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Diseiio Estructural en
Concreto Armado

Conceptos Basicos

1.l.- GENERALIDADES

En el presente Capitulo se dan los principos badsicos para el disefo en concretc
ammado de loamienbros de los pdrticos analizados precedentermente,

Con reférencia al disefo de los pérticos de acero. consultar la Referencia 5, ya
que las estructuras metdlicas exigen tamar en cuenta especiales detalles en lo referente a la
estabilidad local y global de los miembros componentes v de sus conexiones. Asimismo la ejecuddn
e inspeccifn en taller y en cbra deben serminucicsas, para lograr alta calidad en el resultads -
obtenido.

El concreto es un material pétreo artifical, que se cbtiene al mezclarendetemmina
das proporciones cemento, agregados gruescs y fines, con agua. E1 concreto y el agua forman una

.pasta que rodea a los agregados, dando por resultado un material de gran durebilidad que fragua

y endurece, incrementando su resistencia con el paso del tiempo. El concreto simple es resisten
te a 1a campresidn, perv es débil en traccidn, por lo cual se lo debe armar convenientemente
con barras de acero que absorben los esfuerzos de traccidn y evitan la formacidn de grietas en
la masa del concreto.

Las curvas de esfuerzo-defarmacidn del oconcreto simple que se obtienen de

'msaymmmwetasstaﬂadmjetmamgauialmmimmmdismm&dadamr

ta dimacidn, se indica en )12 figura 1.1 a). En este diagrama se ohserva que la axva presesta -
un méiximo sequido de un txrazo descendente, produciéndose la rotura del especimen para una
carca menor gque la mdxima. A la carge mdxima le corresponde yna deformacidn unitaria ec'=‘-'0.003

El midulo de elasticidad del concreto eg : 1.5

Ec = 0,ld wz'" VE! (en Kg/am?}

Para el ooncreto nomal i 1.1
E. = 15.100 f(': {1 2

Probeta standard
P

£ = P/A (Kg/cm2) 500
T % . 00
30 cm 4 L
m4
X0

;

100 | [ {p!
E ] '
N 15 cm

0 0,061 0,002 0,002 0,004 0,005 . = & /L
al N b}

Curva esf‘uer:o—de[‘cr‘mac%n o 0’0'31 O,d:E O,CIIB 0'@ 0.005 €c
Figura 1.1 e rL ﬁ\f-_. Efecto de la edad
T

15 dlas

3 dlas

) 1 i 1

—_—
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10
donde w. es el peso unitario del concreto, en Kg/m3 y £& la resistencia especificada del concre
to en compresidn, en Kg/am.
Los valores de £’ referidos a la relacién agua/cemento se indican en la Taebla 1.1

para el concreto normal a los 28 dias , y los diagramas esfuerzos-defonnaciones para diferentes
calidades de concreto se grafican en la figura 1.2.

T A B L A .. 1

HELACION AGUA/CEMENTO MAXIMA PERMISIBLE PAAA CONHCRETO
SIN INCORPORADCR DE AIRE
r'.[Kg/cm2) Relaclén absoiuta | Litros por saco de
c ) por peso cemento de’ 42,5 Kg.
150 0,73 . 31,1
200 0,60 25,5
250 0,50 21,3
300 0,40 17,0
Fafanriod f‘c fé - 400 Kg/cm2
HQ0 ]
o T
00t
0 Kg/cm2
1o + 70 Kg
beformacidon
y ! i } E -
0 0,001 0,002 0,003 0,006 %c
Figura 1.2

En el caso en gque concreto esté expuesto a condiciones especlales, se deben
cumplir ciertas exigencias. Ver Referencia 8. Por ejemplo, cuando ee requiera un concreto
impermeable, la relacién de agua en peso es 0,45 y 0,55 para el ceso de agua de mar y agua
dulce respectivamente. Si el concreto esta expuesto a moderadas o altas concentraciones de
sullalos, deberd emplearse una calidad especialmente resistente a los sulfatos, oon relacién de
agua en peso gue no supere 'la relacidn agua/cemento de 0,5.

Ademss, el concreto luego de vaciado, debe mantenerse a una temperatura de méds de
10°C y en condicién himeda, al menos durante los primeros 7 dias. cuando se desee acelerar el in
cremento de la resistencia y reducic el tiempo de curado, se podrd efectuar un curado con vapor
de alta presién, vapor a presién atmosférica, calor y humedad, u otro proceso aceptado, los
cuales se detallan en la Ref. 8. Sin ambargo, cusndo el curado sea acelerado, la resistencia a
la compresion del concreto en la etapa de carga considerada, debe ser por lo menos igual a la
resistencia de disew requerida.

Tawbién es posible utilizar procedimientos mis sofisticados de curado con membranas
impermeabilizantes aplicando diferentes tipos de recubrimientos a bese de resinas o plasticosa.
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1.2.- ESPECIFICACIONES SOHBRE EL REFUERZO q\ —— X

El refuerzo estd constituide por ameduras de barras corrugadas, permi tiéndo
se el usc de barras lisas en el refuerzo helicoidal de columas o pilotes, y en ligaduras, 'Ian
bién se permite el retuerzo en forma de perfiles de acero, formando secciones mixtas.

El acero de refuerzo es usualmente laminado en caliente o trabajado en frio
{ver Referencia 5). Los diferentes tipcs de acero se caracterizan por su limite de cedencia fycg
mo muestra la figura 1. 3.

El acerc dulce comin evidencia un marcado escaldn de cedencia y una
cunsiderable ductilidad. En los aceros de alta resistencia no existe un limite de cedencia bien
definido y para determinarlo se traza una paralela a) tram recto del diagrama esfuerzo-
deformacidn desde el valor correspondiente al 0,002 de la defommacidn unitaris, hasta cortar la
curva. :
A los efectos de disefio, en flexidn se utilizard una resistencia de la .
acradura no mayor a fy, = 5.600 Xg/an2. En columas, la resistencia cedente £, de la armadura he
licoidal no serd mayor a 4.200 Kg/an2.

ELl mXluln de elasticidad para todo tipo de acero es :
N

TADLA 1.2 L
E : E o - E tcmzl
LD S a5 oS 2F
Bw BE ©— 9w 80 SECCION TOTAL DE ACERO
(0 - - = 1) o -
- 3 el e - [ Pr— L
82 f a Nomero de barras de refuerzo
¢ d A O P 1 > 3 4 5 & 1 8 9§ 10 N 1R
h 64 O 0,55 201 |02 06 09 1,8 1,60 1,2 224 25 28 3,0 352 3%
vB 95 0,71 0,5 2,9 | 0N 1,2 2,13 284 3,5 4,% 4&4%-568 63 7,10 7.8 8,5

V2 127 1,271 0,9 3,9 | 1,27 25 3,8 508 635 7,62 8,8 10,16 11,43 12,70 13,8 1597
/8 15,9 1,9 1,% 4,% [ 1,8 3,% 5% 7% 9,90 11,88 13,86 15,8 17,8 19,80 21,78 3,76
Vi 19,0 2,8 2,23 597 | 28 56 §&52>1,% (63, M 19,8 2,2 5% BW Nx K6
8 2,2 381 3,04 697 | 38 7,7 1,60 154 19,3 B,2 27,09 30,95 4,8 BT 42,57 %6,
VB 5,01 [T 1,98 | 507 JOIEIHZB BB 02 BH K,% 568 D0 BT 608
1B M6 661 500 8% | 6k 12865 19,21 XM 2,12 H,5 4,9 5,38 5,8 64X M6 7,0
118 31,15 T,% 6,21 9,9 | 7,92 15,8 2,75 31,66 3,8 4,20 3542 6,33 ™2 7,16 8,08 B,0
198 3,9 9,58 T,47 10,97 | 9,57 19,13 B,10 B, % 47,83 57,40 €,% T6,5 &,09 95,66 105,23 114,79
1172 B N, 8% 12,9 | 11,0 2,80 3,0 15,60 57,0 6,0 75,80 91,20 1R,60 114,00 135,40 136,80

En los ejemplos ilustrativos de estructuras de concreto ammado que se desa
rrollan en el presente Capitulo, se supone que el acerov de refuerzo tiene comportamiento elas
to-plastice. Los didmetros de las barras mds usuales en la practica , con los respectives pesos,
areas de la seccidn transversal y perimetros, se dan en la 1abla 1. 2.

La seccién total de un grupo de barras con diferentes didmetros, en cam-
binaciones de 4 a 8 barras, se indica en la Tabla 1.3, para facilitar el disef de las sec-
ciones de los mienhros estructurales de los pdriicos gque se analizan.
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TABLA 1.3

COMBINACIONES DE BARRAS DE DIFERENTES DIAMERTRO3 (Pulgadas)

A varroa cm® 165/8 44 1/8 14,44 663/8 165/8
tdd/e &67/8 18,32 443/8 34172
h 4 3/d 2,8h Js I/ 261 - 18,86 jdi/8a 3d81/2
a3/ 1 é 12 3,40 54 7/8 19,35 5638 265/8
26 3/8 24172 3,9 467/8 141 20,55 2463/8 541172
142/ 1658 AN 2d /a3 41 20,89 1423/8 64172
163/8 161/2 4,52 186 /B 241 21,75 h63/8 Jé5/8
hodotr2 5,08 267/8 1341 22,95 . Té1/2
26340 245/8 5,38 1é3/6 a4adé 23,12 6éi1/2 1t é5/8
1412 14658 51 167/8 481 24,50 3é3/8 & d5/0
2é61/2 245/8 6,50 5 6 1 25,35 5é1/2 2d5/8
1638 1658 6,65 2 66172 1434
YA 1/2 16 I 6,05 6 barras cm baéts2 345/8
1é611/2 1465/8 T,21 2838 545/8
h 4 578 7.92 6 ¢ 3/8 : 4,26 141/72 4 é5/8
24172 24 3/0 8,22 56 /8 t & 172 4,82 5 di/2 2d 374
165/8 14 3/0 8,78 463/8 261/2 5,18 2d11/2 5¢65/8
245/0 2634 9,60 ‘54 3/8 1 65/8 5,53 143/8 645/8
16 t72 3d /0 79,79 ¢ /8 14 1/2 5,94 14172 645/8
145/8 1 4AT/8 9,81 263/8 446 1/2 6,50 4d1/2 3434
I ¢ 3/0 143/ 10,50 a6 3/8 245/8 6,80 7 ¢ 5/8
H 4 3/0 11,36 1438 545/8 7,06 6é65/8 1473/48
265/ 247/ 11,70 6 ¢ 172 7,62 34172 4é /4
a3/ 1 éT/8 12,09 14 /8 18 5/8 8.07 5¢65/8 24 23/%
240 24T/ 13,42 Sd 172 1 d5/8 8,33 665/8 14d17/8
P4 5/8 34 T/8 13,99 hdéd1/2 2458 9,04 445/8 3434
Ja 3/ 1 é1 11,59 56 1/2 16 374 9,19 26 1/2 5824
L 34 36 7/8 14,45 263/8 46 5/8 9,3 185/8 & é 34
o od 1/0 15,48 3d41/2 3 é5/8 9,75 565/8 2¢7/8
2é 378 241 15,82 26172 & 458 10,46 265/8 54¢3/4
3147/8 141 16,68 1463/8 545/8 10,61 161/2 64 23/%
2a /8 241 17,98 td 1/2 2634 10,76 145/8 66 1/8
16 3/0 341 18,05 1d /2 565/8 11,17 445/8 3478
14 7/8 161 19,08 6 6 5/8 11,88 7 6 3/4
hg 20,28 Jét/2 34 3/4 12,33 6434 147/8
545/8 1463/ 12,74 345/8 46 17/8
5 barrah cm 4¢65/8 2d3/4 13,60 5834 2é7/8
5d45/8 147/8 13,77 663/8 1671/8
5 4 3/8 3,55 26412 4d 3% 13,9 43/ 267/8
hé /8 V& 12 A0 I45/8 3463/ 14,46 2é65/8 5617/8
368 24172 0,67 2d45/8 4 é 374 15,32 3é63/8 hdP/8
A A8 165/ K02 16 1/2 S &34 15,47 5434 2461
24 W8 34 1/2 5,2] hé5/8B 261/8 15,66 26236 546 7/8
1 &R a8 d 172 5,19 1665/8 5S¢ 3/4 16,18 4634 161
¢4 /8 265/8 6,09 6 ¢ 3/4 17,04 76 71/8
S é 1/2 6,15 jes/a dde7T/9 17,55 3J83/4 4Adl
heé 172 14S/B T,006 56 3/4 167/8 18,07 5é7/8 2d1
?43/0 3165/8 1,36 Lg3/a 2d¢ 778 19,10 4 é7/8 dé1
34172 2658 1,711 5% 161 19,27 2634 5813
A g 1/2 1430 1,92 265/ 4d7/8 19,44 - Jd1/8 461
2d41/2 145/8 0,48 343/0 34 71/8 20,12 2d17/6 561
14218 _hd5/8 8,63 tds5/8 S5é7/8 21,3 781
' ¥ 172 hH 465/8 9,19 hé63a 261 21,50
IA1/2 26 3/h 9,49 1423/ 567/8 22,19 B barras
5 4 5/8 9,90 6 d 7/8 23,22
hH & 5/8 14 3/8 10,76 Jd3/4 361 23,713 B d 5/8
241/2 346 /4 11,00 Sé7/8 161 24,42 46172 ad s
IAS5/0 2824 11,62 4a67/8 2461 25,62 4 ¢ 5/8 46 3/4
hadsS/8 1dT/8 1,79 263/ LB 1 25,96 245/8 646 3/4
245/8 343/n 12,48 3147/8 341 26,82 Bé /4
1 dé 172 44 1/h 12,6] 2847/8 4é1 26,02 4 45/8 4dé7/8
1 4 95/8 hod 350 13,35 1t 4 7/8 5d1 29,22 4 & 3/4 45 6 7/8
14 5/8 24 7/0 13,08 661 20,42 66234 2481
5 4 3/4 14,20 2 84 7/8
#d 34 1 & T/B 15,23 7 barras cm A48 481
2d45M 36 7T/B 15,57 667/8 2461
343/ 28 7/B 16,76 T & 1/8 0,97 4¢7/8 4é1
G ¢ I 1 d 16,13 638 14172 5,53 2¢7/8 6481
28 X0 347/ 17,29 S 6 3/8 246 1/2 6,09 8 d1

D~ w=-3N N

&
i w0 D L~ = =g I

-l
QWODmE-~d~2~nn

27,18
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| Esfuerzoa (Kg/cm?)
Aceros Lrabajados
3.000 T
7. 000 = en frlo
6.000 4
Alta resiatencla
5-000 £ laminado en frlo
4.000
3.000 ]
2.000 N acero grado estructural

1.000

4 + ' : ' ' + - €
¢ 0,01 0,02 0,03 0,04 .0, s,
: 3% 0,05- 0,06 0,07 Deformaclon unitaria

Figura 1, 3.- Curvas esfuerzo-deformacidn para el acero

£n las losas, placas, mures o zapata—s, alemss, se utilizan mallas de refuerzo for
madas por alarbres lisos o corrugados unidos por puntos de soldadura en los cruces. -

La Tabla 12.4 a continuacidn, da las aress de las barras de refuerzo por metro
de ancho para losas, placas, zapatas o muros de concreto . amado, sequn diferentes
espaciamjentos uniformes.

TABLA 1.4

DISTRIBUCION DE LAS BARRAS DE ACERO
Entrar en la Tabla con los valores de Aslmzlml

Espac. Diametro de las barras [pulgadas)
tem) | 8174 83/8 61/2 85/8 ¢3/4 87/8 ¢ 1
8 4,0 8,9 15,9 24,8 35,5 48,4 63,4
g9 3,6 7,9 14,1 22,0 31,6 43,0 56,3
<10 3,2 (N 12,7 19,8 28,4 38,7 50,7
T 2,9 6,5 11,5 18,0 25,8 35,2 46,1
12 2,7 5,9 10,6 16,5 23,7 32,2 42,2
13 2,5 5,5 9,8 15,2 21,8 29,8 39,0
14 2,3 5,1 9,1 14,1 20,3 27,6 16,2
45 | 207 —d® 85 13,2 18,9 258 33,8
16 2,0 a4 7.9 12,4 17,8 24,2 n,7
17 1,9 4,2 1,5 11,6 16,7 22,8 29,8
18 1,8 3,9 7,1 11,0 15,8 21,5 28,2
19 1,7 3.7 6,7 10,4 14,9 20,4 26,7
—20 1,6 3.6 6,4 9,9 14,2 19,4 25,4
~25. { 1,3 - @38 5,1 7,9 11,4 15,5 20,3
30 N 2, 4,2 6,6 9,5 12,9 16,9
.35 0,9 2,0 3,6 5,7 8,1 11,1 14,5
"4 0,5 1,8 3,2 5,0 7,1 9,7 12,7
45 0,7 1,6 2,8 4,4 6,3 B,6 11,3
50 0,6 1,4 2,5 4,0 5.7 7,7 10,1
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1, 3.- RESISTENCIA REQUERIDA Y RESISTENCIA DE DISERO

La resistencia exigida para el disefn de los miembros de concreto amexio debe
responder a las pautas corresporclientes al método de rotura. Estas Nopmas (fAef.l) requieren gue
la resistencia sea adecusda parz que los mievhros soporten las cargss mayoradas en las
mbhmimmt@lﬂs.yummmﬁmmmMmm&mim.

La :enigtencia debe ser en todos los casce iéuul o menor a la de disefo. U
representa la resistencia requerida a momento flector M,, a carga axial P, a fuerza cartante V
o a cualquier otra carga.

En tecria de rotura los factores de seguridad son de dos tipos :

* Factores de mayoracidn de cargas
* Factores de minoracidn de resistencia

" FACTORES DE MAYORACION DE CARGAS _MM

TABLAIL.S

=1,4CP +1,TCV

=0,75 { 1,4 CP + 1, 7TCV ) +1.03 L]
=0,9CP +«1.038 ax
=0,75 ( 1,4 CP + 1,7CV +1,THW)
-=0,9¢CP + 1,3 W

= 1,8 CP +1,7TCV + 1, TH

0,9CP +1,TH

=1,4CP+1,7CY +1,4F

=0,39CP + 1,6F

= 1,4 CP+1,7CV

20,75 ( 1,6 €CP + 1,6 T 1 1,7CV)

= 1,4 {CP +T)

c € O € g ccc g o
1l

Los dlferentes tlpes de cargas son :

PERMANENTES CP (peso proplo, scbrecargas rijas)
GRAVITACIONALES VNRIABLES CV (sobrecargas de uso ¢ moviles)

ACCIDENTALES { SISH0 S
VIENTO W

EMPUJES H DE TIERRA,PQOLVQ,GRANDS O MATERIALES SUELTCS EN
GENERAL {incluyendo la presién del agua contenlda
en los mismos)

FLULDGS F PESO Y PRESION DE FLUIDQS (con densidades bien de-

finidas)

EFECTOS SECUNDARIOS T ASENTAMIENTQS DIFERENCIALES, FLUENCIA,RETRACCION O
CAMBIOS DE TEPERATURA
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La resistencia reguerida se obtiene de nmultiplicar las cargas de serviclo por los
factores de mayoracion, tamando en cuenka :

a) La incertidunbre acerca de la magnitud de las cargas gupuestas en el disefo

L) La inseguridad de la exactitud de las hipdtesis simplificativas y las ecuaciones
del andlisis estructural

c} Los errcres de calculo

Todas las cargas involucradas en el disefio deben afectarse por loa factores de
mayoracidn correspondientes, y de las posibles cambinaciones de las miemas se elegird 1a més
desfavorable para regir el andlisis.

La Tabla 1.5 da los diferentes factores de mayoracidn de cargas. En el caso de las
cargas de sismo, se suponen mayoradas de antemano en el andlisis., De no ser asi, se debe adoptar

*U=0,75 (1LACP+ 1,7CV + 1,9 §)
** U=0,9CP+ 1,45
En todes los casos se cuplird @ U<g {Regsintencla nominal)

La resistencia nominal de la seccidn transversal de un miembro estructural de
concreto armado es la que se obtiene suponiendo que las dimensiones y las propiedades de los
materiales son exactamente las especificadas en el proyecto. Por ello, a la resistencia nominal
se la debe afectar de los factores de minoracidén de resistencia ¢ que se detallan a continuacidn,
camo medida de seguridad adicional.

AL detemminar U seqin la Tabla 12.5, es necesario prestar la atencidn necesaria a
los signus, pues un tipo de cargas puede producir efectos de sentido contrario al de otras,
Mdemnds, se deben considerar Lodas las oombinaciones posibles de cargas para deteminar la
comdicion mds critica de disefo.

Cuando se puedan producir impactes, como en rampas, ductos de ascensores, puentes
grua, etc. deben considerarse también sus efectos en el andlisis.

FACIORES DE MINORMACION DE FESISTENCIA ¢

Los factores minorantes de resistencia toaman en cuenta :

a) La ductilidad de la estructura

b) La inportancia del miembro en la estructura. (Por ejemplo, la falla de una columa es
mds grave gue la falla de una viga).

c} La variaci‘m en la calidad y resistencia de los materiales empleades, o la falta de
exactitud en las dimensiones de los miambros, defectoa de vacisdo, etc.

La resistencia de diseno de un miembro estructural se calcula multiplicando la reais-
tencia nominal por el correspondiente factor de minoracién ¢ < 1 seqin se menciona a continuacién

~

1} En flexidn sin carga axial............ terersansuna etareraeanua ¢ =0,9
2) Traccidn axial y flexotraccion.. i irieenanennarnonssnnnnn e ¢ 20,9
J) Conpresidn axial y flexccompresidn :
Miembros zunchadosS. cvvcienvsaccncrenenanans tensasnnanas ¢ = 0,75
Miembros con estribos o liguaduras ............ veesees @ 20,70
4) Corte y lorsidn ... ... iiiniiiiieinianan rrrerreraasn temsrrrne ¢ = 0,85
5) Aplastamienlo del ConCrefo . .vvieieionnrerrnvracnonns sanssssse $ 0,70

El factor de seguridad resulta : FS = FM/¢
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Flexién y Corte. Disefio de Vigas

2.)1.- FLEX1ON SIMPLE

L3 resistencia de los miembros de concreto armado sujetos a flexidn sinple 8¢
detennina a parlir de ciertas hipStesis sinplificativas entre las cuales se pueden enumerar :
* [a distribucion de las deformsciones en la seccidn transversal es lineal
» £l concreto no resiste esfuerzos de traccidn
» 1a deformacidn unitaria mixima del concreto es Ec' 0,002
* N> existe deslizamiento relativo entre las barras de acero y el concreto

* [a distribucion de estuerzos en la zona de compresion del concreto adopta la forma
rectangular que mueslra la figura 2.1. o ’ ’

’ AT
F = 0,003 0.85 1! a=B Cc = ___B__..L— {2-1
r---—“ r r‘u ; | r 5| c 1 0,35 fé b
- -'l 2 el et —T— — B-— ajz
a=
C;kuf] 1€ c ju =1-0,59w
h o ¢je reulro Jud - d - _az_ = d (1-0,599 ) [2..2
| :
I - C
3 0,65 s B,(1,05 - ——00)
[ [|?? o0 su — T ! bl
- : A
Bl rc, r
. . - ' -
Figuen 2.1 C=0,85l ab 0.85 |5 280 k, "081—0.5}5_11_
0,84 300
= =P b r ’
T ﬂs r)" d y 0,80 350

Secciones simplemente armadas

La figura 2.l nuestra la distribucién de esfuerzos y deformaciones de una seccid
reclangular simplanente armada. Para gue la geccidn sea dictil se debe curplir :
€Egu>ty
¢ es la profundidad del eje neutro en el limite de agotamientoc de la resistencia
ry es la defomacion en el aceru correspondiente al esfuerzo cedente a traccidn.
- g = fy !/ E, (2.3

La expresitn del morento de agotamiento para las secciones simplemente armadas con acero d
conportamiento elasto-plastico es

Mu=¢hsfyd{1-0,59w]=¢1\gfyjud {2.4
¢ =0,9
In el caso de acervs especiales se usard el valor de fg,> fy en las ecuaciones precedente, en
gar de fy. La cuantfa geomdtrica de la ammadura a traccidn resulta :

p=—Pa_ (2.
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Se debe cumplir :

o . 14
min * £ (2.6
Y
p max = 0.75 Db (2-7
sindo Py la cuantia correspondiente a la falia balanceada :
0.85 E' 6.300
Py =1 £ - 6.300 + £ (2.8
¥ (6. + £y)
En zona sismica se respeta : P oax = 0.5 Db (2.9
B, es el cveficiente de forma, determinado experimentalmente :
fl
0.65 ¢ B, = 1,05 - —5 (2.10

1.400

ﬂl es cl vveficiente que transtorma el area de esfuerzos con distribuciédn parabdlica en la zona

del concreto comprimido, en su equivalente de forma rectangular, Resulta asi :

a=8 ¢ (2.11

Los valores de ﬁl se indican en la figura 2.l. El limite inferior de Blligual a 0,65 se adoptd
. para resistencias del concreto mayores a 560 Kg/amZ. Para concxretos de f, € 280 Kg/am2,8; = 0,85.

La distribucidén rectangular de esfuerzos se conoce por "blogque de esfuerzos® y no
es la distribucidn real en la zona cowprimida para el estado de sgotamiento resistente, pero
permnite sinplificar el anAlisis y da los miamos resultados que los obtenidos en los ensayos.

La compenente a compresidn del concreto C se ubica en la mitad de la altura a del
bloque rectangular de esfuerzos @

C=0,8 foab (2.12

La secuion se define cono balanceada cuandeo el concreto en su fibra mds camprimida y el acero en
su fibra méds traccionada alcanzan simultdneamente las miAximas deformaciones de trabajo, € _« 0,003
¥ Cy = 0,002 respectivamente. La resultante T de los esfuerzos de traccién en el acero vale ¢

T=J\Sfy=pbdfy (2.13
y la profundidad del eje neutru es @
C = ku d - {2-14
donde : of
ku = J_I (2'15
81‘0.85 fc
Se define asimismo la cuantla mecédnica de la seccidn : .
w=p R (2.16
f!
C

Para asegurar el comportamiento dictil de la seccidn flexada, se debe limitar el valeor de w. En-
secciones simplemente armadas, 14

0,75WE> w 3 (2.17

c
y on zuna slsmica @

0,5m, & wa (2.18

f!
c
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v, €8 1o cuantla mecdnica de la seccidn balanceada, que se obtiene Je sustituir p por pp en la
ceuacion 2.1 . Cuondo resulia
w D> 0,5 uy,

la seccidn debe ammarse doblemente.
El munenlo de agolaniento puede asimisno expresarse por @
My = @ £t bd? Wil - 0,59w) (2.19

Ll cceficiente adimensional i resulta :

u s L a 0,% (1 - 0,5% ) (2.20

f' b dl
[ &

La 1abla 2.1 relaciona los valores de ! con la cuantla mecanica w y el factor j,;, que permite b
llar-el brazo del par internmo o brazo wecdnico de la seccidn jd.- ) -

Jju=1-0.5%uw _ (2.21
Fn disefw, para asequrar la ductilidad del elementos flexado, se adoptard el valor de :
w = 0,18
al que corresponde un 3 = 0,1448 y j, = 0,894. Por lo tanto, de ec. 2.20 se despeja la altura-
minima d¢ la seccidn ductil simplemente armada
da —Hu—- (2.22
p f& b
La altura Lotal h resulta :
h=d+r2d+r'+dy/2 {2.23

siendo ' el recubrimiento del acero a tracuidon, el cual no podrd ser menor que el di&retro dy
de las Lorras ni inferior a la dimension maxima del agregado gruesoc aumentada en 5mn, ni a los
valores especiflicados en la Tabla 2.2.

El recubrimiento para la proteccion de la amadura se mide desde la superficie-
del concreto hasta la superficie més prdxima del acero para la cual se aplican los requisitos -
del recuurimiento, gque resula el borde mas saliente del estribo, ligadura o zuncho, ei el
refuerzo transversal encierra las barras principales, o el borde de la copa mis externa de las
barros, si se enplea nds de una capa de refuerzo sin eatribos o ligaduras.

En awientes corrosivos o en condicion de exposicion més severas, el
recubrimiento del conureto deberd aumentarse adecuadamente o disponer de otras protecciones.

Las barras de refuerzo y cualquier otro elemento metélico expuesto a la
interperie deberdn estar protegidos contra la corrosién (Ver Referencia 8). Ademds, cuando las
condiciones particulares de una obra reguieran recubrimientos de proteccidén contra el fuego
mayores a los especificodos en la T1abla 2,2, privardn los requisitos mis exigentes.

lLa separnvion libre s entre barras paralelas de una capa no serd menor gque dp ni
menor que 2,5 un. La Tabla® 2.3 da el mimero de barras permitidas en cada capa, para diferentes
anchos de vigos, y en la figura 2.2 se grafica la separacidn entre barras y el recubrimiento
en los elementos flexados gque se menciona precedentemente.

En vigas y columas se admite la posibilidad de disponer barras en contacto,
fornnando grupos o gavillas. En elementos que trabajan a flexitn el grupo no podrd ser mayor @
dus barras, siluadas en un mismo plano vertical, una sobre otra y en contacto., Entre ejes de
parejas deberd mantenerse una distancia horizontal no menor que 2.5 dp niinferior a (dg + 25 mm)
camy mpestra la figura 2.2 c).

ElL espacianientu libre vertical entre dos grupos o entre un grupo y unabarrano
~ serd menor a dp,. EN ningun vaso se permitird €1 contacto de dos barras situadas en un mismo pla-
\_no horizontal. Adonds, en las vigas no se permite agavillar barras mayores del N2 11 {1 3/8").
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2.1

DISERD DE SECCUIONES RECTANGULARES A ROTURA

Momanto especifico u = u = = 0,9wit = 0,59 )
' bd
c

w 0.000 0.00t 0.002 0.003 0.004 0.005 O0.006 0.007 0.008 0.009
0,05 u 0.0437 0.0445 0.045& 0.0462 0.0471 0.0479 0.0a87 0.0496 0.0504 0.051]
1 0.971 0.970 0.969 0.969 0.968 0.968 0.97 0.966 0.966 0.955

0,06 in 0.0521 0.0529 ©$.0538 0.0546 0.0554 0.0563 0.057! 0.0579 0.0587 0.0596
Ju 0.965 0.964 0.963 0.963 0.962 0.962 0.961 0.960 0.950 0.959

0,07 u 0.0604 0.0612 0.0620 0.0629 0.0637 0.0645 0.065]1 0.0662 0.0670 0.0678
Ja 0.959 0.958 0.958 0.957 0.956 0.956 0.955 0.955 0.954 0.953

0,08 u 0.0686 0.0694 0.0702 0.07'9 0.0719 0.0727 0.073% 0.074]3 0.075) 0.0759
Ju 0.95] 0.952 0.992 0.951 0.950 0.950 0.949 0.948 0.948 0.947
0,09 I 0.0767 0.0775 0.0783 0.0791- 0.0799 0.0807 0.08:5. 0.0823 0.08)t 0.0834.
. Ju- Q.947 0.946 0.946 - 0.945- 0.945 0.944 0.944 0.943 . 0.942 0.942
Q0,10 T 0.0847 0.0855 0.0863 0.0871 0.0879 0.0886 0.0894 0.0902 0.0910 0.0918
Ju g.94t 0.940 0.940 0.939 0.939- 0.938 0.937 0.937 0.926 0.936

q,1n u 0.0926 0.0934 0.0941 0.0949 0.0957 0.0965 ©.0973 0.0980 0.0988 0.0996
Ju 0.935 0.93% 0.934 0.931 ° 0.931] 0.932 0.9232 g.9MN 0.930 0.930

0,12 u 0.1004 0.1011 0.1019 o.1027 0.105& 0.1042 ©0.10%0 0.1057 0Q.1085 0.1071
Ju 0.929 0.929 0.928 0.927 0.927 0.926 0.926 0.5925 0.924 0.924

g,13 u 0.1080 0.1088 0.1095 0.1103 0O.11i1 0.1118 0.1126 0.1133 0.1141 0.1148
Ju 0.921 0.923 a.922 0.922 0.921 0.920 0.920 0.919 0.919 ¢.918

0,14 u 0.1156 0.1163 0.1171 0.1178 0.1186 0.1193 0.1201 0.1208 0.1216 0Q.1223
Ju 0.917 0.917 0.916 0.916 0.915 0.914 0.914 0.913 0.913 g.912

0,15 1] 0.1231 0.1238 0.1245 0.1253 0.1260 0.1267 0.1275 0.1282 0.1289 0.1297
ju 0.912 0.911 0.910 0.910 0.909 0.909 0.908 0.907 ¢.907 0.906

0,16 u 90,1304 0.1311 0.1319 0.1326 0.1333 0.1340 0.1348 0.1355 0.1362 0.1359
Ju 0.906 0.905 0.904 0.904 0.903 0.903 0.902 0.902 0.9} 0.900

0,17 W 0.1377 0.1384 ©0.129%1 0.1398 0.1405 0.1412 0.1420 0.142T7 0.1434 0.1401
Ju 0.900 0.899 0.899 0©0.898 0.897 0.897 0.896 0.896 9.395 0.894

0,18 u 0.1448 0.1455 O0.1462 0.1469 0.1476 0.1483 0.1490 0.1497 0.1504 0.1511
Ju 0.894 0.893 0.893 ¢.892 0.891 0.891 0.89¢ 0.890 0.869 0.888

0,19 u 0.1518 0.1525 0.1532 0.1539 Q.1546 0.1553 0.1560 0.1567 0.1574 0.1581
Ju 0.888 0.887 0.887 0.886 0.886 0.886 0.885 0.885 0.883 0.883

0,20 u 0.1588 0.1594 '0.1601 0.1608 0.1615 0.1622 0.1629 0.1635 0.1642 0.1649
Ju 0.882 0.881 0.881 0,880 0.880 0.879 0.878 - 0.8T8 0.877 0.877

0,21 11 0.1656 0.1663 0.1669 0.1676 0.1683 0.1690 0.1696 0Q.1703 0. 1710 0.17H6
Ju 0.876 0.876 0.875 0.874 0.87T4 0.873 0.872 0.87M 0.8T71 0.87T1

0,22 u 0.1723 0.1730 0.1736 0.1743 0.17S0 0.1756 0.1763 0.1769 0.1776 0.1783
Ju 0,870 ¢.870 0.869 0.8968 0.868 0.867 0.867 0.866 0.865 0.855

0,21 u 0.1789 D.1796 0.1802 0.1809 0.1815 0.1822 0.1828 0.183% 0.1841 0.1848
Ju 0.864 0.864 0.8631 0.863 0.862 0.861 0.860 0.860 0.860 0.859

0,24 u 0.1854 0.1861 0.1867 O0.1873 0.1880 0.1886 0.1893 0.1899 0.1905 0.1912
- J 0.858 0.858 0.857 0.857 0.856 0.855 0.855 0.854 0.854 0.893
0,25 u 0.1918 0.1924 0.1931 0.1937 0.1943 0.1950 0.1956 0.1962 0.1960 0.1975
Ju 0.852 0.852 .851 0.851 0.850 0.850 0.849 0.848 0.848 0.847

0,26 u 0,1981 00,1987 0,19%94 0,2000 0,2006 0,2012 0,2018 0,2024 0,203t 0,2037

Ju Q0,847 0,846 0,845 0,845 Q,B44 0,844 0,843 0,842 0,842 0,841

0,27 H 00,2003 00,2049 0,2055 @,2061 0,2067 0,2073 0,2080 00,2086 0,2092 00,2098
J G,841 0,840 0,840 0,839 0,830 0,838 0,837 6.837 0,836 0,835

=




20

TAUDLA L 2.2
| ]
Aecubrimlento minimo {en ca.)
Caracterlaticas del
amhtente Losas Murcs Cascaras y Vigas y columnss
¥y placas placas plegadas
Plezas al abrigo de
la inteaperle 1.5 2 1,5 2,5
Piezas expuestas a la
intemperie en amblen-~ 2 2.5 o5 3
tes no agreslvos
Piezas expuestas a la
intemperie en amblentes 3 3.9 2 4
medlanamente agrealvos
Plezay en contacto con 4 4 4
al terreno
Plezas vacladas contra _ .
el terrenu y permanente- T T T
mente en contacto con el
TADBDLA 2.3
HUMERD MAXIMO DE BARRAS QUE CABEN EN LOS ANCHOS DE VIGAS
b (cm) é 1/2" 4 5/8" ¢ 3/47 ¢ 7/8" g 1"
15 2 2 2 2 2
20 K} 3 3 3 3
25 4 6 4 4 4
30 6 5 5 5 4
35 T 7 6 6 S
40 8 8 T T 6
45 10 9 8 8 T
80 1" 10 10 9 8
55 12 1 1 10 9
60 14 13 12 11 10
L —y p b - 4
..r." b - - ﬂi
d d r-l r‘ _’{dg-
- al bl ¢l 4
o % % e.0p ._T' 042 i1~
] + o 1 =
b, gEeee cflieal
> § % s'2 25 mm >
=125 om a ¥ 2,5 dy at>2 d
Flgura 2.2 = db + 25 mn - b

* pef. 1 Tabla 7.7.1.
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Cuando se requiera utilizar el didmetro dy de la barra. un gngpo de barras
se considerard como und Gnica barra con un 4rea equivalente al Area total del gnupo, con

disdretro d, correspondiente a ese area.

En el caso de barras agavilladas en miembros a flexidn, no podrén cortarge
en un miamo plano, sino gue deben cortarse en diferentes puntos en forma escalonada, a

distanciss iguales o mayores a 40 dy.
ETEMPIO 2.1.-

Determine ¢l momanto de agoleamiento resistente de la seccidn indicada para las aiguien-
tes calidadas de materiales : ' 1

I'c=230!.'g/cn.2 ry:a.zooxg/c:z
De Tabla 1.2 : A, = 7,74 + 10,14 = 17,88 cm2
; b~10cm ;
3 -
9 . . 1A' Se verifleca : _ _
. - . 14 - 14 ’ S
AS 2 i.ls ain T' bd -‘l._é—ﬂ x 30 x 60 = § cmm?
. Cumpla
d= 60fcm wep . s 5y 7maxsz0 149 < 0.18
B ré,‘ bd T 280 x 10 x-60 T °° '
A La seccldn es dictil
- od e .
r-511:m De Tabla 2.1 : y = 0,1223 Ju = 0,912

24 7/8% + 22 1"
Para determlnar Hu se puede usar la ec. 2.4 o la 2.19.

Para llexian, el lactor de minoracién de resistencla @ vale : ¢ = 0,9. Por lo tanto

_ M, =8 A C ), d=0,9x17,88 x 4.200 x 0,912 x 60 = 37 ta
Hu=ufébd2= 0,1223:280:301602=3?tm
En zona =slsmica, colocar adliclonalmente :
A} = Ay oy, = 6 cm2 (2 ¢ 7/8m)

EJEMPLO 2.2.-

Disefie la secclon de concreto armado con ancho b= 35 cm, simplemente armada, para

rl = 280 Kg/cm2 £, = 4.200 Kg/cm2 p¥—— b=35cm k-
& .
Las solicitaclones en regimen de szervicio son :
M., z8tm M., =5 tm Mo = = 2 tm d
(ol cv - S T
Segun la Tablal.$5, las comblnaclones de solicitaclones mayoradaa A
resultan : , ; i Y - E—
Moy = Fol Mg + 107 Moy = 104 X8 + 1,7 x5 = 19,7 tm r}
_ - _J 17,62 tm
Hu2'0'75 (1,4 HCP+ 1,7 HC‘J: 1,9 HS ) = 4,75 (19,7 + 1,9 x 2) '{11,921:4:1
M_=0,9H._ +«1,4M_ = 10 tm Por lo tanto, en el diseflo controla el M
(7% N vf P - 4,4 tm ' ] ut’

Adoptants w = 0,18, resulta u= Q,1448 ¥y de ec. Z.22 se obtlene !

M
i u 1.970.000 i
4= 3 oo T \/o,waa x 280 x 35 = 35 cm
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. - d-40(m

Por exceso, se adopta d = 40 cm, y suponiendo que ol acsro cabe eh unacapa; F e 5 Y he A5

Pfor lo tanto, M
u 1. R
b= "Flh_dz ] —..?E—L"ﬁ.ﬁ_ - 0.‘256
¢ 280 x 35 x &°
P Tabls ZAr we 0133 Jy T 0N Resulta w)>a = _F_IA = 0,05 Correcto
<

Disefic de acero Hu 1. 970,000

A_ - . .970. .

2 er, J,d T RS0 09T Ta0 * 3 =2 > A L,

Cumpls
Ue Tablai.3 : Ay =365/87 « 3¢ 3/4" = 14,46 ca2

En la Tabla 2,3 se veriflca que las & barras de acerp. caben en una mola dpn.- Por lo 'I:.antol- T 88 ZAR-
tiene en 5 cnm.

14 14
] - - s . - .
ﬂa - ﬂ: min ~ ry bd = 4.200

X 15 x 40 24,67 cm2 {2 6 3/4%)

SECCIONES DOBLEMENTE ARMADAS

Cuando la altura Gtil d de las secciones de concreto armado estd limitada, y
la cuantia mecénica w resulta elevada, no cumpliendo la cendicidn exigida en la ecuacitn 2.17
a 2.18, la viga debe ammarse doblemente.

El acerv en compresidn A'g otorga mayor ductilidad a la viga e incrementa mode
radamente su capacidad resistente, en relacion a la seccidn amada dnicamente con acero a
traccién. En la practica, las secciones doblemente armadas tienen sus dimemsicnes conocidas,
demdoqueeldiseroseraimemicamteacalmlarelacemnecesarioasyhg.

Teniendo camo datos el momento solicitante M,, las dimensicnes de la seccidn y
las caracteristicas resistentes de los materiales a usar, se debe detan‘n:i_.nar el valor de la

cuantia mecAnicaw .,
Fara ello se calcula M de la ecuacion 2.20 y se lee w y jy de 1a Tabla -

5.1. Cuando w S 0,18, la seccitn resulta simplemente apmada, pero si 3
se puede optar por : 0,18< w35 0,5up
a) Apmar simple verificando deflexiones
b) Aomar doble, de modo de disefar una seccidn ductil

Si por el contrario resulta w> 0,56pse debe ammar doble, o gumentar las di-
mensiones de la secciém. En las seccicnes doblemente armadas resulta :

£
u=(o-p')—f{'— (2.24
c
/1)
K, = ———— 25-
Y " o.858) 12.25

para el disefic del acero en secciones doblemente armadas, se debe determinar la magnitud del
esfuerzo £ a gue esta sametido el acero en carpresidn, Para ello se calcula la relacisn d'/d
en la viga v se la compara con el valor dado en la Tabla 2.4 . ver figura 2.3.

Cuando :

(d'/4) 3 5emi0 S (d'/d)papla resulta 1 £f = fy
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Si la condicidn anterijor no se canple, es decir

cidn del acero a compresion es en este caso : ceando (d'/d)gjgeno > (d'/d)eabla. 18 defopna-

€ ¢ €
5

porlocual.pa:arnuarféseutilizalaeuacim: Y

. . .
I-:J - Ecu L1 ku d ! Ea < ry {2.26
H—b —F C.n® 9:003 0,85 r! \
“ ] t - r
¢ o o]} T S8 . 5= T3 A p 22
A czk d i €.= 0,85 £l a v bd
g _ L a _ c A
P "bd
)
A ’ Kk =2 —m—m—
+| o 0% o € >¢ T AT u 0,85 8,
x S B 1~ S A T — 3y
w={p-p") £ /!
Flgura 2.3 y ¢
tTaBLA 2.4
YALORES DE dY%d
ky = do-0" ¢ ry £ Ikg/cmzl ’
0,85 B, £l 2.400 2.800 4.000 4.200
0 a 0 : a 0
0,05 0,0304 0,027 0,017 0,0156
0,14 0,0607 0,054 0,035 0,0313"
0,15 00,0977 0,081 0,052 0,0469
0,20 0,1214 0,108 0,069 0,0627
0,25 0,1570 0,116 0,087 00,0782
a,30 0,1820 0,161 0,104 0,0%40
0,35 0,2120 0,190 g,121 0,1095%
0,40 D,2428 Q,217 n,139 00,1254
Q,45 0,2730 0,244 0,156 0,1408
0,50 0,3040 0,272 0,173 0,1567
0,55 00,3330 0,305 0,191 0,1727
0,60 0,3640 0,360 0,208 0,1887
La resultante total en compresidn es :
C=Cs+C=fa-085¢£ 2D (2.27

El conportamienta estructural de una seccién doblemente ammada es similar a la supei:pcsi-
cién del caso de la seccidn simplemente armada resistiendo un momento Mp ¥ del par AM formado-
por la pareja de barras a compresidén y traccién repectivamente, como muestra la figura 2.4.

M, =@ ( Mg +AM) (2.28

El momento Mg se halla como en las secciones simplemente armadas y el 4 M es el par resultante
de la pareja de acerus a traccidn y compresién respectivamente. Ver figura 2.4.

AM =Ty (d-d")
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Al —— b —F 0,85 £} Al 4 Ma3T,id-d)
i TE (L e T =,
——] C= ]
u 3 3 8
g ==DN |
{
d ~( y - e
au\' 174
HO HD Tl | o @ i Ta:rcar-
0080 L ¢ O T —_—
r _ _—— — - —_—] . — -
A A A
s sl a2
T,= A _,f =AT =-C
o 1 sty a8y 3 T 2T, + T
As 7 A1t As2 - _ : 1t
Figura 2.4.-
El corportamiento de elementos flexados con diferentes porcentajes de acero para Ag Y Mg €n-

una geccidn oansversal de concreto armado solicitada a £
2.5. Las lineas llenas corresponden al comportaniento
punteadas a las mismas seccicnes doblemente ammadas con cuantias de

a las de traccidn.

La curva A correspode a la
frdgil. La curva B es la que resulta con una cuant
ductilidal, y la C representa el comportamiento
refuerzo.

lexién simple, se indica en la figura -
de secviones simplamente armxdias y las
acero & canpresidn similares

seccion del concreto en traccidn, con rohura
ia muy baja de acero en traccidn, con limitada

dictil de una seccién con un indice bajo de

Vigas simplemente armadas

— — — Ylgas doblemente arwadas

carga | P /-—-——ng_encia del acero
// G ~u
/ Aplastamiento
A} Concreto simple F del concreto
B)} Baja cuantla de acero Aplastamiento
del concreto
C) Cuantla de acero de
o —— N S — —
0,5 a 2% - D "--..._____- —_
D) Viga sobrerrelforzada Cedencla del Aplast. =~
b
E) Alto porcentaje de acero del concreto ap1et. del
o ns16n .
acero en compras C - Cencreto
F) Exceslva cuantla de
cero .
acet B Falla fragll
G) Cuantla elevada con
acerc en compresion fAgrietamlento
f 4el concreto tracclonado
peflexion &

Figura

El corportamiento mds ductil corresperde a una
réforzado. Los casos F y G representan secciones s

2.5.- CQurvas carga-deflexién en vigas con diferente
cuantia de acero, solicitadas a flexién simple

seccién doblemente armada, en el caso sub
cbrerreforzadas, de comportaniento fragil para
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el caso de seclt;imm sinp.le:jnente armadas , y algo mas ductil para lag doblemente ammadss., Como
es evidente, presencia de acero a campresion oto a4 los miambros flexadoa aprec
margen de ductilidad, - - table

EJE‘IPLO 2-3."

Anallce la seccldn Indicada y detarmine su resistencia en flexion. ' » 280 Kg/cm2 |
i c

4. "
3d X/4" = 8,52 cm2 r, = 4000
- b =35 cop~ =0,003 0,85 r!
T L e
s - azf,c S B
c_kld —.L I Ce
d= 55 cm “a| |d - d's 50ca
4.2 _
- _
A Tl T2 H Cﬂ
e N LEALE T Tt

5617 = 25,15 cm2

La cuantla gecmetrica de la armadura a traccidn ¥ compresion se halla :

ﬂ AI
a 25,35 8 8,52
= = = 0,01 !z —— x L =
P*5qg® 35x355 - 0013168 ' *pg * g eez— = 0,006426
r
Y la cuantia mecanica : welp-pg- =0125>4 =1 _005 cumple
c min I‘c
Para delermlpar la profundidad del eje neutro : De flgura 2.1, By = 0,85
w 0,125
k = = z 0,173
u 0,85 By 0,852 o
c = kud =0,i17T3 x5 =9,5 ca 2. a =g, ¢c=0,85x9%9,5=8,08 cm
Se calcula a continueaclon el valor del esafuerzo f; del acero a compresion.
L De la Tabla 2.4 se lee, para k. = 0.173 :
d 55 r ] u - - -
d? )
—"'d'— - 0,06
Por lo tanto resulta ;
d' d’
T real > a0 tapla
y el valor de r:; ge halla mediante la ec. 2.26 :
d’ 5 &
'o= - = - = - = . e
£r= g O K a ) Eg = 0,003 x (1 = 20— ) x 2,1 x 10 2.984 Kg/ca2 < £, = 4.000 Rg/
La fuerza de compresidn resistlda por el acero A; vale :
= At ! = 4 = . =
C3 = ﬂs Fs = 8,52 x 2.98 25.424 Kg T2 Cs

8M = T, (d - d') = 25.424 x 50 = 12.720 Kgm
Ty = Ay [, = Cg = 25,35 x 4.000 - 25.424 = 75.976 Kg

M, = T, (¢ - as2} = 75.976 x (55 - B,08/2) = 38.717 Kgm

0,9 x {36,717 + 12,720) = 46,29 tm

Mu:d[H°+ﬂH}
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EJmPLO 2.4--

Dlaefla 8l ace
rado ¥, = 25 ta. acerp para la viga cuyas dimensiones se indlcan, solicitads por un momentc mayQ

fo = 250 Kg/cm2 £, 4.200 Kg/cm2

+b:10 ca Suponiendo las barras del scero ubicades en uns sola cape |

—— .I - ) r=5cs d e 4D

:'.‘_'0:'.' Da ec. 220 ¢

o - * "] M

‘__- '__..-‘- u:_.—uz = 2.50’0.000 30'208

: ,a_"- : 0_‘-_: h o= 45 cm re bd 250x30x4

« O

.!:_-"’ 1e? De Tabla 2.1 se leo 1@ w=z 0,27

N I?-'o'.:_ .

: _..3..,'_‘.-. Segun ecs. 2.8 y 2.161

co are 2| L :

= —d 3 : a ! .

_ by =B, 85 rg  6.300 . 0,85°x250 x 6.300
] t‘y {(6.100 + ryl = TA.200 x 10.500 B
_ y 4.200 - = 0,0258
wy = Py T 0,0258 —jeg— = 0,433 , ’
De acuerdo gon la ec. 2.18, se debe cumplir
0,5 wy = 0,217 2 w = 0,27 No cuezle. Por lo tanto, Ze armara doble la
seccidon analizada.

= 0,18 .. y=0,1848 ), = 0,89
segim la Tabla.2.1.

Para que la secclon resgulte dictll se adepta @ w

¢H°=ul‘":bdz . 0,1448 x 250 x 30 x 40° = 17.376 Kem §B5/E" |
: -Smi o ¢ 0 @
. 4 AM = 25.000 - 17.376 = T.624 Kgn l;
d M -
A31 = Q - 1.737.600 - 12,85 cm2 d = 40cm
ér Jud 0,9 x 4.200 x 0,894 x 40 )
¥ Se adopta d' = 5 cm
6 M 762, 400 ) A
Rag = F T (a-d") ~ 0,9 x 4.200 x 35 = 5,76 a2 ® e’ @ 25¢-
Y.
441"
A =A, +A = 12,85 + 5,76 cm2 = 18,61 cm2
] al a2 1
14 4 .
De la Tabla 1.3 se obtlene : 4 ¢ 17 : ﬁ = 20, 28cm2>A8 min_—;-bd-mxmxﬁo- 41cuz
e
Segin la ec. 2.25: v 0.18 Cump
k, = 9,858 2 =—l—== =10,25
' 1 0,85
Reaulta 1 ar 5 a
{ 3 }real = w0 " 0,125 > | S ]tabla = 0,0782 (de Tabla 24!
Por lo tanto, 4 6 0 -z ¢t
r:;:Ec 'I'l-—-—d'1Es=0,003xl1—a—2—5;-ﬁ-}x2|x10 = 3,150 Kg/ y
Correcto
. 4 AM 762,400
. pl = : = =7,68cm2 >A
s L] ['s {d-d'} 0,9 x 3.150 x 35 s min

Se elige t &4 ¢ 5/8% | Ag = 7,92 =2
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bién una parte del nervio, por lo cual su resistencla es a
cho b en btoda la zona comprimlda.
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SECCIONES T ¥ L

Las secciones T u L son vigas con un ala en compresion de longlitud b
para soportar los sumentos (lectores sollcitantes. Ver flgura 2.6. e + que colabors

b b
c 1 +
\' Wy//if;éy//f%” . PP o ‘_-,-
IEEXPN
Losa o
d
VIGA T
F—— — —
14
As atn® T '_Ju_d _ * Figura 2.6 ul

vigas T se ellge como ancho de colaboracidn el menor de los bys

Luz de la viga /4

b, § 16 ¢t + bu
Distancla entre centros de vigas adyacentes (la menor}

vigas T alsladas se debe cumplilr : { L 2 bu/2
t
b s b,,,

vigas L se elige cowo anclio de colaboracién el menor de los b, ! .-

luz de la viga /12 + bu

6t+h
W

b
Mltad de la distancla entre centros de viga adyacente

a5 §

las vlga T se pueden presentar dos cagos,en relacion a la posicidn que ocupa el eje neutro

a} El ele neutro cae dentro del ala de la viga, es decir corta la losa o placa

b} El eje neutro corta el nervio de la viga, en el ancho b“

caso a) corresponde a una vlga recta
de la zona tracclonada.Como no se acep
eate caso se anallza como de geccion rectangular de ancho b,

El caso b} ea el de una viga T, donde el ala

A contipnuacidn se analizara este tipo de vigas.

b=-b }/2 -
0,85 t‘é 1'{——-“-)—%1!8‘.

ngular de ancho b, donde se ba eliminado una parte del coocre-

ta la blpbtesis del concreto trabajando a traccion, la viga -
en ia forma vista- anteriormenta.

sa halla comprimida en su totalidad, y tam-
1go menor que sl fusra rectangular de an-

[b-b,)72

b
# b "t €cu C, 0,85 L .
Sl s e R o B fzEER o=
] c=k d C1 At c !
ofe 3 h u PO e 2
i
b .
W d - t/2
= Hui ) + ( Huz )
= A_,l T,=A ol
b
W - -
ns‘nsl+nsf T'T1+T2
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La figura 2.7 muestra la forma de trabajo de una viga T. En eats caso,el blogue
rectangular de ea!‘uen.oa equlivalentes presenta un ancho variable en su alturs a, por lo l.:tl-ll ls resul
tante de comprrealdn C debe anallzarse separadamente an sus dos coaponentes t:1 cz. °

c:c'+c=o.35réah“ao.asrétlb-bu) (2.9

-

(:1 #s.la resultants del bloque de esfuerzos correspondiente a la zona comprimida del alma de la viga
de ancho bu. ¥ t:2 a las alas, s los ladoa del nervio.

) c, esti aplicada en la mitad de la situra a =8 .c y C, en la mitad del espesor t oel

ala. £l Area de acero en traceidn necesarla para el equilibrie d& la n&dﬁu de concrato del nerrvio,

da altura c, ea na' y el acerc para equllibrar la resultante de las alas, e A.r.
2,85 l'": t (b= b“)

R =
af f’

(2.30

A, 39 conace Como *Area de acero [lcticla®, estaticamente equivalente a la fuerza de compresidn co-
rrespondiente a los salientes del ala. Esto se interpreta como sl las -alas a iows lados del nervio
equivalleran a una delermlnada area de acero.a compresidn, por lo cual las vigas T pueden analizar-

se como doblemente armadan. El area total de acero resulla

“s = nsl * Asl‘ . (2.31

Ademaa, la [uerza de tracclon en el acerc vale :

+ 'I'2 ={ ﬁs,l +* ﬂsr) r (2.32

T = TI y
Las cuantlas geométricas para el nervio y las alas se obtlenens
. 1s 0. = Tar {2.33
Pu " b, d r-b,d (2.34
y la cuantla mecanlca resulta : r 535
w o= (P, - ) T (2.
c
Para hallar la profundldad del ej}e neutro se calculara
w
Ky T e,85 B,
'El momento mayurado se obtlene : M=¢ (M, + Huzj (2.36
donde
Hul = ﬂ31 ry Ju d (2.37
. -t {2.38
Mu2 = nsr f.‘y (d 5 ]
EJEMPLO 2.5.-
. = cm
ol H corrﬁensaplolncdelelnatesecciun T indicada, determinando b =75 cn I_Lt ;
- £1 = 250 Kg/cm2 L— "——Lf'
c = &2 g/cm
= 4.000 "
y ° d=60cm
* pe Tabla 1.3: Aa = :w.r.z em2 6o in
Se determinari la profundldad del ele neutro. — e -;_r + 5 cm
=
h f
L) y 30,42 x 4.000 - 0,108 b“ = 40 cm

W ="Tpd ré=75xsuxzso

como una viga rectangular de ancho b.
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De ec. 2.25 : w 0.108
kK = = ! z 0,15
“ o858 o8
. Czk d=z0,15260:9m>t 28 Es viga T
c 0,85t t(b-1bd)
.2 < W 0 0

‘l_.,' = “5 = nsr = 30,42 - 14,87 = 15,55 cm2

Se verifica el valor de w como vlga rectangular de ancho b“ t

A r
t ! 4.
at 'y __15,5 x 4.000 _ 0,103 > w L] '—é"?ﬁ' « 0,05

0"B>w=b"dr;_'qo:6szsT‘ min _fé—
De Tabla 2.1, para w = 0,103 se loe : y = 0,0871 1y = 0,939 Cumple
6H, = BIrlb d° 0,087 x 250 x 40 x 60° - 31,35 tm
¢ My = 0.9 A £ [ d- =1 = 0,9 x 14,87 x 4.000 x 56 = 30 ta
M, @ (M, M) = 31,35 + 30 = 61,35 ta

Debe observarse, sin embargo, que sl eata viga se analiza como rectangular de ancho b se chilene
Para w = 0,108 u= ¢,091

u

For lo tanta, M,z wlb ¢ 20,091 x 250 x 75 x 60° = 61,42 tm
El resultado es practicamenie coincidente con el snterior, sl bien la ductllidad de la viga T o3 ma-

yor.

| ! b - 0,85t 17,5¢cm 17)5cm
t:B cm |-',;:_-'I:'--.. - bc 1:‘5- -,. .'-. ::-.“.f:?
L . " ' L

2 Anr=la;37cqz

'Jud =56,34ca -
) d - t/2 = 56cm

i =30,‘IZG‘I2 ———

. o .} J LI
A

b = 40 cm s1

EJEMPLO 2.6.-

14‘—b = 85 em——
Dlsefie la viga indicada, para los sigulentes datos : l I
= 15 cm t = 10 cm TI.’. =10¢m

b =B85 ecm hH

re = 2890 Kg/cm2 Fy = 4,200 Kg/cm2 Hu = 70 tm

El problema se resuelve por tanteos, comenzando con ﬂa
wh———

w = 0,18
. I3 - = 35 cm
2 6.300
De eca. 2.8 y 2.18 : 0,5 w, = "b_sz_ = 0,5 x 0,85 x o300 T 20,216

Por lo Lanto, w < 0,9 wy Cumple
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[ |.f|
fdemas, W > wmln = Fé_- * 360 = 0,05 Cumple

De Tabla 21, para w = 0,18 : ¥ = 0, t448

Segun la ec. 2.2 ¢ H, 7.000.000
9=\ e cTaEx B El "
c

parlocualh:dor:ngS-SOcn

Se supone qua las barras caben en una capa,

= bl . 0,18
kl-l- 0,85 BI = ;:-B? z 0,25 . kudzﬁ,zﬁﬂ)t

' e viga T

C2=0,35l':_.l'.lb-bul30.851280:101503 119 ¢t

c
_ Y2 _119.000
Ao = r " i Soo— = BB ez _
6 H 5= 0,9 Aarfy (d- 2—} 20,9 x 119.000 x 40 =
) 4 42,84 tm
2 Hui = Hu - 3 M5 = 70 - 42,84 = 27,16 tm
4 M -
"o ul2 ] 2.716.0002 . 0,168
1
rcbud 280 x 35 x 45
.*. De Tabla 2.1: w = 0,189 J, = 0.9
6 M
a | ul - 2.716.000 = 17,75 cm2
st ¢ £y 4 d 0,9 x 6.200 x 0,9 x 45

1\5 = ﬂ31 + ﬁsr = 17,75 + 28,33 = 46,07 om2 .
e al acero no cabe en una capa.

pe la Tablal .2 ge lee : 10 ¢ 1" pero en 1a Tabla 2.3 3¢ verifica qu
Por 1o tanto se adopta :
r=75cm d = 47,5 cn h =5 co
M, 0,9 x 119.000 (47,5 - 5) = 45,52 tn
u _L:,'-_-—b = 85 cn R
é - 70 - 45,52 = 24,48 tm . E —
_ ey | 2.548.000 5 - g,1 '
STy d° = 390 x 35 x 4,5
c W : d z47,5cm
De Tabla 2.1 : w = 0,133 Jy © 0,922 -
I R LR S Uy
2.448.000 6¢7/8 S—— :H-t' < 7,5 ca
Agy = 079 x 4.200 x 0,922 x 4743 = 14,78 w2 ' ot '
b"= 5 oo
De Tablal-3: 4 ¢ " = 20,28 pe ecs. 2.33 y 2.34 |
& ¢ 7/8" = 23,22 A )
- T35 cm3d Py 2 —2— = 3 .
Ay = 43,5 cmé "ETd T 5-5_;"5‘??‘5‘ = 0,026
Para verillcar la ductllldad de la viga T: ﬂsf " 28,33
P, = = "T—*ls—"' = 0,017
C, 4.200 r=b,9 "B xA
= (ph" - pr] Fg— = {0|026 - 0|D|7l —28_0'_ = 0'135
w ¢ 0,18 Correcto

Nesulta :
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Armadura de paramcnlo

Cuando la altura de una viga supera los 75 cm se debs colocar una arsadura adicio-
nal de paramento ﬁs, lgual por lo menoa al 10% del arza da la armadura de traccion A disefiads por -
flexion, la cual ! constatira en barras de pequeilo diimetro, Estas se distribuflen simatricamen-
ta Junto a las caras lsterales de la viga, en la zona traccionada por flexién, con una separacibn no
mayor al ancho del alma nl superior a los 30 cm. Ver la figurz 2.8 . ;

A la armadura de paramento se la conoce también por armedu-

-f-
eje |l ra longiltudinal de pisl, y cumple la funcidn de evitar las
—{ ] b fisuras que pueden aparecer por enclma del recubrimiento
neutro || oS 3" del acero principal par traccidn.
| 0
R “* Este refuerzo sdicional pueds incluirse en los cilculos de
h=75cm 2 0.1 Ay la resistencia de la viga sblo cuando se realice un anali-
! ais de coapatibilidad de deformaciones que permits determi-
1, nar los esfuerzos en las barras ¢ alasbres individuales.
- = ; Flgura 2.8

2.2.~ RESISTENCIA A CORTE

Cuando un mlembro estructural soporta momentos {lectores variables a lo largo de su

eje longltudlnal, sus dilferentes seccclones sulren ¢eslizamientos relativos. Para resistir estaos des-
lizamlentoa se crean eafuerzos tangenclales de corte que btranaforman ol eatado moncaxial de esfuerzos

en [lexion por un estado blaxial o plana.

El efecto mas lmportante en un miembro de concreto armado somebido a esfuerzos cor-
tantes ea la presencla de esfuerzos inclinados de traccldn, con respacto al eJe longitudinal del ele-
mento, lo cuales pueden producir la (alla prematura, con una carga lnferior a la que origina la falla

por flexion. Ver [lgura 2.9.

Nezrrn ) It AL

-

Flgura 2.9.- Flsuracldn por [lexidn y corte

Mientras que las grietas por traccion debidas a la [lexidn muelsn ser vepticales -

los esfuerzos de traccldn dlagonal debidos al corte, producen grietas inclinadas perpendiculares a su
direccidn. Para controlar la formaclon de las grietas verkicales; se coloca acero longitudinal y para
evitar la formacldn de grietas dtagonales por corte, se colocan barras de acero tranaversal, en lorma

de estribog, o barras inclinadas a 45°,
Lo eafuerzos de corte son parclalmente resistidos por el cohcreto y por el acero -

trangversal o dlagmal. En mlembros sometidos {nicaments a rlexidn y corte; la resistencia nominal a

corte del concreto es @
Vc = 0,53 V Fé b" d {2.40

Sin embargo, en zona slsmica, se acepta t V_ = 0, transfirtendo todos los esfuerzoa de corte al ace-
ro. La resistencla nominal del acero que resiste corte, a una distancla d de la cara dal apoyo de la

viga 3e chbtlene :
fA r d )
(2.41

A ea el area da la seccion transverzal de la armadura de corte, en forma de eskribos per-

pendlculareg al e)e del miembro, ¥ 8 gu separacldn.
MRef. 1.- 10.6.6



32
La fuerza cortanle total mayorada Vu debe cumplir 1

5 L = . -
V, S etV V) =8V para 6 = 0,85 (2.42

U" es In reslslencla nomlnal a corte de la secclon de concreto con arzadura transversal en forma de

ealribos. La reslstencia cedente de diseflo de la armadura de corte debe cumplir ¢ [ s 4,200 Kg/c
51 reaulln @

v > 2,1 r' . d

a c ¥ (2.43

an nxcode ol valor llmlle permitldo para la resistencia a corte del acero; ¥ 1a saeccion debe ser au-

mentada.
Fntre las funclones basicas del acero tranaversal por corte de una viga flexada as -

fruoden cnomerar )
" Reslirlnge el crectmiento de las grielas inclinadas, logrando mayor profundidad de
la zona comprimida.
" tnjJora la capacldad de adherencla del acero longitudlnal|evitando ia falls por de
garramiento.

E Aumenta la ductllidad del conjunto, y 81 los esktribos son cerrados. conflnan al -
concreto evlitando la rotura !‘ragl.l

cunndy ne conoce la fuerza mayorada de corte L/ para una determinada meceidn de la viga que ae anall
za, s# ghllmn el valor del esfuerzo mayorado S .

oo
u -8, d . {.2.44
En bodon lon rasea debe cumpllirae Vcs 0,53 v I'(': ‘T\C&’-"‘L . {2.45
Ateinaa s ]
Vs T Vn T Y Vg mp = 715 Ke/emd g‘:?) :
Laa normas para separaclon de estribos en vigas exlgen t
d/2
St v < 1,06 VI 8 s{ 2.48
s c ‘ .60 e’ (
ey d/4
5t ¢ 1,06 r+s v 52,1 re p { (.2.49
' ¢ 3 ¢ 8.5 30 cm

La condiclon dada en en. 2.49 debe asimismo cumplirse en 1a longitud 4d medidd desds la cara del apo

¥O. Tnmblan, por construcclon s exlige t
sz 7cm ] _ {2.50
fFor norma nv ry
o N (2.51
e b 356, 8 (2.3
AN ——— : (2.5
v [‘y

A se obtlene como sima de las areas de todas las secclonea btransversales de las Famas que forman el
¥ egtrribo. En zona slsmlca, se deben colocar astribos cerrados. Vet flg: 210

| o— — ' F‘

. ST

Figura 2.10.-

Estribog cerrndos en vigas en zona sgisndca



EJEMPLO 2.7.-

Ulsefle la armadura tranaversaal de la vigs que se indica,con eatribos cerrados de dos ra
ME en acero de fy = 2.800 Kg/o=2 y [ x 250 Kg/cm2. -

P
.4
LA T
5:12,5-(:—;.‘,/ / h._\ﬂiz.sc.
| - v
; ' . ‘ﬁ
&dz2a °=21,?°'—/z- o M=2m } :
‘50 cm| . 6 m ! 50 cm
T
| e g .
L=6,5m v '
v o =3t S ud
n
34 3/4 Seccidn transvarsal
. . _ de la viga
Datos : g::g: ﬂﬁ;ta 8 = ; t'ﬁm {Cargas de servicio)
& p = d = 50 ¢
Reacclon mayorada en el apoyo izquierdo: )
v. =3¢t 54 1® 2 5 ca
ut f————
b“:&O cm

Cargas mayoradas @
q, * 1,6g+1,Tp= 5,6 +5,1=10,7 bt/

Neaccion mayorada en el apoyo derecho 1 v
Los esfuerzes de corte resultan i

g = 1007 X 6,5 - 36 = 33,55 ¢

v
ul_ _ 36.000 = 21,18 Kg/cm2

Vut "¥5 0" T,85 x 40 x 50

. .
o Ywa 33.550 }
‘W TFB, 4 “TB5x0x0 19,74 Kg/cm2

v, = 0,53V r, = 8,38 Kg/cm2
21,18 - 8,38 = 12,8 Kg/cm2

¥, =
s > ¥, gun® 315 Rerca2
Ved = 19,74 - 8,38 = 11,36 "
| Ve € Vg max 2,1 ft': =z 33,2 Xg/cm2
. Cumple
0,25 m b ém !, 2;35 T  Separacidn de estribos )
qu = 2u: id= 2m g < 1,06 ré = 16,76 +*s  me cumple la ec. 2.48.

. d 7cm $9 5 d/72 =25 cm
En longitud 4d : 3 = 7= 12,3 cm

Se utllizaran estrlbos de ¢ 1/2" : A, =2 x 1,27 = 2,54 cm2
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La separacion de los estribos debera ademis cumplir en la cara del apoyo 1

AT
Yy 'y _ 2,5 x2.800 -
28 B tiEExic — * M9 > x12,5 o <—Controla
Yarificaclon de la separacion de los estribcs en el centro de la vigs, a distencia &d de lag carss -
de los apoyos @ .

W TB AR TE ¢ &6 e

Valsa.ﬁ-B.Jﬂzﬂ,i.’Z( va.m-3.5lsl-:-2 Mo cumple. lduptarv.m.ycnloctrlou
astribos en el centro de la viga, en longitud 2m, cont espacismiento l-% = 25 a

2 3.- LONGITUD DE DESARROLLO Y EMPALMES DE ARMADURAS

La longltud de desarrollo 1,
{barras o alambres eatriados)
nl

en Eﬁ.-pnra Ias-nrnadurta en traccion, resulta 1
ld = db < 10 cm

stendo 1, la longltud basica de desarrollo y n un factor de modificacién. Los valores ds 1, 3¢ ob-

tienen 1
Para barras § ¢ 1 3/8" : 1y ? 0,06 Ay fy 7y q; 2 0.0?6 db f, i

Loa Factores de modiflcacion son

Para las armaduras superiores {con 30 ca o mas de

concreto por debajo) vesscessatssaesstsns N = 1,4

fara armaduras con f'y > 4,200 sz .-.--.--cuvloc_lnlo.o nas= e - 4.20_0
- Y

La longitud basica de desarrollo ldb modificada por el factor i , puede'lulbiplicarae por loa siguien

tes factores de reduccion £ cuando :
ea 2z 15 cm y estén ubicadas a 8 ca o més
la direccién do la separacion !

a) la separacion de las armaduras centro a cenbro 3
desde la cara del miembro al borde de la barra, en

E = 0'8
b] se colocan armaduras en exceso con relacidn a las necesarias sagin el snilisis de loa

miembros a flexlon. A
s requerido

E’n

s proporcioando

¢) las armaduras estin encerradas por zunchos de q1émctro 2 174" y con un paso § 10 cm

E = 0’?5

La longltud de desarrollo 1d en ¢m, para las armaduras a.compresion, resulta

(barras o alambres estriados)

ly=§ Ly 2 20c

En éste caso,
- ' 004 r
ldb = 0,08 db fy fc e 0O, db ¥
Los valores de £ para las barras comprimidas corresponden a los mispos CAsS08 Pl y c} para las barras
tracclonadas. A es el area de la seccién transversal de una barra, ¥ d %Y diametro.

® pDe Ref.1 Cap. 12
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i La.s long}tudes de desarrollo de las barras individumles de un grupo, sosetidss a «
traccion o compresion,jeran la de la barra individual, incrementada en un 2U% para grupos de tres
barras, y en un 33% para grupos de cuatro barras.

En miembros somatldos a [lesxicn, las barraa tracclocadas deben doblerse a travbe del
alms a fin de anclarlas o hacerlas continuas en la zona comprimida, 'En estos cascs, las secclones -
criticas para el desarrclio de las armaduras corresponden a los puntos de eafusrzo miximo,

Las arweduras se prolongarin mas allh de 1s seccitn en la cual ya mo se requieren -
para resistir flexion, una distancia igual ala sliturs Otil del miessbro o 12 ¢, la que sel mayor,
axcepto en los extremcs simplemente apoyados y en el extremo libre de voladi .

Las armaduras que se continian tendran uns prolongacibs no menor a la longitud de -
desarrollo 1., mas alla de la seccidn donde se doblan o interruapen las armedurss en tracciba que
no se requl.ergn mas pars resistir la [lexion.

La longitud de desarrollo deo las armaduras para somentos posibivos exige que al menca
una tercera parte de esta armsdura se prolongara hasta los apoyos al estcs son sxteriores y una cuar-
ta parte sl son ;ntarloruu. y deben penetrar en el apoyo al mencs 15 cm. )

Las armaduras destinadas a resistir somentos negatlvos se prolongaran dentro del tra
mo segin lo dispuesto para los miembros sometidos a flexion. Al wencs 1/3 del total de las armaduras
en traccidn colocadas para resistir momentos negativos en un apoyo, sa prolongarin kas slla del punto
de inflexidn una distancla no menor que la altura {itil del mieabro, 12 db o 1716 de 1a luz libre,la

gue gea mayor.
En lo referente a empalmes poi solape, estos no se usarin en barrss da diametro 2

g1 3/8", las cuales =e empalmaran mediante soldadura o conexionas pecanicas,
pe de un grupo de barras ne basaran en las longitudes de solape

incrementandolas en un 20% para los grupod de 3 barras y en un
15n podra haber mis de un empalme por solape de barras indi-

Los empalmes por sola
exigidas para las barras individuhles,
33% para los de 4 barras. En ninguna secc
viduales,

La longltud mlnima de soclape para barras y alambrea estriados somotidos a bracclidn
sera la que se requiere para los empalmes Clase A,B o C definidos en 1a Tabia 2.5, pero ho menor a

310 cm.

Empalme Clase i ....eucscsanacsoarares J'd

Empalme Clase B ....c.evscmsonrasisean 1,3 Id-
Empalme Clage C .-c.oncavssevanstenens 1,7 ld

siendo 1, la longitud de desarrollo en traccion

TABLA .2.5

TIPOS DE EMPALMES POR SOLAPE SOMSTIDOS A TRACCIOH

A_ proporcionado Porcentaje maximo de A_ empalmado dentro
s )
T requerido de la longitud de solape requerida
3 50% 5% 100% -
Clase A Clase A Clase B
Clase B Clase C Clase C

Los empalmes se eacaloparan al men.caa cada 60 cm. Los empalmes de las barras de un tensor se daben rea
1izar mediante soldadura o conexiones mecanicas, escalonando los empalmes entre barras adyacentea -~

7% cm como mlnlmo. ' )
. La longitud mlnima para los empalmes por solape sometidos a cowpresion, sera la lo

gltud de desarrollo a compresion 1, especificada precedentemente, la cual debera cumplir mdémés 1

4,
ldz 0,007 ry db para I‘y < 200 Kg/cm2
1, 2 {0,013 FY - 24) db para I‘y > 4,200 Kg/cm2

d

ldz 30 cm

t Qef 1. Tabla 12.14.
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Para [' < 210 Kg/cm2, la longitud de solape se debe incresentar en 1/). Existen adecas requisitos ea-
pecla.lﬁs para columnas, donde pueden utilizarse los siguientas tipos de emplames 1 solapas, scldadu-
ras a tope, conexiones mecanicas o unionea por contacto en loa extresos, pars safuarzos en lss barras
variables de [ en compresidn a [ /2 en traccidn o mencs, para las diversas comblnaciones de cargas
mayoradas. Perd sl los esfusrzos’superan a [ /2 en traccidn, solsmante se diseflarhn empalmes paor mo-
lape para resistir el [_ en traccion o e-pa.l-xa totales, soldades o mediante consxiones mechnicas,

Fara facilitar la splicacion de las normas relativas s la longitud de desarrollo de -
las barras de refuerzo de los miesbros flexados, se dan las siguientss simplificaciones.

H_gglﬁgrlc' tlm&lul%hﬂudodunrrﬂlodnhs u-:lurn

o e oA
12) En todas las secciones de una viga, el acero debe cumplir la condicion
A A Al A d
_ s 2 %s atn s ¢ %5 min
alendo AS atn * T tr“ d r ‘'NEEX) "‘a
Y ""'—"b '—'JL
' W

Armadura para momento positivo

29] El acero minimo por momento negatlvo
cumplira : -
- .z ASIJ

As min

‘grendo A~ el acero que resiste al momento nega-
tivo en ~ el apoyo.

19) Solapar el acero alnimo por momento negativo en la mitad de la luz (Punto B de figura 2.12).
Se cumple asl la condicién de que una cantidad de acerv 1

2 A™/4 sea continua en la parte asuperior de la viga .

3 - .
2 A;IJ se prolongue mas alla del punto de inflexién C en la parte superior de la viga, una
longlitud a :
d
12 db
az luz libre /16
1d

db eg el diametro de la barra y ld la longttud de desarrollo difinida en la pag.34.

49} No anclar ninguna barra en zona de traccion. No anclar el. acero por mcmento negativo en el

apoyo.
52) No cortar en la mlsoa seccldén mas de 1/3 de la totalidad de las barras Distanc¢lar los cortes

60 cm. entre sal.
62} En los apoyos, el acero por pomento positivo sera 3 al 50% del ace
debera prolongarse una dlatancia a'

ro negativo en el apoyo ¥

a'z 1d+d
. o — 2% :
A z2 A /3 2 A /b "
3 | . |
c D B
b a—f
> A_ /2
2A /4 aal Ag 2 Ay pin
e —— >/
L i

Figura 2.12.-
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2.5.~ DISTRIDUCION DEL REFUBRZ0Q EN LOSAS MACIZAS

En las losas maclzas de espesor uniforms, ol a on m
de las armaduras princlpales secan las que se requieran por .r:m.:::én.l;ht;p,crl':t:::..ndm mixina
Para contrarrestar los esfusrzos de retraccion y Lemperstura osan satruc
les armadas en una sola dlr?cclén, se proporcionara una srusdurs d: reparticibn ;:F;Gndiczilr .tgzu-
E:lncipa:! cgnluga 3eparacion que no excedera de J5 cm ni cinco veces el eapesor de 1a losa :
relacion del area de la armadurs de retraccidn Y temperaturs re frea :
de concrato no sera menor a loa plgulentas valores i Ipecto del 1o 1a seccién totu

8} En losas donde se emplean barras estriadss de Grado 28 0 35 .isvenccanninne 0,002
b) En losas donde se emplean barras estriadas o malla de slambre

soldada {llsa o eatriadas} Grado 42 sesssrnsassaaas 00,0018
c) En losas con acero de r} > 4.200 Xg/cm2 cersesesanees Q,DOTBrx 4.200
y

pero en ningln casc sera menar a 0,0014,

El aqga de las armaduras en cada direccién de las placas o losas armadas en dos
d}recciones, se calculara conslderando los momentos mayorados en las secciones eriticas, pero ho sa-
ra menor que el acero exi{gido por retraccion y tempacatura.

La dlstancia centro a centro entre barras en las secciones crlticas no sera mayor
qua dos veces el espesor de la placa excepto en la{ nervadas o reticularss. Las armaduras para los
momentos peslilvos perpendlculares a un borde discontinuo ase prolongaran hasta sl extremo de la pla ~
ca y ge anclarin mediante ganchos o prolongaclones rectas de 15 cm como minimo dentroc de una viga da

borde,columpna o muro.
Las armaduras para momentos negatives perpendicularss a un borde discontinuc de-

beran doblarse, terminarse en gancho o anclarse de alguna otra forma, en una viga de borde,mire o
columna, de modo que las armaduras puedan alcanzar au resistencia cedents en la cara del apoyo.

Cuando el borde dlscontlinuc de una placa no esta soportadd por vigas de borde ni
mures, ¢ cuando la placa lenga un voladizo mas alla del ejs del epoyo, las armaduras pueden anclarse

en la placa.

2.5.- DIAGRAMAS EARVOLVENTES DE MOMENTOS FLECTORES Y FUERZAS DE CORIR

En el diseilo de viga o losas continuas sobre’varios apoyos, en lugar de los méto-
dos exactos de analisis de porticos, se pueden aplicar los valores aproximides de momentos flectores
¥y fuerzas cortantes que se detallen en la Tabla 2.6 y la figura 2.1 sl se ctmplen 1ad siguientes

condiciones

a) El nimero de tramos es dos o way
b) Las luces son aproximadamente fguales, 3in que la luz mayor de dos tramos adyacentss exceda en

mas de un 20% a la menor.
¢) Las cargas deben ser uniformemente distribuidas
d} £l valor de la carga viva no debe exceder de tres veces el de la carga muerta,
e) Los mlembros son prismaticos : ,
f) Las cargas en los diferentes tramos son iguales entre sl o no diflaren en mas del 20% en tramcs

adyacentes. .
En todos los casos, W corresponde al valor de la carga mayorada por unidad de -

longitud en vlgas © por area unltaria en placas o losas.
Las envolventes dan los valores maximos obbenlidos segiin una adecusda aplicacidn -
de las sobrecargas en los diferentes tramos. En todos los casos, ln repredonta t

® La luz libre para momentos positives o luerzas de corte
" [a luz promedic de las luces libres adyacentes para momentos negativos

El diagrama envolvente de las fuerzas de corte se pusde haliar también superpo =
_nlendo los cortes regultantes de las cargas aplicadas en cada tramo, y los obtenidos de los momentos
de continuidad dados por los mcmentoz negatlvos en los apoyos, como sg aclara eh el sjemplo que se

da a contlnuaclion.
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Flgura 2.11

TABLA 2.6

MOMENTOS FLECTORES Y FUERZAS DE CORTE APROXIMADOS PARA VIGAS Y
LOSAS CONTINUAS

Momento positivo 2
Apoyo exterior articulado o empotrado en vigas perlmtrales' “ssesass "u ln
2 13
Hl.l 111
Apoyo exterlor medlante empotramlento en columna .... — 5 2
N1
Tramos InterloreS  .ceececacasssmsssstssnnsassarrarnnre —':6—"
Momento negatlvo
En la cara exterior del primer apoyo interior W 12
un
DO3 Lramos  cececmanreaerrrens saanararareasenn cenessrans 5
w 12
Mas de doa Lramos ....eresen- reseranerenase . un
10 H 12
En las demas caras de apoyos INLerlores ....cseacecvmssossasssnssasrs —-lT-IT—
En las caras de los apoyos para losas con lucesg Jn y vigas cuya W 12
_rigidez sea < 1/8 de la suma de las rigideces de las columnas en U 'n
cada extremo del tramo =000 sisisesenmacan- sasraseasnsevtes 12
En las caras interliores de los apoyos extremos para alembros cons-—
truldos monolltlcamente con los apoyos. 2
Cuande el apoyo es viga perimetral .........--. saneanas . "u ln

® Ref. 1.- Parte 4. Fig. C-8.3.21




39

(cont.)

Cuando el apoyu €3 und COlUMNA sivervsesnnanvnrse T o

a
Hu 1&

Fucrza corlanle
En miembros exlremos en la cara del primer apoyo interior —_—

En las carns Je todos los demas spoyos ......... ——

2
1,15 Hu ln

¥ 1o

mmw 2.80"'

Hallar la envolvenle de mowentos y el dlagrama de corte correspondisnts,pars la viga conti-

nua que se indica.

ul

=8 t/m

T 9,2 t/a : - 2

a2

TR Lz]

M, =.
- T 9
l?.SBI C 2
M M = _jhﬁi%;éhfL_.g 27,86 ta
2
W, L 2
ul 1 _8x5 . 13,18 ta

] M, = 11

2
a2 9,2x58°, 28,13

fn, =20t ZOtI faz-_-zs.sat 26,68t

lnj = 5,57t 5.57tf IH"

?ﬂﬂ =14,483 L

1}
My = =2 =5y

ﬁ'Bt 4.8t

Hz '
1
LY
[ ]
oy

THB: 57,05t fc = 21,886

25,57¢ 21,88¢

Para hallar el dlagrama de corte en la viga hiperestaticamente sustentada, se dividen los
tramos suponléndolos simplemente apoyados en. los extremos.
Las reacclones R, y R, correaponden a las reacclones iscataticas dea las cargas "ul Y W

aplicadas en cada tramo.
Las raacciones "3 y N

gbtienen de sumar las

Con estoa valorea 3e

i

son debidas a la continuidad de la viga. Las reacciones Cinales ae
reacclones lsoataticas e hiperestaticas en cada apoyoa.

14,43 t

“3 + Rh = 57,05 ¢

21,80 t

Eraza el dlagrama de corte correspondiente a los dos tramea de la viga.
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Diseiio de Entrepisos

3.1.- CRITERIOS GENERALES - : -

Los entrepiscs de concreto ammedo, vacisdos monoliticamente con el resto de la
estructura, castituyen la fomma de tramamisiin de les cargas gravitacionales & las vigos y
columas del sistema, para llevarlss al suelo de fundacién. Adicicnalmente, bajo carges
laterales de viento o sismn, los entrepisos se conaideran rigidos en su plano, pexmitiendo
que el carrimiento translacional sea el mismo, para todos los elementos de un misno pivel en
la estructura. Se analizara a contimacidn el comportamiento flexional de los entrepiscs, bajo
cargas gravitacionales.

Segin su forma de trabajo, los entrepiscs de concreto ammado se clasifican en 3

{ LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION, o simplemente armadas.

PLACAS O LOSAS CRUZADAS, armadss en dos direcciones ortogonales, con
barras cruzadas.

Seqm su forma de ejecucidn, los entrepisos pueden ser :
LLENQS O MACIZOS
ALIVIANADOS O NERVADOS
Se analizardn a continuecidn los entrepiscs macizos, formados por losas ¢ placas con

diferentes fommas de sustentacicn, determinando en cada caso los espesores minimos requeriges
y la armadura correspondiente, en funcidn de las luces, las cargas y el tipo de apoyos.

3.2-LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCICN

En las losas armadas en una direccién, conocidas en literatura técnica
com losas, las carges se transmiten Unicamente en una direccidn, seqin la cuval se debe
colocar la armmadhoa principal, junto al borde traccionado.

Una losa trabaja cono tal, en tres cascs diferentes :

CASD 1).- Camo volados, soportadas en un solo borde empotrado o contimo

LOSAS CASD 2).- Sopartadas dnicamente en dos bormdes omestes, en ausencia de apoyos
—_— en los otros bordea perpendiculares

CASO 3).- Apoyadas en todos sus bordes, pero para relacicnes de luces de loe
lados 3

Lado
Lado menar =2
transnisidn de las cargas y esfuerzos se realiza

Ly Ly,o[,xéz

Caso 1) Bordes libres Bordes sirrplemnte/ A

Caso 2) apoyados r— Loy —
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La figura 3.1 grafica los casos mencionados. Para el disedo de las losas, basta considerar una
franja de 1 m de ancho, suponiéndola solicitada por la totalidad de las cargas pemmanentes y
accidentales mayormizs, actuarcdio camo uniformemente distribuidas:

Carga pexmanente (peso propio més schrecargas fijas de pisos, scbrepisos,
cielorrasca, etc.}:
G = 1.4 g {Xg/m} (3.1

Sobrecarga accidental (peso de personss, vehiculos y carges variables en general):
pu = 1.7 p (Kg/m) (3.2

Carga total :
Gy = (G + Py} (Kg/m) (3.3

La luz de calculs de las losas se toma cawe la distancia- entre centros de apoyos en la
direccifn considerada. En los casos 2) y 3) de figura 3.1, las losas de un tram se hallan
simplemente apoyadas en los bordes de longitud L,. En este caso, sOlo existen mamentos positi-
vos, miximos en el centro del tramwo, de magni T, -

5in embarge. las losas pueden ser continuas de dos o mds tramcs, lo cual origina momentos
negativos sobre los apoyoes intemmedics, oomo muestra la figura 3.2.
] | L

, Y LIne t Lne L]
] L HH N O HHH

i

Figqura 3.2.-
En otros cascs, los monentos negativos carresponden a los boxdes de la losa empotrades en un
miembro de gram rigidez flexional, cam por ejemplo una viga robusta o un moo estructural,
cam el de figura 3.3.

Bordes libres

3 —_— i —

LY |
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Mumm&mm,udmetmmmuhmtmm.
pan&tmhnﬂimmmhydpthudisuihci&delmdem.mmoum
mmuqnlmmtm:ﬁimmlmmywbmlmmmuprcﬂmmm
cuando actia la carga accidental en todos los trams simulténeazente.

Msmammmﬂ.mmamm-emmm.
mahm&hmmmwmeWm.mn@
tra la figura l.4.

POSICION DE LA SOBRECARGA ACCIDENYAL

Extados de corges mAs denfavorables

Momento negativo
A) maximp sobre el
apoyo B.

Momento positivo
B) maximo en los
tramos 2 ¥ 4.

Momento minimo {po
C) sitivo o negativo)
en los trams 2y 4

mazPaxadmimmmnegatimsobremamyo,aedebeapucarlamﬁma
cargaenlostramsaiyacmtesaeseapoyo,ymfnmaaltemaialosrestmtes.

CASO B @
Paraelua:dmmbopoaitivoenmtram.sewpaﬂraapucaialamjma
carga en ese tram, ¥y en forma altermada, los restantes.

rmsmc:?m:ae.'Lmi.n.i:rx:.\|:'|::nel'll:::n1':«:85.ti\.-0t:uneg.at;i\.n:\ta-nunt:ra'rmc:)313‘03.“0.s«aclel:\-e
descargar dicho tram y en fopma alternada, los restantes.

Cuando l2s luces de todos los trams son iguales o no difieren entre tramos
aiyacentaﬂmésdemzot.yelvalordelasobrecargaaccidentalmsuperatresveceselvalor
de la carya muerta, segxedmutﬂjzarlosdiag:amsawolvmtesdelafiguraznparalosaso
vigas continuas de dos o mas tramocs.

Pemsilostrarnss:nwuydispares.olascargasvivasexcaimlamgliuﬁ
indicada, elestaﬂodesolicitaciMsedebeobtmerap]icaﬂoalgmosdeloscritedas
conocidos de resolucién de hiperestaticos, tales como el Método de Cruss, el de las Fuerzas, Q
el Teorema de los Tres Momentos.

En el ejemplo2.8 se ilustta un caso de viga continua, donde se determinan los
momentos flectares y los cortes, aplicando estos criterios expuestos.

Se debe recordar que en el caso de losas, la armadura principal se coloca en la
direccion donde se produce el momento miximo positivo o negativo respectivamente, junto al
borde traccionado. Sin embargo, en la direccién ortogonal, se debe colocar el acero minimo de
retraccisn y temperatura especificado en la Seccidén 2.4.

Asimismo, en la 1Tabla 3.1, se indican los valores minimos de la altura de vigas o
espesor de losas simplemente axmadas, para no tener necesidad de calcular las flechas.
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Los valores de la Tabla 1.1 se usaran para concreto de peso normal y acero de grodo 42. Para
otras calidades de acerc, los valores se multiplicardn par el factor :
0.4+fy/7.000
T A B L A 3.1.-"
ALTURA MINIMA DE VIGAS O ESPESOR MINIMO DE LOSAS ARMADAS EN

UNA DIRECCION A MENOS QUE SE CALCULEN LAS FLECHAS

Altura o espesar Minimo h

Simplemente Un extremo Arbcs extrems En vwolalo
MIEMERO apoyado continuo continuos

Miembroe que no soportan ni estén unidos a elementos no eatruc-
turales susceptibles de ser dafados por grandes flechas

Losas macizas L/20 ' L/24 L/28 - /10

Vigas o losas
i L/16 L/18 ] L/21 L/8

EJEMPLO 3.l.LOSAS CONTINUAS MACIZAS

Disefie las losas de la figqura, oon un sobrepiso de concreto pobre de 5 on y piso de ce
ramica de 2 om de espesor. El entrepiso corresponde a un edificio de oficinas, en dreas de
trabajo. El cielorraso es de yeso, directamente aplicado a la losa.

:Eé = 280 Kgyam2

.6 4 , .
- 3 m_ . m - 3,6 m }'15_.“' £, = 4.200 Kg/om2
* @ 4 ,
Vi V2 V3 ,
Volado El entrepiso estd formado pur
losas simplemente armades,dado
| que en todos los cascs se caplke :
. 3 Ly/ix ® 2
@ ;4
Ly=8m|> OnllE: © Ot E1 volado da continuidad a la
losa 3, creardo un momento ne-
gativo : _ 2
Mol =@ a,;2
v4 V5 Ve £l peso de los materiales de
* @— & & ‘— construccién y de las sobrecar-
F—- Lyl * Ly2 * Lx3 * o gas de uso se obtienen de las

Tablas de los Apéndices A y B.
Determinacidn de 1a altura h

La altura h del entrepisc se detemina en todos los cascs segin la Tabla 3.1.

Ly1/24 = 360/24 = 15 am
25 = 400,28 = 14, R
N L2/ ’ 5 am .". Se adopta h = 15 an
Ly3/28 = 360/28 = 13 om Aceptando para el recu-
Iol/10 = 2/10 = 15 am brimiento : r = 3 an

e d=12cn

*Ref.1,- Seccidn 9.5.
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Andligin de cargas
Peso propio de la losa : 0,15 x 2.500 = 3715 Kg/mz
sobrqaimdemmtopnbre.o.OS:l.aoo- 90 .
Piso de cerdmicade 2 an : 2 X 22 = 44 .
Enlucido de yeso splicado directamente : 5 .
Gy = 514 x 1.4 = 719.6 Kg/m2
Scbrecarga viva Pu ™ 250 x 1,7 = 425 -

- 2 '
M= dull My = Gulasll=1.502,6 - 2 ,

Envolvente de
- morentes

o) 3 R QEPR: 1 e

z-ﬁl=qua.62;u=l M3 =Gy 42716 = |u33=g_13.62115=|927.1 l
1.348,5 1 - 1.144,6 |
65 1,50 G, = 1-144,6 Kg/m

T R |
Lyy = 3.6m

Ly =4I

2.060.28! 2.060.281 12.289.2 2'289'21 ‘1'702'64.134.861 Reacciones isostaticas

459.111 459 ,JJ.I 1 37.56 37.561 141’?.39 417,391 Reacciones por contimuidad

1 2.326,76 12.119.99 I Reaccicnes finales
20251 ,1 . I I | 'I
2.326,76 2.119,99
1.601,17
+ + )
(kg) i P .II“““I"&\ b Diagrama de corte
1||‘I

2.519,39

Con una altura constante @ = 12 an én todos los tramos, para el momento maximo se cbtiene :

M
" u_ 165280 2 = 0,04 De Tebla 2.1 : Jy = 0.97
f'b d 2301’11003.12
c
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Sedisenae.lacemmlosapcycsylostrams.ccnlamim:
M -5
A 2 ——— " = 2,27 x 10 "u
s 0,9 fY Jud 0,9 x 4.200 x 0,97 x 12

La Tabla a continuacién indica el acero en cada Caso. {ver Tabla l.4).

ACETD A; (cmz} Barras

Apoyo B 3,76 @ 3/B" c/40 am « @ 172" c/40 an °
@ 3/8" c/A0 an + 9 3B® ¢/50 an + @ 1/4°7 c/40 an

Apayo C 3,42 @ 3/8° c/20 cm o @ 3/8% ¢/25 + ¢ 1/4" c/40 am

Apoyo D 2,92 @ 3/8" c/20 am © @ 38" ¢/50 on + @ 3/8" c/40 om
Acero * AL (an2) S

Trano AB 3,07 @ 3787 cy20 an

Tramo EC 2,60 @ 3;8" ¢/ 35 an-

Tramo 2,10 ¢ 3/8% c/25 on

Normalmente al acero longitudinal, se debe colocar el acero minimo por retraccidn y tempera-
tura indicado en Item 2.4 y apoyado directamente sobre el anterior, de modo que el d resulta
ahora :

d =11 an Asx 0,008 bd =1,98 em2/m ; & 1/4" ¢/ 16 an
+@ Q .
@3/8"c;40
113 L/8 | L/4 » 3/8"|c/d0
‘l
L¢318'c;'40 L/4
@ 3/87c/30 abajo I
@3/8"c/50 |
L/4 |L/6 . L/6| L/4
Ly 3/8°¢/50
2L c/40 —‘L’_L/———l
arciba L/4 |L/6 L/4 |
L/4 L/4
' ? 174"|cs40 I
@ L/4°crlé : [
L/4| L/4
volado
+® —— *— &
41' L’x]_ fl" sz e L\:] A— a ‘_-"i"

En losas es aconsejable distribuir como minimo 4 barra por m de ancho, es decir con sepa-
racién no maycr a 25 am. las separaciones usuales son :

Cada 10 e¢m (10 baxras por m)
Cada 12,5 am (8 barras por m)
Cada 15 am {6 barras por m)
Cada 20 am (S barras por m)
Cada 25 an {4 barras por m}



ungadedmmm.sepmmdemtomamuhrcmlmvigasqnmd
eatrepiso. Por ejemplo, la la viga 8 del ejerplo, de 8 m de luz, debe soportar las carges que le
tmmtmlmlmdymtm.ﬁsmpmmh.u&almmrgmdi:mmapm
mb:ehnga.mimqnmnngaumtmmpuddemteua.dem
Kgm.sedmaamummddnlavigasimle:mtewm

para no calcular flechss, se adopta oo altura total de la viga (ver Tabla 31} :
h=1/16 = 50 cn OCnre=5coresulta: d = 45am

Seadcptap:ralnvigamaﬂx)bu-%an.IavigaremltaTm-umsignmtescuacteristi-
cas : (de pigina 27 )

W= 5.694, 9 Kg/m

{ L74 = 200 am
by & 16 t + b, =16 x 15 » 35 = 275 am

e >
IFii ll
AnAlisis de cargas M, = 45.559,2 Kgm
Peso propio de la viga ¢ 0,35 x 0,35 x 2.500 x 1,4 = 428,75 Kg/m
Peso del tabique : 300 x 1.4 = 420,00 "
Carga de las losas adyacentes (ver reaccicnes de losas) 4.846,15 *

w,; = 5.694,90 Kg/m
Marento flector méximo : 2
M, = w; L°/8 = 45.559,2 Kgm

Asuniendo que la viga es rectangular de ancho by resulta :

" ) be Tabla2.l:
. S .555.920 . 0.04 o = 0.05
fc b,d 280 x 200 x 452 _
:]u = 0,97
key - 0,05 7 0,85% = 0,0692
= — =1, /9, = 0,
0.8581

La profundidad del eje neutro se obtiene : < =k, d = 0,0692 x 45 = 3,11 am
.". €l eje neutro corta el ala, y la viga resulta rectangular de ancho b]. El acero se calcula:

A = My . 4.555.920 - 27,61 cml
0.9 fy jud 0,9 x 4.200 x 0,97 x 45
De Tabla 1.3 : 4@ 1" +2¢ 7/8" = 28,02 ci2

Analizando el corte como en Seccisn 2.2, se colocan estribos cerrados de ¢ 1/2" a distancia de
d/4 en longitud 4d de la cara del apoyo Y d/2 en el centro de la viga.
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DISERO DE LOSA DE ESCALERA

Las losas de escaleras se dissfan como simplemente spoyadaa en las vigas extremas que
las soportan. De acuerdo con la Tahla 3.1, el espesor de la losa debe cumplir la relacidn :

h a L/20
s;ﬂLhwmm&hmmmm&hMmdmmm

En los extremos que presenten continuidad con alguna loea o placa del entrepiso, se dispondra
el acero necesaric para resistir los momentos negativos correspondientes.

mmw 3.2--

Diseﬂarlalosadelamlmirﬂiada,parafénzaoxg/cmzy = 4.200 Kg/am2.
El edificio es residencial y la sobrecarga viva sobre la” escalera es de Kg/m2.

+ 4,3 m e
¢ ®
1,10 m
V1 v ' d
3 1,10 m
¢ ® 1
HL
@ = 31,36°
1,28 m
N ‘]L
1,10 m 2,10 m 1,10 m
Espesor estimado de la losa de escalera : h =Ls20 = 430720 = 21 an d =18 an

Analisis de cargas
Peso propio de la losa de concreto amado :

0,21 x 2300 _
cos 31,36 615 Kg/m2
Peso de los escalones y el revestimiento : 240 Kg/m2

Peso muerto total mayorado : gy = (615 + 240) x 1,4 = 1.197 Kg/m2
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Sobrecarga viva mayorada : Pu ™ 300 x 1,7 = 510 Kg/m2
Cargatotal:gu+pu- 1.707 Kg/m2

2
My =~ LT L3707 x 4,32/8 = 3.945 Kgm/m

8
pe —H . 394.500/280 x 100 x 182 = 0.043 De Tabla
f.bd we0,05 3y = 0,97

Disefio de acero : A - M, _ ) 394.500
0,9 £y )y d 0,9 x 4.200 x 0,97 x 18

= 5,98 cn2/m
9l/2%c20 an (6,4 an2/m)
En el sentido transversal, se colocca acero minimo por retraccién y temperatura :

As min = 0,0018 bd = 0,0018 x 100 x 18 = 3,24 ani2/m  @3/8" c/20 am

Disefo de las vigas

Las vigas de apoye de la escalera resultan en este caso tipo L. Se las presidefa de al-
tura h = 40 an y anclo by = 30 on. las cargas actuantes seran :

Peso propio de la viga @ 0,3 x 0,19 x 2.500 x 1,4 = 199,5 Kg/m
Reacciones de la losa de escalera : 1.197 x 4—é3=2.573.5 -

Carga total q; = 2.773 Kg/m
El momento maximo para la viga simplemente
apoyada : 2
M, =gy L°/8 = 1.677,6 Kgm

De la pag. 27 @
< L/12 + b, = 2,2/12 + 0,3 = 0,48 m Controla
6t+b,26x0,21 +0,3=21,5m

Verificando la posicidn del eje neutro, se deduce que la viga resulta rectangular de ancho 48
an. El acero necesario se obtiene :

M, 167.760
A = - =
s 091ty j,a 0,9 x 4.200 x 0,97 x 35

=13 a2 < Ag min

14

14
—'-'bwd— —4-—2-0-6-——x30x35=3.5mt2

Ag min =

De Tabla 1.2 : 3 @l/2" (3.81L anl)

Estribos cerrados ¢3/8" c/B an.
h = 40 an
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3_3-PLACAS O LOSAS CRUZADAS - METODO DE HENRY MARCUS

Sedmigmplmolmasc:madaslnsmtmpismmadosmwdomcmtm.
a:ya:alaciﬁ:delmanpleu-wdicidn:

0,5 ¢ —I'Y—L £ 2 (3.5
X
Las placas serdemmlotramomtiqm.deperﬂ.xemodehm

mmm&mmmm.mmmmammmtmumm
ymmﬂomﬂejmmlmtemmmmimdemjodem
elamentos .

par ello, se han propuesto diferentes métodos simplificados que permiten abordar
mmficimtemimimlmmmmhpmctim,mmeum.dmwdodemy
Haxcus'esLn'x:de].nsrrmumnﬁmteutﬂizabspamlaresoluciéndelaspl&casdemtrepmy
sus fundamentos tedricos se " a continuacién, conjuntamente con ejemplos practicos’
expl.i.cativosparasadirectaap]_icacim.

©® ©® ® @® 6
—— 8@

§ »- L mmL ﬁ
I—t—t—1—1o
) - -— e —8 )

< 4@ 500 S Figuma 3.5.-

La figura 3.5nuestmmentrepisocmplacasquecurplenentaiosloscasosla
condicién impuesta en ec. 3.5 porlomaltrcbajanemfonnabidireccimalydebmamarse
doblerente.

Cadaplacaseanalizacmnfomadapormmasucesiéndefrcmjasobaxﬂas
wnitarias cruzadas paralelas a los lados ,somrtarﬂocaxgasuﬁ.fommmtedistrib;idasy
apoyadasm1asviga5perinetrales.rafigura3.6b)cone5pondealcasonaselarmtalde
placa, simplemente apoyada en todo su contorno, donde se analiza el comportamiento de dos
bandas centrales de ancho unitario, que se cruzan ortogonalmente.

Estasﬁrmjasson;aralelasre;pectivarentealosladcslxyLyysoportanmcor_t
junto la totalidad de las cargas impuestas. Se designa por gy la fraccién de” la carga total que
es resistida por la franja de direccitn X ¥ Qy 1a homSloga de direccidn y.

El métode de Henry Marcus permite determinar, en funcién de las luces ¥ la
magnitud Ge las cargas uniformemente distribuidas, los valores correspondientes a gy Y Gy, asi ¢o
mo los momentos flectores maximos positivos en la luz de los tramos, y las reaccicnes ea las
vigas perimetrales de apoya.

q=dx *+ 9 (3.6
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Es evidente que la deflexidn maxima 4 de las dos franjas centrales en su punto
de cruce debe ser la mlsma, pues corresponde a una Unica seccidn de la placa. Por compatibilidad se
cumple :

a, L q L
5 x x __9 ¥ ¥
384 E L =T384 E 1 (3.7

Sin embarge, el producto EI no es el gi3m0 en ambas direcciones conslderadas,pues
1a altura d varla, ya que las barras én una direccidn van superpuestas s la de 1a direccidn ortogo-
nal, lo cual hace variar el momento de fnercla respectivo.Pero como aabos valores 300 Buy Cercanos,se
acepta en la practica un {inico momento de lnercia para ambas direcciones. Por lo tanto, de ec. 3.7
se deduce :

q, b, = 9 L, (3.8
[e ec5.3.6 ¥ 3.8 : l.." Lﬁ
q=9, +% X - g tle —2
x x L‘. X Lﬁ
Y Yy
Se despeja en consecuencla : _ q L“
_ : R  E (3.9
b 4 1 . L" / LI' L" +L" -
l‘-’l x y x
q L, .
q, = —F7 &
y l.: + Lay Designande por i Lt. (3.10
R T Y (3.1
L. =L
X ¥

la parte de la carga que corresponde a cada direccidn, se obtlene, para las franjas cruzadas en estu-
dioc :

q. = M q qy:{l-x)q (3.12

Los valores de x dependen de la relaclon de las luces X y de la forma de sustentaclon de la placa.
Las diferentes [ormas de apoyc de una placa ge indlcan en 1a Tabla 3.2 , con los respectlivos valo-

res de M. _J“l ]"x
PLACA
) ay
by e - 9y 1T 4
Y
a) b}
K .

X~ . Figura 3.6.- LI'_\,

T ABLA 3.2

! 4
Forma de 3
austentaclon ]"y ® ©) E g ®
4

4
L L L 2
v 5)!' 53’ Ly L L
n 2 4 4 4 4 7 4 4 5 4 4
Lx+I..y '51..,‘-1-51..y Lx+SLy Lx"Ly Lx+2Ly Lx+L

@

£
-
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En la Tabla 3.2, la forma de sustentacidon se indica 1

Con llnea llena : correspondiente a un apoyo simple

Con llnea rayada !, mxmwy para empotramlentos perfectos, o por contlnuidad de la placa

La Tabla 3.3, a continuvaclén, da los valores de x para diferentes relaciones de ) . Se avidencia a-
al que a medida que aumenta la relaclon) entre los lados, se incrementa tamblan el valor de n .
Se agume :

» =20 para A <0,5

kK =1 para L >2

lo cual indica que la totalldad de la carga se transmite segun la direccldn corta de la placas, cuando
no se cumple la ec. 3.5 y éata comlenza a trabajar como una losa, es decir unidireccilonalmente.

En el caso en que las dos [ranjas centrales ortogonales de la figura 1.7 b) estuvieran
alaladas e independientes del resto de la placa, los momentos [lectores en ambas direcciones se pue-
den obtener en la Morma usual :

2
-H -LLX._ . i . .
x a Ty

Pero en la realidad, las franjas arallzadas no eatan alsladas, sino que se hallan conec-
tadas con todas las restantes franjas que forman la placa, actuando paralelamente en ambas direcclo-
nes. Cada una de estas franjas , de ancho unitario, se sustenta no ablo en sus extremos apoyados en
lan vigas perimetrales, aino también en las fran)as ortogonales, las cuales provocan un clerto impe-
dimento A au libre deflexion.

En efecto, s1 se analiza el comportamiento de dos [ranjas ortogonales calesgquiera, como
ae mueatra en la flgura 3. 7, se ve que en la seccldon de contacte I, comin a smbas, la deformacicn
por flaxidn de una de ellas provoca torslion en en la otra, y viceversa. Si logriramos separar estas
franjaa y anallzarlas !ndependlentemente, su deformacion por flexidén se indica en el eaquema bl

Al Flexar libremente la franja CD, la seccldén I rota en el séntido horario un angulo @
con respecto A su poalcion no deformada, y esta deformacidon por flexion torsiona la franja AB.
St los extremos de AB estuvieran posibilitados de rotar en torsidn este mismo angulo @, toda la franja
AB glrarla en torsion, libremente. Pero si los extremos de AB estan fljos,esta Iranja ofrece una -
clerta reslatencla a ser torsionada , y con esto se disminuye la magnitud de la deformacidn por [le-
x16n, es declr se reduce el angulo 9. Es evidente, en consecuencla, que ia franja CD, por efecto de
la Lorslon produclda, se aliviana, y su momento flector se reduce.

Analogos razonamientos se pueden hacer con relaclon a la toraion de la franja €D alivia-
nando 1a flexlon de la [ranja AB, es decir disminuyendo el &ngulo Y debido (nicemente a la deforma-
clon por rlexion. En silntesis,se deduce que loa momentos flectores en una franja origlnan torsion en
lag franjas ortogonales y viceversa. Por lo tanto, la carga es llevada a los apoyos perimetrales, no
s6lo por flexidn sino también por toraion.

A

7 ¢ o PN
g I C D I
C //m_;follf///////Iﬂ/////I///: D =1 —
by g - L £ L
! X Ty .
b) \
al . F-
2 N TB
3.7.-
L B L L Figura
] X “i

La reduccidn de los momentos [lectores por efecto de la toraidn, se conoce como efecto
de placa ¢ acclon de altvianamiento y ha sildo analizada por invesatigadorea tales como Henry Marcus
en Alemania (1929} o Westergaard en los Estados Unldos (1935). Segiin los resultados obtenidos,esta re-
ducclon pueda llegar al 28% para las placas simplemente apoyadas y al 15% para las empotradas en to-
do su contorno. Los momentos flectores maximos en ambas direcclones, se cbtienen segin las siguien-
tes ecuaciones : 2

Hy=aal, (3.13
2
M =B aly (3.14
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a y fl son los coellclentes indicados en la Tabla 3.3, que dependen de las condiclones de apoyo de
las placas. Al igual que en la Tabla 3.2, los bordes siaplements apoyados sa distinguen con llnea
llena y los continues o empotrados perfectamente, con llnea rayada.

Cuande los bordes son slmplemente apoyados, la distorsaldn provocada por la torsion en las
placas produce el tlplco efecto del levantamiento de las eaquinas. Fara reslstirlo, las esquinas de-
ben armarse convenlentemente como auestra la flgura 3.8 , con acero adiclional de refuerzo en asbas
caras de la placa, a distancla 1/5, slendo L la mayor de las luces de la placa en sstudio. Esta arma
dura debe ser similar a la gue se coloca en el centro de la placa, y puede orientarse paralelamente
a los bordes, 0 a 45° , para absorber los esfuerzos de traccion y compresion resultantes.

+ L

L/S I Armadura d a lacas
\ : smplmnt: ::lo:;:g:sm P

S _I__ . >._Doble parrilla junto a ambas
) . : A caras de la placa.
L/5 : '
|
e
/S

Ftgura 3.8.- L/5

las reacclones en las vigas perimetrales pueden hallarse segun dos criterios diferentes
EL primero se grafica en la figura 3.9 a),segin una distribucidn triangular de la carga en los la-
dos cortos y trapecial en los largos,y el segundo es considerar las franjas como ilndependlentes, con

cargas uniformemente distribuidas, simplemente apoyadas en sus extremos, o empotradas, ,
Ver figura 3.9 b). En este ultimo caso, q, y qy se obtienen de ecs. 3.9 a 3.12 para cada direcclon.

s Lx X
-
LY
ab” ( AgHIHHHH BN
——
R R=ql/2 }n _CASQ IT
'.H"
a) o 2E( ] T o _caso 111
: &
3
fe-3ee e doc]
Figura 3.9.- b)

En el caso de entreplsos, el método de Marcus ( 17} aplica el criterio de cargar las
placas contlipuas con las sobrecargas vivas, alternadamente, en forma de damero, para cbtener 1os_mo-

mentoa maximos positivos en las diferentes placas.

N
N
N\

N
N N\
NN

N

% VAA /ﬁ ///ﬂ//i

b)

N

a)
Figura 3.10.-

N
N
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Para hallar los momentos maximos en las placas continuas,se deben apl:l.cir las so0-
brecargas vivas en la forma mas favorable para ello. Por ejeaplo, para hallar el maximo M en la pla-
ca A de la (igura 3,10, se cargara la misma con el total de las cargas permanentes y accidentales
y se descargaran las cuatro placas adyacentes a ella,de las sobrecargas vivas. El resto de las pla-
cas se carga en igual forma, como demero, indicando con rayado las dreas donde se aplica la carga to-
tal y en blanco, las que soportan sdlo cargas parsanentes.

Cuando se debe determinar el saximo momento M~ en un apoyc intermedlo, se deben car
gar al maximo las dos placas concurrentes a 81,y descargar las placas cirtundantes, como se indica
en el esquema D},para la viga ab. Este valor de M sa halla facilments, segin correspondaaleos casos
II011I de la flgura 3.9 b). :

fara hallar los H* en las diferentes placas, Marcus (17) usa el sigulente artifi-
clo

a) Aplica en lax totalidad de las placas una carga q' = CP ‘___%V_ , de podo que en los apo-

yos intermedios no se produzcan rotaciones de la tangente a la elastica de deformaclon, co-
mo en &l caso II de figura 3.11 b)
+« CV¥

.b) Aplica en forma alternada una carga q° = 5~ con sentidos contrarios-en los tramos -

adyacentes, pemltlehdo la libre rotacion de la tangentea a la elastica en los apoyos, en -
forpa similar al casc I de figura 3.9 b). Ver figura 3.11.

Sumando eatos dos efectos, para las dl!‘erentes+postb111dades de apoyo de las placas lndicadaa en la
Tabla 3.3, se abtlenen los momentos maximos M. en las dos direcciones ortogonales.

- - 2

My max = ° a,q" - a8 ) Ly (3.15
min

+ + 2

y max t 8,9 - By Q" ] l‘y (3.16
min

Los factoresa y A8 8e indican en la Tabla 3.3,y el subindice 1 indica el caso 1 de la tabla, para
la placa simplemente apoyada, mientras que el subindice n se reftere a la forma de sustentacidn co-

rrespondiente a los casos 2 a 6.

b

Figura 3.11.-
Cuando las condiclones de apoyce de las placas sean las indicadas en la parte superior
de la Tabla 3.3,el Método de Henry Marcus utiliza los coeficlentesa,B ¥ carrespondlentes al

€aso : -
A= Ly”"x

Perc si las condiciones de apoyo son las de la parte infertior de la tabla mencionada,
correspondientes a los casos 2', 3' y 5', se debe sustitulr A por el factor A' :

Al = Lx/l'y

y leer los respectivos coeficlentesa t,B' yu', para :
' =1 -=-n

A continuacldn se dan algunos ejemplos llustrativos, para resolver placas de entreplso mediante
el método de Henry Marcus, de racil y directa aplicacion.Asimismo se disefian placas con velados
de modo de extender la resolucidn a los casos usuales en la practica.
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Los espesores usuales en las placas, impuestos por razones de deformabilidad, a

fin de que las flechas que se produzean en sexrvicio no superen determinados limites son :
(Ref.l Sec. 9.3.3) 07 £ (800 + 0,07 £,)
: - * .
h o —Ln 1800 + 0.07 £) . In Y (3.17
36.000 + 5.0008 (1-3,) 36.000°
Ip es luz mayor .

B ec. 3.177 Bes la relacidn de 1A luz libre en la direccién larga a 1a luz lihre en
y 8g la relacién de la longitud de los bordes contimos al perime-

¥
R
-—-—.E‘Z By

En la3 placas simplemente apoyadas se aconseja levantar la mitad de las barres en
mmpxﬁximalosapows.pamtmarmmmtamsmesmrmtcsnegatimspmdmiﬂmpar
un empotramiento parcial en las vigas perimetrales. Esta distancia es usualmente L710.

Ademis, en las placas simplemente apoyadas, es permitido disminuir el mimero de
bharras en anbas direcciones, a la mitad de su valor, en una distancia igual a la luz menor /4,
cc'rm muestra la figura 3.13. Ly /10 L./10

\ s

t ]

w ol ] FETETITEE

v
-

1

o | EE LRI CEET
Ly/4 Ly/4

Figura 3.13.-

Mdicionalmente a la ammadura por flexidn indicada, en las placas simplemente apoya
das, con esquinas libres, se debe colocar la ammadura por torsién mostrada en la figura 3.8.

Con ello se evita €l efecte de esquina, provocado por el levantaniento de las puntas y el
agrietamiento del concreto en los btordes.
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EJEMPLO 3.3.-

Disefiar la placa de la figura, simplemente apoyada en todo su contormno en una paced
&mmhmﬁa&%m&w.ywaﬂn&mi@mmmm.
Las calidedes de los materiales aon :

o £2 = 250 Kg/am2 Yy fy = 2.500 Xg/om2
Peso del pisoy schrepiso : 240 Kg/m2
Schrecarga viva : 300 Kg/m2

El espescr e la placa eera : {ec. 3.17)
600 (800 » 0.07 x 2.500)_ _ 14 em ¢ 16 cm

h=
36.000 + 5.000 x 1,2 x 1
n - 2 (500 » 600) 12 an
180
‘- Se adcptah = 14 am d=12an

Analisis de cargas
Peso propio de la placa : 0,14 x 2.500 = 350 Kgym2
Schrecarga fija : 190 ~
540 ‘Kg/m2
gy = 540 x 1,4 = 756 Kg/m2

Carga total maycrada :
G = 756 + 510 = 1.266 Kg/m2

Felacién de aspecto de la placa : 1=I._.,,/Lx-615=l,2

Elcasocorrespuﬂientealasplacassinplermteapcyaﬂasesaﬂldela'rabla3.3.dcniese-
lee : '

a; = 0,0514 B;=0,0248 % = 0,675 Qp =a)
De la ec. 3.13 se obtienen los momentos mdximos (positivos) en el centro del txamo de la placa,
por m de ancho.

My = @1 Gy L2 = 0,0514 x 1.266 x 5° = 1.626,8 Kgn

2

My = Bl Gy Ly = 0,0248 x 1.266 x 6° = 1.130,3 Kgn

E_Lmtomaxj:mseramayorenlaluznﬂsmrta.Lascargasqmqumf_rmjasdelmsem.}
culan :

Gy = xRy = 0,675 x 1.266 = 854,5 Kg/m
Guy = {l-w) g = 0,325 x 1.266 = 411,5 Kg/m
Y las reacciones en el perimetro de la placa resultan :

854,55 x 2,5 = 2.136,35 Kg/m (sobre los muros AC y ED)

Rg = GQux Lx/2 =
Ry = Quy Ly/2 = 411,5 x 3 = 1.234,5 Kg/m {scbre los murcs AB y (D)
En la direccidn x :
by = Mux 162.680 - 0,045

£2 b a2 250 x100 x 122



57

be la 1abla 2.1l8e lee : wy * 0,06 Jux= 0.96
Y en la direcciin y @ 113.030 '
B, = - - = 0,0373
y £2 b (d-1)2 250 x 100 x 12 _
UY - 0.05 jw. B'W i
Para el disefio del acero @ v De Tat 1.4 :
A Mux = 6,27 cn??m (@ 1/2° ¢/20 am)

= " 0.9 £ Jux d

Aﬂy - &l}' = 4,70 cn2/m (¢ Ls2° CHO.UTI +
0.9 fy juy {d-1) ® 3/8° c/40 am)
Se verifica el aceruv minimo : ’ Aax' .
{Secci6an 2.4 ) A?m-0.00Zbd-zwﬂn € a Correcto
Armadura por flexién ’ ] Ammadura por torsidn
—_— -y
| I [
: f
o 1.2 m
S — L
|
al o !
Tl I
0,5m “: ;‘;', Ly/10 =|0,5 m
S| 5 r—¥
F\ a| Spls2°cr40/
L | w=6m |
e bl/2"cs40 ‘
et
L= i} | . .
|
31[ _ . v 1.2 m
= 7" P m—  ———
'+——I'! =5 I'I'l-—-*-‘ [yfs - I‘ZL-n 1,2 m

[oble parrilla junto a las caras superior e
inferdior, para evitar el levantamiento de las

esquinaa por torsidn.
La distribucisn indicada del acero por flexitn corresponde a Agy en la capa inferior, y Agy go-
bre el anterior. En el cogo en gue la placa analizada se halle conectada en todo su perimetro
a un muro estrctural o a una viga muy rigida, se wunsiderard empotrada en el contorno y se uti
lizard en su disefo el caso 6 de la Tabla 3.3.

En las placas con esquina libres gue no se disefian con armadura especiul @e torsidn,
coo el caso analizado en este ejamplo, se deben utilizar los valores dea y § de 1a Tabla 3.4
que se indica a wontinuacidén. Los valores de ®* son los mismos gue los de la Tsbla 3.3.

A continuacidn se dan ejemplos de entrepisos oon placas y losas continuas, para flus-
trar la aplicacidn del Método de Henry Martus en estcs casos.
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3-‘.‘

1 t t
FouMA CASD SO CASD
ne A Lyl B 'h C
St S N
} | a B [ B o p
0,30 00088 0,10%0 0,0053 o0 | #0019 0.0835
038 0.0092 91010 00112 00010 (T ) 50608
n.on 0.0124 0.0960 oo14s | oomsr | ecors | 00678
5.0 0.0141 0.0902 0.0180 00758 0.0088 00340
0,70 0.0792 0.n242 o018 | 00881 00124 0,0514
0.7 2.0247 0,070 0,0233 0.0007 09183 0,0451
0.R0 no2s 0.0718 0.n252 0038 | e0In a,0444
n.n2 0.n314 00883 0,0204 pos1o | eorss | 00432
ond 00174 00871 o008 e.0484 80208 00418
nan 0n.0354 0.0047 0,012 0458 ol 0,004
0.R8 n.0974 00824 .03 apd | oo 0,0300
0.0 0.0394 0,0001 0.0338 00413 e | oors
0.92 cons | costo | oo | agest | amee | mS2
0.94 0,045 00457 0,0383 .07 aaTiz | 0340
na8 0.0433 00538 0,0308 (T ST, 0,033
n.oR 0.0475 0,0813 0.0407 L .98 0,033
1.no 0.0498 00485 o8 0318 | 831D 80310
1.02 pasi4 0.0475 00429 oot | & (T ]
1.0 0,054 0.0438 0.0429 a0rel (T ... 00208
108 oassy | ooss | oose | ecser | esser | oS
1.08 70,0872 0.0421 00458 amss | aesse | el
1,10 0.0591 00403 00463 0023 | easse | o022
.12 n.DE00 0,0347 0.04T17 oon | aossl 00243
LM 00817 0.n171 0,048 00318 | emm 0,0132
LI 0.n84% 0.01%8 00484 a0 | aod02 002
.18 0.0863 0,034l 00501 aoiss | soe1a | 802319
1.20 0,0679 0,031 0.0509 00183 | iz 08,0204
125 00719 | 0295 | ops2s | eotm | a0M8 00183
1,30 0.0757 | o0.0283 10,0843 oords | ansier | eoisd
(1 00792 | 00738 0.0%89 90123 (Y. 0.014¢
140 n.0823 0,0254 D0.0568 00108 | 90808 40131
1.43 0.0053 00193 0.0578 0,0008 0,0819 Q0117
130 0.0R82 0,0174 0.0500 o008 | 00508 08,0108
1.10 0.0024 0.0143 0,0808 o008 § G06501 09,0085
I.70 0,7970 00118 00820 0.0054 00881 0,0069
1.80 01008 0,0003 g.0n2a 0,0044 0,0808 0,0087
1.00 n.101% 00079 0,0838 a,0038 00811 0,0047
2.0 n.10%0 00088 0.0845 0,0029 Q001 0,003%
i q'
B - t
L3
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EJEMPLO 1.4_-

Disefar el entrepiso de la figura, correspondiente a una azotea no accesible. La calidan
de los materiales a amplear es :
fé = 250 Kg/om2 fY-J.SOO Kg/an2

El espesor de las placas se mentiene constante en todo el piso, por 1o cual se adopta igual al
correspandiente a 1a placa de mayores luces {(placa 2).

vl V2 Vi 36.000 « 5.000x 1.25x 1,77
- d=]13am
‘...-4.3 I'I'I—r.---—s,ﬁm-—l-.il—4.3 rom. & AnAlisis de
— Peso propio de la placa :
=) -
o O:‘) 2 @ S @ 57 m 0,16 X 2.500 x 1,4 = 56G Kg/m2
S ‘Scbrepiso y aislacicnes :
Vi v " lgd.3 KgmZ2 x 1,4 = 230 =
gy = 790 Kgs/ml
’ , Sohrecarca viva :
~ ‘C:‘D— m| 6,5m
> 3 py = 100 Kg/m2 x 1,7 = 170 Kg/m2
V7 l Carga total :
Gy = Gy = Dby = 960 Kg/m2
ql'1 a g, + Py/2 = 790 + 85 = 875 Kg/m2
q, = pu/2 = 85 Kg/m2
PIACA 1 A = Ly/Ly = 7/4,8 = 1,45 Se lee : a,= 0,053 B, = 0.0089
( 2) w = 0,917
Del caso 1 de la tabla : a; = 0,069
By = 0,0156

Los momentos flectores positivos se cbtienen de ecs. 3.15 y 3.16

2

Mix = (%2 @ +®1 @) ) I3 = ( 0,0513 x 875 = 0,069 x 85 ) x 4,8 = 1.169 Kgn,m

* L]

My = ( B2} +B) g7 ) 17 = (00089 x 875 + 0,0156x85 ) x 7° = 446 Kgn/m
Ademas : Q= *q, = 0,917 x 960 = B8O Kg/m

Dy = (L- x) oy = 0,083 x 960 = 80 Kg/m
Las reacciones resultan : Ry = Q. Ly/2

By = Qy Lys2

Y de acuerdo con la figura 3.9 Caso III, el momento negativo socbre la viga 9 se obtiene :

880 x 4,8/2 = 2.112 Kg/m

g0 x 772 = 280 Kg/m

- 2 2
Mux =q Ly /8 = 880 x 4,87/8 = 2.534 Kgn/m

Por simetria, el disefo de la placa 1 es el mismo que el de la placa 3.



BLACA 2 As Ly/ly = 75,6 = 1,25 Se lee : @ . a 0,0295 Bg = 0,0105
Del caso 1 de la Tabla : @3 = 0,0551
8, = 0,0226

Momentos positivos 3
Moy = (0.0295 x 875 + 0,055 x 85} x 5,6% = 956 Kgn/m

My (0,0105 x 875 + 0,0226 x 85) x 7° = 544 Kgn/m
Cargss gseqin las direcciones x, ¥y &
q‘_m-ﬂ.83x960-797l(g/m
: quyxo.l'l x-'960 a 163 Xg/m- -

Las reacciones resultan : )
By = 797 x 5,6/2 = 2.231 Kg/m

Ry = 163 x 7/2 = 571 Kg/m

Momentos negativos :
M~ = 797 x 5,62/12 = 2.083 Kgn/m (sobre vigas 9 y 10)
jiv.
MGy = 163 x 7°/8 = 998 Kgnm(scbre viga 5)

PLACA 4
{Caso 2") . .
A'» Ly/Ly = 5,6/6,5 = 0,86 Se lee : a5 = 0,0391
B = 0,0257
Del casoc 1l de lz Tabla, para : Xy = 1-x = 0,422
A= Ly/Ly = 6,5/5.,6 = 1,16
@) = 0,0484 81 = 0.0267

Momentos positives :
Mh = (0,0391 x 875 + 0,0484 x 85) x 5,62 = 1.202 Kgn/m

My, = (0,0257 x 875 + 0,0267 x 85) x 6,50 = 1.046 Kgn/m

Las cargas seqin las direcciones x,y son :
qu=0.422x960

Guy = 0.578 x 960

405 Kg/m
555 Kg/m

Las reacciones resultan :
Ry = 405 x 5,6/2

Ry = 555 x 6,5/2

1.134 Kg/m
1.804 Kg/m

Y el momento negativo scobre la viga S : 2 2
= Ly /8 = 555 2 6,57/8 = 2.931 Kgm/m
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Los mumentos positivos y negativos obtenidos se indican an la planta del entrepiso a continua-
cidn. Para evitar el desecuilibrio de los comentos negativos diferentes en los bardes de las -
placas continas, se adopta el promedio de los valores calculadca.

Por ejemplo, schre la viga 5 ¢
Mi5 = - (998 + 2.931)/2 = -1.965 Xgh/m

Y sotre las vigas 9 y 10 : Mg 10 = ~(2-534 + 2.033)/2 = - 2.308 Kga/m

Se verifica la altura adoptada inicialmente h = 14 an, con el mayor de loa momentos {(positivos
o neqativos) del entrepiso. Este resilta @
mmi-z.m@ﬂgm d'um

Paor lo tanto, : ua __F_"_-'._..._ a2 0,0546 o = 0,06 " 3y = 0,96
£ b d2

Diserio de acero )
) El acero que resiste el momento positivo maximo en cada placa, se coloca junto
al barde inferior y sobre él, el acero correspordiente al mamento positivo en la direccidn arto-

gonal.
En el primer caso, la altura dtil serd d y en el sequndo caso se adopta (d-1lam)
Se debe verificar ademds que la cuantia de acero no sea infericr a la del acero minimo.

Placa 1 1 A = —% . 116360 * 2,97 cm2/m
0.9 £y jud 0.9 x 3500 x 0,96 x 13

(¢3/8°cs20 am)

AL, = _ M 44 .600 =1,23a/m < Ag gmin
¥ 70,9 fy §y (@-1) 0.9 x 3.500 x 0,9 x 12 (93/8"¢/25 cn)
A, n = 0,002 bd=0,002 x 100 x 13 = 2,6 am2/m

Placa 2 : Agy = 2,43 an2/m  (¢3/8°¢/25 cm)
hoy = 1,5 ai2/m  (¢3/8"¢/25 am)

Afy = 3,06 an2/m  (#3/8°c/20 am)
ALy = 2,88 cn2/m  (¢3/8"¢/20 cm)

Placa 4

El acero para resistir los mamentos negativos se colocan schre las vigas de apoyo de las placas
en los bordes continues.

- 230.800
Sobre las vigas 9 y 10 : = = 5,85 cn2/m
A 0,9 x 3.500 x 0,9 x 13 /
(#1/2°¢/20 cm)

Sobre la viga 5 : _ 196.500
Asy = 0,9 x 3.500 x 0.96 x I3 - 4-99 a/m

(@1/2"c/40 + ¢3/8"c/40 cm)

La distribucidn de las barras en la planta del entrepiso se detalla en la figura,con longitudes
de solape y doblado de barras a 45° scbre los apoyos.
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PLACAS DE ENTREPISO CON VOLADOS

La presencia des valadcs produce momentos negativos en los bardes de las placas, los
cuales prdifican la forma de sustentacidn de loa entrepisce, para calcular los momentos
positivos en los traros, mediante la aplicacidn del MStodo de Henry Marcus.

despreciable, mhmlhplmummmmmmmm para
tmcidndeloufacu:resmlatabla33omh34melmo -

Por el contrario, si el walado tiene una Lz oomiderable, o estd fuertemente
cargado, el momento negativo resultante es importante, y la placa adyacente se debe cormiderar
cam engotrada en el borde conn, por contipuidad,

En consecuencia, antes de aplicar el Mitodo de Marcus eaxiste wuna cierta indecisidn
mdeaﬂc&omnespaﬂealmplqumtmmlaﬂmmugma ye.lcc:.teno_-
aconsejahle a sequir en eatos cascs es el siguiente : -

I).- Suponer la placa enpotrada en el borde conin con el wolado, vy elegir el caso
gque le carresponde en la Tabla 3.3.

II).- Hallar los mamentos negativog en la placa para esta condicidn de sustentacidn,.en
I1I).- Cormarar ese momento negativo con el del volado, y adoptar el siguiente criterio:
a)Si:IO,'?SH;] I‘[H;'O]_I suponer la placa empotrada en ese borde

b) si :|0.?5H'] I>IH;°1] suponer la placa simplemente apoyada en ese borde,

Este artificio sdlo pemmite definir cual serd el caso a usar para obtener los momentos
positivos en el centzo del tram, mediante el Método de Marcus, ya que el marento negativo en
el barde comn serd invariablemente el correspadiente al volado de luz a :

l{,-quazfz

EJEMPLO 3.5. PLACAS DE ENTREPISO CON VOLADOS

Diseflar el entrepiso de la ficura, ¢on lag siquientes calidades de materiales :

£, = 250 Kg/om2 £y = 3.000 Kg/om2
Las 4a considerar son :
carges Peso del scbrepiso y piso : 120 Kg/m2
Schrecarga viva : 250 -~

El espasor de la placa se a.'apta
para las placas 2 y _ 700 (800 + 0,07 x 3.000)
36.000 + 5.00C x 1,75 x 1,818

=14 om €20 an
..d =12 an
Este espescr se mantiene constante en todo el entrepiso, para asegurar la continuidad.

Andlisis de cargas
Peso de la placa : 0,14 x 2.500 x 1,4 = 490 Kg/m2
Sohrecarga fija : 120x 1.4 = 182 =
gy, = 672 -

Sobrecarga viva*P =250 x 1,7 = 425 K/m2

Cargatotal:qu=gu+pu=. 1.097 Kg/m2

884,5 Kg/m qa = 212.5 Kg/m

t:_:_'.'l = 672 + 212,53



Y15
V18
4 m

9,4 m

vil
V1l
V14

. V16
V17
5,4 m

e 4m +—3Im-——p—3m———dm —
VOLADO 1
- 2,9 4 2/2 =-189,8 /m
Mol q, a%/2 1.097 x 1,2 Kgn
{Idem a Volado 8)
PLACA 2

Sesupmeenmprirrertmteoerpotradamlavigalz
[ ]
Resulta el caso 5' de la Tabla .Seobtiene:1=L,¢ly==7/4=l,75
quy a 0,95 x 1.097 = 1.042 ¥Kg/m

= 2
Moy = Ty Ly /12 =-1.389 kgn/m
Camparandc con el momento del volado : 0.75 x 1.389 = 1.042 Kgn/m 2 769,8 Kgn/m
Pbrlotmto,seaﬂaptaelbordecmtjmndelaplacasobrelavigal.mmsinple

nmteapoyado.ylaplacasecalmlacumdelcaodpamobtmlosmtospositiwsporei
Mé&todo de Marcus.

Resulta : A= Ly/Ly = 0,57 Interpolando en la Tabla :
2 B = lu = B = = ,096
a = 0,009 1® 0,0855 = 0.0058. 4= 0,0549 k=0
q, = 0.096 x 1.097 = 105 Kg/m Re = 105 x 7/2 = 367,5 Kg/m
q, = 0,904 x 1.097 = 992 ° Ry = 992 x 4/2 = 1.984 Kg/m
De ec.3.15 : w7, = (0,0058 884,5 + 0,009 x 212,5) x 7° = 345 Kgn/m
M), = (0,0549 x 884.5 « 0,085 x 212,5) 4% = 1.067 Xgn/m
My = 105 x 7%/8 = - 643 Kgw/m Mgy = 992 x 4%/8 =-1.984 Kgn/m

Estos valores se indican en la siguiente Tabla.

La placa 3 es simétrica conla 2, de modo que el disefio es el miswo para ambas.
A continuacién se analiza la placa 4, sin volado. (Idem a placa 7).Los valores de los coeficien-
tes para aplicar el Método de Marcus se indican en la Tabla, asi como los momentos finales re-
sultantes y las reacciones scbre las vigas de apoyo.



Fx
(Kg/m)

Volado | - - - - - - - 1.316

4 0.57 0,009 0,0855 0,0058 0.0549 0,096 | 367,5 1.984

1.35 0,0623 0,0188 0,0434 0,0132 0,769 {1.687 684

6 1.80 ©,0873 0,0082 0,0351 0,0033 0.913 |1.503 256

JouT

losa o, | Y Gy L ML My | A A%y A- A=
uy st sy
placa {Kg/m) { kgm/m) ‘ (Kgm/m) (am2/m) (cm2/m)
1-8 - 1.097 - - - -789,8 - - - 2,51
2.51
2-3 105 952 345 1.067 -643 -1.984 2.4 3,39 2,4 | 4,62
. 3,52
4-7 843.6 253 .4 826 454 -1.687 -923 2,62 2,4 3,88 4,62
3,66} 3,52
5-6 1.002 95 446 136 =751 =230 2.4 >4 2'51]
PLACA 5

Sea:pmemmmirrertmtmerpotrzdamlaviga&.Elcasomultaencuusememia,
el § de la Tabla del Método de Marcus. .

A= Ly/ly = 5.4/3 = 1,8 Xnp=0,913 .-, Gy = (1 -x )x1.097 = 95 Kg/m

El maorento negativo se obtiene : - _ 2
M o 12 = - 230
oy quyr.yl Kgm/m

Se compara : 0,75 x 230 { 789,8 Kgn/m « . el barde sobre la viga 8 se
debe suponer empotrado.

Viga Marentos negativos definitives
V3-v6 M;y = -(1.984 + 923)/2 =-1.453 Kgn/m
V4-V5 M;Y = -(1.984 + 230)/2 =-1.107 Kgn/m
V13-V16 M;x = -(1.687 +751)/2 = -1.219 Kgn/m
V14 H:m = =751 Kgn/m
vls MGJ( = -643 Kgn/m
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Crnelnuyordelnsvalareademtcaaecalcula:ﬂabhz.l)

§ o= "'uz - 145 .300 =0,04 o, Jy=0.97
t.bd 250 x 100 x 122
El acero en cada caso se cbtiene 3 M,
-————— > :n = 0,002 bda2,4 Cnf
As 0.9 £y 3y d Ag min

seqgun se da an la Tabla anterior. La figura detalla la distribucifn enplanta de las barras de
mmm:ﬂimtumlmmymlmw.mmqnmmmmeumg
umu@mmumammmnmmm.ymuummmm
mmhmteweeghhhzm.mrbmlhumatudemm

en este Jltimo caso es (d - 1 an).

AR

vl (hg"' va
f ~789.8 . JE P
— 1 el < -$3/8"c/S0
N Ve
< < @J/8"c/50
o~ vy M - - ik
345
S 33 % 3° o
[~ f >
3 2 g |8 s
A : ol |9
3 (.32 88
va v4 S [vw3ig 35 2| ve
@ —®
-1.453 ¢ ERTI 4 g o 3
-t ~={
E § ®3/8°c/S0
) — $3/8"c/S0 S
~ 826 |3 446 @ g 3
ES =10 =15 6| > l >
- 1 ¥e) 1 v - — ‘a |
=L a N/
2 o #3/8"c/50
— T3]
g9 arriba
4 2 §( I [#3/8%c/50
V7 s
® V8 ® sl v &J V10 Py
-789,8 g L ‘
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3.4.- ENTREPISOS ALIVIANADOS NERVADOS

Para disminuir el peso propio de los entrepisoce, especialmente en aguellosg
cascs de espesores considerables, se los construye con nervios distantes no més de 70 on entre
8i, como muestra la figura 3.14.

Los espacios entrenewioapmdmdejarselibm.omnmel‘mq.mua)o
rellenarse con materiales liviance premoldeados huecos, estAticamente inactivos . como los ladr]
1llos del esquema b).

Figm 3.14 -

a) Logsas nervadas sin relleno h
= >

c) Losa con relleno t =8/10 25 an

b ax5am

. e il

277 ,//7 # 7772, Ti N

7 . y d

- Jaw b

——5 ——f
$ €70 an b) Blogues de rellenc

L.

Estos bl:q.nearee:plazmel&reatrac:imajadelmto. otorgando al
mismo tiempo & los entrepiscs una buena aislacidn témica y acUstica. La ejecucién de las
losas es sencilla, ya que los ladrillos se colocan directamente apoyaios scbre los encofradoa
o soportados por viguetas, debidamente alineados Y se vacia luego el concreto formendo loe
nervios y las losas, de mcdo de lograr un todo monolitico.

Los espesores minimos de la capa de concreto superior, y la distancia
libre entre blogues se indica en el esquema c). Para poder absorber posibles momentos de
empotramiento parcial en los bordes, se coloca una franja maciza de concreto junto a los lades
simplemente apoyados en los murus o las vigas perimetrales, de 10 on de ancho camo minimo.

uniformemente en la superficie, sino que se concentra en los nervics, donde se colocal o 2
barras, correspondientes al acero principal.

En la capa de canpresion superior, de espesor no menor a 5 an, se debe
colocar una armadura minima de reparticién, por retraccién y temperatura, como la indicada en
la Secién 2.4. Cuando la separacidn entre nervios sea mayor a 40 an, ee deben colocar eatribos
de barras con difmetro * 1/4" cada 25 an cam minimo.

Las losas nervadas armadas en una sola direccién, deben llevar pervios
transversales en los siguientes casos :
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Hasta 4 m de luz : 1l nervic tranversal
Hasta 6 m de luz : 2 nervioa transversales

Estos nervios tendrin iguales dimensiones y armadura que los nervice longitudinales, incluyen-
do los estribos.

Por otra parte, cuendo se utilizan blogues de relleno, éstos deben cumplir con
las especificaciones de las normas, que exigen una resistencia a la campresién de los mimmoa
no inferior a la del concreto. para evitar su rotura por excesivos esfuerzos de compresidén, par
encima o por debajo del eje neutro, seqin el caso. Ver la figura 3.15.

Carpresidn

Momentos [positivos

Momentos | negativos
k\\ﬁ\}\ﬁ%\\\\\&\\\\\\\\\\\\\\\\&;\\ﬁw i

| o0 a 70 anj

Figura 3.15.- Losas nervadas en zonas de momenteos positivos y negatives

El esguena a) muestra el eje neutro cortando el blogque hueco, con la zona
superior comprimida (caso de momentos positivos) y el esquema b}, con la zona superior tracciona
da (momentos negativos). (Ref. 18).

Los entrepisos alivianados pueden ser plecas trabajando en direcciones
ortogonales. En ese caso, se pueden usar bloques de relleno o formaletas {moldes)
especialirente disefados, que se disponen adecuadamente en planta, antes de vaciar el concreto. -
Quedan a8l definidos neryios perpendiculares que descansan en las vigas perimetrales o directa
mente sobre columas, como muestra la figura 3.16, de una blaca alivianada sin vigas. -

—

En estos casos las formaletas deben lubricarse correctamente antes del vaciado
del concreto, de mxdo de poder despegarlas con facilidad luego qua el concreto ha fraguado y
erdurecido. El resultado es un entrepiso de alto valor estético. El Area cercana a las
columas debe macizarse, para evitar el punzonado. Ver la Seccidén 5.5. En zona piamica, gin em
bargo, este tipo de entrepiso no es recomendable, por la dificultad existente de crear
porticos definidos resistentes a cargas laterales. C .

S MV N N YN N TN e N M kY,
R Y TN S SN S S SV e N e A
NS S S SIS TS S OSaaS.

S eSS S =..
R eSS s
LSS NSNS

Figura 3.16.- Entrepisc de placas alivianadas
{Tipo Waffle)

Este tipo de entrepiscs tampoco debe utilizarse en el caso de cargas vibratorias
directamente aplicadas sobre ellos, ni de cargas concentradas de considerable magnitud.
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3.5.- ENTREPISOS MACIZOS SIN VIGAS

Log entrepiscs sin vigas son placas que descansan directamente sobre
columas aisladas,sin la presencia de vigas. La conexidén entre las columas y la placa debe
ser rigida. Existen varios tipos diferentes de entrepiscs sin vigas :

Apoyados directamente sobre las columas
Con columas con capiteles

Apoyados sohre Abacos intermedice

Con ocolumas con capiteles y abacos

ENTREP1SCS SIN VIGAS

La figura 3.17 grafica estas pesibilidades. El capitel es un ensanchamiento de la cabe-
2a de la columa, definiendo un perfil fungiforme. E1 é&baco es una placa de limitadas
dimensiones que conecta la cabeza de la columa o capitel con la placa de entrepiso, con el ob-
jeto de incrementar su resistencia. )

7727707774 % 77770
dboco . cap H @M
L |

a) b) c) - d)

Figura 3.17.

El espescor minimo de los entrepisos sin vigas serd igual al de las placas macizas y se
exige adends : i
Placas sin vigas ni 4ba008E ....ueeccnsasessnsanssnessaes B 212 om

Placas sin vigas con dbacoe gue se ajusten a
lasaigmcim . S E RIS E RS RRE R A S AA R AT S SRR RSN hhlum
* (Ref. 1 Sec. 9.5.3.2) Las exigencias eon : (Ver fig. 3.18)

a) Los dbacos deben extenderse desde el eje de los apoyes una distancia no menor
a 1/6 de la luz correspondiente a cada direccidn, entre centros de apoyos

b) La altura o espesor de los dbacos es por lo menos igual a 1/4 del espesor de la

placa. ’
. b .
m’ 1 1 m
o,5x oAk . 0,08 LT.1Y
—t -~ L o *-r '

Figura 3.18.- Detalle

' L | f""f_"ﬂi b 0251
sl
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Figura 3.19.- Diferentes tipoe de
entrepiscs

¢) Entrepiso sin vigas con dbacos
y capiteles

I.afig.:ra3.199rafimd.i.fermtestiposdemtrepjsos,ylafomadetrabajode-
lasplacas.melcmodemtrepisossinvigm,mdelmprindpalespmblmﬁsmistemla
transferencia de las cargas a los apoyces, mediante flexidn, corte y torsidn.

tmmuﬂflmtmesmddnidmah&cim@lasmgﬁgraﬁtmimalesm-
tradasyaccmuic.ydelasmgashtmlaqzmlidtmhm.m&mem-
mmamfmmmmm&hmm&hmlmm&m
a esfuerzos curtmtesvari&lesmlaplacaa]:adaiordelamlm,yelrmtopmﬂuce
fleximmcalmlamdelaplacaauededordelamhm.mmtmlafiguralzo.

3 P
ée la banda

e sl
placa corte flexisn

Figura 3.20.- Iransferencia de momentos entre la placa y la columna.
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useucimmucapnrmrteaelamidenMadistmciad/zde
cadacaradecnlumncumuevaenlaﬁgunlm.ﬂmﬂismydiseﬁodelmmu:wismnin
vigmumuumlmtenadimtelmc:itetimmpunud\mdemmmm
divididas en franjas o bandas paralelas com muestra la figura 3.21.

s o —. .- H
. |

LY
- - r [y 1 N
i v S
! : I Ly
Bonda lateral w/zzﬁfj/g 1, U_%ﬁg%_{/%% 1 Id ve
Barxia central -
- ] |y
T I T A 1 i
m&mﬁz%ﬁn% it |
! I | i_:' 1 I S | »
o Y oo ¢ es el lado
Seccidn 1 2 3 4 5 6 7 8 9 de 1la columa
Figura 3.21.-

De esta manera, se calculan los mamentos flectores correspordientes a las
franjas centrales y laterales. Las franjas laterales son las que se &poyan sobre cada columa
yat&mnpreﬂidmm&edmﬁnempmlﬂas&iaﬂmamdistmriadelﬁmdw
delaplacacﬂ:am,nedidad&adeaﬁmdelascarasapsestasdehcohm.

Estas franjas se indican en la figura. Las bandas centrales son las comrendidas entre las
laterales. La distribucién, lmgituddemc:lajeydobladodelasbarrasdelaamachma
resistente en las handas indicadas se especifica en la figura 1.22.

Cuando la placa forma parte de un pdrtico que soporta carges laterales, no
wedmuﬁhza:selasubicacimesde&bla:esyactamimdelasmsdehfigm 3.22,
sinoqueestasdebe:serdetamjnadasporelamlisis. tanto para la amadura superior como
para la inferior,

Uno de los métodos de disefo usuales para este tipo de entrepiscs macizes sin
vigas, es el del pértico sustituto, mostrado en la figura 1.23. Estos pdrticos se forman con
1a wnién de las columas (con o sin capiteles o &bacos), con la colaboracién de las placas, en
1a direccidn considerada, en un ancho igual a la mitad de las luces libres entre ejes de
columas, en la direccidn perpendicular analizada.

De esta manera., estos porticos sustitutos o virtuales se calculen
independientemente entre si, con la condicifn de cargas que resulta mas desfavorable. En cada
caso, larigidezdelascolumassecalculamlafomausual,ylan‘.gide.z relativa de la
placa se obtiene :

4E- 1
Kolaca = ——-Ef—— (3.18
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TABLA 3.5

DISTANCIAS MINIMAS PARA UBICAR PUNTOS DE DOBLEZ Y MINIMAS

PROLONGACIONES DE LA ARMADURA EN ENTREPISOS SIN VIGAS

¥ald oo a
é 35 Ty SIN ABACO CON ABACO
SECCION
é 50 I——'dj__!_t ] —4 l:— [ = j
2y b b—d b
S| S5 [mestante _ § : l _ _;E...‘
2|7 3
< 3 -3 .0 8 cmuoz—q‘j‘- Max 0128 L ' 1
Il = E . Max 0.128 24 dlarn.borrg & 30 cm min
S| @) [Resrente
3 z
4 a
«| %
g @ % 20
T LS | Restants
L9 ]
g S| % MarQizsh l
: 3 —
E E Restants -—Ll-—-lz'ldh'nmd!o:m‘__h
g 4 1Scm 8cm Max. -—- —
g Eé 100 r.%—'l e —
g '
- % E %0 !l ' 8 om Max. -I—lcmudl
E @ meriente 14 MO8 {————+ Man 015 {
¥ E % o 0
g g E 0 Hoduolcobdrrool
- g é Revionte / . d \
2 5 50 —/ ‘ ! ’ y
E E Reslants -
= 1% cmn 8cm Mgx.—bhdd 8 cm Mox

® Pusdan yillizares barros dedlados
an los apeyss exteriorap al 9o
hace un andilele gensral

Figura 3.22.-

cder—tuzlibretls

Luz libre {———

Cara del apoyo
. Luz cenlraacenir d

L

Cara del gpaye ——%
Luz cantra acentro |

& Apoyo sxterlor Apoyo interior Apoyo axiarior §
ISin continuidad de losal iCon continuidad]  {3in continuidad delosa)
LONQITUD DE LA BARRA DESDE LA CARA DEL APOYO
LONGITUD MINIMA LOMG, MAXIMA
IDENT.| a b c | d . ? q
Long. for ( [azodafa22¢,]0301,[0334,|0.201, (024,
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El porceniaje de los mamentes del portico virtual que corresponde a cada banda se indica en la
1abla 3.6 al pie.

; 3+ L ]
TN NN e
by
_ Sl
Nivel n | |4+—Kxm

¥ - = 1
Ny he N/ 7

i et oy

} Mivel i -lll-— I

727 77 L
/W ,,/ //%,_j
7 7 7%
i %/ﬁ%&? 2
Ly2

Figura 3.23.-
T A B L A 3.6
Posicion de la banda % de manentos 1 de mamentos Chservaciones
negatives positivos
Barnda lateral 76 60 ,
En el interior
Banda central 24 40 del entrepiso
Banda lateral (A) 38 30
En el borde
Banda lateral (B) 19 15 del entrepiso

(M) Placa apoyada en el borde scbre soporte sin vigas
{B) Placa apoyada en el borde scbre muro de concreto o scbre soportes de vigas con altura por
lo menos igual a 3 veces la de la placa.

En los entrepisos sin vigas, se deben verificar los esfuerzos de punzonado. Para es-
to ver Seccién 5.5. Cuando estos esfuerzos sobrepasan los admisibles, se debe aumentar el es-
pesor de la placa o las dimensiones de las columas y/o capiteles.
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Vigas-Pared

4.1.- CRITERIOS DE DISERO

Se designan por vigas pared o vigas diafragma las vigss de gran altura cargadas
en campresién en el borde opuesto a los apoyos, que cumplen la relacidn ;
_Luz libre Lo ¢s

Altura 0til d

{4.1

Alqunos autores, sin embargo, limitan esta relacidn a 2,5 (Ref. 21). En las vigas pared no son
mis aplicables los criterios dela teoria claAsica de flexidn, que se esquematizan en el -caso-
a) de la figura 4.1, cumpliendo la hipdtesis de Navier-Bernouilli~én régimen elastico.

g .
hd> Ly
. a) b)
Viga
convencional
_ Viga-pared T x=20,26h
Figura 4.1.- -

In
A medida que la relacitn lp/d disminuye, la distribucién de los esfuerzos se ase-
meja a la mostrada en el esguema b), donde el eje neutro puede adoptar diferentes posiciones.
Si la magnitud de la carga uniformemente distribuida aplicada en el borde superiar se
incrementa, la viga incursiona en rango ineléstico, ocon agrietamiento del concreto, y el
corportaniento del mierbro cambia drésticamente, adquiriendo mayor importancia el estado

tensional en traccién junto al barde inferior,hasta la falla, la cual puede scbrevenir por las
siguientes causas :

Cedencia del acero longltudinal

Falla por corte

Aplastamiento en los apoyos
Aplastamiento junto al borde comprimido

A) Cedencia del Acero longitudinal

El tipoc de falla de wna viga de gran peralte por la cedencia del acero
loengitudinal se muestra en la figura 4.2. Debido a la considerable altura del miembro, la
cuantia del acerc a traccidn colocado junto al borde inferior es reducida, por lo cual esta
falla es usual en este tipo de viges.

gragdpeepinaiaspinl . YITTITTTTTTNAITINY

| \ |
\ IS
\ ' : /i

WALV Seqin Leonhardt)
Figura 4.2.- | a) b) I (
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El casc a) de la figura muestra la viga con acerv longitudinal recto, y el b} con barras dobla-
das. En el primer caso, la rotura del concreto se evidencia en'la mitad de la luz, y en el se-
qundo, donde se doblan las barras. Esto demuestra que al doblar el acero, se debilita la
regsistencia del concreto en esa zona y el conportamiento del miembro se asemeja al de un arco
atensorado, donde los esfuerzos de traccion son unifonmes en toda la luz de la viga y
disminuyen & medida que se aproximan a los apoyos, cow en el caso 1
convencionales. En arbas prucbas, la megnitud de la carga actuando sobre la vi
veces mayor que la que produce la falla en una viga noomal.

B).- Falla por Corte

En este caso la falla se produce seqin el tipo de corte por traccidn diagonal, y
es de tipo fragil. Se la indica en la figura 4.3. Agu! las fiouram se originan seqin la
configuracidén de un arce- atensorado, en la zona donde los esfuerzoa de traccidn: son maximes,
wiendo los puntos de aplicacion de las cargas con los apoyos. :

S

Figura 4.3.- (Seqin De Paiva y Siess)

Micionalmente, se produce el deslizamiento relativo entre las barras del
refuerzo longitudinal en las zanas de los apoycs. Para evitar esta falla, es conveniente
colocar estribos verticales en el miembro, y aumentar el espesor de la viga pared cuando los
esfuerzos cortantes alcanzan considerables magnitudes.

C).- Aplastamiento del concreto en los apoyos

Las reacciones en los zpoyos producen grardes concentraciones de esfuerzos en las

areas cercanas, los cusles pueden romper el concreto por excesiva compresién, cuando se supera
la resistencia de &ste al aplastamiento.

La figura 4.4 muestra este tipo de falla, donde las grietas se forman en el plano

de vontacto de la viga con los apoyos. De ahf la conveniencia de colocar refuerzo adicional en
esta zona.

$pj8dpiegsdanantiey PYYYTTITTITIITIII T I
- " F \ "

g \)
( i\ \-\

Figura 4.4.- B \ﬁ; ' —\ ]JJ \\\

Cotl BB AN

{Segin Leonhardt )

At

a ..

Y]

1% L] h 1 bl 4 1 b]

o=

a)
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D} Aplastamientn junto al borde comprimido
Esta falla es msimilar a la que ocurre en las vigas convencionales de altura
pormal. La diferencia consiste en que en lavigas de gran altura el aplastamiento junto al borde
comprimido sobreviene luego de grandes deflexiones ineléaticas. Ver figura 4.5.

TITRNEIXITIL) LS

Figura 4.5.-
En estos casos, la falla es acompafiada por la aparicidn de grietas por corte

antes de que se produzca el aplastamiento y desmenuzamiento del borde superior, junto a una
explosion del concreto en esa zond.

4.2.- RESISTENCIA A FLEXION DE LAS VIGAS-PARED

Debido a la gran altura de este tipo de vigas, el brazo elastico interno
aunenta y se reduce la cantidad de acero a flexidn. For ello, Leonhardt aconseja usar un
procedimiento de disefio que consiste en fijar la altura del brazo eldstico en las vigas
simplemente apoyadas igual a :

j,d=0.6h para In/h &1 (4.2
j, 8 =0.61q para Lp/h €1 (4.3
Otro criterio {Ref. 20) consiste en suponer en el disefio :
3,4 =0.2( Ly + 2h ) para 1<1p/h <2 (4.4
j,@=10.6 I para Lp/h €1 (4.5

Para diferentes tipos de apoyos (vigas simplemente apoyadas o continuas), el valor de jud g2 ob
tiene también del gradfico de la figura 4.6.

]
Jd [a} f‘ /’
0.8 u - b} .-
0,7 a) vi simplemente
(a) a;_g;s bl Y

0.6 {b} vigas continuas
0.5
0,4 * Ln/h

0,5 1 1,5 2 2.5

Figura 4.6.- Brazo del par interno jud en vigas de gran altura
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s l_Unavezdeteminadoelbraz:ojud.elammna::esarioaflmdﬁ:aecalcxﬂamlafor—

: My
hs £, 3. a para ¢ = 0.9

El scero obtenido mediante la ecusacidén anterior se reparte en una altura de 0,15 a
0.2 h a partir del borde inferior de la viga. Es preferible utilizar barras delgaian gin
ganchos para evitar los problemas de anclaje y desgarramiento del comcreto. Ver figura 4.7.

Por otra parte, el espescr de la viga debe ser suficiente para evitar el pandeo
lateral de) miembro. For ello se acepta :

b = 20 an para h=3m
b>20 on para h>3m

S Y |

N

DI

Q.15 [ E l % (Seqin Lecornhardt)
U.ZTI L .
1
| S

Figura 4.7.- ‘:::::::::T_:::::l

Para evitar que se produzca el aplastamiento del concreto, se debe verificar que el
mixinmo esfuerzo de compresidn en los apoyos no supere el 0,5 fc.

En general, para que se cuipla este condicidn, es conveniente que el valor de la
carga uniformemente distribuida scbre el borde superior de la viga no supere el siguiente
limite :

@ =0.88%y,h £l para ¢ = 0,85 (4.6

de modo de disminuir los esfuerzos diagonales de compresidn. En el caso en que estos esfuerzos
sean superados, es conveniente colocar vigas trensversales de similares dimensiones .0 nervios
intermedios. que actian cam rigidizadores y aseguran la resistencia Yy estabilidad de las
vigas. Cuando estos refuerzos se colocan schre los apoyos, se caloculan cane columas
axialmente cargadas que incrementan la resistencia al aplastamiento del mierbro de gran
altura, Ver la figura 4.8.

En el caso de vigas de gran altura continuas, el acero positivo en la mitad del
tramo se coloca a lo largo de la luz en forma idéntica a las vigas convencionales, anclendo
todas las barras en zona comprimida, oomo se indica en la Seccidn 2.3,
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En el caso de viges pared continuas, se recomienda (Ref. 21) adoptar loe siquientes valores
del brazo resistente interno :

G d = 0.2 Ly+21,5h) 1£€1lg/h £2,5 (4.7

para
J = 0.5 by para Ln/h < 1 (4.8

Figura 4.8.-

Sequn Park & Paulay, la distribucién sugerida del refuerzo a flexién del acero negativo sobre
l0s apoyos, en vigas de gran peralte continuas, es la indicada en la figura 4.9, segin la cuval
para un acero total Aé se debe cumplir ¢

. In ,
Al = 0.5( 22 - 1) A} (4.9

Este acero As'u_ se distribuye en una altura 0,2 h medida desde el borde superior de la viga.

El acerc restante :
A;;z ’Aa - Aél (4.1¢

se debe colocar en una franja inferior adyacente, de altura 0,6 h, Ver figura 4.9.

A;l\ —_— - [ )
— 0,2h I
_7|._ ) 1
{ t
Aé;““-- ~ r :
0.6h| |n
r —IH
_—— —— f }
0.2h 0.4 Lo 0,4h | 10,4 0,4h
-+ 4 In ! 4 Ipo 0,
Figura 4.9.- L In . Ln

La mitad del acero negativo A'g que se coloca en la viga, debe continuarse en todas las luces -
adyacentes, mientras que el restante 50% se corta a distancia 0,4 L, o 0.4 h , la que sea menor
medida desde la cara del soporte. BEn caso en que h»Ly,, sblo es necesario colocar el acero nega
tivo en la altura superior, a 0,2 h. -
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4.3.- RESISTENCIA AL CORTE DE LAS YIGAS-PARED

La resistencia al corte de las vigas-pared se basa en los resultados experimen-
tales de ensayos de laboratoric con vigas de este tipo cargadss uniformemente en su borde
superior. Si las cargas son laterales o aplicadms en el borde inferior,las disposiciones para
corte deben cumplir las mismas especificaciones gue las vigas convencionales.

Pero & medida que la relacidn Ly/h disminuye, la resistencia al corte de los-
miembros aumenta en relacidn al corte que produce la fisuracidn en las vigas comunes.

El disefio de las vigas-pared para resistir el corte se basa en las
ecuaciones 2.42 :

Se debe curplir : _ _
Vp' 621 Vi b,d para Ln/d < 2 - {4.12
Vn = 0,18 (10 + In/d ) V £ by d para 24 Lp/d {5 (4.12

La seccidn critica para corte medida desde la cara del apoyo se tamard a una

distancia a = 0,15 L, para vigas uniformemente cargadas, y de 0,5 a para vigas con cargas concen-
tradas, pero en ninqun caso mayor a d. Ver figura 4.10.

P
M
.4|..
| | A, . i
| Bl'l' A
.92 vh~7
k 4- d
w

Seccion crlti-
ca a corkte — |

K

Figura 4.10.- Registencia a corte de vigas-pared.

La resistencia al corte correspadiente al oconcreto cumplird en todos los
Ve £ 0,53V £¢ by, d (4.13

La resistencia del concreto tambhién puede cbtenerse de la siguiente ecuacién :

Ve = (3.5 - 2,5 My/Vd ) (0,5Y £L+ 176 P, Vy d/ My ) by d {4.14
debiéndose cumplir las siguientes condicicnes @
{3,5~2.5M /Nyd) &£2,5 (4.15
Ag ;
P, = B, d Ve £1,6V £_ by d {4.16
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Las ecuaciones 4.14 y 4.15 evidencian el incramento a la resistencia cortante de las vigas de
gran altura, en relacién a la de las vigas convencionales, expresada por ec. 4.13.

Esto significa que la magnitud necesaria de la fuerza cortante gue produce la
tisuracién diagonal en las vigas-pared, se obtiene incrementando el valor del corte que produce
un efecto similar en las vigss camunes, segun un factor de mayoracidn indicado en laa ecuaciones
4.15 y 4.16 . M, es el momento mayorado cue ocurre similténeamente con V, en la seccidn critica,

Cuando la fuerza cortante mayorada V,; exceda la resistencia al corte ¢ Vo , se deben
disponer armaduras de corte, en las cuales la resistencia al corte Vg se cbtiene :

U - Ly /d
Vg = R S WL SN W gtk ELENP R [F S (4.17

8 12 82 o122

A, €3 el area de las armmaduras de corte verticales (perpendiculares a las armaduras de flexidn en
traccion) con separacidn 8. Ay, €8s el 4rea de las ammaduras de corte horizontales (paralelas a -
las de flexidn) colocadas con separacidn sp.

El &rea de las armaduras de corte A, deberd cumplir :

A, ® 0,0015b s (4.18
. a/5
para s 4{35 (4.19
cm

y el area de las amaduras de corte Ay, serd :
Ayh 0.0025 b s (4.20

para : 2 {613
83 :
35 am

Las armaduras de corte que se requieren en la seccion critica, se utilizaran a lo
largo de toda la viga de gran canto. : ‘

EJEMPLO 4.1.- DISERO DE VIGA DE GRAN ALTURA

Disefe la viga-pared simplemente apoyada, para fé e 280 Kg/am2
p = 13,47 t/m fy = 4.200 Kg/an2

UL IRERbIbadda b bidddudoddby
x Lo/h = 6/3 = 2

b= 20 an

Seqin ec. 4.2 ¢ jyd=06h=1,Bm

h=3m Andlisia de cargas
] | b 4 Peso propio de la viga ¢
b Ln=6m——"— >
H Gy = 0,2 %x 3 x 2.500 x 1,4 = 2.100 Kg/m
0’ 3 lm 01?“1 Sobrecarga variable :

P, = 13.470 x 1,7 = 22.900 Kg/m

Carga total ............ = 25.000 Kg/m
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a) Diselo por flexidn

Mi «qu L2 /8= 25x6,3° /8= 124 tm

M, 5
Ag ™ o a 124 %10 /(0,9 x 4.200 x 180 ) = 18,22 on2
0.9 fyjud
. . colocar : 10 ¢ 5/8% (19,8 om2) a distribuir en altura 0,15 h = 45 an
El baricentro de las barrms se halla a una altura :
10 cm . r =25 an como muestra la figura
+ 10 cm .. d =300 -25=275am
10 am ;
r =25 an Fesulta una cuantia gecmétrica :
5 am Pw =g = —2-8_ . 0,003
——p — - 20 x 275

b) Verificacidn del aplastamiento en el apoyo

£ adm ap1 = 0+5 £ = 140 Kg/om2
Vy = q L /2 = 25.000 x 6,3 /2 = 78.750 Kg

78.750
£, apl =30 x 20 - 131,25 < 140 Kg/om2 Correcto

¢) Verificacién a corte

La seccidn critica a carte se ubica a distancia a de la cara del apoyo :
2=0,151L, =9 an
y el momento critico en esa seccidn vale :

l"‘lt:rit

Verit = 78.750 - 25.000 x 0,9 = 56.250 Kg

= 78.750 x 0,9 - 25.000 x 0,92 / 2 = 60.750 Kgm

La fuerza de corte en el concreto se obtiene de la ec. 4.14 :

Ve = (3.5 - 2,5 x 60.750/56.250 x 2.75) (0,5 V £, + 176py, Vyd / My). by d .

be ec.4.15
3,5 - 2,5 x 6.075.000/56.250 x 275 = 2,518 £ 2,5 No cumple

Por lo tanto se adopta el factor de magnificacién igqual a 2,5.

Ve =2,5(0,5 vV 280 + 176 »x 0,0036 » 56250 x 275/6.075.000 ) x 20 x 275 = 137.224 Kg

De ec, 4.16 :
Ve adm™ 10V fg beyd = 1,6V7280 x 20 x 275 = 147,252 Kg » 137.224 Kg Correcto
o necesita
Como : Verit { 9 Ve = 0,85 x 137.224 = 116.640 armmadura por corte

. se coloca el refuerzo minimo en el alma a corte.
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El refuerzo vertical minimo por corte resulta de ecs. 4.18 y 4,19 :

A, 2 0,0015b 8

s-—%— =275/ 5=55an€35an
Se adopta : 8 = 35 am

. A, * 0,0015 x 20 x 35 = 1,05 a2
Se eligen eatribos cerrados de 2 ramas de ¢ 3/8%. Fesulta : Ay = 1,42 on2

£l refuerzo horizontal minimo por corte se cbtiene de ecn. 4.20 y 4.21.
Ayp > 0,0025 b 83

sp= - =215/3=92am&35am

Se adopta : 8 = 25 an : -

Ayh > 0,0025 x 20 x 25 = ],25 an2
Se eligen estribos de dos ravas cerrados de ¢ 3/87. Regulta : A, = 1,42 am2

Lueqo de disefar los estribos, se verifica la resistencia a corte del refuerzo,
con ec. 4.17. Esta verificacién es obligatoria cuando el concreto no resiste por si solo la
totalidad del corte actiante,si bienenelcaso de este ejemplo, puede amitirse.

lr42 l + 6,2;?5 1042 ll - 6/2|75
Vo = + =
s < ( o ) 25 ( %) } |4.200 x 275 = 60.634 Kg

La distribucién del acero se indica en la figura.

4
@ 3/8"c/35 an
_F_+—I'.-
35135
@3/8" c/25 om h=3m
25
25
Seccidn
0.45 mI o L
"10 ¢ 5/8° b=0-‘2rn
- L
0,3m 0.3 m
Planta
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Compresion. Disefio de Columnas

l.- COMPRESION SIMPLE

Los miewmliros eatructurales somatidos a compresion simsple son lod que soportan cargas
axiales de compreaiin aplicadas en el baricentro de su seccibn trsnsvarsal. Bo la préctica, no es co-
min que un mlembro soporte compresion pura, y enel diseflo se exige una excentricided ainima del 10%

del lado de la seccion.
El agotamlento reststente de un slemento ds concreto sometido s compresidn simple, pa-

ra al cual su csbeltez no alecta la capacidad portante,se alcanza con las sigulentas cargas mayora-

das 1@
En nlembros sin armar 1 P, 6 ‘S 0,85 1} para ¢ = 0,65 (3.1

En columnas ligadas y zunchadas 1 P, = ¢ (A 0,85 [ + A, f,l (5.2

) ¢ = 0,7 en columas ligadas
. Pard 9. ¢ = 0,75 en zunchadas
ns es el irea Lolal o area gruesa de la secclon transversal.
A_ as el area deit concrelo, ¥y J‘I:3 el area de las barras de acero longitudinal de las columnas 1
c

(5.3

Se debe cumpllr :
P 0,01 A S A, S 0,08 A (5.4

En zona alsmlca, se recomlenda un A maximo 1 Ag £ 0,006 Ag (5.5
(para asegurar la ductilidad del miembro)

El narere minimo de barras longitudinales es de 4 en columas rectangulares y de 6 en cirtulares.
ver la figura 5.1 El lado minimo de las columas rectangulares es de 20 ¢m con un drea minima de
600 an2. En circulares, el radio minimo es de 25 an, Yy en cuadradas, el lado minimo es de 25 am.
Si por razones arguitectdnicas se construye una columna oon una seccidn transversal mayor a la

necesaria, se acepta :

Ag= 0,01 Ag ; .
siergre que resulte : Ag™ 0,0005 Ag adoptado
£ S
a) b ¢l Ligadura _ %
clrcular
) 9 $25cm .
Is 1,5 db long e) e ——
4 cm
5 &
% tamaflo maximo —”";,"
d} del agregado
Flgura 5.1. Columnas ligadas grueso

Los diametros de las barras longltudinales varlan entre ¢ 172" ¥ 2%, pudiéndose agru-
par o agavillar hasta 3 barras, fuertemente amarradas a la eaquina de la ligadura que la circunda,
como mueskra la flgura 5.1 b). La separacidn libre s entre barras longitudinales; debérd cumplir -
133 condiciones enumeradas en la [igura 5.2 . Toda columna debe llevar acerc Ltransversal en formade

ligaduras o zunchos.
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En al caso Je la columnas ligadas,las ligaduras de & 1/4" a
d pueden ser llisas ro las de diametro sa-
yor deben ser estriadas. El didmetro de las Ligaduras Jepende del de las b;r;':a longitudinales dn.:a

columna, segin 3s lmdlca en al Tabla 5.1 ..

TﬂBLl 5.1.-

LIGADURAS EN COLUMNAS

barras longitudinales 1igaduras
4 3 /2" d1/4"

1/2% ¢ 45 t 3/8" 4 3/8°
4> 1 3/8" d 172"

La separacidn s entr= 11gaduras debe cumplir 1 (YVer fig. 5.1 el

16 9, del acero longltudinal

3, 5 48 db dal acerc de las ligaduras
la menor dimenslon de la seccion de la columna

Entre las funclones gue cumplen las llgaduras se pueden cltar
* Confinan el concreto, otorgandole mayor ductilidad
* Mantlenen el acero longltudinal en su posicion, al vacliar el concrato
% Evitan el pandec de las barras de acero lopngitudinal
% Hacen trabajar el concreto comprimido en forma de cubos, en lugar de
prismas esbeltos . o .

nado por el doblez de una ligadura que tenga un angulo -
Ninguna barra sin soporte lateral estara separada de la barra soportada la-
Ver figura 5.2 a) y b).
En columnas donde la geometria de la seccion dificulte el arriostramientodelas barras -
con llgaduras cerradas, se permlte el uso de ligaduras de una rama para al soporte lateral de barras

opuestas, como 3¢ muestra en la figura 5.2 4).
Para incrementar la ductilidad de las columnas 1igadas, la separacion 8, de las ligaduras
se reduce a la mitad del valor de diseflo, en una altura Ho en ambos extrescs de la colummna.

quinera tengan un soporte

interno no mayor de 135°.
teralmente mas de 15 cm libres medidos sobre la ligadura.

|4

HH s /2 | # | Ho
[ i
l b! Hn I’o

a)
Pueda ser > 15 cm Ligadurasa

No se requieren ligaduras intermedias de una rama

rd

T

Ligaduras

—

cl

Flgura 3.2.
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valores 1 La longltud de confinamiento H, se tomar3d como la mayor dlmension entre los sigulentes

/6
n
Ho 2 45 cm
la mayor d!mension de la seccion de la columns

{5-6

slendo "n ta luz livre de la colusma.

. Las colusnas zunchadas son las que tienen una armsdura transversal de scero an forma de
hélice, rodeandu las barras longitudinales.Esta halice o zuncho ausenta la resistencis a 1a compre-
alon de la pleza y evita las dilataciones transversales debidas al efscto de Polason, pues confina
el concreto del nicleg. La flgura S5.3. muestra una columna zunchads. El porcentaje del refuerzo del

zuncho debe cumpllir : A
. A z ( -1 fe
p = i) - 2 0,45 ‘I'l ?—y { 5.7

A es el irea total de la seccion, o area gruesa y A el area del nicleoy de diametro U _.
A, es el area de la seccidn transversal del acero del zuncho. n

La separaclon de la héllce o paso del zuncho debe ser uniforme en toda la altura dsl -

mlembro y debe cumplir :
s § D /6 B Iems a5 8 cm

El diametro mlpimo de las barras del zuncho es ¢ 3/8".

El anclaje del refuerzo hellcoldal consistiria en una vuelta y media adiclonal de la hell-

ce en cada extremo.

] - i
Cedencla del acero
: i {Dn’E' = longitudinal gt — — — T
i a5 o -— .
8 ca R ————— Columna zunchada
323 cnm ’g ‘?\_Rotura del  segim la cuentla de
\ concreto del nicleo - ©ogt. T.62
M. Columna con ligaduras de’ separaciénm
{ Se desprende 5, maxima
el recubrimiento
= | _ | e
A < ““r DelTormacién wmitaria atial
b) Comparacidn del comportamiento a rotura de
D, colummas ligadas y zunchadas.

’L a) Columna zunchada
' Figura 5.3.-

onvenlante atar las barras con alambres o

En toda la longitud de anclale, ademas, es ©
dente del acero del zuncho no excede-

ahogar los extremosd en el concreto del niicleo. La reslatencia ce

ra : r, = 4-200 Kg/cm2
Las uniones en las barras o alambres de las hélices seran empalmes por solape da 4? dbpe-
ro no menos de 3¢ cm o medtante uniones soldadas {Yer Ref. 4), En columnas con caplteles, la. hell -
ce debe extenderse hasta un nivel para el cual el diimetro del capitel aea el doble del ancho de la
columna.
"prolongarse desde el tope dela zapata o losa hasta el nivel

El refuerzo hellcoidal debera
bro que se apoya sobre la columna.

del relfuerzo horlzontal mas bajo del miem
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Segun muestra la flgura 5.3 b}, las columnas zunchadas son mas dbcti igadas.

tan:;a Ultima e una columna zunchada se alcanza cuando ceds el tunch:.:ﬂq::nizgﬁz. luagcJ::::’é:;-
cra rompe por compreslon, con grandes deforsaci

crato rompe por c ones radiales dentro del niicleo, que hacen saltar -

5in embargo, en forma conservadora, se asume que la resistencia (ltima de una u—a
zunchada es la Indicada en la ec. 5.2 , con un & ; 0,79, prascindiendo de la rililt.nci: ldlc:::ll -

dal zuncho.
De esta manera, la energla potencial de deformacion del zuncho resullta una reserva de

reslstencla del alembro comprimldo, que le otroga ductilidad frents a cargas exteriores no previstas.
EJEMPLO 5.1.-

Determinar la reslstencia limite de la columna indicada, sin tosar en cuents el efecto

de eabeltez. canslderandola :
a) Columma ligada
b] Columma zunchada

para £! = 280 Kg/cm2 : : )
rr=a.200" las ligaduras y los zunchos son de ¢ 3/B" , ¥y [ 3 4.200 g/en2
y El acero longitudinal asa: 8 @ 1", y
Da Tabla 1.2 «
D = 40 cm a‘ls ='r2r| = 25271 z 1.963,5 cm2 Aa s 40,56 cm2
| n- I -
) - AS 0'02
| il
8 4 8
'Ill
A = r2 n o= 202 = 1.256 cm2
n n
ﬁc'.'ﬁ -A =21.923 2
| !
| I De ec.3.2 t
~ * Py =6 (0,85 LA + A, f) = é 10,85 x280 x 1.923 +
= 50 cm u
+ 40,56 x 4.200)
En columnas ligadas : 4 = 0,7 Pu = 0,7 x 628 = 439,6 L
Ent columnas zunchadas : 6 = 0,75 Pu =0,75 x 628 = 471 L
Diszeilo de lligaduras
para é 3/8" 1 db=0,95cm 5830,71 ool Q = 0,55 Kg/m

Separacion vertlcal de las llgaduras {Vver [lgura 5.2 a)

16 db del acero longltudinal = 16 x 2,54 = 40,64 cm

. -1 48 db del acero de lag ligaduras = 48 x 0,95 = 45,6 ca
1a menor dimensidn de la columna = 50 cm

Las ligaduraa se coleocaran cada 40 cm. En los extremos la separaclon sara de 20 cm en altura HO.

Disefio del zuncho

Se adopta s § D /6 = 40/6 = 6,66 co e Aa=h cm

De ec. 5.7 : A r
- p' :_LJ.:_?__E._EL =;,7n>oq5(_..ﬂ_._1;__.,045,0'553@,1595

’ x4 A Iy 8,200
' Cumple

en las ligaduras, por matro de columna,; mientras que la

La columna llgada necesita 0,68 Kg de acero
en el zuncho.

zunchada lleva 5,5 Kg por metro de columna,
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EJEHPLO 5'2 v ™

Disefie la columna llgada cuadrada, cuya esbeltez no afecta la realstenclia, que soporta la:

algulentes cargas de serviclo .
CP 3130 ¢t CY = 120 ¢ para P = 1,5 %

ri = 280 kg/cm2

fy z 3.500 * .
Pu z 1,4 CP + 1,TCY¥ = 1,4 x 130 4 1,7 x 120 = 386 L

A
p=_A_?. = 0,015 Deec.5.2 |
24
b = 45 cm
B é7/8% Pl.l = d | lc 0,85 l"é + a\s l‘y} para ¢ = 0,7

o
n

64 [ 0,85 x 280 (1 - 0,015} + G,015 x 3.500] = 200 A_

' a St 386,000 -\ dao emm
17,5 cm k ‘ Ay =200 — 1.930 cm2
b 2 45 cm

b= V!.QJO = 43,9 cm  Se adopta

- lesulta : 452 = 2.025 cod

- A =

..f E

A
a

0,015 x 2025 = 30,37 cm? B¢ 7/8"

ﬂs = 30,95 cm2

Segin Tabla 5.1 , para las barras
longitudipales ¢ 7/3" ae usan ligaduras ¢ 3/8"s

Para ¢ 7/8" | dy, = 2,22 cm
8, Para 4 3/8" t dh = 0,95 cm
La separacidn entre llgaduras cumplirh |
+ 16 d, acero long = 16 x 2,22 = 35,5 = {Controlsa)
— — s, $ 48 d, acero 11g = 48 x 0,95 3 45,6 cm

lado de la seccién de la columna = 45 cm
de ¢ 3/8" cada 35 cm. Las barras longltudinales distan 17,5, por io cual se
1ligaduras dlagonales, como las que nuestra la rlgura,

;para €l ns neceaarlo da 30,

Se colocaran llgaduras
deben disponer ademas

Otras poslbilldades de arwmar la coluamna 37 cm2, se indican & =

continuaclon.
& 1" + 4 d_3/ﬂ" 12 6 3/4" 16 ¢4 5/8°
T ‘EE;;E;];E;;ES
ns = 31,6h cm2 ﬁs = J4,08 cm2 la + 31,68 cm2
= 30 cm 3, = 30 cm ao = 25 cm

Ligaduras 1 3,
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5.2 .- MIEMBROS EN FLEXOCOMPRESION

Bn general, las columas de log porticos rigidos de loe edificios altos,
soportan flexocopresion como principal solicitacién. Adicionalmente, se las debe verificar a
corte, y eventualmente resisten tanbién torsicn. La flexoccompresion se clagifica en :

Flexocampresion Nonnal
Esviada u oblicua (biaxial)

Miﬂl‘lmﬂﬂl

la flexidn campuesta nommal ee produce cuando la carga axial P, actuando s0-
brelacoluumsahallaaplicadamunt.mtrodepresimescmtmitbmwndelosejes
principales de inercia de la seccidn trangversal del miembro, con excentricidad e. Ver figura

b.- 4 L]
: . En consecuencia, actua una carga axial Py y un momento flector M, = Py €

que dan lugar a la flexidn compuesta, la cual puede producirc el agotamiento de ‘la seccion par :.
* Carga axial pura (para e = Q)
* Flexidn pura (para € = o)
* Flewccumpresion (para e finito y » 0)

2
. 41
- ”~
AT ...}...{_
- - - z . -
rd
e e -
L J L
it e | »
—_—t s et O

Figura 5.4 .- Columas en flexcoompresion

Las diferentes cumbinaciones de los valores de P, y M, que producen el ago-
tomiento resistente de una seccién, se grafican en la figwa 5.3., seqin el diagrama de
interaccién para flexocompresida normal,

El diagrama de interaccidn en este caso define un perimetro de agotamiento
plano,mientras gue ei las conbinacunes de Py, ¥ M,; 88 coisideran acuando en cualquier aje, @e crea
un volumen de interaccidn en el espacio, segin se analiza en el caso de flexocanpresidn oblicua.

Conocidas las dimensiones de la seccidén transversal de un mievbro-
de concreto armado solicitado a fuerza axial y momento flector, la calidad de loa materiales y
la distribucién y Area de las barras de refuerzo, es posible trazar el diagzava de interaccién
correspondiente, ubicando ciertos puntos caracteristicos del migmo.

£n efecto, el punto A representa la magnitud de la carga axial que proeduce
el acotamiento de la seccién en compresidn purs ; el punto B corresponde al de falla balanceaxla,
donde :
Ec =€ cu Y €Egu =€y
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deformacién méxina permitida en la fibra extrema del concreto comprimido (ver figura
es la deformaciés: del acero en cedencia.

La linea que une los puntos A y B es aproximadamente una recta, y muestra
la talla en corpresion de la seccidn (falla frégil), donde se cnple !

es 1
Y:

Ecu a
2.1} y

‘¢ = f y Csu< ty

En este tramo, para valores crecientes de M. los correspordientes P, dieminuyen.

£l punto E indica el agotamiento en flexién pura (Ry = 0) y la curva que une
los puntos B y C muestra la falla en traccién, para carga de campresidn Pu.dadoh.lgaramfa-
1la dactil. En este tramo, si diminuye el valor de Hutmbién disminuye P,.

Por ultimo, el punto C corresponde a la falla en traccidn pura. Cualquier
punto perteneciente al perimetro del diagrama de intermccién da la combinacién de Py M, que corigi
na la falla de la seccion. Todos los .puntos contenidos dentro del éarea ‘limitada por el
perimetro de interacci6n y los ejes coordenados, corresponde a carbinaciones de cargas axiales y
numettos cuya magnitud no alcanza a producir el agotamiento de la peccidn, mientras que si los
puntos son exteriores al diagrama de interaccién, se ha excedido la capacidad limite de 1la

seccion en flexocompresion.

Uniendo el punto representativo de la combinacitn de Py y My sobre el peri-
metro del diagrama con el origen 0 de coordenadas, se define la excentricidad e :

e s tg @ = M,/Py
AFu

A | Carga axial sclamente

{compresidn pura)
AB Falla en compresidn
BC Falla en traccidn

B Falla balanceada

entktg@

E Flexitn pura Mp=Pye

C | Treccitn pura

Figura 5.5 .- Diagrama de interaccitn para seccién rectangular

para hallar los puntos caracteristicos del diagrama de interaccién Be aplicanlss siguientes
ecuaciones y criterics :

Punto A : {para e a 0) pf,"=0,35 £& < Ag + Agfy (5.8

pPunto B : Se obtiene imponiendo las condiciones de la falle balancesia

punto E @ Se obtiene por tantecs, hasta lograr que la fuerza axlal se anule,
en la sumatoria de fuerzas por encima y por debajo del eje neutro

Punto C : {+)
Pu =A‘5 fy (5-9
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EJEMPLO 3.3 .-

Hallareldmgranademtemccidnpamlamiﬂnirﬂicada cn'lca.rgaenlarmd.i.atriz
La calidad de los materiales es :

EY w 4,200 ¥g/um? {acero elastopléstico)

12 ¢ 1"
- £' = 300 Kgsam2
* o e e33O ¢ el
12,5 o Ay total = 60,84 cm2
. o 0.85 £% = 255 Kg/am2
b 250 cm 15 cm Ag = 2.500 cm2
L b P = 60,84 / 2.500 = 2,43 %
12,5 um
e o - o olt. . . Punto A. Compresidn pura @  (ec. 5.2)
o - an ’ - :
F—— € = 50an———= ] leOBSxJOOxZSDO+4200xsoa4-3930231:

punto C, Traccidén pura @ (ec, 12.84) p[ l 255,528 t
u r

Punto B. Fallatalanceada

_ €cy = 0,003 0,85 £ = 255
20,28 cz|e & ¢ O I e 1 = hn
1 a Coc =255 at =
=27 PR
10,14 umz|® . o| © e T 1 Fy 292,612 t
—_——— e . . 9,5 an
10,14 cm2|® ) ﬁs._r.'m'i-i & e d =43 um ——=F
20,28 um2|® @ o * y= 0,002 S——
d = 45 om Ca3-ds27am a = 0,85 c 22,95 cm
5
f JE = 4,% , 6 a .
cyﬂyls 4.200/2,1 x 10 ¢.002
€1= 0,003 x 22 7 27 = 0,0024 > €y £] = 4.200 Kg/um2
Fp = 4.200 x 20,28 = 85,176 t =-F4
€5 = 0,003 x 9,5 727 = 0,001055 £, = 0,001055 x 2,1 x 106 =» 2,216 Kg/om2

Fyp » 2.216 x 10,14 = 22,47 t
3

0,000611 x 2,1 x 105 = 1.283 Kgsom2
12,83 x 10,14 =-13,013 t

Tomando momentos de esltas fuerzas con respecto al eje baricéntrico se obtienen loe sigulentes
valores ¢

(W]
I

= 0,003 x 5,5 / 27 = 0,000611 £3

m
1
n

Fuerza (t) Distancia (m) Monento (tm)
F; = 85,176 0,2 17.04
Fp = 22,47 0,075 1,69
F3 = -13.013 0,075 0,98
F4 = -85,176 0,2 17,04
Ce = 292,612 0,1352 39,56

jpy = 302,07 t 1My =76,31 tm
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Py
4 A[Pu = 893,028 t
= 0
L Diagrama de interaccicn para
la colurna del ejemplo 5.3.-
Py = 302,07 t
M, = 76,31 tm
L — — = Py = 84,8 t
M, = 73,44 tm
0 T M
53 tm
¢ [ Py = ~255.528 ¢
My =0

Loa restantes puntos que definen el perimetro del diagrama de interaccidn se obtienen en fooma si
milar, variamdo la posicidn del eje neutro. Por ejemlo, para c = 20 um resultan las coordenadas’

del punto D, y por tanteos, se ubica la altura del eje neutro para detemminar el punto E correspen
diente a la flexidn pura. -

Punto D puntg E
— b
0,003 235 — e
® ® ® ] - T - _r —_— _'j._.l T—

. ° . L- Ez + -!—-——'Fz

llZ,Sr.me'n‘ Fy
ep—
] e 9 )

€
o« o o o €42y T
Punto D_ Fuerza (E pistancia (m) Momento {(bm)
F = 85,176 0,2 17,04
F; = 7,985 0,075 0.6
Fy =-39.926 0,075 3
Fq =-85,176 0,2 17,04
Co = 216,75 16,5 - 35,76
Py = 184.8 L My = 73,44 tm
Punto E
- Fy = 63,882 0,2 12,77
F2 ’5-42'588 0.075 - 3.2
F3 -‘42'538 0.075 312
Fy =-85.176 0.2 17,03
Cc = 108,375 0,2075 22.48

fp,=-19¢ TM, = 52,28 tm
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En la practica, es usual trebajar con diagrames de interaccién adimensionales,

utilizando en las ordenadas la carga egspecifica :
Py

(5.10

y =

£'b t
C

y en las abscisas el mumento especifico : e My
sV S w0 ——2 {(5.11
t flbtl

P, es la carga limite que resiste la columna solicitada a flexidn conpuesta, y M, el respectivo
nonento limite.

b es el lado de la woiuma perpendicular al eje principal de inercia donde se
ubica el centro de presidn de lacarga Py, y t es el lado paralelo. Por lo tanto t resulta la altu
ra que resiste la flexién. En la figura 5.7 se dan algunos diagramas de interaccién atiles” .
paraesolver los ejemplos que se plantean a continuacion. En estos diagrames ya estd incluido el
taclor de seguridad ¢ = 0,7 para las columes ligades. —

Figura 5.6.-

Tumando en consideracién los woeficientes adimensionales @

£
. SN
0,85 £’ (5.12
c
total
Pt = ————Asng (5.13

las curvas de los diagrawas de interaccion de la figura 5.7, corresponden a diferentes valores
de la cuantia mecénica :

total £
w=ppm = M 4 (5.14

Mg 0,85 t!

con una distribucidn de igual cantidad de acero en todas las caras y segin los espesores de
recubrimiento r de las barras que dan el valor de la relacién g de recubrimiento con respecto a
la altura total t :

g = E~-2r {5.15
t
Los valores usuales de g varian entre Q,7 para espesores grandes de recubrimiento,
y 0,9 para espesores limitados, usualmente de S5 cm. En el caso de barras agavilladas o colocadas
en dos o mas filas, la dimension gt se mide a baricentro de las barras.

Los graficos a) a e} corresponden a columes rectangulares, y los £) y g) a8
columas de seccidn transversal circular. Los diagramas son una aintesis de los presentados en
la Ref. 23.
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. a) f& « 280 Kg/am2 £y = 3.500 Kg/um2 b} £ « 280 Kg/om2 £, = 3.500 Kg/cm2
P I = s = 0,9
Y g = 0.8 Tl g=0,
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Figura %.7..- (Ref. 23)
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£14350 Kg/um2

f-3.5COKgﬁmz * 1 L
=0,8 1

iyl

+
=y T gt
= AL
Q [
ot k00, = r = 2
m:au O, == b 8
‘: s1.3 060 z ;. =
0.4
0.2 =
2 -_ Sy s £ 1 T = +U = !h!,
e) e 0,04 0,08 0,12 0,16 0,2 0,24 0,28 0,32 0,36 0.4 i cbt!

Figura 5.7 (cont.)

P £) £ €200 Kg/om2 = 4.200 Kg/em2  g) £ € 280 Kg/om2 £y = 4.200 Kg/am2
‘J:-f_é.ua:*‘ g=0'8 ) J_fénj 9'0.9
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EJEMPLO 5.4
Disefle la columa corth ligada cusdraria de la figura, para las siguientes solicitaciones

P, = 100 ¢ 4, = 30 tm £L = 250 Xg/am2
%-3-?@@[@2

¥ r—
AR E El problema se resuelve por tantecs. Ror ejerplo,
. Tplw - se comienza con :
f s P P t=b=30wm
e ’ Py =2y
b r -,} LT X Fara un recubrimiento r = § an resulta :
TR A LS0-10 .,
'.‘...c na” . LT R g - 50 r
P R A
R SR SN De ec. 5.10%
A ! . .
+ t + - ve——H. . 4100.000 . g,16
£Lbt 250 x 502

5 .
M | 30 x10° 4o
£ b t2 250 x 503

El correspondiente diagrama de interaccidn adimensional es el a) de la figura 5. 7. Se lee @

prma=0,19
beec. 5.12:
£, 3.500

= a 16,47
0.85 £ 0,85 x 250

m =

Ag = pt Ag = 0,0115 X 2.500 = 28,75 cm2. De la Tabla 1.2 :

8 ¢ 7/8% = 30,95 cm2

Se debe verificar que se cumpla : ,
30x105 .g,6>0,1 Bien

= 20,1

t 100.000 x 50
Aemas . - .
As min = 0,01 Ag = 25 an2 £ 30,95 a2 (:t:urna-;c-lno.‘l t = 50 an |
Disefo de ligaduras, seqin la Tabla 5.1 de pdg. 84 f s |

Ligaduras de ¢ 3/8" dobles cerradas, ocon separacidn:
16 & del acero longitudinal = 16 x 2,22 = 35,5 ¢m

s £ =
48 @, gel acero de ligaduras - 48 x 0,95 = 45,6 cm O~ 20

la menor dimensién dela columa = 50 om

Conocida la distribucién del momento flector en la altura 8 ¢ 7/87 ]
de la columa, se despeja el corte V. Las ligaduras deben
cumplir ccn las exigencias de ecs. 2.48 a 2.54.
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Flexocompresién oblicua (o esviada)

La flexocompresidn cblicua es el resultado de una fuerza de compresion que 8o
.Li.cir.ahmlm,&icﬂmmm&ndeprmimuqnmmamejepﬂrdpﬂdein&g
ciadelasea:im.mreuodahngnraumtriciduiese,‘yeyzupectivmte.Vcrﬂg. 5.8.

o
€x Yy
b x
ey__“dx_
Py Figura 5.8 .-

| w—t — . -
En este caso, el lugar geamdtrico-de todas las posibles combinacicnes de M, v
Py que pruducen el agotamiento de la seccidn, origina un volumen de interaccién, cerrado y con-
vexo, como el de la figura 5.9.

Cuando en una determinada seccidn la carga Py es constante y la excentricidad
e es fija. el volumen de interaccidén resulta con superficie de revolucidn.

P Carga axial de taniento
JPu € sin flexidn

Figura 5.9 .- Volumen de interaccidn.

[a flexocaompresicn oblicua, tawbién conocida por esviada, desviada o bi-
axial,se resuelve en general en forma. sproximada, para evitar el engorroso problena de la
‘solucién exacta. Se amplean diferentes métodos :

Método de superposicidn
Método de excentricidad uniaxial equivalente
Métedo del manento especifico equivalente

para aplicar el método del momento especifico equivalente, se deben adoptar
lcs siguientes factores adimensiconales. Para la carga especifica :
P
v = —2 (5.16
' bt

1
c

Para el mcmento especifico : Mux Muy

(5.17
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En columas virculares, comw todos los didretros son ejer principales de inercia,la flexidn
cumpuesta es siempre nommal, pora cualquier posicidn del centro de presiones.

El diseio de las columas en flexidn compuesata cblicua exige predimensionar los

lados de la columa, y luego verificar si el disefo del aceru curpls con l2s exigenciss da las
normas. Con respecto a8 la relacién de recubrimientos, se elige el menor de los valores :

t-2r b-2r
9t Tt %" 15 (.18

y se cumpleta el proceso seguido para la flexocorpresidn normal o uniaxial,

EJEMPLG 5.5 .-

Disefe el acerc para la columa corta de la figura, con :
fc': = 280 Kg/cm2

y :
. T fy = 4.200 Kg/om2
M la columa soporta las sigquientes solicitaciones de
servicio
b=60 — —
om e ”u;v " P{t) M, {tm) Hy(tm) N fE)
" Carga muerta 48 i0 22 10
Carga viva 31 9.4 11,2 5
Ty T— T Sismo en x 14 -10 8 12
Sismo en y -10 6 0 9,5

De acuerdo con la Tabla 1.5 la cambinacién de los diferentes casps para carges mayoradiss resul-
ta :

Carbinucidn Pu Mux My Yy
(t) (tm) (tm} (t)

0,75(F + 1,9 54) 110 8,25 239 34 0,087 0,008 0,051 0,059 0,10
0,75(F - 1,9 Sy) 70 36,75 26.1 0,22 0,055 0,028 G,034 0.072 g.18
0,75(F + 1,9 Sy) 75,79 31,05 37,5 30,4 G,060 0,032 0,049 0.081 Q.22
0,75(F ~ 1.9 Sy} 104,25 13,95 27,5 3,33 0,082 ¢,014 0.050 0,064 0,12

0,9CP + 1,4 Sy 62,8 13 1 25,9 0,050 ¢.013 0,041 0,054 0.12
0,.9CP -~ 1.4 5, 23,4 41 g6 7,8 0.018 0,043 g.o1 0,054 0,20
0,9 CP + 1.4 5y 29,2 35,4 45 22,3 0,023 Q.037 0,060 - Q.097 Q0,38
0,92 CP - 1.4 Sy 57,2 18.6 45 4,3 0,045 0,020 0.060 0,080 0,25

En cada cnso, los foctores adimensionales de la tabla precedente se obtienen de las ecusciones
5.6y 5.17.

\;._._._1-,_':‘— ' - “ux
280 x 60 x 75 Fx 280 x 60 x 752
E 1] LIRT] +u
[ —_ o x
Py 2 d

280 x 607 x 75
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Se verifica a continuacidn la excentricidad minima :

= _ 201 C. e X a75om
u
CQumple en todos los casos
- %0, . ey . Y v
b Py
Si en algin caso no curmpliera, adoptar : Uy = 0,1V o uyno.l“

Para elegir el valor de g en el disefio, se adopta un recubrimiento r = 6 an. Resulta :

&0 - 12 75 - 12
. - . 0,8 »
gx_ 60 - gy 75 . .
Seaiopl:ae].mmor:QQO.B.B!eldiagrumdeinteracciMC)delafigm 5.7 se leen los
valores de W para los diferentes casos analizados. Resulta un wmay = 0,38, correspondiente al
peniltimo caso de la tabla. Por lo tanto,

~ - 0'34

Ww=pym =0,38

De la ec. 5.12 : 3
m = ¥ - 4.20Q = 17.65

0,85 fo 0,85 x 280

py = 0,38 / 17,65 = 0,021

Seqin ec. .5.13 :
ptgit..;t-_al -0'021

Ag
Ag total = 0,021 x 60 x 75 = 94,5 am2
El acero se distribuye igual en todas las caras. For lo tanto, se colocan :
legl” +4¢ 78" =196,6 an2

Resulta en consecuencia un py definitivo de :

= 2,14%
o ¢ 1" P [
¢ o 7/8" 17,25 am
r =6om
-+ ¥
r L 1
ba 60 am [ 4 Ilz an
- e
L r=6 cn
" R
LB ¥ ;
“———t=75 cm 7 Detalle de las ligaduras
de ¢ 3/8"
Las ligaduras sedisefian a continuacidn.
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Por ser zono elsmica se acepta @ v,. = 0. For lo tanto, de ec. 2.42 @
Vu=9® Vg
£ maximo valor de Vy, de la tabla del ejemplo, resulta : Vy = 34 t

v
y v, = -—-—-U_ - 34 -mo
- L] u

—_— = 9,876 a2 " Vs
0,85 by,d 0,85 x 75 x 54 Ka/
Se elige el producto(b, d » 75 x 54 = 4.050 an2) por ser el menor.

De ec. 2. 48 se veritica :
vg (1.06\] £, =11.13 " B8] =d/2 =27 on

A distancia 4d de la cara del .apuyo se debe respetar :. 83 = d/4 = 13,5 am
Se utilizan ligaduras de ¢ 3/8" de acuerdo a la Tabla 5. 1.

por lo tanto, para 5 ramas, de ec. 2.51 se obtiene :

5 x 0,71 x 4.200
9,876 x5

20 om

Para cumplir las exigencias de separacién minima de la Tabla 5.1

16 dy acero longitudinal = 16 x 2,22 « 35,5 an
Bg & 48 @, acero de ligaduras = 48 x 0,95 = 45,6 om
la menor dimensign <= 60 cm

Por lo tanto, se respeta la separacién corresporndiente a 87 y se colocan estribos cerrados como
se indica en la figura, en la altura total de la columa. cada 13,5 am.

Unanalisissjmilarsedebemalizarparaelextramqnmtodalacnluma.yloare-
sultalosmasexigmtesenarboscaaossonloaquecmtmlaneldiserbdelaanmdumdalndarbm.

ta fiqura 5.10 muestra otras posibles distribuciones de las ligaduras miltiples en
las columnas, y la inclinacién mixima de las barras longitudinales en columnas con catbio de sec

cidn.
- _4___ -
=

Lonygitixl de desa |+ r
rrello o solape ]& [
de 30 ¢ Hg, I IHES
7.5m It |
e B = PR D
== 7.5 em s - “‘-'QLL_‘ |
of e d e sff r
= bt
P Ho b) Ligaduras miltiples c) Barras agevilladas
as d
Ligaduras pard }:‘érﬁnurmen?o
redistir la cumn- en zona gismica
wnente horizon- | j———
Al de la fuerza
de traccién en |7~ || a) .
las barras longi-|j—— Figura 5.10.-

Luxlinales -
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5. 3 .- COLUMNAS ESBELTAS

Un mietbro be define por esbelto, cuendo su esbeltez afecta su resistencia, por
lo <usl constituye un pardmetro de disefo. En generzl, en columas de concreto armado, se
avepta que cuando se cunple :

_h_..g,'lg

Bmin

las columas se pueden disefar como mienbros cortes. POr el contraric, en las columas larges o
esbeltas, el peligro de falla por pandeo exige disminuir las megnitudes de las cargas Py Y el mo
mentu M, gue marvan la resistencia de agotamiento del elemento.

Existen diferentes métodos de resolucidn de columas esbeltas, entre los cuales
ge mencionan :

© O Métodos exm_tos de disefo
* Método aproximados

Un- andlisis exacto de les wolumas esbeltas implica la consideracion: de los
efeclos de sequndo orden Pa , debido a la deflexién que sufre el mierbro para cargas
gradualmente crecientes. Los métodas sproximados, sin embargo, simplifican 1a resolucién, y dan
resultados conservadores, siempre del lado de la seguridad. Entre los métodos aproximados se
citan : .

a) ElL método de la amplificacién de momentos
b) El métudo del momento complamentario
c) El método del factor de reduccidn

El mitodo de los momentos amplificados consiste en realizar un anAlisis de primer
c:srden de lr:és columas de los pdrticos, para la carga limite Py ¥y tn momento £lector amplificado
My para © = l.

El método del momento camplementario consiste en calcular los valores de P; ¥ M.

mediante un andlisis de primer orden y obtener la correspondiente excentricidad @
e = M,/Py

sin tomar en cuenta el efecto de esbeltez, . A esta excentricidad inicial ¢ se sum una
excentricidad adicional e] gque depende de las caracteristicas del mierbro.
El dimensionamiento de la columa se realiza para la suma del momento inicial M, de primer orden
y el momento complementario que resulta del producto P,e; , y tomando la carva axial Py sin modi
ticar.

£1 método del factor de reduccién considera que la carga axial y el mamento
Flector limites gue puede resistir una columa esbelta, s iguales a los que puede resistir
una columa corta, afectando el resultado de un factor de reduccién v

y£1
Dividiendo por v los valores de P, y My respectivamente, se obtienen 1a carga axial
y el momento flector amplificados pera dimensionar la columa. )

Cualquiera de los métodos mencionados se basa en la deteminacién de la esbeltez A
de la ceoluma :

A =KL/ Imin

El radio de giro rmjn vorresponde al eje preferencial de pandeo de la peccidn, cuando el mierbro
no estd arriostrado en ningin plano. Si la columa puede s6lo pandear segin un determinado eje,
el radio de giro se toma con respecto a este eje.

En secciones rectangulares : rx = 0,30 ry » 0.3 ¢ Y
En secciones circulares : r = 0,25 D para cualquier eje @1‘ E
X
D +

——F
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En mecciones de concreto armado, para miembros arricstrados, no es necesario tomar en cuenta la
esbeltez para el caso :

x<34-12..—H1— (5.19
M2

y en mierbrus no arrlostrados, para :
(5.20
A <22

K es el factor que mxlifica la luz real del miembro en otra luz equivalente, correspon-
diente a la distancia entre puntos de inflexién, para poder aplicar loe criterics de Buler.
e esta manera, una columa apoyeda de cualquier forma en sus extremos, &e transforme en otma do
blamente articulada, de luz KL. -

Los valores de K para miembros con extremos perfectamente empotrados, articulados o li-
bres, se dan en. la Tabla 5.2. : .

T A B L A 5.2 o

FACTORES K DE LONGITUD EFECTIVA EN COLUMNAS

{u} (1)) {c) {d) {e) th

l |
La forma pandeada T ,
de la columa se muestra | / {
segin la linea punteada .; '\
I\ u
Ll
f
Valor tedrico de K 0.4 0.7 1.0 1.0 :.1_3 19

Valor de disefio .
recomendado cuando las .63 0.0 1.2 1.0 e 149
condiciones se aproxi-

man a las idenles

Rotacion MNia y trastackén [a

Cctdigo de las condicio-
nes en leos extremos

Rotaciin Hbee y traslsckéa e
Rowcidn M ¥ truslaciin (et

- 444

Rotackn libre ¥ trmslaclén Bbre

~

En los porticos con nodos eldsticamente emputrados conectando vigas y columas, los
factores K de modificacion de luz de pandeo se dan en el nanograma de la figura "5.11.

En el namograna a) de la izquierda de la figura, se leen loe valores de K en el
pivote central, para el vaso de pérticos arriostrados. En este caso, K varia entre 0,5 y 1.

En el nomgrama b) de la derecha, K en el pivote central varis entre 1 e co para el -
caso de pdrticos no arriostrades lateralmente, eo decir desplazebles.

Los arriostramientos en los pérticos se logran medisnte diagonales cruzades, soportes
laterales por conexién con otros elementos estructurales rigidos, o columas inclinadas conectan-
do los nodos a tierra.
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pora determinar el valor de K en cada caso, se deben determinar loa factoresV 5 y¥p en los ex-
trems de cada columa analizada. Para cada nodo 2

v E(Z)/ Lc (5.2%

=}:1VILV

-

Uniendo mediante una recta los valores de ¥ a y"'b obtenidos para loa extreroe A y B de cada co-
luma,. se define K en el punto doxle intercepta al pivote central.

£n epoyus articulodos a tierra, adoptar : Vo= 10

y en empotramientos & tierra : P a=l

-
t .

A ’ - A 6w | w .
n-u i 0e - nae T
mo,é: 1 1090 ﬁg E S E“:_:
103 ~ 10 ne-] —+ o L~ e
. 30 —t-as | 10 xn- 1 a0 |-~ o
00— 1 |- 18 ~ . .
. L 169 T -
+-os 157 ¥ =2
1.0—] L. 1.0 1.0 T . 18
i ! Ea || n- 1 -
07— L a? L0 T+ — 0
. 04— -tz - o8 u—_‘ -4 28 — 40
i ] _ 1 [
as— -~ o8 0] 1 [ .
04— |— 04 |
a3-1 - 03 20 T+ — 20
- = | —4= 12 |
01— ™ — 02 +
-5 = -T2 L o —~ 10
- + - o1 ] iR -
-5 3
o L os o - L 12 L o
a) Desplazamiento lateral im- b) Desplezamiento lateral permi-

pedido (portiuvo no desplazable) tido (pdrtico desplazable)
Figura 5.1l,- Nomgrama para obtener K

En la ec. 5.21, I. y Lc son el momento de inercia y la altura de cada columa concu-

rrente al nxio que se analiza, e 1, y Ly el romentode ingrcia y la luz de cada viga conectada -
al misro nado.

Conocide el valor de K, la longltud modificada KL de la columa resulta la luz efectd
va de diseio, 13 cual permite calcular la carga critica de pandeo de Euler @ -

anI

P n
© (KLCJZ

{5.22

Sequn se evidencia de la ec. 5.21, el parémetro ¥ en el extremo superior e inferior
de cada woluma, permite determinar K en funcidn de la copacided rotacional del nodo.

El nomograma de la figura 5.11, sin embargo, se puede utilizar sélo para las colum-
nas de seccién transversal constante en toda la altura libre Lg, en pérticos arriostrados o no, -

de miltiples vanos. Ademas, los valores de Ic e I, utilizsedow deben tamar en cuento el agrietamien
to del concreto.
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HETODO DE AMPLIFICACION DE MOMENTOS

Es un método sproximesio de disefy para determinar la carga Py v el momento M, da ugp-
tamiento de un miemhro esbelto conmimido, en un andlisis de primer arcen.

Puamlimrmtanttcﬂo.uuﬁhzmhmgu?uymmmmpmm&m,m
§ el factor dea amplificacidn de momentos, -

§ a 2 1 {5.23

PPu
g = 00?

donde C,, es un factar qua se cbtiene :

a) En columas arricstradas contra desplazamiento lateral, -y sin cargas transversales in-

' : - u :

- 0,6 - 0'4 —

qﬂ } { Hz

b) En columas con posibilidad de desplazamiento lateral, o ¢on cargas intemmedias entre
los apoyes, aplicadas tramsversalmente :

Jaop,a {3.24

Cn =l (5.25

En la ec. 5.24, ¥] ¥y My son los momentos flectares en log extremos del miembro analirza
do, sieddo M} el momento numéricamente menar. EL témmino : (M1 /My)

es positivo 9i el elapentn flexiona en curvatura simple, y negativo si lo hace con curvatura do-
bleamﬂalaamtcammmhaacmnl szqna:bptaelvalnrzg.mlahuu
dad (Ver fig. "5.12) en el caso a).

El momento méximo que resiste un elemento flexo- M M
canprimido resudta
Cm
Mnax = —_%“ =M (5.26 i
1~ < ©
@Fe

bbeso_lnnmmxmcmldepnnerordm
Para tomar en cuenta el comportamiento no lineal
del concreto, la rigidez flexional del mierbro que se uti-

liza para obtener el valar de la carga critica de Euler de a) i i b)
la ec. 5.22, se cbtiene con una de las siguientes ecuaciones : My My
Figura 5.12
Be L /5 + B Ig
= (5.27
l L4 Bd
o
- Ec 1 / 2.3 (s5.28
1l - Bd
donce : E; es elmidulo de elasticidad del concreto Ec = 15.100 Y £\ para el concreto
normal

Eg es el midulo de elasticidad del avero :
Eg = 2,1 x 106 Kg/om2
Ic es el momenco de irercia de la seccidn gruesa de la columna

Iz es el momento de inercia del refuerzo respecto al puntos paricéntrico de la columna
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3 4 es la relacitn entre momentos :

B 4 o —C2C30 Muerta (5.29
Mcarga total

La ecuacidn 5.28 es mAs sencilla de usar que la 5.27, pero no da resultados ouy
exactos cuando la cuantia del refuerzo es muy alta. EL témino B g tona en cuenta la reduccidn
dengmmthom]ohmm&mmm&mQM{m}.mm-
Rererenciz 8.

EJEMPLO 5.6 .-

_Melaczmdelamhmhgahdxmlarﬂﬂdehfimmﬂodbﬁtoﬂodehapﬁ
ficacidn de morentos. Use barras de ¢ 1°. .~ ‘ ' ‘ T

£: = 280 Kgram2 = £, = 4.200 Kg/aw2
1Pu.l. = 100t g=0.8 8420.75
D c E Columa EC.
B> 300t 4m \ Mycs = Mygc =10,3tm
D =40 an Mupa = 2Mgp = 80 bm
35' G B8 H 10,8 tm 80 tm
Columa
AB Radios de giro :
D=280un
Lm rap = 0,25 D = 20 am
].'E=0.25D=10C1'n
Monentos de inercia de
: las columas :
A
—T—'F_’%“JL 40 tm L
6m “ 5m ° 64
Marentos de inercia de las vigas (considerardo el agrietaniento) : -’
viga FG-GB :  Iyp =5 x 109 a viga DC-CE & Iy} = 3.5 x 10° ond

y BH
COLLMNA AH

No desplazable. Carga Py =400 t M,1 = 40 mm M, = 60 tm.

£l diagrama de momentos lineal en lacduma indica que no existen cargas transversales apli-

vodas. Por lo tanto, segin ec. 5.24 @ )
40
80

de la figura 5 .12, El mamento de inercia de la columa AB resulta :

Cq = 0.6 - 0,4 = 0.4

El signo (-) se cbtiene

4
Icag = —pg— = 2.010.619 cm4

y la rigidez flexional, para : £ = 15.100 fé = 252.671 Kg/om2

se gbtiene de ec. 5.28 :

ET = _232.671 x 2.010.619 _ 1,1612 x 10 Kgom2
2,5 % 1,79 B
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Para hallar el factor K de nodificacidn de la altura de la columa, se calculan los valores de
*Aywig.

Por ser apoyo empotraxio : '”A-_.L

La mnercia de la columa superior resulta : Lepc = 125.663 and

" 2.010.619 ; 15 « 125.663 / 4

8" 5,35 5
(5 g ) x 10

= 1,08

En el namograma a) para mierhros aariostrxios se lee el valor de K @ K 2 0,78

Se verifica si la columa es esbelta, para :

S . 0,78 x 1500 , 20 = 58,5
AB
58,5 > 34 + 12 2% .40  .'. ‘es columa esbelta
80
La carga critica de Euler resulta : nZEI
Pe = ——EL1 37211 ¢
{ xL )

Por lo tanto, el factor de amplificacidn § seguin la ec. 5.23 es :

5 = 0.4 - 0.4 - 1,26
L - tu 1 - (400/0,7 x 837,211)
@ Pa
para el mrento mayor en la luz de la columa :  § Mypga = 1.26 x 80 = 100,8 tm

Los factores adimensionales para entrar en los diagramas de interaccidn del caso f) de la figura
9.7 son ¢

P, _ _400.000

v = = 0,223
£ 0% 280 x 80°
8 5
"= Mu3 - 100,3x1g - 0.07
£ D 280 x 80
.. selee : prm=20,18
£
para : ma—2_— 217,65 (de ec. 5.12) resulta: pg = 0,0l = 1%
0,85 £!
c
Ag = 0,01 Ag = 0,01 x 402 T = 50,26 a2 10 ¢ 1" = 50,7 a2 (Tabla 1.2)

Se usan ligaduras de ¢ 3/8"c/1S am en toda la altura de la columa. La separacion de las ligadu-
ras se obtiene segin los mismos uritexios que los ejemplos anteriores.

Detalle de la armaijura de la

10 @ 1" columa AB

D =80 on
Ligaduras ¢ 3/8° 8 oan

r
c/15 au
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Columa BC

M., * My, =10.8tm Pyl = 100 ¢t I.pc = 125.663 am
Columa desplazable. For lo tanto. Crn=l (deec. 3.25)
¥z = 1,08
b - 125.663/4 - 0.24
< 3,5 _ 3.5 .:n5 ’
e =5 MO
Del nomograma B de la figura 5.11 se lee : K=1,2 KL=4,8m

LS. KL 1.2 x400

Tae _-—_-—__-m—_-_w)zz Es colisma esbelta
La carga critica de Buler se calcula :
2. 9.
Pe = n° x ¥,2575 x 10 - 310,886 t
‘ (480)2

252.67L x 125.663
2.5x1,75

para £l = = 7,2575 x 10%

EL factor de amlificacidén resulta :
1

§ = = 1,85
1 - (100/0,7 x 310,886)
Se adopta § M, = 1,85 x 10,9 tmw = 20 tm
tor 1o tanto, 5
v = 100.000 _ 4 554 b= 20 x 10 = 0,11
280 x 402 280 x 403

Del diagrama de interaccidn adimensional de figura 5.7 f) se lee : py m = 0,56

-.. pt = 0!0317 =
%=mmnxm%=3mmau

B @ 1" = 40,56 an2 Detalle de la ammadura de la columa BC

Ligaduras @ 3/8" ¢/9 un

en la altura total de la
columa

D =40 an

El detalle de la conexidn en el nodo 8¢ l"
con la lengitud necesaria de solape
y la inclinacidn mdxima de la barras
por cambio de seccidn transversal de
la columa, se indican en la figura
5.10.

En zona sismica, es comnveniente «ue la separacién de las ligaduras de confinamiento
en las cercanias de los nodos, se respeten en toda la altura de la columa, para dar maycrduc-
tilidad al miembro.

En odrticos de altura elevada, se debe verificar la magnitud de los corrimientes la-
terales para no exceder los maximos admisibles, asi como comprobar si se debe tamar en cuenta
en el andlisis el efecto PA .
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5.4 .- RESISTENCIA DEL CORCRETO AL APLASTAMIERTO
]

) La realstencia del concreto al aplastaalento no excederd de 60,85 f° A} para ¢ 1 0,7
segin 1aSeccién 1.3, stendo R, ol irea cargada. ¢

Se exceptisn los sigulentes caso3 i —

r..-

a) Cuando la superficie de apoyo Sea mds ancha que el irea cargada en todos los lados.
!nuucm.hmum«dmadwmnclhamm-mupum

Pt Wi, 82 -
lzuclimﬁxm«mmg-pzrhidoom. cuya base esta contanida cospletasen-
te dentro del apeyo qua €3 geometricaments iinllac y concéntrica con el frea cargada.

VYer figura 3.13a).

£l incremento de la resistencia del coacreto en esta caso sa dade 8 que el Area de apoyo resulta -
confinads por el concreto clrcundanta. S1 blen la Norma no especifica ¢l espesor miniao que dede te-
nar el irea de apoyo, usuilmente ests resulta controlado por los requisitos de corte de la seccifn.

En ¢l caso en que ¥ aplastastento se produzca entre dos miembros con diferenta rir la re-
sistencia se avaluard para el menor de los fJ dadoa. .

b) Cuando la superficie de apoyo sea :an.‘..u}ada o escalonada.
En aste caso, puede tomarse coamo el_irea de la base inferior del mayor tronco de pirami-

de o des cono recto contenido completamente dentro del apoya, ¥y que tenga como base au-
pertor el irea cargada y pendientes laterales ccn la relacion de 1 vertical a 2 horizontal.

Ver filgura 5.13b)-

L N

\A se mide sobre—/

2 este plano

Y
Y
p

%

— —— by p—

N

—fl

A esel area cargada

Ay, 24y Contorno geométricamente semejante al del
area cargada y concéntrico con eata.

Fitgura 5.13 Areas para deteraminar la resistencia del
concretoc al aplastamlento

Se debe aclarar que estos Conas o piramides truncades no deben confundirse con las
trayectorlas segin las cuales se distribuyen las cargas a medida que se transmiten hacia abajo a tra-
vés del apcyo, pues la envolvente de estas trayectorias tendriaunamayor pendiente. En el caso de la
Tigura, 5.13, las caras de los conos O piraatdes truncados tienen pendientea mas suaves para asegu-

‘rar que existe cancreto conflnado en la zora de ezfuerzos elevados.

® Fef. 1.10.15.
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5. % .~ RESISTENCIA A PUNZONADO

El punzonado es el efecto reaultants de los esfuerzos tangenciales localizados de
bidos a la aplicacion de una carga concentrada en un area reducida, sobre una placa, zapata o cahe-
zal de pcco espesor, trabajandc en flaxidn bidireccional. :

El efecto da punzonadc puede sar causa de falis en clertos tipos de satructuras,
tales como entrepisos sin vigas, placas de fundacidn bajo columnas aisladas, placas scbre pilotas,-
etc. cuando el elemento cargado perfora y traspasa la placa, en un perisetro que resulta algo mayor
al de apllicacion da la carga.

£l punzonado se puede asimilar a un esfuerzo cortante en das direcciones sim)
tineas, combinado con tensiones de compresidn. Las secclones criticas por punzonado se ubtcan perpeq
dicularmente al plano de la placa o zapata, a una diatanica d¢/2 de las caras de la columna,pedestal
o borde de aArea cargada, como suestra la figura 5.14.

[La fractura por punzonado ae materializa en forma de cono © piramide trunca, en -
planos inclinados a 45°, y se deftine asi el perimotro b_ de la seccion critica alrededor del miembro
cargaco. El :er‘.:er.:_'o 50 seri el minimo de todes los -~ que se puedan considerar en, planta. =

Cuando en el disefio de placas o zapatas no se preve la colocacidén de armaduras de
corte bajo las cargas concentradas, la resistencla al corte por punzonado no serd mayor a la indicada
en la ec. 2.42, en la cual \fn no se tomara mayor al valor de ‘J’c dado por la siguienta ecuacidn :

) 1.06 . < N -
Vc = [ 0,53 + - f‘c bo d 1,06 ;é bo d (5.30
dende :
_ Lado maycr .
Bc * Tado menor del area cargada

BC se conoce como relacidn de aspecto. Resulta por lo tantio, en esta caso :
Ve 8 1,06 Vfé {5.31

ya que en la falla por punzonado la tensidn cortante resistida por el concreto se acepta mayor za la
resistica en corte unidireccional, como en el caso de las vigas.

Cuando se utiliza armadura de corte, el valor de Vn se limita a :

L (5-32
'Jn 4 ‘I.GV!'C bod

S1 por alzin motivo en placas o zapatas se debe limitar su altura, se pueden colocar armaduras de =
corte por punzonado, en forma de parcrlllas con barras dobladas a 45° o blen perfiles esatructurales
I o canales, soldados en angulo recto, bajo las columnas o cargas concentradas aplicadas sobre las
placas. Para el caso de corte por punzonado en zapatas © cabezales con cargas aplicadas cerca de los
bordes, en Aareas rectangulares, el perimetro'bo-da punzonado resultante sera el correspondiente a

d/2 d/s2

\:'id

Perlmetro de punzonado :

bo = Z{bx + by+ 2 d}

Figura 5.14.-
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Figura 5.15.- Perlpmetros criticos de punzonado

1a linea llena , con tres lados (nicamente, cuando la longitud b, resulte menor a la del perlmetre
que rodea completamente al rectangulo, a distancia d/2, indicado’con ;lnea punteada. Ver figura -

5.15 al.

S1 el aArea cargada es circular, ¥ asti ubicada cerca de un borde de la zapata o cabaza
el perimetro de punzonado b estara formado por una semicircunferencia, a distancia d/2, con tramos
rectas tangentes, slempre °que'elh6 asi obtenido sea menor'a la longitud’ completa de la circunferen
c¢ia dibujada en trazos punteados. .

" Sin embargo, en el caso de colummas o pedestales de concreto can seccidn en forma de
circulo o de poligono regular, la Rorma permite, para zapatas ¢ cabezales, asimilarlas a secclones
‘cuadradas de area equivalente, a fin de ubicar las planos criticos para momentos, fuerza cortantay
desarrollo del refuerzo. . ’ '

Cuando el Area cargada estd proxima a una esquina de la.zapata o cabazal,el parimetro
minimo b_ resultante, puede presentar s0lo dos lados, como muestra la rigura 5.15 b}. En el caso &@
dreas circulares, el b, minimo se obilene como imdica el esquema. .

Existe ademas la posibilidad, para columnas o pedestales muy proximos, que sus secciones
crlticas se intersecten. Ver figura 5.15 c). En este caso, el perimetrd critico b, debe tomarse como
la envolvente de menor longitud de las secclones criticas individuales. la cual istira realmente

el corte critico para el grupo que se considera.

En las zapatas, los esfuerzos de corte por punzonado deben verificarse inicament® para
las columnas que apoyan sobre ellas, pero en los cabezales esta verificacldn debe realizarse tanto
para las columnas o pedestales que transamiten la carga de la superestrucutra, como para los pllotes
mas cargados del grupo, de acuerdo a las diferentes combinaciones de cargas que se detallan en el

Item 1.3.- .
Igual tratamiento rige para las jecclores criticas en corté silmple. Cuando en los cabe—
zales se ubica un grupc de pillotes proximos entre si, o0 cercanos a los bordes, ae deben tantean to-
das las posibilidades de ublcacién de las secciones criticas por corte y punzonado. En este iltimo
caso,los diferentes b_ para el grupo de dos, tres o mas pilotes, permitiran obtener los correapondien
tes esfuerzos en funcilon de 1as cargas que transmiten los pilotes. Los miximos esfuerzos de corte
por punzonade asl obtenides, regiran el disefio, si resultan mayores a 1los correspondientes a las co-

lumnas o pllotes en forma aislaca.
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Diseio de Muros Estructurales

6.1.- GENERALIDADES SOBRE MUROS

Loa muros estructurales o pantallas de concreto armado, pueden ser macizos ©
pertorados, en cuyo caso e Conocen como muros acoplados. Ver Referencia 10. Su disefio depende
del tipo y magnitud de las cargas exteriores actuantes. Estas carges se consideran en todos los
vasos aplicadas en el plano del muro, en el cual éste ofrece su mixima rigidez lateral y axial.

o o v

0000
5 B0

Fi 6.1.
tqura L wz/m%' o mmgrgzhv;

a) Muro macizo b} Muro macizo €) Muro acoplado d) Muro acoplado con
uniforme discontinuo conuna filadevancs con dos filags de vanos

Las cargas que deben resistir los muros estructurale son bédsicamente :

a) Cargas gravitacionales de compresién {centradas o excéntricas)
b) Acciones laterales de viento o sism

En todos los casos, los muros o pantallas deben ser capaces de trensferir las cargas
exteriores actuantes a las fundociones, manteniendo el estado tensicnal en régimen elédstico,
sin incursiones en rango ineldstico ni superar los esfuerzos miximos permitidoa por la normas
(ver ref. 1}.

Seqin la forma en planta, los muros se pueden clasificar en uniformes o con
alas, segun muestra la figura 6.2.-
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Las tallag también pueden combinarse formando nicleos ablertos o cerrados
cum los que ge muestran en la figura 6.3. Los micleos con vanos usualmente rodesn ascensores y
dreas de circulacidn vertical en general, y los cerrados permiten el paso de tuberiss.
'
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a) Nicleo < /\/’H b) Planta de micleo
Figura 6.3.- ~ . ’ clcgrjgéé."? w

Los muros estructurales que forman parte de un edificio usualmente ge combinan
con porticos creando sistemas duales. Las pantallas incrementan de esta forma la eficiencia
del vonjunto para resistir cargas gravitaciones conjuntamente con las cargas laterales de
viento o sism, Ver figura 6.4.

El desplazamiento lateral de un edificio se ve drasticamente controlado cuando
se colocan pantallas de concreto ammado convenientemente dispuestas para resistir las cargas
laterales. No sélo proporcionan seguridad estructural adecuada sino gque también permiten
vontrolar el dafo no estructural resultante de la accidn de sismos de moderada magnitud.

En general se acepta la hipdtesis de rigidez infinita en su planc de los
entrepiscs, de modo gue en los sistems duales los desplazamientos tranelacionales y
rotacionales sean los mismos en cada nivel snalizado.
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aj) ﬂ’ﬂ’ 4 Sistemas duales de pérticos y pantallas
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Figura 6.4.-

La eficiencia de los muros estructurales se incrementa bajo la accidn de cargus
laterales, si se los dispone en el perimetro de las planta de los edificios, como muestra el
esquema b) de 18 figura 6.4, en lugar de ubicarlos en el centro formando nicleos de Limitada
dimensidon. E1 tema se analiza en detalle en la Ref.l0.

En general, la presencia de vanos reduce la rigidez lateral de las pantallas, y
cuando estos vanos son considerables, el comportamiento del murg se asemeja al de un pdrtico.Bn
el caso de muros con alas, es importante tomar en cuenta la gran demanda de ductilidad que
puede exigir este tipo de estructura resistente bajo la accién de sismos fuertes. Ver Ref. 10.



112

6.2.~ PANTALLAS COM CARGAS GRAVITACIONALES

Es el caso de las cargas verticales actuando en el plano del muoo, uniformemente
distribuidas en la longitud total del muro o actuando aisladamente en fooma parcial, como
myestra la figura 6.5.-

Cuarndo 18 resultante de las cargas verticales cae dentro del tercio medic de la
planta del muro (en el micleo central), se permite splicar el Método empirico de disefio, segin
el cual la resistencia de disefio a carga axial se cbtiene :

Kh
Py = 0, £' A 1l - > p 6.1
@Pnw = 0,55 @ £ A 25! . {
a) a2
-~ L = “+—t —t
—rr— o < 7 <
RE% SN RN
T
—rd bl 4 8 b
b h k| 1

l;er‘ L

a)

Figura 6.3.-

En ec. 6.1 : K es el factor de longitud efectiva y
¢ =0,7 se determinard de la siguiente forma :

a) Para los muros estructurales arriostradcs en sus deos extremos contra desplazamientos late-
rales que estén @
Impedidos de girar en uno 0 los dos extremos @ K=0,8
Libres de girar en los doa extremos @ K=1

b} Para los murca estructurales no arriostrados contra
desplazamientos laterales : K=2

tl': es la resistencia especifica del concreto en compresién (en Kg/am2)

Ageselareagrue;aoareatotal de la seccidn transversal del muro en planta.
Ag=bl..
siendo b el espesor del muro, y L su longitud.

Si las cargds actien uniformemente en toda la longitud del maro, el
vonportamiento de éste es similar al de una columna comprimida de seccidn transversal bL.

El espesor de los muros estructurales no serd menor que el miximo de los tres
valores siguientes :
* 1,25 de la altura no arriostrada del murop estructural
* 1;25 del ancho no arricstrade del muro estructural

* 15 on para alturas maximas de 4,5 m , siempre que se satisfagan las
condiciones de resiatencia, y en edificios de hasta 2 niveles. Para alturas
mayores a 4,5 m, aurentar en 2,5 an cada 7,5 m.

* 20 cm en muros de s6tancs.,
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En el disefio de los muros estructurales, se debe verificar que los esfuerzos
trangmitidos al suvelo de fundacién no superen los admisibles de compresién del mismo, ni 8
produzien asentamientos diferenciales de importancia, ni rotaciones de las bases.

®

o
un

Cuando las pantallas soportan cargas concentradas como ge indica en la £
b}, actuando en una longitud a sobre el borde superior del muro, el ancho efectivo del muro
soporta esta carga serd el menor de los siquientes valores de L' @

Lt 240D (6.2
as2

;

s es la distancia entre las rectas de accién de las resultantes de las cargas diatribuidas
actuantes en una longitud reducida a. E1 ancho L' se mide en forma concéntrica con la carga,
segin rectas de accidn trazadas a 45° como muestra la f:i.gu.l.'a_ €.5 b).

: La cuantia geamétrica y la distribucién de las barras del refuerzo en los murcs,
deben ser cuidadosamente controlada, no sélo para evitar la fisuracién prematura del concreto,
sino también para incrementar la inherente capacidad de absorcién de energia de deformacidn
bajo cualquier tipe de carga actuante.

Las armadurasminimas en los muros estructurales de concreto armado para soportar
cargas gravitacionales cumpliran con las siguientes especificaciones

Aj-La cuantias minima de las armaduras verticales en relacidén al &rea total del
concreto cumplird una de las siguientes condiciones :

a) 0,0012 para barras estriadas no mayores que ¢ 5/8", con una resistencia cedente
especificada no menor de 4.200 Kg/om2.

b} 0,0015 para las otras barras estriadas,

¢} 0,0012 para las mallas soldadas de alambre liso o estriado, con difmetro no mayor de
16 mm

B)- La relacién minima del Ares de la ammadura horizontal al &rea total de concreto
camplird con las siguientes condiciones :

a) 0,0020 para barras estriadas no mayores a o 5/8" ¥ con una reaistencia cedente
especificada de 4.200 Kg/an2.

b} 0,0025 para otras barras estriadas
c) 0,0020 para las mallas soldades de alambre liso o estriado no mayor de 16 mm.

C)- Los mures estructurales de mds de 15 an de espesor, excepto los de sdtancs,
tendran lag amaduras en cada direccién dispuestas en dos capas paralelas a los paramentca del
muro en la siquiente forma :

a) Se coleocard una malla exterior que tenga por lo menos la mitad y no mds de las dos
terceras partes de las ammaduras qQue se requieren para cada direccién, con un
recubrimiento no menor que el indicado en la Tabla 2.2 ni mayor que 1/3 del espesor
del muro.

b) Se ocolocard una malla interior que tenga el resto de las armaduras que se regquieran
en cada direccidn, con un recubrimiento no menor de 2 an ni mayor a 1/3 del espesor
del muro.

La separacién de las barras o alarbres de les amaduras verticales v
horizontales no serd mayor que tres veces el espesor del muro ni mé#s de 3% am.
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D)-Las amaduras wverticales no necesitan rodearse con ligaduras en los siguientes
casos :

a) Cuando el Area de las ammaduras verticales es menor o igual al 1% de la seccidn total
del concreto.

b) Cuando las armaduras verticales no se requieren como refuerzo a compresidn.

E)~-AMemds de las armaduras minimas mencionadas, se colocardn no menos de 2 barras de
@ 5/8" alrededor de todas las aberturas de puertas y ventanas, las cuales se prolongardn més
alla de sus esquinas lo suficiente para desarrollar el esfuerzo cedente de las barras, pero no
menos de 60 an. Ver figura 6.6.

28|98
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» Amadura minima vertical » Armadura mindma horizontal
Figura 6.6.- especificada en A especificada en B,
b) [t::::?’:*V..:::::::.:::::ltb
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6.3.- PANTALLAS SOLICITADAS POR CARGAS LATERALES DE VIENTO O SisMO

5i se taman en cuenta las cargas laterales de viento o sismo actuando aialadamente sobre
las pantallas, especialmente las de altura congiderable, éstas ge comportan como volados
verticales o vigas en Cantilever empotradas en la base. Ver figura 6.7.-

Junto a3l borde donde estdn aplicadas las cargas laterales se produce treccidén, y en el
borde opuesto, compresion. S$in embargo, como las acciones mencionadas pueden canbiar de sentido,
se debe prever la posibilidad de inversién de los esfuerzos en forma aleatoria.

Adicionalmente a las cargas laterales, los muros estructurales soportan las

cargas
gravitacionales de la Seccidn 6.2, por lo cual la solicitacién resultante es la flexocompreaidn
y corte,

bebido al limitado espesor de la seccién transversal -de las pantallas, las fuerzas de
cunpresion debidas a las cargas gravitacionales Y laterales pueden alcanzar magnitudes
considerables, por lo cual existe el peligro de pandeo.

$in embargo, las losas y placas de entrepiso que conectan las pantallas en losdife
-rentes niveles, actuan como diafragmas rigidos en su plano, otorgando soporte lateral -
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a las pantalles, de modo que la luz de pandeo de los muros resulta la altura libre entre
niveles, es decir la altura de piso.

El disefo de los muwos de concreto ammado debe asegurar en todo momento un
vurportamiento doctil del conjunto, para cualquier tipo de solicitacidn actuante, evitando
la tisuracidon excesiva o la falla estructural. Segun la magnitud de las cargas actuantes, se
deben distinguir dos casog diferentes :

CAS0 I : .
Cuando el esfuerzo miximo de compresion calculado apartir de las cargas mayoradas ,
incluyendo las debidas a sismo o viento, y suponiendo la seccién coumo homogénea y sin fisurar,
no supera el valor de 0,2 f('. , el muro se puede calcular como una columa, distribuyendo el acu-
ro unitormemente en toda la longitud del muro y respetando la cuantia minima de Q,0025 Ag. Ver
la tig. 6.6 &}. En este caso, :

P
tew = 51 * :“éo,zf('__ (6.3

k., ©s el esfuerzo limite en campresién del muro, Pues la carga axial mayorada obtenida de las

vargas gravitacicnales correspondientes a las 4reas tributarias de la pantalla, y S el mddulo
resistente de la seccidn :

= b L6 (6.4

En estos cases, la cuantia geométrica méxima no supera por lo general el 1,5%.

CASO )1 =

Cuando no se cumple la ec. 6.3, los muros necegitan de un refuerzo adicional,
consistente en miclecs laterales en los extramos, simétricamente dispuestos, fomedos por una
concentracidn de barras o una malla electrogoldada, con una cuantia minima de 0,0028 bL, de
mxdo de asegurar un comportamiento dictil del muro, Ver la £igura 6.8.

En zona sismica de baja intensidad, gse usa generalmente la caja de malla, pero sl las
solicitaciones son de considerable magnitud, se deben colocar las barras de acero necesarias,
debhidarente confinadas.

» "

- d +
I hJ [
b "

' Micleo
lateral

Caja de /

malla elevirosoldads

Figura 6.8.-
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Los micleos laterales de refuerzo se extienden una longitud de 0,2 L medida desde
los extramos de los muros, camo se irdiica en la figura 6.8. Si la flexisn debida a las cargas
laterales es importante, y el namero de barras necesarias no cabe en los miclecs laterales , se
sumenta en esta zona el espesor del mure, seqin se muestra en la figura 6.9, de Refer.l Seccidn
C 18.5.2. la cuantia en los micleos confinadcs puede elevarse hasta el 0,0075 b L. £n estos ca -
s0s la cuantia total de la secvidn tiene un limite préctico del 1,658 de Aq.

€25 an £35 an £25 om £725% omn

Wa _
" T S

. p ’ Nicles confinado
Lz pa -

A

Figura 6.9.-

' En la parte central del muro, de longitud 0,6 L, se dispone el acero minimo,tan-
to horizontal cumo vertical :

en dos capas, junto a arbos bordes del muro, simétricemente colocadas.,

Tomando en consideracion la ammadura en flexién del muro, la altura Gtil resultade d = 0,9 L.
Conocida la carga axial limite P, el punto de falla balancesda y el momento M, en flexidén pura,
es posible trazar los diagramas de interaccién en flexooompresidn de los muros, en forma aimi-
lar a los de las columas de la Seccidn 5.2.

Segin la disposicién de 1las nommas, la geparacidn de las barras en cada direccidn
no serd superior en ningin caso a los 35 am, con excepcién de las secciones que deben ser
confinadas, en cuyo caso la separacidn no excederd de los 25 om. Adicionalmente, la ammadura
necesaria para resistir la fuerza cortante se dispondrd uniformemente a lo large de la secciin.

6.4.- DISPOSICIONES PARA RESISTIR LOS ESFUERZOS CORTANTES EN LAS PANTALLAS

El disefio para corte horizontal en el plano del muro debe tamar en cuenta las
siguientes consideraciones :

Vg =@V =9 (Vo + Vg) (6.6
La resistencia a corte Vp que actia en cualquier seccidn horizontal del muro no se tomard mayora:
\ Vat27VE bd (6.7
Memas, sequn 12 ec. 19.8 de Ref. 1 :

Vn = Ag ( 0.5 Vfé+9af},) < 2,559\/,5& (6.8

donde : Ag=b L Pa = Aga / Ag

Y Mgy €5 la proyeccion sobre Agq del area total de ammaduras verticales que atraviesa el plano que
wontione a I\g.
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En la d:.recr..:.m ortogonal al refuerzo P, ve.rtical ge dispondrd una armadura hori-
zontal cuya cuantia @, no serd interior a Py.

Cuando en la estructura hay un conjunto de muros situadcos en el mismo plano, la
luerza cortante nominal para el conjunto no excederd el valar :

£
Vn € 22@\}*& (6.9
Para el disedov de fuerzas cortantes horizontales en el plano del muro estructural, se tomard :
d=0,81L (6.10
Cuando se haya determinado por anAlisis de cumpatibilidad de deformaciones el punto de
aplicacién de la resultante de las ammaduras traccionadas, se puede usar un mayar valor de d,
igual a la distancia desde la fibra corprimida hasta el punto de aphcac.u'n de dicha

resultante.

La resistencia a corte V; para murcs suretidos a fuerzas axiales de compresion no
se tumard mayor que :

Ve = 0,53 £l ’ {(6.11

La resistencia a corte Ve asignada al concreto puede calcularse tomando el menor de los valcres
obtenidos por las siguientes ecuaciones :

P
Vo = 0,88 \/£L ba « 3 Ld (6.12

L (0.33VE2 + 0,2 PyL b
Ve = | 0,16 VE! + — €’ A (6.13
AW TR

Cuando el término :
My/Vy - L/s2

resulte negativo, no se aplicard la ecuacidn 6.13. Las secciones comprendidss entre la base del

nuro estrwctural y otra situada a una distancia L/2 o la mitad de la altura del muro, la que

ses menor, pueden disefarse con el mismo V. que corresponde a la seccidn asi seleccionada.
Cuando se cumple que la fuerza cortante mayorada v, : Vy <9 Vei2

las armaduras se colocarén de acuerdo con las Seccidnes 6.2 ¥ 6.3, © con las especificaciones
que se dan a continuacidn. Pero si @

Vu) e Vc/2

se proveeran ammaduras horizontales de corte de modo que satisfagan la ecuacidén 6.6, donde la
resistencia Vg se calculard por la expresidn :

f, d
vg = vty @ (6.14
52
Ay es el drea de las armaduras horizontales de corte dentro de la distancia s; yd = 0,81L.
La relacion P, del &rea de las ammaduras horizontales de corte y el drea de la seccién vertical
total del concreto, no serd menor a 0,0025.

La separacion de las armaduras horizontales de corte s; no excederd ninguno de los eiguientes va-
lores :
L/S

=5} £{3 b {6.15
35 am
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lonbién se deben proveer ammaduras verticales de corte. La relacién P de estas armmaduras con -
respecto al &rea de la seccitn horizontal del concreto serd :

Pn 20,0025 + 0,5 (2.5 - %J(q,- 0,0025) 3 0,0025 (6.16

Pero no necesita ser mayor que la correspondiente a lss ammaduras horizontales de corte
requeridas. La separacidn vertical 8] de las armaduras verticales de corte no excedera ninguno-
de los siguientes valores :

L/3

81=1{30b {6.17
35 am

EJEMPLO 6.1.~- DISERQ DE MURO ESTRUCTURAL

Disefe la pantalla de concreto ammado de un edificio de 15 pisos, que recibe
las siguientes cargas :

Cargas gravitacionales por planta : {mayoradas)
12 t/m ’ Py =160 t

Mixima carga triangular de sismo : {mayorada)
% =12 t/l‘l‘l

El espesor del muro se adopta : b = 40 an
En el nivel inferior resulta :

270t

Carga gravitacional total :
30m
Py =160 x 15 = 2,400 t

Marmento flector méximo @ 2

gy h
V = =y =
i W3 8100 tm
Se verifica la resistencia del muro :
L=10m
Py 6 M 2.400 x 103 6 x 8.100 x 105
+ = +
Detalle del muro bL b2 40 x 1.000 40 x 1.0002

= 60 +121,5 =161,5 >0,2 fo = 56 Kgsan2
.". se deben colocar hicleos laterales

La méxima carga axial nominal en campresion pura resulta :

Po = 0,85 £! (Ag _ Aga) . £, Aga
PUNTO A

Aveptando que se culoca una cuantia de~0,0074 bL resulta : Aga = 296 am2

Po = 0,85 x 280 (40.000 - 296 } + 4.200 x 296 =10.693

¥ la carga limite axial de disefo es : @Po = 0,7 x10.693 = 7.485 t
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Sequn la norma UBC se debe verificar que la carga de disefio Py, no supere el valor de :

Py 4 0,35 Py

de modo de definir el limite de la carga axial de disefo mis alld del cusl el muru se considera
que no es regsistente para soportar cargas laterales. En eate caso @

For lo tanto, el muro es apto para scportar cargas laterales.

S5e comienza por armar e] muro con cuantia minima, Y se traza el diagrama de interac
cidn correspondiente. En los miclecs laterales :

As = 00,0028 b L = 0,0028 x 40 x 1.000 = 112 cm2 ¢ 2o 1"
que se distribuyen en una longitud de 0,2 L = . Fesulta una separacidn de 20 on entre barras

2m
verticales, como se muestra en el detalle. En el centro del muro, en una longitud de 0,6 L = 6
m, se diatribuye el acero minimo :

Agy = 0,0015 b L = 60 an2 Agy = 294.18 o2
.". Resultan 24 ¢ 1/2° en cada cara, con separacién de 25 an Pa = ¥ 0.0074
25 gm 20 Micleo lateral

L N OO IR o

=‘\*——0.2 L = ZmA-r

® 1% c/20 un Total : 23 @ 1%

@ 172" ¢/25 um
Total 48 ¢ 1727
PUNTO B
EL punto correspondiente a la falla balanceada que carbina la flexidn Y la carga axial, el
vual se alcanzan simulténeamente los valores de la maxima deformacién en el concreto y la
tedencia en traccion del acero se cbtiene seqin se indica en la figura.

2 m — 6 m —2m—t

1-
n =597um
EY = U'[}Uz [\1 i

f————1398 um 4 ?:.'u=0'003

N eje! neutro

T‘"---...uoT
“ L

S 11 T} .

Czo--.l ----------------- .L-.C35C36..-.-..C46

!

Se cvonsidera acerv elastoplastico. Ce
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Los criterios a seguir para cbtener los valores de las resultantes T; y Cg son

los migmoo que los aplicados en los disgramas de interaccién de colvmnas de la Seccidn 5.2 y
ejamplo 5.3.

En este caso, e 6
y = fy/ Eg = 4.200/ 2,1 x 10° = 0,002 Ecu = 0,003
a =20,85c = 507,45 an Ce = 0,85 fé bam=4.831¢

Se obtienen a continuacion los esfuerzos en las barras. For ejemplo, para hallar
la fuerza Tj:

£; = 4.200 Kg/em2 Ty = 4.200 x 3 x 5,07 = 63.882 Kg
y la fuerza de campresion C4q¢ . _ _ _

| €6 = 0,003 x 592/597 = 0.00297'.» o.ooi . f46 = £y | Cqq = 63.882 Kg-
fesultan los siquientes valores de las fuerzas de traccidn y compresién para la falla balanceada:

I Tu = 388.656 Kg Pp = 5.017,45 t

- = 4,831 75.106 = 5.406,106 K "
Ce + L Cy 831 + 575 g 4 By = 3.812,21 ¢
Y tomando momentos con respecto al baricentro de la seccidn : ¢ =0,7

§ M, = 20.362,3 tm @ M, = 0,9 x 20.362,3 = 18.326 tm
PUNTO C

Corresponde al punto de flexién pura. Se da al eje neutro la profundidad : c = 0,76m
Resulta :

I, =616t Cc+ LCy=616t

Ley=0 IMy= 6.55L tm - ¢ M, = 5.896 tm

PUNTQ D

Es el punto de traccién pura, 8 cargo de las barras verticales de acero :

& Pt =0,9x 294,18 x 4,200 = 1,112 t

[roneeenne [ feereeernnnee e Ceverne .T??l - Jear - Cag

Tlenaeran T11 T]2 svevecsntastannsasracsasnanuns ..........T36T40‘1" -

| Ce
——
a=0,6d6m
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Los valores obtenidos permiten dibujer el diagrama de interaccidn indicado a continuacién,

leu (t)

Ap @ Py=7.484 t

Carga axial
de disefio

é By + 3.512,21 t

¢ M, = 18.326 tm
2.400~~~ =~ —¢

|

/Hu = 5.896 tm
D .

6 Py = 1.112t

Momento de diseflo

" DIAGRAMA DE INIERACCION

Para predisefio de pantallas, cunocida la fuerza axial mayorada Py y el momento mayorado
M, luego de cumprobar que no se cumple la.ec. 6.3, es usual definir la cuantia de acero nece-
saria en los micleos laterales, utilizande los diagramas de interaccién de la figura 6.10.

En estus Casos, S€ desprecia la colaboracidn a flexidn del acero delcentro del muro, y
s0lo se toma en ceonsiderscidn el acero en los miclecg extremos. En el resto de la seccidn st6lo
se culoca el acero minimo ecpecificado. Se evita de esota manera el trazado del diagrama de

interaccidn, como el aobtenido en €l presente ejerplo. Los resultados, sin enbargo, no son tan
exactos.

Para el murc en estudio, usando estos criterios, en la figura 6.10 a) y para g=0,8,

oon s
P
. u 2.400.000 - 0,214
f.blL 280 x 40 x 1.000
S
M §.100 x 10 - 0,072

£ b 1.2 280 x 40 x 1.0002

se lee en el diagrana : prm~ 0 por lo cual se uga cuantia minima.

VERIFICAMNCICON A FUERZAS QDRTANTES

El corte maximo corresponde a la planta baja y vale : V, =270 t. Se debe cumplir
la ec. 6.6 :

v

n =@ (Ve + Vg) para ¢ = 0,85

{ggggl 2 am) Vu= 270t  Vq =27 VE. ba=27/280x40 x 800.= 1.445 t  Cumple

De ec. 6.12 : Ve = 0,53V fé bd = 284 t Controla
y 6.13 :

Ve = [(0.16\/ 280

+

1.000 (0,33 V280 + 0,2 x 2,400 x 103/ 1.000 x 40) ] X 40 x 809 =

8.100 x 105/ 270 x 103 - 1.000/2 310 t
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Camo W=270t > Ve / 2 =0,85 x 284/2 = 120,7 t

se deben colocar amaduras horizontales de corte que satisfagan la ec. 6.6. Adoptando g2 =25 an

resulta :
v A, £, d
3’-——:{——s =2 x 1,27 % 4.200 x 800 ;7 25 = 341,37 t
2

Se usan barras ¢ 1/2° en wada cara del muro. Se debe verificar la cuantia horizontal P,

hx 2 x 1,27
Aoy = —==X 2 457,2 an2 P = Agn/hb = __ 457,2

82 4.300 x 40
Ppn>0,0025 Curgple

El detalle de la distribucion de la amadura vertical y horizontal se da a continuacién

=0, 00254

¢ o ~
1T ™
/ @& 1l"c/20 am
/'F""f vertical
@l/2°c/25 am =
vertical L[ ,,‘*
A ™
Z
A
@1,27cs25 um
horizontal | ]
.ri" 3 m A 2m ——it

I
|

I”h

il

£, & 280 Kg/em2
| Ll -
ﬂ‘ fy = 4.200

g=20,8

m@ﬁ‘ﬁ-r ;fﬁﬁﬂ:ﬂ‘{"mwflﬂ
_5_"'1 ik
.I."

IIJ|]'||'r
ur- 1 i i
1'” '*ﬂllu,}'f!'h[

Figura 6.10 a}
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o) fé < 280 Kgsam2 ty = 3.500 Kg/um2 c) Eé £ 280 Kg/an2 f}, = 2.800 Kg/om2
q = 0,8 g= 0,8

[[FtHn wul m
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e
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]l -| e "V|1| nmnt I ||u
L'J,‘!"!!ﬂ i |"rlﬂ“::Ilﬂﬂlﬂlﬂ!!luluii:}lnrﬂ I mes W

Coulccar pt/2 en coda miclep extremo del miembro

Figura 6.10.- [ Ref. 23 }

g=0.8 g =10,8
dy £ = 350 Kg/an2 £y = 4.200 Kg/cm2 e) £, =350 Kgsam2 £, = 3.500 Kg/cm2
EETT N o e—
L i . mmmmﬂﬁwmnﬁa | '
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6.5.~- DINTELES DE MURCS ACOPLADOS
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Log nmuros oon vanos alineados se designan muros acoplados, y su disefio ge
analiza en detalle en 1la Ref. 10. Los dinteles son por lo general vigas cortas y peraltadss,
que transmiten de un muro a otro fuerzas axiales y cortantes, deforméndose principalmente por

flexion y corte. Ver la figura 6.11.

»

Figura 6.ll.- Dinteles .en muros
13 acupfcﬂos

Cuando estos dinteles presentan una luz libre menor que
cuatro veces su altura atil, y la fuerza cortante de

diseno V,, sea :
Vu> L1V EL

se debe disponer de una ammadura especial diagonal para
resistir la totalidad del corte.

El &rea de refuerzo Ayg-en cada una de las diagonales -
cumplira :

Agd=Vy/ 2 fy sena (6.18
donde :
Vy es la fuerza cortante de disefio en los extramos del
dintel.
fy es la reointencia cedente eapecificada de la amadura
diagonal
a es el Angulo de inclinacién de la ammodura diagonal
con respecto al eje longitudinal del miembro.

En el cadlculu de laresistencia a flexidn del miembro, se tomara en cuenta la contribucisn de la
amadura diagonal camprimida. La amadura del dintel se colocard simétricamente a todo lo largo
de cada una de las diagonales, debidamente arriostrada para evitar el panieo de las barras.
Estos estribos tendrdan una separacion méxima igual 8 6 veces el difretro de la barra
longitudinal. Ver la figura 6.12. O bien ge colocan zunchos, con igual paso.o menor.

L N
A
Zunchot con paso
[
Ay
h
THE
— a
a}) Fuerzas en los dinteles de acopla- b) Detalle de la amadura diagonal

miento

Figura 6.12.-

Lag €3 la longitud de anclaje de
aslasbarragsingamho .

Lo longitud de anclaje de la amadura diagonal seré4 :

para barras con gancho standard de 900,

Lah = 0,15 fy dp/V £ (6.19

Para controlar la fisuracion en régimen de servicio y prevenir el dislocamients de lag
particulas de concreto luego de un sismo severo, se debe colocar en el alma del dintel un
refuerzo nominal formado por estribos y barras horizontsles.



125

EJEMPLO 6.2.- DISERO DE DINTEL DE MURQ ACOPLADD

Diseflar la ammadura del dintel del muro acoplado de la figura, para las

siquientes solicitaciones mayoradas :

Ver Ref. 10 para cobtener los cortes de Vy =35t M, x Vya/2=35tm
diseno.
an2m h=08m b, = 0.3
Py f(': = 250 Kg/an2 fy = 4,200 Kg/cm2
V -
vy u 35.000 = 18,3 Kg/an2
#b,d 0,85 x 30 x 75

18,3>1.1/ £ = 17.4 Kg/an2

Por 1o tantose debe colocar acero d.tagc:nal de refuer
zo en el dintel.

.A.vd=vu/2fyaenu Para d' = 5 am
tga =(80 -24d') f200s0,35 .. @=19,3¢°
Agg = 35.000 / 2 x 4,200 sen 19,39 = 12,6 an2
De Tab.a 1.2 : Colocar 5 ¢ 3/4" condy = 1,9 an2
€6d, =11,4 am
Se colocan ztnchos de ¢l/4" ¢on paso de 5 co
Longitud de anclaje : '

Lah = 0,15 fy & /V E. . 76 cm

T M, oo Verificacion de la resistencia de la viga
m:ruwwlr —llxm U= M - 3x10 = 0,083

e £ Qa2 250 x 30 x 752
a=2m c
De la Tabla 2.1 se lee : Jy = 0,94
5
My L 35 x 10 W= 0,09 <0,18 Correcto

@ fydud 0,9 x 4.200 x0,94 x 75

Resulta Ag = 13,13 a2 2@ 1% +1 ¢ 7/8" Caro armadura de paramento se ¢colocan
3 ¢ 3/8%en cada ceara de la viga

Loo estritxs son de @ 3/8™ cada 15 an

— - [ P g |

=1 T I ‘><<— - o S

S I I e U ;

|1 ;"""ﬁ. - T -
Tu l d'= 95 em 5 g3/a \l
"en
= \ Zuncho #1174
a=2m cada diagonal Estribos yr e

$3/8"c/15 am

Detalle de la anmad del dintel de
CS MUros aoop.‘llrﬁ:s
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6.5.~ ARMADO DE MUROS CON ALAS

En el caso de muros con alas (Ver Ref. 10) lan zonas de interseccidn pueden
resultar con elevadas concentraciones de esfuerzos de campresion dependiendo del sentido de
accitn de las cargas de sismo, por lo cual es necesaric proceder a un armado detallado de las
mismog, como muestra la figura 6.13.

Ligaduras del
miclen

Li uras

engggna de unidn

entre muxo y ala

Armadura tori-
zontal y vertical
del alma

' Admadura . X
~7vertical vy hori- 7 -
' zontal del muro

Ligaduras en
,:iaugggleos |

beg £ t1 + 12 t2

b) befg e8_el ancho efectivo de
- coloboracidn del ala del
. - muro interceptado
Figura 6.13.- g J

El ammado indica el detalle de las barras verticales y el confinamniento
necesario de los micleos extremos y la unidn con otros muroa, utilizando ligaduras cerrades de
estrecha separacion o zunchos de paso minimo, segin estipulan las normas.

para formar estos miclecs se deben utilizar como minimo 4 barras de ¢ 3/8" en
los extremos del muro (verticales formando un recténgulo) y ajustar en ellas lss ligaduras

cerradas.
Cusndo existe concentracidn de esfuerzos, y en todas las zonas donde se

alcanza la deformacién de €5, = 0.003 se colocara el acero adicional y las ligaduras cerradas -

complementarias. Tawbién se dard especial atencion al anclaje de las losas y placas de
entrepiso en los muros de concreto ammado, como se ve en la figura 6.14.

-
Placa - ‘/ Pla{a

i L a) Placa simple

b) Placa con cartela

Figura 6.14.-
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Diseiio de Tanques de Agua

7.1.- FLEXOTRACCION EN MIEMBROS DE CONCRETO ARMADO

La flexotraccién no es una solicitacién muy camin en las estructuras de
concreto awrade.  Sin embargo, se produce en ciertos casos de vigas de riostra de fundaciones
que soportan muros de manposteria, y en depdsitca de agua o liquidos en general,

El andlisis exacto de la flexotraccién se realiza mediante el trazado de las
cuncpondientes diagranas de interaccién, para los cuales eoposible aceptar que el concreto es
capaz de resistir tracciones de magnitud f.¢ = 0,1 £ :

Dependiendo de la ubicacidn del miembro solicitado a flexotraccion, se acepta
la colaboracion del concreto en la resistencia a las cargas impuestas. Esto ocurre en ambientes
secos y protegidos, y en general en miembros secundarios, donde la fisuracidn no controla el
disefio.

En otros casos, por ejemplo en ambientes agresivos o en vontacto con suelos
himedos. no se acepta la colaboracidn del. concreto en la resistencia a traccién. Tampoco se
permite en estanquen o depdsitos de liquidos enterrados o scbre slevados.

Una vez que el concreto se agrieta con defoomaciones del orden de 0,0001, la
traccion impuesta es resistida unicamente por el acero del refuerzo. Es reccmendable en todos
los casos imponer en el diseflo un esfuerzo resistente bajo para el acero, de modo de limitac
al méximo la fisuracién. Este esfuerzo no debe superar en el calculo el valor de fy=2.800 Kg/cr?
por lo cual no es ventajoso el uso de aceruvs de alta resistencia.

.1-2.- DEPOSITOS DE AGUA, ESTANQUES Y CISTERNAS

Losdepésitosdeagmoliquidnsengmeral.semtruyendefbm
cilindrica o prismética, y pueden ser :

* Estangues sobre elevados apoyados en muros o columnas
* Depdsitos spoyados directamente scbre el terreno
* Cisternas o deptsitos enterrados

Nivel del agua

Depdsito
sobreelevado

Cisterna

g Se—— T S o)

Secclon A-A

Seccidon B-B

Liam B LT S A5

Figura 7.1.-
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La figura 7.1 a) muestra un tanque de agua cilindrico sobre elevado, apoyado
sobre una estructura metdlica de reticulzdo y el esguema b, un depdsito rectengular. Ademss de
estas foonas, los tanques sobre elevados en general pueden ser fungiformes, esféricos o
presentar la forma de una gota de agua.

Una manera sencilla pero préctica de asumir en el predisefic el peso de un
depdsito de agua, incluyendo la estructura de concreto armado, es supaner un peso total del
doble del volumen del liquido contenido.

En zona sisgmica, los depésitos elevados apoyados en estricturas metdlicas
deben ser cuidadosamente disefiados ya gque constituyen un sistena de gran masa que puede
oscilar y sufrir efectos torsionales bajo la excitacién impuesta. En el caso de depdaitos
soportados por una Unica columna central, su periodo y frecuencia propios corresponden a loe
de un péndulo invertido.

- En depésitos sobre-elevados las paredes se diseflan unicamente para el peno
propio del tanque y el empuje del liquido sobre las paredes. La losa del fondo debe resistir
todo el peso del liquido contenido. El cimiento de los tanques sobre elevados se dicefia en la
forma usual descrita en el Capitulo 8, para suelos con suficiente resistencia o utilizando
pilotes si el suelo es débil o campresible,

En todos los casos se debe minimizar la magnitud de los asentamientos
diferenciales producides, eligiendo para la fundacitn de los depdoitos, suelos firmen y
- tonsistentes. En caso necesario, se debe proceder a mejorar las condiciones del terreno, como
se detalla en la Referenvia 6. Cuando se trata de suelos arcillosos firmes, puede aceptarse un
asentamiento uniforme de pequefla magnitud, tamando la precaucién de proveer de adecuadas
conexiones flexibles a las tuberias de llenado y desaglle del depSsito, para evitar danos a las
instalaciones.

El concreto a usar en los depdsitos de agua en general debe ser de buena
calidad y adecuada dosificacién, con una resistencia minima a la compresion de fé = 200 Kg/am2-
Y una relacién mixima de agua en peso (con agregados de peso normal) de :

b
agua 0,5 para espescres de paredes 20 on
cemento 0,45 *» . " " <20 on

Para evitar la excesiva fisuracidn, el concreto debe camactarse y sameterlo a
un eagnerado curado. Para ello, luego de fraguado, se debe aflojar el encofrado de las paredes,
de mxdo que un flujo oontinuo de agua humedezca abundantemente la superficie fresca del
concreto durante los siete primeros dfas y luego se puede continuar con un curado de
mambranas.

Para mejorar la impenmeabilidad, lag paredes interiores de los depésitos se
recubren finalmente con un revoque de cemento. En lag juntas constructivas, entre sucesivos
vaciados de concreto, se dejarén las barras de continuidad necegarias, de modo de lograr un
conjunto monolitico, prestamdo especial atencidn a la estanqueidad de las juntas.

En las losas y paredes de los depSsitos de agua o liquidos en general, la
armadura minima por retraccidén y temperatura junto al borde carprimido no debe ser inferior al
0.65%, ya que cuantias menores resultan ineficaceg para limitar la fisuracién. Ademas, las
ammoduras deben disefarse’ con gran dispersién de barras delgadas, evitando las barras gruesas
de area equivalente, ya que el crecimiento de las fisuras depende, en gran parte directamente
del espaciamiento entre las barras.

El maximo esfuerzo a utilizar en el disefio de la armadura de los tanques de
agua es de EY = 2.600 Kg/an2 con una cuantia mecanica :

w =p fylfé < 0,18

de mxio de obtener vn disefo dictil. Ademas, el espesor de las paredes debe ser algo mayor que
el obtenido mediante los criterios convencionales para el diseflo de estructuras de concreto
amado. Se acepta por le general la siguiente relacién :
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h _ _ _Espesor de la pared ..
L Luz

2 1/12 para losan en Cantilever
* 1/16 para losas apoyadas en su
contorno

En ningin caso el espesor total de las paredes de los depdsitos de agua debe ser inferior a 25
an. respetando un recubrimiento minimo de les barras de 7 um en depfeitos enterrados Yyde 5 an
0 la intemperie, para evitar la fisuracién y consecuente oorrmim'de la ammadura resistente.

7.3.- TANQUES DE AGUA RECTANGULARES

Generalmente para los tanques de agua de limitado volumen se prefieren los
depisitos cilindrios de concreto prefsbricado o de acero, por ser mas econdmicos, ya que los
primeros resultan de menor espesor y cuantia de acerc en relacién a log rectangularea. Ver ejem
plo 7.2. .- . . . .

Pero cuando el wolumen de agua se incrementa, covo por ejemplo los tanques de
agua de reserva scbre elevados o subterrdnecs .de grandes edificics, se emplea la forma
rectangular. El caso mas sencillo de depdsito es el rectangular simple, con cuatro paredes
verticales, una losa de fondo y otra de tapa, cam el que muiestra la figura 7.2, apoyado
directanente sobre el terrenc.

Los empujes internos son los debidos al agua contenida, como se indica en el
esquem b} de la figura, seqin una distribucién interna triangular , omn el maximo en la base
de 1.000 H (en Kg/m2}y una resultante del ampuje

1.000 H2
2

E =« (7.1

Las paredes de Jos depdsitos de agua se analizan seqin las diferentes
vonfiguraciones de sus apoyos perimetrales y sus dimensiones. Fara relaciones :

0,5 € %1 2 (7.2

las paredes se suponen ampotradas en la base inferior y en las paredes laterales, con su borde
superior libre, como en el caso a) de la figura 7.3,

Hivel del agua

Figura 7.2.-

X
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El andlisia de las paredes loterales se lleva s cabo utilizario las Tablag 7.1 que seindicana
continuacidn (Timochenko, Ref. 18), donde se cbtienen los valores de las fuerzas de curte, los
munentos HectomylasdeﬂmwSpntucritia-chcdapuﬂ.mmm
I B y la rognitud de la cargs triangular aplicadn,

muumnunnded:temhuelwmhdnmm la
cuontia y distribucidn de las apseduras de scerc. Ver ejaplo 7.1. Y

Quﬂolurala:iauﬂ/ﬂmanplmluaxﬂidmdﬂum&&. lon
franjea mituimmrtimludelmpuﬁeﬂuampmtmmlmenmm (caso b de
1a figx:a'f.]}mtradumlabusedelestm.Fbrelocntmio.nimtlp:ﬂmtm supe-
riordelasparedusecolocamnvigadacnm.dcam-grnﬂmmdmc]yu
placadeum:mmwmtadmsmm&mlmldl.
anpotrada en el borde inferior y en los laterales, y simplemente apoyada en el borde sperior.

conatruyen con continuidad entre las pareda y la losa de la tapd del eatanque. Loa casog c) ¥y
d) correcponden a otras configuraciones posibles que se toman en cuenta en e]l analisis, para
difercntes relaciunes delos lados de las placas de las paredes.

En los depdsitos multicelulares, ademds, (Ver fiqura 7.5) se puede
presentar una cumbinavién de los casca mencionades para las paredes interiores y extermas, Y
coda una de ellas debe disedarse independientamente para la mas destavorable combinacién de
los empujes resultantes.

) For otra parte , las paredes de los depdsitcs, odemés de los empujen del
liquide cuntenido y del suelo circundante, en el caso de cisternas, deben reaisitir las fuerzas
axiales de cumpresion vertical producida por la tapa del tarque,ias schrecargeas fijas y
acuidentales que se aplican cobre ellag y todas las demds golicitaciones, ssi cono las fuerzas

T A B LA 7.1.-

DEFLEXIONES, MOMENTOS FLECTORES Y REACCIONES EN UNA PLACA CON THES BORDES EMPOTRADOS
Y UNO LIBRE, BAJQ CARGA TRIANGULAR

Punto 1 Punto 2 Punto 3 Punto & Punto 0
LiY x =0 y=H x=0 y=H/2 x=B/2 y=H x=B/2 y=HW2 x=0 y=0
B ]
ay B: a: B2 83 By Y Be Y B's Ys
0,6 0,00069 0,0089 | 0,00044 0,0060 0,0062 -0,0179 0,091 -0,0131 0,136 -0,0242 0,248
0,7 0,00069 0,0093 0,00058 0,0080 0,0074 -0,0172 0,081 -0,0170 0,158 -0,0264 0,262
0,8 ¢,00068 0,0096 0,00072 0,0100 g,0083 | -0,0164 a,069 -0,0206 0,177 -0,0278 0,275
0,9 a,00067 0,0096 0,00085 o,0118 0,0090 -0,0156 0,057 -0,0239 0,194 -0,0290 0,286
1,0 0,00065 0,0095 | 0,00097 0,0135 00,0094 -0,0t46 0,045 -0,0269 0,209 -0,0299 0,295
1,25 | 0,00056 0,0085 | 0,00121 .0,0169 0,0092 -3,0119 0,018 | -0,0327 0,234 -0,0306 0,309
1.9 0,00042 0,0065 § 0,00138 90,0191 0,0075 -0,0087 -0,006 -0,0364 0,245 -0,0291 0,311
LZ
Deflexiones §:=a ED——
2
Momentos flectores : Hx= BglL
= H
Hy= 8'q LE D EIL
= 1/6
Reacclones @ V=yvqlL q

{1 /B se conoce como relacidon de aspecto de las placas.
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axtalan de traccion o compreaton horizontal debldas a los empujes scbre las paredes ublcadas perpen-
dlcularmente. En consecuencla, cada placa de pared estari sometida a (lexi&n en la direccidn normal
A su plano y 3 sollcitaciones bilaxlales en su plano.

En la generalidad de los casos, sin embargo, las compresicnes verticales y horizontales
resultan de llmitada magnitud y se las puede deapreclar, con excepcilon de las depositos de paredes
muy asbeltan, con H > 4,8 m y una fuerte scbrecarga aplicada sobre la tapa. En estos casos, se debe
dlsailar lax paredes a lexo-compreslon y verificar la posibilidad de pandeo.

Apoyo en viga ds corona

"‘Borde lihre Borde ubre—\
- —— —— ey g e = - F4 . !
I l :
AN AN AL H

oy H \\\\\m

m i

=

EHI[UHHUI[DJ B>2H., - M_/2

My

_— | ]
< HZ¢C
Cano al 0,5 = g =2 -T [ Caso ¢ 0,5 & % $ 2
. H [
Placa con el borde superior ? n Placa con el borde superior
1ibre E :I§ ' 0,205H apoyado en viga de corona
' +
Caso b) M= 1.000 /6
Losa en Cantllever
Casa d)
Apoyo-en vlga de corona .
B>2H /,_.. BCH/2 _S&—]'l‘de llbre
1m T' Caso a)
H Losa empatrada en bordes
1 E H/3 opuestoa
ﬁ%‘ B — ——pg —
Losa empotrada y apoyada en bordes opuestos M
Fiqura 7.3.-
Para soportar las sclicitaciones axiales de traccion horizontal en las paredes,se
distribulra un acero horlzontal : Aah - Aaprincipa1/3 (7.3

£l acero principal es el que se dlatribuye verticalmente junto al borde traccionado para el mayor em-
puje lateral de agua o suelo. Para el empuje interno del agua del depdsito, 8l acero vertical se dis-
pone junto al paramento interno al la pared se supone apoyada como en el caso blque indica la figura
7.3, es declr en volado, empotrada en la base, para relaclonea de B> 2H. Para otraa relaciones de
loa ladoa, o cuando hay viga de corona, el acero debe colocarse alempre en el borde tracclonado de
acuerda al dlagrama de momentos flectores correspondiente, o a la el3stica de deformacion que se ha
dibujado en cada caso en la figura 7.3. Igual razonamiento se apllica cuando actiia el empuje exterior
debldo al suelo que rodea el depdsito y al nivel freatico, y colocando para este casc la armadura re-
sistente junto al borde opuesto con relaclon al casc anterior. Ver Referencia 6. Se debe :recordar -
alempre la relacion 1

ﬂs min = 0.0065 b d (7.4
correspondiente al acero necesarlo por retracclon y temperatura para depdsitos de 11quidos en general
y respetando la condicidn de maxima dispersion de las barras para evitar la risuracion de las paredes
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Con reapecto a la placa de fondo, su [orma de apoyo detersina el estado de solicita-
ctdn a que esta sometida. Cuando 2l fondo no eati en contacto directo con el suelo, por ejemplo en
los depbsltoa scbreelevadox, la losa de fondo apoya sobre las paredes perimetrales que actuan ccmo vi-
a3z de gran altura,entre las columnaa que sostlenen el depdsito. En este caso la losa de fondo debe
reslatir su pesg propio ¥ la carga total del agua contenida . Se la supone empotrada en tgdo 3u con-
torno =n las paredes laterales o lnaternas del eatanque. Segun la realacion de aus lados se la disefla
como placa, trabajando ortogonalmente en dos dlrecciones, o como losa, en forma unidireccional, a1 la
relncion de sus lados cumple con la condlcidn dada en la figurs T4,

Placa

al

Figura 7.4.-

0,5
B
y Losas de fondo de depdsitos de agua

En el caso en que el deposito descansa directamente sobre suelo reslstente, la placa

de Condo actiia simultaneamente como la fundacion del estanque, y se 1a disefla para soportar todas las

reacciones del suelo debldas al peso proplo del depdsito y las sobrecargas aplicadas sobre‘él, pera
da dentro del deposito, ‘ya

gln tomar en cuenta el peso proplo de la losa de fondo ni el agua conteni 1
que estas cargas menclonadas son resistldas directamente por sl suelo bajo la fundaclon, sin provocar

corte nl [lexién en la ptaca de fondo.

Para verificar
esfyerzos en el

suelo

. . . h a)

pistribucisdn uniforme de -

preslonesieq dg.!.ls:xlo ald;\" ]

suponer rigi a placa

fondo -
pt -
9%ax * "B_ B
X Y

3.7 B, ¥ P! corresponde a la totalidad de

T == =y las cargas fuera y dentro del de-

E E\ E h .E X k posito lleno

1 d \ "

Ellll h r-.l=’,‘r"l.=.14'r'_r;=%:a:m.—_‘sh_-_-l.'{ .

(R = T s 714 = o -

- - N - O 1 - : [
B b\l“{}..-.1:!“'1*\“4}\-\.“’““{ : h ;' 3
0 I - T TR N I : T :

i " " |1: N v ] 4 ; ’ —r—

1‘- ---.;h.;--:.‘.‘.-::: JE:::;&:-- ;};1.-4 Char oty Tita a7 LRl YLy Ry 73 13 raC LA

' - 1} - I o

' n EE . ; ; b) Recintos multicelularss

e My e Lyret:
- &

Planta del depdsito miltiple Figura 7.5.-
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La losa de tapa se disefla como simplamente apoyada en todo su contorno, scbre
las poredes perimetroles. Esta losa sopor*a su pesc propio y las carges permanentes y
accidentales aplicadas sore ella. En depdaeitos enterrados, asimiomo, debe considerarse la

pusibilidad de que camiones u otros equipos pesades puedan desplazarse en el lugar.

Por 4ltimo, en los grandes depdsitos de planta rectangular, se disponen
tabiques o paredes intemmedias de comereto anrado. Con ello la cisterna queda subdividida en
recintos multicelulares conectados entre ai mediante lag correspondientes llaves esclusas.
Ver la figura 7.5 b)

Estas paredes se diseflan para la presidn interna del agua, dependiendo del
criterio operacional del depésito y sirven de apoyo a la losa de tapa. Las poredes
perimetrales se diseflan segim la teoria expuesta en el caso del deptsito rectangular simple
de la figura 7.2. La figura 7.6 muestra un esquema de un posible amado Ge las paredes de los

dgpésitqs.
L!.E v .i..
N
O 1 ===
Figura 7.6.- i h .

Los grandes depSsitos de reserva de agua pueden tener también dos o mas
niveles, como se indica en la figura 7.7, correspondiente a una planta de tratamiento da
agua. En estos casos se disefian lag losas de piso para el caso mds desfavorsble de las cargas,
vonsiderando asimismo la posibilidad de que acttien sobrecargas méviles de personas,materiales
0 equipcs de trabajo en loa campartimentes temporalmente vacios . Si necesario instalar
burbas de gran capecidad, el disefic del depésito debe respetar las nommas correspondientes al
caso de egtructuras y fundaciones bajo solicitaciones dinAmicas, dadss en la kef. 6, de modo
de minimizar el efecto que las vibraciones pueden producir en las cisternes.

En otros cascs, los depdSsitos con plantas de grandes dimensiones no tienen
paredes intermmedias de concreto amado que los subdividan, por lo cual la losa de tapa debe
descansar sobre columnas aisladas intemmedias, como entrepisos sin vigas, o bien columnas
conectadas ortogonalmente mediante vigas de techo, con lo cual se logra asimismo dar mayor
rigidez de conjunto al oistema estructural. Para el diseflo de depésitos enterrados y cisternss
cunsultar la Ref. 6.

Sobrecarga

B'rpuj? del . Nivel del agua Scbrecarga
suelo
v NF J . . ;
o= = P — — .
== = - - =:m=v
= h : Nivel del— B
A= YT A
A o) —j—. v m

Nivel del¥™

agua
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EJEMPLO 7.1.- DISERO DE TANQUE RECTANGULAR SOBRE ELEVANO

Diseflar el tanque de agua de la figura, con capacidad de 75 m3, para
lac siquientes calidades de materiales :

f(': = 210 Kg/am2 £y = 2.400 kg/am2

El depdsito tiene dos campartimentos conectados mediante llaves eaclusas y estd soportado
pur seis colunnas arriostradas en ambas direcciones de mxdo de dar mayor estabilidad al
conjunto frente a las cargas laterales. Cada uno de lgs paredes del tanque seardlizaré com
placa para las cargas normales a ou plano, y como viga alta, pra las cargas actuando en au
plano. La losa de tapa se supone simplemente apoyada en el contormo.

El espesor de las paredes se fija para la placa de mayor dimension

- T h =400/16 = 25 an ~ d = 20 am

recubrimiento r = 5 an

H'=3,7 m

Placa ce la pared AD ({Idem EE y CF) Planta

Esté empotrada en la placa de fondo ¥ en la dos laterales. El borde cuperior es libre
Por lu tanto, de la Tabla 7.1 se cbhtiene :

H/B = 3.2/4 = 0,8 B' = -0,0278 9, = 1.4 q = 4.480 Kg/m

MGy = ~0-0278 x 4.480 x 42 = - 1.993 Kgn/m

Se verifica si la altura util d adoptada en correcta :

dé\/M"' =/ 133.300 =8 un<20 an  Curple
BE, b 0,1448 x 210 x 100

Se acepta : j, = 0,95
Se verifica corte : V,;=4.480 x 3,2/2 = 7.168 Kg

v - 7.168

Y 0,850d 0,85 x 100 x 20

= 4,21 Kg/um2 € 0,53V £ = 7,68kg/amz
Curple
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Placa de !a pared AB_ {ldem BC.DE y EF)

las cundiciones de apoyo son similares a las de la placa AD. En este caso :
H/B « 1 g = -0,0299
Miy = -0.0299 x 4.480 x 3,22 = ) 377

H =3,2m Se verifica la altura dtil y el corte en foona andloga al caso
L anterior, y la placa cumple.

Placa de fondo {ABLE idem ECEF)

Esta placa estd ewpotrada en todo su contormo, por lo cual para resolverla se aplicard el

Método de Marcus de la Seccion 1.3.(Casc 6). Se agume que el espesor de esta placaes de h = 30 an
cond = 25 ogn y un recubrcimiento r = 5 an.

Cargas sobre la placa :
T _ ;RgJa = 3,2 x 1.000 Kg/m3 = 3.200 Kg/m2
: Peso propio de la placa : 0,3 x 2.500 = 750 Kg/m2
Gy = 1.4 x (3.200 « 750) = 5.530 Kg/m2
EEy =4 m De la Tabla 3.3 :
A= By/By = 1,25 a = 0,0258 8 = 0,006

x = {3,709
Uy = 5.530 x 0,709 « 3,921 Kg/m

Qy = 5.530 x 0,291 = 1.609 *

™

Ry = 3.921 x 3,2/2 = 6.274 Kg/m

Mix= 0,0258 x 5.530 x 3,22 = 1.461 Kgn/m
Ry + 1.609 x 2 = 3.218 Kg/m

Mly= 0,0106 x 5.530 x 42 = 936 Kgn/m
MT = qx3,22/12 = 3.346 Kgn/m
) Shec =

=~ -] 2 E ]
Muy Gy X 4<7 12 = 2.145 Kgn/m

J34.600
0,1448 x 220 = 100

= 10,5 an {25 um

Cumple
Placa de la tapa (AEDE idem BCEF)

La placa de la tapa estd simplemente apoyada en todo el perimetro exterior del tanque y re
sulta continua scbre el apoyo intemmedio de la pared BE. Se analiza seqin el casc 2 del Método de
Marcus. Se le da un espesor h = 20 an, con d = 15 cm y un recubrimiento r = 5 om.

@

Las cargas que actian scbre la tapa del tangue soq 3

Peso propio = 0,2 x 2.500 x 1,4 : gy = 700 Kg/m2
Sobrecarga mévil de operarios y herrandentas :

Py * 100 x 1.7 = 170 Kg/m2 Gy » 670 Kg/m2

;3dm

% De la Tabla 3.3. se lee : A = By/By = 1.25
B~ 3,2m %1 = 0,0551 @ = 0,0448

8, = 0,0226 B, ~0,0144 * « 0,859



136

Q' = g, + pu/2 = 785 Kg/m qQ" » p,/2 = 85 Kg/m

gx * Q,x0,859 -7I'47 Kg/m Gy = Gy x 0.141 = 123 Kg/m

Ry = 747 x 3,2/2 = 1.195 Kg/m Ry = 123 x 2 = 246 Kg/m
Mix = (0,0448 x 785 + 0,0551 x 85) 3,22 = 408 Kgn/m

M3y = (0,0144 x 785 + 0,0226 x 85) 42 a 211 Kgm/m

Sobre el apoyo continuo :
Mo, = 747 x 3,22/8 = 956 Kgn/m

Se verifica el d necesario : - i - : :
: _/ 95.600 C5.6am <15 cm
0,1448 x 210 = 100 Cumple
DISENO DE ACERO
En cada caso : Ay = L para ¢ =0,9 y Jjy = 0,95

Placa de la pared AD (Idem BE y CF) :

Ag = 199.300
0,9 x 2.400 x 0,95 x 20

4,85 cm2/m

Fn ambas caras : Pmin = 0,0065 bd = 0,065 x 100 x 20 = 13 an2 Controla
¢ 5/8"c/15 om {vertical}
Placas de las paredes AS,BC,[E y EF colocar acero minimo: #5/8"c/15um(vertical)

Placa de fomwdo ABRDE (Idem BCEF) :

33.600
= = 6,52 a2
As 0,9 x 2.400 x 0,95 x 25 m

En ambas caras :  pAg L.oo= 0,065 x 100 x 25 = 16,25 an2/m Controla

¢ 5/8"c/12 segun direccicnes

ortogonales
Placa de la tapa ABDE {Idem BCEF) :

Ag = 95.600 a 3,1 cm2/m
0,9 x 2.400 x 0,95 x 15

Agq min = 0,0065 x 100 x 15 = 9,75 ai2/m cpntrola
¢ 1/2"¢c/13 an sequin direcciones
ortogonales
En todas las paredes, culocar acero horizontal en ambas cares :

Ach = 13/3 = 4,33 am2/m  ¢3/8" ¢/15 an

DISEND QM) VIGA-PARED

Adicionalmente al disefio de las paredes como placas, bajo la presion intema del a-
gua, se las debe diseflar ccmo vigas altas, epoyadas en las 6 columas indicadas.
De las paredes AD,BE y CF la viga mas cargada resulta la BE, por lo cual se le disefla el acero
y se coloca igual cuantia en las paredes AD y CF.
A continuacidn se disefa el acerv de la viga alta continua de la pared ABC {idem la CEF), con
los criterios de la Seccién 4.2 y 4.3.



137

Cargas actuantes scbre la viga-pared BE :

Peso propio de la viga : 0,25 x 2,500 x 3,2 x 1,4 « 2.800 Kg/m
Reacciones de las placas de fondo @ 6.274 x 2 = }12.548 "
Reacciones de las placas de topa @ 1.195 x 2 = 2.390 *
; Gy = 17.738 Kg/m
La viga se supone empotrada en su contorno en lag vigas
ortogonales AC y DF.
M, = gy L2/12 = 17738 x 42 / 12 = 23.650 Kgm
My = Gy L%/24 = 11.825 Kgn b, = 25 an
Sequn ec. 4.2 : '
jyd=0,6H=0,6x32~1,92m
hg = 2.365.000 = 5,68 an2 Colocar camo minimo 4 ¢ 1" junto a los bordes
0.9 x 2.400 x 192 superior e inferior de la viga.

Cargas actuantes sobre la viga-pared continua AC (idem DF)

Peso propio de la viga : 2.800 Kg/m
Reaccidn de la placa de fondo : 2.145 -~
Reacuidn de la placa de tapa 246 *

Qy = 5.151 Kg/m

Ky = g, L2/12= 5.191 x 3.22/12 = 4.430 Kgn
MS © gy L2724 ™ 2,215 Kgn
Ag = 443.000 e 1,07 an2 Colocar acerv minimo junto & los
0.9 x 2.400 x 192 - bordes puperior e inferior de la
viga.
Pared AD {(Idem BE y CF) Pared APC {lden [DEF)
281" 241"
-~ e , .
XZg 1l ' f - l
— T I EE |
@5/8"c/15am en 5/8"c/15cm 1!
cscara (vertical) 93/8%c/ c/cg:'la '
) {vertical)]’
6315'1.;.'/15011 !
en c/cara . :
’ @3/8%c/15%am
(horizontal) en c’:/cg.{'a: : {horizontal)
[ ]
11
11
[ 2ol | || 1128 1° ]
L ™Y - L S
| 29 17 L -J 2¢1-7 LI b
| EY-4m L !. BK-J,Zm !. Ex'3-2m !'
{' 1 b 1 4]

Detalle de lo amadura de las paredes diel tanque
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¢5/8°¢c/15um en
» 1}~ anbes caras
_;'z {vertical) mbau.cam

3

I.-::I;

L. {] @3/87c/15 cm en ' 95/8"c/15am en

. anbas caras artbos caran

.4l (horizontal) (horizontal) Pared EE

.| pared A

_L;: Aicional ¢5/8"c/15cm

L \{:\en las esquinas
-1 @3/8"c/12 om
4 — __~"direcciones cruz

Aicional ¢ 5/8"
¢/15an en las

7.4.- DISERO DE DEPOSITOS CILINDRICOS .

En general los depOsitos cillndricos son mas economicos que los rectangulares y se
los ublea usualmente en torres de agua sobreelevadas.Cuando su capacidad es limitada, se los puede
asimilar al comportamiento membranmal, con la pared perimetral traccionada, pero si el volumen aumen-
ta,se orlginan importantes sollicitaciones de flex16n, especialmente por causa de las perturbaciones
de borde en la arlsta de unidn de la pared del tanque con la placa de fondo.

Tomando en cuenta el comportamiehto membranal, los esfuerzos de Pracclén en un anillo
de ancho unttario en el nivel z del deposlto ¢ilindrico,se obtienen de lg ecuacion t
Nzt zr {en Kg/m} (7.5

donde Y 23 el peso especlfico del agua,z la altura donde eatd ublcado el anillo que se analiza,y r el
radlo medio de la secclon anular

La armadura reslstente en €l anchc unitarlio resulta )

2 N * ¢ 2.800 Kg/cm2 (7.6
s S0.9T len cm2/m) para fy s

El espesor de la pared se determina en funcidn de la posibilidad de fisuracion deblda a la traccion.
Ver la Cigura 7.8.
Tomando en cuenta los esfuerzos debidos a la traccidn y la retraccion del acero y el

concreto, se puede escriblr : CE A +N 25 Kg/cm2
3 3 g (7.7

A +nA 0,06 fé
c g

f ea nl esafuerzo combinado en el concreto, debido a la traccién y retraccién simultaneas. C es el -
factar de retracclon del concreto en masa

c= 0,035 cm/m (7.8
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Por lo tantg, se obtlene el espesor t necesario del depésito cilindrico

CE +f_=~-ntfl
£t = 3 3 < N {en cm) (7.9
100 1 1
c 3

para t fy py;g $ t.400 Kg/cm2 . . .N es la luerza anular de traccidon, en Kg. (7.10

En el sentido tranaversal,se evidenclan también esfuerzo3 axiales Hz y momentos [lecto-
res como muestra la figura 7.8, producidos por el empuje lateral del agua.

Ls distelbucldn de los esfuarzos anulares y de los momentos flectores M_ se indlca en
figura 7.9. } . , ? P

" pistribucién de -
mowentos flectores
verticales

11.:?;‘;?3 axiales anu- debido al empotramiento
da las paredes en la losa

M
‘ | : [
| . : Distribucion de las Psrturbacidn de borde
de fondo

: Fig'u.'l.'ﬂ 7.90-

Las luerzas axiales anulares maximas se producen en general en el terclo inferior del de-
pbsito, y su valor puede hallarse en la Tabla 7.2, en funcion del coeficiente K 1

1,3 h
K = —t=—— {7.11
VTt

El aspesor del tanque clilndrico se obtlene de ec. 7. 9 ,dependlendo del valor de N maximo en cada
nivel , segin se explica en el e]emplo a continuacién. El acero anular requlta ¥

2 N ' (7.12
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Los momantos flectores |'I|z junto a loa bordss interior y exterior del
en la Tabla 1.3 , y con estos” valores se disefia el acerc vertical en mabas
losa de fondo se supona smpotrada en todo su contorno en la= paredes y o8 la debe
capaz de soportar la reacclon del suelo con el depoatto vaclo, y sirva de m
trada da las paredes. El dissfio de la losa de tape &3 simtlar al aplicado pars los estsnques de for

rectanguler analizados previaments. -

13-

TABLA 7.2~

Yalores de vy

2/h 2 3 5 8 10 20 > k- » A0 50

Q o 0 0 o 0 0 o o o Q o
0,1 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09 0,1 0,9 0,1 0,1 a,1 0,1
0,2 0,10 0,20 0,20 0,22 022 022 022 022 022 022 022
0,3 0% 0,28 0,29 0,30 0,30 0,30 030 03 03 030 03X
0,4 0,15 0,32 0,38 0,40 0,60 0,60 0,60 0,40 0,&0 - 0,40 0,40
0,5 0,44 0,33 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50
0,6 0,t2 0,30 0,55 0,58 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60
0,7 0,09 0,23 0,50 0,62 g7 0,70 0,70 o©,70 0,70 0,70 0,70
0,8 0,05 0,14 0,36 0,56 0,76 0,80 0,82 0,82 0,82 0,8 0,82
0,9 0,02 0,05 0,15 0,28 0,40 0,87 -0,90 0,9 0,5 053 0,92
1 ] 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
N=uvyh® (7.13

TABLA 7.3.-
Valores de

z/h 2 3 5 8 10 20 ] 30 5 40 50
0 0,06 0,00 0 o 0 0 0 0 0 o 0
0,1 0,05 0,02 0 0 0 0 0 0 0 g 0

0,2 0,06 0,03 0 0 o .0 0 0 0 0 a
0,3 0,07 0,04 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0,4 0,07 0,05 0,02 0,00 0 0 0 0 0 0 a
.0,5 0,06 0,06 0,03 0,00 0 0 0 o 0 0 0
0,6 0,05 0,06 0,03 0,02 0 0 0 0 o 0 0
,7 0,02 0,06 0,06 0,05 0,02 0 0 0 0 0 o
0,8 -0,02 0 0,05 o0,02 0,06 0 0 a o 0 0
0.9 -0,07 -0,07 -0,04 0,06 0,06 0,06 0,05 0,02 0,01 0,01 0
0,95 -0,10 -0,10 -0,10 -0,05 O 0,03 0,03 0,06 0,08 0,06 0,03
1 0,15 -0,20 -0,26 -0,26 -0,26 -0,28 -0,28 -0,28 0,28 0,28 -0,28
M zgyhrt (7.1%

depdaito cilindrico, y los positi
se pbtiene 1.8 H
ns —

0.92 fyd

Los valores negativos de momentos corresponden a la cara interna del
voa al paramento exterilor. El acero vertical Junto a ambas caras,
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EJEMPLO 7.2.- DISERO DE DEPOSITO CILINDRICO

Disefie el depésito clllndrico indicade, con capacidad de 550 @3 de
C agua, spoyade directamen
sabre el suelo de fundaclon, con g, = 2 Kg/cm2. l'": = 250 Kg/cm2 y !‘y = 2.800 Kg/ca2.

£ 20,061z 15KgTem
fs c2txt® o € e

n = --—E-—- =
T o o A e ey e Ty LT c 15.100 Jr-é
1,3
T : De ec. 7.11 3 K= L33 =6

6x0,2
De la Tabla 7.2 se deduce que la fuerza snular

mixima de traccion es, a profundidadz/h= 0,6 :
T PR o TR ok, W 31 . ,-...::..r N = 0’56! 1-000: 5:6 L] 16.3'00 ‘8

e P——-—_—-—-13 a -—JI P A A ,
fg= €, 72 R, = 2N/ 2,9 ry = 13,33 cm2/m

Y
658" cf12,5cm

Espesor t de la pared

De la ec. 7.9 paraC = 0,00035 m/m :

6
> _0,00035% 2,1x10 +1.400-9%x15 _ . ag

t =
100 x 19 x 1.4Q0
= 16 cm
Se adopta t= 25 cm d =18 con
El acero anular debe cumplir :
As > ns oin = 0,0065 b.d = 0,65 x 18 = 11,7 cm2/a
Cumple
Verificaclén de loa esfuerzos
De ec. 7.7 :
6
fc - 0,0035x 2,1x 10" x 13,33 + 16.800 = 10,15 cm < 15 Ka/cm2 Cumple
2500 + 9 x 13,33
ElL eapesor de la pared se dismlinuye en los 2 m superlores. : - g = 0,4 v = 0,39
N=0,39 x 1.000 x5 x 6 = 11.700 Kg
na = 9,28 cm2/m > As oin 8,45 cm2/m  g5/8"c/15am

20 cm d =13 cm

De la ec. 7.9 se obtiene t 2 11,14 cm Se adopta t

Los momentos flectores se calculan para los coefllcientes :

0,06 en el nivel z = 3,51

Mt o= 0,06x1.000x 5x 6x 0,25 = 450 Kgm 5- = -0,26 en la unidn con la losa de
- fondo
M~ = -0,26x 1.000x 5x 6x 0,25 =_1.950 Kgm
Junto 2l paramento interior ¢ A; = 1,4x 1.950 x 100 = 6,68 cm2/m Disefio de acero vertical
0,81z 2.800x 18 Se adopta ¢ .
. [ =
y en lacaraexterior del deposito : Ry = 1,4 x 450 x 100, 1,54 cm2/m As 1,7 cm2/m

0,81x 2.800 x 18 ¢ 3/4" /7 20 em

Disefio de la losa de tapa

Se supone la tapa simplemente apoyada en todo su contorno, trabajando como cruzada en
franjas de 1 m de ancho. Para resolverla se apllca el método de Marcus (18) (Ver Seccitn 3.3)
Para ello se consideran dos franjas cruzadas centrales ortogonales,articuladas en sus extremos. De

Tabla 3.3 para el caso 1 se lee : Para Az 1 a=R =0,0365 n=0,5
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Peso de la losa, asumlendo un espesor de 25 em : 0,25x 2,500 x 1,4 = BT Kg/m2

Sobrecarga : 100 Kg/m2 X 1,T = «vovaccvrennceccnaens eesssansnssees T 170 ™
» ) q,® 1.045 Kg/m2
Hu =2 q, L° 20,0365x31.045 x 12°= 5.492 Kgm
43}_‘:‘;"2‘1-—-=12.5m d 18 h=25cn
0, 1448 x 250
Diseilo de la losa de fondo
feso de las paredes .......... . 108,40 ¢ - -
Peso d8 18 LAPA «v-cvroneveenss 10,68 ¢ P, = 179,08 x 1,6 + 15,31x 1,7 = ZI0 &
_ 210
P = 179,08t % " 52y 2,03 t/a2
Sobrecarga : '

100x 62 x 1 = 11,31 t o .
' De la Tabla 5.3 : a= R = 0,0079 ® =172

2
M* = 0,0179 x 2.030 x 12° = 5.232 Kgm ] 2
w " - . 2:030x 127 _ 45 180 Kgo d=30 e
¢ x 12 h= 40 cm
Veriflcaclon de los esfuerzos en el suelo
Peso de las paredes, la losa de fondo y la de tapa : P = 311,81 &
Sobrecarga = = 1,31t
Peso del agua = 550,00 ¢
3 P =873,12¢t
_ 873120 . g,65 Rg/em2 < o, = 2 Ke/cm2
650> m Carrecto
T T e o aa ot e - =¥
_ to,250 - R
Horiz.d5/8"c/15 Malla de ¢5/8"c/| 15 cm
-
2m
$3/4mc/20 cm
Sm 5,65m
g3/4"c/20 cm
<
Horiz.d5/8"c/12,
‘Hl 0,25 m Malla de ¢5/8"c/[15 ca
\ ‘6518“c/15} _ . oy
" T N SR T rhes oo
=— i e
, 65/8" c/10 emd  10,4m
| 6,5m

El acero en las losas de tapa y fondo se disera en la forma usual. En las paf-edes, es convenlente que
el espactamiento no supere los 12,5 cm en el terclo inferior, y los 15 cm en el resto de la altura,
para el acero anular, ya que la mayor disperslon de las barras previene la fisuraclén.

En el caso que el depdsito cillindrico esté enterrado, se deben considerar asimismo los em
pujes debidos al suelo que lo rodea y el agua subterranea.
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Fundaciones Directas Aisladas y Continuas

8.7.- GENERALIDADES

Se deaignan fundacicres directas las gue se apoyan en toda el area de la base sobre
el terreno,en un sstrato oo mayor a 5 m de profundidad, pedido deads la cota suparior del predio a
canstruir, y donde el suelo ofrezca la suficlente capacidad portanta para sopoctar las cargas lmpues.
tas por la superestructura, con Doderados asentamientos.

Existe ura aaplia variedad de fundaciones directas, entre las cuales ss pueden menclo—
nar

Fundaclones aisladas

Fundaciones continuas

Fundacliones combinadas -

Tundacliones conectadas

Placas de fundacldn

En la gran mayorla de los cases, las fundacliones directas se materlallzan en concrett

armado, y por excepcldn, en concreto sinm armar o ciclépeo. Las fundaciones alsladas resultan del en-
sanchamients del extremo infericr de las columnas o pedestales en el planc de apoyo -scbre el suelo,
de modo de diszinuir la magnitud de las presiones de contacto con eéste y asegurar la establlidad de
la superestructura. Ver fig. 8.1 a)l. .

Las fundaciones contlnuas [esquemas b y c) se conocen tambieén como corridas y son las
que transmiten al suelo de fundac1dn las cargas de los muros de concreto, las paredes de mamposteria
o una fila de columnas alineadas proximas entre sl. Las fundaclones combinadas son las que sirven de
apoyo a dos columnas muy cercanas, evitando asl la superposicidn de sus bases alsladas. la forma y -
dimensiones en planta debe adaptarse para que la resultante 'de las cargas y momentos de las colummas
colncida con el baricentro de la base, de modo de poder obtener una distribucion uniforme de presio-
nes en toda el area de contacto con el suelo (ver esquema d).

Las fundaciones conectadas (fig. 8.1 e y f) soportan cargas excéntricamente aplicadas
en las colurnas, y al unirlas mediante tensores o vigas rigidas, se anula el efecto de volcamientd
y- se otorga estabilidad al conjunto. Por {ltimo, las placas de fundacién son las que reciben las car-
gas de un grupo de columnas y mures (esquemas g y h). Se las utiliza cuando el area en planta de las
bases aisladas resulta préctigamente la misma que la superficle del terreno bajo la conatruccldn.
Las placas de fundacidn presentan por lo general un espesor considerable y en algunos casos tienan !
nervios o vigas de entramado conectando las columnas y los muros, que cumplen la funcidn de dimminuir
el espesor de las placas y aumentar la rigidez de la fundacién.

No es convenlente que las bases se hazllen directamente en contacto con el suelo de fun-
dacidn, por lo cual es practica usual extender una capa de 10 a 15 cm de concreto pobre, o de pledra
y arena aplsonadas, antes de vaclar el concreto de la base, y respetar ademis los espesores del recu
brimiento previstos en el diserio, colocando separadores y soportes en las barras de la armadutra re-—
sistente, de modo de mantenerlas en su lugar durante el hormigonado. E1 concreto pobre que se utiliza
es de piedra o ladrillos partidos,con una dosificacién de 150 a 200 Kg de cemento por m3, y la exca-
vacidn de los Gltimos 20 cm de espesor en al terrenc se debe realizar inmediatamente antes de vacian
el concreto gobre o colacar la capa de pledra y arena apisonada, donde apoyara la base.

En la: bases directas, en forma similar alos restantes elementos estructurales de un
edificlc, se deben satisfacer las exigencias de resistencla y establlidad para cualquler combinacidn
de las cargas exteriores actuantes previstas en el calculo. Se deben distingulr dos etapas s

1}.- £l analisis de la base , que corresponde a la determinacion de su forma y dimensiones
en planta.

2}.- £l disefio de la base , mediante el cual se define su altura fitil, y la cantidad y for
ma de distribucion del acero de la armadura reslstente.
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La deterninacidn de la forma y dizensiones en planta depende de varios factores :

a) La magnitud de las cargas de servicio que debe realstir la base
5) La calidad del suelo de fundacion y sus esfuerzos adaislbles

c}) La profundidad cel estrato en el cual apoya la base

d) El espacic disponible en planta para ublcarla

La determipaciin de las-dimensiones en planta de las bases sa resllza con cargas de servicio y esfuer-
zo3 acdmisibles del suele, mientras gque el diseflo exlge cargas mayoradas y resistencias ainoradas, se
gin se especifica en la Seccidn 1.3 para todo tipo de seccicnes en concreto arwada.

Las carzas de servicio que deben soportar las bases son las impuestas por la superes-
tructura y comprenden las gravitacionales que actian en la columna, {cargas muertas y sobrecargas
méviles), el peso proplo de la columna y la base, las cargas transmitidas por las vigas de riostra y
las losas ce sdtano, asl como el pesc de la tierra que cubre la base.

S1 ademas el an3lisis comprende la consideracion de cargas de viento o slamo, se debe
sumar su efecto a las anteriores, (pero no en forza simultanea el viento y el sismo). En zcna alsmica
se peramite acoptar esfuerzos admisibles incrementados en un 33% para el suelo de fundacion, al tomar
en cuenta estas cargas- En todos los ¢asos, se deben realizar todas la.ccmblpaclones’ posidlea de las
cargas que actilan directa o indirectamente sobra cada base, y aeleccilonar el caso mas deafavorable.
El c¢riterio a aplicar en el analisis es el siguiente : |

1) Tomar la combinacidn de cargas mas desfavorable, excluyendo el sismo, ¥ verificar que
no se supere en el suelo de fundacion el valor del esfuerzo admisible.

2} Tomar la combinacidén de cargas mas desfavorable, Lncluyendo las de sismo, y verificar
gue no se supere en el suelo de fundacion el valor del esfuerzo admisible incrementa-

do en un 33%.

Adiclonalmente, las bases pueden soportar cargas de impacto o clclicas, como ocurre -
por ejempio er bases de rampas, puentes grua, o estribos de puentes, ¥y en cimientos de maquinas.
£n muros cde contencildn, actilan asimismo cargas laterales debldas a empujes de masas de suelo, materis-
les granulares ¢ llquidos contenidos, por 1o cual sus bases deben verificarse a deslizamiento ¥ vol-

camiento,
Debe tratarse de que la resultante de las cargas exteriores ge halle aplicada en el ba-

ricentro de la base en planta. Cuando esto- no-sea-posible, la-base es excéntrica y la diatribucion

de los esfuerzos en el planc de contacto con el suelo de fundacidn se determina segin lo indicado en
Referencia 6. Para cualquier combinacion de las cargas gravitaclonales, ‘toda la base debe resultar
comprimida , y sl la comblnacién incluye cargas de slsmo, €l 4rea traccionada de la base no puede su-

perar el 25% de la superficle total de contacto en planta, con el suelo de fundacion.

’ Los momentos flectores en el ple de las columnas o pedestales pueden ser resistidos en
las fundaciones segin los sigulentes criterios :

# (Colocando vigas de riostra conectando las diferentes fundaciones del edificlo

& Considerando la carga axial de la columna, trasladada paralelamente por efecto del
momento existente, y centrando la base con el punto de aplicacién de esa resultante.

En cada caso, el proyectista decide la solucidn a adoptar. Sin embargo, las vigas de rlostra dan una -
solucidn mas coherente al problema, enlazando los ples de las diferentes columnas de la 9structura,
¥y permitiendo que a nivel de fundaciones el sistema trabaje como conjunto arriostrado, mas estable ¥

Seguro. Cuando ya se han determinado la forma y dimenaiones de una base, se procede a su dise-
fio para cargas mayoradas, segin las combinaclones indicadas en la Seccidn 1.3. A estas carga mayora-
das corresponde una reacclén [icticla del suelo g, cuyo valor es solo una herramienta del diseiio
pues parmite calcular la magnitud da los momentos [lectores y fuerzas de corte y punzonado maycradas
en las bases, para poder defilnir en cada caso la altura Gtil, y el area necesaria de las barras de

acero de la armadura resistente.

Por lo tanta, este valor de g empleado, no tiene ningin significado desde el punto -
de vista de la mecanica de suelos y no debe ~ confundirse con el O a que se hace referencia en lcs
capitulcs anteriores, y que representa el esfuerzo de agotamlento =~ del suelo en compresién axlal.

Cuando para el disefio se conocen sclamente las cargas de servicio de la columna, “sin -
especificacidn detallada de la magnitud parclal de las cargas permanentes, accidentales, viento, sls-
To, etc. se acenseja utilizar un factor de mayoracildn global de 1,6, para obtener las cargas mayora-

das.
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8.2.- DASES AISLADAS

Las fundaciones de concreto armado para columnas aisladas son generalmente de forma -
cuadrada o rectangular, y consisten en una placa’'c losa armada segun dos direccicnes ortogonales,que
se apoya dircctamente sobre el suelo de fundacidn. Se conocen también por zapatas. Para disafiar las
basea alsladas se aegulra el sigulente procedimiento:

a) Se deben conocer las cargas de serviclo totales que actian sobrecadabase,y la coabina
¢1on mas desfavorable de las cargas mayoradas.

b) Obtener un perfil del suelo, con los esfuerzos admisibles en los -diferentes estratos y
profundidades, asl como la magnitud de los probablesasentamisntos que se pueden produci
bajo las cargas de la supereatructura.

¢) Elegir la profundidad de apoyo de laa bases de modo de permitir una armoniosa distribu
¢lon en planta de las fundaciones.

d) Determinar la forma y tamafio de cada una de las bases, en funcién de los datos enumera
dos previamente.

e) Diseflar las bases, para las cargas mayoradas y segin la calidad de los materiales a u-
sar, respetando los espesores mlnimos, las cuantlas de acero recomendables y las longl
tudes de desarrollo. exigldas. -

Pedeztales

Los pedestales son ensanchamientos de la parte inferior de las columnas, que permitan
tncrementar el area de contacto de éstas con la base, transmitiendo las cargas axiales y los momentos
flectores a la fundacién o a las vigas de riostra. Ver figurs 8.2.

La secclén transversal de los pedestales puede ser diferente a la de las columnas,pe-
ro cc exige que ambas sean concantricas. Entra las funclones que cumplen los pedestales se enpumeran :
* Transmitir mas upiformemente las cargas de las columpas a las zapatas

1 Disminuir las magnitudes de los momentos flectores y [uerzas cortantes en las
bases, producidas por la reaccion del suelo

* par mayor estabilidad al conjunto de las fundaciones
Los pedestales se vacian simultaneamente con las bases, ¥y se arman en forma aimilar a las columnas -

dn concreto armado. En el caso especial de columnas metalicas, los pedestales ahogan el perfll de la
columna y la plancha de base, debiéndose ademas armar con cuantia minima de acero. -

La altura de los pedestales es variable, segin las necesidades de cada proyecto, pero
generalmente se halla entre1m ¥ 1,5 m.

: al

Pedestales

Figura 8.2
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Vigas do riostra

Las bases alsladas deben conectarsa entre 3l y con el reato de las {undaciénes
de la estructura, medlante vigas de riostra que cumplen la funcidn de encadenado. En zona slamica -
las vigas de rlostra se conectan en direcciones ortogonales con los extremos inferiores de las colua-
nas o con la parte superior de las zapatas, como muestra la figura 8.3. Ademas, ubicadas perisetral-
mente, vinculan las bases excéntrlcas de lindero. Se forma asl un reticulo en planta gue impide todo
desplazamiento lateral de las bases y mantiene el conjunto en posicion establs, rigldizandolo.

Laa vigas de. riostra pueden encofrarse o vaclarss directaments en una excava -
c1on en el terreno, tipo zanja. Cuando se encofran, su seccion transversal alnizma sera cuadrada, de
25 ¢m de lado , con recubrimiento libre igual o mayor a 4 cm. Cuando se vacian en el terreno y perma-
necen sicmpre en contacto con el mismo,la seccion minima sera cuadrada de 40 ca de lado y el recubri-
miento libre 1gual o mayor a 7 cm. En este Oltimo caso, ain embargo, se aconseja colocar antes del -
vaciado de la viga, una capa de concreto pobre de 10 cm de espesor, 0 de arena y pledra apiasonadas,
para evitar que la viga aslente y 3e [isure como muesatra @l esquema bl.

Se estima suficiente que las vigas de riostra sean capaces de reaistir carga»s
axlales de tracclén o compresidn de magnitud lgual al 10 o 15% de la carga axial de la columma mas
cargada de las dos que conecta. Adiclonalmente, las vigas de riostra resistirdin los momentos flecto-
res transmitidos por las columnas o pedestales. . . -

En el caso en que resistan 30lo cargas axlales de tracclon, la riostra se dise-
fari como un tenaor, donde el acero del refuerzo absorbe todos loa eafuerzos impuestos, mientras el
concreto 96lo cumple una funclén de recubrimlento para proteger las barras de la oxidecidn y sl dete-
rliora. Por lo tanto, se debe cumplir :

5-
] ﬂs fy = 0,1a0,15 Pu (8.1
P es la carga mayorada de la columna mas cargada, y ¢ e3 el factor de minoracidn de realstencia,que
en este cago vale @: & = 0,7.
Cuando se desee tomar en consideracidn la colaboracién del concreto para resis-
tir los esfuerzos de traccidn, se adoptara £ 20,1 -
- L}
Resulta asl una seccldon de concreto : ct €
> 1 1
ﬂc=bh= 1.5Pu{T+ml (pamd:O.Tll i8.2

rét es el esfuerzo limite de traccidn en el concrebo. La ec. 8.2 es valida para ré § 280 ¥y fyg 4.200

Kg/emd. .

Sin embargo, cuando la viga de riostra se encofra fuera de la excavacion reallza-

da en el terrenc, estd libre de pandear. Para ev}tar];nposibllldad de pandeo, sme debe respetar la si-
guiente relaclon para el lado mintmo de la seccion transversal: b g 1/20 (8.3

slendo L la luz libre entre columnas , pedeétales o ladoa de la base, segin se ubigue la riocatra.
En ausencia de pandeo, la rlostra, considerada como columna deba cumplir »

>
¢ (0,85 A_ fé + Rs ry )= 0,1 2a0,15P, { para & = 0,7 ) (8.4

Sin embargo, la condicién dada en ec. B.1 engloba a la de ec. 8.4 ¥y resulta determinante para la ar-
madura. Se exige ademas :

HY

o,01 Ac (8.9

[T

I"
c
ﬂa 0,15 AC T (8.8

N )

Esta Oltlma condicidn permite controlar la fisuracién por retraccidn qus se suele pressntar al conec-
tar la rlostra a dos maclzos de considerable rigldez. {Ver figura B.3 o).

51 la viga de rlostra no esti alslada, alne que sirve de apoyo a una losa o placa
de sbtano o de la planta baja de una construccidn, esta impedida de pandear, por lo cual no se exi-
ge en ese casc el cumplimiento de la condicion 8.3.

Por otra parte, si ademas de laa cargas menclgnadas, la viga de riostra soporta
el peso de muroa de mamposterla, losas, placas, etc. y la flex16n transmitida por las columnas, debe

disefiarse a flexotraccldn o flexocompresion.
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Las vigas de ricstra se armaran con un minimo ded barras longitudinales colocadas
en los vértices de su sacclon transversal. El A_ requerido deberd cumplir con la sayor de las &reans
dadas en las ecs. 8.1 a 8.6 , con didmetro miniBo de ¢ 1/2" y estribos segiin lo especificado en la
Secclon 2.2. Se aconseja en eata caso que la separacion de los estribos cumpla ¢

s < 0 ca
- 12 db longitudinal

El diametro mlnimo de los estribos serd de ¢ 3/8°. La armadura longitudinal debe anclarse en las bases
o pedestales, cumpliendo la longitud de desarrollo exigido en la Seccion 2.3. En las vigas de ricatra
con altura lgual o mayor a 75 cm debera dlsponerse armadura de paramento asgin lo indicado en la Sec-

cién 2. L
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Flgura 8.3

Concreto pobre

Bases de concreto sin armar

Las baséé de concreto sin armar son fundaclones de cgnsiderabla volumen qua =
tranamiten al suelo las cargas de las columnas o pedastales por compresicn pura, © con muy limitada
flexién. Ver [lgura 8.4 a).

Eastas bases son dados de concreto simple, de gran altura para los cuales sl an-

gulo 8 debe cumplir con lo indicadc en los esquemas b} y c}. Este (tlimo ¢aso gontempla las bases
escalonadas. Debldo a la reduclda flex16n que aoportan,los eafuerzos de traccion cumplen con la con-

diclién : <
- - L}
ft 2 fct = 0,1 Fc

y nc es necesario colocar armadura de tracclon.
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51 bien son bases sencillas, resultan poco comunes por su excesivo volumen de -
concreto, ya que en general se las disefla con espesores mas reducidos y en concreto armado,

E d /f LY
> 2
h= 5B ;N
/ \
h hi-g—a / \
(Bisoneo' \
bl

?' .
By % ’ // \

Flgura B.4
aj - /82 50 a 60° N

b c)
Tamblén se 1a3 puede materiallzar en concreto ciclopeo,con un peso especifico Y, = 2.800 Kg/m3

B8.3.- BASES AISLADAS CUADHRADAS

Cuando una columna tranamite a la base sdlo cargas centradas, coincidentes con el ba-
ricentro de la base, y cuando el area en planta lo permite,se deben disefiar bases cuadradas, que son
las que ofrecen el mejor comportamiento estructural y la mayor aconomla.

Las presiones de contacto en el planc de apoyo de la base se diatribuyen en la forma
indlcada en la Referencia 6para suelos cohesivos y granulares, {ver fliguras 6.8 y 6.9)al blen se asu-
men como unlformemente distribuldas para simplificar el analigig.’

Los diferentes perfiles de las bases cuadradas se muestran en la figura 8.5 : planas,
troncopiramidales, troncocdnicas y escalonadas.En geaneral, las basea sa construyen sin encefrado, -
siendo las de perfil plano o las troncopiramjdales las mas comunes. El area en planta de la bass se
obtlene considerando todas las cargas de servicio actuantes : permanentes, moviles, vibratorlas,etc.

al Bases planas . b) Bases troncoplramidales ¢) Bases eacalonadas
o troncoconicas
Figura B.5

La totalidad de las cargas que transmite la columna correspondientes a 1 cargas gra-
vitaclonales de la superestructura, en régimen de serviclo, pesc proplo da la columna, vigas de rios-
tra, ete, se designan por P. Esta carga serd alempre un dato del problema, asl como la magnitud del
esfuerzo admisible del suelo de fundacion y la calidad de los materlales a emplear,

Por el contrario, el peso propio de la base y el peso de la tilerra de relleno sedes-
conocen a prlorl, por lo cual se los debe asumir afectando la carga P delfactor v de mayoraclon,en
forma aproximada, para luego verificar los resultados obtenidos. .
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En consccuencia, el proceso de disefio resulta de tanteos, sl bisn la convergencia
al resultado correcto es rapida. El area necesaria en planta se obtlene t

v P
nreq = oo ¥y el ladc de la base, B =V A (8.7
8 e3 un valor que debe redondearse por exceso, en cm, y 3er mbltiplo de 5. La Tabla 8.1 da los valo—
res aproximades de V para comenzar el analisis, en funcion de la profundidad H del plano de apoyo de

la base, cn relaclén a la cota superlor del terrenc.

TABLA 8.1 ™
b
Profundidnd H de v
apoyo de la fundacion H
HE 1,5m 1,15
1,5m<¢H S Im 1,2 N— ——
¢ o L - - B
Im<H= S5m 1,3

Algunns autores consideran que para tomar en cuenta el pesc proplo de la base y el relleno de tlarra
basta con suponer todo el volumen ocupado por la base y el hueco de la excavacién, como de una masa

uniforme con peso intermedio de 2.100 Kg/m3l. Este valor se obtiene como promedlo entra el peso del
concreto de la base [y = 2.400 a 2.500 Kg/m3) y el del suelo {variable enlre Yg = 1.700 y 2.000 Kg/
m1), como landica la Tabla D-1 del apéndice D,

Luego de definir el area en planta de la base, se la disefla, para lo cual se mayoran
las cargas y ae selecciona la combinacidn mas desfavaorable segin el tipo de cargas actuantes, como ~
sc Indica en la Seccidn 1.3 y Tabla 1.5. En virtud de que el disefio no tomaen cuenta las cargas de-
bidas al pesa proplo de la base nl al relleno de tlerra, pues no producen corte nl flexidn en la ba-
se, tampoco se aplica &l lactor de mayoracidn v para determinar la altura o el acero de la armadu-
ra.

De las cargas mayoradas Pu se obtiene el valor de la reaccldn ficticia del suelo O,
En bases cuadradad, . )

¢ - Y (8.8

0 es una preslon que actba de abajo hacla arriba en la base, en el plano de contacto de ésta con el
suelo de' fundaclén, dando lugar a la flexidn y corte mayorados, los cuales definen al disefio de
la zapata. Ver flgura 8.6.

De esta mapera, g, €S una magnitud no real de reacclones del suela, que permiten =
crear las mlsmas condiclones de solicitacidon en las bases, que las que originan las cargas mayo-
radas en un mlembro estructural de concreto, que 3e disefla en resigtencia limite. En bases gque so-
portan columnas o pedestales de concreto, los planos crltlcos para flexidn son loa tangentea a los
lados del area cargada, como mueatra la figura. Por gsimetrla sdlo basta con tomar uno de ellos, por
eJemplo el a-a indicado, para el caso de columna cuadrada. El momento M, se obtiene 1

2

Moo= %u s . (8.9

En las basesa cacaleonadas, se debe c?lcular el M en cada una de las discontlnuidades del perlil de -
la base, para determinar la altura util d en los dilerentes planos de digefio.

El esfuerzo de corte maximo se halla en 12 seccidn 1-1, a distancia d de la cara de
la columna o pedesatal. Se obtlene :

Uu = L Gu dA {B.10

La lntegfal representa al volumen de esfuerzos debidos a la reaccidn del suslo, que produce corte en
la seccidn 1-1. Por lo tanto :

?u = q, Be {B.11
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Las bases no 3e arman a corte (salvo tasos de excepclon cuando se debe 11m1tar 3u
altural. Por lo tanto, el corte mayorado U sera resistido 26lo por el concreto :

v

- u
u- dBd

D= esta forma,la altura til debe cumplir la condicidn :

[1FaY

v

Vo T 0,53 fé para ¢ = 0,85 {8.12

v
> u
d = 0,85 V. B (8.13

para que la base sea resistente a corte simple. Ademds, debe verificar a punzonado, que resulta del
ef'ecto punzante de la columna o pedestal sobre la zapata, en el area del perlmetro critice b y a dis—
tancla d/2 alrededor del area cargada.

La fuerza mayorada de corte por punzonado V vale :

Vu = Pu - J; g, dAa (8.14

donde la integral representa el volumen de esfuerzos bajo el area de punzonado, encerrada dentro del
perimetro b,» Que para el caso de columnas amdradas es :

b, = 4 {b + d) (8.15

Por lo tanto,la ec. 8.74 se puede escribir :

- 2
"u = Pu - Uu[b + d) {8.16

Para que los esfuerzos de punzonado sean reslstidos dnicamente por el cencreto, se debe cumplir :

v

v g < v, = 1,06 /1 para & = 0,85 (8.17
o]

por lo cual la altura olnima de la base sera : v

> u
4 TEv_ 5 (8.1
c 0

'Sin embargo, en ec. 8.18, tanto el valor bO como la fuerza de corte por punzonado Vu dependen de la
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altura Gtll d, por lo cual el resultado se cbtiene por tantecs. Una forma de cosenzar gl diseflo ea -
definir la altura dtil por flexidn, con la ecuacidn i

5 |
2y —2
d = \/ LT B (8.19

respetando la condicion de ductilidad de la seccidn, y luego aumentar el valor de d para que cuapla
los requisitos de resistencla a corte simple y por punzoarkio en la base, sagin ecy. 8.13 y 8.18.
£n las bases aisladas, es generalmente el punzonado el que controla el diseflo.

Aalaismo 3a debgn verificar los esfuerzos de aplastmmiento en el plano da contacto sntre
la columna y la zapata, segun lo indicado en la Secclon 5.4 , para lo cual se deben cumplir las ecs.

8.20 y 8.21. . .
y 8.2 La carga maxima que soporta la columna o pedeatal, con seccion transversal de irea A
se gbtlene : '

>

Pua.x col ° ¢ (0,85 r": A.ll - Pu para 8 = 0,7 (9.20

y la c¢arga maxima en la base se calcula :
- \{ <

Prax basa = ¢ (0,85 r;: A} .12./.%1 = 24 (0,85 f(': Ay} {a.21
“2 ae definid en la Se-ccz.én' 5.4 . En basesa y columnas cuadradas : Al = ,bz ' Az = 32
£1 acero por flexion se calcula : M

u - >
Ml:.1. - a4 !‘y Ju d - As min (8.22

El acero mlnimo es el indicado en la Secclén 2.4. Las normas de espaclamlento de las barrasexigen que
en las bases, la separacion del acero principal no sea @mayor a 15 cm nl a dos veces el espesor de -

la placa de base. Sin embargo, en la practica, no 3e aconseja separar las barras de la armadura mas
de 25 cm nl menoa de 19 cm, para faclilidad de ejecucidn. Usualmente se usa :

4 barras por metro : separaclon 25 cm
5 " n n : n 20 cm
8 - L n 12,5 cm
10 n n n : n 10 m

para una inspeccion mas facil en obra. Las bases cuadradas se arman en dos dlrecclones ortogonales,
paralelas a los lados y las barraa se distribuyen uniformemente en todo el ancho de la base.

La longitud de desarrollo y los empalmes en las zapatas deben regirse por las exigen -
clas de la Seccidn 2.3. En los extremos, las puntas dobladas de las barras deben respetar un recubri-
miento lateral libre de 7 cm para protegerlas de la corroaién y para asegurarse que puedan ublcarae
sin inconvenientes dentro de la excavacion. A continuacién se resuelve un ejemplo de base cuadrada
centrada. Para 10s casos usuales en la practica, las Tablas 8.2 a 8.6 dan directamente las dimensio-
nes de las bases cuadradas, en predisefio, su altura Qit1l y acero necesario, en funcidén de la calidad
de los materiales a emplear y de los esfuerzas admisibles del suelo de fundaclon. En todos los casos,
V se obtiene de la Tabla 8.1.P es la maxima carga de servicio que transmite la columa o pedestal,

EJEMPIO 8.1- DISERD [E BASE CIADRADA

Dlsefie la base cuadrada, para soportar una carga de serviclo : CP =156 ¢
La columna es cuadrada, de 60 cm de lado. CYy =84t
La calidad de 103 materiales a usar son : r(': = 250 Kg/cm2

= 3.500 "
y la capacidad portante del suelo de
fundaclon es : _
Odm - 2,5 Kg/cm2
La base apoya a una profundidad : H = 2,1 m - El peso especifico del suelo es : 73: 7.800 Xg/m3
Dimensiones en planta de la base y del concreto : Y.= 2.500 T
Segin la Tabla 8.1 se adopta : V = 1,2 P = 156 + B4 = 240 %
Ve 1,2 x 260.000 _ - o
Aeq = 5 = T3 = 115.200 cm2 B _ﬂ = 340 cm

adm A = 115.600 cm2
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Diseflo de la base

Cargas mayoradas : Pu =1,4CP+ ¥,7TCV¥ = 1,4 x 158 » 1,7 x 8B4 = 361,2 ¢

o ou = Pua’k = 161.200/ 115,600 = 1,12 Kg/cm2
B ey o s T BN TEAD AT
— VS Hu z au B nzIZ = 3,12 x 340 x 11402 = 104 tm
1,450 bz60cm 4. 210 S F
4 - My _\/ 104 x 10° -,
wes 8 T ¥ 0,448 x 250 x 340
.
Se adoptd u = 0,1448 para asegurar la ductilidad de
la seccion. Ver Tabla 2.1.
Para d = 10 cm, resulta ¢z 110 cm. Se verifica a corta,
a continuacion. _
V,-9,B8¢=3,12x 340 x 110 = 116.688 7-4
Ya " 116.688 <
YW eBd ° 0,85 x w0 x3a - e T v = 053V, -
I | . No cumple 8,38 Xg/cm2
al h Se aumenta la altura GOtil d :
- B d=55¢em h=6865cm
c
n=1.4m - c = 85 cm
K B=3,4 0 ————oA" 'o'u=auBc=3.12x340:85=90.1681{3
. 90.168 ] .
Yy * .85 x 340 X 55 = 5,67 Kgifem2 < Ve = 8,28 Kg/cm2
Correcto

A continuacion se veriflca a punzonado :

v, =, -0, (b+d?=361.200 - 3,12 (115)% = 319.938 kg

Y el perlmetro de punzonado resulta : bo = 4 (byd) = &4 x 115 = 460 cm , Loa esfuerzos de corte por
punzonado son :

v

. 'u _ . 319.938 Can s ) = _
Vet Fb—y T DB Eitoass— - 1488 Ke/em2 <y = 1,06/fL = 16,76
© Correcto
Verificacién al aplastamiento : (en la cclumna,segin la ec. 8.20)
2
= ' = = > = 1
Pu max col d (0,85 If‘c A1) 0,7 x 0,85 x 250 x 60 535,5 ¢t Pu 36 'gu:ple

Segln ec. 8.21 :
P, max base = 535,5 V74, $ 2x535,5=1.07T1¢> 2 Cumple

vya que Y A2/n1 = 340/60 = 5,67 > 2 y se adopta 2.

A continuacién se veriflcara el valor de vadoptado en el disefio,segln la Tabla 8.1. El peso de la -
base de concreto resulta : 2
O1= 3,47 x 0,65 x 2.500 = 18.785 Kg
Peso del relleno de tierra :

02 = (3.‘!2 - 0,62} x 1,45 x 1,800 = 29.232 Kg

Q=Q, +Q, = 48.000 Kg Por lo tanto, v 2640 + 48

1 2 = — g * 1,2 Correcto



Disefio de acero 1 . s Hu . 104 x 105
3 ¢ ry Ju d 0.92 x 3.500 x 55

= 66.7 mz

adoptando Ju z 0,9 para atmplificar el disefio. El scero por metro resulta i

A= %5-::— : 19,6 ca2/m  De Tabla 1.4 se obtiene : ¢ 5/8% ¢/ 10 ca

a
con ‘s z 19,8 eaZ/m

e ‘a =z 19,8 > ls »0,002b h=x0,002x 100x65 =2 1] /o

ain Cuaple
Verificacion de adherencla y loagitud de desarrollo 1
De Tablal.2: A = 1,98 ca2 d, =1,59 cm T EE T JURE: P

1,4 x 0,06 &, £, 1,4 x 0,06 x 1,98 x 3.500

Ld = v—-—_ H V__ :36,8:!

L ]

| re 250 <13 cm

L = 160,006, £ = 0,008 x 1,59 x 3,500 = 46,75 ca - Cumple.

Diseilo de las vigas de riostra :

La distancia libre entre las bases es de 4 m, La calidad de loas materiales a usar en las
rioatras es la misma que para la base. Las ricatras se vaclan directamente sobre el auelo, por lo -
tual se dimensionan en secclon cuadrada de 40 cm de lado.

De ec. 8.3 : b2 L/20 = 400/20 = 20 cm  Se adopta b = 40 cm
De ec. 8.1: @A, f 2 0,152, =0,15x361,2¢t=518¢ para ¢ = 0,7
Ag = 54.180 / 0,7 x 3.500 = 22,11 em2
De Tabla L.1: 84 3/4" A, = 22,72 ca2 A, = 40° = 1.600 cn2
Ay 2 0,00 A, = 16 co2 Cumple
- n . -
Se usaran estribos de ¢ 3/8" con separacion : A 2 0,15 A_ £1/£_ = 0,15 x 1.600 250
P ] . c ey 3.500
s=12db=1211.9=22m Cumple = 17,14 cm2

La separacidn de los estribos se adopta s = 20 cm
Se colocan estribos cerrados como muestra la figura, con la distribucidn de las barras longitudina-
les de la riostra. Las vigas de riostra se diatribuyen en dos sentidoa ortogonales, conectando la

base a las otras fundaclones del edificlo.

Estribos 6 3/8" ¢/20 cm

——B=3,40 —

* { 8¢ 3/4"
iEéz Concreto pobre
i —3~¢ 5/8" ¢/10 co
B b | A —
o, /// | Estribos 8 ¢ /4"
Lo JJ o2 ¢ 5/8" $1FC/20 N
-F—-b.:;-—-r /10 em %f —¥ T
% b p 40 cm
F b . - i
=40 e~
b = 4,6m
o Viga de rilostra

Perimetro de punzonado

Distribucldn del acero de refuerzo
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TADBIL

A 8.2

2
T ada” ' Kg/ca

2. .
wP b P d b, P, 0, H, by fea’)
, r . (Xg/em®)
(L} tem) (rm) {(cm) (em) (t) (Ke/an)  (tm) 2.800 ¥ 3.000 3.500 4.200
20 )0 140 20 200 26 1,32 2,8 6.17 5.76 4,94 4.11
P1/2%c/25 @1/2mc/25  #1/2ne/25 P1/2wc/25
25 o 160 20 200 32,5 1,27 4,29 9,46 8,82 7,57 6,30
#1/27c/20 @1/27c/25 $1/2%¢/25 @1/27c/25
30 30 175 20 200 9 1,27 5,84 12,87 12 10,30 8,58
_ B1/2"e/1T7  B172%c/18  #Ar/2nc/20 #1727¢/25
35 30 190 20 200 45,5 1,26 7,66 16,88 15,76 13,514 11,26
#5/8n¢/20  #5/8n¢/20  B1/27c/18  B1/27c/20
“0 15 200 20 220 52 1,30 8,85 | .19,5 18,20 15,60 13
#5/8"c/20 95/8"c/20 #5/8%c¢/35. #1/27c/19
45 35 215 20 220 58,5 1,26 10,97 24,18 22,57 19,35 16,12
#5/8"¢/17  95/8"c/18  ©5/8"c/20 $5/8"c/25
50 35 225 25 240 65 1,28 13,20 23,27 21,72 18,63 15,52
A5/8"c/19  #5/8n¢/20  B1/2%c/15  #1/27¢/18
60 kL 205 25 2h0 70 1,30 17,55 30,96 28,88 24,77 20,64
$1/2"c/10  #1/2%c/10  #1/2"c/12 #1/2"¢/15
70 40 265 30 280 91 1,30 21,80 32,04 29,90 25,63 21,36
#5/8%c/16  #5/8"¢/17  #5/8"c/20 B1/27c/15
80 40 285 30 280 104 1,28 27,37 40,22 37,54 32,13 26,81
¢5/8%c/14  ¢5/8"¢/15  #5/8%¢/1T  #/2"c/1]
90 40 100 30 280 {17 1,30 32,96 48,43 45,21 38,74 32,28
g5/8"c/12  #5/8"¢/131  #5/B"¢/15  #5/8"c/17
100 &40 315 35 300 130 1,30 38,M 48,76 45,51 39,01 32,5t
#3/4"c/18  #3/4"c/19  @5/8"c/16  #5/8"c/19
110 45 330 35 320 143 1,30 43,55 54,87 51,20 43,90 36,58
#3/4" /1T #A/4"e/1B BI/4Mc/20  B3/4"ce/25
120 151 50 40 340 156 1,27 51,68 56,97 53,17 45,58 38
#3748 c/1T  #3/4"c/18 #3/4"c/20 P3/47c/25
130 45 360 40 340 169 1,30 58,04 63,98 59,71 51,18 42,66
#3/4"c/16  B3/4"c/1T #3/4"c/19 #5/8'c/16
10 45 315 40 340 182 1,30 66,36 73,15 68,27 58,52 48,77
@#3/Mc/1a g3/4"c/15  gI/4ncl8 #3747 c/20
150 50 390 40 360 195 1,28 72,12 79,51 74,20 63,61 53
3/ e/14 g/ c/1h @3/ e/V\T #1/4ne/20
175 50 420 45 380 227 1,28 92,10 90,13 B4,13 72,11 60
#3/4'c/13  gA/e/1G gI/ae/16 gI/ate/19
200 S0 450 50 400 260 1,20 115,20 | 101,50 94,80 81,26 67,72
@3/8 /12 @3/4"c/13 g3/4c/15 @g3/4nc/18
225 55 415 55 440 292 1,30 136,15 109,15 101,87 87,32 72,77
#3/4"c12 @I/ /13 gI/E* /IS @I/E'c/18
250 S5 500 55 440 325 1,30 160,90 129 120,38 103,18 86
g7/8'c/15  @1/8'c/16  pT/Ec/18 g3/t c/i6
275 60 525 60 480 357 1,30 184,50 147,88 126,54 118,30 98,58
7/8 c/13 p7/8'¢c/14 8T/ c/17 gi/8'c/20
g 60 550 60 4BC 390 1,28 211,28} 155,26 144,91 124,21 103,5
. #11c/18 #1c/19 $1/8"c/17  #1/8"c/20
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TADLA 8.3 2
r2 210 Ke/cm Opdm = V¢35 Kg/rm
DIMENSIONES DE LAS BASES Y DISTRIBUCION DE ACERO
A (cx')
up b 1] d b P | 3
Y w % " A Pl
(t] (cm} (cm) (em) {em) (t) (Kg/em') {tm) 2.800 Y 3.000 1,500 4,200
20 30 115 20 200 26 1,96 2,03 4,48 4,19 3,60 3
#1/27c/25 g1/2"c/25 @1/2"c/25 @1/27c/25
25 30 110 20 200 32,5 1,92 3,12 6,87 6,42 5,50 §,58
g1/2"c/20  @1/2"c/25 @1/2"c/25 $1/2%c/25
3 30 145 20 200 39 1,85 4,43 9,77 9,12 7,82 6,51
o g1/2"c/18  g1/2"e¢/19. $1/2"c/20 $1/2"¢/25
35 30 155 20 200 45,5 1,90 5,75 12,68 11,83 10,14 B,45
g1/2"c/15 g1/2°c/16  @1/2"c/19  p1/2"c/20
a0 35 165 20 220 S2 1,90 6,62 14,60 13,62 11,68 9,73
) gl/anc/1t  gi1/2%e/15 @1/2"c/18 g 1/2"e/20
a5 35 175 20 220 58,5 1,90 8,14 17,96 16,76 14,36 11,97
g1/2mc/12  g1/2mc/13 g1/2nc/15  $1/2"cl18
50 3% 185 25 240 65 1,90 9,88 17,43 16,27 13,94 11,62
g1/27c/13  gl/2me/14  @1/27e¢/1T  #1/2°c/19
60 35 200 25 =240 78 1,95 13,27 23,40 21,85 18,72 15,60
g5/8"c/16  #5/8"c/18  @5/8"c/20  $5/8%c/25
70 40 220 30 280 91 1,88 16,75 24,62 23 19,70 16,41
; #5/8%c/1T  $5/87c/19 @1/2"ckla  §1/27c1T
g0 40 235 230 280 104 1,88 81 30,86 28,80 24,70 20,57
#5/8"c/14  @5/8c/16  #5/8"¢/18  g1/2"c/14
g0 40 265 30 280 117 1,95 25,10 36,88 34,42 29,50 24,60
45/8"c/13  @5/B"c/14  #5/8%c/16  $5/8"c/19
100 40 260 35 300 130 1,92 30,20 28 35,50 30,43 25,36
#5/8%c/13  g5/8"c/14  @5/8"c17  $5/87c/20
10 45 270 35 320 143 1,96 33,48 52,18 39,27 33,75 28,12
43/4"c/18  $3/4"c/19  $5/8"c/15  $5/87¢/19
120 4S5 285 w40 340 156 1,92 39,40 53,42 40,53 35,74 28,95’
#3/4"c/18  @3/4"c/19  $3/4"c/20  $3/47c/25
130 45 295 40 340 169 1,94 44,70 49,28 46 39,42 32,85
S3/47c/1T  P3/WNc/18  $3/4mc/20  @$3/4"c/25
140 45 305 45 360 182 1,96 50,51 49,50 46,19 39,60 33
#3/67c/1T  $I/4Mc/18  @3/4"c/20  @3/4"c/25
150 50 320 45 380 195 1,90 55,40 54,28 50,66 43,42 36,20
. #3747c/16  #3/4%c/18  #3/4"c/20  $3/47c/25
175 50 345 45 2380 227 1,90 Ti,3 69,86 65,20 55,90 46,57
| g1/8mes14 p1/8Me/1S #T/8Pc/1T $7/87c/20
200 S0 365 50 400 260 1,95 88,28 77,84 72,65 62,27 51,90
#7/8%c/18 @#7/8"c/19  $3/4nd/16  #3/749¢/20
250 55 410 55 440 325 1,93 124,65 100 93,27 80 66,60
#7/8mc/15  @7/8%c¢/17 © #7/8"c/20  $3/4"c/17
100 60 450 60 480 390 1,92 164,36 120,70 112,66 96,57 80,47
47/8%c/14  $7/8%¢/15 ~ #7/8"c/18  #I/4"c/16
350 60 485 70 520 455 1,93 211,34 133,12 124,24 106,50 88,74
_ ginc/18  #1/8"c/15  @#7/8"c/1T  @1/8"c/20
400 65 520 75 560 520 1,92 258,36 151,90 141,76 121,50 101,60
ginc/17 p1nc/18 #1Nc/25

g1c/20
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8.4

- 2
Tadm™ 2 Kg/cm

q la {cm )
[ ] —-
vP b B bo !u Uu , Hu T Kg/cmi]
Aty (em) {cm) (cm} {cm) tt) {Xgfcm™) {(tm} 2.800 v 3.000 3.500 4,200
25 3¢ 120 20 200 32,5 2,2% 2,73 6,02 5,62 4,82 . &
#1/27c/25 B1/2"c/25 #1/2"c/25  61/2"c/25
30 30 125 20 200 19 2,50 3,52 7.70 T.25 6,21 5,18
21/2"c/20 #1/2"e/20 é1/2"c/25  81/2"¢/25
35 310 135 20 200 49,5 2,50 3.80 8,40 7,86 6,72 5,60
S1/27c/20  61/2"c/20 #1/2"c/25 81/2"¢/25
A  In 145 20 220 52 2,07 5,00 11,94 11,14 9,55 7.96
: ) d1/2nc/15  d1/2"c/16  &1/2"c¢/19  &1/2%c/20
50 15 160 25 2A0 65 2,54 7,94 14 13,06 11,20 g,33
d1/2"c/1h  S1/27c/i5  81/2%c/18 &1/27c/20
60 35 175 25 2h0 7@ 2,54 10,90 19,20 17,92 15,26 12,80
| s5/8%c/18  ¢5/8mc/19  é1/2"c/14  81/2"c/17
70 a0 190 30 280 9y 2,50 13,36 19,63 18,32 15,70 13,09
45/8"¢/19 #5/8%/20 ¢5/8"¢c/20 a81/2%c/18
g0 40 200 10 2B0 104 2,60 16,64 24,45 22,82 19,56 16,30
@ 5/8"c/16 @5/8"c/1T  ¢5/8"c/20  €1/2"c/15
90 40 215 30 280 H7 2,51 20,82 30,60 28,56 - 24,48 20,40
#5/8"c/13  65/8"c/15  ¢5/8"c/17  #5/8"c/20
100 40 225 35 300 130 2,56 24,64 31,04 26,97 24,83 20,70
45/8%c/14 é5/8"%c/15 d5/87c/17 ¢5/8"¢/20
110 45 235 35 320 143 2,59 28,93 16,44 34 29,15 24,30
é5/8"c/12  ¢5/8"c/13 ¢5/8"c/16 d5/8%c/19
120 45 250 40 340 156 2,50 34,45 aT,98 35,44 30,38 25,32
v5/8"c/13 ¢5/8"c/14  d5/8"c/15 #5/8"c/19
130 45 255 40 340 169 2,60 36,54 40,28 37,60 3z,23 26,85
. é3/4"c/18 8374%c/19 #3/4%e/20  #3/4%c/25
140 45 265 4@ 340 1B2 2,60 41,68 45,94 42,88 36,75 30,63
d3/4"c/16  63/4"c/1T  #3/4"c/29 63/4"c/20
150 50 =275 45 340 195 2,57 44,72 43,82 40,90 35,05 29,20
83/4%e¢/17  @1r4mc/19  43/4"c/20 83/4"c/25
175 "o 300 A5 380 227 2,54 59,06 57,87 54 46,30 38,58
&7/8"c/20  #3/4%c/15  @3/4"c¢/18 gi/anc/20
200 50 320 50 380 260 2,34 74,02 65,31 60,96 52,25 43,54
47/8"¢/19  47/8%c/20  #3/4"¢/1T  83/4"c/20
225 55 335 50 420 .292 2,60 88,43 17,98 72,78 62,30 52
&7/8"¢/16 a87/8"c/17 a47/8r¢/20 47/8"c/20
250 55 155 55 Lu0 325 2,57 102,64 Bz,28 76,79 65,82 54,85
&1/8"c/16  47/8"c/17  67/8"c/20  &7/Bc/"25
Joo 60 1390 &0 480 390 2,56 135,90 99,87 93,21 79,90 66,58
A47/87c/15  47/B"c/16  47/8"c/19 a7/8"c/20
350 60 420 65 500 455 2,58 175,80 119,07 11 95,26 79,38
/17 ¥1"c/19 #7/8"c/17  #7/B"c/20
4D0 65 450 715 560 520 2,57 214,20 126 117,50 100,77 83,98
41"c/18 d1"e/19 &7/8"e/17  ¢71/8"c/20
co0 70 500 80 600 650 2,60 300,40 165,60 154,55 132,47 110,40
41"c/15 #1vc/16 #1"ec/19 a7/8"e/1T
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T.ABLA 8.5 2
e 2210 Kglcma Gdm= 2,5 Kg/cm
DIMENSIONES DE LAS BASES Y DISTRIBUCION DE ACERC
VP b B d b, P, 9, " A, {cad)
{t) tcm) {(cm)} (cm} (cm} {t) {Xg/cm™) (tm) 2.800 3.000 J.500 4,200
25 10 100 20 200 32,5 3,25 2 4,38 4,10 3,51 2,92
p1/32"c/25 61/2"¢/25 61/2%c/a5 é1/2"c/25
30 30 110 20 200 3% 3,22 2,83 6,24 5,83 5 4,16
81/2"¢/20  81/2"c/20 é1/2"c/25 ¢1/2"c/25
Lo 35 130 20 200 52 3,08 4,51 9,96 9,29 7,96 6,61
d1/2"¢c/16 $1/27c/18  41/2"c¢c/20 61/2%¢/25
50 19 145 20 220 65 3,10 6,80 19 - 14 12 - 19
#5/8"c/19  #5/8"c/20 61/2"c/15 é1/2"c/18
60 % 155 25 210 ‘T8 3,25 9,06 16 14,92 12,80 10,66
#5/8"¢/19 $5/8"¢/20 d1/2"¢c/15 d41/8"c/18
70 40 170 25 260 a1 3,15 11,1 19,95 18,62 15,96 11,30
$5/8m"c/16  &#5/8n¢c/18  ¢5/8"c/20  @5/8"c/25
go HQ 180 30 280 104 3,20 14,11 20,74 19,35 16,60 13,82
d5/8%¢/17  85/8"c/18  ¢5/8"c/20  €5/8"c/25
90 40 190 a0 280 117 3,2 1T, 25,44 23,75 20,35 16,96
45/8"c/ 14 dEIB“c/1§ #5/8"c/18  85/8"c/20
100 40 200 35 300 130 3,25 20,80 26,60 24,54 20,96 17,46
85/8%¢/15  ¢5/8%c/16  85/8"¢/18 #5/8'%/20
110 45 210 35 320 143,24 23,15 29,16 21,22 23,33 19,44
dé5/8"c/14  ¢45/8"c/15  65/8%c/17 d5/8"c/20
120 45 220 35 320 156 3,22 27,11 34,16 31,88 27,33 22,77
#3/4%c/18 #1/4¢/18 #5/89c/16  65/8P¢/19
130 45 230 640 30 169 3,20 31,48 34,70 32,39 27,76 23,13
¢3/4%c/18  63/4%c/19  63/hc/20 ¢3/4™c/25
140 45 240 40 340 182 3,16 136,05 39,73 ar,09 N, 26,49
8374%c/17  63/4"c/18  63/4"c/20  £63/4"c/20
150 50 245 45 380 195 3,25 31,85 37,08 34,61 29,66 24,72
&3/4nc/18 ¥3/4c/20 ¢3/4"c/20 63/4"c/25
175 S0 265 45 380 227 3,23 49,45 48,45 45,22 18,76 32,30
g3/4"c/15  #3/4Mc/t6 63/4"c/19 83/4%¢/20
200 50 285 50 400 260 3,20 64,92 57,25 53,43 45,80 38,16
#7/8"c/19  #47/8"c¢/20 83/4%c/17 @3/4"c/20
225 55 300 50 A20 292 3,25 73,15 64,50 60,21 51,60 4]
47/8"c/18  @&7/8"c/19  £63/4"c/16 é3/4"c/19
250 S5 320 55 4407 325 3,17 89,00 T1,38 66,62 57.10 47,60
a87/8%c/17 &7/8"¢c/18 é3/4%¢/15 #3/¢"c/19
Joo 60 350 60 480 390 3,18 117,10 86 80,25 64,78 5730
&T7/87c¢/15 67/8"c/16  83/4%c/i4 g3/4"c/1T
150 60 375 65 200 455 3,23 150,20 102 95,11 a81,52 67,90
é1"c/18 #1hc/20 ¢7/8"c/1T7  67/8"c/20
400 065 400 T0 40 520 3,25 182,36 114,86 107,20 91,90 76,58
s1vc/17 d¢inc/18 47/8"c/16 a7/8%c/20
500 70 450 80 600 650 3,20 260,00 143,20 133,70 114,60 95,50
g1"c/15 d1c/17 éinc/20 d7/8mc/18
600 75 H90 g0 660 780 3,25 342,80 168 156,76 134,36 112
d1re/ 14 #17¢/15 #inc/18 a7/8"c/17
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8.6

Oase * 3 K8/ca®

‘A (cat)
W b B d b, P, 9, M, -]
2) r, . (kgrcm?}
{t) tcm) {cm) (ecm} {cm) [t) (Kg/em™’ {tm) 2.800 ¥ 3.000 3.500 4,200
25 30 95 20 200 32,5 3,60 1,80 3,96 3,70 3,07 2,66
81/2°C/25 61/27C/25 @1/2°C/25 ¢1/2"C/25
36 30 100 20 =200 39 3,90 2,39 5,26 4,91 §,21 3,57
#1/2"C/20  61/2%C/25 @1/2%C/25 61/2"C/25
0 35 115 20 220 52 3,93 3,61 7,97 7,44 6,37 5,31
81727¢/18  61/2"c/20 61/2%c/20 61/27¢/25
50 35 130 20 220 65 3,85 5,64 12,46 11,61 9,96 8,30
" [45/8"c/20  45/8"c/20 @1/2%c/16  #1/27c/20
60 35 145 25 240 18 3,70 8,11 14,31 13,35 11,45 9,54
$9/8"c/20  #5/8Mc/20 65/8%c/25  61/2%c/19
70 40 155 25 260 91 3,78 9,65 | 16,27 15,20 13 10,85
-7 |#5/Bnes1B  #5/8Mc/20  65/B"c¢/19  &1/72%c/18
B0 40 165 30 280 104 3,82 12,1 18,09 16,08 14,47 12,06
#5/8"c/18  ¢5/8"c/19 65/B"c/20  @5/87¢/25
90 40 175 30 280 117 3,82 15,23} 22,38 20,90 17,90 14,92
#5/8"c/15  #5/687¢/16 657%"c/19  €5/8"c/20
100 &0 185 35 300 130 3,80 18,487 | 23,27 21,72 18,62 15,51
45/8"c/15  #5/8M¢/16 65/87c/19  65/8"c/20
10 45 195 35 320 141 3,76 20,62 | 25,98 24,24 20,78 17,31
6374"c/20  €5/BPc/16 ¢5/8"¢/18  ¢5/8"c/20
120 45 200 35 320 1% 3,90 23,42 | 29,50 27,54 23,60 19,67
63/47c/19  @63/4"c/20 65/8"c/16  ¢5/8Mc/20
130 45 210 40 340 169 3,83 27,37 | 20,57 28,50 24,13 20,11
83/4"c/19  4374"c/20 ¢5/8%c/16  ¢5/8"c/20
140 45 220 40 340 182 3,76 31,66 | 34,90 32,57 27,92 23,27
d374%c/16  63747c/19  €3/4%c/20  £3/47c/25
150 50 225 45 380 195 3,85 41,17 | 40,34 37,65 32,27 26,90
$3/4"e/15  S37A7c/1T  €3/4%c/19  83/4"c/20
175 50 245 45 380 227 3,78 44,00 | 43,13 40,25 34,50 28,75
83/4%¢/16  63/4"c/1T $3/47c/20 63/4Mc/20
200 50 260 S0 400 260 3,85 55,18 | 48,65 45,41 38,92 32,43
#7/B"c/20  @3/4"c/16 63/4%c/19  63/4Mc/20
225 55 275 S0 420 292,5 3,87 64,38 56,77 53 45,42 37,85
67/68"c/18  S7/89¢/19  &3/4"c/1T  #63/4"c/20
250 55 290 55 440 325 3,86 71,27} 61,94 57,81 49,55 41,30
. 67/8%c/18  87/87¢/19 ¢7/8"c/16  67/8"c/20
300 60 320 60 480 390 3,80 102,75} 75,50 70,47 60,40 50,33
$7/8%c/16  &7/8"c/17 671/B"c/20 ¢7/8"c/20
350 60 345 65 500 455 3,82 133,80 | 90,76 84,1 12,61 60,51
g1"c/19 #1mc/20  67/87c/18  67/8mc/20
A0 65 365 70 S40 520 3,90 160,14 | 100,87 94,14 80,70 62,24
d1nc/18 d17¢/19  67/8"c/17  61/8"c/20
sg0 70 410 80 600 650 3,87 229,28 | 126,36 117,94 101,10 84,24
S1"c/16 é1nc/17T  817c/20 817¢/25
600 ) a50 B85 &40 T80 3,85 304,54 158 147,44 126,37 105,31
aitc/14 $1"c/15  d1"c/18 $1nc/20
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. En el cazo gue 13 baae cuadrada centrada joporte una columna rectangular, al mcmenza
adxlmo carresponde al plano que contlene al lado mayor 4e la columma, c¢omo a2 indica en la [lgurad.”
¢ la fuer=a de corie aixima se halla en el plano 1-1, paralelo al anterior, ubicado 2 4latancila 1 e
Fquel.

2

My zax M aca ¥ % 8 n2 t3.22
M =g B nzlz ra. e
u b-b 3 ¥ \/ u -
) U 2ax .

d - T ré a (a.r.-

Para asegurar la ductilidad de la seceidn =23 conve-

nlente adoptar U = 0,1448, correapondiente a w = 3,18,30-
d-d d gun e lee en la Tabla 7.7.
o | .
~ ' T a/2
-1 I" " |n - - .
4 'I"" ]
B | B
) I
bl — L L b
l d [1:x
a: 1
-3 | A~
-.'--F-——.I'
x
£ 3 -+ Figura 8.7
Parz el plano 1-1 se debe cumplir : < J_
'u max > uu B l:x z 0,53 l."': 3d (8.5
El perlmetro de punzonado se cbtlene : bo =2 (b‘ + bY + 2d) (a.26
La funrrza de punzonxo \lu resulta : 'u 2 Pu -9, lbx * dey + d) {6.27
Y ¢ 1,06
Yo% 5, T Y. F {0,5] » -12:—' fé ) para ¢ = 0,85 (8.28
Ze debe cumpllr ademas : v g vy =2 1,06 e [8.29
u c ’ c

Bc es 1a relacldn de aspecto entre los lados de la columna o pedestal :

_ __Lado mayor > (8.30
B. * —Tado menor de la columna o pedestal = !
parn el dizefia del acero de refuerzo, resulta i R M, max (8.31

ax* 6C J d

y “u
A__ oz el acero princlpal, que 3e coloca en la parte inferior de la basse, paralelo_al. lado meror de
SX ]a columna , ea dectr perpendicular al eje de mayor momento [lector a-a. Sobre &l se agoyan las -

barras del acero A__ ortogonales.
3y M
: 4 b-b {a.32

A
Iy
] I',_ "u {d - dbl

Las barras de la armadura correspondientes a l“ b4 ls as distribuyen uniformemente en ambas direc -
clones, en todo el ancho de la base. ¥
{d - d_} ez la altura correapondlente al acero u” que 3e ublca por encima del nax y &n

contacto con el. ®
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B.4.- DASES AISLADAS RECTANGULARES

Las bases alsladas rectangulares con cargas centradas, se disefian en forma si-
milar a las bases cuadradns anallzadas precedentemente,siempre gue ss cumpla la relacion entre sus
lados :

a,5 3 2 ' {8.33

La eleccion de bases rectangulares obadece a la imposibilidad de disefiarlas -
cuadradas, por razones de espacio. Cuando se excede la relacion 8.33, las bases deben comblnarse con
otras fundaciones vecinas de wodo de eliminar la excesiva [lexldn que se produce en la direccion lar-

ga, trabalando como volado.
En forma similar a las basves cuadradas, el Area requerida en planta resulta

- M i ¢ A= Bx B { v se obtiene de la Tabla 8.1} {8.34

A
req 9 adm y

Los momentos flectores en los ejes a-a y b-b respectivamente aon @

L 2 : . o 2 : . :
.'-lu aea = % By n. /2 Hu bb =% 4" Bx nylZ- :g.gz

For lo tanto, ge obtlene una altura {til para cada eje c¢rltico de momentos

g = \// My a-a g = ./ My b-b {8.37
17 2" {8.238
mr. B n e Bx ‘

¥

A la mayor de estan alturas Dtiles requeridas se la designa por d, y corresponds al valor de la mi-
nima altura de dlgeflode la base. Por lo general, esta altura asl obtenida por flexion, debe ser au-
mentada para verillcar losesfuerzos admislbles por corte y punzonado en la zapata.

En los planos 1-1 y 2-2, las [uerzas mayoradas de corte se obtlenen

Voror 2 % By <, V,o2.2°9, B, <y :g.‘zg
En cada caso se debe cumpllr : . ) Yo 1-1 - (8.41
ul-1"7 6Byd B
v Vc=0|53 I‘(':
v - uz2-2 S (8.42
u 2-2 €8_d - e
x
El perimetro de punzonado vale 1
b, by =2 (b + b, +2d) (8.43
B, - B B, -8B
= ¥y B LS A
—— .2 ¥ -
A 4]
! 1 - 3
Y- — — — al—ti— 1n1 ‘w______?
2 T 2
‘ . . ox | R . y 1 "s1® Rax

<
l
o |
§§§§§
- . [ .
-‘—
l
o
m
lq
L — LA
. e — — — e —
-]
-~

Figura B.8
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La verlficacidén a punzonado se realiza en la forma analizada en sl caso de bases -
cuadradas con columnas rectangulares, debléndose cumplir las ecs. 8.27 a 8.30.

Con relacidn a la distribucidn del acero, se deben reapstar las disposiciones de la
Seccidn 8.4 . El acero que reslste el mayor momento, para la base rectangular de 1la rigura 8.8,80 ¢l
que se coleca norizontalmente, paralelo al lado mayor de la bass. Sa loconoca por A_, 3 A__, ¥ 3a

lo distribuye unilormemente en todo el ancho By de la base, extsndiéndolo en la longliad X1otal Q'-

Pero el acero paralelo a la direccidn corta debe cusplir las condiciones dadas en -
1a3 ccuaciones 8.44y B, 45,concentrando en la franja centrada con respecto a la colusna, de ancho i-
gual al lado mencr de la base, un area de acero Ay 1

. 2 . Lado mayor
ﬁ32 S g+ ﬁsy para g = Lado menor de 1a zapata (8.44
donde A ca el Area total de acero en la direccidn corta de la base, que resists el momentos flector
con respecto al eje b=b a ambos lades de la columna. El area de acerc de la diferencia i
Ayz = U Agy = A ) (8.45

cn dlstrlbuye simétricamente a ambos lados de la franja centrada, tembien de manera uniforms.

Cunndo por razones conatructlvas se deba limitar la altura de la zapata, 3ln colocar armadura adiclo-
nal a corte, se pucden buscar scluclones alternas, como por ejemplo colocar nervios longitudinales o
diagonales conectando ¢l ple de las columnas, o ensanchar el perimetro de las mismas con pedestales.

Algunas de estas soluclones se muestran en la figura 8.9. Por ejemplo, el esquema a)
corresponde a una base con nervio longitudinal, que resulta una viga T solicitada por las reacclones
_del suelo de fundacién. En este caso se deben cumplir las especificaciones indicadas en la Seccion 7.

4 para vigas T alsladas.

El esquema b} muestra un pedestal troncoplramidal que ensancha las dimensicnes de la -
columna, para diaminuir los momentos (lectores y las fuerzas de corte en la base. Otras posibilidades
se dan en los esquemag c) a e), las cuales permiten reduclr el volumen da la base y su peso, cuando
los esfuerzos admlsibles del suelo de Cundacidn son limitadosa.

Estas soluclones, sln embargo, exigen un incremento en el acero de refusrzo, ¥ en la
calidad del concreto a usar. Ademas, las bases con nervios hecesitan encofrado, lo cual ocbviamente
encarece su costo. Se las utiliza solamente cuando se desea disminuir el volumen total del concreto
de la base, en el caso en que un alto porcentaje de la capacidad portante del suelc debe emplearse
para realstir el peso de la fundacion. Cuando eato no es posible, sa debe recurrir a fundaciones in-

directas o pilotes.

} By l. - B b)

al llervio longttudlnal Pedestal troncoplramidal
e)

Bases con nervloa
transversales y diagonales

-

Figura B.9
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EJEMPLO B.2.- DISERD CE BASE RECTANGULAR
Disefle 1la base alalada centrada que debe soportar las cargas de servicio @

cCP=125¢ cy=85t¢ La columa tisne las dimenalones bx 2 65 cm
Por razones cogntructivassefija :+ B =2,8m b, x 50 ca
La profundldad de la fundacion es : YHe3,2m
El eafuerzo admisible del suelo 1@ %pdm 2 Kg/em2 ré x 280 Kg/cm2
f, z 4,200 ¢
Anallals de la base @
De tabla 8.1 se obtienea y = 1,3
31125+ 89) 100 | 43 0 B =—12:85 T 49m Az13,72m2
req - 2 B ' x -_Efﬁ__ - '
Bx 9 .
B = - ° -2—'3— = 1,75 <2 Correcto Cargas mayoradas :
y ! : ' '

P = 1,4 CP+ 1,7 CY = 319,5 ¢t

_ 9,5 ¢t
o, = 3.7 nd 2,31 Kg/cm2

2 2 _
M, aca = % By n, /2= 2,33 x 288 x 212,5°/2 = 147,3 tm
2 2
My bop = Oy By My /2 = 2,33 x 490 x 11572 = 75,5 tm
M ,/ 5
__ua-a 147,3 x 10 .
YT B, ~13%8 % 200 x 280 ° O ©°

u b=b
d, = \[uf' \/ﬂm—l—ﬁ—;—- 20 cm

Se adopta d = 655 cm

u 1-1 chx‘_2'33x1575_ SO
w117 ua = 6d  “oBx5s - c 1% Wc‘“z
P ¥

Ty © 2,33 x 60
b = 65_cm Yuzz® 11L 0,85 x55 - 3 ‘3’“2

) v, <v = 0,53 £ = 053\/ 3.57 ngmz

d:G"jcml I. 1 Cumple
== 'I"" 1,05m B,= 2,8 m 1,05m
I 1
cy=60cm P a "1 iI T
L e o — — ' —y - H Y .
d | n =[115em| - | X" ¢ 3/4%c/ {0ca
b b : :
o e {2 i W :
B =2,8|m . ’ 4 Y= 5UC|"
I c, =1,575m / = 65¢cm .
! |Lg ysoneriocn |
| Il l I
. B, TNy = 2125w #————B = 4,9m *
EL perlmetro de punzonado es : b, = 2(65 + 50 + 2 x 55) = 4,5 m B = %g = 1,3
c
v, =P, - a, (b +dlb +d) = 319.500 - 2,33 x 120 x 105 = 290.142 Kg
_ 290,142 _ - 1,06 Vo 1 -
Va * ewisoRss 1379 Kelem2 < v = (0,53 4 1Vl 20,53 + ngﬁ’ 280 = 22,5 Ka/cm2

‘ c
Ademas : vy < v = 1,06y/TL = 17,73 Kg/cmz : Cumple
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Yeriflcaclon al aplastamlento :

Prax cop © @ (0485 [L A) = 0,7 x 0,85 x 280 x 65 x 50 =541,45 b > P, = 319,5 ¢t

Pmax col > Pmax base > Pu Correcta

Diseiio de acero
{se acepta Ju = Q,9])

M S
Asx % fu j ad = 21“7,3 210 * 78,72 a2
. ¥y “u 0,9°x4.200 x 55
For metro, en la direcclon x :
Moy = 73'72 = 28,11 cm2/m De Tabla 7.4 1 @ 3/4" ¢/ 10 cm
]
(A =2,84cm2 d = 1,9 ca) Ay = Ay, 328,4 cm2/m
M 3
.ﬂsy Rl ar JIJ ?;b_ ) = 275'5 x 10 = 41,8 cm2
y Yu ' 0,9 x 4.200 x 53,1
El aren dn acero nsz en la banda c¢entrada con la columna, de ancho B = 2,8 m resulta :
{de ec. B.44)" ) AL = 2-ﬂay .2 X 41,8 a5 4 em2
w2 T+ " 2,15 = A
30,4 _ . .
__ETE_ = 10,86 cm2/m ¢ 1/2% ¢/ 10 cm ﬂsz = 12,7 cm2/m P Asz = 35,56 cm2
. ﬁ33 = ﬁay - AaZ = q1fa - 15,96 =6,24 cm2
524 297 cm2/m < A - 0,0018 b b = 0,0018 x 100 x 65 = 11,7 ca2/m
2 x 1,05 -~ smin ~ ' T -
(nb =1,27 cm2 db = 1,27 cm) d 1/2" ¢/10 cm

veriflcaclon de la adherencia y longitud de desarrollo :

En la dlreccion x

B, - b, 490 - 65
XX ire———— sT7=205 @ Ly,
€n la direcclon y B -b
e . 280 -50 _ Correcto
—L-—L—z Pt 108 e > Ly oo,
L. 21,6 t0,06a r)//r! =1,4x0,06x 2,84 x 4.200//280 = 60 cm
dx ~ ! ' bx "y c ~ ! r t ’ =
Ly 21,4 x 0,006 dp fy = 1+% x 0,06 x 1,9 x 4,200 = 67 ca
Lay 2 9,4 x 0,06 x 1,27 x 4.200 /{/280 = 27 cnm
Loy 2 1,4 x 0,006 x 1,27 x 4.200 = 45 cm

0.5.- BASES CONTINUAS PARA MURDS

Las bases continuas de muros pueden ser de concreto sin armar O armadd. (Ver
Secelon 8.2).En el primer caso, solo soportan cargas reducidas, como por ejemplo de paredes de 'mam-
posteria sln sobrecargas importantes. Las dimensiones en este caso se indican en la figura 8.10 a).
y los esluerzos de tracclon en el concreto son limitados.

Mas usualés son las bases de concreto armado ,(Fig.8.10 b) para las cuales es con-
venlente regspetar una altura Gtll : B b
a2 2= (8.44
4

Las aecclones crlticas para el momento flector en basea con murosa de concreto, de mamposteria y co-
lumnas methlicas con planchas de bade,se indican.en la Secclon 8. 6, figura 8.11, y el plano -crittico
dn corte, en la (lgura 8.32.

{La distribuclén de los esfuerzos en el suelo de fundaclidon bajo las bases con-
tlnuas o corridas que soportan muros, se considera uniforme. Lis Barras de la armadura principal se
colocan normales a la dirmeecclon del muro, mientras gue en la direccion paralela al muro, se distribuye
Gnleamente el acero de retraccidn y temperatura.
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Se dealgna por p la carga de serviclo del suro por unidad de longitud, y por Py la
carga oayorada. El ancho requerldo B y la reaccion del suelo 3e obtlenen :

o)
Br g Uo cl..l =5 (9.46
&q adm B .
En las bases continuas para zuros de concreto y de mamposteria, los somentos de diseflo se calculan :
{en ancho de 1 m}

Para muros de concreto : M =0, als2 Para auros de mampoaterla: M =o,ln« 212,2

y la altura aril sae cbtlene : N M (8.47
d = —_— {8.48

£* 100 .

c
En este tipo de bases, 3blo 3e veriflca a corte siople,a distancia ¢ del plano critico de momentoa.
g, ¢

= S - ' {8.49
Y s %€ 100 Yu © 6 4 Ve ° O'EJJF_C {8.s0

-para 4 = 0,85

Para confinar el concreto de la base de los muros, es conveniente armar una viga de encadenado cowmo
muestra la figura 8.10 ¢} con un alnimo de 4 barras longitudinales de ¢ 5/8" o mayor, y estribos ce-
rrados de & 3/8" con espaclamiento 3 £ 25 cm. Esta viga de encadenado debe conectar todas las bases
de los murcs y las columnas de la estructura en dlrecclones ortogonales,para dar mayor rigldez al con-

Junto.

- n + b/a4
I A
. n T L .'
y 1 “l_ .-t.)-. T e
| vl
. n
h 2 a2n
al J b} c)
F
s—8 — P4 B *
£ Yiga de encadenado

Base continua 3in armar

Figura 8.10

BIEMPLO 8.3.- DISEND PE BASE (INTINUA CE MURD
Disefie al base continua en concreto armado, del muro de mamposterla indicado,con 30 cm de

espesor y las sigulentes cargas de serviclo : CP = 6 t/m CV = 4.4 t/m
El suelo es arcillla firme, con capacidad poriante : O adm = 1 Kg/cm2 ¥y Yy = 1.700 Kg/md
t':: = 210 Kg/cme ry = 2.800 Kg/cm2
La profundidad de apoyo de la base es 0,75 m < N S
= I
p=CP+CV = 104t/m = 104 Ka/am b=30cm 40 ca
v = 1,15 . T [- H=0,75m
Br = 1,15 x 104 = 120 coa d=25cm} bﬂlJ‘ 4";";
eq cr
p, = 144 CP + 1,7 CV =15,88 t/m *— B = 1, 2a—¥
n = 45 cm
p 15 cm c = 32,5 ¢cm
a u _ 15,86 x 10 _ . > '
u S g = 150 = 1,32 £g/ca2 d = 3 - b
a % = 22,5 cm Se adopta d = 25 cm
. u 1,32 x 32,5 _ -
vyt g C 0.85x% 25 = 2 Kg/cm2 h =35 cm

vuc Ve = 0,53 I‘é = 7,68 £g/cm2 Cumple
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M 2
u 1,32 x (45 + J0/4) /2 % 100
Acaro principal ¢ A_ = = rl2cm2/m <A
T 0,9° x 2.800 x 25 a3 min

‘s atn 2 ¢,002 x 100 x 35 a T cm2/a ¢ 5/8° ¢/25 cm {en ambas direcciones)
ll.bz'l.‘}ﬂc-z d.b=1.59c-l

Se verifica la longitud de desarrollo :

B ~-b
—s z= 45 cm > Ld . Cuaple
Ly 2.0,06 Ay f, ITE = 0,06 x 1,98 x 2.800/V210 = 2 ca
> 0,006 ¢ T = 0,006 x 1,59 x 2.800 = 26,7 cm
L = y
A/A, = 120730 = 4> 2
Se verifica aplastamiento en la base : 2
P =2a{o,esr'A)=zxo.7xo,asxz10x30x100:750t/m>>p
max basge c 1 u

No resulta significativo

B.6.- SECCIONES CRITICAS A FLEXION Y CORTE

El momento mayorado maximo para una zapata o cabezal atalado se calculara en las
secciones crlticas ubicadas como se indica :

a) Para las zapatas o cabezales que soportan columnas, pedestales o Zuroa de concreto, estara
la cara de la columpna, pedeszal O ouro (Figura 8.11 a)

b] Para las zapatas o capezales que soportan un muro de maposteria, estard en la altad de lad
tancia entre el eje y el borde del muro. (esquema b)

¢) Para las zapatas o cabezales que soportan columnas con planchas dé acero en su base,estara
1a mitad de la distancia entre la cara de la columna o pedestal y el borde de la plancha.

(Figura 8.1l c).

Columna, pedestal o muro =t Columma metalica
\ de concreto :a. b/h ) \ [
Plancha
Murc de —» de apoyo ,c/2
| . mFteria
al b} c)

Figura 8.11.- Secciones riticas a flexidn

Las secciones criticas para corte en zapatas y cabezales se ubicara °© una distan-
cia d de la cara de la columna, pecestal O muro. En el caso que soporten columnas metalicas con =
plarchas de acero, d se mediria desde el planc que define la secclén crltica por momento flector des-
crita precedentemente. Ver flgura 8.1z c}.

Columna o muro Pedestal Columna metalica 11‘5-]"-
19, 3 Plancha de -
1 apoyo 4 |
d 17
| T e 1
a | _ gL, | ] o

Figura 8.12.- Secciones criticas a corte



a)

b)

e)

d)

)

£)
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APENDICE A

PESOS UNITARIOS DE MATERIALES DE CONSBTRUCCION

Cuer race Xe/w’
Tierra aeca 1,330
Arena meca 1.600
Arana hfimada 1.860
Grava ssca 1,700
Grava hdmeda 2,000
Piedras naturales
Granito 2,800
Caliza compacta 2.5U0
Calliza poromsa 2,000
MArmol 2.800
Mampoasterias
Ladrillo comunes

mortearo de cal 1.600
Ladrilloa huecon

mortero da cal 1.3%00
Bloquee huecos

de concrato 1.400
Morteros
De cal l1.700
De cal y cemento 1.900
De cemento 2.150
Da Yyeao 1,200
De cal, arena Yy
polvo de ladrillo 1.600
Maderas
Pinc de Flandes 700
Abato blanco o rojo 600
Cadoba 590
Roble blanco 750
Roble rojo ¢ negro 700
Alamo 500
Cedro 460
Nogal blance 450
Hogal negro 650
Jabille L60
Leurel 480
Mapurite {blanco) 660
Incienso 980
Mora 960
Mapurite (rojo) 790
8amin 570
Combuetibles liquidos
Alcohol 800
Gno-o0ll 845
Qagolina 240
Querpeene auo
Petrblec 880

g Mstales , Ke/n’
Acero laminado 7,850
Plomo 111400
Aluminio 2,700
Cobre 8.900
Bronece laminado 8,€600
Latén 8. 500
Eatafio laminado 7.400
Z2ino 74200

h) Otros matarialas
Vi driu 2 . BUO
Corcho 2ho
Forcelana 2. 400
Pizarra 24700
Basura 660
Cenizans 300
Cal viva 1.150
Escombros 1,400
Yemo 970
Papel apilado 1,100
Pielas y cueroa 900

1) Concretos
Ds agregado ordina-’ -
rioe 2,400
Concreto armado 2500
Concreto liviano Variable

J) Combustibles sélidos
Lefia en trozos 400
Aperrin suelto 150
Assrrin compacto 250

k) Pavimentos Kg/m2
Baldogas y mosalicosn
por ¢/cm de eapesor 22
Asfalto fundido 1id. 14

1.) Cublertas

Tejap da cdemento
LAminas onduladaa ¥
Tajas sepafolas
Tajado de pizarra
Tajas flamancan

Tejaas de vidrio armad

m) Clelorramsos

Da yeso, con snliat,
De yoso, ain esnlint.
De mortaro de cemento
cal y arena con metal
deaplegado

60
ar Tabla 11.]1 Ref.5.

105
45
85
o 30

20
5

5?7
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APENDICE B

CARGAS VARIABLES BOBRE ENTREFISOS

USC DEL EDIFICIO O ESTRUCTURA CAROA DISTRIPUIDA
(Ke/m2)
Apartamentons 175
Bin acceso 100 .
Azoteas Con acceso Begfn sl umo T
Balconea Izual a la del loosl que
los da acceno (1)
Salas de lectura ’ . Xoo ) .
Estanterine de libros 250 por cada # de altura y
Biblioteca _ no menor a 700
Depdaitos de libros 1,100 por cada m de altura
Comedores pfiblicos, reetaurantes
Depfisitos en general Variabls segin uso, pero
d 250 Kg/m2 por m de altura
Viviendas uni o =zultifa-
Escaleras { miliagres 300 (2)
Otroe edificios 500
Aulas 00
Escuelas | pagilloe | 400 5
Vehiculos de pmeajeros 250 (3
Gurajee Autobuges y camiones 1,000 (4)
Zona de espectadoras
Glonaelios { Vegtuarion 175
Bala de operaclones 300
Hoepitales{ Habitacicnes 175
Paslllos y veatibulos o
Oficinans Areas de trabajo ) 250
Areas pfiblicas y paslllos o
Balonem de flaata 500
Aréas plblicas y pamillos 500
Teatros, Zonpa de sepactadores 400
cinaens,etc,.) Escenarios 750
Camarines 175
(1) Adem&e se coneiderarA una carga lineal de 150 Kg/m aplicada en el

{2)

(3)

()

axtrexo del woladizo.

Los mntepechoe y barandas de terrazas, balconss y escaleras se di-
sefiarfn para resistir una carga horizontal lineal éan ¥l bprde su-
perior de loe miemos de 50 Kg/m en viviendae de uso privado, y de
100 Kg/m an localea de uso pfiblico.

Se condiderari la accién de una carga concentrada de 900 Kg distri.
buida en un cuadrado de 15 cm de lado, colocada en el sitio mhs
desfavorable,

Se tonsiderarh la acclén de una carga coscentrada igual a la cerga’
mhxima por rueda segin Normas WIC o AASHTO distribuids: en un cua-

. drade de 15 cm dd_lado.
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APENDICE C

VIGAS FLEXADAS, MOMENTOS MAXINOS Y FLECHAS,

_DEFLEXION MAXIHA

yAAS _REACCIONES QMENTOS
2
QX
. R :R q L Hx.- l!-—i_ ATI :SL‘F
p e M, e q L8 384 B
R @ R
A B
R "
% 1 Mo ¥p % A- PG_LE
M g
F._—P_b_‘q H e B, x
= a  Ry= PY/L 1 - A1 A Pab(2ab)V3b(2atd)
M « B L —
Ry Pa/L x2 * °p %2 ZEL
Ry Ry Ho Pab/L {para :I'VL =132y
P P -adh 3
lr!J &_!4 {x€a) : Pa
T\ /1n Ry=lg=P Hy = Px . ‘A= 312 _ a2
R‘ RB : E
= q P
. \ R .q, B = - X o 3
=
® LI {para 2x0,5193L)
:EL? | 8 Nax 9 {3'(pnrnz:=o,577hL)p . »51
- Qx(d - 2 X3 s
A‘ﬁﬂ ;t[a[mb’;‘ By=Rp= 3 Hy = (3 -3 1.3) _ i.{'f
rﬂ\@,/!, Ho, = QL6 6OEI -
A B
P N n -
L R=P M = Px . .?:1-3
' - R MT e PL - <5
L. 'L el ’ s".?:ﬁ::“' En extreno Mbre

Q es la resultante de las cargas distribuidas, sn 1a luz L

El eg 1la rigidez flexional de la viga
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REACCIONES

R‘=nn-§(an-)

MOMENTOS

H'-qaz/z

o atieua?
Wa =———

DEFLEXION MAXIMA

4 . 2
L M- -
A “fr5 -5 13

*n e¢l. tramo

b .3
Ae e

en ol extremo del volado

H; = q lea

M= q L%

A3 E

en &l extremo dal
rolado

M = q /3 12 91’
A= 15 EI
M- = qL/3 en a8l sxtremo del
aex . valado
" p P a%(2a 3 3L)
perx A g2
(x € a) 2 volado
M- =P a Pal
aax —FE

on 8l tramo

i 2
" -Igiq LS (x-3L/8)

—ab 3 a L
M G-b A
" e gq sza (en x «0,4215'L)

Mt = 5 PL/32 _ p1’
B, = 5 Px/16 (x£L/2) " kays B
B = 3 PL/16 (en x=0,447 L)

H‘: l?.. e g_l'.a q L&

=, 2 At

He = =2 (% = E 4 La’

Mo M~ w P L/B L3
Rg-h Atk
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APENDICE D

FMOPLEDADES MECARICAS Y CARACTERISTICAS DE LOS SUELOS

TADLA

D-1

Peso especllfico y y capacldad portanta'uah

CIASE UFE SUFLD PESO ESTECIFICD CAPACIDAD PORTANTE 0y, 0BS.
Y (Kg/m') Suelo seiESIchéuelo inundadoc
noen dura,estralllficada,
mann y cumpacta - ' 2.800 a 3.000 60 a 100 = m
E;EnnTzu::;'?:;ﬁ:;:dn' 2.700 40 8 50 - {1}
ftocan ealratificadaa 2.600 25 a 30 . (1)
Pladra callza compacta 2.500 10 a 20 -
Fledra callza pornna 2.000 B8 alio0 -
Faulstns o reca blanda 1.800 a 2.000 8 -
Grava con arena compacta
{al menos 173 de grava 2.000 5a8 2ad
de 70 m)
:;ﬁ“:lggujgahl’;:z: s 1.900 a 2.000 4aé6 2 (2)
{t a3 mm)
Arena gruesa seca 1.800 3as - (2}
Arena lna himeda 1.750 2a5 1a2 (2)
Arena Clha geca 1.700 1a2 - (2}
Arena arclllosa medlana
y denaa 1.900 2al 0.5a i
Arena arclllosa seca ¥
suelta 1.700 a2 -
frcilla dura compacta 1.800 4 -
Arcilla muy firme 1.800 2 a -
Arellln semldura 1.750 2 -
Arcllla mediana 1.700 a.5 -
Arcllla bLianda ) 1.700 <0.5 -
[.Imua T r 1.700 €0.h -
F?ngo.lodo o turba lnor- 300 _ - (31
ganlca
Suslns organlcos 1.600 - - (3)
1.700 - - {3

Tierra vegelal =seca

erllencs sin consoll-
dar

1.700

(N







