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FILOSOFIA DEL DISENO SISMICO Y

CRITERIOS GENERALES DE
ESTRUCTURACION Y DISENO

GENERALIDADES

os reconoce la complejidad del Disefio Sismico de las

La mayoria de Codig
150 de I Norma

edificaciones y define alcances u objelivos gencrales. En el ¢t
Peruana ¢l criterio de Diseiio Sismo-resisiente ¢ CXpresa sefalando:

Las edificaciones se comportarén ante los sismos considerando:

a) Resistir gisios leves sm dafios.

b) Resistir sismos moderados considerando la posibilidad de daiios
estruclurales leves,

¢) Resistir sismos severos con la posibilidad de dafios estructurales im-
portinies con uni posibilidad remota de peurrencia del golapso de la
cdificacion.

cacion ocurre al fallar y/o desplomarse

Se considera que el colapso de una edifi
la posibilidad de ocurrencia de

{caerse) parcial 0 totalmente su estruclur con
muertes de sus habitantes,




Antowio Rlanco Rlaxco

La elaboracidn dé un espectro de diseiio (coeliciente sismico C) (rata de deter-
minar ¢l cochiciente con el cual se deben disefiar las estructuras, buscando
lograr un comportamicnto elistico durante los sismos leves, cuya recuencia de
oeurrencia cs alla, y un comportamiento inelistico durante sismos Sgyeros cuya
probabilidad de ocurrencia es menor.

Pura asegurar un comportamiento kiclistico en los elementos estructurales se
disefia considerando una serie de requisitos gue buscan proporcionar ducti-
lidkad.

El diseiio asi enfocado ya no resulta ser un cilculo matemdtico exacto sino un
arte, en el cual los ndmeros sirven en forma relativa, interesando mas los con-

ceplos de comportamiento y los tipos de falla que los cilculos "exactos”.

Dada la condicidm del Peri de pais sismico, no serd Factible realizar ningiin anali-
sis 0 disefio sin considerar fuerzas de sismo. Las fuerzas de sismo no deben ser
consideradas como una solicilacion cuya verificacion debe hacerse adicional-
mente, sino con la misma importancia que se concede a las cargas de gravedad.

En regiones sfsmicas es de gran importancia que la forma estructural esté
orientada hacia un buen comportamiento sismico, en este ohjetivo tnto argui-
leclos como ingenicros deben actuar en forma coordinada ya que, un ingenier
estructural no podei hacer que una fonna estruciural pobre se comporte satis-

El problema del disefio sismo-resistente es Gnico en muchos aspectos, un gran
sismo produce fuerzas de inercia que Son muy superiores a la carga mas severa
que ha de soportar la estructura durante su vida dtil, sin embargo sélo existe
una pequefia probabilidad de que esta carga ocurra, y mas ain en el caso que
ocurra, la duracidn de esia carga es pequedia. Esta combinacion de condiciones
hace que el disefio esté orientado a evitar el colapso frdgil de una estructura,
atin para el caso del sismo mas fuerte, pero aceptando La posibilidad de dafios
estructurales sobre la base de que es mas econdmico reparar 0 reemplazar las
estructuras dafladas por un gran sismo que construir (odas las estructuras suli-
cientemente fuertes para evitar dafios. Este concepto de disefio presenta un reto
al ingeniero estructural: como disefiar una estructura econdmica, que sea sus-

ceptible de dafiarse en un gran terremoto, pero cuyo colapso esté controlado de
manera de evitar pérdidas de vidas humanas.

Tk
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Il cuidado twita en ¢l disefio y detallado como en la ccyusm:c-:imu,_sa.u'. funda-
mentales para oblener una estrucluri sismo-resistente,

FALLAS MAS COMUNES
DEBIDAS A SISMOS

La observacidn de las fallas producidas en los sismos ¢n las estrqclmus dafia-
das permite Hegar a la conclusion general que, en su nm}rnlr[a. proviencn de see-
fores en que s¢ produce cambios bruscos de las Ipn‘npmdmlcs resistentes \r
principalmente de las rigideces (columnas cortas, VIZ muy peraltadas), o de
problemas de estructuracian, disefio o construccion.

Las [allas mas frecuentes han sido:

1) Daiios en tabiqueria de ladrillo, vidrios, cornisas y parapelos, debidos a te-
nerse estruciuras muy flexibles, con pocarigidez lateral, y sin un detallado

especial parn cllos.

2) Edificios que han colapsado debido a lener clementos con poca capacidad
resistente en unadireccidn, como vigas chatas y columnas con poco peralle
en la denominada direccion secundaria (Ver higura I-1)

3) Columnas colapsadas al tenerse edificios :qmrlicndqs con vigas mucho m;‘;:;q
fucries (resistentes) que las columnas; teniendo vigas muy peraltadas se
consieue obtener mayor rigidez lateral, pero si las columnas son mas
d:’:hiiEs que las vigas, se forman rotulas plisticas en sus exlremos anles que
en los extremos de las vigas, formdndose mecanismos con gran defor-
maci6n lateral que ocasionan fallas pricticamente irreparables.

4) FEdificios con asimetria en planta, producida por clementos csimctumllcs
dispuestos asimétricamente o, por clementos de tabiqueria también
asimétricos que cambian ¢l comportamiento _de la estructurd, aparentc-
mente simétrica cuando no se considera la influencia de 105 Labigues.

5) Columnas falladas por efecto de labiques de ladrillo con ventanas altas y
que forman las denominadas columnas cortas.
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1} Columnas peraltadas ¢n la
direccion  de  los  pirticos
principales.

2} Vigas peraltadas en la
direcciin de los poérlicos
principales, y vigas chatas
cn la direccidn secundaria,

T T T 03 i) 1

Planta de edificio estructurado con oriterio
clisico, obsoleto para un pais sismico,
Figura I-1

) E_,di['lcim con aberiuras muy imporantes en las losas de los pisos v que oci-
Si00@ un comporiamienlo no unitario de 1a eslr_y,can; caso de edificios con
let‘lTl(l:S que unien dos zonas de su planta o con 10sas que no penmiten apor-
tar rigidez como para considerar la existencia de un diafragma rigido

7 Eldiﬁcim con _[unnas rectangulares muy alargadas, donde Ia hipdtesis de
dml‘_@gma _;]‘,gujg_ para las losas pierde valider v donde los efectos de
torsion accidental son importantes.

8) !Ediﬁciﬂs con formas en L donde la asimetrfa en plama ocasiona esfucrzos
importantes debidos al giro o torsion,

9) Edificios con reducciones en planta importantes y asimétricas, con elemen-
tf:su gxlrut:hmlits fue no contindan en pisos superiores ocasionando discon-
Minuidades y eambios bruscos de rigidez.

10) Edificios con muros o placas que se eliminan en ¢l primer piso, concentran-
do demandas de ductilidad excesivas para las columnas del primer piso,
dado el comportamiento de sdlido rigido de las placas superiores.

ESTRUCTURACION Y [ISEND DE EDIFICACIONES DE CONCRETO AHMADD

11) Vigas muy cortas ubicadas enire dus muros o phacas, formando un sisiena
estructural denominado de muros acoplados, donde se generan fallas por
cortante on las vizas, que por su pequeiia longitud suclen ser muy rizidas.

TR i O ST

F PO LEM e ¥ i

12) Edificios con langues de ggu superiores apoyados teniendn columnas muy
débiles en relacion i la viga gue ks une y que forma el tangue proprmenic
dicho. En muchos casos, adicional a este problema. se tiene el ocasionado
por la existencia de columas gue nacen en vigas de laazote, ks cuales no
fueron diseiiadas considerandy Jos electos del sismo vertical.

CRITERIOS DE ESTRUCTURACION
Y DISENO

Mientras mas compleja es ka estructura, mas dificil resullaprodecip su co -
miento sismico, Por esta razon, es aconsgjable que la estructiuracion sei liy
mas simple ¥ limpia posible, de manera que la idealizacidn necesana para su
andlisis sismicn se acergue I mas pusible a la estructura real. Debe ademis
tratar  de evilarse que los elementos o cstructurales distorsionen I dis-
wibucion de fuerzas considerada, pues se generan fuerzas en clementos que no
fueron disefiadas para esas condiciones.

Los principales critenos que s necesanio tomar ¢n cucnta para lograr und
estructura sismo-resisiente, son

1) SIMPLICIDAD Y SIMETRIA

La experiencia ha demostrado repetidamente que las estructuras gimples se
comportan mejor durante los sismos. Hay dios razones principales para que
esto sea asi. Primero, nuestra habilidad para predecir ¢l comportamiento
sismico de una estructura s marcadamente mayor para las estructuras
simples que para las complejas; y segundo, nuestra habilidad para idealizar
los clementos estructurales es mayor para las estructuras SUnples que para
las complicadas,

El hacer un modelo para realizar el andlisis estructural de un pdrtico
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perfectamente delinido o de una placa continda puede resultar sencillo y los 2) RESISTENCIA Y DUCTILIDAD

resullados pueden reflejar aproximadamente bien el comportamicnto real;
sin embargo, cuando las estructurag son complejas existen dificultades en
el modelo a realizar, haciéndose simplificaciones que no permiten asegurar
la similitud del modelo y el comportamiento real.

La simetriz de la estructura en dos direcciones es deseable por las mismas
razones; la filia de simetria produce efectos torsionales que son dificiles de
eviluar y pueden ser muy destruclivos,

Las (uerzas de sismo se podrin idealizar actuando en el centro de muasas de
cada piso, mientras las fuerzas que absorben los elementos estarin ubicadas
en ¢l centro de rigidez; si no existe coincidencia entre el centro de masas y
el centro de rigidez el movimiento sismico no solo ocasionard un
movimiento de traslacidn, sino adicionalmente un giro en la planta
estructural (torsion), la cual hace incrementar los esfuerzos debidos al
sismo, pudiéndose sobrepasar los esluerzos resistentes (Ver hgura 1-2).
Los cilculos que se realizan en este aspecto son aproximaciones y micntras
s excentricidad exista se endrin mayores problemas.

2 ® © ®

Planta de edificio con mucha rigidez cn extremo |
y con reduccidn de losa en plania.
Figura I-2

Las estructuras deben lener resistencia sismica adecuada en todas las dirce-
ciones, 1 sistema de resistencia sismica debe existir por lo menos en dos
direcciones ortogonales o aproximadamente ortogonales, de tal maneria gue
se parantice la estabilidad tanto de la estructura como un todo, como de
cada uno de sus elementos,

|as cargas deben transferirse desde su punto de aplicacitn hasta su punlo
final de resistencia. Por lo tanto debe proveerse una lrayectoria o trayecto-
fias continuas, con suficienie resistencia y rigidez para garantizar ¢l
adecuado trunsporie de las cargas.

La caracteristica fundamental de la solicitacidn sismica es su eventualidad,
Ello s traduce en que un determinado nivel de esfuerzos se produce en la
estructura duranic un Corto Hempo.

Por esta razon, las fuerzas de sismo se establecen para valores intermedios
de Ia solicitacion, confiriendo a la estructura una resistencia inferior a la
médixima necesaria, debicndo complementarse ¢l saldo otorgdndole una ade-

cuada ductilidad. Esto requicre preparar a la estructuri peirit INSrEsar en una

clapa plistica, sin que se llegue a ka falla.

Otro antecedente importante que debe ser lomado en cuenta en la con-
cepeion de estructuras aporticadas, es la ubicacion de las rdtulas plisticas.
El disciio debe tender a que estas se produzcan en los elementos que
contribuyan menos a la estabilidad de la estructur.

Por esta razén, es conveniente que ellas se produzean en laﬁlfvigns\, indepen-
diente al hecho que por estar mas cerca de su resisiencia (liima, contribu-
yen a disipar mas tempranamente la energia sismica. Esie control en la
ubicacién de las rotulas pldsticas tienc la ventaja adicional de permitir que
la ductilidad sc otorgue en los puntos en que ella es necesaria, lo cual
permite un disefio mas ccondmico.

Un antecedente que es conveniente ener presenic ¢n la estructuracion es
que la ductilidad depende de la carga aplicada al elemento. Este efecto
acttia en forma diferente, segin el tipo de material constituyente. Sieste es
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concreto armdo, un aumento de la carga se taduce en un aumento de la
resistencia con disminucidn de la ductilidad.

Los eriterios de ductilidad deben tmbién extenderse al dimensionamiento
por corte, ya que en el concreto ammado a falla por cone es de naturileza
fragil. Para lograr este objetivo, debe verificarse en el caso de una viea,
que la suma de los momentos flectores extremos divididos por la luz sea
menoe gue la capacidad resistente al corte de la viga; ¥ en gencral, para
cialquier clemento, que la resistencia proporcionada por corie sea mayor
que la resistencia proporcionada por (lexidn. '

Al suministrar ductilidad a una estructura debe tenerse presenle que esta no
depende dnicamente de In ductilidad de sus elementos individuales, sino
también de la correspondiente a las conexiones entre ellos, por lo cual estas
deben disefiarse pam permitir ¢l desarmollo de dicha ductilidad.

Al disefiar una estroctura de concreto annado, debe garmitizarse que ka falla
se produzea por Huencia del acero y no por compresion del concreto, s, -

3} HIPERESTATICIDAD Y MONOLITISMO

Como concepto general de disefio sismo-resistente, debe indicarse la

conveniencia de que las estructuras lengan una disposicion hiperestilica

Ello logra una mayor capacidad resistente, al permitir gue, por produccidn
de Glulas plisticas, se disipe en mejor forma la gnergia sismica y, por otra
parte, al aumentar la capacidad resistente se otorga a la estructura un mayor
grado de seguridad.

*
En el diseiio de estructuras donde ¢l sistema de resistencia sismica no sea

hiperestdtico, ¢s necesario tener en cuenta el efecto adverso que implicaria
la falla de uno de los clementos o conexiones en la estabilidad de la
estruciura.

Un caso especial lo forman las estructuras tipo torre o péndulo invertido, en
las cuales no es factible asignar a la estructura los valores usuales de
ductilidad ya que se trata de estructuras isostiticas en las que s¢ concentran

4)

+ fus solicitaciones sismicas en ki
Los méximos esfuerzos provenientes de s SOlCIKCIONES SISAIE 15 ¢

zona inferior del elemento vertical de soporie .

UNIFORMIDAD Y CONTINUIDAD DE LA ESTRUCTURA

b ser confing Gnto en planly coma en elevacin con

1 estructura de in &
canibien bruscamente de rigidez, de mancr de gvibar

elementos gue o
concentraciones de esfucrzos.

armado) ¥ s¢ requiere eliminarlas en

S se usan phicas (nuros de conerelo _ : _
. o brusco, sino reducciones paulali-

aledin nivel, o deberd hacerse un ciunbi
nas de manera de oblener una Lrnscn.

en los niveles inferiores (caso tipico de cdifi-
| problema es ain mayor, pues adicional al
tran las demandas de duc-
iento stmikar i cucrpo
conseguir dadas s

Si las placas se inlerrumpen
cios con eslaciommicnio), ¢
hecho de liconcentracion de esfuerzos, se concen
tilidad en las columnas inferiores (dado el cxuﬁ_mrpﬂ:l
rigido de la placa superior), lo cual es muy dificil de
caracteristicas propias de ks columnas,

5} RIGIDEZ LATERAL

Para que una estructuri pucda resistir fuerzas horizontales sin tener defor-
¢ A H L ¥ Ll - et -S
s uaciones nportanies, Ser necesino proveerk .du Iclmucnl.m estructurale
que aporten rigidez lateral en sus direcciones principales. =

[us deformaciones importanics durante un Sismo, CCASIONAD Mayor cl‘::chT
de prinico en los usuaros de Ia estruciur, mMayores :J_uﬁf-s_cn los i:lc.l:tl.lltl..i,‘:
no estructurales v en general mayores elfectos purjudlgmlus, |:il‘hll.,.1.'.ltluhl.-
comprobado un mejor comportaniento en estruciuris rigidas que cn estruc-

turas flexibles.

Las estructuras fexibles tenen la ventaja de ser mas fhiciles de analizar ¥
Jde alcanzar la ductilidad deseadi, al menos analiticamente.

Sus desventajas son: que el portico flexible tiene dificultades en el proceso
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constructivo ya que puede existir gran congestion de armadura en los
nudos, que los clementos no estructurales pueden invalidar ¢l andlisis ya
que al ser dificiles de separar completamente de la estructura, s posible que
introduzean una disiribucion diferente de esfuerzos v que las deforma-
ciones laterales sean significativas siendo a menudo excesivas.

Las estructuras rigidas tienen la ventaja de no tener mayores problemas
CONSIructivos y no tener que aislar y detallar cuidadosamente los clementos
no estructurales, pero poseen la desventaja de no aleanzar ductilidades
clevadas y su andlisis es mas complicado.

Actualmente es prictica generalizada la inclusion de muros de corte en
edificios aporticados a fin de tener una combinacidn de clementos rigidos
y flexibles. Con cllo se consigue que el muro limite la flexiblidad del pir-
tico, disminuyendo las deformaciones, en tanto que este Gltimo le confiere
hiperestaticidad al muro y, por lo tanto, le otorga una mejor posibilidad de
disipacidn de energia sismica,

EXISTENCIA DE LOSAS QUE PERMITAN CONSIDERAR A IA
ESTRUCTURA COMO UNA UNIDAD (diafragma rigido)

En los andlisis es usual considerar como hipdiesis basica la existencia de
una losa rigida en su plano, que permite la idealizacion de la estructura
como una umidad, donde las fuerzas horizontales aplicadas _pueden
distribuirse en las columnas y muros (placas) de acuerdo a su rigidez
lateral, manieniendo todas una misma deformacidn lateral para_ un

determinado nivel.

Esta condicion debe ser verificada teniendo cuidado de notener losas con
grandes aberturas que debiliten la rigidez de estas (ver figura 1-3).
Debe tenerse especial cuidado en las reducciones de planta con zonas tipo
puente.

Las estructuras alargadas en planta tienen mayor posibilidad de sufrir dife-
rentes movimientos sismicos aplicados en sus extremos, situacion que
puede producir resultados indeseables. Una solucidn a este problema es
independizar el edificio en dos o mas secciones, mediante juntas de

|

r:
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separacion sismica, que deben ser debidamente dcmlladas_:f cunsiruﬂ_ms
para evitar elichoque de dos edificaciones vecinas; la misma mthc:m!
es aplicable para separar secciones de edificaciones con formas deT, Lo

H en planta.

A

__

Planta de edificio con aparcnie simelria,
pero gue al tener la abertura en la zoni
derecha no podrd transfenir la fuerza
sismica hacia el gje 4.

Figura 1-3

() —

7) ELEMENTOS NO ESTRUCTURALES

Otro aspecto que debe ser lomado en cuenli en una estructuracion es L
influencia de los elementos secundanos.

Estos desempedian un papel positivo en ¢l .wn_liq.lp de que toluboran a un
mayor amortiguamiento dindmico, debido pnm:lpullmumn a que .;I ~|'II.'{'I-
ducirse agrictamientos intemos aumentan los mzu_mn:nlm. En los e.mmj:f.
violentos, al agrictarse en forma importante contribuyen a disipar energia

sismica, aliviando a los clementos resisientes.

Sin embargo, presentan también algunos efectos negativos, c:mszjm prin-
cipalmente por el hecho de que, al tomar esfuerzos no previsios en cl

cileulo, distorsionan la distribucidn supuesta de esfuerzos.
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Por esta rmzdn, deben ser convenientem i i
i ¥ ente considerados en el disefio
cstructuras Mexibles. e

En algunos casos la tabiqueria puede presentar efectos nocivos en la estruc-

tura; asi tenemos por ejemplo el caso de tabiquerfa colocada en formg
asimétrica cn plantg, o labiguerin que produce columnas cortas (ventanas

altas). En estos casos debe corregirse estos defectos mediante la indepen-

+ dizacion de los labigues o medianie la inclusidn de otros elementos de

concreto armado que anulen los efectos mencionados,

Si la cstruclufa es rigida, estando conformada por muros de concreto
(placas) y porticos es probable que la rigidez de los tabigues de ladrillo sea
pequedia en comparacidn con la de los elementos de conereto armado; en
estos casos, despreciar en el andlisis los tabiques no serd tan importante.

Sila estructura estd conformada bisicamente por pérticos, con abundancia
de td::lmqueria. esta no se podrd despreciar en el andlisis, puces su rigidez serd
afm:mablc. obtemiéndose una rigidez del conjunto tabiqueria-pérticos muy
diferente a la de los porticos solamente, En estos casos se deberd realizar
'ﬂ. andlisis usando modelos estructurales que incluyan la mhiqm:dln

disciiindose esta y los elementos de concreto armado. |

Muchas de las estructuras de concreto armado usuales se componen adicio-
n..'l_Imcnl‘.c de elementos de albafileria, sca por la inclusion de muros deno-
!nmadu:-; "portantes” por el hecho de cargar las losas de los techos, o por la
Il'lll‘.:!tlsii_jtl de muros denominados "tabigues” por ¢l hecho de ser elementos
divisorios de ambicenies o cerramicnios que no tienen como mision sOpoTiar
cargas de pravedad, G

En el primer caso a las estructuras se les denoming "de albaiilerfa” y debe
tenerse presente la inclusion de muros resistentes de cargas de gravedad y
de cargas horizontales de sismo en las dos direcciones principales de la
r:slrur:u.!rn. Si se compara la rigidez lateral de un muro de albadiler(a y de
up pirticn de concreto armado formado por columnas y vigas, de dimen-
siones Inurmal-:s para una estructura "de albafiileria”, se encuenira que el
m ﬂu mayor nigidez siendo por tanto éste el clemento principal de la

El disefio deberd contemplar por tanto la participacion real de ambos

A)

clementos, albaiileria y porticos de concreto armado.

Si en una direccion S tienen abundantes muros y en la olra muy pocos, se
tendrd una resistencia adecuada en la primera ¢ inadecuada en la segunda.
En la direccion con pocos muros y probablemente con porticos de pocangi-
dez (columnas y vigas de dimensiones moderadas), los muros a pesar de ser
cscasos, lienen una rigidez lateral apreciable y probablemente mayor que H]
de los porticos, presentindose entonces esfuerzos clevados en los muros,
sobrepasindose los esfuerzos admisibles; en eslos casos Joxs muros fallardn
y recién después de haber fallado, al haber perdido su ngidez s¢ redistri-
huiran los esfuerzos hacia los porticos de concreto armado.

SUB-ESTRUCTURA O CIMENTACION

La regla bdsica respecto a ka resisiencia sismica de I sub-estructur s que

g debe obtener una accion mtegral de fa misma durante un sismo] adeniis
de Ins cargas verticales que action, los siguicntes factores deberdn const-

derarse respecto al diseio de L clmenacion:
i) Transmision del corte basal de la estructuri al suelo.

b) Provision para los momentos volcantes.

c) Posibilidad de movimiemos diferenciales de los clementos de Ta cimen-
Laciin,

) Licuefaccidn del subsuclo. .

Cuando una estructura esti cimentada subre dos lipos diferentes de suclos
los cuidados deben ser mayores para oblencr una acciin integral.

Oiro aspecto que debe considerarse en el andlisis estructural ¢s la posibi-
lidad de giro de la cimentacidn; normalmente los ingenieros eskin acos-

imbrados a considerar un empotamiento en la base de las colummas y
muros, lo cual no es cierto en la mayoria de los casos.

Micniris menos duros sean os lermenos de cimeniacion es mayor la impor-
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tancia de considerar a posibilidad de giro de la cimentacion, el cual afecta
desde la determinacién del periodo de vibracidn, el coeficiente sismico, la
distribucidn de luerzas entre placas y porticos y La distribucidn de esfuerzos
en allura (distintos pisos) hasta  los diseios de los diferentes elementos
estructurales,

L}

9) ELDISENO EN CONCRETO ARMADO
Las consideraciones mas importantes para el diseiio sismo-resistente son:

a) En el diseiio por flexidn buscar la falla por traccidn evitando la falla por
compresion, limitando la cuantia de acero a valores que proporcionen
ductilidad adecuada.

b) En un elemento sometidosy flexion y cortante, dar més capacidad por
cortanie buscando evitar la falla por cortante. Esta es frigil micniras la
[alla por Mexidn es dictil.

¢) En un elemento comprimido o en zonas donde exisien compresiones
importantes (méximos momentos) confinar al concreto con refuerzo de
acero transversal; el elemento en la etapa dltima al ender a deformarse
transversalmente puede estallar, 1o cual hace trabajar en traccidn al
refuerzo transversal (espiral o estribos), ejerciendo éste por reaccidn,
una presion de confinamiento, la cual evita ¢l desprendimiento del
niicleo sumentando la capacidad de deformacidn en la etapa plastica
(ductilidad) si el refuerzo y su confinamiento son adecuados,

d) Disediar Jos clementos continugs con cuantias de fierro en tmaccion y en
compresion que permitan la redistribucion de momentos y una ade-
cuada ductilidad.

¢) Disefiar las columnas con mayor capacidad de resistic momentos en
relacidn a las vigas, de tal manera que las rétulas plisticas se formen en
los extremos de vigas y no en las columnas,

f) En un elemento sometido a flexocompresion y cortanie (columnas y
muros) dar mas capacidad por cortanie que por flexidn.

1

ELEMENTOS
ESTRUCTURALES

INTRODUCCION

Los elementos estructurales principales de toda edificacion son las Losas,
Vieas, Columnas, Muros o Placas, Escaleras y la Cimentacion.

Adicional a estos se licnen olros Menos importanies como son los parapetos,
tabigues y los muros de contencion {sditanos, de cistemas o de tangues),

LOSAS (COMPORTAMIENTO Y TIPOS)

Las losas son los elementos que hacen factible la existencia de los pisos y
techos de una edificacion,

'l‘n:ncrggl-ix;] funciones principales desde el punto de visia csuuuu.ral la prime-
ra, ligada a las cargas de gravedad, que cs la trasmisitin hacia las vigas de las
cargas propias de la losa, el piso werminado, In mbtccargnry eventualmente
tabiques u olros elementos apoyados en cllos; y la segunda, ligada a las cargas
de sismo, que ¢s la oblencidn de la unidad de la estructura, de manera que esta
tenga un comportamiento uniforme en cada piso, logrando que las columnas y
muros s¢ deformen una misma cantidad en cada nivel.
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La primera funcidn ¢ evidente, mientras la segunda requiere de mayor expli-
cacion; si imagimamos una estructura conformada por 9 columnas y una cober-
lurt de viguetas de madera apovadas en vigas también de madera, y
consideramos un movimiento sismico, se tendrd el siguiente comportamiento
(Ver figura [1-1):

La colomna central recibe una mayor carga en relacidn o la columng ¢s-
quinera y exterior, por lo que al tener mayor masa y no estar conectada en
forma rigida con las otras, gencraci una mayor fuerza de inercia.

(Foerza = masa x aceleracion)

Adicionalmente se puede alirmar que las aceleraciones de cada columna g
seriin iguales, pues cada una podrd tener un movimiento distinto debido a
que tienen rigidez diferente (distinta seccidn transversal) v no estdn
conectadas en forma rigida entre si.

Sien cambio imaginamos la misma estructura, pero ahora con una losa ma-
cizit 0 aligernda y con vigas en las dos direcciones, peraltadas o chatas, y
consideramos el efecto de un sismo, el comportamicnto serd totalmente
diferente. En primer Tugar Ly columna central, que antes absorbia la mayor
fuerza de sismo, ahora tomard menos, dado que al estar todas ellas unidas
sorberd una parte de Ia luerza total generada en cada nivel, en base a la masa
total del piso y 'iil.l;}'.l lo que cada una carga verticilmente, y proporcional o
la rigidez lateral de cada una de ellas,

Asi, al moverse todas uniformemente, las mas peraltadas (de mayor seecion
e inercia) controlardn mis la deformaciaon lateral del entrepiso absorbiendo

4 mayor fuerza horizontal; en este caso la mayor fuerza se generard en la co-
lumna mas rigida (mayor seccion) y no en la mas cargada;

ey COLUM . COEM W MBMOLR. SETTLOL Co Beiatan) 60 50
Esta funcidn de Ta losa resulta fundamental para el andlisis de las estructuras,
pues hace que se parta del principio fundamental de la deformacion uniforme
en cada piso, logrando asi la denominada unidad de la estructura. Dadas las di-
mensiones de ks losas de v edificacion s¢ pucden considerar practicamente
indeformables en su plano, por lo que en los andlisis se habla de que la losa es
un diafragma rigido.

atmyile
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istribuci as de sismo en las as deuna
Distribucidin esquemidtica de fucrzas desismoen las columnas de 0
edificacion que tenga losa rigida en su plano (Proporcional a la rigides lateral
de cada columna y 0o a su carga axial)
Figura 11-1
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Lo 81 las fuerzas de inercia gencrdas en cada piso pudieran trasmitirse hacia este

e e ot clemento, lo cual es improbable dado que la losa del pafio C-D puede fallar
Tlewiig, Lo Faa anles, al ser débil en su plano, dada su pequefia dimension,
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Los problemas se pueden generar cuando las losus ticnen grandes gberturas o
reducciones significalivas en sus dimensiones, pucsto que en esos Casos vi no
s [actible asegurar que L losa siga siendo un elemento praclicamente inde-

formable en su plano, y probablemente los esfuerzos que tenga que trsminir

excedan su capacidad resistente,

Si se observa por ejemplo fa estructura de la Gzura 1-2 del capitulo anterior,
se puede apreciar que frente a un movimiento sismico en la direecidn Y-Y, ¢l
concepto de dinfragma rigido de la losa en su plano no es aplicable, debido a la
existencia del padio C-D, donde 1a reduccion de las dimensiones s notorii. En

ke * este caso adenids s¢ ha colocado vn gram muro (placa) en el cje E, Jo cual hard

considerar dentro de un andlisis convencional, que éste absorba g parte de
I fuerza sismica wotal del piso. Sin embargo, este comportumiento seriy cierio

TTPas DE LOSAS:
Las losas se pueden subdividir en (Ver figura 11-2);

Losas Macizas _
Losas Nervadas
Losas Aligeradas

Como su nombre Lo indica, lus losas macizas ticnen un determingdo espe-
sor, inlegramente en concrelo ammuado,

Las losas nervadas licnen en cambio pervios o viguetas cada cierta
distancia, unidas por una losa maciza superior mas delgada, requiriendo de
un encofrado que siga la superficie lateral de las nervaduras v el fondo de
Lt losa supérior,

Las losas aligeradas son en esencia losas nervadas, pero tienen como
diferencia, que ¢l espacio exisiente entre las nervaduras o viguetas esté
relleno por un ladnllo aligerado (con espacios vacios tubolares). [l
encolrado de estas losas estd conformado por tablas de madera o viguetas
de acero independientes y ubicadas exactamente por debajo de las viguetas
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a vaciar, sobresaliendo en su ancho 2.5 em. como minimo a cada ludo, de
tal manera de'permitir el apoyo de los kadrillos ubicados entre las viguctas.
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LOSA MACIZA

Varlables

H.hbyz

i4-=iq

LOSA ALIGERADA LOSAS NERVADAS

Figura 11-2

En ¢l Peni las losas aligeradas se hacen con viguetas de 10 em. de ancho, se-
paradas una distancia libre de 30 ¢, debido a que Tos ladrillos se Fabrican con
este ancho; en otros paises cs usual considerar ladrillos de 40 cm. de ancho,
lo que permite un mayor espaciamicnto entre viguetas.
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Elespesor de las losis macizas o nervindas es walmente variable, dependiendo
de los requerimicntos del diseiio. Por el contrario, el espesor de los aligerados
estil practicamente regido por el espesor de los kadrillos, ya que es comiin con-
siderar una losa superior minima de S cms,  Asi cuando se use un ladrillo de
20 em. se tended un espesor total de 1a Josa aligerada de 25 cms. (20 em. de
ladrille ¥ 5 cm. de losa superior),

= el Perd los aligerados usuales son de 17 ems., 20 ems., 25 ems. y 30 cms..
considerando que los ladrillos se fabrican en espesores de 12, 15, 20y 25 cms.,
respectiviamente,

Sicomparamos los tres lipos de losas en cuanto 2 su capacidad resistente
e inercia (rigidez), ¢s obvio concluir gue las losas macizas resultan mas
TEsistentes ¥ con mayor inercia. Sin embargo, la comparacion no se deberia
enfocar desde este punto de vista, sino considerando que al usar losas macizas
podriamos especificar un menor espesor en relacion a lo que se necesitaria si
se usa una losa nervada o aligerada,

En el Perd el uso de las Jusas aliserndas estd muv difundido debido a las
siguienies razones:

a) Elhecho de cmpotrar ks whberias de desague endalosa, lo cual ohligi a usar
como minima espesores de 17 yfo 20 ems. En nuestro medio no es comn
utilizair Falsos techos que podrian acullar las wherfas colzadas, salvo en
edificaciones especiales.

Si por rzones de colocacion de wberias de desagiic no se pueden usar
espesores de losa menores a los indicados, es evidente gque un aligerado de
17 6 20 cm., resultaria mds econdmico gue una losa maciza del mismo
espesor % conerelo ¥y menos peso, independiente del menor costo ded
encolrado).

b) Elhecho que Ta mano de obra sea relativamente econdmica y que por Lanko
¢l costo de la colocacion de los ladrillos de techo no influya considerable-
mente en el costo twtal de la edificacion.

-

) El menor costo de un encofrado para losas aligeradas (tablas indepen-
dientes de 15 cms. de ancho) en relacion al de un encolrado para losas
macizas (tableros o pancles completos),

ESTHUCTLIRACION ¥ DISEND DE EDIFICAGIONE S DE GONCRETD ARMADO
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Sin cihareo en delenninadis cslrucluris donde s tienen Juces pogueiie -k

{menores i 4.00 mis. aproximidamente) y donde ¢l problema de lis tuberiins de
e soluciona mediante un desnivel o grada en relleno, pqu:k: ser
entable el uso de losas macizas de 126 13 cms, de espesor, frentea a-.hgcrm!ux
de 17 ems, 6 20 cms, sise considera ademds gue con L soluckin nh_: Linsin MEICTEL
die eliminar el karmajeo o enlucido del Tondu del techo, debido o u.t:_n i
encolrado metilicol.

desagiic

S e . L
un encolrado liso y totad (pancles, tableros de “triplay” 0

LOSAS ARMADAS EN UNA © DOS DIRECCIONES:
Cuabquiera de los tipos de losas ameriomente indicadis poede annarse
reforzarse en una o dos direcciones,

syra entender el porqué de lenerse en algunas Cstructuris _Ins:s_ﬁ armadas en
unit direccion y en otras en dos direcciones, estudicmos primera ¢l compor-
et de una losa frente a cargas de gravedad.

Considerando T losa indicada en la Figura 11-3, Ia cual tiene 4 apoyos en
s hordes, formados por vigas peraltadas o muros, se putl:n.k: indicar gue
el tendr traeciones en b zona central en las dos direcciongs ya gue I

deformada de B losa seri en sus dos direcowmes,

Coma ¢l acero de refuerzo se usa principalmente pari tomar las mu:u_‘mm:za
que el concreto no puede resistir, deberi colocarse en las idosidicecciones,
tenicndose asi la denominada losa armada en dos direcciones,

Conforme vayamos vadando la relacion de I:!:Jur» de la losa, se pucde HP'TLI-
ciar que umt direccion (la corta) se hace mas uﬂru_rriun!c que laolra, puesio
que existind una zona hacia el centro de la direccion larga, donde no habrd
corvatura gue origine esluerzos.
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Figura 11-3

Asi para Ia losa de 1a figura -4, se podrin armar solamente en la direccion
corta debiendo colocarse los refucrzos en la direccidn larga solo en los
CXLrCmos

De lo observado en los casos anteriores se puede concluir gue una losa con
4 bordes de apoyo, siempre deberia tener armadura en sus dos direcciones,
{ FICNOS que uno de sus lados sea muy superior al otro; en el disefio de losas

“}*‘*L s¢ considera que cum_uin un Lagho ¢s igual o mayor al doble del otro, basta
con armarla en I direecidn cona, colocindose para la direccion larea
solamenie un refuerso minimo por efectos de temperatura y/o contraccion
de [magua.

—

Figura 11-4
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La dnica forma de poder cambiar ¢l comportamicnio de una losa apoyadi cn
sus cuatro bordes, de tal manera gque oo sca necesario armarla en dos direc-
ciones, es cambiar su rigidez ¢n una de sus direcciones, (disminuyéndola o
anulandoln de il manera que la ot sea Ta dnica que trabaje; esto se logra
mediante s Josas nervadas o aliseradis gue lienen nervios o viguelas en
una sola direecion,

Asi, observando Ja fizura 11-5, se aprecia que en una direccion se tiene Lo rige-
dez de las viguetas (Secciones T) mientras en Ja otra sélo existe el aporte de la
fositar superior de S cms. debido s que los espacios eotre viguelas son lwecos o
son rellenados por ladrillos, Al tener esta disposicion de nervios o viguetas, ki
deformacion seri practicamente en una dircecidn, y séilo se perturbard ligeri-
mente en los extremos laterales, donde L losit de 5 cms. tiende a impedir gue
s primeras viguetas (mas proximas a la "viga secundaria”) se deformen igual
que lis centrales,

Si las "vigas secundarias” fueran chatus y de poco ancho, o simplemente si
estas o existiesen, wdas las vizuetas se deformarfan exaclamente igual (cen-
trades o laterales) teniénduse un comportamiento 100% en una sola direceidn,
niientras gque en bos casos donde existen vigas secundarias peraltadas, si bien
existigi un compuortamicnto principal en una sola direccidn, sicmpre s¢
generarin esfuerzos en la direecion transversal en la vecindad con la viga
secundaria (extromos del pafiod.

En resumen, se puede indicar que en las edilicaciones con vigas rigidas en dos
direceiones siempre: deberfa tenerse losas macizas, aligeradas o nervadas,
armadas en s direcciones. Sin embargo, en nuestro Pais, por las razones
expuestas anteriomiente, ¢s usual tener aligerados armados en una direccion,
lo cual no es incorrecto i pesar de tererse apoyos en los cuatro bordes.

&Y




24

Amtosrine Bferzeco Blese..

ESTRUCTURAGION ¥ DISERD DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADD

Figura [1-5

USQ DE LOSAS ALIGERADAS, MACIZAS €2 NERVADA X
ARMADAN EN UNA 0 DOS DIRECCIONES:

Para edilicios de concreto armuado, es decir formados por particos (colum-
Es ¥ vigas) y por mixtos de pacives y neros (placas), es asisl eier paios
rectmgulires o cumdrados. T estos cosos, ceneralmente se decile .-|r1u-|.;
en L direccidn mas corty disponiende aligerados con viguets en u:.n
direccion, ’ .

= Las anhieer % SUCIL s ] ]
4*- s athizerados 4_I"!':!!.!m en yma direceion resulian @r!!!’mt!c:? hasta loces

de aproximadamente(7 1S para JOces niayores sert mds ceondmico ¢l uso
de losas nervadas, debido al hecho de podder usairse peralies mavores, sin
recurtie i Ladrillos expeciales oal heeho de teaer gue colocar un Ladrillo s0-
bre otro, pudiéndose ademis wodular el espaciamiento de las visuetas de

acuerdo i requerimicnios de caleulo y de arquitectur,

:'f(_ Cuando se tienen paiios mas o menos cuadrados y de luces comprendidas

uinrc 6ys mis. apr wiamadamente, se pueden usar aligerados en dos direg-
clones, y part el caso de luces mayores s¢ puede estructurr l.."\'lll;i_i.l.ll:?-l";ﬂ;hi
losas nervadas en dos direcciones (Casetones). Esto no micga la posibilidad
de usar losas nervadas en dos dirccciones parn luces menores.

Las losas macizas gencralmente resullian nias caras, 4 menos que se voelvan
competitivas al hacerlis mas delgadas, esto se poede Tograr considerando

tuherias de dessigue colgadas o haciendo que Tas tuberins se ubiguen s6lo
dentro de ambienies coincidentes en diferentes psos mediante desniveles

con rellenos.

I edificios de albaiileria (muros portantes) con ambicntes pequenos {men-
res de 4 mis.) se pueden usor losas macizas de 126 13 cm. de espesor., armadans
e dos direcciones, pudiendo resultar competilivas cconbmicamente con loss
aligeridos equivalentest de 17 em), s se evita ademis el larrgeo inferior de la

losi

Diada b variacion de precios existenie en nuestro pafs, no se pucden generalizar
lis COmMParnciones Coonomicas, pues conclusiones obienidas en determinado
momento no son validas en olms épocas, dada la inflacion existente y la
diferencia de crecimiento de precios entre diferentes productos.

VIGAS (COMPORTAMIENTO Y TIPOS)

Son los elementos que tegiben la carga de las losas, ¥ las trasmiten haci olras
o directamente hacia las colmmmnas o muros,

seneralmente las vigas forman Tos denominados cjes de la estructuri, teniendo
Tas columnas ubicadas en sus intersecciones. El conjunto formado por las vigas
y las columnas recibe el nombre de pearticos.

Ademis de 1 funcidn ya indicada (relativa a dar apoyo a lus losas y trasttir
su carza hacia las columnas o muros), ks vigas lienen una [uncion sismica
importantisima. Esta es la de constituir junto con las columnas y muros los
clementos resistentes @ los diferenies esfuerzos producidos por las fucrens

horizontales de sismo (cortanies, momentos y axiales), y ser los elemenios que
ayuda a proporcionar rigidez lateral.

Las vigas pueden ser peraliadas o chatas dependicndo de su altura o peralte; se
denomina viga peraltada a aquella que licne una altura mayor al espesor del
techo, y por tanto es visible. Las vigas peraltadas pueden ser invertidas, cuandp

sobresalen hacia ka parte superior de la losa (Ver figura 11-6).
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PERALTADA NORMAL

PERALTADA
INVERTIDA

FERALTADA NORMAL CHATA
E INVERTIDA

Tipos de Vigas (i = peralte de viga),
Figura 11-6

El comportamicnto de una viga peraltada y el de una invertida (de Ia misma
altura) es idéntico en cuanlo a rigidez v resistencia, y s6lo ¢s diferente en cuan-

o alos wwr_nwg. por tener una la carga apoyada sobre ella,
y la-otra la carga colgada de ella.

Las/diferencias entre una viga peraliada y una viga chata si son notorias, puesto
. que comprenden 1o s6lo su capacidad resistente por Mexion y cortante, sino su
capacidad de deformacion (rigidez o fexibilidad). Es obvio que una viga
peraltada se deformard menos y tendrd mayor capacidad resislente que uni
viga chata, debido a su mayor inercia y su mayor brazo de palanca intemo.

El cqmrm{tmnicnlu en flexidn de una viga ongina esfucrzos de compresion y
traccion. Estas fuerzas internas estardn espaciadas una cieria distancia, que serd
mayor micatras mayor sea ¢l peralte de la viga.

—
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En la Figura 11-7 se observa una viga simplemente apovadie sometichi i ung
carga uniformemente repartida. al deformarse por accion de las cargas, s
producen tracciones en Ly zoma inferior ¥ compresiones il zom supenor.
siendo méximas en la zona central de L Juz (mdximo momento ector).

Como ¢ momento actuante o depende del perlte de la vigi, sino de Jas
cargas actuantes y de la luz, y el momento resistente debe ser igual o mayor al
actuanie. mientras menor sea el peralte, mayores serin los esfuerzos de
compresion ylo traccion que se producirin en la viga; basta recordar gue ¢l
omciito resistente es igual al producto de la fuerza por Ia distancia ¥ que, si
Lt distancia es muy pegueiia la fuerza deberd ser muy grande para llegar i
obtener ¢f momento regquerido,

S PN P PN PR T T 2 2 2 2 2 2

A

COMPRESIONES
TRACCIONES

Momenio .
Resistente = Fuerza x distancia
= Compresion x X
" = Traccion x X

X depende de 1 { A mayor H mayor Momento Resisiente)

Comportamiento de una viga (flexion).
Figura 11-7
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:;:Ii':-nrﬂ;:mn:l dee L deformacion también depende gn forma muy importante
peralie, debido @ a deflexi o i e e ? 5 : : _ : e ;
4% iml:rcia {::I::::: :Il-lﬁl‘l#d‘tll,ﬂcmml de una viga es imversmucnte proporcionil $i o existieran ls (uerzas de sismo  alnnacion anterior seria tollmente
i -| i I A e P ¥ y .t F
SRR o de inercia) de I seccion, y esta depende del cubo del vitlidi, pues en las Vigis secutdarias, al no XIS cargas debidas a la losa (peso
i propio, piso tenminado ¥ subrecarga), sOlo se tiene I carga debida al peso
; : o de T visa v eventmalmente B de algdn tabigue o paripeto directamente
6 vien Bor citmink Bt ol pmpmdq,]tnglg.m.uunlmm :
o o 56 .;I:u.; ¢; ':n“[: le i V;l‘:-l e :2_“- cms. de unq:I‘m por S0 cms. de peralie, apoyado sobre el To cual no conslilaye und cangs muy unpertante,
G luvi-.:rfm ] xll e ‘i L I;ﬂr{i cmis. de peralie, y si recibicran la misma car-
eran la misma luz, las deflexi : s CL L : .
, liss defexiones estarian en la siguienle proporcion: Si se considern edificiciones que van i estar sometidas a fuerzas de sisma,
comio Las existentes en ¢l Peri, no se puede alirmar que las vigas secundarias
VIGA 25 x 50 pueden ser siempre chatas, puesio gue esto signilicaria que los esfuerzos dehi-
g VIGA 50 x 25: dos al sismo van @ ser pequedios; el Sisino actia en un edificacion en una
direccion cuslguiera, sin interesarle cual es la direecian que el Arquilecto o el
3 Ineeniero considerd como principal O secundaria
251 x (500) j ngeniers consiaen p [
I= (2" p o 4 g :
i o oian I = ﬁﬂ-’;—;i“— = 65, 104em” , B .
1l objetivo. primordial de proparcionir resistencia y rigidez cn las dos

) —
260,416 _

Relacidn de Inercias = ———— =
65, 114

— A gﬁl CI“ il SI:I'.'I "'l VECES B C 1{
[ﬂﬂllﬂiﬂ ilﬂim : i

= 3 E.l peralte de las vigas mm!:niﬁn ¢s importante para el control de las deforma-
clones l:al_rﬂlg de las edificaciones conformadas por pdrticos, pucsto que
influye dircctamente en la determinacion de la noidez lateral. :

Si im_a,gin:unns dos pdrticos de las mismas caracteristicas de luz, altura y di-

:ln;n::mp:ji_(m columnas, y solo variamos la seccion de la viga, encontramos
o0 con viga de mayor peralie se deformard :

el de viga chata o menos peraltada. e

De todo lo indicado anteriormente se puede i
: . concluir que es dificil poder
recurrir a vigas chatas cuando 1os esfuerzos actuantes son considerables. [s
dmhus.mm d:mndmu_ el conceplo que las vigas peraltadas deben usarse en k:s
umlltadu? porticos principales y que las vigas chatas pueden usarse o
- las secundarias, et

direccines de la edilicacion se puede fograr considerando vigas de adecuada
seccion en Tas dos direcciones ¥ recurricndose ademids @ columnas y muros
(placis) convenicnicmenie ubicadas en planka.

cusles proporcionan adecuadi rigides fateral y absorben la mayor parte de las
fuerzas de sismo, seni fctible que selengi ‘Mﬂﬂ‘? en los porticos restan-

tes de 1 misma direccion, siestis 1o reciben cargas verticales importantes,
pucsto que sus eslucrzos seran reducidos,

Si se tiene uni edificacion con mures {placas) iImporinies en urk direccivin, los

Enalzunos paises es conmin estructurar considerando losas sin vigas, recurricn-
dose a ensanches de columnas denominados capiteles, o ensanches de lusas de-
nominados abucos; en los GHHM0S S1sMOS ocurmidos en México y El Salvador,
s tienen varios casos de este tipo de edificaciones con fallas que han llegado
al colapso total, debido i la falta de rizides lateral de este lipo de estructuras y
por su falta de resistencia debido a su poco peralie.

Las estructuras conformadas por 1osas sin vigas podrin usarse recurriendo
4 muros importanics cn determinados ejes, de modo tal de lograr rigidez ¥
resisiencia sismici mediante estos elementos ubicados en las dos direcciones
diel edificio.
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COLUMNAS (COMPORTAMIENTO Y TIPOS)

Son los elementos, generalmente venicales, que reciben las cargas de Fas losas
y de las vigas con el fin de trusmitirlos hacia la cimentacion, y permiten que
una edificacion tenga varios niveles.

Desde el punto de vista sismico, las columnas son elementos muy imporianies,
pues forman con las vigas los denominados porticos, que constituyen ¢l
esquelelo sismo-resistenle junto con los muros, si estos existen.

Las columnas se construyen de diferentes secciones, siendo comiin el uso de
columnas circulares, cuadradas y rectangulares; umbién puede usarse olro tipo
de secciones como las poligonales o trapezoidales, las cuales suelen ser mas
caras debido al encolrado mayor y mas dificultoso,

Las columnas son elementos principalmente sometidos a esfuerzos de com-
presidn y simultincamente a los de fexidn (flexocompresion), debido a que
ticnen momentus lectores trasmitidos por las vigas y iales
de los diferentes niveles de la edificacion. La seccion transversal de la columna
dependerd de la magnitud de la carga vertical que recibe y de la magnitud de
los momentos Mectores actuantes.,

En ka mayoria de las edificaciones usuales, con luces menores 2 6 6 7 mits., ¥
con ui adecuado nidmero de muros (placas) en cada direccidn, las columnas
pueden dimensionarse estimando su carga axial, ya que esta suele ser critica
para deflinir su seccidn.

En los casos de luces muy grandes, se producen momentos imporiantes debi-
dos a cargas de gravedad, sobre todo en las columnas extremas, siendo impor-
tunte ¢l peralie que pucden tener estas en la direccidn (del partico) donde se

producen estos MOmMemos. (v Loy e walie Y
Las columnas ven afectadas su resistencia debido a los denominados efectos de
esheltez; estos ocasionan deformaciones transversales que generan excentri-
cidades adicionales a las del andlisis convencional, produciéndose momentos
que afectan la capacidad resistente de las columnas. | oo . =
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Mientras mayor sea la altura de Ja columna 0 menor su seccidn transversal,
mayores serin lus deformaciones transversales, ¥ por nio mayores !m.; o=
nientos adicionales. Otros factores como son la magnitud de la carga axial, ¢l
arfostre de la columna en los encuentros con las vigas, el ipo de curvalera y
el desplazamiento lateral del entrepiso en andlisis, influyen en fa evilluacion de
los efectos de esbeliez.

Cuando se usan columnas rectangulares los efectos de esbeltez son mas criticos
en la direccion de menor espesor, no siendo recomendable secciones con esp-
esores menores de 25 emsy salvo ¢l caso de columnas de confinamiento de
muros de albaiileriz, las cuales tienen un comportamiento diferente y donde I
carga axial generalmente no es imporiante.

In la estructuracion de una edificacion existe ¢l criterio bastante difundido de
peraltar las columnas en la direecion de los "porticos principales”. La razdn p:_-'.u-
cipal de esta recomendacion ¢S proporcionar mayor I‘CSiHlCI‘IiL"II:l en la dircecion
donde los momentos debidos a cargas de gravedad pueden ser importanies.

=

Sin embargo, en kn mayoria de edificaciones se tienen luces menores i 6 0 7
mits., ¥ en eslos casos lus momentos de cargas de gravedid no son muy
importantes, salvo el caso de columnas exteriores (extremas) o de columnas
comprendidas entre tramos de vigas de luces notoriamente diferentes.

En las edificaciones exclusivimente conformadas por porlicos, sin muros o -
placas, los mamenios de sismo son mas importantes que los de cargas de
pravedad, incluso en L direccion de los "pérticos principales”, salvo en los
casos de estructuras con luces muy significativas, Esta realidad es cierta
edificaciones 05 0 Lres pisos ¥ por tanto el criterio indicado
anterivrmente en el sentido de peraltar las columnas en la direccion de los

porticos principales po ¢ vilido. FovsuE Hoamnd olite U Coacaue Dt

El objetivo principal debe ser proporcionar rigidez lateral y resistencia en las

dos direcciones de I edificacion, para lo cual dehemos tener algunas columnas
peraltadas en una direccion y otras en la direccion perpendicular, y recurrir al
um de muros o placas, sean de concreto armado, © de albafileria para el caso
de edificaciones de pocos pisos.
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Lo que ademds debe buscarse es que las columnas exteniores tengan peralie
adecuado en L direecion perpendicular al gje exlerior o de Gichada, de modo
de contar con una adecuadis longitud de anclaje para el refuerzo de la viga Yue
llega g ese eje extenior y de proporcionar resistencia para los momentos de
cirgas de gravedad gue como ya se ha indicado pueden ser imporiantes en Lis
colimmnas exieriones,

MUROS 0 PLACAS

Son paredes de concreto anmado que dada s mayor dimension en i direc-
ciin, muy superion i su ancho, proporcionin gran rigidez lateral y resistencii
en esidirecaon, Algunos autores definen a los muoros como columnas de see-
cidn transversal muy alargada, destacando el hecho que en realidad una colum-
may una placa reciben los mismos esfuerzos, ya que ambaos cargan las visas y
las losas y reciben momentos de ¢stas,

Sinembargo, el hiecho de tener su lareo notoriamenice superior i su ancho, hace
gue fus placas lengan un compormicnto. interior - diferente (mportanics
defunuaciones por corte), conviriéndose en clementos de eran rigides Laeral
v resistencia en lay direccion de su larzo,

41 gran rigidez ateral que proporcionan los muros o placas, superior a la que
puede proporeionar un portico formado por columnas y vigas, hage gue en la
actualidad, con una conciencia mas clara hacia el disefio sismoresistente, se les
use en cast odo tipo de edificaciones.

Uno de los principales problemas de las fuerzas horizontales de sismo son
las excesivas deformaciones horizontales; cuando un edificio es muy flexible
(es decir tiene deformaciones laterales importantes) se generan mayores
problemas durante un sismo, como son un mayor electo de pinico en sus
ocupantes, posibles choques con edificaciones vecinas, mayor posibilidad
de rolura de vidrios, desprendimicntos de comisas, enchapes y parapeios,
mayores fisuras en tabiques de albaiiileria, mayores efectos de esbellez en
columnas, eic.

Frente a estos problemas, uno de Ios criterios de disefio mas importanie es ¢l
de limitar los desplazamientos laterales de una edificacion duranie los sismos,
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v ung de Tos mejores formas para lograr este objetivo es recurricndsy al uso de
muros o placas en las fos dirccciones.

Drada su gran rigidez, Jos mwrs terminan absorbicndo L mayor parte de los

corantes de sismo (fuerzas horizontales scuminladas), lo cual obliga o ser muy
cuidadoso con su ubicaciin en planga, con ¢l objeto de no crear clectos de
Lorsion si se colocan estos on fonma asimélrics,

WA

Si en una edificacion tuvicsemos para una direccion cjes conformados por por-
ticos; v si en uno de ellos, ubicado hicia un exiremo, se concentraran 1os muros
o placas, se produciria una gran excentricidad. é_l_l_l.l‘l-;'_.i:i centrn de masas, donde
st genera la fuerza de sismo (Fuerza = Masa x aceleracion), y el centro de
eidez. donde se puede concentrar la rigidez del edificio, lo cual equivale a

producir momentus de torsion cn planta muy significativos, ocasiondndose que

el edificio no s6lo lenga un movimiento de traslacidn, sino ademas un giro.

Cuando esto sucede, los esfuerzos en las columnas y vigas de los porticos que
incrementan su desplazamiento (debido al giro) son mayorcs, ocasionmndo
muchas veces Ia falla de la edificacion.

De lo indicado se pucde conchir gue ¢l uso de Iuros ¢s muy Convenienic rara
el buen comportamiento de una edificacion, teniendo presenic la importancia
de su buena ubicacion, de tal modo de lograr estructuras simétricas o lo menos
asiméiricas posible.

Cuando los edificios son de pocus_pisos, puede lograrse un comportumnicnto
sinnlar usando muros “portantes” dealbaiiileria, adecondamente  dimen-

sionados de acuerdo a reguerimicntos de cdlculo,

Estos lambién aportan rigidez lateral y resistencia, evideniemente menares a
los muros de concreto armado, pero en muchos casos (dependiendo de sus
dimensiones) superiores a la de los porticos de concrelo anmado.

J
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Capitulo

PREDIMENSIONAMIENTO DE
ELEMENTOS ESTRUCTURALES

GENERALIDADES

En el presente capitulo se indican critenos y recomendaciones practicas para cl
dimensionamicnto de los clementos estructurales principales; reconociendo
que pueden ser usados para edihcucrones usuales y regulares donde las cargas
vivas no scan excesivas, ¥ teniendo en cuenta las condiciones sismicas de
nuestro pads,

PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSAS

1) ALIGERADOS:

El peralte de las losas aligeradas podrd ser dimensionado considerando los
siguienics criterios:

h=17 cms. luces menores ded mis.

h=20 cms. luces comprendidas entre 4 y 5.5 mis.
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h=25 cms. luces comprendidas entre S y 6.5 mis.

h=30 cms.  luces comprendidas entre 6 y 7.5 mis.

Se debe entender que “h™ expresa la altori 0 espesor total de la losa
aligerada y por tanto incluye los 5 cms. de losa superior y el espesor
del ladrillo de techo; los ladrllos serdn de 12, 15, 20 y 25 cms.
respectivamente.

El Arquitecto y el Ingeniero deberdn tener en cuenta en la determinacidn de
la altura de piso & piso, ¢l espesor anteriormente indicado y Ia consideracion

El dimensionamiento anterior seri vilido para aligerados armades en una
direceion, cn los casos en gue se lengan sobrecargas normales del orden
mdximo de 300 a 350 Kilos por metro cuadrado; para sobrecargas mayores
o en el coso de existir labigues de albaiileria de ladrllo importanies,
aplicados sobre ejes perpendiculares al armado de los aligerados, o5
lactible que se requicra de espesores mayores sobre odo en el caso de
luces cercanas & los limites miximos sefalados,

Por ¢jemplo, para un centro comercial donde se especifica 500 Kgfm? de
sobrecarga, si se tuvieran pafios de 5.5 mis. de luz, es probable que se
requiera de un aligerado de 25 cms. de espesor en lugar de los 20 cms.
indicados en la recomendacion anterior,

Cuando existen lﬂh'ﬁu-::s de ladrillo paralelos a la direecion de las viguelas,
es [recucnte diseflar una viga chata o colocar una doble vigueta con la
intencion de reforzar el techo para la carza aplicada; cuando los tabiques
estin dispuesios en fonma perpendicular a la direccion del alizerado, no s
factible colocar ung viga chata, pues la carga estd aplicindose como una
carga concentrada sobre cada vigueta, y por tanto a veces €5 necesano
aumentar el espesor del techo.

En la Norma Peruana de Concreto Armado (E.060) se especifican dimen-
sionamitinios para evitar el cllculo de deflexiones, sefalindose tambicn las
flechas médxnimas perinisibles para diferenies tpos de pisos o techos,
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Los aligerdos armaduos enil wliteeciones se usan generalmente cuando se
tienen paios mds o menos cuadrados y de Juces nuyores los ““l

IEn estos casos se podri considerar:

h=25 paraluces comprendidas entre 6.5 y 7.5 mis.

h=30  para luces comprendidas entre 7y 8.5 mis.

Para luces mayores no es usual considerar aligerados i en una noein dos
dirccciones, pues no resalian hivianos ni ccondimicos cn COmparacion con

Las losas nerviidas.

LOSAS NERVADAS:

Las Josas nervadis se usan gencralmente en padios de luces erandes,
mayores a 6 mis. puesto gue resultan ser s H\'iillllilﬂ que una |Hf-.1l aligeradi
¥ POTGUE $E CONSIIUYEN Con CSPesures ¥ espaciamicntos enlre viguelas que
no dependen de condiciones rgidas del mercado (caso IIIEI ulu:_hr.-rtdu_lus
Ladrillos), sino del requenimiento estructuril o arguitectonico. Iis factiblc
usar losas nervadas pars loces menores i 6 mis, pero generlmente resullim
ventajosas econdmicamente en el caso de Juces oramdes,

Los nervios o viguetas usualmente se hacen de forma trupezoidal, con un
menor ancho en i hase engrosindose hacia la parte supenior, con el fin de
fucilitar ¢l desencolrdo; sin embargo, se pueden hacer tunbicn de forma
rectangular (ancho constante).

La losa superior que une 1os nervios o nervaduras sucle ser de espesor
delgado y Lulmmllata:. usdndose generalmente 5 cm; evideniemente s¢
requerich un espesor mayor si la separacion entre vigucliss s¢ hace muy
importante. Las distancias libres usuales entre nervaduras son de 50a 75
cms. con secciones de viguetas de ancho variable entre 10 y 15 cms. y
peralte dependiente de la luz del pafio variable gencralmente entre 35 y

6l cms,

Suponicndo una distancia a ejes eotre viguetas del orden de 70 cms.,
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s¢ puede considerr ¢l siguiente dimensionamiento (Viguetas on uni
direccidn}:

Ancho Variable de 10 @ 15 cms., Peralie 35 cms. L < 7.5 mis.

Auncho Variable de 10 @ 15 cins., Peralte 40 cms. L < 8.5 mis.
Ancho Variable de 10 @ 15 cms., Peralie 50 cms. L < 9.5 mis.

Las losas nervadis resullan convenientes para luces grandes pues compa-
ralivamenie tienen menos peso (menos conereto) atn cuando requieren de
un encofrado mdis costoso, sin embargo, si ¢l drea techada wial es impor-
tante sea en un solo nivel o en varios, se puede construir moldes de madera
o de fibra de vidrio que al tener varios usos pucden resultar ccondmicos
disminuyendo asi el costo relalivo del encofrado. :

Cuando los pailos son de forma cuadrada o de forma rectangular  con
ladus no muy diferentes, serd conveniente considerar losas.nervadas en dos
direcciones, leniéndose la losa encasetonada o tipo "walTle” -

IEn el caso de estructuras con losas sin vigas, tunbién es factible el uso de
casetones, recurriéndose a rellenar el espacio entre viguetas en la cercanii

de las columnas (apoyos), ensanchindose asi la seccion de la losa (relle-

nando los casetones) para cumplic los esfuerzos de punzonamiento gue alli
son criticos, no siendo necesario construir abacos ni capiteles.

Las losas nervadas tendrin, evidentemente, las tberfas de desagiie colgadas,

LOSAS MACIZAS:

Las losas macizas pueden ser dimensionadas en forma aproximada consi-
derando espesores menores en 5 cms. a los indicados para losas aligeradas;
asf se poxded lener:

h=126 13 cms. Para luces menores o iguales a 4 mis,

h=15cms. Para luces menores o iguales a 5.5 mis.

=TT
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h= 2 ems., B luces menores o iguales a 6.5 mis.

h'=25 cns, Para luces menores o iguales a 7.5 mis.

Fsie dimensionmicnto pucde disminuirse si se consideran losias anmadas cn
dus direeciones. Comio ya se ha indicado en el capitulo anterior, Lis losas mit-
civas trabajan como clementos en dos dirccciones @ Menos que no se engaen
it direccion bordes Tormadus por vigas o muros; si L losa ene sus cualro
bardes formados por vigas, tendrd un comportamicnto natural en dos direc-
ciones, y s6lo si hay dos bordes apoyados en una direccidn se lendri un trahajuo
como Tosa armada en esa direccidn.

Lt resistencia y rigidez de una losa amiada en dos direcciones es muy huen,
requiriéndose peralies reducidos, pudiéndose considerar éstos del orden del
cugrentavo de la lug o igual al perimetro del paiio (suma de 4 lados) dividido
entre 180, Sin embargo, muchas veces se dispone de un espesor mayor por
condiciones de aislamiento acistico y vibraciones. 4

B 1o Nomma Peruana se dan ecuaciones que permiten obtener el espesor
requerido de losas macizas de tal manera de satisfacer condiciones de
deflexiones; en estias ecuaciones intervienen la rigidez de las vigas, L relacion
de s rigideces viga / losa, la condicion del paiio en estudio, larigidez torsional
de ln viga de  borde y la resisiencia a fluencia del acero de refuerzo.

PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS

Las vigas se dimensionan generalmente considerando un perlie del orden de
110 a 1/12 de ka luz Iibre; debe aclararse que esla altura incluye el espesor de
Ia losa del techo o piso.

El ancho es menos importante que el peralte, pudiendo variar entre 0.3 a 0.5 de
la altura. La Norma Peruana de Concreto Armado indica que las vigas deben
lenér un ancho minimo de 25 cms. para el caso que éstas formen parte de
pérticos o elementos sismo-resistentes de estructuras de concreto armado, Esta
limitacién no impide tener vigas de menor espesor (15 6 20 cms.) si se rata de

vigas que no forman porticos.
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Las vigas denominadas “secundanias”, porgue no cargan ki losa de los pisos o
Icclllmi. pueden tener menos peralie si se admite gue cllas sélo reciben esl; K i3
dehidos al sisma; sin embargo, iS¢ tiene en cucnli que los estueraos de :ii.h-n;h
S0 n}u-r:lm.-.' veces inds importanies que los de cargas de grvedad, no debe
n.*duu:lrsnl:. muche superlie pues adenids se estard perdiendo rgidez lateral
en esa direccidn. Como ya se indicd anteriormente el objetivo es estruciurr
L'HJ.FISI'LILTJIIUH rigidez laleral y resistencin en las dos  direcciones  de ;-l
I:!.llﬁt‘m.‘ii.'}ll. ¥ par lamo debe disponerse vigas peraltadas en las d:;s d'tmc.-
cones, @ menos que se haya considerado un mamero importaate de placus en
I direccidn secundiria (trabajando como muros en voladizo) con o cual se
podrin disponer de vigas cltas, iy

e huluuin_lclllu es comin considerar vigas de igual peralie en las dos direcciones
de I edificacion, aumentando el ancho para el caso de las vigas principales.

(_.nml‘_nnm: se Itl!gFIII! tuces mids grandes, puede disminuirse el perlie obtenido
con ki recomendacion del décimo o doceavo de la luz, v es factible considerar
:I:;thal el catorceavo de fa Tz disponiendo de anchos del orden de 0.5 de Ty

LT i ;

ae¢ indican a continuacion dimensiones usuales de vieas:

L=55mis,  25x50, 30x50

L=<65mis.  25x60, 30x60, 40x60

L=75mis. 2570, 30x70, 40x70, 50x70

L=85mis. 30x75, 40x75, 30x80, 40x80

L<95mts.  30x85, 30x90, 40x85, 40x90

En la Norma Peruana se indica en los requerimentos de control de deflexiones
peralics menores a Ins_ recomendados en este libro; la razin de esta diferencia
es que Ia Nonma especifica estos peralies desde ¢l punto de vista de deflexiones

solamente, mientras en este libro se estfin conside
i rando otros
rigidez lateral y disefio sismo-resistente. i

*
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PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS

P colmuis al ser sometidas a corga axial y momento flector, Benen que ser
dimensionadas consideranda los dos efectos simulimeamente. tratando de
evahuar cual de Tos dos s el que gobiema en fomu méis mfluyente ¢l dimen-

SO,

i e traita de edificaciones con i buen ndmens de pisos, tal que se pucda
slvertie que la carga axial es importanie con relacion al momento, se pucde
dimensionar buscando una seecon total de muodo que L Gargaix il el servicig
aroduzca ui esfucrzo de compresivn del vrden de 045 Cu.

Siose trata de edificaciones de pocos pisos y de luees unportinies, o posible
que s momentos produzean excentricidudes importanies ¥ s¢ busque i
seccion con ms peralte para b direccion donde el momenio gs crilico

1 prodslenia i es simple sise o mstdera gue exisien Cargias y memenios pro-
ducidos por fis cargas de gravedad y por las cargas horizomntles de sisi,

Nonmalmente para edificios aporticados, los momentos de SEISIO Son sicmpre
mayores i los de cargas de gravediul. sulver el caso de vigas con Juces signi-
ficutivas mavores a0 7 u 8 mis,

Por otro ade, actualmente fa mayorin de edilicaciones se diseflan con sistemas
Guixlogde porticos y muros de corte, ko cual permite reducir signilicativamente
Jos mamentos en las columnas debidos a sismo.

Fn base 4 todo lo indicado se puede recomendar 1os siguientes criterios de

dimens onamiento;

1) Pura edificios que tengan muros de corte en las dos direeciones, tal que L
rigidez lateral y la resisiencia van a estar principalmente controladas por los
muros, las columnas se pueden dimensionar suponiendo un drea i pual &

P(servicin)

Area de columna =
¢ columna D457c
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2) Para el mismo tipo de edificio, ¢l dimensionamicnto de ks columnas con
menas carga axial, como es el caso de las exteriores o esquineras, se podri
lacer con un areq igual a;

" {servicin)

Arca de columna =
¢a de colu 035Fc

3) Para edificios aporticatos infegramente, para los cuales ¢l aulor recomicen-
da no exceder de 3 pisos G 4 pisos, las columnas deberin dimensionarse
mediante alguna estimacion del momento de sismo, demostrmdo la expe-
riencia que se requenicin columnis con un drea Muctuante entre 1000 v
2000 cm®, salvo que se tengan vigas con luces mayores a 7 mis.

Asi para este tipo de edificios, se dispondrin columnas de 35x35, 40x40,
25x50, 30x60, 30x40, 30x50. o circulures de 40 6 50 e de difmetro,
escogiéndose estas dilerentes altermativas segiin las dimensiones cuadradis
0 rectangulares de los pafios, no olvidando la imporancia de ubicar
columnas con suliciente peralie en ks dos dirccciones, pues se trata die
proporcionar L ngidez lateral en las dos direcciones.

Bl eriterio clisico de colocar todas las columnas en la denominada
direccion de los porticos principales (debido a carsas de sravedad) no es
tdalmenie vilido, ya que para fa direccion secundaria es probahle yue se
tengan momentos de sismo importanies, si oo hay muros Je core,

Por consiguiente se debe cuidar ¢l peralie en las columnas extenores de los
pirticos principales, pero debe buscarse parn ln direccion_ transversal
algunas columnas peraltadas.  Es moy Gl en estos casos las columnas
esquineras en forma de "L", las exteriores en forma de "1™, o un mixto de
columnas rectangulares con algunas peraltadas en la direecion principal
{exteriores) y otras peraltadas en la direccion secundaria (interiores).

Es conveniente sefialar que muchas edificaciones de pocos pisos, lienen
muros importantes de albafileria que deben ser usados como muros deé
corte, o cual permite controlar los momentos de sismo en las columnas.

4) Para edificios con luces significativas (mayores a 7 u 8 mis.), debe tenerse
especial cuidado en las columnas exieriores, pudiendo dimensionarse ¢l
peralte de fa columna en un 70 u 80% del peralie de la viga principal.

PREDIMENSIONAMIENTO DE PLACAS
0 MUROS DE CONCRETO

s dificil poder Gjar un dimensionamiento para Lis plicis puesio que, como su
principal funcion es absorber ks fuerzas de sismo, nientrs s :_nhm_uizmlt:s (H]
importanies sean omarin un mayor porcentige del contante sismico total,
aliviando mas a los poarticos. sto significa que podria wcsclnd!rsc de las
phicas si e descague los porticos lomen el 1005 del cortante Sismico.

Sin embargo, ¢l considerar edificaciones solamente con pdrticos hace que se
abtensan defummaciones Tierales muy imporiintes, 1o cual no es convenienle,
o o que es ideal combimar placas y porticos de acuendo a las posibilidides
arquitectonicas, con lo cual se puede obtener un balance _;{dccqudu en la
distribucion de esfuerzos v se controla la Aexibilidad de la edilicacion.

Las placas pucden hacerse de mimmo 10 ems. de espesor, pero seneralimente
s comsiderzm de 15 cms, de espesor en el caso de edilicios de pocos pisas y de
203, 25 ¢ M ems, conforme aumentemos el namero de pisos o disminuyanos su

densidad.

En el Peni se han provectdo una serie de edificaciones de hasta 20 pisos
considerando placas de espesor igual a 25 cms. considerando luﬂgil_u-.lus
apreciables de éstas; siopor el contranio exislicrm pocas placis cn uflu diree-
cinin, es probable que se requicnt de Cspesures NEYOICS Como 40, 50 6 60 cms.

La evaluacion final de la Jongitud de placas tendria que ser hecha por ¢l
Ingenicro Estructural luego de realizar un andlisis sismico, pues ¢s dificil poder
indicar i recomendacidn general.

B



Capitulo 4

EJEMPLOS DE ESTRUCTURACIONES
Y DIMENSIONAMIENTOS DE
EDIFICIOS DE CONCRETO

ARMADO

En las piginas siguienies s¢ prescitan ejemplos de estrucluraciones y dimen-
sionamiicntos de edilicios reales, indicindose uni sinopsis sobre Las caracteris-
ticas estructurmles de cada uno de elos,
En el grupo de edificios indicados se aprecian diferentes tipos de losis como.
Losas Aligeradas en una direccion.
Losias Aliperadas en dos direcciones.
Losas Nervadas en dos direcciones.
Losas Macizas en dos direcciones,
Igualmente se¢ indican diferentes Hpos de estructuracivon considerando diversas
longitudes y espesores de placas, teniéndose casos con muros de albafiilerta

que trabajan del mismo modo gue las placas de concreto, dando rigidez lateral
y resistencia, formando gstructurns mixtas de albafilerfa y concrelo.
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Se aprecian diferentes tipos de secciones de columnas v diferenies tipos de
vigas (peralladas o chatas).

Los edificios aqui presentados no han sido escogidos buscando que todos sean
simétricos o que no tengan problemas de estructuracion, sino tratando de refle-
jar los casos reales, donde no siempre se consigue una eslrucluracion Gptima.
En e]lu:v. se puede apreciar la presencia de placas . incluso en edificios de
POCos pisos.

En el disefio estructural de algunos de estos edificios han participado adicio-
nalmente los Ings. Ricardo Reyna Q., Amaldo Chévez M. y Ricardo lciza A.

EDIFICIO CONTRALORIA GENERAL DE LA
REPUBLICA (3 sétanos y 13 pisos)

El planteamiento estruoctural tiene las siguientes caracieristicas:

I} Laslosas son nervadas en dos direcciones con viguelas espaciadas |, 10

mits. aproximadamente.

Por arquitectura se deseaba uniformizar el peralie de las vigas y viguetas,
por lo cual se utilizd vigas y viguetas de 60 cms. de peralte.

La losita superior de los casetones fue de 6 cms,

En la direccidn Y-Y se utilizaron vigas de 60x60 cms. y en la direccion
X-X(dos vigas de 30x60 unidas por una losa maciza de 15 cms. de espesor
salvo en los ejesE y F, entre losejes 5y 7, donde se usaron vigas de
60x60 cms.

Se uu'll‘m? un ancho de vigas de 60 cms., mayor al usual por ¢l hecho de
estar limitado el peralie a 60 cms.. el cual era inferior al deseado de
70 cms. y para uniformizar con el ancho de las columnas.

ESTRUCTURACION ¥ DISEND DE EDIFICACIONES DE CONGRETO ARMADO 47

1)

4

5)

)

7

T

&)

El hecho de wlilizar dos vigas de 30x60 en una direccion y una de 60x60)

“en laotra, s¢ debio a buscar un padto interior cuadrado que permitieri

maodular los casetones,

Las columnas laeron de 60x 135 cms. para los 3 s6tanos y 60x 110 cms. para
¢l resto de pisos. Dado que las dimensiones eran menores a las que se
obtendria con ¢l dimensionamiento usual en base al drea tributaria, se ll'iﬂ
para los primeros pisos columnas con concreto de f'c = 280 Kglom?,
evitando asi cunntias de refuerzo superiores al 4%.

El paio central E-F fue leehado con losa imaciza debido a la irregu-
laridad de los pafios y a las abertras alli existentes por los ascensores y
escaleri, Esle paio conecta los dos sectores del edificio y liene aberluras
importanies producto de los ascensores y escalera, por loque se prefind
hacerlo en losa maciza de 20 cms, de espesor.

En ladireccion X-X se disponia de buena rigider lateral debido ala exis-
tencia de las placas de los 8 ascensores, micntras en la direccion Y-Y nose
contaba con placas similares. Por este motivo s¢ peraliGodas las columnas
en ladireccion Y=Y y se consideraron  placas de 60 cms. de ancho por
2,60 mis. de largo (4 placas) en los ¢jes 3 y 7, adicionales a las placas de los
ascensores y a las del eje 6.

El espesor de 60 cms. para placas no es usual (¢l resto fucron de 25 y 30
cms.) pero fue necesario dado que no existian placas con mucha longitud.

La rigidez torsional de la plantano fue la ideal, debido a que las placas de
los ascensores estaban en la zona central y nohacia los exirémos; sin
embargo, se consiguid un edilicio pricticamente simétrico.

No se pudo tener placas adicionales por el hecho de que la planta en los 3
sotanos tenfa un cje méds a cada lado (mayor drea) y en estos pisos se tenian
estacionamientos y rampas que lo impedian. Los extremos de las escaleras
donde hubiese sido conveniente colocar placas (rigidez torsional) no se
podian usar pues en los 3 s6nos y primer piso se lenian accesos de esta-
clonamientos.

Nétese que pam paios de aproximadamente 7 mis, por 7 mis., se podria
haber usado losas aligeradis de 25 cms. en dos direcciones, pero se
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4

)]

prefind Josis nervindis tipo casetones en coordinacion con Arquitectura,
Estos casctones podrian  haber swlo de 45 oms. de peralic v tener
espactimientos s asuales como 70 0 80 cmis.; como se queria un mismo
peralie para las vigas ¥ las nervaduras de Talosa se uso 60 ems, de peralte,
Perce Cconmo CSI0 Crp CRCESIVO se o separimon estas  vigoetas  hasty
espaciamiciios de 110 mis,

La l."ﬂ‘illt'l": nieTior ¢ ilopurianie, habiendo sido diseiada con una gar-
canta de 25 cms, de espesor, apoyiindose en b viga del gje 4, v eonlinuando

su armadara hasta fas placas de los ascensores cercamos al cje 4, de tal
manera de buscar un cmpotramiento con el iramo corto asi formado,

Las cajas de escalers v bafios ubicadis en Ias esquinas Tueron diseiiadas
con losas en voladizo y vigas del mismo tipo, volindose Las viguetas de los
ciselones imlerores.

i
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EDIFICIO SEDE «<CONTRALORIA GENERAL DE LA REPUBLICA»
(3 sdtanos + 13 pisos)

ENACE Args: Alfredo Montagne — José Bentin — José Luis Vélez
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EDIFICIO SEDE «CONTRALORIA GENERAL DE LA REPUBLICA»

Esguema Estruciural,

EDIFICIO ADUANAS DEL CALLAO (5 pisos)

El planteamiento estructural tiene las siguientes caracteristicas:

1} Las techos son losas aligeradas annadas en dos sentidos y con un peralie de

25 cms.

2) Las vigas som de 30x70 cms. y las columnas de 50x50 cms. constantes en

los 5 pisos del edificio,

3) Originalmente se penséd en estructurar solamente considerando porticos;

mixto, de

porticos v placas, de tal manera de conseguir mayor rigidez lateral, y evilar

sin embargo, se prefind recorric al uso de placas fonmando un

t_lf;_l'gﬁm:mirmms laterales unportanics.

Es asi como se tratd de buscar posibles lngares donde las placas no afecia-
ran la Arguitectura; este edificio tenfa una distribucion de oficinas diferente
en los 5 pisos, por lo cual no era ficil encontrar coincidencia de tabiques
gue podrian convertirse en placas de concrelo continuas en los 5 pisos.

Finalmente se pudo lograr las placas que se indican en la planta con 1o cual
s¢ consiguio reducir los esfuerzos de sismoen las columnas y aumentar
la rigidez lateral disminuyendo las deformaciones laterales de 105 entre-
pisos o menos de 0.5 cms, con lo cual moTue necesanio separar la tabiqueria

de ladrillo.

4) Dentro de la asimetria aparenie de la planta, se obscrva buena rigidez
torsional y una distibucion mis o menos equitativa de placas en cada
direccidn, teniéndose éstas ubicadas de tal manera que el centro de rigidez

mds o menos coincide con el centro de masas.

una biela { con poca capacidad en fexion),

) Laabertura mosteada en los ¢jes 10-11 y J-1 sélo existia en ¢l primer techo.

7) La viga del cje H, que recibe la escalera, estd en el mismo nivel del techo,

y tiene un parapeto donde se apoya la losa del descanso.

es conveniente, dada la concentracion de esfuerzos que alli se presenta; se
diseiid la viga como peraltada, habiéndose hecho dos andilisis sismicos, uno
con estaviga peraltada, y otro con viga chata, de tal manera de simular casi

b=
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EDIFICIO «sADUANA DEL CALLAOs
(5 pisos)

ENACE

Args : Plinio Bustos
Fatima Gomero
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EDIFICIO «ADUANA DEL CALLAO»

(5 Niveles)

Esquema Estructural.
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EDIFICIO EL PARQUE (6 pisos)

El planteamiento cstructural tiene las siguienies caracteristicas:

1} Losas aligeradas armadas en una direccion (la direccivn corta) con 25

2)

cms, de espesor; sezdn Ia recomendacion de dimensionamicnio dada en
esle libro se hubicra podido vsar un aligerado de 20 cms. de espesor, pero
en este caso se dispuso de 25 cms., por el hecho de tenerse en los 3 primeros
pisos sobrecargas importantes.

Las vigas ¢n la direccidn Y-Y fveron de 40x6{0 cms. uniformmizindose con
el ancho de las columnas; en la dircccion X-X se dispuso vigas de 25x60
cms. para los cjes Ey B y vigaschatasde 60x25 cms. para los ejes interiores
(12 y C). Noitese que estas vigas no cargan techo y ademds ¢n esta direccion

© se tienen dos grandes placas que proporcionan rigidez lateral v resistencia,

3)

4)

5)

Las columnas se uniformizaron en 40x60 cms. en todos los pisos y en (odos
los casos, debido al deseo del Arquitecto de maniener s columnas inte-
riores y exteriores de ka misma dimension, efectuando el dimensionamiento
usual para las columeas interiores s¢ hubiera obtenido en el ler. piso
dimensiones ligeramente 15upcrilms. por o cual se dispuso el uso de con-
creto de ['c = 280 Kg/om® para el primer piso.

En Ia direccion X-X las placas ubicadas en la zona del ascensor podian
ser sulicientes; sin embargo, existio la posibilidad de considerar placas
adicionales en los ejes A y I con una longitud de 9,50 mis. cada una. Esto
hubicra aumentando notablemente la rigidez en X-X, convirtiéndose en
placas mds importantes que las de los ascensores. Pero el problema hubicse
sido la trasmision real de esfucrzos entre estas placas v ¢l edificio en
su conjunto, debido a Ia existencia de Ia gran abertura en las Josas debido
a las escaleras.

Por esta consideracion de laabertura de las losas en las escaleras se decidid
1o usar toda la longitud de los ejes A y F como placas, habiéndose dispuesto
placas menores.

En la direccidn Y-Y no se contaba con espacio disponible para placas
habiéndose conseguido solamente la zona de los ductos de servicio, adya-
centes al ascensor. Dado que sus longitudes fioeran apreciables se consi-
derd que las placas del eje 4 sean de 40 cms. de ancho. y se peralid todas
las columnas en esta direccidn.

ESTAUCTURAGION ¥ DISENC DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADC
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EDIFICIO «EL PARQUE»
(6 pisos)

Arng. Marcos Kaliksziein
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EDIFICIO «EL PARQUE»
(6 pisos)

Esguema Estructural.

EDIFICIO MULTIFAMILIAR (4 pisos)

i1 planteamiento estructural tiene Las siguicntes caraclerisiicas:

1} Este edificio muestra ¢l Giso donde se combinan elementos de concrelo
armado y albadileria.

En ¢l primer piso 10 s¢ lenian muros portanics debido a la existenciade
estacionamicntos y varianies en relacion a los muros de la planta pca,

Sin embargo, los muros de los cjes laterales (A y C) siempre existian en los
4 pisos dehido a que eran linderos con el vecino.

Se dispuso entonces Jonsiderarlos como portantes (el techo a lavezde =
conscguir, gracias a cllos, adecuada rigidez lateral enla direccion de los

gjes indicados con letras.

23 En ladireccion de los ejes indicados cmmmnumﬁr,__im\se pudia contar con
columnas peraltadas ¢ incluso se tenfan algunas vigas chatas; por esic
motivo se decidio considerar plicas de concreto armado en las paredes de
Lis escaleras ¥ en ¢l ascensor. concente@indose en este niicleo central
pricticamente toda la rigidez de esta direecian.

3y Las losas fucron aligerados de 30.cms. de peralie y armadas en una
direccion, Para Ta zona de los ejes 1-3 se pudo haber usado una losa
aligerada de 25 cms., pero debido a la luz de la zona cercana al eje 7 se
especifico 30 cms. Dada la densidad de tabigques y al efecto de cornanie
hiperestitico se recurrid i colocar cusanches del aligerado en los extremos
cercanos al eje B,

4) Pueden apreciarse las vigas chatas colocadas como refuerzo del aligerado
para ¢l caso de abigues lelos al aliperado, y ¢l uso de losa maciza en
la zona central para lograr mejor union entre lus dos zonas del edificio.

Fsta estruclura representa un caso tipico donde ¢l diafragma rigido de
las losas del techo { en su plano) sulre un an iicnlo peligroso por lis
aberturas de la zona de escalern y ascensor siendo necesario gue entre 1os
cjes 3 y 6 se disponga una losai igiciza gues puede ser capaz de ransferir los
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esfuerzos; ayuda en este caso que los dos blogues (1-4 y 5-7) tienen una
rigidez semejante y que el centro de masas coincide con el centro de rigidez
aproximadamente.

——p—

lumnas tengan su peralte en la dircecién transversal lo que permiliria mejor
rigidez lateral para esta direcci6n y un anclaje adecuado para las vigas; sin
embargo, por exigencias de Arquitectura esto no fue posible, lo cual no fue i
critico porque el edificio es de s6lo 4 pisos y en la zona central s¢ tenia un (B
niicleo con bastante rigidez.

%D_m@) o 25 ®_® v 7

5) Notese que en los porticos 2 y 7 hubiera sido muy convenienie que las co- / q) @
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EDIFICIO MULTIFAMILIAR
(4 pisos)

EDIFICIO MULTIFAMILIAR
(4 pisos)

Esquema Estructural.
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EDIFICIO INMOBILIARIA SENOR DE LOS
MILAGROS (9 pisos)

El plantcamiento estructural tiene las siguientes caracleristicas:

1) Los apéndices mostrados entre los cjes 4 ¥ 5 s6lo existen para los 3 pri-
Meros pisos.

2) La losaaligerada estd armada en una direccién y es de 25 cms., habiéndose
especificado una losa maciza en el caso de los apéndices de losejes 4 y 5
con la finalidad de integrar las placas ubicadas en el eje 5. Adicional-
mente se ha considerado losa maciza en la zona de escalera y ascensor.

3) Lasvigas se limitaban a 60 cms. de altura, por lo cual se usé un ancho de
40 cms. en la viga mds cargada (del eje 3) y de 30 cms. para los ejes 1 y 4.
En la direccion X-X se mantuvo 30x60 con el fin de uniformizar el peralte.

4) El edificio por estar ubicado en un terreno con limites de propicdad hacia
los costados de los ejes A y D, podia tener placas a todo lo largo de estos
cjes; en trabajos similares se ha comprobado quc ¢l hecho de tener placas
€N aparenle exceso, no aumenta el costo de la estructura y sin embargo,
mcjora la rigidez lateral.

Se pudo haber usado placas en los cjes A y D s6lo en el tramo de los ejes
1y 3, pero hubiese sido necesario incluir vigas en el tramo 34 y luego
rellenarlas con albafiileria. Sise suman los costos de estos elementos més
el mayor refuerzo de la columna extrema, se encuentra que el costo total
es practicamente el mismo que considerando una placa total. Por este mo-
livo esusual en estos casos incluiruna placa total, lo cual ademés mejora
el acabado exterior de la fachada lateral, que a pesar de ser limite de

propiedad, muchas veces cs visible.

S) Enladireccion de los ¢jes de nimeros (Y-Y) se consideraron las placas de
Laescalera y del ascensor, habiéndose prolongado esta dltima hasta el ¢je B.

Con estas placas se obtenia adecuada rigidez, habiendo ayudado las placas

del eje 5 en los 3 primeros pisos.

6) Laricidez torsional cs adecuada, a pesarde la aparente asimetria de las
placas de la direccion Y-Y, puesto que cuando el edificio intente girar, vi
a estar controlado por la gran rigidez de las placas de los cjes Ay D.

7) Notese las salientes transversales de las placas de los ejes A y D, ubicados
en los ejes 1,3, y4, que permiten adecuada longitud de_anclaje para las
vigas de losejes 1,3 y 4.

8) En el dibujo no se han indicado las vigas chatas del aligerado, para refuerzo
de zonas cargadas con tabiques y zonas de duclos.
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EDIFICIO «INMOBILIARIA SENOR DE LOS MILAGROS»

(9 pisos)

Arg. Mario Me
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EDIFICIO «INMOBILIARIA SENOR DE LOS MILAGROS»
(9 pisos)

Esquema Estructural.
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EDIFICIO TORRES DE LIMATAMBO
(1 sotano 'y 15 pisos)

por requerimicnto estructural podrian haber sido de i?cms (alwcmdn) : .hf‘::l,_,,_
y se considerd losa maciza en la zona central. :Ju = BN WS ATERiiEal el

SALA SALA
2o L)) |
3) Las columnas interiores en su mayoria fueron rectangulares de forma alar- ;

Do 9ol aEe S
Ll plantcamicnto estructural ticne las siguientes caracteristicas: e “IF —||! l .
1) Edificio ubicado dentro de un conjunto habitacional y por tanto sin limites SLsTH - saLa 1 |
de propiedad en su perimétro. ®_ L = 1 s
(| g o |
COMEDOR x
La ubicacion de las escaleras y .nu,nsuru en el nicleo central de Ia planta Wmi Fﬁ: '—rl Jm
permitian La ubicacion de varias placas antes en las dos direcciones. s o - : . @
Sinembargo, lu rigidez torsional no era buena si s6lo se disponian de estas L | ki {3 . A
placas en la zona central. O ’ : ;\} 4—\®
J Y : =
Por tanto se decidi6 aprovechar los pafios cerrados en las fachadas para SALA  ComEDOR =L —
ubicar 8 placas perimetrales. Con la inclusion de estas placas se tenia abun- @ 3 ll = @
dante rigidez torsional y lateral, por lo que se estudi6 la posibilidad de | L SRR
reducir su espesor originalmente considerado (25 cms.): es asi como se pomarromo || m—: F, L ——-L— @
decidié que las placas perimetrales [ueran de 15 cms. de espesor y luvieran C} ) == o
ensanches de 25 cms. en sus extremos formando columnas en "L" o niicleos o N b o e sl
extremos confinados. @, MMOT  COONA . L___@
@ A wr lf 0
2) Las losas de los techos fueron ali ecrados de 20 ems. de espesor, aiin cuando ! H mmﬁm — = DORSTORO
@

@}\ —4 . L !
gada, para mantener anchos uniformes en vigas y columnas de 25 cms., @/ : : T |
en las fachadas se dispuso de columnas en To en L con el fin de evitar [

~t. mochetas de ladrillo de pequeiias dimensiones adyacentes a las ventanas. é) ®® @ (’B @ é) (’li\) @ @

comportamiento lmumndﬂu. con facilidad.

EDIFICIO «TORRES DE LIMATAMBO»
(1 sotano + 15 pisos)

ENACE
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EDIFICIO «TORRES DE LIMATAMBO»
(1 sotano + 15 pisos)

Esquema Estructural.

@@Sé by )

®® O

EDIFICIO COMERCIAL

(PROPIEDAD CONSTRUCTORA CHIRA) (13 pisos)

1) Edificio Comercial ubicado en €squina; representativo de los problemas
de estructuracion de las edificaciones de esquina con limites vecinos en
dos de sus costados y con dos fachadas en los frentes a las calles.

En los ejes de fachada no s¢ podia disponer de placas, mientras en los ejes
de linderos con vecinos si.

Se considerd placas en los ejcsEy 1, y adicionalmente en el nicleo de
ascensores y escalera, tratando de conseguir rigidez lateral aun cuando se

incrementaba la torsion.

Por esta razén se dispuso una columna en L en la esquina de las dos

fachadas y se g__'_q@mf_igaiqqg@j las secciones transversales de las co-
Jumnas ubicadas en los frentes (cjes 4 y A).

En edificios reales uno enfrenta decisiones a veces dificiles; cn esie caso la
disyuntiva era no colocar placas en los ejes Ey 1, con lo cual se disminuia
la torsién pero se tenia un edificio con poca rigidez lateral. Se prefirié méds
rieidez lateral con mds torsién, toméndola en cuenta cn el andlisis y sobre-

dimensionando los ejes A 'y 4, que eran los miés afectados.

2) Las losas fueron aligerados en una y dos direccciones; cn el pafio de la es-
quina se usaron viguetas en dos direcciones y en el resto, aligerados en
una sola direccion, teniéndose losa maciza en el hall de ascensores Y

escalera.

Como los pafios eran de diferente luz, se dimensioné con un espesor de
25 ems.. el cual era incluso exagerado para los pafios entre BC y CD, pero
ajustado para los pafios AB y DE. En estos iltimos se consideraron
ensanches importantés y contraflechas.

3) Las vigas principales se hicieron de 40 cms. de ancho, manteniéndose
este espesor en los ejes de fachada que estaban menos cargados, con la
intencién de olorgar sobre-resistencia por los problemas torsionales.
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(13 pisos)
Iisquema Estructural.

EDIFICIO COMERCIAL «CIA. CONSTRUCTORA CHIRA S.A.»
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Args : Juan Velasco y Alfredo Baertl

@ e & 75

EDIFICIO COMERCIAL «CIA. CONSTRUCTORA CHIRA S.A.»
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EDIFICIO COMERCIAL Y DE VIVIENDA
INVERSIONES PAUCARPATA (4 pisos)

E

1 planteamiento estructural tiene las siguientes caracteristicas:

1) Edificio destinado a tiendas en ¢l primer piso, y a viviendas con abun-

2

3)

dante tabiqueria en el 2do. 3ero. y 4to. piso.

Esta configuracién hacia queen el primer piso no existieran muchos de

. los muros que si se tenian en los pisos superiores; por otro lado se descaba
tener todas las vigas chatas para evitar dinteles y uniformizar puertas y
ventanas con 2.30 mts. de altura que era la altura piso a techo de los pisos
de vivienda.

-Se buscaron muros que si existian en los 4 pisos y se evalué su capacidad
resistente para fuerzas horizontales de sismo; como la densidad de muros
a nivel de primer piso no era importante se tuvieron que considerar algunas
placas de concreto de 15 cms. de espesor y algunos muros portanies de
albaiileria que se mantuvieron en 25 cms. en los cuatro pisos; el resto de
muros dc los pisos superiores se considerd en 15 cms.

Asegurada la rigidez y resistencia lateral mediante muros de corte de con-
cretoy ladrillo, se consideraron vigas chatas en dos direcciones y techos
aligerados armados en una direccion. Los paiios fueron armados no s6lo
buscando continuidad y luces mds cortas, sino tratando de proporcionar

carga axial a los mu , sicndo ésta la razén por la cual se
9\6 Sk Eechan/los paiios 3-4 y 5-6 en sentido contrario.

4)

5)

6)

Las vigas chatas secundarias o las principales exteriores se dimensionaron
con 40 cms. de ancho, mientras las principales tuvieron S0 cms. de ancho.

Ndtese que las placas de 15 cms. de espesor, en concreto armado tuvieron
ensanches en los extremos, buscando niicleos confinados .Las placas
tuvieron una malla de refuerzo cuyo refuerzo horizontal anclaba en
los ensanches (columnas) donde se disponia 4 o 6 varillas estribadas.

El pafio4-5 constituye una zona critica por la reducci6n en la planta,
habiéndose considerado losa maciza. En estos casos es importante la
'simetria de los dos bloques unidos por este "pucnte”.
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EDIFICIO «INVERSIONES PAUCARPATA»
(4 pisos)
Arq. Juan Valcércel Duefias
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EDIFICIO «INVERSIONES PAUCARPATA»
(4 pisos)

Esquema Estructural.

ESTRUGCTURACION Y DISENO DE EDIFICAGIONES DE CONCHETO ARMADO

EDIFICIO MULTIFAMILIAR "CHIAVARI"
(15 pisos)

Il planteamiento estructural tiene las siguicnles caracleristicas:

1) Este edificio tiene como caracteristica el hecho de haberse considerado la
mayor cantidad de muros en_concrelo annado, teniéndose solo algunos

tabiques de ladrillo.

Los vaivenes de i estrit economia hicieron que en determinado momento
los muros de conereto resulien més econdmicos que los muros de ladrillo;
por otro lado al existir abundancia de muros o placas de concreto armado,
¢éstos tienen como refuerzo un_acero minino y (o gxisten pricticamente
columnas. i

La planta indicada en la ligura representa un blogue del edificio existiendo
otro simifar hacia la izquicrda del eje D, separado con junla.

2) Observando la planta del edificio, se aprecia asumetria existiendo mayor
rigidez hacia los ejes 6-7 y DI Sin embargo, dada la gran densidad
de muros, los esfuerzos obtenidos son bajos.

Pary contrarrestar en algo la torsion se hicieron las placas de los ejes D,
E. 3,6 y 7 con20cms. de espesor micntras los restantes, de menor lon-
gian' y ubicados hacia el eje G, H y 4, 3, 2, sc dimensionaron con 25
¢.s. de espesor.

3)  Un aspecto interesante del andlisis sismico realizado fue el considerar las
plac s delosejes F, G, Gy H unidas mediante las vigas balcon a las placas
transversales  Para esto se considero las vigas de 1os eles B, G, Gy H
apoyadas en barras ficticias cuya rigidez axial era equivalente a la rigidez
en flexion (voladizos) de las vigas de los ejes 2,3,4, y 6. Del andlisis
efectuado se encontré un trabajo importante de estas vigas para fuerzas
horizontales de sismo.

4) En los paiios comprendidos entre los ejes Dy E se consideraron losas
macizas buscando mejorar la integracion de las placas de este sector con la
planta principal del edificio; en el resto se usé aligerado de 20 cms. armado

en una direccion.
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EDIFICIO MULTIFAMILIAR «CHIAVARI»
(15 pisos)

COMPESA Ingenicros.
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EDIFICIO MULTIFAMILIAR "CHIAVARI"
(15 pisos)

Esquema Estructural.
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CENTRO COMERCIAL "UNICENTRO"
LA PRUDENCIAL (4 niveles)

LI planteamiento estructural tiene las siguicntes caracleristicas:

1) La planta indicauno de los bloques que conforman un centro comercial

2)

¥

3

hastante extenso ubicado en la Plaza Unidn. Los blogues se ubicaban uno
adyacente al otro y estaban separados por juntas.

E:n lo indicado en la figura se observa una gran abertura que unida a la del
= edificio adyacente forma un pozode luz central. El tamafio de ésla era
variable scgdn cada piso.

A pesar de ser un edificio de pocos pisos, ndtese las placas dispuestas en las
@dircccinnus en lugares que no afectaban la arquitectura. En el eje X, por
ser fachada, se tenian placas de longitud 1.60 mits. dispuestas de acuerdo a
la distribucion de los arcos de la fachada. Con la finalidad de buscar
simcetria se dispusicron placas de mayor longitud en ¢l ¢je 5.

Se prefirio hacer un edificio de 4 pisos con placas, que considerar s6lo
un sistema aporticado asimétrico, buscindose mayor rigidez lateral.

Algunos paios eran de pequeia luz mientras otros legaban a 6.5 mits.
aproximadamente; se busco un aligerado de 20 cms. de espesor, uniforme,
para lo cual se dispusieron vigas sobre vigas, como las indicadas cn los
cjes intermedios a S-T, T-U yenel eje V.

Este sistema de reducir el espesor del techo, via la inclusion de vigas imter-
medias da buen resultado permitiendo incluso economia, y es usado con
frecuencia en estacionamicntos y centros comerciales, donde generalmente
las luces son imporlantes.

Por Arquitcctura y para no alectar la distribucidn de las pequenas tiendas,
las columnas tenian que ser peraltadas en la direccion de los ejes de los
nimeros. Por esta razon sino se hubiese considerado placas transversales
larigidez lateral en la direccion de los ejes de letras hubiese sido muy mala.

Al tener columnas de 25 cms. se considero vigas de ese mismo ancho,
teniéndose peraltes de 70 cms. en ambas direccciones.

: 97
ESTRAUCTURACION Y DISENG DE FDIFICACIONES DE CONCHRETO ARMADO
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CENTRO COMERCIAL «UNICENTRO»
(4 niveles)

Esquema Estructural.
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EDIFICIO PABELLON DE CADETES
"ESCUELA NAVAL' (4 pisos)

El planteamiento estructural tiene las siguientes caracteristicas:

1)

2)

4)

Ia figura indica un blogue de los 7 que conforman esta cdificacion siendo
sus caracteristicas eenerales similares.

La Arquitectura fle estos edificios considera que en elevacion tienen la for-
ma de una letra A (mayiscula), es decir los ejes 1 y 6 son inclinados
reduciéndose la planta total en altura, pero nolapanta Gtil pués el ducto
central de iluminacion tambien se iba reduciend'o.

Otra caracleristica era que en los ejes centrales se tenia elementos indepen-
dientes, entre la zona izquierda y derecha, que como ademds eran inclina-
dos tenian problemas de estabilidad incluso por vargas de gravedad. Por
estos motivos y con la finalidad adicional de reducir el periodo de vibracion
al maximo, para_alejarnos del periodo predominante del terreno (del orden

de 04 segundos) se estructurd considerando placas inclinadas en todos
los ejes de letras.

En la direccién longitudinal se ubicaron las placas cn los tnicos lugares
posibles que eran los ejes 3 y 4 y en la escalera.

Las losas fueron aligerados de 30 cms. de espesor dada las luces entre
apoyos (6.50 y 6.70 mts.) y dada la densidad de tabiqueria de casilleros,
closets y duclos.

Las vigas fueron dimensionadas en 25 x 70 cms. en las dos direcciones y
todas las placas fueron de 25 cms.de espesor.

Por Arguilectura se tenfan en los ejes 1y 6 vigas de peralte 1.90 mts,, lo
cual generaba un problema de viga fuerte en relacion a columna débil; sin
embargo, estas columnas en reatidad eran placas, de 25 cms de espesor, y
se penso ademds que los miclevs dz lacas de los ejes 3 y 4 absorbian la
mayor parte del cortante sismico.
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EDIFICIO «PABELLON DE CADETES»
(Zona F - Sotano + 4 pisos)

Escuela Naval del Pera.

Args : Jorge Paéz — Jacques Crousse
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EDIFICIO DEL HOSPITAL MARIA AUXILIADORA “az |l .
x
(SAN JUAN DE MIRAFLORES) ﬁ
(Sotano y 7 pisos) w i
h ~
- =] — L
=1 planteamiento estructural tiene las siguientes caracteristicas: 3 %
El plantcamiento estructural tiene las siguienles caracteristicas @_. 1::§ 293 Al L ; 2
L]
1) La figuraindica un piso de uno de los blogues principales (torres) del con- 3 3
3 Hicact . - . Teverata Pt L ili- . 8 L
junto de edificaciones que conforman el Hospital Maria Auxiliadora. “ 3
2 -
L ey " ——
La estructura es un mixto de porticos y placas teniéndose como elementos @*]f?; Tl S— = ¥ At
allia - - -
principales de rigidez lateral las placas ubicadas en los ejes 1 y 8, escaleras v
y ascensores, y las transversales de los ejes C y D. 8 b
2
2) Las columnas se peraltan en la direccidon corta dado que los porticos : @-r-:r_': 5 e e ;'::-I:
principales tienen tramos exteriores de 8 mts. de luz. Como la Arquitectura °

no permitia colummnas de  seccion mayor en los primeros pisos s¢ usé i i
. 3 . - £
concretos de "¢ = 280 Ke/em* en el s6lano y prinier piso.

Las placas fueron todas de 25 cms. de espesor.

®

B
é‘nns

_ﬂ

®
T
i

3) Las losas fueron aligerados de 25 ems. espesor formando paiios continuos : é
de 6 mts. de luz.

4) Las vigas principales fueron de 40x70 ems. y las transversales de Eo

25 x 70 cms. 4 g

: ; 3 E

5) La estructura de este edificio es muy similar a las torres del IHospital del , - Args: 4 @_ :::-:% ==

Céancer que también es de 7 pisos con un stano. y Juan Velasco g S ST - ﬂ =

< e S it ——

6) Notese la unién de la viga del eje 2 con Ia placa de los ascensores. Lo ideal Enrique GarridoL. ¥ éa alla

hubiera sido considerar un ensanche de la placa, ¢l cual no era permi- 3*

tido por requerimientos arquitectonicos.

En el diseiio de la viga se considerd pricticamente un apoyo articulado cn

esta zona yen el diseiio de la placa se estudi6 el efectolocal de la carga HOSPITAL «MARIA AUXILIADORA> (San Juan de Miraflores)
concentrada. (Sector D - Sétano + 7 pisos)
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HOSPITAL «MARIA AUXILIADORA» (San juan de Miraflores)
(Sector D - Sitano + 7 pisos)

1

EDIFICIO INMUEBLES MERCURIO
(HOY BANCO INDUSTRIAL - MIRAFLORES)

(13 pisos)

121 plantcamicnto estructural tienc las siguientes caracteristicas:

1) Lacdificacion proyectada tiene como caracteristica mas unportante la luz
L del paiio de losi, ¢l cual es de 14 mis. por 14 mts. aproximadamente, con 4
os principales de apoyo unidos por vigas d¢ 55cms. de ancho y I mt

nicle
de peralte.

En Ia parte posterior se liene el hall de ascensores y las escaleras conuna
estructura adosada a la principal.

2) Paralalosa de los pisos s considerd una losa nervada en|dos direcciones,

lipo casetones, conun ancho variable de 15 a 20 ems., un peralte de 55 cms.

y un espaciamiento de 85 cms.

Este tipo de losa es la mds adecuada para Juces importantes.

3) Los frentes de los cjes A, 1 y Deran fachadas, siendo exteriormente cl
edificio recubierto con vidrios en toda su altura; sin embarzo, el eje 6 era
cerrado pur serun limite de propiedad. Este hecho no era conveniente por
la torsion que podria producirse al formar ¢l cerramiento lateral un muro

| rigido. La solucidn adoptada fue independizar el tabique del cje 6 con
juntas.en los extremos laterales y en la parte superior.

4) Los nicleos de placas de las 4 esquinas eran usados cComo baiios disponien-
do de una puerta, una ventana pequena y los ductos en el espacio que
quedaba libre al costado de la interseccion de las vigas.

5y El edificio resulté con una densidad de refuerzo superior a un edificio
convencional, principalmente por el refuerzo de los cuatro nicleos

verticales.
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(Hoy Banco Industrial de Miraflores - Sotano + 7 pisos)
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EDIFICIO ALVAREZ CALDERON
(PROPIEDAD ING. LUIS MAJLUF)
(6 Pisos)

L:1 plantcamiento estructural tiene las siguientes caracieristicas:

1} Edificio destinado a viviendas con una estructura tipica  de pirticos y
placas.

En ladireccidon longitudinal los elementos principales son las placas de los
¢jes 1 y 4, y enladireccion transversal las placas de escalera, ascensor y
las de los ejes C y H.

2) Dada las luces existentes entre columnas se teché con un aligerado de
20 cms. de espesor, pero cambiando su sentido segun la fuz mds corta
de los panos.

3) Las columnas fueron de 30x 60 y 25x 60 sin efecluar reduccion de
seccion en allura y dispucestas algunas con el peralte en la direccion Y-Y,
y otras en X-X.

4) Las vigas [ueron de 30x 60 y 25 x60 tal como se indica en la planta de
la figura.

1
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EDIFICIO «ALVAREZ CALDERON»
(6 pisos)

Propiedad Luis Majluf
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EDIFICIO PROTURESA (GREMCO)
(18 pisos) :

370 l 6.70
a
3 (V-30x60)

T =
| =
I

3.0 |
1

151 planteaminento estructural tiene las siguientes caracteristicas:

1) Edificacion destinada a vivienda con una forma en planta diferente a la
de edificios mds convencionales.

Dada la esbeltez en la direccion corta se estructurd bésicamente con placas
que en el caso de los extremos (enian pequeiias aberturas para ventilacion
en los bafios.

(v-25x60)

En la dircccion longitudinal se tenia las placas transversales que formaban
columnas o placas en forma de L y la caja de ascensores y escalera.

. Tl
OF - 30x60) ]
o

2) Las losas fueron aligerados de 25 cms. de espesor ya que las luces eran de
6 y 6.50 como miximo.

- 3) Hacia los extremos laterales sc ticnen dos vigas principales que reciben la
I mayor carga y tienen la mayor luz. Como laarquitectura lo permitia se
| : usaron dos placas diferentes, una de 40x200 en toda su altura, y la otra con
LRSS DL : longitud variable segin los pisos, tratando de disminuir la luz de la viga.
(v-30x60) §

: A partir del piso sexto las dos placas tienen 2 mits. de longitud y la viga tiene
= : una luz libre de 8.10 mts.; por esta razon se usé una seccion de 40x65 cms.,
7 mientras el resto de vigas eran de 25x60 cms. 0 30x60 cms. Esto hizo que
la alwra a fondo de la viga de (65 cms) . sc redujera a 2.05 mts. en
lugar de los 2.10 mts.

©—-

I
'_' (V- 30 60) :

EDIFICIO «<ALVAREZ CALDERON»
(6 pisos)

Esquema Estructural.
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EDIFICIO DE VIVIENDA EN VALLE HERMOSO
(PRAGMA S.A.)

'S
. )l
(4 pisos) . :
] s 0
[
] % ?
LI planteamiento estructural tiene las siguientes caracleristicas: i ,2
T
- LH i
W

1) Esta edilicacion de 4 pisos puede representar el caso tipico de edificaciones
donde se combinan elementos de concreto armado y albaiiileria.

il

mARo
maflo
cLosET

En la direccion longitudinal se contaba con muros cerrados en los linderos
del terreno, mientras en la direccidn transversal no se tenian muchos muros
por no existir €stos en el primer piso.

Para lograr rigidez lateral en la direccion transversal y no sobrees-
forzar a los pocos muros de albaiileria del primer piso, se consideraron

=ouo dos placas de concreto armado, una en la caja del ascensor y otra en el
cje D, ademds de buscar columnas con peralte en esta direccion.

f]

2) Losaligerados fueron de 20 cms. de espesor, teniéndose un poco ajustado
este peralte s6lo en el caso del paiio B-C entre ejes 2 y 3. Ladireccion del
techado se varid segun las diferentes luces y zonas existentes.

el H[;;széggéi
4 PATIO
IRV ICIO
DOFELTTORID
: “ RVICO

HALL
INGRERO “
COMEDOR

DIARIO

WALA

ONG)

EDIFICIO DE VIVIENDA EN VALLE HERMOSO (PRAGMA S.A.)
(4 pisos)
Arq . Ricardo Martin de Rossi-
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Capitulo
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EDIFICIO DE VIVIENDA EN VALLE HERAMOSO (P24 2IA SA)
(4 I)i_'\'n'-;} 2

Esguema i o

DETALLES DEL REFUERZO

GANCHO ESTANDAR

ninacion pueden doblarse formando
ganchos se uniformizan y cumplen los
anchos estandar (Ver figura V-1).

Las barras de refuerzo en su len
ganchos de diversos tipos; si estos
siguientes requisilos e denominan g
En barras longitudinales:

de 180° mds extension minima de 4 veces el didmetro
5 cms.

4 Doblez
de la barra (4dy) pero siempre mayor a

¢ Doblez de 90° mis extension minima de 12 veces el didmetro

de la barra (12dy).
En estribos:

4 Doblez de 135° mis extension minima de 10 veces el didmetro

de la barra (10dy).

no ' resistan _acciones sismicas, los estribos

4 I'n  clementos que
6 135° mds extension minima de 6

podrin llevar ganchos de 90°
veces el didgmetro de la barra (6dp).

DIAMETRO MINIMO DE DOBLADO PARA
GANCHOS ESTANDAR Y DOBLECES EN GENERAL

En barras longitudinales, cl diametro minimo de doblez medido a lacara

e N SR
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interior de la barra serd (Ver figura V-1):

4 Barrasde @ 3/8"a@ 1" 6 veces el didmetro

de la barra (6d,).

4 Barasdeo 1 1/8"a@ 1 3/8" 8 veces el didmeltro
de la barra (8dy,).
En el caso de estribos, el didmetro minimo de doblez medido a la cara
interior de la barra seré: :
# Estribos de @ 3/8" a @ 5/8" 4 veces el didmetro
de la barra (4d,).
# Estribos de @ 3/4" y mayores 6 veces ¢l didmetro
de la barra (6d;,).
. Loy . 2dg
e i i
L) soswoc. # [;Mt -.,L}
H H 3/8"al" 6'dh 1 z'b
e 11/8"a 13/8"| 8d,

EN BARRAS LONGITUDINALES

¢ DIAM
378" a 5/8”| 4d,,
34" | 6dy

EN ESTRIBOS

Ganchos Estandar y Dobleces.
" Figura V-1
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COLOCACION DEL REFUERZO

dara el caso de vigas, la separacién libre entre barras pam]cl'u, € una capa
deberi ser mayor o igual que: = PAL,

# Ll didmetro de la barra.
€ 1.3 veces el tamaiio maximo del agregado grueso.
€ 2.5 cms.

Si se uviera_2 6 mis capas de refuerzo paralelo, las barras de las capas su-
periores dcbcmn colocarse directamente encima de las barras inferiores, con
una separacion libre entre capas de 2.5 cms.

En cl caso de columnas, la separacion libre entre barras longitudinales
deberd ser mayor 0 ieual que:

# 1.5 veces el diametro de la barra.
¢ 1.3 veces el tamaio méximo del agregado grueso..
4 4 cms.

En muros y losas (con excepcion de losas nervadas), la separacién del re-
fuerzo pnncipa] por llexion serd menor o iguala 3 veces el espesor del muro

- o losa, sin exceder de 45 cms.; para las losas el refuerzo por contraccion
y temperatura deberd colocarse a una separacion menor o igual a 5 veces
el espesor, sin exceder de 45 cms.

RE CUBRIMIENTOS PARA EL REFUERZO

En todo elemento estructural debe proporcionarse un recubrimiento minimo
a las barras del refuerzo con el fin de protegerlo del medio ambiente.

Para concreto vaciado en sitio se tendri:

@ Concreto vaciado contra ¢l suclo y permanentemeénte expucsto a €l
o ¢n contacto con agua de mar 7 cm.
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¢ Concreto en contacto con el suelv después de haber sido desencofrado,
0 cxpuesto al intemperismo:

Para barra de ¢ 5/8" y menores 4 cm.

Para barra de @ 3/4" y mayores 5 cm.

¢ Concreto no expuesto al intemperismo ni en contacto con el suelo:

Losas y muros 2 cm.
Vigas y columnas (medido al estribo) 4 cm.
Léaminas plegadas y ciscaras 2cm.

Iin atmdsfera corrosiva o en condiciones severas de exposicion debe aumen-
tarse la cantidad de proteccion y tomar en consideracién la densidad y lano
porosidad del concreto, o disponer de ofras protecciones. En caso de rieseo
continuo de fuego, deberdn aumentarse los recubrimientos.
w3k

En _todo clemento sometido a flexion o flexocompresion, interesari para
¢l discio la distancia existente entre el centro de eravedad del refuerzo
traccionado y ¢l extremo de la cara comprimida (distancia "d"), pues el
momento aplicado deberd equilibrarse con un momento resistente interior
gencrado por las fuerzas de traccion y compresion y su brazo de palanca.
De esto se deduce que los recubrimientos que se exigen en las especifica-
ciones de los proyectos estructurales no sélo sirven para cumplir con una
adecuada proteccion del refuerzo, sino que definen las distancias cfectivas
con las que se realiza el cilculo estructural.

REFUERZO POR CONTRACCION Y TEMPERATURA

En ¢l Capitulo VIII de Disciio por Flexion se indican los requerimientos
de refuerzo por contraccion y temperatura, en conjunto con lo especificado
como refuerzo minimo en [Texion.
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DETALLES PARA REFUERZO LONGITUDINAL
DE COLUMNAS

Las barras loneitudinales que tengan que doblarse por cambio de seceion
de la columna, deberin tener una pendiente maxima de | en 6, conli-

mndo lueeo con la direccion del gje de la columna, tal como se muesira
en la figura V-2a.

En la zona de cambio de scecion deberd proporcionarse soporte lateral
adecuado por medio de estribos o espirales, 0 por el propio sistema de en-
trepiso. El soporte lateral deberd resistir 1.5 veces el valor ah‘: la cnmpmwn?c
horizontal de la fuerza nominal en la barra inclinada, supomendo que trabaja
a su médxima capacidad.

Cuando el desalineamicnto vertical de las caras de columnas sca mayor
tic 7.5 cms., tal que no puedan doblarse las barras como s¢ indiczm en los
[:iirﬂll'li}. anteriores. estis barras se traslaparan con el refuerzo longitudinal
de Ta columna superior (Ver figura V-2b).

h ;ﬁ
L -t
= i
i L

SR iL.Lg{‘ 3 =Ryl
AL 1

| maximalens LY Langitud de
PNt SSRGS T v

i :1"
1
=

.
1]
i
i
1"

o

q
——:hl:

=

|
Il ﬂ | ! ]+
i . 1) ;]I |

Detalle del refuerzo de columnas en zonas
de cambio de seccion.
Figura V -2
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ESTRIBOS :

N/ Los empalmes de las barras longiludinales de columnas se harin preferente- o]
- a) Todas las barras longitudinales de columnas deben estar confinadas

mente dentro de los 2/3 centrales de la alara del elemento tal como se veri
en el siguiente capitulo.

por estribos cerrados.
b) En columnas se usardn estribos de @ 3/8" como minimo para el caso

de barras longitudinales hasta@ 1"; para el caso de barras longite- |
g 7 ‘ s
dinales de didmetros mayores se usardn estribos de @ 1/2" como

DETALLES PARA REFUERZO TRANSVERSAL
- DE COLUMNAS Y VIGAS

minimo. . :
¢) El espaciamiento mdximo entre estnibos deberd
@ 16 veces el diametro de la barra longitudinal.

ser ¢l menor de:

El refuerzo transversal deberd cumplir con los requerimentos de disciio
por fucrza cortante y conlinamiento, debiendo ademds cumplir con o
indicado a continuacion:

# .2 menor dimension de la columna.

4 30 cms.

En la fieura V-3 se muestra el espaciamiento méximo de estribos para una
! i o i 7 ;

columna, indicindose la zona de confinamiento que debe cumplir con
s de refuerzo transversal del Capitulo X de Diseiio por Cortante.

EN ESPIRALES :

a) Los espirales consisten en barras continuas, espaciadas uniforme- los requisito
mente conun didmetro _minimo _de 3/8". El espacio libre cntre
espirales es como minimo de 2.5 cms. y como méiximo de 7.5 cns.

[

b) El anclaje del refuerzo en espiral se hard aumentando 1.5 vueltas
de la barra en cada extremo.

vor Zone de Cenfinamienio

¢) Ll refuerzo en espiral se empalmard por traslape con una longitud (CAPITULD DE CORTANTE)
minima de 48 d;,.

d) El refuerzo cn espiral deberd extenderse desde la parte superior de
la zapata o losa en cualquier nivel, hasta la altura del refuerzo
horizontal més bajo del elemento soportado. SOk

$ = 16 db long,
» ¢ 1(ls menor) -

\a}-\ e) Siempre deberin colocarse estribos por encima de la terminacion
/ ¥ A '—
del espiral hasta la parte inferior de la losa o dbaco.

f) En columnas con capiteles, ¢l refuerzo en espiral se extenderi hasta
¢l nivel en el cual el didmetro o ancho del capitel es el doble de la

columna. I
g) El refuerzo en espiral serd sujetado firmemente en su lugar y Separacion mixima de estribos.
Figura V-3

se usardn espaciadores verticales para mantener la alineacién.
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—

d

¢)

o)

i,_us estribos deben disponerse de @l forma que cada barra longitu-
dinal de esquina tenga apoyo lateral proporcionado por el doblez de
un _estribo con un angulo comprendido menor o dgual a 1357, y nin-
euna barra debe estar separada mids  de 15 cms. libres (en cada lado
lo Tareo del estribo) desde Ta bara que esté Laterslmente  soporiada
(Ver figura V-4)

I:n (fslnlcilln:s de muros portantes de albanileria cuya rigidez y resis-
tencia en ambas direcciones ante acciones laterales esté d;[{l;a ]’li'i'llL"I[\ill-
mente por los muros, se podrd  usar estribos de ¢ 147 en las
columnas aisladas  cuya menor dimension no exceda de 25 ems. o
en los conlimamicentos de los muros de albanilerii. g

Ln columnas cuyas barras longitudinales estén dispuestas a lo largo
de una circunferencia, se pucden emplear estribos circulares. :

Ipwal o mencr de Bcm. =

> igwal 8 manor de Bow

135%Inax

Disposicion de los estribos en la
seccion de columna.
E"igu raV-4

EL refuerzo de compresion en vigas debe confinarse con estribos que
tengan los mismos requisitos de tamafio y espaciamiento indicados para
columnas, o bien con una malla electrosoldada de un drea equivalente.

S e RS

s - .

e e

-~ Capitulo

ANCLAJES Y EMPALMES

ADHERENCIA

El concreto armado es usado como material combinado (concreto y fierro)
para satisfacer los esfuerzos de compresién y traccién que s¢ presentan cn
los distintos clementos estructurales. Bisicamenic ¢l acero satisface las
tracciones (aunque también  resiste convenientemente esfuerzos de com-
presién) y el concreto soport las compresiones.

Para que el concreto y el acero trabajen en conjunto €s necesario que estén
{ntimamente unidos entre si; a dicha unién se le denomina adherencia.

Se considera que existen 3 razones fundamentales que explican la adhe-

rencia entre el concreto y el acero:

¢ Adhesion de naturaleza guimica entre ¢l acero 'y ¢l concreto (Adhe-
rencia propiamente dicha).

@ Friccion entre las barras de acero y el concreto, que sC desarrolla
cuando tienden a deslizar las primeras.

¢ Apoyo direclo de las corrucaciongs de las barras contra el concreto que
las rodea.

Por lo expuesto, laadherencia representa una fuerzaa lo largo del perimetro
de lasbarras, y Serd necesario una_cicrta longitud para_poder desarrollar
una fuerza resistente igual a lamdxima que puede ser trasmitida por la barra
de refuerzo. A esta longitud se le llama longitud de desarrollo o anclaje.

:
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ANCLAJE DE BARRAS CORRUGADAS

SOMETIDAS A TRACCION

En prucbas hechas en la Universidad de Texas se determiné que el valor limite
de la adherencia estd comprendido entre 20./Fc  y 23 ./f'c expresado en
Kg/fem.

Si dividimos entre el perimetro de las barras tendremos:
He=639VFc/dy 6 u,=739VF ¢ /d,

Habi¢ndose considerado por scguridad ¢l 85% del valor minimo obtenido
s¢ encuentra el siguiente valor para el esfuerzo ¢ de adherencia:

e
I e

| Wy=535V0 ¢ /dy, (Kg/em®)|

Para obtener Ia longitud de desarrollo del refuerzo, igualamos la (uerza re-
sistente por adherencia en esa longitud con la fuerza mébxima que puede
aplicarse en la barra:

# ucrza méxima en la barra Tu = As fy

# TFuerza resistente por adherencia Tu = Ky (g)(m dy)

Igualando ambas expresiones se obtiene la siguiente ecuacion:

Asfy=(535V1" ¢ /dy) (I ( dy)

de donde se obtiene:

Efo.osgus y/ NI c =006 Asfy/Nf ¢ |

Que ha sido tomada porel ACIy la Norma Peruana como veremos en el
pérrafo siguicnte:

En la Norma se define como longitud de desarrollo basica (Igp) 1a mayor de
las obtenidas por las siguientes férmulas:

v

lgp=0.06 Agfy/V I ¢

Donde Ay, es el drea de la barra y dy, su diametro.

Dependiendo del caso, se obtendri la Tongitud de f]CSiI!']’nl]i".‘ 1, multiplicando
la longitud de desarrollo bisica por uno de los siguienles factores:

Para barras horizontales que tengan bajo ellas
mds de 30 cms. de conerelo [Tesco .o 1.4

Yara casos de recubrimientos mayores a 7.5 cms. .
y separacion de barras mayores de 15 ems ... 0.8

Pero en ninedn caso la longitud de desarrollo 1y deberda ser menor de

(30 cms:

Il requerimiento de multiplicar por 1.4 los anclajes de harfn.\' supcrinrcs.lsc
debe al reconocimicnto que el concreto de la zona superior de Iun;: viga
¢s ¢ menor calidad, puces tiene mayor cantidad de agua y finos disnnnu_\;cnd_n
Ia adherencia. Por otro lado, la condicion de reducir la longitud de anclaje
multiplicando por el factor 0.8, es debida al rccnm1cumcnln.qu.i: en los Ci-lsn.‘-&
de los fierros separados un minimo de 15 ems y/o con rccuh.rmucrmns mayores
de 7.5 cms, las condiciones de adherencia mejoran en relacion a espaciamien-
tos menores que son los usuales.

ANCLAJE DE BARRAS CORRUGADAS
SOMETIDAS A COMPRESION

La longitud de desarrollo Iy, en cms. deberd ser la mayor de las
obtenidas por las siguicnies expresiones:

lgp=0.08 dy, fy /¥ f'c

lan = 0.004 dy, fy
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1 = 20 cms.

En lafigura VI-1 se presenta una tabla con las longitudes de anclaje para
fierros en traccién y en compresion de barras de diferentes diumetros.

DENOMIN ACION DIAMETRO AREA I'“ TRA&LO.N tIJMP';tI ESION
175 30 %g
3 380 | om | 3 | 30 20
350 30 20
175 32 33
s 21 32 30
#4 1/2 1.29 288 32 26
350 32 23
175 40 4]
5 @ 210 | 40 37
#5 5/8 2.00 280 40 32
350 40 29
175 54 -3&
i i 24 %0 | 3 39
350 48 35
b | o %
#7. 118" 887 %0 5'9 "15
350 56 40
175 gg 65
" 2 5

#8 1 5.10 22‘{8 77 - g?
350 69 46
e 175 123 g;

#9 1 210 112
645 | 280 | 97 58
350 87 52
175 156 81
#10 Ly s | 380 | 123 | &
350 111 57
sl | b
#11 1% | 1006 | 350 | 13 | B
350 136 63

Longitudes de Anclaje

de Fierros en Traccién y Compresién.
Figura VI -1

ANCIAJE CON GANCHOS ESTANDAR
EN TRACCION

Para las barras de refuerzo que terminen en ganchos estindar, la longitud
de desarrollo en traccion (1g,), medida desde la seccién critica hasta el
borde exterior del doblez (ver figura VI-2), serd la mayor de las siguientes
expresiones :

lyg =318 dy /N ¢
Idg = 8 db
lge = 15 cms.
Para los anclajes en compresion(no_se reconoce el aporte de los ganchos,

pudiéndose vsar €stos, pero manteniendo un anclaje con la longitud requerida
para barras rectas.

Cuando se usa anclaje con gancho no es necesario multiplicar por 1.4 la lon-
gitud requerida de los fierros ubicados en la capa superior de vigas de 30
cms. 0 mds de peralte.

LONGITUD DE ANCLAJE CON GANCHO ( £dg )

(cms. )
oLl 1 210 280 kplem® 1
T 2 0 2% 24 Led g
skt |38 3s 0
we | 6 2 %
i T 56 9 ]

RADIO  MINIMO DE DOBLEZ j )
- extnsio
i 2em. “ defi2 db
12"

4eme

53 5cm. —
Il 6em.
: fcm

EXTENSION RECTA (12db)

Ecalunm )

e 15 cm.
S| 20 em
VX 25 cm.

1" 3l em.

Detalle de Gancho Estandar
Figura VI-2
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- : 2 "
Para el caso de concretos de menor resistencia de 210 kg/em®, esta
longitud deberd incrementarse en un lercio.

'EMPALMES EN EL REFUERZO

Existen diferentes tipos de empalmes y dentro de ellos la Norma reconoce

los empalmes por traslape, por soldadura y a lope con fijador mecinico. ofe EMPALMES EN VIGAS Y LOSAS :

% EMPALMES POR TRASLAPE PARA BARRAS SUJETAS A TRACCION ; Para poder empalmar en elementos flexionados como son las vigas o losas, inte-
i resard escoger las zonas de menor esfuerzo, y de acuerdo al porcentaje de b;uTas
Se consideran las siguientes longitudes de empalme ((1g) como funcion : cmpalmadas decidir el Eﬂ“—dc empalme a usar. Por tanto, interesard conocer la 1?;-
de la longitud de desarrollo para barras  somelidas a traccién, pero o ma de los diagramas de momentos y scgun ésta, ubicar las zonas de esfuerzos bajos
menores de 30 cms. : y allos.
Empalme Tipo A fe=101; En los diaeramas de momentos flectores que s¢ muestran en la figura VI- 3, sc ob-
Empalme Tipo B 1.=1314 : serva que Llos momentos méiximos debido a cargas de gravedad ocurren en los ex-
Empalme Tipo C le=1714 tremos cercanos a los apoyos (parte superior) y en ¢l centro del tramo (parte
L inferior). Cuando se superponen con los momentos debidos a sismo, los m{lx?mos
Sise empalmara en zona de esfuerzos bajos los 3/4 6 menos del nimero de : en los extremos se incrementan y ademas puede ocurrir que s¢ presenten maximos
barras en la longitud de traslape requerida, se usard empalme tpo A; si se invertidos en los extremos en la zona inferior.

empalmaran mds de las 3/4 partes del refuerzo se empleard el empalme tipo B.

Los empalmes en las zonas de esfuerzos allos deben evitarse, pero si [uera ne-
cesario hacerlos, se usard empalme tipo B cuando se empalman menos de la
mitad de las barras dentro de la longitud requerida para ¢l traslape; el em-
palme tipo C se usard si se empalman més de la mitad de las barras.

El criterio expresado en la Norma es aumentar la longitud de empalme para los
casos de zonas con refuerzos allos y si se empalma mayor porcentaje de
barras dentro de una misma longitud de traslape.

Para el caso de vigas sometidas a fucrzas de sismo la Norma prohibe em-
palmar en los extremos _de las luces de los tramos, prohibiendo que se reali-
cen empalmes dentro de una distancia “d” igual al peralte efectivo de la viga,
medida desde las caras de apoyo de las columnas o placas que son ¢l soporie
de las vigas.

% EMPALMES POR TRASIAPE PARA BARRAS SUJETAS A COMPRESION :

La longitud minima de un empalme traslapado en compresion serd la longitud
de desarrollo en compresién 1, , pero ademds deberd ser mayor que :

CASO DE FUERZA DE GRAVEDAD
0.007 fyd, y que 30 cms.
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Diagramas Tipicos de Momentos Flectores.
Figura VI-3

Por ello, la idea bastante comin que hizo costumbre empalmar las barras
inferiores sobre los apoyos es en realidad errada, pues se estd empal-
mando en lugares de esfuerzos altos si la viga en cuestién tiene mo-
mentos de sismo considerables que hagan posible la inversién.

En elementos estructurales que no absorban momentos de sismo, no existird
problema en empalmar los fierros inferiores sobre los apoyos, ya que en
este caso se¢ estard en zona de esfuerzos bajos (No hay momento inferior).

Los elementos principales que resisten los esfuerzos de sismo son los
porticos (vigas y columnas) y los muroso placas. Por tanto, cuando se trate
de empalmar en vigas que formen pérticos, se debe prever diagramas de
momentos que incluyan méiximos superiores e inferiores en las cercanias
de los apoyos, y méximos inferiores en la zona central del tramo.
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Cuando se tiene que empalmar en vigas que no formen portico, 0 en losas
o aligerados (no reciben momentos de sismo directamente) se considerard
que los momentos maximos ocurren en los extremos (superiores) y en lazona

central del tramo (inferiores).

Segiin los criterios expuestos, cada Ingeniero podrd seleccionar la clase
de empalme (Tipo A, B, 6 C) dependiendo de la zona del empalme y de la
cantidad de acero empalmado en una misma seccion.

-

b

L/3 L L/3 L L/3
1

E

L/a !_ e | tse | L
¥ A
VALORESDE m
REFUERZO INFERIOR | REFUERZO SUPERIOR | NOTA'a- NO EMPALMAR MAS DEL 50% DEL AREA
@ [~ 5 CUuALOUERA H 30 [ H 30 | TAL EN UNA MISMA SECCION.
£ 40 .40 .45 h-t:u CASQ DE NO EMPALMARSE EN LAS
w2 40 40 20 M n-‘n
s — == A
; ¥ CHATAS, EL
yf = = = PO WTENIOR 36 EMPALMARA SoRe's LOS
] .15 1.00 130 DE EMPAL
GUAL A 280m FIERRO DE /8 'y 350m,
PARA172"0

Empalmes Traslapados para Vigas, Losas y Aligerados.
Figura V1 -4

l En la figuraVI-4 se muestra un detalle de empalme para vigas que
\.K fumun portico, en ¢l cual se indica empalmar los refuerzos superiores en la

arte_central de la viga, donde se tiene generalmente esfuerzos bajos, y se
cspecnﬁm empalmar los refuerzos inferiores en una zona intermedia entre

la zona central y la zona ‘externa junto al apoyo.

La razén de esta ubicacion para los empalmes de los refuerzos inferiores
es el buscar una zona donde no se tengan los méximos momentos debido a
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cargas de gravedad (zona central), y a la vez no se tengan los miximos mo-
mentos debidos a cargas de sismo (zona extrema con inversion de momentos).
Para el caso del refuerzo superior, el detalle mostrado permite pricticamente
asegurar que se estd empalmando en una zona de esfuerzos bajos, pero para
el caso del refuerzo inferior no se tiene tal seguridad, ain cuando se reconoce
que es una zona intermedia.

< Empalmes en columnas y placas :

Las columnas son elementos sometidos a flexocompresion (momento mas
carga axial de compresién) y eventualmente sometidos a {lexo-traccion.

El efecto principal es la compresion y viene acompanada del momento flec-
tor que se vuelve importante por su propio valor absoluto o por un valor
relativo conforme la carga de compresion disminuya.

X -Fs
L
EMPAL MAR EN DIFERENTES =0 !
TRATANDO DE HACER T 1 X
SONA DE CONFINAMIENTD WV
o ==
t =
- - -.L
4] o 2
Ly | LONGITUD DE EMPALME (L)
1's .30
LONGITUD DE EMPAME (L) 14d .70
"] 1.oo 3/6'9 50
A4V as 2044 DE ESFUERZDS
a4 40 ALTOS, PERO QUE SE EMPAL MAN
MENOS DEL 50% DE LAS VARILLAS

Empalmes Traslapados para Columnas.
Figura VI-5

En basca estos conceplos deducimos que los empalmes en columnas podrian
calcularse en principio como empalmes en compresion, ya que los fierros
bhasicamente estardn “sometidos a dicho esfuerzo. Sin embargo, la presencia
del momento flector puede hacer que determinados fierros estén sometidos
a traccion y por tanto, requerir de una mayor longitud de empalme.

Los empalmes en columnas s¢ efectian cominmente ¢n la zona ubicada
encima del nivel de piso (ver figura VI-5). Sin embargo, i s¢ picnsa que
en esa zona existe una mayor cantidad de estribos (por ser zona de conli-
namicnto), y que alliestin ubicados los mayores momentos ¢n lias columnas,
deberiamos concluir que no es la zona ideal para cfectuar los empalmes,
(anto por seruna zona congestionada por estribos COMO por ser uni Zomi de
esfuerzos altos.

Por lo tanto se pucde considerar que empalmar aproximadamente en ¢l tercio
central de la altura de las columnas (eatre pisos) es mucho mejor, ya que
en esa zona los momentos son minimos y el confinamiento que ocasiona
dificultad en el armado no existe.

Esta recomendacion  es vilida como tal, debiendo aclarar que en una gran can-
tidad de columnas los momentos son pequeiios en comparacion con la
carea en compresion v por lanto no_interesard mucho empalmar e¢n una
zona de aparente esfuerzos altos. R

*fe EMPALMES POR SOLDADURA :

Los empalmes por soldadura pueden ser a tope uniendo directamente dos
harras. 0 a tope mediante un_elemento de conexion adicional como puede
ser un perfil metdlico (angular o plancha), o por soldadura traslapando dos
barras una al costado de otra.

Una junta_soldada satisfactoriamentc s aquella en la cual las barras
soldadas desarrollan en tension por lo menos 1.25 veces la resistencia de
fMuencia especificada para las barras. y

Debe recordarse que los aceros producidos actualmente en el pais no
cumplen necesariamente los requisitos de soldabilidad requeridos para ga-
rantizar una buena unién, por lo que debe evitarse este tipo de traslape, -
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Capitulo

a4 menos que se realicen ensayos en laboratorios que permitan asegurar la
bondad de la soldadura a usar y que se cuente con una mano de obra califi-
cada. La Norma Peruana especifica una serie de requerimientos para gue
se puedan usar empalmes soldados.

¢ EMPALMES POR UNIONES MECANICAS :

Este tipo de empalmes debe usarse sélo cuando se tenga dispositivos respal-
dados por pruebas y por patentes debidamente verificadas.

En todo caso la unién deberd desarrollar en traccion o compresién, segin

se requiera, por lo menos 125% de la resistencia de fluencia especificada
para las barras.

n

REQUISITOS GENERALES PARA EL
ANALISIS Y DISENO

GENERALIDADES

El diseiio de los clementos de concreto armado se hace usando alternativa-
mente uno de los siguientes métodos:

4 Método eliistico o de cargas en servicio.

& Mcétodo de resistencia, denominado comunmente de rotura o de cargas
ultimas. =

En la actualidad el uso del método de resistencia es general. Lanueva Norma
de Concreto Armado usa este método para el diseiio.

* El método de diseiio por resistencia se caracteriza por amplificar las
cargas actuantes y estudia las condiciones del elemento en la etapa dltima.
En este método, adicional a la amplificacién de las cargas se usan factores
de reduccion de resistencii.

Las cargas actuantes que se usan en el andlisis estructural deberdn cumplir
con lo sefialado en la Norma E.020, de Cargas y la Norma Sismorresistente.
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METODOS DE ANALISIS

Para el andlisis se puede uvsar cualquier método que suponga un Compor-
tamiento eldstico del material; se podrd usar métodos simplificados de andlisis
como el mélodo de los coeficientes, que se propone en la Norma para de-
terminadas condiciones de elementos sometidos a flexién y cortante debidos
a cargas de gravedad. {

Cuando sea necesario en el andlisis conocer €l médulo de elasticidad del
concreto (E)) y el médulo de elasticidad del acero de reluerzo (E) se
podran adoptar los siguientes valores:

sill Aligerado h=20 cms.

S/C=300 Ke/m?

I L (entre cjes Ay C)
ﬁ I $/C=400 Kg/m*

| E.=150004 [, (kg/em?)

(en el corredor en volado).

@L--—h_-—- e . Vigas principales
30x55 cms.
6.00 600 L2320
6@ 8@ Vigas secundarias
A
25x55 cms.

Columnas 30x40 cms.

i E,=2x10° (kg/cm?.)

ANALISIS POR CARGAS DE GRAVEDAD

El andlisis de porticos, vigas © losas continuas s¢ hace gencralmente
usando métodos clisicos como elde Cross, o métodos méis modernos como
¢l de rigidez o flexibilidad, generalmentc empleados matricialmente en
los programas de computadoras.

“;1: o, Ao R e==1
Se trabaja con luces tomadas a cjes de los elementos o, mediante la consi- F 245 Ii
deracion de luces libres y brazos rigidos en el caso de elementos con peraltes o= b= e :_—%
significativos. En estos casos el uso de brazos rigidos permite una evalvacion | ;4: 3 ']
mas real de los esfuerzos en los elementos ya que, si se consideran luces a ejes — ﬂ |
se distorsiona su deformacién debido al tamafio importante de los apoyos. ‘ sh— [FEe=—==== S et
245
Es usual considerar las inercias de las secciones brutas de concreto de los cle- 75
mentos y la condicién de empotramicnto en la base de las columnas del primer 0 £ [_——L]
piso. Para el andlisis de vigas de un determinado nivel, incluso es permitido
empotrar los extremos de las columnas en los pisos inmediato superior e infe- ELEVACION PORTICO PRINCIPAL
rior con el fin de evitar un andlisis de todo el pértico completo, sino del
nivel en estudio. : Edificio para ejemplo de metrados y disefio.
Figura VII-1
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Cuando las cargas vivas o sobrecargas son importantes en relacion a las cargas
muertas es conveniente considerar en el andlisis la posible alternancia de las
primeras. s

La alternancia de cargas vivas es una situacion real en una estructura y puede
eenerar momentos mayores a los obtenidos al considerar todos los tramos
uniformemente cargados, asi como zonas donde se produzcan inversiones de

momentos.

La Norma considera que el andlisis de alternancia de carga viva debe prever:

Tramos cargados dos a dos, para obtener momentos mdximos negativos en
los apoyos intermedios a ellos.

Tramos alternados cargados con carga viva (uno si, el siguiente no y asi suce-
sivamente), para oblener momentos maximos positivos en los tramos cargados.

Asi, si se quisiera estudiar el efecto de la alternancia de cargas vivas en un
elemento continuo como es ¢l aligerado de cuatro tramos de la estructura
mostrada en la figura VII-1, se necesitard resolver 6 estados de carga;
incluyendo la condicion de todos los tramos cargados. A continuacién se
muestran los esquemas de los diversos estados de carga que se producen
al considerar la allernancia para este caso:

Caso Carga Tolal:

Caso Mdximo M(+) en ler. y 3er. tramo:

(62 Ccv

F.
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Caso Mdximo M(+) en 2do. y 4to. tramo:

Y CvV
[ CM I | oM I
£ i iy =
Caso Mdxime M(-) en Ier. apuyo interior:
Cv
CM | CM |
A an = Zx 7
Caso Mdximo M(-) en 2de. apoyo interior:
Cv
[ cM |
ZT 2% A T
Caso Mdaximo M(-) en 3er. apoyo interior:
CV
cM | cM
ZT z pay

.ﬁlr‘ Adicional a la consideracion de alternancia de carga viva, se deberia considerar

la posibilidad de desplazamiento lateral, el cual se produce por la asimetria de
cargas o por la asimetria de la propia estructura cuando se analizan porticos.
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Uno de los aspectos mds importantes cuando se realizan andlisis de cargas de
gravedad por computador, son las diferencias que se obtienen en relaci6n
alos andlisis tradicionales (como el Cross por ejemplo). Las razones de las
diferencias son varias, pudiéndose seialar:

a) La diferencia entre resolver el pértico completoy el de aislar un nivel
determinado empotrando sus columnas en los extremos.

b) El hecho de considerar en los andlisis por computadora el
desplazamiento lateral producido por la asimetria de cargas o de ele-
mentos estructurales.

¢) Elhecho de considerar la deformacién axial de las columnas, la cual
no es uniforme en todas, lo que produce momentos en vigas y columnas,
los cuales generalmente no se calculan en los andlisis convencionales,
y sin embargo, se pueden evaluar cuando se resuelve el portico com-
pleto en computador.

Las deformaciones axiales influyen considerablemente en los resultados,
sobre todo en el caso de tenerse columnas de igual seccidn; en este caso las
columnas interiores, que cargan pricticamente dos veces la carga de las
columnas exteriores, se deformardn dos veces mds, produciendo momentos
en los extremos de las vigas, los cuales se distribuyen en todos los elementos.

confiable por ¢l hecho que la computadora aplica las deformaciones ins-
tantaneamente y con el portico completo. La realidad en obra no es asi
por cuanto el proceso constructivo es lento y los momentos se van

elementos; por ¢jemplo en un determinado nivel no hay todavia columnas
del piso superior y por tanto ellas no participan en la distribucion de
momentos.

Los desplazamientos laterales de los porticos, debidos a cargas verticales no
son generalmente importantes, por elhecho de usarse en el Perd columnas
de secciones importantes (por condiciones sismicas). Sin embargo, pueden
producir momentos apreciables en el caso de asimetria de cargas actuando
sobre porticos de pocas columnas (una o dos crujias).

e e e
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En el sieuicnte cjemplo se muestra ¢l andlisis de cargas de gravedad para la
viga de unacstructura de 3 pisos (ver figura VII-1) conformada por pénig,{,\s
jouales, losas aligeradas de 20 cms. de espesor, sobrecarga de 300 Kg/m™ y
i()(i l(gjm:, vigas principales de 30x55 y columnas de 30x40 cms. Los resulta-
dos corresponden aun andlisis convencional aislando el segundo piso del
edificio y a unandlisis del pértico completo usando un programa de compu-
tacion que si considera deformaciones axiales y desplazamiento lateral.

Se hace un metrado de cargas isostatico para obtener las cargas repartidas y

concentradas en los diferentes pafios de la viga, y se mucstran los resulta-
dos obtenidos de los momentos de carga mueria y de carga viva.

e ler. tramo ‘l 2do. tramo NL volado

Metrado de cargas en ler. y 2do. tramo

Carga uniformemente repartida solamente:

Peso propio = 0.30 x 0.55x2400 = 396
Pesotecho  =300x4.70 = 1410  wg, =2306 Kg/m
Piso terminado = 100 x 5.00 = 500

Sobrecarga = 300 x 5.00 = 1500 W, = 1500 Kg/m

Metrado de cargas «n volado
Carga uniformemente repartida:

Pese propio = 0.30x0.55x2400 = 396



124 Antonio Blanco Blasco

ESTRUCTURACION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO 125

Il

Peso techo = 300x4.70 1410 Wem = 2306 Kg/m
Piso terminado = 100x5.00 = 500

Sobrecarga =400 x 5.00 = 2000 w,, =2000 Kg/m

Carga concentrada en extremo (Parapeto de concreto):

Peso parapeto = 0.15x1.00x5.00x2400 = 1800
Viga de borde = 0.15x0.50x5.00x2400 = 900 P_,, =2700Kg
Pey =0

Momentos para andlisis convencional (Aislando entrepiso)

4.39 7.651 6.60 S.S}—Hrl 1.50

433 i 2.79
i CARGA MUERTA
281 5.13|| 4.69 455 [4‘34
278 ° 2.13 L
I8 A 1l carcaviva

Maomentos para andlisis considerando todo el pértico

n
N

354 881 4. 1046 || 11.50

4.18 2.85
CARGA MUERTA

2:59 5.461 3.81 547 174.84

2.73 2.11
i 3 |l cArGa viva

METODO DE LOS COEFICIENTES :

Es un método muy sencillo para andlisis por cargas de gravedad y es utilizado
en vigas continuas y losas armadasen una direccién (no pre-esforzadas), que
proporciona resultados satisfactorios siempre que se cumpla con las siguientes
condiciones:

- Existan dos o mis tramos.

~Los tramos sean aproximadamente iguales (las luces adyacentes no podrin
diferir en més del 20%).

- Las cargas estén uniformemente distribuidas.

-L.a carga viva no exceda en tres veces la carga muerta (la alternancia de carga
viva no es importante).

~Los elementos sean prisméticos.

Los valores para los momentos y cortantes para las diferentes secciones de
miximo esfuerzo son los siguientes:

Momentos positivos:

Tramos extremos:

El extremo discontinuo no estd empotrado:

11
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=
S Al 3 w, In®
El extremo discontinuo ¢s monolitico con el apoyo: RAESON
14
S W, In’
Tramos interiores: S
6

Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo inferior:

2

w, In

Dos tramos: ——
9

W
Mis de dos tramos: A

Momento negativo en las demds caras de los apoyos interiores:

2

w, In

11

Momento negativo en la cara inferior de los apoyos exteriores para elemen-
tos construidos monoliticamente con sus apoyos:

2
w_ In
Cuando el apoyo es una viga: ek ding
24
w, In?
Cuando el apoyo es una columna: el Sersle T

Fuerza cortante:

< N . A w, In
I:n la cara exterior del primer apoyo mtenor: 1.15 _“2__

I:n Ia cara de todos los demias apoyos:

El valor de In serd igual a la luz libre para ¢l cilculo de los momentos
positivos y fuerzas cortantes, y cl promedio de las luces libres de los tramos
advacentes para el cdleulo de los momentos negativos.

ANALISIS DE CARGAS DE S5ISMO

Los andlisis sismicos se hacen de muy diversas maneras, usando los denomi-
nados métodos estiticos, dindmicos, o de tiempo-historia, Generalmente se
feconoce un comportamiento clistico para los andlisis usuales estilicos 0

dinamicos.

[ndependientemente a considerar cargas en base a un andlisis estdtico o dindmi-
co. los métodos de distribucion de fucrzas entre porticos pueden considerar
un andlisis de traslacion nur;(gjlc.% erados de libertad cn planta (incluyendo
torsion). La distribucion de esfuerzos en los elementos de cada portico (vigas,
columnas, placas) también puede hacerse de varias maneras segin s usen
métodos mas simplificados o programas mds claborados.

En conclusién, existen *procedimicntos menos o mds claborados que per-
miten hacer una estimacion peor o mejor de la distribucion de fuerzas y es-
fucrzos en los clementos estructurales. Interesard no solo el andlisis 0 método
realizado sino la bondad del método empleado.

El Ingeniero debe ser consciente de las multiples limitaciones que actual-
mente tiene a pesar de usarse programas sofisticados y bicn desarrollados.

No siendo ¢l objetivo de este libroel explicar el andlisis estructural, sino
hisicamente el disefio en concreto armado, no entrarcmos en detalle sobre los
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miiltiples factores que afectan un andlisis sismico. Sin embargo, debo indicar
aleunos aspectos fundamentales que alteran los resultados, con el inimo de
resaltar que no existen exactitudes en este campo.

Dentro de estos se pueden indicar:

1) ESTIMACION DE LOS PERIODOS DE VIBRACION :
Se puede obtener ¢l periodo fundamental de la estructura siguiendo las
formulas contenidas en la Norma Peruana de Diseiio Sismorresistente. Si
alternativamente se hace un andlisis dinimico encontrard los periodos de
los diferentes modos de vibracion.

Es frecuente encontrar una eran diferencia entre el periodo obtenido con las
formulas del Reelamento y el perivdo correspondiente al modo de mayor
masa participaite. Ged ieralmenté este dltimo es mayor, 1o cual produce un
coeficiente sismico menor.

Ln estos casos ¢l Ingeniero podria pensar en que el método dindimico tiene
mayor validez a unas [ormulas generales, como las expresadas en el c6digo.

Sin embaree, hay que obrar con cuidado, pues es probable que el periodo
obtenido dindmicamente no sea tampoco el més adecuado, por el hecho
de haber sido obtenido enbase aun modelo que probablemente no haya
toinado en cuenta la participacion de los tabiques de albaiiileria o que haya
\%..\ simplificado ¢l modelo. Como sabemos €éstos _rigidizan la estructura

en forma isaportante variando el periodo en igual forma.

Si ias estructuras conticnen muros de corte (placas) importantes en las dos
direcciones es probable gue el efecto de la ulbiqucri:t_ptl sea tan significati-

" vo, dada la eran rigidez de las placas. En estos casos se puede dar mis fe
a los periodos obtenidos dindmicamente usando una cota ligeramente infe-
rior, para tener en cuenti la participacion de los tabiques.

' Si las estricturas sGlo ticnen porticos v los tabiques no estin indepen-
dizados, los resultados obtenidos mediante un andlisis dindmico pierden
mucha validez, pues la participacién de los labiques va a ser muy
importante. '

ESTRUCTURACION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO 129

Por tanto, el Ingeniero seedn su criterio deberd decidir con que periodo
puede aproximarse mds al comportamiento real.

2) EMPOTRAMIENTO EN LA BASE:

Tradicionalmente los andlisis los hacemos empotrando las columnas ¢n su
base. Sin embareo sabemos que esto no es necesariamente cierto,

Cuando se usan estructuras mixtas conformadas por porticos v placas, el
problema es mds critico por el hecho de que en la condicion empotrada los

cortante y produciéndose momentos muy considerables en la base.

Esto ocasiona que los pérticos se liberen en los primeros pisos de esfuerzos
significativos. Siconsiderdramos que las placas estin articuladas, lo que
representa el extremo opuesto al anterior, encontrariamos resultados total-
mente diferentes en la distribucion de cortantes y momentos en columnas,
vigas, y placas, tanto como que aparecerian cortantes negativos en placas
en el primer piso.

Esta realidad nos hace pensar que el comportamiento més aproximado sea

un estado intermedio, es decir obtenido al considerar un posible giro en
la base.

Sin embargo, la estimacion de este giro no es sencilla y depende de una
serie de factores dificiles de cuantificar con cierta precisién. Asi por
ejemplo intervienen ¢l médulo de corte del terreno (G), 1a velocidad de
ondas de corte de terreno, la participacion del terreno que rodea la
zapala, la dimension electiva de zapata contribuyente a la estimacién del
eiro, la rigidez de la cimentacion elc.

Lo que se puede indicar es que, en terrenos duros el giro no es tan im-
portante, pero que en terrenos blandos si lo es.

Las diferencias obtenidas en andlisis que consideran empotramiento o
giro en la base, en estructuras mixtas de pSrticos y placas, son més impor-
tantes en los pisos bajos, disminuyendo conforme estudiamos los pisos
superiores, siendo prudente entonces disediar las vigas y columnas de los
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3)

4

pisos inferiores con momentos y esfuerzos mayores a los obtenidos

en andlisis que consideran empotramiento.

Incluso la estimacion del periodo de vlbrd(:ién del edificio variard si se

considera giro en la base.

INFLUENCIA DE LA TABIQUERIA:

Generalmente, por su dificultad de modelaje, se desprecia el efecto de la
tabiqueria, y solo se trabaja con modelos que incluyen a los pérticos y
placas. Sin embargo, es por todos conocido que este modelo no es real y
que los tabigues jucgan un papel importantisimo en el comportamiento
estructural de una edificacion, a pesar que se les dice comunmente que
son elementos no estructurales.

Actualmente sabemos que los tabiques formando ventanas altas han oca-
sionado el colapso de columnas, o que tabiques que cierran porticos totales
han variado la simetria estructural de una planta ocasionando efectos de
torsion muy importanies.

Se recomienda en este sentido rigidizar la estructura con muros o placas, de
modo que el efecto de la tabiqueria se minimice, o en los casos en que esto
no sea factible independizar Ia tabiqueria.

Es factible también en estructuras de menos altura, considerar muros de
albaiiileria que trabajen como placas o muros de corte, teniéndose entonces
estructuras con clementos mixtos de muros de ladrillos y pérticos de con-
creto armado. Este caso es muy comin en edificaciones de [, 2,3, 4
0 5 pisos y en viviendas unifamiliares, constituyendo estructuraciones muy
convenientes. Los modelos para el andlisis sismico se¢ pueden hacer en base
a muros en voladizo o muros interactuando con poérticos, para lo cual
s6lo hay que considerar el diferente médulo de elasticidad del ladrillo
y €l concreto.

EFECTOS DE TORSION:

Cada vez esmas frecuente no realizar un andlisis adicional, que corrige

¢l andlisis de traslacion por efectos de torsion, sino en un s6lo andlisis con-
siderar 3 prados de libertad por piso; o cual significa que el propio progra-
ma toma en cuenta los efectos de torsion.

Iin estos casos hay que distinguir si el programa evalda la torsion natural,
o si cumple con las excentricidades seialadas en la Norma Peruana.

ANALISIS ELASTICOS Y PLASTICOS:

Generalmente los andlisis son elisticos, y sin embargo disenamos adni-
tiendo que las fuerzas han sido reducidas por un factor Rd, de ductilidad, 1o
cual supone que en muchos lugares se formardn rétulas plasticas. A su vez
esto supone redistribuciones de esfuerzos entre diferentes secciones de los
elementos y entre diferentes tramos de ellos, todolo cual no se considera
en un andlisis convencional.

Ista realidad debe servir para pensar que no lenemos nimeros "exactos”, y
que solo obtenemos ciertos Grdenes de magnitud.

Por eso in!erewré mucho en el diseno considerar cuantias que
ir momentos, controlar la falla por compresion
buscando su:mpru la de traccion, evitar la falla por cortante dando
mas resistencia por corte que por flexion y otras consideraciones

de un diseno que provea ductilidad.

REQUISITOS GENERALES DE RESISTENCIA

Al disefiar una estructura de concreto armado y

sus respectivos elementos

estructurales deberd garantizarse que en todas sus secciones las resistencias
de discﬁn sean p()r o menos ioualef. a las r{:sislcucifm rcqueridus qu:: Se

la Norma.

Ademds se deberd earantizar un comportamiento adecuado para cargas de
servicio (control de deflexiones, fisuracion).




132 Antonio Blanco Blasco

FSTRUCTURACION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO 133

¢ RESISTENCIA REQUERIDA:

La resistencia requerida (U) para cargas muertas (CM), vivas (CV) y de sismo
(CS) deberi ser como minimo:

U=15CM+18CV

U=125(CM+CV £CS)

U=09CM£125CS
Estas tres combinaciones representan las cargas que por lo general se presentan
en el diseiio de estructuras convencionales, sin embareo pueden existir otras
cargas particulares que podrian presentarse.
Si en el disenio se debieran considerar cargas de viento ¢stas reemplazarin
a las cargas de sismo y no serd necesario considerar los dos efectos simul-
tincamente.

Si existicse empuje lateral del terreno (CE) se afiadirdn las sieuientes com-
binaciones:

U=15CM+18CV+1.8CE

U=09CM +1.8CE
Las cargas debidas a pesoy presion de liquidos se amplificarin por 1.5 si
su densidad estd definida y su altura controlada, y se incluirdn en las com-
binaciones que incluyen carga viva.
Si existiesen cargas de impacto, €stas deberdn incluirse en la carga viva.

Para el efecto de los asentamientos diferenciales, fluencia, contraccién o
cambios de temperatura (CT) se tendrén las siguientes combinaciones:

U=125(CM+CT + CV)

U=15CM+ 1L5CT
A continuacion y como ejemplo se hardn las combinaciones de Cargas y
Envolvente de momentos para la viea principal del seeundo piso de la
estructura indicada en la figura VII-1. .
Tomando los momentos del andlisis de careas de gravedad hecho con el portico

total se tiene:

2 ler. tramo 2do. tramo
Mcm -3.54 -8.81 | -4.55 -10.46

Mcv -2.59 -5.46 | -3.81 -547

En el andlisis sismico se obuvo para la misma viga:
ler. tramo 2do. tramo

Mcs +0.08 +7.75 | £1.75 +9.08

Efectuando las combinaciones se tiene (Ver diagramas de momentos flectores
en la figura VII-2):
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ler. tramo 2do. tramo volado
1.5CM+18CV 998 2305 |-13.69 -25.501-25.9
1.25(CM+CV+CS) | +3.68 2753 | O0.77 -31.20

1.25(CM+CV-CS) | -19.03 -8.15 -20.15 -8.55

0.9CM-1.25CS +8.16 -17.62 |+5.58 =20.70)
0.9CM+1.25CS -14.54 +1.75 | -13.19 +1.93

Miximos para -19.03 -27.50 | -20.10 -31.20 | -25.9
envolvente +8.16 +11.2 +1.75 | +5.58 +8.10 +1.93

Caso 125 ( CM +CV-CS) s RESISTENCIA DE DISENO:

La resistencia de disefio deberd tomarse como la resistencia nominal
i (resistencia  proporcionada considerando el acero realmente colocado)
k multiplicada por un factor @ de reduccion de resistencia.

Este factor de reduccion de resistencia se proporciona para tomar en cucnta
inexactitudes en los cilculos y fluctuaciones cn las resistencias del material,
en la mano de obra v _en las dimensiones.

Caso O09CM+ L25CS

Cada uno de estos factores pueden estar dentro de los limites tolerables, pero

S T R E combinados pueden producir menor capacidad en los elementos disefiados.

M g Adicionalmente se ha considerado en su determinacion la importancia relativa
Caso O9CM~- 123 CS

de la falla de los miembros respecto a toda la estructura, y el grado de

advertencia del modo de falla.

Diagramas de Momentos Flectores para
cada COI]}leElCllSﬂ de carga. k Ll factor de raduccion de resistencia ¢ deberd ser:
Figura VII-2
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Capitulo

0.90

I

1) Para flexion sin carga axial (4]

2) Para flexion con carga axial
de traccion. (5]

0.90

3) Para flexion con carea axial de compresion y para compresion sin
flexion:

Elementos con refuerzo en

espiral a =075

0.70

Otros elementos @

excepto que para valores reducidos de carga axial, @ puede incre-
mentarse linealmente hasta $=09 conforme ¢l valor de @ Pn
disminuye desde 0.10f"_.Ag a cero.

| ELEMENTOS EN FLEXION

4) Para cortante sin o con (orsion ¢ = (.85

. GENERALIDADES
0.70 .

5) Para aplastamiento en el concreto @
Los elementos sometidos a flexion son las vigas, los techos o pisos (losas
macizas, nervadas y/o aligerados en una o dos direcciones), las escaleras y en
eencral dos aquellos que estin sometidos a cargas perpendiculares a su
plano, las cuales ocasionan esfuerzos de flexion y cortante.

Como el estudio del comportamiento por flexion y corte se puede separar, S¢
trata todo lo relativo al diseiio de elementos sometidos a flexion independicnte
del diseiio por corle.

J

HIPOTESIS BASICAS
Las hipGtesis bdsicas para el disefio de elementos en flexion son:
1) La distribucion de esfuerzos unitarios en la seccion transversal de un

elemento es plana; por consiguientt se cumple la denominada hipétesis
de Navier.



138

Antonio Blanco Blasco

2)

3)

4)

5)

6)

Esta hipSlesis también puede enunciarse considerando que las deforma-
ciones en el refuerzo y en el concreto se suponen directamente proporcio-
nales a la distancia del eje neutro.

La resistencia en traccion del concreto es tan baja que s¢ puede despreciar
para fines de cilculo.

La deformacion unitaria méxima utilizable del conereto €, . en la [ibra
extrema en compresion se considera para lines de diseiio igual a 0.003.

Se conoce la distribucion de esluerzos en la zona de compresidn del
elemento.

En la figura VII1-3a se aprecia la forma caracteristica del blogue compri-
mido y en la VIII-3b se indica la simplificacion conocida como blogue
rectangular equivalente. '

El blogue rectangular considera un esfuerzo constante en el concreto igual
a0.85 1, limitado por los bordes de la seccion lrm\'crs;d y una linca recla
paralela al ¢je neutro, con una distancia "a” igual a "Byc” desde la fibra de
deformacion unitaria méxima de compresion.

La distancia "c¢" se medird desde la fibra de deformacion unitaria miaxima
al eje neutro, en forma perpendicular a dicho eje.

El faclnr_[_ij_g{.hcr.l tomarse como (.85 para ‘resistencias de concreto [,
hasta de 280 I(gf‘:,m y para resislencias mayores se disminuird a razon dc
0.05 por cada 70 Kg»‘{:m2 de aumento, debiendo lomarse un valor minimo
de Py =065.

Existe adherencia entre ¢l concreto y el acero de tal manera que la

deformacion del acero eg iguala la del concreto adyacente, no existiendo
s .4 . o % .

corrimicntos relativos de consideracion.

El esfuerzo en ¢l refuerzo deberd tomarse como Eg veces la deformacion
del acero; para deformaciones mayores a las correspondientes a fy, el
esfuerzo se considerard igual a fy independientemente a la deformacion.

= . i et <
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Estas 6 hipdtesis que son la base para ¢l diseno en flexion son todas compro-
hables en ensayos de laboratorio para el caso de vigas esbeltas. En el caso de
Vieas Pared la primera no s¢ cumple y por eso su diseno tiene un tratamiento

dilerente.

COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS
SOMETIDOS A FLEXION

Si imaginamos una viga simplemente apoyada con refuerzo en traccion y le
aplicamos cargas incrementando su valor (Ver figura VII-1), se puede obscr-
var el sizuiente comportamiento:

P SR

R

i

Ensayo de una viga sometida a flexion pura.
Figura VIII-1

“ 1) En una primera etapa, mientras cl momento maximo no exceda el momen-
il to de agrietamicnto de la seccidn, el concreto si resiste la Lraccion.

Se denomina momento de agrictamiento al momentoque hace que la fibra
—_— . e .
extrema del concreto en traccion alcance su esfuerzo miximo resistente. La

Norma Peruana establece que este esfuerzo (traccion por flexion) es de

2T, (Kg/em?).
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S

Sise sabe que o = }%‘:

Para una seccion rectangular de base b y altura h se tiene:

:“h

S
3
j=oh”
2

M,; = Momento de Agrietamiento

Cpax D 2 (1712 b0%)

5
= - b JI
L2 v h/2 3 e

M. =

2) Sisc aumenta la carga aplicada hasta producir un momento que exceda el
de agrictamiento, s¢ observan las primeras isuras, que son controladas por
el refuerzo de acero el cual toma la truccion.

A partir de este momento, se considera que el acero de refuerzo toma el
integro de la traccion, y ¢l concreto de la parte opuesta la compresion.

3) Sise sigue aumentando la carga actuante pueden ocurrir dos posibilidades:

a) Que el esfuerzo en el refuerzo de acero llegue a su punto de (uencia (fy)
micntras en el blogque comprimido todavia no se ha alcanzado su
méxima capacidad.

h) Que ¢l bloque comprimido del concreto llegue a su méixima
capacidad mientras el acero de refuerzo en traccion no ha llegado a su
fluencia.

La posibilidad indicada en a, se denomina falla sub-reforzada, mientras la
indicada en b, corresponde a la denominada falla sobre-reforzada.

Los elementos sub-reforzados serdn los preferidos por el disenador puesto que
asezuran una falla dictil, en la cual se producirin deformaciones importantes,
pero no se tendrd que la parte comprimida estalle por aplastamiento.

LLos elementos sobre-reforzados deberfin evitarse puesto que ocasionan una

falla frégil en la cual se produce el aplastamiento del concreto comprimido, el
cual puede implicar una falla violenta.

Entre las dos posibilidades descritas anteriormente existe una intermedia que
se denomina falla balanceada. En ésta se alcanza una deformacién méxima en
el concreto comprimido igual a 0.003, y simultineamente en el acero en
traccion se llega a la fluencia. )

Si se conoce que el mdédulo de elasticidad del acero es 2'000,000 Kgfcmz y que
el punto de fluencia para nuestro acero es de 4200 Kgf'cmz. se deduce que la
deformacion del acero en el instante en que se alcanza la fluencia es de 0.0021.
(e, =Iy/L,)

Por tanto la condicién balanceada, al conocerse la deformacién méxima en ¢l
concreto y en el acero (0.003 y 0.0021), permite definir por simple geometriia
la profundidad del eje neutro, determindndose una dnica cuantia de acero que
produce tal condicidn.

A la cuantia mencionada anteriormente se le denomina balanceada o porcenta-
je balanceado, y con el objeto de prevenir una falla del tipo frégil los Codigos
de Concreto Armado siempre especifican cuantias méximas menores a la
condicién balanceada (Ver figura VIII-2).

c> cb|

viga sobrereforzada viga balanceada viga subreforzada

Figura VIII-2
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SECCIONES RECTANGULARES

ECUACIONES PARA EL DISENO EN FLEXION

En la seccion rectangular sometida a flexion indicada en la figura VIII-3 se

denomina:
d = peralte efectivo del elemento
p = porcentaje del refuerzo de acero  (Goceis)
b = ancho del blogue comprimido
(ancho de la seccitén transversal rectangular)
As = &rea de acero en traccion
¢ = profundidad del eje neutro

a = profundidad del blogue comprimido rectangular equivalente
b ops 1
| I £e 4 JI

—

N

Es
{2a) t2b)
Figura VIII-3
_ [ As
Se define el porcentaje de refuerzo como p = bd

Por equilibrio en la figura VIII-3b:
Fuerza de Compresion = Fuerza de Traccién

0.85 £, ba = As fy

Se obtienc:
As fy

4= D85 b
{ &

Reemplazando As por (p bd) se tiene:

pd Iy (N

LA T T3
<

Tomando momentos en la ubicacion de la resultante en traccion (en la
ubicacion de As).

Mu = Fuerza de compresion x distancia

Mu = (0.85 . ba) (d - w/2) (1)
Tomando momentos en la ubicacion de la resultante en compresion:

Mu = (As [y) (d - ¥/2) (111)
Reemplazando (1) en (1) y denominando "w"ap [yl setiene:

a=wd/0.85
bwd wid
=085 I —— |d———2=
Mu =03 1.0 [d 2x0.85

Mu = [, bd® w (1-0.59w)

Para diseiio se usard el factor ¢ = (.9, siendo Mu:

Mu = ¢ I, bd” w (1-0.59w)

-
|
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En base a esta ecuacién se podrd diseiiar cualquier seccion transversal puesto
que la dnica incognita serd w.

Obteniendo w mediante la resolucion de una ecuacion de segundo grado, se
conocerd p 6 la cuantia de acero de refuerzo, luego el As requerido, y la
profundidad del bloque comprimido.

EJEMPLO DE DISENO

Viga de 30 x 60 cms.
Momento dltimo actuante = 30 tonxnt,
Concreto I, = 210 Ke/em®
Acero fy = 4200 Kglc1113

Determinar As requerido

Para vigas peraltadas, el recubrimiento usual es 4 cm, y el estribo usual de

3/8" (0.96 cm.), por lo que se puede considerar una distancia "d" igual a*

(h-6) cms. aproximadamente.,
h=60cm. , d=54cm.
Mu = ¢ ', bd*> w (1-0.59 w)
3'000,000 = 0.9x210x30x54x54w (1-0.59 w)
0.1814 = w (1-0.59 w)
0.59w* - w +0.1814 =0
Resolviendo la ecuacidn se liene:
wy =148 wy=0206

Al tener dos soluciones posibles, la menor satisface el problema fisico.

Por tanto w = (1.206, como w = p fy/f.

wle  0.206x210

S3 = 0.0103
[y 200

Se tene p =

As = pbd = 0.0103 x 30 x 54 = 16.68 cm’®

¢ Si los fierros no entran_en_una capa, debe realizarse nuevamente el cileulo
7 trabajando con un "d" menor generalmente igual a (h-9) cms. para el caso de 2
capas.

DETERMINACION DEL LIMITE BALANCEADO

Observando la fieura VIII-4. y aplicando  semejanza de tridngulos en el
diagrama de deformaciones se tiene:

0003 S

¢ d-c

Figura VIII-4
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Despejando ¢, que se denomina ¢, para sedalar el caso de la elapa
balanceada sc ticne:

0.003 d

C=¢C = —————
b fy/E +0.003

Por equilibrio en el diagrama de fuerzas:

0851 .ba = Asly
0.85f.ba = pbd fy
De donde:
. 085 r.,a 0851 P
d fy y d fy

Reemplazando ¢, en la ecuacion de p se ticne:

i 085 €. By 0003 d
¥ dfy  Ty/E_+0.003
e 085 €. By 0003
b fy fy/E_+0.003
‘ T T e
Py =

fy 6000 +fy |

e
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REFUERZO MAXIMO EN TRACCION

Para asceurar que los discnos sean subreforzados, la Norma  Peruana
especifica que la cuantia maxima sea menor o ioual al 75% de la cuantia
balanceada (py,).

Prar =003,

REFUERZO MINIMO EN TRACCION Y
REFUERZO MINIMO POR TEMPERATURA

Para aseeurar que el acero colocado provea un momento resistente mayor al
momento de agrietamiento, los Codigos consideran una cuantia minima.

En el caso de la Norma Peruana se indica que debe proveerse una cuantia /\}(

minima de refuerzo tal que el momento resistente seiy 50% mayor al momento

de aenclamicnto.

Para ¢l caso de secciones rectneulares se indica que el drca minima de
refucrzo podri calcularse con:

B ==
ann

A

0.7,/t". bd
Iy

Altermativamente el drea de refuerzo positivo o negativo en cada seccion

del elemento deberd ser por lo menos un tercio mayor que la requerida por el
R

andlisis.

Para losas, la Norma Peruana indica que el drea minima'del refuerzo cumplird
los requisitos de drca minima por contraccion y temperatura, teniendo en
cuenta adicionalmente que el refuerzo en la cara inferior de Tosas armadas en

dos direcciones (para momento positivo) y en la cara superior en el caso de
voladizos seri como m i:lh}_lggl_.{nl 12 bh.
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El refuerzo minimo por contraccion y lemperatura, que se coloca perpendicular
al refuerzo por flexion en losas en una direccion, o que es el minimo exieido
para las dos direcciones de losas asi armadas, debe cumplir con los siguientes
limites:

LLosas con barras lisas 0.0025 bh

Losas con barras corrugadas 0.0020 bh

con fy < 4200 }(gft:m2

Losas con barras corrugadas 0.0018 bh

con fy = 4200 Ke/em?

Losas con barras corrugadas 0.0018 4200 bh
con fy > 4200 Kg/cm® E fy

(pero no menor a 0.0014 bh)

Este refuerzo podra colocarse en una o dos caras del elemento, dependiendo del
espesor de éste y el espaciamiento miximo serd igual a 5 veces el espesor de
la losa sin exceder 45 cm. '

Debe tenerse presente que en el caso de losas, la Norma indica que el refuerzo
principal por flexién tendrd un espaciamiento méximo de 3 veces el espesor del
elemento sin exceder 45 cm.

La novedad de Ia Norma E-060 en relacion al refuerzo por temperatura es la
especilicacion de considerar un refuerzo minimo de 0.0012bh que debe colo-
carse en la cara inferior de tramos continuos o simplemente apoyados, o en la
cara superior en caso de voladizos. -

La razon de esta nueva exigencia es proporcionar més frea que la que se
obtendria con la cuantia de 0.0018, en el caso en que se coloque refuerzo
corrido arriba y abajo de la losa, y que representaria 0.0009 en cada cam.

Es decir, si se usa refuerzo corrido abajo y bastones en los momentos negativos,
¢l minimo de 0.0012 no es aplicable, puesto que se debe disponer en realidad
0.0018 ( por no haber fierro corrido arriba). Sin embargo, si se decidiera
disefiar con refuerzo corrido superior e inferior, seria posible considerar tan

solo 0.0009 en cada cara, 1o cual seein el criterio de la nueva Norma es un re-
fuerzo muy bajo, y por lanto exige que sea 0.0012,-para el refuerzo positivo o
inferior en paiios de losa, o para el refuerzo negativo o superior para voladizos.

Es evidente que estos minimos rigen en ¢l caso que el diseiio por flexién haya
requerido un refuerzo incluso menor, y por tanto el minimo que se debe
colocar se obtiene por estas disposiciones (temperatura).

TABILAS PARA DISENO EN FLEXION

ara no resolver una ecuacion de segundo grado en cada diseiio, o para no
tantear con diferentes valores del bloque comprimido equivalente (a), se usan
ecneralmente (ablas como las que se presentan a continuacion:

Usando la expresion Mu= g (% bd* w (1-0.59w)
y denominando Ku a: Ku = af, w(1-0.59w)
se obtiene: Mu = Kubd®

Como para cada valor de w existe un valor de p y uno de Ku, se obtiene me-
diante un proceso iterativo, para todos los valores de p posibles (hasta 0.75 pyg,),
los valores asociados de w y Ku.

[=stas tablas se hacen para diferentes resistencias de concreto y de acero y son
i 3 ) X .

muy ttiles pues conociendo Ku = Mu/bd- se obtiene directamente el p

requerido (Ver pdginas [51 y 152).

EJEMPLO:
Usando las tablas Ku vs. p determinar ¢l acero de refuerzo:
Viga de 30 x 60 cms.
Momento ltimo actuante = 30 ton xmt.

Concreto f'. = 210 Kg/cm®
Acero fy = 4200 Kg/em?
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b=30cms. d=60)-6=54 cms.
Se tiene:

bd =30x 54 = 1,620
bd? = 87,480

Hallamos Ku = Mu/bd®

L o 3000, 000 .
2 5 T e s

Para Ku = 34.29 en Ia tabla se obticne aproximadamente:

p=0.0103

As = pbd =0.0103 x 1,620 = 16.68 cm”

; ESTRUCTURACION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO

151

Tabla Ku vs. P
'c= W 'e=110 e it
fy = 1200 fy = 200 fy » 20
pho= 00 MR XY b= 00N
] e v Is ’ (]
" 00162 41331 00134 AL.0ML
0180 19,0414 0132 10,540
o015 .58 130 40,0943
0015 L1172 121 AN
0.013¢ 41837 012 1300
00192 410N MM LMD
9.0130 NT1H H127 .1n
188 BN 01 .03
014 5.4002 STV B YA T
01N 5.0 DL 3
0.0142 .68 LOUI h.139
A0 LTI N1 3581
A3 AT 0.0118 331033
136 11,0501 L1080y
6,013 .Y 106 340340
0137 42,1242 e.0i04 315178
L0130 491 0.0100  31.9873
A128 L0781 0100 31T
.012% §0.3487 0.009% 1.9003
L0120 10,0137 .90  JL3IW
0.01 na 0.00%4 8024
K1l n.In 0.0092  30.243]
0118 383 0.0070  29.6003
ST ] 0.0088 A
O 3.1 0.0084 B
0112 W.TW0Y 0.008¢  27.7733
0.01J0  3b.1829 0.0082 1.3
A0 356N 0.0080  26.8104
108 03 001 26.2176
0104 8] .00 3.46344
0102 3L 6.0074 3.0110
0.0100  31.3IN 0.0072 44413
0.0098  32.7403 0.0070 1.0313
0.00%  32.1713 0.0080 1.21%
0.0094 31,900 0.0086 1.0143
0.0012 1.0008 0.0084 1.1
0.0090  30.%011 0,0082 13783
0.0088 .MM L0060 20.7331
0.008F  29.2001 L0058 20,1234
0.0080  29.4000 0.0054 9.4893
00087 22,99 9.0054 .12
0.0080 1.3834 0.0032 §.2087
0.1 287703 09230 1.31Y
0.0076  .1317 0.0048 59108
9.0074 L3213 0.0004 52334
0.0012 201018 0.004 3.3158
0,870 21,2144 h.0082 (R 2jt ]
0.0008  23.6408 (X1 60
0.0085  23.0031 0.0038 39911
0.0084  22.3431 0.0036 2.143
0.0062  21.7213 0.0034 2.1313
0.0060  21.07143 0.0012 15419
0.0038 A0 9.0030 0.838)
0.008 17413 0.00218 10.1004
00030 191014 0.002 Y]
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Tabla Ku sores o

=

(Ccontinmuacion)

't = 780 f'e=110 1'c =173
fy = 4200 Iy = 4200 fr = 4200
pb = 0.028Y ph = 0.0214 pb = 0.0180
[} ¢ ] 1 1 ? u
0.0104 363013 0.0052  18.43500 0.0024 J837
0.0104 33,6938 0,0050 17.784% 0.0022 :.og;u
0.0102 150748 0.0048 17,1184 0.0020 1.345¢
0.0100 4548 0.0044 1h.4442 0.0018 b.b308
0.00%8 13,8312 Q.0044 13,7683 0.0016 3.9110
0.0098 33.2050 0.0042 150872 0.0014 s
0.0094¢ 1542 0.0040 19,4084 0.0012 14389
0.0092 39048 0.9038 137200 0.0040 37283
0.00%0 313504 0.0038 13.0300 0.0008 2.9898
0.0088 30,6735 0.003 12.3384 0.0006 .48
0.0088 300339 0.0032 11,4393 0.0004 1.3013
:ggg; g:}::? :::g-: 10,9388 0.0002 0.753%
‘| - A 10.2343 0.0000 0.0000
0.0080 0791 0.0028 9.5763
0.0078 17.4488 0.0024 5.8151
0.0078 26.7938 0.0022 B.1002
0.0074 26,1402 0.0020 1.3814
0.0012 25,4010 b.0010 b.4353
0.0070 48709 0.0016 3.9339
0.0068 .1 0.0014 5.2008
0.0084 13,4509 0.0012 f.4718
0.0084 12.8218 0.0010 11354
0.0062 12.1%1 0.0008 1.9933
0.0040 21.4758 0.0006 .2520
0.0038 20,7987 0.0004 1.5047
0.0038 20.11%0 0.0002 0.7543
0.0054 194364 0.0000 0.0000
0.0052 18.7513
0.0050 18,0637
0.0048 1.1
0.0088 16.4802
0.0044 139004
0.0042 3.2800
0.0040 14.3848
0.0038 13.8810
0.0036 13.114%
8.0004 17. 4694
9.0032 11.7333
0.0030 11.0390
0.0028 1.3m
0.0024 1.4017
0.0024 LN
0.0022 1132
0.0020 1.4263
0.0018 L0937
0.0016 LUN
00014 32243
0.0012 Lamn
0.0010 L6k
0.0008 J.0021
00004 1.2560
0.0004 1.5067
0.0007 0.7347
0.0000 0.0001

SECCIONES RECTANGULARES
DOBLEMENTE REFORZADAS

GENERALIDADES

Se denomina vieas doblemente reforzadas a aquellas donde adicional a
refuerzo en traceion se tiene refuerzo en compresion.

Desde el punto de vista del cilculo se recurre al n:i’ucrzn. en crmprc::’:g
cuando con la cuantia mdxima de 0.75 p, po se z:lt:al_lza a resistir c\ mulr‘u‘;iw‘
actuante; en estos casos es fuctible aumentar la c.upacujad fcmstem.t, de].a ;d
adicionando refuerzo en la zona traccionada en lgt{:d cantidad que en 1:1 fu e
E(ifng' nmldadu manera de tener un momento adicional con el par de fuerz
de estos refuerzos.

n el diseiio se recurre al fierro en compresion también para o.Ln:fs ‘ﬁnc; comlc;
son el de disminuir el esfuerzo del concreto de la zona C(‘)mpﬂll-lldd.. y '?5 esd :
v manera disminuir ¢l efecto del flujo plistico, Iugrundo‘am una ?nsnunuc:j nndz
las deflexiones diferidas y, para el caso de elementos s@mn-reilslemes, : 0.m~,
por condiciones de confinamiento y ductilidad se especifica disponer refue

corrido superior e inferior.

Uno también puede recurrir en el cdlculo a fierro en compresion, aﬁrlc:;zmld‘;r
la cuantia en traccion no sobrepase el 75% dc' Po» pero en la mayon.il |c, 115)
casos el momento resistente total no variard sngmhcalwamc(llnc por ¢l hech
de que el fierro en compresion seguramente no estard fluyendo.

ECUACIONES PARA EL DISENO

Si analizamos la figura VIII-5a, podemos plantear las ecuaciones de equilibri
de la siguiente manera:
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e > A _‘H _____ -
. |
d
|
L] = + |
|
| +[©-6--0 |as (o] O |As, / fo] _}A'l
L t5a) (Sb) T TRy
At= As, + A3

Figura VIII-3
Sumatoria de fuerzas 21°x = 0 y suponiendo que A's fluya
Asly =085 I, ba+ A's ly

Siwmamos momentos en el punto de paso de la resultante del concreto
comprimido se tendr:

Mu = As [y (d - w/2) + A's y (a/2 - ')
La scecion de fa viga indicada en la figura VIII-5a se puede subdividir en una
vigasimplemente reforzada de drea Asp y una viga imaginaria salo conformada
por relucrzo superior ¢ inferior de drea A's.
Para la primera viga (indicada en la figura VIII-5b)
Mu = As; ty (d - w/2)
Para la segunda viga (indicada en la Gigura VIII-5¢)
Mu=A's [y (d-d)
Superponiendo ambas se tendra:
Mu=As; fy(d-a/2)+ A'sfy (d - &)

Si se usa esta ecuacion para cl disefio y reemplazando Asp por (As-A's)
se tendri:

—y

2

ESTRUCTURACION Y I NSEND DE EDIFICACIONES DE CON

CRETO ARMADO

[ Mu= _u_[-{-.’\s_- A's) (fy) (d - &/2) +_A'h fy (d-dY]

1 e i 2oei'S a; esla
Estas ecuaciones han sido encontradas  suponicndo. que A's [uaya;

posicio ST C ada par -ual s¢ puede plantear las siguientes
suposicion debe ser comprobada parit 1o cual s¢ puede plante:

CCUICTONCS:

laciendo semejanza de tridngulos en la figura VII-6

0003 €'
g xe=d’

B 1

A'sfs
gSfc b

if ’///////jﬁ'

» d

L e

Figura VIII-6

Reemplazando a= 3 ¢

0.003 _ €’s
a/PB, (a/[ﬂl}—d'

De donde se despeja €', obteniéndose

0.003 (a-B,d)

s

€5 =




157

156
Antonio Blanco Blasco ESTRUCTURACION Y DISERO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO

Si A’s (superior) fluye deberd cumplirse que €', > fy/Es

“Es 3 d Iy TO.003 Es—fy]

H] I°s

De la ecuacion anterior se despeja a, obteniéndose: ! 3
085S By 47 [6000)

L sy W (6000 — Iyl

¥

0.0033 ld']—is
42—
0.003 Ts— Ty

R

O q‘l](, TEPIL\‘CUI ‘LI \ful.](” b ul.] allle I} q it Ih «

] ) & dl.—l ] uc rect ’“"UIJI com Il"“dl’ cquiv lJL["L ira
(=

C]I.IC A & l-lu )‘tL

EJEMPLO DE DISENO DE VIGA
DOBLEMENTE REFORZADA

Si ahora se plantea por equilibrio la suma de fuerzas se tendri:

Viea 30 x 60 cms.
Momento dltimo actuante = 50 ton xmt.
Conereto £, = 210K g_!cm2
Acero fy = 4200 l(gfcm2

0851, ba + A'sfy = As fy

0.85 . ba = (As- A'S) fy

As—A’s)f
e Sy Determinar el As requerido.

a=r -
085 [’ b

Primero determinamos la méxima capacidad resistente de la viga simplemente

e e reforzada (0.75 py)-
Que representa el valor del blogue rectangular comprimido equivalente para

que A's fTuya.
; De Ia tabla de Ku-p para [, =210 Kgr’cmz

R 3 nz: . o M0 i 2 et 3
cemplazando el valor de "a” en la ecuacién  obtenida por deformaciones se Valor miximode p=0.0162 para Ku=49.53

tendri:
] Momento maximo con p=0.75p,
(As—A’s) fy = 0.003 B, d” Es . ¥

0.85 l"c b~ 0.003 Es - fy Mu= Ku bd*

Si se reemplaza p = As/bd y p’ = A’ Como sabemos que el refuerzo va a ser importante trabajamos con 2
e o S = A's/bd se puede escribir la desiguald: A e S AR e
anterior de la sieuiente manera: gualdad capas de acero, 1o cual conlleva a considerar:
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d=(h-9) cms. =60-9 =51 cms.
b= 30

Mu = 49.53x30x517 = 3860000 Kaxem
Mu = 38.6 tonxmt.

As=0.0162 x 30 x 51 = 24.78 cm?
Como el momento aplicado es SO tonamt., y como con el refuerzo maximo en

lmcu‘nn Sl_.ﬂﬂ se resisten 38.6 tonxmt., debe recurrirse a refuerzo adicional
SUperior ¢ in

Mu remanente = 50 - 38.6 = 11.4 tonant.
Mu=Asfy(d-d) ¢
I'140,000 = A's x 4200 (51 - 6) 0.9
A's = 6.70 cm?

Por tanto para ?'csisl ir un momento de S0 tonxmt. se requeririn:
As traccion = 24.78 + 6.70 = 31 48 cm*
As compresion = 6.70 cm?

Se¢ puede verilicar si A's fluye:

p = 31.48/30x51 = 0.0206
p'=6.70/30x51 = 0.0044

p-p'=00162

p-p’2

085 1", B, &' _ coo0
d fy rn{m—fy]

o 0:85%210x0.85%6 6000
PP = TSR0 1800

p-p 2001416
Yara que A's fluya (p-p' ) debe ser mayor a (.01416 y en este caso se ha obte-

nido (p-p') = 0.0162 con 1o cual se comprucha que si estd (Tuyendo.

COMENTARIOS SOBRE LA FLUENCIA DEL
ACERO EN COMPRESION

Generalmente cusndo uno recurre al refuerzo _adicional, lucgo de haber
sobrepasado ¢l méximo _refuerzo en traccidn, s¢ encuentra que el acero en

compresion [luye.

Cuando se adiciona refucrzo superior ¢ inferior por encima del acero en
traccion que representa ¢l 0.75 py, se cumplird que

p-p' =075 py, (como en el ejemplo anterior)
Y si usamos =210 Ke/em? se tiene:

p-p =0.0162
Examinando L expresion

085 17, B, & 6000
d fy (6000 — fy)

P-pP2

Que asegura la fluencia del fierro en compresion y efectuando nimeros con
diferentes peraltes de vigas se tiene los siguientes resultados:
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:h Con lo cual se concluye que siempre estard fluyendo el fierro superior i partir &
de vigas con peralte de S5ems., siempre y cuando se haya colocado este

(d=h-3)
(d=h-6)

h=20 p-p'>00212
h=40) p-p'>00212
h=5) p-p'>00164
h=60 p-p'>00133
h=70 p-p'>00112
h=80 p-p'>0.0097
h=9 p-p'>00086

refuerzo por encima del 0.75 py, traccionado.

In el caso que teniendo p = 05 p,, se adicione fierro en compresion
(equilibrado con otro adicional en traccion), y que por tanto se cumpla que g
(p-p) =05 py, se tendrid que ¢l fierro en compresion fluye recién para vioas |

. = = 7y
de mis de 70 emis. de peralte, siempre para el caso de I.=210Ke/ em~.

Ln muchos casos se recurre a colocar acero en compresion independientemente
a necesitarlo directamente por cileulo, como es el caso del refuerzo corrido en
vigas por condiciones de armado o detallado, y por condiciones exigidas para
clementos sismo-resistentes. En estos casos es muy posible gue el reluerzo en
compresion no esté fluyendo.

ANALISIS O VERIFICACION DE UNA SECCION
DOBLEMENTE REFORZADA

Es posible que el disenador se encuentre con un diseiio dado, en el cual se
tienen refuerzos en traceion y compresion en una misma seecion, Yy S¢ requiera
conocer el momento resistente y si el refuerzo estd Muyendo o no.

En estos casos se deberi plantear una ecuacion por equilibrio y otra por de- -

formaciones tal como se indica en el siguiente caso:

Viga de 30 x 60 cms. (ver figura VIII-7) con 331" en traccion y 263/4" en
compresion

ESTRUCTURACION Y DISERO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO
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3 b e —
0O --6--6 7 ~0.0021

Figura VIII1-7

Se tiene: 3
As=15cm®  A's=568 cm-

Por semejanza de tridngulos:

0003 €s
e . £—6
de donde:
0.003¢c-0018=€'c¢c
c(0.003-€')=0018
0018
€= D003-€,
Por equilibrio:

0851, ba+ A'sfs=Asfy

0850 .b(085¢)+ A's fs = As [y
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0.85 (210) (30) (0.85 ¢) = 15 x 4200 - 5.68 [s

o o 03000568 fs
4551.75

]’Icrn €' = [s/ls y por tanto en la primera ecuacion:

0.018 0.018 (27000, 000)

0003 = 5727000, 000 6000 — I's

i 36000
T 6000 =I5

Tgualuando las dos dltimas expresiones de ¢, obienemos:

63000 - 5.68 s 36000

455175 6000 —TIs

5.68 157 - 97080 fs + 214137000 = 0
fs = 2601.8 kefem®

= =
Conocido s se puede oblener ¢l resto de incognilas:

= S000-26018 T2 °ms

a.= 90 cms,

163
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a4 seecion, considerando los 331" en traccion y los

5] momento resistente de |
cmos omando momentos, por ejemplo en el

2¢3/4" en compresion lo obien
punto de ubicacion del dirca en traccion.

Mu = [0.85xI. hatd-a/2)+A's Is(d-d") o

Mu = [0.85x2 10x30x(9.00)x(54-9/2)+5.68x2601 8(54-6)]0.9
Mu = [2'385,652.5+709.354.75]0.9

Mu = 2'785,506.5 Kg scm. = 27.8 ton xmL.

Si hubiéramos tomado momentos en ¢l bloque comprimido de  concreto

tendriamos:

Mu = [As [y (d - &/2) + A's [s (/2 - d)] ¢
Mu = [15 x 4200 x (54-9/2) + 5.68 X 2601.8 (4.5-6)] ¢
Mu = [3'118.500 - 22,167.33] 0.9

Mu= 27.8 tonxml.

Si se calculara el momento resisiente despreciando el efecto del reluerzo en

compresion se tendria:

As=3pl"=15 cm®

As 15
= e = 5
0= =~

Ku =31
Mu=31x30x 54

Mu=27.11 tonxmL
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./L:!l.n lo %‘Uil] se compruchi que en estos casos, cuando el refuerzo en compresion
! “i.’,jl.u sido colocado como un requerimento de cileulo (cuando se excedia fa
maxima L‘U:lllAl.l';l de acero en traccion), no es importante en la determinacion del
ll_ml.ucnlu resistente, por lo gue comunmente ¢n los disenos se evalia el reque-
rimicento del refuerzo en traccidn sin tomar ¢n cuenta el acero en cnmpr-:.s'u"u;‘

gue por motivos de amado se coloca en la misma seccion donde se estd :

haciendo ¢l diseio.
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SECCIONES T

- GENERALIDADES

Generalmente las vigas usadas en los pisos o techos no tienen forma rectangu-
Jar. sino que son en realidad vigas de forma T, desde que el vaciado del alma y
12 losa se hace y se debe hacer monoliticamente.

Por tanto el diseiio hasta ahora desarrollado para vigas rectangulares no €s
aparentemente vilido, desde que deberiamos considerar realmente secciones
de forma T.

Independiente al problema de como plantear las ecuaciones para el diseno de
una viea T, se debe primero cuantificar cudl es el ancho de losa contribuyente
en compresion para la viga, ya que a partir de ese valor definido, se podri
desarrollar las ecuaciones de equilibrio y de diseno.

Para determinar el ancho efectivo contribuyente s¢ puede hacer un andlisis. de
elasticidad evaluando 1a distribucion de esfuerzos; como este camino suele ser
complicado para fines practicos de diseqio, se acude a los Codigos que sugieren
valores a considerar en la priictica usual.

EN 1A NORMA PERUANA SE INDICA:

En la construccion de vigas T, el ala y el alma deberdn ser construidas
monoliticamente o tener una conexion efectiva.

El ancho efectivo de la losa que actia como ala de una viga T, deberd
evaluarse en base a los siguientes limites:

» Menor o igual a la cuarta parte de la longitud de la viga.

« Menor o icual al ancho del alma mﬂs:'pbllo%-veces el espesor de la losa, a
- cada lado del alma. v Al veosT S
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e Menor o igual al ancho del alma mis la distancia libre a la sieuiente
alma,

Para vigas que tengan losa aun solo lado. el ancho efectivo de I losa que
actia como ala deberd evaluarse en base a los sizuientes limites

* Menoroigual al ancho del alma mas L doceava parte de L longitud de
la viga.

« Menor o igual al ancho del alma mas seis veces el espesor de fa losa.
o Menoroigual al ancho del alma més la mitad de la distancia libre de la
siguiente alma.
‘ En vigas aisladas, en las que solamente se utilice Ia forma T para proporcionar
7 un direa adicional de com presion, el ala deberd tener un espesor mayor o igual
a la mitad del ancho del alma y ¢l ancho efectivo no excederi de cuatro veces
el ancho del alma.

DISENO DE VIGAS T

Para ¢l disefio de vigas T se debe analizar las distintas posibilidades de ubi-
cacion del eje neutro. Se podrin tener cuatro opciones, como las indicadas en
la figura VIII-8.

Caso 1: Ll gje neutro se encuentra dentro del espesor de la losa.
_ Laviga puede considerarse como una viga rectangular de ancho
" b, para fines de diseiio, siendo validas las ecuaciones desarrolladas
“para vigas rectangulares. No interesa el ancho de Ta zona traccionada
sino ¢l ancho del blogue comprimido.

Caso 2:  El gje neutro se encuentra en el limite del espesor de la losa. y es
¢quivalente al caso uno, en cuanto que ¢l disefo sieue siendo el de
una viga rectangular.

Caso 3:  El ¢je neutro ha sobrepasado el espesor de la losa.
En este caso si tenemos una viga con forma T para el blogue

Caso 4:

De los 4 casos estudiados se concluye que el inico que requl
especial, es el det Caso 3

i el tl o nuede descomponer en dos vigas
comprimido, qu sin embargo, s¢ puede deSCOMPONCr. .

rectangulares.

as totalmente comprimidas, que forma una viga

_aprimera con las al i
o : Ja seeunda que es olra viga rectangu-

rectangular de ancho (b-by). ¥
lar de ancho by, -

- » - » . 4 \‘ 2l g u # i'l_
La compresion estien Ja parte inferior y por l.mltj\_‘gn interesa el an-
- y . A - i 3 | - . s
cho de la losa contribuyente, pues esti en Lraccion; para ce-i;: L.:n cs

uul-:nuq_m, ¢l disciio s el de una viga rectangular de ancho by, .

Figura VIII-8

ere de un andlisis
puesto que los otros son simplemente secciones

reclangulares.
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Ll procedimicnto que se sigue par el diseno de una viga T es el sicuiente: 6) Conocido As; y Ass se sunan estos dos refuerzos  obteniéndose el drea
total de la viga real de seccion T,

1) Suponer que ¢l blogue comprimido no ha excedido el espesor de la losa; '
esto sienifica disefiar una viga rectangular de ancho b (incluyendo alma y

. EJEMPLO DE DISENO DE UNA VIGA T
 (losas aligeradas)

zona participante de fosa).

2) Determinada ¢l drea de acero requerida para la seccion rectangular de 3
ancho b, s¢ encuentra el valor de "a" mediante el equilibrio.

Considerzremos como ejemplo de diseio de una viga T el caso tipico do Las

0851 .ba=Asly losas aligeradas.

Como se sabe el aligerado esta formado por viguetas de 10 cm. de ancho,

3) Siel valor de "a" es menor oigual al espesor de la losa, la suposicion hecha
espaciadas 10 cn (eje @ eje) y que tienen uni losa superior de 5 em.

es correcta v el diseno estard  concluido.

Como se aprecia en la figura VHI-Y, las viguetas son clementos T de ancho

Siel valor de "a” excede ¢l espesor de la losa estaremos en un caso como el =
b =40 cmis. by = 10 ems. y no vigas rectangulares como se podria suponer.

descrito en el Caso 3, Para esto se subdivide en dos vigas rectangulares tal
como se indica en la figura VIH-8, v es ficil deducir que Ly primera viga es
conocida pucsto gque ¢l blogue comprimido estd otalmente determinado

5 1

Tomamos para ¢l ejemplo L losa aligerada de 20 em. de peralte, armada cn
una direccion, conformada por cuatro tramos de 5 mits. cada uno (cje a ¢jel,
wos en vieas de 30 cms. de ancho por 55 ems. de altura {(Ver figura

siendo su drea (h-by )(@) donde "a” es igual a
ApoY:
4) Para esta primera viea se obticne ¢l acero en traccion que equilibra el VII1-9) que corresponde a la planta del edificio mostrado en la figura VII-1 de

bloque comprunido en base i la pigina 119

As, fy = 0.85 [ (b-b,) a
{, 40
ST e

y s¢ obliene su momento resistente mediante:

0g ]

Mu =@ As [y (d - a/2)

5) Conocido el momento acluante en base al andlisis estructural y conocido
el momento resistente de la primera viga de ancho (b-by,), se oblicne por
diferencia ¢l momento que deberi resistir la segunda viga.

DETALLE DE ALIGERADO

K = —— = ~2p - vigas 2x30
; . Ejemplo: 500 500 | 500 %00
En base a este momento que corresponde a la segunda viga, se calculard el 3 '
‘ acero requerido en traceion, considerando una viga rectangular de ancho by,
' Para esto se usa todo lo indicado para vigas rectangulares, determindndose

asf un frea As, (viga de ancho by).
Figura VIII-Y
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METRADO DE CARGAS:

Carga Muerta Peso propio = 300 Ke/m?
Piso terminado = 100 Kg,‘m2

Carga Viva Sobrecuarga = 300 Ke/m?
Cargas dltimas:

Wem =400 x 1.5 =600 thn:
Wev = 300 x 1.8 = 540 Ke/m?

Cargas ultimas por vigueta :

Wem = 600 x 0.4'= 240 Ke/mt
Wev = 540 x 0.4= 216 Ke/mt

Wu =456 Kg/mi

ANALISIS ESTRUCTURAL:

Resolviendo un Cross con la suposicion de todos los tramos careados con

carga muerta y carga viva, sin considerar aliemancia de carea viva, se tiene: .

Momentos por Vigueta (Kg xmt)

Mu(-) 0 1221 84 1221 0

|
Mu(+) $30 07 ' 407 " g !

Si se reducen los momentos negativos a la cara se obtiene:
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Momentos por Vigueta a la cara (Kg xmt)

Mu(-) 0 1007 700 1007 0
| | | i _I}
Mu(+) ™ g0 | 407 ' 407 830
DISENO:

1) Seccién de Momento positivo Mu = 830 Kgxmt. -

Compresion arriba
Traccion abajo posible viga T

Suponiendo que el blogue comprimido no excede los 5 cm. de losa se

tiene:
b=40cm. bd =40x17 =680
d=17 cm. bd? = 11560
Ku = Mu/bd?* = 83000/11560
Ku =7.17
p =0.0019

U\s —00019x40x17—l29cm

verificacion del bloque comprimido:

Asfy =085, ba

As fy  129x4200

085 T b 0.85x210x40 [

Como a = (.75 cm. que es menor a 5 cm. (espesor de losa) la suposicion
es correcta, y se puede concluir que la vigueta trabaja como una viga
rectangular de ancho b = 40 cm.
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EJEMPLO DE DISENO DE UNA VIGA T

2) En la seccidn de momento negativo, al tenerse la traccion en la 7003
superior y i compresion en la inferior, ¢l diseno deberd considerar ¢
una viga de b= 10 em.

Lo obtenido en este ejemplo es vilido para la mayoria de aligerados, en los &
cuales los momentos positivos siempre deberdn ser disefiados con secciones
rectangulares dca,aj_(_i cms. los monientos negalivos con secciones rectangulares
de 10 ¢ms. y pricticamente nunca se presentard una viea T, donde el bloque 3
ca'm{ﬁ}imidu haya excedido los 5 ems. de L losa. 3

Se debe recordar que cuando se trabaja con vigas T, v el disedio ha considerado

el ancho b (rectangulur), no debe aplicarse el fierro minimo « este ancho, sino

a by P or cjemplo si ¢l porcentaje de refuerzo minimo es 0.0026, este deberd §

aplicarse a by,d y no a bd.
o WY

Suponiendo una viga de las siguicntes caracteristicas :

b = 80 cms.
h = 60 cms.

b, = 30 ¢ms.
t =10 cms.

Momento dltimo = 70 tonwmt. (traccién abujo)

Se disenard primero considerando que ¢l blogue comprimido no excede el &
espesor de la losa:

b = 80, d = 54 cms.
bd = 4320
bd® = 233280

Ku = Mu/bd® = 7000000/233280 = 30

Para Ku=30 y =210 se obtiene:

p = 0.0089
As = 0.H089x80x54 = 38.45 cm?
Verihicando ¢l blogue comprimido :

Asfy =085 ba

o= R - yahem
S 0.85x210x80

LH|
=

- H x o] - avi
Como > tla suposicion no s correctit y por Linto se iene el _me de una
T, que podemos disedarla trabajando con dos visas rectangulares.

L
| Ancho = (b - by) = (80 - 30) = 50 cms.
a=t=10cms.
Por equilibrio
As Ty =085, ba

0.85x210x50x 10

2
- = 21 25cm”
As = 3200

. Momento resistente de esta viga:
3
Mu = ¢ As [y (d - 0/2)

Mu = 0.9x21.25x4200x(54-10/2) = 39.35 tonxmt.
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da. Viga

l({.;::::;:t!]ﬁ::l::j::;:;l:: aplicado es 70 tonamt. y I primera viga resiste 3935 .
Momento remanente = 70 - 39.35 = 30.65 tonamt.
IEste serd resistido por una viga rectangular de ancho 30 cm.
b =30cms., d=54 cms.
bd = 1620
bd*= 87480
Ku = Mu/bd? = 3065000/87480 = 35.03
p =0.0106

As = 0.0106x30x54 = 17.17 cm?

I or lanto I(l VL h“lll I l.] tendr un rel uerzo en dr Cr1oen 12 ’ H ! S 1 (IL
e =t Ci d d
g ors trac L0 a4 sun

]En I STe T e HETa
- a Ipr‘nuu.a real es dificil encontrar vigas de este tipo; ya que en el
cmislo se b congiiess . ' e
jemplo se ha considerado un momento muy elevado y una losa de poco
: = b |

peralte.

e
-
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DISENO DE VIGAS Y LOSAS CONTINUAS

REDISTRIBUCION DE MOMENTOS

Una de las ventajas mds importantes del disefio en concreto armado es el de la
redistribucion de momentos. '

Mediante este titulo se reconoce la factibilidad de reducir los momentos obleni-
dos en ¢l andlisis elistico de la estructura en una o varias secciones determini-
das. 2 condicion de aumentar ¢l momento en otys secciones, de maneri que se
siea cumpliendo ¢l cquilibriog si loMamos como cjemplo el tramo de vigi 0
Josa indicada en la figura VII-10 'y arbitrariamente disminuimos el momento
M, hasta un valor My, debemos redistribuir todo el diagrama obteniendo un
momento positivo tal como Ms que evidentemente serd mayor a Mz, de modo
tal que siempre s¢ cumpla con un momento total eldstico M. igual a wl*/8 para

el caso de una viga con una carga uniformemente distribuida.

|.l\'i‘ |

Figura VIII-10

1a redistribucion de momentos conlleva la incursion en ¢l régimen pldstico 0
inelastico, sin que esto signifique que la seccidn que llegue a esta etapa ha
fallado, siempre y cuando se tengan disefios que aseguren un comportamiento
diictil. Anteriormente ya se ha estudiado 1a condicion de viga subreforzada
que debe  existir para asegurar que el acero en traccion fluya antes que el
bloque comprimido llegue a su capacidad mixima.



176
177

Antonio Blanco Blasco § 2
ESTRUCTURACION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO
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¥ . ¢ 1 esta =
; }In J ruan st bIL d I dl\i!’lllUL ltil] ll‘. INUI]IL!][ L& 5
2 CIHOX neea 0S calc ‘ 2 P' 1 d ) dt |s| lf“l 1 c].i 11 b
h S momen S fanv l Ul ld“‘\ I medi slica en ’Us

apoyos de elementos conti .
b ementos continuos sujetos a flexion, se pode
CdiIsmmurr en no mas de » 5S¢ podrin aumentar o

Por otro lado debemos sefialar que en  los disefios reales,si parten de un
adecuado dimensionamiento, se cumple con facilidad los limites dados en la
Norma Peruana y en el ACL

\
Como hemos recomendado en el capitulo 111, con dimensionamientos de vigas
en base a peraltes del décimo al doceavo de la luz, se obtienen disenos donde
10 €8 necesanio recurrir a refuerzo en compresion. Si por otro lado vemos que
en las exigencias para disefio sismo resistente s requicre la colocacion
obligatoria de acero en compresion, que sea capaz de proporcionar un momen-

(0 resistente en traccion de por lo menos un tercio del proporcionado en la cara
npre se cumple con la condicion

Y que los momentos neaativos :si ifi
i r;mnlns negativos asi modificados deberdin usarse para cal
: N e ; Salls dri calculz 5
y luerzas mtemas en cualquier otra seccion del c!cm‘ lhl -
A . Cito.
La Norma indi e e s
= i indica o i e opuesta, se concluye que en la prictica sict
momentos, ¢n el c.iz.;lz 1'1:, 5}' podri disenar considerando redistribucion de i i p
S, dasuen que los momentos hayvan si - ‘
, > ) s hayan sido obteni 151
ks e 4 3 obtenidos en un andlisis
p 4do, como por ejemplo, usando ¢l método de coeficientes &

p-p'<05py

Ad[tl““ni mer 1 e I, L € momen 08 (li' = | ll;[{‘ Tse
2 e 1 dlCd QUL ] ({
] d Ld]\lfl uci ﬁl] d
.'\ULU“L“‘( LUdI‘ldU lll seccion cn Id (.UJI SE lLduLC L] maome h |
ldl manera q”c ]] g "—p 1 I )1e : { ]
0 SCimern X 1.__U1ll H | } r’h

2%

. LONGITUDINAL EN UN ELEMENTO

. SOMETIDO A FLEXION

' CORTE O DOBLADO DEL REFUERZO

o

nio, se diseia de

Esta dltima exigenci i
ta dltima exigencia condiciona indirectamente

sismo-resistentes al tope de los disenos de elementos

El diseiio de una losa o de una viga, se hace determinando las dreas de aceroen

p < 05p, ls secciones criticas (mds exigidas), pero debe complementarse con el corte de
= [y - - o i -

Jas varillas longitudinales o la colocacion de bastones con el fin de obtener un

diseno econdémico.

p-p'< 05p,
La condicion bisica que debe considerar un corte de acero €3 poder trasmitir

por adherencia los esfuerzos al conereto, 0 lo que equivale a considerar una
adecuada longitud de desarrollo o anclaje. Existen otras condiciones como las
relativas a la incidencia de la fuerza cortante, ki variacion posible en los
diagramas de momentos obtenidos en ¢l andlisis elistico, y los requerimientos
especiales de los elementos sismo-resistentes.

el cual es mds restricti :
S mas restriciva en relacion g lo s :
Ista exioencia « : o anteriormente indicado de
Sla exigencia se debe a que ¢ . g cudo de 0.75
fuerzas y momer dthL a QU'L como en el disenio sismo-resistente se trzthais ‘Pl,-
s s Mos reducidos por ductitidad (Rd), es obvia I nm:Ri:jl‘:;':;’]
. ol S ClUncS con Cﬂpw]d-‘d d = Z ' : » s «l 3« i A e
. : acidad de redis : . :
rétulas plisticas). edistribuir momentos (formacién de
Sin : S I 2 : s
¢ el“_‘b"f £0, en las exigencias sismicas dadas en el ACI En 1a Norma Peruana se tienen una serie de requisitos pira el corte 0 doblado
umplir con (p -p') < . Faiss L ya no se exie S BT Ol . <
Rt Cui’l mf’ i} = (())( ?‘)I;b » ¥y ahora s6lo se indica un refuerzo ttal que ;:: getrefuerio dc los ceales oS SipTAc
B a de 0025, N =
1) El refuerzo deberd extenderse, mis alld de la seccidn en que ya no es nece-
sario, una distancia igual al peralte efectivo del elemento (d), 6 12 veces ¢l
difmetro de la barra, la que sea mayor, siempre qué desarrolle "1" desde
el punto de méximo esfuerzo, exceplo en los apoyos de los tramos simple-
mente apoyados y en el extremo de voladizos (Ver figura VIII-11)

Laraz6n de limit; :
i mitar la cuantia total a 0.025 es prictica, para no tener (: i
4cero que haga complicado su vaciado e i o
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2) Cuando se use refuerzo conlinuo y otro de menor longitud (bastones), se '

deberi cumplir:

a) Ll refuerzo que continga deberi tener una Jongitud de anclaje mayor o 3
igual & la longitud de desarrollo "1;", mas alld del punto donde el refuer- &

zo que se ha cortado o doblado no es necesario (Ver figura VII-11).
¥
h) El refuerzo por flexion no deberd terminarse en una zona de traceion a
menos que se cumpla que en el punto de corte ¢l refuerzo que continida

proporcione el doble del drea requerida por flexion, y el cortante no

exceda las 3/4 partes de lo permitido.

3) Por lo menos la tercera parte del refuerzo por momento positivo deberé pro-

longarse dentro del apoyo cumpliendo con la longitud de anclaje requerida
(Ver figura VIII-11).

4) En apoyos simples y en puntos de inflexion, el refuerzo por momento

5)

6)

positivo estard limitado a un didgmetro tal que su "ly" sea menor o igual a:

donde 1, es el menor valor de "d” 6 "12dg,", Mn ¢l momento nominal
provisto por el refuerzo positivo en la seccion considerada y Vu la
fuerza cortante de disefio en la misma seccion.

Esta condicion no es necesaria si el refuerzo en los apoyos termina més alld
de la linca central del apoyo con un gancho estindar o un anclaje mecinico.

El refuerzo por momento negativo deberd anclarse en o a través de los
elementos de apoyo con longitudes de anclaje, ganchos o anclajes
mecdnicos. El refuerzo que lega hasta el extremo del volado terminaré
en gancho estdndar.

Por lo menos un tercio del refuerzo total por flexion en la parte superior del
apoyo se extendera una longitud, mds alli del punto de inflexion, mayor o

joual al peralte clectivo "d" 6 12.dy, 6 In/16, el que sea mayor.
(Ver figura VIII-12).

. Mlas +as)
M resistende powaidp ¥ _
M disefiol — ———

\ih

L >1d
! A

b
)
v

L}(l )L.tﬂ/: {asis)
Figura VIII-11

d. 12d;, 6 /16 el mavor

por fo menus pasa 1/3As(-)

/
| | ! punto de inflexion

Figura VIII-12
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En la figura VIII-11 se muestra el detalle de corte de refuerzo para ¢l momento
negativo de una viga. Del refuerzo (otal As s6l0 se va a correr una parte (Asy)
debiéndose calcular el momento que resiste esta fraccion del refuerzo para
poder evaluar el punto de corte en la envolvente de momentos [lectores.

z
REQUISITOS PARA ELEMENTOS QUE RESISTEN SISMO 7
(ver figura VIII-13) As o inferior 38 onclan
| goncho st

Los elementos que forman porticos y que por consiguiente serdn conside-
rados como elementos sismo-resistentes deben cumplir, adicionalmentg a
los requisitos anteriores, los siguientes: -
Figura V111-14
1) Deben tener refuerzo continuo, a todo lo largo de la viga, constituido
por 2 barras, tanto en la cara superior como en la inferior, con un drea
de acero no menor a 1/4 de 1a mixima requerida en los nudos, ni menor ]
del drea minima exigida por flexion. °

-t- RECOMENDACIONES PRACTICAS PARA UN
- DISENO ORDENADO Y ECONOMICO

2) Todas las barras que anclen en columnas extremis lerminarin en &

ganchos estandar. (Ver figura VIII-14) 11 diseiio no necesariamente es el reflejo exacto de un cileulo sino que debe

ser una expresion del profesional que realizar el proyecto; el disefiador debe ir
més alld del resultado numérico del andlisis y considerar todos los lactores adi-
cionales que uno percibe en la estructura no limitdndose al resultado obtenido
en un elemento, sino observando con mis amplitud otros similares y tratando
de comprender ¢l comportamiento del conjunto de elementos.

$i las barras se cortan en apoyos intermedios sin usar ganchos, deberin
prolongarse a través de la columna interior; la parte de "1;" que no se |
halle dentro del niicleo confinado deberd incrementarse multiplicindola 2
por un factor 1.6.

131 diseiio en si es un arte; esta alirmacion nos da la certeza que las computa-

3) Laresistencia amomento positivo en 1 cara del nudo (extremo inferior ; | e -
doras, si bien son valiosisinas como elementos de andlisis, no reemplazarin al

del tramo) no serd menor que 1/3 de la resistencia a momento negativo §
en la misma cara del nudo (extremo superior).

- As min_1¥)
Assoatinnn 1=} > Ay () ennuded

-

disenador.

SE DAN A CONTINUACION ALGUNAS RECOMENDACIONES PARA
EL DISENO EN FLEXION:

Asl-)

1) Considerar un nimero de varillas de refuerzo en relacion al ancho del alma

pRm— -— e o dﬂ' Ia Vlg d.

[ =1 =
Laetn) ! . :
A3 contirum () ki:?:";,é" Asi para anchos menores 0 iguales a 30 c¢m. considerar 2 barras, para
. { £
e e anchos comprendidos entre 30 y 45 ¢m. por lo menos 3, y para anchos

(%) As min. orlte, comprendidos entre 50y 70 em. por lo menos 4.

fy figura VIII-13
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Esta recomendacion a 2 distribui i j :
é lacion apunta a distribuir mejor los esfuerzos evitandose por

ejemplo que en una viga de 60 em. de ancho, donde por cilculo se requiera

10 em?, se cologuen 2 barras de 1" i
- s . TS . ¥ que por ¢l contrario se prefie
29 3/4" mas 2¢ de S/8", S de 5/8" 6 4 de 3!4!:l ey

2) Comparar ¢l disedio de un elemento con otro u otros correspondicntes a
elementos de caracteristicas similares.

Fs muy prohable que en s plantas de las edificaciones se tenean clementos
w!]_algynns tramos simlares y entonees ¢l diseno Tinal debe reflejar la
uniformuidad de éstos. -

:J)tbb evitarse encontrar dos soluciones de armado usando  diferentes

» 5 age - », AETTCE 0} . 1 . :
hun{,ln?s ‘.: pu..:r.dv.. requerimse dreas muy semejantes en clementos con
caracteristicas similares. ;

3 1w . e . 4 1
) Nn/d:smnu un refuerzo superior corrido a odo lo lareo de una viea, con
un drea mayor a la dispuesta como refuerzo cormido inlerior. i

Iis sabido que siempre Jos momentos negativos méaximos, en los 4poyos,
:_;m mayores a los positivos centrales, v esto hace pensar a muchos diseiia-
ores que debe disponerse mayor refuerzo corrido en la cara superior

Li.l recomendacion apunta hacia disponer un drea en la cara inferior mayor
n.lguul a la superior, como refuerzo continuo, reflejando asi la forma Iicl
diagrama de momentos, y completar con bastones en la cercania d:: los
apoyos para el refuerzo superior o en la cercania del centro de luz pan 'AI
refuerzo inferior. e

Silas vigas no tienen carga de gravedad importante y por el contrario tienen
nmm{.:n'lt')s de sismo significativos, los requerimientos méaximos de acero
ocurriran tanto en la parte superior como en la parte inferior en los extre-
fnos,' debiéndose armar con la misma drea el refuerzo corrido sufx:riur ¢
inferior y completindose con bastones en las cercanias de los apoyos en la
cara superior ¢ inferior de la viga. : .

4) Nt.] usar simultineamente barras muy diferentes dentro del diseiio de un
mismo elemento.
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No existe razén matemdtica o fisica que respalde esta recomendacion,
existiendo solamente como justificacion el reconocimicnto que el disenio
debe mostrar, un ordenamicnto que a su vez refleje el criterio y buen gusto

del diseiador.

Es evidente que si se decidi disponer como refuerzo corrido 2 barras de
3/4", se verd mejor lener bastones de 3/4" y de 1" 6, bastones de 3/4" y de
5/8", que colocar bastones de 127, 5/8", 3/4" y 1" todos juntos en un mismo

elemento.

5) Escoger didmetros de barras de acuerdo a las caracleristicas del elemento
o de la estructura que s¢ proyccla.

Esta recomendacion trata de evilar por ejemplo que se coloque una barra de
3/4" en una vigueta de aligerado o que s¢ coloque una barra de 3/8" como
hastén de una viga importante en peralte y luz.

Serd preferible acostumbrarse a armar las losas macizas o aligeradas,
considerando refuerzos de 3/8" y 1727, pudiéndose disponer de 5/8" en
Cas0s necesarios.

Ser4 preferible considerar barras de 1/2" y /8" para el refucrzo longitudinal
de edificaciones de albanileria y concreto, o estructuras de concreto armado
de pocos pisos 0 luces pequedas.

Serd preferible considerar barras de 5/8", 3/4" y 1" para ¢l refuerzo de vigas
de edificaciones con mayor importancia, mayor namero de pisos o luces
considerables.

6) Considerar refuerzo conformado por barras continuas y por bastones en ¢l
positivo de los aligerados.

Es comiin requerir dreas del orden de 0.8 a 1.3 cm? en el refuerzo inferior
de aligerados, y sc podrd disefiar considerando s6lo una varilla de 1/2". Sin
embargo, siempre resultard mas econdmico considerar una varilla de 3/8"
corrida mas una cortada (baston) del mismo diametro, resultando un
menor peso del acero usado en ¢l tramo, y sin embargo una mayor drea

prnporcimmda.
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DISPOSICIONES ADICIONALES DE LA
NORMA PERUANA PARA ELEMENTOS
SISMO-RESISTENTES SOMETIDOS

A FLEXION

0-res .‘J[LINLS, a NU 1 s «
SISMO-rest I T CO!lbldt.‘l'l Ull'db ]““"d 1ones ‘I{'""U I! ol H u S
L= C l S C .IIE

1) Laresistencia del concreto debe ser como minimo 210 Kg/em?
LaNorma ha querido establecer un minimo de 210 Kg/cm? para estructuras

con ad: i :
; m::)nn adas por pérﬂcos y/o muros de concreto armado, definiendo pric
icamente a este tipo de concreto como el minimo para uso csm:ctural.

rincipales que 1eides i i
p pales que aportan rigidez y resistencia sismica a la estructura. En
muros porta i

. n?s puortantes de. cargas de gravedad y de cargas de sismo y donde 1
vigas o losas pricticamente no resisten esfuerzos de flexion i i
bl 10N 1mportantes

el Grado ARN 420 0 4200 Kg/cm”.

L. o e P
. a (Il\'orfn.a LDII.C[IC.]()IM €sle acero como méaximo para asegurar condiciones
¢ ductilidad, indispensables para el disefio sismo-resistente

3) Respecto a las dimensiones de las vigas se indica:

La relacién ancho a peralte no serd menor que 0.3,

El ancho no serd menor que 25 cm.
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4) Debe evitarse empalmes en las zonas de esfuerzos altos

SO n COII] lB i I vVig 1 o '
- & cm-, pucs!ﬂ que L Im « S o ;
] ; IDI( a ran usar en esir uC(Ul‘ZlS C()ﬂf()l‘l'ﬂddds [)Uf : =

eg = ‘: X = 5 - o . - 5
le caso estardn las viviendas o edificios multifamiliares conformados por -

2) Lacalidad del acero de refuerzo no deberd exceder de lo especificado para :

De esta manera la Norma busca evitar vigas muy esbeltas, dificiles de
lenar con los requerimientos de acero lon gitudinal y transversal exigidos
en elementos sismo-resistentes, y vigas muy peraltadas en relacion a la luz
libre: esto gltimo conlleva a un comportamiento que debe ser analizado
1 pared 0 que constituyen elementos muy rigidos que pueden

como vigs
entraciones de esluerzos no deseados o columnas mas

producir conc
débiles en relacion a las vigas.

como son las zonas

localizadas dentro de "d" desde la cara del nudo.

. £JEMPLO DE DISENO DE UNA VIGA CONTINUA

Continuando con la estructura mostrada en el capitulo V11, disefiamos la viga

del segundo piso de los ejes 2 64. (Ver figura VII-1 en la pagina 119).

En la fieura VIII-15 se observa la envolvente de momentos luego de haber
realizado las diferentes combinaciones de cargas exigidas por la Norma
(Ver figura VII-2), sin haber analizado alternancia de carga viva.

1.l!=|.
I}

Figura VIII-15
Envolvente de Momentos Flectores para
disefio de viga de segundo piso.
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Momentos de los ejes (Mu):

19.0 273
0 I 31 i3
| 1 i
8.2 11.9 53 8.0 1.9
Momentos en las caras (Mu):
16.0 24.0 270
- | |
8.6 6.0 2.0
Momentos positivos mdximos (Mu):
(haciendo alternancia de carga viva)
|
l ! !
12.6 10.6
Momentos para diseiio (Mu):
16.0 240 270
| | |
I |
8.6 12.6 6.0 10.6 ;ﬂ
como: bd = 30x49 = 1,470
bdz= 72,030
entonces: Ku= Mu/).72
Valores de Ku:
22i2 33.0 38.0
| ]
| I ~ 5k
12.0 17.5 8.0 14.72 3.0
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Valores de la cuantia (p):

0.0064 : 0.0 l[{}() ﬂ.ﬂll 18
| |
I |

0.0034 0.0049 0.0022 0.0041 0.0000

Cantidad de Refuerzo (Ax):

9.4 14.7 K73
- | :
5.0 72 32 6.0 1.3

As,p = (0.7VTJ1y) bd = 0.0024 (30) (49) = 3.53 em?

Aparentemente  podriamos  disponer 205/8" corridos; sin embargo cn la
seccion del volado requerimos un acero importante, 1o cual nos obli g;l qpnr un
lado a disponer un acero corrido de por fo menos un cuarto (17.3M4=435cm")
y por otro a proporcionar en la cara inferior un acero que produzca un momento
resistente de por lo menos un tercio de 27 onmt,, ¢l cual es de 5.2 cm*.

Por tanto podriamos considerar 203/4" como refuerzo corndo infenor y

superior teniéndose entonces:

Seccion del primer apoyo: L
Superior 2¢3/4" + 205/8" = 9.68 em”
Inferior 233/4" = 5.68 cm”

Seccion central del primer tramo: :
Inferior 203/4" + 1¢5/8" = 7.68 cm”

Seccian del segundo apoyo: ;
Superior 203/4" + 203/4" + 265/8" = 15.36 cm:
[nferior 2¢3/4" = 5.68 cm”

Seccion central del segundo tramo: .
[nferior 2¢3/4" + 195/8" = 7.68 cm™
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leadamente, lo cual s 6gico

Como se aprecia se cumple en (0dos 10 casos 1
al restar el p’ colocado, es Ficil

pues si ningan disefio ha sobrepasado 0.75 py,
cumplir con .5py,

Seccion del tercer apoyo:
Superior 203/4" + 203/4" + 2¢3/4" = 17.04 cm®
Inferior 203/4" = 5.68 cm®

el - - . b
colocado 17 cm™ mientras el célculo indicaba 17.30 cm=;

Ll diseio seria entonees el mostrado en la figura VII-16
ctuar redistribucion

En el 3er. apoyo se ha
esta aparente deficiencia no lo es por ¢l hecho de poder efe

y por la minima diferencia que no es representitiva.

234" 2e3¥

2¢5/8” 2u3/4" 265/8" 2a3M"

i LoS/E”

283/4" | I 20347 L’l

Figura VIII-16

VERIFICACIONES DE (P - P'):

Seccion del primer apoyo:

Superior p = 0.0066

Inferior p'=0.0039 p-p'= 0.0027
Seccidn central del primer tramo:

Inferior p = 0.0052

Superior p'=0.0039 p-p'=0.0013

Seccion del segundo apoyo:
Superior p=0.0104

Infeqor p=0.0039 p-p'= 0.0065
Seccion central del segundo tramo:
7 Inferior p=0.0052
Superior p'=0.0039 p-p'=0.0013
: Seccion del tercer apoyo:
Superior p=00116
‘L Inferior p'=0.0039 p-p'=0.0077
4 o :
% Limite de Norma: p-p'=0.5 p, = 0.0108.
;_,1
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CONDICIONES DE SERVICIO PARA
ELEMENTOS EN FLEXION

GENERALIDADES ,

Lo u_u%icadu hasla aqui para elementos en flexién cubre todo lo relativo a los
requisitos por resistencia y ha sido desarrollado trabajando con careas "m(}-
mentos fllnpliﬁt‘ndux. cominmente denominados dltimos, ya que \l:‘;'l.'l\il e

cl estudio del elemento en su méaxima capacidad resistente (rcsis[cn.ci'u l.iilcilllu‘;)"

Sin embargo, el disciio debe ademas satisfacer condiciones de servicio como
son el control de deflexiones y ¢l control de fisuracién.

DEFLEXIONES

Las dcl'lcxium_:s_dc un elemento de concreto armado debidas a careas aplicadas

.pucdcn' subdividirse en dos tipos: la primera, dcnumilmaa dr::ﬂcxi ’1"
mstantinea, que se presenta al desencofrar un elemento trabajando en ﬂcxit’lmn
y !u segunda, denominada diferida, que se presenta como un incremento de I"
primera, conforme aumenta el tiempo desde el dcmﬁcufndu lleaas dL :l
alcanzar una cstabilidad casi definitiva al cabo de § aiios upn.lxin'mda;lclll{(; ;

l Mlew 1051 1rvel ANt C 1

c.‘a ({I;.ﬂmuq instantinea se puede evaluar considerando las teorias de resisten-
ia de materiales y estitica, debiendo prever en el cilculo una inercia represen-

tativa de las sccciones fisuradas del elemento.

Una viga de concreto armado wsual tiene una seccion eencralmentc
constanle en lo relativo al concreto, pero variable en cuanto al rcfu::no:l > ;
colocado a lo largo del tramo; si ademds se ticne en cuenta que cI‘ nu;'n::m:o
actuante es variable a lo largo del elemento y que por consiguiente los nivc'; *0
de 'ﬁsumm(m son variables, y que existen otros factores (Il;t‘. afccl;m‘ la rc -
racion como son la contraccién de fragua y el flujo pléstico, se puede com o
der que el cilculo de la deflexion de un elemento es en r(‘::'l]idild una L:.{:?':

cion de un orden de la deflexion esperada, basiandose para
inercia “representativa”™ y aproximada del elemento.

este andlisis en una

antea el uso de una Inercia que denomina

El Codigo Americano del ACI pl
a seccion bruta y la Inercia

efectiva y que es un intermedio entre la Inercia de |
de la secciGn fisurada.

Para el calculo de esta Inercia Efectiva se indica:

Donde:

Ma = Momento acluante (en servicio)
Mer = Momento de [isuracion

I = Inercia de la seccion bruta

Ier = Inercia de la seccion fisurada

Como este cilculo permite determinar la Inercia efectiva en una seccion, y no
en el tramo en estudio, ¢l Cadigo ACI planica evaluar esta inercia efectiva en
las secciones de momento mAximo negativo (extremos del tramo) y en la

6n de méximo momento positivo (gencralmente al centro de la luz) con el

seccl
del tramo como un

objeto de evaluar una Inercia efectiva representativa
promedio ponderado, considerando:

le,+Iey,+2 Igp
Inercia efectiva del tramo = '4

Si el tramo es continuo en un solo extremo (Iep) y simplemente apoyado en ¢l

otro (Ie;) se calculard considerando :
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a) Si solo se considera el concreto y se desprecia ¢l aporte del refuerzo se
btiene:
le,+2 T, obliene
i 2 2 CL
Inercia efectiva del tramo = ; Vi
1

Ie = Inercia de la seccion bruta = T

En estas expresiones le; e Ie; son las inercias de las secciones de los extremos

e Icy es lainercia del centro de luz. b) Si se considera el refuerzo, debe caleularse primero el centro de gravedad

2 e 0o » 2 13
de 1 seeciGn y lueeo tomar momento de Inercia respecto a ese centro de

i si . i 1 3 oraqvedad
Si el tramo es simplemente apoyado se considerard s6lo Ia Inercia efectiva en eravedad.

¢l centro de la luz (I) y si es un volado la Inercia efectiva obtenida en la 5
seccion critica del volado (cara del apoyo). Para hallar el centro de gravedad (Yep):
La nueva Norma Peruana de Concrelo, reconociendo que la evaluacion de las
deflexiones es solamente una aproximacion, simplifica este proceso, trabajan-
do con la inercia de la secci6n fisurada, lo cual evidentemente proporciona
deflexiones ligeramente mayores a las obtenidas con el Cédigo Americano,

bh(h/2) + (n=1)A’s(h=d’) + (n—1) As a4z
s bh+ (n—1) (As+A’s)

donde: ' es la distancia del refuerzo en compresion a la fibra extrema en

COmMPresion.

A la Inercia fisurada se Ie denomina Inercia efectiva y se calcula igualmente en g - vt
4" es la distancia del refuerzo en traccion a ki fibra extrema en

las secciones extremas y centrales, haciéndose el cdlculo de una Inercia repre-

sentativa del ramo de igual modo 2 lo indicado anteriormente. * fraceion.

luceo tomamos momentos respecto al centro de gr;wcldud hallado y

tendremos:

CALCULO DE INERCIAS

bh3 +h[1(I—] Y. )P +(n- l)!\'s{ll-‘l’cg-d}'-3+

Para comprender el cilculo de la Inercia de la seccién bruta y de la seccién e = T 3

fisurada indicamos algunos ejemplos para una seccién rectangular doblemente
reforzada.

+ (n-1)As(Yq-d")

Observando la figura VITI-17, se tienen dos opciones para ¢l célculo de la

et R Normalmente se evalda la Inercia de la seccion bruta despreciando el aporte del

i refuerzo.
# Para el cilculo de la Inercia de la seccion fisurada (Icr) de un _clcmcnm n.:ct:m-
oular doblemente reforzado (Ver figura VIII-18), se debe primero C{,‘Illhld{,n.ll'
22 ;;uc el centro de eravedad de la secci6n transformada coincide con el eje
| R neutro, y por tanto si tomamos momentos respecto al ¢je neulro la suma de

éstos debe ser cero
Figura VIII-17
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e b L

1

7%-
:E e i I’ axs  TIDHEDASCd)= nAs(d<)
EQULIBRIO

L
- —EBERSANSNNNN Y- e= b .
,{ (nAs} le= h}‘ + nAs(d—c)” + (2n-1) A's(c-d')*

Figura VIII-18

Asi se liene:
be (¢/2) + (n-1) A's (c-d") = n As (d-c)

En base a esta ecuacion se determina el blogue comprimido "¢” (eje ncutro)
y se procede a calcular la Inercia respecto a este eje, obteniéndose:

Ier=bc’/3 + 0 As (d-0)° + (n-1) A's (c-d')

Algunos autores recomiendan duplicar el aporte del acero que trabaja en E
€

compresion d(.: manera de tener en cuenta que este refuerzo tiene un esfuer-
70 mayor debido a los efectos de contraccién de fragua y flujo pléstico

Asi se liene que la Inercia de la seccion fisurada serd:

Icr = be*/3 + n As (d-¢)% (2n-1) A's (c-d')?

En los célculos anteriores, tanto para la Inercia de la seccién bruta o para la - .

Incrci_'al d"c la secci6n fisurada, se ha usado la seccién transformada, en base al
valor "n" que no es otro que la relacién entre el M6dulo de Elasticidad del

Acero y el Médulo de Elsticidad del Concreto

n=E/E,

CALCULO DE LA DEFLEXION INSTANTANEA

Resuelo el problema de la determinacion de una Inercia representativa del

tramo en estudio, se procede a evaluar la deNexion instantdnea mediante las

ccuaciones de la clistica.

Tomando como cjemplo una viga simplemente apoyada con una carga

unilformemente repartida tendremos:
De resistencia de materiales:
Ely" =Mx %

‘:——w———! Mx'j

Mx = wix/2 - wx-/2 TR

Si: Mx = Rx - wx*/2

Si integramos dos veces se obticne la ecuacion de la eldstica, siendo la de-

flexion en ¢l centro de la luz la siguiente:

I _5 wl”‘
Y = 381 EI

ar o mediante otros métodos conocidos de resistencia de

De manera simil
ra olros casos comuncs

materiales se puede determinar las deflexiones e
COMO SON:

Voladizos con carga concentrada en la punta:

2

_pP 6 M1

o 3 El

Voladizos con carga uniformemente repartida: *
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Vigas continuas:

i
!L [Mey — 0.1 (M + M,)]

=

I

|
| N

—

siendo:
M = momento en el centro de luz

M, v M> = momentos negativos en los extremos
del tramo (sin signo)

CALCULO DE LA DEFLEXION DIFERIDA

St el cileulo de la deflexion instantinea resulta ser aproximado, la evaluacion

de Ta flecha diferida también lo es debido a los siguientes l[actores:

a) Se evalda como un factor que multiplica el valor de la deflexion
instantdnei.

b) Depende de la magnitud de la carga que se supone actia a lo lareo de 3

los primeros meses o afos desde el desencofrado del elemento; siempre
serd dificil estimar qué porcentaje de la carea viva supuesta en el andlisis
realmente existe.

¢) Depende biasicamente del fendmeno denominado tlujo pléstico para el cual

a su vez hay diversas teorfas que tratan de determinar la deformacion

debido a este electo.

LLa Norma Peruana usa el criterio dado en el ACl y que estima el valor de la
deflexion diferida de la siguiente ecuacion:

YDIFERIDA = (T) ¥INSTANTANEA

E

: T= ————
donde 1750 p'

o . 14
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siecndo F = 1.0 (Para 3 meses) -
= 1.2 (Para 6 meses)
= 1.4 (Para 12 meses)
=2.0 (Para 5 afios 0 mas)

p' = porcentaje de acero en compresion (A's /bd)

1 valor de la deflexion instantdnea que debe considerarse en este Caso serd el
obtenido con una carga que se supone actiie en el tiempo en que Se calcule la
flecha (carea sostenida).

EJEMPLO DE CALCULO DE LA DEF LEXION
DE UNA VIGA

Supongamos una viga de un suI1n {ramo gue liene 801(::113. de ancho y 130 c.ms.
de peralie, con [, = 280 Ke/em™ y fy = 4200 Kg/em*™, con una carga muerta de
6.8 ton/mt, una carga viva de 3.2 ton/mt., una luz de 20 mts. y con los
sieuientes momentos y refuerzos obtenidos en el andlisis y disefio por flexion:

Apoyo izquierdo = Apoyo derecho

=
Mem = 230 tonxmt As(-) =129 cmv”

Mcy = 107 tonxmt 2
As(+) = 40 em”
Seccion central

L
Mcem = 109 tongnt As(-)= 56 cm”

Mcv = 52 tonxmt .
As(+) = 64 cm”

INERCIA DE SECCION BRUTA:

e = 1/12 (0.8) (1.3)° = 0.1465 mt*
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MOMENTO DE FISURACION: INERCIA EFECTIVA SEGUN ACI:
Para la seccion en el tentro de luz:

Mer = frlg

Mer = 75.5 lonxml
Ma = 109.0 tonsmt (Carga Muerla)

fr =2, =2+280 =33.5 Kg/em? Ma = 161.0 tonsmt (Carga Muerta + 100% Carga Viva)

v=05x13=065mis. le = 0.1465 mt* ler = 0.05847 mt*

Se delinia la Inercia efectiva fef como: |

3 3
Mcry |: Mecr1” }
e fREEED o f—|— ~
i Ma \ g+ Mu] W

Iel = 0.08730 ml". si Ma = 109 tonxmt
Tef = 0.06746 mt". si Ma= 161 tonsmt

i 335x0.1465
Mcr = T 75.5 tonamt

INERCIA DE SECCION FISURADA:

Seccién en el centro de luz (n= 8)
80c2/2 + [2(8-1)36]1(c-5) + (8x54)(125-5) = 0 Para la seccion en ¢l extremo
Mecr = 75.5 tonxant

Ma = 230.0 tonxmt {s6lo Carga Muerta)

Ma = 337.0 tonsmt (Carga Muerta + 100% Carga Viva)

c=27.72 cms.

ler = 80x27.7°/3 + 840(27.7-5)° + 512(125-27.7)
Ier = 0.05847 mt? [o = 0.1465 mts ler = 0.09896 mt*
lef=0.10060 me*.  si Ma=230 tonxmt

Similarmente para la seccién en el apoyo Tef = 0.09948 mt, si Ma = 337 tonxmt

Icr = 0.09896 mt* _
La Inercia efectiva en ¢l tramo sera:

Icr promedio para el tramo: Para CM sol L
ara solamente:

_ 0.09896 + 0.09896 + 2x0.05847

Icr
4

< 0.1006+0.10f)6+2x0.0873 009395 mt*

Ief n

Ter =0.07871 mt*.
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Para CM + CV:

S 0.09948 + 0.09948 + 2x0.06746

lel = ]
3 0.08347

DEFLEXION INMEDIATA DEBIDO A CARGA MUERTA:

5 )
y = 51 IMCL_O-I {MI+M2)]
48 EI

0.07871 m¢*
0.09395 mt*

Para la Norma Pervana:  Itpamo
Para el ACL: ITRAMU

I = 20 mts. = 2000 cms.  E = 150004280 = 250 998 Ke/em?®

MCL= 10900000 KnglI!.
M, =23000000 Kgxcm.
M, =23000000 Kgxcm.

5 (2000) % [ 10900000—0.1 (2x23000000) ]
48 (250998) (0.07871) (100)*

y=132cm. (Segin la Norma Peruana)
Similarmente

y=110em. (Seginel ACI

DEFLEXION INMEDIATA DEBIDO A CARGA MUERTA MAS VIVA:

Para laNorma Peruana:  Iypano = 0.07871 mt*
Para el ACI: Lrpamo = 008347 me* (¥

(*) Inercia obtenida con un momento actuante correspondiente a carga
mucrta ¥ carga viva simultdncamente, pues no se puede aplicar la
carga viva sin estar ya aplicada la carga muerti.

16100000 Kexcm.

I

Mei
M, = 33700000 Kgxcm.

M,

33700000 Kgxem.

5 (2000 2 [ 16100000-0.1 (2x33700000) ]
48 (250998) (0.07871) (100)"

¥y =

y=197cm.  (Segdn la Norma Peruana)

Similarmente (Con 1= 0.08347 mth)
y=1857cm. (Seginel ACI)

Deflexion inmediata debida a la carga viva
y=197-132=0.65cm. (Seedn la Norma Peruana)

y=1857-1.10= 0.757 cm.  (Segin el ACI)

DEFLEXION INMEDIATA TOTAL:
Para la N;)rma Peruana:
y=132+0.65= 197 cms.
Para el ACL

y=1.10+0.757= 1.857 ¢cm
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_ CALCULO DE LA DEFLEXION DIFERIDA: ypireripa = (1.36) YINSTANTANEA

Se puede considerar que la carga sostenida corresponde a un 100% de la YINSTANTANEA Pdrd 50%CV + 100%CM:
carga mucerla y a un determinado porcentaje de la carga viva 1.a delermi-

. nuch_‘ﬁ't del porcentpje de carga viva dependerd del uso del techo donde se 5
5 (2000)~ [ 13500000-0.1 (2x28350000) ]

48 (250, 998) (0.07871) x10°

esta calculando Ta deflexion.

45 . i &
Asuthiendo un S0%.de la carga viva como carga sostenida se tiene:

Il

Mcr=75.5 lonxmt. y = 1.64 cms. (para la Norma Peruana)

My = 109 + 52.5 (0.5) = 135.0 tonxmt. y = 1.48 cms. (para el ACI)

M; =230+ 107.0(0.5) = 283.5 tonsmt. Finalmente:

A= 1.64 x 1.56 = 2.558 cms. (Norma Peruana)

M, =230+ 107.0 (0.5) = 283.5 tonsmt. YDIFERID

Inercia del tramo para la Norma Peruana: yprtripa = 148 x 1.56 = 2.308 cms. (ACI)

Ter = 0.05847 mt}.  (seccién central)
CALCULO DE 1A FLECHA TOTAL:

ler = 0.09896 mt*.  (seccion en el apoyo)
YTOTAL = YINSTANTANEA * YDIFERIDA

Trramo = 0.07871 mt'.  (Norma Peruana)
. -r — 197 +2.55=4.52 cms. (Norma Peruana)

Inercia del tramo para et ACL: i

YTOTAL = 1.857+230= 4.16 cms. (ACI)

lef=0.07380 mt*. (seccién central)
Con lo cual s puede concluir que se espera una flecha total del orden de

Ief = 0.09985 m*.  (seccion en el apoyo) 425 cms.
Frpano = 008682 mt!.  (ACI) . 4

Ehecha skl s e § FISURACION POR FLEXION

Los elementos de concreto trabajando en flexion bajo cargas de servicio tienen

agrictamientos en las zonas traccionadas. Si la distribucion del acero en

traccion es adecuado, estas fisuras son muy pequefias, siendo normales

aquellas que licten un espesor del orden de 0.1 2 0.3 mm.

p' = A's/bd = 56+(80x125) = 0.0056

F 2

T= {330y © T¥50x00056 0
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El control de los anchos de las Tisuras debe hacerse para prevenir la corrosion N # A A
. P <
del reluerzo y el aspecto estético. N \\\\\\
- 7,
Independientemente de las fisuras debidas a los esfuerzos de traccién por
flexion existen fisuras por electos de contraceion de fragua, flujo plistico, b, d I
lemperatura, y traccion diagonal, que sin embargo no se tratan en esle by
capitulo, dedicado basicamente al disenio por flexion.
&5 o O L,
3 T Ee T
. dc| . e __}f___
ANCHO DE FISURAS: L b b
| 4

L determinacion del ancho de una lsura por flexion, no es exacta y existen
diversus teorias que tratan de explicar ¢l mecanismo de su formacion y la
evaluacion de su espesor; sin embuargo se puede indicar que el ancho de una
fisura es directamente proporcional al nivel del esfuerzo del acero traccio-
nado (fs), dependiendo ademds del drea efectiva de concreto que rodea a
cada barra traccionada.

Figura VIII-19

DETERMINACION DEL PARAMETRO "Z":

1.a Norma Peruana no especifica un ancho méximo de fisura, sino que sigue
el criterio del Codigo Americano (ACD), el cual indica que debe evaluarse
un coeficiente "Z" debiendo ser éste menor a 31000 kg/em para condiciones
de exposicion interior 0 menor a 26000 ke/em para condiciones de

Existen diversas expresiones que evalian el ancho posible de las fisuras a
nivel del refuerzo traccionado, dentro de las cuales citamos:

wupax = 2.6 YA 15 x 10°° (en cms.) (1) exposicion exterior.
wyax = 8 YA de fsx 10 (en cms) (n El valor de "Z" se indica como:
Siendo:

Z=fs~yAdc (kg/em) (m

6 = hl/h2 (ver figura VII-19) donde A y dc se pueden observar en la figura VIII-20.

A = Area de concreto que rodea a cada varilla, Si relacionamos la ecuacién I1 con la 111 encontramos:

dc = Recubrimiento inferior medido desde el centro de la varilla

wpax = () (2) (10®) em.
mas cercana al borde del elemento.

Y si trabajamos con un factor 8 de 1.2 aproximado, y con los limites de "Z"
del c6digo encontramos:

wpax = 1.2 x 31000 x 10 cms. = 0.37 mm  (interiores)
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Wygax = 1.2 x 26000 x 10" cms. = 0.30 mm (exteriores)

A=(b)(x+2dc)/4_—

| ELEMENTOS EN FLEXOCOMPRESION

‘:.——_-“;;'—_1;‘]:"{2-{1‘, ¥ - —& j_dc
A = (b) (2dc) 12 ¢ 21:.m.< (i ¥ e 1 GENERALIDADES

Los elementos de las edificaciones que estin principalmente sometidos a
flexocompresion, son las columnas y los denominados muros de corte o placas.
Figura VIII-20
E 3 E] diseiio de un elemento sometido a flexocompresién se hace en base a las
g 3 mismas hipGtesis del disefio en flexion, considerando adicionalmente ¢l

Por 1o tanto se puede concluir que ¢l valor de “Z" indicado ¢n la Norma problema de la esbeltez.

admite anchos de fisuras del orden de 0.3 a 0.35 mm. como nornales y ]

= ™ q as ~ - z . '0 H 3 Y
permisibles. Los cfectos de esbeltez de las columnas, y la consiguientc reduccion de su

capacidad de cargase evalian en forma independiente al disefio propiamenic
dicho, mediante la consideracién de los momentos g encrados por las deforma-
ciones transversales de las columnas (momentos de 2do. orden) o mediante
procesos aproximados que comprenden la estimacion de factores que corrigen

a los momentos del andlisis estructural (momentos de ler. orden).

Un problema adicional del estudio de un clemento sometido a flexocompresion

es ¢l de laflexién biaxial, la cual pricticamente siempre existe, i se con-

E 3 sideran momentos de sismo en una direccion y simultincamentc momentos de

D - cargas verticales en la obra.

El disefio por flexocompresién es aplicable no s6lo a columnas sino también a
muros esbeltos(placas) tal como se indica en ¢l capitulo XL

Eneste capitulo se desarrolla primero el disefio de columnas y clementos en
general sometidos a flexocompresion, para luego indicar lo relativo a esbeltez.
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DISENO EN FLEXOCOMPRESION UNIAXIAL

A = DIAGRAMA DE INTERACCION

Si se :l-l‘l:lli?.il una seccion transversal sometida a flexocompresién, para una
determinada distribucion de acero, se puede obtener diferentes valores de
Carga y Momenlo resistentes, conforme se varie la posicion del eje neutro

A la curva que indica esta resistencia, teniendo como ordenada la Carea Axial

y como abscisa ¢l Momento, se le denomina Di: il
: L8 mina Diacrama de Interac

(ver Figura IX - 1) s

[I
M
m b
Po
rur 2 ¢ 7
< zi’
- WA, ATEF TN
b POE A
8]
(NOMINAL)
0.85 Po
A
] [
e o His
2|0
2 |-
e 2
-
G I“\-\.
Q=3
9 |s
orofcae o | / E =
6 8P, m &
— > Mu g
"4 | O
._———"""::1--"-’ b | SRR S-
_________ PE o = T g
y |19
=] 0
§ \?::‘:).‘ |
Diagrama de Interaccion. )/
FiguralX -1

Para su construccidn bastard analizar el cguilibriu de la seccion, variando la
ubicacion del eje neutro.

Si se tiene que el momento es nulo, ¢l valor de la carga axial, es mixima y sc¢
denomina Po (ver figura X - 2). Esta se obtiene considerando la carga mixima

del concreto.y del acero loneitudinal colocado en ¢l elemento.

085 f'c

fy

DEFORMACIONES ESFUERZOS

Estado de equilibrio para compresion pura.
Figura IX - 2

| Po=p[o85 [ Ac+Asfy] |

donde ¢ = 0.70 para columnas con estribos
@ = 0.75 para columnas con espirales

Al considerar momentos actuantes simultineos con la carga axial, el dia-
erama de distribucion de deformaciones ird variando como se indica en la
fieura IX - 3.

B N S
R - N

Estados de deformaciones en columnas hasta llegar a 1a condicitn balanceada
Figura IX -3
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La figura IX - 3d indica un estado de deformacion donde el concreto ha liegado
en compresion auna deformacion maxima de 0.003 (ver hipdtesis de fexion) j
y simultdncamente el fierro extremo opuesto en traccion ha llegado a la fluen-
cia con una deformacion de 0.0021(Ty/Es). A esta condicion se le denomina
Condicion Balanceada, y se representa en el diagrama con los puntos Pb, Mb.

La obtencion del valor Pb, Mb, se realiza por equilibrio conociendo fa exten-
sion del bloque comprimido.

Asi lenemos :

a) Conocido €cu=0.003 y €y = 0.0021 se obticne grilica o gcométricamente
el valor del blogue comprimido c.

b) En base al valor ¢, se conoce la compresion del conereto Ce :

Cc=(0.851.)ba  dondea=f;c (ver fexion)
¢) Conocida la deformacion en la seccion, se puede conocer el esfuerzoen
todos los refuerzos de acero colocados.

IEn la figura IX - 4 se muestra una seccion rectangular para la cual se calcularin 3
los esfuerzos en la condicion balanceada :

# Terro del extremo comprimido As,
€s; =0.0027 > 0.0021
Por tanto Fsy = Py Asy = 42000 A5

¢ Ticrro del centro As,
€5, =0.0008 < 0.0021
Por tanto IFs; = (0.0008 « 10 A
Fsy = (000K s 7ot Ay
Py = 160N

€ Ficrro del extreroen b
ES_} = “U“"I (1 rite 1
Por tanto - AREE
Py =404

ESTRUGTURACION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO Z11

d) La cargaaxial Pu serd entonces igual ala sumatoria de fuerzas internas que
se producen en el concreto y refuerzo.

En el ejemplo de la figuraIX -4

Suma de fuerzas internas = Pu externo
Pu = 0.85 [, ba + 4200 As; + 1600 As; - 4200 As;

Pu en este caso se denomina Ph y para ubicarlo en la grifica de interaccion
lo_afectamos por el factor de reduccién g= 0.7, para obtener Ja resistencia
de diseno.

Para determinar el momento, que cn este caso llamaremos Mb, se tomard
momentos respecto al centro plastico de la seccion.

€)
Como la secci6n del ejemplo de la figura IX - 4 tiene refuerzo simétrico, el
centro de gravedad coincidird con el centro plistico
Tomando momentos :

Mb :_g;__[ (0.85 . ba) (x)) + Asj (4200) (x2) + Asp(1600)
(x3) + As3 (4200) (x2) ]

donde xp, X2 y X3 son las distancias del centro pléstico al punto de apli-
caci6n de la fuerza.(En este caso x3 = 0)

Fsy=Fr

Fsy

i
Ce)
ESFUERZOS

DEFORMACIONES

Estado de equilibrio para condici6n balanceada.
FiguraIX -4
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para el caso de columnas que en el andlisis realizado hayan obtenido momentos

Para conocer otros puntos del diagrama bastaré con ir variando Ia@swnfm i
muy reducidos.

del ¢je neutro (bloque c).

El ACI del 1971 y otros anteriores asi como el C6digo Pervano anterior,
consideraba un momento minimo de diseno obtenido con una cxccnmdad’lgual
21 10% del peralte, en la direccion que se realizaba el disefio, con un minimo
absoluto de 2.5 cm.

s Conforme vayamos disminuyendo ¢l tamaio del bloque comprimido “¢”. Ia
carga axial ird disminuyendo. Cuando esta carga axial es cero, lo cual indica
que la suma de las fuerzas de compresion se iguala_con la_suma de fuerzas
de tracci6n, se habrd obienido el valor, Mo el cual representa el caso de
Flexién Pura.

La nueva Norma de Concreto Peruana ya no considera el criterio de la
0 - P‘v
excentricidad minima, sino limita la resistencia axial de diseiio al 80 u 85% - r- ;

Si se sigue disminuyendo el bloque comprimido puede suceder que lasumade § #
) de la carga axial maxima Po.

fuerzas en compresion sea menor a Ja suma de fuerzas de traccién, lo cual in- £
dica que la resultante es una traccion; se estard en un caso de flexo-traccion y
la curva serd la indicada en la parte inferior de la figura IX - 1.

aPum.ix:US‘i [p (0.85 f, (Ag - Ast) + Ast fy) ] =0.85 Po
para columna con espirales.

Como interesa la resistencia de disefio, ¢ veces la nominal, se grafica B
los valores de Pu y Mu obtenidos, afectdndolos de ¢; para compresion y
flexocompresién la Norma considera un factor de reduccion de ¢ = 0.7 para -8
columnas con estribos, y ¢ =0.75 para columnas con espirales, y para flexion, £
flexo-traccion o traccion pura, la Norma indica un factor de g = 0.9.

¢ Pu max -0 80 [ (0.85 [, (Ag - Ast) + Ast [y) 1=080Po
Para columnas con estribos.

Esta exigencia obliga a considerar un diagrama de interaccidn, 1til para el

disefio ), COn_una curva trunca en la parte superior tal como se indica en la
1  —

Esta diferencia entre $=0.7 y ¢ = 0.9 ocasionaria una discontinuidad en el _ figurg IX - 6
diagrama de interaccién que se ubicaria en la zona inferior, cercana al cje de &

abscisas, donde lacarga de compresion es pequeia y priclicamente estamos |

ey E DETERMINACION DEL CENTRO PLASTICO DE
" LA SECCION (caso de secciones asimétricas)

En lugar de tener una discontinuidad, parece mas I6gico considerar un ¢ de 0.7

hasta un cierto valor de la compresion, y a partir de este punto ir incrementando |
¢ hasta llegar a 0.9 en el punto donde no hay. carga axial (s6lo flexion). Este
ultimo camino es el aceptado por la mayoria de tratados y c6digos y se consi- &
dera que el punto donde se inicia el cambio de ¢ es el de una carea axial que
es [0.10 £, Ag] o [ Py, Ia menor (ver figura IX - 1). E

Cuando se tiene una seccion con refuerzo asimétrico, el punto donde se debe
tomar momentos para la obtencion de los momentos resistentes (trazo del
diagrama de interaccion) no debe ser el centro de gravedad de la seccién
(considerando s6lo el drea de concreto), sino el denominado centro pldstico,
y que consiste en el centro de fuerzas obtenido considerando toda la

seccién comprimida en su capacidad méxima.

LIMITES EN EL DIAGRAMA DE INTERACCION. |
PARA EFECTOS DE DISENO

Esta condicion se cumple cuando el concreto esté trabajando a 0.851 y cada
uno de los fierros a un esfuerzo de fy.

Si por ejemplo tenemos una secci6n “L” como la indicada en la figuraIX -5,

Algunos c6dieos consideran para efectos de diseiio una excentridad minima, 3
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la determinacion del centro plistico se hard de la siguiente manera :
Datos :

[, =210 kefem?®  fy = 4200 kg/em?
Area columna = 30 x 25 + 25 x 55 = 2125 cm?
Arcade Acero=8¢ 1" =40 cm?

| 625
" m
s §3
: 25
=l b
1
Xo
40
s87s

Seccidn para ejemplo de determinacion de centro plistico.
FiguraIX -5

Tomamos momentos con respecto al extremo izquierdo para las [uerzas
P e e > ]
méximas que se producirian en el concreto y acero :

Concrelo : 0.85x 210 [(30x 25) (40) + (25 x 55)(12.5) ]
Acero : . (2x5) (4200 —0.85x 210) (48.75) +

" o
(281" =5 cm”) (3x3)(4200-0.83x210)(25-6.25) +

(3 x 5) (4200 - 0.85 x 210) (6.25)
y lo dividimos entre la fuerza mixima posible :

(0.85 x 210) (2125) + (40) (4200 - 0.85 x 210)

.L

Obtencmos el centro plistico de la seccion Xo

| 8422968.75+ 1960481.25 + 113046.87 + 37701562 _ 5 ) (e
e 5101725 T

Si s6lo se hubiera considerado la seccion de concreto lendriamos :

_(25x55) x (12.5) + (25x30) (40)

X0 = 31025 = 222 cms

Para el cjemplo presentado no hay una diferencia importante entre el centro
plastico y el centro de eravedad de la seccion bruta de concrelo; pero es
evidente que dependiendo de la cuantia del refuerzo y de suasimetria, la
dilerencia serd mas 0 menos importante.

USO DE ABACOS CON DIAGRAMAS

¥ DE INTERACCION

Existen publicaciones de ACI y de otras instituciones donde se indican una sc-
rie de dbacos conteniendo diagramas de interaccion para columnas cuadradas,

_—me T T

rectaneulares y circulares.

Estos eeneralmente tiencn armadura simétrica colocada en s6lo dos caras
oenel perimetro y han sido desarrollados para columnas de seccionb y
cualesquicra (ver Figura IX - 6), teniendo en el eje de ordenadas el valor de K

y en el gje de abscisas Ke/t
Pu

donde K es: K = -
AE e g=bt
Mu = Pu.e

(Pu)e _ Mu
(Ag Fc]t b{z f'c

donde Keltes : Ke/t =
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S se vt it verilicar la misma columna, pero en k direccion que se considera el
e usard un fbaco de refuerzo repartido a lo largo del
cual interpolard entre el resultado
= 0.8 (ver Figura IX - 7).

de 1l manera que sirven para diferentes secciones y dilerentes calidades de
' peralie de 50 cm.,
perimetro y con un ¢ de 0.76, por lo
obtenido con ¢ = 0.7 y ¢l obtenido con 2

Conereeo., A D~ 2

“ 1 3 - sl ar |- Ll [ 0 E g . Tl g
s importanie resaltar la pelacion entre el peralte del niicleo reforzado y el
peralie total, denominada "™, v que estos dbacos varian segdn esta relacion

Inlos casos donde el anmado de ki columna no s¢ asemeje alas dos opciones
definidas (refuerzo en caras extremas 0 a 1o largo del perimetro) y /o para sec-
ciones no rectangulares ni circulares, s¢ deberd construir su propio diagrama
de interaccion, asumiendo el refuerzo a colocar y verificando que las combi-
diseiio (Pu, Mu) sean menores o iguales 4 las resistentes.

IZn b mayorfa de Jos dbacos los valores de 2 son 0.5, 0.6, 0.7, 0.8 6 0.9

L1 diseador debe decidir como ubicar ¢l refuerzo de tad manera que, en base a
sy determinacion, use un dbaco con refuerzo en caras opuestas o en todo el
werimetro y ¢ i Slermnin: E -
perimetro y con un valor determinado de 2. naciones de
dbacos que ya vienen con el factor ¢

[is conveniente aclarar que exisien
a) y otros donde uno debe

Asi por ejemplo, si se trata de unacolumnade 25 x S0 donde se va a verilicar
incorporado (factor de reduccion de resistenci

la direceion de 25 em. como peralte, elegird un dbaco con refuerzo en caras

extremas., y con un valor de g igual a 0.5 (ver Figura IX - 7). considerarlo.
L2
S ey 5
P ; T ] = o T‘_ﬂr—"' m
= { e e B fc=2i0 k A b1l =
i e PO | ~ +
oso . o8, s 3\/ 5 | —T Bl
LE0 ¢ GBY Lo — v S L L . S, b
ot Y
. R -
/
q Epagy, 50 ;
o/ EA—
& .
Sy 7
y}/ \ 38 N
A
S 718

1934

el>
2t 0 =38/50=076

Ijemplos para la determinacion del dbaco a usar en el disefio de columnas.

Figura IX -7

A\\ />< /y\\/,
X
WA

? a4 Q¥ QB Q20 022 0 026 a29

. REFUERZO MINIMO Y MAXIMO PARA COLUMNAS

e i A AT " "
4 considera una cuantia minima dé 1% y una cuantia maxima
e,

La Norma Peruan
si el disefiador considera una cuantia mayor al 4%,

Diagrama de Interaccion tipico para disefio.
de 6%,y especifica que

FiguraIX - 6
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7

i {IL el I cruce d'u A b‘ b2 b
dl.-h l l” iF C IUS ILIULI 205 dc ]a ”l 1 d dL vigas ¢n ldzl
. column I('b s €N Cd .

Z‘;{lull){' nl:cnn?icnda disenar c.ulumm:s con cuantias comprendidas entre _l‘_!b_y_ ;
2 de tal manera que se cvite el congestionamicnto del refuerzo, ya que &
d:h(.:ljlm la calidad de la construccién, sobre ll-)—dn i se picnsa u;: (;lay:I I’qm
¢l didimetro méximo de refuerzo producido normalmente es d;: u‘rlm pul:adntm

) 1 .

Por otro lado siempre resulta mds cconémico una columna armada con
3:;{1 cu mlan:_:, resultando miis cara una columna con cuantias mayores al
» que una equivalente de mayor seccién y menor cuantia de acero .

La cuantia de acero se define 1
H 2 como el drea total de acero dividida e a
total de la seccion (p = As/bt). e

A ; BC i i

I‘ 1 algunos p_myt,(,tus, por condiciones Arquilectonicas se licnen columnas
;,m;\l una t.LCClUp mucho mayor que la requerida en el clculo; en estos casos
a Norma u?nsmcra factibie colocar una cuantia de acero menora laminima
para lo cual indica : :

“Cuando un elemento sujelo a compresion lenga una seccion transversal
_mayor que Ala requerida por las cunsidcracioneshdc carga, el refi uc;'zx:) l:l:::i-
moy la resistencia dllima, podrin basarse en un drea electiva reducidz
Ag. mayor o igual a 1/2 del drea total”. g

ESTRUCTURAGION Y DISENO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO 219

| DISENO EN FLEXOCOMPRESION
 BIAXIAL .

§ PrOBLEMA DEL DISENO DE COLUMNAS
. CONSIDERANDO FLEXION BIAXIAL

Desde ¢l punto de vistade cargas de eravedad, la flexion biaxial es importanie
en el caso de estructuras que consideren losas armadas en dos direcciones.

Si se considera que hay simultincamente cargas horizontales de sismo, la
flexiGn biaxial es casi siempre crilica, puesto gue ain cuando se trate de techos
o pisos conformados por losas armadas en una direccion (aligerados ©
losas nervadas en una direccién), siempre serd factible tener una columna
con momento de carga vertical en una direccién y simultineamente momento
de sismo en la otra.

No serd critica la flexion biaxial, a pesar de considerar sismo y carga de
eravedad simultdneas, cuando los momentos de cargas de gravedad no sean
significativos (columnas ¢ xteriores con vigas de luz menor a5 mts. o columnas

centrales o inleriores).

Los criterios expuestos anteriormente no toman en cuenta la simultaneidad de
momentos de sismo en las dos direcciones, debido al hecho que normalmente
los andlisis consideran sismo en unadireccion, independiente al andlisis de
sismo en la otra. La realidad sin embargo, s que las fuerzas horizontales de
sismo sc presentan_en una direccion cualesquiera, y que se producirdn
esfuerzos en las/dos direcciones de la edificacién simultdncamente, pero
inferiores a las totalés que se consideran independientemente.

Algunos autores recomiendan disefiar las columnas considerando simultanea-
mente el 100% del momento de sismo en una direccion y un 30% del momento
de sismo total analizado para la otra direccion.




220 Antonio Blanco Blasco 221

ESTUDIO DE UNA SECCION SOMETIDA A

DISENO BIAXIAL SEGUN LA NORMA PERUANA
COMPRESION Y FLEXION BIAXIAL _

La Nomma indicada como método aproximado la ecuacion planteada por

Cuando se tiene una carga axial actuando en un punto, tal que se produzcan Bresler.

simultineamente excentricidades en las dos direcciones de la columna, el 3
problema del disefio es complejo, pues ain cuando se puede seguir trabajando
con un bloque rectangular equivalente de compresiones, la posicion del eje —
neutro no es simple de determinar pues la inclinacién de éste no es perpen- =
dicular a la excentricidad resultante. E

Esta considera :
=3 ) 1 1

._._____._+.__._ —
Pu  ¢Pnx ~ ©¥Pny #Pno

Cuando la flexion es s6lo en un eje, ya se ha visto que es simple ¢l proce- & Dende:
(‘l?:‘nicnm de consln_;i‘r un diiigr:.;_n.m de i:\lcraccilill. variando la ubicacion del | Pu = Resistencia dltima cn flexion biaxial
tantear la inclinacion del eje neutro y su distancia por lo que los & momento inicamente en X (_cy——-ﬂ)
procedimientos de cilculo son largos y deben hacerse mediante procesos 3 gPny = Resistencia de disefio para la misma columna bajo la accidn de
iterativos engorrosos. Actualmente con ¢l auxilio de computadoras es factible 3 momento dnicamente en Y (e, =0)
latesolucshoids 6ibs problemasyy Existon ung serie e programgs. ] oPno = resistencia de diseiio para la misma columna bajo la accion de

; : e I : = ~area axial Gnicamente (e = ¢y =0)
Suponiendo arbitrariamente una inclinacion del eje neutro, su posicién y una o RIS

determinada distribucion de refuerzo, se puede plantear el equilibrio de la
seccion y tomar momentos en X y en Y, obleniéndose para esa condicién un
valor de Pu, Mux y Muy. Si este proceso se repile se podréd construir un
diagrama de interaccién que en realidad serd espacial, obteniéndose una
superlicie tal como la indicada en la figura IX - 9.

Esta ecuacion es vilida para valores de :

Pu I
=ikl
l AP no ¢

Para valores menores a 0.1 la ecuacion anterior pierde aproximacion, por
lo cual la Norma recomienda la siguiente expresion :

Debido a lo indicado anteriormente es comin que los disefiadores que no
cuenlan con programas recurran al uso de métodos aproximados.
Mux i Muy <10
gMnx @Mny

i

donde g Mnx y ¢ Mny son las resistencias de disefio de la seccion respecto
Superficie de interaccién para
columnas con carga axial y 3
flexién biaxial. ;

alosejesXeY.
Este método supone un diseiio previo, y con el acero asi definido se verifica Fa '
resistencia en flexion biaxial. Lo comiin es que ¢l disefiador_primero estudie -}‘\7\3%

el caso de flexi6n uniaxial con la cual determina una cuantia de acero; con esta
cuantia aplica Bresler y verifica la capacidad resistente en [lexién biaxial.

Figura IX - 8
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ESBELTEZ DE COLUMNAS

PROBLEMAS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS

Todo lo indicado anteriormente para el diseno de c‘nlumnas en [lexocom-
presidn serd vélido mientras las columnas no tengan una esheltez tal, que las
deformaciones transversales originadas por la carga axial aplicada, modifiquen
significativamente los momentos calculados en el andlisis normal elistico de
la estructura.

Si por el contrario la esbeltez de la columna es lal, que para ¢l nivel de carga
axial aplicado, se gencran deformaciones transversales que aumentan signifi-
‘cativamente la excentricidad considerada en el disefio, deberd evaluarse el
mmncmg eenerado por la nueva excentricidad, denominada como efecto o
deformacion de segundo orden.

El cilculo de las deformaciones de segundo orden es complejo. pues la evalua-
cion de la rigidez del conjunto concrelo - refuerzo considerando secciones
lisuradas y problemas de relajamiento del acero debido a la contraccion del
fraguado y el flujo plistico, hacen dificil una evaluacion simple.

Debido a estas dificultades es comin que los disenadores usen métodos
aproximados planteados por diversos autores y reconocidos en los codigos de
diseno.

ESBELTEZ EN COLUMNAS CON O SIN
DESPLAZAMIENTO LATERAL

La importancia de los momentos de segundo orden, generados por la excentri-
cidad producida por la deformacion transversal de las columnas, es diferente
si se trata de columnas con simple curvatura o con doble curvatura, interesando
ademds la posibilidad de existencia de desplazamiento relativos entre los nudos
del entrepiso donde se encuentra la columna que se esta analizando.

es. las columnas tienen gencralmente doble curvatura
ativo entre sus nudos, debido a que forman
/ asldin expuestos @ acclones de cargas de

I:n las edificaciones usual
v ticnen desplazamiento lateral rel
pérticos continuos con las vigas

sismo, que inducen deformaciones laterales en la estructurd.

n la fieura IX - 9 se aprecia claramenie que -

a) Il efecto de esbeltez es mads critico en columnas c.n.n curvatura Sll‘IIEI{‘: t:ﬂ
relacion a las columnas con curvatura doble, debido a que el mnmw 0
méximo de scgundo orden  afecta directamente al 'mf'}mclnln dcl p{lm‘cr
orden, micntras en el caso de curvatura doble los nymnms mu:m[‘u_ult,n.
Esto es vélido mientras no exista deformacion relativa entre nudos extre-

mos-de la columna.
- 4

istir desplaz Lo laterales ¢s mas
b) El efecto de esbeltes en el caso de existir des l‘tf:mu{-fn s laterales €S m‘n
critico en relacion al caso de desplazamiento restringido, pues los mome

: 31 P g Y ]
- (oc maximos de primer y segundo orden son u)mudu?lt,s y porque I¢
desplazamicentos laterales en cSUUCIUTAS aporticadas son importanics.

P [
4 1 P
Y S
—— =
= . ——
(Y i
M
i 4 z

Incremento del Momento de Columnas
CASO DE SIMPLE CURVATURA
SIN DESPLAZAMIENTO LATERAL
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ENFOQUE DEL PROBLEMA DE ESBELTEZ
SEGUN LA NORMA PERUANA :

. menor seccién, en la de mayor longitud, o en la de mayor carga axial, se 3

Si la carga actia en un periodo prolongado las deflexiones aumentardn por & °

efecto del flujo plastico, aumentando los momentos de segundo orden.

La norma trata el problema evaluando un factor de correccidn de los momen-
tos de primer orden (del andlisis) de tal manera que el disefio de la columna se
haga con este momento ya corregido.

El factor de correccion se dcnumiuai.:_ﬁ y se subdivide en uno que corrige el
momento debido a cargas de gravedad(d1)y otro que corrige el momento -
debido a desplazamientos laterales relativos y que, en la mayoria de los casos
para estructuras en el Perd, s¢ deben a cargas de sismo(Sg).

rMc =81 Muv + g Mus

El factor 81 afecta atada columna como elemento individual y el faclof.@é‘ 3
afecta atodas las columnas de un entrepiso por igual, considerando que los *
desplazamientos laterales son iguales para todas las columnas de un entrepiso.

Si analizamos un grupo de columnas de un edificio se observaqueenlade -

producirdn mayores correcciones por esbeltez, sin que se pueda considerar que -':_:
las otras columnas puedan ayudar. Por csto se denomina al 81, como 8 local
o0 & individual. Sin embargo si analizamos ¢l mismo grupo de columnas, pero
ahora considerando la acci6n de fuerzas horizontales de sismo ( o de viento), f-
encontraremos que si existe ayuda de las mds fuertes, por el hecho de 9§
que éstas controlan el desplazamiento lateral del entrepiso. Por esto al 8g se
le denomina & global. '

En la férmula del momento de diseiio corregido (Mc), el valor Muv es el mo- f-'
mento debido a cargas verticales amplificadas provenientes de un andlisis de Z
primerorden y Mus es el momento debido a las cargas laterales amplificadas,
también proveniente de un andlisis de primer orden. g

EFECTO LOCAL DE ESBELTEZ :

El factor 81 s evalia mediante la siguiente expresion :

B |

Cm |
| = 2]
| 8l 1-Pu/8Pc '|

donde :
Pu = Carga amplificada actuante sobre la columna

¢ = Factor de reduccion de resistencia igual a 0.7 para columnas
estribadas y a 0.75 para el caso de columnas con espirales.
Pc = Carga crilica de pandeo (Férmula de Euler)
Cm = Coeficiente que considera la relacion de los momentos de 1os
nudos y el tipo de curvatura.

La carga critica se considera :

B 7 El
c =

(ln)2
donde : s

i3 (Ec 1g/5) +Es Ise
B (1+pd)
o conservadoramentie :
Ec Ig
Bl 25(1+Bd)

Siendo :

Ec = Médulo de elasticidad del concreto
Ig = Inercia de la seccin bruta de concreto (en la direccion analizada)
Es = Médulo de elasticidad del acero
Ise = Inercia del acero de refuerzo (en la direcci6n analizada) i
Bd = Relaci6n entre el momento méximo debido a carga muerta y ¢l momento
méximo debido a la carga total, siempre positivo. (Momento de carga

sostenida sobre Momento total)
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In= Luz libre de la columna en la direccién analizada considerindose la
distancia entre las vigas o losas capaces de proporcionar apoyo lateral.

El coeficiente Cm se obtiene de :

Cm=06+04M;/M,204

donde :

M, = Mofn.emo 'ﬂccior menor de disefio en el extremo de la columna; es
positivo st el elemento estd lexionado en curvatura simple y es

negativo si hay doble curvatura.

M, = Momento flector mayor de disefio en el extremo de la columna,
siempre positivo.

Silos cdlculos muestran que no existe momento en ambos extremos, o que las
excentricidades calculadas en los extremos son menores a (1.5 + 0.03h) en

cms., My yM, en el cileulo de em, deberd basarse en una excentricidad

minima de (1.5 + 0.03h) en ems.,, alrededor de cada eje principal por separado,
donde h es ¢l peralie de la columna en la direceion analizada.

Los efectos locales se pueden despreciar si :

Infr < 34-12M,/M,

donde res el radio de giro de la seccion (VI/A ). Para una seccion rectan-
cular r = 0.3h y para una seccién circular r = 0.25D, siendo h el peralte y D el
didmetro. i

En las expresiones anteriores de la Norma Peruana, v tomadas del ACI se

consideran todos los factores que influyen en el problema y que han sido

expuestos anleriromente en este capitulo.

Asi

1) Cm es un factor que amplifica la correccion si se trata de simple curvatura.

Como M, y M, en la mayoria de las estructuras convencionales son pract- =2

229

camente iguales, se tiene
Para simple curvatura : Cm=06+04=1

Cm =06-04=02, pero se indica Cm minimo
=04

Para doble curvaturi

En la mayoria de las edificaciones se tendrd el caso de curvatura doble y por
tanto Cm =04

2) Pees la carga critica de Luler estudinda y deducida en cualquier curso o
tratado de Resistencia de Materiales.

Sin embareo en la [6érmula dada en la Normma se consideran algunas
variantes especiales :

a) La formula de Resistencia de Materiales es :

n El

Po= — 3
(K=ln) -
.

£ T
y en la Norma se haconsideradoK = Lo cual es conservador pues
representa el caso de una columna biarticulada, la cual no existe en la
realidad, salvo casos especiales.

bh) Elcdlculo de lainercia de la columna se plantea a través de dos expre-
siones que disminuyen la inercia de la seccion bruta, considerando
el problema de secciones fisuradas v el efecto del flujo pléistico.

Asiel factor Bd, castiga el valor de lainercia a considerar dependiendo
de la permanencia de los momentos. Si hay mayor momento debido a
cargas muertas (permanentes) el valor Bd aumenta y disminuye la
inercia efectiva en base a la cual se calcula Ia carga critica de pandeo.

El céiculo del factor 81, en estructuras reales resultaen la mayoria de los casos
innecesario, pues dadas las secciones robustas que usamos €n el Perii para las
columnas, rara vez se obtiene un valor importante. Es probable que en paises
donde no hay sismo, y donde se usan secciones menores a las que considera-
mos en el Per, el cdlculo de 81 sea importante.
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Es evidente lambién que en casos de columnas con doble o triple altura este
factor si puede ser importante.

o Efecto global de esbeltez :

El efecto global 8g se evaliia mediante las siguientes expresiones :

ﬁgz_l—— 6

| 5 1 |
1 - ZPu/¥XPc |

1

La primera cxpresion considera el denominado Indice de Estabilidad del
edificio, ¢l cual se calcula con :

3 (ZPu)u
" Vu h

donde :

YPu =Suma de cargas (axiales) de disefio amplificadas y acumuladas desde
¢l extremo superior del edificio hasta el entrepiso considerado.

4 = Deformacion relativa entre el nivel superior y el inferior del entrepiso,
debido a cargas laterales amplificadas y calculadas con un andlisis de
primer orden. Para el caso de sismo, u deberi multiplicarse por el
factor de reduccion de ductilidad (Rd) considerado en la determi-
nacion de estas fuerzas.

Vu =Fuerza cortante amplificada anivel de entrepiso, debida a las cargas
laterales que originan la deformacién de la estruclura.

h = Altura del entrepiso considerado.

Si el indice Q es menor que 0.06, sc podrd considerar que el entrepiso esti

arriostrado lateralmente y los efectos globales de segundo orden sc pucden

despreciar. En ecste caso dg esigualal y solo se amplificard el momento por
e |

Si el indice Q estid comprendido entre 0.06 y0.25, los efectos globales deben
considerarse calculando 8g con el valor Q obtenido.
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Factores de longitud efectiva.
Figura IX - 10

(b) PORTICOS SIN CONTRAVENTEAR

(a) PORTICOS CONTRAVENTEADOS

o8 en compresion a ¥ (EL/ £) de elementos en [lexion dispuestos en tn plano,

en el extremo de un elemento en compresion

Relacién de T (EL/£.) de los elemen

Y=

Factor de longitud efectiva

K=
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Si el indice Q es mayor a0.25, deberd cambiarse la seccién de la columna
o realizarse un analisis de segundo orden.

Laseeunda expresion de dg la especifica la Norma para el caso de estructuras
exclusivamente conformadas por pérticos, sin muros de corte.

s
. ik S ; :
En esta expresion interesari| todas: las columnas del entrepiso en estudio y por
¢so se toma la sumatoria de los Pu de cada columna y la sumatoria de sus Pe.

La determinacion del Pe de cada coluna se hard mediante la expresion :

. n* El
Pc = ———
(k In)?

Donde EI se obtiene de la misma forma ya indicada para el caso del efecto local
y ¢l factor K, que corrige la altura libre de la columna, se obtiene usando los
abacos de Jackson y Moreland (caso con desplazamienlo) que se muestran €n
la figura IX - 10.

Los factores y para el cilculo del factor K se obtendrén en el extremo superior
¢ inferior de la columnaen estudio, considerando las vigas que concurren al
nudo, en la direccion del andlisis.

El factor Bd puede considerarse cero, ya que en este caso la carga sostenida no
es la causante de la deformacion lateral, sino que ésta es causada por el sismo
que es eventual y de corta duracién.

Los efectos de esbellez global pueden despreciarse si

K In

<22

y debe cambiarse la seccién de columna o realizarse un andlisis de segundo
orden si :

K In
r

> 100
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Il cadieo ACI - 318 no especitica el cilculo basado en ¢l indice de estabilidad

Q.

La razén por la cual la Norma Peruana usa el eriterio del indice de estabilidad,
se basa en que laformula Puy Pe no esaplicable en estructuras que iengan
muros de corte formando mixtos con poricos.

Sien la estructura existen columnas y a L vez placas o muros de corte, sabemos
que las que méis contribuyen a disminuir las deformaciones laterales de en-
trepiso son las placas, y para_éstas_no son aplicables las teorias de longitud
efectiva (K) o carea critica (Pc).

Por tnto es més logico plantear el problema como una comparacion entre
¢l momento generado por el desplazamiento lateral del entrepiso y las cargas
axiales, el cual no ha sido considerado en el andlisis de primer orden :

(Z Pu) (w)
Y el momento debido a las fuerzas horizontales de sismo:
{Vu) (h)

Si 1a deformacion lateral es importante, el momento debido al sismo se in-
crementard (por estos efectos de deformacion relativa del entrepiso) en forma
importante.

Es conveniente aclarar que ¢l indice se obtiene en base a cargas o momentos
dltimos, y que sin embargo los desplazamientos relativos obtenidos en los
andlisis sismicos generalmente no son debidos a cargas amplificadas. Por tanto
el desplazamiento del andlisis sismico debe multiplicarse por 1.25 (factor que
corresponde a cargas amplificadas por sismo) y ademds multiplicarse por Rd,
ya que las cargas inicialmente fueron reducidas por el factor de ductilidad
global.

En la detrminacion de YPu deben intervenir las cargas axiales actuantes sobre
todas las columnas y muros de la edificacién; en principio estas cargas serian
las debidas a carsa muerta, carea viva, y axiales debido a las fuerzas horizon-
tales de sismo, todas respectivamente amplificadas por 1.25, pero como se sabe
que Ia suma de los axiales debidos a sismo es cero (considerando todas las co-
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lumnas y muros de un edificio), puede considerarse solamente las cargas mucr-
tas y vivas. i

‘Cuando s¢ ticnen estructuras conformadas  exclusivamente por porticos
! columnas y vigas sin muros de corte) ¢l método de Pu y ¢ Pe si es aplicable e
interesard  calcular la longitud efectiva de la columna usando el dbaco con
d_cs_plazzunicnlo lateral (porticos sin contraventear). Para el cilculo de las
rigideces dL columnas y vigas (y) algunos autores recomiendan considerar
. sOlo el 50%: de la inercia de las vigas, con el [in de tomar en Ctlllsidcnl;:iﬁll el
problema de las secciones fisuradas, el cual es mas importante cn las vigas
que en las columnas. i

2 ] 4l » |5 1 . 3
En ¢l cilculode EI yano se considera el factor fd pues se estd considerando
el caso de cargas eventuales y de corta duracion.

DISENO DE COLUMNAS
GENERALIDADES

Cl)ll‘l(l el disefio de columnas ticne que hacerse considerando las combina-
ciones de carga muerta, viva y sismo ya explicadas en el capitulo de R-cq uisilos
Gcncrah}:s para el Andlisis y Diseiio, debe tenerse cuidadoen los a‘rcﬁci(;mcs
de amplificacion de las cargas y la relacion de estos con el cilculo de 81 y dg.

Para el caso de considerar la combinacion :
U=15CM+18CV

Ef]’ la cual no hay sismo, se calculard solamente 81 ya que no existe la correc-
cion por desplazamiento lateral (8g = 1 y Ms =0).

Para el caso de considerar las combinaciones :
U=125(CM+CV+CS)

U=09CMx125CS

deberd calcularse do y 81 considerando las cargas Pu y los momentos M0

M,

I:n

1)

2)

amplificados por el mismo coeficientes (1.25 6 0.9) que se haya usado

seein ¢l caso de la combinacion analizada.

DISPOSICIONES ESPECIALES PARA
ELEMENTOS SISMORESISTENTE

la Norma Perumna se dan algunas disposiciones especiales para columnas

que conforman porticos sismoresistentes.

Dentro de estas citamos algunas -

: . o 2

La resistencia del concreto debe ser como minimo [, =210 kgfem* y la
) T 4 2 k| 2

resistencia del acerg debe ser Como Maximo fy = 4200 kg/em”.

Al respecto se puede comentar que ¢l criterio de la Norma ha sido
structural de o= 210 ke/cm® para el caso
los  clementos
queda

considerar un conereto minimo ¢
de edificaciones donde realmente las columnas scan
resistentes de cargas y momentos de eravedad y  de sismo;
entendido que si se trata de edilicios de muros portantes de albadiileria se
podrd seguir usando conereto dxﬁ 75 ske/cm* (como minimo) ya que cn
estas  estructuras las columinas son clementos de confinamicnto de los
muros y no son columnas propiamente dichas

- . - . .
La limitacion del acero a [y =4200 kg/em™ s¢ basa en el hecho de evitar
aceros de alta resistencia que no tienen un escalon de fluencia definido y

gue son mds frigiles.
En relacion a las dimensiones de las columnas se indica :

a) Elancho minimo debe scr 25 cm.
b) La relacion ancho a peralte debe ser mayor 0 igual a 0.4

Al respecto se puede indicar que ¢l criterio de la Norma ha sido
considerar columnas con un Mminimo de 25 cm. de ancho para evitar
problemas constructivos de llenado, cruce de refuerzos, y/o recubrimientos
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inadecuados, los cuales pueden producirse en columnas de  espesores
menores; esta exigencia puede ser superada si se trata de edificios de ¢
albafiileria, donde las columnas tienen un comportamiento diferente y

donde las cuantias de refuerzo generalmente son pequeiias.

La exigencia de ancho/peralte > (0.4 parece excesiva, si se aprecia que mu- ;
chas de las columnas usuales no cumplen con esta  disposicion; asi por 4
ejemplo una columna de 25 x 65 6 25 x 70 ya no cumple con esta limitacion,

Las razones que han primado para esla exigencia son;

a) Buscar columnas con adecuada ricidez y resistencia en las dos direc-

ciones de la edificacion; esto es importante y tiene validez enedificios &

conformados tnicamente por columnas (sin muros de cortante).

b) Limitar el campo del disefio entre columnas y muros de cortante,
advirtiendo al disenador de casos donde la gran diferencia entre el
ancho y el peralte del elemento puede hacer que una aparente columna
se¢ convierta en un murg para clectos del diseno.

Proveer mayor resistencia a flexion en las columnas que en las vigas que
forman ¢l nudo. ;

Se exige que la suma de los momentos nominales de las columnas
concurrentes en un nudo debe ser mayor a 1.4 veces la suma de los
momentos nominales de las vigas :

Y Mnc> 143 Mnv

Para la aplicacion  de esta desigualdad se considerard  la resistencia
a flexion en la columna para la carea axial actuante en la hipdtesis que
considera cargas de gravedad y de sismo (en la direccién considerada)
veriticando la condicidon que dé como resultado la resistencia a flexién
mis baja.

Enel cdlculode la suma de momentos nominales de los extremos de las
vigas concurrentes al nudo, las resistencias a flexién deberdn de sumarse de
manera que los momentos de 1a columna se opongan a los momentos de las
vigas deberii satisfacerse la desigualdad para momentos de vigas que

actiian en ambas direcciones del plano vertical del portico.

= ), % i

El objetivo de esta exigencia es buscar que las rétulas plisticas se formen
en las vigas y no en las columnas. Esta limitacién es dificil de cumplir en
los disefios usuales, pues generalmente las vigas que se dimensionan en las
edificaciones tienen un peralte importante, necesario para proporcionar
rigidez lateral al edificio, arriostre a las columnas y resistentencia propia
alas vigas, mientras los peraltes de las columnas muchas veces son meno-
res, requiriéndose un disefio especial para cumplir con esta desigualdad, el
cual generalmente gobierna el disefio convencional de las columnas.

Una manera de controlar este fenémeno es evitar columnas con poco
peralie y por eso se tienc a columnas en formade Ty L, o al uso de sec-
ciones robustas, recurriéndose ademés al uso de muros de cortante, los
cuales disminuyen considerablemente los esfuerzos de sismo en las

columnas.

Muchos de los edificios que han fallado durante movimientos sfsmicos
han tenido formacién de rétulas plédsticas en las columnas, con lo cual se
pierde el control en la deformacién lateral al incrementarse los momentos
(efectos de segundo orden).

En el terremoto de México se han observado varias fallas de este tipo en
edificios netamente aporticados y en nuestro medio un aula de un piso en la
Universidad Agraria tuvo un comportamiento similar, al tenerse ¢l caso de
vigas muy rigidas en comparacién con las columnas.

s importante sefialar el caso de los tanques de _agua ubicados sobre las
azoteas de los edificios y apoyados sobre columnas; si se tiene en cuenta
que las vigas que forman el tanque son muy peraltadas _es fécil deducir
que noserd factible cumplir con la desieualdad planteada en la Norma
(SMnc> 1.4 SMnv) por loque se recomienda apoyar estos tanques sobre -
la continuacién de los muros de cortante del edificio, o disefidndolos sin
admitir las reducciones de ductilidad normalmente consideradas.

En estructuras conformadas por mixtos de pérticos y muros de corte
importantes, esta exigencia ya no es tan importante, pucs los muros
controlan la deformacion lateral de la edificacion.
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Los momentos de sismo suelen serimportantes en las columnas, interiores
o exteriores en la medida que no existan muros de corte, sin que csto
signifique que para los edificios que si lengan muros s¢ pueda pensar en
no considerar el diseiio de las columnas por efecto de cargas de sismo.

4) Diseiiar las columnas con cuantias que no excedarl 6%, y limitarlas a 4% si
no se va indicar detalles constructivos para considerar el cruce del refuerzo
de las columnas con las vigas. Ver al respecto los comentarios del autor en
¢l acépite de refuerzo méximo de columnas.

En base a lo indicado s¢ puede concluir que debe escogerse la mayor di-
mension de las columnas teniendo en cuenta

RECOMENDACIONES PARA EL DISENO DE
COLUMNAS EN EDIFICACIONES

a) Buscar una adecuada dimensién en las columnas exteriores para facili-
tar el anclaje de los refuerzos longitudinales de las vigas y Ja resistencia

1) Como recomendacion general se puede indicar quc:'\pu es conveniente a flexidn.

estructurar edificaciones solamente en base a columnas y vigas (porticos).
A pesar de tratarse de edificios de pocos pisos, las deformaciones laterales
inducidas por las fuerzas horizontales de sismo son considerables para el
caso de edificaciones netamente aporticadas. Adicionalmente los momeq-
tos de sismo obtenidos en las columnas de los pisos inferiores son elevados, 3
eobernando cl diseno y obligando a dimensionar considerando secciones
transversales importantes.

b) Considerar columnas Con su mayor dimension en las dos direcciones
de la estructura. Esta recomendacion conlleva a tener algunas co-
Jumnas mis peraltadas hacia una direcci6n y otras hacia la direccion
transversal. :

¢) Considerar muros de corte en las klg_g direcciones del edificio, bus-
cando rigidez lateral adecuada 'y tratando de disminuir los efectos sobre

Los problemas anexos como son las correcciones importantes de los efectos las columnas.

de esheltez, los dafios en la tabiqueria y/o en los vidrios, los efectos de
pénico en los habitantes etc, hacen necesario buscar una rigidez lateral
mayor, la cual se consigue mediante la inclusion de muros de corle,
sean de albadiileria o concreto para el caso de edificios bajos 0, sean de
concreto para el caso de edificios altos.

d) Considerar columnas en forma de L oT para columnas esquineras
y exteriores.

¢) Sien unadeterminada edificacion slo se puede disponer de muros de
corte en una direccion, tratar de dar la mayor dimension a las columnas
en la direccion transversal, de tal modo de proporcionar resisiencia

2) Estructurar disponiendo columnas que iengan su mayor dimensidn en las
y rigidez a csta Gltima, sin descuidar lo indicado en “a”.

( dos direcciones del edificio. Anteriormente existia el criterio de peraltar
“Jas columnas en la direccion de los pérticos principales y esto sigue vilido

si solo consideramos cargas de gravedad. 3) En relacion al diseiio de las columnas propiamente dicho se puede re-

. comendar lo siguicnte
En la actualidad debemos de cuidar se disponga una dimension importante
en las columnas exferiores tratando de facilitar cl anclaje del refuerzo de las
vigas, a la vez proporcionar una adecuada resistencia para los momentos de
carga de gravedad que serdn aqui importantes. Generalmente los momentos
de carga de gravedad en las columnas interiores no son significativos dado
que se tienen usualmente luces mas 0 Menos iguales, lo cual hace que el
momento existente en un extremo de la viga sea similar al del otro extremo,
teniendo la columna central un momento reducido.

a) Elegir dimensiones adecuadas de tal manera de no requerirse cuantias
superiores al 4% serdn mas econémicas y més ficiles de construir.

b) Considerar cambios de seccion cada 3 6 4 pisos para ¢l caso de edificios
de méis de 7 u 8 pisos; de esta manera s¢ pucde reducir la seccién sin que
esto signifique generar un aumento sienificativo del costo del encofrado
(por lano repeticion), 0 producir un cambio der igidez o una pérdida
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importante de la misma, pero tratando de no tener elementos sobredi- Se tendri entonces :
mensionados que obliguen a considerar refuerzos longitudinales y A
transversales importantes por cumplir los minimos exigidos. i PIS_O 121" (8 basicos + 4 formando paquetes)
2° PISO  8pl”

3° PISO  8p3/4"

4°PISO  8p3/4"

¢) Amnar las columnas considerando refuerzos $6lo en caras opuestas para
el caso de columnas con poco ancho, como puéde ser el caso de colum-
nas de 25 6 30 cm. de espesor; si se pretendiera disponer de 3 6 4 barras
en lacarade 256 30 cm. de espesor, seguramente se estard dificultando
el pase delos refucrzos de la viea que entrega en esa direccion, 1o cual
hace a veces imposible lograr una buena colocacion de Ia armadura yun
buen vaciado del nudo.

y siempre.con 2 estribos de ¢3/8" en toda la altura (ver figura IX - 11).

En la misma ficura se muestra otro diseno que lzimt?ién‘cun)ple con las zjm:‘;is
requeridas, pero que no ha respetado rct.:nmcndacmn indicada, generando
desorden y un estribado diferente en cada piso.
d) Amar las columnas tratando de usar un nimero de barras en base al
cual se disponga de una configuracién de estribos uniforme en toda la
altura donde se mantiene la seccién. :

De esta forma se tendré siempre estribos idénticos en todos los pisos
donde se use una determinacién seccién, a pesar de tenerse un firea de
acero longitudinal diferente en cada piso o en cada 2 pisos.

Asi por ejemplo si se tiene una columna de 30 x 60 donde se requiere

841" + 4p1"
en 4 pisos las siguicntes cuantias : ( At = 60'em®)
1° PISO 3% As =54 cm?
2° PISG) 2% As =36 cm?
3° PISO 1% As= 18 em?
4° PISO 1% As=18 cm®

Se podria armar considerando :

En el 4° piso 8¢3/4" (22.7 cm?) 81" 6 Bp3/4"

(As =40 em?) (As =22.7 em’)

| En el 1° piso 8p1" (40 cm?) + 4¢1" (20 em®)
(total 60 cm?)

De tal manera de mantener un armado bisico de 8 barras con dos estribos que
siempre serdn iguales en toda la altura, recurriendo en el caso del primer piso
‘ a la colocaci6n de paquetes para no alterar la configuracion de los estribos.

Armado de columna manteniendo la misma
configuracion de estribos en altura.
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12p1"
(As = 60 cm?)
” + 4p1" + 6p3/4"
(As =37 cm?)
[ 3 [

€)

; 8p3/4"
(As=22.7 cm?)

Armado de columna independiente a la consideracion de la
configuracion de estribos.
Figura IX - 11

Tratar de elegir didmetros de barras que no scan muy difercntes ain
cuando se pueden combinar varillas diferentes dentro de una misma
seccion.

Asi por ejemplo se dispondri de aceros de 1" solamente, de 1" y 3/4,
de 3/4" solamente, de 3/4" y 5/8" o de 5/8" solamente, de manera de
lograr un disciio ordenado piso a piso; ain cuando no exisic una
raz6n técnica suficienle como para justificar esta recomendacion el
autor considera que el disefio debe mantener un orden, y no ser sola-
mente el reflejo de un célculo frio.

Realizar ¢l diseiio de una columna tenicndo presente la semejanza que
esta pucda tener con el de otra columna de la misma cdificacion; es
comun encontrar columnas que con solamente observar la planta de la

edificacion se puede deducir que tendrdn un disefio igual, y también
es comin gue los nameros indiquen a veces resultados ligeramente
diferentes, siendo importante que el diseador no pierda la idea del
conjunto estructural que estd proyectando, y que haga predominar el
criterio ingenieril frente a un NUMCro aparentemente exacto.

) Usar concretos de resistencias mayores a f'.=210 I.cgar‘u::m2 (que es el
concreto mayormente usado en el Peri) en las columnas de los pisos
inferiores de edificios altos, para tratar de obtener secciones ligera-
mente menores y asi satisfacer las exigencias arquitectdnicas ylo
disminuir la cuantia del refuerzo longitudinal.

] . . - . 3
280 kg/cm” y uno de 210 kg/em” no es significativa, siendo sin embargo
importante la cantidad de_acero que_se puede disminuir, obteniéndose
por consiguiente discfios mds €condmicos.

La_diferencia de costo entre un metro ciibico de concreto de ' igual a

h) Disponer armadura asimétricae incluso colocar bastones longitudinales
en una determinada cara de la seccion de una columna, cuando
se observe la existencia de un momento de signo dehinido muy impor-
tante que gobierna ¢l diserio.

Este caso se presenta por ejemplo cn estructuras de un piso, con luces
muy importantes, en las columnas exteriores donde los momentos de
cargas de gravedad son importanics y de signo delinido.

EJEMPLO DE DISENO DE UNA COLUMNA

Para la estructura de 3 pisos mostrado en el capitulo VII diseniar la columna
central de primer piso(ver pdgina 119).

Columna de 30 x 40

METRADO DE CARGAS :

Efectuando un metrado de cargas segun los datos de la figura VIT - 1 de la
pigina 119 se tiene :
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Azolea CM = 15.6 ton. CV =45 on. Entrando a un {ibaco para g = 30/40 = 0.75 (*) con rul‘ucrm
2° piso M = 15.6 ton CV =90 ton repartido en el perimetro se obtiene p = 1% (cuantia minima)
1° piso CM = 15.6 ton. CV =90 ton. (*) Se interpola entre dbaco de ¢=0.7y g=0.8
total CM =46.8 ton. CV =225 won.

Hipdétesis 1.25 (M + V + S) (Direccion X)

SIS o _ Pu=125(46.8 +22.5 + () = 86.6 ton.
En la direccion principal (40 ¢cm de peralte) en el andlisis de cargas de gravedad Mu=125(127+053+1197)=172 ton. mt.
se obtuvo : &)
T El factor 81 se obtuvo igual a 1 el factor 8g para esta hipdtesis fue de 1.1
Direccion X Mcem = 1.27 ton x mt.

Mcv = 0.53 ton x mut. B tanto
En el andlisis de la direcci6n secundaria, por cargas de gravedad, los momentos
pucden despreciarse por no tener carga aplicada sobre la viga(salvo su peso
propio) :

Muc=125(1.27 + 0.53) (1) + 1.25 (11.97) (1.1)
Muc = 18.7 ton.

K = 86600/(210 x 30 x 40) =0.343
Direccion Y Mem =Mcev =0
e=18.7/86.6=0.2159
e/t =0.2159/0.40 = 0.539
Ke/t=0.185

en el andlisis de sismo se obltuvo

Direccion X Mes = 11.97 1on x mt.
Pes =0 (por ser columna central con 2 tramos de igual luz
y tener todas las columnas seccién igual)

Entrando al mismo fbaco se obtiene p = 3.6%

As =0.036 x 30 x 40 =432 cm?
Direccion Y Mcs = 11.36 ton x mt.

Pes=2.03 ton. (Eje 26 4) Hipétesis 1.25 (M + V +S) (Direccién Y)

Pu=125(468+225+2.03)=89.16 ton

DISENO : Mu=125(0+0+11.36)= 142 won x mL

Hipdtesis 1.5 CM + 1.8 CV El factor 81 se obtuvo igual a 1 y el factor 8g para esta hipotesis fue de 1.3
Pu=15x468+18x225=110.7 ton.
Mu=15x127+ 1.8 x0.53 =285 ton x mt.
K =110,700/210 x 30 x 40) = 0.439
e=2.85/110.7 = 0.0257

e/t = 0.064

ke/t =0.028

Por tanto

Mu = 1.25(0 + 0) (1) + 1.25(11.36) (1.3) = 18.46 ton x mt.

K =89160/(210 x 30 x 40) = 0.354
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c=18.46/89.16 = 0.207
e/t =0.207/0.30 = 0.69
Ke/t=0.244

Entrando a un dbaco para refuerzo en las caras opuestas y con un “g” de
20/30 = (.66 (*) se obtiene p=3.7% ;
As=444 cm®

Similarmente se verifico la hipdlesis con signo negativo y la combinacién
0.9CM =+ 1.25CS, siendo la critica la correspondiente a .9CM - 1.25CS

Hipdtesis 0.9M - 1.25S (Direccion Y)

Pu =(0.9 (46.8) - 1.25 (2.03) = 39.58 ton.
Mu=09(0)-1.25(11.36) =-14.2 ton x mt.

Muc = 0.9 (0) (1) - 1.25 (11.36) (1.3) = - 18.46 (**)
K = 39580/(210 x 30 x 40) = 0.157

e = 18.46/39.58 = 0.466
¢/t =0.466/0.3 = 1.55

Ke/t=0.244

(**) Se ha mantenido 8¢ igual a 1.3 por facilidad ain cuando debiera
ser menor, ya que en ste caso la X Pu es menor.

Entrando a un dbaco para refuerzo en las caras opuestas y con un “g”
de 20/30 = 0.66 (*) se obtiene p = 4.25% )

As=492 cm’ (ubicado en caras opuestas)

(*) Se interpola entre dbacode g =06y 2=0.7

VERIFICACION BIAXIAL :

Esta columna debe serverificada por flexion biaxial considerando momentos
de sismo en Y y momentos de cargas verticales en X.

Pu=125(468+225+2.03)=89.16 ton.

Muy = 1.25 (0+ 0+ 11.36) = 14.20 ton x mt.

Mcuy = 1.25(0+ 0) (1) + 1.25 (11.36) (1.3) = 18.46 ton x mt.(incluye d)

Mux = 1.25 (1.27 + 0.53 + 0) = 2.25 ton x mt.

Mecux = 1.25 (1.27 + 0.53) (1) + 1.25(0) = 2.25 ton. mt. (incluye 8)
Considerando la cuantia del diseiio uniaxial se aplicaria la formula de DBresler
y luego se verificard su capacidad.

Si no se cumple se aumentaria la cuantia.
4 Direccion X :
e, = 2.25/89.16 = 0.025
e
=5 =066
ll(
Ademis se sabe que p =4.25%

Entrando al dbaco con refuerzo repartido en todo el perimetro encontramos
pPnx = 252.0 ton. :

4 Direccion Y :

ey = 18.46/89.16 = 0.207

5y =0.690

l)f
Entrando al fbaco con refuerzo en las cara opucstas cncontramos
#Pny = 86.9 ton.
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¢ Ademds, para la seccion y el refuerzo colocado se obtiene el valor de
La carga para compresion pura @Pno igual a 289 .8

Entonces, aplicando la férmula de Bresler :
1/Pu 2 1/gPnx + 1/gPny - 1/pPno
1/Pu > 1/252 + 1/86.9 - 1/289.8 = 0.012
Pu<83.2 ton.

Como se observa la carga obtenida esté cerca de laactuante (89.1 ton.) pero
no es suficiente.

Por tanto, deberd aumentarse el drea y verificar nuevamente,

COMENTARIOS :

La dimension de Ercolumna en 30 x 40 es inadecuada pues se obtienen cuantias
muy clevadas.

Justamente se ha mantenido esta dimension para que el lector comprenda la
importancia de un buen dimensionamiento y la significacion de los momentos
de sismo, a pesar de tratarse de una edilicacion de tres pisos.

Esto ocurre por no tenerse muros de corte y es la comprobacion de que no
es valido para edificios de pocos pisos el criterio de dimensionamiento basado
en:

o ! i
A=P/0AS,)

Por esta crilerio se necesitaria un drea de A = 69300 /100 = 693 cm?

2 . s A
Y a pesar de haberse colocado 1,200 cm™ no ha sido suficiente, debiendo
haberse seleccionado un drea de 30 x 50 como minimo.

.

Capitulo

DISENO POR CORTANTE Y TORSION
L MIEMBROS SOMETIDOS A CORTANTE

GENERALIDADES

A diferencia de lo que ocurre con los miembros sometidos a flexion, el com-
portamiento de miembros de concreto armado sujetos a cortante ain no ¢sta to-
talmente comprendido, existiendo diversas teorias que tratan de explicar los
mecanismos internos. La gran mayoria de los elementos de concreto armado
tienen que resistir fuerzas cortantes que rara vez actian por si solas, siendo asi
necesario examinar las interaciones posibles con las otras acciones.

La transmision de cortante ¢n vigas de conereto armado se apoya fuertemente
en la resistencia a traccion y compresion del conereto, y tiene como caracteris-
tica primordial un tipo de falla que no es dictil. En las estrucluras resistentes
a sismos se pone gran atencion a la capacidad de incursionar en el régimen
pléistico (ductilidad) y por este motivo ¢l disenador debe ascgurar que no ocurri
una falla por cortante, sino buscar la falla por flexion; por eso la resistencia a
cortante del elemento debe ser aleo mayor que la resistencia médxima a flexion
que se pueda desarrollar.

COMPORTAMIENTO DE VIGAS SOMETIDAS A
CORTANTE

Si el elemento no tiene refuerzo transversal en ¢l alma, se puede observar el
siguiente comportamicento:
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Antes de aparecer las primeras fisuras de traccion por flexion, el compor-
lamiento es esencialmente eldstico, y al aumentarse las cargas, la fuerza cor-
tante puede originar esfuerzos principales que sobrepasen la resistencia cn
traccidn del conereto, produciéndose fisuras inclinadas a una allura aproxima-
da de medio peralte (Ver figura X-1).

Lsta fisuras pueden aparecer en puntos donde no existe una fisura por flexion
0, frecuentemente, pueden presentarse como una continuacion de una fisura en
flexion, que cambia gradualmente de direcci6n, inclindndose.

Al parecer la fisura diagonal y extenderse hacia el bloque comprimido, causa
el colapso del elemento, obteniéndose la denominada falla por traccién diago-
nal; puede ocurrir también que la falla sea por aplastamiento del blogue de con-
creto comprimido pues éste se reduce al prolongarse la fisura, denomindndose

este lipo como compresién por cortante.
CARGA APLICADA

l

1| ,I,\ ! R | 1 ]
N ST T

APOYQ CONTINUD APOYO LIBRE
" (ORTANTE
ALEXION Y EN EL ALMA
CORTANTE  [CORTANTH o 10N ¥ CORTANTE

POR FLEXION | AUAA POR FLEXION

|

Tipos de agrictamiento en vigas de concreto.
Figura X-1

Es importanic indicar que no es conveniente que en un elemento se pueda de-
sarrollar algunas de estas [allas, antes que se presente la fluencia del acero por
flexion, puesto que cstas fallas se presentan ripidamente a deformaciones pe-
queiias, revelando que la estructura no tiene una ductibilidad adecuada.

Si ¢l elemento tiene refucrzo transversal en el alma (estribos por ¢jemplo), s¢
tiene un comportamiento inicial muy parecido al caso anterior, con la diferen-
cia que las primeras fisuras que tienden a aparecer son controladas en su espe-
sor por el refuerzo transversal. La cantidad de refuerzo transversal no
contribuye en forma apreciable a resistir los esfuerzos inclinados de tracci6n
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hasta que se forman las primeras lisuras inclinadas (de muy pequeiio espesor).
En ensayos de Taboratorio se ha observado que la resistencia a los efectos de
fuerza cortante de un elemento con refuerzo transversal es igual a su resisten-
cia al agrictamicnto inclinado mas la contribucién del refuerzo transversal.

Sc debe senalar que para que el refuerzo transversal sea efectivo, debe colo-

carse a espaciamicntos tales que cualquier fisura inclinada potencial, sea
atravesada o cruzada por una varilla de refuerzo en el alma.

DISENO POR CORTANTE

GENERALIDADES

El disefio de las secciones transversales de los elementos sujetos a fuerza cor-
tante deberi basarse seetin lo indicado en la Norma Peruana en la siguiente ex-
presion:

Vu £ ¢ Vn

Donde Vu es la resistencia requerida por corte en la seccion analizada y Vn es
la resistencia nominal.

La resistencia nominal Vn estard conformada por la contribucién del concreto
Ve y por la contribucion del acero Vs de tal forma que:

Vn = Vc+ Vs

La fuerza de corte Vu se puede tomar a una distancia “d” del apoyo para los
siguicnles casos:
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¢ Llementos apoyados sobre la parte superior del elemento de apoyo (Ver
figura X-2a).
¢ [Clementos conectados monoliticamente con otros (Ver figura X-2b).

—1

l
| wil T
bt

(a) ("

“ITS
(=9
<i
=

Figura X-2
[a seccidn critica debe tomarse en la cara del apoyo para los siguientes casos:

4 Llementos que forman portico y que descansan en elementos que estin en
traccién (Ver figura X-3a).

¢ Elementos careados de tal manera que el corte en las secciones entre el
apoyo y una distancia “d”, dificre radicalmente del corte a la distancia “d”,
como en el caso de braquetes y vigas con cargas concentradas cercanas a
los apoyos (Ver figura X-3b).

lp (carga concentrada)
l Yu ]L
i
d
Jv\"u A
(a) (b)
Figura X-3

CONTRIBUCION DEL CONCRETO EN IA
RESISTENCIA AL CORTE

Se indican a continuacion las ecuaciones que permiten evaluar la contribucion
del concreto para los distinlos esfuerzos seedn la Norma Peruana..
a) Para miembros sujetos dnicamente a corte y lexion:

Ve = 05 f'e bw d

Para cilculos més detallados:

Vu d
u

Ve =(0.5 Jre + 176 pw )bw d < 09 Jr'c bw 4

donde Mu es el momento actuante simultdneaumente con Vu en la sec-
cion considerada. El cociente (Vu d/Mu) no debe considerarse mayor a
I en el calculo de Ve.

b) Para miembros sujetos adicionalmente a compresiones axiales:

vewes Jie bw o (1 + 00071 %)

o
f=4

3
donde Nu se expresa en Kg y Ag en cm=.

2ara cilculos més detallados:

Ve = (0.5 Jfe + 176 pw ¥u d)hw d
Mm
donde Mm = Mu - Nu —(il—lg:ﬂl—

y donde el cociente (Vu d/ Mm) no estd limitado a un valor menor o igual
a 1; sin embargo, Ve no deberd tomarse mayor que -

Ve = 09 JFc bw d f1 +0028 1’:—;’
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- 2 4
donde el cociente Nu / Ag estd expresado en Ke/em®.

¢) Para micmbros sujetos a traccion axial significativa, ¢l aporte del concreto
debe considerarse nulo (Ve = 0).

Debe indicarse que el ACI si considera aporte del concreto a pesar de existir
[uerzas axiales de traceién, mientras la Norma Peruana no.

Cuando se tengan luces y peraltes importanies deberd tenerse cuidado con los
efectos que ocasionan la contraccion de fragua y los cambios de temperatura,
los cuales pueden producir fuerzas de traccion axial significativas que dis-
minuyan la contribucién Ve del concreto debiéndose considerar ésta nula

(Ve=0).

CONTRIBUCION DEL REFUERZO EN LA
RESISTENCIA AL CORTE

Fl esfuerzo de Huencia del refuerzo por corte serd como méximo de
4200 Ke/em2 con ¢l fin de proporcionar un control en el ancho de las grictas diago-
nales, y puede estar compucsto por:

a) Estribos cerrados perpendiculares al eje del elmento.

b) Estribos perpendiculares al eje del elemento y barras dobladas que formen
un dngulo de 30° 6 mds con el ¢je del elemento.

c) Espirales.

No se considera la posibilidad de colocar estribos inclinados por el hecho de
que las fuerzas de sismo pucden invertir ¢l signo del cortanie y seria posible
una fisura paralela a la inclinacién de los estribos, no existiendo por tanto
aporte del refuerzo. Sin embargo, si se trata de clementos que no resistan fuer-
zas de sismo, se podrian disponer estribos inclinados que atraviesen las posi-
bles fisuras de cortante (traccion diagonal).

Cuando la fuerza cortante Gltima Vu exceda la resistencia al corte del concreto
@ Ve, deberd proporcionarse refuerzo de manera que se cumpla:

Vs = N¥u /29— Ne

th
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a) Cuando se utilice estribos perpendiculares al eje del clemento:

Av fy d

L

NSt =

donde Av es ¢l drea de refuerzo por cortante, dentro de una distancia “s”,
proporcionada por la suma de dreas de las ramas del, o de los estribos ubica-
dos en el alma.

b) Cuando se utilice refucrzo por corte consistente en una barra individual o
en un solo grupo de barras paralelas, das dobladas a la misma distancia
del apoyo:

Vs = Av [y sena
Vs <08 Jffc bw d

¢) Cuando el refuerzo por corle consista en una seric de barras pasalelas do-
bladas o grupos de barras paralelas dobladas a diferentes distancias del
apoyo:

Av fy (seno + cosa)d
S

Vs

La resistencia al cortante proporcionada por cualquiera de estos Lipos de refuer-
zo transversal (Vs) no deberd ser mayor que:

Vs <21 Jfc bw d

El espaciamiento méximo del refuerzo por corte serd de (0.5 d) 6 60 cm., el que
sca menor, debiéndose reducir a la mitad si:

Vs> 1.1 Jfc bw d
(Ver adicionalmente los requisitos exigidos para elementos sismo-resistentes).

Cuando Vu exceda de (0.5 ¢ V) se proporcionard un drea minima de refuerzo
por corte igual a:
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sistencias nominales en flexién (Mn) en los extremos de la luz libre del elemen-

Se excluyen de este requisito los siguientes elementos estructurales:
to y la fuerza isostitica calculada para las cargas permanentes.

a) Losus y zapatas.

b) Losas nervadas y/o aligerados.

¢) Vigas con un peralte que no exceda 25 em., dos y media veces el espesor
del ala, o la mitad del ancho del alma, eligicndose el valor mayor .

Asi por ejemplo para una viga con carga distribuida:

. Mni !
e ni :ﬂM“d % “'”2 ®  (Ver figura X - 4)

En esta expresion Mni y Mnd son los momentos nominales reales a flexion que
tiene la viga (con los refuerzos de acero que realmente se especificaron en el
disefio).

REQUISITOS ESPECIALES PARA ELEMENTOS
SISMO-RESISTENTES

] refuerzo transversal cumplird con las condiciones siguientes, a menos que

Al encontrar las fuerzas actuantes que representan los efectos sismicos, se ha 2 : e :
Uk Iv) las exigencias por diseiio del esfuerzo cortante sean mayores (Ver figura X-5).

supuesto que la estructura tiene la capacidad de disipar energfa en el rango i-
neléstico de respuesta (reduccion por ductibilidad). Para que esto ocurra serd
necesario que los clementos sismo-resistentes de esta estructura tengan una
ductilidad adecuada.

# Estard constituido por estribos cerrados de diimetro minimo 3/8".
4 Lazona de confinamiento serd de 2d, medida desde la cara del nudo hacia
el centro de la luz. Los estribos s¢ colocarin en esta zona con un espa-

s ; ..o _ [ ciamiento So que no exceda del menor de los siguientes valores:
Para lograr este objetivo se debera evitar las fallas fragiles y por el contrario :

scar que se generen fallas dictiles. ’

buscar g eenere tile 1) 0254 g

3 : o e L ; 2) Ocho veces el didmetro de la barra longitudinal de menor
Es por este motivo que un criterio bisico de diseio sismo-resisiente es que la difimetro

resistencia 4 cortante de un elemento sea siempre mayor que su resistencia a 3) 30.cm :

flexion.

AEIE § 515 LA : El primer estribo deberi ubicarse a la mitad del espaciamiento So 6 5 cm.
Se indican a continuacion los requirimientos dados en la Norma Peruana para

¢l refuerzo transversal en los diferentes elementos estructurales.

En general el refuerzo transversal debe cumplir con: 'i’ T™T
¢ La calidad del acero no podrd ser mayor de 42(4) Kg/cm_:. I
& Scexige que éste consista en estribos cerrados con ganchos estdndar a 135°. ‘ :

ELEMENTOS EN FLEXION ¥ In -

La fuerza cortante (Vu) de los elementos en flexion deberd determinarse a
partir de la suma de las fuerzas cortantes asociadas con el desarrollo de las re-
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Mnl C‘ ' '} Mnd
I i Voo Mni+ Mnd wu In
In 2

Cortante de disefio para clementos sismo-resistentes en flexion

Figura X-4
l' _.V !
So<(d/4, 8db, 30 cm) s<
|
1 i
Fa.o' Sa/2 I l
‘l’ A
2h ,L |
I 3
Zona de conflinamiento Zona de confinanuento

Espaciamiento del refuerzo transversal para elementos
sismo-resistentes en flexion.
Figura X-5

# [l espaciamiento de los estribos fuera de la zona de conflinamicnto no ex- 2

cederé de 0.5 d (figura X-5).

El confinamiento indicado deberd proporcionarse en todas las secciones donde 3

pucda presentarse una rétula pléistica.

ELEMENTOS EN FLEXOCOMPRESION:

Siguiendo el mismo criterio de buscar una falla por flexién en lugar de una =
corte, la fuerza cortante (Vu) de los elementos en flexocompresion debera de- &

terminarse a partir de las resistencias nominales en flexién (Mn), en los extre-

mos de la luz libre del elemento, asociados a la fuerza axial Pu que dé como =

resultado el mayor momento nominal posible (Ver figura X-6).

Mnl + Mns
Pu VU__h_____
n
'-‘f—— W ] i
Mns %
=0
hn hn
Z
Mni u-*-——-
P/“\

Cortante de diseiio para elementos en flexocompresion
Figura X-6

El refuerzo transversal deberd cumplir con lo siguiente (Ver figura X-7):

4 Se colocarin estribos cerrados en ambos extremos del elemento sobre una
longitud de confinamiento “lo”, medida desde la cara del nudo, que no sea
menor que:

1) Un sexto de 1a luz libre del elemento.
2) La méixima dimensién de la seccidn transversal del elemento.
3) 45cm.
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- Longitud de la zona de confinamiento (lo)

h/6
o mix.(a,b)
45cm.

— —i - L

- Espaciamiento dentro de lo; (S)

[ min. (a/2,b/2)

4 10em.

e

- Espaciamiento fuera de lo; (S')

-
e
!iL 16 db
- min.(a,b}
1

1 In 30 cm.
e _] &

- Espaciamiento dentro del nudo (S")

ITTHTT) 1 L]
L fey

CORTE 1-1

Espaciamiento del refuerzo transversal para elementos
sismo-resistentes en flexocompresion.
Figura X-7

& Los estribos que se encuentren en la longitud de confinamiento tendrdn un
espaciamiento que no deba exceder del menor de los siguientes valores, a
menos que las exigencias de disefio por esfuerzo cortante sean mayores:

1) La mitad de la dimensién més pequeiia de la secci6n transversal del e-

lemento.
2) 10 cm.
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Debiendo ubicarse el primer estribo a no més de 5 em. de la cara del nudo,

¢ Ll espaciamicnto del refuerzo transversal fuera de la zona de confinamien-
10, no deberd exceder de 16 veces el didmetro de la barra longitudinal de
menor didimetro, la menor dimension del elemento, 6 30 cms., a menos que
las exigencias de disenio por esfuerzo cortante sean mayores.

¢ L[l drea minima de refuerzo transversal que deberdl proporcionarse dentro
del nudo, deberd cumplir con:

Donde “b” es el ancho del nudo en la direccion que se estd analizando. El es-
paciamiento s no deberd exceder de 15 cms.

EJEMPLO DE DISENO EN UNA VIGA POR
CORTANTE

A continuacion se disefiard por fuerza cortante la viga del segundo piso del eje
2 6 4 de Ia estructura mostrada en el capitulo VII (Ver figura 119).

Se disenard primero sin sceuir 1os requisitos para elementos sismo-resistentes,
considerado los cortantes obtenidos del andlisis estructural, tal como se
acostumbra hacerlo para elementos sometidos sélo a cargas de gravedad; y
luego se disefard para cumplir con los requerimientos de la Norma para
elementos sismo-resistentes, compardndose ambos resultados. Finalmente se
mostrara el detallado del refuerzo transversal cumpliendo con los espacia-
mientos especificados.

DISENO SIN CONSIDERAR REQUERIMIENTOS
PARA ELEMENTOS SISMO-RESISTENTES:

Metrado de cargas:

Viga 30 x55 ems. Columna 30 x 40 cms.
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Luz libre = 5.60 mts.

Carga Muerta (wd) = 2.3 t/m
Cargaviva (wl)= 15 w/m

Momentos de Carga Muerta (al eje) i

3.54 881 | 455 10.46
Momentos de Carga Viva (al cje)

2.59 546 | 3.81 546
Momentos de Sismo (al eje)

9.08 1. |1 11 9.08

Planteando las ecuaciones de equilibrio podemos hallar los cortantes corres-
pondicntes a carga muerta, carga viva y carga de sismo, reducidos a “d” de la

cara.

Cortante por Carga Muerta

443 620 | 430 6.33
Cortante por Carga Viva

298 3957 4 . 3.20 373
Cortante por Carga de Sismo

2.80 280 | 2.80 2.80

Con estos valores y aplicando las combinaciones de cargas de la Norma

podemos encontrar la envolvente de cortante. Se muestra a continuacion los

cortantes maximos oblenidos.

Cortantes de Diseiio (Vu)
12.77 - 164l | 12.88 16.21

Diseiio:
Diseifiando para el méximo valor de Vu se tiene:

Cortante Resistido por el concreto:

Vc=053 4/f'c bd

Ve =053 /210 x 30 x 49 = 11290 Kgs.

Cortante Resistido por el refuerzo:

Como;: Vu<gVn donde V= Vc+ Vs
Obtenemos Vs: 16410 = 0.85 (11290 + Vs)
Vs=8016 Kgs.

Cilculo del espaciamiento “s”

Entonces el espaciamicnto “s” de estribos de 3/8" didmetro, en
una seccion ubicada a una distancia “d” de la cara serd:

. Area 2 ramas de 3/8"= 142 cm2

Av fy d _ (142) (4200) (49)

Vs 8016

s = 36.5 cms

Siguiendo lo especificado en la Norma para elementos sismo-resistentes, ba-
llamos la fuerza cortante (Vu), a partir de las resistencias nominales en flexion
(Mn), es decir conociendo el refuerzo colocado por flexién.

Debe seiialarse que los momentos en los extremos deben considerarse en las
dos direcciones, actuando ambos en el mismo sentido, y la carga serd la corres-
pondiente a la hipétesis de sismo (Wu = 1.25 (Wm + Wv)).

Cdlculo de momentos resistentes:
Se muestran a continuacion las resistencias nominales en flexién Mn (*) segin

la forma en que esté dispuesta la armadura (Ver disefio de viga por flexion en
gina 184):
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Primer apoyo:

Assup =29 3/4" +2 ¢ 5/8" = 9.68 cm®
Aspp =203/4"=5.68 cm-

Pgyp = 00066  Kugyp= 23.00 Mugpp = 16.56 ton x mt.
PINF: 0.0039 KB]NF= 14.10 N‘"I.\?F = 10.15 ton x mt.

Mﬂsup = 18.40 ton x mit.
My = 11.28 ton x mt.

Segundo apoyo:

ASSUP =13 @ 3!4“ +2 @ 3/ "')'i' 2 @ ng“ = 15_36 sz
ASINF =2¢3/4" =568 cm”

PSUP =0.0104 KU},UP = 3448 MUSUP = 24.83 on x mt.
I,TNF: 0.0039 KUINF =14.10 Mllml: = 10.15 ton x mt.

Mngyp = 27.60 ton x mt.
Mnpe = 11.28 ton x mt.
Tercer apoyo:

Assyp=29 3/4" +4 9 314" = 17.04 cm?
Aspr =203/4"=5.68 cm”

PSUP =0.0116 KUSUP = 37.84 MuSUP =27.25 1on x mt.
Ping=00039  Kupp=14.10 - Mupyp = 10.15 ton x mt.

Mngyp = 30.27 ton x mtL.
Munpe = 11.28 ton x mt.

(*) Mn = Mu/g
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CALCULO DE CORTANTES DE DISENO (ver figura X-8):

iy Mni + Mnd
9 In

Primer tramo:

Momentos antihorarios:
Vg = (1840 + 11.28) + 5.6 = 5.30 ton.
Vugost= (Wuln) = 2=4.75x 5.6/2 = 13.3 ton.
Apoyo izquierdo:
Vupnar = 133 +5.3 = 18.6 ton.
Apoyo derecho:
Vugnar = 133-53=8.0ton.

Momentos horarios:
Vo= (1128 +27.60) + 5.6 =6.94 ton.
VUIS{)ST =133 ton.

Apoyo izquierdo:

VuFINr\L =13.3 - 6.94 = 6.36 ton.
Apoyo derecho:

Vugnar = 13.3 4 6.94 = 20.24 ton.

Segundo tramo:

Momentos antihorarios:
Va=(27.60+ 11.28) + 5.6 =6.94 ton.
VUIS{JST= 13.3 Lon.

Apoyo izquierdo:

Vll[:l?,gﬁ;- =133 + 6.94 = 20.24 ton.
Apoyo derecho:.

Vugnar = 13.3 - 6.94 = 6.36 ton.

Momentos horarios:
Vg =(11.28 +30.27) = 5.6 = 7.42 ton,
VUISOST =133 ton.
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Apoyo izquierdo:

VUFINAL =13.3-7.42 =5.88 ton.
Apoyo derecho:

qulNAL =13.3+742=20.72 ton.

DISENO: '

Los méaximos cortantes obtenidos en el primer y segundo tramo son 20.24 (on.
y 20.72 ton., respectivamente; como son muy parecidos trabajaremos con cl
mayor valor:

Reduciendo a “d” de la cara:
Vu diseiio = 18.40 ton.

CORTANTES ISOSTATICOS :
Wn=475 Wn=475
13,30 £ < 5.60 13.30 13.30 Lo = 5.60 13.30
CORTANTES DEBIDO AL REFUERZO COLOCADO :
Momentos Antihorarios
18,4-1(' j] 128 27.60 11.28
5.30 In=5.60 5.30 6.94 -5, £.94 j
_I n i 'I In =5.60 —-.L
Momentos Horarios
112871 F 3 J27.60 1128 3027
6.94 = Y 247
ENVOLVENTE DE CORTANTES :
18.6 20.24
6.36 5.88
g 6.36
20.24 183142072
Figura X-8

Cortante Resistido por el concreto:

Ve = 0534210 x 30 x 49 = 11290 Kgs

Cortante Resistido por ¢l refuerzo:
Como: Vu<gVn donde  Vn=Vc+ Vs

Obtenemos Vs: 18420 = 0.85 (11290 + Vs)
Vs = 10357 Kgs.

Ciilculo del espaciamiento “s”
Entonces el espaciamiento “s” de estribos de 3/8" didimetro, ¢n una
seccion ubicada a una distancia “d” de la cara serd:

(142) (4200) (49)
10357

s = 282 cms.

Los momentos nominales indicados se han encontrado despreciando la con-
tribucién del refuerzo en compresion, pues al no estar fluyendo no afectan el
resultado significativamente.

Vemos que los cortantes de diseiio obtenidos son mayores a los cortantes de
disciio que se obtuvieron sin considerar los requerimientos sismo-resistentes a
pesar que, en este caso, el fierro colocado por flexion ha sido practicamente el
necesario, no habiéndose sobre-reforzado mucho por flexion.

Si se hubiese colocado refuerzo en exceso, la resistencia nominal en flexion au-
mentaria, y por lo tanto el cortante de diseno seria atin mayor.

Veamos ahora los requerimientos que exige la Norma para espaciamicntos del
refuerzo transversal.

Se requicre tener una zona de confinamiento igual a dos veces el peralte del ele-
mento. En esta zona el espaciamiento méximo serd el menor valor de los si-
guientes:

025d=1225cm.
8db =12.70 cm.
30 cm.

Fuera de la zona de confinamiento el espaciamiento maximo seréd:
§s=05d =245 cm.

Entonces se colocardn los estribos de la siguiente manera (Ver Figura X-9):

El primero a 5 ems., 10 a 10 cms. y el resto a 25 cms.
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580

LT
3.60

EJEMPLO DE DISENO DE UNA COLUMNA POR
CORTANTE '

Disefiar por cortante una columna de 30 x 50 cms. considerando las especili-
caciones de la Norma para elementos sismo-resistentes.

DATOS DE LA COLUMNA:

Columna 30 x 50 cms. luz libre = 3.2 mts.
Edificio de 3 pisos aporticado.

- Cargas de gravedad:

Pem = 46.8 (on.
Pcv =225 ton.

Mcmx = 1.27 ton x mt. Mecvx = 0.53 ton x mt,
Mcmy = Mcvy =0

- Cargas de sismo:

Pesx =0 Vesx =7.3 ton,
Mcsx = 11.97 ton x mt.
Pcsy = 2.03 ton. Vesy=7.1ton.

Mcsy = 11.36 ton x mt.

En base al disefio lzvor flexocompresion se ha obtenido un acero de refuerzo de
22% (As =33 cm”).

Sin embargo, 'por armado se decide disponer 8 ¢ 1" (As =41 cm?).

* Es conveniente indicar que en el disefio por flexocompresion la direcci6n criti-
ca ha sido la Y-Y, es decir considerando un ancho de 50 cms. y un peralte de
30 cms.
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CALCULO DE MOMENTOS NOMINALES: Direccion Y-Y:

Para disefiar por cortante, se deberd encontrar los momentos resistentes de la Pu=1.5(46.8) + 1.8 (22.5) = 110.7 ton. Mn =26 ton x mt. .
columna (nominales) con el acero colocado. Asi se tendri del diagrama de in- Pu= 125468 +225+2.0)=89%2on. _Mn = 26 ton x ml.
(eraccion de la columna, ¢l respectivo valor de Mn para cada Pu actuante (ver Pu=1.25(46.8 +22.5-2.0) = 84.1 tom. Mn = 25 ton x mt.
figura X-10). - Pu=009 (46.8) + 1.25(2.0) = 44.7 1on. Mn =23 ton x mt,
Pu=0.9 (46.8) - 1.25(2.0) = 39.6 ton. Mn =22 ton x mi

X X
P(Tn) i A .
(.3 l[[]j] As=8g41l

Y "_* 50

Trabajando para el mayor valor obtenido dentro de las hipdlesis con sismo:

Mn = 38 ton x mit.

s dweeita XX
~ o — - direccionY-Y
i DISENO:
Cilculo de cortante de disefio:
2004 Vu=(38 +38)=32 =23.75ton.
As=41cm’

flc =210 kg /em’

' I o] . e te(l ) ol
fy = 4200 kg / cm? Cilculo del cortante resistido por el conerelo:

Ve = 0534210 (30) (44) [1 + 0.007 (86620 /1500) ] = 14,236

Cilculo del cortante resistido por el refuerzo:

Vs =23,750/0.85 - 14,236 = 13,705 Kgs.

Cilculo de la separacion de estribos:
Diagrama de Interaccion para ejemplo.

Figura X-10 Suponicndo doble estribo (Necesario por requisitos minimos para
disposicion de estribos en la seccion, ver capitulo V)
Direccion X-X
S =@ x0.71) (4200) (44) / 13705 = 38.3 cms.
Pu= 1.5 (46.8) + 1.8 (22.5) = 110.7 ton. Mn = 38 ton x mL. - e 2 i :
Pu =125 (46.8 + 22.5 + 0) = 86.6 ton. M= 38168 % . Por requisitos de espaciamiento maximo serdn necesarios estribos de
Pu = 1.25 (46.8 +22.5 - 0) = 86.6 tom. Ma =38 ton £ it 3/8" cada 30 cms. y dentro de los estremos de confinamiento cada
Pu =09 (46.8) + 1.25 (0) = 42.1 ton. Mn = 35 ton x mt. 10,

Pu=0.9 (46.8) - 1.25(0) = 42.1 ton. Mn = 35 ton x mt
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i

Torsion de equilibrio (en la viga V).
Fipura X-11
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COMENTARIOS:

La condicion de cortante obtenida en base a los momentos nominales casi
siempre resulta la dominante en el diseio; s€ presentan casos donde por estos
requerimientos los cortantes obtenidos superan lareamente los del andlisis, in-
cluso con valores superiores a Rd veees el cortante del andlisis. El disenador
debe considerar en este caso si es justificable un incremento tan importante y

para su determinacion podria tomar en cuenta:

a) Si el edificio estd conformado s6lo por columnas o si existen placas.

r

b) Si su diseiio en flexocompresion ha sido controlado por cargas verti-
cales o por cargas de sismo.

I:n ol andlisis estructural convencional eldstico podemos considerar, en una
estrictura con aledn elemento orsionado, la rigidez en [lexion y la rigidez en
(orsion, v en base a éstas o a la compatibilidad de deformaciones, resolver las
incoenitas hiperestiticas.

TORSION EN VIGAS

GENERALIDADES

En las estructuras se presentan dos tipos de torsion, una denominada torsién de
equilibrio y otra denominada torsion de compatibilidad.

En la torsion de equilibrio el momento torsionante es indispensable para garan-
tizar el equilibrio de la estructura (Ver figura X-11).

En la torsién de compatibilidad el momento torsionante se origina por el giro
del elemento a fin de mantener la compatibilidad de deformaciones. En este
caso el momento torsionante se¢ puede reducir mediante la redistribucion de las
fuerzas internas. Esto ocurrird, por ejemplo, en una viga de borde (Ver figura

X-12).

Torsion de compatibilidad (en las vigas V2).
Figura X-12
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Asi, para la estructura mostrada en la figura X-12, podremos evaluar la ngidez
en fexion de la viga que recibe la carga P (KI'= 4E1/ 1) y las rigideces rsio-
nales de los dos segmentos de la viga Vo (Kt = 1G / L). Se pudri resolver la
estructura y encontrar el momento torsor aplicado sobre la viga V2, que cs a su
vez ¢l momento flector (negativo) de la viga que recibe la carga P.

Sin embargo. este andlisis basado cn la rigidez torsional de la viga Vs, consi-
derando su seccion bruta, no ticne mucha validez prictica, pues lo que real-
mente ocurre es gue la viga V, se fisura con pequeios valores de momento tor-
sional aplicado, y pierde su rigidez tedrica (obtenida con la seccion bruta).

Por esta razon ¢l Codigo ACH y Ta Norma Peruana consideran gue no s nece-
sario diseiiar con un momento orsor tedrico, en base a un andlisis eldstico con-

siderando secciones brutas, sino especifican el diseiio en base a un momento
torsor méximo aplicado que es

2
Tu = 11 9 Afc Z(X Y/ 3)
Siempre y cuando se trate de una torsion hiperestitica o de compatibilidad.

Si se trata de un momento torsor de equilibrio, si habri que disefiar con ese mo-
menlo.

Seetin la Norma Peruana, que en este capitulo es préicticamente igual al Codigo
ACI, los efectos de torsion deberdn incluirse conjuntamente con la flexion y
corte, sicmpre que ¢l momento torsor (Tu) exceda de:

Tu 2 0138 Afc }»:(x2 Y)

de lo contrario, los efectos de la torsién podrén despreciarse.

X e Y son los lados de la seccién rectangular siendo X < Y; en caso de sec-

ciones T la (x%Y) debera considerarse para todos los rectingulos compo-
nentes de la seccién teniéndose un ancho de ala igual a 3 veces su espesor a
cada lado del alma.
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DISENO
TORSION

DE ELEMENTOS SOMETIDOS A

Para el diseiio por torsion se deberd primero identificar en cudl de los dos casos
estamos: torsion de equilibrio o torsion de compatibilidad.

Si la torsion es de equilibrio se deberd proporcionar refucrzo por lorsion para
el momento torsor que provenga del andlisis.

Si I torsion es de compatibilidad, el momento maximo de torsion Gltimo podra

reducirse a:
- 2
Tu = 1.1 ¢ Afc E(xw 3)

En este caso, al disminuirse ¢l momento obtenido en el andlisis eldstico, lo que
se ha hecho es una redistribucin de refuerzos por lo tanto para mantener el
equilibrio se deberan modificar los valores de los cortes y momentos de los ele-
mentos adyacentes.

Il diseiio de las secciones transversales de los elementos sujelos a torsion de-
berd basarse en la expresion:

Tu < ¢ Tn
donde:

Tu es la resistencia requerida con respecto al momento torsor en la seccion
analizada.

Tn es la resistencia nominal con respecto al momento torsor.

El momento resistente nominal Tn estard conformado por la contribucion del
concreto Tc y por la contribucién del acero Ts, de tal forma que Tn = Te+Ts.
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Debe seialarse que el refuerzo por trsion serd proporcionado en adicion al re-
fucrzo que se requiere por corte, Hexion y fuerzas axiales.

RESISTENCIA DEL CONCRETO

1. contribucion del concreto a la torsién Te, podrd evaluarse considerando:
2
02041¢ ¥ XY
04 Vuy?
1+ [.—]
Ct Tua

La contribucion del concreto al corte en las secciones en las cuales Tu exceda
. ) - 3 - =
de0.13 g ~/f'c X (X-Y) podri evaluarse con la siguiente formula:

053 Af'c bw d

ara controlar ¢l ancho de la grieta diagonal se ha limitado el esfuerzo de fluen-
2 e b 2
cia del refuerzo por torsion a 4200 Kg /em=.

Adenids se requicre que los estribos sean cermados, ya que el agrietamiento in-
clinado debido a la torsién puede aparecer en todas las caras del elemento. -

DISENO DEL REFUERZO:

121 refuerzo por torsion se calculard mediante la siguiente expresion:

Te =

Ts=At ot Xl Y; f}’fs

Vi 3 donde At es el area de una rama del estribo dentro de una distancia s, y

- Tu = <15

[l [25 (‘IT] ol {}66+U33{Y]J"X|)_1_

u
siendo X; e Y, las dimensiones centro a centro del estribo ( X; <Y ).
- ; 3 bw d ; - i S

En ambas expresioncs CreEs > Debido a que el refuerzo por torsion se suma al requenmiento por corle y con-
XY siderando que en ¢l caso de torsion s6lo aporta resistencia una de las ramas del

estribo mientras que en el caso de corte aportan resistencias las dos ramas, el

s s £ ; ; drea total de estribos por torsién y corte deberd evaluarse considerando:
Para miembros sujetos adicionalmente a compresion axial el valor de Ve de la [“ %

férmula anterior se multiplicard por el siguiente factor:

S S 5

Area de 2 ramas del estribo _ ﬁ . 2_/\[

(1+0.028 Nu/Ag) 5 . ¢ L
En esta expresion los dos sumandos son cantidades conocidas y la incognita

Para los miembros en los cuales la traccion axial sea significativa, el aporte del serfa £] espaciamicaios.

concreto a la resistencia al corle y a la torsion deberd considerarse nulo

(Te=Ve=0). Enel ACI si se considera aporte para este caso Il drea de las barras longitudinales distribuidas alrededor del perimetro de los

estribos cerrados, Al, se calculard considerando:

(X1 + Y1) ;
Al = 2 At ———— 0
RESISTENCIA DEL REFUERZO: 8
Cuando el momento torsor de disefio exceda a aquél que puede tomar el con- 28 x s Tu X1+Y!
creto serd necesario colocar refuerzo en forma de estribos cerrados o espirales, nE= fy Vu | i [ s ]
combinados con barras longitudinales. Tu+ 3Ct

la que sea mayor.
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El valor de Al calculado con la formula anterior no necesita ser mayor al que
sc obtendria sustituyendo 3.5 bw s por 2 A
fy

La resistencia al momento torsor Ts no podri ser mayor que cualro veces Te

En el caso de miembros sujetos adicionalmente a atraccion axial significativa,

el valor de Tc que sirve como limite a Ts Ts < 4T¢ ) se calculard con la {Or-
mula dada para torsor resistido por ¢l concrelo, multiplicindola por el factor
( 1-0.0028 Nu/Ag ) donde Nues la traccion amplificada actuante.

Il refuerzo transversal y longitudinal se ird calculando para diferentes sec-
ciones, considerando en cada caso ¢l par de vatlores de Vu y Tu actuantes.

DETALLES DEL REFUERZO:

Los estribos y barras usadas para refuerzo por torsion deberiin prolongarse una
distancia d desde Ta fibra comprimida més distante, debiendo ser cerrados si
son estribos y debicndo anclarse en ambos exuremos para desarrollar su resis-
tencia a la fluencia si son barras longitudinales. El refuerzo por torsion deberd
prolongarse por fo menos una distancia b + d mds alla del punto donde tedrica-

menle se requicra.
Los limites de separacion seran los siguicntes:
a) Estribos cerrados:

SXl+'¥l
4

s <30 cms

b) Barras longitudinales:

@ Las barras distribuidas alrededor del perimetro de los estribos cerrados
tendrén una scparacion méaxima de 30 cms.

& Se colocard una barra longitudinal en cada esquina de los estribos
cerrados.

J

_Capitulo

DISENO DE MUROS

TIPOS DE MUROS

| GENERALIDADES

Cuando se estudia a los muros, nos podemos referir a elementos que tiencn
varios estados de carea, seedn la funcion estructural que se encuentren
desempenando.

Usualmente encontramos los siguientes tipos de muros, segin sus estados de
carga: .

1) Muros sometidos a carga axial con ¢ sin flexién transversal a su plano,
denominados muros de carga.

2) Muros sometidos a cargas verticales y horizontales en su plano, denomina-
dos muros de cortante o placas.

3) Muros sometidos a cargas normales a su plano, denominados muros de con-
tencion.

Para el disefio de estos muros se lendré en cuenta las particularidades de cada
caso; sin embargo, es posible que un muro esté sometido a varias de las soli-
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citaciones antes indicadas, es decir ser muro de carga y de cortante simultdinea- MUROS DE CARGA
mente o alguna otra combinacion, por lo que el criterio del disefador es impor-
tante.

En la Norma Peruana se dan los siguientes criterios generales para el disefio de DISENO DE MUROS DE CARGA
muros: ;
Estos muros estdn sujetos a cargas de compresion o de flexocompresion, por lo
que deberiin disenarse bisicamente de acuerdo a los requisitos indicados en el

capitulo de Flexocompresion.

a) Ll ancho efectivo contribuyente en compresion para un muro Con cargas
concentradas no excederd la distancia entre ejes de cargas 6 la longitud de
contacto mas 2 veces el espesor del muro, a cada lado de la carga. -

La Norma considera las siguientes cuantias minimas de refuerzo, para barras

h) Los elementos en compresion construidos integralmente con los muros de- corrugadas, con relaci6n a la seccién bruta del muro:

berin cumplir los requisitos del capitulo IX de flexocompresion. La Norma

se refiere a lus salientes de las placas o a zonas reforzadas comg columnas,
que existen generalmente en los extremos de 1os muros y en la interseccién
de pdrticos transversales a los muros,

Refuerzo vertical: 0.0012 para barras < ¢5/8"
0.0015 para otros diimetros

Refuerzo horizontal: 0.0020 para barras < ¢ 5/8"
¢) Las fuerzis que actian sobre la base del muro deben ser transferidas inte- ¥ 0.0025 para otros difimetros
gramente a la cimentacion.
Se aprecia que la Nomma di mayor impontancia a la cuantia minima horizontal,
a pesar que los esfuerzos de compresion producto de las cargas consideradas
son verticales, debido al reconocimiento que en este tipo de muros, se presen-
tan problemas de fisuracion vertical producidos principalmente por los efectos
de contraccién de fragua y cambios de temperatura, dado que generalmente
estos elementos son largos.

Referente al espesor, la Norma indica que no deberd ser menor que 1/25 de su
altura o longitud, (Ia menor no ammiostrada) ni menor que 10 cms.; cuando el
espesor sea mayor que 25 cms. deberd colocarse refuerzo en las dos caras.

En el caso de tener muros de seccion rectangular s6lida, cuya resultante de
todas las cargas amplificadas se ubique dentro del tercio central del espesor
total, la resistencia a carga vertical del muro ¢ Pnw podré calcularse con la
siguiente férmula, en la que se pretende indicar la carga axial méixima que
resiste un muro considerando sus efectos de esbeltez.

2
- ke~
¢Pnw = 0.55 ﬂchg[l (—32t) ]
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donde:

g =07

Ic = distancia vertical entre apoyos

k = Factor de restriccion, que se podra considerar:

k = 0.8 Muros arriostrados arriba y abajo con rotacion restringida
en uno o los dos apoyos. 3

k = 1.0 Muros arriostrados arriba y abajo sin rotacion
restringida en los apoyos.

k = 2.0 Muros sin arriostre lateral.

I2n esta ecuacion no se esta considerando el aporte del refuerzo vertical, debido
a que este ¢s minimo y porque esta verificacion mas que una evaluacién com-
pleta de resistencia en flexocompresion, lo que pretende es estimar la carga
aplicada en relacion a los problemas de esbeltez.

IEn las estructuras reales estos muros son a la vez muros de cortante y por tanto
su diseio comipleto se debe hacer teniendo en cuenta las disposiciones conleni-
das en “muros de cortante”, sirviendo esta [Grmula “empirica”™ para controlar
Jee problemas debidos a carga vertical en relacion a la esbelicz del muro.
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MUROS DE CORTANTE

GENERALIDADES

2stos muros s¢ han depominado muros de cortante debido a que la carga lateral

de un edificio, producida por vienlo o sismo, se transliere por cortante horizon-
tal a estos elemenios y por que dada su rigidez absorben una buena parte de
la fucrza sismica total.

I:n aleunos casos el mecanismo de falla no esta relacionado con la resistencia
al corte, sobre todo en edificios altos y ¢sbeltos en los cuales Ia falla puede ser
debida a la flexion.

El uso de muros de cortante se hace imperativo en edificios altos con el fin de
poder controlar las deflexiones de entrepiso provocadas por las fuerzas
laterales, proporcionando seguridad estructural adecuada en caso de sismos
severos y proteceion contra el daio de clementos no estructurales (que puede
SCr Ny costoso) en caso de sismos moderados.

Dada la gran rigidez lateral de los muros de cortante en relacion con la rigidez
lateral de las columnas, cstos elementos absorben grandes cortainies que a su
vez producen grandes momentos, concentrandose los mayores valores en los
pisos bajos.

Si los muros son allos, se comportan como clementos sometidos a [lexocom-

=i v R - = - < P .
presion y cortimte pudicndo ser diseniados con las hipotesis basicas de flexion
{que son las mismas indicadas para flexocompresion).

Si los muros son bajos, el comportamiento €n flexocompresion ya no puede ser
analizado con las hipdtesis usuales de flexion, sino que al parecerse mas a las
denominadas Vigas Pared, ya no se cumple la distribucion de deformaciones y
esfuerzos de Navier, y se deben hacer andlisis aplicando la Teoria de Elasti-
cidad o determinadas simplificaciones que tengan en cuenta esta situacién; en
este caso de muros bajos, la falla por flexién es casi imposible pucs siempre
serd critico el cortante.

En el disefio de muros la condicion critica siempre serd Ia combinacion que in-
cluye sismo, pues éste hace que se (enga gran cortante y grandes momentos.
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Sin embargo el disefiador debe analizar wdo el muro como una unidad y di-
sefiarlo bajo la hipdtesis 1.25 (CM + CV £ CS) 6 0.9CM + 1.25CS, pero adi-
cionalmente debe verificar el efecto local de cargas concentradas actuantes en
determinadas zonas de los muros, donde se apoyan las vigas de la estructura, y
debe verilicar el efecto causado en La direccion transversal al muro por los mo-
mentos y axiales de sismo (adicionales a las cargas de gravedad) producidos
por el andlisis sismico en la direecion perpendicular al muro.

En los muros usados en las edificaciones, gencralmente los esfuerzos de com-
presion son bajos dado la gran seccién de éstos, 1o cual conlleva a que en el
diagrama de interaccion se ubique ¢l punto que indica el par (Pu, Mu) actuante,
por debajo del punto que denota la falla balanceada (Pu < Pb). Esta situacion
debe ser tomada en cuenta para la verificacion del cortante resistido por el con-
creto (Ve) teniendo en cuenta ademds la influencia del sismo vertical, o la in-
fluencia del sismo horizontal, los cuales producirin fuerzas de inercia
verticales o cargas axiales respectivamente, que haréin disminuir la pequeiia
compresion actuante e incluso convertirla en fuerzas de traccion.

Es usual considerar en ¢l disefio, un acero principal concentrado en los extre-
mos y un acero de menor drea repartido a lo largo del alma. Dado los esfuerzos
clevados que se obtienen en los extremos y con el fin de proveer ductilidad en
los nicleos comprimidos (o traccionados) de los extremos, se considera el
confinamiento de estos nicleos con refuerzo transversal a manera de columnas.

COMPORTAMIENTO DE MUROS
DE CORTANTE

TIPOS DE FALLA (ver figura XI - 1)

1) MUROS ESBELTOS:

El comportamiento de un muro alto de seccién transversal rectangular
puede asimilarse al de una viga en voladizo, teniendo presente sin embargo
que en este caso siempre se tiene una carga axial actuante, ain cuando
generalmente es pequena.
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Al existir en los pisos bajos, monientos y cortantes muy importantes, se pre-
sentardn esfuerzos de compresién y traccién también muy importantes en
las zonas cercanas a los extremos o bordes del muro, pudiendo ocurrir una
falla por inestabilidad del borde, teniendo presente que el ancho general-
mentc no es importanie, Debe considerarse que los techos aportan una
restriccién transversal y por tanto interesard la altura de entrepisos para
estudiar el problema de la esheltez de los bordes en la direccién transversal
al muro. Para disminuir este efecto son muy convenientes las salientes colo-
cadas en los extremos del muro a manera de columnas o contrafuertes.

ILa eran concentracion de momentos importantes en la base del muro hace
necesario considerar la formacidn de una rétula plistica en la base; la lon-
eitud de la rétula puede exceder la longitud del muro y en esta zona se pro-
ducirdn fisuras de flexidn (traccion por flexi6n) combindndose con las
fisuras de traccidn diagonal, que requerirdn de un refuerzo horizontal por
cortanie muy importante.

Este refuerzo horizontal serd pricticamente el dnico que puede asegurar el
control de estas fisuras, a la vez que servird como confinamiento y arriostre
de las barras de acero longitudinales traccionadas o comprimidas segin ¢l
instante en que sc considere. Autores como Park - Paulay y otros recomien-
dan disenar con ¢l cortante méiximo de la base, una altura de por lo menos
1.5 veces la longitud del muro, medida desde la base con el fin de proveer
miés resistencia por cortante en toda la longirud posible de la rtula pldstica.

Independientemente de la falla por flexién anteriormente descrita (rétula
plistica en la base) y de la combinacion de ésta con los esfuerzos de (rac-
cion diagonal producidos por el cortante, puede ocurrir en este tipo de
muros la denominada falla por deslizamiento. Esta puede presentarse en la
zona de juntas de vaciado entre piso y piso o entre la zapata y el primer piso
y dependeri de la calidad de la superficie de contacto.

Para controlar esta posible falla interesard que el concreto del muro se
coloque sobre una superficie limpia de residuos propios de la mezcla o
extraiios, y que se considere en el disefio una cantidad de barras verticales
suficientes para poder tomar el cortante mediante el denominado cortante
por friccién. El objetivo en esle caso serd disefiar de modo tal que la
resistencia de la junta de construccidn sea mayor a la resistencia a cortante
requerida en ese nivel.
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Tipos de falla en muros de cortante.
figura XI-1

2) MUROS BAJOS:

En edificaciones de pocos pisos es comdn encontrar muros donde la altura
es menor a la longitud; En estos casos se reconoce que no s¢ cumplen las
hipétesis de flexion y que el comportamiento es parecido a lo que ocurre
con las vigas de gran peralte.

Dado que los muros son de pocos pisos, las cargas axiales de gravedad son
pequefias y dado el gran brazo de palanca cxistente los requerimicntos de
acero de traccién por flexion no son importantes. Estas dos caracteristicas
permiten indicar que el efecto del aporte de resistencia al corte de la carga
axial es despreciable y que no ticne mucha importancia el disponer de acero
concentrado en los extremos o bordes del elemento.

En un muro bajo puede presentarse la falla por deslizamiento, dada la
minima carga axial existente, y la falla por cortante o traccién diagonal; La
falla por flexién es muy rara que pucda presentarse pues cs dificil que el
muro pueda tomar momentos muy importantes, dado que antes que esto
pueda ocurrir, la cimentacion habrd girado controlando el momento que
realmente puede llegar al muro.

REQUERIMIENTOS DE DISENO SEGUN
LA NORMA PERUANA

Los muros de cortante deben ser disefiados para la accién combinada de
carga axial, momentos y corte teniendo en cuenta las siguientes consi-
deraciones generales:

a) En el dimensionamiento se tendrd especial cuidado en los esfuerzos
de compresion de los extremos y en su resistencia al pandeo.

b) El espesor minimo para los muros serd de 10 cms.; en caso que el
muro sea coincidente con muros de sétano el espesor deberd ser
mayor de 20 cms.
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REQUERIMIENTOS DEL DISENO POR FLEXION :

Los muros con esfuerzos de flexion debido a la accion de luerzas
coplanares deberdn disenarse de acuerdo a lo siguiente:

PARA MUROS ESBELTOS (H/. = 1):

Serin aplicables en el diseo los lincumientos generales estable-
cidos en el capitulo IX para flexocompresion.

El refuerzo vertical se distribuird a lo largo del muro, debiéndose
concentrar mayor refuerzo en los extremos.

Una vez escogido el refuerzo a colocar, se construird el diagrama
de interaccion para esa seccidn y se verificard que el punto que
represente al Pu y Mu actuantes se ubique dentro de la curva que
representa los valores resistentes (ver ligura XI1-2).

Debe tenerse e cuentas que cuando la seccién no es simétrica res-
pecto @ un eje perpendicular a la direccion en la que se estd
haciendo el andlisis, deberd hacerse dos diagramas de inte-
raccion, uno en cada sentido del momento.

5.4} Y

8o SR"

e @ 35 ﬁt_--_,_ j_.x

6o 34"
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'y @ .
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Diagramas de interaccién para disefio de placa en eje X.

Figura XI-2

PARA MUROS POCO ESBELTOS (H/L < 1):

Usualmente estos muros tienen carga axial no significativa, y la
distribucién de esfuerzos no cumple con los lineamientos
establecidos para flexién y/o flexocompresiGn por lo que para la
determinacién del drea de refuerzo deberd emplearse algin
método racional de célculo.

El disefio de estos muros es semejante al disefio de vigas pared.
El 4rea del refuerzo del extremo en traccién para secciones
rectangulares podrd calcularse con la siguiente expresion:

Mu=¢ Asfyz
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donde: - z=041 (1 +H/L) Si0.5 < HL<1

z=12H SiH/AL < 0.5

Ia Norma indica que en todos los muros el refuerzo concentrado en
los extremos de los muros tendrd que confinarse como en el caso de
columnas y sus empalmes se disefiardn a traccion.

En relaci6n al esfuerzo de la fibra extrema en traccién se especifica
que si éste, calculado suponiendo comportamiento lineal clastico,
excede de 24/ T deberd verificarse que ¢l refuerzo en traccion de
los extremos provea un momento resistente por lo menos igual a 1.5
veces el momento de agrietamiento (Mcr) de la secci6n, siendo:

Mcr=1Ig VT, +PuwAg)/Y,

Y,= Distancia del eje centroidal de la secci6n (otal a la fibra
extrema en traccién (sin considerar ¢l refuerzo).

Para el refuerzo repartido uniformemente a lo largo de la seccién
del muro indica que se cumplird con el acero minimo requerido por
cortante.

REQUERIMIENTOS DEL DISENO POR FUERZA CORTANTE :

Los muros con esfuerzos de corte debidos a la accion de fuerzas
complanares se disefiardn considerando:

Vu<g¢ Vn
Vn=Vc+ Vs
Donde Vn no deberd exceder de 2.6 \/?c td
La secci6n critica de disefio se encuentra ubicada al/2 o H/2 de la

base (la menor), y las secciones localizadas entre la base y la seccién
critica se podrédn disefiar con el mismo valor.

Adicionalmente la fuerza cortante obtenida del andlisis estructural
deberd corregirse con la finalidad de evitar que la falla por corte se
produzca antes que la falla por flexién o flexocompresion.

La expresion del cortante de disenio Vu serd la siguiente :

Mur
Vuz2Vua —w1
v Mua

En esta expresion:
Vua = Cortante Gltimo proveniente del andlisis.
Mua = Momento tiltimo proveniente del andlisis.

Mur = Momento Nominal de laseccion, asociada a Pu, obtenido con
el refuerzo realmente colocado.

wt = Factor de Amplificacion Dindmica

wT se calculard con una de las siguicntes expresiones :

wi=09+n0/10 Sin<6
wi=13+n/30 Sils52n>6
wt=18 Sin> IS5

donde n es ¢l nimero de pisos

En el diseiio, la distancia “d” de la fibra extrema en compresion al centroide

_.de las fuerzas en traccion del refuerzo se calculara con un andlisis basado en la

compatibilidad de deformaciones; la Norma Peruana permite usar un valor
aproximado de “d” igual a 0.8 L.

RESISTENCIA AL CORTE DEL CONCRETO :

La resistencia al corte del concreto Ve podra evaluarse con la
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siguiente expresion :

Ve=1053JF, td

Si se hicieran cdlculos mds detallados se podri considerar el menor valor de
las siguientes expresiones :

Nu d
4L

03,0, +02Nu/(L 1)
Ve = [015,/f. +L =
[ Jre [ Mu/Vu—L1/2 ]“’

St (Mu/Vu - 1/2) es negativo no deberd usarse esta dltima ecuacion.

Ve=085/f. t d+

Para los casos en los cuales el muro esté sujeto a esfuerzos de traccién axial
significativa 0 cuando los esfuerzos de compresion  sean pequeiios
(Nu/Ag < 0.1 I.) deberé considerarse Ve = ().

REFUERZO HORIZONTAL POR CORTE -

Cuando Vu exceda a ¢Vc, deberd colocarse refuerzo horizontal por corte.
El drea de este refuerzo se calculard utilizando la siguiente f6rmula :

VS:Avf‘yd

5

La cuantia ph del refuerzo horizontal por corte (referida a la seccién total
vertical de concreto de la seccién en estudio), serd mayor o igual a 0.0025.

El espaciamiento del refuerzo horizontal no exceders de los siguientes valores :

- L/5
- 3t
- 45 cm.

ol {
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Fl refuerzo horizontal deberd anclarse en los extremos confinados del muro de
manera que pueda desarrollar su esfuerzo de fluencia.

REFUERZO VERTICAL POR CORTE :

La cuantia pv del refuerzo vertical por corte (referida a la seccion total horizon-
tal del concrelo), serd mayor o igual a :

pv =10.0025+ 0.5 (2.5 - H/L) (ph - 0.0025) |
pero no necesitard ser mayor que el refuerzo horizontal requerido.

El espaciamiento del refuerzo vertical no deberd ser mayor que los siguientes
valores :

- LA
-3t
- 45 cm.

En caso que Vu sea menor que 0.5 ¢ Vc las cuantias de refuerzo horizontal y
vertical pueden reducirse a los siguientes valores :

ph > 0.0020
pv > 0.0015

Cuando se tengan muros con espesores ryayores a 25 cm. el refuerzo por corte
horizontal y vertical tendrd que distribuirse en dos caras. (Ver resumen
* del disefio de muros de cortante en figura XI - 3).

&

AS repartido

AS principal
(niicleo confinado)

Figura XI - 3
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Resumen de diseno de muros de cortante:

a) Diseiio por [lexocompresion en la direccién del muroé—)
Diagrama de interaccion o estudio similar a viga pared

b) Disefio por cortante en la direccion del murot—a)
Obtencion de refuerzo horizontal y vertical !

¢) Discio por carga Axial (efecto local) en zonas donde hay
cargas concentradas

d) Diseiio de los nicleos confinados como columnas sometidas a {lexo-
compresion, debido a momentos de carga de gravedad y de sismo
perpendiculares al muro ( l )

EJEMPLO DE DISENO DE MURO DE CORTANTE

Diseiiar la placa de concreto armado de un edificio de 9 pisos que tiene las
siguientes caracteristicas :

20

1L —*

F =B | S |
L .ol 5.08 | 70| 405 0]
1 1 A 1 1

Emplear concreto de T gual a 210 kg/en®y acero de fy iguala 4200 ke/on® 3

DATOS :

De los andlisis de gravedad y sismo se han obtenido las cargaS y 3

momentos dltimos actuantes en los 6 primeros pisos.
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| Carga (Pu) Momento (Mu)
Piso ) ) @ Cortante
6 162 252 1443 1443 205

5 200 319 2199 2199 252
4 255 387 3072 3072 291

3 295 455 4031 4031 320

2 345 523 5075 5075 348

1 390 602 6318 6318 346

(1) Combinacién 0.9 M - 1.25 §
(2) Combinacién 1.25 M+ V + S)
Cargas y cortantes en ton.
Momentos en ton X mt.

DISENO EN FLEXOCOMPRESION :

Con una altura total de 26 mts. (9 pisos) y un largo de 11.2 mts. se
considerard a este muro dentro del caso de muros esbeltos (h LE> 1)

Por tanto, se tendré que obtener un diagrama de interaccion para su estudio por
flexocompresion.

Para tantear una frea de acero preliminar podemos estimar :

Mu = gAs Fy (0.91)
6318000 = 0.9 As (4200) (0.9 x 11.2)
As = 150 cm?

Coémo en realidad no s6lo se va a colocar acero en los extremos, sino tambicn
repartido a todo lo largo podremos intentar un primer diagrama con un As
menor. Trabajaremos con 20¢1" en los extremos y dos fierros de 1/2" cada 25 cms.

Es importante resaltar que la armadura de los nicleos no s6lo depende del
andlisis en esta direccién, sino de ladireccién perpendicular, donde el nicleo
representa una columna (en este caso de 70 x 30 cms) del pOrtico transversal.
Sin embargo para el ejemplo actual un drea de 100 cms? es muy superior al
requerimiento transversal. Para los siguicnles pisos s¢ ird disminuyendo la
armadura principal ¢ incluso la armadura repartida.
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IEn la Mieura X1 - 4 se muestra las distribuciones de acero consideradas :

20081

4y 4

30012 25

8o

{3801/2" 25

CASO 1

Distribucion del refuerzo para placa del ejemplo.
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Figura XI - 4
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Para hacer el diagrama de interaccion se deberd considerar doble andlisis,
uno con el momento que produzea tracciones en el lado izquierdo y otro que
produzea tracciones en el lado derecho, teniendo en cuenta que la seccion de
la placa no es simétrica.

In la figura X1 - 5 se muestran los diagramas de interaccion de diseno para los
3 casos de armadura con sus respectivas variantes en el sentido del momento
(total 6 casos). :
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Diagramas de Interaccién para disefio de placa del ejemplo
Figura XI-5
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De los diagramas se aprecia que:
1) El par critico es:

Pu = 390 ton.
Mu = 6318 ton x mt.

r
teniéndose para esta condicié '
. i n ¢l punto muy cercano a la curva del dia-
mass rva del dia
Por tanto esta es la armadura necesaria en el ler. piso.

2) En el segundo piso el par critico es :

Pu = 345 ton.
Mu = 5075 ton x mt.

y s¢ observa que la curva del diagrama es muy proxima por lo cual cste
refuerzo del caso 2 es el adecuado para el 2° piso.

3) En el tercer piso el par critico es :

Pu = 275 ton.
Mu = 4031 ton x mt

Que se sale del diagrama para el caso 3 y se sobra para el caso 2.

Esto significa que en el tercer piso sc¢ deberd disponer de una armadura
mayor que la considerada en el caso 3.

Se decide mantener ¢l 2° y el 3° piso con la misma armadura (caso 2).

4) En el cuarto y quinto piso la situaci imilar
. s uacion es
combinacién 0.9 CM - 1.25 CS = e

Se decide mantener en el 4°, 5° y 6° pisos la armadura del caso 3.
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DISENO POR CORTANTE :

Para disehar por cortante la exigencia critica es proporcionar mas
resistencia por cortante que por flexion.

En la Norma se indica :

Mur
V=Voa — 0T
3 Mua
Donde Mur es el Momento Nominal que resiste la seccion asociado al Pu
que dé como resultado el méximo momento.

De los diagramas de interaccién para cargas 'y momentos nominales (no
de disefio) se han obtenido los momentos nominales Mur asociados a la

carga Pu actuante.

A continuacién se muestra una tabla con los valores de los momentos
resistentes y cortantes de disefio para los 5 primeros pisos de la placa en es-
tudio.

Piso | Pua Mur | Mua | Mur/Mua T ot ﬁ)‘t]
Mua

s | 319 | 4714 | 2199 2.14 1.6 342

4 | 387 | 5070 | 3072 165 | 16 2.64

3 | 455 | 7710 | 4031 191 1.6 3.03

2 | 523 | 8085 | 5075 1.59 1.6 2.54

1 | 602 |10070_| 6318 1.59 1.6 2.54

Los factores (Mur/Mua)wt son importantes y cn algunos casos superiores
al factor Rd considerado en el anélisis (Rd = 3); tener un factor mayor a
Rd no tendria aparentemente mucho sentido pues no existe, para un
andlisis convencional eldstico, una fuerza mayor a la obtenida sin
considerar reduccion por ductilidad
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Para estos casos el comentario de la Norma indica que se puede disefiar
considerando Rd veces el cortante actuante y un factor de resistencia ¢ igual
a 1 (en lugar de 0,85), debido a que esta siluacion representa un caso extremo
(limite superior).

Disefiado™por cortante se obtiene que desde el primer piso hasta el quinto s¢
requicre de un refuerzo horizontal de 2¢1/2" separados 10 ¢ms. (aproxima-
damente).

Ls  importante  resaltar que en el cilculo del Ve (aporte del concreto)
debe tenerse en cuenta que la carea axial aplicada es menor que (0.1 [, Ag)
yque segin la Nomma, para estos casos debe despreciarse la contribucitn
del concreto (Ve =0)

COMENTARIOS :

La disposicién de la Norma de proporcionar més resistencia por cortante
siempre resulta critica en el disefio y el factor ®T incrementa atn mds el
cortante de diseflo, siendo coman legar en edificios altos, a valores que se
acercan o sobrepasan el factor de reduccién por ductilidad.

Pareciera que estas exigencias son muy conservadoras y que bastaria
proporcionir mayor resistencia por cortante en relacién a la resistencia
por flexion, sin necesidad de incluir el factor ot.

VIGAS ENTRE MUROS DE CORTANTE

Es comin encontrar en las edificaciones el caso de dos muros de cortante
unidos por vigas de longitud pequena, formando generalmente ventanas o
ductos de ventilacion. A este tipo de muros se le denomina muros acoplados,
y sobre ellos se han realizado diversas investigaciones tratando de estudiar
su comportamiento, asi como ¢l de las vigas de conexion.

Si las vigas que unen estos muros tienen una relacion luz a peralte menor que
dos (1/d < 2), se ha comprobado que tienen un comportamiento muy diferente
a las vigas normales, no siendo vilido los requerimientos del diseiio de vigas
estudiadas en el capitulo de flexion.

Al someler a estas vigas a giros en sus extremos, producto de la dcﬁmmcidn
de los muros, se produce un agrietamiento diagonal y una redistribucion
eeneral de los esfuerzos de traccién o compresion de los refuerzos longitudi-
nales, invalidando los conceptos de disefio de una viga doblemente reforzada.

ara este tipo de vigas existentes entre muros la Norma ha seeuido las
recomendaciones de Park y Paulay dentro de las cuales se indica :

1) Que la fuerza contante actuante Vu debe limitarse a
Vu=16¢ ,{f'c bw h
debiéndose despreciar totalmente la resistencia del concreto (Ve = 0)

2) Que la fuerza cortante Vu de diseiio debe basarse en la capacidad mdxima
de flexién de la viga, considerando los refuerzo: longitudinales a flexion
con una sobreresistencia de 25% ; esto es debido a que, si bien es cierto que
el acero liene como limite fy = 4200 k;;;’l:m"j'l en la realidad se obtienen
sobreresistencias de un orden del 25%.

3) Cuando la relacién 1/h < 2 el refuerzo por [uerza cortante debe ser absorbi-
do por barras diagonales, tal como se indica en la figura X1 - 6, los cuales
deben anclarse debidamente a traccién en los muros.

Se puede basar este tipo de disefio en la premisa de que la fuerza de cortante se
descompone a si misma en fuerzas diagonales de compresion y traccion
interceptindose a la mitad de la luz.

Park y Paulay indican :

Vu
[ R e
2 fy seno
donde o= serd el dngulo con respecto a la horizontal de los refuerzos diago-
nales. El momento resistente de los apoyos de la viga se puede encontrar a
partir de la fuerza cortante considerando :

Vu 1
2

Mu =
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Dado que este refuerzo trabaja un instan(e en traccion y Oro €n compresion, y
dado que el concreto liende a triturarse s¢ recomicnda estribos entre barras de
tal manera de tener puntales-o columnas diagonales cruzados debidamente
cslribad?s. tal como se indica en la figura XI - 6. '

_/l,_

Viga entre muros de cortante.
Figura XI - 6
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