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TERMINOS Y DEFINCIONES DE VARIABLES

€69

Distancia del blogue de Wintney (a=B1( ¢ )) expresada en m.

Aa Aceleracion pico probable (% Q)

As Area del acero en la zona a traccion expresada en cm? 0 mm?

As' Area del acero en la zona a compresion expresada en cm? 0 mm?

Av Area de las ramas de acero de flejes o estribos expresada cm? 0 mm?

bv Ancho de viga principal (m)

B1 Factor en funcidn de la resistencia del concreto (fc). B1=0.85 fc<=28
Mpa. Decrece 0.05 cada 7 Mpa, sin ser menor de 0.65.

bl Ancho del alma de una viga “T” o “L”

“b” Ancho total de la viga rectangular. Para vigas “T” o “L” es el ancho
total de la aleta.

Be Ancho efectivo de vigas com seccion “T” o “L”

“c” Localizacidn del eje neutro estructural

Cb Localizacion del eje neutro cuando falla simultaneamente el acero y el
concreto. Dicha distancia esta relacionada con la cuantia balanceada.

“d” Altura efectiva medida desde la fibra extrema a compresion al centro
de gravedad del acero de refuerzo (As).

d Distancia relacionada con el recubrimiento del concreto (m). Para vigas
rectangulares es la altura total memos “d”.

Ec Maodulo de elasticidad del concreto expresado en MPa

Es Maodulo de elasticidad del acero expresado en MPa

“fc” Resistencia del concreto expresado en Mpa

fr Maodulo de rotura expresado en Mpa

Fy Limite de fluencia del acero

he Altura total del entrepiso (m)

H Altura total de una viga rectangular

Ig Inercia bruta de una seccion tranversal expresada en mm* o m*
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Mu Momento Ultimo actuante expresado en KN.m

Mcr Momento de agrietamiento expresado en kN.m

“t” Espesor de la aleta de una viga de seccion “T” o “L”

Wem Carga muerta por metro cuadrado del entrepiso expresada en KN/m?

Wev Carga viva por metro cuadrado del entrepiso expresada en KN/m?

Wk Carga por metro lineal de la fachada (KN.m)

We Carga por metro lineal de la escalera (KN.m)

Sa Aceleracion tomada del espectro de respuesta

Sv Separacion entre bordes de viguetas expresados en m.

S Separacion de flejes o estribos expresados en cm o m.

Ta Periodo aproximado de vibracion natural del edificio (seg)

Vn Cortante nominal resistente expresado en KN

Vc Cortante resistente suministrado por el concreto en términos de fuerzas
expresado en KN

Vce Cortante resistente suministrado por el concreto en términos de
esfuerzos expresado en Mpa

Vs Cortante resistente suministrado por el acero en términos de fuerzas
expresado en KN

Vse Cortante resistente suministrado por el acero en términos de esfuerzos
expresado en Mpa

Ts Espesor de losa superior

Ti Espesor de losa inferior

Yb Distancia desde el eje neutro o centro de gravedad de la seccion
transversal de un elemento a la fibra extrema inferior

Yt Distancia desde el eje neutro o centro de gravedad de la seccion
transversal de un elemento a la fibra extrema superior

Ecu Deformacion unitaria Gltima del concreto (considerando 0.003)

gt Deformacion unitaria del acero

&y Deformacion unitaria de fluencia del acero, que se define como la
division de fy sobre Es

A Facto que afecta la resistencia a cortante del concreto. Depende del tipo

de concreto si es liviano o normal.

o Factor de reduccion de resistencia que es diferentes para flexion,
cortante y carga axial

p Cuantia del acero en la zona a traccion ( As/bd)

P! Cuantia del acero en la zona a compresion ( As'/bd)

Pb Cuantia balanceada de acero, que se da cuando el acero falla
simultdneamente cuando falla el concreto.

Prmax Cuantia maxima del acero(0.75py)

Prmin Cuantia minima del acero
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1. INTRODUCCION

2. CONCEPTOS DE ANALISIS Y DINAMICA ESTRUCTURAL
3. CONCEPTOS DE CONCRETO REFORZADO

En este capitulo se presentan algunos de los fundamentos principales de la ingenieria
estructural, necesarios para el desarrollo y la solucion de ejemplos reales de analisis y disefio
de estructuras en concreto reforzado.

3.1 Tecnologia del concreto

3.1.2 Fundamentos basicos

Los fundamentos del rea de la tecnologia del concreto son indispensables para el disefio y
la construccion de cualquier edificacidn o estructura. En este documento se presentan algunos
de los conceptos principales de este tema, el cual se encuentra con profundidad en diferentes
referencias de caracter nacional e internacional, tales como: (Guzman, 1996), (Garcia Reyes,
2014), (Rochel, 1998), (McCormac & Russell, 2009), (Nawy, 1998), entre otros.

El concreto u hormigoén es un material heterogéneo, de tipo pétreo constituido por la mezcla
de cemento, agregados grueso, agregados finos (arena) y agua. La mezcla de cemento con
agua se denomina “Pasta”, que actian quimicamente y se constituyen en el ligante con los
agregados para formar una sola masa. Mediante el ajuste y la adecuada combinacion de los
componentes constitutivos de la mezcla se pueden obtener diferentes resistencias, de acuerdo
con la necesidad de cada obra. La resistencia del concreto depende de las proporciones de los
componentes, del procedimiento de mezclado y del control de la temperatura desde el
momento en que se coloca en las formaletas hasta el endurecimiento. El control de la
temperatura se denomina “Curado”, con el cual se facilita una adecuada hidratacion del
cemento y en consecuencia se obtienen mezclas mas resistentes.

El cemento es la sustancia que tiene propiedades ligantes. EI cemento Portland es un cemento
hidraulico, proveniente de materiales calcareos seleccionados, pulverizados y mezclados.
Esta mezcla se calcinaa 1350 C y produce clinker, el cual se muele y se le adiciona yeso para
regular el fraguado. En Colombia hay cinco (5) clase de cemento y se emplean especialmente
los tiposly 3.
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El agua permite que el cemento pueda fraguar y la manejabilidad de la mezcla. Es muy
importante la proporcion de agua para que la mezcla cumpla con las necesidades y no se
presenten problemas de hormigones porosos, de baja resistencia, poco fluidas, etc.

Los agregados finos o arena tienen particulas entre 0.075 y 5 mm. El agregado grueso o
cascajo tiene particulas mayores a 5 mm. Para el disefio de la mezcla, se deben conocer las
siguientes propiedades del agregado: granulometria, densidad, absorcidn, masa unitaria seca,
contenido de materia organica, contenido de arcilla, forma de las particulas, etc.

La variable relevante que afecta la resistencia del concreto es la relacion agua / cemento. A
mayor la relacion agua / cemento menor es la resistencia a compresion y traccion. Los
aditivos son productos quimicos que se adicionan al concreto antes o durante el vaciado para
modificar sus propiedades. En algunas obras es necesario que la resistencia adquiera su
resistencia en poco tiempo. Los aditivos pueden ser plastificantes, acelerantes, retardantes, o
productos que producen expansion y repelentes de agua.

.0

3.1.3 Diagrama esfuerzo - deformacion

Segun la referencia XXXX], diferentes ensayos han indicado que la forma de la curva
esfuerzo-deformacion antes del esfuerzo maximo depende basicamente de la resistencia del
concreto(fc). Se ha manifestado un comportamiento no lineal aun a niveles bajos de esfuerzo.
Desde hace bastante tiempo se ha generalizado el uso de una parabola de segundo orden para
describir la relacion esfuerzo-deformacion en este rango.

LA tangente inicial
esfuerzo
(kg/em?)| | Etan
|| f«—— tangente a 20% de la resistencia ultima

fo -

resistencia ultima

secante por 45% de
la resistencia Ultima

0.0 0001 0002 0003 0004  0.005

Figura 3 - 1. Curva esfuerzo deformacion del concreto. Fuente: Tomado de referencia
(Garcia Reyes, 2014)
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Una de las relaciones o funciones de segundo orden del diagrama esfuerzo deformacién del
concreto fue la desarrollada por (Hognested, 1956) que se presenta a continuacion:

£7 = 0.851;

Figura 3 - 2. Funciones de la curva esfuerzo deformacion del concreto determinada por
(Hognested, 1956). Fuente: Tomado de la referencia(Garcia Reyes, 2014)

El trabajo de la referencia por (Hognested, 1956), que abarca el estudio del concreto no
confinado, sirvié como base a Whitney para proponer su bloque equivalente de esfuerzos,
adoptado después por el ACI, que es base del método de disefio a flexidn de resistencia Gltima
que se presenta en el numeral 3.4.1.4.2 y la Figura 3 - 21 de este documento. Igualmente
sirvié para definir la deformacién unitaria maxima atil del concreto que es de 0.003.

Otra es la curva esfuerzo deformacion determinada por la referencia (Kent & Park, 1971),
gue es una de las mas usada actualmente para concreto confinado en elementos sometidos a
flexion, ya que se baso en el estudio o la prueba de especimenes confinados por estribos
rectangulares.
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fe Concreto no confinado
/ Concreto confinado
0.50f;
€50n
C D

0.20f, { 9
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0.002 €50u €50c €20¢ ke

Figura 3 - 3. Funciones de la curva esfuerzo deformacion del concreto determinada por
(Kent & Park, 1971) Fuente: Tomado de la referencia (Garcia Reyes, 2014)

Las funciones de la curva tienen tres regiones:

Region Funcion Condicién
A-B [ 2e g \? & <0.002
¢=fe [0.002 - (0.002) ] (3-1)
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B-C fc=f.1—-2Z(e —0.002)] (3-2) 0.002 < g, < &y,

_ N +0.002f,
Esou = fo—R f'c : Resistencia a la compresion
05 (3-3) de la concreta medida en
" foou + €505 — 0.002 cilindros de }5x30 cm
- @3- 4) ps . Cuantia volumétrica de
3 b refuerzo transversal. Relacion del

Esop = = Ps |—
s0h = 4 Ps |, volumen de refuerzo transversal al

volumen de concreto confinado

0.8 -

€20c = - + 0.002 3-9) por este refuerzo transversal.

Los valores de n y S toman los ] ]
Slgu|entes Valores: b : AnChO del nUCIeO COI‘lfInadO
@3- 6) medido fuera — fuera de los

Mpa | Kg/cm2 | Psi estribos.
0.021 | 0.21 3
Z 7 70 100 s;,: Espaciamiento centro — centro
de los estribos
C-D fc=02f B-7) g, > 0.002

Tabla 3 - 1 Funciones del diagrama esfuerzo - deformacion del concreto no confinado y
confinado segun (Kent & Park, 1971)

Por otro lado, la resistencia del concreto incrementa con la edad, debido al proceso de
hidratacién. En la préactica la resistencia se determina experimentalmente a los 3, 7, 14 y 28
dias. Existen diversas investigaciones realizadas por diferentes universidades de Colombia,
qgue han determinado ecuaciones empiricas que relacionan las resistencias en diferentes
edades, la cual dependen especificamente del tipo de cemento empleado. Tiene la siguiente
expresion:

fg) = C +Kf ) 3-8

De acuerdo con la referencia (Sandino, Alejandro), se presentan algunas de las relaciones
aproximadas que relacionan la resistencia del concreto a diferentes edades en kgf/cm?:

fag = foy +17 5 (-9
franey =1.35 f g, (3- 10)
o0y =1.20 f 55, 3-11)
g =1.16 1y 3-12)
flog =41.13+1.0026 * f 8- 13)
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La resistencia a la compresion del concreto (fc), se determina mediante ensayos a los 28 dias
de probetas cilindricas de 15 cm de didmetro y 30 cm de altura (de acuerdo con las normas
ASTM C 39 y NTC 673). Mediante este ensayo se realiza la curva esfuerzo-deformacion,
con la cual se obtiene la resistencia a la compresion, el modulo de elasticidad y la
deformacion ultima. De acuerdo con el ACI-318 seccién 10.2.3 y la NSR-2010 la maxima
deformacion unitaria ultima es de 0.003.

La manejabilidad del concreto es usualmente juzgada por un examen visual, debido a que
hasta el momento no se conoce ningun ensayo que mida la propiedad de manera directa. Sin
embargo, se han desarrollado una serie de ensayos con los cuales se puede determinar las
propiedades del concreto en estado plastico en términos de consistencia, fluidez, cohesion y
grado de compactacion, uno de ellos es el ensayo de asentamiento(NTC 396).

3.1.2 Médulo de elasticidad

El modulo de elasticidad mide la rigidez o la resistencia del material al sufrir deformaciones.
El concreto es un material elasto - plastico, ya que las tensiones no son proporcionales a las
deformaciones. EI médulo de elasticidad depende de:

Resistencia a la compresion

Edad del concreto

Propiedades de los agregados
Propiedades del cemento

Velocidad de carga del ensayo

De la forma y tamafio de las probetas.

El mddulo de elasticidad del concreto es la pendiente de la porcion recta de la linea trazada
desde el origen de la curva esfuerzo-deformacion, hasta un valor correspondiente a 0.45fc
(Ver ASTM C469-87). Este es llamado modulo de elasticidad secante. EI Mddulo de
elasticidad aproximado estipulado por (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010) se presenta a
continuacion:

E. = 4700,/fc (3- 14)

Siendo f, en Mpa.

3.1.3 Relacion poissons

Es una constante obtenida de la division entre la deformacién unitaria transversal y la
longitudinal, la cual se obtiene de un ensayo de compresion simple. Es un coeficiente
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importante, empleado en los modelos en elementos finitos para el analisis y disefio de losas,
tuneles, presas y arcos. Esta relacion varia entre 0.15y 0.20.

3.1.4 Médulo de rotura

El concreto resiste esfuerzos de tension bajos, los cuales son importantes de evaluar, para
estudiar los problemas de fisuras y su comportamiento en estado de servicio. Su valor oscila
entre el 10 y el 15% de la resistencia a la compresion (fc), como se presentan en la siguiente
ecuacion de acuerdo con (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010):

fr= 0.7\/ﬁ (3- 15)

Para su determinacion experimental se utiliza el ensayo indirecto brasilefio, ideado por
Fernando Carneiro en 1949. Consiste en aplicar una carga a compresion en forma lateral de
un cilindro con dimensiones estandares y aplicar la siguiente ecuacion:

_z2p (3- 16)
fct - a
f,  =Maodulo de rotura o resistencia a la traccion
P =Carga maxima obtenida en el ensayo
d =Di&metro del cilindro (15 cm)
L =Longitud del cilindro (30 cm)

3.2 Acero de refuerzo

3.2.1 Definicion y clasificacion

Para el concreto reforzado se emplean generalmente varillas o barras circulares, lisas o
corrugadas. Son corrugadas para mejorar la adherencia entre el acero y el concreto. La NSR-
10 permite solamente barras lisas para estribos, espirales y refuerzo de reparticion.
Generalmente se encuentran de un diametro de 4” a 1 %4” y se denominan por el numero de
octavos. A continuacidn, se presenta una tabla con el diametro, el area y el peso por metro
de cada una de las barras de acero de refuerzo empleadas en el mercado nacional de acuerdo
con (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010).
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Designacion Diametro de Diametro(| Area(mm?) | Peso(kgf/m)
de la barra referencia en mm)
pulgadas
No.2 "1/4 6,4 32 0,250
No.3 "3/8 9,5 71 0,560
No.4 "1/2 12,7 129 0,994
No.5 "5/8 15,9 199 1,552
No.6 "3/4 19,1 284 2,235
No.7 "7/8 22,2 387 3,042
No.8 "1 25,4 510 3,973
No.9 "1-1/8 28,7 645 5,060
No.10 "1-1/4 32,3 819 6,404
No.11 "1-3/8 35,8 1006 7,907
No.14 "1-3/4 43 1452 11,380
No.18 2-1/4 57,3 2581 20,240

Tabla 3 - 2 Dimensiones y caracteristicas de las barras de acero comerciales empleadas en
el mercado. Fuente: (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010)

A SN )
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Figura 3 - 4. Acero de refuerzo. Fuente: (Diaco, 2015)

También se encuentran en el mercado las mallas electrosoldadas, que estan dispuestas en
forma de cuadricula 'y se emplean como refuerzo de: losas de menor espesor, muros divisorios
de carga, pavimentos, tlneles, canales, etc.

Figura 3 - 5. Mallas electrosoldadas. Fuente: (Diaco, 2015)

3.2.2 Médulo de elasticidad y limite de fluencia

Mediante ensayos a traccion de probetas estdndar se determinan las curvas esfuerzo
deformacion, con las cuales se haya el modulo de elasticidad(Es) y el limite de fluencia (fY).
El punto de la curva esfuerzo-deformacion donde se termina la proporcionalidad, se Ilama
limite de fluencia. Su determinacidn se realiza mediante una curva paralela que parte de una
deformacion unitaria de 0.002. EI modulo de elasticidad se determina mediante la pendiente
de la zona elastica. La (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010) recomienda un médulo de elasticidad
de 200.000 MPa.

3.3 Adherencia entre el acero y el concreto

3.3.1 Generalidades

Los fundamentos de concreto reforzado, se basan en asegurar adherencia entre el concreto y
el acero de refuerzo, la cual depende de la friccion mecénica y quimica. Contribuye a la
adherencia, de una manera apreciable, los resaltes de las varillas corrugadas, por lo cual el
ACl y la (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010) no recomiendan en la actualidad el uso de varillas
lisas para aceros de refuerzo principales.

Basados en investigaciones analiticas y experimentales, el ACI establecio las longitudes de
desarrollo o de anclaje, para los diferentes aspectos que se presentan en los despieces del
hormigon armado, tales como: traslapos, ganchos, anclajes en nudos, anclajes en zapatas,
entre otros. Esta dimensidn corresponde a la longitud minima que debe embeberse una barra
dentro del concreto para que al someterla a una carga axial de extraccion falle por fluencia
antes que por desgarre del concreto.

Ejercicio No Pagina 13



Las variables que influyen son: resistencia del concreto a compresion y a traccion, el didmetro
del refuerzo, resistencia del acero, recubrimiento del concreto, la separacion de las barras
longitudinales, la posicion del refuerzo, etc.

3.3.2 Traslapos de barras a traccion

Las dimensiones de los elementos de concreto reforzados empleados para estructuras
implican que es necesario realizar empalmes de sus barras de refuerzo. Esto se hace uniendo
las barras mediante una longitud de traslapo que debe ser como minimo de una distancia de
300 mm.

Estas longitudes de traslapo de barras corrugadas a traccion son funcion de las longitudes de
desarrollo y el cadigo las clasifica en dos (2) grupos que dependen del porcentaje de acero
empalmado.

As colocado / % As traslapado

As requerido 50 100
>=2 Clase A Clase B
<2 Clase B Clase B

Tabla 3 - 3. Especificaciones para empalmes de refuerzo a traccion (tomado de la tabla
CR12.15.2 de (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010))

La longitud de empalme para cada tipo es:

o Clase A .o, 1.0* Ldo
e ClaseB......ooiiii . 1.3* Ldb

Donde Lab es la longitud de desarrollo. Para barras corrugadas o alambres a traccion
menores o iguales a varillas No. 6 es:

fypebe (3- 17)

Ly, = ———=db = 30cm
P 210/fc

Para barras mayores o iguales a varillas No. 7 se tiene:

_ fypebe (3-18)
Lgp = —1.7/1\/ﬁdb > 30cm

Donde fc y fy son las resistencias del concreto y acero respectivamente en Mpa, y db
corresponde al didmetro de la barra en mm. En la Tabla 3 - 4 se presentan las longitudes de
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desarrollo para diferentes barras y resistencia del concreto, donde se considerd concreto de
peso normal y sin recubrimiento epdxico.

Y, =10,,=1.0y=21=1.0

fc(Mpa)

Barras Db (mm) | Fy(Mpa) 21 28 35
"3/8 9.53 420 416 360 322
"1/2 12.7 420 554 480 429
"5/8 15.88 420 693 600 537
3/4 19.05 420 831 720 644
718 22.23 420 1198 1038 928
‘8/8 25.4 420 1369 1186 1061
“9/8 28.58 420 1541 1334 1193

Tabla 3 - 4. Longitud de desarrollo (Ld) de barras corrugadas a traccion (Medida en mm)

3.3.3 Traslapos de barras a compresion

Para barras que deban empalmarse y estén sometidas a compresion, la NSR-10 establece
que se debe seleccionar el mayor valor entre:

_ 0.24fy
Lap = —l\/ﬁ db 3- 19)

(3- 20)

Enla Tabla 3 - 5 se presentan las longitudes de desarrollo para diferentes barras y resistencia
del concreto, donde se consider6 concreto de peso normal:
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fc(Mpa)

Barras Db (mm) Fy(Mpa) 21 28 35
'3/8 9.53 420 210 181 162
1/2 12.7 420 279 242 216
'5/8 15.88 420 349 302 270
3/4 19.05 420 419 363 325
7/8 22.23 420 489 423 379
'8/8 25.4 420 559 484 433
‘9/8 28.58 420 629 544 487

Tabla 3 - 5. Longitud de desarrollo (Ld) de barras corrugadas a compresion traccion
(Medida en mm)

3.3.4 Ganchos de 90 y 180 grados

En los extremos de las barras se pueden emplear ganchos de 90 y 180 grados, cuando estas
varillas se van a anclar al final de un elemento. Las dimensiones de dichos ganchos se
presentan en la siguiente tabla.

Barra Gancho 90 grados Gancho 180 grados

No. L(mm) D(mm) C(mm) L(mm) M(mm) C(mm)
4 222 38 197 200 89 60

5 278 48 246 235 111 60

6 333 57 295 285 133 76

7 389 67 344 333 156 89

8 444 76 394 381 178 102
9 546 115 473 520 258 115
10 615 129 532 585 90 129

Tabla 3 - 6. Longitudes de ganchos de 90 y 180 grados.

3.3.5 Longitudes de desarrollo de barras a traccion con gancho a 90 grados

Especialmente para las vigas sismo resistente, la (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010) establece
unas especificaciones para asegurar las condiciones de anclaje del refuerzo longitudinal en
sus extremos al unirse con las columnas. Para vigas principales que hagan parte de estructuras
DMI y DMO se debe cumplir con una longitud de desarrollo igual a:

Ly = idb > 8db >150mm

4.2.[fc

(3- 21)

Expresando:
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o fyyfcenMpa
e dbyLdhenmm

3.4 Durabilidad

3.4.1 Recubrimiento minimo

Tabla 5.4.1 — Recubrimiento minimo de concreto para el refuerzo

Miembros construidos contra la tierma y
en contacto permanente con ella’ ~

Recubrimiento minimo de concreto 75 mm

()

Miembros expuestos a la intemperie o a la tierra

Recubrimiento minimo de concreto 50 mm

40 mm
1

ST+

Vigas maestras, vigas o columnas no expuestas a la intemperie
ni en contacto con la tierra.

*_Recubrimiento minimo de concreto 40 mm

" I 20 mm
Losas macizas, viguetas o0 muros de concreto reforzado, T
no expuestos a la intemperie ni en contacto con la tierra e ed

Recubrimiento minimo de concreto 20 mm

Losas matizas sobre el terreno

Recubrimiento minimo de concreto 40 mm

Tabla 3 - 7. Longitudes de ganchos de 90 y 180 grados. Fuente: (AIS/ACI1/114/Colombia,
2017) y (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010)

3.5 Funcionamiento

3.5.1 Introduccion

3.9.1 3.5.2 Control de deflexiones

3.3.1 3.5.2.1 Ejemplo de aplicacion

Se presenta la determinacion de la deflexion de una viga simplemente apoyada de 7.5 metros
de luz

3.3.2 3.5.2.1.1 Materiales
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fc:=28.-MPa

fy =420 MPa

~yconcreto:=24 . M\j
m
kN

ymortero:=22 —

m
Be:=4700+1| -1 .MPa = (2.487-10*) MPa
MPa

FEs:=200000- MPa

n ::& =8.042
Fe

3.3.3 3.5.2.1.2 Evaluacion de cargas

VF/'cm::20-ﬂ V[/cv::5-ﬂ Wu:=1.2.Wem+1.6 . Wev =32 ﬂ
m m m
+

3.3.4 3.5.2.1.3 Diseiio a flexion

b:=0.35-m d’:=0.09.-m ¢:=0.75 Lviga:=7.5-m h:=0.65-m

Ejercicio No Pagina 18



Lviga®

Mmax:=Wu. =225 kEN-m d:=h—d =0.56 m
mi=— Y 17647 Rn=MMT _y 05 MPa
0.85- fc b-(d?)
pi=| L] (1o q 1= M B 6 o057
m 0.9-fy
p’min:: 0.0033

p:=max (p, pmin)=0.006

Asi=p+b.d=11.193 cm’ dfleje::%-2.54-cm:0.953 cm
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Prueba con barras No. 7

AsnoT:=3.87-cm”

NbarrasnoT =
ST

Mm:r::ﬂ-r+2-d_ﬂeje+3-%-2.54 em+(3—1)-2.54.em=0.217T m

if (bmaz < b, “Cumple” , “No cumple”) = “Cumple”

Prueba con barras No. 8

Asno8:=5.1-cm*

Nbarrasnos = ot

=2.195 3.Asno8=15.3 cm’
STLO8

bmazr:=2.r+2-dfleje+3-2.54 em+(3—1)-2.54.em=0.226 m

if (bmaz < b, “Cumple”, “No cumple”) = “Cumple”

Prueba con barras No. 6

Asnob =2.84.cm?

As

Nbarrasnob = —=3.041 4-Asno6=11.36 cm®

m::z-r+2-dffeje+d-z +2.54 em+(4—1)+2.54.-em=0.251 m

if [Imm.i' <b,*Cumple”, *No (:ump]e”:] =“Cumple”

2.5-—1-E

d ‘reuf::r+dﬂeje+T8+cm: 0.059 m

d:=h—d real=0.591 m

3.3.5 3.5.2.1.4 Determinacion deflexion

Se determina la seccién transversal transformado:

57:2.392 3-Asno7=11.61 em® r—=4.cm
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Asreali=4- Asnob=11.36 em® Asnod==1.29.em”

A “sreal =2. Asnod =2.58 em”

al ::%:D.l?fb 1 d=0.591 m
b1:=(2-n—1)+A ‘sreal 4+ n- Asreal =0.013 m”

cl:i=—(2.-n—1)-A ‘sreal-(0.06 -m) —n-Asreal -(d) =—5.632-10° mm®*

oo —b1+Vb1?—deal el

=0.146 m
2.al
b=035m =0.146 m A sreal—2.58 em”
b'.'l.'u . 2 2 4
Ier:= 3 +(2-n—1)-A sreal+(z—0.06 -m)* +n-Asreal - (d—z)* =0.0022 m
k] 2
Ier= BT

12

Se determina la inercia neta:

3
Ig= b-h" _ 0.00801 m*
12

Se halla el momento de agrietamiento:

frzﬂ-‘r-\/M;ﬂ .MPa=3.704 MPa

Mer=3""19 _ g6 679 kN-m
(d—x)

Se determina la inercia efectiva:

+bex- {%} +(2-n—1)-A sreal-(z—0.06-m)* +n-Asreal - (d —x)* =0.0022 m*
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Wem- Lviga® N Wev- Lviga®
8

MA:= =175.781 EN-m

3 3
fe | MY oy (M o 0.0025 m®
\ a4 \ M2
Ie:=min(Ig,Ie)=0.003 m*

Se hallan las deformaciones de carga muerta y viva en el centro:

= 4
dem = SIWM] - Lviga =13.16 mm
384.FEc.de
- 4
sope 5-(Wev)-Lviga® _ 500
384« Fr-le

Se determina el factor para estimar las deflexiones a largo plazo:

£:=2
pr=5real 00124739
bed
a=— & 1883
1+50.p"°

dtotal .= dem s+ A+ 6ev=28.064 mm

Los limites son los siguientes, donde se demuestra que la deflexion calcula es menor y
cumple:
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Lviga _ 41 95 mm

Luviga

= 41.66T mm

3.5 Vigas y/o viguetas

Se expone a continuacién algunos de los fundamentos bésicos relacionados con el
comportamiento estructural de vigas, viguetas o nervios, que incluyen el analisis y disefio a
flexion y cortante basados en diferentes investigaciones y referencias consultadas ( (Rochel,
1998), (McCormac & Russell, 2009), (Nawy, 1998), (Segura, 2006), entre otras).

3.5.1 Flexion

La flexién en un elemento se produce por la deformacion causada por momentos
provenientes de cargas externas aplicadas perpendiculares a su eje. Este tipo de
comportamiento se presenta en diferentes tipos de elementos, uno de ellos son las vigas, las
que se conciben estructuralmente para tener la capacidad de trabajar a flexion, pero también
a cortante y torsion. El concepto de flexion se extiende también al analisis y disefio de
elementos estructurales superficiales como placas o ldminas. Se parte del concepto, que el
esfuerzo que provoca la flexién se denomina momento flector.

Para el estudio del concepto de flexion en elementos de concreto reforzado, se hace a
continuacidén una revision de los principales criterios necesarios durante la etapa de analisis
y disefio estructural.

3.5.1.1 Diagramas de cortante y momento

Este tema se aborda en el capitulo 2 de este libro. En la etapa de analisis estructural, es
importante recordar la relacion que existen entre las cargas externas, las fuerzas cortantes y
los momentos flexionantes, que son fundamentos que los ingenieros deben tener claros para
el proceso de disefio y que diferentes libros o documentos los tratan con profundidad (Ver
(Gere, 2006), entre otros) .De esta forma, para el analisis estructural de una viga de concreto
reforzado es necesario conocer o identificar:

Ejercicio No Pagina 23


http://es.wikipedia.org/wiki/Eje_longitudinal
http://es.wikipedia.org/wiki/Viga
http://es.wikipedia.org/wiki/Teor%C3%ADa_de_placas_y_l%C3%A1minas
http://es.wikipedia.org/wiki/Fuerza
http://es.wikipedia.org/wiki/Momento_flector

e Lostiposy magnitudes de las cargas externas, que son las que acttan perpendiculares
a su eje, como también la forma de su aplicacion. Es decir, si son cargas por peso
propio, carga muerta, carga viva o por una combinacion, como también por otro tipo
de carga, como: temperatura, etc.

e El “sistema estatico”, es decir, de cuantas luces esta conformada y que tipos de
apoyos (primer grado, segundo grado, tercer grado, otro) tiene en sus extremos y en
la zona intermedia. De esta parte se determina si es una viga estaticamente
determinada o indeterminada.

e Las propiedades mecanicas, que dependen del tipo de materiales que lo componen.
En estos casos son concreto y acero, por lo tanto, de cada uno es necesario:
resistencia, modulo de elasticidad, etc.

e Las propiedades geométricas, que incluye: area, inercia, etc.

e El diagrama de cortante, momento y la elastica.

Basados en lo anterior, se hace a continuacion el analisis estructural de una viga de una sola
luz simplemente apoyada, es decir estaticamente determinada, compuesta por apoyos de
segundo género ( sistema estatico), que tiene una carga externa que es uniformemente
distribuida. Ademés, es una viga compuesta por un solo material, homogéneo, con un
modulo de elasticidad “E” y una seccion transversal con una inercia “I”. Dicha viga se
muestra en la siguiente figura, donde se incluye: sistema estatico, carga externa, diagrama
de cortante, momento y elastica.
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Fuerzas
Cortantes (V)

Momentos
Flexionantes(M)

. E B -(area del diagrama de carga
- V-V, —jA wadx
; ; entre Ay B)

i L/2 ] ;
— by W
: ; .2 2
i dM B B
‘ i=v:>j dm =j Vdx
X A A

-(4rea del diagrama de fuerza

‘ / cortante entre Ay B)
WL, L
2 2 WU

Figura 3 - 6. Relacion entre carga, fuerzas cortantes y momento flexionantes, Fuente:

Propia

Los diagramas de cortante y momentos mostrados en la anterior figura, son realizados
basados en la teoria de la elasticidad, partieron del analisis un elemento infinitesimal con
una longitud “dx” y una carga distribuida como se observa en la figura:

w

Vv V+dV

M M+dM

dx
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Figura 3 - 7. Elemento “dx” y la relacion entre carga, fuerzas cortantes y momento

flexionantes. Fuente: Adaptada de (Gere, 2006)

De las condiciones del anterior elemento infinitesimal, se puede deducir lo siguiente:

La razon de cambio de la fuerza cortante (dV/dx), basados en la anterior figura,
haciendo equilibrio de las fuerzas verticales, tanto de accion como de reaccion, es:

—Wdx+v—-(w+dv)=0
dv_
dx

(3- 22)

De lo anterior se encontrd, que la razon de cambio de la fuerza cortante (dV/dx) de
cualquier punto sobre el eje de la viga es igual al valor negativo de la intensidad de
la carga distribuida en el mismo punto. Este cambio se expresa, COmo se muestra en
laFigura 3 -6y en laecuacién (3 - 22), como una ecuacion diferencial que se puede
transformar en una integral, que representa finalmente que la fuerza cortante es el
area del diagrama de carga entre los puntos que se estén estudiando (Ver Figura 3 -
6y ecuacion (3 - 23)) .

dv B B (3- 23)
—=—-w=> dvz—fwdx
dx 4 4
B
Vg —=Vy,=—| wdx
A

Por otro lado, la razén de cambio del momento flexionante (dM/dx) de cualquier
punto sobre el eje de la viga es igual a la fuerza cortante distribuida en el mismo
punto. La anterior afirmacion se logra al hacer equilibrio, es decir sumatorio de
momentos con respecto al extremo del elemento infinitesimal que se presenta en la
Figura 3 - 7. Dicha deduccion se presenta continuacion, donde se considerd que la
multiplicacion de dos elementos infinitesimales es un valor pequefio (cercano a cero),
por lo cual se anulan o desprecian:
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dx
M—-(M+dM) + de(7)

+ (V +dV)dx
=0
dx
—dM + de(T) + Vdx
+dVdx =0
am v (3- 24)

dx

e Este cambio también se expresa en la Figura 3 - 6. Como es una ecuacion diferencial,
que se puede transformar en una integral, lo que representa que el momento es el area
del diagrama de fuerza cortante de los puntos que se estén estudiando.

B B
f aM =f Vdx (3- 25)
A A
B
MA_MB:-[ de
A

Los anteriores fundamentos, son reveladores, porque ayudan a entender el significado fisico
para la construccién de un diagrama de cortante y momento, por o menos para una viga
simplemente apoyada con una carga distribuida, que son indispensables para el proceso de
disefio que mas adelante se explica en este libro. Son véalidos solamente cuando se tiene una
viga con una carga externa constituida por una carga uniformemente distribuia y no por
ejemplo para una viga con carga: puntual u otra, para lo cual se deben tener en cuenta otras
consideraciones.

Para ello, se debe tener las competencias para desarrollar no solamente el sistema estatico de
la viga que se mostrada en la Figura 3 - 6, que es estaticamente determinada, si no cualquier
viga incluyendo las que son estaticamente no determinadas, lo cual se desarrolla empleando
otros métodos, que se mencionan en el capitulo 2 de este libro, como: Giro deflexidn, Croos,
analisis matricial, entre otros.
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3.5.1.2 Esfuerzos de flexion en vigas

Para poder deducir la formula de flexion que relaciona los momentos con el esfuerzo normal
es necesario recordar conceptos tales como: curvatura, deformaciones unitarias, relaciones
entre curvatura y deformaciones unitarias, etc. Este tema se explica en detalle en la mayoria
de los libros de mecéanica de materiales o sélidos y por su importancia se recuerda a
continuacion.

La curvatura (x) que sufre una viga producto de la flexion corresponde al reciproco del radio
de curvatura (p), es decir:

(3- 26)

R

La relacién entre la deformacion unitaria y la curvatura depende del radio de giro y esta dada
por la siguiente expresion:

y 3- 27)

Donde “y” es la distancia desde el eje neutro hasta el punto de estudio dentro de la seccion
transversal. El eje neutro es la zona donde no se presentan esfuerzos de tension ni de
compresion. Por otro lado, para un material eléstico lineal y empleando la curva esfuerzo-
deformacion, se puede plantear la siguiente expresion, que relacionadas deformaciones
unitarias (&,) con la curvatura(k) y el esfuerzo normal(a,.).

E -
O'x:ng:__y:_EKy (3 28)

p

La relacion entre el momento y el esfuerzo normal se basa en la siguiente ecuacion
diferencial y la siguiente integral:
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dM = —o,ydA (3- 29)
M= —faxydA
A

Al sustituir la ecuacion (3 - 28) en la ecuacion (3 - 29), se tiene:

M= kayZdA = kEfyZdA (3-30)
A A

De la ecuacion anterior se sabe que el momento de inercia (lg), esta dado por:

I, = fyZdA (3-31)
A

Por lo tanto, la relacién entre momento y curvatura es siguiente, donde el la curvatura es
proporcional al momento e inversamente proporcional a la cantidad El:

l ﬂ (3- 32)
p E

~

Al sustituir la ecuacion (3 - 28) en la ecuacion (3 - 32), se obtiene la formula basica del
esfuerzo normal de flexion, mundialmente conocida y empleada en diferentes aplicaciones:

My (3- 33)

De la anterior ecuacion se deduce que el esfuerzo norma de flexion es proporcional al
momento e inversamente proporcional al modulo de elasticidad, ademas que varia
linealmente con respecto a la distancia “y” desde el eje neutro. Los esfuerzos normales
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maximos, tanto de compresion y tension, se presentan localizados a la distancia desde el eje
neutro hasta el extremo de la seccion.

Para poder entender la formula basica de flexion, anteriormente deducida, se expone a
continuacion un ejemplo de los esfuerzos normales de flexion que se producen en una seccion
rectangular con una altura “h” y un ancho “b”. Para este ejemplo se supone la formula basica
de flexidn positiva y no negativa como esta en la ecuacion (3 - 32) y que cuando los esfuerzos
son a compresion son positivos y cuando son a tensién negativos.

En laFigura 3 - 8 se presente la solucion de este caso, donde los esfuerzos en la fibra superior
se denotaron como “o;” y los esfuerzos en la fibra extrema inferior como “ay”
Adicionalmente la férmula de flexion se simplifico incluyendo un nuevo término, que
corresponde al modulo de seccidn de la fibra extrema superior e inferior, cuyas expresiones

son las siguientes:

13

5l _bF 3- 34
t_J’t_ 6

I, bR (3- 35)
b_J’b_ 6

Por ser una seccion rectangular los dos modulos de seccion son iguales y los esfuerzos que
se presentan a continuacion para cuando deben soportar un momento flexionaste positivo y
negativo, considerando que el esfuerzo a tension es negativo y el de compresion es positivo.

Los anteriores conceptos son validos para flexion pura de vigas prismaticas compuestas por
materiales elasticos linealmente homogéneos.
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Esfuerzo a o, =

compresion Iy
Yt=h/2
h Momento »
Eie neutro A flexionante Compresion
) positivo (M +) § ] >
Yb=h/2
Tension
B N

<5
] b 1 Esfuerzo a o, = My, __M

Tension I Sy

Esfuerzo a o, =— My, = M

Tension | S,

Yt=h/2 Tension
h Momento
Eie neutro N flexionante
) negativo (M -)
Yb=h/2
Compresion

<~ > M M
1 b 1 Esfuerzo a oy = Yo .M

Compresion i S,

Figura 3 - 8. Esfuerzos de flexion en una viga rectangular. Fuente: Propia.

A través de la ecuacion de flexion, anteriormente expuesta, se puede estudiar el
comportamiento de las vigas a flexion sujetas a diferentes cargas, mientras permanezca en el
rango elastico. También dicha ecuacion es base para diferentes métodos de disefio, entre los
que se encuentra el “método elastico”, que se explica en este capitulo.

3.5.1.3 Comportamiento de vigas de concreto

Los anteriores conceptos son aplicables para evaluar flexion para diferentes tipos de
materiales, tales como: acero, madera, aluminio, concreto, etc. Para el caso de vigas en
concreto reforzado, es necesario entender la forma como se comportan desde el punto de
vista estructural, cuando estan sometidas a diferentes magnitudes de carga, hasta que se
presente la falla. Esto, teniendo en cuenta que la seccion es mixta constituida por el concreto
y el acero. Que las caracteristicas mecanicas y de comportamientos estructural de estos los
dos materiales son diferentes y que el concreto especificamente no es un material
homogéneo, como se menciond en los numerales anteriores de este capitulo, ya que esta
compuesto por la combinacion de: cemento, agua, agregados gruesos, agregados finos y por
aditivos (en algunas ocasiones).

Para ello, diferentes ingenieros o profesores han investigado en el laboratorio el
comportamiento de vigas en concreto reforzado con diferentes condiciones aumentando
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gradualmente la carga hasta que llegue a la falla. En estos trabajos de laboratorio se encontro
que se presentan generalmente tres etapas en dichas vigas, que son: concreto no agrietado,
concreto agrietado y falla. Dichas etapas se explican a continuacion:

3.5.1.3.1 Concreto no agrietado:

Este caso se presenta cuando las cargas que se aplica sobre la viga son bajas, tanto que los
esfuerzos actuantes que se producen de flexién son menores al mdédulo de rotura, cuya
determinacion se muestra en la ecuacion (3 - 15). Este ultimo término se define como el
esfuerzo por flexion bajo el cual el concreto empieza a fisurarse y se explica en el numeral
3.1.4 de este libro.

En la siguiente figura se presenta este caso de comportamiento, aplicando las ecuaciones de
flexion explicadas en la Figura 3 - 8, incluyendo las deformaciones unitarias y los esfuerzos
en las fibras extremas. Especificando que el esfuerzo de tension es menor que el médulo de
rotura, por lo que no hay fisuracion.

Deformacion Esfuerzoa o, = My, _M <0.5fc
unitaria compresion compresion Iy, S
,,,,,,,,, e
h Momento
Eje neutro flexionante Médulo de
777777777777777777777777777 " positivo (M +) > rotura ( Ver
numeral
3.1.4 del
@ 0000 documento)
Yy Deformacion Esfuerzoa 4, = My Mg
unitaria a tension Tension I, S,

Figura 3 - 9. Caso del concreto no agrietado. Fuente: Propia.

3.4.1.3.2 Concreto agrietado — Etapa de esfuerzos elasticos

Cuando las cargas externas aumentan sobre la viga, es decir son mayores que las del caso
anterior y producen esfuerzos de tension mayores o iguales al del médulo de rotura,
empiezan aparecer fisuras en la parte inferior del patin de la viga de una sola luz simplemente
apoyada. Esta condicion se esquematiza en la Figura 3 - 10:
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Viga
transformada

Deformacion Esfuerzo a o, = My, = M <0.5fc
unitaria compresion compresion Iy S
Momento
h flexionante
Eje neutro positivo (M +)
: T mayor o igual al
momento de

agrietamiento

00 ee | - —
Esfuerzo g
;ﬁ] Deformacion Tension
: n= E unitaria a tension

Figura 3 - 10. Caso del concreto agrietado. Nota: Las propiedades son de seccion
transformada (It, St, etc). “n” es la relacion entre el modulo de elasticidad del acero y del
concreto. Fuente: Propia.

La anterior condicion representa que el momento actuante que se genera cuando se empiezan
a producir fisuras en la viga, es igual o mayor que el de Agrietamiento y en la medida que
las cargas estén aumentando las fisuras se acerca al eje neutro, como se observa en la Figura
3 - 11. Este momento de agrietamiento se determina basado en la formula de flexion
explicada anteriormente y teniendo en cuenta el médulo de rotura (fr). Para el caso del
momento de agrietamiento, basado en el esfuerzo en la parte inferior de la viga, se tiene la
siguiente ecuacion:

friy (3- 36)

En dicha figura se muestra el caso de las fisuras de una viga simplemente apoyada con una
carga distribuida mayor que la del caso anterior y en donde los esfuerzos actuantes son
mayores al mdédulo de rotura o cuando el momento actuante es mayor que el momento de
agrietamientos ( Mcr).
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\ \ ll\\ [\ \é'/ Fisuras de tension

Diagrama de |
Momentos
Flexionantes \Momento .
(M) agrietamiento
Momento de W 2
agrietamiento M max = ?

Figura 3 - 11. Fisuras de flexién de una viga simplemente apoyada. Fuente: Propia.

En esta etapa, el concreto en la zona fisura no aporta nada a tension, lo cual lo asume en su
totalidad el acero. La condiciones de esta etapa permanece en la medida que los esfuerzo a
compresion en el concreto no sobrepasen aproximadamente el 50% de la resistencia de disefio
del concreto (fc) y el esfuerzo en el acero de refuerzo sea menor al limite de fluencia, es
decir que no ha fluido o cedido.

La variacion lineal de los esfuerzos y deformaciones se presentan en las vigas de concreto
bajo condiciones normales de carga de servicio, ya que debi6 al nivel de esta cargar los
esfuerzos actuantes son menores al 50% del fc. Para calcular los esfuerzos en el concreto y
el acero en esta etapa se utiliza la seccidn transformada que se explica mas adelante en este
documento. Bajo esta etapa se presentan momentos considerablemente mayores a los
momentos de agrietamiento.
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3.5.1.3.3 Resistencia altima

Para esta etapa la variacion de las deformaciones unitarias y los esfuerzos en el concreto y el
acero son como los que se observan en la Figura 3 - 12.En este caso la deformacion unitaria
del acero es mayor que la deformacién unitaria de fluencia (ey), es decir que fluye. Por otro
lado, los esfuerzos del concreto no son lineales y corresponden al diagrama esfuerzo -
deformacion, con valores de esfuerzos que sobrepasan el 50% de la resistencia a compresion

(fc).

Esfuerzo a
compresion mayores
Deformacion queel 0,5 fc
unitaria compresion

********* )

h Momento
Eje neutro I | flexionante

positivo (M +)

- - - "‘"“““-%
Esfuerzo a
‘%’b : Deformacion unitaria a Tension (fy)

tension (ey). Acero ha
fluido,

Figura 3 - 12. Caso del concreto en resistencia Ultima. Fuente: Propia.

Para la viga simplemente apoyada con refuerzo solamente en la parte de tension
(simplemente armada), la falla en la viga se refleja con dos aspectos como se observa en la
Figura3- 13:

e Grietas en la parte superior, es decir en la zona de compresion, que indican
aplastamiento concreto

e Aumento de las fisuras comparadas con el caso anterior (concreto fisurado), las cuales
se acercan mas al eje neutro haciendo que este se desplace y la aparicidn de nuevas
grietas que son a 45% en la zona de apoyo, que corresponden a cortante. Esta Gltimas
pueden aparecen primero que la de flexion, lo cual depende del disefio estructural de
cada viga.
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Figura 3 - 13. Fisuras de flexién en la zona de tension y de aplastamiento en la zona de
compresion de una viga simplemente apoyada. Fuente: Propia.

Sobre el tema anterior existen diferentes investigaciones experimentales, apoyados en el
ensayo de vigas de concreto reforzado a escala real y cargadas gradualmente hasta observar
las etapas que se explicaron incluyendo la falla. Una de ellas fue la realizada por (Nawy,
1998), cuyo resultados de la falla de una viga en concreto reforzado simplemente apoyada
especificamente por flexion y no por cortante, que corresponde a la tercera etapa explicada
anteriormente, se observan en la Figura 3 - 14y Figura 3 - 21.

e A T ST el
. /‘/,.l ‘.1,_t€":_¢~1—.:'.t;?‘ ”f’.—.EY:”?gﬁf‘FT""'__.T“ :
\’7‘1 '

Figura 3 - 14. Fisuras de flexién en la zona de tension y de aplastamiento en la zona de
compresion de una viga simplemente apoyada experimentada por (Nawy, 1998).
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Figura 3 - 15. Parte en detalladle las fisuras de flexion en la zona de tension y de
aplastamiento en la zona de compresion de una viga simplemente apoyada mostrada en la
Figura 3 - 14. Fuente: (Nawy, 1998)

El ejemplo experimental mostrado anteriormente concuerda con la teoria explicada y es
similar por ejemplo al esquema de falla mostrada para la etapa de resistencia en la Figura 3 -
13.

3.5.1.3.4 Diagrama momento - curvatura

Las tres etapas explicadas anteriormente, concreto sin agrietar, concreto agrietado y
resistencia Ultima se pueden también representar mediante un diagrama momento —
curvatura. Para su construccion se debe evaluar cada una de las etapas, que incluye un analisis
elastico lineal y otro no lineal, hasta obtener el siguiente diagrama:
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Figura 3 - 16. Diagrama momento vs curvatura. Fuente: (McCormac & Russell, 2009)

3.5.1.4 Métodos de diseiio

En el mundo se han desarrollado diferentes métodos para el disefio a flexion de elementos de
concreto reforzado, uno ha sido el “método elastico” y el otro es el de “resistencia ultima”.
En la actualidad la mayoria de los ingenieros emplea el método de resistencia Gltima, sin
embargo, cabe anotar que el Codigo Americano del Concreto (ACI-318-95) y el apéndice C-
A aceptan el método elastico para el disefio de elementos a flexion. Por esta razon es
importante que los profesionales se documenten también sobre este método y lo consideren
alternativa para sus actividades de disefio.

3.5.1.4.1 Método elastico o método de esfuerzos de trabajo

De acuerdo con (Uribe, 1991) , desde principios del siglo XX hasta la década de 1960, casi
todos los disefios de estructuras de concreto reforzado en Estados Unidos se realizaron
aplicando el metodo elastico, que también llaman el método de esfuerzos de trabajo o disefio
por el método de esfuerzos permisibles o admisibles.

Es un método sencillo, cuyos principios se presentan a continuacion y consisten en disefiar
los elementos a flexion, de tal forma los esfuerzos actuantes sean menores o iguales a los
esfuerzos admisibles, estos ultimos afectados por un factor de seguridad. Sin embargo, a
partir de 1963 el método de resistencia Gltima gan6 mucha mas acogida, cuyas razones se
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explican en el numeral 3.4.1.4.2 de este documento. Aunque en la actualidad la mayoria de
las estructuras son disefiadas por el método de resistencia Ultima, es conveniente que los
ingenieros estén familiarizados con las bases conceptuales del método de esfuerzos de trabajo
o disefio por el método de esfuerzos permisibles o admisibles, por las siguientes razones:

Los célculos de deflexiones producidas por cargas de servicio en vigas requieren la
determinacion de la inercia fisurada, cuyo concepto se estudia en el método de
esfuerzos de trabajo o eldstico.

El disefio de miembros de concreto pre esforzado se basa no solo en el método de
resistencia, sino también en el calculo de los esfuerzos elasticos en las condiciones
de cargas de servicio.

Algunos proyectistas usan el método de disefio esfuerzos de trabajo para disefiar
estructuras que contienen liquido, como tanques de agua y estructuras sanitarias. Esto
debido a que cuando se disefian por estos métodos los esfuerzos se mantienen a
niveles bastante bajos, por lo que el agrietamiento considerablemente menor y en
consecuencia se tiene menos filtraciones.

Uno de las opciones de este método es utilizar el concepto de seccion transformada u
homogénea, cuyo uso se basa en las siguientes consideraciones:

Los niveles de esfuerzos actuantes sobre la viga son mayores al modulo de rotura
(fr), luego la zona del concreto que esté a tension sufre un proceso de fisuracion como
se observa en Figura 3 - 11 que corresponde al caso de “Concreto agrietado”
anteriormente explicado.

Por estar agrietado el concreto de la seccion de la viga en esta zona, este se desprecia
y es el acero que asume la responsabilidad de soportar los esfuerzos que
corresponden a esta parte que son de tension.

Este agrietamiento en la viga no implica que sufra una falla total.

Se supone en este método, lo cual dependen del cuidado en la construccion, que
existe una adherencia perfecta entre el acero y el concreto, con lo cual las
deformaciones unitarias de ambos materiales son iguales en un punto particular.
Los esfuerzos en los dos materiales seran proporcionales al médulo o razé6n modular
de nominado: “n”, que es la division entre el modulo de elasticidad del acero(Es) y
el modulo de elasticidad del concreto (Ec), como se expresa a continuacion.

Es (3- 37)
E

En la siguiente figura se presentan la seccion de una viga normal y otra transformada.
Esta ultima queda de un solo material que es el concreto, ya que el acero se
transformo a través del modulo “n”.
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concreto
reforzado

As
0000 |-

Viga

transformada

Diagrama de
esfuerzos

Esfuerzoa
compresion(fc)

E

Esfuerzoa
Tension
(fs/n)

Figura 3 - 17. Viga normal y viga transformada. Fuente: Adaptada de (McCormac &

Russell, 2009)

En la anterior figura se observa un diafragma de esfuerzos, que son lineales porque

se estan en el rango elastico. También que en la zona de tension, dicha linea es
discontinua porque se suponen que esta zona esta agrietada y que no es capaz de

resistir tension.

Para poder entender este método se hacen a continuacion algunos ejemplos précticos:

Ejemplo 3 -

1: Revisar los esfuerzos de una viga de concreto reforzado, por el método

elastico, que tiene una seccion con una altura de 0.5 metros y un ancho de 0.30 metros.
Considerar que la viga fue construida con concreto de una resistencia a la compresion de 21
Mpa y con un acero de refuerzo de 420 Mpa. También que tiene en la parte inferior refuerzo
longitudinal constituido por cuatro varillas No. 6(6/8") y que debe resistir un momento

actuante positivo de 50 KN.m.

Viga de Viga
concreto transformada
reforzado
X
d=0.45m
nAs=105.7 cm2 d-x
As=4%2.85=
14cm2 [@ @ @@ [t P
<«
i b=03m ; n:E: 200000 _998
E. 470021
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Figura 3 - 18. Datos de la viga del Ejemplo 3 - 2. Fuente: Propia.

€C_ 9%

Se tiene como se muestra en la anterior figura que el valor de “n”, que es la relacion entre los
maodulos de elasticidad de los dos materiales de la viga es de 9.28 y que el &rea transformada
del acero es de 105.7 cm2. Tomando momento con respecto al eje neutro se determina su
localizacion, que es “x”:

nds(d — x) = 0.3x(§)

0.01077 * (0.45 — x) = 0.15x2
0.15x2 + 0.01077x — 0.00485 = 0

La anterior, es una ecuacién cuadratica de segundo orden, cuya solucion general son dos
raices:

—b +Vb?% — 4ac
x1 = a (3- 38)
) —b —Vb?% — 4ac
x =
2a

Donde: a=0.15, b=0.01058 y ¢=-0.00476, por lo cual el valor de “x” es de 0.146 m.
Posteriormente se determinan la inercia de la seccién transformada:

0.3 * x3
lirans = 12

x
+ 0.3 % x * (E)2 + nds(d — x)? = 0.00128m*
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Aplicando las formulas de flexién deducida en el 3.4.1.2 y que se muestran en la Figura 3 -
8, se determina a continuacion los esfuerzos de flexion en la parte superior e inferior de la
viga:

Viga de Viga Dlagrama de
concreto transformada estuerzos
reforzado
Esfuerzo a _ My, _50(0.146) _ kN _
compresion 7t ™ =0.00128 =5889.89 por =5.88Mpa
0.146m
d=0.45m
As=472.85= nAs=105.7 cm2 I (0.45-0.146)m
11.4 cm2 K
‘ : Esfuerzo de
> tension
b=03m |
o, = n% =92 50(0.304) =111927.5k—'\i =111.93Mpa
0.00128 m

trans

Figura 3 - 19. Determinacion de los esfuerzos elasticos de flexion. Fuente: Propia.

Ejemplo 3 - 3: Determinar el momento que resiste la viga del ejemplo anterior teniendo en
cuenta que el esfuerzo admisible a compresion es de 9.5 Mpa y el de tension 120 Mpa.
Verificar si es una seccion sub-reforzado o sobrereforzada.

El momento resistente de la viga en concreto a compresion es:

9.5 % 1000 *
M, = » ‘A — 80.64kN.m

El momento resistente de la viga en concreto a tension es:

120 % 1000 * Iy gs
Mt =
nd—x)

= 53.60kN.m

Por lo tanto el momento que resiste dicha viga es de 53.60 kN.m. Por otro lado, como
predomina es la tensién en la viga, ya que el esfuerzo de tension es mayor que el esfuerzo de
compresion, y ambos son menores al admisible, es una seccién sub-reforzada.
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Ejemplo 3 -

resistir un momento actuante de servicio de 60 kN.m.

4: Determinar el area del acero de refuerzo necesario para la viga, si tiene que

Para solucionar este punto, se construye una tabla donde se varia el area de acero y se
determina el momento resistente, como se observa a continuacion:

fc 21,00 Mpa

Fy 420,00 Mpa

b 0,30 m

h 0,50 m

d 044 m

Esfuerzo admisible a tension 120,00 Mpa

Esfuerzo admisible a compresion 9,50 MPa

n 9,29

Momento actuante 50,00 KN.m

Esfuerzos actuantes Momentos reistentes
As(cm2) nAs a b c x(m) [ I(m4) ft (Mpa) fb(Mpa) Mt Mb Maximo

142 1319 0,15 0,0013 -0,0006 | 0,06 | 0,0002 13,67 837,00 34,74 717 717
213 19,78 0,15 0,0020 0,0009 | 0,07 | 0,0003 1145 563,32 41,48 10,65 10,65
284 26,37 0,15 0,0026 0,0012 | 0,08 | 0,0004 10,13 425,81 46,90 14,09 14,09
3,55 32,96 0,15 0,0033 0,0015 | 0,09 | 0,0005 9,23 342,96 51,47 17,49 17,49
4,26 39,56 0,15 0,0040 0,0017 | 0,10 | 0,0006 8,56 287,52 55,46 20,87 20,87
4,97 46,15 0,15 0,0046 0,0020 | 0,10 | 0,0006 8,05 247,79 59,00 24,21 24,21
5,68 52,74 0,15 0,0053 0,0023 | 0,11 | 0,0007 7,64 217,90 62,20 27,54 271,54
6,39 59,34 0,15 0,0059 0,0026 | 0,11 | 0,0008 7,30 194,58 65,11 30,83 30,83
71 65,93 0,15 0,0066 0,0029 | 0,12 | 0,0008 7,01 175,88 67,79 34,11 34,11
7,81 72,52 0,15 0,0073 0,0032 | 0,12 | 0,0009 6,76 160,54 70,28 37,37 37,37
8,52 79,12 0,15 0,0079 0,0035 | 0,13 | 0,0010 6,54 147,73 72,59 40,62 40,62
9,23 85,71 0,15 0,0086 0,0038 | 0,13 | 0,0010 6,35 136,86 74,76 4384 43,84
9,94 92,30 0,15 0,0092 -0,0041 | 0,14 | 0,0011 6,18 127,52 76,80 47,05 47,05
10,65 98,89 0,15 0,0099 -0,0044 | 0,14 | 0,0012 6,03 119,41 78,72 50,25 50,25
114 105,86 0,15 0,0106 0,0047 | 0,14 | 0,0012 5,89 111,93 80,65 53,61 53,61
1211 112,45 0,15 0,0112 0,0049 | 0,15 | 0,0013 577 105,68 82,37 56,77 56,77
12,82 119,04 0,15 0,0119 -0,0052 | 0,15 | 0,0013 5,65 100,12 84,02 59,93 59,93
1353 125,64 0,15 0,0126 -0,0055 | 0,15 | 0,0014 555 95,13 85,59 63,07 63,07
1424 132,23 0,15 0,0132 -0,0058 | 0,16 | 0,0014 545 90,63 87,08 66,20 66,20
1495 138,82 0,15 0,0139 -0,0061 | 0,16 | 0,0015 537 86,55 88,52 69,32 69,32
15,66 145,42 0,15 0,0145 -0,0064 | 0,16 | 0,0015 528 82,84 89,90 72,43 72,43

Tabla 3 - 8 Momento resistente para diferentes areas de acero

Basados en la tabla anterior, se construy6 una grafica de momento resistente vs area de acero,
la cual se expone a continuacion:
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Figura 3 - 20. Grafica momento resistente vs area de acero de refuerzo. Fuente: Propia.

Ejercicio No

Pagina 43



De esta gréfica, se obtuvo la siguiente ecuacion, que logra relacionar area de acero necesaria
(As) contra momento actuante (M), pero especificamente para las condiciones de este
ejercicio:

As = 2e795M — 3705

De esta ecuacion, se obtiene que se necesita un area de acero de 0.00117 m2, es decir 11.7
cmz2. Con tres varillas No.7 localizadas en la parte inferior se cumple la solicitacion exigida.

3.5.1.4.2 Resistencia ultima

En el método de resistencia Ultima, se estudia el comportamiento de la estructura en el
momento de la falla, es decir en la tercera etapa estudiada en el numeral 3.4.1.3, con lo cual
se puede identificar en forma mas apropiada los factores de seguridad. En este método la
falla se considera cuando el acero fluye, es decir que su esfuerzo sobre pasa el limite de
fluencia (Fy). Ademas, se disefia controlando el comportamiento estructural del elemento, de
tal forma se presente la falla primero el acero y después en el concreto, el cual se produce
por aplastamiento, es decir secciones “Sub-reforzadas”.

3.5.1.4.2.1 Concepto basico de confiabilidad estructural

De acuerdo con la referencia (E. E. Mufioz et al., 2014), a través de las técnicas de
confiabilidad estructural, que se expresan normalmente en términos probabilisticos, se
identifica la capacidad que tiene una estructura o un elemento estructural para cumplir los
requisitos especificados, incluyendo la vida util de célculo, para las que ha sido proyectado.
Los métodos probabilistas utilizados en la confiabilidad representan el paradigma cientifico
en seguridad estructural y permiten incorporar el conocimiento actualizado, sin embargo, con
dificultades de aplicacion por la escasez de datos estadisticos y el grado de complejidad de
los sistemas estructurales. Las estructuras deben proyectarse con grados de confiabilidad
apropiados que tengan en cuenta los recursos economicos y que estén preparados para
soportar las acciones y condicionantes que puedan ocurrir durante su ejecucion y uso.
Ademas, se conciben para que sea una estructura durable, con el adecuado mantenimiento y
con una seguridad pertinente frente a acciones accidentales.

3.5.1.4.2.2 Secciones simplemente armadas (refuerzo de acero a tension):

Una seccién que se disefia como simplemente armada, es aquella donde solamente se tiene
en cuenta durante el disefio la contribucion del acero de refuerzo que esta en la zona de
tension y no se tiene en cuenta la contribucion del acero que esta en la zona de compresion.
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La deduccidn de este caso se basa en el esquema que se observa en la Figura 3 - 21, donde
se observa una seccion con solamente refuerzo en la parte de abajo (porque esté sujeta a un
momento positivo, es decir compresion en la parte superior y tension en la parte inferior),
que es la zona de tension y los diagramas de deformaciones unitarias y fuerzas. Para esto se
va a emplear el método de Whitney, el cual considera una distribucion rectangular de los
esfuerzos a compresion a un nivel de 0.85fc.

Bloque
de Wintne
‘ b ‘ £=0.003 y
]7 7 T C=0.85fc(a)(b)
c a=B1*c
q EN T
H d-a/2
As
e o e o ¢
& T=AsFy
Diagrama de Diagrama de
deformaciones fuerzas

Figura 3 - 21. Diagrama de deformaciones unitarias y fuerzas de una seccién simplemente
armada que esta sujeta a un momento flexionante positivo.

Para determinar el momento resistente nominal, se calcula la fuerza de tension o de
compresion por su correspondiente brazo, con lo cual se tiene:

M, = ghsty(d - 5) (3-39)

oM, = ¢0.85fc(a)(b)(d _%) (3- 40)

La variable “a” es la distancia del bloque de Wintney, depende de una variable “B1”y se
define como:

a=Blc (3- 41)

Donde B1 es de 0.85 para concretos con resistencia menor o igual a 28 Mpa. Cuando la
resistencia es mayor a 28 Mpa, se debe emplear la siguiente ecuacion:
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(3- 42)

Bl= 0.85—0.05{ fc; 28

}2 0.65

Como se debe cumplir en la seccion de la viga un equilibrio, es decir que la fuerza de
tension y de compresion sean iguales (C=T), entonces se tiene:

AsFy = 0.85 fc(a)(b)

Por lo tanto:
4 AsFy (3- 43)
0.85fc(b)

Considerando las siguientes constantes:

Fy (3- 44)
m=
0.85fc
o Mu (3- 45)
bd?

Ademas incluyendo en la deduccion el término de cuantia de acero, que es el area de acero
sobre el &rea de afectiva de concreto (es adimensional):

A (3- 46)

”~bd

Remplazando las ecuaciones (3 - 44) y (3 - 45) en la ecuacién (3 - 43), se tiene:
a=mpd (3-47)

Remplazando (3 - 46) y (3- 47) en (3 - 39) tenemos:
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M = gba? fy(L— ) (3-48) (@

Considerando la resistencia nominal afectada por el factor de reduccion igual al momento
ultimo mayorado (Mu), se tiene:

Mu = gd fy(l—%) (8- 49)

Remplazando (3 - 45) en (3 - 49) queda:

Rn=¢pfy(1—%) (8-50)

Al resolver la anterior ecuacion cuadratica, teniendo como variable desconocida la cuantia
de acero, se tiene:

3- 2-
pzl{l— 1- 2mRn} (3- 51) (
gy

m

La expresion (3 - 39) se puede también expresar de la siguiente forma, que es Util cuando se
necesita calcular el momento resistente de una viga existente, de la cual se conoce: geometria
de seccion transversal, propiedades mecanicas de los materiales y area de acero:

3- 52 2
¢Mn:¢pfy(1—0.59p2:/)bd2 (3-52) (

e Cuantia maxima

El disefio por el método de la resistencia Gltima se basa en lograr secciones sub-reforzadas y
no sobre reforzadas, con lo cual se asegura que falla primero el acero y posteriormente el
concreto. De esta forma se garantiza una falla ductil y no subita (fragil). Es indispensable
evitar disefar secciones sobre-reforzadas, que se producen cuando falla primero el concreto
y después el acero, lo cual seria una falla inadecuada, por ser: fragil y subita. Esto se hace
cuando la cuantia de la seccidén es menor a la cuantia balanceada, que se identifica cuando
las deformaciones Gltimas tanto del concreto como la del acero se producen simultaneamente.
Basados en lo anterior, se deduce a continuacion la cuantia balanceada. Para el caso
balanceado el diagrama de deformaciones unitarias es el siguiente:
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Figura 3 - 22. Diagrama de deformaciones en el caso balanceado

El eje neutro no seria para este caso “c” si no “cb”. Aplicando relacion de triangulos que se
observa en la Figura 3 - 22, se tiene.

o . Y9e, _ 0003(d) (3- 53)
" e, +e, 0003+Fy/Es

De la ecuacion (3 - 47), se deduce:

_mpd - 50

C
b B,

Igualando (3 - 54) y (3 - 53) tenemos la cuantia balanceada:

* -
o :0.8581E Es*0.003 (3- 55)
Fy Es*0.003+ Fy

La NSR-10 recomienda que la cuantia maxima sea el 75% de la cuantia balanceada, con lo
cual se asegura que la falla esta controlada primero por el acero y después por el concreto:

Do =0.75% p, (3 - 56)

Dicha cuantia balanceada y méaxima depende de la resistencia del concreto y el acero, como
se observa en la siguiente tabla.
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Fc (Mpa) Bl Fy (Mpa) Pb P max
21 0.850 240 0.04540438 | 0.03405328
28 0.850 240 0.06053917 | 0.04540438
35 0.800 240 0.07122255 | 0.05341692
40 0.764 240 0.07776340 | 0.05832255
21 0.850 420 0.02141869 | 0.01606402
28 0.850 420 0.02855825 | 0.02141869
35 0.800 420 0.03359795 [ 0.02519846
40 0.764 420 0.03668347 | 0.02751260
Ec 203900 Mpa

Tabla 3 - 9 Cuantias balanceada y maxima para diferentes resistencias del acero y el
concreto

e Cuantia minima

Para asegurar una ductilidad minima de la seccion y evitar problemas de fisuracion, las
normas establecieron cuantia minima. De acuerdo con la NSR-10 se recomienda la siguiente
expresion para esta cuantia para elementos sometidos a flexion:

(3 - 57)

e 14

pmin - 4fy - Fy

La (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010) establece dicho requisito en funcién del As y se expresa
de la siguiente forma ( C.10.5 de la NSR-10):

(3- 58)

mil

0.25./f
=Y tpd> H|owo|
fy Fy

Igualmente, la (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010) especifica que para losas estructurales y zapatas
de espesor uniforme, Asmin en la direccion de la luz debe ser el mismo requerido por
C.7.12.2.1. El espaciamiento maximo de este refuerzo no debe exceder tres veces el espesor,
ni 450 mm. Recomienda que la cuantia de refuerzo de retraccion y temperatura deba ser al
menos igual a los valores dados a continuacion, pero no menos que 0.0014.

Casos Cuantia minima
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En losas donde se empleen barras corrugadas 0.0020
Grado 280 0 350
En losas donde se empleen barras corrugadas 0.0018
Grado 420 o refuerzo electrosoldado de
alambre
En losas donde se utilice refuerzo de una 420
resistencia a la fluencia mayor F_yo'0018
que 420 MPa

Tabla 3 - 10 Cuantia minimas para el caso de losas en concreto reforzado

e Factor de reduccion de resistencia

Segun los comentarios del numeral C.9.3 de la NSR-10 jError! No se encuentra el origen
de la referencia. ], basados en las investigaciones del ACI (318-08), los valores de los
factores de reduccion de resistencia se determinaron empleando las técnicas de confiabilidad
estructural. Estos factores se basan en las siguientes razones:

e Por la incertidumbre que se puede presentar en una construccién, donde se pueden
presentar elementos con una resistencia baja y que las dimensiones no sean
exactamente iguales a las concebidas en el disefio.

Por inexactitudes en las ecuaciones de disefio.

Incluir el grado de ductilidad y la confiabilidad

Por la importancia del elemento en la estructura.

Entre otras.

Los factores de reduccion dependen del comportamiento que vaya a tener cada elemento. Un
elemento que esté controlado por compresidon tiene un factor de reduccion menor que cuando
esté controlado por tension, ya que tiene menor ductilidad y mas sensible a las variaciones
de la resistencia del concreto. Las investigaciones establecieron que se defina el valor de
dicho factor en funcién de las deformaciones unitarias que tiene el acero de refuerzo. Para
acero grado 420 dicho factor se determina de acuerdo con la siguiente grafica:
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Figura 3 - 23. Factores de reduccion de resistencia a flexion para acero grado 420. Fuente:
(INVIAS/AIS/NSR-10, 2010)

Para la zona de transicion se utilizan las siguientes ecuaciones. Para estribos:

$ =065+ (et - o.ooz)(zgo) (3- 59)

Y para espirales:

¢ =0.75+ (et —0.002)(50) (3- 60)

Ejemplo 3- 5: Disefio a flexion de una viga rectangular en concreto reforzado
simplemente armada.

Para una viga rectangular en concreto reforzado, que tiene seccion transversal de 0.35 m de
ancho por 0.55 de altura, se debe determinar la armadura a flexion necesaria para tener la
capacidad de resistir un momento Gltimo de 250 KN.m. Para ello, tener en cuenta que tiene
una resistencia a la compresion de 21 MPa y un limite de fluencia del acero de 420 MPa.
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Inicialmente se considera un recubrimiento de 0.05m, por lo tanto dicha viga tiene una altura
efectiva (d) de 0.50 m. Utilizando las ecuaciones anteriores se tiene:

_ P o353 RN = L _2g57.14 <N
0.85fc (0.35)(0.50)2 m

Sy f_zmRn|_ 1 |, [ 2Q353@857.14) |_ o ea
m #y | 2353 (0.9)(420000)

Se determind que esta seccion es sub-reforzado, ya que la cuantia requerida es menor a la
cuantia maxima, que corresponde para este caso a 0.01606. Por otro lado esa cuantia
calculada es mayor que la cuantia minima, ya que:

Doy = ( _0.0027 > 2% _0.00333
Fy

Al estar dicha cuantia entre la minima y la maxima se utiliza la calculada. En caso de que
hubiese sido la cuantia calculada menor que la minima se hubiese utilizado la minima para
el disefio. Si hubiese sido mayor a la maxima seria una seccion sobre reforzada y seria
necesario realizar un redisefio de la seccion de la viga o el cambio de las especificaciones de
los materiales (concreto o acero).

As =0.00838 (35)(50) =14.67cm?

requierida

Para cumplir con este requerimiento a flexion, se busca la combinacién mas adecuada
empleando las especificaciones de las varillas comerciales que se presentan en el mercado
nacional y se exponen en la Tabla 3 - 2. Una de las opciones de disefio consiste en tres (3)
varillas No.8 (1") que proporcionan un area total de 15.3 cm? como se observa a
continuacion:
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2No0.3 ( Construccion)
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0.55m
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0.35m

Figura 3 - 24. Resultados de disefio a flexion de viga simplemente armada

Se debe verificar si caben dentro del ancho de la viga el refuerzo calculado. Para ellos se

tienen las siguientes dimensiones:

S db

de

Figura 3 - 25. Esquema para determinar si caben barras en seccién de viga
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Brinimo = 2F +2de + (n—1)S + ndb
Donde:
r : El recubrimiento hasta el borde del estribo (r = 2.5 cm)
de : El diametro del estribo (de = 0.95 cm)
n : El nimero de barras (n=3)
S : Separacion entre barras. Es mayor valor de:
e 25cCm
e 1.33 veces el tamafio maximo del agregado
e Diametro de la mayor barra (db=2.54 cm)
Por lo tanto:
Binime = 2(2.5) +2(0.95) + (3—1) *2.54 +3*2.54 =19.6cm < 35¢cm

También es necesario verificar la distancia efectiva “d”, conociendo el didmetro de las barras
que se van a colocar y recalculando el momento resistente, con el objeto de compararlo con
el momento Gltimo actuante.

d=h-r—-de—-db/2=50.28cm

De acuerdo a lo anterior el momento nominal resistente es:

AsFy  5.1*3*420

a= = =10.28cm
0.85fc*b 0.85*21*35

0.1028 _ 61 06KN.m>Mu_ ok

M = gAsfy(d — %) =0.9* (0.00153) * 420000* (0.5028 —

Es necesario también verificar el factor de reduccion de resistencia, el cual se asumid
inicialmente en este ejercicio con un valor de 0.90. Para ello es necesario calcular la
deformacion unitaria ( et) con que queda el acero de esta seccion.
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ecu=0.0033

et=?

0.35m

Figura 3 - 26. Esquema de la seccion con diagrama de deformacion unitaria de la viga

Determinado “a” se determina el valor de “c” (empleando B1), que es:12.1 cm. Por relacion
de triangulos la deformacion unitaria del acero (et) es:

d  _ C _et-0010

et+ecu ecu

De esta forma queda dentro de la zona contralada por tension, por lo que es correcto emplear
0.9 como factor de reduccion de resistencia. Adicionalmente con el anterior analisis de
compatibilidad de deformaciones es conveniente verificar la resistencia a flexion de dicha
viga, considerando que debe existir equilibrio entre la fuerza de tensién y compresion.

3.4.1.4.2 Secciones doblemente armada a traccion y a compresion

En algunos casos, no se permite desde el punto de vista arquitectonico aumentar la altura de
las vigas, cuando se necesita mejorar su resistencia a flexion. En estos casos se disefian vigas
doblemente armadas, que consiste en una seccion simplemente armada mas un refuerzo
adicional a tension y compresion (Ver Figura 3 - 27). Esta tiene la ventaja que reduce sus
deflexiones a largo plazo y permite absorber momento por la inversion, que por ejemplo se
produce en un evento sismico.
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Figura 3 - 27. Diagrama de deformaciones y fuerzas para seccion doblemente armada

El momento resistente de la seccidn en este caso es:

(3- 61)
MMn = g(Mnl+ Mn2) = ¢(As — A's)Fy(d — %) + ¢(A'sFy(d —d")

Primero se determina el mayor aporte de la viga como si estuviera funcionando como
simplemente armada, empleando la cuantia maxima. De esta forma el Mn1 asume esta parte
de la resistencia, como se observa a continuacion:

3- 62
Mnl=p_ . fy(L—0.59p, ., ?)bd 2 ( )
C

Por otro lado, se debe tener en cuenta que el momento resistente debe ser mayor o igual al
momento actuante, es decir:

M = (Mnl+ Mn2) >= Mu (3- 63)

De esta forma se determina el momento que hace falta para resistir la totalidad del momento
actuante (Mn2) y se calcula la cuantia necesaria a traccion y a compresion. Dicho momento
es:
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Mn2 =M v (3- 64)

Como A’s es:

ps— Mn2 (3- 65)
giy(d —d)

La totalidad del As es:

Mn2 (3- 66)

As=p bd+  1°
#fy(d —d’)

Por ultimo, se debe cumplir una cuantia maxima y minima, para asegurar que tanto el
refuerzo a traccion como el de compresion alcancen su limite en el instante de la falla (antes
del concreto). Esto se logra con esta condicion:

(p—p)min < (p-p)<(p-p)max (3- 67)

Donde:

(3- 68)
(p—p)max=0.750,

Ademas, una cuantia minima de:

' 3- 69
(p— p)min=0.85%B, ¢ 00 0 (3- 69)
Fy 600-Fy d

Ejemplo 3- 6: Realizar el disefio a flexion de la misma viga del ejercicio 2.1, pero
cuando debe soportar un momento ultimo de 470 KN.m. Inicialmente se averigua si
funciona como una viga simplemente armada:
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m=_Y _9353 410 3714 KN
0.85 fc

RN=——
(0.35)(0.50)? m
L1 {1_ [ 2mRn} _ 1 {1_ \/1_ 2(23.53)(5371.4)} 00185 g
m #fy | 2353 (0.9)(420000)

Basados en lo anterior, la viga del presente ejercicio con esta solicitacion no cumple para ser
simplemente armada. Es necesario hacer el disefio de una viga doblemente armada. Primero
se determina el maximo aporte de la viga como si estuviera simplemente armada, empleando
la cuantia maxima:

Mnl=p . fy(1-0.590, :—Z)bd 2

Mnl=0.016064*420000* (1— 0.59*0.016064*%) *0.35%0.50° = 478.4KN.m

Se determina el momento excedente, que tomaria el refuerzo en la zona a compresion:

Mn2 = MY - v = 470 _ 4784 a3.6kN.m
& 0.9

Posteriormente se calcula la cuantia necesaria a traccion y a compresion:

As = pmaxbd +M—n2' =0.016064*0.35*0.50 + (43.6)
diy(d -d) 0.9* 420000* (0.5 — 0.05)

=0.00306m*

Esto implica 6 varillas No. 8 en la parte inferior de la viga, proporcionando un area real en la
zona a traccion de As=30.6 cm2. El area en la zona a compresion es:

pg_ M2 _ 43.6
#y(d —d?)  0.9*420000* (0.5 0.05)

=0.00025m”*

Esto implica 2 varillas No. 4, proporcionando un area real en la zona a compresion de
As=2.58 cm2. Se debe cumplir una cuantia maxima y minima, para asegurar que tanto el
refuerzo a traccion como el de compresion fallen primero que el concreto en el instante de
la falla. Para esto es necesario revisar la cuantia total:
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(As — As) _ (30.6 —2.58)

)= =0.01601< (p— p)max =0.75p, (OK
(p-p) o 35750 (p=p) P, (OK)

Otra forma de resolver el anterior problema es por medio de compatibilidad de
deformaciones, que implican un proceso interactivo. Para ello se establece inicialmente un
refuerzo a compresion de dos (2) varillas e No. 4.Posteriormente se empieza a variar el area
de acero de la parte inferior de la viga, es decir la que esta a tension, partiendo del area
relacionada con su cuantia maxima (28 cm2), hasta llegar a obtener el momento resistente
igual al dltimo actuante. En la Tabla 3 - 11 se presenta dicha evaluacion.

fc 21 Mpa
fy 420 Mpa
b 0,35 m
d 0,5m
Deformacién de fluencia 0,00206
Deformaciones unitarias del
acero
Parte inferior|Parte superior Parte inferior|Parte superior
As (cm2) A’s(cm2) a(m) | ¢(m) etl et2 [T(KN) Cct(KN) [Cc(KN)| Mn (KN.m) | Cuantia (As-A’s)/(bd) | Cuantia maxima
28 2,6 0,171 | 0,201 0,0049 0,0025 1176| 109,2 | 1066,8 4423 0,014514286 0,01606
28,2 2,6 0,172 | 0,202 0,0048 0,0025 1184| 109,2 | 1075,2 444,8 0,014628571 0,01606
28,4 2,6 0,173 | 0,204 0,0048 0,0025 1193| 109,2 |1083,6 447,3 0,014742857 0,01606
28,6 2,6 0,175 | 0,206 0,0047 0,0025 1201| 109,2 | 1092 449,7 0,014857143 0,01606
28,8 2,6 0,176 | 0,207 0,0047 0,0025 1210| 109,2 |1100,4 452,2 0,014971429 0,01606
29 2,6 0,177 | 0,209 0,0046 0,0025 1218| 109,2 |1108,8 454,6 0,015085714 0,01606
29,2 2,6 0,179 [ 0,210 0,0045 0,0025 1226| 109,2 |1117,2 457,1 0,0152 0,01606
29,4 2,6 0,180 | 0,212 0,0045 0,0025 1235| 109,2 | 1125,6 459,5 0,015314286 0,01606
29,6 2,6 0,182 | 0,214 0,0044 0,0025 1243| 109,2 | 1134 461,9 0,015428571 0,01606
29,8 2,6 0,183 | 0,215 0,0044 0,0025 1252| 109,2 |1142,4 464,3 0,015542857 0,01606
30 2,6 0,184 | 0,217 0,0043 0,0025 1260| 109,2 |1150,8 466,7 0,015657143 0,01606
30,2 2,6 0,186 | 0,218 0,0043 0,0025 1268| 109,2 |1159,2 469,1 0,015771429 0,01606
30,4 2,6 0,187 | 0,220 0,0042 0,0025 1277| 109,2 [1167,6 471,4 0,015885714 0,01606
30,6 2,6 0,183 | 0,221 0,0042 0,0026 1285( 109,2 | 1176 473,8 0,016 0,01606
30,8 2,6 0,190 | 0,223 0,0041 0,0026 1294| 109,2 |1184,4 476,2 0,016114286 0,01606
31 2,6 0,191 | 0,225 0,0040 0,0026 1302| 109,2 |1192,8 478,5 0,016228571 0,01606
31,2 2,6 0,192 | 0,226 0,0040 0,0026 1310| 109,2 |1201,2 480,8 0,016342857 0,01606
31,4 2,6 0,194 | 0,228 0,0039 0,0026 1319| 109,2 |1209,6 483,2 0,016457143 0,01606

Tabla 3 - 11 Variacion del area de acero a tension y el momento resistente de una viga
doblemente armada. Constante el acero a compresion.

De acuerdo con los calculos anteriores, para un area en la parte inferior de la viga de 30. 4
cm2 y en la parte superior de 2,6 cm2 se obtiene un momento Ultimo resistente de 471,4
KN.m, que es cercano al actuante de 470 KN.m. Para esta condicion, se encontrd que por
equilibrio “a” tiene un valor de 0,187 m y “c” de 0,22 m. Que el acero que esta en la zona de
tension y en la zona a compresion fluyen, es decir que sus deformaciones unitarias (0,0042
y 0,0025 respectivamente) son mayores a la deformacion de fluencia que corresponden a
0,00206. Finalmente, la cuantia de la seccién es de 0,016 que no sobrepasa la cuantia
maxima. Con este analisis, se llegd a un resultado similar empleando el método anterior, con
lo cual se confirma que es otro método adecuado. Adicionalmente se presenta a continuacion
un gréfico con la variacion del momento resistente en funcion del area de acero que esta en
la zona a tension.
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Figura 3 - 28. Grafico de la variacion del area de acero a tension y el momento resistente
de una viga doblemente armada. Constante el acero a compresion.

Por otro lado también se hizo un analisis variando el acero de compresion y dejando
constante el acero a tension, como se observa en la Tabla 3 - 12, encontrandose que es
posible otra opcidn de disefio. Esta consiste en un area de acero abajo de 28 cm2 y otra
arriba de 10.6 cm2, para lograr un momento ultimo de 470.7 KN.m.
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fc 21 Mpa

fy 420 Mpa

b 0,35 m

d 0,5m

Deformacion de fluencia 0,00206

Deformaciones unitarias del
Parte inferior | Parte superior Parte inferior | Parte superior
As (cm2) A’s(cm2) a(m) | ¢(m) etl et2 IT(KN) Cct(KN) [Cc(KN)| Mn ( KN.m) | Cuantia (As-A"s)/(bd) | Cuantia maxima

28 2,6 0,171 | 0,201 | 0,0049 0,0025 1176| 109,2 | 1066,8 442,3 0,014514286 0,01606
28 31 0,167 | 0,197 | 0,0051 0,0025 1176| 130,2 |1045,8 444,6 0,014228571 0,01606
28 3,6 0,164 | 0,193 | 0,0053 0,0024 1176| 151,2 |1024,8 446,8 0,013942857 0,01606
28 41 0,161 | 0,189 | 0,0054 0,0024 1176| 172,2 |1003,8 4489 0,013657143 0,01606
28 4,6 0,157 | 0,185 0,0056 0,0024 1176 193,2 | 982,8 450,9 0,013371429 0,01606
28 51 0,154 | 0,181 | 0,0058 0,0024 1176| 214,2 | 961,8 452,9 0,013085714 0,01606
28 5,6 0,151 | 0,177 | 0,0060 0,0024 1176| 235,2 | 940,8 454,9 0,0128 0,01606
28 6,1 0,147 | 0,173 | 0,0062 0,0023 1176| 256,2 | 919,8 456,7 0,012514286 0,01606
28 6,6 0,144 | 0,169 | 0,0064 0,0023 1176| 277,2 | 898,8 458,5 0,012228571 0,01606
28 7,1 0,141 | 0,165| 0,0067 0,0023 1176| 298,2 | 877,8 460,3 0,011942857 0,01606
28 7,6 0,137 | 0,161 0,0069 0,0023 1176| 319,2 | 856,8 462,0 0,011657143 0,01606
28 81 0,134 | 0,157 | 0,0072 0,0023 1176| 340,2 | 835,8 463,6 0,011371429 0,01606
28 8,6 0,130 | 0,153 | 0,0075 0,0022 1176| 361,2 | 814,8 465,1 0,011085714 0,01606
28 9,1 0,127 | 0,149| 0,0077 0,0022 1176| 382,2 | 793,8 466,6 0,0108 0,01606
28 9,6 0,124 | 0,146 | 0,0080 0,0022 1176| 403,2 | 772,8 468,0 0,010514286 0,01606
28 10,1 0,120 | 0,142 | 0,0084 0,0021 1176| 424,2 | 751,8 469,4 0,010228571 0,01606
28 10,6 0,117 | 0,138 0,0087 0,0021 1176| 445,2 | 730,8 470,7 0,009942857 0,01606
28 11,1 0,114 | 0,134 | 0,0090 0,0021 1176| 466,2 | 709,8 471,9 0,009657143 0,01606

Tabla 3 - 12 Variacion del area de acero a compresion y el momento resistente de una viga
doblemente armada. Constante el acero a tension.

3.3.6 3.5.1.4.3 Vigas “T” o “L”

En algunos entrepisos de la ingenieria, que se pueden presentar en edificio o puentes, hay
vigas en forma”T” o “L”, como se observa en la figura que se presenta a continuacion:

Ylgo en *T* b Wign en 1"

bl

(5]

As As
(e ] & 00
bl bl

[3:3) @

Figura 3- 29. (A) Entrepisos con vigas en forma de "T"y "L". (B) Viga en forma de "T"
pero que trabaja como viga rectangular. (C) Elemento que trabaja como viga "T".
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Para el disefio estructural de este tipo de elementos, es necesario determinar el ancho efectivo
(be). Para vigas en forma “T”, dicho ancho efectivo, se determina seleccionando el menor
valor de las siguientes condiciones:

e Laseparacion entre centro de las vigas (S)
e La cuarta parte de la luz de la viga (L/4)
o 16t+bhl

Para vigas en forma de “L invertida”, este ancho se determina seleccionando el menor valor
de las siguientes condiciones:

e Lamitad de la separacion entre centro de las vigas (S/2)
e La cuarta parte de la luz de la viga (L/12+b1)
o Gtt+bl

En el caso que la profundidad del bloque de compresiones y el eje neutro queden dentro de
la aleta, como se observa en el literal (B) de la Figura 3 - 29, dicha viga trabaja como
“rectangular” de dimensiones b y d (Para este caso referirse a vigas simplemente armadas).
Cuando la profundidad del blogue de compresiones y el eje neutro queden por fuera de la
aleta, como se observa en el literal (C) de la Figura 3 - 29, dicha viga trabaja como “T” y su
momento resistente se evalta de la siguiente forma:

Mn = Mn,, + Mn,., (3- 70)
Para determinar el momento resistente Gltimo de la zona del alma:

Mn,,.. = 0.85fc(a)(bl)(d —a/2) (3-71)

|vlnalma = (AS - Asaleta)(d - a/2) (3 B 72)
Para determinar el momento resistente Ultimo de la zona de la aleta:

Mnaleta = (Asaleta)Fy(d _t/Z) (3 - 73)

Mn,., =0.85fc(be —bl) *t*(d —t/2) (3- 74)

Igualando estas dos (2) ecuaciones se tienen:
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_ 0.85fc(be —bl)*t (3- 75)

Asaleta - fy

Con relacién a la cuantia maxima las normas establecen:

pmaxima = 075(/01) + paleta) (3 - 76)

La cuantia balanceada se presente en la ecuacién (2-13) y la cuantia de acero de la aleta es:

_ Asaleta (3' 77)

Pateta = (bl)(d)

Ejemplo3- 7: Setiene un entrepiso de viga y losa en concreto reforzado con una resistencia
a la compresion de 21 MPa y un limite de fluencia del acero de 420 MPa. Son vigas que
tienen una longitud de 12 metros y estan separadas entre ejes 0.8 m. Realizar el disefio a
flexion de esta viga, considerando que debe soportar un momento ultimo de 450 KN.m.Las
dimensiones de este entrepiso son las siguientes:

L 12 m
h 0.6 m
b 0.8 m
t 0.05m
bl 0.3 m
d 0.05m
d 0.55 m
S 0.8 m

Primero se define el ancho efectivo (be), que se selecciona como el menor valor de las
siguientes opciones:
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Requisitos be(m)
La separacion entre centro de las vigas (S) 0.8
La cuarta parte de la luz de la viga (L/4) 3
16t+b1 1.1
Menor valor 0.8

Posteriormente se verifica la localizacion del bloque de compresiones y el eje neutro, para
evaluar si trabaja como viga “T” o como viga “rectangular”. Se disefia como una viga con
una seccion (be)X(h).

_ _ Rn=—— _ —1859,
M= 085fc 23.53 (0.8)(0.55)? m

potlps po2mRny 1y 2(2359)UE9S) | 0eon003< b (oK)
m gy | 2353 (0.9)(420000)

= 0.00524093 (80)(55) = 23.06cm?

As

requierida

AsFy  23.06*4200

= = =6.78cm >t _(VigaT
0.85fc(b)  0.85*210*80 -(Vigam)

Basados en los céalculos anteriores, el bloque de compresiones y el eje neutro quedan por
debajo de la aleta a compresion, por lo que dicha viga trabaja como “T”.lgualando las
ecuaciones (3- 71)y (3 - 72) se tienen:

_ * * _
ps,. - 085 fclbe—bl)*t _ 0.85(21000)*(08-03)0.05 _ 11 ez o1 67em?)
fy 420000
0.05
M,y = (AS 10 JFY(d ~t/2) = (0.00106756) *420000* (0.5~ = =) = 235.4KN.m

Se calcula el (As-ASaleta)

Mn, = MY pn =290 o354 26a.6KN.m
& 0.9

alma aleta
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_ Fy Rn—_ 2046 915, KN
M= Sgsrc_ 2o0° (0.3)(0.55)° m

pop iy foamRn]_ 1 [ | 2(2353)(2915.7) | _ 4057
m #y | 2353 (0.9)(420000)

= 0.00857 (30)(55) = 14.15cm”>

As — As

aleta

La cuantia total a traccidn para este viga debe ser de 24.8 cm2. Se debe cumplir con la
cuantia maxima:

o = Saea 1067 6470
(b1)(d) (30)(55)
23.52
= 2392 _0015< p,,,
Pactual 30*55 Prmaxima

Otra forma de resolver el anterior problema es por medio de compatibilidad de

Proxina = 0.75( + Paua) = 0.75(0.02114 +0.06470) = 0.0207

deformaciones, que implican un proceso interactivo. Para ello se tienen las siguientes fuerzas
a compresion (Ccl y CC2) vy Tension (T) con la cual se debe cumplir equilibrio (
Ccl+Cc2=T):
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Ccl

Cc2

— As

7'y
A 4

Figura 3 - 30. Fuerzas de tensién y compresion en viga “T”.

Para su solucion de empieza a variar el area de acero de la parte inferior de la viga, es decir
la que esta a tension, hasta llegar a obtener un momento resistente igual al ultimo actuante.
En la Tabla 3 - 13 se presentan los resultados de dicha evaluacion, donde se vario el area de
acero desde 20 a 25.6 cm?2.

Parte superior - Parte
aletaa superior -
compresion almaa
Parte inferior Parte inferior compresion
As (cm2) a(m) c(cm) T(KN) Cc1(KN) Cc2(KN) |Mn ( KN.m) [Cuantia maxima

20 0,074 0,087 840 714 126 384,4 0,0207
20,4 0,077 0,090 856,8 714 142,8 390,5 0,0207
20,8 0,080 0,094 873,6 714 159,6 396,5 0,0207
21,2 0,083 0,098 890,4 714 176,4 402,4 0,0207
21,6 0,086 0,101 907,2 714 193,2 408,3 0,0207

22 0,089 0,105 924 714 210 414,1 0,0207
22,4 0,092 0,109 940,8 714 226,8 419,8 0,0207
22,8 0,095 0,112 957,6 714 2436 425,5 0,0207
23,2 0,099 0,116 974,4 714 260,4 431,2 0,0207
23,6 0,102 0,120 991,2 714 277,2 436,8 0,0207

24 0,105 0,123 1008 714 294 442,3 0,0207
24,4 0,108 0,127 1024,8 714 310,8 447,8 0,0207
24,8 0,11117647 | 0,13079585 1041,6 714 327,6 453,218076 0,0207
25,2 0,114 0,134 1058,4 714 344.4 458,6 0,0207
25,6 0,117 0,138 1075,2 714 361,2 463,9 0,0207

Tabla 3 - 13 Variacion del area de acero a tension momento resistente de una viga T.

De acuerdo con los calculos anteriores, para un area en la parte inferior de 24,8 cm2 se
obtiene un momento ultimo resistente de 453.2 KN.m, que es cercano al actuante (450
KN.m). Para esta condicidén, se encontrd que por equilibrio “a” tiene un valor de 0,11 my
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“c” de 0,131 m, es decir que el je neutro no esta en la aleta de la viga si no alcanza a quedar
en parte del alma. Por otro lado que el acero de la zona de tension fluye, porque su
deformacion unitaria es mayor a la deformacion de fluencia que corresponden a 0,00206, por
lo cual es correcto emplear para calcular la fuerza de tension el limite de fluencia del acero.
Los resultados empleando este método es

Finalmente se tendria una cuantia de 0,016 que no sobrepasa la cuantia maxima. Con este
analisis se llegd a un resultado similar al anterior y confirma que es adecuado colocar 6
varillas No. 8 abajo y 2 No. 4 arriba. En la figura siguiente se presenta la variacion del
momento resistente en funcion del area de acero a tension.

3.5.2 Cortante o tension diagonal

Las fallas de los elementos de concreto reforzado por cortante son diferentes a las que se
producen por flexion. Generalmente se disefian elementos de concreto para que fallen
primero a flexion y no a cortante, porque esta Ultima es una falla fragil no conveniente.
Se disefian elementos a flexidn para que resistan unas cargas externas considerables que
son en la mayoria, menores a las que podrian producir o generar una falla tipica de
cortante.

Con relacion a este tema, (E. Mufioz, 2011) ha investigado los dafios tipicos que tiene los
puentes de la Red Vila Nacional. En ella se encontrd basados en inspecciones visuales
que algunos puentes de concreto reforzado o preesforzado presentan fisuras o grietas de
cortante y que son en forma inclinada cerca de los apoyos en vigas simplemente apoyadas
y que tienen un angulo cercano a 45 grados (maximo cortante y minimo momento.
Algunas de estos tipos de grietas se presentan en las, Figura 3 - 31y Figura 3 - 32 cuya
causa principal esté relacionada, entre otros aspectos, con: aumento de las cargas vivas
que deben soportar, disefio estructural inadecuado y/o mala calidad del concreto.
Adicionalmente en la Figura 3 - 33 se presenta un esquema de un puente simplemente a
poyado y la forma y localizacion de las grietas no solamente a cortante, sino también a
flexién y/o tension.
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Figura 3 - 32. . Grieta a cortante en

Figura 3 - 31. Grietaa
cortante en viga principal de viga principal de concreto reforzado.
concreto reforzado, con un Espesor de la grieta mayor a 0,6 mm.
espesor mayor de 0,6 mm. Regional Boyaca. Fuente(E. Mufioz,
2011)

Fuente: (E. Mufioz, 2011)

'\_

Grieta de

Grietade tension

flexion

L. Longitud de la fisura |

D. Distancia entre fisuras

l A. Ancho de la fisura

Figura 3 - 33. Esquema para identificacion de grietas a flexién y cortante. Fuente: (E.
Mufioz, 2011)

La capacidad resistente de un elemento en hormigén armado o concreto reforzado es
suministrada por el concreto y el acero. El cortante nominal resistente se expresa de la

siguiente forma:

MNn=p(VCc+Vs) (3-78)

Donde, ¢ es el factor de reduccién de resistencia, que para la (INVIAS/AIS/NSR-10,
2010)tiene un valor de 0,75, que es lo mismo para el ACI (Ver (McCormac & Russell,
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2009)) Vc” es la resistencia a cortante que proporciona el concreto y se define de la
siguiente forma para vigas en términos de fuerzas:

(3- 79)
Ve =0.174,/ fe(b)(d) = 1@ (b)(d)

En términos de esfuerzos se expresa de la siguiente forma:

(3- 80)

Vee=0.174,/fc = z@

Donde A depende del tipo de concreto. Cuando es concreto de peso normal se puede
emplear 1.0 y si es de otro tipo (liviano) su magnitud es menor de 1.0 y varia entre 0,65
y 0,85 (Ver c.8.6 de la (INVIAS/AIS/NSR-10, 2010)). “fc” es la resistencia a la
compresion del concreto, b es el ancho del almay d es la distancia efectiva entre la fibra
extrema a compresion de acero al eje de las barras de acero que se encuentran en la zona
de tension.

El acero suministra resistencia a cortante de los elementos de concreto reforzado mediante
flejes o estribos construidos en el alma de las vigas. En términos de fuerzas se define
dicha resistencia de la siguiente forma:

_ AvFyd (3- 81)
S

Vs

Donde Av es el area de las ramas de acero, Fy la resistencia del acero y S la separacion de
flejes. Dicha expresion también se puede expresar en términos de esfuerzos:

AvFy (3- 82
bS

Vse =

Ejemplo 3 - 8: Realizar el disefio a cortante la misma una viga rectangular del ejercicio
2.1, considerando que debe soportar un cortante tltima una distancia “d” del borde el muro
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de 200 KN. Para ello, tener en cuenta que tiene una resistencia del concreto a la compresién
de 21 MPay un limite de fluencia del acero para los flejes de 420 MPa.

Para su solucion se debe determinar inicialmente el esfuerzo medio actuante en la viga:

Vu 250

Vue=—=—"——
bd 0.35*0.50

=1.428Mpa

Posteriormente se determina el aporte a nivel de resistencia del concreto y la parte que le
corresponde al acero:

./ fc
Vse = \E—Vce = 1428 y1¢ =1.12Mpa
¢ 0.75

Se disefian los flejes necesarios, para lo cual se considera:

e Que sean No. 3 ( 3/8) y de dos ramas.
e Con una residencia del acero de 240 MPa

Para ello se despeja de la ecuacion(3 - 82), la separacidn necesaria de los flejes:

o _ AVFy _2*0.71%2400

= =8.7cm
bVse 35*11.2

Finalmente, el disefio quedd con flejes No. 3 separados 8.7 cm en la seccién critica.
Posteriormente el disefiador debe revisar en la demas zona diferentes a la critica cual es la
separacion de los flejes.

3.5.3 Torsion
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3.5.3.1 Introduccion

3.5.3.1 Ejemplo de aplicacion

Disenar la viga que soporta la pasarela peatonal que se observa en la figura:

Figura 3 - 34. Pasarela peatonal de viga con losa en voladizo

3.5.3.1.1 Materiales
Con respecto a los materiales se tiene:

fc :=28. MPa

fy:=420.MPa

kN
yconcreto:=24- —

m
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ymortero:=22.

3
m

3.5.3.1.2 Evaluacion de cargas

Carga muerta

b:=0.45.-m

d :==0.05-m

¢:=0.75

Lviga:=6.-m

h:=0.6.-m

lvoladizo:=2-m

Wbaranda:=1.5 ﬂ
m

Peso Calculo

viga kN

Weml:=h-«b-vyconcreto=6.48 ——

m
Acabado Wem2:=(b+ lvoladizo) - ymortero - 0.05 « m=2.695 kN
m

Barandas EN

Wem3d =2 .Wbaranda=3 —

m

Losa
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kEN
Wemd :=lvoladizo - elosa « yconcrelo=7.2 —

m

TOtaI Witem=19.375 ﬂ
m
Carga viva

Por uso que es peatonal, esta carga es:

Wev:=3.
m

kEN
Wicv:= (l'uoladizo + b) Wev=7.35 —

m

La carga tltima, empleando una de las combinaciones de carga es:

kN
Wu:=1.2.Wtem + 1.6 Witcv=35.01 —

m

El momento méaximo de la viga es:

El cortante m&ximo de la viga es:

Y la distancio6 bsoporteviga/2+d es:

bvigasoporte:=0.7.-m

Vad=Vu- (0.5 Lviga—(d + bvigasoporte-0.5))
- (0.5 -Lviga,)

=73.521 kN
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La carga muerta por

torsion sobre la viga es:

Peso Calculo

Acabado . loladizo b) .

Tem3:= (Ivoladzzo) -eacabado - ymortero.|——+ 2 Lviga=16.17 kN-m
Barandas Tem2:=Wharanda (lﬂotadizo + Z] » Lviga=20.025 EN-m
Losa

. lvoladizo b .

Teml:= (l'volad'nzo) +elosa +yconcreto« [T + E) +Lviga=52.92 kN-mn

Total Ttem:=Teml +Tem2+Tem3=89.115 kN-m

Y la carga viva:

Ttev:=Wev-

( lvoladizo b
— 4

E] « Lviga - lvoladizo=44.1 kN+-m

La carga Gltima de torsion es:

Tu:=1.2.Ttem+1.6:Tlcv=177.498 EN-m

Tu

T’u.::T=88.749 EN-m

3.5.3.1.3 Diseino a flexion

d::h—d ’:0.55 m

mi=— 39 _17.647
0.85- fc

Rn=MmaZ _ | o MPa
b-(d?)
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p::( 1 )-(1— 1—M]:0.003
0.9-fy

pmin:=0.0033

As:=pmin-b-d=8.168 cm’

Sirven 3No0.6

3.5.3.1.4 Diseiio a Cortante

(0.5 « Lviga— (d+ bvigasoporte « 0.5))

=73.521 kN
([].5 -Lviga.)

Vud:=Vu.

Vs::E—O.IT- fec-MPa +-b.d=—82.6 kN

As:=1.29.cm>

Av:=2.A5=2.58 em?

Jy
MPa

0.35-b

Smax2 ::%: 0.275 m

3.5.3.1.4 Diseiio a torsion

Se revisa si es necesario evaluar torsion:
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Tu:=1.2:.Ttem+1.6Ttcv=177.498 kN-m

T’u.::%: 88.749 kN-m

Acp:=h.b=0.27 m’®
Pcp:=2-h+2:b=2.1m

Acp®
Pcp

Tur:=¢-0.083 - ﬁf -MPa.-( ]:11.435m-kN

Pa

Como Tu>Tur, es necesario evaluar torsion. Ahora se revisa si la seccion transversal de la
viga es apta para torsion, para lo cual se debe cumplir con esta expresion:

Vu 2 Tu-Ph ’ Ve fe
\/(b-(h—d')) *(41.7.A0h2] 5¢'(b-(h—d’)+°'66' MPa 'MP“)

Ph:=2.(b—2.d")+2+.(h—2.d")=1.7m
Aoh:=(b—2.d")-(h—2-d°)=0.175 m?

2 2
( Vo ) pf TP ) 9 999 MPa
b-(h—d") 1.7+ Aoh?

Ve:=0.17- f; -MPa.-b-(h—d*)=222.64 kN
a

Ve fe
¢'[b-(h—d’) 09\ Mpa

-MPa] =3.294 MPa
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Al revisar la relacion, esta se cumple, luego la seccion es apta. Ahora se determinar el
refuerzo necesario. Para ello se emplea la siguiente expresion:

_2.A0-At-fy-¢-cot(0) < Tu

Tn <
s ¢

A0:=0.8- Aoh=0.14 m?
At:=As

3.1416
2-A0-At-fy-¢-cot(45- 180 ]
§:= =9.615 cm
Tu

Ese valor no debe exceder lo siguiente 0 300 mm.

Smaa:::%: 21.25 em

La combinacidn del refuerzo a cortante mas el de torsion

Avt Av 2 At
=—+

s S s

Avt _ 0.000258 0.000258

+ =0.00363
s 0.275 0.096
0.000258
s=——=0.006-m
0.00363

Debe cumplir con :

Av+2 At S 0.062. fc S 0.35
b.s fuyt — fuyt
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Av+2 At

b.s

=0.012

0.062- foc'MP“ —7.811.10~"
Y

0.35.MPa
fy

—8.333.107*

Revisando cumple.

Ahora se revisa el refuerzo longitudinal adicional. Para ello se debe determinar, utilizando
la separacién determinada solamente para torsion y no combinada:

2

A=At pp(FY).cot[45. 36| _7 974 em?
0.275-m fy 180

Este valor debe ser mayor al minimo que es:

0.42-\/fc-'MPa-ACP_( At ],ph.f_y=6_313 em”

Iy 0.275-m fy

Esta area necesaria se reparte abajo, medio y arriba en la viga sumada a la que se establecio
por flexion.

3.6 Columnas
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3.7 Muros

Los muros son elementos estructurales que hacen parte también de algunos edificios de
concreto reforzado y los hay de diferentes tipos; pueden ser muros de contencion 0 muros
cortina o de cortante que hacen parte de sistemas estructurales sismo resistente (dual o
combinado). Se exponen a continuacion parte de los fundamentos de este tipo de elemento,
incluyendo algunos ejemplos de analisis y disefio basados en las especificaciones de la NSR-
10 y diferentes referencias relacionadas que han estudiado o investigado sobre este tema,

(Garcia Reyes, 2014) entre otras).

En la figura siguiente se presenta una clasificacion de los diferentes tipos de muros, que
generalmente se disefian y construyen en diferentes proyectos de ingenieria y posteriormente

se presenta una definicién de cada uno de ellos.

Contencion

MUROS

Soportan solamente
taludes de tierras

‘
J

Estribos de puentes

r
\.

Segun su esbeltez (
coto o esbelto)

\. J

Muros cortina o de
cortante

' )

Seguin su forma

seccion transversal (T,
L, U, I,C, entre otras

\. J

' )

Segun su forma en
elevacion (Siny con
aberturas)

De gravedad en
hormigon ciclépeo

Gaviones

\Woladizo en concreto
reforzado

Tablestacas
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Figura 3 - 35. Clasificacion de los muros. Fuente: Suarez,

3.7.1 Contencion

Son estructuras concebidas para mantener y resistir en forma permanente los empujes
horizontales de suelos estéticos y dindmicos (en cualquier lado) o hidrostético producto de
los desniveles que son necesarios adecuar en diferentes tipos de obras o proyectos, tales
como: taludes, estribos de puentes, tanques enterrados, pantallas de sétanos, etc. Deben ser
concebidos y disefiados para garantizar: estabilidad, interaccion suelo estructura, resistencia
(flexién y cortante), durabilidad, entre otros.

Asi mismo, también deben estar preparados para asumir su peso propio, el peso del suelo y
otros tipos de cargas verticales que dependen del tipo de muro.

Para estos tipos de muros es importante también el manejo del drenaje del agua del suelo del
relleno que contiene, de tal forma dicha agua sea evacuada para que no se generen mayores
empujes horizontales de tierra sobre el mismo muro. Una de las formas de drenaje, es a través
de la instalacion en el muro de “lloraderos” mediante tupos de 4 pulgadas de diametro o mas,
combinados con una membrana porosa(filtro) en la parte inferior del muro como se observa
enla Figura 3 - 40. Esta instalacién debe hacerse con mucho cuidado para evitar que los
tubos se obstruyan, por lo cual debe estar acompafiada con laboras de mantenimiento.

Estos tipos de muros se pueden clasificar en subgrupos, uno de ellos son aquellos que
soportan solamente taludes de tierra, otros son los estribos de puentes y otros las tablestacas.

3.7.1.1 Muros para soportan solamente taludes de tierras.

Estos tipos de muro pueden ser de gravedad en hormigén ciclopeo como se presenta en la
Figura 3 - 36, donde se especifican sus partes, tales como: pie, talon, corona y relleno.
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Corona

Vastago
PR

== Hormigon ciclépeo

/ Pie

Taldn

Figura 3 - 36 Muro de contencién de gravedad en hormigén ciclépeo

Otros son de gaviones como se observan en las Figura 3 - 37 y Figura 3 - 38. Estan
compuestos por cajones de forma rectangular hechos en malla hexagonal, empleando
alambre galvanizado y relleno con canto rodado. Su proceso constructivo se resume a
continuacion en la Figura 3 - 39.

Figura3-1
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Corona

Piedra
%

Figura 3 - 37 Muro de gravedad en gaviones

Figura 3 - 38. Gaviones para proteccion de aletas y estribo. Fuente:(E. Mufioz, 2011)
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Figura 3 - 39. Proceso de armado del gavion de malla electrosoldada. Fuente: Adaptada de la
referencia jError! No se encuentra el origen de la referencia. ] y presentan en jError! No se encuentra el

origen de la referencia. ]

También hay muros en voladizo construido en concreto reforzado como se observa en la
Figura 3 - 40, donde se identifican sus partes, tales como: zarpa delantera o pie, zarpa trasera
o talén, vastago, corona, lloradores, relleno, entre otras.
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<— Corona

Lloraderos

Véstago

Zarpa delantera

/ Pie

Zarpa trasera Dentellén

Figura 3 - 40 Muro en voladizo de concreto reforzado

Ejemplo 3.5

Como ejemplo de estos tipos de elementos estructurales, se presenta a continuacion el disefio
estructural de un muro en voladizo de concreto reforzado para que soporten el empuje horizontal que
produce una altura de relleno de 3.50 metros (Ver Figura 3 - 41) . Para ello, se consideraron las
siguientes variables:

Resistencia a la compresion del concreto: 21 Mpa

Limite de fluencia del acero: 420 Mpa

Coeficiente de friccion entre el concreto y suelo(U) : 0.50
Peso especifico del relleno: 18 KN/m3

Angulo de friccion interna del suelo de relleno : 37 grados
Capacidad portante del suelo: 80 KN/m2.

En este ejercicio se hace el disefio teniendo en cuenta solamente el empuje de tierras estatico (no
dinamico) sin sobrecarga sobre el muro y basados en la revision de los siguientes aspectos:

e Estabilidad
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e Capacidad portante del suelo
e Resistencia a flexién y cortante

Un primer pre dimensionamiento de las dimensiones del muro son las siguientes:

B4=0.25m B2=09m

=

B3=0.60 m
H1
=3.50m
H3=0.5m
H2=0.40 m

B1=1.75m

Figura 3 - 41. Esquema y dimensiones de muro en voladizo.

a. Evaluacion de cargas.

Las fuerzas verticales y horizontales que acttan sobre el muro son las siguientes:

a

Figura 3 - 42. Cargas para el disefio del muro.
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Los valores de las cargas verticales y los correspondientes momentos con respecto al punto de
referencia “a”, que se presentan en la figura anterior son las siguientes:

Fuerza(KN/m) Brazo(m) | Momento(KN.m/m)
P1 18,60 0,73 13,49
P2 50,22 1,30 65,29
P3 16,80 0,88 14,70
P4 1,08 0,30 0,32
Total 93,80

Tabla 3 - 14 Fuerzas y momento que ayudan a resistir el volcamiento

En la mecanica de suelos existen teorias para determinar los empujes producidos por el suelo sobre
muros de contencion y estribos, las cuales dependen directamente de las caracteristicas mecanicas del
relleno. La teoria de Rakine se usa fundamentalmente para suelos no cohesivos (arenas), la cual fue
modificada y complementada por la teoria de Coulomb (1910) para tomar en cuenta los efectos de la
cohesién y el talud de los rellenos inclinados. (Ver (Peck et al., 1974))

La teoria de Coulomb, deben tener en cuenta para su aplicacién los siguientes aspectos:

« Elsuelo es isotrépico y homogéneo.

» El suelo posee angulo de friccion interna y cohesion.

» Las fuerzas de friccion son distribuidas uniformemente a lo largo del plano de falla.
+ Lacarade falla es plana.

De esta forma el empuje de tierras estatico y activo, considerando que el relleno es de tipo granular,
es:

1 (3- 83)
I:)A = E?’h Ka
El empuje de tierras estatico y pasivo es
1, (3- 84)
Pp = E}’h Kp

El coeficiente activo (Ka) depende del angulo de friccion interna del suelo (¢), que para un talud
totalmente horizontal es:
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_1-seng (3- 85)

Ka =
1+ seng

Como el angulo de friccion interna del relleno es de 37 grados centigrados, entonces:

_ 1-sen(37)

= =0,2486
1+ sen(37)

El coeficiente pasivo (Kp) es el valor inverso del activo:
1

Kp = — = 4,022
Ka

El empuje activo por metro sobre el muro es:

P, = % K, = %(18)(3.5)20.2486 =27,41KN /m

El momento que genera de volcamiento este empuje activo es:

M, =27,41(3,5/3) =31,97KN.m/m
El empuje pasivo por metro sobre el muro es:
P,==/°K, = %(18)(0,5)24.022 =9,05KN /m

El momento que produce el empuje pasivo que resiste el volcamiento es:

M, = 9,05(22) = 1,51KN.m/m
3

b. Revisién de estabilidad

Para la estabilidad de un muro se debe revisar volcamiento y deslizamiento. Para el volcamiento se
debe cumplir con:
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F.S Z:MRV>20 8- 89
*“~volcamineto ZMPV =&

Z MRV Sumatoria de momentos que resisten volcamiento

z MPV Sumatoria de momentos que producen volcamiento

Por lo tanto, considerando el momento por peso propio (suelo y concreto),e | empuje activo y el
pasivo sumando en el numerador de la ecuacién (3 - 86) se tiene:

-  938+151

, N =2,98 > 2.0(OK
volcamin eto 31’97 ( )

Sin considerar el empuje pasivo, también se cumple con el factor de seguridad al volcamiento.

F.S _ &87 293> 2.0(0K)

*~volcamin eto
31

Para el deslizamiento:

F.S ZFRD>1 50 (3- 87)
*~deslizamiento Z FPD =

Z FRD Sumatoria de fuerzas que resisten deslizamiento

Z FPD Sumatoria de fuerzas que producen deslizamiento
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Por lo tanto, considerando el empuje pasivo:

_86,70%0.5+9.05

I:'Sdeslizamiento - =1.91>1.50
(27,41
Sin considerar el empuje pasivo
*
FS _ 8070705 1585150

*~ deslizamiento (27’41)

c. Revision de la capacidad portante del suelo

Se determina a continuacion los esfuerzos actuantes sobre el suelo, considerando que no hay
empuje pasivo. Primero se halla la localizacién de la resultante (a):

o 2 MRV -3 MPV _93.80-32.16

=0.71Im
Z Cvenical 8670

Como esta resultante queda dentro de los 2/3 de las zarpas del muro, la excentricidad (e ) es:

e:%—a=0.162m

El esfuerzo maximo es:

o
O = Z verieal (1 + oe ) = 77.05KN / m2 < Capacidad™_ por tante(OK)
1,75*1.0 175

El esfuerzo minimo es:

C
O = 2_Cuern 1- oe ) = 22.03N /m2 < Capacidad”_ por tante(OK)
175*1.0 175

d. Disefio estructural
El siguiente disefio estructural se realizé considerando que no hay empuje de tierras pasivo, lo cual
es una condicion critica.
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Zarpa trasera

Se determinan las fuerzas hacia abajo que corresponden al relleno y al peso propio de esta parte de
concreto con sus correspondientes brazos hasta el punto “b” que se observa en la siguiente figura, con
el propdsito de determinar los momentos.

T omin=22.03KN/m2
omax=77.05KN/m2

0=50,32KN/m2

Figura 3 - 43. Cargas sobre la zarpa trasera

Se determinan también las fuerzas hacia arriba con sus correspondientes brazos que tienen que ver
con la forma como reacciona el suelo para evaluar lo momentos al punto “b”. En resumen se tiene:

Fuerza(KN/m) | Brazo (m) [Momento (KN.m/m)
Reaccion suelo (rectangulo) 19,83 0,45 8,92
Reaccion suelo (triangulo) 12,73 0,30 3,82
Peso del relleno -50,22 0,45 -22,60
Peso del concreto(pp) -3,888 0,45 -1,75
-21,55 -11,61

Tabla 3 - 15Fuerzas y momento de la zarpa trasera

Se hace el disefio a flexién, para lo cual se considera un factor de mayoracion de 1.7, con lo

cual dicho elemento debe soportar un momento Gltimo de 19,72 KN.m/m. Se considera un
d de 0.325m.
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Fy

19,72
m= =
0.85fc

n=—=—=—=——
(1.0)(0.325)°

p=l1- -2 _000049< .
m gy

Para elementos horizontales de muros en voladizo la NSR-10 en el numeral C.14.3.3 es de
0.0025, se tiene (Otras normas emplean una cuantia minima de 0.0020):

23.53 =0.125MPa

As = 0.0025(32.5)(100) = 8.125¢cm? /m

requierida
Basados en lo anterior, se decide barras No. 4 cada 15 cm.

A nivel de cortante tiene un valor de 21.55 KN, que mayorado corresponde a: 36.6 KN. El
esfuerzo actuante es menor que el esfuerzo resistente que lo proporciona solamente el
concreto:

36.6

U=————=0.11Mpa < ¢Vc(OK
0.325*1.0 Pa.< Ve(OK)

Zarpa delantera

Se determinan las fuerzas hacia abajo que corresponden al peso propio de esta parte de concreto con

6 9

su correspondiente brazo hasta el punto “c” que se observa en la siguiente figura, con el proposito de
determinar los momentos.
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Ppp

T omin=22.03KN/m2
omax=77.05KN/m2

0=58,18KN/m2

Figura 3 - 44. Cargas sobre la zarpa delantera

Se determinan también las fuerzas hacia arriba con sus correspondientes brazos que tienen que ver
con la forma como reacciona el suelo para evaluar lo momentos al punto “c”. En resumen se tiene:

Fuerza (KN/m) | Brazo(m) Momento (KN.m/m)
Reaccién suelo (rectangulo) 34.91 0.3 10.473
Reaccion suelo(trinagulo) 5.66 0.4 2.264
Peso porpio concreto (pp) -5.76 0.3 -1.728
Peso propio suelo (pp) -1.08 0.3 -0.324
33.73 10.685

Tabla 3 - 16Fuerzas y momento de la zarpa delantera.

Se hace el disefio a flexion, para lo cual se considera un factor de mayoracion de 1.7, con lo

cual dicho elemento debe soportar un momento Gltimo de 18,16 KN.m/m. Se considera un
“d” de 0.325m.
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m=_1Y 2353 Rn=_ 1816
0.85fc (1.0)(0.325)

L1 [1_ \/W }:o.ooo4g<pmma
m gy

Para elementos horizontales de muros en voladizo la NSR-10 en el numeral C.14.3.3 es de
0.0025, se tiene:

=0.171IMPa

As =0.0025(32.5)(100) = 8.125cm?*/m

requierida
Basados en lo anterior, se decide barras No. 4 cada 15 cm.
Basados en lo anterior, sirven barras No. 5 cada 18 cm. A nivel de cortante tiene un valor de

21.55 KN, que mayorado corresponde a: 36.6 KN. El esfuerzo actuante es menor que el
esfuerzo resistente que lo proporciona solamente el concreto:

L 3481
0.325*1.0

=0.18Mpa < ¢V/c(OK)

Vastago:

3.10 m

Figura 3 - 45. Cargas horizontales sobre vastago
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El momento en la base del vastago es:

P, = %mzKa = %(18)(3.1)20.2486 =21.49KN/m

M, =P, (h/3) =22.2KN.m/m

El momento Gltimo es de: 37.8 KN.m/m

__ 318
(1.0)(0.18)?

p:i 1- /1—ﬂ =0.0032< P,
m #y

Para este elemento se debe emplear una cuantia minima de 0,0033, por lo cual:

=116MPa

As =0.0033(18)(100) =10,7cm?/ m

requierida

Basados en lo anterior, sirven barras No. 4 cada 21 cm en la zona de tension. A nivel de
cortante tiene un valor de 21.49*1.7=36.5KN. El esfuerzo actuante es menor que el esfuerzo
resistente que lo proporciona solamente el concreto.

e. Esquema de disefio
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<— No0.4a021lm

No.4a0.15m

|

No.4a0.15m

Figura 3 - 46. Refuerzo principal a flexion del muro en concreto reforzado en voladizo

3.7.1.2 Estribos

Son apoyos que soportan la carga vertical de la superestructura del puente en los extremos,
ademas tienen la funcion de soportar, conjuntamente con las aletas y el terraplén de acceso,
los empujes horizontales (estaticos y dindmicos) producidos por el suelo de relleno. Como
se presenta en la Figura 3 - 47 son elementos estructurales constituidos generalmente por:
vastago, zarpa delantera, zarpa trasera y diafragma. Pueden tener dentell6n para mejorar su
estabilidad ante el deslizamiento.
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Diafragma S erestr%Jctura

Pavimento uperestructura
N . 2

< Vastago

Zarpa delantera

e

Zarpa trasera Dentellon

Figura 3 - 47 Partes basicas de un estribo

Las aletas son elementos estructurales que soportan el terraplén de acceso
lateralmente y pueden ser construidas en forma monolitica o separada con los estribos
(Ver (E. Muiioz, 2011)). Las cargas verticales sobre el estribo, son su propio, peso
del relleno que se apoya en la zarpa trasera, peso de la losa de aproximacion (si
existe), carga muerta que proviene de la superestructura y carga viva. Todas estas
cargas Verticales colaboran con la estabilidad al volcamiento y al deslizamiento del
estribo. Las cargas horizontales corresponden a empujes producidos por el suelo, las
cuales dependen directamente de las caracteristicas mecanicas del relleno. También
deben soportar empujes horizontales producidos por el sismo, fuerzas inerciales
inducidas por el sismo y las fuerzas sismicas transmitidas por la superestructura a
través de los apoyos (libre o restringido). Para determinar el efecto sismico sobre el
empuje de tierras, se utiliza el método de Mononobe-Okabe que fue desarrollado en
1920y es una extensiéon de la teoria de deslizamiento de Culomb, que toma en cuenta
las fuerzas inerciales horizontales y verticales actuando en el suelo. Los estribos y las
aletas con cimentacion superficial al estar sometidos a fuerzas horizontales tales
como empujes de tierras y fuerzas sismicas pueden sufrir deslizamiento y/o
volcamiento, por lo que se deben disefiar y dimensionar de tal forma que cumplan
con algunos requisitos de estabilidad. Sipucol clasifica este componente de la
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siguiente forma: con aletas integradas, con aletas independientes, enterrado-solido,
enterrado — columnas-pilotes con viga cabezal y otro. A continuacién, se presentan
algunos esquemas y fotos de los tipos de estribos que tienen los puentes de la red vial
nacional. Los estribos con aletas integradas son los que mas se presentan, los cuales
trabajan conjuntamente para soportar las cargas producidas por el terraplén de acceso.
Otras son independientes o individuales y se identifican por la junta de construccion
que tienen con el estribo como se observa en la (3 - 50). Existen otros tipos de
estribos, los cuales son hechos de tierra armada, son sistemas en los cuales se utiliza
materiales térreos como elementos de construccion.

1. Asiento de apoyo 4. Vastago 7. Contrafuertes
2. Aletas 5. Aleta delantera 8. Terraplén de acceso y/o
3. Diafragma 6. Aleta trasera losa de aproximaciéon

Figura 3 - 48 Tipos de estribos y partes basicas de un estribo con cimentacion superficial.
Adaptado de la referencia (Trujillo, 2000)y presente en la referencia (E. Mufioz, 2011)

En las siguientes figuras se presentan algunos ejemplos de tipos de estribos
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Figura 3 - 49. Ejemplo de puente con estribo
con aletas independientes. Regional Caqueté
Fuente: Propio

Figura 3 - 50. Estribo con aleta integrada.
Fuente: Propio

Figura 3 - 51. Estribo enterrado. Regional
Chocd. Fuente: Propio

3.7.1.3 Pantalla o cortina

Son en concreto reforzado y se utilizan para soportar los empujes de tierra que se producen
especialmente en los s6tanos de los edificios. Estos empujes de tierra son variables y se producen
en cada etapa de construccion de este tipo de obras, para lo cual es necesario revisar los procesos
sucesivos de excavacion definida por los ingenieros de suelos y de estructuras, quienes deben
garantizar estabilidad y seguridad, hasta su finalizacion. Pueden ser construidos de diferentes
tipos, apoyados en una viga de cimentacion y en una losa de entrepiso, tales como:

e En concreto reforzado ( Ver Figura 3 - 52)
e Mediante bloques de hormigdn y columnas de concreto ( Ver Figura 3 - 53)
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Losa de entrepiso

<—— Muros en concreto reforzado

Sétano

H—— Acero de refuerzo

/ Losa de piso

Vigas de fundacion

Figura 3 - 52 Esquema de una pantalla en concreto reforzado en un sétano

Losa de entrepiso

<—— Bloque de hormigon
aligerada
Sétano

Losa de piso

Vigas de fundacion

Figura 3 - 53 Esquema de una pantalla mediante bloques de anclaje en un so6tano.
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3.6.2 Muros cortina o de cortante

3.7.2.1 Definicion

Para edificios medianos y altos es necesario un sistema estructural que permita una rigidez
adecuada para resistir fuerzas laterales causadas por viento o sismo. Esto se puede lograr
hacer mediante los muros cortina o de cortantes combinados con pdrticos espaciales
resistentes a momento sismos resistentes. Estos muros se pueden considerar como vigas
verticales en voladizo que deben garantizar estabilidad lateral para soportar fuerzas cortantes
y momentos mas carga axial en sus planos. En la Figura 3 - 54 se presentan uno de estos
muros en un edificio en proceso de construccion.

Figura 3 - 54 Muro cortina en edificio en construccion.

La diferencia entre un muro cortina o de cortante y una columna son diversas y dependen de
las normas o inclusive de los autores especialistas en este tema. Algunos consideran que la
diferencia se basa por la presencia de puntos de inflexién dentro del tramo del elemento
vertical, es decir, quien tiene punto de inflexion es columna y quien no es un muro. La norma
ACI - 318 diferencia estos dos tipos de elementos por su cuantia de acero vertical, ya que si
es un elemento con una cuantia mayor o igual a 1% y tienen estribos o flejes para resistir el
cortante corresponde a una columna, de lo contrario es un muro.
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3.7.2.2 Clasificacion de los muros cortina

Se clasifican basados en varios aspectos como se presentan en la Figura 3 - 35. Uno de ellos,
es segln su esbeltez, ya que pueden ser “esbeltos” cuando la relacion entre su altura libe
sobre el ancho es mayor a dos o “cortos” cuando la relacién entre la altura libe sobre su ancho
es menor de dos. Otro, es segun la forma de su seccidn transversal, ya que pueden ser tipo:
“T”, “L”, “C” ,“I” u otros. Por otro lado, pueden presentarse muros con aberturas o sin
aberturas, lo cual depende de disefio arquitectonico.

Por otro lado, (Garcia, 2008), afirma que pueden clasificarse de acuerdo con su uso o
comportamiento estructural. Uno de ellos son los muros de carga, que no disponen de un
portico especial sismo resistente, si no son una estructura donde las cagas verticales y
horizontales son resistidas por los muros (Ver Figura 3 - 55).

‘s T L 5

PERPEPEN. S

Plan View

Figura 3 - 55 Sistemas de muros de carga. Fuente: Tomado de (Garcia, 2008)

Otro son los sistemas compuestos por muros tipo cajon, como se observan en la siguiente
figura:

PPN
L ¢

i

¢

Plan View

Figura 3 - 56 Sistema de muros tipo cajon. Fuente: Tomado de (Garcia, 2008)
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También se presentan los sistemas duales o combinados, los cuales dependen de la
interaccion de los muros con los porticos espaciales sismos resistentes, como se observan en
la siguiente figura.

Figura 3 - 57 Sistema DUAL o0 COMBINADO. Fuente: Tomado de (Garcia, 2008)

Un sistema estructural se considera DUAL, cuando se combina el portica espacial con
muros cortina, pero con las siguientes condiciones:

e El portico espacial resistente a momento debe asumir o ser responsable de las cargas
verticales.

e Las cargas horizontales son resistidas por la combinacién de muros y los pérticos
resistentes a momento.

e El portico especial resistente a momento del sistema estructural, actuando
independientemente, debe resistir por lo menos el 25% del cortante sismico en la base

e Los dos sistemas en conjunto deben resistir la totalidad del cortante sismico, en
proporcion a su rigidez relativa, pero los muros resistentes a momento estructurales
deben resistir al menor el 75% del cortante sismico en la base.

También puede ser un sistema “COMBINADO?”, para lo cual hay dos opciones, una consiste
en que los porticos espaciales resistentes a momento tomen las cargas verticales y los muros
cortina o de cortante las cargas horizontales. Otra alternativa, es que tanto los muros como
los porticos espaciales tomen tanto las cargas verticales y horizontales, con la diferencia que
no cumplan con las condiciones que se explicaron para el sistema DUAL.

También se presentan en la ingenieria sistemas estructurales en edificios de concreto
reforzados, donde los muros cortina se conforman especificamente en el nucleo como se
observa en las Figura 3 - 58 y Figura 3 - 59.Para este caso, dichos muros estan cumpliendo
las funciones de rigidez y resistencia, y al mismo tiempo estan colaborando para conformar
el sistema de ascensores combinado o no con la zona de escaleras.
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Figura 3 - 58 Sistemas estructurales basada en un sistema de nucleo. Fuente: Tomado de
(Garcia, 2008)

mm%

(a) (b) ©)

Figura 3 - 59 Alternativas de sistemas de nucleo. Fuente: Tomado de (Garcia, 2008)

Otro sistema estructural con muros es el tipo tunel como se observa en la figura siguiente y
gue se hace mediante sistemas industrializados:
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Tunnel Systems

Figura 3 - 60 Sistema industrial tipo tinel. Fuente: Tomado de (Garcia, 2008)

En sentido vertical existente los sistemas estructurales con muros acoplados, como se
observa en la siguiente figura:
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Figura 3 - 61 Sistema de muros acoplados. Fuente: Tomado de (Garcia, 2008)

3.7.2.3 Aspectos principales para su analisis y disefio estructural

El tipo de seccion, la geometria, el acero de refuerzo y las especificaciones de los materiales
(acero y concreto) de los muros cortina o de cortante son definidas durante el analisis y el
disefio estructural. Para ello, se parte del modelo estructural del esqueleto del edificio, donde
se simula simultdneamente el comportamiento de las vigas, columnas y/o muros, con sus
correspondientes propiedades, geometria y condiciones de frontera.

Para el disefio de un sistema de muros debe tenerse en cuenta la configuracion del edificio
en planta'y en altura, el efecto de la forma de la seccion, el tipo de cimentacion, el indicie de
muros, entre otros.

Las solicitaciones internas de los muros provienen de las cargas que actuan sobre la estructura
del edificio, tales como: sismo, viento, muerta, viva, entre otras. La magnitud de la carga
muerta depende principalmente del tipo y espesor del entrepiso, como también de la fachada.
La carga viva del uso de la estructura y la de sismo obedece a la zona de amenaza sismica
donde se va a disefiar y construir el edificio. Los muros deben disefiarse para soportar flexion
y cortante en las dos direcciones y fuerza axial generalmente a compresion, como se observa
en la Figura 3 - 62.
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Figura 3 - 62 Cargas sobre un muro cortina. Fuente: Adaptado de (Garcia, 2003)

Para el andlisis y disefio estructural de los muros, dichas condiciones de carga deben ser
modificadas por las combinaciones de carga establecidas por la norma, como también del
coeficiente de disipacion de energia que depende del: tipo de estructura, irregularidades en
planta, irregularidades en alzado y redundancia. Igualmente, los muros y los pérticos
espaciales deben contribuir para cumplir con los siguientes requisitos en la estructura: Deriva,
esbeltez local y esbeltez global.

3.7.2.3.1 Carga axial y flexion

Los muros deben disefiarse como columnas capaces de resistir cargas simultaneas axiales y
de flexion en las dos direcciones. Para el disefio a flexo compresion la norma NSR-10 permite
utilizar el “Método empirico” cuando se cumple con ciertas condiciones o mediante
diagramas de interaccion como se hace para el caso de disefio a flexo compresion de
columnas.

3.7.2.3.1.1 Método empirico

Segun el numeral C-14.5 de la NSR-10, se permite que los muros de seccion transversal
rectangular sin vacios 0 macizo sean disefiados mediante unas consideraciones empiricas,
cuando la resultante de las cargas mayoralas este localizada dentro del tercio central del
espesor total del muro y satisfagan los requisitos ¢.14.2 ,14.3 y ¢.14.5 de la NSR-10. Cuando
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lo anterior se cumpla, la carga axial mayorada que actta en el muro producto de las diferentes
combinaciones de carga debe ser menor a:

(3- 88)

: kI, )
#P, = 0.55¢ A, 1—(32hJ

Donde:

Es el factor de reduccidén de resistencia que depende de la seccion
controlado por compresion, de acuerdo con el numeral ¢.9.3.2.2 de la NSR-
10.Por lo tanto, debe ser de 0.65 para los muros con estribos.

El factor k, depende del nivel de arriostramiento en sus extremos. El valor de este factor, para
muros arriostrados en la parte superior e inferior con el fin de evitar el desplazamiento lateral
y cumpliendo las siguientes condiciones, se tiene:

Restringidos contra la rotacién en uno o 0.80
en ambos extremos(superior o inferior o

ambos)

No restringidos contra la rotacién en 1.0
ambos extremos

No arriostrados con el fin de evitar el 2.0

desplazamiento lateral

3.7.2.3.1.2 Diagramas de interaccion

Para determinar dicho refuerzo, se acostumbra a realizar inicialmente una evaluacién uniaxial
en cada direccion mediante la construccion de una carta de disefio. Esta carta contiene
diferentes diagramas de interaccion con cuantias reglamentadas por la norma para muros.
Cada diagrama de interaccion se construye basados en un analisis de compatibilidad de
deformaciones de diferentes puntos, tales como: falla a compresion, falla a tensién, condicién
balanceada y puntos adicionales (ver ejemplo en Figura 3 - 63). Un buen disefio del refuerzo
de este elemento garantiza fallas de rompimiento por traccion del acero, aplastamiento del
concreto en la zona de compresion y pandeo lateral de la zona de compresion.
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Figura 3 - 63 Ejemplo de diagrama de interaccion de muro cortina. Fuente: Tomado de
(Garcia, 2008)

Los muros pueden tener elementos de borde, que sobresalen en sus extremos o embebidos.
Para estructuras con capacidad de disipacion de energia minima no son necesarios. Para
estructuras con capacidad de disipacion de energia moderada y alta son generalmente
necesarios, lo cual depende de los niveles de esfuerzos de flexion que tienen que asumir. En
la figura y foto se observa claramente un ejemplo de muro con elementos de borde que tiene
el refuerzo tipico de columnas (flejes mas barras longitudinales) y el refuerzo de muros
compuesto por malla en ambos lados

3.7.2.3.2 Cortante

En forma similar que para columnas y vigas, los muros deben resistir el cortante teniendo en
cuenta el aporte del concreto y el acero. Para la evaluacion de la resistencia a cortante
proporcionada por el concreto se debe tener en cuenta los siguientes aspectos, segun la NSR-

10:

e Vn en cualquier seccion horizontal para cortante en el plano del muro no debe
tomarse mayor que :

Vn <=0.83

NESQIC)

(3- 89)

Donde “h” es el espesor del muro y “d” es la distancia efectiva equivalente a 0.8Lw, Lw es

el ancho del muro.

e V/c, que es la fuerza resistente que proporcional el concreto, debe tomarse como el
menor valor entre:
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(3- 90)
Vc=0.272,/ fchd + ﬁrd

w

N“j (3- 91)
Ih
v/ |hd

|W(o.1/1\/ﬁ+o.2

I\/Iu _Iw

V 2

u

Vc=|0.051,/fc+

Donde “Nu” es positivo para compresion y negativo para traccion. Si (Mu/Vu-lw/2) es
negativo, no se puede utilizar la segunda ecuacion para evaluar la capacidad a cortante del

muro.
e Vs, que es la fuerza resistente que proporcional el acero, debe tomarse como:
A f,d (3- 92

S

Vs

(I

Donde “Av” es el area del refuerzo horizontal a cortante y “s” su separacion.

e También se deben tener en cuenta las siguientes las disposiciones a utilizar para el
refuerzo, cuando:

VU < 0.5¢V Se deben emplear las disposiciones del numeral C.11.9.9 o el
¢ capitulo C.14 de la NSR-10

Se deben emplear las disposiciones del numeral C.11.9.9
Vu >=0.5¢V,
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e La cuantia de refuerzo horizontal para cortante debe cumplir con:

p, >=0.0025
e El espaciamiento del refuerzo horizontal para cortante no debe exceder el menor
valor de:
Iw
5
s<=4 3h
450mm

e La cuantia de refuerzo vertical para cortante no debe ser menor que la mayor de
0.0025 o

hw (3- 93)

P = 0.0025+o.5{2.5—|—}(,ot —0.0025)
w

Donde “hw” es la altura total del muro.

e El espaciamiento del refuerzo vertical para cortante no debe exceder el menor valor
de:

lw

3
S <= 3h

450mm
3.7.2.3.3 Requisititos minimos

Adicionalmente a los requisitos que se mencionaron en el numeral anterior, la NSR-10
tiene otros especificadores de refuerzo minimo en el numeral C.14.3, que se resumen a
continuacion:

La cuanta minima para refuerzo vertical es:

Ejercicio No Pégina 110



e 0.0012 para barras corrugadas no mayores que No. 5 con fy no menor de 420 Mpa.

e (0.0015 para otras barras corrugadas

e 0.0012 para refuerzo electrosoldado de alambre no mayor que MW200 o MD200
La cuantia minima para refuerzo horizontal es:

e 0.0020 para barras corrugadas no mayores que No. 5 con fy no menor de 420 Mpa.

e 0.0025 para otras barras corrugadas

e 0.0020 para refuerzo electrosoldado de alambre no mayor que MW200 o MD200

3.8 Escaleras

La escalera es la estructura que tiene como principal objetivo comunicar dos partes diferentes
que se hayan separados por una altura determinada. Hay diferentes tipos de escaleras, pero
las que mas se presentan son las de una sola linea recta (Ver Figura 3 - 64) y las que son en
es en forma de U con su correspondiente descanso (Ver Figura 3 - 65).

T

Figura 3 - 64 Escalera de una sola linea. Fuente: Tomado Disefio de escaleras de concreto.
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Figura 3 - 65 Escalera en forma de U. Fuente: Tomado de Arquitectura, Estructura y
Construccion: DISENO DE ESCALERA DE CONCRETO ARMADO.

La escalera esta compuesta por peldafios, con huellas que verian entre 0.25a0.31 my
contrahuellas de 0.17-0.18 m que representa un angulo que varia de 30 a 37 grados.

3.8.1 Diseno escalera de una sola linea

Se presenta a continuacién una escalera de una sola linea con descanso (Ver Figura 3 - 66),
tomada de la referencia (Segura, 2006), la cual se va a disefiar con una carga viva de 3 KN/m2
y un cambio en la altura del peldafio(0.17 m).

a. Materiales
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La escalera tendra una resistencia a la compresion del concreto de 21 Mpa y un limite de fluencia de
acero de refuerzo de 420 Mpa.

b. Geometria

0.16

1.36

v 1.96 S 10 2 )
1.00 &2l 3.21 0.25

Figura 3 - 66 Geometria de una escalera. Fuente: Adaptada de la (Segura, 2006)

c. Evaluacién de cargas

La carga muerta de la zona inclinada es:

Item Calculo Valor de carga vertical (KN/m)
Losa 0.16*24*1 3.84
Peldafios (0.17*0.28/2)*1*24/0.28 2.04
Acabado de granito superior 0.04*(0.17+0.28)*1.0*22/0.28 1.41
Acabado inferior 0.03*1*22 0.66
Barandas 0.9
8.85

Tabla 3 - 17 Carga muerta de la zona inclinada.

Item Calculo Valor de carga\ertical (kN/m)
Losa 0.16*24*1 3.84
Acabado de granito superior 0.04*1.0*22 0.88
Acabado inferior 0.03*1*22 0.66
Barandas 0.9
6.28

Tabla 3 - 18 Carga muerta del descanso
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De acuerdo al capitulo B.4.2.1 -1, la carga viva de escalera en estructura residencial es de 3
kN/m2 y como la escalara de un metro de ancho la carga por metro lineal es de 3 kN/m.

d. Modelo estructural

Se construy6 un modelo en SAP-2000, que se presenta continuacion:

Figura 3 - 67 Modelo estructural en SAP-2000. Fuente: propia

A este modelo se le incluyd la carga muerta antes evaluada:
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Figura 3 - 68 Carga muerta en el modelo estructural en SAP-2000. Fuente: propia

Figura 3 - 69 Carga viva en el modelo estructural en SAP-2000. Fuente: propia

Se presenta a continuacién los diagramas de momento y cortante considerando una carga
mayorada de 1.2D+1.6L.

7.899939

Figura 3 - 70 Diagrama de momento en SAP-2000. Fuente: propia
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15711827 ‘

Figura 3 - 71 Diagrama de cortante en SAP-2000. Fuente: propia
e. Disefio a flexion

Se presenta el disefio a flexion:

d(m) 0.12
b(m) 1
m 23.52941176
Cuantia minima 0.002
Item Mu(kN.m/m) Rn (Mpa) Cuantia Cuantia As(cm2/m)
seleccionada
Cetro luz inclinada 7.9 0.548611111 0.001477018 0.002 24
Unidn luzinclinada y descanso 2.2 0.152777778 0.000406114 0.002 2.4
Centro descanso 14 0.097222222 0.000257985 0.002 24

Tabla 3 - 19 Disefio a flexion

Se necesitan flejes de no. 3 cada 0.29 m.

f. Disefo a cortante

Con un cortante mejorado de 15.7 kN, se tiene un valor de Vs negativo, lo que representa
que el concreto asume completamente la solicitacion del cortante (no se necesitan flejes)

Vu 157 J? *1000*0.12*100 = —101kN

Vs=—-Vc="——
@ 0.75
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3.9 Especificaciones minimas de elementos de concreto

Se presentan recomendaciones de la norma para el dimensionamiento de los diferentes
elementos de concreto que hace parte de ediciones.

3.9.2 Entrepisos

3.9.2.1 Losas macizas en una direccion

Una de las losas macizas es la superior que se apoya en viguetas de sistema de entrepiso
que se muestran en la Figura 0-1. Dicha losa debe tener un espesor minimo de t=Is/12 y no
menor de 40 mm empleando bloques de relleno de concreto o arcilla 0 50 mm en todos los
demas casos.

Figura 0-1 Seccidn transversal de entrepiso aligerado de losa-viguetas

De esta forma, por ejemplo, si Is es de 0.90 m, el espesor debe ser de un valor redondeado
de 0.06 m, ya que depende especialmente de la separacion de las viguetas.

Otro caso, son las losas macizas que soportan elementos no estructurales que no son
susceptibles a dafarse debido a las deflexiones grandes, cuyo espesor no puede ser menor a
los siguiente limites que se explican en la siguiente tabla:

Tipo de continuidad de los apoyos Espesor minimo (h)

Simplemente apoyado Is/20
Un apoyo continuo Ls/24
Ambos apoyos continuos Ls/28
Voladizos Ls/10

Tabla 0-1 Espesores minimo para losas que no son susceptibles a dafiarse debido a
las deflexiones grandes. Fuente: Tomado (AIS/ACI/114-17, 2017)
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En la Figura 0-2 se presenta un caso y es una loza maciza apoyado en dos muros de
mamposteria que tiene una luz inicial de 4.8 m y un voladizo de 2 m. Aplicando los limites
de la tabla anterior, se tiene que la altura de la losa debe ser el mayor valor entre: 4.85/24 y
2/10 para lo cual da una altura minima de la losa de 0.21 m.

Figura 0-2 Perfil de losa maciza

También, losas macizas que soportan elementos no estructurales que son susceptibles a
dafarse debido a las deflexiones grandes, cuyo espesor no puede ser menor a los siguientes
limites que se explican en la siguiente tabla:

Tipo de continuidad de los apoyos Espesor minimo (h)

Simplemente apoyado Is/14
Un apoyo continuo Ls/16
Ambos apoyos continuos Ls/19
Voladizos Ls/7

Tabla 0-2 Espesores minimo para losas que son susceptibles a dafiarse debido a las
deflexiones grandes. Fuente: Tomado (AIS/ACI/114-17, 2017)

Si fuera el mismo caso anterior y aplicando los limites de la Tabla 0-2, el espesor minimo
necesario seria de 0.30 metros.

3.9.2.2 Vigas maestras, vigas y viguetas en una direccion

Para vigas maestras, vigas 0 viguetas que soportan elementos no estructurales que no son
susceptibles a dafiarse debido a las deflexiones grandes, cuyo espesor no puede ser menor a
limites que se explican en la siguiente tabla:
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Tipo de continuidad de los apoyos

Espesor minimo (h)

Simplemente apoyado Is/16
Un apoyo continuo Ls/18.5
Ambos apoyos continuos Ls/21
Voladizos Ls/8

Tabla 0-3 Espesores minimo para vigas maestras, vigas o viguetas que no son
susceptibles a dafarse debido a las deflexiones grandes. Fuente: Tomado
(AIS/ACI/114-17, 2017)

Y también para estos mismos elementos que soportan elementos no estructurales que son
susceptibles a dafarse debido a las deflexiones grandes, cuyo espesor no puede ser menor a

limites que se explican en la siguiente tabla:

Tipo de continuidad de los apoyos

Espesor minimo (h)

Simplemente apoyado Is/11
Un apoyo continuo Ls/12
Ambos apoyos continuos Ls/14
Voladizos Ls/5

Tabla 0-4 Espesores minimo para vigas maestras, vigas 0 viguetas que son
susceptibles a dafarse debido a las deflexiones grandes. Fuente: Tomado
(AIS/ACI/114-17, 2017)
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