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Prélogo a la 1ra. Edicion

El presente trabajo se ha desarrollado bajo un objetivo claro que es proveer a estudiantes y
profesionales de una herramienta que les permita obtener informacion actualizada y clara acerca
del disefio de estructuras de concreto armado. A los primeros como un primer acercamiento al
disefio en concreto armado y a los segundos, como un apoyo en su desempefio profesional. En
nuestro medio, lamentablemente, es dificil conseguir este tipo de informacién en nuestro idioma.

El trabajo ha sido desarrollado bajo la iniciativa original del Ingeniero Teodoro E. Harmsen quien
imparte la catedra de Concreto Armado en la Pontificia Universidad Catdlica del Pert. Esta
iniciativa pudo plasmarse después de casi dos afos de trabajo conjunto, en los cuales se orga-
nizaron sus apuntes de clase complementandolos con informacién adicional y ejemplos de apli-
cacion.

El libro busca dar énfasis a los principios del comportamiento del concreto armado los cuales
sirven de base al desarrollo de la formulacién propuesta por los cédigos de disefio. En este
sentido, la presentacién de los temas ha buscado partir del comportamiento del material bajo
diversas solicitaciones para llegar a la formulacién del “Building Code Requirements for Structural
Concrete (ACIT 318-95)”, c6digo que ha sido tomado para el presente trabajo.

Los temas han sido expuestos en el orden en que son presentados en el curso de Concreto Armado
dictado en la Pontificia Universidad Catdlica del Perd. El texto ha sido desarrollado en veinti-
cuatro capitulos. Los tres primeros son una introduccién al concreto armado: su desarrollo
histérico, los métodos de disefio empleados, los materiales que lo constituyen y el concepto de
adherencia concreto-acero.

Los capitulos 4, 5, 6, 7 y 10 estan orientados a presentar las caracteristicas del comportamiento
del concreto armado frente a diversas solicitaciones: carga axial, flexién, corte, torsidn, flexo-
compresion, etc. El esquema de desarrollo de los temas es basicamente el mismo. En primer lugar,
se presenta una descripcién del comportamiento del material frente a la solicitacién analizada
seguida del desarrollo de la formulacién propuesta por el American Concrete Institute. Finalmen-
te, se incluye un grupo de ejemplos para completar la informacién presentada.

El capitulo 8 trata el tema de las condiciones de servicio de las estructuras de concreto armado:
control de deflexiones y control de fisuras.

Los capitulos 9, 11, 12, 13, 15, 17, 18, 19, 20, 22 y 24 presentan criterios de disefio orientados
a tipos particulares de estructuras: vigas, losas armadas en una y dos direcciones, muros, muros
de sostenimiento, estructuras compuestas, tanques, silos, chimeneas, etc. Los capitulos 18, 19,
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20, 22 y 24 buscan dar un panorama general del disefio de las estructuras que desarrollan siendo
necesario complementarlo con bibliograffa mas especializada.

El capitulo 14 desarrolla un tema que en versiones anteriores del c6digo no se presentaba en su
cuerpo principal: el concreto simple y sus aplicaciones. El capitulo 16 presenta los principios
propuestos por el cédigo del ACI para el detallado de estructuras dctiles las cuales son reque-
ridas en las zonas de actividad sismica como la nuestra. El capitulo 21 constituye una sintesis
de los procedimientos que se emplean para la evaluacion de estructuras existentes y finalmente,
el capitulo 23 es una introduccién al tema del disefio de encofrados.

Mi agradecimiento muy especial al Ingeniero Teodoro E. Harmsen por la oportunidad de parti-
cipar en este proyecto. Asimismo, me uno a sus agradecimientos a la Pontificia Universidad
Cat6lica del Perd y en especial al Dr. Salomén Lerner y a los Ingenieros Luis Guzman Barrén,
Manuel Olcese y Hugo Sarabia.

J. Paola Mayorca
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Prélogo a la 2da. Edicion

En esta segunda edicién hemos adecuado el texto al nuevo reglamento “Building Code Requirements
for Structural Concrete (ACI-318-99) que tiene cambios importantes en la parte correspondiente
a estructuras sometidas a la accién de cargas sismicas, asi como al control de rajaduras y a los
empalmes entre barras. También tiene nuevas reglamentaciones relativas a muros. En cuanto a
muros de sotano se ha corregido la forma del empuje de acuerdo a las nuevas teorias de mecdnica
de suelos.

El apéndice C correspondiente a los diagramas de interaccién para disefio de columnas se ha
cambiado totalmente, reproduciéndose los diagramas de las publicaciones SP-19(97) con auto-
rizacion del ACI que tienen la ventaja de ser adimensionales.

También se ha modificado los Capitulos de Tanques para mejor claridad y el capitulo de Chi-
meneas para adecuarlos a la reglamentaciéon ACI-307-98.

En esta edicién también estamos corrigiendo los errores tipogréficos de la primera edicién.

Nuevamente agradezco a la Pontificia Universidad Cat6lica y a sus autoridades por el apoyo para
la puplicacién de este libro.

Agradezco también la colaboracién de mi exalumna Srta. Angelina Sakata por la revision de esta
segunda edicién.

Teodoro E. Harmsen






Prélogo a la 3ra. Edicion

Esta tercera edici6n tiene como base la primera edicién que publiqué conjuntamente con mi
exalumna la Ing. Paola Mayorca y la segunda edicién que publiqué con la colaboracién de mi
otra exalumna Ing. Angelina Sakata, quién también ha colaborado conmigo en esta tercera
edicién, actualizando todos los ejemplos de acuerdo al nuevo cédigo ACI-318-02, asf como en
las relaciones con el Fondo Editorial de la Pontificia Universidad Catdlica, encargada de la
publicacién de este libro. Agradezco muy cordialmente la eficiente colaboracién de la Srta.
Sakata, sin cuya ayuda no hubiera sido posible esta publicacién.

En esta tercera edicién se adeciia al nuevo cédigo ACI-318-02 que modifica sustancialmente los
cédigos anteriores sobre todo en lo relativo a los factores U y a los factores @ que han cambiado
completamente.

Se ha ampliado el criterio para el célculo de f' resistencia de los cilindros de prueba. Se ha
modificado los requisitos de recubrimientos. Se toma en cuenta la nueva forma de redistribuir
los momentos negativos en elementos continuos. Se aclara los conceptos de secciones contro-
ladas por compresién y por traccién. Se actualiza la forma de disefio de vigas peraltadas. Se
indican las nuevas formas de disefio de refuerzo al corte en losas sin vigas. Se toman en cuenta
los nuevos requisitos de integridad estructural. Se dan las nuevas reglamentaciones para pérticos
y muros estructurales asismicos y para las conexiones entre elementos de la estructura.

Se incluye un nuevo capitulo relativo al nuevo apéndice A del reglamento sobre el método de
puntales y tirantes y otro nuevo capitulo sobre pernos de anclaje de acuerdo al apéndice D del
cédigo del ACI y por udltimo un capitulo sobre elementos de concreto pretensado escrito por el
Ing. Luis Zegarra C. profesor principal de la facultad de ingenierfa de la Pontificia Universidad
Catélica, de este curso, a quien agradezco profundamente su colaboracién.

Teodoro E. Harmsen
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1. Introduccion

1.1 HISTORIA DEL CONCRETO ARMADO

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

El primer registro del uso de concreto en los tiempos modernos, se remonta a 1760 cuando, en
Inglaterra, John Smeaton descubrié, mientras proyectaba el faro Eddystone, que una mezcla de
caliza calcinada y arcilla daba lugar a un conglomerante hidraulico resistente al agua. En 1824,
Joseph Aspdin elabor6 cemento mezclando arcilla y caliza de diferentes canteras y calentdndo-
las en un horno. El concreto obtenido con este aglomerante se asemejaba a las piedras propias
de la isla de Portland, al sur de Inglaterra, motivo por el cual se le llam6 cemento Portland,
material que comenz6 a fabricarse con mayor fuerza desde entonces. En ocasiones, la mezcla
era calentada en exceso y se endurecia, siendo desechada por considerarse inttil. En 1845, L.
C. Johnson descubrié que el mejor cemento provenia de la pulverizacién de esta sustancia
“inutil” denominada clinker. Este es el cemento que se conoce hoy en dia.

El concreto armado se usé desde la tercera década del siglo XIX. Entre 1832 y 1835, Sir Marc
Isambard Brunel y Frangois Martin Le Brun erigieron, en Inglaterra y Francia, respectivamen-
te, estructuras de este material tales como arcos y edificaciones. En 1848, Joseph Louis Lambot
construy6 un bote de concreto reforzado el cual presenté en la Exposicién de Paris en 1854 y
patenté en 1855. En Inglaterra, W.B. Wilkinson, registrd, en 1855, un piso de concreto refor-
zado con cuerdas de acero desechadas en las minas. Un afio después, Francois Coignet patento
un sistema de refuerzo para pisos consistente en barras de acero embebidas en el concreto.

A pesar de los precedentes antes indicados, Joseph Monier, francés, es considerado el creador
del concreto reforzado. Dedicado a la jardineria, fabricé macetas de concreto con refuerzo de
mallas de alambre, registrando el sistema en 1867. En los afios siguientes patentd el uso de esta
técnica para la construccién de tanques, puentes, tuberias, vigas, columnas y escaleras. En
1879, G.A. Wayss, de la firma Wayss and Freitag de Alemania, compré la patente de Monier
y en 1887, public6é un libro acerca de sus métodos constructivos. Por su parte, Rudolph
Schuster, de Austria, adquirié también los derechos de patente. De este modo, el nombre de
Monier, como creador del concreto armado, se extendié por todo Europa.

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



tigd acerca de la resistencia del concreto al fuego y llegé a la conclusidn que los coeficientes de
dilatacién térmica, tanto del concreto como del acero eran muy similares. Con sus estudios,
Hyatt sent6 los principios sobre los cuales se desarrolla el andlisis y disefio de los elementos de
concreto reforzado.

En Francia, el desarrollo del uso del concreto reforzado se debié en gran parte a Francois
Hennebique quien establecié un estudio de ingenieria y proyecté cientos de estructuras del
nuevo material. En 1900, el Ministerio de Obras Piiblicas de Francia convocé a un comité a
cargo de Armand Considére para la elaboracién de especificaciones técnicas para concreto
armado. Estas fueron publicadas en 1906.

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

En el Pert, los primeros barriles de cemento llegaron en 1850. El concreto con €l elaborado se
usé para la construccién de cimentaciones y para mejorar los acabados de las estructuras.
Posteriormente, se le utilizé en combinacidn con acero para la construccién de edificios, puen-
tes, acueductos, etc. En 1915, llegaron los primeros hornos para la fabricaciéon de cemento
encargados por la empresa estadounidense Foundation Co. Un afio después, éstos fueron com-
prados por la Compaiifa Peruana de Cemento Portland. En los afios 50, se estableci6, en Lima,
la primera empresa de concreto premezclado. De ah{ a la fecha, han ido apareciendo numerosas
empresas productoras de cemento y de concreto premezclado. En la actualidad, este material
es el mds utilizado en la construccién en nuestro pais.

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

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

1.2.1 Ventajas del concreto armado frente a otros materiales

1. Esdurable alo largo del tiempo y no requiere de una gran inversién para su mantenimiento.
Tiene una vida titil extensa.

2. Tiene gran resistencia a la compresién en comparacién con otros materiales.

(O8]

Es resistente al efecto del agua.

4. Enfuegos de intensidad media, el concreto armado sufre dafios superficiales si se provee un
adecuado recubrimiento al acero. Es mads resistente al fuego que la madera y el acero
estructural.

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

6. Le confiere un cardcter monolitico a sus estructuras lo que les permite resistir mas
eficientemente las cargas laterales de viento o sismo.
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7. No requiere mano de obra muy calificada.
8. Su gran rigidez y masa evitan problemas de vibraciones en las estructuras erigidas con €l.
9. En la mayoria de lugares, es el material mas econémico.

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

1.2.2 Desventajas del concreto armado frente a otros materiales

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

[\

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

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

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

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

1.3 METODOS DE DISENO

En la actualidad existen, basicamente, dos métodos de disefio en concreto armado: disefio
elastico o por cargas de servicio y disefio a la rotura o por resistencia tltima. EI primero fue
utilizado con mucha fuerza hasta mediados del siglo y el segundo ha adquirido impulso en los
ultimos cuarenta anos.

El disefio elastico parte de la hiptesis que es posible predecir la distribucién de esfuerzos en el
refuerzo y el concreto, al ser sometidos a cargas de servicio. Asume un comportamiento
eldstico de ambos materiales. El disefio consiste en conseguir que los esfuerzos no excedan los
esfuerzos admisibles que son una fraccién de la resistencia del concreto y del esfuerzo de
fluencia del acero. En la actualidad, pruebas de laboratorio han permitido comprobar que €l
complejo comportamiento del concreto con el paso del tiempo conlleva a una constante
redistribuciéon de esfuerzos entre éste y el acero. En el disefio eldstico s6lo se considera una de
éstas distribuciones. Con el tiempo, las condiciones no consideradas pueden ocasionar la falla.
Por otro lado, en el disefio de estructuras, es importante considerar el tipo de falla, ductil o
fragil, que presenta un elemento bajo determinadas solicitaciones y, en la medida de lo posible,
orientar la falla segin sea conveniente. El método eldstico no considera este punto. El método



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

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

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

2. Permite obtener un disefio mas eficiente, considerando la distribucidn de esfuerzos que se
presenta dentro del rango ineldstico.

3. Este método no utiliza el médulo de elasticidad del concreto, el cual es variable con la
carga. Esto evita introducir imprecisiones en torno a éste parimetro.

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

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

La desventaja de usar este método es que s6lo se basa en criterios de resistencia. Sin embargo,
es necesario garantizar que las condiciones de servicio sean éptimas, es decir, que no se presen-
ten deflexiones excesivas, ni agrietamientos criticos. Con la mejora en la calidad del concreto
y la obtencién de secciones cada vez menores, se tiende a perder rigidez e incrementar las
deflexiones y el ancho de fisuras. Por ello, es conveniente usar este método en combinacién con
otros procedimientos para verificar el adecuado comportamiento de las piezas bajo cargas de
servicio.

<

1.4 METODOS DE DISENO PROPUESTOS POR EL CODIGO DEL ACI

El c6digo del ACI en su tditima edicidén de 1999 presenta los dos métodos de disefio presentados
en la seccion previa. Sin embargo, da mayor énfasis al disefio a la rotura y el disefio eldstico
esta relegado a un apéndice. A lo largo del presente trabajo se desarrollara tan sélo el primer
método de diseflo, al cual el c6digo denomina método de disefio por resistencia.

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

Las cargas de servicio se estiman haciendo uso de los cédigos, reglamentos o normas y el
andlisis estructural se efectda bajo la hipétesis de un comportamiento eldstico de la estructura.
El cédigo del ACI clasifica las cargas en: permanentes, sobrecarga, sismo, viento, empuje del
suelo, etc. y propone expresiones para calcular la carga tltima de disefio.



La carga ltima de disefio es la suma de las diversas cargas actuantes en la estructura afectadas
por un factor de amplificacién. Este factor pretende mostrar la probabilidad que existe de que
la carga estimada sea superada en la realidad. La carga permanente, por ejemplo, es evaluada
con mayor precisién que la sobrecarga, por ésto su factor de amplificacién es menor. La carga
de sismo, proveniente de un andlisis probabilistico, es mucho mads incierta, por ello su factor de
amplificacién es mayor que el de las dos anteriores.

Las expresiones que permiten determinar la carga dltima se denominan combinaciones de car-
gas y se presentan en la seccién 9.2 del c6digo. De acuerdo a las solicitaciones que actian sobre
un elemento, se propone un juego de combinaciones. Deberd evaluarse cada una de ellas y
desarrollar el disefio haciendo uso de las solicitaciones mas criticas.

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

El c6digo del ACI aprovecha el uso de los factores de resistencia no sélo para tomar en consi-
deracién las posibles imperfecciones constructivas del concreto sino que ademds los usa para
incrementar los factores de seguridad en piezas sometidas a determinadas solicitaciones, ya sea
por su tipo de falla o por la importancia de estos elementos dentro del conjunto estructural total.
Una columna con refuerzo transversal en espiral, tiene un comportamiento mds dictil que una
columna con estribos. Por ello el factor de reduccién de la primera es mayor. Por otro lado,
cuando se analiza una solicitacién de flexo-compresién, propia de columnas, el factor de reduc-
cién es menor que cuando se analiza flexion pura, propia de vigas. Esto se debe a que el colapso
de una viga es mucho menos perjudicial que el colapso de una columna.

En sintesis, el método de disefio del cé6digo del ACI consiste en determinar las cargas de servicio
y amplificarlas de acuerdo a las combinaciones de carga que se presentan en la seccién 1.4.1.
Los elementos se disefian para que la siguiente relacién siempre se verifique:

Y,Q, +7,Q,+.+Y,Q, SOR (1-1)

Factor de amplificacién de la carga.

donde: Y:

Q: Carga.
q) .

R

Factor de reduceién de resistencia.

- Resistencia nominal o tedrica del elemento.
Posteriormente al disefio de la estructura, el c6digo propone una verificacién de las condiciones
de servicio de los elementos: control de rajaduras y control de deflexiones. En caso de ser
necesario, el disefio original debe replantearse.



14.1

Combinaciones de cargas

Se utiliza la siguiente nomenclatura:

D
E
F
H
L

Lr=

R

U

Carga muerta

Cargas debidas a los sismos

Cargas debidas a liquidos o presién lateral de los mismos
Cargas debidas a terrenos o presidn lateral de los mismos
Cargas vivas, incluyendo impacto si lo hay

Cargas vivas en azoteas o tejados

Cargas debidas a lluvias

Cargas debidas a nieve

Efectos de temperatura, contraccién de fragua, deformacién por el tiempo,
asentamientos diferenciales o deformaciones debidas a concretos con deformacién
controlada

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

W = Carga debida al viento

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

U

o o a c c

U

>

Ed

2

>

=

P

z

14 (D +F) (9-1) ACI
12M+F+T)+ 1.6 (L+H) +05 L. 6 S 6 R) (9-2) ACI
12D+ 16 (L 6SG6R)+(1.0OL 6 0.8 W) (9-3) ACI
12D+ 16W+10L+05(@ 6S6R) (9-4) ACI
12D+ 1.0E + 1.0L + 0.2 (9-5) ACI
09D +1.6W+16H (9-6) ACI
09D +10E+16H (9-7) ACI

Se tendrdn en cuenta las siguientes excepciones:

a) El factor de L en las ecuaciones (9-3) a (9-5) se puede reducir a 0.5 excepto para garajes,
areas de asambleas publicas y las dreas donde L > 500 kg/m?2.

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



¢) Cuando la carga E se toma como carga de servicio se colocard 1.4 E en lugar de 1.0 E en

las ecuaciones (9-5) y (9-7).

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

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

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

la gata.

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

los de ocurrencia mas probable.

Si en el disefio se toman en cuenta los efectos de impacto, éstos serdn considerados como carga

viva, con sus factores de amplificacién respectivos.

En la Tabla 1. 1 se incluyen algunos valores tipicos de carga viva para el disefio de edificaciones

(Ref. 34).
Tipo de edificacién Carga Viva (kg/m?)
Viviendas 200
Oficinas
Exceptuando salas de archivo y computacion 250
Salas de archivo 500
Salas de computacién 350
Corredores y escaleras 400
Centros educativos
Aulas 200
Talleres 350
Auditorios, gimnasios 300
Laboratorios 300
Corredores y escaleras 400
Hospitales
Salas de operacién, laboratorios y dreas de servicio 300
Cuartos 200
corredores y escaleras 400
Bibliotecas
Salas de lectura 300
Salas de almacenaje 750
Corredores y escaleras 400

Tabla 1.1 Cargas vivas tipicas para el disefio de edificaciones



1.4.2 Reduccion de resistencia

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

¢ Secciones controladas por traccién o =09
¢  Secciones controladas por compresion:
a) Elementos con refuerzo en espiral ¢ =0.70
b) Otros elementos ¢ = 0.65

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

¢ Fuerza cortante o torsién ¢ =0.75
¢ Compresién pura, aplastamiento (bearing) ¢ =0.65
¢ Zonas de anclaje de pretensado ¢ =0.85

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

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

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

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

a) Para cualquier elemento estructural que se disefia para resistir efectos
de sismo, si su resistencia nominal al corte Vu/¢ es menor que el corte
necesario para desarrollar la resistencia nominal a la flexién, Ve, deter-
minado para las cargas axiales amplificadas mas criticas, incluyendo
los efectos de sismo. 6 =06

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

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

# Para concreto simple, sin armar, para todos los refuerzos: flexioén,
compresién, fuerza cortante o aplastamiento. ¢ =0.55



Para estructuras hidraulicas:

a) A flexién

b) A traccién

¢) A fuerza cortante






2. Materiales

2.1 EL CONCRETO Y SUS COMPONENTES

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

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

2.1.1 Cemento

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

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

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

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

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

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

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

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

2. Tipo 11, de moderado calor de hidratacién y alguna resistencia al ataque de los sulfatos.
3. Tipo I1I, de resistencia temprana y elevado calor de hidratacién.

4. Tipo IV, de bajo calor de hidratacion.

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

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

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

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

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

En la actualidad, en el Perd se fabrican los cementos Tipo I, Tipo II, Tipo V, Tipo IP y Tipo
IPM (Ref. 30). También se usan cementos que reducen la contraccién de fraguas como el CTS-
Tipo K que cumple la especificaciéon ASTM-C-845-96.

2.1.2 Agregado fino o arena

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

Requisitos granulométricos que deben ser
satisfechos por el agregado fino

Tamiz estindar % en peso del material
que pasa el tamiz
3/8” 100
#4 95 a 100
#8 80 a 100
#16 50 a 85
#30 25 a 60
#50 10 a 30
#100 2al0

Tabla 2.1 Requisitos granulométricos del agregado fino



2.1.3 Agregado grueso o piedra

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

2.14 Agua

El agua empleada en la mezcla debe ser limpia, libre de aceites. 4cidos, dlcalis. sales y materias
organicas. En general. el agua potable es adecuada para el concreto. Su funcién principal es
hidratar el cemento. pero también se le usa para mejorar la trabajabilidad de la mezcla.

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

2.1.5 Aditivos

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

Los aditivos plastificantes sirven para lograr concretos mds trabajables y plasticos. Permiten
reducir la cantidad de agua en la mezcla. Si se mantiene constante la cantidad de cemento, la
resistencia del concreto aumenta. Si la relacién entre la cantidad de agua y el cemento no varia,
al reducir la cantidad de agua disminuird la cantidad de cemento y se obtendrd un concreto con



14

S-0

01-0

001-68| 001

(8# ® .8/€)
9¢'T B 0S6

S-0

0L-0¥

001-06

001

(v# © 24)
SLy RSl

01-0

66-0¢

001-06

001

(i ® 2A)
cL'yeoel

S0

SI-0

66-0¢

001-06

001

(.8/€ B %)
0568061

S-0

01-0

09-6¢

001-$6

001

(y# e 1)
SL'YeOST

SI-0

0v-01

¢8-0v

001-06

001

(.8/€® 1)
0568 06T

S-0

01-0

§6-0¢

001-06

001

(Zi1e.1)
STIEQST

0¢-01

0L-S¢

001-S6

001

(p# e 241)
SLyesLe

Si-0

66-0¢

001-06

001

0€-01

0L-S€

001-S6

001

(Y% ® AT
061 BCLE

(b#® D)
SL'ye00S

€1-0

0L-S¢

001-06

001

(120
0'STEO0S

¢-0

S1-0

0L-S¢

001-06

001

(B4T ® ZAT)
SLEROEY

G0

¢1-0

09-$C

001-06

001

(A1 B L)
SLEROO6

un
311

ww
9¢¢C

Wiy
SL'Y

ww
¢6

ww
STl

wiu
61

wiw
14

ww
SLE

wu
0§

£9

wiul
SL

wu
06

ww
001

sopezijewuiou saoitue) sof Jod esed anb afeiuaoiog

(wu)
[BUTWON
ouewe ]

Tabla 2.2 Requisitos granulométricos del agregado grueso
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igual resistencia pero con menos cemento en la mezcla. Es posible una reduccién de hasta 15%
de cemento en la mezcla sin pérdida de resistencia. El periodo de efectividad de los aditivos
plastificantes es limitado. Entre ellos se tiene: dcido citrico, dcido glucénico y los lignosulfonatos.

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

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

Los aditivos controladores de fragua pueden ser aceleradores o retardadores. Los prime-
ros, como su nombre lo indica, incrementan la velocidad de fraguado. La resistencia del
concreto se incrementa a un mayor ritmo y esto permite reducir el tiempo de utilizacién de
los encofrados, el tiempo de curado y, en general, la duracién del proceso constructivo.
Esto es particularmente 1til en la produccién, en planta, de piezas prefabricadas. Los
aditivos retardadores, por el contrario, incrementan el tiempo de reaccién del cemento.
Son usados en el vaciado de estructuras grandes en las cuales es preciso mantener el
concreto trabajable por un periodo mas o menos largo. También se utilizan para contra-
rrestar la fragua rdpida que se presenta en climas calidos. Algunos quimicos usados con
frecuencia como controladores de fragua son: cloruro de calcio, nitrato de calcio, carbo-
nato de potasio, carbonato de sodio, sulfato de calcio, etc. El primero ya casi no se usa
pues ataca las armaduras. Es importante destacar que en algunos casos, las mismas sus-
tancias actian como aceleradores o retardadores de fragua dependiendo de las proporcio-
nes en las que se incluyen en la mezcla.

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

1. Mejorar la trabajabilidad del concreto.

2. Reducir el agrietamiento por el calor de hidratacién

(O8]

Mejorar la durabilidad del concreto a los ataques quimicos

Reducir su potencial de corrosién

R

Producir concretos de alta resistencia.
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2.2 MEZCLADO, TRANSPORTE, COLOCACION Y CURADO DEL
CONCRETO

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

2.2.1 Mezclado del concreto

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

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

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

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

2.2.2 Transporte y colocacion del concreto

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

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

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

2.2.3 Curado del concreto

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

La falta de curado del concreto reduce drédsticamente su resistencia como se muestra en la figura
2.2. Enella, también se puede apreciar que a mayor tiempo de curado, la resistencia alcanzada
por el concreto es mayor. Como se puede apreciar, esta etapa del proceso constructivo es
decisiva para la obtencién de un buen concreto.
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Figura 2.1.b. Métodos correctos e incorrectos de colocacion de concreto. (Ref. 7)
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Figura 2.2 Efecto del tiempo.de curado del concreto en la resistencia
del concreto a la compresién. (Ref. 28)

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

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

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

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

Resistencia del concreto a la compresion

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

Para concreto estructural f° 2> 175 Kg/em?, la resistencia teérica a la compresién es f’, sin
embargo los cilindros de prueba no deben romperse a f*_ sino a una resistencia mayor llamada
f* . que depende de la desviacion estdndar del nimero de pruebas realizadas.

a) Cuando no hay informacién:
Sélo para concretos de f’ < 350 Kg/cm? £’ =7, + 85 Kg/em?
Para f°_ > 350 Kg/cm? es obligatorio hacer pruebas

b) Cuando hay menos de 15 pruebas:

Para concretos de f° < 210 Kg/em? ., =1, + 70 Kg/em?
Para concretos 210 < f’_ < 350 Kg/em? £’ =, + 85 Kg/em?
Para concretos de f° > 350 Kg/cm? 7 = .17+ 50 Kg/em?

¢) Cuando hay mas de 15 pruebas pero menos de 30 el factor de la desviacion estandar se
modificard como sigue:

15 pruebas: se multiplica por 1.16
20 pruebas: se multiplica por 1.08
25 pruebas: se multiplica por 1.03
30 pruebas o mas: se multiplica por 1.00

La desviacion estdndar se calcula por:
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Donde x. = Resistencia individual de una prueba de 2 cilindros
X = Promedio de n pruebas
n = numero de pruebas consecutivas

d) Cuando hay mds de 30 pruebas:

Para f’_ < 350 Kg/m? 2+ 1.34S (5-1 ACI)
£, 2 f°, + 2.338-35 (5-2 ACI)
Para f*_ > 350 Kg/m? £ 2+ 1.348 (5-1 ACI)
£, > 0.9f + 2358 (5-3 ACI)

Ninguna prueba debe estar menor de 35 kg/m® de f’_ para concreto de f’ < 350 kg/m? ni menos
de 0.1 f’_ para concretos de mas de 350 kg/m?.

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

£, =067,
Empiricamente se puede tomar:
f’c28 = f,c7 + 8 Vf,c7

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

Tiempo 7 dias | 14 dias | 28 dias | 90 dfas | 6 meses | 1 afio | 2 afios | 5 afios

£ 0.67 0.86 1 1.17 1.23 1.27 1.31 1.35

c(t)

Tabla 2.3 Relacion entre la  resistencia la compresién del concreto en diferentes etapas
y la resistencia a los 28 dfas

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

Relacién h/d | 2.00 | 1.75 1.50 1.25 1.10 1.00 0.75 0.50
a 1.00 | 0.98 0.96 0.93 0.90 0.87 0.70 0.50
b 1.00 | 1.02 1.04 1.06 1.11 1.18 1.43 2.00

Tabla 2.4 Factores de correccién de resistencia para diferentes relaciones h/d
(Tomado de la norma ASTM-C-39-96)
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donde: h:  Altura de la probeta ensayada

d:  Diametro de la probeta ensayada

a: Factor de correccion de resistencia de la probeta ensayada

b:  Razon entre las resistencias de la probeta ensayada y del cilindro estdndar
Los factores de correccidn antes mencionados se aplican a concretos ligeros de 1600 a 1920 kg/
m’ y a concretos normales con resistencia a la compresién entre 140 kg/cm? y 420 kg/cm?.

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

Tabla 2.5.

Dimensiones del " emare ] T esttndar
cilindro(cm)
5x10 1.09
7.5x15 1.06
15x30 1.00
20x40 0.96
30x60 091
45x90 0.86
60x120 0.84
90x180 0.82

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

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

f* (kg/cm?) 70 155 | 200 | 245 | 270 | 345 | 370 | 415 | 450 | 515

f’ "’ 0.77 | 0.76 | 0.81 | 0.87 | 0.91 | 0.93 | 0.94 | 0.95 | 0.96 | 0.96

¢ mlindm/f ¢ cubo

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

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

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

2. Tipo de cemento: De acuerdo al tipo de cemento, el desarrollo de la resistencia a la
compresion varfa con el tiempo como se aprecia en la figura 2.3. Sin embargo, puede
observarse que después de un cierto tiempo, los concretos elaborados con cementos diferen-
tes alcanzan aproximadamente las mismas caracteristicas.
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Figura 2.3. Desarrollo de la resistencia a la compresion del concreto en
funcién del tipo de cemento. (ref. 24)

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

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

Resistencia del concreto a la traccion

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

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

£ _ 2P (2-1
« = 7thd -D

donde: f . Resistencia a la traccidén del concreto
P: Carga de rotura
h:  Longitud del cilindro
d

Didametro del cilindro

Tensién | Compresién
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Figura 2.4. Distribucién del esfuerzo horizontal en un cilindro
cargado sobre un ancho igual a 1/12 del didmetro. (Ref. 28)

El valor de f_ oscila entre 1.59,/f'_ y 2.2,/f"_ para concretos normales (Ref. 21, 24). Gene-

ralmente se toma:
fCl = 1.6~/f'C (2-2)

El segundo método consiste en evaluar la resistencia a la traccién a través de pruebas
de flexién. Para este ensayo se usa una viga con seccion transversal cuadrada de 67
(15 e¢m) de lado y una longitud igual a 70 ¢cm, con apoyos en los 60 cm. centrales, la cual se
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carga en los tercios de la luz entre apoyos. La falla se produce entre los puntos de aplicacién
de las cargas. FI parametro obtenido recibe el nombre de médulo de ruptura y es igual a:

fo M _ Mc

s I

.6 (2-3)
T bh?

donde:

-

Moédulo de ruptura.
M: Momento flector en la seccidn de falla.
Distancia del eje neutro al extremo de la seccion.

Moédulo de seccién de la viga.

g » °

Ancho de la seccién rectangular.
h:  Peralte de la seccién rectangular.

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

f=2f, (2-4)
(ACI-Ec(9-10))

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

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

2.3.2 Resistencia del concreto al esfuerzo cortante

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

En el laboratorio, se han obtenido resistencias que varfan de 0.2f” a 0.85f" (Ref. 27). Este
rango tan amplio es explicable dada la dificultad que se tiene para aislar esta solicitacién de
otras, en los ensayos utilizados para su determinacién. En el diseflo, los esfuerzos cortantes
se limitan a valores bajos a fin de evitar fallas por tensién diagonal. Este concepto se explicara
con mds detalle en el capfitulo 6.

2.3.3 Resistencia del concreto ante solicitaciones biaxiales y triaxiales

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

Tensién
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Compresion ension
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-
08
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N 4
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Compresién

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

f'. =1 +41f (2-5)
donde: f* . Resistencia a la compresién axial del espécimen confinado
f’ : Resistencia a la compresién uniaxial del espécimen no confinado

fl: Presion de confinamiento lateral

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

2.4 PROPIEDADES MECANICAS DEL CONCRETO

2.4.1 Relacién esfuerzo-deformacion del concreto a compresion

En la figura 2.6 se muestran curvas esfuerzo-deformacién para concretos normales de diversas
resistencias a la compresién. Las gréficas tienen una rama ascendente casi lineal cuya pendien-
te varia de acuerdo a la resistencia y se extiende hasta aproximadamente 1/3 a 1/2 de f’ .
Posteriormente adoptan la forma de una pardbola invertida cuyo vértice corresponde al esfuerzo
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méximo en compresién. La deformacién correspondiente a este punto es mayor para los con-
cretos mds resistentes. Sin embargo, para los de menor resistencia es casi constante e igual
0.002. Larama descendente de las graficas tiene una longitud y pendiente que varia de acuerdo
al tipo de concreto. Para concretos de resistencias bajas tiende a tener menor pendiente y mayor
longitud que para concretos de resistencias mayores. De ello se deduce que los concretos menos
resistentes son los més dictiles. Hognestad y Todeschini han propuesto idealizaciones de la
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Figura 2.6. Curva esfuerzo-deformacién del concreto en compresién. (Ref. 24)

curva esfuerzo-deformacién del concreto, las cuales se muestran en la figura 2.7.
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Figura 2.7. Idealizacién de la curva esfuerzo-deformacién de concreto. (Ref. 24)
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La curva esfuerzo-deformacién del concreto varia de acuerdo a la velocidad de aplicacién de la
carga como se muestra en la figura 2.8. Si ésta se incrementa a un ritmo mayor, la resistencia
maxima obtenida es mayor que si la carga se incrementa a razén menor. Este efecto debe tenerse
presente cuando se analice los resultados de las pruebas estdndar elaboradas en el laboratorio.
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Figura 2.8. Efecto de la velocidad de carga en la resistencia a la
compresién del concreto

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

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

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

E =014w" [f . (2-6)

donde: E: Moédulo de elasticidad del concreto
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Figura 2.10. Deformaciones longitudinales, transversales y volumétricas
de una probeta sometida a carga axial (Adaptado de la ref. 24)

2.5 VARIACION EN EL VOLUMEN DEL CONCRETO

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

2.5.1 Variaciones de volumen por contraccion de fragua

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

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

Ademds de la contraccién por secado, existe otro tipo de contraccién. Se trata de la contraccion
por carbonatacién. Bajo condiciones especiales, ésta puede llegar a igualar la magnitud de las
deformaciones por secado.
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Algunos de los factores que afectan la contraccién del concreto son:

1. Relacién agua/cemento: A mayor relacién agua/cemento, mayor cantidad de agua dispo-
nible para ser evaporada y por la tanto mayor posibilidad de contraccidn.

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

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

4. Porcentaje de refuerzo: El refuerzo restringe la contraccién del concreto. Una cantidad
de refuerzo elevada origina una pequefia contraccién con la aparicién de gran nimero de
grietas.

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

6. Agregados: Los agregados restringen la contraccién de la pasta de cemento. Los mas
asperos y con elevado médulo de elasticidad son los que mas la limitan. Si el agregado es
pequeio, la contraccién aumenta.

7. Aditivos: El cloruro de calcio y las puzolanas aumentan la contracciéon. Existen aditivos
que expanden el concreto.

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

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

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

1. Reducir el contenido de agua de la mezcla.

2. Usar agregados no porosos.
3. Curar bien el concreto.
4. Usar juntas de contraccién y construccién en la estructura.

5. Proveer refuerzo adicional, llamado de contraccidn, para limitar el ancho de las grietas.

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

2.5.2 Deformacion plastica o creep

En la figura 2.12 se muestra una grafica deformacién vs tiempo de una muestra sometida
temporalmente a la accién de una carga. Inmediatamente después que ésta es aplicada se
produce una deformacién eldstica que se mantiene mientras la carga actda y una deformacion
plastica o creep que se incrementa con el tiempo. Al retirar la carga, la muestra presenta,
instantdneamente, una recuperacién eléstica de la deformacion. Esta, sin embargo, no iguala
la deformacién eldstica inicial. Asi mismo se produce una recuperacién pldstica, la cual
después de un cierto periodo de tiempo se estabiliza, manteniéndose una deformacién perma-
nente en la muestra.
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Figura 2.12. Deformacion de un especimen de concreto sometido
temporalmente o carga axial. (Ref. 23)
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La deformacién pléstica se debe a la disminucién del espesor de la capa de agua que rodea las
particulas de los compuestos de la hidratacién del cemento. Estas se acercan y con el tiempo
algunas se unen. Si la carga se retira parte de la deformacién se recupera pero la unién de
algunas de las particulas ocasiona que se presenten deformaciones permanentes.

La deformacién plastica es de una a tres veces la deformacién instantanea elastica. El fenéme-
no de creep incrementa las deflexiones en el tiempo y ocasiona redistribucién de esfuerzos en
la estructura. Algunos factores que afectan este proceso son:

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

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

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

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

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

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

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

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

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

La magnitud de la deformacién por creep puede variar de 2.86x10° a 28.57x10° por kg/cm? por
unidad de longitud (Ref. 21). En promedio, se puede tomar valores entre 1x10° a
1.5x10%. En pruebas efectuadas a lo largo de 20 afios, se ha comprobado que en dos semanas
se alcanz6 del 18% a 35% de la deformacioén total registrada, en 3 meses, del 30% al 70% y en
un afo, del 64% al 83%. La deformacién con el tiempo puede llegar a 2.5 a 3 veces la
deformacion inicial.

2.5.3 Variaciones de volumen por temperatura

El concreto se expande con el incremento de temperatura y se contrae con su disminucién. El
coeficiente de dilatacién térmica varia con la calidad del concreto y con su edad. Su valor oscila
entre 9.2x109°C y 12x10%/°C para temperaturas entre -15°C y +50°C. EI reglamento aleman
recomienda tomar 10-%/°C como promedio; otros autores sugieren tomar 11x10/°C.
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2.6 CONCRETO SOMETIDO A CARGAS DE COMPRESION REPETI-
DAS

El efecto de la accién de cargas repetidas en el concreto varia de acuerdo a la velocidad de su
aplicacién. Si éstas son de elevada intensidad y se aplican rdpidamente, se produce un efecto
pronunciado de histéresis en la curva esfuerzo-deformacién. Sinha, Gerstle y Tulin han efec-
tuado ensayos de este fenémeno y han obtenido graficas como la figura 2.13. Como se puede
apreciar, la envolvente de los lazos se asemeja mucho a la curva analizada para la aplicacién
de una sola carga continua. Se observa que existen deformaciones remanentes considerables
después de cada descarga. Esto sugiere que el concreto se degrada sucesivamente.
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Figura 2.13. Curva esfuerzo-deformacién de un especimen de concreto
sometido a cargas ciclicas. (Ref. 24)

Si las cargas repetidas se aplican mds lentamente, la grafica deformacién versus tiempo que se
obtiene se asemeja a la presentada en la figura 2.14. La deformacion plastica toma importancia
en este fenémeno. Los ciclos de carga y descarga van disminuyendo la capacidad resistente del
concreto. Se ha probado que después de los 10°000,000 de ciclos la resistencia disminuye a
aproximadamente un 55 del original (Ref. 16). Este resultado es valido cuando las cargas
varfan desde un minimo cercano a cero hasta un maximo predeterminado.
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2.7 EL ACERO

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

El acero es una aleacién de diversos elementos entre ellos: carbono, manganeso, silicio, cromo,
niquel y vanadio. El carbono es el mds importante y el que determina sus propiedades meca-
nicas. A mayor contenido de carbono, la dureza, la resistencia a la traccién y el limite elastico
aumentan. Por el contrario, disminuye la ductilidad y la tenacidad. El manganeso es adicionado
en forma de ferro-manganeso. Aumenta la forjabilidad del acero, su templabilidad y resistencia
al impacto. Asi mismo, diminuye su ductilidad. El silicio se adiciona en proporciones que
varian de 0.05% a 0.50%. Se le incluye en la aleacién para propésitos de desoxidacidén pues
se combina con el oxigeno disuelto en la mezcla. El cromo incrementa la resistencia a la
abrasi6n y la templabilidad; el niquel, por su parte, mejora la resistencia al impacto y la calidad
superficial. Finalmente, el vanadio mejora la temperabilidad.

El acero para ser utilizado en concreto armado se fabrica bajo las normas ASTM-A-615/615M-
00, y A-706/706M-00. En el Pert es producido a partir de la palanquilla pero en el extranjero
también se suele conseguir el reciclaje de rieles de tren y ejes usados. Estos tiltimos son menos
maleables, mas duros y quebradizos.

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

2.7.1 Varillas corrugadas y alambres

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

fy(kg/cmz) f (kg/cm?)
Grado 40 2800 4900
Grado 60 4200 6300
Grado 75 5300 7000

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

Las varillas se denominan por nimeros y sus caracteristicas geométricas se presentan en la
Tabla 2.8.
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# d, (in) d (cm) | P(cm) As(cmz) w(kg/m) | e(cm) | h(cm) | c(cm) | NEMP
2 1/4 | 0.635 2 0.32 0.250 - - -

3 3/8 0.952 3 0.71 0.560 | 0.662 | 0.038 | 0.363

4 1/2 1.270 4 1.29 0.994 | 0.888 | 0.051 | 0.485

5 5/8 1.588 5 2.00 1.552 1.110 | 0.071 | 0.608

6 3/4 1.905 6 2.84 2.235 1.335 | 0.096 | 0.728

7 7/8 2.222 7 3.87 3.042 1.538 | 0.111 | 0.850 X
8 1 2.540 8 5.10 3.973 1.779 | 0.127 | 0.973

9 1 1/8 2.865 9 6.45 5.060 | 2.010 | 0.142 | 1.100

10 11/4 3.226 10 8.19 6.403 2.250 | 0.162 | 1.240 X
11 1 3/8 3.580 11 10.06 7.906 2.500 | 0.180 | 1.370

14 |111/16 | 4.300 14 14.52 11.384 | 3.020 | 0.215 | 1.640 X
18 2 1/4 5.733 18 25.81 20.238 | 4.010 | 0.258 | 2.190 X

Tabla 2.8 Varillas corrugadas y sus caracteristicas

donde: Didmetro nominal de la varilla.

Perimetro de la varilla.

Peso lineal de la varilla.
Maximo espaciamiento entre corrugaciones de la varilla.

d,;:

P:

A Area de la seccién transversal de 1a varilla.

w:

e:

h:  Altura minima de las corrugaciones de la varilla.
c:

Cuerda de las corrugaciones de la varilla.

NEMP: No existe en el mercado peruano.

En la figura 2.15 se muestra claramente el significado de los términos e, h y c.

Varilla de acero
/ Corrugaciones
c
! N [ ] I/ — \I
’ /
{ \
\ /
) ! \ — - /
Ii_qe h

Figura 2.15. Caracteristicas de las corrugaciones de las varillas de acero

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

La norma ASTM-A-615/615M-00 especifica aceros grado 40 y 60 en todas las denominaciones
y acero grado 75 en varillas #11, #14 y #18. La norma ASTM-A-706/706M-00 especifica aceros
de baja aleacién soldables, grado 60. La norma ASTM-A-996/996M-00 permite el uso de acero
provenientes de rieles y ejes.

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

El alambre de refuerzo puede ser liso o corrugado y es tabricado bajo las normas ASTM-A-
82-97a y A-496-97a, respectivamente. Se usa, principalmente, como refuerzo transversal en
columnas.

El cédigo del ACI establece que para aceros con esfuerzo de fluencia mayor que 4200 kg/cm?.
se considerarda como esfuerzo de fluencia, el esfuerzo correspondiente a una deformacién de
0.35%. Este esfuerzo no deberd ser superior a los 5600 kg/cm? (ACI-3.5.3.2, 9.4).

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

2.7.2 Mallas electrosoldadas

Las mallas electrosoldadas se usan en elementos como losas, pavimentos. estructuras laminares
y muros en los cuales se tiene un patrén regular de distribucién del refuerzo. Estdn constituidas
por alambres lisos o corrugados dispuestos en mallas cuadradas o rectangulares y soldados en
los puntos de unién del refuerzo. Sus caracteristicas estdn especificadas en las normas,
ASTM-A-496-97a y ASTM-497-99 para alambre liso y corrugado. respectivamente. En el
primer caso, se requiere un esfuerzo de fluencia minimo de 4550 kg/cm® y un esfuerzo tltimo
de 5250 kg/cm?y en el segundo, 4900 y 5600 kg/cm?, respectivamente. La norma especifica que
el esfuerzo de fluencia se mide a una deformacién de 0.5%. Sin embargo. el cédigo del ACI
sefiala que siempre que éste exceda 4200 kg/cm?. se considerard, para efectos de disefio, que
es igual al esfuerzo correspondiente a una deformacién de 0.35% (ACI-3.5.3.5, ACI-3.5.3~6).
Esta salvedad se debe a que los aceros con esfuerzo de fluencia mayor que 4200 kg/cm? dan
resultados poco conservadores cuando se asume un comportamiento elastoplastico del material,
tal como lo asume el cédigo.

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

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

Existen aceros de refuerzo que presentan proteccién contra la corrosién. Se trata de los aceros
con recubrimiento epoxico y aceros con cubierta de zinc o galvanizados, los cuales estin sujetos
a las normas ASTM-A-775/775M-00 y ASTM-A-767/767-00b. Este tipo de refuerzo ain no se
utiliza en el Perd. Se emplea en puentes, estacionamientos, plantas de tratamiento de aguas
servidas, pistas y estructuras expuestas al agua, agua de mar, intemperie o ambientes corrosivos
o sales para deshielo. El refuerzo con recubrimiento epdxico debe manipularse con cuidado para
no estropear la cobertura y, en el disefio, debe tenerse en cuenta que no tiene buena adherencia
con el concreto por lo que se deben tomar las previsiones del caso.

2.8 PROPIEDADES MECANICAS DEL ACERO

2.8.1 Relacion esfuerzo-deformacion del acero

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

E =2’039,000 kg/cm® (2-9)

uoor

L Mallo
electrosoldada

Grado 75

Grado 60

Grado 40

Esfuerzo (kg/cm?)

2800

ol A ) A N A
o 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05

Deformacién (cm/cm)

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

A diferencia del comportamiento inicial, la amplitud del escalén de fluencia varia con la calidad del
acero. El acero grado 40 presenta una fluencia mas pronunciada que los aceros grado 60 y 75.
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Figura 2.17. Idealizacién de la curva esfuerzo-deformacion del acero
asumido por el cédigo del ACI

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

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

2.8.2 Coeficiente de dilatacion térmica

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

2.8.3 Maleabilidad

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

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

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

donde: d,: Didmetro de la varilla ensayada
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2.9 OXIDACION DEL ACERO

El acero debe estar libre de 6xido durante su colocacién pues éste perjudica la adherencia con
el concreto. Si las varillas lo presentan, deben limpiarse con escobilla de acero o con chorro de
arena. El 6xido reduce la seccidn transversal de las varillas afectando directamente su capacidad
resistente. Durante el proceso constructivo debe verificarse que esta disminucién no sea
critica.

El volumen del 6xido es igual a siete veces el volumen del acero. Si el refuerzo se oxida dentro
del concreto, aumentard de volumen y el recubrimiento se desprenderd. Con el ingreso del
oxigeno la reaccién se llevard a cabo mds rdpidamente y la armadura terminard por corroerse
totalmente.

2.10 FATIGA DEL ACERO

La fatiga en el acero se presenta si el material es sometido a ciclos de carga y descarga siempre
que por lo menos uno de los limites de carga corresponda a una solicitacién de traccién. Existe
un rango de variacién de esfuerzos bajo el cual se puede someter indefinidamente al acero sin
que pierda resistencia. Este es independiente de su esfuerzo de fluencia. Para barras rectas bajo
la especificacion ASTM A-615, es del orden de 1680 kg/cm?. Si se presentan dobleces o

soldaduras en los puntos de maximo esfuerzo este valor se reduce en un 50%.

2.11 SOLDADURA DEL ACERO

En general, todos los aceros son soldables si se emplea el electrodo y la soldadura adecuada,
que no recalienten el acero y lo hagan perder sus propiedades. Los puntos de soldadura deben
indicarse en los planos, con sus detalles y debe especificarse el procedimiento de soldado, el cual
serd compatible con las caracteristicas del acero por soldar. Es conveniente realizar anélisis de
la composicién quimica del refuerzo para determinar la soldadura adecuada. Estas previsiones
no son necesarias si se utiliza acero de la especificacién ASTM-A-706/706M-00 pues su
composicién quimica estd disefiada especialmente para hacerlo soldable. No se deben soldar
estribos a la armadura principal.






3. Nociones
preliminares

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

3.1 MECANISMO DE ADHERENCIA ENTRE REFUERZO Y CONCRETO

La teorfa que se desarrolla en los capitulos siguientes se fundamenta, entre otros principios, en
que el concreto se deforma igual que el acero y en que el acero es capaz de desarrollar su
esfuerzo de fluencia. Estas hip6tesis son védlidas siempre que se tomen provisiones para garan-
tizar la adherencia entre ambos materiales.

Son tres los mecanismos que permiten desarrollar la adherencia entre acero y concreto:
1. Adhesién quimica

2. Friccion

3. Aplastamiento del concreto por las corrugaciones de las varillas

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

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

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

Figura 3.1. Interaccién del concreto con las varillas de acero

Esfuerzos de tensién

Componente radial de la
reaccién del refuerzo

Refuerzo

Figura 3.2. Tensién en el concreto generada por las varillas de acero

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

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

Otro tipo de ensayo, desarrollado en la Universidad de Texas, consiste en cargar la viga mos-
trada en la figura 3.6. Este procedimiento supera de algiin modo las deficiencias del anterior
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Figura 3.3. Grietas potenciales en el concreto debido a los esfuerzos de adherencia

Detalle A

Esfuerzo de corte
Plano de falla potencial

) / R Concreto entre
R corrugaciones

Reaccién del
acero sobre
el concreto
Detalle A

Figura 3.4. Aplastamiento del concreto entre corrugaciones de las varillas de acero
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Figura 3.5. Ensayo para la determinacién de la adherencia concreto-acero. (Ref. 24)

y conduce a esfuerzos de adherencia mayores que aquél. En los apoyos, el ancho de la viga se
aumenta para evitar que la compresion inducida por ellos, influya en los resultados del ensayo.
Siendo u el esfuerzo de adherencia entre acero y concreto, supuesto uniforme, se ha podido
determinar experimentalmente que:
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Cc

d,

u, =644 (3-1)

Multiplicando la ecuacién (3-1) por el perimetro de la varilla, se obtiene la fuerza de adherencia
por unidad de longitud:
JI'.

U, =644
u d

nd,

b

U, =20 4 23,/f", (3-2)
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Figura 3.6. Ensayo para la determinacion de la adherencia concreto-acero

3.2 RECUBRIMIENTO Y ESPACIAMIENTO MINIMO DEL REFUERZO

El recubrimiento y espaciamiento del refuerzo deben ser controlados para evitar las fallas por
adherencia descritas en la seccion precedente y para garantizar una distribucién del acero que
facilite el procedimiento constructivo. Ademds, es necesario asegurar un recubrimiento mini-
mo de concreto para proteger el refuerzo contra la corrosién, el fuego, la abrasion, etc. Las
varillas colocadas muy cerca de los bordes del elemento pueden ser atacadas por agentes exter-
nos pues el concreto es un material poroso y siempre presenta fisuras debidas a la contracci6n
de fragua. Sin embargo, el recubrimiento no debe ser demasiado grueso pues €sto puede
ocasionar rajaduras en el concreto por falta de refuerzo.

3.2.1 Recubrimiento minimo del acero

El c6digo del ACI sugiere algunos valores para el recubrimiento minimo los cuales se indican
en las Tabla 3.1 y Tabla 3.2 (ACI-7.7.1,7.7.2).
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Concreto vaciado en obra Recubrimiento
minimo (cm)
1. Concreto vaciado directamente sobre el terreno sin encofrado 7.5
2. Concreto en contacto con el terreno o expuesto a la intemperie
Varillas #6 a #18 5.0
Varillas #5, alambres W31 o D31 y menores 4.0
3. Concreto vaciado al interior de edificaciones
Losas, muros y aligerados
Varillas #14 y #18 4.0
Varillas #11 y menores 2.0
Vigas y columnas: refuerzo longitudinal, estribos y espirales 4.0
Bévedas y elementos laminares
Varillas #6 y mayores 2.0
Varillas #5 y menores 1.5

Tabla 3.1 Recubrimiento minimo del refuerzo para concreto vaciado en obra, normal

Concreto en elementos pretensados Recubrimiento
minimo (cm)
1. Concreto sobre el terreno 7.5
2. Concreto expuesto al terreno o a la intemperie
Muros, losas y viguetas 2.5
Otros 4.0
3. Concreto no expuesto al terreno o a la intemperie
Vigas y columnas:
Refuerzo longitudinal 4.0
Estribos y espirales 2.5
Losas, muros y viguetas 2.0
Bovedas y elementos laminares
Varillas # 6 y mayores 2.0 6 d,
Varillas # 5 y menores 1.3

Tabla 3.2 Recubrimiento minimo del refuerzo para concreto pretensado

Concreto en elementos prefabricados
(Elaborado bajo estricto control de calidad)

Recubrimiento
minimo (cm)

1. Concreto en contacto con el terreno o expuesto a la intemperie
Paneles para paredes:

Varillas # 14, y # 18 ¢ tendones = 12" 4.0
Varillas # 11 6 menores 6 tendones < 1%2” ¢ alambres < W.31 6 D.31 2.0
Otros elementos:
Barras # 14 y # 18 6 tendones = 115" 5.0
Barras # 6 a # 11 6 tendones = 5/8 y < 1142” 4.0
Barras # 5 6 menores y tendones < 5/8 ¢ alambres < W.31 6 D.31 33
2. Concreto no expuesto al terreno 6 intemperie
Losas, paredes y aligerados:
Varillas # 14 y # 18 6 tendones 2 12" 33
Tendones < 1'2” 2.0
Varillas # 11 6 menores 6 alambre menores a W.31 6 D.31 1.6

Tabla 3.3 Recubrimiento minimo del refuerzo en elementos prefabricados normales o pretensados
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El refuerzo puede ser protegido contra la intemperie por medios, alternativos al recubrimiento de
concreto, siempre que se demuestre que son equivalentes a éste. En cualquier caso, el recubri-
miento no serd menor que el requerido por el acero no expuesto a la intemperie.

En ambientes corrosivos 6 para exposiciones severas se recomienda un recubrimiento 5%
mayor que los especificados anteriormente.

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

3.2.2 [Espaciamientos minimos entre varillas

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

A

o { >2.5 cm.
J T 21.33 ™. Vigas
2dy,
>2.5 cm.
21.33 ™.
TM.=Tamafo méximo del agregado grueso.
|
<, i h¢ Losas y muros
— v
—
<45 cm.
<3hy
P
} Columnas y elementos
a compresion
>1 .5de
>4 cm.
>1.33 ™.

Figura 3.7(a). Espaciamiento minimo entre varillas



49

N) y)

@ o o (

® e o L ] @ [ ]
Incorrecto Correcto

Figura 3.7(b). Distribucién del refuerzo

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

3.3 LONGITUD DE ANCLAJE O DESARROLLO DEL REFUERZO

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

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

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

3.3.1 Longitud de anclaje en varillas de acero en tension

En versiones anteriores del c6digo, el procedimiento para evaluar la longitud de anclaje en
tensién era sumamente laborioso, por lo que en la presente version el proceso se ha simplificado
notablemente. Anteriormente, era necesario evaluar un pardmetro denominado longitud bdsica
de anclaje y posteriormente afectarlo de una serie de factores que tenfan en cuenta la ubicacién
de la barra, su recubrimiento, el tipo de concreto que la embebia, etc. En la formulacion actual,
los factores mds importantes que afectan la adherencia acero-concreto estdn presentes en la
expresion propuesta para evaluar, directamente, la longitud de anclaje.
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La longitud de anclaje del acero en tension esta dada por:

| = d, £, opyr
¢354 f' [c+K, (3-3)
db

(ACI-Ec(12-1))

donde: o:  Factor de ubicacién de la barra.
B:  Factor de tratamiento superficial del acero.
y:  Factor de didmetro de la barra.
A:  Factor de agregado ligero.
¢:  Recubrimiento o espaciamiento de la barra entre ejes, el que sea menor.

K : Indice de refuerzo transversal.

3%

En la expresion (3-3), el término (c+K )/d, no se tomard mayor que 2.5. En cualquier caso, la
longitud de anclaje en tensién no sera menor que 30 cm.

Los valores de los diversos factores que intervienen en la ecuacién (3-3) para diversas condi-
ciones se presentan en la Tabla 3.3 (ACI-12.2.4).

Factor Descripcién de las condiciones Valor
Ubicacion de la barra | Varillas superiores 1.3
o Otras varillas 1.0
Tratamiento Varillas o alambres con recubrimiento epéxico
superficial del acero y recubrimiento menor que 3d, y espaciamiento
B libre menor que 6d, 1.5
Otras varillas o alambres con recubrimiento
epdxico 1.2
Varillas sin recubrimiento epxico 1.0
Didmetro de la barra | Alambres y varillas menores a la #6 0.8
Y Varillas iguales y mayores a la #7 1.0
Agregado ligero Concreto con agregado ligero 1.3
A Concreto con agregado ligero y f_ especificado | 177 f’, /fm 2 1.0
Concreto con agregado convencional 1.0

Tabla 3.3 Factores que intervienen en la expresion (3-3).

Es conveniente efectuar algunas aclaraciones en torno a la Tabla 3.3. En primer lugar, se
denominan varillas superiores a aquéllas que se ubican de modo que tienen por lo menos 30 cm.
de concreto fresco debajo de ellas y que, por lo tanto, tienen mas burbujas de aire rodeando la
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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 dos
primeros factores no debe exceder 1.7.

El término ¢ de la expresién (3-3) serd igual a la distancia del centro de la varilla a la superficie
de concreto mas cercana o a la mitad de la distancia centro a centro de las varillas o alambres
desarrollados, la que sea menor.

El indice de refuerzo transversal serd evaluado con la siguiente expresion:

A f
K — Tyt
" 105.6sn 3-4)
donde: A_: Area de refuerzo transversal en una longitud igual a s.

Limite elastico del refuerzo transversal.
s:  Espaciamiento mdximo del refuerzo transversal a lo largo de 1.
n:  Nimero de barras ancladas o empalmadas a lo largo del plano de deslizamiento.

Para simplificar el disefio, el c6digo permite considerar nulo el indice de refuerzo transversal
aunque los estribos estén presentes.

Para situaciones p'articulares que se presentan cominmente en el disefo, el cédigo del ACI
propone como alternativa, expresiones més sencillas para evaluar la longitud de anclaje en
tensidén (ACI-12.2.2) las cuales se presentan en la Tabla 3.4.

Alambres, varillas#6y |  Varillas #7 y mayores
menores o alambre
corrugado
Espaciamiento libre entre varillas desarro-
lladas o empalmadas no menor que d,
recubrimiento mayor o igual que d_y f B f B
estribos superiores al minimo alo largo de | =— 4 | =— 4
1, o espaciamiento libre entre varilla d 6.63\lf_’C b ¢ 531 \]f_’C b
desarrolladas o empalmadas no menor que
2d, y recubrimiento mayor o igual que d,.
f,apr fopA

| =———d ] =———d

Otros casos d 4.42\|T’: b d 3.54\[F: b

Tabla 3.4 Expresiones para evaluar la longitud de anclaje en situaciones especificas.

Si en las férmulas anteriores reemplazamos los valores normales para oo = 1, B=1y A =1
obtendremos: para fy = 4200 kg/em? y f*_ = 210 kg/cm?
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< #6 = #7
Espaciamiento 2 d
Recubrimiento 2 d,
Estribos a lo largo del anclaje 6 espaciamiento > 2 d, l,=444d, l,=554d,
Otros casos I,=66d, l,=224d,

Donde se puede ver que si no se cumplen los requisitos de espaciamientos y estribos, las
longitudes de anclaje deben ser 50% mayores.

En los miembros sometidos a flexion, la longitud de anclaje en tensién podrd ser reducida si
el drea de refuerzo requerida por andlisis es menor que la provista (ACI-12.2.5). En este caso
el factor de reduccién serd: A /A . Esta provision no es valida cuando se requiera,
s requerida’ © s provista X
especificamente, que el refuerzo sea anclado para desarrollar su esfuerzo de fluencia. Tampoco
es valida en zonas de riesgo sismico. Siempre que se cuente con espacio suficiente para desa-
rrollar totalmente el refuerzo, es aconsejable no tomar en cuenta este factor para tener mayor
margen de seguridad ante una eventual sobrecarga de la estructura.

Anclaje de mallas electrosoldadas en traccion

Las mallas electrosoldadas de hilos lisos se considerardn convenientemente ancladas si cumplen
las condiciones presentadas en la figura 3.8. La seccion critica es aquélla donde se requiere que
el refuerzo desarrolle su esfuerzo de fluencia. Adicionalmente, la longitud de anclaje, medida
de la secci6n critica al alambre mads alejado de ella, debera satisfacer (ACI-12.8):

A, fy
> -
1, >21.02 5. 5 A (3-5)
1, = 15cm.
donde: A Area de un alambre de la malla electrosoldada.
s,.  Espaciamiento entre los alambres de la malla electrosoldada.
Seccién Seccidn
l'—z ritica r_"'" critico
a - 3 A
2
f
L :‘gcm o I 220cm “1
(a) Alambre lizo (b) Alambre corrugado

Figura 3.8. Longitud de anclaje en tracciéon de mallas electrosoldadas

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

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

f — 2465
> <
£

1

~<

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

Si se utiliza el primer factor para el cdlculo de la longitud de anclaje, entonces se podré
considerar que el factor de tratamiento superficial de las barras, B, es igual a la unidad.

La longitud de anclaje de mallas electrosoldadas de alambres corrugados podra ser reducida
por exceso de refuerzo pero no serd menor que 20 cm. a menos que sea para efecto del
célculo de longitudes de empalme. Si la malla electrosoldada cuenta con algin hilo liso en la
direccién en que ésta es anclada, la determinacién de su longitud de anclaje se efectuara
tomando en cuenta las provisiones propuestas para mallas de alambres lisos (ACI-12.7.4).

3.3.2 Longitud de anclaje en varillas de acero en compresion

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

Para la determinacién de la longitud de anclaje en compresidn, la versién actual del c6digo ha
mantenido el procedimiento utilizado anteriormente. Primeramente, se evalia la longitud basi-
ca de anclaje y posteriormente, ésta es afectada por los factores que son aplicables a cada
caso.

La longitud bésica de anclaje a compresién es (ACI-12.3.2):

f
y
f’

1, = 0.08d, (3-6)

4

y debera cumplirse:
1, 2 0.004d f, (3-7)

La longitud bdsica de anclaje podrd ser multiplicada por los siguientes factores, en caso de
satisfacer los requerimientos necesarios (ACI-12.3.3):



1. Factor de correccién por exceso de refuerzo

Si el refuerzo provisto es mayor que el requerido, la longitud bésica de anclaje se podra
multiplicar por A

s requerida’ © s provista’
2. Factor de correccién por refuerzo transversal

Si las varillas estdn sujetas por refuerzo transversal espiral de didmetro no menor a 1/
4” y con paso menor que 10 cm, o por estribos de didmetro no menor al #4 y espacia-
dos a menos de 10 cm, centro a centro, la longitud basica de anclaje podra ser multi-
plicada por 0.75.

La longitud de anclaje en compresidn, en ningin caso, serd menor que 20 cm

3.4 GANCHOS ESTANDAR

Los ganchos se utilizan cuando el espacio disponible en el elemento no es suficiente para
desarrollar toda la longitud de anclaje del refuerzo. En la figura 3.9 se muestran los tipos de
ganchos estandar, propuestos por el cédigo del ACI (ACI-7.1) y sus dimensiones para diferentes
didmetros de varillas. Los ganchos sirven de anclaje sélo a varillas que se encuentran en
traccion siendo initiles para acero en compresion. El gancho a 135° es el tinico permitido en
zonas de riesgo sismico, para estribos.

| ™
]

Seccién
critica

_ T _
6dy, #3.#4.45

12d, __g12dy  #6.47.48

s

[

24db i4d #3 a #8
26.5cm dy  #9.#10.411 6d,

6d,| #14.418

e —

ldh

-
{a) Ganchos estdandar (b) Ganchos estdndar para estribos

Figura 3.9. Tipos de gancho estandar

Las dimensiones del gancho son muy importantes para asegurar su eficiencia. En la por-
cién recta se desarrollan esfuerzos de adherencia y en la porcién curva, esfuerzos de
aplastamiento en el concreto. Existen dos mecanismos de falla en este tipo de anclaje. El
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primero se presenta si no se cuenta con recubrimiento suficiente, en cuyo caso el concreto se des-
prende debido a los esfuerzos radiales que genera la presencia de las corrugaciones de la varilla. El
segundo tiene su origen en el aplastamiento del concreto adyacente a la porcién curva del gancho.

Se ha demostrado que la longitud de varilla requerida para fabricar un gancho estandar desarrolla
aproximadamente la misma capacidad de adherencia que una varilla recta de la misma longitud,
es decir, la curvatura del gancho no le agrega adherencia adicional al refuerzo. Incrementar la
extensiéon del gancho no mejora su comportamiento debido a que la falla se produce por
aplastamiento del concreto en la porcién curva.

Al igual que para determinar la longitud de anclaje del refuerzo en compresién, para calcular
la longitud de anclaje del gancho estdndar se determina primero una longitud basica de anclaje
y luego ésta es afectada de una serie de factores.

La longitud bésica de anclaje de una barra corrugada con gancho estandar seré:
0-0754B7ny

dh — f’ b
c

(3-8)

donde: B = 1.2 para barra con refuerzo epéxico y A = 1.3 para agregados livianos. Para otros
casos =1y A=1.

Los factores que afectan la longitud bdsica de anclaje del gancho estdndar se presentan en la
Tabla 3.5.

Condicién Factor

a) Ganchos a 180° fabricados con varillas iguales o menores a la # 11 cuyo 0.7
recubrimiento lateral es mayor que 6.5 y ganchos a 90° que satisfacen las
condiciones anteriores y ademds tienen un recubrimiento detrds del ex-
tremo del gancho mayor que 5 cm. (Ver figura 3.10)

b) Para ganchos de 90° en barras iguales o menores al #11 encerradas con 0.8
estribos perpendiculares a la barra con s < 3d, a todo lo largo de 1, con
el primer estribo ubicado a £ 2d de la cara del gancho o con estribos
paralelos a la barra con s <3 d, a lo largo del gancho. (ver figura 3.10)

¢) Para ganchos de 180° en barras #11 o menores con estribos perpendicu- 0.8
lares a la barra a todo lo largo de 1,y espaciados a s <3 d, con el primer
estribo a 2d de la cara del gancho

d) Ganchos ubicados en secciones donde el refuerzo provisto es mayor que
el refuerzo requerido.

s requcrida/As provista

e) Ganchos embebidos en concreto ligero. 1.3

f) Ganchos fabricados de acero con recubrimiento epdéxico. 1.2

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

La longitud de anclaje con gancho deberd satisfacer (ACI-12.5.1):
1, = 8d, 3-9)

dh T

y no deberd ser menor que 15 cm.
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FARES

(a) Gancho a 180°

26.9cm.
—-1-— S

Seccidn A-A

“ .
<
L
8 -J ~f Seccién B8-B
25cm.
(b) Gancho a 90°
ldh 1 d,
d
bt \ < 2d,
ﬁ _S I
IR | < 34,
< 2d, I

(c) Gancho a 90°

(d) Gancho a 90°

Figura 3.10. Condiciones para la aplicacién de los factores de correccién para la
determinacién de la longitud de anclaje de los ganchos estandar
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Si se utiliza ganchos para anclar el refuerzo en extremos discontinuos, como volados o extremos
de vigas simplemente apoyadas, cuyo recubrimiento lateral, superior e inferior es menor que
6.5 cm. se requerird estribos con espaciamiento menor que 3d,, a lo largo de la longitud de
anclaje y con el primer estribo a < 2 d, de la cara del gancho (ver figura 3.11). En este caso,
los factores presentados en la Tabla 3.5 no son aplicables (ACI-12.5.4).

dh

Estribos requeridos
< 60m.-1 A
|
< | el fo— < 6CM.
A =
‘_l ,Ir_.lr Corte A-A
< 34 < 2d,

Figura 3.11. Ganchos estandar en extremos discontinuos
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3.5 EMPALMES DE VARILLAS

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

3.5.1 Empalme traslapado

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

R

(a) Fuerzas en las varrillas empaimadas.

(b) Fuerzas radicles en el concreto y esfuerzos
generados en una seccién del empalme

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

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

El cédigo del ACI recomienda que no se debe usar empalmes traslapados para varillas mayores
ala #11 (ACI-12.14.2.1).
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Empalmes a traccion

El empalme a traccién genera compresion diagonal en el concreto ubicado entre varillas. La
presencia de estribos en el elemento limita el desarrollo de grietas originadas por estos esfuerzos
y asegura una falla ddctil. Experimentalmente se ha demostrado que resulta beneficioso esca-
lonar los traslapes. Esto se debe a que los extremos de las barras son fuentes de discontinuidad
e inician grietas en la zona de tensién.

Existen dos clases de empalmes a traccién (ACI-12.15):

Clase A: lS=1.0 ld
Clase B: S=1.3 ld

donde: I Longitud de traslape o empalme, que serd siempre 2 30 cms.

1 : Longitud de anclaje en tensién de la varilla sin incluir reduccién por exceso de
refuerzo. La reduccién por exceso de refuerzo es considerada a través de los
factores 1.0y 1.3.

Para la determinacién de la longitud de anclaje de varillas empalmadas simultaneamente, se
considerara que su espaciamiento es igual al espaciamiento entre varillas fuera de la zona de
empalme menos el didmetro de una barra. Para columnas con varillas cuyos ejes no estan
alineados y para empalmes escalonados, se tendran en cuenta las consideraciones mostradas en
la figura 3.13.

—— -

— Vorillos en lo columng superior
|

]
-

e _ 8

Varillos en lo columno inferior

I

Espaciamiento

(o) Empoime en columnas con varillos no alineadas.

(b) Empalme escalonado.

Figura 3.13. Espaciamiento entre varillas para la determinacién de los
factores de correccién de la longitud de empalme
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1, =0007f,d, (3-10)
2. Sif>4200 kg/cm?, entonces:
1, = (0.0131°y -24)d, (3-11)
Si f* <210 kg/cm? entonces la longitud de traslape serd incrementada en un 33%. En ningtin
caso se tomara una longitud de traslape menor que 30 cm. (ACI-12.16.1)

El empalme de barras mayores a la #11 estd permitido por el cédigo del ACI siempre que se
unan a varillas #11 o de menor didmetro (ACI-12.16.2). Cuando se empalman varillas de
diferente didmetro, la longitud del traslape serd la mayor entre la longitud de anclaje de la barra
mayor y la longitud de traslape de la barra menor.

3.5.2 Empalmes soldados y empalmes mecanicos

Normalmente se usan para empalmar varillas de didmetros grandes (# 6 6 mayores). Deben
poder desarrollar por lo menos 125% del limite elastico del acero de la varilla fy.

La soldadura debe cumplir con las especificaciones del “Structural Welding Code-Reinforcing
Steel (ANSI/AWS D 1.4).

Los empalmes soldados no deben producir excentricidades en el esfuerzo. En la figura 13.15 se
muestran algunos de los mas utilizados.

| -
T 3
[ I
45 o 60

i
n

45 45

Figura 3.15(a). Tipos de empalmes soldados
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Cﬂ Soldadura con plonchas
A Secciéon A-A
8

o Soldadura con dngulos
8 Seccion B-B

Figura 3.15(b) Tipos de empalmes soldados

Los empalmes mecanicos son los mas usados actualmente y son mas seguros que los empalmes
soldados. Existen en el mercado diversos dispositivos patentados para lo empalmes mecanicos
como manguitos que se presionan mecdnicamente a las varillas, dispositivos con rosca en la
varilla, manguitos que se presionan con tornillos etc.

En la parte correspondiente a disefio asismico clasifican los empalmes mecénicos como sigue:
a) Empalme mecanico tipo 1 que debe desarrollar por lo menos 125% de fy.

b) Empalme mecénico tipo 2 que debe desarrollar por lo menos la carga de rotura del acero
de la varilla f’ .

Los empalmes tanto mecénicos como soldados se colocaran escalonados con distancias iguales
o mayores que 60 cm.

En varillas < #5 si el drea del acero es mayor que el doble de la requerida por el anilisis, se
puede usar empalmes mecénicos o soldados que no cumplan el requisito de resistir por lo menos
125% de fy y los empalmes se colocardn alternados y con varillas continuas y a escalonados
por lo menos 60 cms.

En elementos a traccion se colocardn empalmes soldados o mecénicos que cumplan las espe-
cificaciones de resistir por lo menos 125% de f y se colocardn escalonados por lo menos 75
cm. En otros elementos, no a traccién pura, no es necesario escalonar estos empalmes.

En cualquier seccién la fuerza total de traccién a desarrollarse debe ser por lo menos el doble
que la requerida por el anélisis y por lo menos mayor que 1400 multiplicado por el drea total
del refuerzo.
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3.5.3 Empalmes a tope

Este tipo de empalme se emplea s6lo para varillas en compresién encerradas con estribos cerra-
dos o espirales. Las varillas empalmadas deberan terminar en superficies planas con un error
de alineacién menor que 1.5° respecto a una recta perpendicular al eje de las barras. Para

conseguir un correcto alineamiento, se suelen emplear manguitos como el que se muestra en la
figura 3.16.

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

Pk

Inserto reductor -

Figura 3.16. Dispositivo para empalme a tope. (Ref. 24)

3.6 PAQUETES DE VARILLAS

En ocasiones, el proyectista tiene la necesidad de distribuir un gran nimero de varillas en
elementos de dimensiones reducidas que no permiten cumplir los requerimientos minimos
de recubrimiento y espaciamiento. En estos casos es conveniente hacer uso de los paquetes
de barras.
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Para que los varillas que conforman los paquetes funcionen como una unidad es necesario
que estén limitadas a cuatro como maximo y que estén unidas mediante alambre. No es
conveniente usar varillas mayores a la #11 para elaborar paquetes a ser usados en vigas
(ACI-7.6.6).

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

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

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

3.7 TUBERIAS EMPOTRADAS EN ESTRUCTURAS DE CONCRETO
ARMADO

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

Las tuberias podrdn empotrarse en el concreto si son de un material que no lo afecte y si se
considera, para el disefio, que no reemplazan estructuralmente al concreto desplazado. Los
conductos de aluminio serdn utilizados sélo si estdn adecuadamente recubiertos para prevenir
la reaccién aluminio-concreto o la accién electrolitica entre aluminio y acero, la cual se desa-
rrolla en presencia de iones cloruros.

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

Se podra considerar que los conductos y tuberias reemplazan estructuralmente el concreto que
desplazan si:
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1. No estdn expuestos al deterioro o herrumbe.
2. Estan hechas de fierro, fierro galvanizado o acero de espesor mayor que Schedule 40.

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

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

3.8 TOLERANCIAS

Las tolerancias en la colocacién longitudinal del refuerzo serdn:
a) Dobleces y términos del refuerzo = 5 cm.
b) Término del refuerzo en extremos libres = 2.5 cm.

¢) Término del refuerzo en extremos libres de braquetes y consolas + 1.25 cm.






4. Carga axial

4.1 INTRODUCCION

En este capitulo se inicia el estudio del comportamiento del concreto armado sometido a dife-
rentes solicitaciones simples de compresién y traccion.

El concreto no es un material homogéneo y por lo tanto no es posible establecer un criterio
general para su anélisis. En algunas situaciones va a ser posible el desarrollo de férmulas que
estimen su comportamiento en base a unas pocas hipétesis iniciales. Este es el caso del andlisis
del concreto sometido a flexién pura. En otras, la Ginica herramienta con la que se cuenta para
el disefio es una serie de expresiones obtenidas al correlacionar los resultados de gran cantidad
de ensayos. El disefio por corte y torsién son un ejemplo de esta situacion.

Los elementos de concreto armado raras veces se encuentran sometidos exclusivamente a carga
axial pura. Sin embargo, su estudio es importante para, posteriormente, comprender los prin-
cipios del comportamiento del concreto armado cuando actiia en combinacién con otro tipo de
solicitaciones.

4.2 COMPRESION PURA EN ELEMENTOS DE CONCRETO ARMADO

Desde 1900 se han efectuado ensayos en elementos de concreto armado sometidos a compre-
sién. A lo largo de estos afios se ha llegado a la conclusién que es imposible establecer,
exactamente, cémo se distribuye la compresién entre acero y concreto bajo condiciones de
servicio. Los esfuerzos calculados a través de la teoria elastica no corresponden a los verifica-
dos experimentalmente, aunque las cargas aplicadas sean lo suficientemente pequefias para que
tanto el acero como el concreto se comporten dentro del rango eldstico. Se ha comprobado que
los efectos de creep, la contraccién y la historia de carga del elemento juegan un papel muy
importante en la distribucién de los esfuerzos. Por otro lado, los estudios han permitido con-
cluir que la resistencia dltima de una pieza sometida a compresion no varia con su historia de
cargas. Esto constituye una ventaja mas del anélisis bajo condiciones ultimas sobre el andlisis
bajo condiciones de servicio.

Teéricamente, la resistencia dltima de un elemento de concreto armado sometido a compresion
pura es:

P, =Af, +(A, —A,f,

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

P, =A,f, +085A, - A, I, @-1)

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

En lo columna zunchoda ado

',solto el recubrimiento

zuncho
zuncho ACI
2uncho ligero

{

Roturc de pilores con
estribos o con zunchos
muy ligeros

Corgo

Peformacién longitudinal

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

Si el elemento esta provisto de estribos, la falla es inmediata y fragil al alcanzar la resis-
tencia ultima. Por el contrario, si la pieza cuenta con refuerzo en espiral, es capaz de
desarrollar grandes deformaciones con una pequeiia pérdida de resistencia. En el primer
caso, el acero longitudinal se pandea entre estribos y el recubrimiento de concreto se
desprende reduciendo la seccién de la pieza. En el segundo, desprendido el recubrimiento,
el refuerzo transversal comienza a actuar impidiendo la deformacién transversal y la resis-
tencia se incrementa nuevamente. El nicleo de concreto, sometido a compresidn, tiende,
por efecto de la deformacién transversal de Poisson, a ensancharse transversalmente y
tracciona el refuerzo transversal. Por equilibrio, éste comprime el nicleo en direccién
radial y lo somete a un estado triaxial de esfuerzos que incrementa su resistencia como se
discuti6 en la seccién 2.3.3. Finalmente, se produce la falla de la pieza luego de haber
alcanzado grandes deformaciones.

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

2A f, = f,5d,

] 2A 1,
z Sdc (4'2)
donde: A : Area de la seccién del refuerzo en espiral.

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

d: Didmetro del nicleo de concreto.

Nucleo de concreto

Espiral

Figura 4.2. Diagrama de cuerpo libre de elemento zunchado

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

nd A, 4A,
P = nd > = ds (4_3)
C S C
4

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

(A, A, )85 ~2f,p,A, (4-4)

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

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

De (4-3) y (4-4) se deduce que:

0425f¥ﬁ |
ps~ ° f A -

y C



70

Por seguridad, el cdigo del ACI cambia el coeficiente 0.425 por 0.45 con lo que se obtiene la
cuantia minima del refuerzo en espiral:
(4-5)
f (A
p, =045—<| &1
£, (A,

(ACI-Ec(10-6))

4.3 APLASTAMIENTO EN ELEMENTOS DE CONCRETO ARMADO

Los elementos de concreto armado sufren aplastamiento cuando una carga concentrada prove-
niente de otro miembro se aplica sobre ellos en una pequeifia area, como se muestra en la figura
4.3. En estos casos, el concreto bajo el drea cargada es sometido a esfuerzos internos de
tensién. Un exceso de la carga aplicada ocasiona, en principio, la aparicién de fisuras perpen-
diculares a la direccién de las tensiones. Posteriormente, estas grietas se extienden diagonalmente,
desprendiendo una porcién cénica del concreto debajo del punto de aplicacién de la carga. Este
cono tiende a introducirse en el elemento ocasionando la formacién de grietas radiales las que
se desarrollan y conllevan a la falla por aplastamiento de la pieza (ver figura 4.4).

P

- Y

/—Esfuerzos de troccién

Figura 4.3. Elemento de concreto sometido a aplastamiento

Prolongaciéon de las fisuras inicioles.

Cono de concreto desprendido.

Grietos radioles Qenerodos por
el cono de concreto desprendido.

~—Fisuras inicioles perpendiculares T
a la direccién de ios tensiones.

Vistc lgteral Vista en planto

Figura 4.4. Mecanismo de falla del concreto por aplastamiento
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Para evitar el problema anteriormente descrito, el cédigo del ACI recomienda limitar las cargas
concentradas sobre un elemento a través de la siguiente expresién (ACI-10.17.1):
P, =0850f" A, (4-6)
donde: A Area donde se aplica la carga.

Si el area de aplicacién de la carga es menor que la seccién transversal del elemento, el concreto
que rodea el drea cargada produce un efecto de confinamiento, aumentando la resistencia al
aplastamiento de la pieza. En este caso, la resistencia dltima podréa ser incrementada a:

A2
P, =085f" A,,|— (4-7)
Al
donde: A Area de la base inferior del mayor tronco de pirdmide o tronco de cono conte-

nido integramente en el elemento cargado, cuya base superior es A, y cuyos
lados tienen una inclinacién 1V:2H (Ver figura 4.5).

A,
En esta férmula se tomard /7~ <2
1
Area cargada, A,
<Q_——_:/-7; Carga
45\, 45
% | careSdo
L/L”/ A-‘ /_ - _ _\§1
_ ' \
| _ N—
/I | 1/ \
N .
4./ ______ N El drea Az se mide
en este plano
Planta Elevacion

Figura 4.5. Elemento de concreto sometido a aplastamiento

4.4 TRACCION PURA

Las piezas sometidas a traccién pura se presentan, basicamente, en los tensores de elementos
colgados, puentes de arco, tuberias y reservorios cilindricos, etc. El concreto es débil en
traccién y su funcién principal en estas piezas no es aportar resistencia sino proporcionar
proteccién al acero, fijarlo en su posicién y brindar rigidez al conjunto.
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Los elementos cargados a traccién axial son disefiados bajo la hipétesis que el acero longitudinal
resiste toda la carga por si solo. El refuerzo debe anclarse de modo que pueda desarrollar el
integro de la tensién por adherencia y es recomendable el uso de ganchos en sus extremos. Los
empalmes deben ser soldados aunque también pueden emplearse manguitos roscados o empal-
mes mecdnicos. Si el refuerzo estd constituido por platinas éstas se unen a través de remaches
o pernos. Para evitar el agrietamiento longitudinal, el elemento se provee de estribos o arma-
dura transversal similar a la usada para columnas.

El cédigo del ACI no da ningtin tipo de recomendacién para el disefio de concreto en tension,
sin embargo, define el factor de reduccién de resistencia para este caso, el cual es igual a 0.9
como se indic6 en el capitulo 1.

En la figura 4.6 se muestra un elemento de concreto armado sometido a una carga axial N'y su
diagrama esfuerzo-deformacién. Para esfuerzos pequefios y deformaciones unitarias del orden
de 0.0005, el acero y el concreto se comportan eldsticamente. Esta etapa corresponde al tramo
OA de la curva. El concreto, que atin no se ha rajado, absorbe parte de la traccion con un
esfuerzo f y por lo tanto, la siguiente expresién es valida:

N=A_f +Af (4-8)

donde: A : Area de concreto de la seccidn

f: Esfuerzo de traccidn en el concreto

@

A: Area de acero transversal
f

Esfuerzo en el acero

N
o
4
Asfs B
A A
Acf(+A st A
N 0 0.0005 6

. Deformacion correspondiente a la
Seccion A-A rojodura del concreto.

Figura 4.6. Elemento de concreto armado sometido a tensién pura

Dado que las deformaciones en el acero y el concreto son iguales, los esfuerzos en ellos son
proporcionales a su médulo de elasticidad. Se define relacién modular, , a la relacién entre los
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médulos de elasticidad del acero y del concreto y estd dada por un nimero entero. Algunos
valores de n para diversas calidades de concreto se muestran en la Tabla 4.1.

> (kg/cm?) 210 280 350 420 560

n 9 8 7 6 5

Tabla 4.1 Relacién modular para diversas calidades de concreto

Por compatibilidad de deformaciones:
f =nf (4-9)
Combinando (4-8) y (4-9):
N=f (A _+An) (4-10)

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

N=Af (4-11)

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

Af =f(A +An)
Despejando f :
A.+An
S = fl
A

s

f (4-12)

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

N=A{f, (4-13)

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

N, S0A f, (4-14)

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

En el capitulo 2, se indicé que la resistencia a la tension del concreto en la prueba brasilera es,
aproximadamente, 1.64/f", . Por seguridad, para el disefio se considerard una fraccién de esta
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resistencia. El c6digo no incluye ninguna recomendacion al respecto, sin embargo, la experien-
cia ha demostrado que es recomendable usar el 55% de la resistencia a la tensién, 6 0.9,/f'_, en
elementos no expuestos a la intemperie y el 30%, 6 OSJE , en aquéllos expuestos a ella, al
agua de mar o atmésferas corrosivas.

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

AS
P = Ag (4-15)
donde: P,: Cuantia de refuerzo
Ag: Area de la seccién bruta
Reemplazando (4-15) en (4-12) y sabiendo que AC=Ag-AS, se obtiene:
1+(n-1) P,
f=—"—""+1 (4-16)

Pe

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

f, <03f, para f =2800 kg/cm’
f, <0.25f, para f=4200 kg/cm’

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

Alternativamente se puede calcular f_ a partir del ancho deseado de las rajaduras w.

Iow
%
|

i dc
\ ;ﬁL_

J “\ %
\ Rajaduras Primarias

Rajaduras Secundarias

Figura 4.7. Rajaduras en concreto armado
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Cuando un concreto armado esta sometido a traccion se presentan dos tipos de rajaduras:

Las primarias, que se observan en la superficie y que estdn espaciados entre 2d_y un maximo
de 4d_ y las secundarias, intermedias que no llegan a la superficie. Las rajaduras aparecen
cuando las tensiones en el acero llegan a valores entre 1400 4 2100 kg/cm?. El ancho maximo
de una rajadura serd el maximo espaciamiento por la deformacién unitaria del acero.

W =4d e, (4-17)

m

Cuando hay varios fierros, en lugar de d_se toma el recubrimiento efectivo t, que es funcién de

d. y del espaciamiento entre fierros s.
s N
t =d |1 +(—— 4-18
€ c <4_dc> ( )

y entonces

donde e_= f/E_o sea que reemplazando

4d |1 = 2 L 4-19
= + - -
Wmax c 4db Es ( )

De esta férmula reemplazando E_por su valor E_=2'062,000 Kg/cm? y despejando f_obtenemos

w_x 10°

f = = (4-20)
s S 2
196 d_ |1+ —
¢ 4d,

f_se calcula para los diferentes valores de w que corresponden a las diferentes condiciones de
servicio que se indican en 8.2.1.

Conocido f, aplicamos la férmula (4-16) para lo cual se puede tomar alternativamente
f=130[f (4-21)

empleando el valor @ = 0.9 para estructuras normales y & = 0.606 para estructuras hidrdulicas
comg se indica en 1.4.2.

De la férmula (4-16) despejamos P, con lo que podemos calcular Ag por la formula (4-15)






5. Flexién pura

En el presente capitulo se desarrollardn los principios bdsicos del comportamiento de los
elementos de concreto armado sometidos a flexién. Es imprescindible comprender clara-
mente este fendmeno para luego deducir las expresiones a usar tanto en el andlisis como en
el diseno. El andlisis implica fundamentalmente la determinacién del momento
resistente de una seccién completamente definida. El diseflo es el proceso contrario:
dimensionar una seccién capaz de resistir el momento aplicado. Si bien es cierto ambos
usan los mismos criterios, los procedimientos a seguir son diferentes y seran expuestos por
separado.

5.1 COMPORTAMIENTO DE UNA VIGA DE CONCRETO ARMADO
SOMETIDA A FLEXION

La viga mostrada en la figura 5.1.a es de seccién rectangular, simplemente apoyada y
cuenta con refuerzo en la zona inferior. Estd sometida a la accién de dos cargas concen-
tradas iguales las cuales generan el diagrama de momento flector presentado en la figura
5.1.b. A lo largo de todo el elemento, la fibra superior estd comprimida y la inferior,
traccionada.

| ] o

AN \_ JAY
Refuerzo longitudinol Seccién tronsversal
de lo vigo

(a) Vige con refuerzo longitudinol

+

(b) Diogromo de momento flector

Figura 5.1. Viga simplemente apoyada sometida a cargas concentradas
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Si las cargas se incrementan hasta la falla por flexién', la seccién central de la viga, donde la
fuerza cortante es nula, atraviesa por las siguientes etapas:

1. I°eetapa: La carga externa es pequefia. Los esfuerzos de compresidn y traccién en la
seccién no superan la resistencia del concreto, por lo que no se presentan rajaduras. La
distribucién de esfuerzos en la seccién es la mostrada en la figura 5.2.a.

RSy f<<Pe fnOBf  f<fy fé
EN. EN.
___f___ EN
E.N. /|
o —eo 41— EN_ZL. o // !fsdy ) fs=fyv_ fs"'fy
- L L L e
fet<fr fermaf, fet>fr
(a) (b) (c) (d) (e)

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

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

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

fﬁ Esfuerzo en el concreto.

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

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

' Se asumira que la viga estd preparada para fallar inicialmente por flexién y no por otra solicitacion.
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receran rdpidamente. El comportamiento observado en las dos primeras etapas no se
repetira. La magnitud de las cargas en esta fase corresponde a las propias de las condi-
ciones de servicio.

4. 4* Etapa: El refuerzo alcanza el esfuerzo de fluencia aunque el concreto no llega a su
resistencia maxima. Los esfuerzos en el concreto adoptan una distribucién aproximada-
mente parabdlica (figura 5.2.d). La deflexién se incrementa rdpidamente y las rajaduras se
ensanchan. Conforme se incrementa la carga, el acero entra a la fase de endurecimiento por
deformaci6n y finalmente el concreto falla por aplastamiento (figura 5.2.¢)

Las cuatro fases descritas son claramente diferenciadas en el diagrama momento resistente
versus curvatura mostrado en la figura 5.3.

D=Falla
= C=Fluencia del acero
3’ A
S /\
k] !¢\
; ~\
/ \
2 / \
c
£
= &
B=Fisura del concreto Eje neutro -
A
o)

Curvatura, ¢

Figura 5.3. Diagrama momento resistente-curvatura de una seccioén de la
viga sometida a carga uniformemente distribuido. (Adaptada de la ref. 24)

Se define curvatura como:

- £ (5-1)
y
donde: e:  Deformacién unitaria de la seccidn analizada a una distancia y del eje neutro de

la misma.

Dado que se asume una distribucién lineal de las deformaciones, € € y son directamente propor-
cionales y en consecuencia el valor de ¢ es constante para cada momento resistente.

Los tramos OA y AB del diagrama momento versus curvatura corresponden a las dos primeras
etapas analizadas. La pendiente de la curva es constante y corresponde a la rigidez de la seccion
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bruta de la viga. El concreto aitin no se ha rajado y toda la seccién trabaja eficientemente. En
el tramo BC la pendiente de la curva disminuye lo cual es coherente con la pérdida de rigidez
que se observa en la tercera etapa. El tramo CD corresponde al comportamiento de la viga
antes del colapso. El acero ha entrado en fluencia y se puede apreciar que la pendiente de la
grafica es minima. Se observan grandes deformaciones para escasos incrementos de momento.

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

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

Las hipétesis basicas para el andlisis y disefio de elementos sometidos a flexién se presentan en
la seccidén 10.2 del cédigo y son las siguientes:

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

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

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

4. Laresistencia a la tensién del concreto es despreciada.

5. Ladistribucién de los esfuerzos de compresién en la seccién de concreto serd asumida de
modo que sea coherente con los resultados obtenidos en los ensayos. Esta hipétesis reco-
noce la naturaleza ineldstica del comportamiento del concreto.

6. Los requerimientos del punto anterior son satisfechos por la distribucién rectangular
de esfuerzos, propuesta por Whitney, cuyas caracteristicas se muestran en la figura
5.4. El valor de 3, es 0.85 si la resistencia del concreto es menor que 280 kg/cm®. Si
este no es el caso, 3, disminuird en 0.05 por cada incremento de 70 kg/cm’ en la

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

0.85f¢ 0.85f¢
C . o=F8c %—C
e———
\Ej_en_ewe_
LT ‘- T
Distribucion real Solucién propuesto por Whitney

Figura 5.4. Distribucién de esfuerzos en el concreto en compresion de Ia viga

5.3 TIPOS DE FALLA DE LOS ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION

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

l.

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

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

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

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

e,=0.003 e, =0.003 e, =0.003

] ~— ]
Ve
——

. .|/

HIAN

[ [ o0 0 _>| | .— oo 0
€=0.005 > ¢ £=0.002 <¢ e=¢€,
y s y
(a) Para seccién controlada por  (b) Para seccién controlada por  (c) Falla balanceada

traccién compresién

Figura 5.5 Distribucién de deformaciones para los diversos tipos
de fallas en flexién

Seccion sobre - reforzada

Seccién balanceada

Seccion sub-reforzada

N\

Momento resistente, Mn

Curvatura, @

Figura 5.6 Diagrama momento-curvatura para los diversos tipos de fallas
en fexién
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5.4 ANALISIS DE ELEMENTOS DE SECCION RECTANGULAR CON
REFUERZO EN TRACCION SOMETIDOS A FLEXION

Para la determinacién del momento resistente de una seccion rectangular es preciso verificar,
inicialmente, si el refuerzo alcanza o no el esfuerzo de fluencia. Dependiendo de la situacién
que se presente, se siguen procedimientos diferentes. La formulacién usada en ambos casos es
la misma. La tnica diferencia entre ellos es que en el primero el esfuerzo en el acero se conoce
y es igual a f, mientras que en el segundo es una incégnita.

Los elementos sometidos a flexién se disefian para fallar por tensién pues es el tipo de colapso
mads conveniente dada la ductilidad que desarrolla. Por ello que el procedimiento de anélisis que
se presenta es el que corresponde a este caso.

5.4.1 Analisis de una seccién rectangular con comportamiento ductil

Partiendo de la distribucién de esfuerzos mostrada en la figura 5.7 se establece la condicién de
equilibrio:

C=T
085f' . ba= Asfy (5-2)
donde: b:  Ancho de la seccién de concreto.

a:  Altura del bloque rectangular de esfuerzos de compresién en el concreto.

Al Area de refuerzo en tensidn de la seccion.

fL 0.85f;

e

7////{/%_{:_%_; {: {0/2 C=0.85f;ba

— 3o/ EN

T T=Agfy
‘ Real Equivalente
b ——e=

Figura 5.7. Esfuerzos en una seccién rectangular con refuerzo en
tension sometida a flexion
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Despejando de (5-2) se obtiene:

Af,
47 085f b (5-3)
Se define indice de refuerzo, w, como:
w = pfy/f'c (5-4)
donde: p:  Cuantia de acero en tensién definida a través de la siguiente expresién:
As
P=1y (5-5)

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

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

(5-4) y (5-5) se concluye:
pdf

a=6§§§=£% (5-6)
Finalmente, el momento resistente nominal de la seccién estara dado por:
M_ =C(d—a/2)=T(d-a/2) (5-7)
de donde se obtiene:
M, =085f' ba(d—-a/2) (5-8.1)
M, =Af (d-a/2) (5-8.2)
y haciendo uso de las ecuaciones (5-6) y (5-8.1):
M, = bdzwf'c (1-059w) (5-8.3)

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

5.4.2 Determinacion de la cuantia balanceada o cuantia basica

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

En la figura 5.8 se muestra las caracteristicas de una seccién balanceada en la rotura. En
el diagrama de deformaciones, por semejanza de tridngulos, se puede plantear la siguiente
relacién:
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Figura 5.8. Esfuerzos y deformaciones en una seccion rectangular con falla balanceada

0‘003: €y :fy/Es
C, d-c, d-c,

donde: ¢.: Distancia del eje neutro a la fibra extrema en compresién en una seccion con
cuantia balanceada. En adelante, los pardmetros que tengan el subindice b
estaran referidos a la condicién particular de cuantia balanceada.

y

Despejando c, se obtiene:

_ 0003dE,
= F, +0003E,

Reemplazando el valor de E
o = 6117d
b f,+6117

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

a0 =Bicy =785 = 05t

donde: Py Cuantia balanceada o basica.

Finalmente:

_ 085 Bic, 085 B, | 6117
pb - fvd - fy fy+6117

wyd  Puf,d

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

(5-9)

Por razones de seguridad el codigo del ACI limita la cuantia de acero p a 0.75p,



86

En la préctica, una seccién con este refuerzo es antieconémica, por lo que normalmente se
procura usar cuantfas menores a 0.5p, . En la Tabla 5.1 se muestran los valores de P, , 0.75p,

y 0.5p, para diferentes calidades de concreto.

. (kg/em?) 210 280 350 420
B, 0.85 0.85 0.80 0.75
R 0.0214 0.0285 0.0335 0.0377
0.75p, 0.0160 0.0214 0.0252 0.0283
0.5p, 0.0107 0.0143 0.0167 0.0189

Tabla 5.1 Cuantia bésica para concretos de diferentes calidades

5.4.3 Cuantia minima de refuerzo

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

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

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

2 _21fhb h

Mcr = -Tcrh_ N
3 3 4

donde: h:  Peralte de la seccidn.

f: Moddulo de ruptura del concreto.

En las secciones de mayor peralte, como las analizadas, se puede asumir que h=d. De este
modo, el momento critico se puede aproximar a:
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h/2 /
d BNy 2h/3 ~d

h/2
- o @ L —Ter [ T=Asty _ ¥
b Antes del fisuramiento Después del fisuramiento

Figura 5.9. Esfuerzos en una seccién sometida a flexion antes y después
del agrietamiento del concreto

2 f,db
o734

Por otro lado, de la distribucién de esfuerzos en la seccién después del agrietamiento, se
deduce:
a
M, = Asfy[d - 5]

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

M d (5-10)

Mn zIAsfyd (5_11)
Al producirse el agrietamiento, las expresiones (5-10) y (5-11) son iguales, luego:
7 f.db
———d=Afd
3 4 Y

Simplificando y asumiendo que f = 2,/f'C (ACI-Ec(9-9)),

A 0.33,/f'.bd
N fy
Considerando un factor de seguridad de 2.5 se obtiene:

Jr

M

A, =083"—=bd

Esta expresién es aproximadamente igual a la propuesta por el cédigo del ACIL.
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El c6digo del ACI (ACI 10.5.1) recomienda un refuerzo minimo igual a:

smin = 08 f bwd (5'12)
' (ACI-Ec(10-3))
pero no deberd ser menor que:
14.1
smin - bwd (5']3)

y
donde: b : Ancho del alma de la viga. Para vigas de secci6n rectangular corresponde al
ancho de la seccién.

El término b se define para generalizar la expresion propuesta para la determinacién de refuerzo
minimo y hacerla extensiva a secciones no rectangulares. En la seccién 5.8.3 se desarrollard con
mayor detalle los requerimientos minimos de acero para elementos de seccién T 6 L.

En voladizos u otros elementos estdticamente determinados donde no hay posibilidad de
redistribucién de momentos se debe usar valores mayores para el refuerzo minimo.

Si el refuerzo provisto en una seccién cualquiera, es un tercio mayor que el requerido por
analisis entonces no es necesario verificar que el 4rea de acero sea mayor que el minimo definido
por el cédigo (ACI-10.5.3).

Para losas y cimentaciones de espesor constante, el refuerzo minimo definido a través de las
expresiones (5-12) y (5-13) no es vélido. Mds adelante se definirdn los requerimientos minimos
de acero para estas estructuras.

5.5 DISENO DE UNA SECCION RECTANGULAR CON REFUERZO EN
TENSION

El proceso del disefio se inicia con la eleccién de las dimensiones de la seccién y de la calidad
del concreto. Por €]l momento se va a asumir que las primeras son conocidas y en capitulos
posteriores se presentardn criterios para el predimensionamiento en funcién del tipo de elemento
que se esta disefiando.

A continuacién, se estima el peralte efectivo de la seccién en funcién de su peralte total. Por
ejemplo, para una viga con una capa de refuerzo, se efectia un anélisis como el mostrado en
la figura 5.10. De €l se deduce que su peralte efectivo es 6 cm. menor que el peralte total. De
analisis similares se puede concluir:

e Para vigas con una capa de refuerzo ... d=h-6 cm
»  Para vigas con dos capas de refuerzo................oo d=h-9 cm

0 PATA LOSAS « vttt et d=h-3 cm
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N 1lem.
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Figura 5.10. Criterio para estimar el peralte efectivo de una viga

El peralte efectivo estimado debe ser verificado al culminar el disefio.

En seguida, se evalia M, con las fuerzas exteriores amplificadas, haciendo uso de las combi-
naciones presentadas en el primer capitulo. El momento resistente nominal debe satisfacer la
siguiente desigualdad:

M, <M, (5-14)

La ecuacién (5-8.3) que expresa el momento resistente en funcién del indice de refuerzo es la
mads ttil para determinar la cantidad de acero requerida por la seccién. Esta expresion permite
evaluar directamente el valor de dicho indice conocidos b, d, f’ 'y M . Con el indice de refuerzo
se evalta la cuantia de refuerzo haciendo uso de la expresion (5-4).

La cantidad de acero requerida por la seccién puede ser determinada por otro procedimien-
to mas practico que el anterior pero basado en él. En este procedimiento, se define el
pardmetro R :

u bd2 (‘ - )
De las expresiones (5-8.3) y (5-15) se deduce que:
R, =owf', (1-059w) (5-16)
Haciendo uso de (5-4) se obtiene:
pf,
R, =(])pfy 1-0.59 - (5-17)
</

En (5-17), R, depende tinicamente de f, f' 'y p. Fijando la resistencia del concreto y el
esfuerzo de fluencia del acero, se establece una relacion directa entre Ry p. Esto permite la
elaboracion de tablas, como la Tabla 5.2, en la que para valores definidos de Ry {7 se
determina directamente la cuantia de acero. En este caso, el esfuerzo de fluencia del acero se
ha asumido igual a 4200 kg/cm® y el pardmetro R estd en kg/cm®.
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Si la cantidad de acero excede la cuantia médxima, el problema se puede solucionar de tres
maneras: incrementando el peralte de la seccién, mejorando la calidad del concreto o utilizando
refuerzo en compresion. Las dos primeras opciones son las mas econémicas.

Sin embargo, es poco practico cambiar la resistencia a la compresién de un elemento a otro de
una estructura y no siempre es posible incrementar el peralte de las secciones por cuestiones
arquitecténicas. En estos casos, es conveniente utilizar refuerzo en compresion. En las seccio-
nes de momento negativo, se suele utilizar el acero positivo que se ancla en el apoyo como
refuerzo en compresion.

5.6 ANALISIS DE ELEMENTOS DE SECCION RECTANGULAR CON
REFUERZO EN COMPRESION SOMETIDOS A FLEXION

En muchas circunstancias, las dimensiones de los elementos por calcular estdn limitadas por
cuestiones ajenas al disefio. No es extrafio que en alguno de éstos casos, la seccién
predimensionada no sea capaz de resistir el momento aplicado aunque se le provea de la cuantia
méaxima permitida. En estas situaciones es posible incrementar la capacidad resistente del
elemento anadiéndole refuerzo en la zona de compresion.

En las figuras 5.11.a y 5.11.b se puede apreciar la distribucién de esfuerzos en dos secciones:
una sin refuerzo en compresién y otra provista de él, ambas con igual cantidad de acero en
tensién. El primer caso corresponde a la situacién presentada en la seccién 5.4. El concreto
solo equilibra la tensién en el refuerzo. La distancia entre la fuerza de compresion y la de
traccion es igual a j,d. En el segundo caso, tanto el concreto como el acero en compresion
equilibran la fuerza ocasionada por el refuerzo en tensién. La distancia entre la fuerza de
traccién y la resultante de compresién es igual a j,d . Para secciones que, como en este caso,
tienen igual cuantifa de acero en tensién, se cumple que j,d > jd. Esto se debe a que la
presencia del refuerzo en compresion reduce el drea de concreto requerida para establecer el
equilibrio y por lo tanto, la resultante de compresién tiende a subir. Al incrementarse la
distancia entre C y T, el momento resistente de la seccion aumenta. Por otro lado, el ascenso
del eje neutro disminuye la deformacién en el concreto, siendo posible resistir mayores cargas
antes que éste se aplaste.

El efecto anteriormente descrito es casi imperceptible en secciones poco peraltadas. El acero en
compresion trabaja més eficientemente cuanto més alejado se encuentra del eje neutro. Por ello,
su uso no es recomendado en losas y vigas chatas o de poco peralte.

Ensayos con secciones doblemente reforzadas muestran que aunque el concreto se aplaste, la
viga no colapsari si el acero en compresién es sujetado por refuerzo transversal cerrado. Cuan-
do el concreto alcanza la deformacién de aplastamiento, la cobertura de concreto se desprende
pero las varillas no pandean pues se apoyan en el refuerzo transversal. Reciprocamente, el
refuerzo en compresién sujeta el refuerzo transversal durante las operaciones de vaciado y
vibrado. El refuerzo transversal puede estar constituido por estribos o malla de alambre
electrosoldada de area equivalente cuyo detallaje se presenta en la seccién 10.3.1.
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As T=A sfy

(a) Seccién rectongular sin acero en compresién

&
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(b) Seccién rectangular con acero en compresion

Figura 5.11. Distribucién de esfuerzos en secciones rectangulares con
y sin refuerzo en compresion

Uno de los efectos mds importantes generados por la presencia del acero en compresion, es el
incremento en la ductilidad del elemento. Este comportamiento es adecuado en zonas de alto
riesgo sismico o si se espera redistribucién de esfuerzos en la estructura. El refuerzo en
compresion también disminuye las deflexiones a largo plazo, pues evita el acortamiento en el
tiempo o creep.

5.6.1 Analisis de una seccion rectangular con refuerzo en compresion

El comportamiento de una seccién rectangular con refuerzo en compresién puede considerarse
como la superposicién de dos efectos, tal como se muestra en la figura 5.12.

El primero corresponde a una viga rectangular simple como la analizada en la seccioén 5.4. Para
garantizar el comportamiento ductil del elemento, se asume que el acero fluye. Las condiciones
requeridas para verificar este supuesto se presentan en la seccién siguiente. Haciendo uso de
las expresiones (5-3) y (5-8.2) se tiene:

Ayt
A= 085f b (>-18)
M, =A,f (d-a/2) (5-19)
Se sabe que:
A=A —-A, (5-20)

donde: A,: Area de refuerzo que equilibra el refuerzo en compresion de la seccion.
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Figura 5.12. Superposicién de efectos para e] andlisis de secciones
rectangulares con refuerzo en compresion

Finalmente, combinando (5-18), (5-19) y (5-20) se llega a:

_ (As—Asz)fy ’ 591
“T 085t b (>-2)
M, =(A,-A,)f, (d-2/2) (5-22)

El segundo efecto de la superposicién considerada corresponde al acero en compresion y desa-
rrolla un momento resistente igual a:

M, =A,f (d-d)=A] f (d-d") (5-23)
donde: d’: Distancia del borde en compresién de la seccién al centroide del drea de refuer-
z0 en compresion.
A’ Area de refuerzo en la zona en compresion.
En esta expresién se asume que el acero en compresién ha fluido. Sin embargo, es necesario

verificar esta suposicién. Para ello, se emplea el diagrama de deformaciones de la seccién, en
el cual se puede plantear, por semejanza de tridngulos, la siguiente relacion:

¢ 0003 _0OO03E,
c—d ¢,  f

N S
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donde: ¢': Deformacién unitaria del refuerzo en compresion.

De la expresién anterior, se despeja f’ :

f = O.OO3ES(1—%j

Reemplazando el valor de E_y c se tiene:

4 6117 +f,

f'.=61171-="
; d 6117

(5-24)

Si f*_resulta mayor que el esfuerzo de fluencia, entonces el acero en compresién trabaja a fy y
A, es igual que A’ En caso contrario, el valor de f’_se mantiene y A, es diferente que A’

Finalmente, el momento resistente de la seccidn sera:
M“ =MnJ +Mn2 (5-25)

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

5.6.2 Determinacion de la cuantia basica

En la seccién precedente se determiné la resistencia de una seccién provista de acero en com-
presién como la superposicion de dos efectos. El primero correspondiente al aporte de una
seccion rectangular con refuerzo en traccién y el segundo, al del refuerzo en compresién. En
el primer caso se asumi6 que el acero entraba en fluencia. Esto se cumple siempre que la
seccién es balanceada.

En la figura 5.13 se muestra las fuerzas que actian sobre la seccién balanceada y su diagrama
de deformaciones. Como se puede apreciar, el segundo es igual al mostrado en la seccién 5.4.2
para la deduccién de la cuantia balanceada de una seccién rectangular con acero en tensién. El
valor de ¢, es el mismo en ambos casos ya que éste depende nicamente de consideraciones
geométricas. La resultante de la compresién en el concreto es igual a:

C, = 085f' B,c,b=p,bdf, (5-26)
Por equilibrio de fuerzas en la seccién, se plantea:
T=C_+C,
Haciendo uso de la expresién anterior y (5-26):
Asfy = p,bdf, + A’ '

Se define la cuantia de refuerzo en compresién, p’, a través de la siguiente expresién:

p'=—> (5-27)
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Figura 5.13. Diagrama de esfuerzos y deformaciones de una seccién
rectangular balanceada con refuerzo en compresion

Con las expresiones (5-5) y (5-27) se obtiene:
p,bdf, =p,bdf, +p'bdf’

y finalmente: . '
Po =P, TP f—
y
Como en el caso de las secciones con refuerzo en traccidn, el cédigo del ACI recomienda una
cuantia maxima (p__ ) para secciones con acero en compresién (ACI-10.3.3). Esta se calcula
a partir de la expresién anterior, afectando el primer término del lado derecho de la igualdad por
un factor igual a 0.75, es decir:

p S pmax = 075‘_)b + p'?s (5-28)
y
El término reducido corresponde a la porcién del refuerzo en tensién que equilibra la compre-
sién en el concreto.

5.7 DISENO DE UNA SECCION RECTANGULAR CON REFUERZO
EN COMPRESION

El procedimiento de disefio de una seccién rectangular con refuerzo en compresién consta de
dos etapas. En la primera, se determina el momento resistente nominal de la seccién conside-
rando que ésta cuenta unicamente con refuerzo en tension y éste es un porcentaje de la cuantia
basica determinada mediante la relacién (5-9). Para el cilculo del momento resistente se hace
uso de las expresiones (5-3) y (5-8.2).

En la segunda etapa del disefio, se determina la diferencia entre la resistencia requerida y la
calculada en la primera fase, (M, /0 —M ). Esta diferencia deberd ser asumida por el acero
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en compresién. Con ayuda de las ecuaciones (5-24) y (5-23) se calcula f’_y luego, el valor de
A’ o refuerzo en compresién y de A_,. El pardmetro d’ se estima de modo similar al peralte
efectivo, es decir:

e Para vigas con una capa de TefUEIZO .......covviciiiiieniiriit et d’=6 cm

e Para vigas con dos capas de 1efUeTzo ......ccooveviiiiiiiiiicce e d’=9 cm

Finalmente, el refuerzo en tensién corresponde a la suma del acero considerado en las dos
primeras etapas. Se debe verificar que se cumpla la expresién (5-28).

Cuando la viga tiene poco peralte, d’ se acerca mucho a ¢ y entonces el acero en compresién
casino trabaja ya que esta cerca a la fibra neutra o debajo de ella. Por ello, no es recomendable
usarlo en vigas chatas pues el valor de f’ resulta muy pequefio.

5.8 ANALISIS DE ELEMENTOS DE SECCION T SOMETIDOS A
FLEXION

Este tipo de estructuras se presentan comiinmente en concreto armado sobre todo en los siste-
mas de vigas y losas como el mostrado en la figura 5.14. En algunos casos, ambos elementos
son vaciados simultdneamente segiin recomendaciones del ACI (ACI-6.4.6). En otros se vacia
primero las vigas y luego las losas, tomando previsiones para que se comporten como una
unidad. En ambos casos, la losa colabora con la viga para resistir las cargas aplicadas y es
conveniente tomar en cuenta esta ayuda, analizdndola como una seccién T. También es usual
encontrar este tipo de seccion en elementos prefabricados y farolas, cuando se quiere proveer
a la seccién de un drea adicional de concreto que dé mayor resistencia en la zona comprimida.
Esto se consigue a través del ala de la seccién T.
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Para este tipo de secciones, el método de anlisis es basicamente el mismo que el usado para
secciones rectangulares. Sin embargo, es preciso definir exactamente la seccion del elemento
que estamos analizando. En el caso de prefabricados y farolas no hay duda al respecto, pero
en los sistemas de vigas y losas ésto no es tan evidente.

Las losas contribuyen efectivamente a resistir las cargas aplicadas sobre las vigas. La
magnitud de la contribucién depende basicamente de la distancia entre vigas, su ancho y
condiciones de apoyo, la relacién entre el espesor de la losa y el peralte de la viga, etc. Si
se efectda un corte en el sistema viga-losa, aproximadamente al centro de la luz, se aprecia
la distribucién de esfuerzos de compresién mostrada en la figura 5.15.a. Se observa
claramente que los esfuerzos se incrementan cerca de las vigas y disminuyen conforme se
alejan de ellas. Para simplificar el andlisis el cédigo del ACI propone un ancho efectivo
de losa en el cual se distribuyen esfuerzos de compresién uniformes y cuyo efecto es
similar al comportamiento real observado (ACI-8.10.2, 8.10.3, 8.10.4). Estas propuestas
se presentan en la figura 5.16. En ella se incluye las limitaciones del caso para vigas
interiores y exteriores. As{ mismo se incluye las dimensiones limites requeridas para
secciones T de elementos independientes.

(b) Propuesta del ACI

Figura 5.15. Distribucién de esfuerzos de compresion en la losa y las
vigas generadas por flexion
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Figura 5.16. Propuestas del c6digo del ACI para la estimacién del ancho
efectivo de losa que contribuye a la resistencia a la flexién de la viga

I |
¢ o0 0 0 00 ‘?’ W////// he

. % .. a<h¢

(a) Seccién rectangular de ancho by, (b) Seccién rectangular de ancho b

-]

Q /////' :

Q>hf

{c) Seccién T

Figura 5.17. Configuracién del concreto comprimido en algunos tipos de secciones
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Una seccién T sometida a flexién puede trabajar de tres maneras como se muestra en la figura
5.17. La primera es bajo un momento flector negativo, la compresién se presenta en la zona
inferior y su distribucién serd rectangular. La segunda se presenta si el momento flector es
positivoy a < h,. Esta corresponde también a una distribucién rectangular de la compresién.
En ambas situaciones el andlisis se efectuard con las férmulas presentadas en los acdpites
previos. Para el primer caso se analizard una seccién rectangular de ancho by para el
segundo, una de ancho b. Si la seccidn estd sujeta a un momento positivo y a > h; entonces
se observara el tercer tipo de comportamiento. La zona en compresion de la viga tendrd la
forma de T y las expresiones que se deducirdn en seguida deben ser utilizadas. En este tercer
caso no es necesario que se verifique la condicion que c>h,, basta con que a>h,, del mismo modo
que no importa la forma de la seccién por debajo del eje neutro con tal que la seccién compri-
mida tenga la forma de T.

5.8.1 Analisis de una seccion tipo T con falla dictil

Al igual que en el estudio de secciones con acero en compresion, el efecto final se dividird en
dos situaciones, como se muestra en la figura 5.18. La primera corresponde a la compresién
en las alas de la seccién y la segunda a la compresién en el alma.

| b _i | H

T WU B

d — | : d—hs/2
‘ As : P;sf :
e e —1 Tf=Asffy

e '
be 0.85f

N B c
l ___l a —
V= |
d—a/2

oA L

Tw=Aswfy

Figura 5.18. Superposicién de efectos para el andlisis de secciones T

En el primer estado, del equilibrio se plantea:
C, =T,
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A f, =085f' (b—b,)h,

1

fC
A =085—=(b=b,)h, (5-29)

y

Finalmente:

M, =085f' (b—b, )h,(d~h,/2) (5-30)

En el segundo estado, por equilibrio se tiene:

C,=T

w w

A, f, =085f' b,a

ASWfy
A= 085f b, (>-3D)
Y ademas:
M, = 085" b, a(d—a/2) (5-32)
Finalmente, usando (5-30) y (5-32):
Mn = Mnf +an
M, =085f'.((b—b, Jh,(d—h,/2)+ b, a(d-a/2)) (5-33)

Sin embargo el valor de a en la expresién anterior atin no estd determinado. Para calcularlo es
necesario tener en cuenta que:

A=A +A,
A, =A-A, (5-34)
De (5-31) y (5-34):
(A, -ALL,
47 085t b, (>-35)

donde A estd determinado en la ecuacion (5-29).

Las secciones tipo L se comportardn como secciones T si estdn restringidas lateralmente
de modo que no se flexionen en esta direccién. Esto es comiin en los extremos de las losas.
Si el elemento puede deformarse lateralmente entonces se deberd efectuar un andlisis de
flexién biaxial.
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5.8.2 Determinacion de la cuantia basica

Para determinar la cuantia basica de una seccién T se emplea la expresion presentada en la
seccién 5.4.2 para el cédlculo de C,, la cual es vélida para este caso, ya que el diagrama de
deformaciones a partir del cual se dedujo, también lo es. Al conocer la ubicacién del eje
neutro para la condicién balanceada la determinacién de la cuantia correspondiente es senci-
lla. Se partird de la expresién:

C =T =A, fy (5-36)
donde C, y T, son las fuerzas de compresion y traccién en la seccién respectivamente.
Ademais:
C,=0.85f"_[ab +(b-Db )h] (5-37)
De (5-36) y (5-37) se obtiene:
0.85¢f”
L= ¢ [ab, +(b—-b )h]
* f
y
Finalmente. para secciones T:
P = A =0'85f ¢ [ab, + (b—Db, )h] (5-38)
® bd f bd

y como siempre: p . < 0.75p, (ACI-10.3.3).

5.8.3 Cuantia minima de secciones T

Las provisiones presentadas en la seccién 5.4.3 respecto al drea minima de refuerzo en seccio-
nes rectangulares son vdlidas también para secciones T con el alma en compresién. Para
secciones T con el ala en traccién, el drea minima de acero serd la menor determinada a través
de las expresiones (5-12) y (5-13) considerando b igual al ancho b del ala de la viga T 6 2b_,
el que sea menor.

5.9 DISENO DE UNA SECCIONT

En este tipo de secciones debe verificarse que la seccién trabaja efectivamente como seccién T.
Para ello se asume, inicialmente, que sélo el ala de la seccién contribuyen a la resistencia y se tiene
que:



102

M, /e
s 5-40
f,(d=h,/2) 649
Ademas:
Af,
47085 b ©-41)

Si el valor estimado de a es menor o igual que A entonces el elemento se disefia como una viga
de seccién rectangular con ancho igual a b. Si a es mayor que s, entonces se sigue el siguiente
procedimiento. Primero, se considera la resistencia aportada por las alas con un ancho igual a
(b-b,). Con las expresiones (5-29) y (5-30) se determina Ay M, respectivamente.
A 0.85 re
+ =0. f—(b—bw)hf

y
M, = 085", (b—b, )h,(d—h,/2)

Si Mnf 2M, el disefio ha concluido y el 4rea de acero es igual a A. Encaso contrario, el alma
debe resistir la diferencia, M, =M -M .

Se considera que el alma trabaja independientemente, como una seccién rectangular, para la
cual se calcula A . El 4rea total de acero serd la suma de Ay A . Debe verificarse que la
cantidad de acero calculada esté dentro del rango permitido por el cédigo.

I "ﬂ? = f.’.f?’.j —

1
bs% Barras odicionoles\// b>1"%‘

(a) Distribucién del refuerzo en el ala de la seccién T.

b
L |

oo \ oot

\-Refuerzo adicional para
prevenir fisuras .

5

w

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

Figura 5.19. Distribucién del refuerzo en secciones tipo T
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Si la viga es solidaria a una losa, parte del refuerzo calculado para ella se coloca en la
losa, a fin de evitar que sus rajaduras se prolongen hacia la losa. Este acero se coloca en
una franja de ancho b 6 1 /10, el que sea menor. Si b>1 /10 el refuerzo se distribuird en un
ancho de 1 /10 y se colocaran barras adicionales en los extremos del ala de la viga (ver
figura 5.19.a).

Adicionalmente al refuerzo longitudinal por flexidn, se debe colocar varillas de acero
perpendiculares al alma, cuando el refuerzo principal de 1a losa es paralelo a la viga, como
se muestra en la figura 5.19.b. Este acero permite controlar la formacién de grietas sobre
la viga y se se calcula considerando que resiste los esfuerzos generados por un volado
cuyas dimensiones corresponden al ala de la seccién T. Este refuerzo debe estar espaciado
a no mds de 45 cm. o 3h.

5.10 CORTE DEL REFUERZO Y DESARROLLO DEL REFUERZO
LONGITUDINAL

A lo largo de los elementos sometidos a flexién, el momento actuante varfa. En un elemento
simplemente apoyado sometido a carga repartida uniforme, se incrementa desde los apoyos
hacia el centro de la luz. El refuerzo necesario para resistir las solicitaciones externas es mayor
en la seccidn central que en la del extremo. Por ello, no tiene sentido colocar el mismo nimero
de varillas a todo lo largo del elemento, sino sélo donde éste es requerido.

Existen varios criterios que deben tomarse en cuenta en la determinacién de los puntos de corte
del refuerzo, los cuales son vdlidos tanto para refuerzo positivo como para el negativo. Entre
ellos se tiene: : ‘

1. Las varillas deben ser cortadas en las secciones en las cuales ya no son requeridas por
solicitaciones de flexién. Estos puntos constituyen los puntos tedricos de corte de acero.

2. l.as fuerzas cortantes que actian sobre los elementos tienden a incrementar la tensién en las
varillas de acero. Este incremento debe tomarse en cuenta para el corte del refuerzo.

3. Cada varilla debe tener una adecuada longitud de anclaje para garantizar que pueda alcan-
zar el esfuerzo de fluencia en los puntos de maximo esfuerzo.

4. Debe evitarse, en lo posible, el corte de barras en tensidon en zonas donde la fuerza cortante
es elevada pues se producen grandes concentraciones de esfuerzos y grietas inclinadas en
los puntos de corte. En general, el nimero de cortes de acero debe reducirse al minimo para
simplificar el disefio y la construccién.

En la figura 5.20.a se muestra una viga simplemente apoyada sometida a una carga uniforme-
mente repartida. La viga cuenta con dos varillas #8 dispuestas en toda su luz y una varilla #8
adicional en el centro. Los extremos de esta varilla estdn identificados por las letras C y C’.
Las dos varillas #8 proporcionan al elemento un momento resistente igual a M, mientras que
las tres varillas #8 le dan un momento M. En la figura 5.20.b se observa el diagrama de
momento flector de la viga y en él se aprecia que los puntos C y C’ corresponden a las
secciones que estdn sometidas a M .
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A primera vista, pareciera que los tramos AC y C’A’, provistos de dos varillas #8, tuvieran un
momento resistente constante e igual a M, y que el tramo CC’, provisto de tres varillas #8,
tuviera un momento resistente igual a M_. Sin embargo, ésto no es asi y el diagrama de
momento resistente real es el mostrado en la figura 5.20.c.

c c' —1—2§8
P A B 5k
\iye

(o) Viga simplemente opoyada sometido o carga
uniformemente repartido.

Av

" o)
\i— —/c-/ T

(b) Diograma de momento flector de la viga.

i e

\\
L - >
Id
Figura 5.20. Viga simplemente apoyada, diagrama de momento flector
y diagrama de momento resistente

La variacién en el momento resistente en los tramos AB, CD, D’C’ y B’A’ se debe a que las
porciones de la varilla ubicadas a menos de 1, del extremo son incapaces de desarrollar su
esfuerzo de fluencia. Por ello, la resistencia decrece desde un maximo, a 1, del extremo, hasta
0, en el extremo mismo.

Por lo anterior, el c6digo del ACI recomienda que en los puntos de corte del acero, Cy C’ en
este caso, se verifique que la distancia del extremo del acero que continda al punto de corte sea
mayor que l, para evitar situaciones como la mostrada en la figura 5.21.

El esfuerzo cortante también juega un papel importante en la determinacién del punto de
corte del refuerzo. La presencia de fuerza cortante, ocasiona un incremento de la tensién
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\BGTTQ b \Borrc a

\\\\\ estd preparada para resistir

los momentos actuantes

Figura 5.21. Diagrama de momento actuante y diagrama de momento resistente de una viga
simplemente apoyada

en las varillas de acero longitudinal. Este fendmeno serd explicado en el capitulo 6. Como
consecuencia de €l es necesario prolongar el refuerzo, mas alla del punto donde tedrica-
mente se requiere, una longitud igual a d o 12 veces el didmetro de la varilla desarrollada,
12d. .

b

En la figura 5.22 se resumen todas las consideraciones que se debe tener para el corte de
refuerzo en regiones de momento negativo y positivo.

Como ya se indicd, el efecto de la discontinuidad de las varillas longitudinales produce agrie-
tamiento en el elemento. Por ello, el cédigo establece que el refuerzo no debe ser cortado, en
zona de traccién, a menos que se satisfaga uno de los siguientes requisitos (ACI-12.10.5):

1. Que la fuerza cortante en el punto de corte no exceda las 2/3 partes de la resistencia
nominal permitida en la seccién, & V , incluyendo los aportes del concreto y del acero.

2. Se provea estribos adicionales a los requeridos por corte y torsién en una longitud igual a
las tres cuartas partes del peralte efectivo a partir del extremo del acero longitudinal. El
exceso de refuerzo A no serd menor que 4.2bws/fy y su espaciamiento no sera superior a
d/20B, , donde B, es el cociente del 4rea de refuerzo cortado entre el rea total de refuerzo
en la seccién de corte.

3. Para varillas menores o iguales a la #11, el refuerzo que no es cortado provea un area igual
al doble del 4rea requerida por flexidn y el corte no exceda las tres cuartas partes de la
resistencia nominal de la seccién, & Vn, incluyendo los aportes del concreto y del fierro.

Por lo anterior, los proyectistas prefieren extender las varillas hacia los apoyos en vigas simples
o pasando los puntos de inflexién en vigas continuas.

Los criterios antes presentados para el corte del refuerzo son védlidos tanto para refuerzo
positivo como negativo. A continuacién se presentan algunos criterios que son aplicables
dependiendo del caso.
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Diagrama de momento flector
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Figura 5.22. Consideraciones para el corte de acero en regiones de
momento positivo y negativo

5.10.1 Desarrollo del refuerzo positivo en elementos sometidos a flexién

En la figura 5.23 se presenta un elemento simplemente apoyado provisto con s6lo dos
varillas de refuerzo longitudinal. Esta pieza no desarrolla la resistencia requerida por las
cargas externas a causa de un anclaje inadecuado. A pesar que el refuerzo se extiende a
todo lo largo del elemento, en los tramos AB y CD se aprecia que, el momento externo
aplicado es superior al momento resistente. Este fenémeno se presenta generalmente en
elementos que contienen barras de gran didmetro, donde 1, es grande y por lo tanto la recta
AB es secante a la pardbola.

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

M, .(d ]_
) Z[dx(Mu)o—Vu (5-42)



107

Momento requerido, My

Figura 5.23. Viga simplemente apoyada y diagramas de momentos
actuantes y resistentes

Basandose en el criterio anterior, el cédigo limita la longitud de anclaje del refuerzo positivo en
funcién de los esfuerzos a los que estd sometida la pieza, tanto en los apoyos como en los puntos
de inflexién (ACI-12.11.3). Esta limitacién no se aplica al refuerzo que es anclado en apoyos
simples mediante dispositivos mecdnicos o ganchos estdndar. La longitud de anclaje del refuer-
zo positivo deberd cumplir:

Iy £+, (5-43)

(ACI-Ec(12-2))
donde: M _: Momento resistente nominal asumiendo que todo el acero de la seccién esta
esforzado hasta la fluencia.

V : Corte ultimo en la seccién de momento nulo.

1: Longitud de la varilla embebida en el apoyo o si el andlisis es en el punto de
inflexion, el mayor entre d'y 12d,.

El valor de M /V_deber4 incrementarse en un 30% cuando se analice los apoyos, si la reaccion
en el apoyo es de compresién. El término ¢ se ha eliminado en la expresién (5-43) para incre-
mentar el factor de seguridad.

Para el refuerzo positivo, el c6digo también recomienda que en elementos simplemente apoyados
por lo menos la tercera parte del refuerzo positivo sea llevada hasta el apoyo y extendida dentro
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de €l por lo menos 15 cm. De modo similar se debe extender la cuarta parte del acero en
elementos continuos. Cuando el miembro forma parte del sistema que resiste las cargas latera-
les, el refuerzo deberd anclarse en el apoyo para desarrollar su esfuerzo de fluencia. En la
figura 5.24 se aprecia las diversas maneras de conseguirlo.

4"
Ig

/\/

Figura 5.24. Anclaje del refuerzo longitudinal en los apoyos

5.10.2 Desarrollo del refuerzo negativo

El refuerzo negativo debe anclarse en los apoyos de modo que sea capaz de desarrollar su
esfuerzo de fluencia. Los mecanismos de anclaje serdn similares a los presentados en la figura
5.22. Ademds, por lo menos la tercera parte del acero negativo provisto en el apoyo debera
extenderse més alld del punto de inflexién, en una longitud no menor que d, 12d, o 1/16 de la
luz libre del elemento.
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EJEMPLOS

Ejemplo 5.1

Determinar el momento resistente nominal de la seccién transversal de la viga que se muestra
en la figura 5.25 si f” =350 kg/cm?® y f =4200 kg/cm’.

50cm.
6cm. — 348
_f_
I 3 |

Ocm.

Figura 5.25. Ejemplo 5.1

El area total del acero en tension, AS es igual a:

A =3x5.1=15.3 e’
El peralte efectivo de la seccidn es:
d=50-6=44 cm.
y su cuantfa:
p=A /(b d)=15.3/(30x44)=1.16%

Para calcular el momento resistente de la seccién es necesario determinar el tipo de falla que
presentard el elemento, la cual depende de la relacidn entre su cuantia y la cuantia basica. De
la Tabla 5.1, se obtiene que:

P,=3.35%

Puesto que p<p,, la falla de la seccién serd de tensién y entonces las expresiones (5-3) y
(5-8.2) podrin ser utilizadas. La altura del bloque en compresién de concreto sera:

a=(Asfy)/(O.85f * b)=(15.3x4200)/(0.85x350x30)=7.2 cm. (16.3% del peralte efectivo)
El momento resistente es igual a:
Mn=ASfy(d—a/2)=l5.3x4200x(44—7.2/2)=2596104 kg-cm=25961 kg-m.
y el momento ultimo al que puede estar sometida la seccién es:

M, SOM, =0.9x25961=25960 kg-m.
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Ejemplo 5.2

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

o 0.55m.

Seccion A-A

Figura 5.26. Ejemplo 5.2

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

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

R =M, /(bd?»)=25135x100/(30x49%)=34.9

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

A =1.01x30x49/100=14.85 cm’
Se debe verificar que ésta sea mayor que el 4rea minima de acero.
A =14.1xb_xd/4200=4.94 cm’<14.85 cm?
Asmfn=0.8foTcxwad=4.06 cm?<14.85 cm?
o

Para la seccion central del tramo BC se colocardn 3#8

En las otras secciones el procedimiento es similar y estd resumido en la tabla siguiente.



Seccién Centro del tramo AB Apoyo B
M, 7438 31169 kg-m
R, 7438x100/(30/49%)=10.3 | 31169x100/(30x49%)=43.3
p 0.28%< 0.75p,=2.14% 1.29%< 0.75p,=2.14%
A, 412 cm’<A =494 cm® | 18.96 cm>>A_ | =4.94 cm?
A (provista) 4.94 cm? 18.96 cm?
Varillas elegidas 2#6 4#8
Me M3 Mic
— 448
55¢cm.
%‘,’{;',‘5"" - 1— 348
” Li)

Ejemplo 5.3

|- s00m. |

Figura 5.27. Ejemplo 5.2
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Determinar el momento resistente nominal de la seccién transversal de la viga que se muestra
en la figura 5.28 si f* =210kgem? y f =4200 kg/cm?.

El areaa total del acero en tensidn, AS es igual a:

AS=6x5. 1=30.6cm2

y el drea de acero en compresion, A’_es:

A’ =2x5.1+=2.0=1 2.2cm?

Las expresiones deducidas en la seccién 5.6.1 podran ser utilizadas si se verifica la condicién
(5-28). El esfuerzo en el acero en compresion es:

£’ =6117(1-(d’/d)(611 7+fy)/61 17)=61 l7x(1—6.5/41.5x(61 1744200)/6117)=4501 kg/cm2>fy.
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6.5cm.

{ —T— 48
] L 145
4cm.—'J
(Tip) 41.5¢cm.
50cm.
648

- 300m.~

Figura 5.28. Ejemplo 5.3

Por lo tanto, el esfuerzo en el acero en compresién es igual al esfuerzo de fluencia.
La cuantia de refuerzo en compresién es:
p‘=A’ /bd=12.2/(30x41.5)=0.98%
y el refuerzo maximo para que la seccion trabaje dictilmente es:
P.:=0.75p,+pf ’S/fy=0.016+O.OO98x4200/4200=O.026
La cuantia de acero en tension es:

p=A /bd=30.6/(30x41.5)=2.46%<2.6%

Por lo tanto, las expresiones deducidas en la seccién 5.6.1 son vélidas para este caso.

momento resistente de la seccién se considerara como la superposicién de dos efectos.
Primer efecto: Acero en tension equilibrado por el concreto
A =A-A =30.6-12.2=18.4
a=A_ lfy/(0.85f ’b)=18.4x4200/(0.85x210x30)=14.43 cm?.
Mnleslfy(d—a/2)=1 8.4x4200x(41.5-14.43/2)=2649545 kg-cm=26495 kg-m.
Segundo efecto: Acero en tensién equilibrado por el acero en compresion
Mn2=A’Sfy(d—d’)= 12.2x4200x(41.5-6.5)=1793400 kg-cm=17934 kg-m.
La resistencia de la seccién a la flexion serd igual a la suma de los dos efectos:
M =M +M_,=26495(60%) +17934(40%)=44429 kg-m.
y el momento tltimo al que puede estar sometida la seccién es:

M, <OM =0.9x44429=39986 kg-m.

El
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Ejemplo 5.4

Disefiar la seccién central de la viga rectangular que se muestra en la figura 5.29. La viga
estd sometida a una carga permanente de 1710 kg/m (no incluye peso propio) y a una so-
brecarga de 1575 kg/m. Usar f’ =210 kg/cm® y f,=4200 kg/cm?.

A

al L [T [ ] Ja 0-40m.
o
I-——E).Om.—-‘ |._—-|

0.25m.
Seccién A-A

Figura 5.29. Ejemplo 5.4

El peso propio de la viga es igual a:

peso propio=2400x0.25x0.40=240 kg/m.
La carga amplificada sobre la viga es:

W =1.2D+1.6L=1.2(240+1710)+1.6x(1575)=4860 kg/m
Se asumira que el peralte efectivo de la viga es: d=40-6=34 cm.
El momento tltimo en la seccién central es:
M =w1?*/8=4860x5%/8=15188 kg-m

y el pardmetro R :

R =M /(bd*)=15188x100/(25x34%)=52.6

La cuantfa de acero correspondiente es p=1.75%>0.75p,=1.6%. Por lo tanto, la seccién no es
capaz de resistir los momentos aplicados si s6lo cuenta con refuerzo en tension. Para solucionar el
problema se hara uso de acero en compresién, de este modo no serd necesario incrementar las
dimensiones del elemento.

Se consideraréd que el drea de acero en tensién equilibrada por el concreto es igual a un 90%
del 4rea méxima, es decir:

A_=0.90(0.75p,bd)=0.90x(0.016x25x34)=12.24 cm’

Esta ciantidad de acero puede ser provista por 2 varillas #8 y 1#6. Cualquier otra distribucién
de refuerzo requerira colocarlo en dos capas. El refuerzo total en tensién serd igual a la suma
de A,y A, por lo que ésto serd inevitable. Por ello, se reconsidera el peralte efectivo de la
seccién y se toma igual a:

d=40-9=31 cm.
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Con este nuevo valor, el drea mdxima de acero en tension es:
A_=0.90x(0.016x25x31)=11.16cm?
La altura del bloque en compresién del concreto es:
a=A_ f /(0.85f" b)=11.16x4200/(0.85x210x25)=10.50
y el momento resistente:
M, =A f (d-a/2)=11.16x4200x(31-10.5/2)=1206954 kg-cm~12070 kg-m.
El momento que debe resistir el refuerzo en compresién es igual a:
M =M /6-M =15188/0.9-12070 ~4806 kg-m.
Asumiendo que d’=6 cm.:
7 =6117(1-(d"/d)(6117+f )/6117)=6117x(1-6/31x(6117+4200)/6117)=4120 kg/m2<fy.
y ¢l 4rea de acero en compresidn es:
A =M _/f (d-d’)=4806x1 00/4 120/(31-6)=4.67cm?.
El drea total de refuerzo en tensién es:
A=A +A =11.16 + 4.67 = 15.83cm’,
Se debe verificar que la cuantia de acero en tensién no superer__ .
p =A /(bd)=15.83/(25x31)=0.020
Prgx =075, +p f” /£ =0.016+4.67/(25x31)x4120/4200=0.022>0.020

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

2#6

4cm. —
(Tip). 40cm.

2#6
3cm. % #—#

L— 1L 1 oug

la— 25cm, —

Figura 5.30. Ejemplo 5.4
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Ejemplo 5.5

Determinar el momento resistente nominal de la seccién transversal de la viga que se muestra
en la figura 5.31 si f* =210 kg/cm’ y f =4200 kg/cm?. Analizar dos casos: (a) h=10cmy (b)

h=15cm.
0.50m.

h
i |
L.
A_W w 448 25 0.60m.

:‘I*I AR I-‘!}i —|| { o™
I-—A_-—G.Sm.—-l t;‘;ln. ,

Seccion A-A

Figura 5.31. Ejemplo 5.5

El 4rea total del acero en tensidn, AS es igual a:
A =4x5.1+2x2=24.4 cm?

y el peralte efectivo de la seccidn es:
d=60-12=48 cm.
Para determinar si se trata efectivamente de una seccién T se estima un valor de a a través de
la siguiente expresion:
azAsfy/(O.SSf ’ b)=24.4x4200/(0.85x210x50)=11.5 cm.

(a) Casol: h=10 cm.<a

Este caso corresponde a una seccién tipo T pues la regién en compresién del concreto no es
rectangular. Para utilizar las expresiones presentadas en la seccién 5.8.1 se debe verificar que
p<p,,.- La cuantia basica es igual a:

f)b =0.85f’ C(abbw+(b—bw)h f)/ (fyxbxd)
donde:
ab:O.85(61 17d)/(fy+61 17)=0.85x6117x48/(4200+6117)=24.19

Luego:
P, =0.85x210x(24.19x20+(50-20)x10)/(4200x50x48)=1 39%

La cuantia maxima permitida por el cédigo es igual a p_, =0.75p,=1.04%. La cuantia del
refuerzo en tension es igual a:

P=A /(bd)=24.4/(50x48)=1.02%<p .

Entonces las expresiones presentadas en la seccion 5.8.1 son vélidas. Se consideraran dos
efectos para el andlisis de la seccién, el aporte de las alas y del alma.
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Primer efecto: Acero en tension equilibrado por la compresién en el ala

A =0.85(b-b hf" /F =0.85x(50-20)x10x210/4200=12.75 cm®.
M, =0.85f (b-b, )h (d-h/2)=0.85x210x(50-20)x10x(48-10/2)=2302650 kg-cm=23027 kg-m.

Segundo efecto: Acero en tensién equilibrado por la compresién en el alma

A=A -A =24.4-12.75=11.65cm’,
a=A_ f /(0.85f b )=11.65x4200/(0.85x210x20)=13.71 cm.
M, ,=0.85f b, a(d-a/2)=0.85x210x20x13.71x(48-13.71/2)=2013830 kg-cm=20138 kg-m.

La resistencia de la seccién a la flexién serd igual a la suma de los dos efectos:
M =M +M_ =23027(53%) +20138(47%)=43165 kg-m.

y el momento dltimo al que puede estar sometida la seccién es:

MUS¢MH=O.9X43165=38849 kg-m.
(b) Caso II: hf=15 cm.>a

En este caso, la seccién se analiza como una seccién rectangular pues la regién del concreto en
compresién tiene esta forma. La cuantia de acero en tensién es 1.02%<r_, =1.6% para seccio-
nes rectangulares. El valor de a estimado al principio se mantiene y el momento resistente es
igual a:
Mn:ASfy(d—a/2)=24.4x4200x(48—1 1.5/2)=4329780 kg-cm=43298 kg-m.
El momento dltimo es:
M, SOM =0.9x43298=38968 kg-m.

Como se puede apreciar, en ambos casos, la resistencia de la seccién es casi la misma. Esto se
debe a que las caracteristicas de las secciones hacen que el centro de gravedad de la zona en
compresién se ubique casi al mismo nivel, en ambos casos, y por lo tanto el brazo de palanca
de las fuerzas de tensién y compresién sea casi el mismo. En la figura 5.32 se puede apreciar
esta situacién con més detalle.

10cm. 15¢cm.

| |"_ 5°°m-_‘| [ 58%em.

13.70cm. /
Resultante de lq_zono—/ o o Resultante de la zona
en compresion s en compresion

L ] —

20cm. 20cm.

Figura 5.32. Ejemplo 5.5
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Ejemplo 5.6

La viga que se muestra en la figura 5.33 forma parte de un sistema de vigas espaciadas a 3 m. que
sostienen una losa de 15 cm. de espesor. La losa soporta una carga permanente de 210 kg/m? y una
sobrecarga de 300 kg/m’. Disefiar la secci6n central de la viga. Usar f* =210kg/cm’ y f =4200 kg/km’.

| |—-—1.50m.—-| T
T 77 - |

0.15ml._—r O'Tm'

I-L 6.0m. ———] ]

0.25m.
Seccion A—A

Figura 5.33. Ejemplo 5.6

Las cargas que actian sobre la viga son:

peso propio de la viga=2400x0.25x0.40=240 kg/m.

peso propio de la losa=2400x%0.15x2.75=990 kg/m.

carga permanente sobre la losa=210x3=630 kg/m.

sobrecarga sobre la losa=300x3=900 kg/m.
La carga amplificada es igual a:
W =1.2D+1.6L=1.2x(240+990+630)+1.6x(900)=3672 kg/m
y el momento ltimo en la seccién central de la viga:
M = w1%/8=3672x6%/8=16524 kg-m.=16520kg-m.
El ancho de losa que contribuye con la viga para resistir las cargas aplicadas es:
b <b +16h=0.25+16x0.15=2.65 m.
b <Espaciamiento entre vigas=3.0 m.
b <L/4=6/4=1.5=m.

Por lo tanto, el ancho de losa efectivo es igual a 1.5 m.

Se asumird que el peralte efectivo de la viga es: d=40-6=34 cm. Considerando que sélo el ala
contribuye a la resistencia a la compresion, el estimado inicial del drea de acero requerida es:

AS=(MH/¢)/(fy(d—h1/2))=( 16520x100/0.9)/(4200x(34-15/2)=16.49 cm?
a=Af /(0.85f” b)=16.49x4200/(0.85x210x150)=2.59 cm<h=15 cm.
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Por lo tanto el supuesto inicial es verdadero y la seccién trabaja como una viga rectangular con
ancho igual 1.5 m. El procedimiento de disefio es el mismo que el mostrado en el ejemplo anterior.

Seccién Central (d=34 cm)
M, 16520 kg-m
R, 16520x100/(150x34%)=9.53
p 0.26%<0.75p,=1.6%
A 13.26 cm*>>A_ . =2.85 cm’
A (provista) 13.26 cm?
Varillas elegidas 3#8

% !

15cm.
, 4
34cm,
] 4cm. 40cm.
(Tip)
— 348

I--25cm.-—l

Figura 5.34. Ejemplo 5.6
Ejemplo 5.7

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

=—0.60m. —={ }

L |
— o.10_m.—-f
y 0.60m.

ALt v 4 vBf 1}

wom .| vom

| 6.5m. b 1m. ] 0.30m.
Seccién A—A

Figura 5.35. Ejemplo 5.7
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El peso propio de la viga es igual a:
peso propio=2400x(0.60x0.10+0.30x0.50)=504 kg/m.
La carga amplificada sobre la viga es:
W = 1.2D+1.6L=1.2x(504+2650)+1.6x3810=9880 kg/m
Del anélisis se obtiene que:
M-, =4940kg-m.
M*, ,=49709kg-m.~497 10 kg-m.

Apoyo B: El momento es negativo y la zona en compresién se ubica en la parte baja de la seccién
por lo que se trata de una viga rectangular con base igual a 30 cm. Asumiendo un peralte efectivo
igual a d=60-6=54 cm. Los cdlculos se resumen la siguiente tabla.

Seccién ApoyoB

M, 4940 kg-m

R, 4940x100/(30x54%)=5.65
p 0.16%<0.75p,=1.6%

A 2.59 ecm®>A | =5.44 cm?
A (provista) 5.44cm?

Varillas elegidas S#4

Las 5 varillas #4 se distribuiran en el ala de la secciéon T. Si el ancho del ala es mayor que
L/10 entonces es necesario colocar refuerzo adicional en el ala. Sin embargo, el ancho del ala
b, es menor que L/10=0.65 m. por lo que no se requiere acero adicional.

Centro del tramo AB: Se asume que sélo el ala contribuye a la resistencia de la seccién y se
estima un valor inicial de A,

AS:(Mu/Q))/(fy(d-h/2))=(49710x100/0.9)/(4200x(54- 10/2))=26.84cm?
a=A f /(0.85f” b)=26.70x4200/(0.85x210x60)=10.53 cm>h =10cm.

Entonces se trata de una viga que trabaja como una seccién T y se analizard en dos etapas:
primero el aporte de las alas y después el del alma.

¢ Aporte de las alas:
A,=0.85f" (b-b )h/f =0.85x210x(60-30)x10/4200=12.75 cm?.
M, =0.85f" (b-b )h,(d-h/2)=0.85x210x(60-30)x10x(54- 10/2)=2623950 kg-cm.=26240 kg-m.

Al adicionar el refuerzo correspondiente al aporte de la compresién en el alma, las varillas
requeridas no podrén distribuirse en una capa. Por ello, se asumird que el refuerzo sera colo-
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Siguiendo el mismo procedimiento que para el disefio de cualquier seccién rectangular se obtiene
que A =0.7 cm? (b=100 cm y d=10-3=7 cm.) El acero minimo es igual a:
A =0.0018x100x10=1.8cm®.
Si se emplean varillas #3;
Espaciamiento entre varillas #3=0.71/1.8=0.39 m.

El espaciamiento méaximo entre varillas es 45 cm. 6 3h =30 cm. Por lo tanto se calocara una
varilla #3 cada 30 cm. En la figura 5.37 se aprecia la distribucién final del refuerzo en las
secciones analizadas.

o +
Mg MaB
"— 60cm. —'-| I-— 60cm. ——| i
#3030cm. 1 Ocm 10cm.
7 .4?:m Cm' 6#8 GOCm.
(Tip) % °
3cm.
30cm I 30cm. I

Figura 5.37. Ejemplo 5.7
Ejemplo 5.8.

Diseiar la viga que se muestra en la figura 5.38 y efectuar el corte de refuerzo. La viga esta
sometida a una carga permanente de 2250 kg/m (no incluye peso propio) y a una sobrecarga de
1430 kg/m. Usar f* =210 kg/cm® y fy=4200 kg/cm?,

A—
W[ T T I T T Tcf 0.45m.
] vem
6.0m, ——-—|-— 4.0m. -—I I..__l

0.30m.
Seccion A-A

Figura 5.38. Ejemplo 5.8

El peso propio de la viga es igual a:
peso propio=2400x0.30x0.45=324 kg/m.
La carga amplificada sobre la viga es:
W= 1.2 (324 + 2000) + 1.6 x1250 = 4789
W= 1.2D+1.6L=1.2x(324+2250)+1.6(1430)=5377 kg/m = 5380 kg/m
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Los resultados del anélisis de la viga y los cédlculos efectuados para el disefio de algunas
secciones de ella se muestran en la tabla presentada a continuacién. El peralte efectivo se ha
estimado en d=45-6=39 cm.

Seccion Secciéndel tramo | Apoyo B Seccion del tramo | Apoyo C

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

R, 15861x100/(30x39%) | 18458x100/(30x39?) |2377x100/(30x39%) | 1605x100/(30x39%)
=34.76 =40.45 =5.21 =3.52

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

A 1229cm®™>A__ = 14.74cm®>A__ = 176 cm’<A = L17cm’<A | =
3.93 cm? 3.93cm? 3.93cm’ 3.93 cm?

A (provista) |12.29 cm? 14.74 cm? 3.93cm? 3.93cm?

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

elegidas

Corte del refuerzo

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

2#8+1#6| 2#8 3#8 2#5
A, 13.05 | 10.20 15.30 4.00
a 10.24 | 8.00 12.00 3.14
M | 18570 | 14994 = 21206 | 6288
M, | 16713 | 13495 | 19085 5659

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

1,(#5,F =210 kg/em?)=70 cm.
1 d(#6,f ’C=210 kg/cm?)=84 cm.
ld(#&f’c=210 kg/cm?)=140 cm.

En la figura 5.39 se muestra la distribucién que tendrd el refuerzo. Las letras sin apdstrofe
corresponden a los puntos tedricos de corte del acero pero deberdn tomarse en cuenta las
recomendaciones del c6digo para hallar los puntos de corte reales, los cuales corresponden a las
letras con apostrofe.
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O.26m.—\
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Figura 5.39. Ejemplo 5.8

Acero positivo: Para el corte del refuerzo positivo se tendran en cuente los siguientes criterios:

El acero debe extenderse d 6 12d,, el que sea mayor, mds alld del punto donde teéricamente
es requerido. Puesto que d es mayor que /2d, tanto para las varillas #5, #6 y #8, €sta serd
la longitud que se extendera el refuerzo.

E’=1.49-0.39=1.1 m.

F’=3.37+0.39=3.76 m.

G’=4.86+0.39=5.25 m.

L'=1.84-0.39=1.45 m.

M’=3.72+0.39=4.11 m.
El acero debe extenderse a partir del punto donde estd més esforzado una longitud igual a
su longitud de anclaje. La varillas #6 del tramo AB y las #5 del tramo BC tienen su punto

de mayor esfuerzo en la seccién de mayor momento positivo, mientras que las varillas #8,
en el tramo AB, lo presentan en la seccién en la cual el resto del refuerzo ya no es requerido

tedricamente.
E’=2.43-0.84=1.59 m.
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F'=2.43+0.84=3.27 m.
G’=3.37+1.40=4.77 m.
D’=1.49-1.40=0.09 m.
1’=2.78-0.70=2.08 m.
M’=2.78+0.70=3.48 m.

Si D’ hubiera resultado negativo significaria que las varillas #8 no tienen suficiente espacio
para desarrollar su esfuerzo maximo si se mantienen rectas y es necesario emplear ganchos.

De las condiciones presentadas en los puntos 1 y 2 se toma la mas critica la cual estéd
subrayada.

En los apoyos y los puntos de inflexién es necesario verificar que la longitud de anclaje
permita que en todas las secciones el momento resistente sea mayor que el momento dltimo.
Se utilizard la expresidn (5-42).

Seccién | Apoyo A (2#8) | PIL. 1 (2#8) PI. 2 (2#5) PI1. 3 (2#5)

M, 13495 kg-m 13495 kg-m 5660 kg-m 5660 kg-m

\A 13064 kg 13064 kg 6547 kg 6547 kg

L 0.15 m. 0.39 m. 0.39 m. 0.39 m.

l (13495/13064)x | 13495/13064+0.39= | 5660/6547+0.39= | 5660/6547+0.39=
1.3+0.15=1.49 m | 1.42 m 1.25m 1.25m

En la segunda fila se muestra el momento resistente de la viga con el refuerzo indicado en
la primera y en la tercera, la fuerza cortante dltima correspondiente a la seccién analizada.
El pardmetro 1 ha sido definido en la seccién 5.10.1 y la longitud de anclaje maxima
definida en la cuarta fila se determina a través de la expresién (5-43) como se puede
apreciar, en ningin caso, la longitud de anclaje de las barras supera los limites indicados
por el codigo.

En los elementos continuos, por lo menos la cuarta parte del refuerzo positivo debe exten-
derse hacia los apoyos y dentro de ellos por los menos 15 cm. Por lo tanto, las dos varillas
#8 del tramo AB se extenderdn dentro de los apoyos A 'y B. Similarmente, las dos varillas
#5 del tramo BC. Se asume que el ancho de los apoyos es 40 cm., aunque para el disefio
del refuerzo longitudinal no se ha efectuado la reduccién de los momentos a la cara del
apoyo.

o Aceronegativo: Las longitudes de anclaje serdn las consideradas para el acero positivo, sin
embargo, deben incrementarse por el factor correspondiente a varillas superiores:

1, (#5,f =210 kg/em*)x1.3=91 cm.
1,(#8,f* =210 kg/em?)x1.3=182 cm.

En la figura 5.39 se muestra la distribucion del refuerzo negativo. La convencién de las
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letras con apdstrofe y sin €l es la misma que para refuerzo positivo.

1. El acero debe extenderse d 6 12d, mds alla del punto donde teéricamente es requerido.
H’=4.86-0.39=4.47 m.
J’=1.84+0.39=2.23 m.
I'=5.74-0.39=5.35 m.
K’=0.33+0.39=0.72 m.
N’=3.72-0.39=3.33 m.

2. El acero debe extenderse a partir del punto donde estd mas esforzado una longitud igual
a su longitud de anclaje.

H’=5.74-1.82=3.92 m.
J’=0.33+1.82=2.15 m.
I'=0-1.82=-1.82 m.
K’=0+1.82=1.82 m.
N’=4-1.82=2.18 m.

La condicién mds critica entre ambas estd subrayada.

3. Por lo menos un tercio del acero negativo debe atravesar el punto de inflexién una
longitud igual a 12d,, d 6 L/16, la que sea mayor. En este caso d=39 cm. es la mayor
de las tres y por lo tanto este requisito queda satisfecho simultdneamente con el requisito
1. En el apoyo B, el refuerzo que se extiende mds alla del punto de inflexién equivale
al 67% del refuerzo total y en el apoyo C es el 100% del refuerzo total.

Finalmente, el cdigo recomienda que el refuerzo longitudinal no sea cortado en zona de tension
de lo contrario es necesario proveer al elemento de refuerzo transversal adicional en estas zonas
para contrarrestar la concentracion de esfuerzos que se genera. En estos casos, lo mds practico
es extender el refuerzo mads alld del punto de inflexién. Sin embargo, para mostrar el procedi-
miento de disefio se calculara el refuerzo transversal adicional requerido en los puntos de corte
de acero en zona de tensién.

« Puntosdecorte B’y F’:
Bd=2.85/(2.85+5.1x2)=0.21 8

sSd/(20x[3d)=39/(20x0.21 8)=8.94 cm.
Se tomara s=7.5 cm. Eldrea A no serd menor que:

Ay =42, 8/f, =4.2x30x7.5/4200=0.225 cm’.

Este acero se adicionard al refuerzo requerido por torsién y corte cuyo procedimiento de cédlculo
se presentard en los capitulos siguientes.
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En la figura 5.40 se muestra el detallado final del refuerzo en la viga. No se muestran los
estribos.

2.10m. 2.15m. 2.75m.

1.85m. 1.85m.

5]

| Eje del apoyo 1
ll’/ 1#8—/: 2#8-/

4 i
. . . ] 0.15m. L
S I 2.65m 0.15m.‘TLEiT —={ l=—0.15m.
0.40m. 5.60m. { 3.80m. —————ef

0.40m.

Figura 5.40. Ejemplo 5.8



6. Esfuerzo Cortante y
Traccion Diagonal

6.1 INTRODUCCION

El estudio del efecto de la fuerza cortante en los elementos de concreto armado se remonta a mas
de 75 afos y ha tomado mayor fuerza desde 1946 hasta la fecha. Este fendmeno es sumamente
complejo y en él entran en juego numerosas variables. Se han desarrollado modelos matemati-
cos que buscan explicarlo, sin embargo, no se ha conseguido un planteamiento tedrico que sea
totalmente compatible con lo observado experimentalmente. Por ello, la mayoria de cédigos en
el mundo basan sus requerimientos para el disefio en pardmetros semi-empiricos.

En la mayorfa de los casos, los elementos de concreto armado se dimensionan para resistir las
solicitaciones de flexién y posteriormente se verifica su resistencia al corte. En caso que la
seccién no resista el corte aplicado, se le refuerza con acero transversal. Sélo en el caso de vigas
cortas, en las que predomina el peralte a la luz libre, las dimensiones del elemento se definen en
funcidn a las solicitaciones de corte. En ellas, los esfuerzos originados por la flexién no domi-
nan el disefio.

El efecto de la fuerza cortante varia si se trata de elementos esbeltos, vigas peraltadas, consolas
o losas. Los mecanismos de resistencia también varian en las estructuras enumeradas como se
mostrara a lo largo del capitulo. La falla debida a esfuerzo cortante es fragil y siempre se debe
tomar provisiones para evitarla.

6.2 ANALISIS DE UNA VIGA DE CONCRETO ARMADO SOMETIDA
A FUERZA CORTANTE

El concreto armado, antes de presentar alguna grieta, se comporta como un material homogé-
neo. Aunque esta etapa es muy corta, es conveniente analizarla con detalle ya que permite
comprender el mecanismo de formacién de grietas y el fendmeno de traccién diagonal.

En la figura 6.1.a se muestra una viga homogénea sometida a una carga uniformemente distri-
buida. El efecto del peso propio se desprecia para el anélisis. Por encima del eje neutro, los
puntos de la seccion A-A estdn sometidos a esfuerzos de corte y compresién, vy G, , respecti-
vamente. Por debajo de él, la compresién es reemplazada por traccién. Para cada punto es
posible determinar la magnitud y direccién de sus esfuerzos principales, a través de las siguien-
{es expresiones:
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+

(6-1)

max
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O ==X
2
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2V
tan20 = =
anzo= (6-2)

X

donde: Esfuerzo principal de tensién en la direccidn @ .

max

Esfuerzo principal de compresién en la direccién @ .

min *

Q Qa Q

>

Esfuerzo de traccién o compresién debido al momento flector

Esfuerzo de corte debido a la fuerza cortante

=

0: Angulo que forma la direccién del esfuerzo principal con el eje del elemento.

La distribucién de 6, vy 6, en la seccién A-A se muestra en la figura 6.1.b.

§ T ¥ ¥ T R T F V8 3§ § 8§ @

a

(a) Viga con refuerzo longitudinal
9 9

l —

Distribucion de esfuerzos
de corte |

Distribucion de esfuerzos
normaoles longitudinales Distribucién de esfuerzos
principales de tension
—7 |
A

(b) Distribucion de esfuerzos en uno seccion de lo vigo

de material homogéneo o de concreto antes que se

presenten los rajaduros.

Figura 6.1. Viga simplemente apoyada sometida a carga uniformemente
repartida y distribucién de esfuerzos en la seccién A-A

Se observa que:
1. En el eie neutro sélo actia el esfuerzo de corte, 6, =0y porlotanto G, =V y 9=45°
yo=135°

2. El esfuerzo principal de tensién es menor que v por encima de el eje neutro y mayor, por
debajo de él.
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3. En el borde superior del elemento, el esfuerzo de corte es nulo y el esfuerzo principal de
compresién es igual a G, . Este dltimo se presenta a paralelo al eje del elemento.

4. En el borde inferior ocurre lo mismo que en el caso anterior. El esfuerzo cortante es nulo
y el esfuerzo de traccion es paralelo al eje del elemento e igual a ¢, . En los dos dltimos

casos, § =490°, 6 =+180° ¥ C,,, =0O,-

Consideremos ahora una viga de concreto similar a la analizada pero provista de refuerzo
longitudinal para resistir los esfuerzos generados por la flexién. El concreto es un material
que tiene poca resistencia a la traccién en comparacién con su resistencia a la compresion
y al esfuerzo cortante. Los esfuerzos de tensién alcanzan la resistencia del material antes
que los esfuerzos de corte y las grietas que se presentan son ocasionadas por los primeros.
En cualquier punto debajo del eje neutro, el esfuerzo ¢, es nulo y por lo tanto, § = +45°

y 6 ==%135°

En la figura 6.2 se presenta, sobre la viga de concreto, las curvas isostaticas de compre-
sidn y traccién, en lineas punteadas y llenas respectivamente. Estas indican la direccién en
que se desarrollan los esfuerzos principales de traccién y compresiéon. Los esfuerzos de
traccién que se observaban paralelos al eje del elemento, cuando estaba sometido a flexién
pura, ahora se muestran inclinados. Este fenémeno se denomina traccién diagonal y es el
principal efecto ocasionado por la presencia de la fuerza cortante. Como se indic6 en
parrafos previos, el concreto, débil en tensién se rajard siguiendo la direccién de alguna de
las lineas de puntos. El refuerzo longitudinal dispuesto para resistir la flexién es ineficiente
para soportar la traccién diagonal y se origina la necesidad de distribuir acero transversal
que la resista.

R RRRERAREEREERERRERRRRER

- — E.N
(a) Vigo de material homogéneo
RN R R R RRRRRRXRRAREERERR
— E.N.
|_— Refuerzo

(b) Vigo de concreto armado

Figura 6.2. Curvas isostdticas sobre vigas sometidas a carga
unitormemente repartida
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Es posible distinguir tres tipos de rajaduras en vigas de concreto armado:

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

2. Rajaduras de traccién diagonal: Son escasas en vigas esbeltas. Son propias de zonas en las
cuales G es casi nulo y las tensiones principales se presentan a 45°. Se inician en el eje neutro
o cerca de €l y se extienden diagonalmente hacia los bordes del elemento. La fuerza cortante que
produce el agrietamiento diagonal es del orden de 0_93\/?7 b d. Estas grietas se presentan
cerca de los apoyos y en los puntos de inflexién de vigas de gran peralte, cuyo ancho es
relativamente pequefo y estdn poco armadas transversalmente (figura 6.3.b).

o)

Rajaduras de flexo-traccién: Son las mds comunes en vigas esbeltas. Al producirse las
primeras grietas ocasionadas por flexién, la seccidn que resiste el corte se ve disminuida.
En la garganta no fisurada se presenta una concentracién de esfuerzos, tanto de corte como
de compresion que ocasiona que las rajaduras tiendan a inclinarse. Son propias de seccio-
nes donde el momento flector es considerable. La fuerza cortante de agrietamiento diagonal
es aproximadamente O.SO\/—f"wad , la cual es menor que la que ocasiona las rajaduras de
traccién diagonal (figura 6.3.c). Se observa que disminuye en relacién al caso anterior.

ANAVTREN

(a) Rajaduras de flexién

JAY

L N

AN JAY

(b) Rajaduras de traccién diagonal

—T 11\ T

(c) Rajaduras de flexo-traccién

A

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

Después de la formacién de las primeras grietas, la distribucién de esfuerzos principales tiene
poca influencia en la formacién de las rajaduras sucesivas ya que el concreto armado deja de
funcionar como un material homogéneo. En lo sucesivo, el comportamiento del elemento depen-
dera de si cuenta o no con refuerzo transversal.
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6.2.1 Comportamiento de una viga sin refuerzo en el alma

Si la viga no presenta refuerzo en el alma para resistir las solicitaciones de corte, éstas seran
soportadas por el concreto solo. Las fuerzas que mantienen el equilibrio en la seccién fisurada
se muestran en la figura 6.4.

Figura 6.4. Fuerzas que resisten el corte en vigas sin refuerzo en el alma

La componente V_ corresponde a la fuerza de corte aportada por la garganta de concreto
ubicada sobre la fisura. Constituye de un 20 a 40% del cortante total. Las fuerzas V.yV, se
generan por el desplazamiento relativo entre los bordes de la fisura. La primera se debe a la
interaccidn entre los agregados del concreto a lo largo de ella y constituye de un 35% a 50% del
cortante total. La segunda es generada por el refuerzo longitudinal y se encuentra limitada por
la resistencia a traccidn del concreto pues el acero se apoya directamente sobre el concreto bajo
él. Equivale a un 15% a 25% del total.

En la figura 6.4, se aprecia que, por equilibrio, la fuerza T, debe ser igual a la fuerza C,. Si no
existiera la grieta diagonal, T, seria igual a la compresién en el concreto en la seccién que
contiene el punto A. Sin embargo, es igual a la compresién en la seccién que pasa por B, la cual
es mayor. Por ello, en la seccién 5.10 se indicé que la presencia de fisuras diagonales incrementa
los esfuerzos en el acero longitudinal y por ello es necesario extenderlo mas alla de donde es
tedricamente requerido.

Los mecanismos de falla del concreto sin refuerzo transversal son multiples y dependen funda-
mentalmente de la esbeltez del elemento. Se define esbeltez como la relacién entre la luz de
cortante y el peralte de la seccién. La luz de cortante para vigas sometidas a cargas concentra-
das (A) es la distancia entre el punto de aplicacién de la carga y el apoyo mds cercano. Para
vigas con cargas uniformemente repartidas, €ste es igual a la luz libre del elemento (1 ).

En elementos de gran esbeltez con: A/d 255y 1, /d > 16, lafallaes producto de los esfuerzos
generados por el momento flector actuante y ha sido estudiada en el capitulo anterior.
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La falla por tensién diagonal se produce en elementos con esbeltez intermedia:
25<A/d<55y 11<] /d<16. Se produce a partir de una rajadura de flexo-traccién.
Inictalmente, se presenta un agrietamiento vertical en el centro de la luz, seguido por una
pérdida de adherencia entre el acero longitudinal y el concreto cerca del apoyo. En seguida,
se desarrollan algunas grietas diagonales que se van extendiendo hacia la zona en compre-
sién de la viga (figura 6.5.a). Conforme avanzan, se van estabilizando hasta que la gargan-
ta de concreto no resiste el efecto combinado de V_ y la compresién debida al momento
flector actuante. En este momento se produce una falla fragil. Las grietas verticales de
flexién no alcanzan el eje neutro y por ende las deformaciones son pequefias cuando se
produce el colapso.

Grieta inclinoda formada
subitamente en unc solo
etopa de carga.

S
Hu/}rl{\ M\

{0) Falla por tersién diagonal

Grieto inclinada formada
gradugimente en varias
etapas de cargo

)\/1 f’/|‘l\ { T\{ |
(b) Falio en i:ompresién

Grieta inclinada formada |

graduoimente en varias

etapas de cargo —\ |
|

e by 1<

(¢) Follo por adherencia

Figura 6.5. Patrén de fisuras para vigas de concreto con diferentes esbelteces

La falla en compresion por cortante se presenta en elementos poco esbeltos: 1< A/d <25
y 1,/d <5. La grieta diagonal que genera la falla puede ser de traccién diagonal o de
flexo-traccién. En cualquier caso, ésta se desarrolla hacia la zona comprimida. El aplas-
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tamiento del concreto en las fibras superiores y en los puntos de aplicacién de las cargas
concentradas, reduce la velocidad de avance de las rajaduras diagonales permitiendo una
redistribucién de esfuerzos (figura 6.5.b). La falla, de tipo fragil, se presenta cuando la
grieta diagonal alcanza el concreto aplastado.

Ocasionalmente, el anclaje inadecuado del refuerzo longitudinal origina el colapso de la viga
por pérdida de adherencia en la denominada falla por adherencia (figura 6.5.c).

En las vigas sometidas a cargas concentradas aplicadas a una distancia del apoyo menor
que el peralte de la seccidn se presenta un tipo especial de falla. Conforme se incrementan
los esfuerzos, se desarrolla una grieta que une el apoyo con el punto de aplicacién de la
carga. Esta es soportada por la compresién inclinada entre ambos puntos, por lo que la
resistencia observada es mucho mayor. El refuerzo longitudinal pierde su capacidad para
trasmitir esfuerzos y actiia a manera de tirante. La falla puede ser de dos tipos: por
pérdida de anclaje del acero en el apoyo o por aplastamiento del concreto comprimido,
colapso similar al que se observa en la prueba de compresién del cilindro.

Cualquier tipo de falla ocasionada por fuerza cortante es indeseada pues se desarrolla
bruscamente bajo deformaciones pequefias. Para evitarlas la estructura debe ser provista
de refuerzo transversal.

6.2.2 Comportamiento de una viga con refuerzo en el alma

Sila viga cuenta con refuerzo en el alma, la fuerza de corte serd resistida por las componentes
mostradas en la figura 6.6.

Figura 6.6. Fuerzas que resisten el corte en vigas con refuerzo en el alma

Las fuerzas ch’ Vﬂ y Vd son de naturaleza similar a las presentadas en la seccién precedente.
Ladltima se incrementa debido a la presencia de acero transversal, pues el refuerzo longitudinal
se apoya sobre €l y ya no sobre el concreto. La fuerza V_ corresponde al aporte del refuerzo
transversal o refuerzo en el alma.
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En la figura 6.7 se muestra, cualitativamente, la contribuciénde V_, V , V y V alaresistencia
a la fuerza cortante de una seccién conforme se incrementan las cargas.

}

Fuerza cortante en el elemento

I
I
I
I
I
|
I
I

o ]

Fisura de Grieta Fluencia Falla
flexidn diagonal del estribo

Fuerza cortante aplicada

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

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

sufre un incremento repentino.

El refuerzo transversal en elementos de concreto armado no sélo incrementa la resistencia al
corte de la pieza sino que provee confinamiento al concreto. Este le confiere una mayor resis-
tencia a la compresién y aumenta la capacidad de giro de las rétulas pldsticas de estructuras
estaticamente indeterminadas. En zonas de alto riesgo sismico, se toman previsiones especiales
en cuanto a su distribucién, para garantizar la ductilidad del sistema. El refuerzo transversal,
asi mismo, restringe el crecimiento del agrietamiento inclinado, controlando la disminuci6n del
area del concreto sometido a compresion y por ende el incremento de los esfuerzos en ella. Esto
le brinda una mayor capacidad de carga al elemento.




6.3 DISENO DE ELEMENTOS PRISMATICOS SOMETIDOS A
FUERZA CORTANTE SEGUN EL CODIGO DEL ACI

Antes de presentar la formulacion semi-empirica desarrollada por el cédigo del ACI para
determinar la resistencia del acero y el concreto al corte, se expondrd algunas consideraciones
previas, la mayoria de las cuales estd incluida en la seccién 11.1 del c6digo:

1. Excepto para los elementos que se disefien de acuerdo al apéndice A del ACI, la resistencia
nominal al corte en una seccién cualquiera, serd la suma de las resistencias aportadas por
el concreto y por el refuerzo:

V =V +V, (6-3)
(ACI-Ec(11-2))
En todas las secciones debera cumplirse:
V., €6V, (6-4)
(ACI-Ec(11-1))

2. Si la reaccién del apoyo induce compresién en el elemento, si las cargas estdn aplicadas
en la parte superior de la viga y no hay cargas concentradas entre la cara del apoyo y una
seccién ubicada a d de ella, entonces las secciones situadas en éste tramo se disefiardn para
un cortante tltimo igual al correspondiente a la seccién ubicada a d del apoyo. Esta seccién
se denomina seccién critica y es la que se encuentra sometida al mayor cortante de disefio
del elemento. En la figura 6.8 se muestra graficamente la implicancia de esta consideracion.

| ?l1 llll

Fuerza cortante reoi

f“\\/ l

Sy

Fuerza cortonte “"'\\ I
parc el disefio =

y |

2

Figura 6.8. Diagrama de fuerzas cortantes para el disefio de la viga
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La reduccién de la carga de disefio en los apoyos se debe a que la reaccién de compresion
incrementa la resistencia al corte de la pieza. Ademds, la grieta mas cercana al apoyo que
puede presentarse tiene una inclinacién de 45°y alcanza el borde superior del elemento a
d de la cara, como se muestra en la figura 6.9. Las cargas distribuidas aplicadas en el tramo
AB son trasmitidas al apoyo por compresién directa. Por ello, no se consideran para el
disefio del refuerzo transversal.

___M D-

——

Figura 6.9. Mecanismo de resistencia al corte en las secciones adyacentes a los apoyos

Si existiese una carga concentrada en el tramo AB, la grieta se hubiera desarrollado de otra
manera y el mecanismo de resistencia hubiera sido diferente. En este caso la seccién critica
se ubica a la cara del apoyo

Cuando la reaccién en el apoyo es de traccion, la seccién critica se ubica en la cara del
apoyo. En la figura 6.10, se muestran algunos casos en los cuales la seccién critica se ubica
a d del apoyo y otros en los que estd a la cara.

Si la carga esta aplicada en la parte inferior del elemento, la seccién critica se ubica en la
cara del apoyo.

Para tener un control adecuado del tamafio de las fisuras diagonales se restringe el esfuerzo
de fluencia del acero transversal a 4200 kg/cm? (ACI-11.5.2). En el caso de mallas
electrosoldadas de alambre corrugado, el esfuerzo de fluencia del acero tendrd como limite
los 5600 kg/cm?.

En toda la formulacién presentada a continuacién el términox/f no debe exceder 26.5 a
menos que se especifique lo contrario. Esta restriccion se impone pues ensayos efectuados
en concretos de alta resistencia han demostrado que el incremento de su resistencia al corte
es menor que la tasa de variacién de‘/ﬁ y en las férmulas presentadas en seguida se sugiere
una relacién directa entre ambos pardmetros (ACI-11.1.2). Se permitird valores mayores
que 26.5 kg/cm? para calcular V_, V y V_ para concreto pretensado y para viguetas que
cumplan el fierro minimo que indica el ACI en 11.5.5.3 , 11.5.54. 6 11.6.5.2.
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Seccion
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Figura 6.10. Seccion critica para el disefio por corte en diferentes situaciones

7. Parala determinacién de la resistencia al esfuerzo cortante de concretos elaborados a base
de agregados ligeros, el c6digo del ACI sugiere dos procedimientos:

« El primero consiste en reemplazar en la formulacién presentada, el término /f'_ por
f./1.77 donde f_ es la resistencia a la tension del concreto en la prueba bras1lera Este
procedlmlento se puede emplear siempre que se cumpla que /f' > f_ /177.

« Si el parametro f_ no es especificado, el término /f'  se multiplicard por un factor
igual a 0.75 si se trata de concreto con agregado ligero, grueso y fino, o 0.85 si es
concreto elaborado con agregado ligero fino y agregado grueso normal.

6.3.1 Resistencia del concreto a la fuerza cortante (V)

La resistencia del concreto ante la fuerza de corte varia de acuerdo al tipo de falla del elemento
y por ende es funcién de su esbeltez como se indic6 en la seccién 6.2. En algunos casos, después
de la primera fisura inclinada no es posible soportar mayor carga que la que produjo el agrie-
tamiento. En otros, el elemento es capaz de soportar cargas hasta 50% mayores. Puesto que no
ha sido posible establecer expresiones practicas que determinen convenientemente el incremento
de la resistencia del concreto después del agrietamiento diagonal, el cédigo del ACI ha tenido
a bien despreciar esta aporte adicional, que en muchos casos no existe, y considerar que la
resistencia del concreto al corte es igual a la carga que produce la primera fisura inclinada. Esta
se denomina V_y corresponde a la suma de las fuerzas V_, V, y V definidas en la seccion 6.2.
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Existen variables que influyen directamente en la determinacién de V . Entre ellas se tiene:

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

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

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

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

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

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

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

En la seccién 11.3 del c6digo del ACI se presentan las expresiones que permiten determinar la
resistencia del concreto al corte para diferentes situaciones. Estas se detallan a continuacion.

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

V.d
V. =| 050,/f'", +176p, o pud (6-5)

(ACI-Ec(11-3)
donde: P, =A/b,d

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

V, <093,/f' b, d (6-6)

Esta restriccion se impone para limitar V_ en las secciones sometidas a momentos flectores
pequefios. Los valores de V 'y M| corresponden a una misma combinacién de carga y son
evaluados en una misma seccién. La férmula (6-5) presenta detractores que consideran que
sobrestima el valor de \/ﬁ mientras que subestima el efecto de p . Asi mismo, se le critica
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el uso del término V d /M pues si bien es cierto mide el efecto de esbeltez para vigas simple-
mente apoyadas, no tiene la misma connotacién para vigas continuas.

El cédigo del ACI sugiere una expresién simplificada para la determinacién de V :

V, =053/f" b, d (6-7)
(ACI-Ec(11-3))

Por su simplicidad, esta férmula es la mds usada.

2.

En los elementos sometidos a compresién axial, corte y flexién, el agrietamiento disminuye
y por lo tanto existe una mayor drea para resistir el corte. En este caso, existen dos
procedimientos para evaluar la resistencia del concreto:

« Empleando la formula (6-8):

N
V =053 1+—— |/f b d )
c 140A, N0 (6-8)

(ACI-Ec(11-4))
donde: N : Fuerza axial mayorada que actia sobre el elemento, considerada positiva
cuando es de compresidn.
A Area de la seccién bruta de concreto.

« Haciendo uso de la férmula (6-5) pero utilizando M | en lugarde M . El pardmetro M _

queda definido por:
(4h—-d) .
Mm:Mu_NuT (6—9)
(ACI-Ec(11-6))
donde: h: Peralte total de la seccién.

La resistencia del concreto al corte no serd mayor que:

( N
V. <093/f b.d [1+—" i
. £093f' b, 35A, (6-10)

(ACI-Ec(11-7))

En este caso, el término V d/M no estd restringido. En la expresién (6-9), My N_corres-
ponden a una misma combinacién de carga.

Si se obtiene que M es negativo se deberd emplear necesariamente el primer procedimiento
para determinar V . El 2° procedimiento es el menos utilizado y se emplea para cdlculos
mas refinados.

Siel elemento estd sometido a considerable esfuerzo de traccion se puede efectuar el disefio
despreciando la resistencia del concreto, es decir, considerando que V =0. También es
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posible realizar un cdlculo mads minucioso haciendo uso de la siguiente expresion:

N
V, =053 14— |[f.b,d _
: 354, Ve (6-11)

(ACI-Ec(11-8))

En este caso, N, se considera negativo. En este tipo de elementos, la formaci6n de grietas
es mads critica y por ello la resistencia al corte del concreto disminuye.

4. Sila seccién es circular d no necesita ser menor que 0.8 del didmetro y los estribos puedan
ser circulares o refuerzo en espiral. En este caso se tomard como b = didmetro y como d
se tomard 0.8 didmetro.

Las pruebas indican que en secciones circulares, se puede tomar, sin mayor error, la sec-
cién cuadrada de drea equivalente.

6.3.2 Tipos de refuerzo transversal

Entre los diversos tipos de refuerzo en el alma que existen se tiene:
1. Estribos perpendiculares al refuerzo principal.

2. Estribos inclinados 45° o mds respecto al refuerzo longitudinal, los cuales han entrado en
desuso.

3. Espirales de poco paso, usadas mayormente en columnas o en vigas sometidas a solicita-
ciones considerables de torsién.

4. Barras longitudinales dobladas bajo un dngulo mayor que 30°. Han entrado en desuso pues
implican un trabajo complicado para la preparacién de las piezas, sin embargo, atin son
utilizadas en Europa.

5. Combinaciones de barras dobladas y estribos.

6. Mallas de alambre electrosoldado con sus hilos principales perpendiculares al refuerzo
longitudinal.

Aunque los segundos son las més eficientes teéricamente, los primeros son los mas utilizados.

Para un adecuado anclaje del refuerzo transversal es conveniente que éste, se extienda hacia los
bordes en tensién y compresion de la seccién del elemento. Si no existe refuerzo en compresion,
se colocan sujetadores de diametro igual al de los estribos para facilitar la colocacion de éstos
y para reducir el aplastamiento en el concreto en la zona de la doblez del estribo.

Los estribos abiertos fabricados con varillas cuyos didmetros son menores o iguales al #5
o al alambre D31, se anclardn con un gancho estidndar alrededor de una varilla en la zona
en compresion. Esta recomendacién también es védlida para varillas #6, #7 y #8 con esfuer-
zo de fluencia menor que 2800 kg/cm?. Si el esfuerzo de fluencia es mayor, debera verifi-
carse, ademds de la condicion anterior, que la distancia entre el centro de la seccién y el

) 0.105d, i
extremo del estribo sea mayor que N . En la figura 6.11 se muestra mds claramente

estas condiciones (ACI-12.13.2).
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En zonas sismicas, como la nuestra, se emplean estribos cerrados como los mostrados en la
figura 6.12. El primero es el mas usado en nuestro medio. En la figura 6.12 también se incluyen
estribos miiltiples los cuales son utilizados en vigas anchas pues inhiben las rajaduras de la
seccidn, o cuando el espaciamiento por calculo resulta muy pequefio.

26dy,
>6.5cm.

2124y,

V. /
Zona en
A " compresién

(a) Estribos para olambre D31, varillas #5 y menores

P Cualquier goncho esténdar
I 7 0.105dy,f,
d/2 /7 > i ohy
1 A

Tension

BN

2
(b) Varillas #6, #7 y #8 con fy>2800 kg/cm

Figura 6.11. Algunos tipos de estribos abiertos

[

s

(a) Estribos cerrados para resistir corte

(b) Estribos multipies

Figura 6.12. Algunos tipos de estribos cerrados y estribos miltiples
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El refuerzo transversal constituido por mallas electrosoldadas debe cumplir las condiciones
mostradas en la figura 6.13, tanto para estribos de uno o dos brazos.

1_25cm

T4

250m3

]l [sd/4
>8d,,
(dw: Diémetro
de alambre)

(a) Estribo en U de
malla electrosoldada

<d/4

25cm

Wl

<d/4

]

2 alambres horizontales
/ (arriba y abajo)
{ =
m 25¢em.
d/2
/ 2d/4
25cm.
Malla electrosoidada ——] 2d/4
lisa o corrugada q 25cm.
Refuerzo principal— 25cm. .

- T
Alambre exterior por debajo
del refuerzo principal inferior

(b) Estribo de un solo brazo
de malla electrosoldada

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

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

La resistencia al corte del refuerzo transversal se determina analizando la fuerza ejercida por el
acero a lo largo de una fisura diagonal como la mostrada en la figura 6.14. El refuerzo esta
inclinado un dngulo o respecto al eje del elemento y estd sometido a su esfuerzo de fluencia.
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/— Estribos —

£

A
Vv

Figura 6.14. Notacién empleada para la determinacion de la resistencia
al corte aportada por el refuerzo transversal

Ademas, se asume que la grieta forma un dngulo de 45° con el eje. En el tridngulo AABC se
plantea:

ABC = 45° —
BC =sseno
Ademas: e
B=——r
cos ABC

Combinando las tres expresiones anteriores:

AB = BC _  ssenol  _ ssena
cos ABC  cos(45° —0) sen45°(seno+coso)

El nimero de estribos o barras dobladas que atraviesa la grieta inclinada es:

. d/sen45° 4 (coso.+ senc)
#estribos= ———— = —
AB S senoL

Por lo tanto, la fuerza ejercida por los estribos o barras dobladas que atraviesan la fisura es-
igual a:

d (cosou+senat)

Fest = Avfy -
8 senol
donde: A Area de los dos brazos de un estribo.

La fuerza cortante resistida por los estribos es igual a la componente vertical de la fuerza en
ellos, en consecuencia:

est

V,=F senoc=Avny(cosoc+ sen o) (6-12)
s

(ACI-Ec(11-16))
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Si el refuerzo transversal es perpendicular al eje del elemento, o = 90° y la expresién (6-12)

se transforma en:
d

V= A, — (6-13)
(ACI-Ec(11-15))

Si el elemento es circular se colocarén estribos circulares o espirales de poco paso.- d se tomaré
como igual a 0.8 didmetro.- A = 2 Ab estribo y fy =fh del estribo.

Si el espiral tiene un paso grande se deberd tomar en cuenta su inclinacién respecto al eje del
elemento.

6.3.4 Requerimientos minimos de refuerzo

La falla por corte es fragil y debe ser evitada siempre. Por ello, el cédigo recomienda colocar
una cantidad minima de refuerzo transversal para brindar mayor seguridad al disefio y para
garantizar que el elemento sea capaz de resistir los esfuerzos que se presentan después de
producirse el agrietamiento diagonal. El refuerzo minimo sugerido por el codigo debe colocarse
siempre que 0.56V <V < ¢ V vy es igual a:

b s
A =02F, —
y

v min f

(6-14)
(ACI-Ec(11-13))

w

Pero no serd menor que A 2 3.5

., Y
donde: S: Separacién del refuerzo transversal
A Area de acero transversal provisto para resistir corte

Cuando se trabaja con secciones trapezoidales o circulares el valor de b es el mostrado en la
figura 6.15.

bw2 T

P s

d=0.8 didmetro
bw=0.5(bw1+bwz)

bwt

Figura 6.15. Pardmetro b_ para el cdlculo del refuerzo minimo de corte en secciones
trapezoidales y circulares

Los requerimientos minimos de refuerzo indicados anteriormente deben ser cumplidos en todos
los casos excepto para:

1. Losas macizas y cimentaciones
Losas aligeradas y losas nervadas

3. Vigas cuyo peralte es menor que: 25 cm, 2.5 veces el espesor del ala 6 0.5 veces el ancho
del alma.
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En estos elementos existe la posibilidad de que se presenten redistribuciones de esfuerzos que
incrementen la capacidad resistente de los mismos.

Para concretos de alta resistencia, se puede emplear un valor de ,/f'  mayor que 26.5 para
determinar V _si los elementos cuentan con una cantidad minima extraordinaria de refuerzo
transversal igual a f’ /352 veces el obtenido a través de la expresion (6-14).

6.3.5 Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

Para definir el espaciamiento maximo del refuerzo transversal es necesario considerar que cada

fisura diagonal potencial debe ser atravesada por 1o menos por una varilla de acero. El cédigo

del ACI (ACI-11.5.4) recomienda que para estribos perpendiculares al eje del elemento, el
espaciamiento maximo sea:

s < 60 cm. (6-15)

s<d/2 (6-16)

El refuerzo inclinado debera ser distribuido de modo que toda linea a 45° que se extienda desde
la seccién central del elemento hacia el refuerzo longitudinal en tensién sea cruzada, al menos,
por una varilla de acero. En la figura 6.16 se muestra esta condicién.

Fisura potencial

7 //
d
jd/z

Figura 6.16. Consideraciones para estimar el espaciamiento méximo del refuerzo transversal

S méx

En el tridngulo AABC se tiene que:
Ag=¢

El espaciamiento maximo es:
Smax = AH+HB

y, por lo tanto, para el refuerzo transversal inclinado se debe cumplir:

s<=(1+coto) (6-17)

o e
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Para o=90° s< E

Los espaciamientos maximos precisados en las expresiones (6-15), (6-16) y (6-17) son vdlidos
siempre que:
\A Sl.l,/f‘cbwd (6-18)

En caso que se exceda estos Iimites, los espaciamientos maximos deberdn reducirse a la mitad,
es decir:

s<30cm. (6-19)
s<d/4 (6-20)

Ademas de este criterio, el cédigo del ACI senala que, para refuerzo transversal inclinado, s6lo
el 75% central del estribo se considera efectivo para resistir corte (ACI-11.5.6.6). En conse-
cuencia, la distribucién del acero debe garantizar que cada seccién vertical sea atravesada por
al menos un estribo (ver figura 6.17).

Estribos Acero longitudinal
1 7 /—

T\:T 0.75(d-d')

\Acero longitudinal

Figura 6.17. Criterios para estimar el espaciamiento maximo del
refuerzo transversal inclinado

La longitud efectiva del estribo es:
0.75(d—-d")
o sen ol
Por lo que el espaciamiento mdximo, equivalente a su proyeccion horizontal, es:

_075(d-d)

max CosQ = 075(d ~— d’) cot
send

L,=s
Por lo tanto, ademas de (6-17), el refuerzo transversal inclinado deberd cumplir:
$§<0.75(d = d') cotal
Esta restriccién es independiente del valor de V..

El control del espaciamiento méximo entre estribos, ademas de garantizar el adecuado compor-
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tamiento de la estructura frente a solicitaciones de corte, permite dar apoyo al refuerzo longitudinal
en compresién evitando su pandeo y el desprendimiento del concreto.

6.3.6 Aporte maximo del refuerzo transversal a la resistencia al corte

El refuerzo longitudinal tiene una cuantia maxima que no debe superarse para garantizar el
comportamiento dictil del elemento. Del mismo modo, el refuerzo transversal tiene una limita-
cién similar que busca evitar la falla del concreto comprimido, ubicado en el extremo superior
de las fisuras diagonales, antes de la fluencia del acero transversal. Esta limitacion también
provee un efectivo control del ancho de las rajaduras inclinadas.

El cédigo del ACI recomienda que (ACI-11.5.6.8):
VvV, <21f'.b,d (6-21)

En caso que se requiera un aporte mayor del refuerzo transversal es necesario incrementar las
dimensiones de la seccién del elemento o aumentar la resistencia del concreto.

6.4 VIGAS PERALTADAS

Se denomina vigas peraltadas a aquéllas cuya luz libre es comparable con su peralte razén por
la que su comportamiento es diferente que el de las vigas esbeltas analizadas en la secciones
precedentes. En las vigas peraltadas sometidas a flexidn, las secciones planas antes de la apli-
cacién de la carga no permanecen como tales después de ser cargadas. Por otro lado, las
deformaciones originadas por las fuerzas cortantes son comparables a las ocasionadas por
flexién y por lo tanto no pueden ser despreciadas.

En la figura 6.18.a se presenta una viga peraltada sometida a una carga uniformemente repar-
tida en la parte superior y la distribucién de esfuerzos en algunas secciones antes del agrieta-
miento. Como se aprecia, la variacién de los esfuerzos no es lineal como en el caso de vigas
esbeltas. En mas de la mitad del peralte se aprecia esfuerzos de compresién, lo que ocasiona que
el brazo de palanca, jd, sea mucho menor que el peralte de la viga. El esfuerzo de traccién en
la fibra inferior es bastante mayor que el de compresién en la fibra superior.

Al centro de la luz w
A 1/4 de lo luz EEEEEXRRRERR]
’l‘l;lllll“”“

7 ARG
SA
AL AN

| |~ Tension M

(o) Distribucion tedrica de los (b) Lineas isostdticos
esfuerzos horizontcles

Figura 6.18. Viga peraltada sometida a carga uniformemente repartida y
las lineas isostaticas generadas
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Las curvas isostdticas de la viga, presentadas en la figura 6.18.b, muestran que los esfuerzos
de traccién en la parte inferior del elemento son casi constantes a lo largo de la luz pues las
lineas llenas, que indican la direccién de tensién, son casi horizontales. Por el contrario, en la
zona superior, las lineas punteadas verticales indican una variacién de los esfuerzos de compre-
si6n a lo largo de la luz. Las primeras fisuras se presentardn perpendiculares a las lineas llenas,
es decir, estaran orientadas casi verticalmente.

El cédigo del ACI en 10.7.1 y 11.8.1 indica que se consideran vigas peraltadas aquellas que
tienen las cargas en una cara y los apoyos en la otra y que la luz libre < 4d 6 que tengan cargas
concentradas a una distancia < 2d de la cara del apoyo. Se disefiardn con una distribucién no
lineal de tensiones o de acuerdo al Apéndice A. Se considerarad el pandeo lateral.

El fierro minimo a flexién serd el indicado para vigas.

El fierro minimo horizontal y vertical en las caras de la viga peraltada cumplird lo que se indica
en el Apéndice A (A.3.3) o lo siguiente:

Refuerzo vertical perpendicular a la luz A > 0.0025 b, S,
S, £d/5 S, €30 cm.
Refuerzo horizontal paralelo a la luz A, > 0.005 b, S,
S, <d/5 S, €30 cm.

Si no se cumplen los requisitos de luz y de carga indicadas, la viga se disefia por el procedi-
miento convencional presentado en la seccién 6.3. En la figura 6.19 se presentan casos que no
pueden ser considerados, para el disefio por corte, como vigas peraltadas.

—— A i r——] B
TESENREY il
A Seccién A-A ARRIEAA T

Seccién B8—-B

Figura 6.19. Casos en los cuales no son aplicables las recomendaciones
del cédigo para el disefio de vigas peraltadas por corte

6.4.1 Diseiio por flexion de vigas peraltadas

El cédigo del ACI no da recomendaciones especificas para el diseflo de vigas peraltadas por
flexidén, s6lo senala que se debe considerar la distribucién no lineal de esfuerzos en las secciones
del elemento. Por su parte, el Comité Europeo del Concreto y el nuevo Reglamento Peruano
de 1988 proponen un método de disefio, el que se desarrolla a continuacién.
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El refuerzo principal por flexién, A, se determina a través de la siguiente expresion:

MU
As = 6-22
YR (€22
y debe ser siempre mayor que el minimo establecido por las relaciones (5-12) y (5-13). El valor
de jd en la ecuacién (6-22) se determina con las siguientes expresiones.

Para vigas simplemente apoyadas

[. Paral < —}11 <2 lid = 0.2 (1 + 2h) (6-23)

2. Para —}11 <1 jd = 0.6l (6-24)

donde: 1: Luz efectiva medida centro a centro de apoyos o 1.15 de la luz libre, la que
sea menor.

El refuerzo se distribuird en la parte mas baja de la viga, en una altura y:
y = 0.25h - 0.051
y < 0.2h

Todas las barras se anclardn con ganchos dentro de los apoyos y se anclara para desarrollar todo
su esfuerzo fy salvo que la viga se disefie de acuerdo al apéndice A.

Para vigas continuas

El acero positivo de las vigas continuas se disefia de modo similar al de las vigas simplemente
apoyadas. Para el refuerzo negativo, el procedimiento es similar con la tnica diferencia que las
expresiones para la evaluacién de jd son diferentes:

1. Paral < —111 <2 jd =02 1 + 1.5h) (6-25)
2. Para —i < 1 jd = 0.51 (6-26)

El refuerzo negativo se distribuird de modo que un porcentaje de €l, A |, se ubique dentro del
20% superior del peralte de la viga y el resto, A, en el 60% siguiente. En la figura 6.20, se
muestra esta distribucién con mds detalle. El valor de A | y A, es:

A, =05 Uh- DA (6-27)
A52 = As - Asl (6'28)

En en los apoyos continuos interiores el refuerzo sera continuo o empalmado con el de los
tramos adyacentes.
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La resistencia al corte aportada por el acero serd igual a:

Vo= o —— | e ——
Tls U2 )7 s 12

h v

A(1+1d) A (11-1/d
fd (6-30)

donde: A: Area de refuerzo por corte perpendicular al refuerzo por flexién

s,: Espaciamiento entre las varillas del refuerzo A,

AL Area de refuerzo por corte paralelo al refuerzo por flexién

s,: Espaciamiento entre las varillas del refuerzo A,
El d&rea A, no serd menor de 0.0025b s, y el espaciamiento s no serd mayor que d/5 ni 30cm.
El drea A, no serd menor de 0.0015b s y s no serd menor que d/5 ni 30 cm.
El refuerzo por corte requerido en la seccién critica serd colocado en toda la luz de la viga.

Se puede colocar el refuerzo que satisfaga el apéndice A del ACI, en A.3.3. en lugar del
especificado anteriormente.

6.5 CORTE-FRICCION

El mecanismo de resistencia denominado corte-friccién se desarrolla en secciones donde se
presentan dos superficies de concreto en contacto. Estas superficies pueden provenir del agrie-
tamiento de un elemento vaciado monoliticamente o de una junta frfa. Se presentan en las
uniones de piezas prefabricadas con el concreto vaciado “in situ”. Algunos casos tipicos se
aprecian en la figura 6.21.

En la figura 6.22 se muestra el principio de la resistencia por corte-friccién. Los dos elementos
de concreto son sometidos a fuerzas de corte V que tienden a desplazarlos una respecto al otro
lo que genera traccion en el acero perpendicular a la superficie de contacto. En el diagrama de
cuerpo libre de uno de los elementos se observa que la tensidn del refuerzo genera compresién
en el concreto. Esta fuerza normal a la superficie de deslizamiento tiende a incrementar la
friccién a lo largo de ella, equilibrando la fuerza V.

Se han realizado numerosos estudios acerca del fenémeno de corte-friccidn los que han permi-
tido definir férmulas para el diseiio a partir de los resultados de ensayos.
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Figura 6.21. Casos que se analizan por corte-friccién
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el refuerzo Compresion en la
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Figura 6.22. Principio de resistencia del concreto por corte-friccion



153

6.5.1 Diseiio de elementos sometidos a corte-friccion segiin el codigo de ACI

Los elementos de concreto armado se disefian teniendo en cuenta el fendmeno de corte-friccion
cuando existe la posibilidad que se presenten fisuras que impidan la adecuada transmisién del
corte o cuando se requiere garantizar la transmisién de esfuerzos entre dos piezas no vaciadas
simultdneamente. En el primer caso, se asume la ubicacién de la grieta mas critica y se provee
el refuerzo necesario para evitar la falla.

En la figura 6.23 se muestran las fuerzas que se generan en el concreto reforzado con varillas
inclinadas sometido a corte-friccién. La fuerza cortante nominal en la grieta es igual a:

V., = Avffy(l,tsenOLf + cosotf) (6-35)
(ACI-Ec(11-26))
Si el refuerzo es perpendicular a la grieta asumida, la fuerza cortante nominal es:
V. =Agfu (6-36)
(ACI-Ec(11-25))

En las expresiones anteriores [L es el coeficiente de friccion entre las superficies de contacto y
su valor se indicard mas adelante.

Grieta asumida

Fuerza cortante
i/opliccda
K

Refuerzo de corte
friccidon, Avf

Figura 6.23. Notacién empleada en las férmulas para el disefio por corte-friccién

De las expresiones anteriores se puede realizar dos observaciones:

1. Elcédigo considera que toda la resistencia al corte se debe a la friccién en la superficie de
contacto, despreciando el aporte del concreto y del acero.

2. Siq, 290°, como se muestra en la figura 6.24, la fuerza de corte tiende a comprimir el
refuerzo en lugar de traccionarlo y no se desarrolla el mecanismo de corte-friccion. Por lo

anterior, si o, > 90°, la expresién (6-35) no es aplicable.
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Figura 6.24. Situacién presente cuando o > 90° y no se
desarrolla el fenémeno de corte-friccion

El coeficiente de friccién depende de las condiciones de las superficies en contacto y su valor
se muestra en la Tabla 6.1.

Condiciones de las superficies en contacto 18

Concreto vaciado monoliticamente 1.4,

Concreto vaciado contra concreto endurecido con rugosidades
de 1/4”, limpio y libre de polvo y lechada 1.09,

Concreto vaciado contra concreto endurecido limpio y libre de
polvo y lechada 0.6,

Concreto vaciado contra acero estructural, limpio y sin pintura,
con anclajes de varillas o pernos soldados 0.7,

Tabla 6.1 Coeficientes de friccién para diversas situaciones

En la Tabla 6.1, ) es igual a 1.00 para concretos de peso normal, 0.85 para concretos elabo-
rados con arena ligera y 0.75 para concretos con agregados livianos, grueso y fino.

Adicionalmente, el c6digo establece un valor maximo de V , a partir del cual las expresiones (6-
35) y (6-36) no dan resultados compatibles con las observaciones efectuadas en los ensayos.
Este limite esta determinado por dos condiciones (ACI-11.7.5):

V. <02f' A, (6-37)
V. <56A, (6-38)

donde: A Area de las superficies de contacto.
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En lo que respecta al refuerzo, su esfuerzo de fluencia no debe exceder los 4200 kg/cm?® y debe
ser adecuadamente anclado a traccién a ambos lados de la fisura. Si no es posible desarrollar
totalmente el refuerzo, se le suele soldar a dispositivos especiales como dngulos de acero o
barras atravesadas.

Si existe una carga de traccién neta perpendicular a la fisura, debe proveerse acero adicional
para resistirla. Por su parte, las cargas de compresién incrementan la friccién en la seccién
aumentando la resistencia por corte-friccion. Este efecto se considera en el disefio a través de
la siguiente expresion (ACI-11.7.7):

V, =(A,f, +N, Ju (6-39)

donde: N,: Carga dltima de compresién.

Si el refuerzo esta inclinado, se considera el aporte de la compresién a través de una expresion
similar.

En caso de presentarse momento flector a lo largo de la grieta asumida, el acero de corte-
friccién se distribuye uniformemente. Es conveniente ubicar la mayor parte de el refuerzo en la
zona de traccién por flexién. Si el acero requerido para resistir el momento es menor que el
provisto por corte-friccién en la zona de traccién, no es necesario afiadir refuerzo adicional. Si
este no es el caso debera incluirse acero extra hasta completar el requerido por flexién.

El comentario del cédigo del ACI-318-95 presenta otras expresiones para el cdlculo de V|
basado en las investigaciones de Alan H. Mattock.

Mattock realizé ensayos en especimenes sometidos a corte-friccidén y propuso las siguientes
expresiones para estimar la resistencia nominal por corte-friccion:

V. =A_f (08seno, +cosa, |+A K, sen’ o (6-40)
n vf Ty f f c 1 f

donde: K : Coeficiente igual a 28.2 kg/cm?* para concreto normal, 14.1 kg/cm’ para con-
creto con agregado ligero, grueso y fino, y 17.6 kg/cm? para concreto con arena
liviana.

Si el acero es perpendicular a la fisura,
V, =08Af +A K, (6-41)

El primer término de las expresiones, (6-40) y (6-41), representa la friccién a lo largo de la
grieta; el coeficiente de friccidn, en este caso, es igual a 0.8. El segundo término esta referido
a la fuerza trasmitida por el corte en las protuberancias de la interfase y en el acero transversal.
Estas férmulas son mas completas que las propuestas por el ACI ya que no sélo consideran el
efecto de la friccion y por lo tanto estiman mejor el valor de V . Estas férmulas son vélidas sélo
si se cumple:

A f, sena

———2>14.1 kg/em? (6-42)

c
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At

vf ty

2 14 kg/em? (6-43)

para a=90°

6.6 CONSOLAS

Las consolas son elementos que se usan mucho en fabricas y estructuras prefabricadas. Son
vigas en voladizo o cantiliver cuya relacién luz de cortante/peralte es cercana a la unidad, por
lo que su comportamiento es similar al de las vigas peraltadas. Su disefio estd controlado por
esfuerzo cortante y no por tensién diagonal, por lo que el cédigo establece consideraciones
especiales para ellas. '

6.6.1 Diseiio de consolas segin el codigo del ACI

En la figura 6.25 se muestra la notacién empleada en el desarrollo de la formulacién. El
refuerzo esta constituido basicamente por el acero principal, A, y los estribos horizontales, A, .

Plancgo de a—-] A (Ref
poyo v A (Refuerzo
Nuc u / principal)
o a

anclaje

4

>
(o8

A, (Estribos
cerrados)

Figura 6.25. Notacion empleada en las férmulas para el disefio de consolas

Las recomendaciones del cédigo son vilidas siempre que a/d sea menor o igual que la unidad
y que la fuerza horizontal N sea menor o igual a V (ACI-11.9.1). La primera restriccién
obedece a dos razones. Primero, si a es mayor que d, entonces las grietas no se presentan
verticalmente sino inclinadas y, en ese caso, los estribos horizontales no son efectivos. Segundo,
los ensayos realizados para comprobar la validez de las expresiones propuestas por el cédigo,
se efectuaron sobre especimenes en los cuales a era menor d. Una situacién similar a ésta tiltima
es la causa de la segunda restriccién presentada por el cédigo.
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La secci6n en la cara del apoyo se disefia para resistir simultdneamente la fuerza cortante V ,
la fuerza de tensién horizontal Ny el momento flector M, el cual es igual a:

M = [V a+N,_ (h-d)] (6-44)

Para el disefio el factor de reduccién ¢ es igual a 0.75, pues el disefio por esfuerzo cortante
es el determinante.

Ademds, el cédigo recomienda que el peralte del borde exterior de la consola sea mayor que
la mitad del peralte efectivo en la cara del apoyo para evitar que la cara exterior del braquete
se desprenda por fisuramiento bajo el punto de aplicacién de la carga.

El procedimiento de disefio consta de dos etapas: determinacién del acero requerido por cor-
tante, tensién horizontal y momento flector independientemente y superposicién del refuerzo
determinado para cada solicitacién.

La fuerza cortante es resistida por el mecanismo de corte-friccién y el refuerzo A | se deter-
mina con los criterios presentados en la seccién 6.5. Sin embargo, para el caso particular de
consolas la resistencia nominal al corte estd limitada del siguiente modo:

» Para concretos normales:
V. <£02f b.d (6-45)
V_<56b d (6-46)
» Para concretos elaborados en base a agregados ligeros o arena liviana:
V <(0.2-0.07a/d)f" b d (6-47)
V_ <(56 —-19.6a/d)b d (6-48)

El refuerzo A para resistir M se calcula con los criterios desarrollados en el capitulo de
flexién. Se evalda el pardmetro R y con ayuda de la Tabla 5.2 se determina la cuantia de
acero.

El refuerzo A destinado a resistir la carga N _horizontal, se estima a través de la siguiente
expresion:

N, = 0Af, (6-49)

N .no deberd considerarse menor que 0.2 V a menos que se tomen provisiones que garan-
ticen la ausencia total de esta carga (ACI-11.9.3.4). La fuerza N _ se considerard siempre
como carga viva pues las solicitaciones horizontales son muy dificiles de estimar.

Conocidos los valores de A , Ay A, se procederd a la determinacién de A y A,, refuerzo
requerido cuando se considera el efecto simultdneo del corte, la traccién horizontal y el momento
flector. Los resultados de ensayos efectuados por Alan H. Mattock y otros sugieren que
(A +A)) requerido a través de la cara de apoyo de la consola deberd ser mayor que (A +A))
y mayor que (1.5A+A ). Estas dos condiciones son satisfechas por las siguientes desigualdades,
referidas a A_y A.:
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A 2(A, +A,) (6-50)
A 2(2A,/3+A,) (6-51)
A, 205A, -A) (6-52)

El refuerzo A, constituido por estribos cerrados, serd distribuido dentro de los 2/3 superiores
del peralte efectivo en la cara del apoyo.

Para el refuerzo principal se define una cuantia minima que previene el agrietamiento stbito
bajo la accién de la tensién producida por My N, la cual es igual a (ACI-11.9.5):

AS C
p= b d 2 0.04 f (6-53)
w y

Este refuerzo se debe anclar adecuadamente, tanto en la cara de apoyo como en la cara exterior.
En la cara del apoyo, se toman las mismas provisiones que para cualquier viga sometida a
flexién. En el extremo, se le suele soldar a una varilla de acero transversal de didmetro igual o
mayor. La soldadura debe disefiarse para permitir que el refuerzo alcance su esfuerzo de fluencia.
En la figura 6.26 se muestra el detalle de la soldadura usada, satisfactoriamente, en los ensayos
efectuados por Mattock. El acero principal también puede anclarse dobldndolo horizontalmente
como se muestra en la figura 6.27.

La plancha de apoyo tiene generalmente el ancho de la consola que, por lo general, es el mismo que
el de la columna que la sostiene. Su longitud se determina a través de la siguiente expresién:

\Y%

1= 085t ob. (6-54)

donde: b,: Ancho de la plancha de apoyo

Refuerzo primario, As

1T

d |
t“,-_zb. g - I‘—
1w=0.75dp,
Borra de ancloje

Figura 6.26. Soldadura utilizada para anclar el refuerzo principal en consolas




159

Acero principal anclado
dobldndolo horizontaimente

Figura 6.27 Anclaje horizontal del refuerzo principal en consolas

En este caso, ¢ = 0.65 pues el concreto se disefia para resistir el aplastamiento. No se considera
0.75 como se indicé lineas arriba pues la plancha de apoyo no forma parte del disefio de la
consola propiamente dicha. Si el braquete se disefia para fuerzas horizontales N la plancha de
apoyo debe soldarse al refuerzo A_. En todos los casos, se recomienda que la distancia de la
plancha al borde de la consola sea mayor que 5 cm.

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

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

6.6.2 Otras consolas

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

El c6digo también permite que las consolas con relaciones a/d < 1 'y con N <V también se
pueden disefiar de acuerdo al apéndice A.
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EJEMPLOS

Ejemplo 6.1

Disefiar el refuerzo por corte requerido por la viga que se muestra en la figura 6.28. La viga
estd sometida a una carga permanente de 5140 kg/m (incluye peso propio) y una sobrecarga de
2100 kg/m. El refuerzo longitudinal estd distribuido en dos capas. Considerar que el peralte
efectivo de la seccién es 51 cm. Usar f* =280 kg/em’y fy=4200 kg/cm?.

Wp = 4500
oI 1300 W 1 f
(I TT T I T T 1] o05m 0.60m.
L———S.Sm.——f L.... . {
0.35m:

Figura 6.28. Ejemplo 6.1

La carga ultima a que estd sometida la pieza es:
w =1.2D+1.6L=1.2x5140+1.6x2100=9528 kg/m =~ 9530 kg/m
En la figura 6.29 se muestra el diagrama de fuerzas cortantes tltimas de la viga. En el apoyo:

V =W, xL/2=9530x6.5/2=30972.5 kg.

0.51m.

. 26112kg
A
¢
30973kg c I
| | ~.» |
/ 0Vc/2=5935kg \!E
oVe=11870 i 500 |
2.63

Figura 6.29. Ejemplo 6.1

Las secciones ubicadas entre la cara del apoyo y una seccién a d de ella se disefiardn con la
fuerza:

V (d de la cara)=V (apoyo)-w d=30972.5-9530x0.51=26112.2 kg.
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La resistencia al corte aportada por el concreto es:
V =0.53 Vf’ b d=0.53x16.73x35x51=15827 kg.
oV =0.75V =0.75x15827=11870 kg.

La fuerza cortante dltima igual a 11870 kg. se presenta a 2.00 m. de la cara del apoyo que
corresponde al punto C.

La viga se disefiard en tres tramos.

Tramo ABC: La fuerza cortante dltima de disefio es 26112 kg. El corte que debe ser resistido
por el acero es igual a:

V=V /6-V =26112/0.75-15827=18989 kg.

Se debe verificar que el aporte del acero sea menor que el méximo, el cual se determina a través
de la expresién (6-21):

V=21 \/f’_cbwd=2.1x16.73x35x51=62712 kg.>18989 kg.
Se utilizardn estribos #3 y el drea A serd igual a:
A =2x0.71=1.42cm’,
El espaciamiento de los estribos se determina a través de la expresion (6-13):
S=A f d/v=1.42x4200x51/1 8989=16.0 cm

Este espaciamiento no deberd ser mayor que el espaciamiento maximo indicado en la seccién
6.3.5. Este depende de la magnitud de la resistencia al corte aportada por el acero. En este caso:

V =18989<1.1 VI’ b d=1.1x16.73x35x51=32849 k.

Luego, el espaciamiento maximo serd el menor entre d/2 60 cm., es decir, 51/2=25.5 cm.> 16.0
cm. En el tramo ABC se colocardn estribos #3@16 cm.

Tramo CD: Corresponde al tramo de la viga sometido a fuerza cortante mayor que ¢V /2y
menor que ¢V . En él, se distribuird refuerzo transversal minimo. Considerando estribos #3 el
espaciamiento se determina a través de la expresién (6-14).

s=(Any)/(3.5bW)=(1 42x4200)/(3.5x35)=48.7>s .
Se distribuirdn estribos #3@25 cm.

Tramo DE: La fuerza cortante dltima es menor que ¢ V /2 y por lo tanto no se requiere refuerzo
transversal.

El niimero de estribos en el tramo ABC puede reducirse si se considera que una parte del mismo
estd sometido a fuerzas cortantes que pueden ser resistidas por el refuerzo minimo por corte.
La resistencia al corte de la viga provista por estribos #3 @ 0.25 m. es:
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V =A f d/s=142x4200x51/25=12167 kg.
V =V +V =15827+12167=27994 kg.
V =0V, =0.75x27994=20995 kg.

La seccién sometida a esta fuerza cortante se ubica a 1.05 m. de la cara del apoyo, de modo
que entre ésta y C basta con colocar estribos minimos. En la figura 6.30 se muestra la distri-

bucién final de los estribos en la viga.

|
! ..
0.05% 0.95 1.75 0.50 __I Seccién A-A

" 1043@0.05m.+60#3@0.16m.+80#3@0.25m.

Figura 6.30. Ejemplo 6.1

Ejemplo 6.2

Disefiar el refuerzo por corte requerido por la viga que se muestra en la figura 6.31. La viga
es de seccion rectangular y estd sometida dos cargas concentradas P, y P, cuyo valor se indica
a continuacién:

P =4900(CM) + 3600(CV)
P =7400(CM) + 5200(CV)

R 2

e s

1.0m. 1.5m, e
e 5.&". s m—l T
|3.30m.|

Figura 6.31. Ejemplo 6.2

El refuerzo longitudinal estd distribuido en una capa. Considerar que el peralte efectivo de la
seccién es 44 cm. Usar {’ =210 kg/em®y f =4200 kg/em?.

El peso propio de la viga es:

peso propio=2400x0.30x0.50=360 kg/m.
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La viga estd sometida a la carga repartida debida a su peso propio y a las cargas concentradas
aplicadas. Las cargas dltimas que actian sobre la viga son:

w =1.2x360=432 kg/m.
P =1.2x4900+1.6x3600=11640 kg.
P, =1.2x7400+1.6x5200=17200 kg.

En la figura 6.32 se muestra el diagrama de fuerzas cortantes tltimas de la viga y las fuerzas
cortantes a d de la cara de los apoyos.

15552k g . pao

/’—-—’.__~15120kg
'15362kg l ¢
0.44m. = -~
I
oVc=7608Kg. % .3480kg D 2400kg
| oVc/2=3804kg. E F
T
e ..I aVc/2
1.0m. i 2Vc=7608kg.
i
—-} b=0.44m.
| /15258kg
I

Figura 6.32. Ejemplo 6.2

La resistencia al corte aportada por el concreto es:
V.=0.53 VP'_b_d=0.53x14.5x30x44=10144 kg.
¢V =0.75x10144=7608 kg.
La viga se disefiard en tres tramos.

Tramo ABC: La fuerza cortante dltima de disefio es 17182 kg. El corte que debe ser resistido
por el acero es igual a:

V =V /¢-V =15362/0.75-10144=10339 kg.
Se debe verificar que el aporte del acero sea menor que el madximo:
V=21 \/%’_C'bwd=2.1x14.5x30x44:40194 kg. > 10339 kg.
Se utilizardn estribos #3:

A =2x0.71=1.42 cm?.
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El espaciamiento de los estribos es:
s=A f d/V =1.42x4200x44/10339=25.4 cm.
Se verifica el espaciamiento maximo, En este caso:
V.=10339<1.1 Ebwd=1.1x14.5x30x44=21054 kg.

Luego, el espaciamiento maximo serd el menor entre d/2 y 60 cm., es decir, 44/2=22 cm.<25.4 cm.
La separacién entre estribos calculada debera ser reducida y en el tramo ABC se colocardn
estribos #3@20 cm.

Tramo CD: Corresponde al tramo de la viga sometido a fuerza cortante menor que ¢V /2 y por
lo tanto no requiere refuerzo.

Tramo DEF: La fuerza cortante ultima en este tramo es 15258 kg. la cual es menor que la
correspond; ente al tramo ABC. En éste, el disefio estuvo dominado por el espaciamiento
méximo entre estribos, y con mayor razén lo serd en el tramo DEF. Luego, se proveerén esttribos
#3@20 cm.

El detallado final del refuerzo se muestra en la figura 6.33.

1.00m. 1.60m.

0.05m.
10§300.05m.+50§300.20m. 1824300.05m.+Bo#300.20m.

0.05m.

Figura 6.33. Ejemplo 6.2

Ejemplo 6.3

Disefar la viga que se muestra en la figura 6.34 si su seccién es de 30x110cm. Usar f° =280
kg/em?y £ =4200 ke/cm?,

P,=119tn.

ﬁ 0.40m. -ovdmpanmemsm 0.80m.

Figura 6.34. Ejemplo 6.3

0.30x1.10m.

Sobre la viga actda la carga repartida proveniente de su peso propio y la cmga concentrada
P =119000 kg. La carga repartida amplificada es:
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peso propio=2400x0.3x1.10=792 kg/m.
w =1.2x792=950kg/m.
La viga se disefia en dos etapas: por flexién y por corte.

Diserio por flexion: El momento flector tltimo maximo se presenta en la seccién donde actia
la carga concentrada y es igual a.

M =31885kg-m.

Para determinar el drea de acero, se estima el pardmetro jd a través de las expresiones (6-23)
y (6-24) segin sea el caso. El valor de I/h es igual a 1.1 y por lo tanto se debe utilizar (6-23).

1d=0.2(142h)=0.2x(1.20+2x1.10)=0.68 m.
El 4rea de acero requerida es:
A =M /(¢f jd)=31885x100/(0.9x4200x68)=12.40 cm®.
El refuerzo por flexién debe ser distribuido en una franja de altura igual a:
y=0.25h-0.051=0.25x1.10-0.05x1.20=0.22 m.
y<0.2h=0.2x1.10=0.22 m.

Considerando d=101 cm. el acero minimo estd dado por:

A ,=14.1b d/f ~14.1x30x101/4200=10.2 cm’<12.40 cm’.

A,..=0.38 \/f_’cbwd/fyz0.8x16.73x30x101/4200:9.65 cm*.<12.40 cm?.

El acero requerido por flexién serd provisto con 10#4. Para dar continuidad a la estructura, el
refuerzo positivo se extenderd a todo lo largo de la viga. La distribucién del acero por flexion
se muestra en la figura 6.35.

Diserio por corte: La resistencia al corte de la viga debe ser menor que los limites indicados
en las expresiones (6-29) y (6-30). El uso de ellas depende del valor de la relacién 1/d.
Asumiendo que la luz libre de la viga es 0.90 m. y el peralte efectivo es 1.01 m., la relacién
1 /d es 0.89<2. La resistencia al corte méxima es:

V<21 W b d=2.1x16.73x30x101=106453 kg.
La fuerza cortante de disefio en la seccién critica de la viga a 0.151_de la cara del apoyo es:
V (0.151  del apoyo)=79775 kg.
V =V _/$=106367kg.<106453>106453
Se considera correcto con error de 2%
La resistencia al corte aportada por el concreto es:

V =2.10.53 VF b d=0.53x16.73x30x101=26867 kg.
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|__—Doble malla #5@0.20m.

ar
T -
- Doble malla #4@0.15m.
ved

1.10m.

10#4

. Llj '

+

Figura 6.35. Ejemplo 6.3

La resistencia al corte que debe ser asumida por el acero es:
V=V -V =106367-26867=79500 kg.
La resistencia del acero estd dada por la expresiéon (6-36):
V=((A fs)(1+1 [d)/12+(A /s )(11-1 /d)/12)f d
V =((A /s)(1+0.90/1.01)/12+(A, /s,)(11-10.90/1.01)/12)4200x1.01
V =66850(A /s)+357350(A ,/s,) 0"

Para el disefio se prueban varias combinaciones de refuerzo vertical y horizontal con sus
respectivos espaciamientos. Para empezar se prueba con el refuerzo minimo.

® Refuerzo vertical: El espaciamiento maximo es: s_ =d/5=19.8 cm. Se tomard s=15 cm. El
refuerzo minimo en este caso es A _ =0.0455,=0.045x15=0.675 cm*. Colocando dos capas
de varillas #3, A serd igual a 1.42 cm’.

® Refuerzo horizontal: El espaciamiento miximo es: s =d/3=33 cm. Se tomara s,=25 cm.
El refuerzo minimo en este caso es A =0.075s=0.75x25=] .875 cm’. Se considerard dos

{n

capas de acero #4 y A serd 2.54 cm’.
Evaluando en la expresién (1),
V =66850x1.42/15+357350x2.54/25=42635 kg.

Se disminuir4 el espaciamiento del refuerzo horizontal a 20 cm. y se considerard dos capas de
acero #5 A serd 4.0cm’. El refuerzo vertical estard constituido por varillas #4. De este modo:
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V =66850x2.54/15+357350x4.0/20=82790 kg.

Con esta distribucion, el acero desarrolla la resistencia que se requeria. El refuerzo por corte
estard constituido por varillas #4, verticales, colocadas en dos capas y con un espaciamiento de
15 cm. y varillas # 5 horizontales, colocadas en dos capas y con un espaciamiento de 20 cm.
El detallado del refuerzo se muestra en la figura 6.35.

Ejemplo 6.4

Diseiiar el braquete que se muestra en figura 6.36 sabiendo que su ancho es igual a 35 cm. El
braquete fue vaciado después que la columna que lo soporta y la superficie de contacto entre
los diferentes vaciados estuvo limpia y sin rugosidades. Usar f* =350 kg/cm*y fy:4200 kg/cm?.

¢ VU -55(0.

Nuc=15tn.

1

¢

Figura 6.36. Ejemplo 6.4

Para empezar es necesario estimar el peralte del braquete a partir de la fuerza cortante maxima
que el cdédigo sefiala en las expresiones (6-45) y (6-46). La fuerza cortante en la cara del apoyo
es igual a:

V =V /6=55000/0.75=73333
El peralte efectivo d en la cara del apoyo, debe ser:
d=V /(0.2f’ b _)=73333/(0.2x350x35)=29.9 cm.
d>V /(56b )=73333/(56x35)=37.4 cm.
Se tomar4 un peralte efectivo de 39 cm. y el peralte total del braquete en el apoyo sera:
h=d+6=39+6=45 cm.
Las expresiones presentadas en la seccién 6.6.1 son viélidas si a/d<l, tomando d=39 cm.:

a/d=10/39=0.26<1
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Definidas las dimensiones de la consola, se calcula el refuerzo requerido para resistir las diversas
solicitaciones independientemente.

Flexion: El momento flector idltimo en la cara del apoyo es:
M =55000x0.10+15000x0.6=6400 kg-m.
R =M /(bd*)=6400x1001(35x39%)=12.02
p=0.33%<0.75p,=2.52%
A =0.33/100x35x39=4.51 cm?.
A, =14.1b d/f =14.1x35x34/4200=4.00 cm>.
A, =038 \/f_’cbwd/fyz0.8x18.71x35x34/4200=4.24 cm?.
Luego, el refuerzo por flexién, A serd igual a 4.51 cm?
Carga axial: Se debe verificar que la carga axial de disefio sea mayor que 0.2V .
0.2V =0.2x55000=11000<15000
No es necesario incrementar la carga axial. El refuerzo requerido sera:
A =N, /(6f )=15000/(0.75x4200)=4.76 cm’.

Fuerza cortante: El refuerzo se calculard por corte-friccién. Por las caracteristicas de la super-
ficie de contacto entre consola y columna, el coeficiente de friccién es 0.6 segtn la Tabla 6.1.
El area de acero requerida es:

A =V J(9f p)=55000/(0.75x4200x0.6)=29.10 cm2.

Determinada el drea de refuerzo requerida por cada solicitacién independientemente, se calcula
el area de acero resultante haciendo uso de las expresiones (6-50), (6-51) y (6-52):

AZA+A =4.51+4.76=9.27 cm®.
A2(2A /(3+A )=24.16 cm’. (Condicién que manda)
A 20.5(A-A )=9.7 e

Con el drea de acero requerida, se determina la cuantia de la seccién y se verifica que ésta sea
mayor que la minima.

p=A/(b, d)=24.16/(35x39)=1.77%
P, =0.04f /1, =0.04x350/4200=0.33%<1.77%
El area A, serd provista por 5#8 y el drea A , por 5#5.

Finalmente, se disefia el ancho de la plancha de apoyo para que el concreto debajo de ella no
falle por aplastamiento.
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L>V /(0.85¢f" b )=55000/(0.85x0.65x350x35)=8.13 cm.

Se tomar4 conservadoramente, un ancho de plancha de 9 cm. En la figura 6.37 se muestra el
detallado final de la consola.

Vu
' 0.09m.
. 5#8
-\ Nu
0.45 \ 2#5
l #5@0.05m.
7

¢

Figura 6.37. Ejemplo 6.4






7. Torsion

7.1 INTRODUCCION

Los elementos de concreto armado sometidos sélo a torsién son muy escasos. Esta solici-
tacién generalmente actia en combinacién con flexién y corte y se presenta en vigas
perimetrales, vigas curvas, vigas cargadas excéntricamente, columnas exteriores en edifi-
cios sometidos a cargas laterales, escaleras helicoidales, etc. La torsién se presenta, en la
mayoria de los casos, por compatibilidad de deformaciones en las estructuras continuas.
En estos casos, la torsién no ocasiona el colapso de la estructura pero si puede generar un
agrietamiento excesivo de sus elementos.

El estudio del fenémeno de torsién no tuvo mucha fuerza en la primera mitad del siglo ya que
el método elastico, utilizado entonces, era muy conservador y los elementos de concreto eran
capaces de resistir los esfuerzos de torsién sin mayores problemas. Sin embargo, en la actua-
lidad, el empleo del método de disefio a la rotura ha reducido considerablemente las dimensiones
de las secciones. Esto ha ocasionado que la torsién sea una solicitacién que debe tomarse en
cuenta para limitar, sobretodo, el agrietamiento.

Es imposible analizar de una manera exacta el efecto combinado de flexién, cortante y torsién
debido al comportamiento ineldstico del concreto, al estado de esfuerzos complejo que se pre-
senta y al patrén impredecible de grietas. Se han efectuado ensayos que buscan establecer el
efecto de esta interaccidén y se ha conseguido establecer algunas expresiones que relacionan la
flexion, el corte y la torsién. Sin embargo, éstas son demasiado complejas para darles un uso
practico. Por ello, el c6digo del ACI, en su dltima versién, no toma en cuenta esta interaccion
y el disefio bajo cada solicitacién se efectiia independientemente.

7.2 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS DE CONCRETO
ARMADO SOMETIDOS A TORSION

El concreto armado sometido a torsién trabaja como concreto simple hasta que se produce
el agrietamiento de la seccién. Antes de iniciar el andlisis de un elemento de concreto se
hard una breve sinposis del comportamiento de los materiales homogéneos eldsticos some-
tidos a torsién pura.

En la figura 7.1 se muestra un elemento rectangular con un torsor aplicado en su extremo.
El torque generard la distribucién de esfuerzos cortantes mostrada, siendo los bordes las
regiones mds esforzadas. El corte maximo se presenta en el punto A, centro del lado
mayor, y estd dado por:
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| A |
Tméx

—

(I

Distribucién de
esfuerzos de corte

Figura 7.1. Elemento rectangular sometido a un torsor en su extremo y
distribucién de esfuerzos de corte en una seccién

- 7-1
max ax2y ( - )
el pardmetro (¢ es igual a:
1
="
3+18y/x: (7-2)
donde: x: Lado menor del rectangulo

y: Lado mayor del rectangulo

El valor de ¢y, varia entre 0.208 y 0.333. La relacién (7-1) es deducida de la teoria eldstica de
Resistencia de Materiales.

La expresion (7-1) es védlida para secciones rectangulares pero puede adaptarse a todo tipo de
secciones compuestas por rectdngulos como las secciones tipo L o tipo T. En este caso, el
término x?y es reemplazado por la szy de los rectdngulos constituyentes. En la mayoria de
casos, existen varias posibilidades para la divisién de la seccién compuesta, como se muestra
en la figura 7.2. Para estar del lado de la seguridad, se elige la distribucién que minimice la
szy y que por lo tanto maximice T__ .

Para secciones homogéneas cuyos materiales admiten comportamiento pléstico, la expresién (7-
1) es valida. En este caso, el valor de ¢ es menor que para materiales puramente eldsticos y
varia entre 0.333 y 0.500. En este caso, la ecuacién (7-2) ya no es aplicable.

7.2.1 Elementos de concreto armado sin refuerzo en el alma

En la figura 7.3 se muestra un elemento de concreto simple sometido sélo a torsién. Los
puntos A y B, sobre su superficie, se encuentran bajo un estado de cortante puro. El
mecanismo de falla por torsién es similar al mecanismo de falla por fuerza cortante pues
el concreto es mds resistente al corte que a la tensién. El fendmeno de traccién diagonal se
repite. Haciendo uso del circulo de Mohr se determina que el esfuerzo principal de tensidn
es igual al esfuerzo de corte.
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Figura 7.2. Divisién de la seccién transversal para la estimacién del
esfuerzo cortante maximo.
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Figura 7.3. Elemento de concreto simple sometido a torsién y esfuerzos
que se generan en sus caras
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El agrietamiento de la seccién se inicia cuando el punto mds esforzado alcanza un esfuerzo
cortante igual a la resistencia a la tensién del concreto. El esfuerzo maximo se estima a través
de la expresién (7-1). Puesto que el concreto no tiene comportamiento ni puramente eldstico ni
puramente pléstico, se asume un valor de ¢ igual a 0.333 el cual es el limite entre ambos. De
este modo se obtiene:

T=—7—7" (7-3)

La resistencia del concreto a la tensién es aproximadamente igual a 1.6,/f'_ . Reemplazando en
(7-3) se obtiene:

T, =053/f x%y (7-4)

donde: T : Torsor critico.

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

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

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

7.2.2 Elementos de concreto armado con refuerzo en el alma

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

Teoria de la flexion asimétrica

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

Tth[fsnhy 1 (7'5)

donde: T,: Torsor generado por las fuerzas horizontales en los brazos superior e inferior
del estribo.

A: Area de la varilla de acero del estribo.
f: Esfuerzo en el acero del estribo.
n: Nuimero de estribos cuyos brazos inferiores atraviesan la grieta.

y,: Distancia entre los extremos superior ¢ inferior del estribo a ejes.

El niimero de estribos que atraviesan la grieta, n, €s:

X, cot9,
n =———
" S
donde: x,: Distancia entre los extremos laterales del estribo a ejes.

0,: Angulo que forma la fisura con el borde lateral del elemento.

s:  Espaciamiento entre estribos.

Se define el pardmetro k como: k, = ffscotel

Reemplazando en (7-5), se obtiene:

Similarmente, el torsor generado por los brazos verticales del refuerzo es:
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cot®
Tv =(A[fs)yl S le
donde: 0,: Angulo que forma la fisura con el borde inferior del elemento.
Si se toma un pardmetro k,, similar a k
fS
k, = f—COt 0,

y se reemplaza en la férmula anterior, se obtiene:
YiX
T, =k,Af —
S
El momento torsor total del refuerzo serd la suma de los torques aportados por los brazos
horizontales y verticales del estribo:
Xy,
S
donde a _es la suma de k y k, y es un valor que se obtiene experimentalmente.

T, =0, A f, (7-6)

En la figura 7.5 se presentan los resultados de una serie de experimentos en los que elementos
de concreto armado tanto de seccién hueca como llena, fueron sometidos a torsién pura. La
grafica relaciona el torsor tltimo con el término xlylAlfy/s.

6.9 [
Vigas sobreforzadas u
5.75 .
E o
L 46 | .
b — — — —
0
£
= 3.45 P
3 o Solido
) @ Hueco
5
’:—

2.3
Torque critico de agrietamiento| Ter
Secciones sélidas

—Q\Torque critico de agrietamiento | Ter

1.15 —/ Secciones huecas
-

Teo
1 ] | |
1.15 2.3 3.45 4.6 5.75

Xq1Y1q Atfy/S (Tn-—m)

Figura 7.5. Relacién entre el pardmetro x,y A f /s y la resistencia a la
torsién de secciones sélidas y huecas. (Adaptado a Ref. 24)
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El torsor tltimo es igual a la suma de la resistencia aportada por el concreto, Ty la
resistencia aportada por los estribos, T.. El valor de T  es aproximadamente el 40% del
valor de T_, es decir:

T, =021Jf' x%y

Después de producirse las primeras grietas, la grafica muestra que las secciones sélidas y
huecas se comportan practicamente igual. Esto indica que el nicleo interior de concreto no
contribuye substancialmente a la resistencia a la torsién de la pieza después de producido el
agrietamiento.

En la gréfica también se aprecia algunas vigas sobrereforzadas que son las que fallan por
aplastamiento del concreto entre fisuras antes que todos los estribos entren en fluencia.

El parametro o, es la constante de proporcionalidad entre T y X,¥,A, fy /S y en la gréfica

representa la pendiente de la recta inclinada. De graficas como la presentada en la figura 7.5,
elaboradas con los resultados de numerosos ensayos, se dedujo que:

33y

0.
o, =066+ x—‘ <150
1

En la figura 7.4 se observa que la componente vertical de la compresion en el concreto no
fisurado, P, se equilibra con la fuerza en los estribos. Sin embargo, ellos no equilibran la
componente horizontal, P,, lo que hace necesario el uso de refuerzo longitudinal que tome esta
fuerza. Si las grietas en el concreto se forman a 45° y el elemento estd sometido a torsién pura
se puede asumir que el equilibrio se garantiza si el volumen de refuerzo longitudinal es igual al
volumen de refuerzo transversal. Esta condicién se refleja en la siguiente expresidn:

X, +
A1=2At—'sl

Teoria de la armadura

Al contrario de la teoria de la flexién oblicua, la teorfa de la armadura sostiene que, tanto los
elementos de seccidn sélida como los de seccidn hueca, pueden analizarse como si fueran de
seccion hueca. En pérrafos previos se sefial6 que el aporte del niicleo de concreto a la resistencia
del elemento, después del agrietamiento, no es considerable. Por lo tanto, la suposicién de la
teoria de la armadura es coherente con los ensayos.

La teorfa de la armadura idealiza el elemento sometido a torsién como una armadura tridimensional
similar a la mostrada en la figura 7.6. La estructura estd formada por cuatro varillas
longitudinales, estribos cerrados y diagonales de concreto a compresion.

Por Resistencia de Materiales se sabe que los esfuerzos en las paredes de un elemento de seccién
hueca sometido a torsién pura, son constantes € iguales a:
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Fisuras j

Diagonales de concreto

a compresién Varillas
longitudinales

Figura 7.6. Idealizacién del elemento de concreto armado sometido a
torsién segiin la teoria de la armadura

T

= 2At (7-7)

donde: T: Torsor aplicado

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

t:  Espesor de la pared de la seccién tubular en el punto donde se esta calculando
el esfuerzo.
Flujo de corte‘\

222222727

W

bl Y ol
o

Figura 7.7. Significado del pardmetro A

LRSS

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

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

p: Perimetro de la seccién sélida.

Para las secciones huecas, el valor de ¢ serd el espesor de la pared de la seccién siempre que no
exceda A/p.
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Un elemento de concreto de seccion hueca sometido a torsidén pura se agrietard cuando el
esfuerzo alcance la resistencia del concreto a la tensién, es decir, 1.6,/f'_ . Reemplazando en (7-

7) se obtiene:
T, =321 At

En la figura 7.6, las fuerzas cortantes V| y V, representan la resultante de los esfuerzos cortan-
tes en cada uno de los lados de la seccién hueca. Estas fuerzas se estiman a partir de la
expresion (7-7) y son iguales a:

V. = (1) TX,
= X -
1 t ZAO (7 8)
Ty
vV, =(1tt)y, = —— _
, =y, oA, (7-9)
donde: X Distancia horizontal entre las resultantes verticales del esfuerzo cortante.

y;: Distancia vertical entre las resultantes horizontales del esfuerzo cortante.

En la figura 7.8 se muestran dos cortes de la pared lateral izquierda de la idealizacién del
elemento de concreto armado de la figura 7.6. En el primero, se ha descompuesto la fuerza V,
en dos componentes, D, y N,. Por equilibrio:

YJ_‘ fed / / sz
J_.ga © ,///// e N
\;000 \/

N,/2
A,
Atf, 1
Vo |%

- .

Figura 7.8. Cortes efectuados para el cdlculo de fuerzas en el acero y
el concreto de una pieza sometida a torsién segin la teoria de la armadura

D, =f,y,tcos
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donde: f . Esfuerzo de compresidon en la diagonal de concreto.
cd p g
y,: Distancia vertical entre las varillas longitudinales.

9: Angulo que forman las grietas en el concreto con la cara inferior del elemento.

Pero:
V2

sen®

2

Combinando las dos tltima expresiones con (7-9) se obtiene el esfuerzo de compresién en la
diagonal de concreto:

= L
“ 2A tcosBsen® (7-10)

Por otro lado, la componente N, de la fuerza V, es equilibrada por la fuerza en las varillas
longitudinales. Considerando la armadura completa, es decir las varillas de los cuatro lados, se
deduce:

N=2(N +N,)=2(V cotg +V,cotg )
donde: N: Fuerza total que actia sobre el refuerzo longitudinal.
N,: Componente horizontal de la fuerza de corte V.

N,: Componente horizontal de la fuerza de corte V,.

Combinando la expresion anterior con (7-8) y (7-9), se obtiene la fuerza en las varillas
longitudinales generada por la torsién:

N p,TcotO
=) A, (7-11)
donde: p,.  Perimetro de la seccién de la armadura tridimensional y es igual a 2(x +y ).

La fuerza en los estribos se determina empleando el segundo corte mostrado en la figura 7.8. El
ndmero de estribos que atraviesan el corte es:

y, coto
n, = (7-12)
S
Por equilibrio, se plantea:
v, =A‘fyvn2 (7-13)
donde: fyv: Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal.
Al Area de un brazo del estribo provisto para resistir la torsién.
Combinando (7-9), (7-12) y (7-13) se obtiene la fuerza en los estribos:
Ts
Af =———
Y 2A, cotB (7-14)

Experimentalmente se ha demostrado que el valor del d4ngulo § varia entre 30° y 60°.
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7.3 DISENO DE ELEMENTOS SOMETIDOS A TORSION SEGUN EL
CODIGO DEL ACI

El nuevo criterio para el disefio por torsién propuesto por el c6digo del ACI en su tltima versién
difiere de los anteriores basicamente en dos puntos. El primero es que el disefio por corte y torsion
pierden la vinculacién que antes tenfan y cada uno se desarrolla independientemente uno del otro.
El segundo es que se desprecia cualquier resistencia del concreto a la torsién y la estructura es
disefiada para que el refuerzo, solo, resista los esfuerzos generados por los momentos torsores.

Antes de presentar las expresiones para la determinacién del refuerzo requerido por torsién se
sefialardn algunos criterios generales propuestos por el cédigo para el disefio bajo este tipo de
solicitacién:

1. En los elementos de concreto armado sometidos a momentos torsores pequefios, el efecto
de la torsion podré ser despreciado ya que no afectard mayormente la estructura y no tendrd
efecto en su resistencia a la flexién y al corte (ACI-11.6.1). El momento torsor dltimo por
debajo del cual es posible despreciar el efecto de la torsién es:

T <027 ¢ \/f_[ j (7-15)

Donde: A, Area de la seccion bruta de concreto. En secciones huecas A, no puede
ser reemplazada por Ag.

A

2
cp
P
cp

PCp = Perimetro de la seccién bruta de concreto.

El torsor tltimo planteado como 1imite en la expresién (7-15) corresponde a la cuarta parte del
torsor critico.

El ancho efectivo de losa considerado como parte de las secciones de las vigas que la sostienen,

para el célculo de ALY Pcp, se muestra en la figura 7.9 (ACI-11.6.1, 13.2.4)

hw<4h¢

by +2hy <by+8hs~— |
7, :

f % ///////%//////f/ T"Thf

_4,_
=z
—~N

-5

hw hw

; 7|
4,

NN\

Figura 7.9. Ancho efectivo de la losa que se considera para el cdlculo de los pardametros A
y Pcp en los sistemas de losas vaciadas monoliticamente con las vigas que las sostienen
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Para elementos sometidos ademds a carga axial

A 2 N,
cp
T, <027 ¢ [P j 1+ 106 Ag7=f,c (7-16)

cp

Donde N es positivo para fuerza de compresién y negativo para fuerza de traccion

2. En las estructuras estaticamente indeterminadas la distribucién de las cargas es funcién de
la rigidez de los elementos que la constituyen. Si uno de ellos pierde repentinamente parte
de ella, las cargas se redistribuyen de acuerdo a la nueva configuracion. Esta situacién no
se presenta en estructuras isostdticas pues en ellas las cargas se reparten para mantener el
equilibrio, independientemente de las propiedades de los elementos que las constituyen.

Un elemento de concreto armado sometido a torsidn, al agrietarse, pierde rigidez. Si forma
parte de una estructura estaticamente indeterminada, el cédigo permite reducir el torque,
en la seccidn critica, a (ACI-11.6.2.2):

T, =106 ¢ T [Aw ] (7-17)
Y

P
¢

Para elementos sometidos ademads a carga axial

A,? N
cp u
T, < 1.06 ¢ ', [—Pcp j 1 +706 A_VT. (7-18)

Esta reduccién tiene su fundamento en los expuesto en el parrafo previo. Los esfuerzos en los
elementos adyacentes a la pieza cuya solicitacién ha sido reducida deben compatibilizarse con
el nuevo torsor para mantener en todo momento el equilibrio en la estructura. En la figura 7.
10.b se muestra una estructura en la cual se puede presentar redistribucién de esfuerzos. Si la
estiuctura analizada experimenta giros considerables, es recomendable efectuar un andlisis mas
exacto del modo como los esfuerzos se redistribuyen.

Las estructuras isostdticas deben diseflarse para el momento torsor que se haya obtenido del
equilibrio y no es posible ningtin tipo de reduccién. En la figura 7.10.a se muestra una situacién

de este tipo.

No es posible redistribucion Es posible redistribucién
de esfuerzos de esfuerzos

il
7/ 2

Figura 7.10. Estructuras en las cuales es o no posible efectuar redistribucién de esfuerzos
para el disefio por torsién
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La seccidn critica para el disefio por torsién se ubica a d de la cara de apoyo siempre que
entre esta y el apoyo no se presenten torsores concentrados. Si este es el caso la seccién
crftica se tomara a la cara del apoyo (ACI-11.6.2.4).

El esfuerzo de fluencia del refuerzo requerido para resistir la torsion, f‘ e debe se rmenor
que 4200 kg/cm? para controlar el ancho de las grietas (ACI-11.6.3.4). Las grietas finas
permiten que los momentos torsores elevados sean resistidos con ayuda del mecanismo de
corte-friccién. otro motivo para limitar el esfuerzo de fluencia es que los aceros de alta
resistencia son fragiles cerca de los dobleces agudas como las que se presentan en las
esquinas de los estribos.

El parametro \/f_’c no debera considerarse mayor que 26.5 (ACI-11.1.2).

A menos que se efectiie un anélisis mas exacto, se considerard que el torque transmitido
por una losa se distribuye uniformemente a lo largo del elemento (ACI-11.6.2.3).

Las dimensiones de las secciones transversales de los elementos deberdn cumplir las si-
guientes relaciones (ACI-11.6.3.1):

e Para secciones macizas o sdlidas

kb d) (1T7:J {

e Para secciones huecas

Lb d) [1?13 [

donde: P: Perimetro de la seccién medido al eje del refuerzo, igual a 2(x_ + y,).

+2.12 \/-j (7-19)

+2.12 \/f_j (7-20)
(ACI-Ec(11-19))

A,: Area de la seccién encerrada por los estribos requeridos para resistir la
torsion.

Estas limitaciones tienen por objeto reducir las rajaduras y prevenir la trituracién del
concreto en la superficie del elemento, por la compresién periférica. El primer término
corresponde a la suma de las tensiones producidas por el corte y la torsién, mientras que

el segundo corresponde a la suma del esfuerzo cortante critico por corte y un esfuerzo de
2. 1\/ f’

Si el espesor de la pared varfa alrededor del perimetro de la seccién hueca, la expresién
(7-18) se evalda de modo que el primer término se maximice. Si este espesor es menor que
A /P,, el segundo término del lado izquierdo de la relacién (7-18) se tomara igual a (T/
L7A,t) y la armadura se colocard agina distancia > 0.5 A /P, de la cara interior.

Los elementos sometidos a torsién deberdn proporcionarse para satisfacer:
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T <¢T, (7-21)
(ACI-Ec(11-20))
donde el factor de reduccién, ¢, es igual 0.75 (ACI-11.6.3.5).

7.3.1 Resistencia a la torsion aportada por el acero

El refuerzo requerido para resistir la torsién estd constituido por acero transversal y acero
longitudinal, los cuales funcionan sélo si se usan juntos.

El acero transversal puede estar constituido por estribos cerrados, malla electrosoldada con sus
hilos principales perpendiculares al eje del elemento o por refuerzo en espiral y es adicional al
requerido por corte. Los estribos deben ser cerrados pues las grietas que aparecen en el concreto
rodean todo el contorno de la pieza. En secciones sometidas principalmente a torsién, no es
conveniente usar estribos formados por dos piezas en forma de U ya que el agrietamiento
ocasiona que la cobertura de concreto se desprenda, haciendo inefectivo el empalme del acero.

Una de las fallas que se presentan en los estribos con gancho a 90° es el desgajamiento del
concreto cercano a €l como se muestra en la figura 7.11. Por ello, es mejor utilizarlos sélo
cuando el gancho tiene confinamiento. El empleo de estribos con gancho a 135° es mds conve-
niente. Los estribos miiltiples no se usan para resistir torsién pues sdlo sus brazos exteriores son
efectivos.

Porcion de concretio que
puede desprenderse

Esfuerzo de
/ cgmpresidn
[ diagonal

Ay

Aty

Figura 7.11. Falla que se suele presentar en estribos con ganchos a 90°

El refuerzo transversal requerido para resistir la torsion se determina a partir de la siguiente
expresidén:
2A AL,
T = —s cotd (7-22)
(ACI-Ec(11-21))

donde: A: Area encerrada por el flujo de corte de la seccién; puede asumirse igual a 0.85 A,

8: Angulo que varfa entre 30° y 60°. El c6digo recomienda tomar 45° para concreto
normal.

La relacién (7-20) es deducida de la expresion (7-14).
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En secciones huecas, el refuerzo transversal deberd ubicarse a una distancia, del borde interior
de la seccion, superior a 0.5A /P,

Por su parte, el refuerzo longitudinal se estima a través de la siguiente expresién:

Al / ny
A=—0FP cot> B (7-23)

yl

Agn =Area sombreado.

Figura 7.12. Definicién del pardmetro A
(ACI-Ec(11-22))

donde: f: Esfuerzo de fluencia del refuerzo longitudinal.

La expresion (7-23) puede ser deducida a partir de las expresiones (7-11) y (7-14). En ella, el
término A/s seré igual al calculado a través de (7-22) sin tener en cuenta las provisiones de
refuerzo minimo que se presentan mds adelante.

Se debe colocar por lo menos una barra longitudinal en cada esquina de la seccién para servir de apoyo
a los estribos y brindarles anclaje. Si no se distribuye acero longitudinal en las esquinas, el concreto
se rajard, los estribos se desprenderan y las rajaduras ocasionadas por la torsién serdn mayores.

Toda seccién sujeta a torsién considerable, debe contar con una cantidad minima de refuerzo

transversal igual a:
b s

w

(A+2A) 202 \[f

min

(7-24)

y

(ACI-Ec(11-23))

pero nunca menor que

w

(A+2A) 2 035 (7-25)

y
Para asegurar el desarrollo del torsor tltimo, prevenir la excesiva pérdida de rigidez a la torsién

y controlar el ancho de las grietas, el espaciamiento entre estribos estd limitado a:

s < h
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en la expresion anterior se deberd cumplir:

A, _ 176b,

= (7-26)
S f,,
Las varillas de acero longitudinal deben ser de denominacién mayor a la #3 y su didmetro,
mayor que s/24. El espaciamiento méximo de este refuerzo es 30 cm.

Dado que el fisuramiento del concreto en torsién produce fisuras helicoidales es preciso colocar
estribos més all4 del punto donde tedéricamente se requieren, hasta una distancia adicional igual
ab+d, donde b es el ancho de la porcién de la seccidn transversal que contiene los estribos que
resisten la torsién. El refuerzo longitudinal debe anclarse en sus dos extremos.
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EJEMPLOS

Ejemplo 7.1

Determinar el refuerzo requerido por la viga que se muestra en la figura 7.13 para resistir la
torsién y la fuerza cortante generadas por las cargas aplicadas sobre ella. El elemento estd
sometido a una carga permanente de 2110 kg/m (no incluye peso propio) y una sobrecarga de
1350 kg/m. Ademids, resiste la accién de un torsor repartido a lo largo de ella. El momento torsor
debido a carga permanente es igual a 1400 kg-m/m y el ocasionado por la sobrecarga es 850
kg-m/m. El refuerzo longitudinal estd distribuido en una capa y el peralte efectivo de la seccién
es 54 cm. Usar f* =280 kg/cm? y f =4200 kg/cm’.

WD=2110kg/m T, = 1400kg-m/m - 0.20m. I
WL=1350kg/m T, = 850kg-m/m 0.54m. ‘ 0.60m
Frryr 1y .1 3+ .4 % 3.4 l
6.0m. = e ese
= e

0.10m. 0.40m. 0.10m.

Figura 7.13. Ejemplo 7.1

El peso propio del elemento es:
peso propio=2400x(0.6x0.20+0.40x0.40)=672 kg/m=675 kg/m.
y la carga repartida amplificada que actia sobre él:
W =1.2D+1.6L=1.2x(2110+675)+1.6x(1350)=5502 kg/m.=5505 kg/m
El torsor repartido ultimo es igual a:
T =1.2D+1.6L=1.2x1400+1.6x850=3040 kg-m/m
El momento torsor amplificado de disefio se presenta a d de la cara del apoyo y es igual a:
T =3040x6/2-3040x0.54=7478=7478 kg-m.

Para que el efecto de la torsién sea considerado en el disefio, el torsor debe ser mayor que el
calculado mediante la expresion (7-15). En la figura 7.14 se muestran las dimensiones a con-
siderar para el célculo de los pardmetros A 'y P_.

A_=60x20+40x40=2800 cm’

<p

Pcp=2x60+2x60=240 cm
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=——"0.60m.— 0.10‘m. ~—0.50m.—=
0.20m. % / 0000
e s O
} ///A\p:: l // Aoh
0.40m. 0.30m.

Figura 7.14 Ejemplo 7.1

A 2

cp

T, <0279 F_

T _,=0.27x0.75x16.73x2800%/240=110669kg-cm.=1107 kg-m.<T .
Por lo tanto, la torsién no puede ser despreciada y debe ser considerada en el disefio.

En la figura 7.15 se muestran los diagramas de fuerza cortante y momento torsor de la viga. La
estructura es isostatica por lo que no se efectia ninguna reduccién en el torsor de disefio. La viga
se analizard en tres tramos.

16515
P 13542
A B
C Q
0.54m.
D Vu(kg)
E
1.00m.
?
9120
N 16515
A 9478
B 6080
0.54m.
N254 Tu(kg—m)
E
1.00m.
?
9120

Figura 7.15. Ejemplo 7.1
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Tramo ABC': Las cargas amplificadas de disefio son: Tu=747800 kg-cm. y Vu=13542 kg. La
resistencia al corte del concreto es:

V,=0.53{f bd
V =0.53x16.73x40x54= 19153 kg.
V /6=13542/0.75=18056 < 19153
Por lo tanto, no se requieren estribos para resistir la fuerza cortante.
El refuerzo transversal requerido por torsién se célcula con la expresion (7-20):
A ,=10x50+40x30=1700 cm’.

A =0.85x1700=1445 cm’.
2A f A

T, = —5F—cot @
747800/0.75=2x1445x4200xA /s
A /s=0.082
Si empleamos estribos #4, A =1.29 cm?. y s=1.29/0.082=15.73=15 cm.
Se debe verificar que el espaciamiento elegido no exceda el maximo permitido:
P,=50x2+50x2=200 cm.
s<p,/8=200/8=25 cm.
s<30 cm.

El espaciamiento elegido es conveniente.

A continuacion se verifica, mediante la expresion (7-18), el esfuerzo en el concreto comprimido:
v,V
o+

b,d]

13542, (747800x200) 19153
+ =31.1€0.75x | =22 +2.12x16.73 |=33.3
40x54) | 1.7x1700° 40x54

Como se puede apreciar, el esfuerzo en el concreto estd por debajo del limite.

TuPh i Vc s
5 7 S0l g 2124
" oh w

Para completar el disefio del refuerzo transversal, se debe verificar que su drea sea mayor que la
minima sugerida por el cédigo:

(A+24),,=0.2P b s/, =0.2x16.73x40x15/4200 = 0.478 cm? < 2x1.29 = 2.58 e
(A +2A)23.5 bws/fy=3.5x40x15/4200 =0.5cm?

Adicionalmente al refuerzo transversal, la solicitacién de torsion requiere refuerzo longitudinal,
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el cual es determinado a través de la expresién (7-21):

cot?0

A f
AI = _[Ph A
S fyl

A =1.29/15x200x4200/4200x1 =17.2 cm®.

El refuerzo longitudinal minimo es:

133ra, (A b f
Imfn f] S h fy1
y

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

Imin

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

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

Siguiendo el mismo procedimiento que en el tramo ABC, se obtiene:
A /s=608000/(0.75x2x1445x4200)=0.067.
Al igual que en el tramo ABC, se colocardn estribos #4. El espaciamiento sera:

$=1.29/0.067=19cm. < s _ x=25 cm.

4

Se verifican los esfuerzos en el concreto:

2 2
\I 11010], (608000x200_ 55 3¢ 333
40x54) | 1.7x17002

y se chequea el refuerzo minimo por torsién y corte.
(A+2A) =02 Ebws/fy =0.2x 16.73x40x19/4200 = 0.61cm? <2x1.29 = 2.58 cm?.
(A,+2A)23.5b s/f =3.5x40x19/4200=0.63 cm’
El refuerzo longitudinal estd dado por:
A =1.29/19x200x4200/4200x1 =13.58 cm?.
A, ,=1.33x16.73x2800/4200-1.29/19x200x1=1.25 cm’<13.58 cm’.

Este refuerzo seré provisto por 7 varillas #5.

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

x=3-3x125400/912000=2.59 m.
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El cédigo sugiere que el refuerzo por torsién se disponga (b,+d) una longitud adicional mds all4
de donde tedricamente se requiere:

b+d=32+54=86 cm.

Si consideramos que se requiere refuerzo por torsién hasta la seccién ubicada a x del apoyo y
que es necesario disponerlo hasta 86 cm. mds alld de este punto, llegamos a la conclusién que
la viga requiere ser armada, por torsion, en toda su longitud. En la figura 7.16 se muestra el
detallado final del refuerzo.

/-5’#5 r"“ /-2#5 ‘[_3#5

o =t
ol - N S5 W DE U N [ v P
N l-.. IBRERNT REES 4.

k N
| Loa N 445
0.05m. 1.20m. 1.95m.

10#4@0.05m.+80#4 @0.15m.+Restol#4@0.19m.

— e bl dns en ®©

5#5
2#5

3#5

445 ——|

Figura 7.16. Ejemplo 7.1

Ejemplo 7.2

Determinar el refuerzo requerido por la viga A1-B1 que se muestra en la figura 7.17 para resistir
la torsién y el corte. La viga es solidaria con una losa (h=15 cm.) que resiste una sobrecarga
de 350 kg/m?. El refuerzo longitudinal esta distribuido en una capa y el peralte efectivo de la
seccién es 84 cm. Usar f” =280 kg/cm®y f =4200 kg/em?,

Las cargas aplicadas sobre la losa se transmiten a las vigas 1-2 y 3-4, las cuales a su vez se
apoyan en las vigas A1-B1 y A2-B2. La cargas que actian sobre 1-2 y 3-4 son:

peso propio=2400x0.40x0.90=864 kg/m
peso de la losa=2400x0.15x3.20=1152 kg/m

peso del piso terminado=100x3.60=360 kg/m
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A A2
{
3.60m. -
L ' 1
3 4 e0 0.15m.= 15 gam,
3.60m. 0.90m.
AS
] 2
3.60m.
- u 0.40m.

B1 L—————-—1 5.0m.-————l B2

Figura7.17. Ejemplo 7.2

sobrecarga sobre la losa=350x3.60=1260 kg/m
La carga repartida amplificada sobre las vigas 1-2 'y 3-4 es:
w =1.2D+1.6L=1.2x(864+1152+360)+1.6x(1260)=4867 kg/m~4870 kg/m.

Estas vigas transmitirdn un momento torsor concentrado a la viga A1-B1, el cual puede ser
calculado por cualquier método de andlisis estructural. Sin embargo, el sistema analizado es
hiperestético y por lo tanto, es posible tomar en cuenta el criterio de redistribucién de esfuerzos
propuesto por el c6digo y de este modo reducir el momento de disefio. Si el torsor obtenido del
andlisis es mayor que éste, el c6digo indica que el disefio se debe efectuar con el momento
torsor reducido evaluado mediante la expresién (7-16). Si se da el caso contrario, utilizar el
momento torsor reducido estd del lado de la seguridad. Es importante no perder de vista que
el momento torsor obtenido mediante un andlisis estructural riguroso no implica, necesariamente,
un valor “més exacto” o “mejor” que el estimado mediante la expresién (7-16) ya que se
obtiene en base a parametros aproximados, como larigidez a la torsién de la viga A1 -B1. Por
lo anterior, el disefio se efectuard utilizando el valor maximo propuesto por el c6digo, el cual
es mds practico evaluar y en cualquier caso estd del lado seguro.

Para determinar el torsor reducido es necesario evaluar los pardmetros A,y P En este
caso, se despreciaré el aporte de la losa solidaria con la viga.

A, =40x90=3600cm’.
Pcp=40x2+90x2=260 cm.
El torsor reducido serd igual a:

A 2
T, = 1.060 T, | —2_
P

cp

T =1.06x0.75x 16.73x3600%260 = 662971~ 662970 kg-m
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La reduccién del momento torsor en 1-2 y 3-4, debe ser seguida por un ajuste de las fuerzas que
transmiten a las vigas A1-B1 a fin de garantizar el equilibrio. En este caso, la reduccién de
momento torsor se ha efectuado en ambos extremos de 1-2 y 3-4 por lo que, por simetria, las
fuerzas cortantes en los apoyos serdn iguales a:

V =w xL/2=4870x15/2=36525 kg.

Ademés de las fuerzas y torsores concentrados provenientes de 1-2 y 3-4, la viga A1-B1 resiste
carga generada por su peso propio:

peso propio=2400x0.40x0.90=864 kg/m
La carga repartida amplificada es:
w =1.2D=1.2x864= 1037 kg/m

Del andlisis de la viga se obtienen los diagramas de momento flector, fuerza cortante y momen-
to torsor que se presentan en la figura 7.18. Como se aprecia, el momento torsor es constante
en algunos tramos de la viga. La viga se analizara en dos tramos.

6630

T,(kg-m)

6630

b3, 60 M .~bw—3.60M —~wha=3.60M o

42125 '\ﬁgg
1867
V (k
1867 L\l J(kg)
38392 42125

Figura 7.18. Ejemplo 7.2

Tramo ABC: Las cargas amplificadas de disefio serén:
T =662970 kg-cm.
Vu(a ddela car;)=42125-0.84x1037=41254 kg.
La resistencia al corte del concreto es:
V. =053{f bd
V =0.53x16.73x40x84=29793 kg
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La fuerza cortante que debe ser resistida por los estribos es:
V =41254/0.75-29793=25212 kg.
El aporte del acero debe ser menor que:
v, =2.1{Fb.d
V., =2.1x16.73x40x84=118047 kg>V .
El refuerzo transversal requerido por corte sera:
| A /s=25212/4200/84=0.071
Para determinar el refuerzo requerido por torsién, es necesario evaluar los pardmetros A | y A :

A =80x30=2400 cm?.
A0=O. 85x2400=2040 cm?.

El refuerzo transversal necesario para resistir la torsién es:
A /s=662970/0.75/(2x2040x4200)=0.052
Combinando el refuerzo transversal requerido por corte y torsion:
A/s+A /(25)=0.052+0.071/2=0.088
Si se emplea estribos #4:
s=1.27/0.088=14.4 cm.
Este espaciamiento no debe exceder el maximo permitido:
P,=80x2+30x2=220cm.
s<P /8=220/8=27.5cm.
§<d/2=84/2=42 cm.
s<30 cm.

Por lo tanto, el espaciamiento elegido es conveniente. El esfuerzo en el concreto comprimido
debe estar por debajo del limite propuesto por el cédigo:

J

2 2
41254 (662970x220)_ 14 3¢ 0 75¢ (2793 4 5 12x16.7 L3322
a0x54) | 1.7x2400° 40x84

2 2

VU
b,d

Tu Ph
+
17 A,?

\Y%
<ol—— +2.12V
¢[bwd ’ CJ

J

El esfuerzo en el concreto esta por debajo del limite.
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Para completar el disefio del refuerzo transversal, se verifica el 4rea minima de refuerzo trans-
versal:

(A +2A),,,=0.2[ " b, s/f =0.2x16.73x40x14/4200=0.45 cm’<2x1.27=2.54 crn’.
(A +2A)23.5b s/f =3.5x40x15/4200=0.50 crn?.

El refuerzo longitudinal requerido es:
A =1 .27/14x220x4200/4200x1=19.96 cm®.
y debe ser mayor que:
A, =1.33x16.73x3600/14200-1.27/14x220x1 =-0.88 cm’< 19.96 cm?.

En la expresion anterior, el término A /s=1.27/14=0.091 no puede ser menor que 1.76bw/fy=
1.76x40/4200=0.017 (OK) . El refuerzo longitudinal estara constituido por 10 varillas #5.

Tramo CD: En este tramo, las fuerzas de disefio son: V =1867 kg y T =0. La fuerza cortante
amplificada es menor que ¢V /2 y en consecuencia, no se requiere refuerzo transversal en este
tramo.

Tanto el refuerzo transversal como el longitudinal se extenderan mads alld de donde teGricamente
se requieren, punto C, una longitud igual a:

bl+d=32+84=1 16 cm.

La distribucién final del refuerzo se muestra en la figura 7.19.

]
ﬂ Y 13 3

ol = o - -+ - e oy }

H - - 245

-1 1 1 - bt J bd ot l 2#5
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]
L A i
0.05m. 4.90 Seccién A-A

10§400.05m.4+360§400.14 m.

Figura7.19. Ejemplo 7.2






8. Control de las
condiciones de
servicio

Cuando el disefio de concreto armado se efectuaba a través del método eldstico, los factores
de seguridad eran elevados, de modo que el esfuerzo de trabajo del acero era bajo y por lo
tanto también lo era su deformacién. Lo mismo sucedia con el concreto, por lo que el efecto del
creep no era considerable. Bajo estas circunstancias el control de deflexiones y rajaduras no era
de mayor interés. Las dimensiones y caracteristicas de los elementos, disefiadas por considera-
ciones de resistencia, eran suficientes para garantizar el adecuado comportamiento de la estruc-
tura.

En la actualidad, el método mas empleado por los proyectistas para el disefio en concreto
armado, es el método de disefio a la rotura. Este procedimiento considera el comportamiento
ineldstico tanto del concreto como del acero lo que permite reducir los coeficientes de seguridad
y las secciones de los elementos. Asi mismo, el uso, cada vez mas comiin, de concretos de alta
resistencia y aceros de esfuerzos de fluencia elevados, reduce atin mas dichas secciones. La
disminucién de las dimensiones de los elementos ocasiona la pérdida de rigidez de las estructu-
ras, generando deflexiones que pueden resultar excesivas y que a su vez acentdan el agrieta-
miento de la estructura.

Por lo anteriormente expuesto, es necesario complementar el disefio de una pieza de concreto
armado con un adecuado control de deflexiones y de rajaduras, para garantizar que dichos
elementos cumplan la funcién para la cual fueron concebidos.

8.1 CONTROL DE DEFLEXIONES

El control de deflexiones es una etapa muy importante en el disefio de estructuras no sélo en el
caso del concreto armado. Un exceso de deformaciones puede ocasionar la falla de alguna
méquina que ve afectado su funcionamiento por ellas o el deterioro y a veces inutilizacién de
elementos no estructurales como puertas, ventanas, cielo rasos, tabiquerfa, etc. Cuando la es-
tructura es nueva, estos elementos pueden funcionar bien, sin embargo después de un tiempo
pueden deteriorarse o dejar de funcionar, debido a la deformacién con el tiempo que presentan
las estructuras de concreto armado. Este es el caso de puertas corredizas que no pueden desli-
zarse o ventanas que se flexionan en el plano vertical. En general, un exceso de deflexiones
estropea la apariencia de la estructura y en muchos casos, alarma a los usuarios sin motivo, ya
que una deformacién excesiva no necesariamente es sintoma de falla inminente.

En losas, las deflexiones pueden ocasionar la formacién de estanques o pequefias lagunas de
agua proveniente de las lluvias o de algin imperfecto en las instalaciones sanitarias. Esta
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sobrecarga incrementa las deformaciones en el elemento las que a su vez acentiian el estanca-
miento si no se cuenta con un adecuado sistema de drenaje. Esta reaccién en cadena puede llevar
al colapso de la estructura.

La magnitud de las deformaciones es afectada por la calidad del concreto pero basicamente por
el cuidado que se tenga en obra. El curado insuficiente o compactacién inadecuada incrementan
las flechas de los elementos, del mismo modo, que el desencofrado de vigas antes del tiempo
especificado y el almacenamiento de material de construccién sobre losas que atdn no han
alcanzado una resistencia minima.

A pesar de los factores que tienden a aumentar la deformacién de los elementos, si las recomen-
daciones propuestas por el ACI son tomadas en consideracién, no debera esperarse mayores
inconvenientes ocasionados por el exceso de deflexiones.

8.1.1 Método del ACI para el control de deflexiones

El cédigo del ACI propone dos métodos para el control de deflexiones a nivel de cargas de
servicio. El primero de ellos es aplicable a elementos sometidos a flexién que no estdn ligados
a piezas no estructurales que puedan ser afectadas por deflexiones excesivas. Este método
consiste en dar un espesor o peralte minimo a losas y vigas, que garantice que las deformaciones
se mantengan dentro de un rango aceptable. En Tabla 8.1 se muestran los peraltes minimos
requeridos, en funcién de la longitud de disefio, los cuales dependen de la naturaleza del elemen-
to y de sus condiciones de apoyo (ACI-9.5.2.1).

Peralte minimo, h

Simplemente Un extremo Ambos Voladizo
Elemento apoyada continuo extremos
continuos

Elementos que no soportan ni estidn en contacto con tabiqueria u otros
miembros que pueden ser daiados por deflexiones excesivas

Losas macizas
armadas en un 1/20 1724 1728 1/10
sentido

Vigas o losas
nervadas armadas 1/16 1/18.5 1/21 1/8
en una direccién

Tabla 8.1 Peraltes minimos en losas y vigas sugeridos por el cédigo del ACI para el
control de deflexiones (ACI-Tabla 9.5.a.).

Los valores de la tabla anterior han sido propuestos para concretos de peso normal de 2300 a
2400 kg/m® y acero con esfuerzo de fluencia de 4200 kg/cm?. Para concretos ligeros, con pesos



199

entre 1450 y 1950 kg/m’, los minimos presentados se multiplicarén por (1.65-0.0003w ) pero
este factor no serd menor que 1.09, donde w_ es el peso del concreto en kg/m?. Para los concre-
tos con pesos entre 1950 y 2300 kg/m’ no se define factor de correccion pues éste se aproxima
a la unidad y por lo tanto se desprecia. Ademds, si el acero tiene un esfuerzo de fluencia
diferente que 4200 kg/cm?, los peraltes minimos se multiplicardn por (0.4+£ /7000).

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

Tipo de elemento Deflexién considerada Limitacién
1. Techos llanos que no soportan ni estan Deflexién instantanea debida
ligados a elementos no estructurales que a la aplicacién de la carga 1/180
puedan ser dafiados por deflexiones viva,

excesivas.

2. Pisos que no soportan ni estdn ligados a | Deflexi6n instantdnea debida
elementos no estructurales que puedan a la aplicacién de la carga 1/360
ser dafados por deflexiones excesivas. viva.

3. Techos o pisos que soportan o estdn liga-

dos a elementos no estructurales que 1/480
puedan ser dafiados por deflexiones Parte de la flecha total que
excesivas. ocurre después de la
colocacion de los elementos
4. Techos o pisos que soportan o estdn liga- no estructurales.
dos a elementos no estructurales que no 17240

se dafian con deflexiones excesivas.

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

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

8.1.2 Calculo de deflexiones

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

Las deflexiones instantdneas son deformaciones eldsticas y por lo tanto las expresiones de
Resistencia de Materiales para materiales elasticos pueden ser utilizadas. En la figura 8.1 se
muestran algunas férmulas para evaluar las deflexiones en elementos prismaticos con diferentes
condiciones de apoyo sometidos a diversos estados de carga. El valor del médulo de elasticidad
del concreto se estima a través de las expresiones (2-6) 6 (2-7).

I o
i i

S 3B4E]
L/2— A
P
T~ /"Q\ =—PL‘3
Dt St 48E]
L/2— A
A S
7 w § 4
7 N = WL
=t t 1t i1 \ 4=384m
L/2 A
2 w
2 * { * } ! * | At
L
P
4
/]
/] 3
7 a=EL
7

M = = A=M—.2_
G e

Figura 8.1. Algunas férmulas para el cdlculo de deflexiones en vigas de material eldstico

El concreto es un material que se agrieta al ser sometido a un momento superior al momento
critico que es, como ya se defini6, el que ocasiona esfuerzos de traccién en la seccién que
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exceden el médulo de ruptura del material. El momento flector que actia sobre una seccién
influye en su fisuramiento y éste, a su vez, en su momento de inercia. Por lo tanto, la inercia
de una seecion estd directamente relacionada con el momento flector al que estd sometida.
Branson propuso una ecuacién empirica basada en el andlisis estadistico de gran niimero de
ensayos para la determinacién del momento de inercia efectivo de una seccién. Este pardmetro
toma en consideracién el agrietamiento que el elemento presenta. El c6digo deriva a partir de

ella la siguiente expresion:
M 3 M 3
Ie:[Ma}IE+ 1—[Maj I, (8-1)

(ACI-Ec(9-8))

donde: M : Momento flector critico.

M : Momento flector maximo al que estd sometido la seccién, bajo la condicién
para la cual se estd evaluando la flecha.

I: Momento de inercia de la seccién bruta de concreto, sin agrietar, respecto al
centro de gravedad, despreciando la presencia del refuerzo.

I : Momento de inercia de la seccién rajada, respecto al eje neutro.

cr

El momento de inercia critico, I_, es el momento de inercia de la seccién agrietada considerando
la presencia de refuerzo. Para determinarlo se emplea el concepto de seccién transformada, el
cual es empleado para andlisis eldsticos y que es aplicable en este caso en el cual el concreto
es analizado bajo condiciones de servicio (ver figura 8.2).

(n—-1)Ay

| ZA
|
|

As nA,; |
&

Figura 8.2. Seccién transformada para el cdlculo del momento de inercia critico.

LY

[

El momento flector critico se determina haciendo uso de la relacién siguiente, que también es
propuesta por el cédigo:

M = —°¢ (8-2)
(ACI-Ec(9-9))
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donde: f: Tensi6n de ruptura del concreto determinada a través de la expresion (2-4).
Para concretos con agregados ligeros, el valor de f_se determinara sustituyen-
do \/E por f_/1.77 siempre que éste no exceda /f'_ . Sino se conoce el valor
de f , la tensi6n de ruptura determinada a través de (2-4) serd multiplicada por
0.75 si se trata de concreto con agregado ligero, grueso y fino, y por 0.85 si
se trata de concreto con agregado ligero fino.

y;: Distancia del eje centroidal de la seccion bruta de concreto, despreciando la
presencia del refuerzo, a la fibra extrema en traccion.

De las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones se deduce:

c=( 2np+(np)2 —np)d (8-3)
donde: n: Relacién modular igual a E/E .

c: Distancia del eje neutro a la fibra extrema en compresion bajo consideraciones
eldsticas.

El momento de la seccidn fisurada sera:

3
1 =b%+nAs(d—c)2+(n—l)A’s(c—d')2 (8-4)

cr
En la figura 8.3, se muestra la variacién del momento de inercia efectivo de una seccién en
funcién del momento al cual se encuentra sometida, segtin la expresién (8-1). Como se aprecia,
dicha relacién define la variacién del momento de inercia de una seccidn sin agrietar a una
seccion agrietada.

Mo/Mcr

Figura 8.3. Variacién del momento de inercia efectivo de una seccién en
funcién del momento flector al que estd sometida

A lo largo de un elemento continuo o simplemente apoyado, el momento flector va variando
comb se aprecia en la figura 8.4 y por lo tanto, también su momento de inercia efectivo.
Por ello, las relaciones presentadas inicialmente para la determinacién de las flechas maxi-
mas no pueden ser utilizadas directamente pues los elementos de concreto son de inercias
variables.
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Figura 8.4. Variacién del momento flector en elementos continuos

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

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

« Para miembros continuos en ambos extremos:

I, =0701, +0.15(I, +1_,) (8-5)
« Para miembros continuos en un extremo:
I, =085, +015I_, (8-6)
donde: I_: Momento de inercia efectivo al centro de la luz.

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

el?

Im: Momento de inercia efectivo en el extremo continuo.

El momento flector, M, empleado para la determinacién del momento efectivo es el que corres-
ponde a la envolvente de esfuerzos, es decir, al mayor momento proveniente de las combinacio-
nes de cargas actuantes utilizadas. Si se hace uso de los momentos determinados a través del
método de los coeficientes del ACI, presentado en el siguiente capitulo, las deflexiones tienden
a ser sobrestimadas. Si utilizando este procedimiento no se satisfacen las flechas maximas
permitidas es necesario efectuar un andlisis mas exhaustivo.
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Deflexion a largo plazo

Las deflexiones a largo plazo se ven influenciadas por la temperatura, humedad, condiciones
de curado, edad del concreto al aplicarle la carga, cantidad de refuerzo a compresién, magnitud
de la carga permanente, etc. De estos factores mencionados, uno de los mds importantes es la
presencia de refuerzo en compresion.

La aplicaciéon de cargas durante un periodo més o menos prolongado origina, por efecto del
creep deflexiones considerables. Si la seccién cuenta con acero en compresién, por compatibi-
lidad de deformaciones, éste se deforma cada vez mds absorbiendo mayores esfuerzos y descar-
gando el concreto comprimido. Al disminuir el esfuerzo en el concreto, el creep disminuye y
por lo tanto la magnitud de las deflexiones.

Las deflexiones a largo plazo se incrementan rapidamente en los primeros dias de aplicacién
y conforme transcurre el tiempo, tienden a incrementarse a un ritmo cada vez menor. Estas
deformaciones son ocasionadas por la carga muerta que resiste la estructura y por aquella parte
de la carga viva sostenida durante un periodo suficiente como para permitir el desarrollo de
deflexiones considerables.

Las flechas a largo plazo se determinan multiplicando la deflexién instantdnea producida por
la carga considerada por un factor A igual a:

A= —é 8-7)
1+50p°
(ACI-Ec(9- 11))
donde: & Factor dependiente del tiempo que actda la carga considerada. Es igual a:

Para 5 aflos 0 MAS  .oooviriiiiicceece e 2.0
Para 12 MESES ..oueerierieiiciieiietinte ettt e 1.4
Para 6 MESES ....ooviiiiiviiiceeiieertenr et s 1.2
Para 3 MEeSES .ooviieiiiieiiiie e 1.0

Cuantia de acero en compresién al centro de la luz para elementos continuos
y simplemente apoyados y en el apoyo para volados.

Para valores intermedios de &, se emplea la grafica presentada en la figura 8.5.

El pardmetro A depende del tiempo, a través del término &, y de la geometria de la seccibn, a
través del término p’.

El método presentado para estimacién de deflexiones es aproximado y por lo tanto si éstas
constituyen un problema en el disefio, es conveniente efectuar calculos més refinados. Si con
procedimientos mas elaborados, ain persisten las deformaciones excesivas, se debe considerar
algin procedimiento para evitarlas. Entre ellos se tiene: incrementar del peralte de la seccién,
incrementar la cuantia de acero en compresion o proveer al elemento de una contraflecha. Este
dltimo recurso consiste en darle una ligera curvatura al elemento de modo que al ser aplicadas
las cargas, la deflexién total no sea excesiva (ver figura 8.6).
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Figura 8.5. Valor de & para el cdlculo de las deflexiones a largo plazo
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Figura 8.6. Contraflecha en vigas

8.2 CONTROL DE RAJADURAS

Las rajaduras se presentan en el concreto cuando se excede su resistencia a la tensién. Su
presencia es inevitable y por lo tanto, el proyectista s6lo busca limitar su ancho. Un agrieta-
miento excesivo puede ocasionar la pérdida de liquidos en reservorios o perjudicar la apariencia
externa de las superficies que requieren un acabado completamente liso. As{ mismo, la presen-
cia de fisuras afecta el recubrimiento de la armadura y por lo tanto su funcién de proteccién al
refuerzo. Las investigaciones han demostrado que las grietas estrechas en concretos de buena
calidad y bien compactados no reducen considerablemente la eficiencia de dicha proteccién. Por
el contrario, las grietas anchas pueden afectarla notablemente. Por ello, el proyectista procura
que el fisuramiento se manifieste a través de una buena cantidad de rajaduras estrechas antes
que a través de unas pocas de grosor considerable.

La corrosién de la armadura siempre se ha asociado a la presencia de fisuramiento. Sin embar-
go, se ha demostrado experimentalmente que el ancho de las grietas no influye directamente en
esta reaccién sino en el periodo de tiempo requerido para que ella tenga lugar. Otros factores
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que participan de modo similar en este fenémeno son: las caracteristicas del medio ambiente,
el recubrimiento de las varillas, la permeabilidad del concreto, etc.

Las grietas se generan por los esfuerzos que ocasionan las solicitaciones de corte, flexi6n, carga
axial, torsién, asf como la contraccién de fragua, creep, corrosién del acero, etc. Las rajaduras
generadas por contraccién de fragua son muy importantes porque generan un patrén inicial de
fisuramiento que después es agudizado bajo la aplicacién de otras solicitaciones. El agrieta-
miento inicial debilita algunas secciones las cuales se vuelven mds vulnerables a la accién de
otros efectos. Por su parte, las fisuras generadas por corrosién del acero se deben a que este
material incrementa su volumen al oxidarse. Durante este proceso, alrededor del refuerzo se
generan tensiones radiales que superan la resistencia a la traccién del concreto y lo agrietan.

8.2.1 Ancho de las fisuras

El ancho de las grietas es limitado de acuerdo al tipo de exposicién que tendrd el elemento
disefiado. Si no estd expuesto a la intemperie el ancho de fisura debera estar por debajo de 0.04
cm. y si lo estd, el ancho de fisura deberd ser menor que 0.03 cm.

Experimentalmente, se ha demostrado que el ancho de las fisuras en elementos de concreto
armado es funcién de la distribucién del refuerzo. Las varillas de didmetros pequefios y poco
espaciamiento se comportan més eficientemente que las varillas mas gruesas y mds alejadas
entre si. También se ha demostrado que el ancho de las grietas es funcién del esfuerzo en el
acero y de la distancia del borde de concreto en tensién a la primera fila de refuerzo.

Para controlar el ancho de las fisuras el ACI-318-02 limita la distancia méixima entre fierros:

(8-8)
96600
s < — 2.5 Ce. (ACI-10-4)

S
donde: Cc: el recubrimiento de los fierros

s:  distancia entre fierros

Férmula empirica basada en experiencias y que vale para estructuras interiores y exteriores.
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Figura 8.7. Espaciamiento del refuerzo
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Ademads indica que:
2520

fs
Esta reglamentacion es adicional a lo que manda el ACI para losas en un sentido s <3 h y para
losas en dos sentidos s < 2 h.

s <30

cm. (8-9)

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

M
fo———————— (8-10)
A, (d—c / 3)

donde M es el momento bajo cargas de servicio, es decir, sin amplificar y ¢ se estima a través
de la expresion (8-3). Alternativamente, se puede asumir que acero trabaja al 60% de su esfuerzo
de fluencia, es decir, f = 0.6fy.

Estas férmulas estdn basadas en rajaduras méaximas de w < 0.041 cm. para estructuras interiores.

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

w
s < 96636 -25Cc|—— (8-11)
<30 [22] 2 812
= fy ) 0041 (8-12)
® Para estructura €XtEriOrES .......cceiierereeiierieeiieieeeereresreesreereeeessessrnsenes w £ 0.033 cm.
s Para estructura sometidas a ataques qUIMICOS .......ccoevvevrvereverveerveenne, w < 0.018 cm.

w» Para estructura sometidas a agua de mar o salpicaduras de agua
& MAT ..o w < 0.015 cm.

s Para estructuras retenedoras de liquidos en condiciones
NOTINALES ittt ettt et s be e sreenae e w £ 0.025 cm.

» Para estructuras retenedoras de liquidos en condiciones
SEVETAS 1.vvviiitreei ittt sttt seb e sttt eesbbe e s ar e e eeebeeanae w < 0.020 cm.

» Para estructuras con presion de agua .......ocevceeieeveenienieniencesie e w < 0.010 cm,

8.2.2 Vigas de gran peralte

Si el peralte efectivo de una viga, d, es mayor o igual que 90 cm. el elemento debera ser provisto
de refuerzo adicional en sus caras para evitar el fisuramiento que se pudiera producir en ellas
al estar desprovistas de acero. El cédigo sugiere que este refuerzo se reparta en la mitad inferior
del elemento (ver figura 8.8), en ambas caras de la viga y su espaciamiento S entre barras
longitudinales adicionales seré:
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S, <d/6
S, <30 cm.

1000 A
< 7
* d-75

donde Ab = 4rea de una barra de Ask.

No se requiere que el refuerzo total en ambas caras de la viga, 2A , sea mayor que la mitad
del refuerzo longitudinal del elemento.

an -
Y 4 Ak
— o O \
. ‘ Ask
n S, /
o
e Q‘ AS

Figura 8.8. Refuerzo para controlar fisuras en vigas peraltadas
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EJEMPLOS

Ejemplo 8.1

Calcular la deflexién inmediata y a largo piizo que experimentard la viga mostrada en la figura
8.9 en el centro de la luz. La viga forma parte de un sistema continuo y por ello estd sometida
a momentos negativos en sus extremos. Las dimensiones de la seccién se indican en la misma
figura. Las cargas que actian sobre el elemento se presentan a continuacién:

Carga Carga Sobrecarga D+L 1.2D+1.6L
permanente
w 6250 kg/m. | 5350 kg/m. | 11600 kg/m | 16060 kg/m
M, 24750 kg-m. | 21185 kg-m. | 45935 kg-m | 63596 kg-m
M, 29900 kg-m. | 25595 kg-m. | 55495 kg-m | 76832 kg-m
Usar {* =280 kg/cm’y fy=4200 kg/cm?.
1.50m.
o] J
A 0.15
md 1 OOm
( N IB )
A_
My ! 8.0m. —. M ] I’-O 35m.

Seccion A-A
Figura 8.9. Ejemplo 8.1
Antes de proceder al célculo de las deflexiones en el centro de la luz, se determinari el refuerzo
que requiere por flexién. Los momentos obtenidos del anilisis y los cdlculos efectuados se

presentan en la siguiente tabla. El peralte efectivo de la seccién se ha estimado en d=100-6=94
cm.

Seccion Apoyo A Centro de la viga (posible Apoyo B
seccién T)
M, 63596 kg-m 58351 kg-m 76832 kg-m
b 35 cm. 150 cm. (En principio) 35 cm.
a (estimado) = 2.1 cm.<15cm.
(No se trata de seccién T)
R, 63596x100/(35x94%)= | 58351x100/(150x90%)= 76832x100(35x94%)=
20.56 4.40 24.84
p 0.57%<75 p, = 2.14%| 0.12%<75 p, = 2.14% 0.70%<75 Bb = 2.14%
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A, 1875 cm®>A__ =11.0 cm?|16.92 cm’>A_ =11.0 cm?® |23.03 cm®>A | =11.0 cm?

varillas 44#5 y 4#6 6#6 6#5 y 4#6

elegidas

A(provista) | 4x2+4x2.85=19.4cm? 6x2.85=17.1cm? 6x2+4x2.85=23.4 cm?

a (real) 19.4x4200/(0.85x280x35) |17.1x4200/(0.85x280x150) |23.4x4200/(0.85x280x35)
=9.78 cm. =2.0lcm.<15 cm. =11.80 cm.

Para el computo de los pardmetros requeridos para estimar la deflexién en el centro de la viga
es necesario determinar el centroide de su seccién bruta y su momento de inercia centroidal:

y (respecto a la base)=(35x85x42.5+150x15x92.5)/(35x85+150x15)=64.03 cm.

I, =35x85%12+150x15%/12+35x85x(64.03-42.5)*+150x15x(64.03-92.5)*=5036137 cm*.
Ademds, se requieren las siguientes constantes:

f =2 [f’=2x280=33.47 kg/cm?.
E,= 15100, =15100x280=252670 kg/cm?.
n=8

La viga forma parte de un sistema continuo, por lo tanto, su momento de inercia efectivo varia
a lo largo del elemento. La deflexién en el centro de la luz se calcula en base al momento de
inercia efectivo promedio evaluado en funcién de los momentos efectivos en los extremos y el
centro de la viga. En la siguiente tabla se presentan los cédlculos efectuados para determinar
estos valores.

Seccion Apoyo A Centro de la viga Apoyo B

M =D+L 4593500 kg-cm. 4208500 kg-cm. 5549500 kg-cm.
Y, 35.97 cm. 64.03 cm. 3597 cm.

M =f1L/y, 4686114 kg-cm. 2632508 kg-cm. 4686114 kg-cm.
p=A (provista)/bd 0.57% 0.12% 0.70%

K=\|_§ﬁp +(np)2—np | 026 0.13 0.28
I_=bc*/3+nA (d-c) 921276 cm* 1006160 cm* 1069970 cm*
L= (M /M) + 5290080 cm* 1992507 cm* 3458045 cm*
(1-M /M)’ <L

El momento de inercia efectivo promedio que se utiliza para el célculo de deflexiones es, segtin (8-5):
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I =0.7x3580210+0.15x(5290080+3458045)=3818366 cm*

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

A=M_L*(16ED)=(29900+25595)x100x800%(16x252670x3818366)=0.23 cm. (M

Finalmente, la deflexion instantanea total es:
A=0.22cm. ({)

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

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

Aeo=AA=2%0.22=0.44 cm ()
Y la flecha total a largo plazo es:

A+A%=0.22+0.44=0.66 cm ({)






9. Vigas y losas
armadas en una
direccion

9.1 METODOS DE ANALISIS

Las vigas y losas simplemente apoyadas son estructuras isostiticas y no presentan mayores
dificultades para la determinacién de sus fuerzas internas pues éstas se evalian a través de las
ecuaciones de equilibrio. Sin embargo, las losas y vigas continuas, en su calidad de estructuras
hiperestaticas, requieren de criterios adicionales al de equilibrio para la determinacién de sus
fuerzas internas. El andlisis de este tipo de estructuras se efectia a través de alguno de los
siguientes procedimientos: el método eldstico, el método plastico y el método aproximado
propuesto por el cédigo del ACIL.

El método eléstico es recomendado por el cédigo del ACI para ser utilizado en combina-
cién con el método de disefio a la rotura. Sin embargo, esta recomendacién es, de algin
modo contradictoria, ya que el disefio a la rotura asume que tanto concreto como acero han
superado el limite elastico. Pareciera pues, que el andlisis plastico es el mas recomendable
para ser usado conjuntamente con el disefio a la rotura. Sin embargo, la teoria atdn no esti
lo suficientemente desarrollada como para emplear este procedimiento con la seguridad
suficiente.

Al margen de las consideraciones tedricas, el empleo del método eldstico para el andlisis de
estructuras de concreto armado ha demostrado ser una practica que ha conducido a disefos
seguros. El c6digo recomienda su utilizacién aunque reconoce que en la realidad las estructuras
pueden trabajar en el rango pldstico y por ello plantea algunos criterios al respecto los cuales
son desarrollados en la seccion 9.4.

Ademas de los métodos eldstico y pldstico, se tiene el método aproximado del ACI el
cual es un procedimiento simplificado de utilizacién limitada que es desarrollado en las
seccién 9.2.

Sin importar el método de andlisis empleado para estimar los esfuerzos en la estructura, no se
debe perder de vista que los resultados obtenidos son sélo aproximaciones a los esfuerzos
reales. El concreto es un material que por su naturaleza hace imposible cualquier método
practico de estimacién de los esfuerzos reales debido, entre otros, a los siguientes factores:

1. El patrén incierto de fisuramiento del material con el consiguiente desconocimiento de las
propiedades reales de la seccién del elemento.

2. El comportamiento ineldstico del concreto.
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3. La sensibilidad de las caracteristicas mecéanicas del concreto al procedimiento constructi-
VO.

4. La dificultad para estimar los esfuerzos debidos al creep, la contraccién de fragua y los
asentamientos diferenciales.

Por ello, no debe pasarse por alto que los valores que se manejan en el disefio de concreto son
s6lo aproximados.

Para facilitar el andlisis eldstico, el c6digo propone algunas sugerencias y simplificaciones
(ACI-8.7,8.8):

1. La longitud de los elementos simplemente apoyados no solidarios con sus apoyos se asu-
mird igual a su luz libre més el peralte del elemento siempre que sea menor que la distancia
a ejes de los apoyos. En caso contrario, se tomara la dltima.

2. Para el cédlculo de los momentos en columnas debidos a cargas de gravedad, se puede
asumir que sus extremos lejanos estdn empotrados, como se muestra en la figura 9.1.
La diferencia de los momentos en los extremos de vigas, serd repartida entre la colum-
na del nivel superior y la columna del nivel inferior en proporcién a sus rigideces y
condiciones de apoyo.

wy2

NN N\ NN

Figura 9.1. Modelo para el calculo de los momentos en columnas

3. Para el andlisis de elementos continuos, la luz de cada tramo serd igual a la distancia entre
ejes de los apoyos y las columnas se considerardn empotradas en sus extremos opuestos.

4. Parael disefio, los momentos en los apoyos de los elementos solidarios con ellos podrén ser
reducidos toméndolos a la cara del apoyo.

5. Las losas solidarias con sus apoyos y con luces menores que 3 m. podrédn ser analizadas
como elementos continuos con apoyos tipo cuchilla y con luces iguales a la luz libre del
elemento, despreciando, de este modo, el ancho de las vigas.

6. Cualquier criterio que se asuma para estimar la rigidez de los elementos de concreto
' armado, ya sea a la flexién o a la torsién, debera ser mantenido a todo lo largo del
andlisis.
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9.2 METODO DE LOS COEFICIENTES DEL ACI

El cédigo del ACI propone un método aproximado para la determinacién de las fuerzas
internas en estructuras de concreto armado. Este procedimiento es vélido para vigas y losas
armadas en una direccién.

9.2.1 Limitaciones

El método aproximado del ACI, llamado también método de los coeficientes, puede ser utilizado
siempre que se satisfagan las siguientes limitaciones:

1. La viga o losa debe contar con dos 0 mds tramos.

2. Los tramos deben tener longitudes casi iguales. La longitud del mayor de dos tramos
adyacentes no debera diferir de la del menor en mas de 20%.

Las cargas deben ser uniformemente distribuidas.
4. l.a carga viva no debe ser mayor que el triple de la carga muerta.

Los elementos analizados deben ser prismaticos.

9.2.2 Coeficientes de diseno

Los momentos flectores y fuerzas cortantes son funcién de la carga tltima aplicada, de la luz
libre entre los tramos y de las condiciones de apoyo. El cédigo propone las siguientes expresio-
nes para determinarlos:

Momento positivo

Tramo exterior

Extremo discontinuo no solidario con el apoyo ........cceevvvvrnviiieeennnenns w 1 2/11
Extremo solidario con €l apoyo ......cccovvviivreieiiiiciiciiiieccec e w 12/14
TTAIMOS INLETIOTES 1.vvevivreieereeresrieresie et bbb w 1%/16

« Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo interior

DIOS LTAIMOS ..veeiveeeeeee et et e it e etbeeteeteesb s e st tesabe e bt eabeesene et e eeneeeseeesneeenasenreean w 12%/9
MAS de dOS LLAIMOS ..ovvveverieeieeeiesrreereesirenseeseeeseeesteesreerenesseesasesbasesstsesreeses w 1%/10
»  Momento negativo en las otras caras de 1os apoyos interiores..........cccooueueen. w 1211

« Momento negativo en la cara de todos los apoyos para losas con
luces menores que 3.5 m. y para vigas en las que la relacién entre
la suma de las rigideces de las columnas y la rigidez de la viga
excede 8, en cada extremo del tramo .....c..ccocceevvviiiiiiiiiiniie w 12/12

« Momento negativo en la cara interior del apoyo exterior si el
elemento es solidario con el apoyo

Si el apoyo es una viga de borde ... w 1 2/24
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En la figura 9.2 se muestra mas claramente cada condicién de apoyo

Si el apoyo es una columna

...................................................................... w 1216
Corte en el tramo exterior en la cara del primer apoyo interior ............... 1.15w 1 /2
Corte en 10S aPOYOS TESTANLES ....e.veuviureurererriiiireieiceeiei e wl/2

Wu A Wu A
[ T T 1] AR
Extremo no h
solidario con I
el apoyo n . .
7/
| | | |
] 1
| A—%A
s
wy'2
1
A wu‘ Wu A
Extremo | I I | | | | | I |
solidario con <
el apoyo |
n

wyi2
14
A Wu A Wu A Wu A
. HEEE HENEIREEEEN
ramos
interiores
|n

Figura 9.2.(a) Método de los coeficientes del ACI: momentos positivos
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Wu
Cara exterior J I , [ l ] l I I ' —l
del primer
apoyo interior l_, Ll
(2 tromos)
w,i2 | l

Cara exterior

i AR -
I A

1

Caro del primer
apoyo interior

|
U

.
I
|

(mos de 2 ]_|
tramos) 12
| J' |
L N N y
A ——— =
| T T O I IO T
Coras interiores <

AT A

@ =

RANNN RN
LM Wy,
Cora interior J—I I | I I I l—ll I‘ I | I | [] I
de) apoyo Columno
exterior _/_.' — Apoyo exterior
Vigo Cara interior
‘ ] 77 I Tz
" / |
2
wul,z, . Wuln I

Figura 9.2(b) Método de los coeficientes del ACI: momentos negativos
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|
1.15Wy o w;—“z
2

| | -

Tramo exterior " Tramo interior

Figura 9.2(c) Método de los coeficientes del ACI: fuerzas cortantes

Para el cdlculo de los momentos positivos y la fuerza cortante 1 es la luz libre del tramo en
consideracién y para la determinacién de los momentos negativos, es el promedio de las luces
libres de los tramos adyacentes al apoyo.

El método de los coeficientes del ACI proporciona momentos y fuerzas cortantes conservado-
res. Toma en consideracién la alternancia de cargas vivas y presenta la envolvente de la cargas
de gravedad. Por ello, limita la carga viva en relacién a la carga permanente.

El método de los coeficientes no es ttil para estimar los momentos de disefio de columnas,
ya que los patrones de carga que determinan los mayores momentos negativos en los apo-
yos de las vigas, no coinciden con aquéllos que proporcionan los esfuerzos criticos en
columnas.

9.3° ALTERNANCIA DE CARGAS

La carga muerta por su naturaleza tiene una distribucién que no varfa con el tiempo. Sin
embargo, la carga viva es una carga mévil. Los tramos cargados en algunas ocasiones no lo
estardn en otras. Este patrén de carga cambiante deberd ser considerado en el andlisis para
estimar los méximos esfuerzos en la estructura.

El maximo esfuerzo en una seccién de un miembro continuo es generado por un patrén de
cargas especifico el cual puede ser determinado haciendo uso de diversos métodos entre ellos el
método de las lineas de influencia.

Las lineas de influencia son curvas que muestran la variacién de un momento, fuerza cortante
u otro efecto en una seccién particular conforme una carga unitaria avanza a lo largo del
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elemento. En la figura 9.3.a, se muestra la linea de influencia del momento en el apoyo C.

La ordenada y, representa el momento que se genera en C cuando la carga unitaria est4
sobre el punto 1.

A B 1 o D 2 E
57 57 A »Hr 7
Y4 2 V2
: 1 /_12;\
N e

(a) Linea de influencia del momento en C

s

N /‘N DMF

P=1
Y, Y
A B Py D l E
757 757 \ 57 2 D7
y,>0
e RN DMF
W

(c) Momento en C cuando la carga unitaria actla sobre 2

Figura 9.3. Lineas de influencia de una viga continua

Para determinar el mayor momento negativo que ocurre en el apoyo C, se deberdn cargar las
secciones en las cuales la linea de influencia tiene ordenada negativa pues las cargas aplicadas
en ellas generardn momentos negativos en C. Del mismo modo, para obtener el mayor momento
positivo, se deben cargar los puntos de ordenada positiva.

Para determinar el patrén de cargas critico para un determinado esfuerzo haciendo uso del
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método de las Ifneas de influencia basta con conocer su forma cualitativamente. Esta se
puede determinar muy féacilmente a través del principio de Mueller-Breslau, el cual se
fundamenta en la teoria del trabajo virtual. La deduccién de este principio no es objetivo
del presente trabajo.

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

A B C D E
757 57 Bz D Tz 57
I \9.____1 P —— Linea de influencia de Mg

T~ . . .
Linea de influencia de Veo

A=1

Figura 9.4. Principio de Mueller-Breslau

Basado en los criterios presentados previamente, el c6digo del ACI recomienda (ACI-8.9):

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

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

9.4 REDISTRIBUCION DE MOMENTOS

En la seccién 9.1 se indicé que el c6digo recomienda el empleo del método eléstico para el
analisis de estructuras de concreto armado. Sin embargo, tomando en cuenta el comportamien-
to ineldstico del concreto, el c6digo establece criterios para considerar la redistribucién de
esfuerzos propia de estructuras que trabajan en el rango ineldstico.
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[ T4
j»]llli\r ’Allll‘l} & A
A 8 c D E

(o) Distribucion de lo sobrecorgo porc lo determinacién del mayor
momento positivo en los tromos AB, CD y EF.

P44y
s AT P

A B C D E F

(b) Distribucién de la sobrecorga poro la determinacion del mayor
momento positivo en los tramos BC y DE.

i1y
5 Allll,}}rll = - -

A B C D E F

(c) Distribucién de la sobrecorga para la determingcién del mayor
momento negativo sobre C.

Figura 9.5. Distribucién de la sobrecarga para la determinacién de los
momentos maximos para el disefio

Se denomina redistribucién de esfuerzos a la capacidad de trasladar carga de las secciones
mds esforzadas de una estructura a las secciones menos esforzadas, de modo que, una
seccitn sobrecargada no falla si las secciones adyacentes pueden tomar la carga adicional
que aquélla recibe. Para el desarrollo de este mecanismo de transferencia, es necesaria la
formacién de rétulas plasticas.

Una rétula pléstica es una seccién que admite rotacién mientras mantiene su resistencia a la
flexién. El incremento del giro en ella hace que las secciones adyacentes sean mas esforzadas.
La carga externa podré incrementarse y conforme aumente, se irdn formando sucesivas rétulas
plésticas hasta la estructura se convierta en un mecanismo inestable.

En la figura 9.6 se muestra una viga biempotrada sometida a una carga uniformemente
repartida de 1200 kg/m. Mediante un andlisis eldstico se determina que el momento en los
apoyos es igual a 4900 kg-m y en la seccién central, 2450 kg-m. Si el elemento es disefiado
para estas cargas, las tres secciones fallardn simultdneamente cuando éstas sean alcanza-
das y la estructura colapsara.
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W=1200kg/m
HERERNIEREEE

k {=7.0m. -

NNNNN
/4

4900Kg~m

\I—W

Figura 9.6. Viga biempotrada sometida a una carga de 1200kg/m

En la figura 9.7.a se muestra una viga biempotrada similar a la anterior, pero con capacidad
resistente igual a 4000 kg-m, en los apoyos, y a 3350 kg-m en la seccién central. La carga
externa que ocasionard la falla de los apoyos serd igual a: 1200/4900x4000=979.6 kg/m. Para
esta carga, el momento en la seccién central serd 1/24x979.6x7°=2000 kg-m. Si los apoyos son
capaces de convertirse en rétulas plasticas, entonces la nueva estructura tendré la configuracién
mostrada en la figura 9.7.b. La carga podra incrementarse hasta que la seccién central esté
sometida a un momento igual a 3350 kg-m. En ese momento, la seccién se convertird en una
rétula pléstica y la estructura, inestable, fallard.

P w=979.6kg/m .
7 unnmmnw§
t=7.0m.

N N T

2000 m

(a) Configuracion inicial de la viga.

Rétula pléstica 7, IEEEEEEEEERNRET N Rétula pléstica
~4 i N

[\ /’}OOOkg—m
\ W

(b) Configuracién de lo viga con las
dos primeras rétulas plésticas.

Figura 9.7. Formacién de rétulas plésticas en viga biempotrada
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La carga repartida que ocasiona la formacién de la tercera rétula en el ejemplo anterior se
determina por equilibrio. En la seccién central, por simetria, la fuerza cortante es nula y
efectuando suma de momentos en C, se tiene:

4000+3350-3.5w(3 5)+3.5w(3.5/2)=0
de donde se despeja w=1200 kg/m.
Es importante efectuar algunas observaciones respecto al ejemplo presentado:
1. La carga externa tltima en ambas situaciones es la misma.

2. En el segundo caso, la disminucién en la capacidad resistente del apoyo es igual al incre-
mento de la capacidad resistente de la seccién central.

3. Las deflexiones son mayores en el segundo caso ya que después que se producen las dos
primeras rétulas, el elemento se comporta como simplemente apoyado.

4. Se estda asumiendo que la rétula plastica formada en los apoyos es capaz de desarrollar el
giro necesario para que la seccién central alcance su resistencia.

El cédigo del ACI en su articulo 8.4 permite aumentar o reducir los momentos negativos en los
apoyos de las vigas continuas, pero no mds de 1000 € % con un maximo de 20%, donde &, es
la deformaci6n unitaria del fierro en traccién. Esta redistribucién solo se podra hacer cuando
€20.0075 es la seccién donde se reduce el momento.

Cualquier variacién del momento negativo en los apoyos deberd repercutir en el momento
positivo en la seccién central como se muestra en la figura 9.8.

Momentos obtenidos

‘\ del ondlisis

de momentos en los apoyos

Figura 9.8. Redistribucién de momentos en vigas
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9.5 VIGAS SIMPLEMENTE APOYADAS Y VIGAS CONTINUAS

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

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

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

El disefio de las vigas involucra las siguientes etapas:
1. Cdlculo del refuerzo longitudinal.

Calculo del refuerzo transversal por corte.

2

3. Calculo del refuerzo por torsién.

4. Determinacién de los puntos de corte del acero y detallado del anclaje del refuerzo.
5

Control de deflexiones y control de rajaduras.

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

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

Por integridad estructural, el c6digo sugiere que las vigas perimetrales estén provistas, en
toda su extensién, de refuerzo positivo igual o mayor a un cuarto del acero positivo reque-
rido en el centro de la luz y por refuerzo negativo igual o mayor a un sexto del acero
negativo provisto en el apoyo. Este refuerzo debe contar, entre apoyos, con estribos cerra-
dos anclados en el acero negativo con un gancho estandar a 135°. Si se requiere empalmar
el refuerzo longitudinal positivo, se emplearan empalmes clase A ubicados en los apoyos
o cerca de ellos. Si se trata del refuerzo negativo, éstos se ubicardn en el centro de la luz
y serdn de la misma clase.
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Para vigas no perimetrales, el cédigo sugiere que toda la viga cuente con refuerzo positivo igual
a por lo menos un cuarto del requerido en el centro de la luz. El empalme de este acero sera clase
A'y se ubicara sobre el apoyo. En los apoyos extremos, el acero positivo terminard en gancho
estandar.

9.6 LOSAS MACIZAS ARMADAS EN UNA DIRECCION

Las losas armadas en una direccion se caracterizan porque la relacién entre las dimensiones de
sus pafios es mayor que dos por lo que el elemento presenta una curvatura de deflexién mas
marcada en una direccién como se aprecia en la figura 9.9. El refuerzo principal se distribuye
paralelo a la direccion donde se presenta la mayor curvatura.

Curvoturo mds pronunciado

Curvatura menos pronunciada

Figura 9.9. Losa armada en una direccién

Las losas unidireccionales son consideradas, para el andlisis y disefio, como vigas de poco
peralte y ancho unitario. De este modo la losa se asume igual a un conjunto de vigas ubicadas
unas al lado de las otras. Esta simplificacién permite obtener resultados conservadores pues se
desprecian las fuerzas perpendiculares a la direccién de mayor curvatura que rigidizan el
sistema.

El espesor de las losas se estima procurando, en principio, satisfacer los requisitos minimos,
para el control de deflexiones. Ademads, el espesor de la losa debe estimarse de modo que el
concreto esté en capacidad de resistir por si solo los esfuerzos de corte pues no se usa emplear
refuerzo transversal en losas unidireccionales.

El procedimiento de disefio de losas macizas armadas en una direccién es similar al procedi-
miento de disefio de vigas. Sin embargo, es necesario tomar en cuenta algunos criterios adicio-
nales como el espaciamiento maximo del refuerzo principal el cual no debera ser mayor que
tres veces el espesor de la losa ni mayor que 45 cm. Ademds, es preciso considerar la distri-
bucién de refuerzo por contraccién y temperatura. La armadura principal minima, tiene la
misma cuantia que el refuerzo de temperatura.
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9.6.1 Refuerzo por contraccion y temperatura

Las estructuras de extensién considerable, como las losas, estdn sometidas a esfuerzos altos
generados por la contraccion de fragua y los cambios de temperatura, los que tienden a ocasio-
nar agrietamientos pronunciados. Para evitar este fenémeno se requiere de una cierta cantidad
de refuerzo, denominado cominmente refuerzo de temperatura.

En las losas armadas en una direccién, el refuerzo principal por flexién hace las veces de
refuerzo de temperatura en la direccién en la que estd colocado. Sin embargo, en la direccién
perpendicular, es necesario disponer acero exclusivamente con este fin.

El refuerzo de temperatura recomendado por el cédigo es igual a (ACI-7.12):
1. Para losas con refuerzo grado 40 6 50 ...ccccoviioieiiiiiieniciecerceereeee e 0.0020bh
2. Para losas con refuerzo grado 60 o malla electrosoldada...........c..cccovveieneee 0.0018bh

3. Para losas con refuerzo cuyo esfuerzo de fluencia, medido a una
deformacién unitaria de 0.35%, es superior a 4200 kg/cm? .......... 0.0018x4200xbh/f,

donde: b:  Ancho de la losa.

h:  Peralte total de la losa.

El refuerzo de temperatura no tendrd un espaciamiento mayor que cinco veces el espesor de la
losa ni mayor que 45 cm.

El refuerzo de temperatura también sirve para distribuir las cargas concentradas aplicadas
sobre la losa. Ademas, facilita la colocacién del acero en obra pues se amarra al refuerzo
principal formando una malla mas o menos rigida.

9.6.2 Aberturas en losas

Las losas suelen presentar aberturas para pases de ductos, tuberias, etc. A fin de evitar que la
resistencia de la losa se vea afectada, se le provee de refuerzo adicional a su alrededor. Si las
aberturas son muy grandes, es necesario colocar vigas en sus bordes.

Las varillas de acero que atraviesan la abertura se cortan y se colocan a su alrededor con la
longitud de anclaje necesaria para desarrollar su esfuerzo de fluencia.

En las esquinas de las aberturas, tienden a formarse grietas diagonales. Para evitarlas se les
coloca refuerzo inclinado como se muestra en la figura 9.10. Este acero no debe ser de deno-
minacién menor que la del refuerzo principal de la losa (Ref. 21).

9.7 LOSAS NERVADAS O LOSAS ALIGERADAS

Las losas macizas, como ya se ha indicado, son disefiadas como vigas de ancho unitario. Este
tipo de estructuras no son convenientes si se trata de salvar luces grandes, pues resultan muy
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Refuerzo que atraviesa
la abertura

Figura 9.10. Refuerzo adicional alrededor de aberturas en losas

pesadas y antieconémicas. Tienen poca rigidez y vibran demasiado. Debido a su poco peralte,
requieren mucho refuerzo longitudinal y si éste se incrementa para disminuir la cantidad de
acero e incrementar su rigidez, el peso propio aumenta considerablemente.

Las losas nervadas permiten salvar la situacién anterior. Estdn constituidas por una serie de
pequefas vigas T, llamadas nervaduras o viguetas, unidas a través de una losa de igual espesor
que el ala de la viga. En la figura 9.11 se muestra la seccién de una losa nervada en la que se
aprecia que el refuerzo se concentra en el alma de las viguetas.

Refuerzo por flexién considerando el
efecto de cargas concentradas; mayor
o igual que el refuerzo de temperatura
h 21 =5cm.
i 12
T =

12 <3.5by, 25 a 50 cm.

o0 t °Y__ 1
1
IF‘ 50 a 75 em. _Jl |‘"bw210°m' _.I l—1o a 15 cm.

In

B

Refuerzo principal

Figura 9.11. Caracteristicas geométricas de losas nervadas armadas en
una direccién con formas removibles

Las losas nervadas son mas ligeras que las losas macizas de rigidez equivalente, lo que les
permite ser mds eficientes para cubrir luces grandes. Son elaboradas haciendo uso de encofrados
metdlicos. Si se prefiere una losa cuya superficie inferior sea uniforme se rellena los espacios
vacios con ladrillos huecos o materiales andlogos. En este caso, la seccién es similar a la
mostrada en la figura 9.12. Este tipo de losas son mds conocidas como losas aligeradas y son
de uso muy comun en edificaciones tanto grandes como pequeiias, pero sobretodo en estas
ultimas por el ahorro de concreto que se consigue. Las losas aligeradas no requieren el uso de
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Refuerzo principal de la losa

Ladrillos huecos

Figura 9.12. Caracteristicas geométricas de una losa aligerada

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

Los ladrillos utilizados en losas aligeradas pueden ser de arcilla o mortero. En el mercado

peruano se pueden encontrar de las dimensiones presentadas en la Tabla 9.1.

Material | # de huecos | Ancho (cm) Largo (cm) | Altura (cm)
Arcilla 8 30 30 12
25 15
Arcilla 4 30 30 20

25

Mortero 2 30 25 12
15
20
25
30

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

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

15 a0 25 cm.

12 cm]:

fe—— 30 cm.

—

Figura 9.13. Tipos de ladrillos disponibles en el mercado
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Para el disefio de losas aligeradas con ladrillos, el peso propio de la losa se puede estimar
empleando la Tabla 9.2.

Altura de la losa Bloques de mortero | Ladrillos de arcilla
17 cm (12+5) 300 kg/m? 250 kg/m?
20 cm (15+5) 350 kg/m? 280 kg/m?
25 cm (20+5) 400 kg/m? 320 kg/m?
30 cm (25+5) 450 kg/m? 370 kg/m?

Tabla 9.2 Peso de losas aligeradas por unidad de 4rea

Las losas aligeradas se calculan por vigueta.

9.7.1 Recomendaciones del codigo del ACI referentes a las losas nervadas

El cédigo da algunas recomendaciones acerca de las caracteristicas geométricas de las losas
nervadas o aligeradas que son el producto de las observaciones efectuadas en experiencias
constructivas pasadas (ACI-8.11). Entre ellas se tiene:

L.

Las nervaduras o viguetas deberdn tener un ancho de al menos 10 cm. y un peralte no
mayor que 3 veces y media dicho ancho.

La distancia libre entre nervaduras no serd mayor que 75 cm. Esta limitacién permite un
ligero incremento en la capacidad de corte del concreto, asi como la disminucién del recu-
brimiento del refuerzo.

Si la losa tiene embebidas tuberias, su espesor debera ser por lo menos 2.5 cm. mayor que
el didmetro exterior de los tubos.

Si se utiliza ladrillos o bloques cuya resistencia a la compresién es menor que la del
concreto o no se emplea elementos de relleno, el espesor de la losa no deberd ser menor
que 1/12 de la luz libre entre viguetas o nervaduras, ni menor que 5 cm. El refuerzo
perpendicular a las viguetas debera ser disefiado para transmitir las cargas concentra-
das aplicadas sobre la losa y no serd menor que el refuerzo de temperatura definido en
seccién 9.6.1.

Si se emplean ladrillos o bloques cuya resistencia a la compresién es igual o mayor que la
del concreto, se considerara que estos elementos aportan resistencia al corte y a la flexién
en los apoyos. El espesor de 1a losa sobre los bloques no serd menor que 1/12 de 1a luz libre
entre nervaduras ni menor que 4 cm. Se colocard refuerzo minimo por temperatura en la
direccién perpendicular a las viguetas.

Por requisito de integridad estructural (ACI-7.13.2.1), por lo menos un varilla de refuerzo
positivo debera ser colocada a todo lo largo de la vigueta o nervadura y continua sobre los
apoyos. De ser necesario sera empalmada sobre los apoyos con un empalme clase A y en
el extremo se anclard haciendo uso de un gancho estandar.
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Las losas aligeradas mas usadas son de 20 y 25 cm. con un espesor de losa de 5 cm. y un ancho
de vigueta de 10 cm. Por cuestiones constructivas, es aconsejable no colocar mas de dos
varillas de acero por vigueta. Por otro lado, no es conveniente emplear refuerzo en compresién
en estos elementos pues al ser poco peraltados, su efectividad es casi nula.

Si las recomendaciones del cédigo no son satisfechas, la losa nervada debera disefiarse como
un conjunto de losas y vigas. Si por el contrario, éstas son satisfechas, la resistencia al corte
del concreto podré incrementarse en un 10% pues es posible la redistribucién de la sobrecarga
entre viguetas adyacentes. Si atin asi la resistencia al corte no es suficiente para resistir las
cargas aplicadas se puede tomar alguna de las siguientes medidas:

1. Hacer uso de refuerzo transversal calculado siguiendo el procedimiento convencional.

2. Incrementar el ancho de las nervaduras en la cercania del apoyo (ver figura 9.14).

5a08 cm.]Tr-——:::::::j

Figura 9.14. Ensanchamiento de las viguetas de losas nervadas
en los apoyos

3. Retirar los ladrillos o bloques de relleno cercanos al apoyo reemplazandolos por concreto
hasta que éste pueda resistir el corte.

El tercer recurso serd explicado con mayor detalle. En la figura 9.15, se muestra el prin-
cipio en que éste se basa. En él se presenta dos aligerados, uno en el que se ha retirado un
ladrillo cada dos viguetas y otro en el que se ha retirado toda una hilera de ladrillos.
Debajo de cada uno se aprecia el diagrama de fuerza cortante correspondiente a una vigueta.
Se llamard V a la resistencia al corte de una vigueta y V, a la resistencia al corte provista
por una seccidn de concreto de un ancho igual al ancho de un bloque y peralte igual al de
la losa.

En el primer caso, el corte V_ /¢ a d de la cara de la viga es menor que V /2 + V_ y mayor que
V., por lo que ha sido necesario retirar medio ladrillo por cada vigueta o, lo que es igual, un
ladrillo cada dos viguetas. Por ello, en la primera hilera de ladrillos se ha quitado una unidad
alternadamente. En el segundo caso, se observa que V /2 + V_no es suficiente para resistir el
corte V_ /¢, siendo necesario considerar el aporte de todo un bloque a la resistencia al corte.
De este modo, la primera hilera de ladrillos ha sido eliminada. En la mayoria de los casos, este
procedimiento es suficiente para satisfacer las solicitaciones de corte, por lo es muy rara la
utilizacién de estribos en losas aligeradas. Un procedimiento similar se emplea para incremen-
tar la resistencia del aligerado a la flexién en los apoyos.
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Figura 9.15. Retirado de ladrillos en los apoyos de losas aligeradas
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9.8 ESCALERAS

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

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

6lcm.<2c+p <64 cm.

donde: c¢:  Longitud del contrapaso.

p: Longitud del paso.

/ Nariz

AP—— 495cm.

Contrapaso

Contrapaso

Figura 9.16. Diferentes secciones de escaleras

Otras relaciones que se suelen utilizar para proporcionar escaleras son:

43cm.Sc+p<45cm

450 cm® < cxp <480 cm’

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

Uno de los tipos mds comunes de escaleras es la que estd constituida por una losa que se apoya
en los dos niveles que conecta. Se emplea para luces pequefias, de 3 a 4 m. Si las luces son
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mayores, se colocan vigas entre nivel y nivel, llamadas vigas guarderas, y la losa se apoya sobre
éstas como se muestra en la figura 9.17.

Descanso

Acero de temperatura
N

Descanso

} T L Muro —1

Viga de apoyo
(a) Escalera losa

Acero principal

Acero de tempergtura

Acero de temperatura
Viga guardera

“i".' ;é "V Viga guardera
A

Viga guardera B=—— cero principal L oA
Seccion A—A Seccion B-B
(b) Escalera apoyada en vigas guarderas

Figura 9.17. Diferentes tipos de escaleras

Las escaleras de losa se calculan como elementos horizontales cuya luz es igual a la proyeccion
horizontal de la luz de la escalera. El peralte efectivo y el espesor de la losa se consideran como
se muestra en la figura 9.18. Si la losa no es solidaria con sus apoyos, la luz de disefio, L, sera:

L<I+d
L<I+B
donde: I:  Distancia entre los ejes de los apoyos.
d:  Peralte efectivo de la losa.

Ancho del apoyo.

Se recomienda que los apoyos sean horizontales para que la reaccién no tenga componente
inclinada.
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Figura 9.18. Criterios para el diseflo de escaleras de losa

Si la escalera tiene descanso, los momentos positivos se reducen en los puntos donde se pro-
duce el cambio de direccién de la escalera, siempre que los desplazamientos horizontales en los
apoyos estdn restringidos. Si el desplazamiento horizontal es libre, entonces la escalera se
puede calcular como un elemento simplemente apoyado. Es una practica comun entre los
proyectistas disefiar las escaleras con un momento de 1/8w? para el refuerzo positivo y 1/24wl?
para el negativo, en los apoyos y los puntos de cambio de inclinacidn.

La armadura de la losa debe colocarse de forma que la resultante de las fuerzas en el acero
a ambos lados de una doblez no ocasione que el desprendimiento del concreto adyacente
(ver figura 9.19). Para facilitar el armado del encofrado, es recomendable distribuir
el refuerzo de temperatura de modo que haya una varilla por paso. El detallado final de
la geometria de la escalera debera desarrollarse cuidando que el encofrado no forme dngu-
los agudos, en cuyo caso, la madera no puede ser retirada después que el concreto ha
fraguado.

Si la escalera cuenta con vigas guarderas, es recomendable que cuenten con armadura longitudinal
positiva y negativa en toda la luz y estribos en toda su longitud. Su andlisis es similar al
analisis de las escaleras de losa.

Otro tipo de escalera es aquélla que se desarrolla dentro de una caja de concreto. Los pasos y
descansos se suelen empotrar en ésta. Estructuralmente, cada paso es independiente de los otros
y trabaja como volado (ver figura 9.20).

También se suelen emplear escaleras caracol cuyos pasos se empotran en una columna central
de seccioén circular. Los pasos pueden ser prefabricados o vaciados en sitio y se analizan como
volados. La columna se disefia a flexo-compresion y estd sometida a los momentos provenientes
de los pasos.



235
lq i g —-| |:—|d

(a) Distribucién correcta del refuerzo

| Refuerzo

-~

\EI concreto se desprende

(b) Distribucidén incorrecta del refuerzo

Figura 9.19. Distribucién del refuerzo en escaleras
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Figura 9.20. Escalera desarrollada dentro de caja de concreto

En edificios, como el mostrado en la figura 9.21, se suele aislar los descansos intermedios de
la escalera para evitar que durante acciones sismicas, éstos punzonen los muros o columnas
adyacentes. Este tipo de escalera se denomina escalera autoportante,

La escalera se analiza como un elemento de dos tramos (ver figura 9.22). Las cargas aplicadas
en el tramo inferior de la escalera generan tensién en el tramo superior mientras que las apli-
cadas en el superior, generan compresién en el inferior. Puesto que el concreto es eficiente en
compresién, el tramo inferior se disefia sélo por flexién. Sin embargo, el tramo superior se
disefia como un elemento sometido a flexién y traccién.
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I— Escalera outoportante

7777777 77777777777 777 777777777777
Figura 9.21. Escalera autoportante

Figura 9.22. Cargas para el disefio de estructuras autoportantes

Por su parte, la losa del descanso estd sometida no sélo a la flexién generada por las cargas que
actian directamente sobre ella, sino a la torsién generada por las fuerzas de tensién y compre-
sién en los tramos superior ¢ inferior de la escalera. Para que este torsor sea lo menor posible,
el refuerzo provisto para resistir la tensién en el tramo superior debe distribuirse lo més cerca
posible del borde interior del elemento (ver figura 9.23). De este modo se busca reducir el brazo
de palanca del par.
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Figura 9.23. Torsién en el descanso de escaleras autoportantes
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9.9 REQUISITOS DE INTEGRIDAD ESTRUCTURAL (ACI-7.13)

Al detallar los refuerzos y las conexiones de los diferentes elementos de la estructura, estos
deben estar correctamente ligados para obtener una integridad de toda la estructura.

Para estructuras vaciadas en sitio se debe cumplir los siguientes requisitos minimos:

a)

b)

)

d)

g)

h)

En aligerados, por lo menos una barra inferior debe ser continua o empalmada con empal-
mes tipo A, o empalmes mecénicos o soldados. En los extremos no continuos se terminaran
con gancho estindar.

Las vigas en el perimetro de la estructura tendran un refuerzo continuo consistente en por
lo menos dos barras superiores en un drea igual o mayor de 1/6 del drea del momento
negativo en el apoyo y por lo menos dos barras inferiores con un 4rea igual o mayor que
1/4 del area del fierro positivo.

Cuando se requiera empalmes para asegurar la continuidad, el refuerzo superior se empal-
mard a la mitad de la luz y el inferior en el apoyo.

El refuerzo continuo estara encerrado por estribos cerrados con ganchos de 135° alrededor
de una de las barras longitudinales.

En vigas no perimetrales cuando no se pongan los estribos indicados en d), por lo menos
dos barras positivas serdn continuas o empalmadas cerca de los apoyos y con un area igual
o mayor que 1/4 del drea del fierro positivo.

En los extremos no continuos, las barras terminardn en gancho.

En losas armadas en dos sentidos se cumplird lo que se indica en la figura 15.35 del articulo
15.9.2 Refuerzo.

En estructuras prefabricadas se colocaran tirantes en las direcciones longitudinal, transver-
sal y vertical y en todo el perimetro para ligar efectivamente todos los elementos.



238

EJEMPLOS

Ejemplo 9.1

Disefiar la viga AB del sistema de losa y vigas que se presenta en la figura 9.25. La seccién
transversal de las columnas es de 40x40 cm. La losa tiene un espesor de 12.5 cm.; sobre ella
actia una carga permanente de 250 kg/m?y una sobrecarga de 500 kg/m?. Las vigas que cargan
la losa estdn espaciadas 4.90 m. Usar f* =350 kg/cm® y fy=4200 kg/cm?.

8.0m. 9.0m. 8.0m.

A,
i —— ﬁJ——

4.90m.

H 4% 7\ 0.40x0.40m. 4;

¢

Figura 9.25. Ejemplo 9.1

Inicialmente, las dimensiones de la viga se estiman en funcién del peralte minimo requerido para
que no sea necesario efectuar el cémputo de deflexiones. Segin la Tabla 8.1, para vigas con-
tinuas:

h21 /21=900/21=42.9 cm.

Se iniciard e] disefio con una seccién de 35x50 cm. La porcién de losa que contribuye a la
resistencia de la viga es:

b<b +16h=0.35+16x0.125=2.35 m.
b <Espaciamiento entre vigas=4.9 m.
b <L/4=8.4/4=2.10 m.
Por lo tanto, el ancho de la losa que contribuye con la viga AB es 2.10 m.
Las cargas que actian sobre el elemento son:

peso propio de la viga=2400x0.35x0.50=420 kg/m.
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peso propio de la losa=2400x0.125x4.55= 1365 kg/m.
carga permanente sobre la losa=250x4.9= 1225 kg/m.
sobrecarga sobre la losa=500x4.9=2450 kg/m.
La carga repartida amplificada sobre la viga es:
w =1.2D+1.6L=1.2x(420+ 1365+1225)+1.6x2450=7532 kg/m.~7535 kg/m.

Se verificard que la viga satisfaga las condiciones para la utilizacién del método de los coefi-
cientes del ACI:

1. Numero de tramos: 3 tramos > 2 tramos (OK)
2. Diferencia entre la longitud de los tramos adyacentes: (9-8)/8=0.125<0.2 (OK)
3. Cargas uniformemente distribuidas (OK)
4. Relacién carga viva/ carga muerta: CV/CM=2450/3010=0.81<3 (OK)
5. Elementos prismaticos | (OK)

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

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

Seccién Apoyo A |Centro de Al | Apoyo 1 (Izq) | Apoyo 1 (Der)| Centro de 12
Coeficiente | 1/16 1/14 1/10 1/11 1/16

M, (kg-cm) | 3014000 3444600 5444000 4949100 3814600

b 35 210 35 35 210

R (d=44) | 44.48 8.47 80.34 73.04 9.38

El parametro R en el lado izquierdo del apoyo 1 corresponde a una cuantia de 2.61% la cual es
superior a la maxima permitida por el c6digo: 0.7505,=2.52%. Esto hace necesario incrementar el
peralte de la secci6én o hacer uso de refuerzo en compresién. Se considerard la primera solucién.
La nueva seccién serd de 40x65 cm. y su peso propio es:

peso propio=2400x0.40x0.65=624 kg/m.
peso propio de lalosa=2400x0.125x4.5=1350 kg/m.
w =1.2x(624+1350+1225)+1.6x2450=7759 kg/m.=7760 kg/m.

La relacién carga viva/carga muerta es 0.77 y se mantiene por debajo de 3. El método de los
coeficientes puede ser aplicado a pesar de los cambios efectuados. En la tabla que sigue se presen-
ta el resumen de los célculos efectuados para el disefio.
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vmin

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

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

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

b 40 210 40 40 210

R, (d=59) 22.29 4.85 40.27 36.61 5.37

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

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

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

Redistribucién | 3104000 4281900 4872100 4872100 4153300

(kg-m)

R (d=59) 22.29 5.86 34.99 34.99 5.68

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

A (cm?) 14.63 19.82 23.6 23.6 18.59

A (cm?) 8.41 8.41 8.41 8.41 8.41

A (provista) 15.30 20.96 25.5 255 20.96

Varillas 3#8 3#8 y 2#6 5#8 5#8 3#8 y 2#6

V. (kg) (cara) | 31040 35696 34920

V (kg) 23400 23400 23400

V. (kg)

(d dela cara) 26462 31118 30342

V.(kg) 11883 18091 17056

s (cm) 29.6>s = 19.5<29.5 20.6<29.5

Estribos #3 295 ™

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

(provistos)

A 0.98<1.42 0.68<1.42 0.71<1.42

Los estribos calculados se proveerdn hasta el punto donde la fuerza cortante es igual a ¢V /2.
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Detalle del refuerzo y determinacion de los puntos de corte del acero: Todas las varillas
requeridas por momento negativo podrian ser cortadas simultdneamente, sin embargo, 2 vari-
llas #8 se extenderan lo suficiente para sostener los estribos que se requieran por corte. Las
varillas #8 del acero positivo se extenderdn a todo lo largo del elemento y el resto serdn
cortadas. El acero no se cortard en zonas de tensién de modo que el refuerzo positivo deberd
extenderse mds alld de la seccién de momento nulo. En la figura 9.26 se muestra la ubicacién
de estas secciones, las cuales han sido determinados haciendo uso de los coeficientes presen-
tados en el apéndice B. Las longitudes de anclaje tanto del refuerzo positivo como del nega-
tivo se presentan en el apéndice A.

56066
50969
31040
€
]
1.31m. 92my | 2.16m) I DMF (kg-m)
a b e 1
C d f |
0.88m. |
7.42m. 1.31m. !
. [
34920 :
31040 |
39285 |

"Wes2 0V /2=8775

|
\\\\J DFC (kg)

-—-2.87m.-——|

31040

35696

Figura 9.26 Ejemplo 9.2
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Varilla #6 #8

1, 65 cm. 107 cm.
1, (considerado)

Positivo 65 cm. 110 cm.
Negativo 85cm, 140cm.

Siguiendo los criterios presentados en el capitulo 5, los puntos de corte seran:

1. Criterio 1: El acero se extiende d o 12d,, el que sea mayor, mds alld de donde es tedricamente
requerido. En el ejemplo, estos puntos corresponden a los secciones de momento nulo.

a’=1.31+0.59=1.90 m.
b’ =8-1.92-0.59=5.49 m.
¢’=0.8-0.59=0.21 m.
d’=7.17+0.59=7.76 m.
e’=2.16+0.59=2.75 m.
£°=1.31-0.59=0.72 m.

2. Criterio 2: El acero debe extenderse a partir del punto donde estd més esforzado una longitud
igual a su longitud de anclaje.

a’=0.85 m.
b’=8-1.4=6.6 m.
c’=4-1.1=2.9m.
d’=4+1.1=5.1m.
e’ =1.40m.
f’ =4.5-1.1=3.4 m.
La condicién que determina los puntos de corte del refuerzo est4 subrayada.

3. Criterio 3: Por lo menos la cuarta parte del refuerzo positivo en los elementos continuos
debe extenderse hacia los apoyos y por lo menos un tercio del negativo debe extenderse
mds alla del punto de momento nulo una longitud igual a 12d,, d 6 L/16, la que sea mayor.
Puesto que d>L/16, el refuerzo negativo satisface esta condicion. Por otro lado, al exten-
der 3 varillas #8 a todo lo largo de la viga, el acero positivo cumple también este requisito.

4. Criterio 4: En los puntos de inflexién, es necesario verificar que la longitud de anclaje del
refuerzo positivo permita que en todas las secciones el momento resistente sea mayor
que el momento ultimo.
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Seccién c (3#8) d (3#8) f (3#8)
M (kg-m) 35022 35022 35022
V (kg) 24211 28867 24754

1 (m) 0.59 0.59 0.59
1,(m) 2.04>1.10 1.80>1.10 2.00>1.10

En los apoyos exteriores, el refuerzo longitudinal serd anclado con ganchos estdndar a 90°. La
longitud bésica de anclaje es (referirse al apéndice A):

1, #8,f =350 kg/cm®’)=43 cm.
La longitud de anclaje del gancho estdndar es:
1,,=45x0.7=30 cm.<40 cm. (Ancho de la columna)

El factor de correccién 0.7 es utilizado pues se satisfacen las condiciones de recubrimiento
indicadas por el codigo (referirse a la seccién 3.4).

Control de deflexiones: No es necesario efectuar control de deflexiones pues el peralte de la
seccién es mayor que el minimo requerido para obviar este célculo.

El detallado final del refuerzo longitudinal y transversal se ruestra en la figura 9.27.

Ejemplo 9.2

Disefiar la losa del ejemplo 9.1 considerando que consta de 4 tramos. Usar f’ =350 kg/cm®y
f =4200 kg/cm’.

La losa maciza se disefia como una viga de ancho unitario. Las cargas que actian sobre la losa
son:

peso propio de la losa=2400x0.125x1=300 kg/m.
carga permanente sobre la losa=250x1=250 kg/m.
sobrecarga sobre la losa=500x1=500 kg/m.
La carga repartida amplificada sobre la viga es:

w = 1.2D+1.6L=1.2x(300+250)+1.6x500=1460 kg/lm.
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Se verificar4 que la viga satisfaga las condiciones para la utilizacién del método de los coefi-
cientes del ACI:

1. Nuamero de tramos: 4 tramos> 2 tramos

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

3. Cargas uniformemente distribuidas

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

5. Elementos prismaticos

(OK)

(OK)
(OK)
(0OK)
(OK)

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

utilizado.

Cdlculo del refuerzo longitudinal y transversal: En la siguiente tabla se presenta el resumen
de los calculos efectuados para el diseno del refuerzo longitudinal y transversal.

Seccién Apoyo a Centrodeab | Apoyob(Izq) | Apoyob (Der)| Centrodebc | Apoyoc (Izq)
Coeficiente | 1/24 1/14 1/10 1/11 1716 1/11
M, (kg-cm) | 123200 211200 295700 268800 184800 268800
R (d=9.5cm)| 13.65 23.40 3276 29.78 2048 29.78
p 0.37% 0.65% 0.93% 0.84% 0.56% 0.84%
En el apoyo b es posible efectuar redistribucion de esfuerzos. La mayor variacién en
los momentos en el apoyo es igual a:
20(1-(p-p*)/p,)=20(1-(1.04/3.35))=14.4%
El momento en el lado izquierdo del apoyo 1 se reducird en 14.4% y el momento en el
lado derecho se igualard a este valor. El momento positivo en el centro de los tramos
se incrementard segin corresponda
Redistribu- | 123200 253800 253100 253100 200500 268800
ci6én (kg-m)
R (d=9.5) 13.65 28.12 28.04 28.04 2222 29.78
p 0.37%<2.52% | 0.79%<2.52% | 0.79%<2.52% | 0.79%<2.52% | 0.61%<2.52% | 0.84%<2.52%
A (cm?) 352 7.51 751 751 5.80 798
A (cm?) 00018x100x  [2.25 225 225 225 225
12.5=2.25
A (provista) | 3.55 7.74 7.74 774 6.45 9.03
Varillas #3@020m. |#@0.175m |[#@0.175m |[#4@0.175m |#4@020m |[#4@0.15m
V (kg) (cara) | 3285 3778 3285 3285
¢V (ke) 8007 8007 8007 8007
V. (kg) 3146<8007 3639<8007 3146<8007 3146
(d delacara)
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En la direccién perpendicular al refuerzo principal se debe colocar refuerzo minimo de temperatura
el cual es igual a:

A omp=0-0018x100x125=2.25cm’.

ste:

Se colocard varillas #3@0.30 m.

Detalle del refuerzo y determinacion de los puntos de corte del acero: No se presentard los
célculos efectuados para el corte del refuerzo pero el criterio es el mismo que en el caso de vigas.

Control de deflexiones y rajaduras: El peralte de la losa es menor que el minimo requerido por
el cédigo para no efectuar el cémputo de deflexiones por lo que se deberd determinar la flecha
instantdnea debida a la aplicacién de la carga viva y compararla con la midxima permitida. El
procedimiento es el mismo que el presentado en el capitulo 8. A continuacion se presenta el resu-
men de los calculos efectuados.

¥=6.25 cm.
I, =100x1 2.5%12=16276cm".
Ademés, se requieren las siguientes constantes:
f=2f" =2x350=37.42 kg/cm>.
E =15100 | f*_=15100x] 350=282500kg/cm?.

n=7
Seccién Apoyo a Centro de ab Apoyo b Centro de be Apoyo ¢
M, (kg-cm) 88602 181222 183296 142852 193278
y, (cm) 6.25 625 6.25 6.25 6.25
M, (kg-cm) 97448 97448 97448 97448 97448
[ 0.37% 0.81% 0.81% 0.68% 0.95%
c/d 020 028 028 0.26 0.30
I (cm* 1664 3161 3161 2733 3566
I (cm*) 16276 5200 5132 7032 5195

El momento de inercia efectivo promedio es:
Tramo ab: I, =0.7x5200+0.15x(16276+5132)=6852 cm* (EI=1.93x10° cm?)
Tramo bc: 1=0.7x703240.15x(5132+5195)=6471 cm* (EI=1.83x10° cm?)

La flecha instantdnea debida a la aplicacién de la carga viva es:
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» Tramo ab: M, =35100 kg-cm.
M, =71717 kg-cm.
A, =(5wL*/384-M L*/16-M,L*/16)/EI
=(5x5x450%/384-35100x450%16-71717x450%16)/(1.93x10°)=0.68 cm.
= Tramo bc: M, =71717 kg-cm.
M =76638 kg-cm.
A, =(5x5x450%/384-71717x450%/16-76638x450%16)/(2.46x10°)=0.43 cm

La flecha méaxima permitida es igual a 4.1/180=0.023 m=2.3 cm. Las deflexiones estdn dentro
del rango admisible. Para la determinacién del momento de inercia efectivo de la losa se utiliz6
un momento de servicio que incluia la carga permanente y la sobrecarga. Aparentemente, si se
trata de calcular la deflexi6n instantdnea producida por la carga viva, el momento de inercia
efectivo debe calcularse considerando sélo la carga viva. Sin embargo, la sobrecarga no puede
presentarse en ausencia total de la carga permanente por lo que ambas son incluidas en el calculo
del momento de inercia efectivo del elemento.

Para el control de rajaduras consideramos f = 0.6 fy y un recubrimiento ¢, = 2cm.

96636
§< ———— —25x2<38-5<33cm.

0.6 x 4200
por lo que los fierros escogidos cumplen con el espaciamiento maximo.

El detallado final del refuerzo longitudinal se muestra en la figura 9.28.

Ejemplo 9.3

Disefiar la losa del ejemplo 9.1 considerando que se trata de una losa aligerada. Usar f’ =350
kg/em?y {7 =4200 kg/cm?.

El peralte de la losa aligerada se estima de modo que no se requiere efectuar el cémputo de
deflexiones en la losa. Segin la Tabla 8.1, para elementos continuos:

h21 /21=410/21=0.195 cm.

Se utilizard aligerado de 20 cm. de altura con bloques de arcilla. La losa aligerada se disena
por vigueta, la cual tiene un ancho tributario de 40 cm. Las cargas que actdan sobre una vigueta
son:



peso propio de la 1osa=280x0.4=112 kg/m.

carga permanente sobre la losa=250x0.4=100 kg/m.

sobrecarga sobre la 10sa=500x0.4=200 kg/m.

La carga repartida amplificada sobre la viga es:

w =1.2D+1.6L=1.2x(112+100)+1.6x200=574 kg/m.=575 kg/m.
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Las caracteristicas de la losa aligerada son similares a las de la losa maciza del ejemplo anterior,
por lo tanto, se cumplen las condiciones para la aplicacién del método de los coeficientes.

Cdlculo del refuerzo longitudinal y transversal: En la siguiente tabla se presenta el resumen
de los célculos efectuados para el disefio del refuerzo longitudinal y transversal. No se debe
olvidar que la resistencia al corte de las viguetas se puede incrementar en un 10% ya que cumple
con los requerimientos minimos propuestos por el cédigo.

Seccién Apoyo a | Centro de | Apoyo b Apoyo b | Centro de | Apoyo ¢
ab (Izq) (Der) bc (Izq)

Coeficiente | 1/24 1/14 1/10 /11 1/16 1/11

M, (kg-cm) = 48500 83200 116400 105900 72800 105900

R, (d=17cm)| 16.78 28.79 40.28 36.64 25.19 36.64
o 046% | 081% | 1.16% | 1.05% | 070% | 105%

A (cm?) 0.78 1.34 1.97 1.79 1.19 1.79

A (cm?) | 090 0.90 0.90 0.90 0.90 0.90

A_ (provista)| 0.78 1.34 1.97 1.79 1.19 1.79

Varillas 1#4 2#3 1#4 y 1#3 | 1#4 y 1#3 | 2#3 1#4 y 1#3

v, (kg) 1294 1488 1294 1294

(cara)

V_(kg) 1686 1686 1686 1686

V, kg)d

de la cara) 1196 1390 1196 1196

En la direccién perpendicular al refuerzo principal se debe colocar refuerzo minimo de tempe-
ratura el cual es igual a:

A =0.0018x100x5=0.90cm>.

stemp

Se colocara varillas #3@0.25 m. que es el espaciamiento méximo sugerido por el cédigo.
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Detalle del refuerzo y determinacion de los puntos de corte del acero: No se presentard los
célculos efectuados para el corte del refuerzo pero el criterio es el mismo que en el caso de vigas.

Control de deflexiones: El peralte de la losa es mayor que el minimo requerido por el c6digo para

no efectuar el computo de deflexiones por lo que este cilculo no es necesario.

El detallado final del refuerzo longitudinal se muestra en la figura 9.29.
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10. Columnas

10.1 INTRODUCCION

Las columnas son elementos utilizados para resistir basicamente solicitaciones de compresién
axial aunque, por lo general, ésta actia en combinacién con corte, flexién o torsién ya que en
las estructuras de concreto armado, la continuidad del sistema genera momentos flectores en
todos sus elementos.

Las columnas, a diferencia de los pedestales, tienen una relacién largo/menor dimensién de la
seccion transversal, mayor que tres.

Segiin el tipo de refuerzo transversal las columnas se pueden clasificar en columnas con estri-
bos o con refuerzo en espiral. Las primeras son generalmente de seccidn rectangular, cuadra-
da, T 6 L, sin embargo, pueden tener forma triangular, octogonal, etc. Las varillas de acero
longitudinal estan dispuestas de modo que haya una en cada vértice de la seccién. Por su parte,
las columnas con refuerzo en espiral presentan zunchado continuo provisto por una hélice o
espiral de poco paso hecha de alambre o varilla de didmetro pequefio. Deben contar como
minimo con 6 varillas longitudinales dispuestas circularmente

Segtin la importancia de las deformaciones en el andlisis y disefio, las columnas pueden ser
cortas o largas. Las columnas cortas son aquéllas que presentan deflexiones laterales que no
afectan su resistencia. Por el contrario, las columnas largas ven reducida su resistencia por
ellas. Este concepto serd desarrollado con mas detalle en la seccidén 10.4.

Las columnas pueden ser de concreto armado exclusivamente o pueden incluir perfiles de acero
estructural. En este caso se denominan columnas compuestas. En la figura 10.1 se muestran
columnas con estribos, con refuerzo en espiral y algunos tipos de columnas compuestas.

10.2 ANALISIS Y DISENO DE COLUMNAS CORTAS DE CONCRETO
ARMADO

10.2.1 Analisis de columnas cortas sometidas a compresion pura

La resistencia de columnas cortas de concreto armado sometidas a compresion pura estd dada
por la expresién (4-1). Sin embargo, el cédigo del ACI reconoce que no existe columna real
sometida a carga con excentricidad nula. En versiones anteriores, 1963 y 1971, se defini6é
excentricidades accidentales o excentricidades minimas que debian ser consideradas en el dise-
fio de cualquier columna para tomar en cuenta este efecto. A partir de 1977, el concepto de
excentricidad accidental se suprimi6 y se reemplazé por otro mecanismo cuyo objetivo también
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Figura 10.1. Tipos de columnas

era tomar en cuenta el hecho que no existen columnas con carga axial totalmente centrada. Este
consistia en reducir la resistencia definida por la ecuacién (4-1), transforméandola en:

e Si el refuerzo transversal esta constituido por espirales:
P = 0.85[0.85f" (A, —A )+ A ] (10-1)
e  Si el refuerzo transversal estd constituido por estribos:
P = 0.80[0.85f" (A, —A )+ A] (10-2)
donde: A Area del refuerzo de la seccién.
Ag: Area de la seccién bruta de concreto.

Los factores 0.85 y 0.80 son equivalentes a excentricidades de aproximadamente, 5% y 10%
del lado para columnas con espiral y con estribos, respectivamente.

Los valores de P, no podrén ser mayores que ¢ P tanto para columnas sometidas a compresion
pura como para columnas a flexo-compresién.

10.2.2 Analisis de columnas cortas sometidas a flexo-compresion

Una columna sometida a flexo-compresién puede considerarse como el resultado de la accién
de una carga axial excéntrica o como el resultado de la accién de una carga axial y un momento
flector. Ambas condiciones de carga son equivalentes y seran empleadas indistintamente para
el andlisis de columnas cortas sometidas a flexo-compresion.

Para el andlisis, la excentricidad de la carga axial se tomard respecto al centro plastico. Este
punto se caracteriza porque tiene la propiedad de que una carga aplicada sobre €l produce
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deformaciones uniformes en toda la seccién. En secciones simétricas el centro plastico coincide
con el centroide de la seccidn bruta y en secciones asimétricas coincide con el centroide de la
seccidn transformada. Conforme la carga axial se aleja del centro plastico, la distribucién de
deformaciones se modifica, como se muestra en la figura 10.2.

e<h/6
P Centro pldstico 5
A -
TTIT0 «[O11][]=
I
e=h/6
- P

Centro pldstico exh/6
\‘ P
|
|

& n

\l\]\LL81 &1\

|
|

. 1%
h—rl

Figura 10.2. Variacién de la distribucién de deformaciones en la seccién de acuerdo a la
ubicacién de la carga axial

Las hipétesis asumidas en la seccion 5.3 para el andlisis de concreto sometido a flexién pura,
son validas también para el anélisis de elementos sometidos a flexo-compresion.

Una columna con una distribucién determinada de refuerzo y dimensiones definidas tiene infi-
nitas combinaciones de carga axial y momento flector que ocasionan su falla o lo que es
equivalente, las cargas axiales que ocasionan el colapso varian dependiendo de la excentricidad
con que son aplicadas. Al igual que las secciones sometidas a flexién pura, las columnas
pueden presentar falla por compresion, por tension, o falla balanceada. Sin embargo, a diferen-
cia de ellas, una columna puede presentar cualquiera de los tres tipos de falla dependiendo de
la excentricidad de la carga axial que actiia sobre ella. Si ésta es pequefia, la falla sera por
compresion; si la excentricidad es mayor, la falla serd por tensién. Ademas, cada seccién tiene
una excentricidad tinica, denominada excentricidad balanceada que ocasiona la falla balanceada
de la seccidn.

Puesto que cada columna puede presentar tres tipos de falla distintos, cada uha cuenta con tres
juegos de ecuaciones que definen su resistencia, ya sea en términos de carga axial y momento
resistente, o en términos de carga axial resistente para una determinada excentricidad. El
procedimiento para determinar estas ecuaciones es sencillo. En esta seccién se le presentara
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Figura 10.3. Seccién rectangular analizada en la seccién 10.2.2. y su analisis

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

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

P, =085f" ba+A' f',~A.f, (10-3)

h a h h
= 0.85f" al——— A f'|—-—-d +Af|ld—= _
M, .b ) 2J+ . 5(2 dj+ SS[ 2} (10-4)

Los esfuerzos en el acero en compresion y en tensién se determinan por semejanza de tridngulos:

f,s=0.003(c—d)Es=6117(c—d)Sfy (10-5)
C C
. - 117(d -
fs=0003(cd c)ES=6 7(Cd c) (10-6)

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

A'f, bhf'

Pn =|— +
- _c*}L 05 [%} 118

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

Cuando la falla es balanceada, el refuerzo en tension alcanza el esfuerzo de fluencia y simul-
tineamente, el concreto llega a una deformacion unitaria de 0.003. La deformacidén en la
seccidén es como se muestra en la figura 10.4.b. En este caso, la resistencia de la columna sera:
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Figura 10.4. Tipos de fallas de columnas sometidas a flexo-compresién

P, =085f' ba, +A' ' —Af (10-7)
—_ ' h a_b 1 1 h 1 _ll
M, =085f", bab{2 5 J+A f 5[2 —d ]+Asfy[d— 2] (10-8)
donde:
_ 6117
2 =P 6117+1, (10-9)
La excentricidad balanceada de la seccién estard dada por:
My
eb - Pnb

Whitney propuso las siguientes expresiones simplificadas para la determinacién de la excentri-
cidad balanceada de una seccién:

o Seccion rectangUIAT .......ccoovevieirierieiierriee et ere s eb=h(0.20+0.77p[m)

o SeCCiON CITCUIAT ...oociiiiiiiiiici e e,=h(0.24+0.39p m)
donde: p=A/bd y m=f/0.85f" .

Si la columna falla por traccidn, el acero en tensién alcanzara el esfuerzo de fluencia, la carga
ultima serd menor que P, y la excentricidad de la carga serd mayor que la excentricidad balan-
ceada. La deformacion en la seccién serd la mostrada en la figura 10.4.c. y su resistencia estard
dada por:

P, =085f' ba+A' f',~A f, (10-10)

_ - h_a ce[fh _h
Mn—0.85fcba[2 2J+Asfs(2 d]+Asfy(d 2) (10-11)

j=n
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La resistencia nominal de una columna que falla por tensién se puede determinar aproximada-
mente a través de la siguiente expresion, propuesta por el cédigo del ACI de 1963:

P, = 085f", bd[[—rﬁ - %}“ \/[1“%]2 +2pm'(1—%J+2p%J

donde: m’=m-1y e’=e+d-h/2. La expresién anterior es valida para secciones simétricas.

La representacion grafica de las combinaciones carga axial-momento flector que generan la
falla de una seccién se denomina diagrama de interaccion. En la figura 10.5 se muestra un
diagrama tipico de una seccién rectangular con refuerzo simétrico.

\ e I
F:) [\\ ¢ es &=0.003
AN €s Eg <ty
B C o<y Falla por compresién 1] II £c=0.003
Eg=¢ty

Condicién balanceada

Carga axial, P

)
T
I
|
|

NS
/ £¢=0.003
/ ¢ £g>ey Falla por traccion

R Momento, M

Falla por flexo—traccion

Figura 10.5. Diagrama de interaccién de una seccién rectangular con refuerzo simétrico

El punto A corresponde a la carga axial de rotura teérica cuando la seccién no estd sometida
aflexién. En la seccién 10.2.1 se indicé que el cédigo del ACI recomienda tomar un porcentaje
de esta carga como resistencia de la seccién. Larecta BC responde a esta limitacién. El punto
D de la curva representa la combinacién de carga y momento que define la condicién balancea-
da. Las combinaciones carga axial-momento contenidas en el tramo CD generan fallas por
compresién, mientras que en el tramo DE, las fallas son por tensién. El punto E del diagrama
de interaccidn representa un estado de flexién pura en el elemento. El comportamiento en este
caso es similar al de una viga.

En torno al diagrama presentado en la figura 10.5, se puede observar que:

1. La méxima carga axial que puede soportar una columna corresponde a la combinacién
carga axial-momento flector en la cual el momento es nulo.
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2. El midximo momento flector que puede soportar una columna no corresponde al estado de
flexi6én pura.

3. Cada carga axial se combina sélo con un momento flector para producir la falla mientras
que cada momento flector puede combinarse con dos cargas axiales para lograr el mismo
efecto.

4. Todos los puntos dentro del diagrama de interaccién, como el punto F, representan combi-
naciones carga axial-momento flector que pueden ser resistidas por la seccién. Los puntos
fuera del diagrama, como el punto G, son combinaciones que ocasionan la falla.

5. Una recta que une el origen con un punto sobre el diagrama de interaccién puede interpretarse
como la historia de carga de una seccién con carga excéntrica fija que es incrementada hasta
la rotura.

El diagrama de interaccién representa todas las combinaciones de falla y por ende constituye
una descripcién completa de la capacidad resistente de una seccién.

= 0.003

t

Figura 10.6. Distribucion de deformaciones unitarias en una seccién

Se considera una seccién controlada por compresién cuando la deformacién por traccién en
el acero € es igual o menor que la que corresponde al limite eldstico del acero fy en el momento
que el concreto llega a una deformacién € = 0.003. Se puede tomar € = 0.002 para acero grado
60 o para refuerzo de pretensado.

Se considera una seccién controlada por traccién cuando € 2 0.005. Para secciones con cargas
axiales menores de 0.1 f° A € no se tomard menor de 0.004.

Las secciones con deformaciones unitarias entre € = 0.002 y € = 0.005 son de transicién y
en ellas se puede variar el factor ¢ entre los limites indicados para compresién, ¢ = 0.7 para
elementos con refuerzo en espiral y ¢ 0.65 para otros elementos en compresién, 6 ¢ = 0.9 para
los elementos controlados por traccién.
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Interportacién en C/d;:
Refuerzo en espiral ¢ =037+ 02 (C/d)
Refuerzo de estribos ¢ = 0.23 + 0.25 C/d)

Fig. 10.7 Variacién del factor ¢ de reduccién de resistencia.

Los diagramas de interaccién pueden expresarse en términos de esfuerzos. de modo que no
dependan de las dimensiones de la seccién. Estas curvas son especialmente ttiles para el disefio
de columnas. En el apéndice C se incluyen algunos de estos diagramas.

10.2.3 Diseiio de columnas cortas de concreto armado

Para estimar, en principio, las dimensiones de la seccién, se suele emplear expresiones como
las siguientes:

Para columnas con estribos: p

u

2 045 (0, + 1, p)

A (10-12)
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[oN

P
A 2——
& 0451,
Para columnas con refuerzo en espiral:
PU
A >

g

" 055(f'.+1,p,) (10-13)

(e

P

A z——
® = 055"

donde: P, =Ast/Ag.

A partir del 4rea estimada, se definen las dimensiones de la seccién del elemento, las cuales
suelen ser miiltiplos de 5 cm. Si la columna estd sometida a momentos flectores elevados, el
area estimada a través de las expresiones (10-12) y (10-13) puede resultar insuficiente.

Si la columna estuviera sometida a compresion pura, el drea de acero se determinaria directa-
mente a través de la expresién (10-1) 6 (10-2). Se escogen las varillas y se distribuye el
refuerzo.

Si la columna estd sometida a flexo-compresion, se emplean los diagramas de interaccién
presentados en el apéndice C. Es necesario definir una distribucién de refuerzo para escoger
el diagrama de interaccién a utilizar. Se evaldan las cargas P y M, y se calcula P, /f' bh
y e/h. Con el primer valor se ingresa al diagrama por el eje vertical y se ubica, sobre la recta
e/h correspondiente, el punto que corresponde a la condicién de carga analizada. De acuerdo
a la distribucién de los diagramas para diferentes cuantias de refuerzo, se estima una cuantia
para dicho punto. Para optimizar el disefio, se puede repetir el proceso con otras distribuciones
de refuerzo, evaluando las cuantias en cada caso. Finalmente se elige la seccién mds eficiente,
es decir, la que requiera menos refuerzo. De ser preciso, se reconsidera las dimensiones de la
seccidn transversal.

Limitaciones del refuerzo en miembros a compresion

El cédigo del ACI recomienda una cuantia minima y una cuantia mdxima de refuerzo que se
debe utilizar en columnas, de acuerdo a algunos criterios que se presentan a continuacién (ACI-
10.9).

El refuerzo longitudinal de una columna le provee resistencia a la flexién y reduce los efectos
de creep y contraccién del concreto bajo cargas sostenidas. Los ensayos han demostrado que
estos efectos tienden a transferir la carga del concreto al refuerzo con el consiguiente incremen-
to del esfuerzo en el acero. Esta transferencia se acentia conforme la cuantia disminuye y
cuando ésta es muy pequefia, el acero entra en fluencia bajo cargas de servicio. Por ello, el
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c6digo recomienda un érea de refuerzo longitudinal de, por lo menos, 0.01 veces el drea de la
seccién bruta de la columna.

En términos praicticos, la cantidad de acero estd limitada por cuestiones constructivas ya que si
la columna cuenta con demasiado refuerzo, el vaciado del concreto se vuelve un proceso muy
dificil. Las columnas con cuantias altas sugieren que es conveniente reconsiderar las dimensio-
nes de la seccién transversal. El c6digo sugiere, como méximo, un drea de acero equivalente
a 0.08 veces el area de la seccién de la columna. Sin embargo, en la préctica, rara vez se excede
0.06 por las dificultades que se presentan durante su armado.

Las columnas con estribos rectangulares y circulares requieren, como minimo, cuatro varillas
longitudinales. Si se emplea refuerzo transversal espiral son necesarias, por lo menos, seis
barras longitudinales (ACI-10.9.2). Las columnas que tengan secciones diferentes requieren de,
por lo menos, una varilla en cada esquina. En la figura 10.8 se muestran algunas distribuciones
de acero longitudinal.

4 barras 6 barras 8 barras

10 barras 12 barras 14 barras

WA

%
Y T

16 barras Columna rectangular Columna esquinera

Figura 10.8. Distribuciones tipicas de acero longitudinal.

10.3 DETALLES DEL DISENO DE COLUMNAS

El refuerzo transversal en columnas deberé satisfacer los requerimientos expuestos en esta
seccién (ACI-7.10). Si las columnas estidn sometidas a torsién y corte, ademas de flexo-
compresién, el refuerzo transversal deberd ser disefiado para soportar estos esfuerzos.
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10.3.1 Columnas con estribos

Todas las varillas del refuerzo longitudinal deberdn apoyarse en estribos. Si el refuerzo
longitudinal estad compuesto por varillas menores que la #10, los estribos serdn de denominacion
#3 o mayor. Por el contrario, si el acero longitudinal es de didmetro mayor, los estribos seran
#4 o mayores. También se emplean mallas de alambre electrosoldado de seccién equivalente.

El espaciamiento vertical de los estribos, s, deberd cumplir:

s<16d

b longitudinal

s<48d

b estribo

s<menor dimensién de la seccidn transversal de la columna

Los estribos se distribuirdn como se muestra en la figura 10.9. En zonas no sismicas los
ganchos de los estribos pueden ser de 90° (ties) y los estribos de zonas sismicas (hoops) tienen
que tener forzosamente ganchos de 135°. Las varillas longitudinales deberan contar,
alternadamente con estribos que doblen alrededor de ellas. Si la distancia libre entre varillas es
mayor de 15 cms., todas las varillas deberdn tener estribos que las apoyen.

Los estribos intermedios se pueden reemplazar por amarres cruzados (cross-ties) con ganchos
de 90° en un extremo y de 135° en el otro. Estos amarres se colocaran alternando sus extremos
verticalmente.

<15cm.£15cm.

. ,r: ® \ —3 \
D
. Lp . . >15¢cm. <135
<15¢cm, S —

Figura 10.9. Caracteristicas de los estribos de columnas.

Si las varillas longitudinales son distribuidas circularmente son necesarios estribos circulares
completos, para lo cual los extremos se empalmarédn con empalmes = 48 d 6 = 30 cms. para
estribos corrugados 6 > 72 d, 6 = 30 cms para barras lisas o corrugados con recubrimiento
epoxico o alternativamente para estas tltimas empalme de 48 d, con ganchos en los extremos,
que anclan en el nucleo.
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Los estribos se distribuirdn verticalmente sobre la zapata o la losa del nivel inferior, a partir de
s/2, hasta una distancia similar por debajo del refuerzo horizontal mas bajo del elemento
superior, viga o losa (ver figura 10.10). Si a la columna llegan vigas o consolas en cuatro
direcciones, los estribos terminardn a no menos de 7.5 cm del refuerzo horizontal més bajo del
elemento menos peraltado.

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

Para pedestales, ver 14.3. Pedestales.

10.3.2 Columnas con refuerzo en espiral

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

< 24 |
— —— >7.5cm.  Si llegan vigas o consolas
¥ F en las 4 direcciones.
s
s<16dp{ocero longitudinat)
s $<48dp (estribos)
,J. sgdimensidn menor de la columng
‘/\
A Lr
4
L3/2
g ‘-—--‘&‘——Zapotc o losa del nivel inferior

Figura 10.10. Distribucién de estribos en columnas

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

> 045 ¢ (Ag 3 (10-14)
p, 2 0. £ - -
f, A,
(ACI-Ec(10-5))

La deduccién de esta férmula se presenta en la seccién 4.2.
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El anclaje del refuerzo en espiral se garantiza proveyendo una vuelta y media adicional a ambos
extremos del espiral. Los empalmes traslapados para fierro corrugado tendrdn una longitud
igual a 48 veces el didmetro del alambre o varilla del espiral.

Si el fierro es liso la longitud serd de 72 didmetros o de 48 didmetros si se colocan ganchos en
los extremos del empalme. Los ganchos pueden ser de 90° a 135°.

Para barras corrugadas con recubrimiento epdxico rigen iguales reglamentaciones que para
fierro liso.

En todo caso la longitud de empalme serd por lo menos de 30 cms. Es posible utilizar empalmes
mecanicos o soldados.

El refuerzo en espiral se colocara a partir del borde superior de la zapata o de la losa del nivel
inferior hasta el refuerzo horizontal mds bajo del elemento superior. Su anclaje serd de una
vuelta y media. Sino existen vigas o consolas en todos los lados de la columna, se colocardn
estribos en todo el peralte de la viga, losa o panel. Este refuerzo servira para encerrar no sélo
el refuerzo longitudinal de la columna sino las barras provenientes de las vigas ancladas en ella.
St la columna tiene capitel, la hélice se extendera hasta que el didmetro del capitel sea el doble
que el de la columna, como se muestra en la figura 10.11.

o= TN a

Espiral hasta E Xﬁ —-'7

borde superior —] / Estribos

de la losa. L
— L,

Espiral hasta —
refuerzo inferior | [f——

de_ la losa. — ] ~| L_
I h

= 2h

¢ VLTI LTEER

Figura 10.11. Distribucién del refuerzo transversal en espiral en columnas

Si la hélice tiene un paso mayor al indicado en esta seccién, se le considerard como una serie
de estribos circulares con espaciamiento igual al paso de la hélice y la columna serd una
columna con estribos y no con refuerzo en espiral.

10.3.3 Cambios de seccion en columnas

En ocasiones, las dimensiones de las columnas en los pisos inferiores de una edificacién son
mayores que en los pisos superiores ya que estin sometidas a mayores cargas. Cuando se
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presenten estos cambios de seccién es conveniente tener en cuenta algunos criterios para el
detallado del elemento. El cédigo del ACI da algunas recomendaciones al respecto, las cuales
se muestran en la figura 10.12 (ACI-7.8).

El refuerzo longitudinal sobre tramo inclinado y debajo de él debe ser paralelo al eje de la
columna. El acero longitudinal doblado se apoyara en estribos diseflados para resistir una vez
y media la componente horizontal del tramo inclinado. El acero serd doblado antes ser colocado
en el encofrado. Si las caras de la columna, antes y después del cambio de seccién, estén a mas
de 7.5 cm., una de la otra, no deber4 usarse refuerzo doblado, sino bastones empalmados con
el refuerzo longitudinal.

10.3.4 Empalme del refuerzo longitudinal de columnas

Las recomendaciones presentadas en la secci6n 3.5.1 son vilidas para el caso de columnas, sin
embargo, el c6digo da recomendaciones adicionales para ellas, para los casos de columnas que
no soportan cargas sismicas.

Si el esfuerzo en las barras en traccién no supera 0.5fy, se empleard empalme clase B si mas
de la mitad de las barras son empalmadas en una seccién y empalme clase A si la mitad o menos
son empalmadas y los empalmes estén desfasados una longitud 1,. Si el esfuerzo en las barras
supera 0.5f , se utilizara necesariamente empalmes clase B.

Si a lo largo del empalme se proveen estribos cuya drea efectiva es mayor que 0.0015hs, donde
h es la dimensién de la seccién de la columna perpendicular a los brazos del estribo considerado
y s su espaciamiento, la longitud del empalme se podré reducir multiplicindola por 0.83. En
ningin caso, ésta se reducird a menos de 30 cm.

En columnas con refuerzo transversal en espiral, la longitud de empalme podra reducirse por
0.75. En ningin caso se tomard menor que 30 cm.

Refuerzo transversal
de columnas
Empalme 52?:;’:;0 o Si es mayor que
traslapado 7.5 cm. entonces se
- s/2 debe colocar bastén
) )8 s2 1. .
Incliqaglén menor s s/2 4
ue 1: 1 <7.5cm. .
q . Estribos ~ 2] Empalmeltraslapado
! del nudo ]
<15cm. j ! t —
LI Refuerzo adicional de S Baston o refuerzo de
apoyo al acero inclinado Refuerzo transversal ™~ a csolumna Sl:]e erior.
de columnas P )
Refuerzo transversal
de columnas
(a) Columna interior (b) Columna exterior

Figura 10.12. Cambio de secci6n transversal en columnas de concreto armado
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10.3.5. Transmision de cargas a través de los pisos

El ACI en 10.15 indica que cuando la resistencia a la compresién del concreto de la columna
es mayor que 1.4 veces la del concreto de las vigas y losas del piso se deberdn considerar las
siguientes normas:

a) Se colocard en el piso concreto de la resistencia que corresponde a la columna en un drea que
se extienda 60 cm mas alld de la cara de la columna e integrandolo con el concreto del piso.

b) Laresistencia de la columna a través del piso se basard en la resistencia menor del concreto
del piso con fierros verticales adicionales y el refuerzo de estribos o espirales que se necesite.

¢) En columnas soportadas por vigas de aproximadamente igual peralte, en los 4 lados, o por
losas macizas, se podrd tomar como f’_del nudo el 75% del {’_ de la columna mas el 35%

f* column
del f*_ del piso, pero teniendo en cuenta que Lumpa <25

f’_ piso
10.4 COLUMNAS ESBELTAS

En esta seccién se analizard el comportamiento de las columnas esbeltas, primero en términos
generales y luego, especificamente en el caso de concreto armado. En las columnas esbeltas no
sélo se debe resolver el problema de resistencia, sino también el de estabilidad. Se define
estabilidad como la capacidad de un elemento de responder con deformaciones pequefias a
variaciones pequefias de carga. La falta de estabilidad en columnas lleva al problema de pandeo
que se desarrolla con mds detalle en los siguientes parrafos.

10.4.1 Columnas esbeltas sometidas a flexo-compresién

En la figura 10.13, se muestra una columna biarticulada con desplazamiento lateral restringido
en sus extremos, sometida dnicamente a una fuerza de compresién P. Es de material elastico
y estd perfectamente alineada. Si se le da un pequefo desplazamiento lateral en el centro de la
luz, la deformada serd similar a la mostrada con linea punteada. A lo largo del elemento
aparecerdn momentos, denominados de segundo orden, que son producidos por la excentricidad
de la carga axial generada por la deformacién aplicada a la columna. Los momentos de 2° orden
incrementaran la deflexién de la columna, incrementando los esfuerzos en ella. Si la carga P
es pequefia, las deflexiones serdn cada vez menores y finalmente se alcanzaré el equilibrio. Sin
embargo, si la carga P es cercana a la denominada carga critica, el elemento fallard por pandeo.
Las deflexiones de la pieza se incrementardn cada vez més hasta el colapso final de la pieza.
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\ Deformada

Momentos de 2'orden

Figura 10.13. Momentos de 2° orden en una columna biarticulada
sometida a compresién

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

P = n°El

c 12

(10-15)

donde: E: Mbédulo de elasticidad del material
I.  Momento de inercia de la seccidn en la direccién analizada

I:  Longitud de la columna

Dividiendo ambos términos entre el drea de la seccidn, para obtener el esfuerzo en el elemento
y reemplazando 1 por Ar*

Pi:g _m’El _ ’E
A c 12A2 - (l/r)z (10-16)

Larelacion (1/r) se denomina esbeltez de 1a columna. Los elementos mas esbeltos pandean bajo
un esfuerzo menor que los elementos menos esbeltos. Conforme la esbeltez disminuye, el
esfuerzo de pandeo se incrementa. Puesto que la columna no puede soportar un esfuerzo
superior a su resistencia, existe una esbeltez a partir de la cual la falla se produce por resisten-
cia y no por pandeo.

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

[1] _ [®E
I Jlim cFmax
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En la figura 10.14, se muestra la gréafica esfuerzo de falla versus (I/r). Cuando la esbeltez es
mayor que la esbeltez limite, la curva es una hipérbola y corresponde a la relacién (10-16). Si
la esbeltez es menor que la limite, la falla se produce por resistencia, y por lo tanto la grafica
es una recta horizontal que corresponde a 6 del material.

Falla por resistencia

Gmax
o | fe= ﬁ[
g 1 (/r)
2 | Falla por pandeo
i |
I
o I
° (/7 tim
Esbeltez, |/r

Figura 10.14. Grifica esfuerzo-esbeltez

La expresién (10-15) y todas las derivadas de ella son validas para el caso de una columna
biarticulada con el desplazamiento lateral de apoyos restringido. Si las condiciones de apoyo
varian, es posible adaptar las mismas expresiones para otras situaciones, afectando la longitud
de la columna por un factor k que depende de dichas condiciones de apoyo. El término &/ se
denomina longitud efectiva o longitud de pandeo.

La longitud efectiva es la porcién de la longitud de la columna que se puede asumir trabaja
como un elemento biarticulado. En la figura 10.15 se muestra el valor de k para diferentes
casos. La expresién (10-15) quedara transformada en:

2
nt“El
P ="
c (kl)z
(a) (b) (c) O]
A d
Ll
La deformada / i
se muestra en / |
linee punteada [ |’ /
\ /
\| |\ !
?\'\‘ \? A\ \
Valor de K 0.5 0.7 2.0
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\
\ \—
\\ \ //
\B| 1 pa

Figura 10.15. Valor del factor de longitud efectiva para algunas condiciones
tipicas de apoyo

Como se aprecia en la figura 10.15, las columnas cuyos extremos no pueden desplazarse late-
ralmente tienen un valor de k menor que 1 mientras que en las columnas que si pueden hacerlo,
k es mayor que la unidad. Por lo tanto, las columnas con desplazamiento lateral restringido
requieren cargas mayores para pandear.

Las columnas al interior de un pértico o de una estructura compleja tienen condiciones de apoyo
mds complicadas que las presentadas en la figura 10.15, ya que sus extremos no s6lo se despla-
zan uno respecto al otro sino que a su vez giran. La determinacién de la longitud efectiva no es
tan sencilla ya que los extremos del elemento no estdn ni totalmente empotrados ni totalmente
articulados.

Uno de los métodos empleados para estimar el valor de k es haciendo uso de los nomogramas
de Jackson & Moreland presentados en la figura 10.16.a y 10.16.b. El primer nomograma es
utilizado para columnas de pérticos con desplazamiento lateral restringido o arriostradas y el
segundo para aquéllas que pertenecen a pérticos que tienen desplazamientos laterales, llamadas
también no arriostradas.

Ya k ‘/’OE YA k Y8
o
50.0 - 10  £500 o _ Qo o
10.0 ] £ 100 100.0 =100 [ 1000
5.0 3 - E 5.0 gg.o 3 5o = gg.g
] 1 - .0 —=5. )
3.0 0.9 — 30 20.0 7] —- 4.0 — 20.0
2.0 - 1 — 2.0 100 ~+ - 10.0
i L 9.0 — 1 L 9.0
108 8.0 7 T30 Eso
1.0 - 1.0 7.0 - T — 7.0
0.9 — € — 0.9 6.0 — —_ — 6.0
8.9 = - g-g 5.0 — + — 5.0
0.6 7 ——07 — 0.6 4.0 —f—20 — 4.0
0.5 — 0.5 3.0 T — 3.0
0.4 — 1 — 0.4 . 1 -
0.3 - — 0.3 2.0 + L 20
0.2 | —1— 0.6 " 02 1 T 15 B
. - 1.0 — L — 1.0
0.1 4 + — 0.1 7 1 C
o 1 05 L. O 0.: _JL_LO ]
(a) Columnas arriostradas (b) Columnas no arriostradas

Figura 10.16. Nomogramas de Jackson & Moreland
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El factor de longitud efectiva se determina evaluando el pardmetro y en ambos extremos de la
columna, a través de la siguiente relacidn:

yo ZIEL/L)
2(E,1,/L,) e
donde: I: Momento de inercia de la columna
Ig: Momento de inercia de la viga
L: Longitud de la columna, entre ejes
L: Longitud de la viga, entre ejes

EE,: Médulo de elasticidad de las columnas y vigas, respectivamente.

Con esos valores se ingresa a la rectas izquierda y derecha del nomograma correspondiente, y
se unzn ambos puntos con una linea. En la interseccion de esta linea con la recta central se lee
el valor de k.

En el primer nomograma, los valores de k van desde 0.5 a 1. El limite inferior corresponde a
una columna biempotrada sin desplazamiento lateral entre apoyos y el superior, a una columna
biarticulada. En el segundo nomograma, el minimo valor de k es igual a 1y corresponde a una
columna biempotrada con desplazamiento lateral. Este nomograma no presenta limite superior
para el factor de longitud efectiva.

Los valores de k determinados a través de los nomogramas de Jackson & Moreland se basan en
patrones de deformacién especificos de los pérticos. Si estdn arriostrados, las vigas deben
presentar curvatura simple y las columnas deben pandear simultdneamente. Si no lo estén,
vigas y columnas deben deformarse bajo curvatura doble, como se muestra en la figura 10.17.a.
Si estas condiciones no se cumplen, la rigidez de las vigas debe modificarse para evaluar el
parametro . La rigidez de las vigas de pdrticos no arriostrados cuyo extremo opuesto a la
columna analizada esta rotulado, se multiplicara por 0.5 y si estd empotrado, por 0.67. Para
vigas de poérticos arriostrados contra desplazamientos, los factores serdn 1.5 y 2 en condiciones
similares.

-6
> LA BN ]
VAN
(a) Pértico arriostrado (b) Pértico no arriostrado

Figura 10.17. Patrones de deformacién de los elementos para los cuales son aplicables los
nomogramas de Jackson & Moreland
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10.4.2 Columnas esbeltas de concreto armado

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

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

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

Deformada
ut de 1" orden

/
//\
rl‘( Deformada

de 2° orden

Figura 10.18. Columna de concreto armado sometida a carga P. excéntrica
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A

/
S / B . . .
'é =Pe/ PA Diagrama de interaccién
5 / de una columna corta
o
3|/

/ Curva de cargq de una
columna esbelta

Momento

Figura 10.19. Diagramas de interaccién de columnas cortas y esbeltas

En la figura 10.19 se puede observar que el incremento de los momentos debido a la presencia
de los momentos de 2° orden disminuye la resistencia de la columna a la carga axial. Sila carga
axial se reduce en menos del 5%, ésta puede despreciarse y la columna se disefia sin tomar en
cuenta el efecto de esbeltez.

El cédigo del ACI recomienda que el efecto de esbeltez se desprecie si se cumple:

Para columnas no arriostradas: — <22 (10-18)
r

u 1
- Para columnas arriostradas: r S34-12— (10-19)
2
(ACI-Ec(10-8))
donde: k:  Factor de longitud efectiva que puede ser estimado empleando los nomogramas
de Jackson & Moreland. Para la determinacién del pardmetro y, se debe con-
siderar el agrietamiento de los elementos de concreto armado.

;- Longitud libre de la columna. En la figura 10.20 se muestra el valor de | para
diferentes casos.

r:  Radio de giro de la seccién de la columna que puede considerarse igual a 0.3h
para columnas rectangulares y a 0.25d para las circulares, donde h y d son las
dimensiones de la seccidn transversal en la direccién de analisis.

M.: Menor momento amplificado en el extremo de la columna. Es positivo si la
columna se deforma bajo curvatura simple y negativo si se deforma bajo cur-
vatura doble.

M.,: Mayor momento amplificado en el extremo de la columna. Siempre es positivo.
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Figura 10.20. Longitud libre de columnas

En la expresién (10-19), el cociente M /M, debe considerarse siempre mayor que 0.5.

En la realidad, todos los pérticos presentan desplazamientos laterales por lo que el c6digo del
ACI sugiere dos criterios para clasificar las columnas en arriostradas y no arriostradas (ACI-
10.11.4.1,10.11.4.2):

® Sjlos momentos de 2° orden no exceden el 5% de los momentos de 1° orden, la estructu-
ra se considerard arriostrada.

# S el ndice de estabilidad, Q, es menor que 0.05, la estructura podra ser considerada
arriostrada, donde:

ZPUAO (10-20)
SV (ACI-Ec-10-6)
donde: zPU: Suma de las cargas axiales amplificadas de las columnas del entrepiso en es-

tudio.

A:  Desplazamiento lateral de entrepiso obtenido de un andlisis de primer orden
por efecto de la fuerza cortante V .

V: Fuerza cortante amplificada del entrepiso en estudio.

1: Longitud de la columna medida a ejes.

La zPucorresponderé a la combinacién de carga para la cual esta suma sea maxima. Para el
célculo de los términos ZPU, M, M,y A se efectuard un analisis de 1° orden. En este analisis
se considerar4 el efecto del agrietamiento de los elementos de concreto armado a través del
empleo de los siguientes parametros:
® Moddulo de elasticidad.........coeeeeveeennnnnn. Determinado a través de (2-6) 6 (2-7)
¢ Momento de inercia
VS ettt ettt 0.351,
COIUMMAS ... ittt e et ettt e e a e e 0.701g
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Muros
NO AZIHELAAOS 1.vvovevveeereriete et 0.7OIg
AGLIELAAOS ..ttt 0.351g
L0SAS SN VIZAS 1viereiiieiii ittt 0.251g
0 ATEA ©oiiiiiie ettt h e e n et b et e bt e st rae e 1.00A

Los términos Ig y Ag corresponden al momento de inercia respecto al eje centroidal y el area de
la seccion bruta del elemento, respectivamente. El momento de inercia se evalia despreciando
la presencia del refuerzo. Estos pardmetros también se empleardn para la determinacion del
pardmetro  necesario para ingresar a los diagramas de Jackson & Moreland.

Si la estructura se encuentra sometida a cargas laterales permanentes como las provenientes de
empuje del terreno, los momentos de inercia se dividirdn por (1+8,) donde:

«» Para pérticos arriostrados, Bd es el cociente de la médxima carga axial permanente amplifi-
cada entre la mdxima carga axial amplificada.

« Para pérticos no arriostrados, es el cociente de la mixima fuerza horizontal permanente
amplificada entre la méxima fuerza horizontal amplificada total del entrepiso.

Esta reduccién busca tomar en consideracion el hecho que bajo cargas sostenidas, el efecto del
creep incrementa las deflexiones en los elementos.

Si las cargas horizontales provienen de solicitaciones sismicas, el pardmetro B, serd nulo debido
a su cardcter transitorio.

Si las deflexiones del entrepiso se evalian bajo cargas de servicio con los parametros antes
mencionados, el indice de estabilidad podra considerarse igual a:

_(122P)(143A,)  L722PA,
Q= \% Y

C [+

En la expresién anterior, tanto las cargas axiales como las fuerzas cortantes se consideran bajo
condiciones de servicio.

Si por alglin motivo se requiere analizar la estructura bajo condiciones de servicio, como por
ejemplo para estimar sus periodos de vibracién, se recomienda considerar los pardmetros de
andlisis definidos, sin embargo, se recomienda amplificar los momentos de inercia por 1.43.

Para secciones rectangulares, el c6digo del ACI sugiere tomar, aproximadamente, el radio de
giro igual a 0.3 veces la dimensién de la seccion en la direccién de la flexién mientras que para
secciones circulares, el radio de giro es igual a 0.25 veces el didmetro de la seccién. En
secciones irregulares, este parametro debe calcularse en funcién a la seccién bruta de la colum-
na.

Dado que el valor de k para columnas arriostradas va de 0.5 a 1, el c6digo sugiere considerar
un valor de 1 a menos que se efectie un andlisis que justifique tomar un valor menor. Para
columnas no arriostradas, se sugiere que el valor de k debe ser mayor que 1.
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Si los limites definidos a través de las expresiones (10-18) y (10-19) son superados, es necesario
disefiar la seccién tomando en cuenta la reduccién de resistencia producida por los momentos
de 2° orden, por alguno de los procedimientos indicados por el ACI.

10.5 DISENO DE COLUMNAS ESBELTAS DE CONCRETO ARMADO
SEGUN EL CODIGO DEL ACI

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

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

10.5.1 Método de amplificacion de momentos

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

Deformada
de 1* orden

\
b Pe P(asHo)

/>\
F]ﬁ Momento de Momento de

Media onda 1 orden 2" orden
sinusoidal

P

Figura 10.21. Diagrama de momentos de primer y segundo orden de una
columna sometida a flexo-compresién
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Asumiendo que la deformada producida por el momento externo tiene la forma de media onda
sinusoidal, la deflexién producida por los momentos de segundo orden A es:

_| P 11
Aa _|:EI (Ao +Aa)n:|n

Reemplazando (10-15) en la expresién anterior, se obtiene:

5 =(a,+a,)F

c

y la deflexion tot