansversal an al—
= 10em nUdD reguenids
por 21,5
Definicién de parametros de confinamiento
— ¥Ag - Ay
i 7 [
5 "'pt
=
I
. &
e " i
hl!
Ay = A, L be *
L 1|
h
| o
- |
- _— ]
s

Disefio a cortante

M M
i (Mor )arr}ba + pf}abaic
a= hy
Mgr corresponde a la maxima resistencia a momento para

el rango de cargas axiales "en el

6 slemento (1.251, y ¢ = 1). No puede ser
IMc = 5 2Mg “mayor del obtenido del analisis.
i Para el disefio se debe tomar V. =0 si
4 € . M Me V., es mas del 50% del cortante
~ #’ v solicitado, o la fuerza axial es menor de
{ M, 0.05 1 hg_
brw g o T w gl e
Me (2} M i) Consideraciones de Columnas
Ductiles
ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia
Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

HICG

Consideraciones de Disefio

Cuantia  ppy =0.01

Pmax = 0-

Los traslapes sdlo son permitidos dentro de la mitad central
de la columna. Sino satisface lo anterior, se tendrd que
considerar refuerzo por confinamiento.

Usandc expresiones empiricas se calculan los momentos
ultimos para todas las secciones criticas de posible
formacién de rotulas plasticas (secciones positivas y
negativas en las caras de los apoyos de las vigas y
zolumnas, que son los MOMENTOS Mp,),

E1 Reglamento ACI - 05 considera para zonas muy sismicas
gue en cada nudo, la suma de las capacidades limites en
fiexion de las columnas sean por lo menos igual a 1.2 la
suma de las capacidades limites de las vigas que concurren
a las caras del nudo.

1. =
IM 212IM ACI318-05
Refuerzo Transversal (Columnas Confinadas)

La cuantia volumétrica en espiral ¢ estnibos circulares
serd:

A ' .
s min= 0.45 [...9...1]'..5.2 0.12 Ig
Ach I'f fy

- Refuerzo por confinamiento:

Ag r
A =030 —= 1 2
sh A wc f
ch ¥
f
A =009sb ©
sh cf
Y
Ag = Area total del refuerzo transversal en la direccion
de andlisis.

b, = Dimensién centro a centro de las ramas extremas
del refuerzo de confinamiento.

Acn = Area dentro de la seccion transversal medida de
afuera a afuera del refuerzo transversal.

Ag = Area total de la seccion transversal de la columna.

s = Espaciamiento del refuerzo transversal

Disefio por Fuerza Cortante
Mecanismo de rétulas plésticas en vigas:
(ACI318-05)
Las columnas se disefiaran para fuerzas cortantes
obtenidas con la hipStesis de la formacién de rétulas

plasticas en las secciones criticas de vigas y considerando
un esfuerzo de 1.25 l,f del refuerzo de acero.

207 ==

M 1+M
Vy= C.h G2

K
S -
Mcl—(""yv! + Myuz] kg + Koa

K
M2 = [""vv& *"\rvd) mgk::

y=Ma+Mpg
H

Observaciones:

o

—T

- V depende de cargas por gravedad y el corte
generado por los momentos.

. My esta calculado en base al esfuerzo del
acero: 1.251,.

- En la uni6n viga - columna, el momento My de la
columna no necesita ser mayor que el momento Mg,
generado por la viga. El cortante nunca sera menor
al obtenido por el andlisis estructural,

M,. — Momentos dltimos en la cara del apoyo

pr

A 1 .
M sa=°Y .M =gAf[d-2
pr oss' b bt syl 2
a=125

5= A' j‘f_" (Despreciando la Contribucién del Concreto)
Vn Para la zona de contribucién del concreto:

vc=o.s:‘.[| + u.uon%‘-],.ﬂr e bd; kg, omZ, cm
9

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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Aplicacion de Disefio de Columna Ductil Especial

Se tiens una columna interior de un pértico de C A, cuya
condicion de disefio es Pu = 2541, Mu=71t-m.

La seccién es de 0.60°0.60 m?. | f'. =280 kg/cm? f, =
4200 kgicm?. P ¢ = 201 t; Pu; = 300.0 t;

IMm yy=125.27t =M (Suma de momentos de la viga que
concurren en las caras del nudo).

Considere que las rigideces de elemento de la columna
del nivel superior y del nivel inferior son iguales a la columna
en estudio.

Los valores indicados correspenden a los momentos
probables ultimos de las secciones de vigas en la cara de
la conexién, Han sido obtenidos considerando:

& =1.00 fg=1.251,
730tm MAZtm
40.06m T 54,15 t-m
h=23.00
130tm 54,15 t-m
40.0 k-m T1.12 tam
DIRFCCION Y DIRECCION X

1. Disefio usando los Abacos del SP-7

gt=60-12 =48 cm

48
=—=0.80
¢ 60

1]
| 1 =280 kglem?
| 1

f, = 4200 kg/em?
 ——] ¥ 9/

f—D =060~

PO L 94 %
o bl 0.28°60°60
p m=0.30
71
Ko /1=0.25" ————=0.12
e/1=02%" 5060
., Sees
=61.2 cm? m= —=17.865
Ag 0851

Usar: 12417(60.84cm2) py=0.017 < pps,=0.06

> Pmin = 0.01

ICG

2. Revisién de la condicién de: IMye = 1.2 TMyy
rétulas en secciones criticas de vigas

Direccién mas favorable: Direccion x

Del dato tenemos IM W= 125.27 t-m

Calculo de E“yc :

M ye = 04bDI1'. =04 (60) (60) 0.28 = 403.20 1

P,=2541. 4P, <04bDI,

P
M =08atD+05P D|1-—Y
pr Ly u bDF
[+3
254
M =08°2028°"42°"060+05"254"0.6|1-
pr 60600
= 40.88 + 57.00 = 97.88 t-m
Para el nivel superior; Pug = 201.0 L.
201.0
M =08°2028"42°060+05"254"06|1-——
pr 60 * 60"

My =40.88+ 48.28=89.16t-m

- Nudo Superior: TM__ =97.88+89.16= 187.04t - m

M =187.04>1.2XM__ =150.32t-m
M. =1BTD4123M, Conforme

Por simple inspeccién cumple para el nudo inferior
Conforme

Disefio del Refuerzo Transversal

1.27
b =su—z[4+ } i “ T
c 2

S |[
be = 50.73 cm ™

b, Py olllle
h = =1691 cm
X 3 | T —

a) Disefo por confinamiento

Cilculo de la longitud de confinamiento

D=06m
Lo24h/68=3/6=05m
045 m

sly=060m

- Calculo del espaciamiento

ROBERTO MORALES MORALES
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Dmayor /4= 0.15m
5 < SQ;, =6"0.0254=0.1524m

Sx

sy=45D015m
20.10m

- 10cm<s<i5¢cm

s=15¢cm
Calculo del acero de refuerzo

Ag=(0.6)2 = 0.36 m2

Ag = (0.6 - 0.04)2 =0.2704 m2

[ A
0a's'b *-¢| 9 _q1|-278cm?
c 1
A = ¥ e
sh T
2
0.09°s°b "% =342 cm
c ot
¥
Usar: Ay, =2¢1/2°+2¢3/8"
Ay = 3.96 cm?

b) Disefio por Cortante

- Caleulo de las fuerzas cortantes de disefio
K

M =(M -M )_c__
pr prt pr2] K +K
c L=

) ‘ Moz
M =XMy " —— =125.27 " — ,
pr = EMab " T3 2 L
Men
Mprcs = Mprei = 62.635 tm M2
62635 2 Ve 62,635 1m
‘.\!'evT=41,?'5T -
g v,
—»°
V,=41.761 62635 1-m
- Verificacion de |a resistencia al corte
&V =9 (Ve + Vg)
V =053 ' b*d=0.53"14.5" 60 53.365 = 24.6 1
Ayihy'd 3.906°1.2°53.365
V.= = 5 =74.B51
1
L A 52.1,jf'c brd=97.51 CONFORME

209 N
-4V, =075(24.6 + 74.85) = 74.591
LV, >V
7459t> 41761 CONFORME

c) Zona intermedia

- Calculo del espaciamiento
& = diametro de la barra principal de refuerzo

bi2=03m
s< EQP;E “0.0254 =0.1524m

0.15m
. §=15¢cm
- Verificacion de la resistencia al corte

V, = 24.6066 t

Ay "ty "d “4a
_AvTlytd_age 4.125 53885 _ g 00 g
5

VS
oV, =0.75 (24.6066 + 59.17) = 71.21 t

OV, >V

62.83t>41.76t CONFORME
d) Zona de Empaimes
Longitud de empalme

Ly = (0.0131,-24) ¢,

Ly =(0.013 * 4200 - 24) 2.54
Ly =77.724 = 80 cm

op = diametro de la barra
de refuerzo principal

—+— | §
axea Loe o B 7 Be 'so @

Esapaciamiento

th:E:IScm
5= 4

10em
s=10cm
18.5 Conexién viga - columna

1. Por Confinamiento

Se debera proporcionar el mismo refuerzo que en los
extremos de la columna. Si existen vigas en los cuatro
lados de la conexion con anchos b; > 3/4 ¢;, la separacion
de estribos puede aumentar al doble, Sin embargo no
puede ser mayor que 15 cm.

2. Por Cortante
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a) Fuerza corlante de diseno en fa conexion

Veal

Ty = Agaty

Ty

Vu:Cb+TI'Vw|

V=l (Agp + Agy) - Vg

Vy=1251, (Ag+Ag) -

UOOI

b) Fuerza cortante de columna

Vel

My

| ¢

- ———

)

MIJI

— —a

Myp+ M
Veol =_LI_U'H__ ut

‘—r--\lw

Para una conexién extrema:

Vi =Ty = Voor= @ Agy fy - Vogy

Disefio por cortante:

vy =Y
]

Vy<53.f1c Al Unidn confinada

VndJTe A Para ofras unianes

donde.

Aj = Area minima de la seccién transversal de la union en

un plano paralelo al
fuarza cortanta.

eje del refuerzo que genera la

Puede considerarse comodrea resistente al corte igual a

"bd" de ia conexion.

3. Longitudes de Anclaje

a)

Lgh

Si se usan gancho sstandar.

Iy d

¥
= o s (6 No. 3al No. 11)

17.25 I

Ly > 8dp, 15¢cm

b)

c)

"
kg

]

Para barras del No. 3 al No. 11, la longitud de
desarrolio, |d, para una barra recta no debe ser menor
de 2.5 veces |a longitud requerida con gancho estndar
si el espesor del concreto debajo de la barra no
excede de 30 cm; y no debe sr mnor de 3.5 Ly, si el
espesor del concreto debajo es mayor de 30 cm.

Cualquier porcidén de la longitud recta de
empotramiento fuera del nucleo confinado, debe
incrementarse en un factor de 1.6,

1.6 (Ly - Lye) + Lyc
longitud de desarrolio requerida cuando la barra
no astd completamente empotrado en concreto
confinado,

longidud de desarrollo requerida en concreto
confinado.

longitud de la barra en concrelo confinado.

naun

i

Esquina Exterior

Interior
Geomelria de las Conexiones

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.C-ING.(TVIL

ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia

UCM-MOQUEGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

§0)

MOQUEGUA

CG 211
Conexion exterior Viga Columna
b
Lo
! LA (L1
| sk I ~
2 A /
Y Y il
- L - AW
’ “ H sl N
/ v mﬂr““f Fuarzas aciuantes i F d
F l en |3 zona del panel e uf::‘;“ﬁc.:
L, '. [ en ol acerg
'u"] =T-V
Vi=A.oy -V
n Fig. 1: Conexion Viga - Columna Exteri
N e g olumna Exterior

V'= T-V
Vi=h oy -V
i,
s i
1
r
& - o~ - L
I 4 WY N
== ne
AN\
. l ]r % H%
:Gt = f.:
T
— e N i
- r

Fig. 2 : Conexion Viga - Columna Exterior
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1] =
"
TE 2 E‘V A JL

by 1/2(by+be) 58 598
bySbp+h bt~ by £ 1/2(byth,)
bJS byti/2h
.
PLANTA by

Fig.: Area efectiva de cortante de una conexién viga-columna (ACI -ASCE352)

B 08N

Fig.: Area efectiva de cortante de una conexién viga-columna (AlJ).

ROBERTO MORALES MORALES ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia

Patricia A.C-ING.(TVIL UCM-MOQUEGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

MOQUEGUA

CAPITULO 19

MUROS ESTRUCTURALES

213 .

19.1 Muros estructurales de
concreto armado

a) Refuerzo Minimo en Muros
E! codigo define un refuerzo minimo para controlar el
agrietamiento de la estructura,

b) Refuerzo Minimo Vertical

- Para varillas menores o igual que No.5.
fy2 4200 kgfem?
A, min = 0.0012 bh

- Para cualquier otro tipo de varilla
Ay min=0.0015 bh

. Para mallas electrosoldadas, de alambre liso o
corrugado no mayor que W31 y D31
A, min = 0.0012 bh

c) Refuerzo Minimo Horizontal

- Para varillas menores o igual gue No.5.

1, > 4200kg/cm?

Ap min = 0.0020 bh

- Para cualquier ofro tipo de varilla
A min = 0.0025 bh

- Para mallas electrosoldadas, de alambre liso o
corrugade no mayor que W31 y D31
Ap, min = 0.0020 bh

Distancia entre juntas Reluerzo minimo
7-9m 0.0625 bh
g-12m €.0J30 bh
12-15m 0.0035 bh
15-20m 0.0040 bh
m "
r>2cm | P r>5em
r<h3 9~ Fr<h3
-
A< 12 A total”] Sa xt> 12 A, ol

> 173 A, total 4 — <23 A; total

Ladointenor | Lado exterior
| h>25¢cm

{minimo 2 capas)

Consideraciones:

E Espaciamiento del refuerzo horizontal y vertical no
serd mayor que tres veces el espesor del muro ni
mayor que 45 cm.

- El acero vertical no necesita estribos laterales si la

cuantia verticales < 0.01 o si este refuerzo no trabaja
a compresién.

Si h>25 em = Refuerzo horizontal y vertical debe
distribuirse en dos capas.

d) Cargas concentradas en Muros

Si una carga concentrada es aplicada, se considera que
ésta es resistida solo por una porcion del mura:

P P
o 5 B
T y
<b+4h <b + 4h
| <botdh | =
<s <9

Se debe verificar que las cargas concentradas no ocasionen
el aplastamiento del concreto debajo de ellas.

Py , {Ag ,
-4 50850 A =1.71: A
P ¢ 1"‘ Ay c™

19.2 Compresion y flexo-compresioén en
muros de Concreto Armado

19.2.1 Método Empirico
Se emplea si satisface las siguientes condiciones:

1.  Laseccidn del muro es ractangular y la excentricidad
de la carga axial es menor que un sexto de la
dimension del muro, es decir el muro estd sometido
integramente a compresién.

2. El espesor del muro es:

menar dimension del mure
25

¥ h=10cm

hz

Para muros de sétano el espesor minimo es 20 cm.
Se estima la resistencia a la comprasion del muro a través
de la siguients formula:

2
= - _[Me
v -0'55%"9[1 [:m] ]
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& = 0.70 (La solicitacién es de flexocompresidn)
L. = Altura libre del muro.

Ag = Area de la seccion transversal del muro
k= tactor de altura efectiva

Tipo de Muro Condiciones de Apoyo | k
Muro apoyado Si uno de los apoyos 0.8
arriba y abajo tiena el giro restringido

Si ambos apoyos fiene | 1.0
el giro restringido
Siambos apoyos tienen | 2.0
desplazamiento relativa |

Murc con apoyos
que admite
desplazamiento

relativo

19.2.2 Método General de Disefio

Si la carga axial se ubica fuera del tercio central, parte de
su seccion central estard sometido a traccion y por la tanto,
se disefara siguiendo |os crilerios para columnas sometido
a flexocompresion. Sera necesario tomar en cuenta el
efecto de la esbeltez para el andlisis y por lo tanto se emplea
el método de amplificacion de momentos siempre que:

E-:100
r

Segun este método, el parametro EL debera tomarse segun
las siguienies expresionas:

ECIQ[ e]
EL= 0.5 -
b h

E; =Modulo de elasticidad del concreto
lg =Momento de Inercia de la seccion brula

§=09+05p3 -12p

El
EL ?&.1%!
. " e B _PDI.I
by : Para porticos arriostrados, Pg = Py
El
ELsc-..t—%Q

V|
by : Para pérticos no arriostradas, Pd = —%"L

p = cuantia de acero vertical respecto al area bruta de
concreto.

e = Excentricidad de la carga axial.
h = Espesor del muro.

19.2.3 Fuerzas cortantes generadas por cargas
Paralelas a la cara del muro

a) Resistencia del concreto al corte
Se tomara el menor valor de:

Ve =088 I I'|d-|—£|‘|1
4Ly

N
Lw[o.aer-c +0.2 L—H;J
. W
VC = O.Is.uln +

nd

My L
Vg 2

{Unidades en kg y cm)

N, : Carga axial amplificada en el muro, positiva si es de
compresion y negativa si es de traccién.
M, : Memento fiector amplificado en la seccién analizada.

V,, ! Fuerza cortante amplificada en la seccién analizada.
d : Peralte efectivo del muro, se estimacomod=0.8 L“,
L,, : Longitud del muro.

El cédigo ACI recomienda que la resistencia del concreto
al corte entre el apoyo y la seccion ubicada al valor menor
entre L, /2, h,/2 deberd considerarse para el célculo en
dicha seccion,
En lugar de estas férmulas se pueds usar las siguientes
que resultan ser mas praclicas.

Si el muro esta en compresion:
Vg =0.53,F; hd

- Si el muro esta en traccidn,

Vg = 0_53[1 +%J,ﬁ"€ hd
Resistencia nominal maxima del muro
Vp <2.7.fF; hd

Consideraciones:

Si: Wy = ‘;i

se considerara el refuerze minimo considerado
anteriormente.
Si o cvyseve

la cuantia minima del refuerzo horizontal serd 0.0025 y el
espaciamiento del acero serd menor que;

L 3n, 450m
5
b) Diseno Por Corte

Si V| > ¢Vg , el drea de acero horizontal se determinara
de la siguiente forma:

Vy - s
Avh _Vy —dVeiso
olyd
Siendo A, el drea del refuerzo horizontal en una franja

del muro de ancho s,. La cuantia del refuerzo vertical, p,,
respecic a una seccidn bruta horizontal, deberd cumplir;

ROBERTO MORALES MORALES
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h
e =1
9, 2 0.0025 +0.5[2.5 e ](ph 0.0025)

& > 0.0025, pero no necesita ser mayor que al requendo
por refuerzo horizontal, su espaciamiento no excedera

1
'--;— , 3h, 45 cm
c) Disefio por Flexo-compresién

Teniéndose la distribucion del acero vertical, se elabora el
diagrama de interaccion del muro con la cual verificamos
que nuestros valores M /¢ y P, /¢ se encuentren dentro de
la zona del diagrama de interaccién. En caso contrario serd
necesario hacer uso de diagramas hechos para una
distribucion dada de acero y calcular nuestra area de acero
necesara.

/" Refuerzo concentrado

onioserses

o 0.05 010
I bh

19.3 Requisitos del codigo ACI para
resistencia sismica de muros
estructurales

Consideraciones de disefio de muros ductiles (ACI
318-05)

- Muros Esbeltos:

- Comportamiento simliar a una viga en voladizo.

- Momentos grandes en la base del muro: Formacion
de rétulas plasticas

. En una longitud apreciable (0.5d,, a 1.0d,).

215 W

. Fuerzas cortantes significativas: Fisuramiento por
traccion diagonal.
h min = 1.5L, Longitud probable de rotulas plasticas
=V =Vpase

- Muros Cortos:

r_’.\.ﬂ!. <2

Lw

- Cargas verticales relativamente pequefias.

- Requerimientos menores por flexion (momentos de
volteo).

- La fuerza cortante significativa: Fisuramiento por
traccion diagonal.

- Refuerzos en Muros Estructurales
P2 0.0025
p, = 0.0025

SiV, =053"c A, , entonces se pondran 2 capas de
refuerzo o mas,
Para muros bajos: h, /L, <2 = p, 2p,

- Espaciamientos Maximos

45 cm
45 cm

- Horizontal:
- Vertical:

- Resistencia al Cortante de Muros Estructurales

Vi = Agyleflg vy ty)

h
a. =080 para Els 1.5
W

@, = 0.53 para " oynp
Lw

Para valores de h,, / L,, entre 1.5 y 2.0, se interpolara
linealmente los valores de c.

- Elementos de Borde o de Confinamiento en Muros
Estructurales

a) Los muros continuos desde la cimentacidn hasta el
extremo superior que tienen una seccidn critica por
flexién y carga axial, la zona de compresién serd
reforzada con elementos de borde especiales:

donde: 8, /h, =0.007
¢ = profundidad del eje neutro.

&,, = desplazamiento de disefio.

Verticalmente el refuerzo debera extenderse una distancia:

ohw. o My
2 "Say,
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b1 Se pondran elementos de confinamiento especiales,
donde el esfuerzo de comprasion maxima que ocurre
an la fibra extrema es mayorque 0.20 T,
Se pueda discontinuar astos elementos si el esfuerzo
de compresion es menor de 0.15 1.
Eslos esfuerzos se determinaran mediante un analisis
lineal elastico, usando las propiedades de |la seccion.

Debera confinarse hasta una distancia no menor
que el mayor valor de: ¢ - 0.1 L, d ¢/2.

En los bordes con alas estd debera extenderse de la
fibra superior en compresién por |0 menos 30 cm.

r_r—“‘—*:“;‘l; ,
8 [eene S

. zc-011

> g

T em

—TF
I. i

E' refuarza transversal de los elementos de borde debera
satisfacer los requerimientos para columnas especiales;
=ste debera extenderse por lo menos 30 cm en la base.

Donde no s¢ requiera elementos de borde debera
satisfacerse lo siguiente:

28.2
E] 5i p>-,— ,se colocara refuerzo transversal
¥

especificado para columnas, a un espaciamiento no
mayor de 20 em.

fe Siv, < 0.27A ey Jl"c . &l refuerzo horizontal debera
terminar en ganchos de 90° o se colocara un estribo
enlU

- Determinacion de la cuantia longitudinal en
Elementos de Borde

f - - - L] L]
o o RB ki H

_EAD Ii":_couo-oooaoH

‘wS x- L

n = nmero de varillas
A_ = Arsa de una varrilla

19.4 Aplicacion de disefio de un muro
estructural

Disenar el muro estruciural que debe ser capaz de resistir

1CG

en el primer nivel la siguiente combinacion de fuerzas de
disefio:

Pp = 12801 V, =4061
P =1951 hy =45m
=7.95m

MB = Momento en la base debido al sismo = 4778 t-m
Fe =280 kg/em?

f, = 4200 kg/em?

e
1l
S

6.70 - I |

T.65

Del analisis y disefio estructural de las columnas
considerando la direccion transversal se obtiene
dimensiones de 1.25m * 0.80m y refuerzo longitudinal de
30 & No.11.

- Verificacion de necesidad de elementos de
confinamiento

Debe disponerse necesariamente de elementos de
confinamiento si el estuerzo maximo de compresion en la
fibra extrema es mayor de 0.2 ..

Ag = 795°50 + (125730) "2 = 47250 cm®

| -
- 4
+80°125(335)2 ) 2 .50"77‘;—

]

| Jsor12s?
- 12

— 2,945%.35.937 5cm

.'-w
Mu'5  2085-10% e680.2:10%795/2

e :p—ui- —
2945'035,937.5

. .
Ay Lg 47250

=133.99kg/ cm >

f'e=133.9 kglem? > 0.2 f', = 0.2 * 280 = 56 kg/em?
- necesita elementos de confinamiento.

- Determinacion de los refuerzos del muro y columna
de confinamiento

a) Muro

1. Determinacion de los requerimientos de refuerzo
minimo longitudinal y fransvarsal en el muro:

a.  Verificar si se requiere refuerzo en dos capas.
Se necesita refuerzo en dos capas si:
- la fuerza cortante factorada en o! muro excede
vV, >0.53.F; Ay )

- 8i: h = 25cm
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-
406t=0.53 \r’f e Aoy

= 053280 (10)0.5)7.95)=352.53

h = 50cm > 25cm

v

. necesita refuerzo en dos capas.

b.  Refuerzo longitudinal y transversal requendo en el
muro. Requerimiento minimo de cuantia.

A
Py = ﬁ =p, 2 0.0025

Espaciamiento Maximo = 45 cm 6 3h (el menor}
A Jm = (100)(50)= 5000 cm?/m

El area de acero en cada direccion por cada metro de murc
XA, = 0.0025 * 5000 = 12.5 cm2/m
Usando ¢ 5/8" = A= 2°1.98 = 3.96 cm?

2
*s* requerido = As_ __3.96cm

S — =(.32m <0.45
Asim 12 .'u:rll2 im

CONFORME
Considerar ¢ 5/8" @ 0.32 en 2 capas para el Ref. vertical
2. Determinar requerimiento de refuerzo por cortante

Vg = ﬁcv[ucﬁ*‘s’n’yi

h
a, = 0.80 para I._:L =15

h
0 = 0.53 para | -=2.0
w

s Nw _ 45m
Se tiene E = 795m = 566>2 .0, =053

Ag, = 50 * 795 = 39750 em?

Ve =053, A.=053,780 (10)(0.50°7.95) = 352 53 1

Vo=V, -V,= % -352.53 = 324.14 1

El valor de ¢ para el cortante es de 0.85. Sin embargo
deberd usarse ¢ = 0.6 si la resistencia al cortante nominal
V,, es menar que el cortante correspondiente al desarrolio
de la resistencia a flexion nominal. En forma conservadora
se tomara ¢ = 0.6.

_ Av'hd _306°4.2'636
Vs 324.14

=32.63cm

217 &

pero:
§=32.63 <45cm
5=32.63<3h=150¢cm

5=32.63 = 32 cm (cuantia minima)

Usar s=32cm

# 5/8" en 2 capas: A, = 2 * 1.98 = 3.96 cm?

d=08L,=08"795=636cm

Usar ¢ 5/8” en dos capas @ 0.32m. para @l Ref.Horizontal

b) Columna de confinamiento

1. Verificar si los elementos de confinamiento actuando
como columna corta toman las cargas verticales
debido a cargas de gravedad y de sismo.

Fuerza axial maxima sobre el elemento de confinamiento:

_Pumure) My
2 L'y

. Putmuro) = 1.4 (Pp + P + Pg)

pumax

Py(muro) = 1-4 (1280 +195 + 0) = 2065 t
Momento factorado en la base M, = 1.4 Mgagg
M, =14 " 4776 = 6689 t'm

206 A
Pumax _Ts N 5:?02 ~203088 1

Sobre el elemento de confinamiento;
P,=2030.89t

b*"h=80"125cm?
Agy =30 ¢ No.11 = 30 * 9.58 = 287.4 cm?

A
M=y 5L =00295 pp = 0.01

< Pmay = 0.06

P max = 0.80 (0.85 f'; (ﬂg -Ag) + Ag ” I'y)
Columnas estribadas

Py méx =& Py max = 0.70 Py gy

Pumax = 0.7(0.80) [0.85°280(80"125-287 4)+287.4°4.2]
= 1970.46 t

Py mix < Py .. NO ES CONFORME
Usar 34 ¢ No.11 — A, = 34 *9.68 = 325.72cm?

Py max = 0.70 * 0.8[0.85%0.28 (80*125-325.72) +
325.72 * 4.2]

Py max = 2055.48t > P, = 2030.89t .. CONFORME
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2 Verificar por flexo-compresion

I“:"‘I

"

M, '0 p=00018
Vebh I} = 280 kglcm’
o8 3
: I, = 4200 kgem
064
0.4
eh=05
024
0
o 005 .. &
1 bh

3. Determinar los requerimiantos de refuerzo transversal
por confinamiento

Imenor _ 80
nor _ =Y. _ g
5% 4 r Gcom

s, en la direccion de la longitud menor

A i
0.3s hc[ ] 4]51
i Ach fy
sh =

0.69s hg i—ﬂ
y

Considerando estribos de ¢ 1/2" @ 0.10cm

h,=125-(2"4+1.27)=115.73cm

u.a'w'ns.?a{“ 124 —r]ﬂza.sacmz
B424 4200
Agh 2
. . 280 2
» 15, —_— =
0.09"10°115.73 7500 6.94cm

Usando 6 ¢ 1/2* » 6 *1.27 = 7.62 ¢cm? > 6.94 cm?
.CONFORME

En la direccién de longitud mayor:

he=80-(2*4+1.27)=70.73cm

n.:a'w'm.ra[so 108 -1] 280 2

e 265
8424 4200 RN

Agh =
2

280
09*10°7073"—— =4.24
0.09°10770.73 500 4.24cm

Usando 46 1/2" = Ag, =4 " 1.27 = 508 cm?

125 oraticm o5T @032 m e —.1"25
I/ S8 @032Zm |
I"""‘ Y 11 FTr1rTrr
ke lon A 1ha
.. 360 No. 11 $127 @010m
- -
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CONFIGURACION ESTRUCTURAL SISMORRESISTENTE

20.1 Requisitos Generales

20.1.1 Aspectos Generales

20.1.2 Concepcion Estructural

Sismorresistente

Factores que Influyen en la Respuesta Sismica de
Edificaciones

a1 Debido al Movimiento del Terreno:
- Distancia a la falla
- Longitud de la ruptura de falla
- Amplitud de aceleracion, velocidad y desplazamiento
- Contenido de frecuencia
- Duracion
- Direccion
- Caracteristica del pulso

Debide a la Geologia del Sitio:

- Estrato de suelo uniforme

- Suelo firme

- Suslo blando

- Suelo de transicicn

- Profundidad de! estrato resistente

Debido al Impacto de los Métodos de Analisis:
- Estatico elastico

- Estatico inelastico

- Dinamico elastico

- Dinamico inelastico

Debido a la Configuracion de la Edificacion:
- Escala

- Altura

- Tamafio horizontal

- Proporcidn

- Simetria

- Distribucion y concentracion

- Densidad de la estructura en planta
- Esquinas

- Resistencia perimetral

- Redundancia

Debido al Sistemma Estructural:

- Propiedades dinamicas

- Peso (ligaro versus pesad?)

- Aporticados

- Muros de corte

- Elementos de arriostre

- Dual (portico-muro), etc.

- Ejes de resistencia: uniforme, no uniforme, aleatorio
- Sistema de cimentacion: superficial, profunda

- Control de disipacién de energia: por vinculo débil,
por rotacion o por aislamiento

Debido a los Materiales Estructurales:
Ductil (acero)
Semi-ducti! (concreto armade, madera)
Fragil (albanileria)
Comportamiento elastico

- Comportamiento no-lineal

a.6

a7 Debido a los Componentas No Estructurales:
- Independiente de la estructura principal
Compuesto con la estructura principal
Rellenc variable
Contribucién en la resistencia
Contribucidn en la rigidez

a.8 Debido a la Construccion:
- Calidad: excelente, buena, pobre
Inspeccion
No inspeccion

Opciones de Sistemas Estructurales por las Condiciones
Locales del Suelo

b))

Usar adifeacionas rigidas con penoado cofa.
Sueio “Blando” (Pesiodo largo) |« Muro de corta
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‘Sito "Drstanta” (Penodo cono) | Usar edificaciones rigidas con corto.
Sino "Distante” (Perfode largo) | Usar edificaciones. rigidas con periodo coro.
Usas edificacionas taxiblas oon pertloda largo

Suslo "Firma” (Perdodo cono) |«  Partico de momenio ducil

et .|+ Mslamieroen jabase

Sueios pobres (Cimentecsdn | Usar edifscacones rigidas de peso figero.
de pilotas) & Porico con amosl pmeento de acero

= POMmoo ubular de acero

Influencia de la Configuracién Estructural

El término “configuracion estructural® se refiere tanto a la
forma global del edificio como al tamafio, naturaleza y
ubicacion de los elementos estructurales y componentes
no estructurales dentro de él. Los aspectos gue influyen en
la configuracion son:

A) Escala

En una casa con estructura de madera es posible
transgredir ciertos principios de configuracion, ya que
debido a su peso ligero las fuerzas de Inercia seran
bajas. Ademds, cuenta con luces cortas; en relacién al
area de piso, habra mayor niimero de muros para distri-
buir las cargas, y las medidas correctivas, sl se disefian
adecuadamente, pueden ser de pequena escala.

En un edificio de mayor tamario, la transgrasion de
los principios bésicos de distribucidn v proporcion
implica un costo crecientemente alto, ademds, a
medida que crecen las fuerzas, no se puede confiar
en el buen funcionamiento como en el caso de un
edificio equivalente de mejor configuracién. Sin
embargeo, esto no implica gue los edificios pequeros
no teangan inconvenientas significativos.,
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Se debe evitar comparar un tamano de un edificio con
otro aplicando simplemente la hipdtesis de que todas
las variables excepto una pueden permanecer
constantes, mas aun si se quiere analizar los efectos
del tamafo sobre las fuerzas sismicas, ya que a
medida que aumenta el tamano absoluto de una
estructura, decrece el numero de alternativas para su
solucion estructural,

Altura

A medida que un edificio se hace mas alto, por lo
general aurnenta su periodo, esto implica un cambio
del nivel de respuesta y magnitud de las fuerzas. Sin
embargo, el periodo de un edificio no es sdlo funcion
de su altura, sine también de otros factores como la
relacion altura/ancho, altura de los pisos, materiales
Involucrados, sistemas estruciurales, y la cantidad y
distribucion de la masa.

De mode que, muy raras veces la altura por si sola
constituye una variable que se deba controlar para
atenuar el problema sismico.

Hace varias décadas, se establecleron en los
reglamentos de algunos paises, limites en la altura
de los edificios ubicados en zonas de alto riesgo
sismico. Dichos limites se fueron modificando con el
transcurso del tlempo. En la actualidad, el enfoque no
consiste en legislar sobre limites sismicos para la
altura, sino establecer criterios mas especificos de
disefio y comportamiento sismicos.

Tamano Horizontal

Cuando una planta es extremadamente grande,
incluse si es de una forma sencilla y simétrica, el
edificio puede tener dificultad para responder como
una unidad a las solicitaciones sismicas,

Al determinar fuerzas sismicas, usualmente se
supone que la estructura vibra como un sistema en el
que todos los puntos de una planta en el mismo nivel
y en el mismo instante estan en la misma fase de
desplazamiento, velocidad y aceleracion, y ademas
lienen la misma amplitud. En realidad, como la
propagacion de las ondas sismicas no es instantanea
sino que fiene una velocidad final (finita) que depende
de la densidad del suelo y de las caracteristicas de
los elementos estructurales, las diversas partes del
edificio a todo lo largo de é&ste vibran asincronicamente
con aceleraciones diferentes, causando esfuerzos
longitudinales de traccidn-compresion y desplaza-
mientos horizontales adicionales. Con las otras
condiciones permaneciendo constantes, mientras
mds largo sea el edificlo, mayor serd la probabilidad
de ocurrencia de estos esfuerzos y mayor sera su
efecto.

Como el aumento en la longitud de un edificio incre-
menta los esfuerzos en un piso que funciona como
un diafragma horizontal, la rigidez de éste puede ser
insuficiente para redistribuir la carga horizontal,

D)
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durante un sismo, de elementos portantes mas débiles
o dafiados del edificio hacia los elementos mas
fuertes o hacia aquéllos que sufren menor dafo,

A menos que haya numerosos elementos resistentes
a tuerzas laterales, por lo general los edificios de
planta grande imponen severos requernmientos sobre
sus diafragmas, que tienen grandes luces y pueden
tener que transmitir grandes fuerzas que seran
resistidas por muros de corte o porticos.

Proporcién

Cuanto mas esbelto sea un edificio peores serdn los
efactos de volteo de un sismo y mayores los esfuerzos
sismicos en las columnas exteriores.

El equivalente en planta de la relacion alturafancho, o
de esbeltez, es la relacion de aspecto, Las formas
largas y esbeltas son inconvenientes. Si el
arriostramiento esta localizado sdlo en la periferia, la
direccion longitudinal serd muy rigida, pero la direccion
transversal teniendo sdlo dos muros de corte o
porticos en los extremos, muy separados entre si,
serd muy flexible. En este caso el diafragma acluaria
como una viga larga y esbelta, mientras que las
hipotesis empleadas para analizar diafragmas
suponen un comportamiento de viga de corte de
pequena longitud,

Simetria

Cuando en una configuracion, el centro de masa
coincide con el centro de rigidez, se dice que existe
simeftria estructural.

Existen dos razones importantes para preferir las
formas simétricas en una configuracién: la primera
es que, en términos puramente geométricos, la
asimelria tiende a producir excentricidad entre el
centro de masa y el centro de rigidez, y por tanto,
provocara torsion; aunque ésta puede deberse a
causas no geométricas (por ejemplo, variacién en la
distribucion de masa en una estructura simeétrica). La
segunda razdn es que la asimetria tiende a concentrar
esfuarzos, como por ejemplo, en una asquina interior.

A medida que el edificio se vuelve méas simétrico, se
reducira su tendencia a sufrir concentracionas de
esfuerzos y torsion, y su comportamiento ante cargas
sismicas sera menos dificil de analizar y mas
predecible. Es decir, se puede mantener la seguridad
con economia de disefio y construccion con el empleo
de formas simétricas. Sin embargo, esto no quiere
decir que un edificio simétrico no sufrird lorsién.

Los efectos de la simetria no sdlo se refieren a la
forma del conjunto del edificio sino también a los
detalles de su disefio y construccién. Segin
investigaciones, el comportamiento sismico de
edificios es sensible a variaciones muy pequefias de
la simetria. -

ROBERTO MORALES MORALES

Patricia A.CING.CTVIL

ICG, Instituto de la Construccién y Gerencia

UCM-MOQUFGUA



“UNIVERSIDAD JOSE CARLOS MARIATEGUI"

G)

MOQUEGUA

1ICG

Es comun encontrar elementos principales, como los
nucleos de servicio, dispuestos asimétricamente
dentro de una configuracion simétrica, esto da lugara
una situacion denominada "falsa simetria®. La simetria
va desde la simple geometria de la forma exterior
hasta las distribuciones internas de elementos
resistentes y componentes no estructurales.

Distribucién y Concentracion

En un edificio con resistencia bien distribuida, los
elementos compartirdn igualmente las cargas.
Cuando hay muchos elementos, y un miembro
empieza a fallar, habra muchos otros elementos que
proporcionen la resistencia necesana. Por lo tanto
tienen una obvia desventaja las configuraciones que
congentran fuerzas sismicas, de tal manera que
acumulan fuerzas sucesivamente mas grandes
aplicadas en un nomero decreciente de elementos.

Figura 1. Distribucion de Cargas
—m =

|
|
Densidad de la Estructura en Planta

En los edificios construidos en siglos pasados &
tamario y la densidad de los elementos estructurales
son de manera sorprendente mayores gue los de los
edificios actuales,

En los edificios altos y flexibles, las fuerzas sismicas
son generalmente mayores al nivel del susio. De esta
forma se requiere que la planta inferior soporte su
propia carga lateral ademds de las fuerzas conantes
de todos los pisos superiores. Paraddjicamente, es
en este mismo nivel donde a menudo se iImponen
ciertos criterios arquitectdnicos que exigen eliminar
tanto material como sea posible.

La densidad de la estructura en pianta, a nivel del
terreno, es una medida estadistica frente a casos
opuestos a una configuracion sismica eficiente; y se
define como el 4rea total de todos los elementos
estructurales verticales (columnas, muros, amostres)
dividida entre el drea bruta del piso.

Elfactor principal que da a los edificios antiguos cierto
grado de resistencia sismica, usualmente es su
configuracion. Debido a que en ellos se lieva hasta e
terrano una gran cantidad de material por rutas
regulares y directas, no hay razén para que las fuerzas
sigan trayectorias mas cortas y destructivas

221 &

Esquinas

Las esquinas exteriores también pueden tener
problemas debidos a efectos de ortogonalidad. Un
movimiento de tierra orientado diagonalmente puede
asforzar las esquinas en mayor medida que un
movimiento a o largo de los ejes principales.

Las columnas en esguina de los porticos deben
disefiarse conservadoramente; una forma seria,
tomande en consideracion los movimienlos
simultaneos en direccién tanto vertical como horizontal
en planta.

En las esquinas de un edificio ocurre que |a deflexion
de un muro an un plano debe interactuar con la
detlexion incompatible de otro muro ubicado en un
plano perpendicular. Esle problema es mas grave si
no se cuanta con un muro solido en la esquina.

Figura 2. Dafio producido en la esquina débil de un
edificio en el sismo gue sacudid la ciudad de Nazca
en noviembre de 1996,

Resistencia Perimetral

Para resistir la 1orsidn en un edificio simétrico, con el
cantro de giro siluado exactamente en el centro
geométrico, cuanto mas distante del centro se cologque
el material, mayor serd el brazo de momento respecto
al cual actle, y por tanto, mayor serd el momento
resistente que pueda generar. Esto conlleva a establecer
gue, goométricamente, la distribucién mas eficiente es
la cirgular, aunque se puede emplear muchas ofras
configuraciones con una adecuada eficiencia.

Es conveniente, entonces, colocar elementos resis-
tentes en el perimetro, ya sea que los elementos sean
muros, porticos, o particos arrostrados, y que tengan
que resistir fuerzas laterales directas, de torsion, o
ambas.
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Figura 3. Ubicacion de muros de corte para resistir los
momentos de volteo y torsién

J) Redundancia

Los miembros redundantes son elementos
estructurales que en condiciones normales de disefio
no desempefian una funcién estructural o estan
subesforzados con respecto a su resistencia, pero
que son capaces de resistir fuerzas laterales si es
necesario. Proporcionan un medio Gtil para obtener
un factor de seguridad donde pueda haber
incertidumbres analiticas en el disefo.

Se puede aducir que suministrar redundancia
representa una violacion de los conceptos de
economia y elegancia de la ingenieria, puesto que
implica que una parle del material, estara ocioso o
subestforzado. Sin embargo, el concepto reconoce la
necesidad de disefar en funcién de desastres no
calculados, asi como para las condiciones diarias de
servicio.

La redundancia en el disefio sismico tiene importancia
en varios aspectos. A menudo se cita el detallado de
las conexiones como un factor clave, ya que cuanto
mds integrada o interconectada esté una estructura,
habrd mds posibilidades de redistribuciin de carga.
La configuracion también participa, ya que el nimero
y la localizacién de los elemantos resistentes se
originan en el disefio arquitectonico y establecen un
potencial de redistribucién que puede ser efective
mediante al adecuado detallado estructural,

1.3 Categoria de las Edificaciones

Las edificaciones son clasificadas de acuerdo a las
categorias indicadas en la Tabla 3 de la norma. A cada
categoria le corresponde un coeficiente de uso e
importancia (U).

Se presenta una mayor exigencia er la categorizacion de
las edficaciones. Los centros ecuc-tivos {1 hespitales se
ubican dentro da las edificaciones esenciales, es decir,
aguellas cuya funcidn no deberia irterrumnirse
inmediatamente después que ocurra un sismo.

ICG

Opciones de Sistemas Estructurales por las Condiciones
de Uso
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1.4 Configuracién Estructural
ESTRUCTURAS REGULARES

Son las que no tienen discontinuidades significativas
horizontales o verticales en su configuracion resistente a
cargas laterales.

ESTRUCTURAS IRREGULARES

Se definen como aguellas estructuras que presentan una
o mas de las caracteristicas indicadas en las Tablas 4 4 5.

IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN ALTURA
Piso Blando

*En cada direccion la suma de las areas de las secciones
transversales de los elementos verticales resistentes al
corte an un entrepiso, columnas y Muros, s menor gque
85% de la correspondiente suma para el entrepiso superior,
o es menor que 90% del promedio para los 3 pisos
superiores. No es aplicable en sétanos.”

Elnombre de piso blando se aplica por lo general a edificios
cuya planta baja es menos rigida que las plantas
superiores. Sin embargo, un piso blando en cualquier nivel
crea problemas, pero como las fuerzas son mayores en la
base del edificio, una disconlinuidad de rigidez entre el primer
y segundo piso tiende a provocar ta condicion mas grave.

El piso blando se genera cuando hay una discontinuidad
significativa de rasistencia y rigidez entre la estructura
vertical de un piso y el resto de la estructura. Esta
discontinuidad se puede presentar debido a que un piso,
por lo general el primero, es significativamente mas alto
que el resto, produciéndose asi una disminucion de rigidez.

También puede haber discontinuidad debido a un concepto
de disefio muy comun, en el cual no todos los elementos
verticales se proyectan hacia la cimentacion, sino que
zlgunos terminan en el segundo piso para aumentar las
luces da la planta baja. Esta condicién crea una trayectoria
ce carga disconlinua que produce una variaciéon de
resistencia y rigidez en el punto de cambio.

Finaimente, el piso blando se puede producir por un piso
abierto que soporta muros superiores estruclurales o no
estructurales pesados. Esta situacitn es mas grave cuando
el muro superior s un muro de corte y actda como elemento
principal resistente de la fuerza lateral.
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El problema principal del piso blando es que la mayor pane
de las tuerzas sismicas de un edificio, y cualguier
deformacion estructural consecuente, tenderan a
concentrarse en el piso menes rigido o en el punto de
discontinuidad, en lugar de distribuirse de manera mas
uniforme entre todos los pisos.

En la condicion de piso blando, las deflexiones en éste
seran mucho mayores que las de otros pisos, y por tanto,
aste piso experimentara esfuerzos y danos mayores.

En la condicidén de pisc blando, las deflexiones en éste
seran muche mayores que las de otros pisos, y por tanto,
esta piso axperimentara esfuerzos y dafios mayores.

Figura 4. Dario sismico en una configuracion con el piso
blando an &l primer nivel. Las grandes aberturas generan
grandes dislorsiones en ese piso.

Figura 5. Colapso total producido por un sismo en una
edificacion de dos niveles con un primer piso blando.

Mediante el uso de la Tabla 4 de la norma se hace una
evaluacion de areas transversales mas no de alturas de
pisos, y de acuerdo a la definicién de piso blando también
se puede presentar tal discontinuidad cuando la altura de
un piso es significativamente mayor que la de los otros
pisos, pese a qus ;.45 elementos resistentes a cargas
laterales pueden ma:tener la misma seccioén transversal
en todos los niveles de !a edificacién.
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Irregularidad de Masa

*Se considera que existe irrregularidad de masa cuando la
masa de un piso es mayor que el 150% de la masa de un
piso adyacente. No es aplicable en azoteas.”

Irregularidad Geométrica Vertical

"La dimensién en planta de la eslructura resistente a
cargas laterales es mayor que 130% de la correspondienta
dimension en un piso adyacente. No es aplicable en azoteas
ni en stlanos”.

Este lipo de imegularidad se conoce también con el nombre
de escalonamienta vertical.

Se pueden adoptar escalonamientos por diversas razones,
las tres mds comunes son: los requisitos de zonificacion
en que los pisos superiores se escalonan hacia atras para
conservar la luz y el aire en los lugares adyacentes, los
requisitos de programa cuando se necesitan pisos mas
pequenos a niveles mas allos, y los requisitos de estilo
relacionados con la forma del edificio. Actualmente los
requisitos de velumen predominan sobre los requisitos de
zonificacion.

En formas escalonadas, es mas probable que el cambio
abrupto de resistencia y rigidez ocurra en el punto de
escalonamiento o de cambio de seccién. Cuanto mas
grandes sean los escalones o cambios de seccién en un
escalonamiento normal o invertido, mayor serd el problema.
Es preterible emplear un acartelamiento suave para evitar
el problema del cambio de seccién. Simulando el edificio
como una viga en voladizo se puede decir que una viga
acartelada no sufre concentraciones de esfuerzos, mientras
que una viga escalonada si. Los problemas de
escalonamiento son mayores si los elementos verticales
que se encuentran en la zona del cambio de seccidn no se
prolongan hasta los niveles inferiores o cuando se tiene el
escalonamiento invertido.

Discontinuidad en los Sistemas Resistentes

*Desalineamiento de elementos verticales, tanto por un
cambio de orlentacién, como por un desplazamiento de
magnitud mayor que la dimensidn del elemanto.”

Es importante que las fuerzas sigan trayectorias regulares
y directas a través de lineas de resistencia continuas hasta
alcanzar la cimentacion del edificio. Estas lineas de
resistencia las proporcionan los elementos verticales
sismorrasistentes.

En esta seccion se puede incluir la irregularidad impuesta
por los muros de corte discontinuos, lo cual requiere
suficlente rigidez de la losa para transmitir los esfuerzos
de corte del muro hacia los elementos verlicales del nivel
inferior.
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IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN PLANTA
Irregularidad Torsional

"Se considerara solo en edificios con diafragmas rigidos.
En cada una de las direcciones de analisis, el
desplazamiento relativo maximo entre dos pisos
consecutivos es mayor que 1.3 veces el desplazamiento
relative de los centros de masas.”

Esta verificacién no puede efectuarse sin antes haber llevado
a cabo el analisis sismico. Se ha observado que |a torsién
en planta constituye una de las causas comunes de
colapsos, principaimente en edificaciones de planta
rectangular con muros es tres de los lados del perimetro.

Ya gue la torsion en planta se presenta cuando el centro de
masa no coincide con el centro de rigidez es conveniente
buscar la ubicacién simétrica de elementos sismorre-
sistentes y una adecuada distribucion de la masa no sélo
&n elevacion sino también en la planta de la estructura.

Esquinas Entrantes

“La configuracion en planta y el sistema resistente de la
astructura, lienen esquinas entrantes, cuyas dimensiones
en ambas diracciones, son mayores que el 20% de la
correspondiente dimensién total en planta.”

Las configuraciones con esquinas entrantes plantean dos
problemas. El primero es que tienden a producir variaciones
de rigidez y, por tanto, movimientos diferenciales entre
diversas partes del edificio, provocando una concentracion
local de esfuerzes en la esquina entrante.

El sequndo problema es la torsion. Esta se produce porque
ol centro de masa y el centro de rigidez de esta forma no
pueden coincidir geométricamente para todas las posibles
direcciones de un sismo. Esto provoca rotacion, que tendera
a distorsionar la forma.

Discontinuidad del Diafragma

"Diafragma con discontinuidades abruptas o variaciones
an rigidez, incluyendo dreas abiertas mayores a 50% del
drea bruta del diafragma.

La rigidez de un diafragma con discontinuidades abruptas
o aberturas significativas puede ser insuficiente para
redistribuir la carga horizontal, durante un sismo, de
slementos porlantes méas débiles o dafados del edificio
hacia los elementos mas fuertes o hacia aquéllos que
sufren menor dario.

SOLUCIONES PARA LOS PROBLEMAS DE
CONFIGURACION

Ciortos tipos obvios de soluciones estan disponibles para
el disefiador con la finalidad de atenuar los problemas de
configuracién estructural:
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Distribucién
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Simetria en caja
Buena y mala
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Localizacion de Muros de Corte para resistir el vuelco y
momentos torsionales

Eliminar el problema, evitando ¢ alterando la configu-
racién global.

- Separar los elementos que causan la discontinuidad.
Reforzar los elementos débiles.
- Proporcionar adecuada transicién entre elementos.

- Minimizar la respuesta sismica por medio de un
sisterna de aislamiento an la base.
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2. INFLUENCIA DEL PISO
BLANDO EN EDIFICACIONES

2.1 Caracteristicas de los
Modelos Estructurales

Los modelos matematicos se dividieron en res grupos:
Madelos de 4 pisos, Modelos de 8 pisos, y Modelos de 12
pisos; éstos a su vez se dividieron en estructuras reguiares
@ irregulares. Las estructuras iregulares Senen un piso
blando en el primer nivel y requieren alas de concrsto para
uniformizar las rigideces en elevacion.

Los modelos analizados estan formados por un solo périico
tridimensional, de tres vanos en una direccién y dos vancs
en la direccién perpendicular. La luz de vanos es de 6
metros. Los elementos verticales estan coneciados por
diafragmas horizontales, los cuales se suponen
infinitamente rigidos en su plano.

El predimensionamiento de elementos para ias "estuchuas
regulares” se realizd con las férmulas clasicas empleadas
en nuestro medie. En las Figuras A y B se mussian a
pianta tipica para los grupos de modelos de 4, 8y 12 pisos,
con y sin alas de concreto, asi como la distribucsn de los
tipos de columnas y vigas.

El andlisis sismico realizado para todos los modsios fue
del tipo dinamico tridimensional, con el método def especto
de respuesta, y para la obtencion de los desplazasmwentos
espectrales se empled la Combinacién Cuadratica
Completa (CQC) de las formas de modo de vibracion
Coma herramienta de andlisis se utilizo el prorrama ETASS,
creado en la Universidad de California, Beskedsy. Los
elementos verlicales, atinlos que inclufan aias ce conorelo,
fuaron modelados cen el glemento "columna® de ETABS, y
los elementos horizontales con el elemento “wga’. En
ningln caso se empled el elemento "panel”. La formuiacion
del elemento “columna® toma en cuenta deformacion axial,
de corte, de flexidn y de torsion. La flexion y el core se dan
en las direcciones principal y secundaria de la seccon del
elemento. La formulacién del elemento “viga® incluye
detormacion de flexién y da corte, sdlo en la diseccion
principal, y de torsian.

Se ha considerado un 75% de longitud de brazos rigidos,
tanto en vigas ccmo en columnas, Todas las columnas del
primer piso se suponen empotradas en su extremo infenor.

La losa tipica del techo es de concreto, de 16 cm de espesor,
armada en dos sentidos. El empleo de este tipo de losa
permite una distribucién mas uniforme de esfuerzos y
deformacicnes aentre los elementos que llegan a elia.
Ademas, tiene aproximadamente el mismo peso gue uni
losa aligerada de 25 cm de espesor necesaria para cubri
las luces dadas. *

RESULTADOS

En los modelcs estructurales de A pisos sin irmegulari-
dades, ios dasplazamientos laterz les de nrimer piso.

225 E8

calculados segun el cédigo anterior, son de 1.14 cmen la
direccion X y 1.16 cm en la direccion Y. Empleando el nuevo
codigo, estos desplazamientos liegan a 2.96 cm y 2.97 cm,
en las direcciones X e Y, respactivamente, s decir 2.6 veces
los desplazamientos encontrados con el codigo anterior
de disefio sismorresistente.

En los modelos estructurales de & pisos sin presencia del
piso blando, los desplazamientos laterales del primer piso,
caleulados de acuerdo al codigo anterior, son de 1.18 em
an la direccion X y 1.23 c¢m en la direccion Y. Con el nuevo
codigo, estos dosplazamientos aumentan con un factor de
1.9 aproximadamente.

En los modelos estructurales de 12 pisos sin presencia
del piso blando, los desplazamientos laterales del primer
piso, determinados con el cédigo anterior, resultan 1.67
cmy 1.74 cm, en las direcciones X e Y, respectivamente. Al
aplicar el nugvo codigo, estos desplazamientos aumentan
con un factor de 1.2 aproximadaments,

Los desplazamientos de entrepisos de 10s sistemas
aporticados sin irregularidades de 4, 8y 12 pisos, cumplen
con el codigo anterior sin necesidad de modificar las
sacciones de los elementos estructurales. Sin embargo,
no cumplen con el nuevo codigo por considerar limites mas
rigurosos para los desplazamientos de entrepisos.

En los modelos de 4 pisos con piso blando y sin alas de
concreto, los desplazamientos laterales del primer nivel
son de 9.23 cm y 9.38 c¢m, en las direcciones X e Y,
respectivamente, Al colocar 5% de alas de concreto en las
columnas tipo C2 y C3 de todos los pisos los
desplazamientos se reducen en 20%; con 10% de alas los
desplazamientos se reducen en 46%; y con 15% de alas,
se reducen en 58%.

En los modelos de 8 pisos con piso blando y sin alas de
concreto, los desplazamientos laterales del primer nivel
son de 7.73 cm y 7.70 cm, en las direcciones X e Y,
respectivamente. Al emplear 5% de alas de concreto en
todos los pisos los desplazamientos se reducen en 19%,;
con 10% de alas los desplazamientos se reducen en 37%;
y con 15% de alas, se reducen en 51%.

En los modelos de 12 pisos con piso blando y sin alas de
concreto, los desplazamientos laterales del primer nivel
son de 7.28 cm en la direccion X y 7.53 cm en la direccién Y.
Al colocar alas de concreto en todes los pisos los
porcentajes de reduccion de desplazamientos laterales son
de 18%, 34% y 48%, para 5%, 10% y 15% de alas de
concreto, respectivamente. Al emplear 5% de alas de
concreto en todos los pisos los desplazamientos se reducen
en 19%; con 10% de alas los desplazamientos se reducen
=1 27%; y con 15% de alas, se reducen en 51%.

Los modelos estructurales con piso blando experimentan
aproximadamente la misma deformacion lateral para 10%
de alas de concreto y diferente proyeccion vertical de éstas.

Instituto de la Construccién y Gerencia, ICG
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Figura A.- Planta Tipica - Sistema Aporticado
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Figura B.- Planta Tipica - Sistema Aporticado con Alas de
Concreto
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Tedos los modelos son de concreto armado. En vigas y
losas s ha empleado concreto f';, = 210 kg/cm?. En
columnas, depandiendo del numero de pisos del modelo,
se ha incrementado la calidad del concreto en los pisos
inferiores en vez de hacer reducciones de seccién en los
pisos mas altos. Solo para efectos de predimensio-
namiento de losas, el esfuerzo de fluencia del acero es do
4200 kg/em?. En la siguiente tabla se muestra la vaniacién
de |a calldad de concreto para los tres grupos de modelos.

N" de Pisos Niveles ry
fepfom®) |
4 17 - 4° 210
5 -8° 210
8
17-4" 280
8" -12° 210
12 5°.B° 280
1" -4 350

Variacidn de la resistencia a la compresién simple del
concreto de columnas segun el nimero de pisos del
muodelo. Valide también para columnas con alas de
concrete

1CG

Las alas de concreto fueron afadidas a las columnas tipo
C2 y C3 de los modelos estructurales con piso blando.
Estas alas tenian un ancho estandar de 20 em (lo minimo
para incorporar 2 capas de acero estructural). La longitud
de alas se fijé como un porcentaje de las dimensiones
globales de la planta. Por ejernplo, si un modelo tiene una
longitud tolal de alas de concreto en la direccion X de 10%,
quiere decir, que como el lade del edificio oriantado en esa
direccion es de 18 metros, debera haber 1.80 metros de
alas de concreto en ese lado. A su vez, en ese lado existen
dos columnas tipo C3, cada una de las cuales debe llavar
dos alas de concreto, es decir, 1.80 m se reparten en 4 alas
da 0.45 m cada una. Como el modelo también deba contar
con 10% de longitud total de alas de concreto en la direccidn
Y, cada ala orientada sequn esa direccién tendra 0.60 m,
Notar gue la dimension de ese lado es 12 metros y hay
solo una columna tipo C2.

Para estructuras de 4, 8 y 12 pisos, con piso blando y 20%
de alas de concreto en el primer nivel, la rigidez lateral del
piso blando se aproxima a la rigidez lateral del
correspondiente nivel del modelo estructural sin
iregularidades an slevacion,

RECOMENDACIONES

Usar las térmulas cldsicas para el predimensionamiento
de columnas tipo C1, C2 y C3. Ademas, se requiera ser
mas conservadores en las dimensiones de las columnas
de esquina; en vez de usar columnas tipo C4, cambiarlas
por tipo C2 0 C3.

Para estructuras aporticadas ubicadas an zonas de alto
riesgo sismico, Incrementar el peralte de vigas en 20%
comeo minime, con respecto a las dimensiones obtanidas
de un predimensionamiento cldsico para losas armadas
en dos direcciones.

Una forma de conseguir una correccién equivalente del
peralle de las vigas es predimensionarlas como si la losa
fugra armada en una sola direccién cuando en realidad lo
esta en ambas diracciones

Para atenuar el efeclo sismico del piso blando en los
modelos estudiades, usar por lo menos 20% de longitud
de alas de concreto en el primer nivel. Por medio de esta
correcclon se consigue que la estructura se comporte como
si fuera netamente aporticada y sin irregularidades en
elevacion }
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Desplazamiento de Entrepisos (cm) Desplazamiento de Entrepisos (cm)

Modaelos Estructurales de 8 Pisos con Piso Blando y Alas
de Concreto en el Primer Nivel Desplazamisnios de

Modelos Estructurales de 8 Pisos con Piso Blando y Alas
de Concreto en el Primer Nivel Desplazamientos de

Entrepisos - Sismo en la Direccién X

0 1w 150 ™
Rigidez Lataral {ton/cm)

Modelos Estruclurales de 8 Pisos con Piso Blando y Mlss
de Concrelo en el Primer Nivel de Desplazamiertios de
Rigideces Laterales de Pisos - Direccidn X

Entrepisos - Sismo en |a Direccién Y
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Rigidez Lateral (ton/cm)
Modelos Estructurales de 8 Pisos con Piso Blando y Alas

de Concreto en el Primer Nivel de Desplazamientos de
Rigideces Laterales de Pisos - Direccion Y
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ANEXO: TABLAS

DIMENSIONES NOMINALES DEL ACERO

118 286 5028
10 114 §18 0 8207
M 138 349 AN
12 112 381 8538

Area  Perimetro
o cm
an 299
127 389
1.98 429
2.85 588
iea 6.98
5.07 758
84 898
792 997
958 1097
.40 197

ESPACIAMIENTO MINIMO DEL REFUERZO

En Columnas:
P Columnas y
& alementos
a COMprasicn
Tmag. = Tamadfo
AN gl egate
DNsEED
62154, i @
B> &0 mm e o
52133 Tmag .5.,1’. 4
En Vigas: A ~
£ | > 25 mm
> 133 Tmag
$2 75 mm
8>4
s> 1.33 Tmag

RECUBRIMIENTO MINIMO DE REFUERZO

Fara concreto var.iadn en obra, Recabaranta minima

,“L 1 75mm
fo:il  Concreto vacado directamente
sobre &l lmTeno sn encofrado

Losas, mums ¥
wndym

Varikas #11 y menores mec = 20 mm

igas y columias:

rec, = & mm.

refuerza longiutinal,

Béwadas y slementos mnaees 20erm

-Yarilas # & y mayores  7ec = 20 mm

\iaslys #S y mencees  ree < 15 mm,

{a) Ganchos estandar

[b) Ganchos estandar
para wsiribos

EMPALMES DEL REFUERZO (Traccion)

Lo3 emealimes de rehserzos sa hardn s0lo Como se ndica o So paTmte a1 los pIaNcs, en
fas especficaciones, o con 3 autorzacitn de un proyectsta.

L longiod mindma def traslape pars empaimes lraslapadas en traccidn serd como se
inthca para s dlases A o B paro no menores de 30 om, donde:

- Emgaimes de dasa A = 101,
- Empaimes de dase B = 131,

Donde Id es la longiud de desarrallo anteriod

Lios empalmeas traslapados de barmas das serdn sernpra da clase B excepto que
umemmmmenmsemummuwm.

El drea de acero colocada es por o menos dos veces 1a necesana por el andisls en
toda b fongitud de traslaps
amamumwmmmmnmmumm
trastape.

EMPALMES OE REFUERZO {Compresidn)

La logitud minima de un empalme traskapads en compresién serd ia longiud de desa-
olio defida anteriormante. peeo ho mencs de .007 11, ¢, nide 30 em  Pasatc manar
mszlammue:raslammmummimmm
e ] ;3 %: ]
T 33 l 1

, ]

Neta
&  Moempaimar mas dol 50% dol dea lofal de una misma sscclin
b Encasode no Empaiiarss o S 2nis RCEIES & (on 103 pormeningss espocilicadis sumantsr
Lalu@h.ddamﬁhnemmﬁﬂ%ommralwm
¥ vipas chatas, ol TIN50 G SO0V Kb REOYOS, S6N0s (& iongiud
ol empaime igual 3 50, par fierms de 38", 60cmipant 4" y 70 ompan "

VALORES DE m
Meturrn inborkor Reluerzn gxierior
] Hed  H:i®
a 130 (X (XY
wr 045 045 0
5 LE ] as o
3 a8 A B3

EMPALMES SOLDADOS:

B acen comugade para cammwesnmmmﬂauwwm
la norma ASTM A-615, lammm La i
mummmmmmummmmmmamah
pare permitr una adecuada sokiabibicad, por o que no debe pemitrse e empied, salvo
que se espectique en f proyecto el empleo de bamas grado B0 que cumpla con 2
mﬁTukmmslmmmmwmwsm
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