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PREFACIO

=== | nresente trabajo se ha desarroliado con el objetivo de generar interés y proveer a los
=m cstydiantes v profesionales de Ingenierfa Civii de una hetramienta con informacién
b actualizada, clara y practica sobre el disefio sismarresistente de edificaciones de concreto
armade. A los primeros como un primer acercamiento al disefio en concrete armado, y a los
sequndos COMO un apoyo en su desempafio profesional.

En el primer capitulo, s& revisan los fundamentos de disefio en concreto armado, los factores de
carga, las resistencias de disefio y las disposiciones especiales para disefio sismorresistente con
énfasis en la ductlidad de estructuras, la determinacion del coeficiente de reduccion de fuerza
stsmica y rotulas plésticas.

En e segunda capitulo, se presentan las propiedades mecanicas del concreto v el acero. Se
describe el esfuerzo a compresion, esfuerzo a tensidn, confinamiento v flujo plastico del concreto.

En el tercer capitlo, se presenta el predimensionamiento de elementos estructurales de una
cdificacion. Se muestra ejemplos de predimensionamiento de losas aligeradas, vigas, columnas,
zapatas, vigas de cimentacidn, muros de concreto armado y elementos de borde.

En ¢ cuarto capitule, se presenta el andlisis de la edificacion de 5 niveles, mostrando el
madslamiento estatico y dinamico espectral paso a pase de la edificacion en el programa ETABS
v.2016, seqln |2 norma E.030-2016.

Ex ef quinto capitulo, se presenta el disefio de losas aligeradas, mostrando ejemplos de disefio por
flexion y corte, considerando el andlisis por el método de los coeficientes indicado en la norma
E.060-2009. '

En el sexto capitulo, se presenta el disefio de escaleras, considerando la norma A010 de
Arquitectura del RNE. Ejemplos de disefio por flexian y corte.

©n el sétimo capitulo, se presenta el disefio de vigas, considerande ejemplos de disefio por flexién v
carte de vigas simplemente reforzadas, doblemente reforzadas y andlisis de deformaciones segun ia
norma E.060-2009.

En el octavo capitulo, se prasenta el disefio de columnas, considerando ejemplos de diagrama de
interaccién, disefio por flexion, disefio por corte v disposicionas especiales para disefio sismico de la
norma £.060-2009. :

Er f naveno capitulo, se presenta el disefio de muros estructurales, considerando gjemplos por
flexién v cortante segln la norma £.060-2008 y disefio de elementos de borde segiin ACI318 - 2014,

En el décimo capitulo, se presenta el disefio ds zapatas y vigas de cimentacion, considerando
e:emplos de diagrama de disefio por flexidn y punzonamiento segun la norma E.060-2000.

En el onceavo capitulo, se presenta el detalle def refuerzo, recubrimiento, longitud de desarrallo y
empalmes sequn |a norma E.060-2009. Se muestran cuadros con valores calculados.

Dr.{c) Ricardo Oviedo Sarmiento
oviedos@ciplima.org pe

Lima, Diciembre del 2016
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1.1.

1.2.

1.2.1.

EL DISENO ESTRUCTURAL

La estructura debe concebirse como un sistema o conjunto de partes ¥

componentes que se combinan ordenadamente para cumplir u.n,a funcién
dada. Fl proceso de un sistema, comienza c?n‘la formulacién de los
objetivos que se pretende alcanzar y de las resiricciones que deben tenerse
en cuenta. El proceso es ciclico; se parte de considergcmnes generales, que
se afinan en aproximaciones sucesivas, & medida que se acumula
informacién sobre el problema. L

Idealmente ¢ objeto del disefic de un sistema es la ‘optlmlzaf?ion del
mismo, es decir la obtencion de todas las mejores 3011}(:101:135 po&blcs.(]?l
lograr una solucion optima no es facil de alcanzar, sin embargo, es util
optimizar de acuerdo con determinado criterio, tal como el pt’:‘.‘Sf) o 'co‘sto
minimo; teniendo en cuenta que no existen soluciones dmicas Siio

razonables.
METODO DE DISENO POR RESISTENCIA Y SERVICIO

Recomendaciones sobre resistencia

El codigo ACT (American Concrete Institute) y la Norma Pf:ruang E.060 de
Concreto Armado separan las recomendaciones do resistencia para la
seguridad cstructural en dos partes: factores de carga y factores de

reduccién de capacidad.




Disefie Sismorresistente de Edificaciones de Concreto Armado

a. Los Factores de Carga

Los factores de carga tienen el propésito de dar seguridad adecuada contra
un allmento en las cargas de servicio mas alla de las especificaciones de
disefio, para que sea improbable la falla.

Lcts factores de carga también ayudan a asegurar que las deformaciones
bajo cargas de servicio no sean excesivas,

El RNE (Reglamento Nacional de Edificaciones) — NORMA E.060

CONCRETO ARMADO - 2009 recomienda que la resistencia requerida UV
para resistir las cargas sean: -

s La resistencia requerida para cargas muertas (CM) v cargas vivas

{CV) serd como minimo:
=14CM +1.7CV (Ec. 1.1)

Sien el disefio se tuvieran que considerar cargas de viento ( CF),
.- . . . . ‘
la resistencia requerida sera como minimo:

U=125CM+CV 2 CF) (Ec. 1.2)
U =0.90CM +1.25CV, {Ec. 1.3)

Si (_:n el disefio se tuvieran que considerar cargas de sismo (C5), la
resisiencia requerida serd como minimo:

U=125(CM +C¥V}+CS (Ec. 1.4)
U=09CM+CS _ (Ec. 1.8)

b, Los Factores de Reduccidn de Capacidad

Los factores de reduccién de capacidad ¢, toman en cuenta las
inexactitudes de los calculos y fluctuaciones en la resistencia del material
en la mano de obra y en las dimensiones. In las vigas se considera el mé;
alto valor de ¢, debido a que estan disefiadas para fallar por flexién de
manera diteti] con fluencia del acero en fraccién. En las columnas tiene el
valor mas bajo de ¢, puesto que pueden fallar en modo fragil cuando la
resistencia del concreto es el factor critico; adicionalmente la falla de una

colu.nma puede significar el desplome de toda la estructura v es dificil
realizar la reparacion.,

Dr. (¢) Ricardo Oviedo Sarmizsnto

1.2.2.

1.2.3.

Segin la Norma E.060 — 2009 de Concreto Armado, tenemos los sigutenies
factores de reduccion de capacidad:

Por Flexion: ' ¢=10.0

Por Cortante y Torsion: - ¢=10.85

¢ =0.75 (Columnas Con Espirales)
$=10.70 (Columnas Estribadas)

Por Flexo-compresion:

Recomendaciones sobre servicio

La evaluacién del comporlamiento de la estructura bajo carga de servicio
es upa consideracién muy importante cuando los miembros se
proporcionan en basc a la resistencia requerida. Los miembros con
pequefias secciones y secciones con poco acero de compresién, pueden
satisfacer los requerimientos de resistencia, pero conducen a esfuerzos y
deformaciones elcvados baja carga de servicio. En consecuencia, se debe
verificar que las deflexiones bajo carga de scrvicio estén dentro de los
limites aceptables. El control del agrietamiento también es muy importante
para fines dc apariencia y durabilidad, En consecuencia, los anchos de las
grietas bajo carga de servicio no deben exceder los limites cspecificados.

Recomendaciones sobre ductilidad

Una consideracién importante adicional a la de resistencia y de servicic es
la ductilidad. Es importantc asegurar que en Caso extremo de que la
estructura se cargue hasta Ta falla, esta sc comporte en forma ductil. Eslo
significa asegurar que la cstructura no falle en forma fragil sin advertencia.
Sino que sea capaz de suffir grandes deformaciones bajo cargas ¢ercanas 2
la mixima. Estas grandes deflexiones dan amplia advertencia de falla, y
manteniendo la capacidad de transmision de carga se puede impedir el
desplome fotal y salvar vidas. Aderods el comportamiento dictil de 108
miembros permite utilizar en el disefio redistribuciones de momentos
flexionantes que toman en cuenta la redistribucién posible del patrén de
momentos ¢lasticos a flexion.

Para asegurar el comportariento ductil, Jos disefiadores deben dar especial
atencion a los detalles, tales como cuantia de refuerzo longitudinal, anclaje
del refuerzo v confinamiento del concreto comprimido, evitando asi los
tipos fragiles de falla. El codigo ACI v la Norma Peruana E.060 — 2008
hacen recomendaciones acerca de la cuantia de acero longitudinal que
produce secciones dictiles, a la vez que permite cierta redistribucion de los
momentos flexionantes del diagrama de momentos eldsticos.
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1.3.

RESISTENCIA DEL CONCRETO ESTRUCTURAL

1.3.1. Resistencia Minima del Concreto Estruciural

a. Segiin el RNE - Norma E.060 - Concreto Armado - 2009

“Resistencia  minima del concreto estructural: Para el concreto
estructural, f; no debe ser inferior o 11MPa, salvo para concreto
estructural simple (véase 22.2.4 de la Norma E.060).

22.2.4 Resistencia minima: La resistencia especificada del concreto
simple para ser usado con fines estructurales medida a los 28 dias no debe
ser menor de 14MPa . '

Todos los materiales que se empleen para la Jabricacidn del concreto
simple {cemento, agregados, agua, aditivos, etc,) deberdn cumpliv los
mismos requisitos que para concreio armado. Esta exigencia también serd
aplicable a la dosificacion, ensayo de probetas cilindricas, encofrados,
colocacion, curado, evaluacion ¥ aceptacion del concreto.

21.3.2 Concrete en elementos resistentes a Juerzas inducidas por sismo:
21.3.2.1 La resistencia especificada a la compresién del concreto f,, no
debe ser menor que 21MPa .

b. Seginel ACI318-2014

“Concreto en pdrticos especiales resistentes a momento ¥V muros
estructurales especiales

18.2.5.1 La resistencia especificada a la compresion del concreto en los

pérticos especiales resistentes a momento y muros estructurales especiales

debe concordar con los requisitos de los sistemas sismicos especiales de la
Tabla 19.2,1.1.

Tabla 1.1 Limites para f.!

L I A
Aplicacién Concreto Minimo Mixino
(kg/cmz) (kg/cmz) .
General Pesq n.onna] 175 Ninguno
y liviano
Porticos especiales .
resistentes a Peso normal 210 Ninguno
mMOoInentos y muros
CStI‘UCt}l]’&iBS Liviano 210 3500
! especiales.

i P ; : p -

YEste limite puede ser excedido cuando la evidencia experimental
demuestre que los elementos estructurales hechos con concreto liviano
proporcionan una resistencia y tenacidud iguales o mayores que las de

Dr. {¢) Ricarde Gvieda Sarmiento

elementos comparables hechos con concreto de peso normal de la misma

resistencia, . 5 ,
19.2.1.2 Se debe usar la resistencia especificada « la compresion para id

dosificacién de mezclas en 26.4.3 y para el ensayo y aceptacién del
concrefo en 26.12.3.

19.2.1.3 4 menos que se especifique lo contrario f! debe basarse en
ensayos a los 28 dias. Si el ensayo no es a los 28 dias, se debe especificar
la edad del ensayo para f] en los documentos de construccion.”

1.3.2. Resistencia Maxima del Concreto Estructural

a. Segiin el RNE - Norma E.060 - Concreto Armado - 2009

1.4.

“No se establece un valor mdximo para f, salvo que se encuenire

. ., , 4
restringido por alguna disposicidn especifica de esta Norma (véase 21.3.2
de la Norma E.060).

21.3.2 Concreto en elementos resistenies a fuerzas inducidas por sismo:

21.3.2.2 La resistencia especificada a la compresién del concreto, f,, no

debe ser mayor gue 35MPa. N

21.3.2.3 La resistencia especificada a la compresion del concreto liviano,

1., no debe ser mayor que 35MPa a menos que se demuestre, por medio
c! !

de evidencia experimental, que los elementos estructurales hechos con
dicho concreio liviano proporcionan resistencia y tenacidad iguales o
mayores que las de elementos comparables hechos por concreto de peso
normal de la misma resistencia.”

b. Segin el ACI- 2005

Ver Tabla 1.1 (Tabla 19.2.1.1. del ACI 318 — 2014).

RESISTENCIA DE DISENQ PARA EL ACERO

a. Segiin el RNE - Norma E.060 - Concreto Armado - 2009:

Los valores de f, y f, usados en Jos célculos de disefic no deben
g y ,

exceder de 550MPa, excepto para los aceros de preesforzado, para los
refuerzos transversales en espiral en 10.9.3, el refuerzo por cortante y
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torsién (véasc 11,52 y 11.6.3.4 de la Norma E.060). Para los elementos

con responsabilidad sismica, véase 21.3.3 de la Norma E.060. slemento elemento
. deborde ama defmwo T de borde -
b, Segiin el ACI: —
) ) , R T
Los valores de f, y £, usados en los célculos de disefio no deben exceder Ve - - o
—at 3 R 2 £ F:29 e <
| E

de 550MPa, excepto para aceros de preesforzado y para los refuerzos . H . 3 .
transversales en espiral en 10.9.3 ¥ 21.1.5.4.
Dénde:

J, : Resistencia especificada a 1a fluencia del refuerzo. Figura 1.2 Ejempio de elementos de borde en muros.

/.. : Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo transversal.

. 4 elemeanto elementa
elemento ler‘g;r;z o bord, _debode
debarde 5 5 —T i
|

1.5.  DISPOSICIONES ESPECIALES PARA EL DISENO sisMIco : P

1.5.1. Estribo de confinamiento

Un estribo cerrado de didmetro no menor de 8 mm. El confinamiento
puede estar constituido por un estribo cerrado cn el perimetro ¥y varios )
clementos de refuerzo, pero todos ellos deben tener en sus extremos Figura 1.3 Ejemplos de elementos de borde en muros estructurales.
ganchos sismicos que abracen el refucrzo longitudinal v se proyecten hacia '
el mterior dc la seccién del elemento, Las espirales continuas enrolladas
alrededor del refuerzo longitudinal también cumplen funcién de
confinamiento.

1.5.3. Gancho sismico enr estribos y grapas
Es el gancho que debe formarse en los extremos de los es.tribos de
confinamiento y grapas suplementarias. Consiste en un doblez de 135° o
més. Los ganchos deben tener una extension de 8 veces el didmetro de la

o : barra, pero no menor a 75 mm, que abraza el refuerzo longitudinal y se
e d s proyccta hacta el interior de la seecion del elemento.
p in. 75 28cy, [min. 73mm)
ESTRIBOS ESTRIBOS ESTRIBO ¥ GRAPAS ESTRIBO Y GRAPAS 284, min. 7&mim} % (
SUPLEMENTARIAS SUPLERMENTARIAS .

Figura 1.1 Efemplos de configuraciones de los estribas de confinarnienio para
Columnas.

1.5.2. Elementos de borde en muros estructurales

Zonas a lo largo de los bordes de los muros y de los diafragmas

estructurales, reforzados con acero longitudinal y transversal. Los ' ESTRIBC CERRADO GRAPA SUPLEVIENTARIA
. . . FEHD SISAC O COM GANCH 3
elementos de borde no requieren necesariamente un incremento del espesor CON GANCHD SEMIC
del muro o del diafragma. Los bordes de las abertmas e¢n los muros ¥ Figure 1.4 Ganchos sismicos en estrbos y gropas suplemantarias.

diafragmas deben estar provistos de elementos de borde.
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1.5.4. Grapa suplementaria

Refuerzo transversal de didgmetro minimo 8 mm que ticne ganchos sismicos
en ambos extremos. Los ganchos deben abrazar a las barras longitudinales
de la periferia de la scccian.

@ - L
i :

i

5
2 9.7 of .58

Figura 1.5 Grapas suplementarias.

1.5.5. Requerimientos de estribos para colitrnnas

SEGUN NORMA E.060 — 2009
‘Todas las barras no preesforzadas deben estar confinadas por medio de
estribos transversales de por lo menos 8 mm para barras de hasta 5/8”, de
3/8” para barras longimudinales de mds de 5/8” hasta 1” y de 1/2” para
barras longitudinales de mayor didmetro y para los paquetes de barras. Se
permite el uso de alambre corrugado o refuerzo electrosoldado de alambre
con un area equivalente.

El espaciamiento vertical de los estribes no debe exceder 16 veces el
didmetro de las barras longitudinales, 48 veces el didmetro de la barra o
alambre de los estribos ni la menor dimensién transversal del elemento
sometido a compresion.

Los estribos deben disponerse de tal forma que cada barra longitudinal de
esquina y cada barra alterna tenga apoye lateral proporcionado por la
esquina de un estribo con un dngulo interior no mayor de 135° y ninguna
barra longitudinal esté separada a mas de 150 mm libres de una barra
apoyada lateralmente. Cuande las barras longitudinales estén localizas
alrededor del perimetro de un circulo, sc permite el uso de un estribo
circular completo,

== |

_‘{'_T_'H'_'—'F <150mem

<TE0mm

Figura 1.6 Separacion méxima de barras sin apoyo lateral,

La distancia vertical entre el primer estribo y la parte superior de la zapata,
viga o losa no debe ser mayor a la mitad del espaciamiento entre estribos.
La distancia vertical entre €l 1ltimo estribo y el refuerzo horizontal mas
bajo de la viga, dbaco o losa superior no debe ser mayor a la mitad del
espaciamiento entre estribos.

Cuando concurran vigas o ménsulas en las cuatro caras de una columna, se
permite colocar el Gltimo estribo a no més de 75 mm debajo del refuerzo
mas bajo de la viga o ménsula de menor altura.

Cuando se coloquen pernos de anclaje en los extremos de las columnas o
pedestales, los pernos deben estar circundados por refuerzo lateral que
también rodee al menos cuatro barras verticales de la columna o pedestal.
El refuerzo transversal debe distribuirse dentro de 125 mm medidos desde
el parte superior de la columna o pedestal y debe consistir en al menos dos
barras de 1/2” o lres barras de 3/87.

SEGUN ACI 318~ 2014

(*) Fl digmetro de la bamra del estribo debe ser al wenos (a) o (b):
(a) Barmras No. 3 encerrando barras longitudinales No. 10 o
. menores.
(b) Barras No. 4 encerrando barras longitudinales No. 11 o
mayores ¢ paquetes de barras longitudinales.

(**)  Los estribos rectilineos deben disponerse de tal forma de cumplan
con (a) y (h)x:
(a) Cada batra longitudinal de esquina y barra alterna debe tener
apoyo lateral dado por 1a esquina de un esiribo con un 4ngulo
interior no mayor de 135 grados,
{(b) Ninguna barra que no esté apoyada latcralmente puede estar
scparada més de 6 pulg. libres de una barra apoyada lateralmente,
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Figura 1.7 Modidas entre barras ds colurmna apoyadas fateralments.

El refuerzo transversal debe disponerse de acuerdo con {a) hasta (f):

(a) El refuerzo transversal debe consistir ya sea en espirales simples o
entrelazadas, o estribos cerrados de confinamiento circulares o rectilineos
con o sin ganchos suplementarios.

(b) Los dobleces de estribos cerrados de confinamiento rectilineos vy de

ganchos suplementarios deben abrazar barras periféricas longitudinales de

refuerzo.

(c) Pueden usarse ganchos suplementarios del mismo didmetro, o menor, al
de los estribos cerrados de confinamiento, sicmpre y cuando se cumpla con
la limitacion de {*) Los ganchos suplementarios consecutivos deben tener
sus exiremos alternados a lo largo del refuerzo longitudinal v alrededor del
perimetro de 1a seccién.

(d) Donde se usen cstribos cerrados de confinamiento o ganchos
suplementarios, éstos deben provecr soporte lateral al refuerzo lon gitudinal
de acuerdo con (¥} y (**). .
(e} EI refuerzo debe disponerse de tal manera que ¢l espaciamiento
#. =X, de las barras longttudinales soportadas lateralmente por la esquina
de un gancho suplementario o una rama de estripo cemado de
confinamiento no exceda 14 pulg. alrededor del perimetro de la seccidn de
Ja columna.

(f) Cuando F, >0.34, £ o f >10,000/6/ pulg® en columnas con estribos

cerrados de confinamiento rectilineos, toda barra longitudinal, o paquete de
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1.6.

barras, alrededor del perimetro del nicleo de la colunna debe teper soporte
lateral provisto por la esquina del estribo cerrado de confinarmento O por
un gancho sismico, y el valor de %, no debe exceder 8 pulg. #, debe ser el
méximo valor en compresién consistente con las combinaciones de
mayoracion de carga que inchyyan cargas de sismo.

Al
I bc}!
|
— AT
_‘E XI- !' X,' J} Xr' !i'_
4 5 1

c!

Figura 1.8 Refuerzo transversal en colummas.

INFLUENCIA DE LOS ESTRIBOS EN LA DISIPACION DE ENERGIA

El acero transversal actia simultincamenfte como refuerzo a cortante,
Erinda restriccion contra ¢l pandeo lateral del refuerzo longitudinal ¥
suministra confinamiento en 4reas altamente esforzadas. ,

El comportamiento de la seccién de concreto armado dcspues. del
agrictamiento depende principaimente de la cua'ntia de acero. Las secciones
con poco refuerzo producen una curva practicamente lineal (momento-
curvatura), hasta el punto de la fluencia del acero. Cuando ei. acero ﬂuy§
ocurre un aumento grande en la curvatura a momenio flexionante casi
constante. En las scceiones con bastante refuerzo, la curva (n.lom’enfro-
curvatura), deja de ser lineal cuando el concreto entra a la Qarte inelastica
de la relacion esfuerzo-deformacion, y la falla puede ser fragil. )

El confinamiento mediante estribos cerrados con separacion pequefia entre
ellos, permile que el concreto no se aplaste a una curvatura relativamente
pequefia antes de que fluya el accro longitudinal.. N !

Para asegurar el comportamiento dictil en Jas vigas se utlhzar.l .cuantlas de
acero inferiorcs al valor de la cuaniia balanccada. La ductilidad de‘!as
secciones disminuye conforme se aurnenta la cuantia de acero a tr:—1.c<.:10n,
Un aumento en el esfuerzo de fluencia del acero disminuye la ductilidad.
Un aumento en la resistencia a compresion del concreto aumenta la

ductihdad.

kx|
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El confinamiento mediante estribos espaciados estrechamente mejora e
comportamiento plastico del elemento. La presidn de restriccién que aplica
¢l refuerzo transversal al concreto mejora las caracteristicas esfuerzo-
deformacion a defpnnaciones elevadas y aumenta su resistencia debido a la
intluencia que tiene la mayor resistencia a compresién del concreto.

Solo en concreto bien confinado puede tener alta deformacién y mantener
la capacidad de trasmision de carga. El espaciamiento de los estribos no
debe permitir el desprendimiento del concreto entre dos estribos.

Los elementos sujelos a movimientos sfsmicos fuertes sufren varias
inversiones de cargas entrando en el intervalo inelstico durante un sismo.
La normatividad establece colocar estribos cecrrados con una menor
separacion alrededor de las varillas en las regiones de articulacién plastica.
En paises con alté riesgo sismico como el Peri, una consideracion
importante en el disefio estructural es la ductilidad de la edificacion cuando
esta es somctida a cargas sismicas, debido a que los criterios actuales de
diseflo  sismorresisientc se basan en la disipacidon de energia pur
deformaciones ineldsticas para resistir adecuadamente un sismo severo,

DES CAPACIDAD ESPECIAL DE CiSIPACION O ENERGIA

HIERTA

IREE® (w0 -
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i : i Fi LU I
¥
E)EFOEJMC!@N.
DMO CAPACIDAD MODERADRA O DISIFACISN DE ENERGIA
A :“‘ FUFRSA,
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.

DEFORKEACION

Figura 1.8 Capacidad de disipacion da energia.
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1.7.

ROTULAS PLASTICAS EN ELEMENTOS DE CONCRETO ARMADD

.En zonas s{smicas, una consideracion muy importante a tomar en cuenta ¢n

el disefio es la ductilidad de la estructura. Debido a que la filosofia actual
de disefio tiene ¢n cuenta la absorcidn y disipacién de energia, mediante la
deformacion inelastica.

Las caracteristicas de carga y deformacian de los miembros a flexion en la
fluencia v en ¢l momento Gltimo dependen principalmente de Ia relacidn
momento-curvatira de las secciones.

Drebido a que entre las gristas el concreto toma cierts tensidn, varfan a lo
largo del miembro, la deformacion del acero a traccidn, 1a deformacidn del
concreto a cowmpresion, la profundidad del eje neuiro v el radio de
curvatura. '

Si se miden las deformaciones en la seccidn crftica de una viga de concreto
armado en una corta longitud calibrada conforine se incrementa el
momento flexionante hasta la falla, se puede calcular 1a curvatura, lo que
permite obtener la relacién momento-curvatura para la seccidn. La
curvatura varia fisicamente a lo largo del micmbro debido a la fluctuacién
de la profundidad del eje neutro y las deformaciones entre las grietas.
Cuando el momento en una seccién se incrementa, el agrietamiento del
concreto reduce la rigidez a flexidén de las secciones. El comportamiento de
la seccidn después del agriclamiento depende principalmente de la cuantia
de acero.

" Se puede deducir curvas tedricas momenfo-curvatura para sceciones de

concreto armado con flexidn y carga axial, Se supone que las secciones
planas permanecen planas después de la flexidn y que se conocen las
curvas esfuerzo-deformacién para el concreto y el acero. Las carvaturas
asociadas con un rango de momentos flexionantes y cargas axiales pueden
determinarse utilizando estas suposiciones y a partir de los requerimienios
de compatibilidad de deformacién y equilibrio de las fuerzas.

En secciones simplemente reforzadas, para una deformacidon méxima del
concreto, la ductilidad disminuye conforme se aumenta la cuantia de acero
de traccion, y 1a presencia del acero en comprasidn aumenta la ductilidad.
Se puede encontrar la curvatura a la primnera fluencia del acero en traceidn,
en términos de la detormacion de fluencia del acero. Cuando el acero
alcanza la fluencia, se puede determinar la profundidad del eie neuiro
utilizando la formula de la teoriz elastica,
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M, =Af jd {Ec. 1.8)
jd: Distancia desde el cetroide de las tuerzas de compresién cn el
acern y el concreto al centroide de la traceion.
M,:  Momento de fluencia.
5 LE, )
== Ec. 1.7
@, d(1-%) (Ec. 1.7)
k: Profundidad del eje neutro.
®,.  Curvatura de fluencia,

Para encontrar la rotacién ultima total de upa regién de articulacion
plastica, se deben tomar en cuenta todos los elementos con grietas en
flexidn en que ocurran deformaciones plasticas del acero.
La mayoria de datos relativos al comportamiento inclastico de los
mizmbros de concreto armado se han obtenido del trabajo tedrico o de
ensayos donde se han aplicado cargas monoténicamente hasta quc se
alcanza la carga maxima, Una menor cantidad de informacion existe para
determinar ¢l comportamients de secciones dc elementos de concreto
armado bajo cargas de alta intensidad, tipica de los movimientos sismicos.
Algunas teorias se basan en un perfil supuesto de deformacion lineal sobre
el peralte de la seccién y curvas idealizadas esfucrzo-deformacidn para el
concreto y el acero. Por Jo general ¢l ciclo momento-curvatura se obtienc
calculando el momento y la curvatura que corresponde a um rango de
deformaciones en la fibra extrema del miembro. Para una deformacion
dada en la fibra extrema, se ajusta la profundidad del eje neutro hasta que
los esfuerzos en ¢l concreto y el acero, determinados del perfil de
deformacién y las curvas esfuerzo-deformacion para los materiales y
tomando en cuenta la historia previa de deformaciones, produzcan fuerzas
internas que balanceen las fuerzas externas que actiian en la seccidn
Entonces se calculan el momento y curvatura que corresponden a ese perfil
de deformacidn.

s Un aumento en la cuantia del acero a traccion disminuye la

ductilidad, debido a que aumenta & . a, @, y disminuye ¢, .

e TUn aumento en la cuantia del acero a compresion aumenta Ja
ductilidad, debido a que disminuyen %, a, ¢, ¥ aumenta g, .
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Un aumento en la resisiencia a fluencia del acero disminuye la
ductilidad debido a que aumentan f, / E_ , a, ¢,, y disminuye ¢, .

5
Un aumento en la resistencia del concreto aumenta la ductilidad
debido a que disminuye &, a ®,,y aumenia o, .

Un aumento en la deformacién de la fibra extrema del concreto en
el memento Gltimo aumenta la ductilidad debido a que aumenta ¢,

Figura 1.10 Deformacidn de un miembro a flexion,
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Figura 1.11 Relacién momento-curvatura de un miembro a flexion.
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1.8. COFEFICIENTE DE REDUCCION DE FUERZA SisMICA

In el analisis Sismorresistente de estructuras se establecen relaciones entre
el analisis eldstico, que se utiliza en el disefio estructural, con el analisis
plastico, ¢l cual es el comportamiento esperado de las estructuras

sometidos a sismos importantes.

Las estructuras se disefian a una resistencia lateral inferior a la resistencia
cldstica, que se obtiene con un especiro de disefio e¢lastico afectado por un

factor de reduccion de respuesta sismica {(R).

Lin el disefio de estructuras sismorresistenites al aplicar un factor de
reduccion de la respuesta se acepta que el sistema estructural bien detallado
es capaz de mantener grandes deformaciones sin llegar al colapso.
También se debe de tener en consideracién que la estructura incursionara

en el rango no lineal con un dafio estructural importante.

El ATC (Applied Technology Council) considera que el factor de
reduccion de la respucsta “R™ es el producto de tres factores: el de
reduceion por resistencia. Rs, el de reduccién por ductilidad Ru y el factor
de redundancia Rr. De estos tres factores, los dos primeros son
dependientes del periodo, mientras que el factor de redundancia se expresa
como valores fyos sugeridos para distintos tipos estructurales y se sucle

incluir dentro del valor de sobre resistencia.

_ TPara el anilisis de estructuras de comcreto armado se usard segun la
clasificacidn que se haga un cocficiente de reduccién de fuerza sismica (R)
establecidos en la Tabla N6 de la Norma E.030-2016. Estos coeficientes se
aplicardn Gnicamente a estructuras en las que los elementos verticales y-
horizontales permitan la disipacion de la energia manteniendo la

estabibidad de la estructura.
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Figura 1.712 Coeficienta de reduccion de fuerza sfsmica.
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1.5,

DISENO SISMICO BASADO EN DESPLAZAMIENTO

. En la normatividad actual la teorfa de la probabilidad es utilizada para la

determinacion de la fuerza sismica y los ingenieros estructurales usan esta
informacién para el disefio de estructuras. En estructuras de concreto
armado, la rigidez elstica inicial nunca serd vélida .después de que la
fluencia ocurra. El calculo de Ia rigidez se basa en la seccion bruta sin
considerar la influencia del fisuramiento. lLos periodos caleulados tendran
una variacién considerable como consecuencia de la suposicién de Ia
rigidez de los elementos. Esto provee disefios con niveles de ricsgo
variables.

Comunmente se disefian estructuras para una fuerza menor que la fiierza
elastica, porque se entiendc que las estructuras bien disefiadas, poscen
ductilidad v se pueden deformar inelasticamente por el sismo sin pérdida
de resistencia. Esto implica dafio, pero no colapso.

Para un tipo de sistema estructural ne ¢s recomendable definir una tnica
capacidad de ductilidad, debido a que la rigidez no es independientc de la
resistencia y que la aproximacion de “igual desplazamiento” no es valida.
La interaccion entre las colunmas y los muros de concreto armado debido a
sus incompatibilidades entre sus desplazamientos naturales verticales
modifican la accién ineldstica y se asemejan poco a las predicciones
elasticas. :

El disefio basado es desplazamiento ha sido desarrollado con la finalidad
de mitigar las deficiencias del actual disefic basado en fuerzas. La
diferencia fundamental es gue este método Tepresenta la estruclura a ser
disefiada por el desempefio de un sistema de un grado de libertad a una
respuesta de desplazamiento méximo en vez de sus caracteristicas elasticas
iniciales.

La filosofia es disefiar una estructura que pueda lograr, en lugar de estar
limitado, a un estado limite de desempefio bajo una determinada intensidad
sismica, Bl procedimiento de disefio determina la resistencia requerida para
que las rotulas plasticas disefiadas puedan lograr los objetivos de disefio en
términos de objetivos de desplazamientos definidos. Esto debe ser
combinado coxn los procedimientos de disefic por capacidad para asegurar
que las rotulas plasticas ocurran donde solamente estén destinadas.
Identifcando y evaluando la capacidad de desempefio de un edificio es una
parte integral del proceso de disefio. Es un proceso interactivo que
comienza con la seleccién de los objetivos de desempefio. Cada objetivo de
desempefio es un cstado del riesgo aceptable de los niveles de dafio, y la
consecuente pérdida que pueda ocurrir como un resultado de este dafio, a
un determinado nivel de peligro sfsmico.
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E] objetivo es reducir al minimo los costos del edificio durante su vida atil.
Esto se hace teniendo en cuenta un conjunto de objetivos de disefio. La
esencia del método es la seleccidn de los objetivos de desempefic sismicos
dfﬁﬁnidos como el acoplamiento del nivel de rendimiento esperado con los
niveles esperados de fuerza sismica. Los desplazamientos estuctmrales
pueden ser directamente relacionados al dafio potencial a través de
deformaciones del material v las distorsiones.

. Los niveles de desempefic son:
(8))] Operacional (las instalaciones continfian en funcionamiento con

dafios menores y menor interrupcion en los servicios no
esenciales).

(I0)  Ocupacién inmediata (fas instalaciones continian  en
funcionamiento con un dafio insignificante),

(LS) Seguridad de vida (se protege sustancialmente, el dafio es
moderado a extenso). '

(CP)  Cerca del colapso (seguridad de la vida esti en riesgo, el dafio es
grave, prevenir el colapso estructural.

% Furars
Cotonle ,

Figura 1.13 Desplazamiento lateral y niveles de desempefo.
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CAPITULO ¥I

PROPIEDADES MECANICAS DEL
CONCRETO Y EL ACERO

2.1

2.4

CONCRETO

Comportamiento bajo esfuerzo uniaxial

Bajo condiciones practicas, en raras ocasiones se esfucrza al concreto en
s6lo una dirceeibn (esfuerzo upiaxial). En la mayorfa de los casos
estructurales se esfuerza simultaneamente al concretd en varias
direcciones. Sin embargo, hay casos en que se puede justificar el suponer
una condicién de esfuerzo uniaxial.

Comportamiento del esfuerzo de compresion

Por lo general la resistencia a compresién del concreto se obtiens de
cilindros con una relacién de altura a didmetro igual a 2. Los cilindros se
cargan longitudinalmente a una tasa lenta de deformacién para alcanzar la
deformacién maxima en 2 & 3 minutos. El cilindro estdndar normal tiene
12 plg (305 mm) de altura por 6 plg (152 mm) de diametro y la resistencia
a compresion que se logra a los 28 dias generalmente varia entre 140 ¥ 560
kg/cn’. También se utilizan cilindros o cubos de tamafios mas pequefios,
en especial para el control de produceion, y la resistencia a compresidn de
estas unidades es mds alta. Con los factores apropiados de conversion
obtenidos de prucbas, se pueden convertir los resultados a valores de
resistencia de cilindro estindar equivalentes.

19
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Figura 2.1 Curvas Esfuerzo - Deformacion para cilindros de concrato cargados en
campresion uniaxial.

La Figura 2.1, presenta curvas tipicas esfuerzo - deformacion obtenidas de
cilindros de conercio cargados en compresién uniaxial en una prueba
desarrollada durante varios minutos. Las curvas casi son lineales hasta
aproximadamente la mitad de la resistencia a compresion. El pico de la
curva para concreto de alta resistencia es relativamente agudo, pero para
concreto de baja resistencia la curva tiene un copete plano. La deformacidn
en el esfuerzo maximo es aproximadamente 0.002. A deformaciones mds
clevadas, después de alcanzarse el esfuerzo maéximo, todavia pueden
transmitirse csfuerzos aunque se hacen visibles en el concreto grietas
paralelas a la direccion de la carga. El concrelo cnsayado en maquinas
flexibles de prueba a veces falla explosivamente debido a que no pueds
absorber la liberacién de energia de deformacién de la maquina de prucba
cuando la carga dismimrye después del esfuerzo miximo. Para poder trazar
la extension total de la rama descendente de la curva de csfucrzo -
dcformacidn se necesita utilizar una maquina dura de pruebas.

El médulo de elasticidad del conereto £ se puede tomar como:

£ :O.136w"5\/f (kg / sz] (Ec. 2.1)

El ACl y la Norma Peruana permiten estimar E, mediante;

ACI > E, = 15100\/1? (kg / cm®) (Ec. 2.2)
E.060—E_= 15000\/7; (kg /em?) (Ec. 2.3)

Dr. (o} Ricardo Oviedo Sarmiento

Las pruebas de Risch han indicado que el perfil de la curva csfuerzo
deformacion antes de! esfuerzo miaximo depende de la resistencia del
concreto (Figura 2.2). Sin erbargo, una aproximacion muy usada para el
perfil de la curva csfuerzo deformacion antes del esfuerzo maxime es una
parabola de segundo grado. Por ejemplo, en la Figura 2.3 se muestra la

.. Lt . -
curva esfuerzo deformacion, en que £, cs cl esfuerzo maximo alcanzado

en el concreto. E) grado de comportamiento de la rama descendente
depende del limite de la deformacién util del concrcto supuesta. El
esfuerzo maximo a compresion alcanzado en el concreto de un miembro a

flexién f| puede diferit de la resistencia f; del cilindro debido a la

diferencia en e} tamafio v forma del concrete comprimido.

100 —
078 ™330 kgfore. : / _
o 162 kgfom? ", 302 kglom®
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kg —_— T n
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& 050 — - ;
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0.0005 oaGt0 00015 0.0020 00025

Deformacién {mmfmm)

Figura 2.2 Relacion enire la refacion de Esiuerzo a Resistencia y Deformacion para
concretos de distintas resistencias.

Cuando la carga se aplica con una tasa rapida de deformacidn aumentan
tante el modulo de elasticidad como la resistencia del concreto. Por
ejemplo, se ha reportado que para una tasa de deformacion de 0.0l/seg. la
resistencia del concreto puede elevarse hasta en un 17%.

Las cargas repetidas a compresién de elevada intensidad producen un
efecto pronunciado de histéresis en la curva esfuerzo-deformacién. La
Ficura 2.4 da los datos de prueba obtenidos per Sinha, Gerstle, y Tulin para
ta;as lentas de deformaciém. Fsas pruebas, y las de Karsan y Jirsa indicaron
que la curva envolvente cra casi idéntica a la curva obtenida de una sola
aplicacién continua de carga.
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Figura 2.4 Curvas esfuerzo-tdeformacion para cifindros de concreto con carga ciclfca de

compresién axial repetida de affa intensidad.

Riisch, quien desarrolld pruebas de carga a largo plazo en concreto no
confinado, encontrd que la resistencia a compresion bajo una carga
sostenida equivale aproximadamente al 80% dc la resistencia a corto plazo,
en que la resistencia a corto plazo es la de un espécimen de igual edad y
vaciado idénticamente que se carga a la falla en un periodo de 10 minutos
cuando ha fallado el espécimen bajo carga sosienida. En la practica,
generalmente las resistencias del concreto consideradas en el disefio de
estructuras se basan en la resistencia anticipada a corto plazo a 28 dias. La
reduccién en la resistencia debido a la carga a largo plazo esté parcialmente
compensada cuando menos, por la propiedad del concreto de alcanzar una
mayar resistencia a mayores edades. Ademas, el factor ¢ de reduccion de

capacidad es bajo cuando la resistencia a compresion del concreto es
critica. Las deformaciones de flujo plastico debidas a las cargas a largo
plazo provocan modificaciones en la forma de la curva esfuerzo
deformacién. Algunas curvas que obtuvo Rilsch para distintas tasas de
cargas (Figura 2.5) indican que con una tasa decreciente de deformacién
unitaria, el valor del esfuerzo méximo alcanzado disminuve gradualmente,
la rama descendente de la curva cae menos ripidamente y la deformacioén a
la que se alcanza ¢l csfuerzo maximo anmenta,

o6& chindro

Faziztenciz de aifindie
Jum 21 kgrom®
fa fos 56 cias}

Relacsn asfoerza daf canerald-razislends

. { i } i |
dani o &0ds et a0os 7 g st

Deformacion el concrsw

Figura 2.5 Curvas esfuerzo-deformacion para concrelo con distinfas tasas de carga
axial de compresidn.

b, Comportamienio del esfuerzo de tension

Es posible obtener directamente de los especimenes 2 tension la resistencia
a tensién del concreto, que generalmente es el 20% o menor que la
resistencia a la compresion. Sin embargo, debido a las difteultades
experimentales de lograr la tensidn axial en los especimenes y a las
incertidumbres respecto de los esfuerzos secundarios mducidos por los
dispesitivos de sujecion, rara vez se utiliza la prueba a tension directa,
incluso para propdsitos de investigacion.

Es posible medir de manera indirecta la resistencia a tensién del concreto
en términos del esfuerzo calculado de tensidn a que se rompe un espécimen
colocade horizontalmente en una maquina de prueba y Cargado a lo largo
de un didmetro (prueba brasilefia). En la Figura 2.6 se musstra el método
de prueba y los csfucrzes inducidos a lo largo del didmetro cargado,
mismos que se obtienen de acuerdo con la teoria de elasticidad. El esfuerzo
de ruptura de tensidn a través del didmetro se encuentra de la relacién
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2P/ (Txhd), en que P ecs la carga aplicada durante la ruptura, 4 la

longitud del cilindro v d el didmetro del mismo.
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Figura 2.6 Prueba brasifefia para fa resistencia a tension.

También es posible evaluar la resistencia a tension del concreto por medio
de pruebas de flexién realizadas en vigas de concreto simple. Normalmente
las vigas tienen una seccion transversal cuadrada de 6plg {150 mm) por
lado. La resistencia a tension en flexidn, conocida como el module de
ruptura £, se calcula, de la férmula de flexién M/ Z, en que M es el

momento flexionante en el momento de la falla del espécimen v Z es el
médule de seccidn de la seccidn transversal. Por lo general 1a resistencia la
tensidn de cilindro obtenida en la prueba brasilefia va de 50 a 75% del
médulo de ruptura. La diferencia se debe primordialmente, a que la
distribucién de esfuerzos en el concreto del miembro a flexion no cs lincal
cuande la falla es inminente. Una relacion aproximada para el médulo de
ruptura es;

24

f=KJf (1pig%) (Ec. 2.4)

En que f;’ es la resistencia del cilindro en b/ plg’
(Ub/ plg* =0.00689N /m"). La K para concreto de arena y grava pucde

variar entre 7 ¥ 13; a menudo se supone un limile inferior de K =7.5. Es
evidente que a un anmento en la resistencia a compresidn no le acompafia
un aumento correspondiente proporcional del médulo de ruptura.

Debido a la baja resistencia a tension del concreto, generalmente se
desprecia el concreto a tension en los cilculos de resistencia de los
miembros de concreto reforzado. Sin embargo, cuando se toma en cuenta,
la curva esluerzo deformacion por tension se puede idealizar como una
linea recta hasta la resistencia a tensién, Dentro de este rango se puede
suponer que el modulo de elasticidad en tensién es el mismo que a
compresidn.

Relacitn de Poisson

Por lo general se encuentra que la relacion entre la deformacidn transversal
v la deformacién en la direccion de la carga uniaxial aplicada, conocida
como la relacién de Poisson, oscila de 0.15 a 0.20 para el concreto. Sin
embargo, se han determinado valores de 0.10 y 0.30. No parece existir
informacién segura relativa a fa variacion de 1a relacidon de Poisson Con las
propiedades del concreto, aungue generalmente es comin considerar que
esta relacidén es mds baja para el concreto de alta resistencia.

A csluerzos elevados de compresion las deformaciones iransversales
aumentan rdpidamente, debido al agrietamiento inierno paralelo a Ia
direccion de carga dentro del espécimen. En la Figura 2.7 estan graficadas
las deformaciones medidas en un espécimen probado hasta la falla. El
volumen del espécimen disminuye durante casi todo el rango de carga; sin
embargo, a esfuerzos proximos a la resistencia a compresion del
espécimen, las deformaciones transversales son tan elevadas que el
volumen del espécimen comienza a aumentar, lo que indica el agotamiento
de la resistencia. La falla de un espécimen cargado uniaxialmentie en
compresion, por lo general estd acompafiada por desprendimiento en la
direccidon paralela a la carga y un aumento de volumen.
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Figura 2.7 Deformaciones medidas en un espécimen de concreto cargado
uniaxfairmenie a compresidn.

2.1.2. Comportamiento bajo esfuerzos combinados

En muchas estructuras se somcte al concreto a esfuerzos directos ¥
corlantes que actilan en varias direcciones. Considerando el equilibrio de
las fuerzas que actian en un elemento de concreto, se demuestra que se
puede reducir cualquier condicién de esfuerzos combinados a tres
esfuerzos normales que actian en tres planos mutuamente perpendiculares.
Estos tres esfuerzos normales son los estuerzos principales, v los esfuerzos
cortantes que actdan en estos planos son cero.

A pesar de considerable investigacitn, todavia no se ha desarrollado una
teoria inobjetable para la resistencia a la falla del concreio para el caso
general de estado tridimensional de esfuerzos. Se ha intentado hacer
modificaciones a las teorias convencionales dc resistencia de materiales,
aunque no hay una sola teoria exactamente aplicable a todos los casos. Sin
embargo, en muchas aplicaciones una de las tecrias més simples de falla no
¢s lo suficientemente exacta.

Comportamiento del esfuerzo biaxinl

Unz condicién de esfuerzo biaxial ocurre si los esfierzos principales sélo
actiian en dos direcciones; es decir que los esfuerzos actiian ¢n un plano y
el tercer esfuerzo principal es cero. La Tigura 2.8 presenta las
combinaciones de esfuerzo normal en dos direcciones que provocaron
falla, como encontraran Kupfer, Hilsdort y Rilsch. Estos investigadores
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llegaron a la conclusion de que la resistencia del concreto sujeto a
compresion biaxial puede scr hasta 27% mayor que la resistencia uniaxial.

' Para esfuerzos biaxiales iguales de compresién el aumento de resistencia es

aproximadamente 16%. La resistencia bajo tensién biaxial c¢s
aproximadamente igual a la resistencia a tension uniaxial. Sin embargo,
noétese que las cargas combinadas a tensién y compresidn reducen tanto el
esfucrzo de tensién como de compresion z la falla.
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Figura 2.8 Resistencia biaxial del cancreto fu = resistencia uniaxial.

En planos distintos a los principales, los esfuerzos nomales cslin
acompafiados por esfuerzos cortantes. La teoria de falla de Mohr se ha
utilizado para predecir la resistencia para este caso de esfucrzos
combinados. La Figura 2.9 indica c6mo una familia de circulos de Mohr
que representan condiciones de falla en tensién simple, compresion 511111?13
y otras combinaciones, s¢ localizan dentro de una envolvente. Cualquier
combinacion de esfuerzos que tenga un circulo de Mohr tangente a esta
envolvente, o que la intersccte, se puede considerar como una condicién de

falia.

En la Figura 2.10 se muesira una curva de falla para elementos con
esfuerzo normal en una direccién combinados con esfuerzos cortantes, 1al
como la encontraron Bresler v Pister. La curva indica que Ja resistencia a
compresion del concreto se reduce en presencia de esfuerzos cortantes. For
ejen;plo, esta condicién puede influir en Ja resistencia del conereto en la
zona a compresion de vigas y columnas cuando hay cortante.
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b, Comportamiento del esfuerzo de compresitn triaxial

La resistencia y ductilidad del concreto se aumenta considerablemente bajo
condiciones de compresién triaxial. Richart, Brandtzacg y Brown
encontraron la siguiente relaciém para 1a resistencia de cilindros de
concreto cargados axialmente a la falla mientras se les sujetd a presion de
fluido de confinamiento

Jo= [ 41 (Ib / plgz) {Ec. 2.5)

Donde:
S =resistencia a compresion axial del espécimen confinado,
J. = resistencia a compresion uniaxial del espécimen ne confinado.

Ji = presion de confinamiento Iateral.
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Otras pruebas efectuadas por Balmer! han dado valores para el cosficiente
de esfuerzo lateral que van desde 4.5 hasta 7.0 con un valor promedio de
5.6, en vez del 4.1 que encontraron Richart v ofros. Los valores clevados
para el coeficiente ocwrieron a bajas presiones laterales.

La Figura 2.11 muestra las curvas esfuerzo deformacion axial que
obtuvieron Richart y otros para las pruebas de compresion triaxial
efectnadas en cilindros de concreto. Los cilindros se confiraron
lateralmente mediante presién de un fluido. Para cada curva se mantuvo
constante la presién del fluido mientras se anmentaba el esfuerzo de
compresion axial hasta la falla y se medfan las deformacioncs axiales, Fas
pruebas se realizaron a corto plano. Es cvidente que un aumento en la
presi6n lateral produce aumentos muy significativos en ductilidad al igual
que en resistencia. Fste efecto se debe a la presion lateral que confina al
concreto y reduce la tendencia al agrictamiento interno v al aumento en el
volumen hasta poco antes de la falla.
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Figura 2.11 Curvas esfuerzo-deformacién de pruebas de comprension friaxial en
ciffridros de concreto.

2.1.3. Confinaniiento del concreto por el refuerze

En la prictica, se pucde confinar al concreto mediante refuerzo transversal,
comunmente en forma de hélices o aros de acero espaciados a poca
distancia. En este caso, a bajos niveles de esfuerzo en el concreto, el
refuerzo transversal apenas se esfuerza; en consecucncia, el concreto no
estd confinado. El concreto queda confinado cuando a esfuerzos que sc
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aproximan a la resistencia uniaxial, las deformaciones transversales se
hacen muy elevadas debido al agrietamiento interno progresivo y el
concreto se apoya contra el refuerzo transversal, el que entonces aplica una
reaccion de confinamiento al! concreto. En consecuencia, el refuerzo
transversal proporciona confinamiento pasivo; las pruebas realizadas por
muchos investigadores, han demostrado que el confinamicnto por el
refuerzo transversal puede mcjorar considerablemente las caracteristicas
esfuerzo deformacion del concreto a deformaciones elevadas. Por ejemplo,
Richart y olros autores encontraron que la ecuacidn (Ec. 2.5) para la
resistencia del concreto confinado por la presion de un fluido, se aplica
aproximadamente al concreto confinado por hélices. Fs muy apreciable el
anmento en la resistencia y ductilidad con la cuantfa del acero de
confinamiento. Las pruebas han demostrado que las hélices confinan al
concrete con mucha mayor eficiencia que los aros rectangulares o
cuadrados. En la Figura 2.12 tenemos curvas carga deformacion para
prismas de concreto, que probaron Bertero y lelippa, que contenjan
distintas cantidades de estribos cuadrados. El efccto de la distinta cuantia
de acero transversal en la ductilidad es bastante aprecisble, aunque el
efecto en la resistencia es mucho menor.

' | i :
: Muestra sin ;
: refuerzo longitudinal : :
80 - PR - I -
z | |
Estribos de 3/16 plg(4.78 mm)a 13 pig
{38.T mm) c.a.c.
g0 . :

Carga axial (Ton}
b
=]

20 - S : ..
Sin i ]
! estribos / !
Estribos che 3/18 plg (4.?6ir*nm) a2 1I|2 pig (63.5 lmm} cAa.c.
Og~ 0.005 G010 0.015 0020 0.025 0.030

Beformadion prormedie sh uns lengitud calibrada de 200 mm(7.9 plg)

Figura 2.12 Curvas carga axial-dsformacion para prismas cuadrados de concrelo ds 4
1/2 plg (108 mm) por fado con distinio contenido de estribos cuadrados.

Figtira 2.13 Confinarnienio por aros cuadrados y hélices (a) aro cuadrado, (b) helice.

La causa de la considerable diferencia enire el confinamicnto por hélices
de acero y el confinamiento por los aros rectangulares o cuadrados de acero
estd ilustrada en la Figura 2.13. Debido a su forma, las hélices cstan en
tension axial de are y proporcionan una presion continua de confinamiento
alrededor de la circunferencia, que a grandes deformaciones transversales
se aproxima al confinamienio de un fluido. Sin embargo, como regla, los
aros cuadrados sblo pueden aplicar reacciones de confinamiento cerca de
las esquinas de los aros, debido a que la presion del concreto contra los
lados de los aros tiende a flexionar los lados hacia afuera, como en la
Figura 2.13. En consecuencia, una porcion considerable de la seccidn
transversal del concreto puede no cstar confinada, Debido al arqueo mterno
entre las esquinas, el concreto estd confinado efectivamente solo en las
esquinas y en la regién central de la seccién. Sin embargo, cl acero
cuadrado de confinamiento si produce un aumento significativo en la
ductilidad v muchos investigadores han observado cierto aumento en la
resistencia.

De Ia Figura 2.12 es cvidente que el continamiento por refuerzo transversal
ticne poco efecto en la curva esfuerzo - deformacion antes de que se
alcance la resistencia umiaxial del concreto, EI perfil de la curva de
esfuerzo - deformacién a deformaciones elevadas es una funcién de
muchas variables, en que las principales son las siguientes:

a) La relacién dcl volumen del acero transversal al volumen del
nécleo del concreto, debido a que un elevado contenido de acero
transversal involucra una eclevada presién de confinamiento
transversal.

b) La resistencia a la fluencia del acero transversal, pucsto que esto
proporciona un limite superior a la presidn de confinamento.
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c)

d)

g)

La relacion del espaciamiento del acero fransversal a las
dimensiones del nicleo de concreto, debide a que un espaciada
mas pequefio conduce a un confinamiento mas efectivo, come lo
ilustra fa Figura 2.14. Ei concreto estd confinado por el arqueado
del concreto entre las variilas transversales; y si el espaciado es
grande, es evidente que no puede confinarse un volumen grande de
concreta, por lo que éste puede desprenderse,

La relacidn del didmetro de la varilla transversal a la longitud no
soportada de las varillas transversales en el caso de estribas o aros
rectangulares, debido a que un didmetro grande de varilla conduce
a un confinamiento mas efectivo. Este efecto estd ilustrado en la
Figura 2.13. Las varillas transversales de didmetro pequeflo actian
solamente como amarres entre 1as esquinas, debido a que la rigidez
por flexién del aro es pequeia v éstos se arquean hacia afuera en
vez de confinar en forma efectiva al concreto en las regiones entre
las esquinas. Con una relacién mayor de didmetro de la barra
transversal a: su longitud ne soportada, el area de concreto
confinado efectivamente es mayor debido a la mayor rigidez por
fexién del lado det aro. En el caso de una helice esta variable no
tieng significado; gracias a su forma, la hélice trabaja en tensidn
axial v aplica una presién radial uniforine al concreto.

La cuaniia y lamafio del refuerzo longitudinal, debido a que ese
acero también confina al concreto. Las wvarillas longitudinales
generalmente tienen didmetro grande, y por lo general la relacion
de didmetro de varilla a longitud no soportada es tal que las varillas
pueden confinar efectivamente el concreto. Sin embargo, las
varillas longitudinales deben colocarse bien ajustadas contra el
acero transversal, ya que este proporciona las reacciones de
confinamiento a las varillas longitudinales, ¥ si se necesita mover
las varillas longitudinales para ponerlas en contacto efectivo con el
acero transversal, se reduce la eficiencia del confinamiento.

La resistencia del concreto, debido a que el concrete de baja
resistencia es algo maés dictil que el concreto de alta resistencia
(véase la Figura 2.1).

La tasa de carga, debido a que las caracteristicas de esfuerzo
deformacidn del conereto dependen del tiempo.
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Figura 2.14 Efecto del espaciamiento def acero transversal en la eficiencia dal
confinamisnto.

El concreto no estd conlinado fuera del acero transversal, y se puede
esperar que esle concreto de recubrimiento tenga caracteristicas estuerzo-
deformacién distintas a las del concreto dentro del acero transversal. El
recubrimiento generalmente comienza a desprenderse cuando se alcanza la
resistencia no confinada, especialmente si la cuantia de acero transversal es
elevado debido a que la presencia de un gran niamere de varillas
transversales crea un plano o superficie de debilidad entre el ntcleo y ¢l
recubrimiento lo que precipita el desprendimiento. En consccuencia, para
cuantias altas de acerc transversal, la contribucion del recubrimyento a
elevadas deformaciones debe ignorarse. Se puede suponer que el
recubrimiento tiene las caracteristicas del concrete no confinado hasia una
deformacién supuesta de desprendimiento y que no coniribuye a la
resistencia total bajo deformaciones mas elcvadas. Si es baja la cuantia de
acero transversal, el recubrimiento tiende a desprenderse con menos
facilidad y a colaborar mds con el nicleo confinado. En cse caso se puede
tomar en cuenta algo del concreto de la cubierta a deformaciones elevadas.
A continuacién se estudian algunas proposiciones para la resistencia y
ductilidad del concreto confinado por refuerzo transversal.
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a. Concreto confinade por hélices

Suponiendo que las hélices estin suficientemente préximas para aplicar
una presion casi Uniforme, se puede calcular la presion de confinamiento a
partir de la tensién de aro desarrollada por el acero espiral. La Figura 2.15
muestra un cuerpo libre de media vuelta de una hélice. La presién lateral
Ji en el concreto aleanza un méximo cuando el refuerzo espiral alcanza la

resistencia de fluencia f,. Si o, es el didmetro ¥ s el paso de la hélice, y
4,, esel area de la varilla espiral. ¢l equilibrio de Ias fuerzas que actilan en

la media vuelta de hélice mostrada en la Figura 2.15 requiere que:

2f A
27,4, =d.shh = 1 =—i};£ (Ec. 2.6)

Sustituyendo la ecuacidn (Ec. 2.6) en la (Ec. 2.5), vemos que la
resislencia a compresién axial def concreto confinado por una hélice cs:

! ! Evas
1= f +8.2—'a—~"’— (Ec. 2.7)
S .

I

El aumento en ductilidad del concreto confinade por una hélice también es
apreciable. Se han propuesio rclaciones esfuerzo — deformacién para el
concreto confinado por hélices en base a datos empiricos obtenidos de
prucha,

T -;._4 TR f‘Jf’AEP
]
H

A ¥
Figura 2.15 Confinamisnto del concreto mediante refuerzo helicoidsi.

b. Concrefo confinado por aros rectangulares

Distintos investigadores han propuesio relaciones esfuerzo - deformacion
para el concrete confinado por aros rectangulares. La Figura 2.16 muestra
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algunas de las curvas propuestas. En la curva trilineal de Chan OAB
representa la curva para €l concreto no confinade y la rama BC depende

. del esfuerzo transversal. Blume y otros han adoptado también nna curva

trilineal, en que QA representa la curva para el concreto no confinado hasta

0.851.; ¥ ABC (que a veces se remplaza por una sola linea recta) depende

de la cuantia v del esfuerzo de fluencia del confinamiento transversal.
Baker recomendd una pardbola hasla un esfuerzo maximo, que depende de!
gradiente de deformacidn a través de la seccién, ¥ luego una rama
horizental hasia una deformacion que depende del gradiente de
deformacion v de la cuantia de acero transversal. Roy y Sozen sugirieron
reemplazar la rama descendente con una linea recta con una deformacidn

en 0.5/ relacionada linealmente con la cuantia de acero transversal. I.a

curva de Soliman y Yu consiste en una paribola y dos lineas rectas con
esfuerzos y deformaciones en los puntos criticos relacionados con la
cuantia de acero transversal, con el espaciamiento y con el drea confinada.
Sargin y otros han propuesto una ccuacion general que proporciona una
curva continna esfuerzo - deformacidn relacionada con la cuantia, el
espaciamiento y resistencia de fluencia del acero transversal y ademés con
¢l gradiente de deformacion a través de la seccitn y la resistencia del
concreto.
for
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Figura 2.16 Algunas curvas esfuerzo deformacion propuestas para &l concrato
confinado por aros rectangulares.{a) Chan y Blume y otros {b) Baker, (¢} Roy y Sozen
{(cfy Soliman v Y
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2.1.4. Flujo plastice del concreto

La Figura 2.5 muestra que la relacidn esfuerzo - deformacién del concreto
es funcion del tiempo. El concreto bajo esfuerzo sufre con el tiempo un
aumento gradual de deformacién, debido al fluje plastico del concreto. La
deformacion final de flujo pldstico puede ser varias veces mayor que la
deformacitn elastica inicial. Por lo general, el flujo plastico tiene poco
efecto en la resistencia de una estructura, aunque provoca ' una
redistribucién de esfuerzos en los miembros de concreto reforzado bajo
cargas de servicio y conduce a un aumento en las deflexiones. Las
deformaciones debidas al flujo plastico a veces son benéficas. Por ejemplo,
los esfucrzos en el concreto provocados por asentamientos diferenciales de
las estructuras se reducen por el flujo plastico. Fl flujo plastico en tensién
también demora el agrietamiento por contraccion en el concreto.

La deformacion por flujo plastico del concreto bajo esfuerzo de
compresion axial constante se muestra en la Figura 2,17 Como lo revela
€sta, el flujo plastico se desarrella con una tasa decreciente. Si se eliminara
la carga, se recuperaria la deformacion eldstica de inmediato, Sin embargo,
esta deformacion eldstica recuperada es muenor que la deformacion clistica
inicial, debido a que el mddule elastico aumenta con la edad. A la
recuperacion eldstica le sigue una recuperacion de flujo plastico, que es una
pequefia porcidn de la deformacion total por fluje plastico.

go------o - Wuestre cargada censtantemanle ———-—v.le. Garga eliminada -
1
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g

'g Flujc plastico

§ '

=

£

fal Deformacicn
permanenie

Pefarmacion
alastica

|

1

kN i
Tiempo

Figura 2.17 Curva tipica dal fiufo pléstico en el concrefo con esfuerzo de compresion
axial constante.

La evidencia experimental indica que la deformacién por flujo plastico que
ocurre cn deferminado periodo es proporcional al esfuerzo aplicado,
siempre que ¢l nivel! de esfuerro no sea alto. La evidencia de las
investigaciones es conflictiva con respecto al nivel de esfuerzo en el que
cesa la lincalidad entre el flujo plastico y el esfuerzo aplicado. Algunos

Dr. {c) Ricardo Oviedo Sarmiento

experimentos evidencian pérdida de linealidad con esfuerzos de

compresion de apenas 0.2 7. ; otros, sugieren un valor hasta de 051 . Sin

emibargo, la suposicién de una relacidn lineal entre la deformacién por
fiujo plastico y el esfuerzo aplicado produce exactitud aceptable para el
rango usual de esfuerzos por carga de servicio utilizado en el disefio
estructural.

La magnitud de la deformacién por flujo plastico depende de la
composicion dcl concreto, el medio ambiente y la historia esfuerzo —
tiempo.

Se puede describir la composicion del concreto en términos del tipo ¥
proporciones del agregado, tipo y contemido de cemento, rclacion
aguna/cemento y aditivos, El tipo del agregado puede tener un efecto
marcado en el flujo plastico, debido a las diferentes propiedades elasticas y
de absorcién de los agregados. Por ejemplo, usar agregados de arena puede
praducir el doble de la deformacion por flujo plastico que para un agregado
de piedra caliza. Los agregados son volumétricamente mas estables quc la
pasta de cemento; en consecusovcia, nn aumenio en el contenido de
agregados conduce a una disminucion en las deformaciones por fiujo
pléstico. Un aumento en la relacion agua cemento y un aumento en el
contenido de cemento aumenta ¢l flujo plastico al igual que un contenido
elevado de aire atrapado. '

Se puede describir el medio ambiente en términos de humedad y tamaiio y
forma del miembro. T.a humedad relativa ambiental tiene intluencia
significaiiva en el flujo plastico. Las deformaciones por fluyjo plastico son
bajas cuando la humedad relativa es alta. El flujo plastico se reduce si se
resiringe 1a pérdida del agua del miembro, por lo que el tamafio y forma de
un miembro afectan la cantidad de flujo plistico que ocurre.
Adicionalments, va quc las regiones exteriores de un miembro grande
restringen la pérdida del agua de las regiones internas del mismo miembro,
se reduce el flujo plastico en los miembros grandes. Se puede representar la
influencia del tamafio y forma del miembro de concreto mediante la
relacion del wvolumen al area superficial, o medianle un espesor
equivaletite.

Es posible describir la historia esfuerzo - tiempo en términos de la edad en
la etapa de primera carga y del tiempo bajo carga. La carga a una edad
prematura provoca elevadas deformaciones Por flujo plastico. Al aumentar
Ia edad en que se aplica la primera carga, hay una sciialada disminucion en
la deformacion por flujo plastico. Las deformaciones por flujo plastice
aumentan con la duracién de la carga.
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2.1.5. Contraccién del concreto

El concrelo sc contrae cuando pierde humedad por evaporacidn. Las
deformaciones por contraccidén son independientes del estado de esfuerzos
en el concreto. $i se limitan, las deformaciones por contraccion pueden

provocar cl agrietamiento del concreto v por lo general provocan un’

aumento en las deflexiones de los miembros cstructurales con el tiempo.

En la Figura 2.18 se muestra una curva que indica el aumento en la
deformacion por contraccion con el ticmpo, La contraccion ocurre a una
tasa decreciente. Las deformaciones finales por contraccién varian
considerablemente, por o comin de 0.0002 a 0.0006 aunque a veces llega
hasta 0.0010,

En gran medida, la contraccion es un fendmeno reversible. 81 se satura el
conereto con agua después de haberse contraido, se dilatard casi a su
volumen original. En consecuencia las condicicnes secas ¥ himedas
alternadas provecan cambios alternatives en el volumen del concreto. Este
fendmeno es parcialmente responsable de las deflexiones fluctuantes en
estructuras expuestas a cambios estacionales cada afio.

!
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Figura 2.18 Curva Hpica de confraceién en ef conicreto.

Como regla, el concreto que exhibe un flujo pldstico elevado también
exhibe una clevada contraccién. En consecuencia, la magnitud de Ia
deformacion por contraccién depende de la composicion del concrato y del
medio ambiente en forma muy analoga a como se discutié antes para el
flujo plastico.

2.2, REFUERZO DE ACEROC
2.2,1, Curva esfuerzo - deformacién
Curvas tipicas esfuerzo-deformacion para varillas de acero utilizadas en la
construceidén del concrefo reforzado (Figura 2.19).se obtuvieron de varillas
38
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de acero cargadas monotdnicamente a tensién. Las curvas exhiben una
porcion inicial eldstica lineal, una plataforma de fluencia (cs decir una zona
més alla de la cual la deformacién aumenta con poco o ningin aumento del
esfuerzo), una regién de endurecimiento por deformacion en la que el
esfuerzo nuevamente aumenta con la deformacion, v finalmente una region
en la que el esfuerzo decae hasta que ocurre la fractura.

El médulo de elasticidad del acero esta dado por la pendiente de la porcién
elastica lineal de la curva, El module de elasticidad del acero de refuerzo

E_ generalmente se toma igual a 2.17x10%0n / w1

Tabta 2.1 Tamafdios de varilfas corrugadas de acero.

Dirnensicnes nominales

) Pesa Unitario Didmetro Area transversal

Muarn.

Varilla Ikipie {kgim) ply {em) pig {em®)
3 0.376 {0.560) 0,378 {0.953) 0.110 {071
4 0.868 (0,004} 0.50C (1.270) 0196 (L2
5 1.043 {1.552} 0.625 (1.588) 0.307 (1.58)
5 1502 (2.235) 0750 (1.208) D.442 (2.59)
7 2,044 {3.042) 0.875 (2.2 .01 (3.8
B 2.67 (3.973) 1.000 (2,540} 0788 {£.07)
8 34 {5.060) 1128 {2.865) 0.9% (€.45)
ibl 4,303 {5.404) 1.270 [3.226) 1267 {517
11 5.213 (7.507) 1.410 (3.861) 1.561 {10.07)
14 V.88 {11384 1.69G (4,300 2251 {14.82}
18 138 {2238 2.257 {5.733) 4.0 (25.81)
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Figura 2.19 Curvas tipicas esfuerzo deformacién para ef acero de refusrzo.
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Una propiedad muy importante del refuerzo de acero es ¢l esfuerzo en el
punto de fluencia, conocido como la resistencia de fluencia.
Ocasionalmente a la fluencia le acomparfia una disminucién abrupta en el
esfiuerzo de manera que un diagrama esfuerzo-deformacidn tiene la forma
que aparcce en la Figura 2.20. Tin tal caso a los esfuerzos en A y en B se les
conoce como las  resistencias  de fluencia superior e inferior
respectivamente. La posicion del punto superior de fluencia depende de la
velocidad de la prueba. La forma de la seccion v la forma del espécimen.
Por lo gencral se considera que la resistencia de fluencia inferior es la
verdadera caracteristica del material y se denomina simplemente como la
resistencia de fluencia. Para los aceros que no ticnen una plataforma bien
definida de fluencia, generabmente se considera Ja resistencia a la fluencia
como ¢l esfuerzo que corresponde a una deformacién especifica, como se
ilustra en la Figura 2.21.

Esfuesza

i
Eenmacie
Figura 2.20 Curva esfuerzo-deformacidn que ilustra los puntos Superior ¢ inferior de
fluencia.

Por lo general, la longitud de la plataforma de fluencia es funcion de la
resistencia del acerc. Los aceros de alta resistencia con alto contenido de
carbono generalmente tienen una plataforma més corta de fluencia que los
aceros de menor resistencia y menor contenido de carbono. En forma
semejante, ¢l trabajado en fiio del acero puede producir un acortamiento de
la plataforma de fluencia, a grado lal- que el endurecimiento por
deformacion comienza inmediatamente después de principiar la fluencia.
Los aceros de alta resistencia también tienen una elongacion previa a la
fractura més pequefia que los aceros de baja resistencia.

Las varillas de acero corrugado producidas respetando las especificaciones
del ASTM tienen una resistencia de fluencia especificada (minima de 40,
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50,60 6 75 kips/plg® (2812, 3515, 4218 § 5273 kg/cmz); se les conoce
como grados 40; 50, 60 y 75 respectivamente. Para los zccros que carecen
de un punto de [luencia bien definido, se considera gue su resistencia de
fluencia es el esfuerzo que corresponde a una deformacion de 0.005 para
los grados 40, 50 ¥ 60, ¥ a una de 0.0035 para ¢l grado Las resistencias
ultimas (resistencias a tension) que corresponden a los grados 440, 50, 60y
75 son por lo rhimos 70, 80, 50 y 100 kips/plg® (4921, 5624, 6328 Y 703!
keg/cm®). Los alambres de acero normalmente tienen resistencias de
flaencia y Ultima en la parte superior de los rangos recién dadoes. La
deformacién minina a la fractura del acero también estd definida en las
egpecificaciones, ya que es esenctal para la seguridad de la estructura que
el acero sea suficienmtemente dactil para que pueda sufrir grandes
deformaciones antes de fracturarse. Las especificaciones del ASTM para
varillas corrugadas requieren una elongacién, definida por la extensidn
permanente de una longitud calibrada, de 8 plg (203 mm} en la fractura de
la muestra, expresada como un porcentaje de la longitud del calibre, que
varia con el origen, grado v didmetro de lz varilla de acero y va de 4.3%
hasta 12%.

Datormacion de
sedencia espectiicada

Iy

Eslueric

Ustormelon

Figura 2.21 Punto de fluencia de un acero sin plafaforma de fluencia bien definida.

La resistencia especificada de fluencia normalmente sc refiere a un minimo
garanlizado. Por lo general la resistencia de fluencia real de las varillas es
algo mayor que este valor especificado. En algunos casos cs indescable
tener una resistencia de fluencia mucho mayor que la considerada en el
disefio. Esto se debe a que la resistencia a flexién incrementada de up
miembro, por ejemplo, produce mayores fuerzas cortantes acluando en el
miernbro bajo carga tiltima, lo que puede producir una falla cortante fragil
del miembro en vez de una falla a flexion ductil. En consecuenoia, las
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2.2.2.

especificaciones para el acero estructural en zonas sismicas también
deberfan requerir que no se exceda determinada resistencia de fluencia para
cicrto grado de acero.

Por lo general, se suponc que las curvas esfuerzo-deformacion para el
acero a tensién y compresidn son idénticas. Las prucbas han demostrado
que €sla ¢s una suposicién razonable. :

El efecto de una tasa clevada de carga es aumentar la resistencia de
fluencia. Por ejemplo, se ha informado que para una tasa de deformacién

de 0.01/seg. se puede aumentar la resistencia inferior de fluencia hasta en
14%

Comportamijento bajo esfuerzos repetidos

La Figura 2.19 es la curva esfuerzo-deformacion para una muestra de acero
cargada en fensidn o en compresion axial hasta la falla en una sola corrida
de carga. Si se quita la carga antes de la falla, la muesira sc recupera a lo
largo de un camine esfuerzo-deformacién paralela a la porcién ¢lastica
original de la curva. Si se carga de nuevo, la muestra sigue el mismo
camino hasta la curva original, como en la Figura 2.22, quizis con una
pequefia deformacién histerética yfo un efecto de endurecimiento por
deformacion. Se sigue entonces de cerca la curva virgen, tal como si no
hubiera ocumrido la descarga, En consecuencia, la curva monotdnica
esfuerzo-deformacion da una buena idealizacién para la curva envolvente
para cargas repetidas del mismo signo.

—

Ezluerzo
_-_-_\_'_‘—‘—-—-_
=,

]

Deformacicn

Figura 2.22 Curva esfuerzo deformacion para ef acers bajo cargas repefidas.
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9.2.3. Comportamiento bajo esfuerzos alternados

Si se aplica carga axial alternada (fensidn-compresion} & una muestra de
acero en el rango de fluencia, se obtienc una curva esfuerzo-deformacion
del tipo presentado en la figura 2.23a. La figura muestra el efecto
Bauschinger, cn que la curva estuerzo-deformacion bajo cargas alternadas
deja de ser lineal a un esfuerzo mucho més bajo que la resistencia micial de
fluencia. Este comportamiento del acero estd fuertemente influido por la
historia previa de deformacién; el tiempo y la temperatura tambi¢n lo
afectan, El camino de la descarga siguc la pendiente eldstica inicial. La
idealizacién frecuentemente usada yama eldstica-tarna perfectamente
plastica para las cargas altermadas (fig. 2.23b) es solamente una
aproximacion. Las curvas de cargas alternadas son importantes al tener en
cuenta los efectos de las cargas sismicas de alta intensidad en los
miembros.

Kato y otros autores, basandose en la observacion de datos experimentales
de esfuerzos y deformaciones, obtienen la curva idealizada csfuerzo-
deformacién para cargas altermadas a partir de las curvas monotonicas para
la tensién y compresion. Kato y otros representaron las curvas suavizadas,
debido al efacto DBauschinger, mediante hipérbolas que parten de un
esfuerzo nulo. Ulilizando esta idealizacidn, es posible obiener
aproximadamente las curvas esfuerzo -deformacién para carga alternada
aproximadamente de las curvas monoténicas.

Esfusrzo Seluerzo

{tensicn} ftension}

4

N

., Peformacion Deformacicn

{exlansion) ~ (extensten)

(=) (b}

Figura 2.23 (a) Efecto Bauschinger para ef acero bajo cargas affernadas (b} Idealizacion
elastica-perfactamente piéstica para ef acero bajo cargas alfernadas.
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CAPITULO IIT

PREDIMENSIONAMIENTO DE
ELEMENTOS ESTRUCTURALES

2.1. DESCRIPCION DE LA EDIFICACION

Se analizard una estructura de 5 pisos mostrada en la Figure 3.1, que sera

destinada a oficinas. La escalera es una estructura independiente. En la
: direccién X se tieme un sistema estructural dual, mientras que en Ia
direccién Y se tiene un sistema aporticado de concrete armade. Los muros
de albaflileria se consideran aislados de la estructura. Tl sistema de techo
seran losas aligeradas de conereto armado.

5]

Figura 3.1 VWsta 30D de fa esfructura.
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Figura 3.2 Vista en plants.
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Disefio Sismorresistente de Fdificaciones de Concreto Armado

3.2. PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSAS

Segin el RNE — E.060 — 2009 en su Capitulo 9.

3 Tabla 3.1 Peraftes o espesores minimos de vigas no preesforzadas o losas
: reforzadas en una direccidn a menos que se calculen fas deffexiones.

Espesor o peralie minimg, h

i 2 ’ Elementos que na soporten o estén figados a divisiones u otro tipe de
: Efementos elementos no estructurales susceptibles de dafiarse debido a deflexiones
AT T _ grandes.
? . N Simplemente Con un extremo  Ambes exiremos -
10 i P un ¢ o En voladizo
apoyados continuo confinuos

| osas macizas en una
direccion

Vigas o losas nervadas
en una direccion

EENG

Lf20 Lf24 Li28 LM0

L6 LH18.5 Li21 Lig

Para nuestro ejemplo, tomamos la direccion del aligerado sobre las luces
mas cortas.

2

Figura 3.5 Efevacion - ejes 1y &.

€Y HEL 41805 j 500 1‘» . 3,00 i 09
22 — i N ;
t (s e s ==
I i i
a [ 470 Il am 470

£0)
6.0

| L x|

i | ;

@,}___g. — @ ———————
I

[ ?i

Figura 3.7 Luces de pafos del aligerado.
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Tabla 3.2 Predimensionamiento del aligerado.

Con un Ambos
LUz extremo extremos En veladizo
EJES . .
] centinuo conlinuas
Li18.5 Lf21 L0
A-B 470 - 0.224m -
B-C 4.70 - {.224m -
C-D 4.70 0.254m - -

Dr. (¢} Ricardo Oviede Sarmiento

gjemplo, tomamos las vigas principales, las cunales estan

cargando las losas.

En conclusion, se recomienda usar una losa aligerada en una direccion con

un peralte de 0.25m. -

3.3. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS

3.3.1. Vigas Principales

’//_‘ o
b= ﬁ z0.25m
20
h L
o
Dénde: B Ancho tributario en metros.

L, Luz libre en metros.

Tabla 3.3 Facior para Predimensionamienio

de viges principales.

W a

S/C = 20 kg/m? 12
200 < 5/C = 350 kg/m? L
350 < §/C = 600 kg/m? 12
600 < S/C = 750 kg'm? 9

(Ec. 3.1)

(Ec. 3.2)

50
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Figura 3.8 Ancho tributario de viga.

h=0.55m S/ C=250kg |
b= 5'23“ = 0.250m > 0.25m

Para cste gjemple usamos las siguientes dimensiones para las vigas

bxh =0.30x0.60m

Vigas secundarias

’ id
El ancho minime para una viga secundaria serd: 5, =0.25m
h= L (Fc. 3.3)
14
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U
Para este ejemplo, tomamos las vigas secundarias, Tabla 3.4 Faciores para el
' predimensionamiento da columnas.
@ @ i TIPO DE COLUMNA A N
R 2 T ) /5\ A e mra. . . AP AE A a4
T : CENTRAL 11 1.3
| i ' PERIMETRAL 125 0.25
‘. e ESQUINA 15 02
B 1 fr
448 | i .
¥ g% Para el cilculo de las cargas de gravedad (F.) realizaremos el metrado
e - o )
| i - para una columna central.
| ' : : '
| s : Para ello realizaremos el metrado de la losa aligerada de 0.25m de peralte.
! : i B B
{ : : i '
g _H_@ -

i :
Figura 3.9 Luz Libre para vigas secundarias

p=265m h=0.332m
14
Para este ejemplo usamos las siguientes dimensiones para las vigas . $7ud [t = o
secundarias: A ‘5 (b+ B,
Perimetrales:  bxh=0.25x0.40m i i
Centrales: bxh=0.30x 0.40m ' n Viar 102 =171 H,
.I .?75“‘“--\,__ ﬁ@// -~ /\i\/ Vesomnso /" =% * h*#Lad I n?
3.4. PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS b T : . t -, .
4 A Veoserro = Veors, = Viawaro
Acor =—“EP'? (Be. 34 *
nfe 2
a Tabta 3.5 Peso de ladrilto por metro cuadrado.
Dénde: 4 - Area de Colurna [ Peso de ladtille de arcilla
. CoL T ) Y
P, - Carga por Gravedad Ladrillo b {m} t(m) him}  Peso{kg) #mz2 Pim?
o Hueco 20 0.3 0.3 0.2 10 8.33 83.33

A,7: Factores que dependen de la ubicacién de la

columna. Tabia 3.6 Peso de concrelo por metro cuadrado.

Peso de Concrete de Aligerado
Aligerado Wy L' Ve Pim2
0.25 0.25 0.15 .1 240

52 £3



Diseiio Sismorresistente de Edificaciones da Concreto Armado

Finalmenie sumaremos los pesos de ladrillos ¥ concreto para obtener el
~ peso propio del aligerado.
B, c0.2%m =323.33kg/m’°

Se recomienda los siguientes pesos para las distintos tipos de losa, segin su
peralte:

Tablfa 3.7 Peso de losas aligeradas.

Hiosa (m} Weosa (kgim?}
047 280
02 300
(.25 350
0.3 400

3.4.1. Predimensionamiente de columna central

L L I
| | | | :
gl | I ! g
il ! ! I :
| ! | | | i
@; J__g;. ......... E,__'__'_-—-QTT__.IJ,_.‘G
| | | i
) { -t12500 ! ; : v l _
3 % v T ! : IE
.77 %% T N .
gl v 7771 N |
R . awe e %0
7 ;//// I
| v g | | ’
Al | I8
I | | |

Figura 3.10 Area tributaria de columna certral,

Cr. {c) Ricardo Gviedo Samiento

a. Metrade de carga muerta para una columna central

Tabla 3.8 Metrado de carga muerta - columna central.

N : Area Longitud  Peso Peso
Descripcion # Pisos

? (m?) m  (md )

Peso Acabado 5 500 x 600 - 0.10 15.00

Pesc Tabiqueria Tipica 4 500 x 600 - 0.10 12.00

Pesa Tabiguarfa UK. Nivel 1 500 x €00 - 0.05 1.50

Peso de Losa 5 500 x 600 - 0.35 52.50

P . Seccién Longitﬁ;:I  Peso Peso
Descripcidn Cantidad

(m?) {m) {tim?) (t)

Vigas en direccion X 030 x 040 480 240 8.62

Wigas en direccién Y 030 x 080 540 2.40 11.66

Columna 50x50 1 040 x 080 15.50 2.40 8.83

Carga Muerta 108.22t

b. Metrado de carga viva para columna ceniral
Tabla 3.9 Meirado de carga viva - columna central,

- o . Area Lengitud  Peso Peso
Pescripcidn # Pisos

(m?) (m) {tfim?) it}

Sobrecarga Tipica 4 500 x B.00 - 0.25 30.006

Sobrecarga Ult. Nivel 500 x 600 - 0.10 300

Carga Viva 33.00t

¢. Carga por servicio y rarga ultima para columna perimetral
Tabfa 2.10 Cargas dltima y en servicio - columna central.
Carga en Servicio (D+L) 141.22t
Carga Ultima (1.40+1.7L) 207.50 t

Luego de obtener la carga en servicio, calcularemos las dimensiones de la

columna.
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Tipo de Columna: Central, f, =210kg / cm’

Dr. {c¢} Ricardo Oviedo Sarmienta

a. Metrado de carga muerta para una columna perimetral

Figura 3.11 Area tributaria de columna perimetral. colurnna.

Axid41.22 Tabla 3.11 Mstrado de carga muerta - columna perimeatral,
Aoronas = V22 5465 680m?
’ 0.3x0.21 Descripcion 2 Plsos Area Longitud  Peso Peso
{m?) (m) (tm?) U
Las dimensiones de columnas podrian ser: Pesa Acabado 5 250 x 6.00 . AL 7.50
" Peso Tabiquerta Tipica 4 250 x 800 - 0.10 6.00
Seccfm Peso Tabiguerfa Ult. Nivel 1 250 x 600 - 0.05 0.75
<me
fem) Peso de Losa 5 250 x 800 - 0.35 2625
25 % 98.63
30 X B218 Descripcion Cantidad Seccion Lengitud  Peso Peso
% x 7045 e . {m} {m) {ifm’} {t
40 ¥ 6163 _ Vigas en direccion X 5 030 x 040 . 220 240 317
45 x 5479 Vigas en direccidn Y 5 030 x 080 540 240 11.66
50 x 4931 Columnna 50x50 1 030 x 080 15.50 240 5.58
Tomaremos como secciton de columna 40x60cm. Carga Muerta 60.911
3.4.2. Predimensionaimiento de columna perimetrat b. Metrado de carga viva para columna perimetral
(\; ) (o), (lﬁ) Tabla 3.12 Metrado de carga viva - columna perimetral.
: Descripcién 2 Pisos Area Longitud  Pesa Peso
; {m?) {m) {thm?} {t)
i Sobrecarga Tipica 4 250 x 6.00 - 0.25 15.00
| = Sobrecarga UIL Nivet 1 250 x 600 - 0.10 1.50
: l Carga Viva 16501
== = - :
e i £
| Br=250 ] ¥ , . . ,
12 ' = ¢ Carga por servicio y carga ultima para columna perimetral
s e 3 H
/ ~Q
g /'/:/ i H
i o ; Tahla 3.13 Cargas en servicio y ultima - columna perimetral.
fur | L ] d
I Vs ﬁ—‘—’S) g Carga en Servicia (D+L) 7741t
- s
L ¢ Carga Ultima (1.4D+1.7L} 113331
ok |
L /,/ | ;
; i Luego de obtener la carga en servicio, calcularemos las dimensiones de la
H
5
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3.5.

3.5.1.

Tipo de Columna: Perimetral, £, = 210kg / cm’

1.25%77.41 o
Acorvma = _UW =1843.14cw’

Las dimensiones de columnas podrian ser:

Seccidn
{em?)
25 X 7373
30 X 61.44
35 X 52.66
40 X 46.08
45 X 40,95
50 X 36,85

Tomaremos como seccidn de columma 30x60cm.

PREDIMENSIONAMIENTO DE ZAPATAS

P
A, =— (Ec. 3.5)
Ts
Donde: A, Area de zapata.

P : Peso en servicio.
o, : Capacidad portante,

Zapata para celumna central

Con la carga de gravedad para la columna obtenida del metrado anterior, v
con una capacidad portante de 3.00 kg/em2, calculamos las dimensiones de
la zapata,

4, = E”zi =4.707 m*
30 i/im

De agqui tenemos que los lados de la zapata que serdn iguales va que es una
colummna cuadrada,

Dr. {c} Ricardo Oviedo Sarmienio

B=L, A, =B*[
B=220m, L=220m, A, =4840m’

3.5.2. Zapata para columna perimetral

Con la carga de gravedad para la columna obtenida del metrado anterior, y
con una capacidad portante de 3.00 kg/cm2, calculamos las dimensiones de
4 vapata.

T4 e

ALt 530 m?
2730 1/ "

De aqui tenemos que los lados de la zapata que seran iguales ya que es una
columna cuadrada.

E
i
]
1
1.
|

B=2L, A, =B*L
B=230m, L=1.15m, 4, =2.645m"

sg
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3.6. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGA DE CIMENTACION

Dy, {c) Ricardo Oviedo Sarmiento

VIGA DE CIMENTACION

3.7. PREDIMENSIONAMIENTO DE MUROS DE CORTE

3.7.1. Determinacion del peso de la edificacion

Tabla 3. 14 Metrado de carga muerta.

Para calcular el peso de la edificacidn, realizaremos el metrade de cargas
como se muestra en la Tabla 3.14 vy 1a Tabla 3.15.

Area

Longitud

Peso

Descripcion # Pisos {m) (m) (tm?) Pt
Peso Acabado 5 1530 x 2225 - 0.10 170.21
Peso Tabiquetia Tipica 4 1530 x 2225 - 0.10 13617
Peso Tabiqueria UR. Nivet 1 1530 x 2225 - 0.05 17.02
Peso de Losa 5 1530 x 2225 - 035 595.74
h: Ancho de la columna em peemeeeeeeereeeeens . :_' Descripcién Cantidad Seccién Lengitud Pesf P}
de mayor dimension , . —— fm) fm) (vm’)
: Vigas en direccion X 10 025 x 040 1210 240 28.04
5> 30cm h ‘ ‘igas en direccion X 15 030 x 040 13.90 240 §0.05
| - Vigas en direccion Y 20 030 x 060 19.85 2.40 171.50
In In e —-v'; Columna 40x60 & 040 x 080 15.50 240 53.57
h =Ty £yt " Columna 30x50 10 030 x 060 1550  2.40 86.96
Placas Asumidas 0.25x1.50 4 025 x 150 15.50 240 55.80
La luz maxima entre ejes es de L = 6.00m, por lo que nuestra viga de Carga Muerta 135607t
cimentacion tendrd un peralte de:
Tabla 3.15 Metrada de carga viva.
h= 6.00 ~ 6.00 . . Area Longitud  Peso
7 9 Descripcién # Pisos (m) (m) (tim?) Pt
h=0.857m ~0.667m Sobrecarga Tipica 4 1530 x 2225 - 0.25 340,43
. Scbrecarga UlL Mivel 1 1530 x 2225 - 0.10 34.04
Tormaremos coma peralte de viga 1= "70cm . e

37447 1

El ancho de'viga sera; b = 40cm (igual al ancho de la columna central}.

Tendremos una viga de cimentacién de 40x70.

60

P =1356.07: +0.25(374.47¢) =1449.69¢
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3.7.2. Determinacidén de la fuerza cortante sismica

Para estimar 1a fierza cortante debida al sismo usamos:

V:ZUCSP
R

La Tabla 3.16 se muestra los pardmetros sismicos.

Para el calculo del FAS estimaremos el periodo fundamental segin la

Tabla 3.186 Parametros Sismicos.

Factor de Zona Z =045
Factor de Uso =10
Factor de §=1.0
Amplificacion del 7, =0.405eg.
Suelo T, =2.50sep.
Factor de Reduccion Ry =700
de Furerza Sismica Ry =8.00

T<T,—>»C=25
Factor de
Amplificacion
Sismica (FAS)

r’TP
T, <T<T,»C=25-L
\T

T>T, —>C=2.5[TP—';"1J
T

norma sismoresistente {posteriormente se harad un calculo mas detallado del
periodo fundamental de la estructura en ambas direcciones}):

Dande:

(Ec. 3.6)

Cr =35 Para edificios cuyes elementos resistentes en la direccién

considerada sean Vinicamente:

a) Porticos de concreto armado sin muros de corie.
b} Pérticos dictiles de acero con uniones resistentes a momentos,
sin arriostramiento.

C, =45 Para edificios cuyos elementos resistentes en la direccidn

considerada sean:

62
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i
E
3
k

D, {c) Ricardo Oviedo Sarmienio

a) Porticos de concreto armade con muros en las cajas de
ascensores y escaleras.
b} Pérticos de acero arriostrados.

C; =60 Parz edificios de albafileria y para todos los cdificios de
concreto armado duales, de muros estructurales, y muros de
ductilidad limitada.

_ 1550
60
T<T,—>0258<040>C=25

T ={.2585eg.

La fuerza cortante serd;

_ZUcs

V
R

P

_ 0.45x1.0x2.5x1.0
7

14 (1356.07 + 0.25x374.47)

V' =232.98¢

3.7.3. Determinacién del sistema estructural

Muzres Estrocturales: Sistema en el que la resistencia sismica esta
dada predominantemente por mwos estructurales sobre los que
actia por lo menos el 70 % de la fuerza cortante en la base.

Dual. Las acciones sismicas son resistidas por una combinacion de
pérticos y muros estructurales. La fuerza cortante que toman los
muros estd entre 20 % y 70 % del cortante en la basc del edificio.

(20%V <V, <70%F)

Portices: Por lo menos el 80 % de la fuerza cortante en la base
actua sobre las columnas de los porticos, (Vp=>80%V)

Tabla 17 Sisternas Estructurales.

Sistema Muros Dual Pértico
estructural
Cortante V> 70% 700 >V > 20% Y= 20%
Actuante _
82
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3.7.4. Determinacién del area de corte

Para el predimensionamiento de muros de corte (placas) de nuesiro €aso
particular (edificio de 5 niveles, con una confipuracién estructural Dual, en
el cual las placas tomardn ¢l 60% de la cortante basal), se reducira la
cortante en un 60% de la fuerza cortante generada por el sismo.

El area de corte se pucde estimar de la siguiente manera:

Vv =60%(232.98) =139.7%
a=|—F 1 g=085
¢50-53\/E
y _( 139.79¢ J
©10.85x0.534/210
A =2.14m> {area en planta)

Como el area obtenida es en planta para ambos scntidos, para cada sentido
le corresponde el 50%.
Ax—x= 1.07m*

A

e

y-—y=107m"

32.7.5. Determinacion del irea de muros

Considerando 4 placas de 0.25m de espesor y 1.30m de largo, tenemos:
=4{0.25x1.30) =1.30m°

1.30m* =1.07m"

APM C4s

“""-\-\.

Por lo tanto, las placas tendran un espesor de 0.25m 'y una longitud de

1.30m.

3.7.6. Relacién del area de muros de corte y el area techada

Considerando el 100% dcl cortante estatico resulta:

Relacion (%) = (Area techada / Area de muros de corte}
Relacién (%) = (330 m2 / 3.57 m2) = 1.08%

€4

T e ot e e

P

Dr. (¢} Ricardo Oviedo Sarmisnto

Considerando el 60% del corlante cstitico para este caso particular:

Relacién (%) = (Area techada / Area de muros de corte)
Relacion (%) = (330 m2 / 2.14 m2) = 0.65%

Los muros de corte denominados placas, tienen la funcién principal de
abso.rber las fuerzas de sismo, y la cantidad de fuerza absorbida estd cn
funcidn a su rigidez. Por lo que es dificil su predimensionamiento v es
bastante aproximade. Ademnids, influye el sistema estructural y el porcentaje
que absorben las columnasg de la fuerza sismica. :

Predimensionamiento de elementos de borde

Se requieren elementos de borde en los extremos si el esfuerze maximo de
compresion en la fibra extrema es mayor de 0.2,
o >02f)

Caon INdxX

Dénde;

cam.max

La longitud del elemento de borde es:
1=2¢,6 =010,

Diénde:
{ : Ancho del muro.
{ ,: Longitud de muro.

El ancho de los elementos de borde, no debe ser menor de £, /16 ni b

[

Lm

Figura 3.12 Predimensionamiento de elementos de borde en muwros.
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CAPITULO VI

ANALISIS DE LA EDIFICACION

41i. DATOS PREVIOS A LA MODELACION

Tabfa 4.1 Parametros Sismicos — EG30 - 2016.

Se analizara una estructura de 5 pisos mostrada en la Figura 3.1, que sera
destinada a oficinas. La escalera ¢s una estructura independiente. Lin la
direccidn X se tiene un sistema estructural duval, mientras quc en la
direccién Y se tiene un sistema aporticado de concreto armado. Los muros
de albafiileria se consideran aislados con junta sismica de la estructura. Il
sistema de techo seran losas aligeradas de concreto armado. '

Se frata de una estructura

Factor de Zona ubicada en ef Dpto. de Lima,| Zona4d Z=0.45
G en gl distrito de San Isidro.
: | Factor de Uso Edificacidn Comin (Oficinas) Tipo C U=10

Facior de S=1.0

: Amplificacion del Tipe S1 [ Tp=0.403eg.
3 Suelo T.=2.50seg.
; Factor de Reduccidn Direccidn X {Regular) Dual Rx=7.00
4 te Fuerza Sismica Direccidn ¥ (Regular) Aporticado | Ry=8.00
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Tabla 4.2 Datos de Espectro - direccién X — ED30 - 2018.

T (seg.) c Sa*'g
0.00 2,500 16766
020 2,500 15765
0.40 2,500 ' 15766
0.60 1867 1.0511
0.80 1250 0.7883
100 1.000 0.6306
1.20 _ 0.833 0.5255
140 0.714 04505
160 0.625 0.3942
1.80 0.556 0.2504
2.00 0.500 0.3153
2.20 0.455 0.2867
240 0417 0.2628
260 0.370 0.2332
2.80 0.319 0.2014
3.00 0.278 0.4752
320 0.244 0.1540
3.40 0.216 0.1364
3,60 0.193 0.1217
3.80 0.173 0.4092
400 0.156 0.6985

[ESPECTRO DE PSEUDOACELERACIONES DIRECCION X|

180 ~

I

Tiop |
%ol
£V
Boso i .
o 5
[T Ja— U SR OO SIS SN S
000 ing 1.E0 280 250 .00 .40 400
T{aeg}

Figura 4.1 Espectro de pseudoaceleraciones — direccion X £E030 — 20718,
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Tabla 4.3 Dalos de Espectra - direccién Y. — EO30 - 2016.

T {seq.} C Sa*g
0.00 2,500 13795
0.20 2500 1.3796
0.40 2,500 1.3795
0.60 1.667 0.9197
0.80 1.250 0.6898
1.00 1.000 05518
120 0.833 0.4598
140 0.714 0.3942
1.60 0.625 0.3449
1.80 0.556 0.3066
2.00 0.500 0.2759
2.20 0.455 0.2508
2.40 0417 0.2298
260 0.370 0.2041
2.80 0.319 0.1760
3.00 0.278 0.1533
320 0.244 0.1347
340 0.216 0.4193
360 0.193 0.1064
3.80 0.173 0.0955
400 0.156 0.0862

ESPECTRO DE PSEUDOACELERACIONES DIRECCION Y|

160 - . ' s : ; :

0.0 050 100 1.50 Z.ﬁO z.50 3.00 250 4.“2"3
Tiseg.)

Figura 4.2 Espectro de pseudoaceleraciones — direccion Y — E030 — 2016,

4.50
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4.2, ANALISIS DEL EDIFICIO CON EL PROGRAMA ETABS - 2016

4.2.1. Iniciando el programa .

Para iniciar 1a gjecucién del programa hacemos doble click en el icong: del

ETABS 2016, o nos dirigimos a buscar en la carpeta donde se mstalb el |

programa.

Figura 4.3 lcono del ETABS 2016,

Al ejeeutar el programa daremos click en New model, con lo cual nos
aparecerd la ventana de la Figura 4.4.

En este cuadro se podra elegir las unidades, asi como los cddigos de disefio
con los que se desea trabajar.

[ Fi Medel [mtiahizaticn [

[rFiz=tion Optfons
120 Use Saved User Defsul Setlings
(3 Use Seitings from 3 1ods| Fiz..
'@ Uze Bull-in Setings Wih:

Displasy Lrigs IMefric st

Seed Seetion Dalobase

Siee Deslgn Code

Ceswrete Desion Code

==R

Figura 4.4 Ventana de inicio del modelo.

4.2.2. Definicidn de grillas y geometria de la edificacién

Luego del paso anterior y dar en la opeién OK, el programa nes llevara al
formulario New Model Quick Templates donde se definiran las griltas que
formaran la estructura.

7o

(1 e el Dy Trmpois

i Dasersians (P,

% Uiderm Cirid Spaciag

& Custmérd Spacing

Spechy Daa lor God Lisag

A SISl tkiesla

Bny Simsrsers

D ShitE Sary il

'@ Custzem Shary Lot

Epeofy Custem Slory Dza

P .T ; ez— — 1| = - l !
[t\ i f i Ai . [
] ]ﬁp B e 8 ||"
P i Rl
"L i b em o dl L st
el ! il
St! Msre:{ TrLan [l Slab Flar Sk wih WAl Sk Tusn Wway ar
Fesmgier Dsar: hbad Skeh
(Tl &

Lucgo pulsaremos en el botén de Custom Grid Spacing/Edit Grid Data...

Figura 4.5 Venlana de nueve modelo.

’

para definir los ejes de la estructura 2 analizar; v luego pulsaremos en la

opcion  Custom Story Data/Edit Story Data...,

Pisos.

para definir lus alturas de

47 Grid Spstern Calx

G Tysten Home

Resctanaylar Gads
G Ligtey Grd Dslo oz Grnztes
X Doz

Db b Moty S

Bukbla Six
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[ o Been e Pectonimador s i

[Edle Koanzem

¥ Cerngte fmh iglis
H Tes
1 ‘res
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Figura 4.6 Datos de sisterna de cuadricufa.
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i Hiadter i Spkca
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- 3 Bows 1 N b
, : o R i
23 _Stons M 0 il
;i: R o {
i - e e mn AT
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| |
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]

Wiie: Fufd Cick on Gad for Oflons

e R ) =

Figura 4.7 Dafos de niveles de pisg.

Despuss daremos en OK vy el programa nos mostrara una vista en planta y
una vista en 34, la cual servird de base para dibujar la estructura.

Figura 4.8 Espacio de trabajo, vista en planta y 3D.
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4.2.3. Unidades de trabajo

En la parte inferior derecha pulsaremos en Units... y nos mosirara el
formulario de Consistent Units v definiremos las unidades dc lTongitud en
metros v de fuerza en tonf.

. H T
i 85 Consistent Units 2: :
| TSI T =
Length th
Force Ut tocf
Tempersiure Unit C

1
i
|
;

Ok {{ Canerl |

Figura 4.9 Definicidn de unidades.

4.2.4. Guardando el avance del inodelo

Para guardar el avance del modelo ir al mend File — Save As... (Figura
4.10), seleccione la carpeta donde guardara su frabajo. Escriba el nombre
del archivo y haga click en Guardar, también guardar el avance del modelo,
para lo cual debera hacer click en el botén Guardar (el que tiene el icono de
un diskette) ubicado en la barra de iconos horizontal).

Mlga-  Define  Uraw  Sefedt fosign

T3 e Chlsd
R Opens cul-0 i
R Cless.. SfteClilsE
gy cul-s !
%5 Shift+Chlas
o :
5

(i Print Graphics.. Chel~F
- P

TR Create vepow

e

ot

[

#»  Comnzotssnd Log.. SROFee CirbaC
B3 ShowlnpubiDutput Ted Fifes.. St~ CarleF

1 0\ WHIODELG.S HELES EDB

2 00, ANDDELD_S BIYELES-Tibra.2RE

303, WRIGDELCALERE

4 TR ARIODELS LIBRO 2025-1.2-16.E05
& OA-ADRIENTE Y QICIDENTL.EGE

O e
Figura 4.10 Mend Archivo — Guardar Archiva.
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4.2.5. Definicién de las propiedades del material

‘Para definir las propiedades eldsticas del material a utilizar vamos al mena
Define — Material Properties... (Figura 4.11) en ¢l cuadro Define Materials
(Figura 4.12) marcamos ddd New Material... y en el formulario de Add
New Material Property {Figura 4.13} cambiamos los datos de Material

Type y seleccionamos Concrete ¥ luego damos en click en OK.

.F‘.i.e.'.L::IJr;ls..... o
M2 Spandee! Lebals, ..
beal GKC.L'P i:l:ﬁm'licns...
l__I‘ Saction Cuis..

% Fangtiong »

o feperalized Civplicemonts, .
P dass source.,

o P-Deliz Qpiiens..

L]
=3
LY

I Adodst Casas..

Figura 4. 11 Ment definir - Propiedades de Material,

131 Define Materisls

{rzledals Thal to:

Figura 4. 12 Ventana de Definicidn de Malerfales.

T4

[T P

1" Jy ] M Mabarint Py

Fretmas {Unied Srizs -}
Haterizd Fypes - '
Stzrdz -
Grade H:E

Figura 4.13 Ingresar nuevo material.

En ¢l formulario de Material Property Data (Figura 4.14) ingresamos los
siguientes valores (Todas las unidades son toneladas y metros): Material
Name = f'¢=210kg/em2 / Material Type = Concrete / Weight per Uunit
Volume = 2.4 / Modulus of Elasticity, E == 2.17E6 / Poisson’s Ratio, U =
0.2 / Ceeflicient of Thermal Expansion, & = 1.0E-5.

;4 Wlebesinl Properry Dase -

Garezl Data
M2lenz Hama
Plalenat Tyme
Crachznz) Symmely Topa
Rlgheal Cisplay Cotar

Rlteasl idesza

i ldrnal Yalnt and Mass

- Spachy Weight Derstr T Cperfy baos Densy

i Vg per Und o'ume 7 et

Maza zar Ure Yoboma U et

Yocharan! Prokedy Ditn

i B fuz of Eastisgy, E

Lesin?

Prz=on’s Falu. U

Cuefgions of There] Enancan, 4

oz Modius, 3

Distyn Prgpuchy Lata

[ -—

sdvenesd hldedzl Pagedy Daa

Menasr Llsendl Dsie..

Figura 4. 14 Datos de propiedades del material.
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4.2.6.

¢ 41 Material Property |

Issedal Rame and Type
Mplendd Hame
Moz Trma

Ciaciagn Pizpaitias for Tesasto Dbl

Spefled Concrste Comprossive Swancth. iz L ihntimE
1 Ightwright Concoete
sz Shength Aeduetion Fagar

Figura 4.15 Propiedades del maleriaf — dafos de disefio.

Luego daremos click en Modify/Show Material Property Design Data...
(Figura 4.15) y c¢n Specified Concrete Compressive Strength, fc
ingresaremos ¢l valor de 2100 tonf/m’.

Finalmente daremos click en OK para cerrar los formularios anteriores.

Definicién de los elementos linea

En nuestra estructura usaremos vigas rectangulares de concreto armado de
30x60 para las vigas principales, 25x40 para las vigas secundarias
perimetrales y de 30x40 para las vigas secundarias centrales. Para las
columnas utilizaremos secciones de 40x60 para las columnas centrales y
30x60 para las columnas perimetrales.

Para definir las secciones ir al menti Define / Seccion Properties / Frame
Sections... (Figura 4.16). En el cuadro de Frame Properties escogemos

Add New Property... (Figura 4.17).
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Figura 4.16 Ment! definir — Propiedades de secciones — Seccicnes
de slemeantos linea.

Fre Procuiies Li Sidrtar
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i,
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Figura 4.17 Propiedades de elemeanios linea.

Lusgo seleccionamos el tipo de seccidn rectangular y de concreto (Figura
4.18)
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i1} Frame Proparty Shaz= Type

Frspz Toe

Eccticn Bhine

Frequerty Used Snzoe Trner

Conoete

Figura 4.18 Propiedades de elemenios finea — Tipo y forma,

Para definir las secciones de columnas, ingresamos los datos en el
formulario de Frame Section Property Data, como se muestra cn la Figura

4.19.

— S e -
i §4 Frtms Szetion Proparty Deta LB

i
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Figura 4.18 Propiedades de elamanfos linea — Datos de la seccion.
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Para definir las secciones de vigas, ingresamos los datos ¢n el formulario
de Frame Section Property Data, y colocamos los datos como se muestran
en la Figura 420, luego daremos click en Modify/Show Rebar... y en
Design type seleccionamos M3 Design Only (Beam) (Figura 4.21).

§y Frama Seetion Brapasyy B

Gererd [

Fiepery tamz

Bactien Pispeaty Seuics

B Stuca: Afser (it
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Eirgih n ji
Vit ) n

Figura 4.20 Propfedades de elementos lines — Datos de fa seccidn.
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Fiqura 4.21 Propiedadas do clementos linea — Dalos def refuerzo de fa seccion.
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4.2.7. Pefinicion de las secciones de elemento area

Usaremos los elementos 4reas para modelar los sistemas de piso (losas
aligeradas) y placas de concreto.

Definiremos una losa aligerada de 25 em de peralte, para ello iremos al
mentt Define/Seccion properties/Slab Section. .. (Figura 4.22). Se abrird el
formulario Slab Proterties, en €l cual seleccionaremos la opcion Add New
Property... (Figura 4.23).

PDefine | Drow  Salert  hssign  Analyze  Dipplay Design  Dataling  Qptions
‘L_ :\‘]ELNI![PIO:‘!‘-ﬂiﬁm P5-d P!: 518 k) I{§J ‘:‘ v EIK m

: {]Zj., Eaction Pwpems S | I _'g-_' FiemeSecLluns
E. 133 Sprm “'D ertics r -‘9 -Slab Sr_ctln'h i

| Biapiwagmz..
il e Lebets.,
E M3 Spandrel batels.,

Deck Sactions..
B wWall S.'-ctir.ln'

Relnlclcm E=r Sizes,
9

G:nupDernmuns..-." "‘{ Lll\k.-‘SupncrtPr\opemrs

Sartien Cuts., ‘_-P‘ Frzme.-\".’ullP.cnlnnc..rHlng:s..
functions » 5 PasetZone..

Gergralizad Displ..ce myents...

l‘uaas Suuu.e
Fd  P-Dulta Cptiens...
1 Dodal G

igud P':xt' Bt

Higa Shell Uniferm Laas Sers..
e \.cid C.ls"
B3 inzd Combimations.

Autn Con:rtruc'nun quuence Carg

Ferformanse rheﬂlﬂk

Figura 4.22 Meng definir ~ Propiedades de secciones — Secciones
de elementos area (losas).

i stub Propedies

Siab Propedty Tlok ks
= —2dd flew Prigery.. |
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E Mackhy/Show Property,.. |
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o
| |

Figura 4.23 Propiedades de elementos area (losas).
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En el siguiente formulario ingresaremos el nombre para dicha seccién. el
material que estard relacionado con dicha seccién y las dimensiones como

se muestra en la Figura 4.24.

|rﬁ Slab Propecty Tata

. : . Genem! Cata

Froperry Mame

£=h M=rara

Motioral Size Data
ezdatng Type

MoBiers {Cumrenty Defaull)
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Progenty Deta
Tire
Crveied Depth
Shely Thicknesa
Lrerm Wicth at Tep
Stem Yhelh st Battem

Fib Crection is Faralld o

i Usa Spacra CoeWy Load Dididiza

Fib Spacing {Pependicitsria b Deactian} P "

(a2l epem?

E=Tr N M|

Caneel H

Figura 4.24 Propiedades de efementos Grea — Datos de ia seccion — !osa afigerada.

Definiremos un muro de concreto de 25 cm de espesor, para ello vaya al
mentt Define/Seccion properties/Wall Section... (Figura 4.25), se abrird el
formulario Wall Proterties, en el cual scleccionaremos la opcidn Add New

FProperty... (Figara 4.26).
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Figura 4.26 Men definir — Propiedadss de secciones — Secciones
de efementos érea (muros).
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Figura 4.26 Propiedadas de elementos drea (muros).

En el signiente formulatio ingresaremos el nombre para dicha seccién, el
material que estard relacionado con dicha seccién y las dimensiones

{(Figura 4.27).

141 Wall Frapecty Data -

Gared Dat

Premerty Nama

Pregedy Type

Wal Wegnial

Hetlonat Sz Oaie

bladeling Tyee

Hedfiers Tomently Defot)

Cixplay Coler

Propesty tigtes

Froparty Deta

_ b.‘gs.‘_...

Figtira 4.27 Propiadades de elementos area — Datos de la seccitn.

4.2.8. Dibujo de elementos linea

Para iniciar el dibujo de elementos linea active la ventana de vista en planta
(Plan View) haciendo click izquierdo encima de ella. Luego en la parte
inferior derecha de ia ventana, en la lista desplcgable donde se observa One

Story, seleccionar Similar Story (Figura 4.28)
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| Simias 5 |

Figura 4.28 Botdn de piscs similares.

Iniciaremos con el dibujo de las vigas, para ello usaremos la opeion en la
barra de iconos lateral (Figura 4.29), también se puede ir al menu Draw —
Draw Beam/Column/Brace Objects — Quit Draw Beams/Columns (Plan,
Elev, 3D} (Figura 4.30), con lo cual sc aclivara la venlana Properties of
Object, en donde escogemos la seccidon V30X60 (Figura 4.31) vy
empezaremos a dibujar las vigas sobre los gjes B, C, Dy E.

Figura 4.29 Botén de dibujo de elementos finea — vigas.
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F:’gura 4.30 Ment dibujar — dibufar vigas/colirnnas — dibtjo rapido de
vigas/columnas (Plan., Elev., 3D)
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Figura 4.31 Propiedades def objefo.
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Luego escogemos la seccidn V30X40 y empezarcmos a dibujar sobre los
ejes 2, 3 y 4 y enire los ejes B y E, y sobre los ejes 1 y 5 la seccion
V25x44).

Ahora dibujaremoé las columnas, para ello usaremos la opcidn en la barra
de iconos lateral (Figura 4.32), también se puede ir al menu Draw - Draw
Beam/Column/Brace Objects — Quick Draw Columms (Plan, 37} (Figura
4.33), con lo cual se activara la ventana Propertics of Object, en donde
escogemos la seccidn C40X60 (Figura 4.34) y empezarefnos a dibujar las
columnas sobre la interseccion de los ejes.

r.,-‘;[
LEd
Figura 4.32 Boton de dibujo de elementos linea — columnas.
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Figtira 4.33 Ment dibujar — dibufar vigas/columnas — dibujo rapido de
cofumnas (Plan., 30).
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Figura 4.34 Propiedades defl objefo.
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En la Figura 4.35 mostramos como queda definida las estructura.

T e L

~ ]
h ERR I

Figura 4.35 Vista en planfa — dibujo de vigas y columnas.

- 4.2.9. Dibujo de elementos drea

Para dibujar las losa aligerada de 25 cm de peralte haga click en ¢l botdn
de la barra de jconos lateral (Figura 4.36), opcionalmente podemos usar el
ment Draw — Draw Floor/Wall Objects — Quick Draw Floor/Wall (Plan,
Elev) (Figura 4.37), en la ventana Properties of Och.(.t seleccionamos
ALIG 25 (Figura 4.38).

Figura 4.36 Bofdn de dibufo de elementas drea - fosa.
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Figura 4.38 Propiedades dal objelo.

H

Figura 4.39 Vista en plarma - Losa Aligerada.

Figura 4.37 Ment gibujar — dibufar losas/muros — losas rectangiifares.

Trabajando en la vista en planta, hacer click sobre dentro de las cuadriculas
entre 1os gjes. Nuestro aligerado quedara como en la Figura 4,39,
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Para dibyjar los muros de 25 ¢m haga click en el botén de la bama de
iconos lateral (Figura 4.40), opcionalmente podemos usar el ment Draw —
Draw Stacks (Plan, Elev, 3D)... (Figura 4.41), en la ventana New Wall
Stack daremos las dimensiones de nuestra placa de 0.25x1.30m (Figura
4.42).
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Figura 4.40 Batén de dibufo de elementos drea — muros.
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Figura 4.41 Meng dibujar — gibufar losas/muros — muros.
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~ Figura 4.44 Mena Dibufar.

- . Seleccionaremos la viga v desde el extremo, arrastraremos el punto (Figura
5 1. 4.45) hasta cl extremo de la placa, asi moveremos todas las vigas que estén
sobre Ias placas (Figura 4.46)

Moot v oo e

Figura 4.42 Mentr New Wall Stack.

I.uego daremos click en OK y procederemos a dibujar las placas de 0.25m
de espesor, sobre los gjes 1-B, 1-C, 5-B y 5-C.

En la Figura 4.43 se muestra que las vigas estin sobre las placas,
procederemos a mover las vigas hasta el extremo de la placa, para cllo
iremos al ment Draw/Reshape Object (Figura 4.44)

Figura 4.43 Vigas sobre placas.

Figura 4.46 Viga apayada en exiremo de placa.
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4.2.10. Asignacidén de brazos rigidos

Activar la ventana en 3D. Para quc ¢l programa muestre los cambios,
refrescar la ventana haclendo click en el botdn cuyo icono es un lapiz.

Scleccione todos los elementos medianie el botdn all (lambién puede usar -

Iz secuencia de comandos Select — All o Control+A). Ir al mena Assign -
Frame/Line - End (Length) Offsets (Figura 4.47).

5‘ :‘Ts‘slg‘n N Anabze

s Design Ectiffing  Options  Tegiz  Help

AT A SN g -1 l
. Frame Szchen Property.
by .
L% Shel Properly Mlodiiies..
e % Lini ! . .
e Ve RelzaesPaial fuity..
e - . N - t
Jfrd drintlosds PP Enetlungth Cifels. i
R _J,?'] frame Leads o T Inssttion Point.
A Shell Lesd !
;-‘H— B oil Leads ’-E }5 Locat tues...
Chitput Seatiani.,.
Tensicn/Camprassion Lieits...
i
v¥  Ling Sarings.
LI 13
: P mal Flass..
(B Fertaber.
- .
g3 Spendrsl Labgl.
PhS Frame Auto [ech Option.. H

Figura 4.47 Mer asignar — brazos rigidos.

Apareceri la ventana Frame Assignment — End Length Offsets, en donde se
marcara Automatic from Connectivity ¥ en el cuadro inferior Rigid-zone
factor ingresar 0.75 (Figura 4.48).

Frome Acsigmment - bnd Length Offzats B

End Cifget Meng Length
& Ademstcfrom Cornocity

.. Cefme Lengths

¢ ¥ieiphs Baned one R Lot

I Uit Baaed an Cear Lanoils

Figura 4.48 Brazos rigidos.
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Puede ver la edificacién con los brazos rigidos activando la ventana Set
View Options (Figura 4.49), con la cual se verd la estructura con
volumetria (Figura 4.50)
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Shaw Shel Arays M

e mlanal 6y
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Figura 4.50 Vista en 20 daf modelo.
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4.2.11. Aplicacion de las condiciones de apoyo ala estructura

Parz asignar las condiciones de apoyo, activar la venta de vista en plantay %
vbicarse en el plano inferior (Base). Cambie en modo de All Stories por el
de One Story, seleccione todos los nudos de este plano por medio de una "
veniana extendible v luego haga click en el botdn Assign Restraints
{Supports)... o ir al memt Assign — Joint — Restraints... (Figura 4.51)

irns Yeels  Hej

| heane c Beogn T Oetedeg Oy
: yorsw
*,.:" Shei Dosphesgai.,
e L
g iy Jomtioads LR A TS X T
Frame Loads L4 e Fioor Blething Cplan., ;
IQS FLE :
arpileads v
Lenizm GRlostets Doaerg.. g
i
Chnzr Preplaor of fss gns E
i
Cogy bt
*
i

R e e e

Figura 4.51 Menti asignar — puntfos de apoyos - restricciones.
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S Fedatin ahaw X
& Rataticn sbent 7
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Fos Ragmets .
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Lh L) & L) :
ok | [ Goor P !
i

Frgura 4.52 Restricciones en los apoyos.

Aparecera el cuadro Joint Assignment —~ Restraints {Figura 4.52), dondc se g .

puede marcar con un check las casillas correspondientes a los 6 grados de . # .
libertad (también puede usar ci botoén que aparece en la misma ventana que -
muestra un cmpotramiento). Haga click en OK para aceptar los cambios.
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e e e

4.2.12. Definicién y asignacion de diafragmas

La definicidén y asignacion de los diafragmas lo haremos en una vista en
planta, para ello active 1a ventana de vista en planta, lnego ubiquese en la
losa de piso del primer mivel. Seleccionar todos les nudos del nivel
mediante una ventana extendible.

En el menu Assign/Jointf’Diaphragmsm- (Figura 4.53). Aparecerd la

ventana Joing Assignment — Diaplhragms en donde daremos click en
y nos aparecera el formulario Define
Diaphragm (Figura 4.54) en donde iremos a-Add New Diaphragm y
afiadirenos los diafragmas LOSA_1, LOSA 2, LOSA 3, LOSA 4 vy
LOSA 5, las cuales les asignaremos a cada pise (Figura 4.55).

Modify/Show Definitions...
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Frazee Laoasds

EneltLesds
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ety DR et U Tl s,

LR .
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Paeed Mone..,

e

Figura 4.53 Mend asignar — artictlaciones — diafragma rigido.

Choxeo:

U Add Mewr Ciaphragm !

Figura 4.54 Definfeion de diafragma.
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' £1 Disphragm Ozt
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H Fugld O Bt S i
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Figura 4.56 Asighacion de diafragma rigido — nivel 1.

4.2.13. Definicidn del sistema de cargas estaticas

Vaya al ment Define — Load Patterns. .. (Figura 4.57). E} programa por
defecto tiene definido dos sistemnas de cargas que son la carga mucria
(DEAD) y la carga (VIVA). Como se observa en la ventana Define Load

94
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Patterns el sislema de carga muerta incluye €l peso propio de los elementos
medelados que conforman la edificacion (Figura 4.58).
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Figura 4.57 Mena definir — patrones de cargas.
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En la misma ventana procedefemos a ingresar dos sistemas de cargas
estiticas nuevas que corresponderan a la accion del sismo sobre la
estructura. En la ventana Define Load Patterns ingresar: Load = 8X / Type

Seismic / Self Weight Multiplier = 0 / Auto Lateral Load = User
Coefficient. Luego, hacer click en Add New Load para que ingresen los

:ﬁs;g;\ Anatyre  Bisplay  Design Detailing Options Tools  FHalp

valores escritos (Figura 4,59) o 1 ®TIREO-@2n
Frame [ g ¢u» ///, V~ ® .ETl ¥
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Figura 4.50 Definicién de carga estatica de sismo SXy SY. i _ F e,

Retrforcenent for Wal ngn,

Fiaor Ao Me&!\ Oplmnu...

Por el momento ne modificaremos el coeficiente basal para el sismoe feall Auto Mech Optionse, = 0
estatico. . o .}‘:‘ faste EdgeCon"tP Fit.e.
¥

Pdaterial Qreennite...

4.2.14. Asignacién de mesh a elementos de drea. . Y S Figura 4.60 Ment asignar mesh.

Asignaremos los mesh a las placas de 0.25m, para lo cual seleccionaremaos
dichas placas y luego iremos al mentt Assign/Shell/Wall Auto Mesh -
Options... (Figura 4.60), en la ventana Shell Assighment — Wall Auto e Sl Ryt - Wal At Mo Gt =
Mesh Options (Figura 4.61) seleccionaremos la opcién Aute Rectangular =

- . e, . i1 Meshing Uptfons
Mesh, posteriormente daremos Cllc}_( en Ad\"ance(‘i - MOdIf}_'J Show Auto o 772 Qe B eshing for Stroight Waks a0 fute Rectangder bisting fos Curved ks
Rcetangular Mesh Settings. .. y modificaremos el siguiente cuadro como se - " MeshObiectime | Vel and T Hossorsl

muesira en la Figura 4.62. ' . & Aot
N {7} P4 Restrmints on Sdge # Comers have Redrminis

1. Advanued - Madfy/Show Autd Py £2r Mesh Settings... |

o | ((@esa] Ay )

Figura 4.61 Ventana Shell Assignment — Wall Auto Mesh Options.
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Figura 4.62 Automatic Rectangilar Mesh Options (for Wails).

4.2.15. Asignacion de piers a placas.

Para asignar los piers iremos a! ment define/Pier Labels... {Figura 4.63)
luego en la ventana Pier Labels adicionaremos nuevos piers dando click en
Add New Name, luego seleccionaremos cada una de las placas, para luego

asignaries un piers.
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“Y  Load Patterns..
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Figura 4.63 Ment definir Fiers.
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Figura 4.64 Pier L abels.

4.2.16. Definicidon del sistema de cargas dindmicas

Ahora ingresaremos las cargas dindmicas que afectardn nuestra estructura.
Para ello primero debemos definir un espectro de pseudo aceleraciones,
para lo cual iremos al menti Define — Functions — Response Spectrum. ..
(Figura 4.65). En el formulario Define Response Spectrum Functions
desplegar [a lista de opciones y elegir From File; hacer click en Add New
Function... (Figura 4.66).
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Figura 4.66 Definir funcién de espectro de respuesta.

En la ventana Response Spectrum [Function Definition — From File se
ingresaran los datos como se muestra a continuacién, importaremos los
archivos de texto con los valores del grafico del espectro para los sismos en

X eY v luego daremos click en OK.
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Figura 4.67 Archive con datos def espectro de respuesta.
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Figira 4.68 Datos de espectros de respuesta en ETABS.

Abhora procedemos a definir los casos dindmicos a analizar; para ello ir al

meni Define — Load Cases (Figura 4.69),
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Figura 4.69 Men definir — casos de cargas.
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En la ventana Load Cases hacer click en Add New Case. .. (Figura 4.70)

s S R Clioka - o
ed Case Hama  Load Case Tyne S New Cass..._
3 D e :
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Lirgar Static
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Figura 4.70 Ventana de casos de cargas.

En la ventana Load Case Data ingresar: el nombre del caso dindmico, v los
demas dates como se muestran en la Figura 4.71.
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Figura 4.71 Ventana para ingresar datos de Jos casos de carga.
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También ingresaremos una excentricidad accidental del 5% para ello le
daremos en la opcidn Modify/Show.., cn Diaphragm Eccentricity en la
Figura 4.71. En la Figura 4.72 se muestra ¢l cuadro para ingresar la
excentricidad accidental.

Defent Eceemricity far Fesporsz Spectnm Anatyais . s e
" Eooenichy Fatio Apohies ta Al Disphyagms Eveapd thase (hacoritan Brbaw]

i Ovonemes vt Specific DRpRragie - oo o+ = e oiemes s ne s e

Sory ... Liaphrgm Eesseifisity i

Figura 4.72 Excentricidad accidental def 5%.

Luego haremos lo mismo para la direccidn Y y daremos click en OK para
aceptar las modificaciones y OK para cerrar la ventana.

Asignacién de cargas en losas

A continuacion se asignaran las cargas en las losas. Para ello activar la
ventana de vista en planta ¥ ubicarse en la planta del primer nivel, puede
usar el botdén # y seleccionar Storyl en el listado que aparece. Luego
seleccionamos la losa dando click sobre ella ¥ con el botdn % para
movernos al nivel superior v seleccionar la siguiente losa hasta el cuarto
nivel, luego ir 2l mend Assign — Shell Loads — Uniform... (Figura 4.73).
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Figura 4.73 Men( definir — carga en losa - carga uniforme.

Aparecerd la ventana Shell Load Assignment — uniform en donde el

usvario indicara en qué estado de carga ira aplicada y cudl es el valor de

dicha carga, Inpresaremos la carga muerta adicional; para elle, en la
seccion Load Pattern Name seleccionar Dead, en la seccion Uniform Load
escribimos 0.23 (0.10 de tabiqueria, 0.05 de acabade y 0.08 por peso de
ladrillos de techo)} y en Direction seleccionamos Gravity (Figura 4.74). En
Options seleccionar Add to Existing Loads. Luego haga click en OK para

aceptar ios cambios hechos.

Shell Load Assignment - Uniform

Load Fallem Hame
. . Unifara Load == - - o ooees o

. Duuuns

: . @ 8cSto Pdning Loads

" £ Replece Besting Loads
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Figura 4.74 Ventana para asignar carga uniforrne a losa (carga muerta).

De igual manera ingresar la carga viva. Para ello, selecionamos otra vez las
losas en Storyl y Story2 usando ¢l boldén -*, luego ir al ment Assign —
Shell Loads — Uniform... y en la ventana Shell Load Assignment —
uniform ingresar los datos como se muestra en la Figura 4.75.
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- Unieim Load - c s eeneemseens s -, Opligng -
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{1 @ Replace Bdsing Loads
' & Delets Erising Loads

4.2.18. Definicion de masas

Para definir las masas de la estructura ir al meni Define — Mass Source. ..
(Figura 4.76) y en la ventana de Mass Source modificaremos el caso
“MsSrcl” indicado por defecto (Figura 4.77).

ke Material Propartias...

Figura 4.75 VVentana para asignar carga uniforme & losa {carga viva).

Para el dltime nivel (Techo) repetiremos el mismo procedimiento,
cambiando el valor de la carga muerta a 0.18 t/m’ y con una carga viva
también de 0.1ton/m?,
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Genstalized Qisplacermants..

. Masi‘_s":‘-""‘e.—- Ciiaol Lo

P-Dela Optizns..,
Modal Cases..

Load Patteme...

IR

yegi
fma 1

Shell Ussifgenn Load Sete.

Load Cases..

B o
P

Load Jemivinations...

ng'ura 4.76 Ment definir — masa adicional.
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- Click 1o,
L Adid Hew Mas=s Source... - I SO
E_ Add Copy of Mese Sourcs.. 1 i

; Madify!Show Mazs Source... ]

[_nlsSrc‘l

Figura 4.77 Cuadro Mass Sowrce.

En Iz ventana Mass Source Data ingresaremos los siguientes datos (Figura
4.78).

Load = Dead, Multiplier = 1; hacer click en Add.

Load = Live, Multiplier = 0.25; hacer click en Add.
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T4 Mass Squrce Data

Kasa dlugkers far Lond Famaeng -+ -

Haes Saurce Iz Medre ’ 1nac Pallern Udlaier
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R Beues e« e e e L
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] Specitied Load Paterna
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t B2 Luimg LElmI Meys ot Story Levets

e

Figura 4.78 Vemtana para definir masa adicional.

Luego hacer click en OK para aceptar las modificaciones hechas.

4.2.19. Pefinicién de las combinaciones de carga

Para llevar a cabo el disefio de la estructura debemos definir las
condiciones adecuadas, para ello vamos al mend Define — Load
Combinations... (Figura 4.79). En el formulario Load Combinations hacer
click en Add New Combo... (Figura 4.80},

4| Oefine | Draw  Select  Assign  Analyze &

- TP Y
A B Secticn Properties 3

Spring Properties 3
Digphragms...

Pier Labefs...

Spandrel Labals..,

Group Definftfons,..

Section Cuts...

Functions e

Generalized Displacerments...

dlass Source..,
P-Celta Dptions...

Bledal Cozes.

Laad Patterns,,,
Shelt Uniforn Load Sets...

Load Cases..

.7 Lead Combinations...

Auta Canstruction Sequence Caze..

Farformangs Chadks..,

e e

L= i
B L T T, e
Add oy el Doz i

Figura 4.80 Menir definir — combinaciones de carga.

En el cuadro Load Combination Data ingresar; Load Combination Type ~
Linear Add; en Define Combination of Load Case/Combo Results,
ingresamos Load Name = Dead, Secale Factor = 1.4, luego hacer click cn
Add. Nuevamente, ingresar los siguientes datos; Load Name = Live, Scale
Factor = 1.7, finalmente hacemos click en QK para aceptar los valores
ingresados (Figura 4.81).
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. Defie Combinaton of Lazd CassComba Resills - - »
: lawd Bome.  Soak Fortor
15

Figiwa 4.81 Ventana para datos de combinaciones de carga.
Repetir los pasos para ingresar las otras combinaciones;
Combl; 1.40 Dead + 1.70 Live

Comb2 vy Comb3: 1.25 Dead + 1.25 Live &+ 88X

Comb4 v Comb3; 1.25 Dead + 1.25 Live = §5Y

Combé v Comb?7: 0.90 Dead + SSX

Comb8 y Comb9: 0.90 Dead & SSY.

Luego de haber definido todas las combjnaciones antes prescntadas, en el
mismo  formulario  ingresaremos  una combinacién  llamada
ENVOLVENTE, con los siguientes datos:

Load Combination Type = Envelope; en Define Combination of Load
Case/Combo Results, ingresamos [oad Name — Combl, Scale Factor = 1,
luego hacer click en Add. Nuevamente, ingresar los siguientes datos: Load
Name = Comb2, Scale Factor = 1, ¥y asi sucesivamente hasta completar
todas Ias combinaciones que hemos definido anteriormente (Figura 4.82).
Finalmente hacemos click en OK para terminar.
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Figura 4.82 Ventana para datos de combinaciones de carga — envolvente.

4,2.20, Analisis de la estructura

Para que el programa analice Ia estructura ir al botén Run o también puede
hacerse desde el'menti Analyze - Run Analysis (Figura 4.83),

# Analyzs | Displyy  Besign  Delsifng  Dprivas  Tols
FIv Chect Model_

Set devhor Degrees af Frambom..
TF SetLload Cases T Run.,.
Advanced SAPFire Options...

Autoenatic Retangulae htesh Settings for Flogis.. :

Automatic Rectangular hasic Sattinga foe Walls,_

Ffunalysi bhedel for Manlinear Hinges,,

¥ ) . Rundmabsis L. LT

Madel Alve

Last Anafysis Fun L.

Lack hindet

Figura 4.83 Meni anafizar — efecutar andlisis.

En este primer andlisis revisaremos si con la estructura que presentamos
estamos cumpliendo las distorsiones, de Io contrario aumentaremos
algunas de nuestras secciones de columnas, placas y vigas hasta cumplir
con la norma.
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4.2.21. Verificacion de Ias distorsiones

Segun la Notma E.030, el méximo desplazamiento relativo de entrepiso, no
debera exceder la fraccion de la altura de entrepiso que se indica cn Ia
siguiente tabla:

Tabla 4.4 Limites de desplazamientos segiin
MNorma E.030 - 2016

LIMITES PARA EL DESPLAZAMIENTO LATERAL DE

ENTREPISO
Material Predominante Aifhet
Concreto Armado 0007
Acero 0.010
Albaiiileriz 0.005
Madera 0.010

Edificios da concreto armada con muros de

ducillidad limitada. 0.005

Los desplazamientos laterales se calculardn multiplicando por (,75R los
resultados obtenidos del andlisis lineal y eldstico con las solicitaciones
sismicas reducidas, Por lo tanto, exportaremos los valores de las
distorsiones, en el ment Display/Show Tables. .. (Figura 4.84)

Display | Design  Detalling  Qptions T«

71 Yndeformed Shage R
F3 Lezd Ass i

e 24 HE5igNE »
.E‘}j Defarmed Shape.. Bl
F5 - ForeesStress Diagrams H

Risplay Pafcrmance Check,,.

Enecgyictual Wark Diagram..

Curalative Energy Somponznts...

Story Respanse Plats...

Response Spectrum Curves,..
Plot Functions... fi2
Quick Hysterasis ¥

Static Pushover Curve...

B & & T B

Hinge Results...

Save Narmed Display..,

-

Shew MNamed Display...

[

= S'i'n_m?v;"l'_abféé...' = C.t_il;__‘[ .. _i

Figura 4.84 Mend mostrar — mosirar tablas.
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Luego en el formulario Choosc Tables seleccionaremos la casilla de Story
Drifts, para lo cual iremos a Analisys/Results/Displacements/Story Drifts y
damos click en OK.

Seleccionaremos en Load Case/Combo las cargas de sismo SSX Max y
SSY Max, y obtendremos en la columna de Drifts las distorsiones.

L Stary Dt = E

FERNE R 3 of 10 | 3 b} | Baload Agply

Heey Laza Direetian i ] Labal

RS

AT

Figura 4.85 Distorsionss de entrepiso.

Luego copiaremos los datos hacia un libro de Excel, en el cual
multiplicaremos a los valores de las distorsiones por 0.75R, para obtener
las distorsiones reales, las cuales deben ser menores que el limite
establecido por la Norma (Tabla 4.5).

Tabla 4.5 Distorsiones reales

TABLE: Story Drifts

Story L°§§nf§§” Direction  Drift [0.75D};;<ﬂnjr(iftx1 t0.75?£:tnrifw] ﬁiﬁ’éﬁ
Storys  $SX Max X 0.000748  0.00393 0.007
Story5  SSY Max Y 0.000336 0.00202 0.007
Storyd  SSX Max X 0.001030  0.00541 0.007
Story4  SSY Max Y 0.000579 0.00347 0.007
Story3  SSX Max X 0.001262  0.00663 0.007
Story3  SSY Max Y 0.000787 0.00472 0.007
Story2  SSX Max X 0001305  0.00685 0.007
Story2  SSY Max’ Y £,000920 000852 . 0007
Storyl  SSX Max X 0.000810  * 0.00425 0.007
Story!  SSY Max Y 0.000776 0.00466 0.007

Observamos que se estan cumpliendo las distorsiones indicadas en la
Norma E030 — 2016,
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4.2.22. Perfodo fundamental de la estructura

Luego de haber analizado la estructura, nos dirigiremos al ment
Dispiay/Show Tables... (Figura 4.86), la cual nos llevara a la ventana
Choose Tables, (Figura 4.87) en la cual nos dirigiremos a
Analisys/Results/Modal Results y seleccionamos la opcidn Modal
Participating Mass Ratios y damos click en OK.

Display} Design  Detailing  Options T
411 Undefarmed Shape I |

fé Load Assigns »

7T Deformed Shape... F&
4 FS  Force/Strass Dizgrams »

Display Perfarmance Chack..

Energy/Virtual Wark Dizgram...

Cumaulative Energy Comoponents.,,

H . Story Response Plots,..

J1  Response Spactrum Curvas..
7  Plat Functions... F12 A
g

A Quick Hysteresis 3

Static Puzhower Curve,.,

Hinge Results,..

£
gt

Save Mamed Display...
{nd

Show Mamed Display...

Figura 4.86 Ment mostrar — Mostrar tablas.

En la Tigura 4.88 se muestran los periodos y formas de modo de Ia
esiructura, observamos que en el modo 1 el perfodo es de 0.700 seg. en la
direcciom X y en el modo 2 es de 0.563 seg. en la direccién Y. Estos
periodos nos seran de ayuda para el cdleulo del coeficiente basal para las
cargas del Analisis estatico,

3% Choose Tatias

& ] Tables
) Madel
BV D Anaiysis

B Responee Spectrum Functions
& 7] Time History Functions

£ Load Cases
1) [ L oad Combinations
=2 Results
& JDisplacements
i &-CIReactions
! E-{JMods Resuts
f ;-—ﬁMndal Periods and Frequencies
| +-fi/iModal Particpating Maes Ratios
" Modat Load Padicipation Ratios
“iMedal Paticipation Factors

- Energy/Alual Wodc
@ iDesign

[ o~ | conoet )

=

Figura 4.87 Ventana Choose Tables.

Medyl Paricipating Mass Ratios

B4 of12 (% P Reloed Apply

@

Case klade Pesiad [1:8

by ] -3

Figura 4.88 Periodos de 1 esfructura,
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4.2.23, Coeficiente basal para el analisis estitico

Del reglamento nacional de edificaciones E030 — 2016 tenemos:

ZUCS
R

V= Fad

De la tabla N° 4.1. obtenemos los valores de Z, U, S, Ry para el calculo de]
factor de amplificacién sismica C usaremos las siguientes ecuaciones:

T<l,—>C=235

T, <T<T, —>c=2.5['i;f;]

T>T, > C:2.5[—TP'§LJ
Vil
Ademas:
C

—={.125
R

Siendo el periodo fundamental en X de 0.700seg. y en Y de 0.563seg.
Calcularemos el factor de amplificacién sismica para cada direccion.

I, <7y <T, >04<0.7000< 2.5

0.4

Cy =25 —|=1.43
0.700

T, <T, <T, = 04<0563<25

0.4
¢ a5l 04 =1
d LO‘563] 8

Entonces, nuestros coeficientes basales para cada direccion serén:

ZULC.S _ 0.45x1.00x1.43x1.00

=0.092
Ry 7.00
ZU.C,.S  0.45x1.00x1. .
vS _ x1.00x1.78x1 00:0.]00
R, 8.00

Ingresaremos estos coeficientes en los casos dec cargas estaticas creadas en
2.4.13., en la Figura 4.89 seleccionaremos el caso SX y haremos click en
Meodify Lateral Load...

T e LT
-

B Y

Figura 4.89 Definicién de Cargas Esltaticas.

En la ventana de Seismic Load Pattern — User Defined ingresaremos el
coeficiente Cx calculado’ anferiormente, también se adicionara una
excentricidad accidental del 5%, como se muestra en la Figura 4.90, del
mismo modo se ingresard el coeficiente basal para el sismo estatico en Y.
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. [ XCit» Eceenticty £ Y O+ Eceeririciy g Heght B, K T 3
] X B~ Escentpcty ¥ Die- Ecesrtneay o . e e e ;
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© Eee. Rallio {4 Diagh) ‘o5 T Tep Sty sevs - x| gk
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4.3. ANALISIS DE LOS RESULTADOS

4.3.1. Deformaciones

Para observar las deformaciones debido al sismo, podemos hacer uso del
botén Show Deformed Shape o al mend Display — Deformed Shape...

(Figura 4.92).
4 Uisplay | Dwign  Detailing  Options  Td
Il Undeformed Shape E4
fé . Lead Assigns >

{7y Detormicd Shirpe:

A FHS ForcesStress Diagrams 8

Display Pafomarce Check,. 3

: i-;-; Energy/Vistual Wark Disgram..

Curnulatize Enasgy Companents..

18 Soyfeponsepon.

F 7 Roesponse Specirum Cubas.,

§f7  PletFunctions. A2

7 Quick Hysteresis »

Figura 4.92 Ment: mostrar — Deformaciones.

En el fonmulario Deformed Shape, en Load Case/Load Combination
colocamos los siguientes datos: Load Case = SSX, y luego hacemos click
en OK. (Figura 4.93). Repetir los pasos para ver la deformada en Y.

;- boad ConaLoad Sombinaibntloded Cage - - - o -
L Cme 0 Cocko

& Ausiomatic
) User Defired
o . Comour Oplispy--- -
¥ Drae Cenlours 2 Chisdle

o, e Sanps

11 W¥ine Shadowe
. (A Gl Cuve :

Figura 4.93 Deformacionas (Elegimos en caso de carga).
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Ao
Tor = QGEE ]
[EER T ]

Figira 4.94 Deformacion dobido af sismo en fa direccion X (SSX).

Figura 4.95 Deformacion debido af sisma en la direccién Y (S5Y).
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4.3.2. Fuerzas en elementos linea

Observamos que las fuerzas en los elementos

linea en una vista en

elevacion. Para ello, con la ventana de vista en planta activa, hacer click en
el botén ° ubicadq en la barra de iconos horizontal. En la ventana Set
Elevation View seleccionamos el ¢je C (Figura 4.96) y Iuego damos click
enr OK, con lo cual se observara una vista en clevacién de la edificacidn en

el eje 3 (Figura 4.97).

1) inchude G Line Brrtions
i nekita Uoar Blevtlions

gl

[Ny
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Con la ventana anterior activa ir al mena Display — Force/Stress Diagrams
— Frame/Piers/Spandrel/Link Forces... (Figura 4.98) y seleccionar: Load
Case = Dead, Component = Moment 3-3, Scaling = Auntomatic, Display
Options = Fill Diagram, Include = Frames (Figura 4.9%), luege dar click en
OK. El programa mostrara los diagramas de momento fector en los
elementos linea debido al estado de carga Dead (Figura 4.100).

§ Disy | Busign _Dewfieg _ Options_ Tosts M
1] Undsfermed Shape [
N

TR Load Assigns

577 DeiomedSeape..
15

_Forees Serass Diagrares

Sefl Preziure.,

o Seandrad/Ling Farcas.,  Fd

EnensMirbu s| Werk Plagrarn_. it Frm.

- Shell Slreszes/Forees..

Cranlatiie Easagy Componeria..

oy Pasperee et Résphragin Farces..

Rezpeoss Smocmyas Supecgn.,
Plut Ferctens, . -Fl2

; Cuk MHmoresz 3

TR,

ravic

Hirnne Tawlts, .

P 4
ﬁ Save Marned Display.. q
U nd Shuo Mlanued i

o T 3

i Bhgur Tables_

Figura 4.98 Menu mostrar — diagrama e fuerzas y esfuerzos — Elementos

finca/placas. ..
: Lfsmber force Dizgrum for Frames/Fiess/Spandrels/Lins

rad CaseLapd Combdnabon Madel Laze
o Caze <. Corba 13 hhods
H [
Daod | . . Tl

Camprmes
T Al Feme I Tocdun -3 ¥rplane Shear
T Sheardd 1 Blamerl 22 =" Tl Moot

F <1 Shaar 33 I+ Momes 33

Scabng :
i Puspmellc -
=i User Digfind R ]

Dheplsy Uptias
7R Tiapum
b_3 Shew Valies 3t Conlroiing Satlgre on Cuegam 3

frchedz ! 3
F Frames T P £ Spandscts | i
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3 okt e |1 speh |

Figura 4.88 Venlana para mosirar diayramas de fuerzas para efemenios linea/plecas...
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Adicionalmente a las grificas ya presentadas, usted puede ver con mis
detalles las fuerzas sobre un elemento haciendo click derecho sobre él, con
lo cual aparecerd una ventana donde se muestran las fuerzas cortantes y los
momnientos, asi como también la deflexién que se pueden ver a lo largo del

clementa excepto en el caso de la envolvente (Figura 4.102), para salir de
k\ . esta ventana hacer click en Done. .
‘-_-/
- [ -
— Load Casa/Load Combinetian
O lomdCaze &0 LoadCambination <) bhodel Core
74& Font Eﬂwg._\remﬁ e i Mzmand b, <
=
; Crompaasnt gy I;vc:dn‘n‘ .
et £ Show Lias o GeralbrVahes g T m
Wax e 54828 100
i — l i‘ L o A = 1T.2B81 el
k. N —— SRR S

Figura 4.100 Diagrama de momentos debido a fa carga muerta - Eje C.

Max = 2 2577 tapf-m

[FLER e AL LR

Luego, en la misma ventana donde se observan los diagramas de momento

flector ir al mena Display —  Force/Stress Diagrams —
Frame/Piers/Spandrel/Link Forces. .. y seleccionar: Load Combination =
Dead, Component = Moment 3-3, Scaling = Automatic, Display Options =
Fill Diagram, Include = Frames, uego dar click en OK. El programa
mosirara los diagramas de momento flector en los elementos linea debido a
Ia Envolvente (Figura 4.101)

Figura 4.102 Diagrama de momentos en viga V30x60 — Eje C.

' 4.3.3. Fuerzas en elementos de placas

Del mismo modo que para los elementos de linca, nos ubicamos en el eje 1
donde encontramos la placa de 25cm (Figura 4.103)

1.

.._...,,‘__L_ Bare J }

Figura 4.901 Diagrama de momentos debido a fa envolvente — Eje 2.

Figura 4.103 Elevacion Efe 1
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|

121




Diseno Sismotresistente de Edificaciones de Concreto Armado Dr. (c) Ricardo Oviedo Sarmiento

Con la ventana anterior activa ir al meni Display — Force/Stress Diagrams

— Frame/Piers/Spandrel/Link Forces... (Figura 4.104) v seleccionar: Load e
Case = ENVOLVENTE, Compenent = Axial Force, Scaling = Automatie, A
Display Options = Fill Diagrarn, Include = Piers (Figura 4.103), luego dar
click en QK. El programa mostrara el diagrama de carga axial debido a la
envolvente en la placa del eje 1 (Figora4.106). % {1+
Display : Ds‘i‘gn Delailing Options ~ Toals  Help
A ] Undeformed Shape K }'ﬂ'!ﬂwﬂﬁﬁlﬁﬁvﬁ
e imeime eieie e e e e .- . N L na l
*2 Load Assigns + g
Fa Deforned Shopen. FB
|Fs FarcasStriss Disgmms T 1y F &, Suppot/Speing Reactions.. e T . T A ez
[isplay Padfeimanze Ch !::‘; Soit Precrure..
F tamieWerbigim. o7 Femerayspndiankrocon [ ] 1 S S S =
| Formieis Sy Conpormts. B shell Sisseiforces. 0 :
! stU‘YRmU“SQ piﬂl‘_. ,I ::; “‘9‘- _‘,a;]“;.;;r:ﬁ“l T \-.E
Responte Spedtnam Curees.. I R A
Plat Functizns. FlE N o s h | o
uick Myste . Figura 4.106 Diagramas de fuerzas axiales debido a la envolvente,
Tin stwPubovercue., )
FL o Hnge e .
B setomedbisgiay. T o Per P2
i; 1ot Case flaud Carbnkton
v Lead :
f!‘-‘mi:‘;ﬂ‘llﬁ .: :’“:".““ i Lt?ﬁ:ls:no

Lengih Ei gh‘"ﬁ--‘“- o

Figura 4.104 Ment mosirar — diagrama de fuerzas y esfuerzos — Elementfos
linea‘placas. ..
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X AL EEIam
Comganenl

. fuxiel Face: W Tain

i o 32 & Momend 22
. i Bhea 33 & Homend 33
S e Figura 4.107 Diagramas de fuerza axfal en placa.

33 User Dafined

4.3.4. Verificacion de la configuracidn estructural

Ahora pracederemos a verificar la configuracién estructura en la direccion
X, para el cual se asumid inicialmente un sistema estructural Dual, para
ello vamos a revisar qué porcentaje de cortante tomas las placas y las
columnas.

Para ello iremos al mena Display/Show Tables... (Figura 4.108), en ]a
ventanz Choose Tables iremos a los menis Results/Frame Results/Column
Forces y Results/Wall Results/Pier Forces y daremos click en OK.

Ceaplay Dplicna
[ A Oregram
L St Wahots al Curtratng Svxtiorrs an Ctagam

iochade : :
] Fromes & P 7 Smndk

ooy 3

Figura 4. 105 Diagramas de fuerzas para elementos linea/placas...
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4 Display | Design Datsifing  Options T
F [] Undefaemea Shape Fd

FU3 Lo assigns ,

- ) 4 rotwmn Farens
Defarmed Shaps.., Fa ;

LU IS

Force/Stress Clagrams 3

Cisziay Pedformence Cheax..,

Energurifirtuz 3ok Giayre:

Curnuiaties Energy Components..,

Srory Respange Plats.,

J 7 Besponss Spactrum Curves..,

Piet Functione... Fiz

Quick Hystacesiy [3

Bratic Fushmer Cioms,.,

Hinge Fezubis...

S i e e R

Figura 4.111 Fuerza cortante en placas debldo al sismo en X.

Tabla 4.6 Cortante en Placas - Direccidn X

TABLE: Pier Forces
Story Pier Cas;’c(';:mbo Location P V2 Vi
Story1 ™ - S8X Max Boitom 3.2084 17.4070 0.0233
Stary1 p2 38X Max Bottom 3.2084 17.4070 0.0233
Storyt P3 88X Max Bottom 3.2084 17.4069 0.0233
Story1 P4 58X Max Bottom 3.2083 17.4069 0.0233
T

Figura 4.109 Choose Tables
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Tabla 4.7 Cortants en Columnas - Direccicn X
TABLE: Column Forces

Story  Gokumn Cas:n’?:a:mho Station P V2 V3

StoyT 7 SSX Max 0 05491 32482 00836
Storyt cig 58X Max 0 0.379 31686 00788
Stary1 c19 S5X Max 0 0.5492 32482 00886
Story1 620 58X Max 0 05481 32482 00886
Story1 c21 55X Max 0 0379 31686 00788
Story1 c22 SSX Max 0 0.5492 32482 00886
Story1 c23 SSX Max 0 9.9824 15007 02079
Story1 c24 SSX Max 0 10516 15407 02155
Story 25 55X Max 0 99482 14991 02017
Story? c26 $8X Max 0 10516 15407 02155
Story1 c27 SSX Max 0 99823 15007 02079
Storyt 28 58X Max 0 99825 15007 02079
Story1 29 SSX Max 0 105159 15407 02155
Storyt c3e SSX Max 0 5.0482  1.4991 02017
Story1 Ca SSX Max 0 10516 15407 02155
Story1 c32 SSX Max 0 99823 15007 02079

De las tablas 4.6 v 4.7 tenemos que:

VPLACAS =69.63¢
¥ coroas = 34491

Por lo tanto, el porcentaje de cortante de placas y columnas queda de la
siguiente manera;
OV oy scas = 06.87%

%oV covunpiss =33.13%

Segiin la norma E030 — 2016:

“DUAL: Las acciones sismicas son rvesistidas por ung combinacion de
poriicos y muros estructurales. La Juerza cortante que toman los muros
estd entre 20 %y 70 % del cortante en la base del edificio. Los porticos
deberan ser disefiados para resistir por lo menos 30 % de Ilg Juerza
corfante en Ig base. ”

En conclusion, se verifica que en Ia direccién X nuestra configuracidn es
del tipo Dual.

Dr. (¢} Ricarda Oviade Sarmlento

4.3.5. Verificacién de la relacién entre Ia cortante estatica y dingmica

Ahora procederemos a verificar Ia relacién del cortante estitico y
.dindmico. Para ello iremos al ment Display/Show Tables. . (Figura 4.1 12),
en la ventana Choose Tables iremos a los ments Results/Structure
Results/Story Forces y daremos click en OK.

Caribar of Mass and Figdty
oy Forzey
Stery Sifiness.

] trkutary Aen and LLRF R

At
. 4 |7 iEremprMiduat Werds
&7 T0esign

Figura 4.112 Choose Tables.

Shary Farees
LS ofd b ¥l Reload Apgny
: Laard

Figura 4.113 Fuerzas Basales.
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4.3.6.

De la Figura 4.113, tenemos que la cortante estatica en X y Y son:

Vestimica_x = 118431

Veerined y = 128728
Y cortante dindmicaen X y Y son:

VD;NAMCA_X =99.82¢

Y omisgca_y =112.65¢

Segin 1a norma E030 — 2016, dice que la cortante dindmica debe ser de al
menos el 80% de la cortante estatica para estructuras regulares, y del 0%
del estdtico para estructuras irregulares,

Por lo tanto, tenemos quc:

Vomisaca v = 99-82¢ > 80%V o e, =94.741
Vomisaca v =112.651> 800V, o o = 102.98¢

I.as fuerzas dindmicas son mayores al 80% de las cortantes estaticas, por lo
tanto, no se requiere aplicar ningin factor de escala a la cortante dindmica,

Separacion sismica entre edificios
Segiin fa Norma E030 — 2016 establece que:

“Toda estructura debe estar separada de las estructuras vecinas, desde el
nivel del terrenc natural, una distancia minima "8" para evitar el contacto
durante un movimienlo sismico.

Esta distancia ne serd menor que los 2/3 de la suma de los
desplazamientos maximos de los edificios adyacentes ni menor que:

s =0.006% = 0.03m (Ec. 4.1)

Donde b es la altura medida desde el nivel del tervenc natural hasta el
nivel considerado para evaluar § .

El edificio se retirard de los limites de propiedad adyacentes a otros lotes
edificables, o con edificaciones, distancias no menores de 2/3 del
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desplazamiento mdximo calculado segin (*) ni menores que s5/2 si la
edificacion existente cuenta con una junta sismica reglamentaria.

- En caso de que no exista la junta sismica reglamentaria, el edificio deberd

separarse de la edificacion existente el valor de 512 que le corresponde
mas el valor 5 /2 de la estructura vecina.

™ FPara estructuras regulares, los desplazamientos laterales se
calewlardn multiplicando por 0,75 R los resultados obtenidos del
andlisis lineal y eldstico con las solicitaciones sismicas reducidas.
FPara estructuras irvegulares, los desplazamientos laterales se
calculardan multiplicando por R los resuliados obtenidos del
andlisis lineal elastico.”

Ahora procederemos a calcular los desplazamientos maximos, para ello
iremos al menu Display/Show Tables... (Figura 4.114), en la ventana
Choose Tables iremos al menti Analysis/Results/Displacements/Diaphragm
Center of Mass Displacements y daremos click en OX.

Figura 4. 114 Choose Tables.
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De la Figura 4.115 tenemos que nuestros desplazamientos méximos reales
seran los que se muesiren en la Tabla 4.8 y Tabla 4.9.

§ Dlaphragem Centar of Mass Displacements

it 4.1 of12: ¥ #1 | Relaad Apply

Figura 4.115 Tabla de Desplazamientos.

Tabla 4.8 Desplazamienfos en X.

Story Diaphragtn Load CasefCombo ux 0.75RUX
Storys D5 58X Max 0.014851 0.073
Sloryd D4 S3X Max 0.012823 0.067
Slory3 D3 88X Max .009970 0.052
Story2 D2 88X Max 0.006409 0,034
Storyt D1 83X Max 0.002695 0.014
Base D1 S8X Max (.000000 0.000
Tabla 4.9 Desplazamientos en Y.
Story Diaphragm  Load Case/Combo Uy 0.75RUY
Storys b5 55Y Max 0.010080 0.060
Storyd D4 S8Y Max 0.009154 0.055
Story3 03 S8Y Max 0.007542 0.045
Story2 bz S8Y Max 0.005301 0.032
Story1 b1 S8Y Max 0.002645 0.M6
Base D1 S5Y Max 0.00C000 0.c00

Por lo tanto obtenemos un desplazamiento méximo en X de 7.80cm y de
6.00 cm en la direccidn Y.

Calculo de la separacion entre edificios segiin E.030-2016:

* Distancia minima considerando el desplazamiento méaximo de
nuestro edificio:

Agne = 7.80cm — %AXM =5.20cm

'_ A =4.00cm

Y max Y max

=06.00cm — %A

e Distancia minima considerando la altura de nuestro edificio:

5;’2=&920ﬁ23.000m

_ 0.006(1550crm1)

5/2 =4.65¢cm

e Lajunta sismica reglamentaria que se debe retirar nuestro edificio
del limite de propiedad:

Sy =520cm 2 4.65¢cm — S, =5.20cm
Sy =4.00cm < 4.65cm — S, =4.65cm

» La junta sismica reglamentaria entre edificios adyacentes en caso
que no exista separacidn del edificio existente del limite de
propiedad:

§=5

T Meadificio existente

+5

nuestro  edificio

Sy =4.65¢cm+5.20cm > §, =9.85¢em
Sy =4.65cm+4.65cm— §, =9.30cm

Para este ejemplo se desconocen los desplazamientos reales del edificio
existente, por lo tanto consideramos lo que indica la norma y para fines
practicos se redondea los valores obtenidos para la separacién entre
cdificios quedando como sigue:

SX:4H, SY=4IP
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CAPITULOV

DISENO DE LOSAS ALIGERADAS: VIGAS T

5.1.

- 5.11.

DISENO POR FLEXION

Los sistemas de concreto reforzado para piso consisten usualmente en losas
y vigas frabajando monoliticamente para resistir las cargas. Cabe destacar
que para una viga T, la parte superior toma el nombre de ala o patin, y la
parte inferior se denomina alma.

sache dei ala o patin

As-
p e L
i) | .
Y . espesor del patin
- S3peser det patm
hi*|
Eje Naufra — "
As+
e N R

\‘_an_ch.g_dal_ajmg

Figura 5.1 Seccidn transversal de viga T,

Anilisis de una seccidn tipa T con falla diictil

Teniendo claro que e Eje Neutro es la superficie material curva,
deformada por flexidn, que separa la zoma comprimida de la zoma
traccionada, podemos notar que dicho eje puede cortar a la viga por
distintas partes, puede pasar por el alma de la viga, o por el patin; esto
dependerz de las dimensiones del elemento, lo cual es wn factor muy
Importante, '
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También existe el concepto del Area Rectangular en Compresion, la cual
puede encontrarse complemente dentro del patin o {omar parte del alma de
la seccidn transversal. De esto dependera la ubicacion del eje neulro.

Para analizar una viga con seccién tipo T, debemos identificar 3 casos con
los que nos podemos encontrar, de acuerdo a lo anterior:

c: Distancia del eje neutro a la fibra mas comprimida.
a: Distancia del bloque rectangular en compresion a la fibra mas
comprimida.

* St c¢<h, enfonces la viga se analizara como una seccién

rectangular de ancho b .

M, =¢M =¢4,f(d—al2) e 6y
A, f)
YT (Ec. 6.2)
0.8551,
A b L
! gl
e ?\r G 1hf
Neutro & ;

Tt

Figura 5.2 Seccidn transversal de viga T, que trabaja como viga rectangular.

s Siagxh - entonces se analizara como en el caso 1

*» Sia> hf , el andlisis es como sigue;

Dr. {c} Ricardo Oviedo Sarmiento

Inicialmente se puede hallar la cuantia de acero a traccién (en la parte
inferior) que se equilibra con el 4rea del ala de 1z viga T:

'I
o

X5 g

As,fy

Figura 5.4 Equilibrio de fuerzas traccidn — comprensidn de las alas.

Luego, sabiendo el drea de acero total (4, ), se puede hallar el area de
acero el cual se equilibra con la seccion rectangular de la viga T:

A=4 -4, . (Ec. 83)

Se iguala la compresion de la scceidn rectangular de la viga con la tensién
del acero ¥ se despeia el valor de a:

5 0.85¢c

e
Neurc ™

- ) Asify

|DW!

Figura 5.8 Equilibria de fuerzas traccidn — comprension de seccidn reétangu!ar,

Finalmente se prede hallar el valor del momento nominal que resiste el
Ag yel 4g,. . '

My=A,f(d-al2), M,=4,f(d-h,/2)
¢Mn = ¢(Mn1 + Mn?.) = Mu

= fy(d__" al2) (Ec. 5.4)
) MnI
. d—h, /12
, ;w—fy( ,/2) (Ec. 5.5)
M

nl
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5.1.2, Determinacion de la cuantia balanceada

Se sabe que la cuantia balanceada se encuentra para el estado en que
empieza la fluencia del acero en traccién y es igual a la compresion del
concreto, Por o tanto si hacemos el equilibrio:
T=C+C,
4,f,=085f'b,a,+0857 (b-b,)h,
Af,=0857ba,+4,f,

También se sabe:

6000
= —————— {Ec. 5.6
% =A [600{} +f, ] )
Entonces:
' 4
A _ogshiy g 6000 N 1 4y
bd £ 6000+ f, ) bd bd
. . A,
S8i definimos p, ==, entonces:
_ bd
4 (=, b
b_d - ()Ob + pz) b
. , . A
Caso 1: Si la cuantia la definimos como p = A ‘d » entonces:
2, =(p_,,+ ,o2) (Ec. 5.7)
. ; . A
Caso 2: Si la cuantia la definimos como: p = b;’ , entonces:
o =P+ pz)fi (Ec. 5.8)
b
Doénde:
p_,,zo.ss)ﬁqif 6000 _ (Ec. 5.9
£,1 6000+ f, _

1386
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5.1.3.

5.1.4.

Cuantia Minima de Secciones T

El refuerzo minimo para flexién en vigas segin ACI 318 — 2014 en el
capitule 9.6.1.2 es;

=085, d ¥ S, 14bd

A
L

Emin

(Ec. 5.10)

El 4rea minima por traccién de las secciones rectangulares v las secciones
T con el ala en compresion, segin el Norma E.060 de Concreto Armado —
2009 en el capitulo 10.5.2, no serd menar que:

A in = 0.75d£

s 1Hin

(Ec. 5.11)

¥

Disefio de una Seccién
Diseiio para Momentos Positivos

Al disefiar una viga T, cominmente su patin ya se ha seleccionado
previamente al disefiar la losa. El tamafio del alma no se selecciona
comimmente con base en los requisitos de momento son mads bien en los de
cortante; esto es, se escoge un drca o suficientemente grande como para
proporcionar cierta capacidad minima de cortante. También es posible que
cl anche del alma se seleccione con base en el ancho que se estima
necesario para acomnodar las barras de refuerzo. Las dimensiones pueden
también escogerse para simplificar el trabajo de encofrado o debidos a
requisitos arquitectonicos. Lo cual es nuestro caso, pues en el siguients
ejemnplo de disefio de losas del modelo, se tendrén los valores de d yb,, .

Las alas de las vigas T son usualmente tan grandes que ¢l eje neutro cae
dentro de ellos, por lo que pueden aplicarse las formulas de lag vigas
rectangulares, Si el eje neutro queda en el alma, se usa a menudo un
procedimicnto de tanteos para el disefio. En este proceso se estima que un
brazo de palanca, det centroide del bloque de esfucrzos de compresion al
centroide del acero, se estima es igual al mayor de los valores de 0.94 o
bien (d—#,/2)y con este valor al que llamaremos z, se calcula un érea

de prueba de hacer (A4, = M, / f,z). Lucgo se revisa el valor del brazo de

palanca estimade con las ecuaciones de vigas rectangularcs. Si sc tiene
mucha diferencia, el valor estimado de z se revisa y se determina una

137



Disefic Sismorresistente de Edificaciones de Concreto Armado

nueva drea A, . Estas iteracion se repetiran hasta que el error tienda a nulo

o sea un valor aceptable.
2=09d 6 z=d=h, /2

M
A= (Ec. 5.12
1z )
Af,
a=-t (Ec. 5.13)
0.85f,

Si el eje neutro queda en la parte dcl alma, se procederd a dividir
imaginariamente el bloque de irea de concreto a compresion en 3 partes,
las alas y lo que le corresponde al alma. Se calcula el drea de acero de las

alas con los datos de £, 1. (b—b.), h,, luego se calcula el momento

para esta irea de acero. Teniendoe como dato ¢l momento nominal (porque
tencmos el valor de las cargas viva y muerta), hallamos el momento para el
area de acero que corresponde a la seccidn central (entre las alas) siendo su
valor la diferencia entre el momento nominal y el momento para el acero
de las alas. Con el valor de este Gltimo momento y con los datos ded, y d
podemos hallar la cuantia que le corresponde y por lo tanto el 4rca de
acero. Finalmente se sumara ambas dreas de acero hallado y resultara el
drea total. '

Primere se tienc:
C,=A,f, = 0.851.(b —b,)4,

085/, (b—b)A,

! (Ec. 5.14)
: p
La resistencia de disefio dc las alas en voladizo es:
M, =¢d, f(d-h12) (Ec. 5.15)

Por lo tanto se define a M, como el momento que faltaria para llegar al
valor del M,

=M,-M, (Ec. 5.16)
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El acero requerido para equilibrar ¢l momento en el alma rectangular se
obtiene por medio de la expresion usual para una viga rectangular. Se
comienza a iterar entre las expresiones para “a”y para © M, ”, Entonces:

M,

A = ni
91 fy(d—afZ) (Ec. 5.17}
_ Asif;'
= m (Ec, 518}
Luego se sumara ambos valores:
A=A, +4, : (Ec. 5.19)

b. Disefio para Momentos Negativos
Cuando ef ala dc una viga T estd en tension, la cantidad de refuerzo de
tensién necesario para hacer su momento resistente ulimo igual a su
momento de agrietamiento es aproximadamente el doble del de una seceidn
rectangular o del de upa seccidon T con su ala en compresidn. Ln
consecuencia, se establece que la cantidad minima de refuerzo requerido
serd segnn la ecuacion (Ec. 3.10):

_08Jf bd
5

smin

5.1.5. Métode de los Coeficientes

De la Norma E060 - 2009

Come alternativa a los métodos de andlisis estructural, se permite ulilizar
para el analisis por cargas de gravedad de vigas continuas, losas armadas
en una direccién ¥ vigas de pdrticos de poca altura, los siguientes
momentos y fuerzas cortantes aproximadas, siempre y cuando se cumplan
las siguientes condiciones:

a) Haya dos o mds tramos.
b} Las luces de los tramos sean aproximadamente iguales, sin que la
mayor de dos luces adyacentes exceda en mas de 20% a la menor.
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¢) Las cargas sean uniformemente distribuidas y no existan cargas 5.2
" concentradas. Las cargas uniformemente distribuidas en cada uno -
de los tramos deben tener la misma magnitud. 52.1.
d) Lacarga viva en servicio no sea mayor a tres veces la carga muerta
en servicio, :

¢) Los elementos sean prismdticos de seccion constante.
f) 8i se trata de la viga de un portice de poca altura, este debe estar
arriostrado lateralmente para las cargas verticales.

Tabla 5.1 Coeficientes para momento positivo.

MOMENTOS POSITIVOS

Tramos extremos |
El exiremo discontinuo no esta restringido (/1 1)?']?1,.1}?1 ;
Tramos interiores (1/16)W, L,

El extrema discontinuo es menolitico con el apoyo /14w, L. }
]

Tabla 5.2 Coeficientes para momento negativo.

MOMENTOS NEGATIVOS '

Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo

interior ;
Dos tramos (/W L, i
Més de dos tramos /110w,

Momento negativo en las demés caras de apoyes interiores | (1/1 1), L]

Momento negativo en la cara de todos los apoyos para
losas con luces gue no excedan de 3 m y vigas en las
cuales el cociente entre la suma de 1as rigideces de las /12w, L
columnas y la rigidez de fa viga exceda de 8 en cada
extremo del tramo

Momento negativo en la cara interior de los apoyos
exteriores para los elementos constriidos monoliticamente
COn SUS apoyos i

3
- L

Cuando el apoyo és una viga de borde {1/ 24y, Lf,

Cuando el apoyo es una columna (116w, L ' ,

Ei valor de L, es la luz libre del tramo. Para el calculo de los momentos

negativos en las caras de los apoyos interiores, L, se tomard como el

promedic de las Iuces libres adyacentes.

DISENO POR CORTE

Consideraciones Generales

Normalmente los ensanches en los aligerados se utilizan para mejorar la
capacidad de las viguetas frente a los esfuerzos originados per las fierzas
cortantes. En los aligerados, toda la fuerza cortante debe ser resistida por el
concreto del alma de las viguetas, ya que no se utiliza refuerzo de acero
para soportar el cortante que no sea capaz de resistir el concreto. Fn otras
palabras no se utilizan estribos. A este tipo de ensanches sc fe denomina
ensanche por corte.

La fuerza cortante que soporta el concreto del alma de las viguetas de los
aligerados convencionales viene dado, de acuerdo a Ia norma E.060 - 2009,
por:

v, =1.1(O.53\/Ebwd) (Ec. 5.20)

Por ejemplo, para un aligerado de #2=025m, b,=0.10m ¥y

£, =210kg / cm?, la resistencia al cortante proporcionada por el concreto
del alma de las viguetas serd;

V, =0.53v210 x10x 22 =1.6900n
PV, =0.85(1.690) =1.436:0n

Si se usaran ensanches alternados la resistencia seria:

¥, =0.53v210 % 2522 = 4.22410m
@V, =0.85(4.224) = 3.591ton

También se podrd usar ensanches corridos, con lo cual la resistencia al
corte seria:

V. =0.53/210 % 40% 22 = 6.75%910n
PV, = 0.85(4.224) = 5.745tom

Para nuestro ejemplo caleularemos las fuerzas cortantes Gltimas haciendo
uso del meétodo de los coeficientes,
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5.2.2. Método de los Coeficientes

Para ¢l disefio por coric por el método de los cocficientes, se requieren
cumplir las condiciones indicadas en 5.2.1.
En la Tabla 5.3 se muestran los coeficientes para el calenlo por fuerza

cortante.
Tabla 5.3 Cosficientes por fuerza cortants.,
FUERZA CORTANTE
Cara exterior del primer apoyo interior 15(1/2)w 1,
Caras de todos fos demas apoyos {1/2ym,1,

El valor de Z, es la luz lihre del tramo.

5.3.  EJEMPLOS DE APLICACION

4a. Ejemplo 61
En la Figura 5.6 se muestra un aligerado de 4 tramos de peralte /= 20cm s
en el cual las viguetas tienen unas cargas de ¥, =0.200¢/m s
W, =0.080¢/ m , disefiar el aligerado por flexién v corte usando e método

de los coeficientes, (f)=210kg / cmd® - J, =4200kg / em?).

P WU SN S N YO L O O |

H T A
[l (R, TS JU U JOOC N SO0 SO SO SO T IO 3

]

: R
Fgura 5.6 Esquema dsi sligerado de 4 pafios.

Sohicidn:
Disefio por flexisn

De 1a Tabla 5.1 y la Tabla 5.2 obtenemos los coeficientes para nuesire
gjemplo, En la se muestra los valores de coeficientes,
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Figura 5.7 Cocficientes para ef clculo de momentos iiftimos.

Carga ultima por vigueta:
W, =1.4W, +1.7W,

W, =1.4(0.200)+1.7(0.080)

=

W, =0.416¢/m

Ahora, calcularemos los momentos positivos y negativos usando los
coeficicntes que se muestran en la Figura 5.7:

Momentos Posilivos:

W, (0.416)(4.20)

=0.667fon—m
11 11
W;Li = (0'416) (4‘20) = {45901 —nt
16 16

Momentos Negativos:

w2 (0.416)(4.20)"

=0.306f0n - m
24 24
2
2
WL, = (0’4 ! 6)(4'20) =0.734ton—m
10 10

A s~ =(0.667tonn—m

'_0.667

QLE7
AR ‘:::‘:!_l HHTHIHIAR F
E | 11| FIH
L

Figura 5.8 Momentos ditimos por ef método de los coeficientes (t-m).
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Ahora analizaremos el comportamiento de la seccidn, si se trabajard come
seccion T o simplemente como seccion rectangular. Para esto se tomara en
cuenta la seccion mas critica para el momento positivo que en este caso es

para el momento ultimo de M =0.667ton—m.

De la Figura 5.6 tenemos los datos de las dimensiones de nuestra vigucta:

b=40cm
Ancho momentos negativos: b, =10em
d=20-3=17cm

Ancho momentlos positivos:

Peralte efectivo:

Para las iteraciones usaremos las formulas del caleulode A, v @

AS, ) M,

YOy ayp [d__gj
¥ 2

Primera Ieracidn:
Suponiendo valor de: a=d/5=3.40cm

0.667(10°)
0.9(4200)[17 —_3‘-;-0-)

A = =1.153cm?

£

Reemplazando para veriticar el valor supuesto de « :

~ (1.153)(4200)
a= W =0.678cm

Segunda Iteracion:

a=10.678cm

0.667(10°) ,
A = 0678 1.059em”
0,9(4200)[17 - ——2-—J

Reemplazando para verificar el valor supuesto de a :
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{1.059)(4200)

AT 0623
“~ 0.85(40)(210) i
Tercera Tteracion:
a=0.623cm
0.667(1 05)
A, = 7 0623 1.057cm’
0'9(4200)U7 - ‘2“ ]

Reemplazando para verificar el valor supuesto de a:

_ (1.057)(4200)

= = (,622
? 0.85(40)(210) o

Comparando y evaluando lo que se sepnso:

«=0.622cm < h, =5.00cm , sc trabajard comp una seccién rectangular,

Para ¢l cédlculo del acero de refuerzo, realizaremos los cileulos utilizando
las siguientes relaciones:

A7, M
a=—"-7 A #
0.854f

271, (d - Ej

Obtenemos los siguientes resultados para las dreas de acero:

Tabla 5.4 Acero de refuerzo por momentos negativos.

M. =0.3006ton—m M =0734ton—m M, =0.667on—mn

alem) A4, (sz) alem) 4 (cmz) a(em} A, (cm?')

3400 0.529 3400 1.269 3.400 1.153
1.244 0.494 2,986 1.252 2714 1.128
1.162 0.493 2846 1.250 2.885 1.126
1.159 0.483 2942 1.250 2.650 1.126

1.159 0.493 2.941 1.259 2.649 1.126
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Tahla 5.5 Acero de refuerzo por momentas positivos.

M =0.667ton—m M! =0.45%0n—m
a(em) 4, (cmz) a(cm) 4, (sz)

T3a00 0 1183 3.400 0,794
0.678 1,059 0.467 0.724
0.623 1057 0.426 0723
0.622 1.057 0.425 0.723
0.622 1.057 0.425 8.723

Acero minimo:

- O.BOwad

s

A

s Eain

/210

A . =08010%17 =0.469cn’
4200

$TiN

De los resultados anteriores obtencmos las areas de acero de refuerzo para
el aligerada,

leas

: : 3 P A
0733 ik 072 Sk o5

e ifs L e R, o W e LM L BE v LS L . L:'5-r-\'-i—
i hd i T # T i § r

i AU [ Lo [ e - ________:_,_1|

]
.
Lot i ik b

Figura 5.10 Langitud de Bastonas.

Disefio por corte
Calculo de las fuerzas cortantes mediante el método de los coeficientes
para nuestro cjemplo:

!
W

L o B
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_ 3*¥3.416%4.20
4

1 . *
=Lt =S
2 ) 2

=1.3100on

(574

wl 083
1308 :

Figura 5.12 Fuerzas Corlantes dltimas para nuestro aligerada.

Para nuestro aligerado de #=0.20m, b,=0.10m y f, =210kg/cm’, la

resistencia al cortante proporcionada por el concreto del alma de las
viguectas serd: '

V. =0.534210 x10x17 = 1 306¢0n
¢V, = 0.85(1.306) =1.110ton

Observamos que en las caras exteriores del primer apoyo inlerior el
cortante ultimo excede al cortante resistido por el alma de la vigueta, por lo
tanto eolocaremos ensanche de vigueta,

5i se usaran ensanches alternados la resistencia seria:

V. o=0.53210 x25x17 =3.26410n
¢F, =0.85(3.264) =2.77510n

" 4 teguiers Ensonchel_-,_plorec;uiere Norequ[erel_grj_x'orequrere Norequigre , frsanche  Nogequigre .
! ?r_f?‘nche clfemczdoi tensonche ersanche . ensonche ensanche |afemade ensanche

I . e

L
H 1 [
il |_,,_| A .I..,_lL H

Figura 5.13 Requerimiento de ensanches en aligerado.
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b. Ejemplo 02

Se tiene un aligerado de un pafio de peralte =30cm con una luz libre de
L, =600m, ¢l cual ticne un diagrama de momento flector y fuerza
cortante como se muesira en la Figura 5.14. Calcular el refuerzo requerido
por flexién y por corte. ( f'=210kg / et I, =4200kg / em).

1.9‘4‘_2‘;4
T
S ——— ot L]
i [T
Tz
07132 08132
|,T‘[*~..\“I NS TITIeTY prasil
SR
L

e
Figura 5.14 Diagrama de Momento Flector (t-m) y Fuerza Cartanta ({).

Solucion:

Diserio por flexién
Para el calculo del acero de refuerzo, haremos uso las ecuaciones (Ec. 6.1)
y (Ec. 6.2) :

Aaf, y M,

“Tossir i (aa)

. o

¢ a-=
o1,(a-2)

Obtenemos los siguientes resultados para las éreas de acero:

Tabia 5.6 Acero de refuerzo por momento negativo.

M, =09132fon—m

a(em) 4, (cmg)
5.400 0.954
2339 0.935
220 0.933
2195 0933
2.195 0.8933

Bt. (¢} Ricardo Oviedo Sarmiente

Tabla 5.7 Acero de refusrzo por momento positivo.

MT=22974ton—m

a(em) A, (cm?‘)
54000 2501
1.471 2314
1.361 2.309
1.358 2.309
1.358 2.309
Acero minimo;
Asmin =0.80 JZ bn-'d
¥
2
RRei] 20'80 10 ]0*27: 0.7451’:???2
4200

En la Figura 5.15 se muestra ¢l refuerzo calculado para el aligerado.

— T
igeazem? (.933 cm’*‘rf
| 2309 e ]
gl ERES

oz Tiaier)

Figura 5.15 Acero de refuerzo en aligerado.

Disefio por corte
De la Figura 5.14, la fuerza cortante ultima es de V, =1.9222¢,

procederemos a calcular la resistencia al corte del alma de nuestra vigueta
de 30cm de peralte.

Para nuestro aligerado de #=0.30m, b, =0.10m y f, =210kg/cm’, la

resistencia al cortante proporcionada por el concreto del alma de las
viguctas sera:
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V. =0.53/210 x10x 27 = 2.07310n
gV, =0.85(2.073)=1.763ton

Observamos que el cortante del alma de la vigueta no es suficiente para
resistir loda la fucrza de corte, por 1o cual usaremos ensanches alternados.

Si se usaran ensanches alternados la resistencia seria;

V. =0.53J210x25x 27 = 5.) 84ton
V. =0.85(4.224) = 4.407z0n

Con el ensanche alternado serd suficiente para resistic la fuerza cortante
altima:

V.<¢V.

1.922¢ < 4.407¢
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CAPITULO VI

DISENO DE ESCALERAS

6.1

CONSIDERACIONES GENERALES - REGLAMENTO A.G10

Las escaleras en general, integradas o de evacuacidn, estin conformadas
por tramos, descansos y barandas. Los tramos estan formados por gradas,
Las gradas cstan conformadas por pasos y contrapasos.

Las condiciones que deben cumplir las escaleras son las signientes:

a) Las escaleras contaran con un méaximo de diecisiclc pasos entre
descansos.

b) La dimension de los descansos deberd tencr un minimo de 0.90 m
de longitud para {as escaleras lineales; para otro tipo de escaleras
se considerara que el ancho del descanso no serd menor al del
tramo de escalera.

¢) FEn cada tramo de escalera, los pasos v los conilrapasos serdn
uniformes, debiendo cumplir con la regla de 2 contrapasos + 1
paso, debe tener entre 0.60 m y 0.64 m, con un minimo de 0.25 m
para los pasos de viviendas, 0.28 m en comercios y 0.30 m en
jocales de afluencia masiva de pidblico, de salud y educacién v un
maximo de 0.18 m para los contrapasos, medido entre las
proyecciones verticales de los bordes contiguos.

d) FEl ancho establecido para las escaleras se considera entre las

" paredes de cerramiento que la conforman, o sus limites en caso de
tener uno o amboes lados abiertos. La presencia de pasamanos no
constituye una reduccidn del ancho de la escalera.

e) Las escaleras tendrin un anche minimo de 120 m,
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f) Las escaleras de m4s de 1.20 m hasta 2.40 m tendrdn pasamanos ——

O i
en anbos lados. Las que tengan mds de 2.40 m, deberan contar con i o
1nos pasamanos centrales. ! T T L
g} Unicamente en las escaleras integradas podrdn existir pasos en “l ok |
diagonal siempre que a 0.30 m del inicio del paso, este tenga YT T
. . -
cuando menos 0.28 m. 1 ; I //[
gy - T
_._-im -
-
’IL 0 =0L20m Bmh_?_ll 20m L. 4 /
7 - __:; 8 Figura 6.2 Gradas de una escalera.
u =
£ %
= 2 CP_ =0.18m
é P =0.25m (Para viviendas)
2 .
I8 — £ =028m (Para comercio)
g £ B =030m (Para locales de afluencia masiva)
E8: CE
8.=).20m g33 ¢ : Espesor de garganta de escalera.
D
o :
g i 6.2. DISENO DE ESCALERA
P —| 4 —_
E -,
g
T
fa
| - P
| ;]
= q
il :

Figura 6.1 Consideraciones psra el disefio de escalera.

De las consideraciones antes indicadas, tenemos que los pasos ¥
contrapasos deben cumplir con la siguiente relacion:

W [

0.60m <2CP + P<0.64m {Ec. 8.7

Doénde:
P Paso
CP: Contrapaso

I T

-

Figura 6.3 Escalera de concrafo armado.
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De la Figura 6.3 tenemos que ¢l espesor de la escalera ¢ sera:

‘ CP
_ Ln Ln i hm = ha +_£— {Ec. 8.5
25 20 y
b =———
. i COS(@) (EC. 6. 6) !I
Modelo Estructural . P : '
cos(f) = ——= (Ec. 6.7) |
Los apoyos son vigas y/o muros: VBT + CP
Hth.rxaﬂo = O!(-i-)iw“ max (Ec. 6.2) ; -
6.3. EJEMPLOS DE APLICACION
:
4 10 i a. Ejemplo 01
Donde o = g: Se tiene una escalera de 1 framo apoyado sobre vigas, como s¢ muestra en

la Figura 6.5, disefiar la escalera por flexion.

Sobrecarga: s /¢ =500kg / m’
1.0: Muros de albafiileria, Vigas Chatas, Losas. ) . ,
0.9: Vigas Peraltadas ' (J. =210kg/cm”, f, =4200kg/cm®)

0.8: Muros de Concrefo Armado

Apoyos semirrigidos: :
1 E
) LN Y ‘
Md'r':eﬂo - 5 Mdiser".o {Ee. 6.3} 5
g + 58m
Apoyvos rigidos: ;
1 i
-) 1w }
M oo = 5 M e (Ec. 6.4)
i
i ' | S | : !
i Toan B posos de 0.30m: 2.40m T 108 e
E Figura 6.5 Seccidn transversal de 1a escalera.
i
i
N Solucién:
i Dimensionamienio del espesor de la escalera
i
3.75 3.5
i I t=— - ——=0.150~0.188m
Figura 6.4 : . 25 20
De la Figura 6.4, tenemos: i Usarmos un espesor de £ =0.15m.
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Metrado de cargas (tramo inclinado)

cos(éﬂ):—Ejg—-—z 087 — h, =15 17.240m
307 +17° 0.87

h, = 17.24+1—21L 5 74cm

Peso propio: 1.4(24¢/ m'x1x0.2574) =0.865 ¢/m

Peso acabado: 1‘4(0.1{»; m2x1) =0.140 t/m

Peso sobrecarga: 1.7 (O.SOt / mzx}.] =0.850 ¢/m

Por lo tanto la carga ultima sera de W,, =1.855 {/m

Metrado de cargas (descanso)

Peso propio: 1.4(24¢/ m*x120.15)=0.504 ¢/m

Pcso acabado: 1.4(0.10: / mle) =0.140 t/m

Pcso sobrecarga: 1.7 (0.501 / mle) =0.850 t/m

Por lo tanto la carga ultima serd de W,, =1.494 ¢/m

Wiy =1.855Hm

Wi=1.494H/m

!

] ),

.

355 T

Figura 6.6 Gargas titimas en escalera.

Calculando la reaccidén cn A

> My =0

1.20%

R,{2.55+1.20)-1.855x2.55 [%H .20] ~1494x-5—=0

R,=3.409 ¢
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El momento ltimo méximo serd para una distancia * x” igual a:

R, 3.409
x=—===""_" =1.838%
W, 1.855 ”
2 2
a P 185511838
2 2

Op  =3.133 t-m

T ITAX

Calculando los momentos de disefio de la (Ec. 6.2):
{ i)MLIrI'JEﬁO = (+)"Mxrmax
Daonde o =0.9 (vigas peraltadas)

M o =0.9(3.133) = 2.820 1-m

Apoyos rigidos, el momento negativo scra segim la (Ee, 6.4):

1 .
=)
M i :5 “ disaiio
_ 1
OM e = -2—(2.820) =141 t-m

Caleulamos el acero re refuerzo, considerando:

p :
PO/ p M,
0.855f,

5[4-3)

=2.82¢—m — M ds = 6.65cm’

Usando ¢1/2" — S=£=0.191m
6.65

Acere positivo: “ar

divehio

Acero negative: OM ey =181t —m — P As =3 21cm’
Usando #$3/8" — =0'—;i: 0.221 m
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Acero minimo .,
A = 0.0018x100x15=2.70em~ —._

0
Usando #3/8" — S:??—U~0 25m

— 23/5"&80.200m
@3/87§0.250m
@1/2WG. 1 75m

GA/F@0250m
\_{33,{’ 4°30.200m

Figura 6.7 Disefio de Escalera

b. Ejemplo 02
Se tiene una escalera de ) tramo apoyado sobre vigas, como se muestra en
la Figura 6.8, disefiar la escalera por flexion.

Sobrecarga: s/ c=500kg/ m

(f =210kg/cm®, £, =4200kg / cm’) g

a4

70 pasgs de 0250 2.50m B 145
Figura 6.8 Seccién transversal de escalera.

R 1.05 K
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Solucién:

Dimensionamiento del espesor de la escalera

490 4590

— =0.196 ~ 0.245m
25 20

Usamos un espesor de £ =020m.

Metrado de cargas (tramo inclinado)

= (0.8269 -» h 20

25
c0s(6) =2~ 0.82 =20 a9
Oy » ~0.8269 o

h,=24.19+ % =32.69cm

Peso propio: 1‘4(2.41 / m3x1x0.3269) =1.098 ¢/m
Peso acabado: 1‘4(0‘10r/m2x1):0.140 tim

Peso sobrecarga: 1.7(0.50t' ! mle) =0.850 ¢/m

Por lo tanto la carga ultima sera de W, =2.088 ¢/m
Metrado de cargas (descanso}

Peso propio: 1.4(24t/ °x1x0.20)=0.672 ¢/ m

Peso acabado: 1.4(0.10r / mle) =0.140 t/m

Peso sobrecarga: 1.7(0‘503 / mle) =(0850 1/m

Por o tanto la carga ultima serd de W, =1.662 f/m

Wiy =2.0884m
W, =1.8824m T Wo.=1.64247m
Ill!llllllll a [T,
A& [ Fi
t T30 3 25 1 Tac
Figura 6.9 Cargas (ifimas en escalera.
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El momento Gltimo maxi

Calculando la reaccion en A .\

A

2
R,=4.604 t

WL =4.604x2.45-1.662x1.2x (0.60+1.25)~ 2.088[ 5

Wpg L =5.959 t—m

T

Calculando los momentos de disefio:

+
.(+)Mdiseno = a( MH max

Donde @ =09

CIM e = 0.9(5.959)=5.363 t—m

Apoyos rigidos:
M oo = %(5.363) =2.682 t—m

Calculamos el acero re refuerzo, considerando:

y
" sﬁf‘ b= a
% Ul

Acero positive
pf. o =5363-m—> Dds= 8.89¢cm’

1.27
2" s=——=0143m
Usando ¢i/2" — 5 250

Acere negative
COpf,  =2682—m—> Dds= 430cm’

| 1.662x1.20+2.088x2.50+1 662130~

mo sera al centro del framo de escalera:

25?

)

460

A

e

Dr. {c) Ricardo Oviado Sarmienta

Usando ¢3/8" — s:o'—ﬂ-=0.165m
430

Accro minimo

A =0.0018x100x20 = 3.60cm?®

s min

Usando ¢3/8" — szﬂmO.ZOm
3.60

W
=1
Ll o o
=y
B 1 &
& ) =
BN T3
&Y S
- =i %
p
I
[ b3 =
o i \OI
£
NN =
2 ;|
N et
M, 6'}

234820 1%m

Figura 6.10 Diseno de Escalera.
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CAPITULO VII

= DISENO DE VIGAS

7.1. DISENO PORFLEXION

: Son frecuentes los elementos estructurales sujetos a flexidn como vigas o
| losas que trabajan en una sola direccién. Sabemos que usnalmente la
flexién viene acompafiada de una fuerza cortante. Asi, en el prescnle
capitudo, llegaremos a disefiar un elemento a flexidn (viga), dimensionando
una seccidn capaz de resistir el momento aplicado.

7.1, Comporiamienio de vigas sometidas a flexién

Para poder entender el comportamiento de una viga sometida a flexidn,
serd necesario separarlo en 4 etapas,

17 Etapa: Ocurre mientras ¢l momento de agrietamiento no sea excedido
por el momento maximo. No se presentan fisuras.

2* Etapa: Aumentando la carga aplicada, tendera a presentarse pequefias
fisuras las cuales serdn controladas por el refuerzo en su totalidad vy el
csfuerzo a compresion lo aswme el concreto en su parte opuesta.

i 3% Etapa: Aqui es cuando se alcanza el momento critico, lo cual producird
las primeras fisuras al centro de )a viga las cuales apuntan al eje neutro. El
conereto fisurado no resiste la traccién por lo que el refuerzo asume todo
su esfuerzo a traceién por completo. El eje neutro asciende con el aumento
de la carga. La seccién es menos rigida, por lo que su momento de inercia
disminuye. Las fisuras se ensancharan con forme la carga aplicada
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L
N,
L
—

aumente, pero si esta Gltima se retira, las fisuras se cerraran. Cabe destacar
que si sc¢ vuelve a cargar la viga ya antes fisurada, estas fisuras apareceran
rapidamente,

4* Etapa: Finalmente c! refuerzo alcanza su esfierzo de fluencia aunque
normalmente el concreto no llegue a su mAaxima resistencia a la
compresion. Conforme se incremente la carga aplicada, el acero entrara a
su fase de endurecimiento por deformacion y finalmente el concreto fallard
por aplastamiento. '

1 T J7T

L IS IS N NN

L_“LML,..H:H‘H}HHJ-JLf L__L'J_

(i} Fistras par corlante en ef alma.

T

(RRRERR

1B

{2} Fisuras pot flexidn.

AT

P SLSETRNNNENR AN

{c) Fisuras por cortante - flexidn.

e e P I
A7 S

(4} Flslras por torsion.
Figura 7.1 Algunos tipos de fisuras en vigas de concreto.

::!-»w-! | ‘[‘__

JE S

{e} Figuras por adherencia,

J—

= /
@ 7 et
T / ; Smey
O A = Estads Elaslico - \
Iz B = Fisura dat Conereto }f“w
? C = Fluencia del Acaro g ; \ >l
L‘% 0 = Bstadn de fallz [ N
; e
% / / i Ty
g: fB ) i g
= Eje Neutra - e
5 | .1" SRR
= /
/‘A Be dafing eurvalura coma: 2 =%
i

Curvatura {&)

Figura 7.2 Diagrama de momento resistente — curvatura de una seccién de Iz viga
sometida a carga uniformerente distribuida.
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7.1.2.

7.1.3,

.

¢ : Deformacién unitaria de la seccién analizada a una distancia y del eje

neutro de la misma,

Del diagraina se puede concluir que si en una viga sometida a flexidn no
hay presencia de refuerzo, esta viga fallara al instante que el concrete
pierda la capacidad de resistir la flexion. De este modo la presencia del
acero en la viga aumenta apreciablemente su resistencia y ductilidad.

Hipdétesis basicas de elementos sometidos a flexidn

Se presentara una lista de hipodtesis basicas de clementos somctidos a
flexion que usaremos en futuras ecuaciones y calculos.

¢ Las dcformaciones en concreto y refuerzo son directamente
propercionales a su distancia al eje neutro de la seccién excepto
para vigas de gran peralte para lag cuales se asumird una
distribucion no lineal de deformaciones,

# El concreto normal falla al alcanzar una deformacidn unitaria de
aproximadamente 0.003.

e El esfuerzo del acero antes de alcanzar la fluencia serd igual al
producio de su deformacion unitaria por su médulo de elasticidad.
Para deformaciones mayores a la de fluencia, cl esfuerzo sers ignal

a f,.
»  Sc desprecia la resistencia a [a tensién del concreto.
¢ Fl concreto y el acero estdn adheridos entre si, de tal mansra que la

deformacion del acero es igual a la del concreto, per lo que se
desprecia los corrimientos relativos,

Tipos de falla de elementos sometidos a flexidn

Falla por traccion

Ocurre cuzndo el acero entra en su estado de fluencia antes que el concreto
alcance su deformacion maxima. Se aprecian grandes deflexiones y fisuras
antes que ia viga colapse, lo que alertaria al usuario,

Falla belanceada

Ocurre cuando el concreto v el acero alcanzan simultineamente sus
deformaciones de agotamiento {0.003) v de fluencia respectivamente. Esta
falla es fragil y no deseada.
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7.1.4.

Falla por compresién

Ocurre cuando €l concreto llega a su deformacién méxima anles que cl
acero llegue a su estado de fluencia. La falla es fragil y con poca disipacién
de energia. En el pro¢eso de disefio se debe evitar este tipo de falla.

Cuandeo ocurre la fzlla, 9! concreto en
esta region se aplasta o comprimes

i

e ¢ © -_-:’_'v.__.é__l [ ta

Deformacionss Esfuerzos
(El acerc ha cedido) Flasraos

i tttr 4 E———y

Figura 7.3 La efapa de resistencia Oftima.

Caracterizacién del blogue de compresiém para el analisis y
disefio

La Figura 7.4 muestra la zona comprimida de una seccion de concreto
armado sometida a flexion. Se ha supuesto por simplicidad, que la seccion
es rectangular. Se muestran las deformaciones, asumiendo que las
secciones permanecen planas, y los esfuerzos en el concreto.

Para caracterizar el blogque de compresién es necesario conocer los valores
de X1 , k2 y k3. El pardmetro k1 permite calcular el drea total bajo la
curva de compresiones, k2 permite ubicar Ja resultante de compresiones y
k3 mide la resistencia maxima del concreto de la seccion como fraccion
de la resistencia obtenida en las probetas de laboratorio. Si se conocen
estos tres pardmetros, las compresiones en el concrete pueden remplazarse

por su resultante C, y los calculos de resistencia se simplifican.

168

Dv. {¢) Ricardo OQviedo Sarmiento

7/ ! l Cc:k]{ksch ne

© (©)

Figura 7.4 Blogue de compresiones en una seccién sometida a flexisn.

El ACl y la Norma Peruana aceptan remplazar el diagrama “real” de
esfu.erzos en el concrelo, como el mostrado en la Figura 7.4, por un bloque
equivalenie de compresiones tal como se muestra en la Figura 7.5.

\r— 37 “;_;‘[C; » im.z
\: C [ L e -] Cc=0.851|c&1'3b
= BN TP
—
-
() - {0) (5)

Figura 7.5 Bloque equivalente a compresiones.

Ala simpliﬁcacién adoptada por el ACI se le conoce con el nombre de
blogue equivalente de compresiones o Rectangulo de Whitney, quien
reemplazo el blogue curvo por un blogue rectangular equivalente de
intensidad 0.85/] y altura a= B¢ como se muestra en la figura. El valor
de 3, =0.85 se mantendrd hasta una resistencia dc 280 kg/em?®; de lo
contrario se tendrd que reducir a razén de 0.05 por cada 70 kg/cm’,

siendo su minimo valor permitido £, =0.65.

. -2
B =0-35—[f—6%—8—01(0.05)20‘65 (Ec. 7.1)
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7.2.

VIGAS SIMPLEMENTE REFOGRZADAS

7.2.1. Determinacién de la cuantia balanceada

En la Figura 7.6, se-igualara las horizontales C y T para luego despejar el

valorde a.
e -
T " =088 Tah
@ o
[
L 5 I S
SPRSONESTPVOIII ot dai2
T=phst
2 & © LA |
’; b T
Figura 7.6 Equifibric de fuerzas.
' AL d
0.85f/ab=A,f, a= f _Ph :
08555 0.85F,
Donde:

p= ;‘2 : Porcentaje de acero de tension (cuantia).

El valor del momento nominal 3, puede escribirse de la siguiente

manera;

AN AN _ph
M,,_T[d z]ﬂAsjy[d ZJ_A,‘f},d[l 1‘7f;]

Para una viga balanceada, la falla por tensidn y compresion serd
simult4nea, de forma repentina y sin aviso. De esta forma hallaremos el
valor de 1a cuantia balanceada. Del siguiente grafico;
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0.003

_________ o

Figura 7.7 Falla balanceada, refacion de triangulos.

0.003

&
—=——T"""  Dénde: E =2x10%kg / cm?®
d 0003+f,/E,° s =210 kg fom

oo 60004
P 7 (Ec. 7.2)
De 12 ecuacidén anterior:
be prd
_MO.SSfL_' (Ec. 7.3)

Entonces dividiendo entre /3 :

a __phd
B, 0.8546,)‘;_’

Igualando ambos valores para “c” se podra llegar al valor del poreentaje
balanceado g, .

phAd _ 6000d
0.856.f, 6000+ f,
08557 ) 6000
= £e. 7.
£ [ 7 J(GOOO+}‘_’J (Fe. 74

189



Disenio Sismorresistents de Edificaciones de Conereio Armado

7.2.2,

a.

7.2.3.

Determinacién de la cuantia del refuerzo Y

Cuantia mdxima del refuerzo '
Este valor limite de la cuantia garantiza que en caso de colapso, la
estructura genere una falia ddctil, o sca que falle por fluencia del acero de
refucrzo y no por aplastamiento del concreto que serfa una falla fragil. Esto
tiene como objetivo la seguridad pues asi daria mas tiempo para evacuar la
zona que colapsara.

P = 0.75p, , para elementos que no resisten movimientos sismicos.

P =0.50p, , para elementos que resisten movimientos sismicos.

Cuantia minima del refuerzo

En lo siguiente, se especifica la cantidad minima de acero de refuerzo a
utilizarse en cada seccion de los micmbros en flexién donde se requiera
refuerzo de tensién, va sea por momento positivo o negativo. Siendo b, el
alma de las vigas.

A :mbwd (E.060-2009)

XN "

(Ec. 7.5

¥

Siempre que no sea menor que:

A (Ec. 7.6)

FTin

=];—'1de (ACT —318-2014)

¥

Diseiio de elementos sometidos a flexién

Para poder enfrar al tema de discfio de una viga sometida a flexion,
tendremos que tencr en cuenta ciertos detalles que a continuacion se
especifica.

En todo proyecto sc requiere disefiar minimizando costos. Para vigas cortas
(luces de 6 6 7 metros) la relacion del alma de la viga (&) entre el peralie
efectivo (d ) debe ser de 3/4. Para vigas mas largas, se recomienda una
relacion de 1/3 o 1/4.

a

|
oo
S
UJ[)—

b
d
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En la scleccidon de barras, cuando ya tenemos el valor del drea del acero,
usualmente es conveniente usar barras de solo un tamafio en una viga,
aunque ocasionalmente se usan dos. Ademas la distribucién del acero de
refuerzo debe ser simétrica,

El acero tiene gue ser protegido y rodeado completaments por ¢l concreto,
por lo que se emplea el término recubrimiento. Este recubrimiento protege
al acero de la corrosién y temperatura, asi como mejora la adhereneia con
cl conereto. En {a seccién 20.6.1 del codigo ACI 318 — 2014 se especifica
los recubrimientos para cada espesor de acero, dependiendo de muchos
factores entre ellos, el tipo de elemento (columna, viga, losa, ete.).

La distancia entre las barras paralelas no debe ser menor de 25 mm o
menot del didmetro nominal de la barra.

W@

LY}
\I(ch aproK.,
Rk

Figura 7.8 Espaciamiento de varifias.

Se tiene como dato la carga viva, carga muerta y las dimensiones de la viga
(L, b y d) predimensionadas en el capitulo II[; de este modo, hallaremos
Ta cuantia de refuerzo para dicha viga de su respective cuadro, teniendo en

cuenta que el valor del momento nominal depende de la geometria y cargas
de cada elemento;

W =14D+1.7L
— H{."(‘z

i

(Ec. 7.7)

M

]

(Ec. 7.8)

W : carga a considerarse sobre el elemento

i:coef. que depende de la distribucion geomélrica y espacial de la viga.
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7.3.

i
Con el valor del momento nominal, hallaremos el valor/de la cuantia (o)

con un proceso iterativo:

. M, A1,
A; s AT a= -—-,_

qa}fy(d—a.r‘Z) 0.857h
Se recomiendo que la iteracién empiece con un valor de a=d/5.Coneste
valor del A4, haflamos el valor de la cuantia:

p=2 (Ec. 7.9)

VIGAS DOBLEMENTE REFORZADAS

El acero que se usa ocasionalmente en el lado de compresion de la viga se
denomina acero en compresion, las vigas con acero en traccion y
compresién se denominan vigas doblemente reforzadas. El acero en
compresion no es normalmente requerido en secciones disefiadas por el
método de resistencia, porque el uso de la resistencia total a compresion
del concreto disminuye la necesidad de tal refuerzo.

El acero en compresion es muy efectivo para reducir las deflexiones a largo
plazo por contraccién y fluencia plastica del concreto. Ademas se
emplearan para los casos de momentos minimos o como barras de soporte
para los estribos.

i el accro en traccion es lal que su cuantia (©) es igual o menor a
P =075p,, puede dimensionarse la influencia del refuerzo en

compresion y se analizara como una viga simplemente reforzada en
traccion.
Qi la cuantia de la armadura de traccidn es superior a 0.75p, se
presentaran dos casos:

a) Cuando el acero cn compresion llega a la fluencia en el instante de

la falla.
by Cuando el acero en compresién no alcanza la fluencia en el

instante de la falla.

Fn ambos casos supondremos que ol acero de traccion llega a la fluencia;

lo que es posible manteniendo Ia cuantia del accro en traccién por debajd
de cierto limite denominado cuantia balanceada.
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Cuantin bulanceada para viga rectangular con acero en
compresion

Se denomina asi a una cierta cuantia ideal que hace que la viga inicie la
falla simultineamente por fluencia del acerc en fraccion y por
aplastamiento del concreto en la zona en compresion.

Ln el estado ideal supondremos que al iniciarse ia falia, el aceTo en {raccion
a alcanzado totalmente el punto de fluencia, supondremos en Ia deduccion
de las ecuaciones gue no ha Hegado a la {fluencia.

f"'ii

fo. &5 Acern en Traccidn
i £y Acero en Comprasian

®)

Figura 7.10 Equilibrio de fuerzas.

Be la Figura 7.10 {c), por equilibrio:

—OSSf;Iaab _A_\".)(;', + Asbfy =0
Ay f, = 0-8547:%5 + As{fer

Denominando:
- A - A A ¥
p= i \ — s R F.7s
bd' " bd Y T bd

pybdf, =0.85f feb+ p'bdf,
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— N A

=085p8 -2+ p -

pb 1 j; af fy

De la Figura 7.10 (b):
£ ed

gu — » - cb — ¢ f
Cb d'—cb £+ ¥
S )

Cb:

0.003d 00004 d
J 6000+ f,

0.003
T 2x10°

Reemplazando la (Ec. 7.11) en (Ec. 7.10):

_ 7 { 60004 e

= . 5 _— e — + I
P Ogﬁlfy 6000+ £, pjg

Donde:
~ £ 6000d

P = 0854 7, [6000+fy
- r -fvr
Py =Pyt P

i b f-}

De la Figura 7.10 (b):

(Ec. 7.10)

(Ec. 7.11)

(Ec. 7.12)
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f; =E, {0_003~[0.003 —%]%] (Ec. 7.13)

¥

Con la formula (Ec. 7.13) hallaremos fs' » &l cual recmplazaremos en (Ec.

7.12} y hallamos la cuantia balanceada,
Por 16 tanto, 12 cuantia méxima de acero permitida por el codigo AC es:

P = 0‘75[,0& + p";—SJ (Ec. 7.14)

¥

. - 4 :
Fn el disefio debemos observar que p :—E;;- debe ser menor que o,

para obtener una falla en rotura gradual (falla dietil), con la posibilidad
que se advierta a tiempo la averia, La rotura debido al aplastamienio del
concreto (falla fragil) es repentina y sin aviso,

Cuantia minima del acero en traccion para que el acero en
compresion alcance la fluencia.

f Acero en Compresidn

¥
s Acero en Traccian
3 ) i
£, f=k,
fIS
¥ ¥ ~
B A | "
£y
&> E,

Figura 7.11 Grafico & /f,.
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i b . - +_C|.8.5f'c
- Bl o e _,.E‘—:,Dioa_ j— e C‘:A' f'
- - -—N.—,ld [ 1 b T2 Y
Ay = 1‘1 E—iC
h d —_ = — PR d-ﬁ d-d
£ 2
j— T=Ayf,
e % . e, I - -
(@) (b} {c)

Figura 7.12 Equifibrio de fugrzas.

De la Tigura 7.12 (c), por equilibrio:
~0.85f ab— 41 +A4,f,=0

f

A oA
P=%a’? " bd
pbdf, = 0.857, Beb+ p'bdf, (Ec. 7.15)

En la ecuacién (Ec. 7.15) suponemos que todas las cantidades son

. N .. r
conacidas y tienen un valor constante, con excepcidon de © vy £, , que son
. - ! - .2 -
variables, Al incrementar la 0, f, se incrementa lambién, llegara el

momento en que fsIr tome el valor de f, , al valor correspondiente de o

lo determinaremos ;min y la ecuacién (Ec. 7.15) tomara la forma:

P =0.858, /e Lip (Ec. 7.16)
f, d
De la Figura 7.12 (b), cuando 4. ha llegado a la flucneia, &, =&,
ot _!gy o o= ’
¢ d g —&,
. 000 ,

_|_0o 003f 7= ee 60?)0 d

0.003 =L 5
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Reemplazandc en la ecuacion (Ec. 7.16):

il _eo00 Nar

Do =0.85
Pon =080 Sov0—7, |

(Ec. 7.17)

Si la cuantia de la armadura de traccidn es menor a cste valor limite, la
tensién del acero en compresion en el momento de la rotura es inferior a la
tension de la fluencia.

. s r
1er caso: El acero en compresion fluye: &, 2 £,

B 0,85,
g e
4 — —_ - ——
° P = CrAd, | i
A T
A
h id-gi
: !
i ;
As EOTEAS,
e ® o e A
{a) (b}

Figura 7.13 Equilibrio de fuerzas cuando A:' fluye.

En la Figura 7.13 (b), del equilibrio:
A.r'f;ir = Aslfy
.f;'r = f:v — As'l = Asr

El momento nominal es:
M, =4'f,(d-d) (Ec. 7.18)

Si A; fluye: A.,=A4 —A

A & 5

En la Figura 7.13 (c), del equilibrio (C, =T, ):

(4-4)7,
gemr T (Ec.
0.857F

]

7.19)
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r cf
Mn'Z::(As-_AS )fv d—_
; 2
El momento nominal sera: M, =M  + M,

M,=4/f,(d- d")+(Aj - Aj)f_v [d—ﬁ‘zi]

2do caso: El acero en compresion no fluye: z:S' <eg,

# Fooeed =] ——t __)rp 85f¢|
— . |
— T T E e e
- = [ —_— C’_
A =
. é I |
| i d f | = '
M | lo-d Id—s
[ ; ‘
| :
. _ |
P S . N RO
IO S 1 T
(=) &) (c)

Figura 7.14 Equilibrio de fuerzas cutando A; no fluye.
De la Figura 7.14 (b), por equilibrio:

A;fy'
Iy

Af) =41, 4, =

M, =4 f (d-d')

nl

De Ia Figura 7.14 (c), tenemos:
A,=4 -4

£ 31

oAt AL
0.857'b

Moe(a5,-a)(a-2)

(Ec. 7.20)

- (Ec. 7.21)

(Ec. 7.22)

(Ec. 7.23}

(Ec. 7.24)
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7.4,

El momento nominal sera: M, =M  + M ,
M, =Af (d~d’)+(Ajf}_ ‘As’ﬂ-')(d*g {Ee. 7.25)

En la ecuacidn (Ec. 7.25) fs’ se calculard de la Figura 7.14 (d):

i:(c—d’)_), e :(c—a")
5 0003 .

Sabemos:
£/ =Es' —E =2x10%kg/cm’
fe—d

£ = 6000
v

) a=ge

£ = Gooo[a;ﬁli] (Ec. 7.26)
£

RECOMENDACION DE ESPACYAMIENTO DE ESTRIBOS EN
ELEMENTGS EN FLEXION {(VIGAS)

SEGUN NORMA E.060 — 2009
Zena de confinamiento

FEn ambos extremos del elemento deben disponerse estribos cerrados de
confinamiento en longitudes iguales a dos veces ¢l peralte del elemento
medido desde la cara del elemento de apoyo hacia el centro de la luz. Los
estribos serdn como minimo de 3/8” para barras longitudinales de hasta 17
de didmetro v de 1/2" para barras longitudinales de mayor didmetro. El
primer estribo cerrado de confinamiento debe estar situado a no mds de 50
rom de la cara del elemento de apoyo. El espaciamiento de los estribos
cerrados de confinamienio no debe exceder de:

{a) d/4;

(b} Ccho veces el didmetre de la barra longitudinal confinada de menor
didmetro;

{c) 24 veces el didmetro de la barra del estribe cerrado de confinamiento;
{d) 300 mon. '
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b.

1.
Zona central
Los estribos deben estar espaciados a no mis de 4/2 a lo largo de la
longitud del elemento. En todo el elemento la separacion de los estribos, no
debera ser mayor que la requerida por fuerza cortante.

espocicriznie ce reluems aspaciaminnle He efisce

7.5.

fearg o=t e transvend tagun "o”
N = ———
"%"‘_‘ SAPCCEINTEENNS e FEFLen ¥ !Fg i —
£50¢13m . tronsvesol segun B 5o,
e 1 s :
&
! ! P il
N 1 H H j
H I i | T |n§'-
I I i 5 kR
1 ; ~rt
[ s e e T Fand carsial ! Th frana de
condrorlente] sandharmlnte] .

Figura 7.15 Requerimiento de estribos en vigas — EO60.

DISENG POR CORTE

El disefio de secciones transversales sometidas a fuerza cortante debe estar
basado en la siguiente ecuacién (Disefio por Resistencia):

P, 2V, (Ec. 7.27)

Donde 7, es la fuerza cortante amplificada en la seccién consideraday ¥,
es Ia resistencia nominal a] cortante calculada mediante:

V,=V.+V, (Ec. 7.28)

De la ecuacidn anterior, ¥, es la resistencia nominal al cortante

F.d

proporcionada por el concreto, ¥, es la resistencia nominal al cortante

&

proporcionada por el refuerzo de cortante, ambas calculadas de acuerdo a
las disposiciones de este Capiwlo.

Al determinar V, y cuando sea aplicable, deben incluirse los efectos de

tracoion axial debida al flujo pldstico y retraccion en elementos restringidos
y los efectos de la compresion inclinada por flexion en los elementos de
altura variable. En elementos de peralte variable, la fuerza cortante interna
en cualguier seccidn, aumenta o disminuye debido a la componente vertical
de la resultante de los esfuerzas de compresion por flexién o de In
componente vertical de la resultante de las fuerzas de traceidn por flexion
en el acero de refuerzo.
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Cortante del concreto
V. =053/7".bd (Ec. 7.29}

Calcule del cortante del refuerzo

v :£+VC —> 8= Sy
@ 14

Requisitos minimos para el disefio por fuerza cortante en vigas

Caso It v, g% , ho necesita refuerzo por corle.
4
Caso II: 7"‘ <V =V
A ia = 3.559“,i — 5= g , 8§ £00cm
¥
Caso HI: V, 2V , tenemos:
Caso A: V,o<2F, — sgg—, 5 <60cm
d
Caso B: 2V, <V <4V, - ssz, 5= 30cm
Caso C: V, >4l - 10 se pennite.

Reqguisitos para elementos que resisten fuerzas de sismeo (Segiin norma
E.060) — 2009

L,22h s, <--

fiN

Fuera de Ja zona de confinamiento { L)

sﬂ%, S =30cm

i
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7.6, VERIFICACION DE DEFLEXIONES
7.6.1. Consideraciones generales
Los miembros de concreto reforzado sometidos a flexion deben discfiarse
para que tengan una ngidez adecuada con el fin de limitar cualquier
deflexidn o deformacidn que pudiese afectar adversamente la resistencia o
el funcionamiento de la estructura.
Eas deflexiones calculadas no deben exceder los limites establecidos en la
Tabla 7.1.
Tabia 7.1 Deflexion maxima admisible calculada, ACI318 - 2016,
Wiembro Condicion Deflexion considerada :g::;::
Cubiert Deflexion inmediata debida a
HbIertas Que no soporten ni estén ligados a L/180m
planas L.,5SyR.
elemertos no estructurales r
. susceptibles do? sufrir dafios debido a Deflaxién inmediata debida a
Enlrapisos deflaxiones grandes I L/360
Sl’;ﬁ;ﬂg‘;;:e La parte de la deflexion total
dei)i doa que ocurre despuss da |a 774800
Soporten o estan deflexiones union de los elementos no
Cublertas y ligados a grandes estructurales (la suma de fa
. — deflexion a largo plazo debida
entrenisos elementos no No susceptibies a todas |as cargas
estructurales de sufrir dafios permanentss, y la d?eﬂexic’m
i : M
dd;b@o a inmediata debida a cualguier L7240
Zr::g;es carga viva adicional P!

U'Este limite no tiene por objeto constituirse c¢n una salvaguarda contra cl
empozamiente de agua. El empozamiento de agua se debe werificar
mediante calculos de deflexiones, incluyendo las deflexiones debidas al
agua estancada, y considerando los efectos a largo plazo de todas las cargas
permanentes, la contraflecha, las tolerancias de construccion y la
confiabilidad en las medidas tomadas para el drenaje.

L as deflexiones a largo plazo deben determinarse de acuerdo con “b”y se
pueden reducir en la cantidad de deflexion calculada que ocurra antes de
unir los elementos no estructurales. Esta cantidad se determina basandose
en datos de ingenieria aceptables comespondiente a las caracteristicas
tiempo-deflexion de miembros similares a los que se estéan considerando.

Ul Este limite se puede exceder si se toman medidas adecuadas pard
prevenir dafios en los elementos apoyados o ligados.

M Este limite no puede exceder la tolerancia proporcionada para los
clementos no estructurales.
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7.6.2. Calculo de deflexiones inmediatas

7.6.3.

Las deflexiones inmediatas deben calculurse mediante los métodos o
férmulas usuales para deflexiones elasticas, teniendo en cuenta los efectos
de la fisuracién y del refuerzo en la rigidez del miembro,

Al determinar las deflexiones debe tenerse cn cuenta el efecto de la
variacion de las propiedades de la seccién transversal, tal como el efecto de
las cartelas.

Las deflexiones en los sistemas de losas en dos direcciones deben
calcularse teniendo en cuenta el tamafic y forma del panel, las condiciones
de apoyo ¥ la naiuraleza de las restricciones en los bordes del panel.

Para los miembros no preesforzados, ¢l momento de inercia efectivo, I, se

puede calcular con la escuacién (Ec, 7.18), a menos que se ohtenga

mediante un analisis mas completo, pero 7, no puede ser mayor que 7, .

3 3
I RER 1—(‘—Wi 1,
M, ) ¥

(Ec. 7.30)

o

Donde 44, se caleunla por medio de:

I
M, = L,
Vi

(Ec. 7.31)

Para losas continuas en una direccidn y vigas continuas se permite tomar
1, como el promedio de los valores obtenidos con la ecuacién (Ec. 7.30}
para las secciones criticas de momente positivo v negativo.

Para losas en una direccion y vigas prisimdticas, sc permite tomar [, comao
el valor obtenido con la ecuacién (Ec. 7.30) en el centro de la luz para
tramos simples y continuos y en el apoyo para veladizos.

Calculo de Deflexiones Dependientes del Tiempao

A menos que se haga un andlisis mas completo, la deflexion diferida o
adicional en el tiempo, resultante del flujo plastico del concreto ¥ de la
retraccion de los elementos cn flexion, podra estimarse multiplicando la
deflexion inmediata causada por las cargas sostenidas (carga muerta v Ja
porcion de carga viva que s¢ preve actuard permanentementc) por cl factor
A

-
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Ay = £ (Ec. 7.32)
1+50p"

Donde p' cs la cuantia del acero en compresion calculado en la mitad de

la luz para tramos simples y continuos y en el punto de apoyoc para
voladizos. Pucde tomarse &£, el factor dependiente del tiempo para cargas

sostenidas, se encuentran definidos en la Tabla 7.2.

Tabla 7.2 factor depsndiente del tiempo para cargas sostenidas.

Duracién de la carga sostenica Factor dependiente del tiempo
(meses) {£)
3 1.0
&6 1.2
12 14
60 6 mas 2.0

Para otras duracioncs de las cargas sostenidas, se podrd usar el grafico a
que se presenta a continuacion.

20 . — i —
/”',;'—._FF._.—_
15 il
51_0___Z .
u.s el
o_{[. i ey ’
01236 12 18 24 30 36 48 80

Duracion de carga (meses)

Figura 7.16 Factor dependiente del tiempo para cargas sostenidas.
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7.7.

EIEMPLOS DE APLICACION

Efemplo 01

En Ia Figura 7.17 sc muestra el diagrama de momento flector y de fuerza
cortantc para una viga de 35cm x 70cm . Calcular el accro de refuerzo por
flexion y corte. ( /) =210kg / cm?, f, = 4200kg / cm™).

G -37 l-m_-_ﬂnm."
H . ‘1'
e |
u ,.:L —
L] o i ]
: Snrrr e e —— s 3
: HH
1
e A5
’
e ail
M F- 7 IrIJ H I .
i B e S E L L 1
b [ = ;
- EREN Coe - ——t

oot
Figura 7.17 Diagrama de Momento Flaector (t-m} ¥ Fuerza cortante (t).

Solucién:

Disefio por flexion

Para el calculo del acero de refuerzo longitudinal, haremos uso de las
ecuaciones empleadas para el disefio por flexién:

A\-f :
il A ﬂ/fu

Tossyy g=—~—¢f (auﬁj
975

Para el momento negativo M, =37ton—m calcularemos el area de acero
requerido;

Constderando d =70~ 6=64cm, a=d /5=12.80cm

37x10°
A = X =16.9%cn" _m,:M: 11.42¢0m

0.9(4200) [64 B 12;%0] 0.85x35x210
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Considerando a=11.42¢cm

s 16.79x4200
4 = 37:10 TV 16.79e¢m® —> a :% =11.29cm
0.9(4200)[64»~.—~'2—-] EIXIIX

Considerando ¢ =11.29cwm

10° TTxd2
4= 37(;“0 T %a:olﬁs%xszol[}ﬁ:“ﬂm
0.9(4200); 64——?2------] ' OIFIE

\

Por lo tanto, el 4rea de acero a ufilizar para los apoyos sera de
A, =16.77cm’ .

De la misma forma hallaremos el drea de acero el centro de la viga para el

momento positive M, =40ton—m.

Considerando d =70-6=64cm, a=d/5=12.80cm

330 =18.3?cm2—>a:%%2%:12,35cm
0.9(4200)(64-——5—] B85x35x

5
4 = 40x10

Ll

Considerando a =12.35cm

5 )
4 = £0x10 s ~18300m’ —)a:%:]l?ﬂcm
0.9(4200)[64— ; ] OIXIIXL
Considerando ¢ =12.30cm
5
A = --40x10 =18.29cm™ > g = 18294200 =12.30cm

0‘9(4200)(64—%} 0.85x35x210

{

Por lo tanto, el 4rea de acero en el centro de la viga serd 4, = 18.29¢cm* .

J7 J210

b,d= 0.70-:1-~—35 *64 =541’

_— »H(} -
0.7 300

Acero minimo: A

wmin
¥

1886

El reluerzo superior serd de 241" en toda la viga y bastones de 3p3/4" en
la 7ona de los apoyos (18.69 cm®), v ¢l refuerzo inferior serd de 241" en

toda la viga y un refuerzo central de 3¢3/4" (18.69 em®). Ver en la Figura
7.18.

Disefio por corte

De la Vigura 7.17 tencmos que la fuerza cortante Gltima es de V. =-33¢,

t
procederemos a calcular la resistencia al corte del concreto para nuestra
viga:

v, = 0.53\/E b,d =0.53:/210x35x64 = 17.20t0n

Cortante nominal:

F o 33s
V=0 200 a8 80i0m
4 085

Calculando el cortante del accro:

vV 33
V=2V = _1720=21.62¢
oo 0.85 o

Tenemos que ¥, =V, y ¥, <2V,
Considerando estribos de ¢3 /8" tenemos:

_24.f, _2*0.71%4200
v, 21.62*1000

5

S =27.5%m

De las recomendaciones del RNE tenemos que ¢l espaciamiento maximo
en [a zona de confinamiento es:

el
S:nax = [z’ 6¢ba’min H] 24¢"_ﬁ' :] Scmj

Sax S (160m,11.43¢m,22.86¢m,15¢m)

Espaciamiento maxime en la zona central:

s=4
2

= ﬁ =32cm
2
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Por 1o tanto, considerando 1a longitud de confinamiento L =2/ =1.40m,

nuestra distribucién de esiribos sers la siguiente:

Est. $3/8":1@0.05,14@0.10,3@0.15,Rto@0.25¢/ ¢

Figura 7.18 Datalle de viga — efemplo 01,

3
3 3§ gof:
E Ry
e : ]l CRTE
I | L0% 3
— U -
5 7S +
E 2
£ ™
& = — T HC
B 3 g<d s
P~ T Ewm oy
i 352 Yex
- [Uy] AL = P
- 1] o [t
— O i Ry
) ol
_.En_ g 4, ' 37
L]

3
¢
.

-
i
oy

H
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b. Ejemplo 02

En la Figura 7.19 se muestra ¢l diagrama de momento flector {t-m) y de
fuerza cortante (f) para una viga de 35cmx70cm que esta entre placas.

Calcular el acero de refuerzo por flexién y corte. {f/=280kg/cm’,

S, =4200kg [ cm®).

Figura 7.19 Diagrama de Momento Flecior (t-m} y Fuerza cortanta (t).

'

Soclucion:

Disefio por flexion

Calcularemos las dreas de accro de refuerzo del mismo medo que se
calcularon para el ejemplo anterior, los resultados se muesiran en la Tabla

7.3 y Tabla 7.4.

Tabla 7.3 Acere de refusrzo por momentos negativos.

M7 =69%%0n~m M, =25ton—m
a(cm) A4 (cmz] a(cm) A (sz)
12.20 3325 12.80 1148
16.76 34.69 5.79 10.82
17.49 3493 546 10.79
17.61 34.97 5.44 10.79
17.63 34.98 ‘IU__._TQ

5.44
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™,

J

Tabia 7.4 Acero de refusrzo por momemos postlivos.

Acero en una capa:
Acero en dos capas:

oo

&
~ar

3

o

resistente del refuerzo de 341".
A
o Aty
0.858f
L _1521%4200
T 0.85%35%280

M, =009%1521* 4200[64 -

7%
/B

7‘57] *107° =34.59 —m

Wb 37y e
Ex) f-m'““xw_h

M) =63ton—m M? =20ton—m
a(em) A, [cmz) alem) A4, (sz)
12.20 30.36 12.80 9.19
15.31 31.24 483 8.58
15.75 3137 4.32 8.56
15.82 31.39 431 8.56
15.83 31.40 4.3 8.58
d=h—6=64—>a=12.80cm
d=h—9=61-2>a=1220cm

Para los momentos ncgalivos de los apoyos se requieren 7¢1"(35.49 em?)

v el momento negativo del centro3¢1"(15.21cm’).
Por lo tanto colocaremos un refuerzo en toda la viga de 3¢1" superior ¢
inferior. Adicionalmente calcularemos la longitud de los bastones de
refuerzo (4¢1") en los apoyos, para ello calcularemos el momento

[#)
M, =947, w—z—J

—a=7.6Tcm

En la Figura 7.20 observamos que a 2 metros tenemos un momento ultimo
dc 32.5f —m, el cual puede ser resistido por las varilla que van a todo lo
largo de la viga.

AR5 -

CEs

Figura 7.20 Diagrama de Momento Feclor.

!
i .
{
!
i
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Diserio por corte

De la Figura 7.19 tenemos que la fuerza cortante dltima es de V, = —62¢,
procedercmos a calcular la resistencia al corte del concreto de

S =280kg / em”

V. =0.53v280x35%x61=189310n

Cortante nominal;

v
L _820m ) Satom
g 085
Calculando el cortante del acero:
Vo=lepy = 92 18032 54.010m
# 0.85 :

Tenemos que V, 2V y 2V <V, <4V,
Considerando estribos de 43/8" tenemos:

24,1, 2x0.71x4200
V 54.01x1000

K

S=11.04em

S

Ahora calcularemos el espaciamiento de cstribos al centro de viga, la cual
presenta una cortante Gltima de 57¢

14 57

V, =t} =—"".18.93 = 48.13ton
¢ 0.85
g 2ty _2%0.71*4200

v 48.13*1000
S =12.39cm

Dc acuerdo a lo requerido, se colocardn estribos a 10cim en toda la longitud
de la viga.

#3/8":1@0.05, Rto@0.10¢/ e
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c. Efemplo 03

In la Figura 7.22 se muestra el diagrama dc momento flecic

.._-‘f\ .- .
¥ refuerzo de una viga doblemente reforzada de 40cmx90cm
L, =11.20m . Verificar si el acero de refuerzo es suficiente para soportar
i : los momentos actuantes Gltimos. { f=280kg / cnt’, £, = 4200kg / em’).
— . "-:;- i ﬁ_‘
=3 : ! d l’ “*
= - i
. P H
R
8 —_ - .
[T E. [ = i
g % < "
: 5 5 o
i wH )
:__.r._ o4 I Q- E ﬁ : =
4 Ml X = {38
.......... - = [V a4 :( x=
— = i o0 o o
i [6 1 i
[ & é
é e
: £ 8 — o :
- i o = L
i : : o o o :“:
- w i Xy GE i
o | W) e ¥ Al
o ] ) O d Il *
b it 203 s .
] 3 L T
1 o0 * o i
o P
z St
By
L . : i
5 3 :
L 4
- s
{1
H ¥

Figura 7271 Esquema de viga - efemplo 02. )
Figura 7.22 Viga - gferapfo 03,
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Solucién:
Momento resistente en el apoyo

Considerando la viga.doblemente reforzada:

EdTm

Figura 7.23 Seccion transformada - VOR.

Asumiendo que ¢l acero en compresién no fluye. Usando las ecuaciones

(Fc. 7.23)y (Ec. 7.26)
Af,-A S
q=———

0.857'b

I aqa— ﬁidr h
= 6000 —+—
Primera iteracion; @ =d /10=8.10cm

=2222.22kg [ cm’

' 10-0.85x6
! -—-6000[8 10 008 x]

_40.56x4200 —20.28x2222.22
“= 0.85x280x40

=13.160cm

Segunda itcracian: a =13.160cm

(13.160-0.85x6

" = 6000 =3674.77kg [ cm*
/s EEE ) g

|, 40.56x4200~ 20.28x3674,77
a 0.85x280x40

=10.066cm

wl=giom
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Tercera itcracion: g = 10.066¢cm

10.066-0.85x6

f = 6000[

g= 40.56x4200—20.28x2960.06

=2960. m’
10,066 ] 06kg / cm

=11.5%8cm

0.85x280x40

Realizando iteraciones sucesivas encontraremos el valorde ¢ y £, como

£

se muestra en la siguiente labla:

f
]

1

N a(cm) S (kg / sz)
8.100 2222.22
13,160 367477
10.086 296008
11.588 3358.34
10.738 3150.31
11.183 3263.70
10.942 3203.44
11.070 A235.77
11.001 3218.43
11.038 322776
11.018 3222.73
11.029 3225.50
11.023 322399
11.026 322474
11.025 3224.49

r . .,
Jy <[, se verifica que el acero en compresion no fluye.

Con estos datos y la ccuacién (Ec.  7.16) calcularemos el momento

resistente de la seceidn.

M=) (s, 57 4-2)

,
M, =20.28x3224.49(81~ 6) + (40.56x4200 - 20.2813224.49)L31 _ i gﬂj
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M, =12828t—m _ Segunda iteracion: a =8.3993cm
M, =¢M, =11545t-m

Tenemos que: £ = 6000(8'3993: 0'851:6] =2356.84kg / e’
M, =110t —m< M, =11545t—m | 83993
: 30.4254200 — 20.28x2356.84
: . a= ; =8.39900m
Por lo tanto el acero de refuerzo en los apoyos soportan las fuerzas j. v 0.85x280x40

demandadas.
Tercera iteracidén: g =8.3999¢cm

Momento resistente en el centro de la viga

. 8.3599 - 0.85x96 '
£ = 6000.[ 27 ] =2357.10kg / emt”
Considerando la viga doblemente reforzada: : 8.3999
. 30.42x4200—20.28x2357.10
i e - a= =8.39%4cm
o 1y e O R 0.85x280x40
o d=84om . o Realizando iteraciones sucesivas encontraremos el valorde a y f. ! , como
o 0
se muestra en la signiente tabla:
&2
] L nig = - X a{em) Fa (kg/cmz)
e B I 84000 35714
Figura 7.24 Seccion transformada - VOR. . 8.3993 2356.84
. ' §.3009 235710
Asumiendo que el acero en compresion no fluye. Usando las ecuaciones 8.3994 2356.88
(Ec. 7.14)y (Ec. 7.17) 8.3998 2357.06
' 8.3995 2356.83
{f A" F'
PR Ml W 83997 235704
0857, 6 _ 8.3998 2356.97
r . 8,3006 2356.97
, a-—-Bd
I :6000[—J8‘——] g 8.3996 2356.97
@ g 6.3996 2356.97
§.3996 2356.97
Primera iteracion: a = d/10=8.40cm 8.3096 2356 07
8.3996 2356.97
8.40 - O.SS—ZCE £.3996 2356.97

‘= gooo] 00T N 0357 14kg / emt®
7 600( T30 ]

| 30.42x4200—20.28x2357.14
“ 0.85x280x40

' . .,
f, <[, se verilica que ¢l acero en campresion no fluye.

=8.3993¢cm
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Con estos datos v la ecuacién (Ee. 7.16) calcularemos el momento
resistente de la seceién.

M,=4'f{d-d}+ (Ajfy —A'f! ][d -52’-]
. 8.40
M, =20.28x2356.97(84 — 6)+{30.42x4200 — 20.28x2356‘9?)[84 ——2_J

M, =101.10t—m
M, = $M, =90.99¢ —m

Tenemos que:
M, =84t-m<M_ =909%—m

Por lo tanto el acero de refuerzo en el centro de la viga es el correcto.

Ejemplo 04

Para la viga doblemente reforzada de 40cmx90cm calcular la deflexion
total (W, +#,). En la figura 7.25 se muestran los momentos por carga

muerta y carga viva en la viga, ( f) =280kg/cm’, f, =4200kg /cm®).

Datos:
E =250998.0tg / cm’

E. =2x10°kg / cm?®
E

Modulo de elasticidad del conereto:

Modulo de elasticidad del acero:

=7.97

Relacion modular: n=

[=

Centro geométrico: ¥y, =45cm

I =2430000cm"

Momento de Inercia:

L =11.20m

Superior: 8¢1" (40.56¢m”)
Inferior: 241" (10.14cm*)
Superior: 4¢1" (20.28¢cm”)
Inferior: 2¢1" (30.42cm”)

Luz libre:

Accro en los apoyos:

Acero en el centro;

{
!
!
i
:

B S PR

;
3
i
i
S
L
1
St
*
LE

o
B

., D¢ {c} Ricardo Oviedo Sarmisnto
T
/o —— R
S ;
H 1 - -
: i :
e < 4 e
3 = =
b=
!
§L— j & E = &
i T 5 = =E
— , =
= =
el
I p—
&
j

g -

Figura 7.25 ffomenfos Flecfores por carga muerta (W) v viva (W ).

Sofucion:

¢ Calculo del Momento de Fisuracidn

7.=2 ) = 2280 =33.47kg / am’

_ LT 33.47x2430000

- X107 =18.07t—m
Y, 45

M
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¢ Calculo de la inercio efectiva en les apoyos

B

e

- . mﬂ g
{n ]}Ab 4 —-—\:d\’\;—

Figura 7.26 Seccibn transformada en los apoyos.

En vigas doblemente reforzadas (Figura 7.26), la profundidad del ejo - -

neutro se despeja de la siguiente expresion:
bc[%] +(» -4, (c—d")=n4,(d ~c)

%cz +[nd, +(n-1) A;]c-—[n/ixd+(n—1) 4 |=0

Donde:
A =40.56cm”, d =8lem

A’ =20.28cm®, d'=9cm
Resolviendo la ecuacion cuadratica obtendremos el valor de "¢".

c=2721cm
La incrcia fisurada serd:

3
I =%+(n—1)fi§ (d'—c)z +nA, (d—c)2 _

o

Reemplazando los datos, obtenemos:
I, =1250802.26cm"

Inercia Efectiva

De la ecuacién (Ec. 7.30), reemplazando los valores, y para un momentd E

por carga mucrta (M’a =50f— m) , tenemos:

200
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I.=1,=1,=130646327cm"

Similarmente, calcularemos la inercia efectiva por carga muerta y carga
viva (M, =(50+16)t— r1), obtenemos:

1,=1,=1I,=1275003.04cm*

s Calculo de la inercia efectiva en el centro de la viga

Ty Ty e
In-thA, : T
S el
i
id
:
: :
nA“ _n__;:- \

Figura 7.27 Seccidn transformada en ef centro de viga.

Similarmente al calculo cn los apoyos, obtendremos las inercias en el
ceniro de la luz.

bc[%}+(n—1)zﬂ; (e—d)=nd,(d-c)

gff +| nd, +(n—l)A;]c—I:nAsd+(n—1)A;d'] _0
Dénde:
A, =3042cm”, d =84cm

A’ =2028cm’, d' =6cm
Resolviendo la ecuacion cuadritica obtendremos el valorde "¢".

c=2436cm
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La inercia fisurada sera:

I :%+(n-—l)As(d'—'c]2+nAS(d—c)

cr

2

Reemplazando los datos, obtenemos:

I, =110275593cm*

Inercia Efectiva

De la ecuacién (Ec. 7.30), reemplazando los valores, y para un momento
[POr carga muerta (M L =431 m), tenemos:

3 37
I = I—Ji IT+][1- M, I,
¢ M, M,

I, =1, =1201252.22¢m"

Similarmente, calcularemos la increia electiva por carga muerta y carga
viva (M, = (43 +13)t —m), obtenemos:
I =1_=1147348.36cm"

¢ Calcutlo de la deflexién en el tramo de la viga

Inercia efectiva del tramo (Carga Muerta), se calculara:
I +i,+21

Loy = 4
130646327 +1306463.27 + 2x1201252.22
Lygon = 4
! o0, =1253857.75cm"

Inercia efectiva del tramo (Carga Muerta més carga viva):
I, +1,+21,

1sf(M+\»-) = 4
1275003.04 +1275003.04 + 2x1147348.36
‘Jﬂf(M+\«"} =
4

Iy =1211175.70cm*

2032
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Deflexién por carga muerta;
A 5L (M, —0.1(M, +M,))
48E 1,

[5(11.20x100)* (43-0.1(50++50))x10* |10
48x250998.01x1253857.75

A =

THT

A,, =13.70mm

Deflexién por carga muerta mds carga viva:

5L (M, -0.1(M, + M,))

Acm+c-' = -~
’ 48E 1,
[5(11.20x100)* (56 -0.1(66+66))x10° |x10
A ov
- 48x250998.01=1211175.70
A = 18.40mm
Defiexion por carga viva:
ACV = AC}H‘."CV _Acﬂ’i
A, =4.70mm

Deflexion diferida:

Calcularemos cl factor 4, de la ecuacién (Ec. 7.20):

- = 6
1450
Dénde:
Cuantia de acero: p'= A _3042 0.0091
bd  40x84

Faclor dependiente del tiempo: E=2.0 (60 meses)

——--———-—2-——-—— =1.375
1+ 50x0.0091

il
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La deflexién diferida por carga muerta seré:

D,y = 2B, =1.375x13.70 = 18.84mm

]
i
:
i

'
.
i
o
i

CAPITULO VIl

o Verificando fos limites indicades en el ACI 318 - 2014.

DISENO DE COLUMNAS

Deflexidn inmediata debida a carga viva:

A, =4.70mm <t 311 0mm
360

Deflexion diferida debido a cargas permanentes mdis la deflexidn i .
; 8.1. CARGA AXIAL Y FLEXION

inmediata por carga viva:

Todas las columnas estin sometidas a un esfuerzo axial y flexién, por lo
que sera necesario disefiarlas tomando en cuenta estos dos_ factores. Las
columnas st flexionaran bajo la accion de los momentos que aparezcan, lo
que producird esfuerzos de compresién a un lado vy traccién en otro, Ia
manera en que pueda fallar dependerd de la magnitud de este momento y
del esfuerzo axial. En lo siguiente se muestra los diferertes casos de la
posicion de la carga, variando la excentricidad de dicha carga:

D +4,, =18.84+4.70mm

D&f}'f + A(,‘b =23.54mm < ;L"L =406.07mm
) - 240

Tor lo tanto, verificamos que la viga estd cumpliendo con el limite para
deflexiones para miembros que soporten o estén ligados a elementos no
estructurales ne susceptibles a sufrir dafios debido a deflexiones grandes,
segtin el ACI 318 —2014.

a) Carga Axiagl Grande y Momento Despreciable:
s en este caso, solo es posible que la columna falle por
Sh — aplastamiento del cencreto, llegando a su mdxima
' : i resistencia a la compresion. Se desprecia el efecto

del momento.

b} Carga Axial Grande y Momente Pequefio: la

_*_E‘_%F.n columna fallara por aplastamiento del concreto,
S llegando o su mdxima resistencia a la compresion,
teniendo en cuenta que dicha compresidn serd
E mayor en un lado que en el otro. Se desprecia el

efecto de flexién de la columna.
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8.2,

‘Pn ¢) Carga Axial Grande y Momento Apreciabie:
tendrd lns mismas caracteristicas del anterior,
aumentando el hecho de la aparicidn de
esfuerzos de tensidn a un lado de la columna,
fallando por aplastamiento dei concreto.

d) Condicién de Carge Balanceada: la
excentricidad crece mucho, llegando a un
equilibric donde la tensién en un lado ilega g su
esfuerzo de fluencia y la compresion en el otro
también.

~2 ¢} Maomento Grande y Carga Axial Pequeiia: el
elemento fallara al legar al esfuerzo de fluencia
en las barras del lado de tensién.

|
!

! ) Momento Grande y Carga Axial
| Despreciable: el elemento se comportara como
una viga.

CENTROQIDE PLASTICO

El centroide plastico representa la posicion de la [uerza resultantc
producida por ¢l concrete y el acero. Por lo tanto serd el punto de la
seceidén wansversal por el que la fuerza debe pasar para causar una
deformacién unitaria uniforme en el momento de la falla. Para localizar
este centroide pléastico, se supone que el csluerzo de compresion es de

0.85f  y el de traccién f,. Para calcular la posicion del centroide

pldstico, se usa la siguiente formula:

_OBS£ B 124 Ay fyd + Ay
0.851 bh+ A, f, + Anf,

(c. 87

i
H
<

B

Dr. {¢) Ricardo Oviado Sarmiente

8.3.

Az,

Figura 8.1 Cenfroide Plastico.

DIAGRAMA DE INTERACCION

Fl diagrama de iteracién: lugar geométrico de las combinaciones de Py

M, que agotan la capacidad de la seccién. Se siguen las mismas hipétesis,
basicas y simplificadoras que se ha utilizado para ¢l anélisis de una seccién
en flexion simple.

La deformacién causada por una carga axial y un momento concentrado en
un elemento, genera la combinacion de deformaciones causadas por cada
uno de los factores por separado, como se muestra en la figura. Como
resultado del comportamicnto lineal, se puede suponer valores para la
deformacion unitaria de un lado de la columma y padremos hallar el valor
de [a deformacidn unitaria del otro lado de la columna.

P P

i I

i g fR‘
Condicién de

carga L_-J +

T Py =

Figura 8.2 Deformaciones en la columna.

Deformaciones

S1i disminuimos el valor de la carga axial que se le aplica a una columna, ¢l
momento al que pucde resistir la columna también cambiara, pero
aumentando. Y si aumentamos el valor de la carga axial, el momentc gue
pueda resistir la columma, disminuird, por lo tanto resistird un menor
momento concentrado.
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Si suponemos que un lado de la columna falla por compresion a una
deformacién unitaria de 0.003, se puede suponcer una deformacion unitaria

al otro Iado de la columna v asi caleular por estatica lo valores de Py M,

. Luego manteniendo la deformacién unitaria de 0.003 en el borde extremo,
se puede suponer varias deformaciones unitarias en el borde y calcular

varios valores de P,y M, y asi generar una curva de interaccién como la

siguiente ligura:

Pn

Zoma de Falla a Cormprasion
B

P max A Comprasian Pura

B: Zana de Falla Frazil
© Carga Balancesda

Carga de compresicn C D: Zona ds Faia Ducit

Zona de Falla a Tension

(Comgas dz fermldn Mn

Promax Cargs maxima recomendada por &l ACI

Figura 8.3 Diagrama de ipteraccidn.

A continuacién, se genetara un diagrama de interaccion, normalmente se
logra variando 1a posicién del eje nentro. Para cada posicion supuesta del
gje neutro (¢;) sc caleula la resistencia dc la seccion {RU.—MW. ), hasta

lograr describir completamente el diagrama.

Otra posibilidad, en algunos casos mas conveniente, consiste en ir variande
la deformacién en el acero de traccién mas alejado del borde en

compresion, fijando para ello algunos valores tipicos de £,. En la siguiente

figura se muestra el procedimiento el cual es totalmente equivalente al de ir
variando la posicion del eje neutro.

Para cada valor de o que se adopte tendremos:

o = 0.003 d a es positivo si &, es de compresion.

710,003~ ae,

- \ . - - .y
£y = (c—d’ ‘0.0 03 Deformacion positiva si es de compresioln.
L e
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Ja=Ee, s f, = F,=A,f, (Positivo compresién)

....... S U 0.85 fo
P : ¥ )
-] @ fatM \.._....., s ai Fn
=M oo —m
: ¥ !\
i d
] & [ s | | s Is
.\\
\:f-"'-'&‘.= aLs
o,
PN
2 & O Asy S S S

Figura 8.4 Variando fa deformacion def acero mds atsfado.

Luegn se tendrd que escoger un centro de reduccion (centroide de la
seccion o centroide plastico o cualquier punto que se desee) para el clculo
de las resistencias nominales, las cuales para el valor particular de «

adoptado serdn:
7
‘Pm = Cc_',r' + Z,—=J Eﬁ

M, =C, (Br'azo) + Z; F, (Brazo)f_

(Ec. 8.2)

(Ec. 8.3)

DIAGRAMA DE INTERACCION DE DISENO - MODIFICACIONES DEL
ACI 318 - 2014 Y EL RNE E060 - 2009.

ACI 318 -2014

Si se preparan curvas de interaccidn para los valores de Py A4,

n

serian
del tipo mostrado en la Figura 8.5 . Para usar tales curvas para obtener
valores de digefie, tendrian que pasar por tres modificaciones como se
especifica cn el cddige del ACI. Estas modificaciones son como sigue:

1) El codigo especifica factores de reduccién de resistencia o factores
¢ (0.65 para columnas con esfribos y 0.75 para columnas

zunchadas) que deben multiplicarse por los valores de P, 51 una

"
curva F, para una celumna especifica se multiplicara por ¢ .
2} La segunda modificacién también se refiere a los factores ¢ . El
codigo especifica valores de 0.65 y 0.75 para columnas con

estribos v zunchadas, respectivamente. Si una columna tiens un
momento muy grande v una carga axial muy pequefia, de modo
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que se ubica en la parte inferior de la curva entre los puntos By C
(véase la Figura 8.5), el uso de estos valores pequefios de ¢ es

poco razonable. Por ejemplo, para un miembro cn flexion pura
(punto C en la misma curva) el facter ¢ cspecificade es de 0.90,
pero si el mismo miembro tiene una carga axial afiadida muy
pequefia, ¢ se reduce inmediatamcnte a 0.65 o 0.75. Por
consiguiente, el ' cddigo (21.2.1) establece que cuando log
miembros sometidos a carga axial y flexién tienen deformaciones
unitarias netas de tensién (g,) entre los limites para secciones
controladas a compresion v secciones controladas a lension, se
sithan en la zona de transicién para @ . En esta zona es permisible
aumcntar ¢ linealmente de 0.65 o 0.75 a 0.90 a medida que &,
aumenta del limite controlado a compresién a 0.005. En la se
muesira la transicion del ¢

Trgian de fulo
* o comprasiin

Figura 8.5 Diagrama de inferaccion de columna.

3) La capacidad de carga axial de las columnas no debe ser mayor
gue los siguientes valores:

P, = §,p, — Estribos —0.808] 0857 (d; = 4,)+ 4, ]

B, = §P e, —> Zunchos —0.854| 085/ (4, — 4, )+ £ |

max

Estss formulas se desarrollaron para dar  resultados
aproximadamentc equivalentes a los de las cargas aplicadas cof

210

precap i BB et g <

i
*

Dr. [¢) Ricarde Oviedo Sarmiento

8.5.

excenlricidades de 0.104 para columnas con estribos y 0.054 para
columpas zunchadas.

L~ S

75
0.65

Contfrologn

par : Transicien . Conlrclaza
Comprésién : - ¢ Parsaccin
=t =005

Figura 8.6 — Variacidn de ¢ con la deformacian unitaria nets &, de fraccion en el
acero extremo a fraccion.

RNE EQ6O - 2009

Factor de reduccion de resistencia por Compresién y Flexo-compresidm:

¢ Colummas con estribos ¢=0.70

o Columnas con zunchos ¢=0.75

Factor de reduccidn de resistencia por Flexion, Flexo-traccidn o Traccidn
pura;

e Columnas con estribos o zunchos $=0590

ANALISIS Y DISENO DE COLUMNAS CARGADAS
EXCENTRICAMENTE USANDO ABACOS

81 los diagramas de interaccion individuales para columnpa se prepararan
como se describid en las secciones anteriores, seria necesario tener un
diagrama para cada seccion transversal diferente de columna, para cada
conjunto diferente de tipo de concreto, de acero y para cada distribucion
diferente de las wvarillas. El resultade seria un niimero astronémico de
diagramas. Sin embargo, el niimero puede reducirse considerablermente si
los diagramas se representan gralicamente con  ordenadas de
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K =P/ f A, (en lugar de F ) y con abscisas de R, =f;effC'Agh (en
Tt c g n 3
lugar de M, ). Los diagramas resultantes normalizados de interaccion

pueden usarse para secciones transversales con dimensiones ampliamente
variables.

En la Figura 8.7 y Figura 8.8 se muestran los diagramas de inteFaccién
para 2 tipos de columnas rectangulares con diferente distribucion del

refucrzo.

DIAGRAMA DE INTERACCION 14-60.7 !; o
fi5 4 Kibiplg’

20 T T
\ I X : il
o) - fy =60 klb/plg” & .

lﬁe? _f : i -
) E P :l

IF’ll

e
‘ ! I
-y

: Esta lineu Pt i
£ 20,3 constunts b
P4 €l autor para -

0.23 - usarse en la solucién del
/ gjemiple 10.7
Fr 1
< ;
;
2y

RifA,

=

0\50 ]

s

/ S N N Y
/- (/ Vs y, ]

/.
L
i

G20 023 030 033 DA 045
R,= Pelfirh

Figura 8.7 Diagramas de interaccion del ACI pera columnas rectangulares con vayillas
a o largo de dos caras frontales. (FUENTE: American Concrete institufe)

;
i
H
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24 o
L i DISGRAMA DI INFERACCIONRA-60.7 | |, kB
L p=fLo8 o Bt —
f Jo=4 Khiplg . :
15 £,= 60 Klb/ipig? e
=07
L6 ™ Fonie i

]

'
5

A,

K=

Ry= PyelfAh

Figura 8.8 Diagramas de interaccion det AGY para columnas rectangulares con varillas
a fo largo de Ias cualro caras. (FUENTE: American Concrete Institute)

CUANTIA MAXIMA Y MINIMA EN COLUMNAS

Segim el ACI, para cuantificar la cuantia mixima tenemos que tener en
cuenta la facilidad de armado del refuerzo en obra v el vaciado de concreto.
El 4rea de refuerzo se debe encontrar entre los siguientes valores:

0.014, <4 <0.064,
0.014, < A4, <0.084,

{Seglin el ACI)
(Segin la Nonna Peruana)

A, . Area de acero

4, : Area bruta de la seccién (b4)

Cabe destacar que los valores de 6% (0 8% para RNE) para 1a méixima
cuantia se basa cn evitar la congestién de acero en la seccidn transversal,
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siendo critico en secciones donde se realicen traslapes. La cuantia minima
1% es debido al flujo plastico que experimenta el concreto a compresion
bajo cargas sostenidas a lo largo del tiempo. En columuas con estribos, se
suele reducir la maxima cuantia a 4% por el mismo motivo del
congestionamiento de acero.

8.7. DISENO POR FLEXION BIAXIAL

Las columnas sometidas a flexién biaxial se ubican, generalmenle, en las
esquinas de las edificaciones. Su carga axial tiene excenlricidad respecto al
eje X v al eje Y como se muestra en la figura. La falla de estos elementos
es funcion de tres variables: carga axial, momento en la direccion X y
momento en la direccidén Y, por lo que el diagrama de interaccion deja de
ser una curva para transformarse en una superficie como la mostrada en la
otra figura. La interseccién de dicha superficie con el plano Pn y Mn
corresponde al diagrama de interaceion de una columna sometida a flexidn
uniaxial en la direccion X.

Mn,=Prie,
| Mm=Pne,

N
Figura 8.9 Excentricidad de la carga axial respecto a los ejes XeY.

Curvas de Interaceidn, Pn-Mn

Superficie de flla

Iy

Figura B.10 Supertficle de interaccion de una columna somelida a flexicn biaxial

Dr, {¢} Ricardo Gviedo Sarmiento

Es posible determinar una seriec de puntos ¥ establecer la forma de la
superficie de interaccidn. Para ello, se asume un eje neutro con una
inclinacidn a respecto al eje centroidal y una distribucién de déformationes
en la seccion como se muestra en la figura que sigue. Con “as
deformaciones asumidas, se calculan los esfuerzos cn el concreto y el
accro, las fuerzas en ellos y finalmente por equilibric se determinan la
carga axial y el momento resistente, en X y en Y, de la seccién. Esto se
repetird considerando otra distribucién de deformaciones v otra inclinacién
del ¢je neutro al gje centroidal.

Dlagrama de Defarmacionas Diagrama de Esfuerzos
T Sosgg
,-J [ R ¥ Foab
Tl S b7
P o Ny,
=.__4,_/-;:sé£f .f““ﬁr
.'// 2 I Bt |
R Sy S e
/Ib S [d TR
Ll -~
/ i
y ff f
] /
- >
52 .’L‘-—h._,._\ AS| s
. g, fs;
A Ts

Figura 8.11 Diagrama de Deformacionas y Esfuerzos en la columna a flexion biaxial.

Cuando se disefia una columna, debe ser verificada también por flexion
biaxial, considerando momentos de sismo cn un eje v cargas verticales en
el otro gje. Se usaran las siguientes formmlas:

1/F,21/F, +1/F, ~1/F, {(Ec. 8.4
A - M -
M?m_ o i, =1 (Ec. 8.5}

8.8. DISENO POR CORTE

El disefic de secciones transversales sometidas a fuerza cortante debe estar
basado en la siguiente ecuacion (Disefio por Resistencia):

2V,

n

(Ec. 8.6)
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Donde ¥, es la fuerza cortante amplificada en la seccidn considerada y V)

es la resistenciz nominal al cortante calculada mediante:

V=V, +V, (Ec. 8.7)

e la ecuacién anterior, ¥, es la resistencia nominal al cortante

o

proporcionada por cl concreto, ¥, es la resistencia nominal al cortante

&
proporcionada por el refuerzo de cortante, ambas calculadas de acuerdo a
las disposiciones de este Capitule.

Al determinar V. y cuando sea aplicable, deben incluirse los efectos de
traccién axial debida al flujo plastico y retraccién en elementos restringidos
y los cfectos de la compresion inclinada por flexion en los elementos de
altura variable. Fn elementos de peralte variable, la fuerza cortante interna
en cualquier seccion, aumenta o disminuye debido a la componente vertical
de la resultante de los esfuerzos de compresién por flexién o de la
componente vertical de la resultante de las fuerzas de fraccién por flexion
en el acero de refuerzo.

Cortante del concreto para elementos a compresion.

-
f

¥ =0.53|1+- N, fohb.d {Ec. 8.8}
1404,

N, : Carga axial amplificada normal a la seccidn transversal, que ocurre
simultdneamente con ¥, o M, .

A, - Area bruta de la seccidn.

Calculo del cortante del refusrzo

v, =£+V; (Ec. 8.9)
¢
5= AJd (Ec. 8.10)
Vs

2186

i
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4
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8.8.1. Recomendacién de espaciamiento de esiribos en elementos en

flexocompresion (COLUMNAS)
SEGUN NORMA E.060— 2009

Zong de confinamiento

En ambos extremos del elemento debe proporcionarse estribos cerrados de
confinamiento con un espaciamiento So por una longitud Lo medida desds
la cara del nudo.

Los estribos seran como minimo de 8 mm de didametro para barras
longitudinales de hasta 5/8” de didmetro, de 3/8” para barras longitudinales
de hasta 1” de.\gxié.mgtre/y de 1/2" para barras {ongitudinales de mayor
didmetro, o

Ll espaciamiento So no debe exceder al menor entre {a), (b) v (c):

(a) Seis veees el didmetro de la bamra longitudinal confinada de menor
diametro;
(b} La tercera parte de la menor dimension de la seccién transversal del
elemento;

{c} 100 mumn.
Lz longitud Lo no debe ser menor que el mayor entre {(d), {¢) v {f):

{d} Una sexta parte de la luz libre del elemento;
{e) La mayor dimension de la seccidn transversal del elemento;
(f) 500 mm.

Zona central

Fuera de la longitud Lo, el espaciamiento del refuerzo transversal no
debera exceder al menor de (g) y (h):

(g) Diez veces el didmetro de las barras longitudinales de la columna.
{h) 250 mun.

- Zona de nudo

El espaciamiento no debe exceder de 150 mm.
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Figura 8.1 Requerimiento de esiribos en columnas E-060 — 2008,

COLUMNAS ESBELTAS

Cuando una columna se flexiona o deflexiona lateralmente una cantidad A,
su carga axial genera un momento adicional en la columna igual a P, . Este
momento se superpone a cualquier momento que exista ya en la columna.
Si este momento P, es de tul magnitud que reduce considerablemente la
capacidad por carga axial de Ja columna, ésta se denomina celumna

esbelta. .
El c6digo cstablece que el disefio deseable de un miembro a compresio
3
debe basarse en un analisis tedrico de la estructura que tome en cuenta 13
£
efectos de las cargas axiales, los momentos, las dellexiones, la duracién @
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las cargas, las dimensiones variables de los miembros, las condiciones en
les extremos, etc. Si no se usa tal procedimiento tedrico, el codigo provee
un método aproximado para’ determinar los efectos de csheltez. Este
método, que se basa en los factores antes mencionados para realizar un
analisis “exacto”, supone un amplificador d¢ momento &, que debe
multiplicarse por el mayor momento en el extremo de la columna denotado
como M, y ese valor debe usarse cn el disefic. Si ocurre flexion en ambos

ejes, & debe calcularse separadamente para cada direccion v los valores
obtenidos deben multiplicarse por los valores de los momentos respectivos.

R

™,
Y
Efectos de Esbeltez

La esbeliez de las colummas se basa en su geomeiria -y en sn
arriostramiento lateral. Conforme crece su esbeltez, sus esfuerzos dc
flexién también aumentan, por lo que puede ocurrir el pandeo. Las
columnas de concreto armado generalmente tiencn pequefias relaciones de
esbeltez. Como consecuencia, usualmente pueden disefiarsc como
columnas cortas sin reducciones dc resistencia por efectos de esbeltez. Si
los efectos de esbeltez se consideran pequefios, entonces las columnas
pueden considerarse “cortas” y disefiarse como tal; sin embargo, si son
“esheltas”, el momento para el cual la columna debe disefiarse se
incrementa o se amplifica, Una vez que el momento ha sido amplificado, la
columna se disefia usando el momento incrementado.

EJEMPLOS DE APLICACION

Ejemplo 01
Se tiene la siguiente columna rectangular (Figura 8.12) de
£ =210kg fem® y f, =4200kg / em®, dibujar el diagrama de interaccion.
-._f_‘.__‘?(}_‘?!'_fl_..._._.. i
I
- g | s
2034 Fs Ry, __,l:gi| |}CI f Th A= 855, o= d0em
3 ida i
" H H
23 A —'—‘!*' id:‘ 4 | A, = 5700m? = 22.0em
" : : 4 |gem
20314 oo ; . A= 5.70cm?, o = 38.06m
I
3034 JE A =8 55cm® oy = 340cm
e

Figura 812 Cofumna 40cmx60cm
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Hallamos el centroide plastico:

0.857, 4, [E} (And, + Apdy + Aydy + 4,,d,) £,
CP= 2

0‘85]‘:Ag + 4.1,

0 85x21 0x40x60[ ] + [8 55x6+5.70x22+5.70x38 +8. 55x54)4200

CP= —

0.85x210x40x60 + 28.50x4200

CP=30cm

Para secciones simétricas el centroide plastico es: CFP=Fk/2
FPunto A (Compresién pura):

P {0.85};’(,43 —Asr)+Aﬂfy]
P, =[0.85(210)(40x 60— 28.50)+ 28.50> 4200 | = 543.01z

P o =080P =43441¢, M =0.001-~m
Punto B (Zona de falla fragil}: (C>Cy)

¢ =38.00cm
a=085=32.30cm

Luego hallaremos las deformaciones de cada acero:

.
g :[C d1j0003 [38 6]0003 0.002526

2)0 003 -

[ [38 22
.—[C d]oom:(% 38]0.003:0.000000

] 0.003=0.001263

38

n

‘_&

A
=1
=

003= [383§jJ0 003 =0.001263

229

3
K
H
3
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c=38om

Figura 8.13 Deformaciones dal acero.

Teniendo las deformaciones, se puede haliar el valor del esfuerzo de cada
capa dc acero, teniendo en cuenta que no pueden ser mayores de

4200kg / cm’ .

fo = E.E, =0.002526x2x10° = 5052 — £, = 4200
sl
Ffa=6,E =0.001263x2x10° = 2526 — f,, =2526
S =&-E, =0.000000x2x10° =0 — £, =0
53
Jie = £,4E, =0.001263x2x10° = 2526 — f,, = 2526

Luego para hallar la fuerza de cada capa de acero, se multiplicara por el
érea de refuerzo respectivamente:

F = fud, =4200x8.55=35910 — C,, =35.51¢
F, = fi, 4, = 2526x5.70 =14398 — C., =14,40¢
Fy = fad, =0x5.70=0—T,, =0.00¢

F, = fid,, =2526x8.55=21597 — T, =21.60¢

C,. =0.85f ab=0.85x210%32.30x 40 = 230622 — C,, =230.62¢

Cee
G
e
ta Kas - .
s {
o Cep
e
For=0
& . A
; . . Tss
i ol L —

Figura 8.14 Fuerzas resultantes de fraccidn y comprasidn,
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Finalmente, para hallar la fierza resultante, se suma las tuerzas teniendo en
cuenta su direccidn:

‘HI = Cx] + CsZ —T:;S _I—;‘d +Ccc
P =35.91+14.40-0.00-21.60+230.62
P =25933

Y para hallar el momento nominal se tomara momentos con respecto al
centro plastico: '

A L (h | A h B
Mﬂ:Csl[E_dlj+632(5_d2]+‘?:3[d3_E]+I$4[d4—EJ_‘—CCC[Z a‘lz}

M, =35.91(30 - 6)+14.40(30—22}+0.00(38 - 30)
+21.60(54 —30) +230.62(30-32.30/2)

M, =46.90t—m

Punio € {Carga balanceada):

i
|
K
T

Primero hallamaes el valor de ¢:

. =| 500\, Z(__aooo ]54 —31.76cm
6000+ 7, 6000+ 4200

a, =0.85¢c, =27cm

Lucgo hallaremos las deformaciones de cada acero:

e, = (C—_ﬂ 0.003 = {%ﬁjo‘om —0.002433

.
e =29 0,003 = [M:_?Z} 0.003 = 0.000922
52 e 31.?6

—d 76—
8, = [C é.]o_{jo:«,’ - (M] 0.003 = 0.000589

c 31‘7?' .
c—d 31764
E., =[ 4 )0.003 = [—I_M]O.O% =0.002100
c 31.76

Lo g 4
.[_j_i,_d.b_\.. B S & !
2§ : ic=31,?6cm
e !
________ — ~L

Figura 8.15 Deformaciones del acero.

Teniendo las deforinaciones, se puede hallar el valor del esfizerzo de cada
capa de accro, teniendo en .cuenta que no pueden ser mayores de
4200kg / em® .

S =6,E, =0.002433x2x10° = 4866 — f, = 4200
Jiz = €8, =0.000922x2x10° = 1844 —> £, =1844
fis =3B, =0.000589x2x10° =1178 — £, =1178
Fra = €4, =0.002100x2x10° = 4200 — £,, = 4200

Luego para hallar la fuerza de cada capa de acero, se multiplicara por el
drea de refucrzo respectivamente:

Fy, = fi, 4, =4200x8.55=35910 > C,, =35.91
Ey = fid, =1844x5.70=10511— C,, =10.51¢
Fy=fiA4, =1178x5.70=6715 > T, =672t

F, = f.44,,=4200x8.55=35910 > T, =35.91¢

Calculo de Ia fuerza de compresién:
' C,. =085f ab
C,.=085x210x27x40=192780
C,. =192.78
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Figura 8.16 Fuerzas resultanies de traccién y compresion.

Finalmente, para hallar la fuerza resuliante, se suma las fuerzas teniendo en
cuenta su direccion:
F=C +Cy—T, —Ta+
P, =3591+10.51-6.72—-35.91+ 192,78
P, =196.57t

Y para hallar el momento nominal se tomara momentos con respecto al
centro plastico:

h h h AV N
M"=C_\_I[5—d1]+Cﬂ[g—dz)M{;{dg—E}+i‘;4[d4 2J+C"‘ 2 @, /

M, =35.91(30—6)+10.51(30-22)+6.72(38 - 30)
+35.91(54-30)+192.78(30-27/2)

M, =5042t—m

Punto D {Zona de falla dictil): (C<Cp)
¢=22.00cm
a=0.85¢=18.70cm

Luego hallaremos las deformaciones de cada acero:

-~ d 22-6 |
£y = [%J 0.003 = {?]0.003 =0.002182

8, = (C—_—dZ—J 0.003= [222_222]0.003 =0.00

. C
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-d 59
£y = [c 2 J0.003 = [22 38)0.003 =0.002182

c 22
:, =[°’ =4, ]0.003 - (22 - 54]0.003 = 0.004364

e 22

S Rl S SN D S
’ dzll / ‘e=22cm
: L T
% M /
T ur + — o e e ——
I /
o o F————- -JI\. ————————— 4

Figura 8.17 Deformaciopes def acero.

Teniendo las deformaciones, se pucde hallar ¢l valor del esfuerzo de cada
capa de acero, teniendo en cuenta que no pueden ser mayores de
4200kg / e .

S =6,E, = 0.002182x2x10° = 4364 —» £, = 4200.00
iz =6,E, =0.00x2x10° =0 — £, =0.00

fis =£4E, =0.002182x2x10° = 4364 — [, =4200.00
fis = 6,,E, =0.004364x2x10° = 8728 — £., = 4200.00

Luego para hallar Ia fuerza de cada capa de acero, se multiplicara por el
drea de refuerzo respectivamente:

F, = {4, =4200.00x8.55=35910 » C,, =35.91
F, = fi,4,=000x570=0— C,, =0.00¢

F; = f3A,, =4200.00x5.70 = 23940 — T, = 23.94¢
F, = f.,4, =4200.00x8.55=35910 > T, =35.01z

C,. =085/ ab=085x210x18.70x40=133518 > C, =133.52¢
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: . Cec l'
| — S TEMS M, (1) P (1)
e A 0.00 543.01
— %2 : B 46.90 259.33
To : C 50.42 196.57 ;
£ S D 46.72 108.58 |
o _Tu E 0.00 -119.70 1

Figura B.18 Fuerzas resultantes de traccion y compresion.

) ) ; DIAGRAMA DE INTERAGCION (EJE X)
Finalmente, para hallar la fucrza resultante, se suma las fuerzas tenicndo en w0 - T o eeEAl
cuenta su direccion: i A :

——FEbRICE] ;

R: = Cs] +C.r2 _113 _7—.‘54 + Cc!c
P =3591+0.00-23.94-3591+133.52

P =109.581 S
2
Y para hallar ¢l momento nominal se tomara momentos con respecto al £
A
centro plastico:
; o y ; ; ’ s
10 i ] 0 o &0
h h - h , h h : : : _
‘M”=C"[Epdl]—}Cﬂ(g_dzj."j”[a;_3]+I-"4[d4_5]+C‘f[5_af2 _f . -1G0 E_’_/—""/ - . I . .
3 ’ E A .}.ml«lE'H'l"lbs'{'—I'-m}. e
= — (.00{30-22}+23.94(38-30 Lo
M, =3591 (30 6) + ( . ) ( ) 3 Figtra 8.18 Diagrama de imteraccion de esfuerzos nominales en columna de 40x60.

+35.91(54-30)+ 133.52(30-18.70/2)
M, =4672—-m b. Ejemplo 02
Se tiene una columna rectangular (Figura 8.21), la cual esta soportando las

Punto E {Traccién pura} siguientes cargas Gltimas:

B, =[~4,1,]=-2850%4200 ITEMS Comb. Pty M/ (t-m)
A 1.400+1.70L 14177 8.41
P, =—119.70¢ , M, =0.00t ~m B 1.25(D+L)+S 105.20 3.18
# " c 1.25(D+L)}-8 138.52 17.46
. . , D 0.90D+3 55.22 6.42
En I :nle tabl tiene el resumen de los momentos y cargas
n o sigmeme v se 4 E 0.900-5 88.55 14.22

nominales para la columna de 40x60cm. En la Figura 8.12 se muestra ¢l

diagrama de interaccion tedrico de la columna. ] _ _ N
Verificar si la columna resiste las cargas por flexo-compresion.

[ =210kg lem® S, = 4200kg [ em’
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Aem -

_,?_H,

A= BA5erd, oy = 60em
Ay = 5,?0¢|m2. o, =220cm
Ay = ST, dy = 38.0em

Ay, = BASerm, d = 5d.0cm

Figura -8.20 Columna 40cmx60cn

Solucion:

Como ya se grafico el diagrama de inleraccion para esta columna {Figura
8.19) en un ejemplo anterior, ahora debemos graficar los puntos de las
cargas ultimas que afectan a la columna sobre el diagrama de interaccidn

diserio.

CARGA AXIAL (T}
]
=}
=3

DIAGRAMA DE INTERACCION

=500 Lamerrts

epn A e e

—
it
¢ T
a0 s
_.,._—-"“""'_,_-v-'m ] ;

1
2]

Figura 8.21 Ejemplo 2 - disefio de columna.

En la Figura 8.21 se aprecia que los momentos ltimos estin dentro de la -
curva del diagrama de interacci6n de disefio, por lo que se concluye que €

disefio es el adecuado.
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¢. Efemplo 032

Usando las graficas de interaccion de columnas del ACIL seleccione el
refuerzo para la columna redonda corta zunchada mostrada en la Figura

822 si £ =40001b/plg2:
M, =225kl — pie .

S, =600001b/ plg2

Figura 8.22 Columna circular - ejempio 03.

Selucién:
M 12){225
e:—”:—( N )-=5.40plg
P 500
> = E 399 66 7im
@ 5
B 6667

L

K, =—t=—— " =(.531
£ 4, (4)(314)

Pe  (666.7)(5.40)

R, = = =0.143
flah (4)(314)(20)
15
v=""_=(.75
7 20 7

Por interpolacion entre las graficas de la Figura 8.23 y Figura

resulta ser ignal a 0.0235 y I <1.0

¥
pA, =(0.0235)(314) =7.38plg’ <> 47.61cm’

Usar 10 varillas 17 (5.07cm?).

P, =500klb

8.24, p,
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Ky= Py,

N ' DLAGRAMA DE INTERACCION C4-60.8
[ p=00% = ENvplg
Lg b= s 7, = b Gl
N o p= 08
Koo
Ll 0.06 ”
.05 75
14 Ath=0
0.04 \
™. i
1.2 | o 0103 4
. 035
af 0 /r ] ]
I [T \\ ]
& ﬁ\ \ >050 ]
02 F < \ ......... ]
\ Q( \UJS ]
06 b ]
\ \ ™ 10 ]
| ) \ \ \ \:
+ &= 0.0035 ) E
82 % & 00050 77;73‘ ]
%00 003 0.10 0.15 0.20 .23 .30

0 ——

PR .t kinpig?

DN
ORI
.

P A— b €= 00035

o8 -

[ DIAGRAMA DE INTERACCION C460.7
[ p.=008 \ fr=4 kivipig*

o y=07

. ;\\u.os K

0.0% \Z\

'{,

i
A

~
_;ﬁ 4

NN

TR

[sRiLi] 0.0% 10 013 143 025
R Pactfid s

Figura 8.23 Diagrama de interaccion C4-60.7 (Fuente: ACH}
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d. Ejemplo 04

Determinar las dimensiones de una columna rectangular cuya relacién de
lados es de 2:3, y tiene una cuantia aproximada de 4.3%, sometida a una

carga muerta axial de 340t y una carga viva dc 185t. ( f'=280kg /cm”,
S, =4200kg [ cm™).

Solucion:
Calculamos la carga tltima para la columna:
P, =1.4(340)+1.7(185) = 790.5¢

Seleccionando ¢l tamafio de la columna v las varillas:
P, = 0.80¢[0.85fc’ (4, - Aﬂ)+fyAﬂ]
790.5x1000 = 0.80(0.65)] 0.85(280)( 4, ~0.0434, ) + (4200){0.0434, )|
A, =3722.62cm”
A, =(2X)(3X) > X =~ 25cm

Por lo tanto, la columna rectangular serd de ¢1.50x0.75m. El drea de acero
sera:

A4, =0.043(50x75) =161.25¢m’

Considerando varillas de 17 ( 4, = 5.07cm”)

_ 161.25

#Var 7 =31.80=32Var.

La distribucidn del acero serd como se muestra en la Figura 8.25.

Figura 8.25 Distribucion de acero.
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CAPITULD IX

DISENO DE MUROS ESTRUCTURALES

9.1.

9.1.1.

MUROS ESTRUCTURALES DE CONCRETO ARMADO

Definicion \

Los muros estructurales de concreto armado, también conocidos como
placas, son ampliamente utilizados en el disefin de edificaciones
sismorresistentes para obtener un comportamiento estructural eficiente.
Son muros de concreto armado que dada su mayor dimensién, mucho
mayor que su ancho, proporcionan en dicha direccidn elevada rigidez y
ductilidad que le permiten resistir de forma eficiente las cargas laterales
debidas a las acciones sismicas y de viento, limitando los desplazamientos
laterales de la estructura y disipando energia.

AT M
Pui
Wy - Fooo e

— e A ek e e e e e e

73
- Figurs 8.1 Muros Estructurales
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9,1.2. Caracteristicas generales

9.1.3.

El comportamiento se puede representar como una viga vertical empotrada
en voladizo (cantiléver) con un modo de deformacién dominado por
flexién. El modelo es valido para sistemas que toman en cuenta Una
disposicién simétrica de los muros en planta para evitar los efectos
torsionales producidos por cambios de rigidez, asi como una baja presencia
de vanos o aberturas que influvan en la respuesta estructural de la
edificacion.

En cuanto a sus dimensiones, Ios muros estructurales de concreto armado
se caracterizan por su reducido espesor en comparacion con el resto de sus
dimensiones.

La distribucion del acero a lo largo del muro influye en su desempefio. Los
muros con refuerzo concentrado en los extremos son mas resistentes vy
dactiles. Esta ductilidad puede verse reducida si ¢l acero si el accro a
flexién incursiona en el intervalo de endurecimiento de deformacion, por lo
que es necesario un adecuado confinamiento de los elementos de borde
para aumentar la capacidad de deformacion atil del concreto y retrasar el
pandeo por flexidn.

=1
i
i
%

T
P
[(131175

?hw

Momentos
flexionantss

Figura 9.2 Muro de cortante en vofadiza.

Disposicién del refuerzo

Por tratarse dc miembros de concreto armado, la adecuada disposicién del
acero de refierzo en toda la longitud de los muros es necesaria para
obtener el comportamiente esperado, es especial cuando se desea disefiar
para que dicho accro incursione en el rango ineldstico. En zonas especificas
con el propésito de disipar energia se colocan elementos de borde, los
cualcs estin ubicadas en los extremos de los muros con una disposicion
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especial del acero de refuerzo, con un importante confinamiento v un
posible incremento de seccion, El refuerzo de elementos de borde, ubicado
en los extremos del muro, toma traceidn o compresion debido a la flexién,
¥ colabora en tomar el corle cn la base que tiende a generar deslizamiento.
El acero de refuerzo se distribuye en las dos direcciones, colocandose
refuerzo horizontal v vertical con el fin de resistir la fuerza cortante en las
dos direcciones ortogonales al plano del muro, as{ como las solicitaciones
por momento flector, fuerza axial y deslizamiento. El refuerzo diagonal
puede ser utilizado en zomas de dinfeles sometidas a fuerzas cortantes
elevadas.

S T RN

I

HHI

Horizental Vertical " "Elementos de borde

Figura 8.3 Tipos de refuerzo en murcs.

9.1.4. Clasificacion de los muros

Fer su geomeiria. Se pueden clasificar segin su relacién de aspecto.
Algunos muros pueden ser de distintas alturas y/o longitud variable a
medida que se asciende en los niveles de las edificaciones. A medida que la
relacion de aspecto disminuye, se aumenta la probabilidad de falla por
corte, y cuando esta relacidn cs alta se comporta como viga en veladizo
donde la solicitacién predominante es la flexidn.
Los muros sc clasifican en tres tipos:

¢ Muros bajos: la relacién altura/longitud (H/L < 2).

¢+ Muros intermedios: la relacidn altura/longitud (2 < H/L < 5).

e Muros altos: la relacion altura/longitud (H/L = 5).

Por la forma dc su seccidén transversal, Se pueden clasificar:
¢ Muros planos: conjunto de muros que proyectados en planta no
presentan cambios de direccion ni bifurcacién,
e Muros con elementos extremos: con incremento de seccidn en los
bordes.
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e Muros con alas: los cuales al ser proyectados en planta lucen como
muros perpendiculares entre si (forma de T, L).

o Muros quebrados: presentan cambios de dirceciones y
bifurcaciones en su proyeccién de planta.

Por su comportamiento. Se pueden clasificar en:
s Muros de corte: las deflexiones y Ja resistencia son controladas por
esfuerzos cortantes.
e  Muros de corte y tflexion: las deflexiones y la resistencia son
controladas por esfuerzos de flexion.
s Muros dictiles: poseen buenas caracteristicas de disipacion de
energia bajo cargas reversibles.

9.1.5. Modos de falla

Falla por traccién diagomal. Cuando el refuerzo horizontal por corte es
insuficiente, puede desarroliarse un plano de falla diagonal. Bste modo de

fulla estd controlado casi exclusivamente por la resistencia del refuerzo . '
horizontal en el muro. Una falla por traccion diagonal también puede

desarroliarse a lo largo de un plano de falla mas inclinade. La prevencidn
de 1a falla por traccion diagonal en muros estructurales resistentes a slsmos

debe Jograrse por medio del disefio de suficiente refuerzo horizontal capaz .
de transferir un cortante sustancialmente mayor al que produce la fluencia

del acero vertical por flexion.

Fallas por compresion diagonal, Cuando ¢l esfuerzo cortante promedic

en el muro es grande y existe adecuado refuerzo horizontal, ¢l concreto
puedc aplastarse bajo compresion diagonal. Cuando se aplica carga ciclica -
reversible de tal forma que dos conjuntos de agrietamientos diagonales s¢ -
han desarrollado, la falla por compresion diagonal puede ocurrir a un nivel -

de cortante mucho menor. Las grietas diagonales que se intersectan, y que
se abren y cierran de manera ciclica con la carga, reducen

considerablemenie la resistencia a compresion del concreto. A meaudo ¢l .,
aplastamiento del concreto se extiende ripidamente a lo largo del mure. L9
falla por compresién diagonal resulta en una dramatica e irrecuperable .
pérdida de resistencia. Por lo tanto, la falla por compresién diagonal €5
muy indescable en muros que deberian responder de una mancra ductil. L2

limitacién del maximeo esfuerzo cortante que ocurre cn el momento de

alcanzarse la méxima resistencia a flexidn permite verificar que una fa

D, {¢) Ricardo Qviedo Sarmizsnio

por compresién diagonal no impida el desarrollo de un comportamiento
duetil.

Fallas por deslizamiento a lo largo de un plamo horizontal. Las fallas
por ftraccion diagonal y por compresion diagonal pueden prevenirse
mediante la colocacion de suficiente refuerzo horizonta) y la limitacién del
esfuerzo cortante nominal en €l muro, como se ha descrito antes. Lue go, se
esperaria que las deformaciones ineldsticas requeridas para disipacion de
energia podrfan desarrollarse principalmente en la deformacién post-
fluencia del acero vertical por flexion. Sin embargo, despuds de varios
ciclos de carga reversible que produzcan fluencia apreciable en el refuerzo
vertical, puede ocurrir deslizamiento a lo largo de grietas de flexion que se
interconectan y forman un plano aproximadamente horizontal. Tales
desplazamientos son responsables de una reduccion significativa de
rigidez, particularmente para valores pequefios de la carga horizontal, y
consecuentemente, una reduccion de la disipacidn de encrgia.

AT T LA

by

1w EEsrosg i A
AL AT AR A
FALLA EN LA BASE FALLAEN LA BASE FALLA POR
POR FLEXIGM EOR CORTAMYE DESLIZAMIENTOEN
LA BASE

fALLA gE JUNTA FALLA DE COMPRESIIN DEL EALLA POR PANDED
£ PUNTAL DEL BHURD POR ELASTICO DEE MURO
COASTRUCTION FALTA DE CONFINARIENTD

Figura 8.4 Modos de falla de miros estructurales.

- 9.1.6. Zona de compresidn

El valor de “¢” es la distancia al eje peutro medido desde la fibra exirema
en cempresién ¥ el eje neutro calculada para la fuerza axial mayorada y la
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resistencia nominal a moemento consistente con el desplazamiento de
disefio.

Una vez establecida la seccion del muro estructural, es necesario chequear
la necesidad de elementos de borde. Los elementos de borde son regiones
en los extremos con refierzo concentrado y confinados de manera similar a
las columnas {con estribos cerrados ¥ ganchos) de tal mancra que scan
capaces dec resistir las inversiones de los esfuerzos por efectos de los
sismos y prevenir el pandeo en el alma del muro cerca de los exiremos,
debido a los altos esfuerzos de compresién que se originan cn los exiremos,
Estos clementos de borde gencralmente son més anchos que el espesor del
mure; sin embarge, se permite que tengan el mismo espesor que el muro.

~ Adicionalmente, los muroes estructurales deberan igualmente disponerse de

elementos de borde cuando los esfuerzos de compresién en la fibra extrema
correspondiente a las flierzas mayoradas incluyendo el sismo, scbrepasen

0.207.

En resumen, para regiones sismicas siempre se debe disponer de elementos

. de borde como cabezales con un espesor mayor a la del alma del muro,

Estos cabezales deberan proveerse de una concentracién de acero
longitudinal v confinarse siguiendo los mismos requisitos de una columma;
segln la demanda, deberan extenderse los cabezales a lo largo de todo cl
Mero.
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9.2,

9.2.1.

9.2.2.

DISENO SISMICO DE MUROS

Fuerzas de disefio

Los muros de corte deben ser disefiados para la accién simultdnea de las
cargas axiales, fuerzas cortantes y momentos flectores provenientes del
analisis.

Espesores minimos

El espesor de los muros sera dimensionado considerando la posibilidad de
pandeo lateral por flexidn de los bordes del muro, salvo que se suministre
arriostre lateral en los bordes mediante aletas.

El espesor del alma de los muros de corte no debera ser menor de 1/25 de
la altura entre elementos que le proporcionen apoyo lateral ni menor de
150mm, salvo para los sistemas estructurales de mmuwos de ductilidad
limitada, para los cuales el espesor minimo del alma no deberd ser menor
de 100mm.

El disefio de las mezclas de concreto para los muros de espesores
reducides, deberd tomar en cuenta las condiciones de trabajabilidad para
lograr un concreto homogéneo sin segregacién ni cangrejeras,

Cuando el muro de corte se convierta en un muro exterior de contencién en
los sotanos, el espesor minimo en los sétanos serd de 200mm. El muro
debera disefiarse considerando ademds las acciones perpendiculares a su
plano,

Cuando el muro reciba carga concentradas provenientes por ejemplo ds
vigas perpendiculares al plano del muro, deberd investigarse si el espesor
¢s adecuade para la accidn de las cargas axiales y de los momentos
perpendiculares al plano del muro.

La longitud horizontal del muro considerada como efectiva para cada carga
concentrada no debe exceder la distancia centro a centro entre las cargas ni
del ancho de apoyo mas dos veces el espesor del muro a cada lado, a no ser
que s¢ demuestre mediante un analisis detallado {a contribucion de una
longitud mayor.
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9.2.3. Refuerzo distribuido vertical y horizontal
Las cuantias minimas de refuerzo distribuido en e! alma, horizontal y
vertical, asi como los espaciamicntos méximos de este refuerzo serdn:
a. Segiin el RNE Norma E.060 ~ 2009:
a) La cuantia horizontal serd:
P A (Ec. 8.9)
= [ SR~ A
Aent,
La cuantia de refuerzo horizontal para cortante no debe ser menor
gue 0,0025 y su espaciamiento no debe exceder tres veces el
espesor del muro ni de 400mm.
b) La cuantia dc refuerzo vertical para cortante, po,, N0 debe ser
menor que:
Hm
p, =0.0025+0.5/ 2.5~ 7 (p, —0.0025) 2 0.0025 (Ec. 9.2)
Pero no necesita ser mayor que el valor dc p, requerida. En la
ecuacion anterior, H_ es la altura total del muro y I, es la
longitud total del muro.
El espaciamiento del refuerzo vertical para cortante 1o debe
exceder no debe exceder tres veces el espesor del muro ni de
400mm.
Cuando el espesor de! muro sea mayor que 200mm debera distribuirse el
refuerzo horizontal y vertical por cortante en las dos caras del muro.
Fl refuerzo que contribuye a la resistencia en cortante en el plano del muro
debe ser continuo y debe estar distribuido a través del plano de cortante.
En un muro deben emplearse cuando menos dos capas de refuerzo cuando:
a) Elespesor del muro sea mayor o igual de 200mm.
b} Cuando la fuerza cortante ¥, exceda 0.174 1
El refuerzo vertical distribuide no necesita estar confinado por estribos 2
menos que su cuantia exceda de 0,0). '
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b, Segin ACI-318-2014:

Cuando ¥, <0.54V, en el plano del muro, g, minimo y 2, minimo deben

cumplir con la Tabla 9.1 No hay necesidad de cumplir estos limites si se
demuestra por medio de analisis estractural que se obtiene resistencia y
estabilidad adecuadas. h

Tabiz 9.1 Refuerzo minimo para muros con ¥, < 0.3¢V. en el planc del muro.

Tipo de Tamat fy Ref. Ref.
Tpodemuro | refuerzono | _ Tm;mo , longitudinal horizontal
preasforzada ¢labara (kg fem ] minime M, o, | minimo, o,
Barras = 5/8" f:ggg 3'3032 0.0020
0015 0.0025
Construido en | MO e Claiquiera 30015 00025
obra Refuerzo de .
W31 0 .
alambre ! Dat Cualquiera 0.0012 0.0020
electrosoldado :
Barras
corrugadas a
Petabricadol refuerzode | Cualquiera | Cualquiera 0.0010 0.0010
alambra
glectrosoldado

1 No es necesario que los muros preesforzados, con un esfuerzo promedio
a compresion efective de al menos 225 Ib/pulg’ (15.80 kg/em?), cumplan
con los requisitos para refuerzo minimo longitudinal, p,.

4 En muros en una direccién prefabricados, preesforzados, con ancho
menor de 12 pies y no coneclados mecdnicamente para causar vestriccion
en la direccion horizontal, no es necesario cumplir con los requisitos
minimos de refuerzo en la direccion normal al refuerzo para flexion.

Cuando F, = 0.5¢7_ en el plano del muro, se deben cumplir (2) v (b):

(a) p, debe ser al menos el mayor valor entre el valor calculade mediante

fa ecuacién (Ec. 9.3) y 0.0025, pero no necesita exceder al p,
requerido por la Tabla 9.1.

H

o2 0.0025+0.5[2‘5——m][ o, —0.0025) (Ec. 9.3)

i

(b} p, debe ser al menos 0.0025.
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. 9.2.4. Resistencia al cortante en el plano del muro
a. Segiin el RNE Norma E.060 - 200%:

i i : e determinard segin lo
La resistencia al corte ¥, de muros estructurales s g

siguiente:

La resistencia ¥, , en cualquier seccion horizontal para cortante en el plano

del muro no debe tomarse mayor que:

V, <083 /[ A, (Fc. 9.4)

Donde A_ representa el area de corte de la seccion transversal del muro
o

(drea del alma) o del segmento del muro considerado.

La contribucién del concreto, ¥, no debe exceder de:

(Ec. 9.5}

V.<A, (a A ]

Para o :

s

25150 >, =0.80

m

~|

TR >200—>a, =033

L8

t~ | ST

Los muros deben tener refuerzo por cortante distribuide que proporcione
resistencia en dos direcciones ortogonales en el plano del muro. 81 hm/Lm
no excede de 2.0 la cuantia de refuerzo vertical no debe ser menor que la
cuantia de refluerzo horizontal.

En todas las zonas de los muros o segmentos de muro donde se espere
fluencia por flexién del refuerzo vertical como consecuencia de la
respuesta sismica inelastica de la estructura, el cortante de disefic V,
debera ajustarse a la capacidad en flexidn instalada del muro o segmento de
muro mediante:

(Ec. 9.6
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Donde ¥ | v M,, son el cortante y el momento amplificados provenientes
del andlisis ¥ M# es el momento nominal resistente del muro, calculado
con los aceros realmente colocados, asociado a 1a carga P . El cociente
M,/ M, no debe tomarse mayor que el cocficiente de reduccion (R)
uiilizado en la determinacién de las fuerzas latcrales de sismo.

Esta disposicién podré limitarse a una altura de! muro medida desde la base
equivalente a la longitud del muro L, M, /4¥, 6 la altura de los dos
primeros pisos, la que sea mayor,

Segiin ACI - 318 - 2014

Para el disefio de fuerzas cortantes horizontales en el plana del muro, # es
el cspesor del muro y 4 debe considerarse igual 2 0.8 L . Se pucdc utilizar
un valor mayor de J, igual a la distancia de la fibra extrema en
compresidn al centroide de la resultante de las fuerzas de todo el refuerzo
en traccion, cuando la localizacidn de la resultante se determine por medio
de un andlisis de compatibilidad de deforrmaciones.

V., en cualquier seccitn horizontal no debe exceder 10y 7, hd .

V. debe calcularse mediante;

V.=V +V, (Ec. 9.7)

A menos que se haga un cdleulo mas detallado de acuerdo con (*), ¥, no

' . .y . .
se debe exceder 24+ 7, Ad para muros sometidos a compresion axial, ni

exceder ¢l valor dado en (**) para muros sometidos a traccidn axial.

(*) Se permite calcular ¥, de acuerdo con la Tabla 9.2, donde N, cs
positivo para compresioén y negativo para traccién y la cantidad N,/ 4,
debe expresarse en kg/cm’.

(**) Para miembros no preesforzados con traccion axial significativa, ¥,
debe calcularse por medie de;

NL'

V. =053 1+ A1 b,d (Ec. 9.8)

g

Donde N, es negativo para traccién y ¥, no debe tomarse menor que cero.
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Tahia 8.2 V,: Muros na preesforzados y preesforzados.

Opcién de | Fuerza

Ve
calculo Axial
Compresion 0-53/1\4' fcr hd
simplificado Mavor 0.53 1+-ﬁ“—12 £ b4
Traccion d e:y 354, /

0
r N d
0.884) /. b+ o=

. 02N
L0334/, L0 =
Lﬂfh )
hd
Mh’ T

¥ 2

L

Traccion vy | Menor
Compresion | de:

Detallado 0.1644 £ +

Esta ecuacion no aplica cuando (M, /V, —L_ /2)

L

es negativo.

Se permite que las secciones situadas cerea de la base del muro menoes que
una distancia 7, /2 o que la mitad de la altura del muro, fa que sca menor,

sean disefiadas para el V, calculado usando Jas opciones de céleulo
detallado de la Tabla 9.2, a una distancia medida desde la base del muro de
L, /2 & dela mitad de la altura del muro, la que sea menor.

¥, debe ser proporcionado por refuerza transversal de cortante, el cual

dche caleularse por medio de:

_ Avfyrd {Ec. 2.9)

5

v

¥

9.2.5. Disefio por flexién y carga axial

a. Segtin el RNE Norma E.060 - 200%:

I.a resistencia a flexo-compresion de los muros estructurales y partes de
dichos muros sometidos a una combinacidn de carga axial y flexion debe
determinarse de acuerdo a los siguientes puntos:
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El disefio por resistencia de elementos sometidos a flexién y carga axial
debe basarse en las hipdtesis dadas en 10.2.2 a 10.2.7 del reglamento E060
— 2009, y debe satisfacer las condiciones de equilibrio y de compatibilidad
de deformaciones.

En la determinacién de la resistencia, a partir de un andlisis de
compatibilidad de deformaciones, se debe incluir todo el refuerzo
longitudinal colocado dentro de un ancho cfectivo de las alas (si existen) en
los extremos y el alina de! muro. Tode el refuerzo tomado en cuenta en el
célculo de la resistencia deberd estar anclado.

Si ¢l muro posee aberturas, se deberd considerar su influencia en la
resistencia a flexién y cortante.

En muros con alas, el ancho efectivo del ala tanto en compresion como en
traccién, debe extenderse desde la cara del alma una distancia igual al
menor valor entre la mitad de la distancia al alma de un muro adyacente y
el 10% de la altura total del muro, Este requisito se puede modificar si
realiza un analisis mas detallada.

El acero de refuerzo que se concentre en los extremos del muro (clementos
de borde) debe cumplir con: '

El refuerze de acero longitudinal y transversal en todos los elementos con
responsabilidad sismica serd corrugado y deberd cumplir con las
disposiciones dc ASTM A 706M. Se permite el empleo de acero de
refiuerzo ASTM A 615M, grados 280 y 420, en estos elementos siempre y
cuando:

e La resistencia real a la fluencia (obtenida en ensayos de
laboratorio} no sea mayor que el esfuerzo de fluencia especificado
f,.enmas de 125MPa.

¢ La relacion entre la resistencia de traccion ( £,) v el esfuerzo de

fluencia ( £, ), medida en e} laboratorio, no sca menor de 1,25,

Deberd proveerse del refuerzo longitudinal necesario para garantizar una
resistencia de diseflo a flexo-compresién del muro por lo menos igual al
momento de agrietamiento de la seccién. El momento de agrietamiento de
la seccion se calculard asumiendo comportamicnto lineal eldstico con las
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propiedades de la seccién bruta de concreto del muro incluyendo el

1

efeclo de la carga axial £,.

Esta disposicién podré limitarse a las secciones de muro cn las cuales el
esfuerzo en la fibra extrema en fraccion, ocasionado por 1a accion conjunta

de P v M_,excedade 0.631, .

Dr, {c) Ricardo Oviede Sarmientn

b, Segiin ACI-318-2014:
Carga axial y flexidn dentro y fuera del plano
Para los muros de carga, P, y M, (dentro y fuera del plano) deben
calcularse de acuerdo con 22.4. del reglamento del AC[ 318 — 2014. De
manera alternativa, se permite considerar Ia carga axial y flexidn fuera del
plane de acuerdo con (*).
(*) Carga axial v flexion fuera del plano - método simplificado de disefio
Cuando la resultante de todas las cargas mayoradas esté localizada dentro
del tercio central del espesor total de un muro macizo con una seccion
transversal rectangular, sc permite calcular 3, por medio de:
P =055f'4 _1— M 2 (Ec. 9.10)
g R 32h
El factor de longitud efectiva k para ser utilizado en la ecuacion (Ec. 9.10)
debe cumplir con la Tabla 9.3.
Tahla 9.3 Factor de longitud efoctiva k para muros.
Condiciones de borde k
Muros anicstrados en la parte superior e inferior contra
desplazamienio lateral, y
{a) Restringidos contra rotacion en uno o ambos exiremos 0.8
{superior, Inferior o ambos)
(b} No restringidos contra ta rotacion en ambos extremas 1.0
furos no arriostrades contra desplazamiento lateral 2.0
F1 factor de reduccion de resistencia ¢ para P, en la ecuacion (Ec. 9.10)
debe ser el factor para secciones controladas por compresion de 21.2.2. det
reglamento del ACI 318 - 2014, ‘
1! refuerzo del muro no debe ser menor al requerido por 9.2.4 (b).
246

6.2.6. Elementes de borde para muros estructurales

Del ACI318 - 2014 tenemos:

18.10.6.2, Muros y muros confinados con h, /1 220 que son

efectivamente continuos desde la base de la estructura
hasta la parte superior del mure y que se disefian parc
tener una unica seccion critica a flexion y fuerzas axiales
deben cumplir con (a) y (b) o alternativamente deben
disefiarse cumpliendp 18 10.6.3:

(@) Las zonas de compresion deben ser reforzadas con
elementos especiales de bovde cuando

I
L 18.10.6.2
600155, /1 1,) ¢ )

v ¢ corrvesponde a la mayor profundidad del efe neutro
calculada para la fuerza axial mayorada y resistencia
nominal a momento congruente con el desplazamiento de
disefio &,. El cociente &,/ b, no debe tomarse menor que
0.005.

(b} Donde se requicran elementos especiales de burde
segun (a), el refuerzo del elemento especial de borde debe
extenderse verticalmente sobre y bajo Ia seccidn critica en
una distancia al menos igual a la mayor emtre [, o

M, 14V, excepio lo gque se permita en 18.10.6.4(g).
18.10.6.3 Los muros estructurales que no se disefien de acuerdo con
i8.10.6.2 deben tener elementos especiales de borde en los
bordes vy alrededor de las aberturas de los muros
estructurales cuando el esfuerzo a compresion mdxime de
la fibra extrema, correspondiente a las combinaciones de
carga de disefio que incluyen efectos sismicos E,

sobrepasen Q.2 fcr. Los elementos especiales de borde
pueden  ser  descomtinuados donde el esfuerzo de

s +f
compresién  caleulado  sea menor gue 013f. Los

esfuerzos deben calcularse usando wun modelo hineal
eldstico y las propiedades de la seccion bruta. Para muros
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18.10.6.4

con alas, debe usarse un ancho de ala efectiva como se
define en 18.10.5.2.

Donde se requieran elementos especiales de borde, de
acuerdo con 18.10.6.2 ¢ 18.10.6.3, se debe cumplir con lgs
condiciones (a) hasta (h):

(@) El elemento de borde se debe extender horizontalmente
desde la fibra extrema en compresion hasta una distancia

al menos igual al mayor valor entre ¢=0.10, y ¢/2,

donde ¢ corresponde a la mayor profundidad del eje
neutro calculada para la fuerza axial mayorada y la
resistencia nominal a momento congruente con el
desplazamiento de disefio &,

(b) El ancho de la zona de compresion por flexion, b,
dentre de la distancia horizowntal calculuda por medio de
18.10.6.4¢a), inchovendo el ala, si existe; debe ser al menos

h 116

(c) Para muros o machones de muro con h, /1,220 que
son efectivamente continuos desde la base de la estructura
hasta la parte superior del muro, disefiados para que
tengan una sola seccién critica para flexion y carga axial,
yeon ¢/l =378, el ancho de la zona de compresion por
fexion b dentro de la distancia horizontal calewlada por
medio de 18.10.6.4(a) debe ser mayor o igual a 12 pulg.

(d) En las secciones con alas, los elementos de bovde
deben incluir el ancho efectivo del ala en compresion y se
deben extender por lo menos 12 pulg. dentro del alma.

(e} El refuerzo transversal de los elementos de borde debe
cumpliv con los vequisitos de 18.7.5.2(a}l hasta (¢} y
18.7.5.3, excepto que el valor de h, en 18.7.5.2 no debe

" exceder el menor de 14 pulg. y dos tercios del ancho del

elemento de borde, y el limite del espaciamiento del
refierzo transversal de 18.7.5.3(a) debe ser un tercio de la
menor dimension del elemenio de borde.

() La cantidad de refuerzo transversal debe cumplir con la
Tabla 18.10.6.4¢6).

(g) Cuando la seccidn critica estd localizada en la base del
mura, el refuerzo fransversal del elemento de borde en la
base del muro debe extenderse dentro del apoyo por I

248

menos I, de acwerdo comn [8.10.2.3, del refierzo

longitudinal de mavor didmetro del elemento especial de
borde. Cuando el elemenio de especial borde termina en
una zapata, losa de cimentacion, v cabezal de pilote, el
refuerzo trasversal del elemento especial de borde debe
extenderse al menos 12 pulg. dentra de la zapata, losa de
cimentacion, o cabezal de pilote, a menos que se requiera
una extension mayor en 18.13.2.3.

Tabla 18.10.6.4(f) — Refuerzo transversal para elementos especiales de borde

Refuerzo transversal ExEresiohes aplicables
A r
0.3[_3_1]1-3_
4., / sb_ para estribos Ay )1,
o Mayar que
cerrados de confinamiento f'
0.09—=
(4, A
; ; 045 —= 7|
p, para espirales o estribos A, 5
cerrados de confinamiento Mayor que -
circulares 0 lz-fi
5

. 18.140.6.5

(h) Ll refuerzo horvizontal del alma del muro debe
extenderse hasta dentro de 6 pulg. del extremo del muro.

El refuerzo debe anclarse para desarrollar f, dentro del

nucleo confinado del elemento de borde utilizando
ganchos estandar o cabezas. Donde el elemento de borde
confinado tiene una longitud suficiente para desarrollar el
refuerzo horizontal del alma, y A f, /s del refuerzo

horizontal del alma no excede A f,/s del refuerzo

transversal del elemento de borde paralelo al refuerzo
horizontal del alma, se puede terminar el refierzo
horizontal del alma sin gancho esténdar o cabeza.

Cuundo no se requieren elemenios especiales de borde de
acuerdo con lo indicado en 18.10.6.2 6 18.10.6.3, s¢ debe
cumpliv con (a) v (b):

(a) Si la cuantia de refuerzo longitudinal en el borde del
muro excede 400/ f,, el refuerzo transversal de borde
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debe cumplir con lo indicado en 18.7.5.2(a) hasta (&) en la
distancia calculada de acuerdo con 18.10.6.4(a). El
espaciamiento longitudinal del refuerzo transversal en el
porde del muro no debe exceder el menor de 8 pulg. v 8d,
de la mds pequeha de las barras principales de refuerzo de
flexicn, excepto que el espaciamiento no debe exceder el
menor de 6 pulg. y 6d, dentro de una distancia igual al

mayor de 1, y M, /4V, por encima y por debajo de la
seccion critica donde se espera que ocurva la fluencia del
refuerzo  longitudinal como  consecuencia de los
desplazamientos laterales ineldsticos.

(b) Excepto cuando V, en el plano ded muro sea menor

i

que Am,}{JJ_‘:') el refuerzo horizontal que termine en los

hordes de muros estructurales sin elementos de borde debe
tener un gancho estdndar que abrace el refuerzo de borde
o el refuerzo de borde debe estar abrazado por estribos en
U que estén empalmados al refuerzo horizontal y tengan su
misma didmetro y espaciamienta.

9.2.7. Requisitos para muros especiales segin ACI 318 - 2014

a. Confinamiento para elemento de borde especial

Kl espaciamiento de los estribos para elementos de borde especiales ne
dcbe exceder al menor valor de:

(2) 150 mm;
(b) 64b (de la barra mas pequefia de refuerzo a flexién)

Los requisitos de refuerzo transversal para glementos especiales de borde
se activan si se cumple:

(a) Para muro con kb, /1, >2.0: max({,, M, /47,)

(b) Para muro con &, /1, <2.0: 0 =02f;
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9.3.

Confinamiento para elemento de borde

El espaciamiento de los estribos no debe exceder al menor valor de:

() 200 mm
(b) 84b (de la barra mas pequefia de refuerzo a flexion)

Los requisitos de refuerzo transversal para elementos de borde se cumplen
cuando:

() Paramuro con £, /7, 22.0: p=28/f,

(b) Para muro con &, /1, <2.0: 6<0.15f; p>2.8/f,

No requiere confinamiento

No se requiere refuerzo transversal para elementos de barde si se cumple:

(a) Paramuro con &, /1 22.0: p<28/f,

(b) Paramuro con %, /1, <2.0: o< 0157 ; p<2.8/f
o c ¥

EJEMPLOS DE APLICACION

Ejemplo 01

Se tiene una placa de 3.50m de largo ¥ 0.25m de espesor, la cual estd
sometida a una carga muerta de £, =110s, carga viva B =26¢, la altura
del muroesde H,,  =23.10m. Disefiar la placa por corte.

Fo=230r, M, =220t-m v V,=120¢.

(/) =210kg/em®, f, =4200kg / cm*)

250

Figura 8.8 Ejermplo 01
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Solucign: r - 055 5"
Elementos de confinamiente en muros oL, = ‘j{""bf[ 85/ (4. -4 )+ fyAJ}
Verificacién si se necesita elementos de confinamiento en los extremos de $P, = 0'70{0'80E0-8510‘21(1250_15-84)+4.2x15 84—]}
la placa. . ol
P ’ ¢F, =160.62t <188.33¢ = F, — No!
P Mc . u
T =t — B
CORTD MAY A 7 " i Us 8@ %!4 (22 80 3
: -4 amnos 374 )
_230x10° , 220x10°x175 . orrt)

o-compmax - - - 3 BE
350x25  25x350° /12 L
: - $F, =0.70{0.80[ 0.85x0.21(1250 ~ 22.80) + 4.2x22.80 ]}

o, ~69.39%kg / em® > 0.20f = 42kg / em’ g _
B ¢F, =176.30r <188.33t = P, — No!

CORE AN

Por lo tanto sc requiere elementos de borde. L

jRegtn Usamos 4@1” + 4{33/4” (31.68cm*)
W7 4 ¢F, =0.70{0.80[ 0.85x0.21(1250 - 31.68) + 4.2x31.68 ]}
| T _imatian ; ; ' #P =196.30¢ >188.33t =P — Ok!
Figura 9.7 Elementos de borde eni [os exfremos. ; '
’ i ' Disefio por corte
Tomando el elemento de borde como: __ _" ? v —145¢
2t =2x25="50cm, 0.1, =0.1x350=35cm i V, 22,6y f, A=2.6V210x10x(3.50x0.25)
V,232%
Nuestro elemento de borde serd de 25¢cmx50cm . i ; v, =gV + V)
SO 4 .,I‘__‘-“L_,_*
' ‘ l F Ui Resistencia al corte del concreto
s 30 L i Dénde:

Figura 9.8 Elementos de confinamiento de 25x50cm. A, Area de la placa

f .
: ‘ : Resistencia de
Acero en el elemento de borde asumiendo una cuantia de o =1% fe L concreto

4, =1%(25x50} =12.5cm’

Para @, :
H
Usamos 85/8” (15.84cm’) 22310 6605200 a =0.53
L. 3.50 ¢
Calculamos la carga tiltima en ¢! elemento de borde: V. =0.53/210(3.50x 0.25)x10

P M, 230 220

o

Py =70+ V,.=67r
2 L 2 3.00

=18833
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v Ve _p 21 6710350
sT 8 T T 085
I/:s’:Arwphfy

v, 10339
PrT 4 F, (350x25)4.2
p, =0.0028 < 0.0025

Usamos p, =0.0025 (usamos ®3/8")

A, =0.0028x25x100 =7.00cm’

A, 2x0.7 lew?

B T - = 0.20m
A, 1.00cm™ Im

Usamos: $3/8"@0.20 en cada cara.

Calculo del refuerzo vertical

H
p,=0.0025+ 0.5[2.5 - ?1]( P, —0.0025)

“m

10
p, =0.0025+ 0.5[2.5 - %{}—}(0.0028 —0.0025)

p, =0.0019 <0.0025

4, =0.0025x25x100 = 6.25cm"

2
o Ay__ 2x0.71cm —0.22m

;sv T 6.25¢m* Im

Usamos: ¢3/8"@0.20m en cada cara.

230

b. Ejemplo 02

: Para la placa de la Figura 9.10 dibujar el diagrama de interaccién ¥
: verificar si cumple para las siguientes cargas ultimas: P, =230z,
M, =220t —m.

(f; =210kg / cm?, 7 = 4200kg / em®)

P38 @0.26
L L i3 250 j o) ;
1 1 71 £ —
e = -
| Y £ * - — T ‘:
28] |l L / Vi b tas
' i x » - w . ‘m - i 1
e Lo, e H
: AT BEA ) e T eAaad
: B H@0.04, 10@0.10 2UT@035 2T 1@0.05, 10E0.10
: Rto. @020 R, @0.20
; Figura 9.10 Placa de concreto armado
i
Solucién

Dzl mismo modo que se analiza una columna, se realizara el diagrama de
interaccidn de la placa, la cual quedara definida de la siguiente mancra:

Compresidén pura (p=0.65)
A, =25x350=8750cm’
A, =8x5.07+8x2.85+20x0.71 = 77.56cm*

P [0.85 £ (4, -4)+ Aﬂfy} =1873.781

P, =[0.85%210(8750 - 77.56) + 77.56 x 4200 | =1873.781
B = 0.802 =1499.03¢, M, =0.00z —m

HMmax

P, =$P, = 0.65x1873.78 =1217.96¢
P = 0.80¢P, = 0.80x1217.96 = 974.37¢, M, =0.00t—m

Traccién pura {¢=0.90)

P, =[-4,f,|=-77.56x4200

el sy AL

Figura 9.9 Elerentos de borde en los exfremos.

RS

P, =-325.75t, M, =0.00t—m
P =@P, =0.90%x325.75=-293.18/ , M, =0.00¢ - m

254
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[

Tabla 9.4 Cargas nominaies y de disefio de placa - efernplo 02

Mn {t-m} Pn {t} Mu {t-m) Pu (t)
0.00 1873.78 0.00 1217.96
72764 -1361.72 472,97 885.12
835.32 1230.84 542.96 799.92
831.20 1094.24 605.28 71126
1011.71 950.63 657.61 617.91
1080.17 796.91 71111 52463
1091.37 659.61 793.97 479.87
1050.90 538.52 865.59 443.56
974.59 351.25 877.13 316.12
868.11 282.35 781.30 25411
0.00 -325.75 0.00 293,13

[T 2] S

FBO0 Ao oo e e e

-
&
[=3

CARGA AXIAL {T)

;

DIAGRAMA DE INTERACCION

e -, 1= ]
= - - Fr_max

) - = Fu_mag

* W Fu

~=- TEQRICO

T womEnvos (rey T

Figura 9.11 Diagrama de inferaccitn de placa de 3.50x0.25m.

Ejemplo 63
Calcular el refluerzo transversal de los elementos de borde de la Figura
9.12 teniendo en cuenta las consideraciones del ACI318 - 2014.

(1, =210kg /em®, f,=4200kg /cm®)

258
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e 5/8"
gpqr T _apue

[C .

g e
Figura 8.12 Seccitn def elemento de borde.

Solucién
De ]a tabla del 18.10.6.4(f) del ACI 318 —2014 tenemos:

!

' A
A, /5B, 203 [—8— 1]£~
At'h ,fy

A, 7sh, 200002
,

A area bruta de la seccién de concreto.

A,z drea de la seccion transversal de un miembro estructural, medida
entre los bordes extetiores del refuerzo transversal.

5 espaciamiento.

b : dimensién transversal del nicleo del miembro medida entre los

bordes extemos del refuerzo transversal con drea A,

A, =40x80 =3200cm’
Ay =32x72 = 2304cm?

Del ACI 3018 — 18.10.6.5, tenemos-

s =min ;(Eﬂ“i‘l-,SdeOcm] = min(iq,S(l .59),206??1]
\ 4 \ 4

s = min (10cm,12.72cm, 20cm) =10cm
Calculo del refiierzo transversal de los elementos de borde en el sentido

fransversal en planta de la placa, reemplazamos valores y con
b, =80 —-8="72cm obtenemos:
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A r
Ay 2 O.S(Sbc)[A— - 1]1}- = 4.20cm’
"‘ d A, =4.20cm?
A,z 0;09(.;@)1; =3.24cm’

¥

Usamos: 6¢3/8"
A, =6x0.71=4.26cm* > 4.20cm’

Caleulo del refuerzo transversal de los elementos de borde en el sentido
longitudinal en planta de la placa, reemplazamos valores y con
b, =40—-8=232cm obtenemos:

1 =1.87cr?

) A, =1.87cm’

=1.44cm?

4,203 .sb )k/l

sh =

Ay 20.09(sh, )=

=
[

Usamos: 3¢3/8"
A, =3x0.71=2.13cm” 2 1.87cm’

Nuestro elemento de borde queda como se muestra en la Figura 9.13.

S@I/F+EE5/8"
205+ 31 @ 348" 1@0.05,
10€0.10, RTOG&0.20
-.\ R et et ST AT

N i \'\ - X,
|
|
|
|
I

[=}
= :
(=% . By

", A o ey

RO Moot

SO R -

0.8
Figura 9.13 Distribucién de refuorzo transversal seqin ACI 318 — 2014,

!
!

CAPITULO X

DISENO DE CIMENTACIONES

10.1.

DEFINICIONES

Las zapatas son elementos estructurales que su principal funcion es la de
trasmitir las cargas de las columpas y muros que soportan al terreno de
fundacion. El esfuerzo quc resiste las columna y muros puede llegar a
cientos de toneladas por metro cuadrado, pero el suclo no seria capaz de
resistir este esfuerzo porque su capacidad es de solo algunas toneladas por
metro cuadrado, por lo que es necesario la distribucién de estas cargas en
una mayor area. También es necesario que proporcione resistencia al
deslizamiento y volteo.

Enitre las diversas zapatas de concreto armado de uso comiin sc cuentan;

Zapata corrida: Es simplemente una ampliacién de la parte inferior de un
mura, cuya finalidad es distribuir adecuadamente la carga sobre cf suelo de
la cimentacion. Las zapatas corridas normalmente se usan en el perimetro
de un edificio y a veces bajo los muros interiores.

Zapata aislada: Se usa para soportar la carga de una sola columna. Son
usadas cuando las cargas son relativamente pequefias ¥ las columnas no
estan muy cercanas entre si.

Zapatas combinadas: Se usan para soportar las cargas de dos o mas
columnas. Una zapata combinada puede ser econdmica cuando dos o mas
columnas fuertemente cargadas cstan separadas entre si a una distancia tal

“que sus zapatas individuales quedarian traslapadas.

Zapatas conectadas por vigas de cimentacién: Lsti constituida por una
zapata excéntrica ¥ una zapata interior unida por una viga de cimentacion
rigida, gue permite controlar la rotacién de la zapata excéntrica
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correépondiente a la colunma perimetral. Se utiliza generalmente cuando e]
térreno es de baja capacidad portante o cuando se quiere aliviar las
presiones de 2 zapata al terreno.

Losa de cimentacién: Es una losa continua de concreto armade sobre un
area grande que se usa para soportar varias colummas y muros. Este tipo de
cimentacidn sirve cuando la resistencia del suelo es baja o las cargas de las
columnas muy grandes.

ZAFATA

A, Zenara qottla pars rur &. Zapgta aislata . Zopata cantininaria

& Zapdad comadtadas
Figira 10.1 Tivos de Cimentacion.

O Lowade cimeniacian

10.2. PRESION DE TERRENO

La forma como reacciona el suelo ante las cargas externas depende mucho
de algunos factores como: la flexibilidad del cimiento respecto del suelo, el
nivel de cimentacién y el tipo de cimentacion.

(a) En suelos granulares la presién en los bordes es menor que en el centro
debido a que la presidn tiende a desplazar el suelo a log extremos lo
cual disminuye la reaccion. Este desplazamiento depende de la
profundidad de cimentacidn, pues si es muy profundo, el peso propio
del terreno no permitird un desplazamiento en su inlerior.

(b) En un suelo cohesivo la presién en los bordes de la cimentacidn cs
mayor, pues ¢l suelo que circunda el drea cargada ejerce una fuerza de
soporte sobre ella por efecto de la cohesién v por ello la reaccion se
incrementa,

250
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Para efectos pricticos, en el analisis y disefio, se asume que la cimentacion
es rigida y el suelo es homogéneo, clastico y aislado del suelo circundante.

.
—_—

Columna
Columna

A Casn: Suélﬁ granular

B. Cast! Suslo cohesive

C. Case; Suefo uniforne
Figura 10.2 Distribucion de fa reaccidn def suslo.

10.2.1, Cimentacidn con carga excéntrica
Es claro que si la ubicacion de la columna cambia, la distribucién de la
presidn también lo hara. Por lo tanto, dicha distribucién dependera de la

magnitud de la excentricidad:

a) Silaexcentricidad es menor que L/ 6;

P Ge
2= _[{ i_]

Ec. 107
A\ B (Ec. 0.7

Area de zapata:
A=BxL

v
=/

: 5 1
Figura 10.3 Distribucién de la reaccién por carga excéninica (e<L/6).
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b) Silaexcentricidad es mayor que L/6:

2P
- ———— {Ec. 10.2)
1=35(B/2-¢)
__J-?(._..,.,__...
Area de zapata: - l
_____ _A=8xl :

““ium

e

= &

Figura 10.4 Distribucidn de la reaccion por carga excéntrica (e=L/6).

10.3. DETERMINACION DE LA PRESION NETA DEL SUELO
Se tiene claro que una zapata soportara diferentes cargas y sobrecargas
como: su peso propio, ¢l peso del isuele sobre la zapala, sobrecarga y las
cargas transmitidas por la columna Para ['mes practicos, se define cl
término de capacidad portante neta (g,,) como:
q,.=49,-rh—v.h -SIC (Ec. 10.3)
Donde:
¢.,:  Capacidad portantc neta.
q,: Carga admisible del terreno.
¥ Peso especifico del suele.
b Altura del suelo sobre la zapata,
v.:  Peso especifico del concreto.
A, : Altura de la cimentacién, estimada en funcién de la longitud de
- anclaje del refuerzo de la columna y del recubrimiento necesario.
S/ C: Sobrecarga del terreno.
282

R S

br. {c} Ricardo Oviedo Sarmisnio

10.4.

Sohracarga

SRR i
H j ' 1' I
Vil il o

kt

P

;
Ld}
H . he

-

Figura 10.5 Parametros empleados para fa determmac;on de la capacidad portante del
suefo.

A —_ ljservrra’o

(Ec. 10.4)
Dsn

REACCION AMPLIFICADA DEL SUELO

La reaccién amplificada del suele se utiliza para el caleulo de los refuerzos
en la cimentacién v para la determinacién del refuerzo. La reaccidn del
suelo, sin amplificar, estd constituida por el peso de la zapata, el peso del
suelo, las cargas aplicadas directamente sobre el suelo (S/C, peso del
piso, peso de acabados) y las cargas transmitidas por la columna o muro,

Los tres primeros son ocasionados por cargas uniformemente distribuidas,
a diferencia de la ultima, es una carga puntal. Por ello, las primeras no
generan esfuerzos de flexidn y corte sobre las estructura, pues la accidn se
opoene a la accidn, mientras que en la altima si.

Las cargas que frasmiten la columna o muro es amplificada y con esto se
determina la reaccidn amplilicada del suelo. Fl cdlculo de los esfuerzos en
la cimentacién se debe efectuar con la distribucion de la reaccidn que
presente ¢l suelo. Sin embargo, se asume que la presion del suelo es
uniforme ¢ igual al maximo esfuerzo (g,,, } que presenta el terreno, lo cual

es un consideracion muy conservadores.
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Pr leait S
\K _ Por lo tanto, para fines de disefio que es nuestro caso, se asumird una

distribucion unitorme.

l l ‘ l | 1 l l l l |__|_5cbracarga

10.5. DISENO DE ZAPATA CORRIDA

IEREE [ 41| ] ] pescnersin

Para el disefio de esta cimentacidn, tomaremos un ancho unitario de 1.00m
de cimiento {(Figura 10.9), la capacidad neta admisible quedara de la

RN ARRE RS pm“_‘”apm _ siguiente manera:
Mo genara fexian T ? | 1 [ I I 1 [ 1 I I { ' ] f?’::gzg?;z:::; e .- 3.. '
S R N I N IR | gm,,o_m,m:ckg[[f‘;;;—?’—”]DﬁPﬂk:] (Ec. 10.5)

Figura 10.6 Cargas apficadas.

" . El 4rca de zapata unitaria sera:
o A, =1xB
, i P .
.. : W‘SI’C
T HIN
= Lo

ISREARNRARRRRRES I _

.2

|
Figura 10.7 Raaccitn det suelo ante las cargas aplicadas. { - by
T a4
\\\L/ k L
+ 5 1
\ 1.00 ;
T T
Pc
1 i | ‘
| | ] L
- z 1A e

. e T : i 1 [’ ;
! ! Ln T T ‘

- [ H
Distribusion Real ‘ ‘u u Esnu | L

- e N 7 =
—J i | 1. i
- Figura 10.8 Zapafta Corrida.
‘Tc_;snu
Distribugion Asurrldy ——

Figura 10.8 Reaccion del suelo ante las cargas apficadas.

264




Diseiic Sismotresistente de Edificaciones da Concreto Armado

Disefio por Corte: Peralte de la cimentacion h,

. [t
vUC‘I , d I
e I
| e
: ' :
Rt W

N B

: b o o s e 4
A T OY
-1 EERERER RN

i |
_..I....d_l_. ddld

Dy : !

Figura 10.10 Peralte de la zapata.

Tomando la cortante ultima a una distancia “d ™.

Ve =qu(Lv—d)£qch (Ec. 10.6)
Asumicndo que el concreto resiste toda la fuerza cortante:
v, =V, =g(V,+7,) (Ec. 10.7)
=N
7. =085 0531/ b, o 109

Teniendo en cuenta que &, =1.00, en la ecuacién anterior despejaremos el

valor de “d . Sabiendo que:
h, =d+%cm

Disefio por Flexién: Disefio del Acero de Refuerzo 4,

Para ¢} diseiio por flexion, se tendrd en consideracién la teoria expuesta en
¢l capitulo de vigas, ¢l momento Gltimo maximo de disefio sera:

M a.fs (Ec. 10.9)

Homax - 2

M, Af,

Aw—"fr —— 5 a= ,
= a-arn)  “ossyb

En la otra dircceion se considerara acero minimo 4, = 0.001858%, .

N
:
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10.6.

DISENO DE ZAPATA AISLADA

Las zapatas aisladas generalmente proveen la solucién mds econdmica para
la cimentacion de columnas. Tales zapatas son cominmente cuadradas en
planta, pero tambic¢n pueden ser rectangulares, circularcs u octogonales.
Las zapatas rectangulares se usan cuando el espacio . disponible o las
secciones transversales de las columnas son marcadamente rectangulares.
La mayoria de las zapatas constan de losas de espesor constante, pero
también pueden variar de acuerdo al requerimiento del disefio.

b

__________ i
Tapata de Losg Smple Iopala Escalonada

(e i)

— ——

[ ]

lapata cch Deciives

[=)
Figura 10.11 Tipos de Zapatas Aisfadas

Resistencia del concreto debido al punzonamiento:

L ; -
1 b ERd
f : t i ;
P
N PR LT i :
L d2 a2 B
o i i ,
’ 7 ) v
l/ - - \ :hl
’ \‘ __Ji‘_ \
[
Figura 10.12 Zona de punzonarisnto.
4 - I
V. =027 2+? Jobd =106y f b d (Ec. 10.1%
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10.7.

¢
=——t>b
Pe=7

V. =1.06( 1 b,d

Sir .22 - (Ec. 10.11)

Dénde: b, =2(m+n)

DISENO DE ZAPATAS COMBINADAS

Las zapatas combinadas soportan 2 o més columnas, Un casc en que
pueden usarse es cuando las columnas cstdn lan cerca una de oftra que las
zapatas individuales se interferirian, otro uso frecuente de las zapatas
combinadas es cuande una columna estd muy cerca de un lindero, de
manera que una zapata aislada se extenderfa mas alld del lindero de Ja
propiedad. En este caso, la zapata de la columna exterior puede combinarse
con la de una columna interior, como se muestra en ta Iigura 10.14.

Puesto que es conveniente que las presiones de apoyo sean uniformes sobre
toda la zapata, el centroide de ésta debe hacerse coincidir con el centroide
de las cargas de la columna para impedir asentamientos diferenciales. Esto
putde lograrse con zapatas combinadas que son rectangulares en planta. St
la carga de la columna interior es mayor que la de la columna exterior, la
zapata puede dimensionarse de modo que su centroide quede en la posicidn
correcta, extendiendo la proyeccidén hacia adentro de la zapata, como sc
muestra en la zapala rcetangular de 1a Figura 10,14 (D),

Lindero e

Figura 10.13 Zapata Combinada Trapezoidal.
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Otras formas de zapatas combinadas que permiten al proyectista hacer que
los centroides coincidan, son las trapezoidales mostrada en la Figura
10.13, Las zapatas con esas formas son ccondmicas cuando hay grandes
diferencias entre las magnitudes de las cargas de las columnas o cuando los
cspacios disponibles no se prestan a zapatas rectangulares largas. Cuando
s¢ usan zapatas trapcezoidales, las varillas longitudinales se disponen
usualmente en forma de abanico con las varillas alternadas v cortadas a
cierta distancia del extremo estrecho.

r T T r T T T T
| || E
! [ E
T I T B e (A ]
E 1 |
SR R I [
)

i Undero Lindsro
R B
| b !
| q [ |
1 D B R W L
E | | f
S S T

T o

Figura 10.14 Uso de Zapatas Combinadas.

DISENO DE ZAPATAS CONECTADAS MEDIANTE VIGA DE
CIMENTACION

VIGA DE CIMENTACION

La viga dc cimentacidén es usada cuando se tienen elementos verticales
(columnas, placas) en los limites de propiedad que causan grandes
esfuerzos en el borde exterior de la zapata excéntrica y que presenta una
distribucion triangular al considerar la excentricidad de Ia carga actuante.
Para controlar la rotacién que se producc cn la zapata excénlrica exterior,
esta se conecta a la zapata aislada de la columna interior mediante una viga
de cimentacion rigida,

Se considera wuna solucidn cconomica, cspecialmente para distancias
importantes entre ejes de columnas. Usualmente es mas econdmica que la
7apata combinada,
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FUNCION
{a viga de cimentacién puede tener las siguientes funciones:

e Reduccion de los asentamientos diferenciales. El efecto de la viga
de cimentacion come ¢lemenio que sirve para el control de
asentamientos diferenciales depende de su rigidez. Cnando una
viga de cimentacion se proyecta con rigidez suficiente para
controlar asentamientos diferenciales de la estructura, es necesario
considerar la interaccion suelo — estructura, y el estudio de
mecanica de suelos debe suministrar como dato el valor del
asentamiento diferencial.

¢ Absorber momentos generados por excenulcldades Se disciia la
viga de cimentacién para que tome los momentos y la zapata solo
soporte carga axial. Generalmente, no se incluye la viga de
cimentacion en el andlisis estructural, pero se disefia con los
momentos obtenidos en los nudoes columna - zapata.

o  Arriostramiento en terreno inclinado. La viga de cimentacion tiene
aplicacion debido al desnivel del terreno y el edificio puede
presentar irrcgularidad en altura, lo que favorece a la generacion de
esfuerzos de flexion en las columnas que pueden scr atendidos
mediante vigas de cimentacion en direccién diagonal las cuales al
arriostrar ¢l edificio, aportan rigidez a la zona més flexible y
vulperable

DISENOD

Estructuralmente se tienen dos zapatas aisladas, siendo una de ellas
excéntrica, la que se encuentra en el limitc de propiedad y se disefia bajo Ja
condicion de presién uniforme del terreno. Ei momento de flexion que se
produce debido a que no coinciden la carga de la columna ¥ la resultante de
las presioncs del terreno es resistido por la viga de cimentacién rigida que
unen Jas dos columnas que conforman la zapata conectada.

La viga de cimentacion se idealiza como un volado con una carga en €l
extremo de tal magnitud que ocasione en el extremo empotrado un
omento similar al producido por la excentricidad de !a zapata exterior. La
viga de cimentacién debe ser muy rigida para que sea compatible con el
modelo estructural supuesto.

La zapata exterior yesiste la carga de la columna mas la carga proveniente
de la viga de cimentacion, La zapata exterior se hace rectangular para
reducir la excentricidad y la zapata interior se disefia con el total de la
carga lo cual estd del lado de la seguridad.

Or. (¢} Ricarde Oviedo Sarmiento

10.9. EJEMPLOS DE APLICACION

a. Ejemplo 01

Disefiar la zapata aislada dec-una columna de 50x75 que presenta unas
cargas de F, =218.11t y P, =57.81:.

Sobrecarga; s/e=250kg / m?
Prof. de cimentacion: : D, =140m
Capacidad portante: o, =2.50kg / cm’

Peso de suelo: v, =1.60¢/ m’

(f) =210kg/cm®, f, = 4200kg / cm?)

Solucion:

Dimensionamiento en planta

r
o=, —| | LD 4y
reta ! L 2 r sic

1.60 +2.40
g = 25— Kf}xxm 0.25] =21.95¢/ m?

— 5
Ay =
a

Reta

218.11+57.81
Ay =20 12 57m?
, o 12.57m

Calculando los lados de la zapata:

t—b -
‘Lz = Azap +(T): Bz = Azap *[gja

2

12.57 + [@) ~3.65m

12.57 - [@J ~3.40m

B.L =12.41<12.57 — No!
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Considerando L, =3.75m y B, =3.50m
B L =13.13m’ >12.57m" — Ok!

P 14(218.11)+1.7(57.81)

W=y 13.13

=30.741/ m’

Dimensionamiento del peralte (Punzonamiento)

V. <o,

cp
Dénde;
¥, 1 Cortante ultima por punzonamiento.

V., : Resistencia del conereto al punzenatiento.

B —g,(b+d)(e+d)=085:1.06y 1 (8,)d
403.64--30.81(0.5+d)(0.75 + d) = 0.85x1.06+/210x10(2.50 + 4d ) d

Resolviendo al ecuacidn antericr, obtenemos el valor de “d ™;

d,, =05Tm — h =066m

Usamos: h, =0.70m{d = 0.61m)

Verificacién del peralte por corte
Ve =2,b(L, -4}
Vs =30.74x1(1.50 - 0.61) = 27.36¢
¢V, = 0.85x0.53/210x10x1x0.61 = 39.82¢

Observamos que V., < gV, , por lo que el peralte es conforme.

Disefio del acero de refuerzo
2
M = quxbx%

MR

272

2

M = 30.'7!'43(1)&1 520

Hmax

=3458t—mim

Realizando iteraciones sucesivas con las siguientes ecuaciones, hallamos el
valor de drea de acero por metro de zapata

M, AL,

A =8 5 4=
¢f,(d-al2) 0.857'b

Por lo tanto ¢l area de acero requerido sera:
A, =15.46cm* i m
A =0.0018x100x70 =12.6cm> / m

\

. _
Usando varillas de 34", el espaciamicnto del refuerzo sera:
% 2
| 2.85em

§ =i ——={.18m
15.46cm* / m

Usamos: ¢3/4"@0.175m.

Ejemplo 02
Diseiiar la zapata combinada de las columnas de la Figura- 10.15.

(f, =210kg /en®, f, = 4200kg / om?)

Limite de propiedad
950 e 088
e T .
i )
i e
C1 Yoy c2
450

Figtira 10.15 Distribucion de columnas. ;

Columna C1: P, =90¢, P, =25¢
Columna C2: Fy =160t F, =40t
Scbrecarga: s/e=200kg/m*
Prof. de cimentacion: D, =120m
Capacidad portante: o, =2.00kg / cm?
Peso de suelo: - ¥, =1.80¢/ m’
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Solucidn:

Dimensionamiento de In zapata

yf },f
Oy = O — [[ 2 ]Df+.v!c]

O, = 20~ H&;z'i{l} 20+ 0.20] =17.28¢/
ZMLP =0

(P, + P )I+(P +P, [ PR . J (}D,+13U+Pm+gz)%

(90+25)x0.25 + (160 + 40)x 5.40 = (90 + 25+ 160 + 40)%’

L,=704m —> L, =7.00m

El drea de zapata sera:

A, =18.23m"
T oo 17.28
= 1823 = 2.60m
7.00
Diserio por Resistencia
A+
£, =168.5¢ P, =292t g, =%—65 Tt i m

Para el diagrama de fuerza cortante (DFC), tenemos:

B =6579%0.25=16.45¢

B, =6579%x0.25-168.5=-152.05¢

£ =6579%540-168.5=186.77¢

P =63.79%540-168.5-292=-105.23¢

Para el diagrama de momento flector (DMF), tenemos:

0.25°
> =2.06f-m

M, =65.79%

Dr. (¢) Ricardo Qviedo Sarmiento
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M, =65.79x

540

url

Para: xzf— =

M

max

9.

=—65.79x

En la Figura

2

—-168.5%5.15=91.44t—m

2.56m—> M,

2.567

+168.5%(2.56—0.25) =173.65 -

10.16 se muestran los diagramas de fuerza cortante ¥
momento flector en la zapata combinada,

120

Py lB8.771

Py=152.0568

|
|
|
|
|
|
|
|
|
1

_;_L'll'3,65l-rr|

MES 44t

Figura 10.16 Zapata combinada - DFC y DMF,
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Dimensionamiente del peralie
' o,

M, =g £ bd’o(1-0.59w) =" £=0230p,
A
Calculamos la cuantia: £ =030x002125=0.006375
Calculamos la cuant{a mecénica: = 00063754200 =0.1275

210

173.65 = 0.90= 210 x 2.604% x 0.1275[1 —-0.59x% 0.1275)
d = 6dcm

mia

=55cm—>h

min

Usamos: k= 05cm .

Verificacién por corte

Del diagrama de fuerzas cortantes, interpolando tenemos la cortante ultima
a una distancia ©* d ”:

™
186.77 +152.05 J(0-56+0-40)
4,50+0.25+040

V., =186.77 ﬁ[

V., =123.6t
Vo=g(V .+V,)
V. =0.53/210x10x2.60x0.56 = 111.83¢

Observamos que V,, > ¢V, , por lo que se necesita refuerzo por corte.

v, =5—P; =33.58¢
@
. Afd  2x1.27x4.2x56
¥V 33.58

¥

=17.8cm

Usamos: ¢l /2"@0.175.

br. {¢]) Ricardo Oviedo Sarmiento

Diserio del refucrzo longitudinal
Refuerzo Superior: —M, =173.65t—m — —4, =88.34cm® —1841"

Refuerzo Inferior: +M, =91.441 ~m —> + 4, = 44.82cm* — 1643/ 4"

Acero minimo:

A =080 5 4= 401967

§ min
»

Verificacién por Punzonamienio

m=l7a

F

.

3
&
1
%

T80
N
1: 7031
i ‘ :
1 i
i .
Ld
- - "’__k'

H
1
.
El
1

o

Figura 10.17 Zapata combinada - vista en plania.

Columna exterior

R, =P, ~q,{mxn)=1685-2530{0.78x0.91) =150.54¢
oV, =0.85x1.06v210 x2.47% 0.56x10 =180,50¢

Observamos que R, <@V, , por lo que el peralte es conforme.

Colomna ipterior

R, =F,—q,(mxn)=292-2530(1.36x0.91) = 260.69¢
¢V, =0.85x1.067/210 x 4.54 x 0.56 310 = 331.95¢

Observamos que R, <¢V,_,, por lo que el peralte es conforme.
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Diserio del refuerzo transversal

_59.35:‘
1 I—‘I
( |
g lim
‘ T -
|
SEEEERRERRED
| L sy
2.60 '

Figura 10.18 Reacciones en zapata.

Zapata exterior (B =m, =0.78cm)

=253x

max = qh'

BI? 0.78x1.125
2 2

M, . =1249%—m— 4 =6.00cn’

Amin 29-136}‘}’12 #Va.['=%=5——>5¢5;8”

H

Zapata interior (B =m, =1.36cm)

2 2
e = Yy BL” =253 -—--———0'78 x1.125
2
BL
Mutnux =4, 2 ==217Tt-m— A_‘. - 1045(}?}’12
A =1 59lem® #var= 15.91 =8 Bg5/8"
’ 1.98
LRt i 0.0 . . -
{_h L_ SALE A‘;"'“ = 018 le 00x 65 =585¢cnr

L L%

i P5/8" > §=1.95/585~030m

LN SN W R W

R
it
L e i e Rt~ S v
T BHEEI0 ﬂ
®_% s u = s & & w = s__» > =
- [Larnerp -

Dr. {&) Ricardo Qviedo Sarmiento

¢. Ejemplo 03

Discfiar la zapata conectada por viga de cimentacién de la Figura 10.19.

| dmfte de gropind ag

jese

—

K]

2

o

e —a

FE oS
-

Columna C1:
Columna C2

‘ 0 ¥
‘:-_;E E
i
= —
[

407

Figura 10.20 Ubicacién de colurnnas.

P, =70t, P, =25t
Py =1201,P, = 40t

Sobrecarga: s/c=200kg / m®
Prof. de cimentacién: D, =1.20m
Capacidad portante: &, =2.50kg / cm®
Pcso de suelo: ¥, =180t/ m’

(f =210kg /e, f, =4200kg / cm® )
Solucion:

Esfuerzo neto

T = 0, —[(—‘V’ ;y‘ )Df +S/c—‘

o =25 {[M}.zm 0.20} =22 28t/ m®

Relo

Dimensionamiente de zapatas

oo P 70425
o 22.28

reder

=4.26m"

217 =4.26m° — I =1.46m
L=150m—> B=2L=3.00m

Usamos: L=1.50m — B =3.00m — A4, =4.50m"
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Dimensionamiento de la viga de conexion

p=880 680 473004
5 7
= 0.90m

W, =2.4x0.40x0.90 = 0.864¢ / m

6.857
R x6.10—Rx6.60 W, x——=0

R =106.11z

A= 10611 _ 4 76m® — L =1.50m, B =3.20m
22.28 _
2F=
R +R,—B—PB—W,x685=0

R, =154 8%

= 15481 _ ¢ osm? > 1 =2.80m,B =2.50m
2228

Disedio de la viga de conexion

Las cargas Oltimas son:

P, =1.4x70+1.7x25=140.5
P, =14x120+1,7x40=236.0¢
W, =14x0.864=121/m

5.0 i
Q.S ¥

L4 L3 1 1 1 1 'l' T I i ¥ 1 T L j: S B
|

R2

B N

wy=E2im

2
R, %6.10- P, x6.60 -, x5 _g
R, =156.67¢
=13657 0445t m
1.50

ZFv =

R, +R,—P,~P,-W, x685=0

v

R, =228.12t
Sceeidn de maximo momento;
Para: x= _ —-M_.,
qxr] - ”]lw
140.5

X=—————=1306m
104.45-1.21

2

M =-q,% % +F, x (x — 0.25) + W, %

1.36° 1.36°

M, =—104.45x +140.5x(1.36—0.25)+l.21><—2

M. =06048—m
Refuerzo Superior (A xh=40x90 > d =84cm )
—M, =6048 —~m —> -4 =20.52cm” —> 493/ 4"+ 241"

21.54 :
= —0.0064> p,_ =¥ =0.0033

7= 40%8a I
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Refuerzo Inferior

A* = 4, A, 209 o a6em?
P2 2
A, =0.0033x40x 84 = 11.09¢m’
Como 4, < 4, ,usamos 4¢3/4"(11.40cm*).
Pisefio por corte

Va =(9u1 _W;v)(tl +d)'Put
¥, =(104.45-1.21)(0.50+0.84) —140.5 = -2.16¢
P;Z :(qﬂl _w:.r )(L)_JD:H
v, =(104.45-1.21)(1.50)~140.5 =14.36¢
v, 1436

=27 . 16.89¢
$ 085

V, =0.53\ f xbxd =23.35¢

V. = 0.537210 x10x 040 0.76 = 23.35¢
¥, =16.89 <V, =23.35t > OK|

Solo es nceesario usar estribos por montaje.

Disefio de Zapata exterior

R 156.67

Bl

= =48.96¢ /m
320 320

gul
Ve =9V

G (1, ~d)=0.85%0.53x+/ £ x10xbd
48.96(1.40~d}=0.85x0.53x+/210 x101.50d
d, =047m— b =0.56m

h=060m—>d=051m

Dr. {&) Ricardo Oviedo Sarmiento
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¥

— b

Figura 10.21 Vista en planta - Punzonamiento.

s Verificacion por punzonamiento

R
J/!rp :Ru[ _gu'lb(r.i.d) — [9111 =A—H1
zl

V., =156.67 —32.64(1.50)(0.40+0.51)=112.12¢
#V,, =0.85x1.06v210x10(3.00)0.51=199.77¢

Observamos que ¥V, < ¢V, por lo que el peralte es conforme,
s Disefio por flexion
y =Gy X B L’ _32.64x1x1.40°

Slymax T 2 2
M, . =319%—-m — A =17.28cm’

A, i =0.0018x100x60 =10.80cm*
5= 28 0.165m — Usamos: ¢3/4"@0.15m
17.28

En la otra direccién
A, =10.80cm”
_1.98 '

§=——=10.18m — Usamos: ¢5/8"@0.15m
10.80

Disefio de Zapata interior

. 2
G = Ry 22812 =81.47¢t/ m
© L 2.80
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Via =6V

g.,{1, —d)=0.85%0.53x | £’ x10x bd
81.47(1.05 ~ d)=0.85x0.53x/210x10x2.804
Ay =032m > b =041m

Consideraremos una zapata con un peralte de: 4 =0.60m — d = 0.51m

°  Verificacién por punzonamiento

Vup =R¢JZ _giazb(t+d) - [qlﬂ, :%E_J
z2

Ve =228.12-32.59(2.80}(0.40 + 0.51) =145.08¢
9V, =0.85x1.06+/210x10(5.42)0.51 = 360.91¢

Observamos que V,, <g¥_, por lo que el peralte ¢s conforme. -

» Disefio por flexion

YA Bx L, _32.59x1x1.05"
2 2
M <1797t ~m — A =9.63cm*

Ao = 0.0018x100x60 = 10.80cn"
1.98 :
§=—"—=0.18m — Usamos: ¢5/8"@0.
10.80 " #3/8°@0-15m
En la otra direccion
A, i =10.98cm*
5= _0.18m - Usamos: ¢5/8"@0.15
1098 o ' o
—rr— -—-—-“'--—;

AT I |

HllRaa

N ;
ik 3 & N %
SR g

f
{
el
i

THE AL

Figwra 10.22 Zapata coneclada.

LoEEE
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CAPITULO X1

DETALLES DE REFUERZO

DETALLES DE REFUERZO (Segiin RNE E0.60)

11.1.1. Gancho estandar

El término gancho estindar se emplea con uno de los siguientes
significados:

e Un doblez de 180° mas una extensién de 444, pero no menor de
65mm hasta ¢] extremo libre de la barra.

¢ Un doblez de 90° mis una extension de 1245 hasta el extremo
libre de la barra.

* Para ganchos de estribos ¥ ganchos de grapas suplementarias:

(a) Para barras de 5/8" y menores, un doblez de 90° mds una
extensiom de 64b al extremo libre de la barra; o

{b) Para barras desde 3/4" hasta 1" inclusive, un doblez de 90° mas
una extension de 124p al extremo libre de la bamra; o

{c) Tara barras de 1" y menores, un doblez de 135 méds una extension
de 646 al extremo libre de la barra,

Los ganchos de los estribos y grapas suplementarias para elementos con
responsabilidad sismica se definen en 1.5.
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Z55mim
Gancho estdndar

Estriton con doblez

Cianche estdndor

con doblez de 1207 con doblez de 90° G P07 {db&a/8"}
o 12 128
5% - R
: dhb

e,
ch

Gropa suplernantaria con Gropd suplementaia con

Estibo con doilez
cabler o 707 {clba5/8") a §0° (db>5/8" doblez a ?0° {db=5/8")
pedch )_r\écb
;6
I [ l=] db

— \/

Estibo can
dobfez g 135°

Figura 11.1 Ganchos de barras longitudinales, estribos v grapas suplementarias.

Gropa suplementada
won doblez q 135

11.1.2. Didimetro minimo de deblado

e El didmetro de doblado, medido en Ia cara interior de la barra,
excepto para estribos de didmetros desde 1/4" hasta 5/8", no
debe ser menor que o indicado en la Tabla 11.1.

» El didmetro interior de doblado para esiribos no debe ser menor
que 4dbh para barras de 5/8" y menores. Para barras mayores que
5/8", cl diametro de doblado debe cumplir con lo estipulado en la
Tabla 11.1.

e El didmetro interior de doblada en refuerzo electrosoldado de
alambre {corrugado o lisp) para estribos no debe ser menor que
4db para alambre corrugado de didmetro mayor a Tmm vy 2db
para diametros menores. Ningin doblez con didmetro interior
menor de 845 debe estar a menos de 44b de la interseccidn

soldada mas cercana. {

i
i

Crt. (c) Ricarde Oviedo Sarmiento

Tabla 11.1 Didgmetros inferiores minimos de dobfado.

Diametro de las barras Diametro minimo de doblado
1/4"al" 6db
11/8"a13/8" 8dh
11/16"a 21/4" 104db

f

—_——=

:}_[Siumﬂiru de doblada

do
Neid

dby

cb
1 &
%J;:Iicme fro ¢ doblada ualonmrro e doblads
\
%

Figura 11.2 Digmelros interiores minimos de doblado de barras.

11.1.3. Doblado

.~ 11.1.4. Limites del espaciamiento del refuerzo

Todo el refuerzo debera doblarse en frio, a menos que el Ingeniero
Proyectista permita hacerlo de otra manera.

Ningin refuerzo parcialmente embebido en el concreto puede ser
doblade en la obra, excepto cuando asi se indique en los planos de
disefio o lo permita ¢l Ingeniero Provectista.

La distancia libre minima entre barras paralelas de una capa debe
ser b, pero no menor de 25mm .

Cuando el refuerzo paralelo se cologue en dos o mds capas, las
barras de las capas superiores deben colocarse exactamente sobre
las de las capas inferiores, con una distancia libre entre capas no
menor de 25mum .

En elementos a compresion reforzados transversalmente con
espirales o estribos, la distancia libre entre barras longitudinales no
debe ser menor de 1.54b nide 40mm .

La limitacién de distancia libre entre barras también sc debe
aplicar a la distancia libre entre un empalme por traslape y los
otros empalmes o barras adyacentes.

287




Disefio Sismorresistente de Edificaciones de Concreto Armado

bt (c) Ricardo Gviedo Sarmientos

Paguetes de barras

Los grupos de barras paralelas dispuestas en un paquete para
trabajar como una unidad, deben limitarse a un méximo de 4 barras
por cada paquete,

Los paguetes de tres o cuatro barras deben alojarse dentro de las
esquinas de los estribos.

En vigas, el didmetro maximo de las barras agrupadas en paquctes
serade 1 3/8". .

En elementos sometidos a flexidn, cada una de las barras de un

paqueie que se corta dentro del tramo debe terminarse en lugarcs -

diferentes separados al menos 4045 .

Cuando las limitaciones dc espaciamiento y recubrimiento minimo
del concreto se basan en ¢l didmetro de las barras ( b ), un paquete
de barras debe considerarse como una sola barra de didmetro
equivalente correspondiente a la suma de las dreas de las barras del
Paquete.

11.1.5. Recubrimiento de concreto para el refuerzo

Concreto construido en sitio (no preesforzado}

Debe proporcionarse ¢l siguiente recubrimiento minimo de conereto al
refuerzo, cxcepto cuando se requieran recubrimientos mayores segim (a) &
se requiera proteccion especial contra el fuego.

Ambientes corrosives:

En ambientes corrosivos u otras condiciones severas de exposicion,
debe aumentarse adecuadamente el espesor del recubrimiento de
conereto y debe tomarse en consideracién su densidad y porosidad o
debe disponerse de otro tipo de proteccion.

Paquetes de barras

El recubrimiento minimo para los paquetes de barras debe ser igual al
didgmetro equivalente del paquete, pero no necesita ser mayor de 50muz,
excepto para concreto construido contra el suelo y permanentemente
expuesto a €l, caso en el cual el recubrimiento minimo debe ser de 705 .

g8

Tahta 11.2 Recubrimiento — concrefo construido en sitio (no preesforzado).

Concreto colocado contra el suelo y expuesto permanentsmente a él | 70rmi
Concreto en contacto permanente con el suelo o fa intemperie:

Barras de 3/ 4" y mayores o 50mm
Barras de 5/ 8" y menores, mallas electrosoldadas 40mmn
Concreto no expuesto a la intemperie ni en contacto con el suelo:

Losas, muros, viguetas:

Barrasde 1 11/16" y 2 1/4" 40w
Barrasde 1 3/8" y menores 20mm
Vigas y columnas:

Armadura principal, estribos v espirales 40mm
Cascaras y losas plegadas:

Barrasde 3/4" y mayores 20mm
Barras de 5/ 8" y menores 15mm
Mallas electrosoldadas 15mm

11.1.6.

Detalles especiales del refucizo para columnas

Barras dobladas por cambio de seccion

Las bamras longitudinales dobladas debide a un cambio de seccidn deben

cumplir con lo siguiente:

La pendiente de la parte inclinada de una barra de este tipo no debe
exceder de 1 a 6 con respecto al gje de la columna.

Las partes de la barra que estén por encima y por debgjo de la zona
del doblez deben ser paralelas al eje de Ia cohunna.

Debe proporcionarse soporte horizontal adecuado a la barra
doblada por medio de estribos transversales, espirales, ¢ porciones
del sistema de entrepiso. El soporte horizontal debe disefiarse para
resistir 1,5 veces!I la componente horizontal de la [uerza calculada
en la porcion inclinada de la barra. Los estribos transversales o
espirales, en caso de utilizarse, se deben colocar a una distancia no
mayor de 150mm de los puntos de doblado.

Las barras se deben doblar antes de su colocacién en el encofrado.
Véase 11.1.3.

Cuando la cara de una columna estd desalineada 75 mm o mas por
cambio de seccién, jas barras longitudinales no se deben doblar. Se
deben proporcionar espigas (dowels) empalmados por fraslape con
las barras longitudinales adyacentes a las caras desalineadas de la
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celumna. Los empalmes por traslape deben cumplir con lo
especificado en 11.2.13,

NMiicleos de acero

La transmisidn de cargas en los nicleos de acero estructural de elementos
compuestos sometidos a compresidn debe ser proporcionada de acuerdo
corn lo signiente:

» Los extremos de los nicleos de acero estructural deben terminarse
con precision para poner en contacto los apoyos en los extremos y

deben tomarse medidas adecuadas para alinear un nicleo con

respecto al otro en contacto concéntrico.

o La capacidad de transferencia de carga por apoyo de contacto en
los empalmes de los extremos se debs considerar como maxime
igual 4 un 50% del esfuerzo total de compresion en el nicleo de
Acero.

e Latransmisién de esluerzos entre la base de la columna v la zapata
debe disefiarse de acuerdo con lo especificado en 15.8. del RNE
E.060 — 2009,

» La base de la seccion de acero estructural debe disefiarse de
manera que transmita la carga lotal de todo el elemento compuesto
a la zapata. Altermativamente, la base se puede diseflar para que
transmita tnicamente la carga del ndacleo de acero, siempre y
cuando se disponga de una amplia seccion de concreto capaz de
transferir a la zapata Ia porcion de la carga total soportada por la
seccibn de concreto reforzado, por medio de compresién en el
concreto y por relucrzo de acero.

11.1.7. Conexiones

En las conexiones de las columnas y las vigas de porticos debe disponerse
de confinamiento para los empalmes del refuerze que continlia y para el
anclaje del refuerzo que termina en tales conexiones,

El confinamiento en las conexiones debe consistir en estribos cerrados o
espirales.

Dr. {¢) Ricardo Oviedo Sarmiento

11.1.8. Refuerzo transversal para elementos a compresion

E! refuerzo transversal de elementos a compresién debe cumplir con las
disposiciones de (a) ¢ (b) Cuando sc requiere refuerzo por cortante o por
torsidn, este debe cumplir también con las disposiciones del Capitulo 11
del RNE E.060 — 2009,

(a) Espirales
B} refuerzo en espiral para clementos a compresion debe cumplir con
10.9.3 y con lo siguiente:

Las espirales deben consistir en barras o alambres continuos espaciados
uniformemente, con un tamafio ¥ disposicion que permitan su manejo y
colocacién sin distorsion de las dimensiones de disefio.

Para elementes construidos en obra, €l didmetro de las barras utilizadas en
cspirales no debe ser menor de 8 mm para barras longitudinales de hasta
5/8l, de 3/8l para barras longitudinales de mas de 5/8/ hasta 1l y de 1/2I
para barras longitndinales de mayor didmetro

El espaciamiente libre entre hélices de la espiral no debe exceder de 75
mm ni ser menor de 25 mm, Véase también 3.3.2,

El anclaje de 1a espiral debe consistir ¢n 1,5 vueltas adicionales de la barra
o alambre en cada extremo de la espiral,

El refuerzo en espiral debe empalmarse, si se requiere, por alguno de los
sigientes métodos:

* Empalme por traslapc no menor gue 300 mm ni menor a lo indicado a
continuacion:

Tabla 11.2 Empalme para refuerzo en espiral,

Barra o alambre corrugado sin recubrimiento 48db
Barra o atambre liso sin recubrimiento T2dh
Barra o alambre corrugados recubisrtos con epoxico 72db
Barras o alambres lisos sin recubrimiento con un gancho estandar de

estriba seglin 7.1.3 en sus extremes empalmados por trastape ({los 43¢b

ganchos deben estar embehidos en &l nicleo confinado par la espiral)

Barras o alambres corrugados recubiertos con epdxico con un gancho
estandar de estribo segun 7.1.3 en sus extremos empalmadas por

traslape (fas ganchos deben estar embehidas en el nicleo confinado por 48db

| la espiral) |
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Las cspirales deben extenderse desde la parte superior de la zapata o losa
en cualquier nivel, hasta la altura del refuerzo horizontal mds bajo del
elemente soportado.

Cuando no existan vigas o ménsulas en todos los lados de una columna,
deben colocarse estribos por cncima de la terminacién de la espiral hasta la
parte inferior de la losa o dbaco.

En columnas con capitel, la espiral debe extendcrse hasta un nivel en ¢l
cual el didmetro o ancho del capitel sea dos veces el de la columna.

Las espirales deben mantenerse firmemente colocadas y bien alineadas.

{b} Estribos

Los estribos para elementos sometidos a compresidn deben cumplir con lo
giguiente: 1

¢+ Todas las barras no preesforzadas deben eslar confinadas por
medio de estribos transversales de por lo menos 8sun para barras
de hasta 5/8", de: 3/8" para harras longitudinales de méas de
5/8" hasta 1" v de 1/2" para barras longitudinales de mayor
didmetro v para los paquetes de barras. Se permite el uso de
alambre corrugado o reluerzo electrosoldado de alambre con un
drea equivalente.

s Fl espaciamiento vertical de los estribos no debe exceder 16 veces
el didmetro de las bamras longitudinales, 48 veces el didmetro dc la
barra o alambre de los estribos ni la menor dimensidn transversal
del elemento sometido a compresion.

e [.0s estribos deben disponerse de tal forma que cada barra
longitudinal de csquina y cada barra alterna tenga apoyo lateral
proporcionﬁdo por la esquina de un estribo con un &ngulo interior
no mayor de 135” y ninguna barra longitudinal est¢ separada a mds
de 150mm libres de una barra apoyada lateralmente, Cuando las
barras longitudinales estén localizadas alrededor del perimetro de
un circulo, se permite el use de un estribe circnlar completo.

+ I.a distancia vertical entre el primer estribo y 1a parte superior de la
zapata, viga o losa no debe ser mayor a Ia mitad del espaciamicnto
entre estribos. La distancia vertical entre ¢l dltimo estribo y €l
refuerzo herizontal mas bajo de la viga, dbaco o losa superior no
debe ser mayor a la mitad del espaciamiento entre estribos.

e Cuando concurran vigas o ménsulas en las cuairo caras de una
columna, sc permite colocar el ultimo estribo a no més de 75mm
debajo del refeerzo mas bajo de la viga 0 ménsula de menor altura.
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& Cuando se coloquen pemos de anclaje en los extremos de las
columnas o pedestales, los pernos deben estar circundados por
refuerzo lateral que también rodee al menos cuatro barras
verticales de la columna o pedestal. El refuerzo transversal debe
distribuirsc dentro de 125mm medidos desde el parte superior de
la columna o pedestal y debe consistir en al menos dos barras de
172" o tres barras de 3/8".

Figura 11.3 Separacicn maxima de barras sin apoyo laferal.

11.1.9. Refuerzo transversal para elementos a flexion

El refuerzo en compresion en vigas debe confinarse con estribos que
cumplan las limitaciones de tamafio y espaciamiente de 11.1.8 {b) o bien
con un refuerzo electrosoldado de alambre de un drea equivalente. Los
cstribos deben colocarse a lo largo de toda la distancia donde se requiera
refuerzo en compresion.

El refuerzo transversal para elementos de porticos sometidos a esfuerzos de
torsidn o a esfuerzos reversibles de flexion en los apoyos debe consistir en
estribos cerrados ¢ espirales colocados alrededor del refuerzo de flexion.

- Los estribos cerrados se deben formar de una sola pieza con sus ganchos

extremos colocados superpuestos abrazando la misma barra longitudinal, o
se deben formar de una o dos piezas unidas mediante un empalme por
traslape Clase B (longitud de traslape de 1.37,) o anclindolas de acuerdo

con 11.2.9.

11.1.10. Refuerzo de retraccidon y temperatura

Este refuerzo debera disponerse de acuerdo a {o indicado en 9.7.
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11.1.11. Requisitos para la integridad estructural

La integridad total de una estructura sc puede mejorar significativamente
introduciendo algunos detalles adicionales en ¢l refuerza, La intencidn cs
mejorar la redundancia y la ductilidad en las estructuras, de modo que, en
el caso de dafio cn un elemento estructural o de una carga anormal, el dafig
resultanie en la estructura pueda limitarse a un area relativamente pequeiia
Y como consecuencia, la estructura tenga una mayor posibilidad de
martener 1a estabilidad global. '

Ei detallado del refuerzo y conexiones, debe ser tal que los clementos de Ia
cstructura queden eficazmente unidos entre si para garantizar la integridad
de toda la estructura,

Para estrucluras construidas en obra, los siguientes requisitos deben
constituir los minimos exigibles:

En la construccién de viguetas, al menos una barra de la parte inferior debe
ser continua ¢ debe empalmarse por traslapc con un empalme por traslape
de traccion Clase A,

Las vigas del perimetro de la estructura deben tener un refuerzo corrido
consisiente en:

(2) Al menos un sexto del refuerzo de traccién requerido para momento
negativo en el apoyo, compuesto por un minimo de dos barras.

(0)Al menos un cuarto del! refuerzo de traccion para momento positivo
requerido en la mitad del tramo, compuesto por un minimo de dos barras.
El refuerzo longitudinal debe estar confinado por estribos con ganchos a
135° Véase 11.1.1 (c) No es necesario continuar los estribos a través del
nudo. .
‘|

Cuando se requieran empulmes por traslape para proporcionar la
continvidad necesaria, el refuerzo superior debe ser empalmado por
trasiape cerca de o en la mitad del tramo y el refuerzo inferior debe ser
empalmado por traslape cerca del apoyo o en él. Los empalmes por
traslape deben ser empalmes de traccién Clase A.

En vigas distintas a las del perimetro, al menos un cuarto del refuerzo para
momento positive requerido en la mitad del tramo, comipuesto por un
minimo de dos barras, debe ser continuo o debe empalmarse por traslape
sobre o cerca del apoyo con un cmpalme de traceién de Clase A o con un
empalme mecdnico o soldado de acuerdo con 12.14.3 v en los apoyos no
conunuos debe terminar con un gancho estandar.

Dr. {¢] Ricardo Gviedo Sarmiente
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Para la construceion de losas en dos direcciones, tenemos:

Todo cl refucrzo inferior dentro de una franja de columna en cada
direccidn, debe ser continue o estar empalmado con empalmes de traceion
Clase A. Los empalmes deben ubjcarse como lo muestra la Figura 11.4. Al
menos dos barras o alambres inferiores de la franja de columna, en cada
direccidn, deben pasar a través del nucleo de la columna y deben anclarse
en los apoyos exteriores.
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Figura 11.4 Longitudes minimas del refuerzo en losas sin vigas, E060 — 2000,

11.2. LONGITUDES DE DESARROLLO Y EMPALMES DE REFUERYZ0O

(Segtin RNE E0.60)

11.2.1. Longitud de desarrollo del refuerzo - generalidades

La traccidn o compresion calculadd en el refuerzo en cada scecidn de los
elementos de concreto estructural, debe ser desarrollada hacia cada lado de
dicha seccién mediante una longitud embebida en el concreto (longitud de
anclyje), gancho, dispositive mecédnico o una combinacién de e‘i,los. Los
ganchos no se deben emplear para el anclaje de barras en compresion.

Tos valores de +/ £, usados en este capitulo no deben exceder de 8.3MPa .
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11.2.2. Longitud de desarrollo de barras corrugadas y de alambres

corrugados

a traccion

a) La longitud de desarrollo para barras corrugadas y alambre
corrugado en traccién, /,, debe determinarse a partir de (b) & (c),

pero no debe ser menor que 300mn .

b} Para bairas corrugadas o alambres corrugados, 7 . se calculara de
acuerdo a la Tabla 11.4.

Tabla 11.4 Longitud de desarrofio de barras en traccidn.

Condiciones

Alambres
corrugados ¢ barras
de 3/4" y menores

Dr. {c} Ricardo Cviedo Sarmisnta

Espaciamiento fbre entre barras o
alambres  que  estin  siendo
empaimados o desarrolladas no menar
que ab, con recubrimiento libre no
mener que b, y estribos a lo largo de

Id por lo menos iguales al minimo
indicade en 11.5.6 del RNE E.060.

Aplicable  también  cuando el
espaciamiento libre enire barras o
alambres  que  estdn  siendo
desarrolladas o empalmadas no sea
menor que 2445 y el recubrimiento
libre no menor que & (ver Fig.11.5).

A
fyyf{we de

26(1

Otros casos

Ver (a)

Barras mayores de ‘
3/471
Ty
2.4 £
Ver (a)

Sir: gstritacs 0 con estribos
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enia langltud id”
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Figura 11.5 Condiciones para Ia long. de desarrofio {Tabla 71.4} de barras en traccion.

c)

d)

Parz barras corrugadas y alambres corrugados, I, debe ser:

S vy il

i = = {Ec. 11.}
.t b+ K
L1 g [ ot R,
L db ]
El término [%{9—’»] no debe tomarse mayora 2,5 y
Kir =_‘4_"tfx_ (Ec. 11.2)

En donde:

n es el nimero de barras o alambres que se empalman o
desarrollan dentro del plano de hendimiento (splitting).

ch es la menor distancia entre:

(2) La distancia del centro de una barra ¢ alambre a la superficie
més cercana del] concreto.

(b} La mitad de la separacidon centro a centro de las barras o
alambres que se desarrollan.

Se permite usar K. = 0, como una simplificacién de discfio, alin si

" hay refuerzo transversal presente.

Los factores indicados en la Tabla 11.4, que afectan la longitud de
desarrollo © empalmes de barras v alambres corrugados en
traccidn, se indican en la Tabla 11.5.

Refuerzo en excese: Se permite reducir /, cuande el refuerzo en

un elemento sometido a flexion excede el requerido por analisis,
mediante el factor de modificacion (.4, requerido)+( 4,
proporcionado), excepto cn los casos en log cuales se requiere

especificamente el anclaje para desarrollar f, o cuando se trate de

elementos con responsabilidad sismica.
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Tabfa 11.5 Factor de modificacidn de las longitudes de desarrofio.

“Factor Condiciones Vaior
w Bamas superiores.® 1.3
i Otras barras. 1.0

Bafras o alambres con iratamiento
superficial epdxico y recubrimiento
menor que 3¢b o espactamiento libre 15
menor que 6456 .

y-’fe
Otras  barras o alambres  con
tratamienta superficial epdxico. 1.2
Bairas sin tratamiento superficial. 1.0
Barrasde 3/4" y menores. 0.8
w-f
Barras mayores de 3/4", 10
N Concreto fviano, 13 B
A
; Concreto de paso normal. 1.0 ]

El producto: w, w_ no necesita considerarse mayor que 1,7

& £ . . x
Se consideran barras superioves aquellas que tienen 300 mm o mds de
concreto fresco por debajo de ellas.

11.2.3. Longitud de desarrollo de barras corrugadas v alambres
corrugados a compresion

a) La longitud de desarrollo para barras corrugadas y alambre a
compresion, I, se debe calcular a partir de “b” y de los factores

o

de modificacidn de “¢”, pero no debe ser menor de 200mm

b) Para las barras corrugadas y alambres corrugados, /, debe tomarse
como el mayor entre [0.24]; f’\/}?] db y (0.043fy)db , donde la
constante 0,043 tiene la unidad de mm?/N.

¢) Se permite multiplicar la longitud  , por los siguientes factores de
modificacion:

» El refuerzo excede lo requerido por el andlisis, salvo en elementos
con responsabilidad sismica...( 4, requerido)+( 4 proporcionada)

Dr. {c} Ricardo Qviedo Sarmiznto

11.2.4.

11.2.5.

e El refuerzo esta confinado con una espiral cuya barra tiene un
didmetro no menor de 1/4" y no méds que 100mm de paso o
dentro de estribos 1/2" de acnerdo con 11.1.8(b), y espaciados a
distancias no mayores que  100mm  medidos entre
CRIEEEOS. oo it et e e mes eeaete s oot s terneeeeneseeeeennennsars 0,75

Desarrolle de paquetes de barras

La longitud de desarrollo de cada barra individual dentro de un paquete de
barras sometido a traccién o a compresion, debe ser aquelia de la barra
individual incrementada en 20% para un paguete de tres barras v en 33%
para un paquete de cuatro barras.

Para determinar los factores indicados en la Tabla 11.5, un paquete de
barras debe ser tratado como una barra de un didmetro que reproduzea el
area total del paquetc.

Desarrello de ganches estindar en traccion

La longitud de desarrollo para barras corrigadas en traccion que terminen
eén un gancho estandar (véasc 7.1), I, se debe calcular segin 11.2.5, pero

no debe scr menor que el menor valor entve 8db v 150mm .

Para las barras corrugadas, 7, debe ser [0.24%1_)’}, h,l'fc’Jdb con ¥,

igual a 1,2 para refuerzo con recubrimiento epéxico y A igual a 1,3 para
concretos livianos. Para otros casos, i, y A deben tomarse igual a 1,0.

Snnsho ssiandar con
dodEe? de 1S5 sopdn 1100

Figura 11.6 Longitud de anclaje con gancho estandar en fraccion.
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La longitud /,, de 11.2.5 se puede multiplicar por los siguientes factores

cuando corresponda:

(a) Para barras de 13/8" y menores, ganchos con recubrimiento lateral
(normal al plano del gancho) ne menor de 65#um y para ganchos de 90°
adicionalmente con recubrimiento en la extension de la barra més alld del
£ancho Do MeNOT G SOOI .ov . viii it ie i a it 0.7

o

Sacoien AmA

Gancho estanda? con
cloblez de #07segun 1101

Goncha estander can
dobie? g2 180° segin 1111

Figura 11.7 Casos en los que se puede multiplicar {_ por 0.7,

(b) Para ganchos de 90° de barras 1 3/8" y menores que se encueniran
confinados por estribos perpendiculares a la barra que se esla
desarrollando, espaciados a lo largo de {, 2 no mas de 3db; o rodeado
con estribos paralelos a la barra que se esta desarrollando y espaciados a no

més de 3dh alo largo de la longitud de desarrollo del extremo del gancho
maseldoblez ... e OB

|

FEEAOs

-r-
E

2
g

Seesitn BB e Seccian

Estiibos poralelos g
% banras e se ancicrt

=iTiGs perpandiculares o
lors barras que se anclan

Figura 11.8 Casos con gancho estandar 90° en fos que se puede

muitiplicar L por 0.8

(c¢) Ganchos de 180° en bamas de 13/8" y menores que se encuentran
confinados con estribos perpendiculares a la bama que se estd
desarrollando, espaciados a no mas de 3456 alo largo de !dg ............. 0.8

Dr. (¢} Ricardo Oviedo Sarmiento

| BRI ooT memensiouaras o
las bowras que se cncion

Figura 11.9 Caso con gancho estandar a 180° en &f gue se puede

mudtiplicar I dr POT .8

{d} Para eleroentos sin responsabilidad sismica en los cuales no se requisra
especiticamente anclaje o longitud de desarrolle para lograr f, y se

disponc de una cuantia de refuerze mayor a la requerida por
A, requerido

andliSis.. ... e -
A, proporcionado

En 11.2.5(b) y 11.2.5(c), db es el didmetro de la barra con gancho. El
primer estribo debe envolver la parte doblada del gancho a una distancia no
mayor que 246 , medida desde el borde exterior del gancho,

Los ganchos no deben considerarse efectivos para el desarrolle de bamras
€N COTpresion.

11.2.6. Pesarrolio del refuerzo para flexion - generalidades

(a} Se permite desarrollar el refierzo en traccién doblindolo dentro del
alma para anclarlo o hacerlo continuo con el refuerzo de la cara
opuesta del elemento.

(b) Las secciones criticas para el desarrollo del refuerzo en elementos
sometidos a flexidn son los puntos donde se presentan los esluerzos
maximos y los puntos dentro de la luz libre donde se corta o se dobla el
refuerzo. Las disposiciones de 11.2.7(c} deben cumplirse.

(c) E! refuerzo se debe extender, mds alld del punto en el que va no es
necesario para resistir flexion, una distancia igual a d & 124b, la que
sea mayor, excepto en los apoyos de vigas simplemente apoyadas y en
el extremo libre dc los voladizos.
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(d) Cuando existan dos o mas bastones, el refuerzo que continlia deberg
tencr una longitud de anclaje mayor o igual a4 la longitud de desarrollp
{d mas slla del punto dondc el refuerzo que se ha cortado o doblado ng
es necesario por calculo.

(e) El refuerzo por flexidn no debe terminarse en una zona de traccion, a
menos que sc satisfaga alguno de los signientes requisitos:

- ¥, enel punto terminal no excede {2/3)¢V,.

- Para barras 13/8" y menores, en las que el refuerzo que
continila proporciona el doble del Area requerida por la flexién en

el punto terminal y ¥, no excede (2/3)g¥, .

{(f) En elementos sometidos a flexién, se debe proporcionar un anclaje
adecuado para el refuerzo en traccién cuando el esfucrzo en el refuerzo
no es directamente proporcional al momento, como ocurre en las
zapatas inclinadas, escalonadas o de seccidn variable; en ménsulas; en
elementos de gran peralte sometidos a flexion; o en clementos en los
cuales el refuerzo de traccion no es paralelo a la cara de compresion,

Ver 11.2.7(d} y 11.2.8(d) sobre elementos de gran peralte sometidos a
flexién.

11.2.7. Desarrollo del refuerzo para momento positivo

(a) Por lo menos 1/3 del refuerzo para momentoc positivo se debe
prolongar a lo largo de la misma cara del elemento hasta el apoyo. En

las vigas, dicho refuerzo se debe prolongar por lo menos 150mmm
dentro del apoyo.

(b) Cuando un elemento sometido a fexidn sea parte de un sistema que
resistc cargas laterales, el refuerzo para momento positivo que
prolonga en el apoyo, se debe anclar para que sca capaz de desarrollar
/, en traccién en la cara de apovo.

(¢) En los apoyos simples y en los puntos de inflexién, el refuerzo de
traceibn para momento positivo debe limitarse a un didmetro tal que /,

calculado para J, de acuerdo con 11.2.2 satisfaga la ecuacién (Ec.

11.3), exceplo que no es necesario satisfacer dicha ecuacidn para los
refucrzos que terminan mas alla del gje central de los apoyos simples

Dr. (¢} Ricardo Qviedo Sarmianto

mediante un gancho estandar o un anclaje mecanico equivalente, como
minimo, a un gancho estindar.

I, = +1, (Ec. 11.3)

Donde A se calcula suponiendo que todo el refuerzo de la seceidn
estd sometido 2 f,, ¥, se calcula en la seccidn y 7, en el apoyo debe

ser la longitud embebida mds alld del centro del apoyo.
La longitud {, en el punto de inflexién debe limitarse a 4 6 1248, el

que 5¢a mayor.

Se permite aumentar el valor de Af, /¥, en un 30% cuando los

extremos del refuerzo estén confinados por una reaccion de

compresion.

{d) En apoyos simples de elementos de gran peralte sometidos a flexidn,
el refuerzo de traccion por momento positive debe anclarse para
desarrollar f, en iraccion en la cara del apoyvo. En apoyos interiores de

elementos de gran peralte sometidos a flexion, el refuerzo de traccién
por momento positivo debe ser continue o cstar empalmado con el del
vano adyacente.

11.2.8. Desarrolle del refucrzo para momento negativo

(a) El refuerzo para momento negalivo en un elemento continuo,
restringido, o en voladizo, 0o en cualquier elemento de un pértice
rigide, debe anclarse en o a través de los elementos de apoyo mediante
una lengitud embebida, ganchos o anclajes mecanicos.

(b) El refuerzo para momento negativo debe tener una longitud embebida
en el tramo segiin lo requerido en 11.2.1 y 11.2.6(c)

(¢) Por lo menos 1/3 del refuerzo total por traccion en el apoyo
proporcionado para resistir momento negativo debe tencr una longitud
embebida mas alld del punto de inflexién, no menor que &, 1248 6
{, /16, la que sea mayor.
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{(d) En los apoyos interiores de vigas de gran peralte sometidas a flexidn, el

refuerzo de traceién por momento negativo debe ser continuo con el de
los tramos adyacentes,

11.2.9, Desarrollo dei refuerzo del alma

(a) El refucrzo del alma debe colocarse tan cerca de las superficies de

traceién y compresién del elemento como lo permitan los requisitos de
recubrimiento y la proximidad de otros refuerzos.

{b) Los extremos de las ramas individuales de los estribos en U, simples o

()

(d)

mltiples, deben anclarse de acuerdo a lo indicado en (1) y (ii).

i) Para barras y alambres de 5/8" Yy menores v para barras de 3/ 4"
a 1" con fy igual a 280MPa o menos, un gancho estindar
alrededor del refuerzo lengitudinal.

1) Para estribos de 3/4", 7/8" y 1" con J mayor que 280MPa,
un gancho de estribo estdndar abrazando una barra longitudinal

mas una longitud embebida entre el punto medio de la altura del
elemento y el extremo exterior del gancho igual o mayor que

01747, /1.

Entre los extremos anclados, cada doblez en la parte continua de los
estribos en U, sencillos o miltiples, debe abrazar una barra
longitudinal.

Las barras longitudinales dobladas para trabajar como refuerzo de
cortant_e, si se extienden dentro de una zona de traccion, deben ser
continuas con el refuerzo longitudinal, v si se extienden dentro de una
zona de compresion, deben anclarse mas alld de la mitad del peralte
efectivo (0.54 ) como se especifica para la longitud de desarrollo en
12,2 para la fraccion de Jx que se necesita para satisfacer la ecuacion

(11-17) del RNE ~ E.060.

Las parejas de estribos en U colocados para que formen una unidad
cerrada deben considerarse adecuadamente empalmados cuando la
longitud del empalme por traslape sea de 1.3/ - En elementos con un

peralte efectivo de al menos 450mm, los empalmes con A&f,, no
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11.2.10.

En

mayor que 40kN por rama se pueden considerar adecuados si las
ramas de los estribos se prolongan a lo largo de la altura iotal
disponible del elemento.

Empalme del refaerzo - generalidades

el refuerzo sdélo se permite hacer empalmes cuando lo requicran o

permitan los planos de disefio, las especificaciones, o si lo autoriza el

ingeniero proyectista.

Empalmes por traslape

(a)

(b)

(©

11.2.11.

()

Para las barras mayores de 1 3/8" no se deben utilizar empalmes por
traslape, excepto para los casos indicados en 11.2.12(h).

Los empalmes por traslape en paquetes de barras deben basarse en la
longitud de empalme por traslape requerida para las barras individuales
del paquete, incrementada de acverdo con 11.2.4. Log empalmes por
traslape de las barras individuales del paquete no deben sobreponearse,
No deben empalmarse por traslape paquetes enteros.

Fn elementos sometidos a flexion, las barras empalmadas por traslape
que no guedan en contacto entre si, no deben espaciarse
transversalmente mas de 1/5 de la longitud de empalme por traslape
requerida ni de 150mm.

Empalnies de alambres y barras corrugadas a tracciéon

La lengitud minima del empalme por traslape en traceidn debe ser la
requerida para empalmes porjiraslape Clases A o B, pero no menor que

300mm , donde:

Empalme por traslape Clase A ... 1.04,
Empalme por traslape Clase B ..o, 1.31,

Donde /, se calcula de acuerdo con 11.2.2 para desarrollar 7, sin el

factor de modificacién de 11.2.2(e).
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(b} Los empalmes por traslape de alambres y barras corrugadas sometidag
a traccién deben ser empalmes por traslape Clase A o Clase B de
acuerdo con ia Tabla 11,6,

Tabla 11.6 Empalmes por traslape en traccicn.

A, proporcionado Porcentaje méximo de 4, empalmando en
A, }—equeria’é-_ la longitud requerida para dicho empalme
] 50 10
Igual 0 mayor que 2 Clase A Clase B
Menor gue 2 Clase B Clase B

(*) Relacion entre el drea de refuerzo proporcionada v la requerida por
calculo en la zona de empalme.

11.2.12, Empalmes de barras corrugadas a compresion

(a) La longitud de un empalme por traslape en compresion, 7, , debe ser
de 0.071f,db, para J, igual 2 420MPa o menor, 6 (0‘13fy —24)db

para f, mayor que 420MPa, pero no debe ser menor que 3005 .

Para fc’ menor que 21MPa, la lopgitud del empalme por traslape
debe multiplicarse por 1.3.

(b) Cuando se empalman por traslape barras de diferente didmetro en
compresion, la longitud del empalme por traslape debe ser la mayor de
[, de la barra de mayor diametro o la longitud del empalme por
traslape de la barra de didmetro menor, Se permite empalmar barras de
13/4" y 2 1/4" con barras de didmetro 1 5/8" y menores.

Empalmes a tope

En las barras que se requicren sélo para compresion, se permite transmitir
el esfuerzo de compresion por apoyo directo a través de cortes a escuadra,
mantenidos en contacto concéntrice por medio de un dispositivo adecuado.
Los extremos de las barras deben terminar en superficies planas quc
formen un 4ngulo recto con el eje de la barra, con una tolerancia de 1,5%y
deben ser unidas con una tolerancia de 3° respecto al apoyo completo
después del ensamble.

Los empalmes a tope se deben usar tnicamente en elementos que tengan
estribos cerrados o espirales.

11.2.13. Requisitos especiales de empalmes para columnas
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Los empalmes por traslape, mecédnicos, soldados a tope, conexiones
mecdnicas o empalmes a tope deben usarse con las limitaciones de 12.17.2
ala 12.17.4, Les empalmes deben satisfacer los requisitos para todas las
combinaciones de carga de la columna,

Empalmes por traslape en columnas

1) Cuando ¢l esfuerzo en las barras debido a las cargas amplificadas es
de compresién, los empalmes por Lraslape debenm cumplir con
11.2.12(a), 11.2.12(b) vy, cuando sea aplicable, 11.2.13(iv} &
11.2.13(v).

il Cuando ¢l esfuerzo en las barras debido a las cargas amplificadas es
de traccién y no excede 0.5f, los empalmes por traslape por traccion

deben ser Clase B s1 mas de la mitad de las barras se empalman en
alguna seccion, o de Clasc A si no mas de la mitad de las barras estén
empalmadas por traslape en ninguna seccion v los empalmes estin
escalonados como minimo una distancia I, .

ifi}y Cuando el esfuerzo en las barras debido a las cargas amplificadas es
mayor que 0.5/, en lraceion, los empalmes por traslape por traccion
dehen ser Clase B.

iv) En elementos sometidos a compresidn en que los estribos a lo largo de
toda la longitud del empalme por traslape tengan un drea efectiva no
menot que 0.00154s, se permite multiphcar la longitud del empalme
por traslape por 0.83, pero la longitud del empalme por traslape no
debe ser menor que 300mm. Las ramas de los estribos
perpendiculares a la dimension £ deben usarse para determinar el
area efectiva.

v) En elementos somctidos a compresién con espirales, se permite
multiplicar la longitud del empalme por traslape de las barras dentro
de la espiral por 0.75 pero dicha longitud no debe ser menor de
300mm .
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Empalmes a tope en columnas

vi)

" Se permite usar empalmes a tope que cumplan com 11.2.12 para

barras de¢ columnas sometidas a esfuerzos de compresion con la
condicién de que los empalmes estén cscalonades o que se
especifiquen barras adicionales en las zonas de empalme. Las
barras continuas en cada cara de la columna deben tener una

resistencia a la traccién, basada en f, , no menor que 0.25 7,

veces el drea del refuerzo vertical en esa cara.

Dr. {c) Ricardo Oviedo Sarmiento

| LONGITUDES DE DESARROLLO DEL ACERD ENTRACCON ]
Y COMPRESION

o | fo=2i0kgicm? | f=280kgicm? | fesasOkgior
L2 L7 O Y O P I P I N
8mm | 037 1 030 | 6227 | 030 | 030 [ 030
3/8" 0.45 | 0.35 €45 030 [ 635 § ©.ad
izmim | 055 043 045 037 .43 .33
i/ 0.60 045 0.5] | 040 0.47 0.25
| 57 075 G.57 0.5 0.50 057 | 045 |
3/ 05 | 070 1 G77 | 060 [ 070 1 053
T Llds [ as | RS- 097 1 15 | 067
1378 2.0 T.55 .75 13877 155 1.20 73

Figura 11.12 Longitud de desarrollo para acero corrugado sin qancho.

LONGITUDES D€ DESARROLLO DEL ACERO
CON GANCHO ESTANDAR

!—--\.‘._“\_

'_* fag F
i e r—_u,
i
(- 1] M %
_(_ i
O O S
"!‘ Iofg © oy
ﬁm.._._I
> ]__f'c--QI Okg/em? | fo=280kg/cm?
B Ldg {m] Ldg (m}
[ 8rmm 0.20 0.20
_____ 3/8 071 0.0
12mm 027 0.23
/2 0.28 024
5/8° G.35 0.3C
374" 0.42 0.34
1" 0.564 0.48
{1378 0.74 0.56 i

Figura 11.13 Longitud de desarrolfo con gancho esténdar.

11.3. DETALLES TiPICOS DE REFUERZO
GANCHG ESTANDAR CON GANCHO ESTANDAR CON
DOBLEZ DE 90° DOBLEZ DE 18G°
oy
-0 ] (k‘“.?‘m_Q 2
4
[%] D {mm] X {rnrmy [%] 1D fmim) Y {mm)
38" 5715 £7.15 378" i 57.15 £5.00
e 76.20 7620 12 76,20 £5.00
S/8" 75.25 95.25 5/8" 525 4500
37 11430 11430 3 114.30 7E30
b 152,40 ¢ 152,40 T 152,40 101.60__;
13/ 279.40 ¢ 209.55 13/8° ] 279.40 139.70
Figura 11.10 Gancho estandar para refuerzo longitudinai.
EST. ¥ GRAFAS SUPLEMENTARIAS EST. ¥ GRAPAS SUPLEMENTARIAS
COKN DOBLEZ DE 90° CON DOBLEZ DE 135"
5] 0 (mm} X {mm) @ O Z{mm) |
1/4" 25.40 38.1C 1/4" 25.40 38.10
Brnim 32.00 48.00 Bmra 32.00 43.00
3/8" 3810 57.15 3/8" 38,10 S57.15
172" 50.80 7620 Es 50.86 76,20
/8" £3.50 985.25 5/8" 43,50 5.25
3/4" 114.30 228.60 374" 114.30 114.30
1" 152.40 304.89 1" 152.40 152 40
Figura 11.11 Ganchos para estribos y grapas.
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7 - . ] ZGNA DF EMFALME B
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110 SF DEBE EMPALMAR 3 'I 11 S EERE EMEALMAR
1 P ESTA T0KA —‘f'—‘—'IL M ESTA £ONA L

2

|

=
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L TOWA BE MRS ACION DEL

En oo de excedar del porcentoie especilicods, aumeniar
lalongitus e empalme on un 39% o consultor ot Frovectista,
Cofocar eslibas wdicionoles Sa/f"&100mm en foda Ja
torgitud de empaime. :

-f _{ i A EIE CENTRAL BEL EMPALME e
i L il

NOTAS ¢

1. Mo empoimar mds del 0% de! dred lobal en uno ssecitn,

2

Ri = Refusres tnfenar

Rs = Refuerza Superor

UBICACION DE EMPALMES PARA VIGAS
APOYADAS SCEBRE COLUMNAS Y PLACAS

f VALORES DE "E" EN VIGAS ¥ NERVIOS

friven)
fo 350y
feglem?y 210 230 50
Eofuema ) :

z Ri Rs Ri Rs i s
Smrry J0ET | 450 | E50 | 406G | 500 | anp | Soo
142" S50 | 750 | SO0 | £50 | 430 | &0
558" FCO | SO0 | 400 | 809 [ 550 | 750
fam BED | 7700 | 750 | 950 | &80 | Bow
L I 1400 | 1800 | 1200 | 1550 | 1850 | 1400

| VALORES DE 'E" EN LOSAS ¥ ERCALERAS

{fmmyj
— o e
Ty 43
thgicn? 2o 280, 330 y 420
Fsh .

© oo Riy Rz RivEs
Smrt y 378" 400 400
1z S S0
San 700 i &0
34 a5a 750

Figura 11.14 Ermpalmes para vigas.
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IONA DE EMPALME

Hi3

JR Y

t

NOTAS:

Reaaiizar los empairnes en el
fercle  cenfrat de o aliura
de la colmna

Mo empalmar mas de 50%
del &draa lofkab en una

secclén
fit coso de excoder def
porcentaje especiiicodo

agurmenfar fo longifud de
empalme =n oon 2% o
consutor of provectista,

En case de empalmar mas

- del 308 de drea o de

una nHisma seccidn colocor
esfibns cenados a o own
espaciamisnto mdsme de
10cm en fode lo Jongifud
le] empaime.

UBICACION DE EMPALMES

EM COLUMMNAS

VALORES DE E {mmj

o ]

@~kgicmd g 280 ngoy
fiodg.) )

3/ 156 | 400 | 400
1/ 550 500 | 430
58" voo | 600 | 550
374" 850 | 750 | as0
P 400 | 1200 | 190

Figura 11.15 Empalmes para coliminas.
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