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1. INTRODUCCION

La Facultad de Arguitectura contempla en el pensum de estudios en

el area cientifico-tecnologica, la ensenanza del diseno
estructural en tres cursos fundamentales. En el primer curso
llamado Disero Estructural 1 se prepara al estudiante en el
disero de estructuras de madera y acero. En el sequndo Ccurso.

Disefo Estructural 11 tieme como contenido. la ensemanza de vigas

losas construidas en concreto reforzado. Finalmente esta el

ireo de Dicermc de Estructural III en cual se enserna el disero de
dificios construidos en concreto reforzado.

Fl1 dicero estructural es la parte final del proceso que se 1nicia
©n el curso de Resistencia de Materiales y continua con Andlisis
Fetructural, razétn por la cual es fundamental que 2]l estudiante
conozca todo 1o relacionado con estos temas, Qque le permitiran
e2scoger la estructura gue melor se adecue a los recuerimientos de

Al - Cor v Lo,

Pt e Mo s Jees e estar definido el sistema
cotructural el mater Lol a Lsanr, para iniciar el proceso de
‘jseR0 que como  se  vera posteriormente es diferente para cada
aso, segun sea la estructura v el material de construccidn a

Zar .

- ronveniente destacar que seqQun 1a experiencia adquirida en los
Zm0s de trabajar 2n la encseranza de esios cursacs, ne detectado
ue el estudiante de arcultectura tiene algunas dificultades en
e estructuras, que sequramente se debe &

amprender el iserc d
.k no encuentr. a sa alcance documentos que sean serncillos de
omprender, ) A Q.e gran parte de los libros nque cubren
25 tos temas requlerern: del ectudiante mucha preparacion en
mecdnica vy resistenci. de materiales, preparacion que no tiene,
va  que no  se prete e gue  S2a un especialista  en diserno
structural DOrGuUe =u obietive es comprender Y congccer la
"ilosofia v los  poircy i0s  que  rigen  una  estructura en su

gfuerzo v comno - tamientn del sistema formal. En este centido se
aretende que el futuro A guitecto este preparado para plantear
los problemas. dis_utirloe vy conocer a fondo el 1idioma de otros

vo_oEcrAal et «  traba o o ST =T
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2. 0OBJETIVOS

E1 trabajo de tes1s que A continuacion presenta tiene como
objetivos los sigulentes:

2.1 OBJETIVO GENERAL

Praporcionar al estudiante una fuente de consulta actualizada que
euna los temas tratados actualmente en los cursos de Disenc
Estructural 1, 11T v 111 de la Facultad de Arquilitectura, que <se
cancretan fundamentalmente al disero de estructuras masivas v
trianguladas, aun cuando exlisten muchos mas sistemas. Que el
sotudiante encuentre en este documento los distintos conceptos
e conforman el sicstema formal, cuyo objetivo es sustentar el
" rstema espacial, especificamente 1o que se refiere al sistem.
fruoctural oue es el de  absorber las cargas vivas, muer tas

Tl1cae, btramomltbirdnmd s ac al suel v e s e ve de sorar Te,
2.2 0OBJETIVOS PARTICULARES

Reunlir algunos de 1os muchos elementos tedrico ~oncephus i
foCcesarlios  para el diserc de estructuras de concreto
~forzado, madera o acero.

CODOY ClOnAar al estudiante metodos Y pepecifilicaciones
gt ar 1A para oo o odisedar ed. ficior estraocturales siggetons
. “ v coomon N Tl AR P

cobr s SN IS L ! ) SRR

ontemnideos de los ruwurens de Cieereo Eetr actura

1S SAQue a0
2 el obyetivo, tampooo sSe est

i ey
adird el diserc de todcos o=
=)

“temas estructurales evislentes sino dnlcament 1 diserno de

o estructuras cublertas actualmente en dichos cursaos, Que Como
dijoy  anteriormente e  refiere a estructuras masivac

.anquladas, debldo a que son loc mac i sadas en Gustemalas, lao

sles han dado buencs resul tadod.

ra lugrar estos obLJLTIvOS S8 Proser Ta Pl IR =R ST S
ectructuras de madera, S CEro o concretbo reforzado.
.oxalmente se presentar 100 diferentee ci1stemas =<tructurailc
Vel propéosito de meostr s le al estudianmnte un Sanrorama de la-

tructuras de que di-pore, para qgue sean tomadas en cuenta en e.
mnentoe de hacer el dieerno arqQqultectdmnico. Eecto htiene ecpecla.
wnortancia porque el disemo estructural se 1nicla cuando este
teccionado el sistema estructural a usar., Posteriormente ce

c2senta un capltulo de analisls estructural con el obietiveo de
vocer enfasias en el ot ddiante, que no e puede hacer diseno
Fructural €in -aber arc-li1zar Ana cebructura. finalmente se
poenta =2 disernn ue ectructur a= en los materiales antes
ncironados ., en el mrsmo orden en gue se 1mparte actuslmente.
iendo -eferencia siempre a las propiedades fisicas vy mecdnicas
los materiales [ 45 T S A L A coobamoe sl e e 1 benbes

) RIS S S ot
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3. SISTEMAS ESTRUCTURALES

Los cuerpos fisicos existentes estdn sometidos a diferentes tipos de fuerzas como
consecuencia de las leyes naturales, cuyos efectos deben ser resistidos por fuerias
internas con el propbsito de mantener su integridad asi como su forma original, de
lo contrario las fuerzas externas destruirian el cuerpo.

La resistencia va ha depender fundamentalmente del material de que este construido
el cuerpo, de la forma como estén ordenados sus miembros y de la capacidad para
absorber las fuerzas.

Este ordenamiento del conjunto de elementos encargados de resistir los efectos de
las fuerzas externas en su cuerpo fisico, se llama estructura de un cuerpo.”

En este sentido, puede agregarse que la mejor estructura es aguella que ha sido
dispuesta de forma tal, que las fuerizas externas son absorbidas y conducidas a
puntos de equilibrio de una manera fluida, a través de una forma ldégica y efectiva,
sin elementos innecesarios, es decir inconvenientes, racionalmente ordenados para
su 6ptimo funcionamiento, con la menor cantidad de material y con la capacidad de
resistir las cargas a que estard sujeta la estructura mediante un adecuado
dimensionamiento de cada uno de sus elementos.

Se deduce entonces que la estructura serd la encargada del equilibrio, la
estabilidad y resistencia del cuerpo siendo la encargada de transmitir toda las
cargas que actGan sobre el incluyendo su peso propio directamente al suelo donde
son contrarrestadas en su debida magnitud y lograr asi el equilibrio.

Ademds deberd responder a otros requerimientos como:

a) Adecuacidn funcional: consistente en una buena concordancia entre la estructura
y el espacio funcional.

b) Economia: entendiéndose esta como la conduccidn correcta de las cargas hacia el
suelo empleando el minimo de elementos y materiales de construcciédn.

7} Estética: considerada como la expresidén de la estructura dentro de la
volumetria y el envolvente del espacio funcional.

“onsiderando todos estos factores se pueden definir los sistemas estructurales
omo: el ordenamiento de los cuerpos fisicos capaces de soportar cargas externas vy
“u peso propio, teniendo una estructura que serd la encargada de conducir estas
fuerzas a través de una trayectoria o camino, determinado por las leyes naturales,
con una gran fluidez para tranemit rla directamente al suelo, como es el caso de
los cuerpos ficicos naturales.

En los cuerpos ficicos <creados por el hombre esta trayectoria serd definida para
las cargas actuantes sobre el cuerpo, existiendo variedad de soluciones, que van
desde lo sencillo hasta lo complejo, <con diversos tipos de material, con diferente
cantidad de elementos, con diferentes formas, etc. a estas soluciones es lo que se
llama sistema estructural.

5e puede definir en forma muy resumida como sistema estructural al ordenamiento de

elementos para transmitir cargas directamente al suelo, mediante un mecanismo
Optimo, recistente.

s orge Encobar introducazna o7 rega Ditnctuna Cag L Guatemas



Con ese objetivo pueden existir infinidad de <soluciones para un mismo problema,
con diversas formas y caracteristicas, dependiendo de la 1inteligencia, ingenio vy
la inventiva del proyectista. A estas soluciones se le llaman tipos estructurales
que serdan soluciones tipicas y conocidas dentro de un sistema.

La necesidad de crear espacios habitables, ha llevado al hombre desde tiempos
histéricos, a la bGsqueda de soluciones que le permitan encontrar las estructuras
adecuadas, considerando los mater les disponibles, procesos de construccidn y
limitacidén funcional.

Un primer modelo estructural surgidé en la prehistoria, consistente en el sistema
columna dintel, constituyendo un sistema estdtico en el cual las cargas actuantes
sobre el elemento horizontal son desviados hacia los apoyos verticales que son los
encargados de transmitir las cargas directamente al suelo.

Este primer modelo estaba limitado por la caracteristica de 1los materiales
usados, poco resistentes a tension, determinando una escasa separaciodn entre
columnas a manera de no deformar significativamente el elemento horizontal .

Posteriormente fue necesario encontrar wuna solucidn adecuada a 1los nuevos
requerimientos tal es el caso de la necesidad de espacios grandes. Fue asi como
10os romanos desarrollaron un nuevo modelo llamado arco que es un sistema a
compresion pura. Este representa wuna innovacion en la transmisidon de fuerzia,
debido a que las transmite solo a compresion hacia los apoyos, en los cuales genera
un empuje horizontal que se contrarresta a base de volumen y peso.

Un nuevo modelo 1llamado armadura primitiva apareci¢d en la edad media, este se
caracterizd por ser un sistema mds esbelto capaz de cubrir mayores luces,
inicialmente construido en madera y posteriormente se 1introdujo el uso del acero
como material estructural.

Finalmente en el siglo XIX aparece un nuevo material el «concreto reforzadc,
haciendo una combinacién de las ventajas del acero con las del concreto, con lo
cual se presenta un nuevo panorama, debido a que este modelo permite wuna gran
variedad de soluciones asi como una capacidad de expresion casi ilimitada.

También se ha desarrollado el uso del concreto pretensado y postensado asi como el
uso del acero como material estructural 1logréndose estructuras m&s esbeltas .
livianas hasta llegar al uso del cable como elemento estructural.

Es 1mportante destacar que los modelos estructurales han evolucionado de acuerdo
a las demandas y necesidades arquitectdnicas sequn el tipo de sociedad, obligando
al proyectista a la bOsqueda de soluciones que den respuesta a las necesidade
planteadas.

Por otro lado, tambien el crecimiento demografico y la limitacion de recurscs har
exigido al proyectista soluciones que hagan un wuso racional de los materiales
estructurales, logrdndose casi siempre, una solucidn adecuada, si se toma el
ejemplo de la naturaleza, que constituye una fuente de ldgica para la técnica.

Bajo este concepto puede mencionarse que se han logrado estructuras esbeltas y
livianas separando las funciones de cerramiento y portante, dejando a los sistemas
estructurales Gnicamente la funcion portante y 1la funciodn de cerramiento a otros
materiales mds adecuados para ese fin.

El conocimiento de los sistemas estructurales, ha permitido al proyectista hacer un
uso correcto de la estructura en wun problema dado, debido a que ha brindado el
conocimiento del comportamiento de cada tipo de estructura, lo cual implica que las
soluciones se encuentren en principio con légica, técnica e intuicion y luego se




ara uso de metodologlas de calculo estructural para  aseqgurar que el editircio e
capaz de resistir las cargas actuantes con el minimo de elementos, con lo cual ce
vetard garantizand. vy eoiructura sequra y econdmica.

Para 1~ real:zacién de un  nodelo arguitecidédnico, debemos recsolver simultaneamen®e
"os  requerimientos arguitecténicos v la estructiura mds  conveniente seqin los
requisitos estructurales, heciendo uso de la experiencia, 1a inventiva, la
-reatividad, la intuicién y ur alto porcentaje del conocimiento del comporiamiento
Je los tipos estructurales existentes, los cuales responden segun los tipos de
material estructural, en técnicas constructivas, la légica estructural vy por
«pueste que cean las estructur=s | s econdmicas.

for esta razdn es  convenlente conacer los diferentes sistemas estructurales, con
tes cuales el proyectista podri escoger el cistema que mé- se  s3gaptae para rescl e
.0s reguerimientos estructurales de su proyecto.

A contiauacion e present e 1a clas Tircacion Je TR rales a

myort e teas

3.1 CLASIFICACION DE LOS SISTEMAS ESTRUCTURALES:

la gran wvariedad de soluciones arquitectdnicos a problemas dados, responde ur «
antidad ilimitada de soluciones estructuralec dependiendn del conocimiento del
royectista, el cual hard uveo o de 1 ¢ <astemac ectrurturales exictentes gue e
casi1fican de la siguiente fon

. Estructuras Trianguladas:

=t Do Sero o ouroa
uCces  sin apovoes

ste  es uno de los sistemas mas  artique ., gque <f rarasctery
structura muy rigida, con  la cual pueden lograrse grandes
‘ntermedios, con estructuras muy esbeltas o livianas.

z
1
1

Ju construccidon  se  logra con la unidn de miembros formando tridngulos (figura
indeformable) en el plano o en el espacio, por medio de ensambles que forman nudns
de barras triangulades, gque constituyen miembros rectos de pequeda seccion v
‘ongitud, donde las cargas se transmiten axialmente por tensién o comprensic

imple. Esta estructura se caracteriza porque su deformacién es minima debide
que son estructuras muy rigidas como se d1jo  anterlormente. Dentro  de ect .
structuras puede mencronar v las armagurac .
P. Estructuras Masi

-stas son estructuras gque responden convenientemente al wtilizarse como cubierta-
jenerando espacios arquitectdnicos donde se realicen distintas actividades humana
_aracterizadas por su desplazamiento horizontal.

Seneralmente estas estructuras estan resistiendo cargas que acthan
serpendicularmente al eje longitudinal del miembro, provocdndole deformaciones por
“lex16n gue serdn absorbidas eficientemente por su forma, razon por la cual
esultard un tanto voluminosa, y de alli el nombre de Estructuras Masivas.

~a longitud libre del elemento entre apoyos, las condiciones de continuidad en los
2xtremos, la forma de la secciodn, el material resistente, cantidad de cargas, etc..
oroducen  una curva eldstica cuyas deformaciones pueden <er contrarrestadas
manejando convenientemente los factores antes mencionados.

Jentro de este sistema se clasifican una gran cantidad de estructuras tales como:
v1gas, marcos, reticula de vigas, marcos vierendeel, columnas, losas, eic. qun <«
describen brevemente o ¢oantin aci1dn:



B.1 Vigas:

Es un elemento estructural, basicamente horizontal, bajo el sistema de flexidén que
puede presentarse simplemente apoyada la cual se caracteriza por ser la mds
teformable, Puede presentarse también en voladizeo o cantiliver, viga doblemente
empotrada, vigas continuas o con varios apoyos, etc.

BR.Z Marcos:

Generalmente las vigas estdn wunidas a los apoyos constiturdos por columnacz,

~x1stiendo continuidad en esta unidn trabajando asi como un Gnico elemento con 1o
.ual comparten las deformaciones, situacién que resulta conveniente, porque se
.onsigue una reduccién en las mismas. Se puede decir que este es un sistema
ompuesto ya que las vigas trabajan a flexidén y las columpas a flexidn y
amprecidn.

F.3 Reticula de Vigas:

Jtra de la variante de la estructura masiva, es la reticula de vigas que consiste
en un entramado de vigas., colocadas longitudinalmente y transversalmente formando
nudos indeformables en las i1ntersecciones, comportdndose la viga en estos puntos
como semiempotramientos que se oponen.al giro libre de los elementos.

~ste sistema se caracteriza porque reduce bastante las deformaciones y se utilizs
para cubrir espacios grandes sin anoyos intermedics.

5.4 Marcoe Vierendeel:

Las marcos vierendeel (desarrolladeos por M.
. vierendeel en 1894}, también tienen la
f}——* X cualidad de reducir las deformaciones debido
” a que responde eficientemente a la accidén de
\ la carga. Este constituye wuna wvariante de
\ ,i [ los marcos, con la diferencia que no todos
_ ._"J‘Lﬂaﬁnl L los elementos verticales estdn apoyados en ei
' suelo, con lo cual el sistema se vuelve
™ similar al de una viga de seccidén tipo I, enr
la cual el elemento superior trabaja
compresiédn y el inferior a tensidn, cuandn

los apoyos estdn en los extremos.

MAR S0 VIEKENPEEL

B.S5 Columnac:

arga actla en el centroide de la seccidén de la misma. Esta situacién varia cuandn

~xlste continuidad con los elementos horizontales transmitiéndoles a la columna
parte de la deformaciodr con lo cual también trabajard a flexién, tal es el caso de
los marcos.

.as columnas son elementos veriticales gue trabajan a comp-ensién simple cuando !

2.6 Losas

Las losas son elementos estructurales que tienen un espesor muy pequeso en relacidan
> su largo y ancho y trabaja a flexién en sentido superficial como 1 fuera ina
nlaca. Se comporta como una sucesidn de vigas en ambos sentidos.

xisten varios tipos de losas gue se pueden agrupar segGn el tipo de apoyo, en loos:
on  apoyos sobre columna y losas apoyadas sobre wvigas, que pueden usarce
Coverca formae estructurale omo cubiertas, entrepisoc

o T

et BT T



C. Estructuras Funiculares

estructuras es transmitir su carga externa lo

/} mds rdpido posible al suelo, donde se

' encuentra la reaccidn adecuada para hacer la

k estructura estable. En ese sentido las

P estructuras funiculares son las mas

{ - r eficientes debido a que fluyen 1las cargas

’D( ' actuantes con gran facilidad bhacia el suelal

s fsto se logra fundamentalmente déndole a la

I/ estructura la forma adecuada para propiciar

un flujo natural de dichas <cargas al suelo,
razon por la cual se le llama funicular.

T El objetivo fundamental de todas las

Dentro de estas estructuras se clasifican el arco y el «cable que se caracterizan
por su bajo costo y su capacidad de cubrir grandes luces aun cuando requieren de
una adecuada estabilizacion. El primerc se ceracterize por ser una estructura
ragida y la segunda es flevibie,

D. Estructuras Membranaceas

Fstas son estrucluras que <& usar como  cublertas cuyao descubrimiento es muy
ceciente, aunque seg(n la historia en la antiguedad algunas tribus en Mesopotamia
ya la usaban en tiendac de campana. Esta compuesta por dos elementos, una membrana
que es superficie de seccién pequena construida de un material muy flexible y otro
por elementos sustentativos que pueden ser cables, columnas o arcos que puedan
soportar la cargas externas manteniendo en tensién la membrana. Esta estructura
2s  muy inestable razdén por la cual debe ponerse especial atencién en su
estabilizacidn que pueden hacerse por medio del uso de cables. Pueden clasificarse
dentro de este sistema estructural los sistemas tienda y los sistemas
~umaticos.

tetructuras Laminares

Las estructuras laminares son estructuras que se caracterizan por tener espesores
muy pequeros, aungue son estructuras que trabajan a flexién las cuales como <=
describid anteriormente deben tener secciones grandes para absorber la-
deformaciones. Es por esta razén, que las estructuras laminares deben tener 1la
forma adecuada para vresistir los momentos en las diferentes secciones de la
estructura con lo cual se reducen grandemente las deformaciones. Es decir gue
mientras las estructuras masivas reducen las deformaciones con secciones grandes,

las estructuras laminares las reducen con una forma adecuada.

Al reducir la seccidén de la estructura se estd reduciendo también el peso progio de
la misma, logrando cubrir espacios mayores, sin apoyos intermedios, con menos

deformaciones. Estas cualidades permiten obtener una gran variedad de formas que
se restringen Gnicamente al uso de cubiertas construidas en concreto reforzado, q
es el material mis - te- lae Vo e oL g e e e S : .

~ualquier forms=
Dentro de las ¢ . e . L

plegadas, léminas cilindricas, ldmina toral, ld4mina esférica, paraboloide=
conecide, hiperboloide, etc.

1/ Jorge Excobar, Introduccion ala Tigologia Estrctural, Pag. 95, Guatemals.




Estrut uras Verti ales
£l crecimiento de la poblacién en los Gltimos tiempos. ha generado las necesidades
de aportar soluciones gque permitan un uso mas eficiente del espacio y como
.onsecuencia de la i1nsuficiencia de superficies habitables, obteniendec soluciones
que permitan la multiplicacidn del espacio horizontal mediante espacios
habitacionales colocados uno sobre el otro.

Estos sistemas se caracterizan por tener una gran altura, en la cual se generan
targas verticales y horizontales que se van acumulando hasta llegar al suelo,
circunstancias que hacen que los miembros wverticales proximos al suelo sean de
dimensiones mayores que los del extremo opuesto.

Dentro de este sistema se pueden mencionar: el sistema vreticular, el sistema
perimetral, el sistema de nucleo central y el sistema de muro de corte o caja, que
se definen bdsicamente por la ublcaciédn de los apoyos en la planta del edificio vy
su ust dependerd del tipc de solucidn que se desee de acuerdo a la distribucion
arqultectédnica.

5. ¥atr o turas Combinadas

0s diferentes proyeclos arquitecténicos exigen con frecuencia soluciones
estructurales en las cuales serd necesario hacer uso de varias de las estructuras
descritas anteriormente, ‘tomando especial atencidédn en hacer trabajar todos los

miembros simultdneamente bajc el efecto de cargas actuantes, de forma tal que esta

arga que actda en un solo miembro, haga actuar a todo el sistema simultdneamente.
“sto se obtendrd en la medida de que se logre una continuidad en todos sus
miembros, haciéndose criticas todas las wuniones, las cuales deten absorber
sdecuadamente las cargas restantes de manera integral, a este sistema ce le llama
2 truct or s combinada.
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4, ANALIBI8 EBTRUCTURAL

En el capitulo anterior se describieron algunos de los sistemas y modelos
estructurales mds usados con el oproposito de proporcionarle al estudiante un
panorama que le permita considerarlo en el desarrollo de proyectos
arquitecténicos. Paralelamente al disefo arquitectdnico se debe estudiar la
soluciédn estructural mds adecuada, que deberd ser una estructura segqura, eficiente
y econémica, que satisfaga los requerimientcs arquitecténicos.

La etapa del disefo arquitecténico es muy importante debido a que todo el proceso
siguiente, no permite cambios en la estructura adoptada, razédn por la cual debe
ponerse especial atencidn en el sentido de que tanto la solucién arquitecténica,
como el sistema estructural adoptado sean lo mds adecuado vy respondan correctamente
a las necesidades espaciales.

La siguiente etapa, después de haber seleccionado el mejor sistema estructural,
corresponde al andlisis estructural que nos permita conocer el trabajo mecdnico,
las fuerzas internas (corte, momentos y carga axial) en cada uno de los elementos
asi comoc la deformacidn. Estos son los insumos esenciales para hacer el disedo
estructural de cada uno de los miembros que conforman la estructura.

£1 andlisis estructural también requiere de los conocimientos proporcionados por
la mecdnica vy resistencia de materiales, correspondientes a la ensenanza bdsica en

I taras,

™

1 primer paso en el calculo estructural lo constituye el estudio de las cargas
actuantes, que resultan del tipo de estructura adoptada asi como del uso que se le
dard a la misma.

4,1 CLASIFICACION DE LAT CAROAS

ima de las actividades més dificiles e importantes a que se enfrenta el proyectista
snsiste en determinar las cargas que deben aplicarse a un sistema, debido 2 que
deben considerarse todas las posibles cargas que pueden actuar sobre la estructura
durante su vida (til, asi como la combinacién mds desfavorable aque pudiera
oresentarse en un instante dado en los distintos puntos de la estructura.

l.as carnas aque actGan en una estructura pueden clasificar de la siquiente
Fovma
" .tas son _.argas de magnitud constante y se mantienen en una Sols ablrcaclidnm. _as

onstituyen el peso propio y otras cargas vinculadas permanentemente a ella. Por
~jemplo en el casg de un edificio, las cargas muertas la constituyen el peso de 'a
structura, muros, pisos, techos, cielo falso, tuberias, aire acondicionado, etc.
~tas cargas se calculan en funcién de las dimensicnes y peso exacto de cada una
‘e las partes de la estructura. Debe comprenderse que 1nicialmente no se tienen
15 dimensiones exactas de la estructura, debido a que esto es lo que se obtendrd
inaimente en el diseno, por lo gue el profesicnal deberd hacer buen uso de su
nicio para el predimensionamiento de la estructura (tanteo inicial}., =21 cual debe
ampararse con las dimensiones obt wdac finalmente. [Vease Table No. en Anexn B)

3. Cargas Vivas.

3on  las cargas gque N0 permanecen =0 uha $0la ubicacidén y cuy magnt tud puede
.ariar, como es el caso de las cargas ocasionadas por las personas y mobiliario que
acupan un ambiente. La magnitud es dificil de calcular. vy por facilidad se han

PR o~ e F - PR - -~ [P, . 1
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cuales pueden encontrarse en co6digos de diseno. Se consideran aqui todas las
cargas moéviles, que son las cargas que se mueven por si solas como: vehiculos,
personas, grlas, etc., asi como las cargas movibles como los muebles, materiales
almacenadcs en bodegas, etc. también se pueden considerar como cargas moviles las
ocasionadas por nieve y hielo en las zonas geogrédficas de baja temperatura, las
cuales suelen ser importantes. (Véase Tabla No. 2 en Anexo B)

C. ¢Cargas laterales:

Las cargas laterales se pueden clasificar en tres grupos principales: Las causadas
por el viento, las originadas por sismos o terremotos, y empuje de tierra o agua.

C.1 Cargas de viento

En Guatemala las cargas causadas por el wviento no son criticas, pero estudios
realizados en los Gltimos 150 anos en paises donde estas «cargas son criticas,
revelan una gran cantidad de casos de fallas estructurales ocasionadas por la
accioén del viento.

La accion de las cargas de viento llegan a ser criticas en edificios elevados de
base relativamente pequefa y se puede hacer caso omiso del viento en aquellos
edificios cuya altura es igual o menor a dos veces la minima a dimension lateral.

Generalmente no se acostumbra disehar edificios para resistir cargas tan grandes
rnmo las generadas por tornados ya que son tormentas con tal violencia oque no se
‘ansidera econdmicamente factibles el diseno de dichos edificios.

La magnitud de las cargas de viento no debe considerarse por ningun motivo comc
.na ciencia exacta debido a que deben estudiarse muchos factores, tal es el caso de
o5 fuerteos gque _uele: ir acompanados ¢e una intensa precipitacién opluvial, lo

1al a su ver ocasiona cambics sustanciales en  las fuerzas. Por esta razén puede
tocirse que el calculo exacts de las cargas ocasionadas por viento en un edificioc
335 un problema vital gue atn no se resuelve por completo, sin embargo. se dispone
de  informacian  suficier te _ara  w=.aborar  calcules satisfactorios de  manera

1
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“eoativamente cen 110 v

TL0 LAargas Sism
{ as fuerzas Sismicas se producen cuando se da un cierto movimlento o aceleracion
an la superficie terrestre. Fsta aceleracidn puede descomponerse en sus
amponentes wvertical v horizontal. Por lo general se supone Qque la componente
ortical de la aceleracidr es despreciable mientras que la componente horizontal s1
asiona dados graves, ‘de tal suerte que al disefar edificios que se ubiguen ~n

vemtoac dehen domae e seoceent . 11 yas fuerzas.

oo arodacrdo por T veo a4 00 horlzontal se ncremonty on ta attura
qosde el suelo, debido al efecto de latiqgueo u oscilacion del mismo, por lc gue
‘.herir anmentarse las cargas de diseno de manera concordante, razon por la cual

L 04 B pa b o del neco de, 1

stas cargas se originan por .a aplicaci6n de cargas moviles o movibles aue
roducen vibraciOn,“ tal es el caso de bodegas en las cuales no se tiene especial
uidado en el almacenamiento, dejando caer violentamente sobre el piso el producto
Jue se almacenard. La carga por impacto es igual a la oque produce el hoaue ~r
realidad, menos la magnitud que tendria si fuera carga muerta.

11 Jack Maccormoax, Anaiinis Estructuns, Pag. 5, riadia, Maxico
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rga _ongitudinal:

Esta carga debe considerarse especialmente en el diseno de puentes, ya gue actaa en
lns casos en los cuales los vehiculos deben fremnar bruscamente sobre el puente,.
nenerando fuerzas longitudinales. Otro caso podria ser en el disefro de muelles, al
onsiderar las fuerzas ocasionadas por los buques al encallar.

Finalmente se puede decir que existen codigos que nos 1ndican las diferentes
cargas y combinaciones que actuardn sobre la estructura, sin embargo a menudo se
requiere que el disenador tenga gque predecir, con base a su criterio y experiencia
las cargas a que la estructura sera sometida en el futuro.

Por otro lado se puede mencionar gque el andlisis estructural puede ser cualitativo
y cuantitativo, vrequiriendo este wultimo de muchos cdlculos gque hardn uso de
calculadoras, de computadores, pero desafortunadamente en toda persona existe la
tendencia a cometer equivocaciones y lo mejor que se puede hacer es reducirla al
MmiN1MO.

En el andlisis cuantitativo existen métodos que aportan resultados con bastante
exactitud llamados métodos exactos, resultados que son usados en diseno
estructural. Para usar éstos métodos es necesario conocer ademds de los
requerimientos mencionados anteriormente, las secciones de los miembros, pero esta
informacitdn es parte de 1los resultados que se obtendrdn finalmente después de

“acer el diseRo estructural. S1 estas secciones son estimadas sin ninguna base,
puede resultar gue al hacer el disero, estas secciones no sean las adecuadas, lo
que implica repetir todo el andlisis de nuevo. Para evitar este trabajo existen

vtros métodos sencillos que aportan resultados aproximados, muy semejantes a los
que pbtendriamos con métodos exactos, los cuales permiten estimar secciones que nos

vorantizan con cierta certeza que resistirdn los momentos, cortes. carga axial vy
15 deformacivnes de  i1a estructura esien dentro de los limitcs permisibles. .on
tag gsecciones hacemos 2] andlisis estructural usando los métodos exactos, siendn

iqunos de los mds importantes los siguientes:
4,2 METODOS EXACTOS

~n  forma qgeneral se puede decir que el estudio de todas las estruciuras es

aprorimado debido a que es necesario hacer ciertas hipbdtesis en una resolucidn.

"pr ejemplo: en el andlisis de vigas con apoyos articulados, se supone que las
articulaciones no tienen rozamiento, por supuesto Qque esto no es factible de
- rurr debirde 4 gque no se suede hacer una unidén articulada sin rozamiento.

2 STAT U, wiowe Tiere puen riterio al hacer la hipdtesic que servird de bhase on
2l andliole de wvna estructura dgada, los errores resultantes werdn agequenns, motivo
wor el cual se ‘e llama metndoe edactos.

1 objeto final de todo andli<is estructural es determinar las fuerzas i1nternas que
;o presentan en la estructura. El criterio utilizado comprende la comparaciédn de
as fuerzas 1nternas desarrolladas por las cargas aplicadas y admisibles para el
naterial que se utiliza. Se pueden estudiar las cargas internas que actGan en una
,eccion  transversal cualquiera, suponiendo que se corta la estructura en esta
eccibn y se alsla cualquier parte de dicha estructura como un cuerpo libre. Si se
~an determinado ya todas las demds fuerzas gue actian en la parte aislada, se
sueden calcular facilmente los efectos resultantes de las fuerzas gue acttian en 1
.ecclén transversal, por las ecuaciones de equilibrio estdtico, razén por la cual s
'ste tipo de estructuras se le llama estructuras estdticamente determinadas o
'sostiticas. Fste tipo de estructuras son aquellas que tienen como mdximo tres
n-ongnitas debido a que se tienen Gnicamente tres ecuacliones, esto es LFy 9]

2

)



Lhy 0 y Nl 0. Existe también oftro tipo de estructuras indeterminada o
hiperestdticas, para las cuales no son suficientes las tres ecuaciones descritas
anteriormente.

Para los dos tipos de estructuras, se requerird del proyectista, la capacirdad de
analizar matematicamente el comportamiento de wuna estructura opropuesta., en la
condicion especifica de cada proyecto, para lo cual deberd disponerse de una teoria
que esté en correlacitn con el caso, comprobada por los ensayos de laboratorio vy
por la observacién del comportamiento de estructuras existentes. En este sentido
es necesario analizar tres aspectos fundamentales.

A. Caracteristicas de fuerzas iInternas, deformaciones y flechas bajo cargas o
condiciones de deformaciones, estdticas o casi estdticas.

B. Respuesta y caracteristicas vibratorias bajo condiciones de cargas dindmicas.

C. Caracteristicas de pandeo, normalmente bajo condiciones de cargas estdticas y
ncasionalmente bajo cargas dindmicas.

Como se describid anteriormente el tipo de estructura esta en relacién al numero de
incégnitas, las cuales estdn relacionadas con 1los tipos de apoyos de las
estructuras. Estos apoyos pueden ser:

Articulados: que se caracterizan por permitir el giro libre e impedir el
desplazamiento en los dos sentidos, vertical y horizontal, dando lugar a la
existencia de dos reacciones desconocidas.

Anpoyo de Rodillos: Se caracteriza porgue permite el giro libre y el
desplazamento en .r  sentido, = impide =1 desplazamiento en ol sentidn
perpendicular o la  superTicie G apoyo.  Con 10 wual Le fendrid  una Tcaccion

Gy O PP
Empotramienco: fste apoyo no permite ol giro libre, ni el desplazamiento. en

ningan sentide, desconociéendose el giro o momento y las reacciones horizontal y
ertical.

0s sistemas estructurales, que sequn sus caracteristicas dan como resultado mds

de tres incoginitas, se clasifican como estructuras estaticamente indeterminadas o
hiperestdticas, que se resuelven por cualquiera de los siguientes métodos exactos:
I-og Momentos. Doble Integ-acidn, Area Momento, Pendiente v Deflexidon, Kani, ross,
- dns matriclales, et

4,% METODOS APROXIMADOS

LeT e (os metodos aproximados mas 1mpor tantes, paca 2. andlisie  wantyt o Lve
de estructuras sometidas a la accidn de cargas laterales que se clasifican en los
sistemas a flexidn, se pueden mencionar el método del voladizo, método del factor,
método del pdértico simple, etc.

“s5tos métodos son de gran importancla porque nos dan una aproximaciodon bastante
razonable de los valores de las fuerzas internas, <con los cuales se pueden
dimensionar los miembros estructurales que serdn usadas en el andlisis estructural
-or métodoe exactns.

PROPIOND DE L% UV 355 o7 v camppe nf W‘,};;”;
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5. BIGERA ESTRUETURAL

F1 disefo estructural es la etapa gue se inicia simultaneamente con el disenro
arquitecténico y la prefiguracidn de los elementos estructurales y finaliza :-on el
proceso de determipar las dimensiones de dichos miembros caparces de soportar las
cargas, asi como los esfuerzos vy deformaciones que estos producen. Como se dl)o
anteriormente para hacer el disedo estructural es necesario conocer las cargas,
momentos flexionantes, fuerzas cortantes vy axiales y deformaciones de la escructura.
También es necesario conocer el material de construccion de dicha estructura. Este
material <cer4 determinado seqtn el tipo de estructura que se disena, la
disponibilidad del material, menor costo , etc.

Para diseRar estructuras existen varios métodos, cuya aplicacion dependerd del

material de los miembros estructurales, debido a que cada material tiene
comportamientos diferentes. A continuacidn se desarrolla la metodologia
para diserar estructuras construidas en madera, en acero y en concretec
reforzado.
ESFUERZ08S

Dada la importancia que tienen los esfuerzos en el disefno de miembros estructurales,
conviene conocer su definicion. Se puede decir gque esfuerzo es 1la resistencia
interna, por unidad de 4rea, que resulta de la aplicacién de una fuerza externa.
Si se considera que una fuerza interna existe s1 existe ina fuerza extern., entaonces
- psfuerzo 2y . nte al exiotir ana fuerza externa.

TIPOS DE EBFLERZODE

ibs miembros estructurales estdr sometidos & diferentes fuerrzae que ccasionan rariog
tipos de esfuerzos, COMO pueden ser esiuercus d& O yoresidn,  de tension s 88 ST,
g5 esfuerzos de ompresidn  en un  mi2mbiro se  presentan como  conseouencia de
s.cién de una fuerza que tienda a comprimirlo o aplastario. Por el contrarin
. “uerzo de tensién se aroduce cuando se le aplica una fuerza gue tienda a est.rar]
alargarlo. €1 esfuerzo cortante se da cuando  dns fuerzas iguales, paraimiaz vy

=pntido  contrario, o ¢ hacer  resha o A gohre tra < e
ctiguas de un mlemhr

5.1 DISERND DE ESTRUCTURAS DE MADERA

'

1

1isen0 de estructuras de maderas - RN S0
continuacion se desarrollan
mismo ordep en que son impartido

Y

Para disenar ecstructuras de mader - . L . AT L
material debido a que esto servird de fundamento al método de diseno que se embles,
también garantizara que el corro-rtamiect w7 ode la estrps? ey i Comae s

o) momento de hacer el disero.
5,1.,1 CARACTERISTICAS FISIEAB v MECAMICAZ DE LA MADEHRA

_+ maderas es un ma‘erial orgdnico que 9 usa er  m om- - e

generalmente en su estado natural. _os é4&rboles son cortados er el DUBGUE
transportados al aserradero para el corte de las piezas que serdn usadas cos
miembros estructurales. tina wve:z cortadas las pilezas deberd ponerse especi -
atencién  « una gran cantidad de factores que influyen en su resistencla, Si1endo
1os mds r1mpo-tantas: ta densidad, los defertos naturales, - <u contepida de humedadg !

i My Parkar, Dizens Simglficads da Extrictuny 4z Maden, Fag. 21 43m, Maxico



A, Densidad de la madera:

La densidad de la madera estd determinade por las diterenc. de docposio1rdn Yy tamano
de las células huecas asi como el espesor de las paredes de ias céluias. Este factor
es muy lmportante debido a que guarda una esitrecha relacidén con la resistencia
de la madera, el cual se refleja en el peso especifico que varia sequn la especie,
no solo por la densidad sino también por el contenido de humedad. Para propésitos
de diseno se puede tomar como peso especifico promedic 40 M/preld.

B. Defectos de la madera:

Otro de los factores importantes que influyen en la resistencia de la madera ec
los defectos que pueda tener. Dadas las caracteristicas naturales del material,
existen defectos inherentes a todas las maderas que afectan su resistencia,
apariencia y durabilided. Puede considerarse como los defectos mds comunes los
siguientes:

Rajadura a través de los anillos: es una separacion longitudinal de la madera
gque atraviesa los anillos anuales. Este defecto generalmente se  presenta
cuando no se hace correctamente el proceso de curado.

Reventadura entre anillos: Es la separacidén a lo largo de la veta
principalmente entre anillos anuales. Tanto el defecto anterior como este,
influyen en la resistencia de la madera a resistir esfuerzos corfantes,

La pudricidn: £s la desintegracion debida al efenfo destructor de los nongos,
cuando se presenta este defecto la madera se hace blanda, esponjosa y se
desmorona.

Ts oneles ;- - L= e me B - ’ - - N

de predra, la Crecsota v Pentaclorofennl, nara 1mpedir el recimientn de | -
honges,  gque  se  wven muy favorecidos con  la presencia de aire, humedad,
temperatu-a, etc. Se pueder utilizar otros tratamientos mencs eficientes comn

aplicacian de opintura. La pudricidn redu e epormemente la resistencra  de V.
madera, ~azdn por o C e bt lera en maderas de grado- esteoocin v les,

Descantillado: . coAausenc.a de made-a en 12 arista o esquina  de  una pieca
de mader « aserrarda, Fote defectn, influve ern Leoresistancia noargque el e b
iy 47 ;o Yy s b 4 PR RN 7o,

REVERES S a CLo Lt . yr .

~s1stencia  de  1a madera e ve afectada por el tamado. la disposicidn v o1

ntidad de o toe que tepga,  afectando divectamente 1 1ng sg* iprzos  de trahan

= : A
N N SEer T 1 AG 3AY e e an ae .
cina en estado - hirl o, Lguldo.
At oy oo . Ay ' " . s
-Listencia,  proceso Ltamady curado. Este se puede realizar exponiendo .a mader .
aire 0 calentdndose en hornos. La madera que se ha curado correctamente se¢

acteriza porque es mds rigida., mas fuerte y mas durable. En el proceso de curadc
»he ponerse mucha atencion, debido a gque la eiiminacidn de la humedad produce

itracciones en las fibras linosas (con alto contenidn de sabi-.y, qenarindose
- wfuerzos Internos que pueden originar rajaduras o pandeo



5.1,2, EBFUERZO8 UNITARIOS PERMISIBLES

A este esfuerzo se le acostumbra llamar de varias formas como: Estuerzo de trabeaeo
de seguridad, esfuerzos unitario de trabajo. esfuerzo permisible etc. Este e5 el
asfuerzo que se considera en el disenc de miembros estructurales g madera v

onsiste en el esfuerzo unitario maximo que se considera convenlente,

_os esfuerzos unitarios permisibles son determinados ya sea a partir de los estuerios
de ruptura o del limite elastico. Para determinar estos esfuerzos se hicieron
ensayos en laboratoric tomando una muestra de madera al cual se le aplicaron cargas vy
se fueron tomando los esfuerzos y las deformaciones unitarias, ploteando los datos
en una grdfica, con los cual se obtuvo la curva esfuerzo-deformacidn. Se observd que
hasta un determinado punto, l1lamado limite de elasticidady los esfuerzos son
directamente proporcionales a las deformaciones wunitarias, llamada Ley de Hooke
(propuesta por Robert Hooke en 1648). En esta zona eldstica 1los materiales se
comportan eldsticamente, es decir que al quitar la fuerza, 1los materiales recuperan
su forma o©original. Después del limite eldstico las deformaciones son permanentes,
hasta que se produce la ruptura. Por esta razén todos los esfuerzos usados son mucho
menores que el limite el eldstico y el método usado para disenc de miembros de madera
se llama método de disero eldstico, en el cual se usan las cargas reales de trabajo y
esfuerzos mucho menores al limite eldstico.

La curva esfuerzo-deformacidon de la madera
serd diferente para cada especie y en cada
especie existen diferencias debido a que no

5 e ,2/ hay dos maderas exactamente 1iguales, una
ESFVERZQ puede tener mas nudos que la otra, pueden
{:jf 74 ser diferentes las condicicnes de humedad.
A ROTURA atc, peroc las diferentes etapas de la curva
siempre se wvan a dar. ©° MEeRGT O Taro
propor-14n, las cuales se dan en ‘*odos los

}\\u»ﬁi%‘{;OEEEAgLUEMUA materiales ~<truct rales.

ZONA LMY PE F?oroz’ao—
BELASTICA AAL DAY
_BY T ROUKE

Para determinar ios esfuerios de trabajo, heo
gque considerar los factores que toman en
cuentsa la nérdida de resistencia de 1a
madera por defectos, tamanoc del miembro.
su densidad, condicion de exposicion

v?i MACOA duracion de carga, tamafo de qrieta

CNITAR A 6=”A94‘, radiales y circulares como  puede se-
TUEVA BLZFURRZO CRFORMALIIN ajaduras y reventaduras. También o>
onsi1dera el factor de sequrid o
jarantizar la esfructura,

Jiwenc de miemdbro.  ~sl oaciur 1 es  de  madera se  requieren  los silgulentses
tuerzos de trabajoc: de la fibra extrema a flexién, cortante horizontal,
mpresion paralela a la veta, compresidén perpendicular a la veta y el médulo

elasticidad. Estos esfuerzos se han determinado por medio de PG ynG de

soratorio usando probetas de 2' X 2" de secciédn transversal.

2] laboratoric de la Facultad de Ingenieria de la Universigad d= Jan _arlor de
atemala, se han hecho ensayos para diferentes maderas que seo produ or on Hua‘temala.

~ nales s5e araesentan en la Tabla 7, 2n o] dnevn R
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5.1.3 TAMAROS NOMINALES Y EFECTIVOS

Se le llama tamano nominal o comercial a la seccidén de los miembros después de ser
cortados en el aserradero. Estos se cortan en miembros con secciones que se
dimensionan generalmente en mGltiplos de 1". Posteriormente esta madera es secada
y en ocasiones, segtn el uso que se le vaya a dar, es cepillada. Debido a que
con el secado la madera se contrae y cuando se cepilla se le quita parte de su
secciéon, es conveniente que en el diseRo de los miembros estructurales se tome la
seccion final, la cual se llama tamano efectivo. El tamano efectivo se encuentra
restdndole a cada dimensién de la seccidn, una fraccidon de pulgada asi: a las
dimensiones menores o igual a 4" restar 3/8" y las secciones mayores que 4" restar
172",

5.1,4 DIBERO DE VIGAS DE MADERA

Las vigas de madera deben diseRarse de tal forma que sean capaces de soportar las
cargas actuantes asi como dar sequridad al wusuario al menor costo. Las cargas
externas que actGan en la estructura producen diferentes tipos de esfuerzos que
deben ser absorbidos por el material. También producen deformaciones, las cuales
deberdn ser menores que las adminisibles. De donde se deduce que una viga
correctamente disefada deberd llenar los requerimientos siguientes:

A. Disero a Flexiodn: fr ¢ f

B. Disefo a Corte: vr £ v

C. Diseno de Apoyos: fpr< fp

D. Deflexidn: Ar € \a
Donde:

fr Esfuerzo a flexidn existente como
resul tado del momento flexilonante.
f Esfuerzo a flexiéon segun la especie de
madera.
vr Esfuerzo cortante real como resultado de
las fuerzas cortantes.
v Esfuerzo cortante horizontal seqln la
especie de madera.
fpr - Esfuerzo de compresion perpendicular a
la veta segun las cargas actuantes
fp - Esfuerzo de compresién perpendicular a la
veta seqgun la especie de madera.
v Flecha segGn las cargas actuantes
va - Flecha admisible para vigas.

A continuacion se hard el estudio de la mecdnica estructural de las vigas de madera.
La mecdnica estructural es el conjunto de conocimientos cientificos que permlie
predecir con cierta seguridad como se comportard una estructura de forma vy
dimensiones conocidas, cuando esté saometida a fuerzas u otras influencias mecanicac
ronocidas. |

avonge anter & Ay Nilion Detiga of Concete Semetuwy Pag 41 Meagmosrhill Bieador Jnidae
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%.1.4.1 DISERO A fLEXION

Considerar la siguiente viga de madera (fig.
1) simplemente soportada sobre la cual act@an

¢‘~ / r (5 .
T - cargas externas:
i ~¥ <
N . .
. %58 1;::‘ Como consecuencia de la accion de las cargas
v la viga se deforma, produciendose esfuerzos
A ) de compresion en las fibras superiores,
Fla. 1

esfuerzos de tensiodn en las fibras inferiores
y el punto donde se produce el cambio de

L EEDA PRELSIOMN . IR G . . .
*gzzji:::;f Eoten 4 tensién a compresién es el eje neutro.
ord T beacd

EN-\ON
PEFORMALIEN f'é Haciendo una seccién longitudinal (fig.6) y
ﬁ, cortando en A-A° encontramos que la acciéon de
—n las fuerzas externas P11, P2 y P3 han
‘ , producido fuerzas internas de compresion (C)
Rﬂ AL, ZUEKrrlJEREizg y de tensiéon (T), estas fuerzas en vigas de
f%ﬁ. = madera son iguales (C=T). Siendo estas
7 fuerzas iguales, encontramos en el esquema de
deformaciones (fig. 8) que las deformaciones
1 g son directamente proporcionales a los
A& LB ZOLTE esfuerzos, vrazén por la cual la deformacione
Fla 4 unitaria producida por la fuerza de tensidn
(€t) es iqgual a la producida por la fuerza de
P4 comprension (€c).
Ao + ’
\K\/ //
e o TAVTIAY e
5 K
I s =2
N TR s T Yy E e e
"‘: o ; R - /_(_/*L_. g — 4L__._.. . 2
S S L —
SN - BN BL RUEMA 2ok EMA
CON AT TURINAL TEANAVEZ‘N/ VEFﬁQMA[MNE‘ ELRELZZLY
. T [T =

Asi mismo encontramos en el esquema de esfuerzos para una seccion rectangular, gque

los esfuerzos de compresion  (fc) son iguales a los esfuerzos de tensién (1),
siendo maximo en las fibras extremas y O en el eje neutro, debido a la forma
triangular del diagrama. Las fuerzas de compresion (C) y tensioén (T) acthan en el

centroide de su correspondiente diagrama de esfuerzos, el cual se ubica a 2/3 de d/2
4e] eje neutro, donde d es el peralte de la viga (fig. 9).

v ,e considera que el sistema esta en equilibrio, haciendo una sumatoria de momentos
-v 27 punto e’ tenemos:

Lhe 0

MEa M Mt = 0
MRa Mc + Mt S1 MRa M

Mmoo Moo+ Mt

Momer ¢ Flexionante Momento Resistente

Momento Flexionante Momento Resistente



Donde:

MRa Fs el momen‘o

producido por

Este momento ec 1gual a el momento M (fig.

Mc Momento producido por la fuerza de
compresion.,
Mt Momento producido por la fuerza de tensiodn

51 analizamos la ecuacidn 1 tenemos que el momento M es el que producen
expresado en el diagrama de momentos de
resultan

externas,

flexionante. tos momentos Mc y Mt
azén por la cual llamaremos a estos:
51 Mc Mt
Tenemos: M SN 'y
pero Mc Fuerza % brazn
17 d
M Cx (1/3 d)
Porn Esfuerzo % Area
Tome loc scfaertog gon mAximoc en tohy
el gus £ RSTaer 20 meidy . N
la viga: A B/
Ty
C fox oo
4
Sustirtuyendo en la ecuacidn
M bkdx 177 A1
4
Mc Flboko
1§

er la o o«

grrnid o

DK CExbx
17
" fxbxd= 4
5
51 .amamos médulo de seccidn (S)  a la razdén
1) sobre la distancia (c) del eje

compr 2~ .0N, es declr:

de

oxtroma

existente entre el
neutro a

la reaccién Ra.

donde podemos llamarle:

la fuerzas
Momentos Resistentes.

5

i

Qe

momento
la fibra extrema de .a

newttro

las

13

fuerzas
Momento
internas del miembro

[y

N ede



19

Si1 la seccién es rectangular:
entonces:

3
I - bXd_ cod/2
12
3 3
S bxd /12 2Xbxd
4/2 12xd
S bxdz | (5)

& )
Sustituyendo en la ecuacién (4)

M X5 (6)

Llamdndosele a ésta ecuacidn, ecuacidon de la flexi16n para una secciédn rectangular
donde:

M Momento flexionante
f Esfuerzo a flexi6n
5 Médulo de secciédn

1-r val para -“ualquler secciodn, la formula de la flexidn sera:

onde:
! el momento de 1ne-cC1~
ia distancla dei eje neutro A toho, pxtroem
1 ba +hajo de dr ho - e
S0 haoer Sty un e e Sstante de la a1mportancia que tiene el momentn  d.
ero1a, el cual ayude a escoger la forma adecuada de la seccidn  seqln el wuso
oo le dard a la ectructura, ooy egemplo: o rocideramns 1a coccidn rectann ).
-t viga: e
b=4" 5
— ¥
VIR R | 10)
Kood— e X Entonces:
— e 3
Fic. 1o b
-+ — 4
. & d
HN
7% ¢ PG
SISISNEY) IR NPT N misma seccidn, es decir con
msideramos que en  la ecuacion del momento de 1inercia la base "b" eSS siemp
«ralela al eje de giro (X X )(fig. i1) y el peralte d" es

iempre perpendicular al e1e de giro, tenemos:




3 3
I - b %d = 8 %4
12 12

I = 42.47 Pulg4d

En los resultados anteriores puede se notar la gran diferencia en los momentos de
inercia aGn cuando la seccién es exactamente igual en ambos casos. Esto nos permite
decir que las vigas son m&s eficientes en cuanto mds peraltadas sean (en funcidn
de su eje de giro). también podemos decir que el momento de inercia es la oposicidn
que presentan los cuerpos a rotar.

9.1.4.2 DISERO A CORTE

Adem4ds de los esfuerzos que producen flexidén en una viga, existen los esfuerzos
cortantes que pueden ser paralelo a la veta (esfuerzo cortante horizontal) y
perpendicular a la veta (esfuerzo cortante wvertical). El esfuerzo cortante
vertical no es critico en vigas de madera motivo por el cual unicamente se
desarrollard el esfuerzo cortante horizontal, que puede hacer gque 1la viga falle.
Un ejemplo sencillo nos puede mostrar la
existencia de este esfuerzo. Suponer la
siguiente viga simplemente soportada, con una
seccion rectangular b, d, siendo la
deformacion como se muestra en la figura 13.
S1 tomamos esa misma seccidon y la separamos
en dos partes 1iguales (ver figura 14) sin
Fle. 12 colocarle ningGn tipo de sujetador, es decir
— que se pueden deslizar libremente,
obtendremos que justamente en la union de las
seecon dos secciones se han producido
desplazamientos horizontales. Pues estos
= - mismos desplazamientos ocurren el ejemplo de
-~ e la figura No. 13, los cuales no son evidentes
R cuando las cargas son pequenas, pero si
= aumentamos las cargas veremos que aparecerdn
grietas en el eje neutro mostrando que la

estructura falld por corte horizontal.

f
-

Analizando la viga, haciendo los diagramas de esfuerzos cortantes (fig. 15), =se
puede ver que los esfuerzos cortantes son mdximos en la fibras del eje neutro v

minimos en la fibra externa. Se ha determinado por ensayos de laboratorio, que los
efectos criticos de las fuerzas cortantes aparecen a una distancila de los apoyos
igual al peralte efectivo (d) de la viga. Por esta razén la maxima fuerza cortante

(Vy(fig. 14) que debe considerarse en el diseRo a corte es la que se presenta a una
distancia 4 de los apoyos.

F1 esfuer:n cortante en 1na viga de cualquier sec.16n la podemos encontrar =+ partair
de la ecuacién:

- Momento de inercia en pulgd

AARPAML g CRTE Ancho de la viga en pulg

-

L. v VXQ (8)
Lol \{, — )\ r I¥b
e S N v En donde:
’ (150 “Ecoon IAGEAMA (B v tsfuerzo cortante en H/pulg:
Hij\\\\\\ Eéfﬁ?afﬁf' V = Fuerza cortante en H
= e e Q@ = Momento estdtico en pulgl
A = T~ 1
b
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Partiendo de lao ecuaclidn anterior se puede encontrar el esfuerzo contante para una
epccatn redtangular i ffig. 17):

5

5 1 = bxd
12
b
- A
ia y G = Area % EBraic

Donde el 4rea es la que se encuentra arriba o

abajo del eje neutro y el brazo es la
distancia que hay entre un eje que pase por
el centroide paralelo al eje neutro de esta

drea y el eje neutro de la seccidn de la
viga.
Entonces:
Q@ = b x%x d/2 % d/4
Sustituyendo
v .=V X (bkd2)/8
(b%d3/12)%b
Siendo este el esfuerzo cortante para
una seccidn rectangular.
que debe cumplir una viga., estd la deflexidn insianianea
7 los limites tolerables con 1a finalidad de proporcionar
sequridad & 1S ustarics asi  como reducir al minimo tas wvibraciones, Las
iefarmaciones permisibles aconsejables dependerdn del wuso gue se le dée a la
st runctura. Acy por ej)empio: estructuras gue seran usadas para apartamentos.
“cwerclos, viviendas, etc., la defiexidn admisible sera:
Aa = L7360
donde:
Aa = Deformacidén admisible en pulg
. = tuz de la viga en pulg
rn otros caszos como puentes, entarimades, cubiertas, etc., ouede usarse:
Aa L/200
Fsta deflexi1dn admisible deberd& ser mayor o igual gue la deformacidn real gque se
presente en la viga, {determinada para cade viga en particular} gque dependerd de 1a
Tz, las cargas, la seccidn y el material de la viga. Por ejemplo la deformacidn
real de la vige simplemente sopnrtada (fig. 15a) la flecha maxima es:
a
Ar S wXi
384 ExI
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Donde:’.r - Flecha real en pulg
w Carga uniformemente
distribuida en H/pulg
L Luz de la viga en pulg
E - Médulo de elasticidad
del material de la
viga en H/pulg?
I Momento de inercia en
pulgd

Como puede observarse en la ecuacién anterior, tiene mucha importancia la luz (L)
debido a que estd elevado a la cuarta, es decir que la deformacidn no varia
proporcionalmente a la luz. También tiene especial atencidn el momento de inercia,
ya que a mayor momento de inercia menor deformacién. Por otro lado debe recordarse
que en el momento de inercia esta involucrado el peralte d elevado al cubo, lo que
permite que las vigas sean mds eficientes a deflexidn, cuanto mds peraltadas sean.
También debe tomarse en cuenta que las deformaciones seran menores en vigas
continuas.

§.1,5 DIBERO DE ENTREPIBO8 DE MADERA

En un proyecto determinado el proyecto arquitectédnico, como respuesta a la
necesidad de crear nuevos espacios habitables, presenta una solucién con entrepisos
de madera, con el cual se inicia la prefiguracidn identificando los apoyos, que
pueden ser columnas o muros de carga, de manera que las cargas generadas por el techo
y entrepiso se transmitan directamente a estos apoyos y luego a la cimentacién.,
Definidos los apoyos del entrepiso se inicia la prefiguracién del mismo, sabiendo
que se requiere de una superficie horizontal para el desenvolvimiento de las
actividades humanas.

La solucidn debe ser segura y econémica, por lo tanto debe utilizarse el menor numero
de elementos con la menor seccidn que permitan el logro del objetivo propuesto.
En ese sentido se pueden usar tablones que se comportan como vigas de peralte
relativamente pequeno en relacién a su ancho, a los cuales es necesario colocarle
apoyos a menores distancias que la separaciéon de las columnas, estos apoyos vienen
dados por la colocacién de wvigas secundarias perpendicular al sentido
longitudinal del tablén. La separacidn de las vigas secundarias es menor que la
separacion de las columnas siendo necesario vigas que den este apoyo y transmitir
las cargas directamente a las columnas, a estas vigas se les 1llama vigas primarias.
{Véase fig. 18).

Las cargas se transmiten monodireccionalmente, es decir en una sola direccién y son
determinadas sumando las cargas de trabajo muertas y las cargas vivas. Las
crimeras se determinan de acuerdo al peso de los materiales de la estructura vy las
sequndas se estiman de acuerdo al uso que tendrd la estructura.
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ESQUEMA TIPICO DE UN ENTREPISO

El diseRo de entrepisos se inicia a partir
del diseno arquitectdénico, con lo cual se
puede hacer la distribucidn inicial de vigas
—_— . 4 secundarias, vigas primarias y columnas,
tratando de ubicar las vigas secundarias bajc

tabiques para evitar que estos estén

f Vieas] transmitiendo cargas al_entablonados, lo cual
.} IEguNF%E!Asl | haria que el tabldéon tuviera un peralte mayor.

. T Después de hacer la distribucidn se procede a
determinar las cargas muertas y vivas por pie
cuadrado, 1iniciando el disero del tablén.
Dado que el tabldén a usar se conocen ya las
dimensiones de la seccidén, y con el objetivo
de hacer un disefo econdmico, se encontrara
(AmLtan + la separaciédn ma&xima que puede soportar el
tablén de acuerdo a su deflexidn, flexidn vy
corte, considerando el mismo como una viga.

r/L.AN T~

TS '457“7—\»’\[,‘\ s/
Feimagia/ FRAUNTASA Definida esta separacidn, se procede a
hacer la distribucidn final de wvigas
~E:££<¢34 secundarias y el diseno de estas vigas,
(2. posteriormente se hace el disedro de
vigas primarias. (Vease ejemplo No. 2 en
Anexo A).

5.1.6 DISERO DE COLUMNAS DE MADERA

J-lunma cargafdas o almente

Jna columna es un elemento sometido a compresidn, lo suficientemente delgado respecto
a su longitud para que bajo la accién de una carga gradualmente creciente se rompa
por flexién lateral o pandeo ante una carga mucho menor que la necesaria para
~omperla por aplastamiento. En esto se diferencia de un elemento corto sometido a
:ompresién, el cual aunque este cargado excéntricamente, experimenta una flexién
lateral despreciable. Aunque no existe un limite perfectamente definido entre
elemento corto y columna, se puede considerar gque un elemento a compresidn es una
columna si  su longitud es mas de diez veces su dimension transversal menor (L
10%b). Las columnas se pueden dividir en dos grupos: largas e intermedias,
ronsiderdndose en ocasiones los elementos cortos como un tercer grupo de columnas.

fstos tres grupos se diferencian fundamentalmente por su comportamiento ante 1a
accién de cargas externas, asi las columnas largas se rompen por pandeo o
flexién lateral, las intermedias por una combinaciodn de aplastamiento y pandeo vy
145 cortas por aplastamiento.

ese sentido se puede decir que la carga critica serd aguella carga axlal
ndxima que pueda aplicarse a una columna permaneciendo recta. aunque en equillibrio
inestable, de manera que un pequero empuje lateral haga flexar la misma.

£n 1757, tLeonhard Euler hizo un andlisis tedrico de la carga «critica para >.umnas
ssbeltas y 1legé a determinar la siguiente ecuacion, la cual es expresada por el
forest products laboratory”en funcion del lado menor, para elementos empotrados
on sus extremos, considerando un coeficiente de sequridad i1guai 2 J.

P Exn2 0.27%E

A 36x(L/b)2 (L/b)?

casnd e Resistanda e Maraanzr Pag 427 By Myves
PROPERAD DF 14 (V71105 o SAN CaRy

08 0t qu
ﬁiLff(‘,‘;gCa C ) fGUl’mu
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P 0.3%E | (10)
A (L/b)?
Donde:
P carga axial (#)
A drea de la seccidn (pulg?)
E = médulo de elasticidad (H/pulg?)
L luz libre (pulg)
b lado menor de columna (pulg)

L~ esbeltez

En las columnas la esbeltez es critica por lo tanto deberd chequearse +teniéndose
que la ecuacion anterior es aplicable a columnas cuya esbeltez este entre 10 y 50.

B. Columnas cargadas excéntricamente

Generalmente las columnas que forman parte de la estructura de wun edificio, estdn
soportando «cargas que actaan fuera del centroide de la seccidén produciendo
determinada excentricidad, lo cual hace que se comporte de diferente manera
a las expresadas anteriormente. Esta carga excéntrica produce flexién en la
columna debido al momento producido por la misma, con lo cual la columna se estard
comportando como un elemento sometido a flexo-compresion, disedandose como una viga
y como una columpa. La ecuacidn, combinando ambos situaciones serd entonces:

sP/A + /S <1 (11)

n/
f

Donde: P = Carga que actGa en la columna (H)

A Area de la seccidn (pulg?)

- Esfuerzo de trabajo de compresioén
paralelo a la veta o el esfuerzo
seqg(n su esbeltez en #/Pulg?, que
resulta de la aplicaciédn de la
ecuacién de Euler (tomar el menor)

M Momento flexionante (#XPulg)

S Modulo de seccidn (pulgd)

f Esfuerzo a flexiodon (H/Pulg?)

Puede nbservarse en la e uacion anterior que se hace una relacidn entre esfuerzos

de compresidn y esfuerzos flexionantes. Un diseno econodmico serd aquel que
proporcione en seccién que wmejor trabaje a la accion combinada de ambos
efectos.

5.1.7 DISERNO DE CUBIERTAS

Las cubilertas pueden ser disenadas de varias formas dependiendo de las
raracteristicas de la distribuci6n arquitectodnica. Segan la luz a cubrir se podra
resolver usando un sistema de vigas o tendales y costaneras o un sistema de armaduras
y costaneras. El primer caso serd usado cuando las luces a cubrir sean pequefas de
forma tal que las secciones en lac vigas sean de tamanos comerciales y 123s sequndas
para cubrir grandes luces.

.,ualquiera que sea el sistema a usSar, Ssiempre se usardn costaneras para soportar 135
cargas producidas en la cubierta y transmitirlas a las viga o las armaduras. .as

costaneras cen los primeros miembros a disefar en la cubierta.
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v a5 cstaneras  son las encargadas de soportar las  cargas que se orodu en en la
cublerta, vy su diseRo serd de manera que propurcione sequridad y proteccidn  al
usuartio. Las rargas que soportard son las siguientes:

A. Cargas Muertas

B. Cargas Accidentales
C. Cargas Vivas

Las cargas muertas son las producidas por el peso de los materiales usados en la
cubierta. (Véase Tabla 4 en Anexo B)

Las cargas accidentales, son <cargas que no son constantes en tama”o ni en su
ubicacién, tales como las carqgas de viento, las cuales puede ser que acten 0 no,
de acuerdo a la existencia de viento. Esta carga de viento puede determinarse de
acuerdo a la wvelocidad del viento, con lo cual se determinard la presién a
Barlovento o sea la presién frontal, pero segln ensayos de laboratorio se  ha
encontrado también un efecto de succidn a Sotavento. (Véase Tabla 5 en Anexo B)

Ademds de estas cargas pueden presentarse eventualmente otras, como «cargas

ncasionadas por personas al hacer reparaciones. Esta carga puede considerarse como
2quivalente a la ocasionada por el wviento, debide a gque se estima que no se harar
~eparaciones en el momento de una accién total del viento, razéon por la cual no =-

toma en el dise”o de -ubiertas. Otra carqga que puede presentarse sobre la estructura
es la carga de ni1eve, considerdncose  en  los lugares en donde se  produrca este

f men At vy
o - R
Tuestre e, materlia. a4 usar e ible *a. o~ Loty deso ) o Tt myns
cepararien entre o Sy pesn o opripo se  -alcula usando la Tabla de . Onevn
dad,
[ o A superficie de M o1
- e tecdrd una estructur sometida dos fusrras, esta que actaa perpendicular o
de las caras y la carga muerta que no actla perpendicularmente a ninguna -
5 caras (figq, 19). Debido 2 esta circunstancia y con la finalidad de simplificar
i1 ' . debe descomponerse la carga muerta en sus componentes perpendiculares a
las caras de la seccion de la costaner «
Wygnre  Mmosirs (componentes en X,Y), de manera que tengamo .
la sec .4n sometida a fuerzas que actla
perpendicularmente a sus caras. Teniendo la
fuerzas actuande de esta manera se pueda
disefar ia costanera como wuna viga. con !
o diferencia que estas fuerzas produc -n
“lexi6n, ot Tocron v gty 0 A )
> 1A,
DISERD DE AHMADURA
armaduras soun miembres « racturales o <2 MLman Ty o Le SR
‘P, en puentes y eventualmente en entren: N muy etp ecte s e hewe

ndes luces con estructuras muy esbeltas.

jna armadura se opuede definir como uha configu-a 1én  estructura.  ge ecemen: .
seneralmente soportada en sus extremos y formada por una serie de miembros rectos
arreglados y conectados uno a otro de tal manera que los esfuerzos transmitidos de urn
‘embro a otro., sSean axialess o longitudinales a ellos nnicamente va P tene An

. [
Tprension.

{1 Hamry Pasker. Disang Simalficado da Amadums 9o Anquitectat v constructores, Pag. 81, Limura, Mexico
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La eficiencia de las armaduras se fundamenta en la disposicidn de sus miembros, los
cuales van formando +tridngqulos, debido a que esta es la figura geométrica
indeformable a la accidn de las cargas, es decir que la figura sigue siendo un

tridngulo aGn cuando sus miembros se deformen, cosa Qque no ocurre con ninguna otra
figura. Estas armaduras formadas completamente de tridngulos se les llamaré
armaduras con confiquracién completa porque tendird el minimo de miembros.

Cualquier otra configuracién serd incompleta e infuncional.

A partir de esta concepcién se puede crear cualquier armadura de acuerdo a las
necesidades arquitecténicas de nuestro proyecto, determinando la forma que mas
convenga, colaocando los apoyos en el lugar mds adecuado sequn nuestro proyecto. Las
armaduras mas usadas en cubiertas se presentan a continuacién:

TIPOS DE ARMADURAS

PO FINK TIpo PRATY PO ROWE

-1 — S

De los tipos de armaduras mostradas anteriormente se puede tomar por ejemplo la
armadura tipo HOWE para explicar las partes de la misma.

PARTES DE LA ARMADURA
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4, Cargas en Armaduras

l.as cargas que actGan en una armadura son las que transmiten las costaneras, «con la
variante gque la carga de viento debe tomarse 1iniclalmente en wuna direccién vy
posteriormente en direccién opuesta, debido a que el viento solo actGa en una
direccidn vy las armaduras deben disenarse para que pueda soportar estas cargas
ruando se presente en una u otra direccion.

Las cargas gque se producen en las costaneras, las —cuales fueron previamente

disenadas, actGan en el cordén superior de la armadura, cargas que deben
concentrarse en los nudos del cordén, siempre separadas de las cargas muertas y lac
de viento, dado que en el andlisis de las armaduras se consideran las cargac

concetradas en los nudos.

Si ademds de las cargas consideradas en las costaneras existiera otras cargas, comc
podria ser un cielo falso anclado en el cordén inferior, esta carga deberd
concentrarse en los nudos de ese corddbn, siempre en direccidn de la gravedad. Otras
de las cargas que debe considerarse es el peso propio de la armadura. Este peso
es muy dificil determinarlo, debido a que no se saben las dimensiones de los
miembros, pudiéndose determinar de acuerdo a la tabla 6 que se presenta en el
Anexo B, Cuyos pesos fueron determinados por cada ple? de superficie del techo, a
partir de una muestra de armaduras ya disenadas.

B. Analisis de las armaduras

£l objetivo del andlisis de las armaduras es determinar las fuerzas internas vy

esfuerzos en los miembros que componen la misma, para hacer el disero estructural
de cada uno. Para el andlisis existen varios metodos, siendo los mds 1importantes
los siguientes: Metodo de nudos. Metodo gréfico o diagramas de Maxwel v el

Método de seccidnes.
20Y o mMstodo e nadoc:

“5te método es el mds exacto y -e basa en la descomposiciéon de la armadura en  cada
nudo, aplicando las ecuaciones de estdtica (ILfx O y LFy=0), nudo por nudo, dado
que esta en equilibrio. Ecte método resulta tedioso para los estudiantes que no
ti1ernen habilidad numérica,

S0 Metadn o8 o

' meétodo grdfico o diagramas de Maxwel consiste en resolver la armadura
yrdficamente, siendo un método bastante fdcil para estudiantes que tienen habilidad
12 dibujar como es el caso del estudiante de arguitectura. Después de haber
alculado las cargas externas y trasladadas a los nudos, se determinan de las
reacciones en los apoyos, aplicando las ecuaciones de estatica (EFx 0, EFy=0 v
M=0). Conociendo las reacciones se procede a resolver grdficamente la armadura.

R.3 Método de Secciones o de Ritter

rste método tiene la ventaja de que permite encontrar el valor de la fuerza en un
wiembro determinado sin necesidad de resolver toda la armadura como es el caso de
ios dos métodos anteriores. Aun con esta ventaja, el metodo no es muy usado debido
1 que en una armadura deben diserarse todos los miembros siendc necesario Ionocer
crro 1o tants 1a fuerzae e todoe 10s miembros.,



L. Disenc de los miembros de la armadura

Dependiendo del tipo de armadura, ubicaci6n de los apoyos, ubicacidn de las cargas,
etc., asi serdn los tipos de esfuerzos a que estan sometidos sus miembros. Por
ejemplo en una armadura tipo Howe usada en una cubierta, en los miembros del alma,
165 tirantes estardn sometidos a esfuerzos de tensidn y a compresion los puntales,
mientras que los del cordén inferior estardn a tensidon y los del cordén superior a
compresion. Ademds en este corddn se presentan cargas que le producirdn flexidn,
razon por la cual deben disenarse para soportar una accion combinada de flexidn
y compresién es decir que deben disefarse a flexo-compresion. En algunos casos
también el corddn inferior podria tener cargas gque le produzcan flexidén, como podria
ser un cielo falso, en este caso debe disenarse el miembro a
flexo-tensiodn.

C.1 Disero de miembros a compresidn

Los miembros a compresiédn, llamados también puntales se diseran como columnas,
suponiendo la fuerza interna como carga axial y la longitud la distancia de centro a
centro de nudo.

C.?2 Disefo de miembros a tensiodn

£1 diseno de los miembros a tensidén es wmuy sencillo, Yya gque Gnicamente debe
chequearse el esfuerzo a tension, teniendo cuidado de no exceder el esfuerzo de
trabajo a tensidn de la madera. Debe ponerse especlal atencidn en 1los espacios
ocupados por los tornillos en las Juntas. Por esta razon debe
incrementarse en dos tercios el 4rea neta requerida de la secciodn.

En0 de miemuro, 4 fiovo comore-19n0

Fstos s0on 1os miembros que estdn sometidos a fuerzas que le producen compresion vy
fuerzas que le producen flexi16n, por lo tanto deben diserarse para resistir
simultaneamente ambos esfuerios. Esto se hace tratando de combinar el efecto de
ambas acciones: en el caso de la fuerza de compresidn hard que se comporte el
miembro como una columna y la flexidn como una viga. Estos miembros se diseRan como
se diseman las columnas con carga exéntrica, de acuerdo a la ecuacidn No.
11 mostrada anteriormente, solo que en este caso 21 momento serd el producido por la
carga que le produce flexiodn.

.4 Disero de miembros a flexo-tensién

b .t0s son los miembros que estdn sometidos a fuerzas que producen flex1ién y tensiodn.
ambos efectos se producen simultdneamente, siendo la ecuaciodn usada para Ssu
d15em0 muy paregido a la anterior con la variante, gue como en este casc existe
tensién, la  esbeltez no serd critica y el esfuerzo a considerar serd a tensidn
(fin

AR e
fit t

dJe  Iniones

miembros de uns armadura Se unen en los nudos. bEstas uniones geben ser tan
mples como sea posible con un minimo de corte de material. Generalmente se hacen
w-ando tornillos y placas de acero 0 madera. Las uniones mas criticas se dan en
los apoyos, llamadas juntas de talodn. Se pueden dar también uniones en el corddn
inferior llamadas empalmes a tension. Este empalme es recomendable que se haga en
tos puntos donde la fueriza a (ension Sea Jmenor.



5.2 DISERD DE ESTRUCTURAS DE ACERO

£l diceso de estructuras de acerc forman parte del contenido del curso de Disero
Ectructural 1. A continuacién de detallan los temas tratados actualmente en el
miomo, presentados en la misma secuencia del curso.

1. estructuras de acero se caracterizan por ser estructuras muy esbeltas, de poco
peso pero tienen la desventaja que fallan fdcilmente a la accidn del fuego por una
parte y por otra, su alto costo porque 1la materia prima es importada. A lo
anterior hay que agregar que son estructuras que necesitan mucho
mantenimiento contra la corrosidn.

£l acero mds usado es el que serala la Sociedad Americana para Pruebas de Materiales
(ASTM) en su especificacién A36 y Los esfuerzos permisibles de trabajo
incluidos en las especificaciones del Instituto Americano de la Construccidn en
ficero (AISC) estdn basados en el esfuerzo en el punto de fluencia (fy) de 36,000
H/pulgs?, razén por la cual el método de diceRo es el Método de Disefo Eldstico.

5.2.1 VIGAS DE ACERO

Las vigas de acero se disefan usando el método eldstico, es decir que se wusan las
cargas reales y esfuerzos de trabajo. Estns miembros de diseRan de forma parecida
2l disefo en madera, con la variante que los esfuerzos que resiste el acero sco

mucho mayores que los de la madera, vy de alli que las secciones son muy esbeltas.
£sta circun=tancia motivd 1la blsqueda de secciones mis eficientes, aun cuando no
sea de seccién rectangular sélida, dando lugar a los perfiles estructurales.

5.2.1.1 PERFILES ESTRUCTURALES

Los pert o trpctura e ade : fral e .

o Ty BRI

Yoiga estandar

Viga canal

Viga T, patines anchos
Viga , patines argostos

<t.o perrt1 oes son identificados con 1a nomenclatura utilizada en el manual del

nstituto Americano de la Construccion en Acero {(AISC), el cual los identifica de
1 c1guiente manera: pocr ejemplo: g I 23 ol 8 %23, el primer digito es el
seoralte aproximado de la viga en pulgadas, la letra o simbolo es el tipo de perfil.

2} otrn valor numérico es el pes: - 4 - : e o '

r A
1 LA M { ©o 4
ne slemen o oo aoresalientes del patin de compresion  es 1gual o wmer
.ty donde fy es el esfuerzo de cedencia del acero en H/pulg?. es der
fw ) 1600 entonces la seccidn es compacta.
Jfy
d oma molie Z“on 1os aguientes  req erimienins para  que  la 300 idn sea



Donne:
bf Ancho del patin en pulg
N N AT fy tw Espesor del alma en pulg

tof Espesor del patin en pulg
fy Esfuerzo de Cedencia en #/pulg?
d Peralte efectivo en pulg

oy por ejemplo cara  acero AZ6, 16007 136,000 #H/pulg? - 8.43, si las secciones
con W oL2Kk27 y wltx77 fig. 22). tomando sus caracteristicas de la tabla 7 del Anexo B,

tenemos:
Se- 16n W 12%27

(bf  tw)/2 1600 . (6.497 0 0.237)/2 7.82 < 8.43

tf Lty 0.4
"3301.42 k% tf /bt fv . (3301.42 x 0.4/6.497)2 41314 - 36000 H/pulg?
(13028.58 % tw/d)2 2z fy , (13028.58%0.237/11.96)2 66654 > 36000 #/pulg?

Eninonces la gsecoinn e compacta.

coan oW Lok /D

tw)/2 ~0C (12.049 0.43)/2 2.69 5.43
t r 0.671
N v, 75301.42 % 0.671/12.04)2 = 33853 < 346000 #H/nulg?
Vool 08 o twsd - S.. 713028.58 ¥ 0.43/12.29)2 209150 ~ 346000 #B/nyln2
la secc: oz o compact 4.
AT
“ R ~
* T
e
T ALma mde - o~ ntoroe que el operTyr. w4
= 4 A una seccidn compacta oy W 12%72 es  una no
. - compacta. fsta clasificacidn eg My
J importante para determinar los esfuerins
Jermisibles a flex16n como 5e ver)
Lot
o¢
K ai

S.2.1.7 ESFUERZOS UNITARIOS PERMISIBLES DEL ACERO ESTRUCTURAL

_os  esfuerzos unitarics permisibles o esfuerzos de trabajo der Acerro et o
on calculados a partir del esfuerzo de cedencia del acero. Como ejeaplo, tenemos
e el esfuerzo de tersién  (ft) nara acero A 36 es Tt 0.60%fy por tanto ft
LGN DL D00 B pnln? 21,400 H/oula?. fste esfue-zo, por facilidad de (dlculo se
co-tu - ST - 20T B/ 1g . Lot a4 Dr = preepntan (SR Bl s e

Love0e it - permisibles para acero A& Tes
~SPECIFICACION AISC E5F
Tt 0.60 % fy 22,000 H/puic’

fv 0.40 % fv 14,5900 #/pul )’

. . R
o [V YS I SRS L A S BV R S



5.2.1.3 VIGAS CON SOPORTE LATERAL

as formas de los perfile« de lac vigas de acero, cOmo se dijo anteriormente, <on
wscogidos para soportar efi ientemente 1as cargas, de manera que se use la menor
antidad de acero. Con eato  se tienen secciones  Mmuy esbeltas, que  con
facilidad se wvoltean, debido a gque el patin superior resiste los esfuerzos de
“mpresién y tienme la  misma tendencia al pandeo gue se opresenta en una columna
rargada. Fste patin puede estar apoyado lateralmente en toda su longitud por medio
de 1a losa del piso, diremns entonces que esta arriostrada adecuadamente en toda
=u  longitud. Sin embargo no siempre se da esta situacidn, existiendo
soportes laterales a determinadas distancias. Ern estos casos tendremos que seqg(n

ia distancia, entre soportes laterales, asi serd el esfuerzo de trabajo a flex16n que
Lo Foame

F1 1 Ltituto Americano de la “onstrucc 6n en Acero ha determinado la distancia mdxima
o1in arriostrar (Lc) del patin de compresidn de cada perfil compacto, con esfuerzo de
frabajo a flexién de 24,000 H/pulg?, asi como la longitud mdxima {Lu) sin arriostrar
del patin de comprensidn mds alld de la cual el esfuerzo de trabajo serd menor que
22,000 #/pulg?. Dicho en otras palabras cuandc la viga este apoyada a intervalos
iquales o menores gque Lc usar fb - 24,000 #/pulg? para acerc A36. Cuando 1la
distancia sea mayor que Lc y menor gque Lu usar fb 22,000 #/pulg?., En perfiles no
‘ompactos usar fb 22.000 #/pulg? para vigas con distancia sin  arriosirvar menor a

S ceopuede de | . de a ero oier  ci1-~nada, debera tener un area

Lentenente jrande . v res s foda o fles1on, el cortante y la deflevidn.
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eipoer1d para el momento producido por las cargas y el esfuerzo
mdximo del acerv es: S 72 pulg3. Cualquier seccidn de viga que tenga un médulo de
seccion i1qual o mayor que este, es adecuada a flexidn, escogiendo aquella que tenga

msyOr peralte y menor peso propio.

El médulo dge seccian

£l Instituto Americano de Construccidn en Acero (AISC) ha determinado las
ctaracteristicas fisicas y mecdnicas de cada perfil, como puede verse en la tabla
7a en el Anexo B, se presenta inicialmente la designacidn del perfil, el drea (AY,
peralte (d), ancho del patin (bf), espesor del patin (tf), espesor del alma {(tw),

nomento de inercia (I), mdédulo de seccidn (S) vy radio de giro (r) para los ejes X o
y-

Para nuestro ejemplo: Si se toma un perfil "W", encontramos en la columna del médulo
de seccidn respecto del eje X el perfil W 16%45, que tiene § = 72.5 y W 18%45
tiene S - 79.0 pulg3. Los dos tienen mayor médulo de seccidn y los dos pesan 45
#/pie. Se escoge el de mayor peralte, W 18%45, Chequear si la seccidn es
compacta:

((bf-tw)/2)/tf
(3301.42 x tf/bf)2
(13028.58 % tw/d)?

((7.477 0.335)/2)70.499
{3301.42 X 0.499/7.477)2
{13028.58 % 0.335/17.86)2

7.16 < 8.43
48545 > 36000 #/pulg?
59720 > 36000 #/pulg?

Entonces la seccidén es compacta.
B) Diserno a “orte

Despues de disefar a flexidén la viga debe chequearse a corte. Generalmente los
perfiles de vigas que soportan los esfuerzos flexionantes, son suficientes para
soportar las fuerzas cortantes.

Como se vio anteriormente, el esfuerzo cortante en vigyas es mdximo en la fibra neutra
y nulo en las fibras extremas. Debido a esta circunstancia se supone que el alma es
la Gnica parte que resiste 21 cortante en la seccion de la viga de acero. Teniendo
jue 2l esfuerzo cortante promedio (fv) en una viga es:

f. . dond=:
K tw V fuerza cortante (H#)
3 peralte de la viga (pulg)
w Espesor del alma de la viga (pulg)

t

(O

et L Tenen o7 =l eLfuerzo cortante para W 18%45 es:

B
. 335 pulg)
'\O11.3 H#/pulg? < 14,500 H/pulg-

=l esfuerzou cortante sequn la fuerza cortante y el perfil de la viga es 4,011.3

#/pulg? y el esfuerzo cortante de trabajo del acero A 36 es 14,500 H/pulg?. Este
-sfuerioc es  mpayor, ques 0l vequerido, se  puede decir entonces que la seccidn ec
“orrecta.

Deflexi6n
ademds de resistir flexion » Jorte, .a% vigas no deben deformarse excesivamente y A
,.e producirian grietas en los pisos, vibraciones, etc. gue darian sensacidn de

sequridad. Por lo tanto debe revisarse de tal forma que nc se exceda de
feformacion admisible o0 permisible de las vigas ( a).



Aa =L - 24 %12 0.8 pulg donde L=luz de la viqa
360 360

La fecha real puede terminarse por cualquier método de andlisis estructural, La
viga del ejemplo es una viga estdticamente determinada con una carga unlformemente
distribuida. Para esta viga la deformacion real es: Ar)
4
Ar 5 wiL
384 ExI
Donde:
w = es la carga uniformemente distribuida (#/pulg)
L Luz de la viga (pulg)
E = Modulo de elasticidad (H/pulg?)
I - Momento de inercia (pulg4)

51 se conoce que la mdxima deformacién es la deformacidén admisible, podemos decir en
la ecuacién anterior que:

4
Na Ar entoncesDNa = 5 wkL despejando I tenemos:
384 ExI
4
I S wkL
384 Ex a
- .stituyendo:
4
I 5(2%1000/12)(24%12) 1 643.53 pulgd 706 pulgd
384(29,000,000)0.8

7. momento de inercia de 443.53 pulgd corresponde a una deformacidén mdx ma de la
viga de 0.8 pulg. Este momento de inercia debe compararse con el perfil escogidu.

que segun la tabla 7a del Anexo B, es | 706 pulgd, este 25 mayor gue o.

alculado, puede considerarse que la seccién es aceptable. S1 este momento He

irercia hubiera sido menor, hubiéramos buscado en la tabla un mayor momento de

1neric1a y siendo ese el perfil adecuado. Para nuestro ejemplo, la secci6n esrogida
19« s,

5.2.1.4 VIGAS SIN SOPORTE LATERAL

“uando los patines a compresidn de vigas compactas estdn soportadas lateralmente a
intervalos no mayores que Lc, el esfuerzo de flexi6n para acero A6 dijimos
que era 24,000 #/pulg?. Si la distancia entre estos apoyos supera Lc pero e
nenor que Lu, el esfuerzo de trabajo para ese acero es 22,000 H/pulg?. Para
perfiles que no son compactos, el esfuerzo permisible a flexidn es 70,000 H/pulg:?
acara todas las longitudes =in soporte lateral menor que :

Suando la longitud sin soporte lateral del patin a comprecs. masOr gue L d, el
csfuerzo de trabajo por flexidn debe reducirse de acuerdo a las previsione-
~equeridas por las especificaciones AISC. El diseno de las vigas de acern
umpliendo estos requisitos, se complica. Utilizando la tabla 8 del Anexo B, nno
ryudard a seleccionar el perfil adecuado bajo estoc on S A amy o e

aejor el procedimiento resclver el siguiente ejempl

- wmplao: Disemar la  ~ec 16n de la wviga anteric

5 .
=



Solucid i 4 Dicedo a Fley o

De la 1nformacidn anteric tenemos gueg i A4 “ko1e , cabiends que el mad« o
esfuerzo a flexidn de una viga sin soporte lateral es 22,000 H/pulg?, determinar -l
mddulo de seccidn.

S - M/f (144%1000%12)/22,000 = 78.54 pulg3

Si llamamos U a la distancia entre soporte y la wmultiplicamos por el médulo de
seccidn tenemos:

SxU = 78.54%18 = 1413.72

Luego buscar este valor en la tabla 8 en la columna S¥ Lu un valor igual o mayor qu»s
1413.72 y el médulo de seccidn también igual o mayor que 78.54 pulg3. Se puede tomar
16 WF 58.

Revisando esta seccidn respecto de su esfuerio real y su moduloc de seccidn (S 94.1
pulg3) tenemos:

f M/S (144%1000%12)/94.1 = 18,363.44#/pulqg?

Por otro lado tenemos que una especificacién de AISC requiere que el esfuerzo
unitario de compresidon fb no sea superior a:

fb < 12 000 000 donde:
Lx(d/Af) L = longitud sin soporte (pulg)
d -~ Peralte de la viga (pulg)
Af - Area del patin {pulg?)

segun la tabla 7a del Anexo B, tenemos la informacidn para el perfil 1& WF 58:
N 15.86"
bf  8.464" AT bf x tf
i 0.4an At - B.464 % 0.645
AT - 5.46 pulg?

b 12 000 000
(18%12)(15.86/5.46)

fb 19,125.68 H/pulg? > 18,3463.44 H/pulg?

Siendu 2ste e¢1 esfuerzo maximo permisible, mayor que el esfuerzo real de 18,363.45
H/pulg?, se puede decir que la seccidn es correcta.

v

Disero a corte

v Y 24 000

dKtw 15.86%0.407

o -,718 H/pulg? « 14,500 #/pulq?

19 ec adecuada pa v -0Dportar  ac e ot
Des

En la solucidén anterior ya se habia calculado el momento de inercia requerido 1qual
a 643.53 pulgd4 para una deformacidn admisible de 0.8 pulg y seqgun la tabla 7a el
momento de inercia del perfil 14 WF 58 es 748 pulg4, el cual es mayor que el
requerido. tenemus entonces que la secc On =g adecuada.
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Las vigas sin soporte lateral representan la menor cantidad de casos, ya gque la
mayoria de las vigas tienen soporte lateral a distancias menores a Lc, dados por el
piso, o por otra viga que tienen por funcién soportar el piso y estas a su vezr dan
soporte al patin a compresién de la viga en que se apoyen.

5.2.2 COLUMNAS DE ACERO

En el disefo de columnas, como se vio anteriormente, es muy importante la longitud
que tenga ya que si son columnas cortas fallaran por aplastamiento, mientras gque
en columnas de mayor longitud puede fallar por su esbeltez, la cual dijimos
en columnas de madera 1igual al L/b, es decir la razén entre la longitud y el
lado menor de la columna. Para el caso de la columna de acero, la relacién de
esbeltez viene dada por L/r donde L sigue siendo la longitud y r el vradio de giro,
ambas en pulgadas. En estas columnas los esfuerzos no estdn distribuidos por igual
en toda la seccién transversal, de manera gue el esfuerzo unitario de comprecién (fa)
promedio debe ser menor de 20,000 #/pulg?, dependiendo de la relacién de esbeltez
L/r, de las condiciones de apoyo de 1a columna en sus extremos y del 4drea de su
seccién transversal.

5.2.2.1 PERFILES PARA COLUMNAS

Es muy importante elegir el perfil adecuado en columnas. En madera dijimos que la
columna se pandeard sobre el eje perpendicular a su lado menor, porque las
secciones eran compactas. En el caso del acero, las secciones no son compactas en
ol sentido estricto de 1la palabra, sino que son perfiles que generalmente no son
cimétricos en ambos ejes. Tendremos entonces que la columna se pandeard sobre el
eje en donde tenga menos momento de inercia. Esta circunstancia hace gque la
seccién mas eficiente serd aquella que tenga 1igual momento de inercia para cada
eje, tal como una secciodn tubular, pero esta seccién tiene la desventaja que es
dificil hacer los empalmes con las vigas.

En este sentido, las columnas tipo I tienen la desventaja de que el momento de
inercia en el eje paralelo al alma es mucho menor que el momento de inercia respecto
del eje perpendicular a dicha alma, desperdicidndose parte de la secci6on al no ser
Gtil en la columna. Ecta desventaja esta reducida en las secciones W ¢ WF debido a
sus patines anchos, y que en ocasiones se les llama H.

5.2.2.2 RELACION DE ESBELTEZ
f Este es un factor importante en la seccidn
X que se usard finalmente en la columna,
siendo el cociente entre la longitud
\ (L) vy radio de giro (r). £l radio de giro
puede definirse como la distancia uniforme
\ a la que debe situarse el drea total,
} respecto a un eje, para que tenga el mismo
momento de inercila. Para columnas el radio
/ de giro viene dado por la raiz cuadrada de
7/ PANCE® la razén entre momento de inercia (I) vy el
ﬁr/ SrECE BL srea (A): r  {(I/A).
CACO MENCK
i
l

Este radio de giro generalmente no es
necesario calcularlo ya gue en las tablas de
- G las propledédes de los perfiles ya estd dado
i para cada eje.

Foor

La escheltez esta determinada, como se dijo anteriormente por el radio de aqiro vy la
longitud. Otro factor que es determinante en el pandeo es el tipo de apoyo f
la columna, afectando a la esbeltez, de ande se puede decit que:
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esheltez - KL/r

donde:
K = es una constante que depende del tipo de apoyo y de los
medios disponibles para resistir su desplazamiento lateial.
En la fiqgura A del Anexo B se presentan varios diagramas
para diferentes condiciones de apoyo.

En la mayoria de edificios que se encuentran en la construccién, el valor de la
constante K es iqual a wuno por lo que 1la relacién de esbeltez se convierte
simplemente en L/r.

El Instituto Americano en su Manual de Construccién (AISC) da a conocer los
requerimientos para diseno de las columnas. El primer requerimiento se refiere a la
esbeltez, 1indicando que no debe ser mayor que 200 para miembros a compresién. El
sigquiente requerimiento se refiere a los esfuerzos unitarios permisibles, los
cuales no deben ser superiores a los siguientes valores:

Para una secciodn cargada axialmente, cuando:

Kx1 < Cc donde:
Cc relacién de esbeltez
que divide el pandeo

eldstico del inelastico
Cc JO(2%n2XE) /fy)

scern ATA e es:

r
A
P

Cc - J{(2%n2x(29,000,000)/36,000)
Cc = 126.1

Ertonces: KxL < 12601

Y el esfuerzo axial de compresidn permisible (fa) en H/pulg? es:

1 ( KkL/r2) X fy
fa 2xCc? donde fy H/pulg?
+  3(KxL/r) (KXL/r)
BXCc 8xCc’

En los casos gque la esbeltez sea mayor gue Cc:

<1 K¥L/r > Cc es decir KXL/r > 126.1, para acero A36, tendremos que el esfuerzo
fatr et

fa 149,000,000
(KXL/r)?2

Los resultados de las ecuaciones anteriores ya fueron calculados para diferentes
valores de relaci6n de esbeltez por AISC, los cuales se presentan en la tabla 9 del
anexo B.

Parae mostrar el procedimiento en el diseRo de columnas se presenta el siguiente

o
(A



1o arga maxima gue “oportard una columna de 12 pies de longitud, de acern
sy perfi1l W 13461

Tuciédne
De la tabla 7b podemos leer los valores que corresponden a un perfil W 14 x 61,

A 17.9 pulg?, r 3.98 pulg, r 2.45 pulg.
X X Yy

La columna puede pandearse para cualquier lado, en este caso sers sobre el lado en
donde tenga el radio de giro menor, gque es el lado donde menos momento de inercia
tiene, por lo tanto se calculard 1la relacion de esbeltez con el radio de giro
menor. Generalmente los extremos de las columnas estdn restringidas a la rotacién o
traslaczion, tendremos entonces que K 1, entonces:

Flbelter Kx¥L 1k12%12 98.78

2.49
Segtn la tabla 9, tenemos para wuna relacion de esheltez de 38, le corresponde un
esfuerzo fa - 17.62 K/pulg?2 y para 59 fa 17.93 K/pulg?, interpolando la relacidn

Pelter 9B.78 tenemos:
T17L62 - (17062 17.93) % (58.78 S8V 17.99 K/pulq?

for 1o tanto fa 17,590 H/pulg?
S Ared Jde la o secoldn w o 19%e0 Ly o 7.9 oull? o la Carge pera ~“ihl~ =2gri: TI0
530 314,145 #, Estas targas permisibles pueden encontrarse para varing perfilee
1a tabla 10 del Anexo B, en la cual se lee para el perfil W 14%61 una carga de 314
Estu tabla puede reducir en aran  manera el procedimiento de cdlcula i N e

- N AN LT e o 3 roow SRR fa e Svado.,
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5.3 DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO

El diseRo de estructuras de concreto reforzado se ensena en los cursos de Disero
Estructural II y III. A continuacién se presenta el disero de estructuras de

concreto reforzado en el mismo orden en que se imparten actualmente en dichos cursos.

Las estructuras de concreto reforzado son estructuras que estén compuestas de

concreto y acero, haciendo una composicidn ideal. Estas estructuras son muy
usadas debido a que se pueden adaptar a cualquier forma, segln sea el
requerimiento arquitecténico, proporcionando seguridad por medio de estructuras
econdémicas y eficientes. Esta es una de las ventajas de este sistema con
respecto a los estudiados en los capitulos anteriores, a la cual debe
agregarse su menor costo, poco mantenimiento, resistencia al fuego, 1larga

duracién asi como el uso de mano de mano de obra no especializada.

La eficiencia de estas estructuras depende en gran medida de la calidad de los
materiales que se usen en su construccién, los cuales deben llenar los requisitos
exigidos por el diseio de la estructura. Por ésta razbn se daréa eénfasis en
el aspecto cualitativo de 1los materiales, 1iniciando el estudio con el primer
componente del concreto reforzado, el concreto.

5.3.1 CONCRETO

El1 concreto es un material con aspecto de piedra obtenido de una mezcla
cuidadosamente proporcionada de cemento, arena, grava Y agua, que se ha

endurecido dentro de moldes de 1la forma y dimensiones de la estructura
deseada. El concreto se compone fundamentalmente de agregados gruesos y
finos. El material encargado de unir estos agregados es el cemento naue
contiene sustancias quimicas que accionan al contacto con el agua, la cual permite

también hacer una mezcla +trabajable para 1lenar las formaletas y rodear
el acero de las armaduras y posteriormente endurecerse, con lo cual se tiene una
masa so6lida.

Las proporciones en que estos materiales se wusen en la mezcla, asi serd la
resistencia que se obtenga finalmente, motivo por el cual serd muy 1mportante el
control de dosificaciones. Las propiedades que tengan los materiales, es también,
fundamental en la resistencia, tal es el caso del uso de cementos especiales, comc
1os de elevada resistencia inicial; agregados especiales como agregados ligeros o
pesados y métodos especiales de curado, etc.

La resistencia también depende en gran medida de las condiciones de humedad y
temperatura en que se mantenga la mezcla, desde el momento en que se coloca en
los =ncofrados, hasta que se ha endurecido por completo, a este proceso se le
1lama curado. Todas estas variables hacen que se ponga especial atencién al
control y supervision de todo el proceso de fabricacién, desde la dosificacién de
los componentes individuales y el mezclado y colocacién hasta el final de curado.

Las ventalas que tiene el concreto en construccién son tan importantes, que se cree
que fue usado hace miles de aRmos, en su forma més primitiva por los egipcios. Una
de estas ventajas es la facilidad con que se pueden llenar los encofrados de
casi cualquier forma mientras tiene todavia wuna consistencia pldstica. Otra de ias
ventajas evidentes es la resistencia al fuego.

Los materiales que componen el concreto son de facil adquisicidn ya qgque a excepcion
del cemento, los demds materiales se pueden encontrar casi en cualquier parte. La
resistencia del concreto es en gran medida a compresiodn, es decir que es un
material uniresistente, 1o gue lo hace Gtil para los elementes sometidos
esfuerzo, siendo mucho menor su resistencia a tension y corte.

4
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Debido a que no todas las estructuras estdn sometidas solo a compresidn, sino que
estan sometidas a la accién de varios esfuerzos, como es el caso de la viga sometida
a flexi1é6n, en la sequnda mitad de siglo XIX se determind la posibilidad de
utilizar el acero en aquellas partes de los miembros que estén sometidos a esfuerzos
de tensidén, con lo cual se estd superando la debilidad del concreto. Con esta
combinacién se obtuvieron mucnas ventajas como: El costo relativamente bajo, 1la
excelente resistencia a fueqo y a la accién de fendmenos naturales (lluvia, humedad,
calor, etc.), buena resistencia a compresidn, excelente adaptabilidad a formas
diversas y la elevada resistencia a tensién del acero asi como su tenacidad vy
ductibilidad. Esta combinacién es la que hace su uso casi 1limitado en la
construccién, tales como edificios, puentes, presas, tanques, depdsitos, y una
multitud de otras estructuras. A continuacidn se resumen algunas de las ventajas del
concreto reforzado:

A) Versatilidad de formas: el material se adapta a cualquier forma de origen
arquitecténico o funcional.

B) Durabilidad: Con la proteccidn que da el concreto al acero la estructura puede
tener una larga vida con el menor mantenimiento.

C) Resistencia al fuego: Con la proteccidn mencionada anteriormente la estructura
ofrece el mdximo de segquridad.

D) Costo: 1la estructura resulta mas econdmica porque parte del material se produce
localmente.

E) Disponibilidad de mano de obra y materiales. La mano de obra se puede encontrar
fAcilmente en la localidad de construccidn.

5.3.1.1 CEMENTO

Z1 cemento es un material aglomerante que tiene propiedades de adherencia y cohesién
necesarios para unir agregados inertes entre si1  formando una masa sélida de
resistencia y durabilidad adecuadas. El cemento usado para hacer concreto es el
cemento llamado hidrdulico debido a que es necesario agregarle agua para el proceso
quimico en el que el polvo del cemento, fraqua y endurese formando una masa sélida,
siendo el mas comGn el cemento Portland, fabricado por primera vez en Inglaterra en
1824,

los concretos fabricados con cemento Portland necesitan generalmente unas dos
semanas para alcanzar la resistencia suficiente para que puedan desmontarse los
~ncofrados de vigas y losas, alcanzando }a2 resistencia de disefo después de 28 dias
y continuar endureciendo de manera decreciente.

El cemento al mezclarse con agua se endurese gradualmente hasta convertirse en
s6lido. A este proceso se le llama fraguado o endurecimiento estimdndose que el
concreto ha fraguado cuando ha alcanzado una rigidez suficiente para soportar las
cargas de diseno, después de lo cual continua endureciendo por largqo tiempo con
aumento de su resistencia.

La cantidad de aqua es un factor muy importante en la resistencia del concreto.
Seqan H. Rush 1la cantidad adecuada de agua es igual al 25% del cemento, siendo
necesario un 10 ¢ 15% adicional para consequir la trabajabilidad del Mismo.
Es5to da aproximadamente 17.5 a 20 1litros por saco de cemento. Las relaciones
agua~cemento en el concreto son mayores que este minimo dado que en algunos casos se
requiere de la trahajahrlidad del mismo. segtn la forma de colocacidn.
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5.3.1.2 AGREGADOS

En los concretos comunes [0S aaregados ocupan aproximadamente del 70 al  75% del
volumen de la masa endurecida, el resto es ocupado por el cemento. agua sin combinar
y burbujas de aire. Se puede decir entonces que entre mejor puedan compactarse los

agregados mejnres son l.- resistencias mecdnlcas. También es importante que los
agregados tengan buena resistencila, durabiligjad, que sean sélidos, que su superficie
esté libre de 1impurezas como barro y materia orgdnica, que interfiera en la

union con el cemento. Estos agregados pueden clasificarse en finos y gruesos.

Los primeros llamados también arenas son los materiales que pasan por un tamiz con 4

hilos por pulgada lineal. Los materiales de mayor tamano se clasifican como
agregados gruesos 0 gravas. Estas a su ver pueden separarse en varios tamanos
para obtener una granulometria favorable. £l tamafo mdximo de los agregados

gruesos estd determinado por los espacios en los encofrados de forma que queden
completamente llenos y la armadura cubie-ta.
£1 peso especifico del concreto varia desde 140 #H/pied a 153 H/pie3., usando
generalmente 130H/pi1e3, correspondiendo este peso especifico a los concretos
campuestos con agregados de piedra natural.

3¢ pueden hacter concretos para diferentes necesidades, como los concretos ligeros que
son usados  para  atslamiento. los concretos de resistencla moderada que se usan

nrincipaimente como material de vrelleno y 1ns concretos estructurales. Ademds
de estoe ovisten ofros, _omo el oncreto pecado usado generalmente para la proteccidn
t L S oa ! famma s X en reactareos nodleares e instalaciones caimila‘es.

©.7%.1.7% DOSTFICACION Y MEZCLADO DEL CONCRETO

p—

tomponentes del rorcreto se meze.an de tal forma que la mezcla resultante tenna

resistencia adecuada, que sea trabajable. de fdcil colocacion y el menor
~to pos:ible, logrindecse con el uso de  la mencr cantidad posible de cemento
hide . g e es el mdg rarc de  los  _omporentes, cbteniendo las propiledades

coqueridac.

“xisten varias formas de Zocificar el concreto, usando la relaci16n de volumen o peso
4o cemento a arena y a grava, Ppor ejemplo: 1:2:3, indica una parte de cemento, 2
«rtes de arena y 3 partes de grava. Er este método @Gnicamente se definen los
- mponentes s6lidos, resultando 1nsuficiente para definir las condiciones del
ducto final porque falta la especificacién de la cantidad de agua 2 wusar. Otro
Indo es definir los componentes en funcidn de su peso, por saco de cemento., en este

o %1 se 1ncluye el pesc del agua. Otra forma es expresar los componentes también

su peso pero referido a un metrpo clbico. Estos Gltimos metodos son de difichl
.i1caclién porque en nuesiro medio no siempre encontramos agregados complotamente

-ips, debido a gque variaria su pesc S1 se usaran himedos. Por esta razdn se usa
~vientemente el primer método, haciendo pruebas para determinar la cantidad
‘cuada de agua. Una de estas pruebas es el ensayo de acentamiento 0o revenimiento
kKelly, que consiste en llepar un cono truncado de 30 cms de altura, inmediatamente
sude cjo Llenade -~e levanta o, _ono y se pueds dernir gue el concrets oo ranecable

| B “roegie csmnr myeato o de on ored sotructural 26t. entre n
o se dlgo anteriormerte 29 muy rmpor tante el ont ol de la rantidad de o Juk

resistenri1a se reduce entre mas agua se usa.

iwemds de estos comporentes principales, se usan frecuentemente aditivos especiales,
.ara diversos fipes, que pueden wutilizarse por ejemplo: para melorar la
t abajabilidaed, para acelerar o retariar el fraguade v endurec mypooiog ara avuar

=1 rurado, par« me orar 1. duraniliidad, para color2ar el Ceman’ o y pDar o dar o
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al concreto otras propiedades. Estos aditivos deben considerarse con cierta

precaucién ya que mientras algunos estd&n plenamente comprobados, otros son de muy
reciente fabricacién y no se tiene experiencia de su uso.

La mezcla del concreto debe hacerse de manera que quede homogénea, esto se logra
si se usan mezcladoras de tambo giratorio. En obras grandes puede utilizarse
el concreto preparado que se dosifica en una planta estacionaria,
transportdndose después en camiones en cualquiera de las formas siguientes: a)
mezclado completamente en planta y trasportado en camién agitador, b) 1llenado en
planta y mezclado en camino por el camién agitador, y c) 1llenado parcialmente
en planta, y termindndose en el camién. Esta Gltima se usa en aquellos casos en que
la planta estd muy distante de 1la construccién, ya que se estima que el mé&ximo
tiempo que debe permanecer el concreto en el agitador después de agregarle el agua
es una hora y media, después de ese tiempo debe descargarse en la obra, es decir
que después de agregarle el agua debe usarse 10 més rdpido posible.

9.3.1.4 TRANSPORTE EN OBRA, COLOCACION, COMPACTACION Y CURADO.
A) Transporte en obra

El transporte en obra del concreto utilizado en estructuras se realiza en carretillas
de mano o bombidndolo a través de tuberias de acero. El cuidado que debe tenerse al
usar estos métodos es la segregacion, ya que 1los agregados gruesos tienden a
asentarse mientras los finos 4 el agua quedan en la parte superior,
perdiéndose la homogeneidad de la mezcla.

B) Colocacidn y compactacion

Este es el acto de su emplazamiento en los encofrados. Antes de 1la colocacién del
concreto deben limpiarse las armaduras, 1los encofrados deben estar limpios, s1in
residuos de concreto, bastante hamedos. La colocacién y compactacién tiene
gran importancia en la calidad final del concreto. Una colocacién adecuada debe
evitar la segregacién, el desplazamiento de los encofrados, o de la armadura
dentro de ellos y el mal enlace entre capas sucesivas de concreto. Inmediatamente
después de colocado el concreto, debe compactarse mediante herramientas de mano o
vibradores. Cuando se usen vibradores se deberd tener cuidado de no mantener el
vibrador en un solo lugar ya que esto hace que los agregados gruesos se asienten.
La compactacién evita el agrietamiento, asegura que se llenen completamente los
encofrados y se cubran adecuadamente las armaduras.

£ ado
£l con reto fresco aumenta su  resistencia mas ripidamente en los primeros dic-,
alcanzando aproximadamente el 70% de su resistencia en la primera semana y la
resistencia de disefo a 1lo0s 28 dias. La resistencia final dependerd en gran

medida de las condiciones de humedad vy temperatura durante el periodo inicial,
conociendose la conservacién de condiciones adecuadas en este periodo como curado.
Un secado prematuro del concreto fresco puede reducir hasta en un 30% la resistencia
del concreto, por lo que deberd mantenerse hamedo durante 7 dias Y en algunos casos
hasta 14 dias después de su colocacién. El curado puede hacerse manteniendo hGmedas
las superficies visibles ya sea por riego o formando estanques, cubriendo con sacos
himedos u otros medios parecidos. En lugares muy cdlidos con escasez de agua
pueden usarse compuestos de sellado que eviten 1la evaporacién rdpida de la humedad
contenida en el concreto. Un adecuado curado puede reducir la vretraccidn y evitar
que se produzcan grietas gue -osteriormente provoquen filtracidén.
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3.3.1.5 ENSAYOS, CONTROL DE CALIDAD E INSPECCION

La calidad de 1los materiales producidos en fdbricas, como las armaduras, esta
garantizada por el fabricante, situacién que no se da en el caso del concreto que es
fabricado en obra o cerca de ella y su calidad final es afectada por los diversas
factores descritos anteriormente, por lo que debe mantenerse un control
sistemdtico de calidad en obra.

En el concreto deberd chequearse principalmente el esfuerzo de compresidn haciendo
ensayos en probetas cilindricas de altura 1igual al doble de su didmetro siendo las
mds usadas 19 % 30 cm. Durante la colocacién se llenan los moldes de acuerdo
a la especificacion ASTM C172 (método para tomar de muestras de concreto
fresco) y ASTM C31 (métodos para la fabricacién y curado de probetas de concreto en
obra). Las probetas se mantienen en lugar hOGmedo durante 28 dias y después se
ensayan en el laboratorio a una velocidad de carga determinada. La resistencia
obtenida se 1le 1llama resistencia o esfuerzo «cilindrico (f'c), siendo la principal
propiedad especificada para fines de diseRo.

Laos resultados obtenidos serdn diferentes para cada probeta, siendo satisfactoria la
calidad del concreto: a) si ninguna de las resistencias es inferior en mas de
500 #/pulg? del f'c necesario y b) si la resistencia media de cualquier grupo de tres
ensayos individuales es iqual o superior al f'c especificado.

Resulta comprensible que si se dosifica el concreto para un f'c especificado, las
pruebas darian resultados inferiores a este, razén por la cual las dosificaciones se
hacen para que la calidad final del concreto sea superior al f'c.

Finalmente se puede asegurar, que una supervision sistemdtica en estrecha
correspondencia entre planos y especificaciones y la estructura terminada, serdn

determinantes para obtener las resistencias del proyecto. Las principales
actividades que deben efectuarse en una eficiente supervisién son: toma de
muestras, examen vy ensayo en obra de los materiales; control de las
dosificaciones del concreto y inspeccién del mezclado, transporte, colocacién,
compactacidén y curado, y la supervisién de la preparacidén. Ademds deben

inspeccionarse las cimentaciones, encofrados, colocacién de las armaduras, y otras
caracteristicas importantes para asegurar un resultado exitoso de la construccién.
Se recomienda llevar anotaciones de la supervision para elaborar informes periddicos.

>.3.1.6 REBISTENCIA Y DEFORMACION DEL CONCRETO EN COMPRESION

El comportamiento de una estructura bajo 1la carga depende en gran manera de la
relacién esfuerzo-deformacién del material de que esta compuesta. Dado que el
concreto es wutilizado principalmente en compresion, haciendo ensayos en
laboratorio se obtuvo la siquiente gré&fica esfuerzo-deformacién para diferentes
concretos a comprensidn.

Como puede observarse todas las curvas mantienen cierta similitud en su
comportamiento. Tienen en la primera parte un comportamiento eldstico en donde los
esfuerzos son directamente proporcionales a las deformaciones unitarias, hasta
aproximadamente f'c¢/2, alcanzando su ma&xima resistencia a compresidn  para una

deformacion unitaria igual a 0.2% mostrando finalmente un descenso hasta llegar a la
ruptura.

45 curvas permiten establecer que las concretos de menor resistencia son menos
quebradizos que los de mayor resistencia. Se puede ver también que el médulo de
elasticidad (Ec), representado por la pendiente de la curva, es mayor en cuanto mayor
sea la vresistencia. Este modulo puede calcularse wusando la siguiente ecuacién
empirica obtenida por pruebas de cancreto con peso especifico (W) entre 90 y 159
H/pred si1endo el pesa especifico para concreto normal igual a 145 H/pie3.
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La resistencia a compresion del concreto es tomada a los 28 dias aGun cuando esta
resistencia continua creciendo en el tiempo. Los concretos se fabrican en
resistencias a compresion que varian desde 2500 #H/pulg? a 4000 H/pulg? siendo los
m3s usados los concretos de 3000 ¢ 4000 #/pulq?,

En la curva esfuerio deformacidn puede verse que en un determinado punto las
deformaciones continGan, sin incrementar el esfuerzo, a este efecto se le llama
fluencia, que se define como la propiedad que tienen muchos materiales de
continuar deformdndose durante tiempos wmuy prolongados bajo cargas o esfuerzos
constantes. Los materiales al entrar en esta etapa no recuperan sus dimensiones
eriginales aun cuando se quite la fuerza que los deformo. Los ensayos
demuestran que para esfuerzos que no superen la mitad del esfuerzo cilindrico de las
deformaciones de fluencia. dichos esfuerzos son directamente proporcionadas a las
deformaciones es decir que se cumple con la ley de Hooke. Esta fluencia es mayor
en concretos de menor resistencia que los de vresistencia elevada. Esta cualidad
se puede considerar como una ventaja como se verd posteriormente.

Ademds de la resistencia a compresion, el concreto tiene una cierta resistencia a
tensidén que se considera como en 10% de la resistencia a compresioén. También en
algunos casos esta sometido simultdneamente a otros esfuerzos como los de corte
en vigas, este esfuerzo es muy dificil de determinar debido a las

dificultades de someter una pieza de concreto a un corte puro, estimdndose en un 35 a
80% del esfuerzo de compresion,
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9.3.2 ACERO DE REFUERZO

Otro de los componentes del concreto reforzado es el refuerzo, conformado por barras
de acero, que comparado con el concreto, se puede considerar de alta resistencia.
Se caracteriza porque resiste iqual los esfuerzos de compresién y de tensidn
estimados en 10 veces los esfuerios de compresién  del concreto y en 100 veces los
de tensidn, pero si se comparan en costos, el acero es un material muy costoso,
de donde se tiene que una buena combinacién resulta conveniente, colocando el acero
en donde haya tensidn y el concreto donde exista compresidén, aunque en alqunos casos
se coloque acero a resistir compresién con la intencién de reducir las secciones en
los miembros estructurales.

Para lograr la eficiente combinacién de ambos materiales es necesario que ambos se
deformen de iqual manera, siendo indispensable que exista una buena adherencia entre
las barras de acero y el concreto que lo rodea. Esto se logra con la
adherencia quimica que produce el concreto y las corrugaciones que tienen las
barras. Debido a esta circunstancia es que el codigo ACI, que es el que proporciona
las normas de construccién en concreto reforzado del Instituto Americano del
Concreto, permite Gnicamente barras corrugadas en estructuras de concreto
reforzado.

Pueden mencionarse otras caracteristicas que permiten una buena combinacién entre el
acero y el concreto:

A) Similares coeficientes de dilatacién térmica.
Concreto = 0.000012 y Acero = 0.000010

Esto hace que se dilaten iqual evitando agrietamientos por este motivo.

b) El acero no tiene ninguna resistencia a la corrocién, mientras que el concreto
contiene sustancias quimicas que le dan proteccién evitando que este se corroa,
reduciendo los gastos de mantenimiento.

C) El acero tiene muy baja resistencia al fuego por su elevada conductividad térmica
reduciendo su resistencia notablemente a temperaturas elevadas, en cambio el
concreto tiene una conductividad térmica relativamente baja, de manera gque se
reducen los daRos ocasionados a las estructuras por la accién del fuego.

9.3.2.1 DIAMETROS DE LAS BARRAS CORRUGADAS

Las barras corrugadas usadas en miembros estructurales son barras redondas, que se
fabrican desde 3/8 hasta 1 3/8 pulgadas de didmetro y Otras especiales de gran
didmetro de 1 3/4 y 2 1/4 pulgadas. Estos didmetros se expresan en numeros,

indicado el nGumero de octavos de dicho didmetro, numeradas desde 3 a 11 y 14 S vy
18 S para las barras especiales, tal como se presenta en la siguiente tabla. La
longitud de barras es de 20 y 30 pies. (Véase Tabla 11 en Anexo B)

5.3.2.2 ESFUERZOS DE CEDENCIA

Las barras corrugadas son producidas para diferentes esfuerzos de cedencia (fy) tal
como se muestra a continuacidn:

GCrados y Esfuerzos

Grado Esfuerzo de cedencia (K/pulg?)
Estructural (bajo contenido de carbén) 33
Intermedio 40

Duro (alto contenido de carbédn) 50 & 40
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Ademds de estos grados estructurales estdn los usados en mallas soldadas que se
componen de una serie de alambres de acero estirades en frio, longitudinales vy
transversales formando una reticula y soldados en los puntos de interseccion. £l
tamano y separacion  pueden ser los mismos en ambas direcciones o0 diferentes
segOn las exigencias del proyecto.

También estdn los usados en estructuras pretensadas que se caracterizan por ser
aceros de alta resistencia que pueden tener de 190 a 210 K/pulg? de esfuerzo de
cedencla.

Las barras son identificadas por medio de marcas en alto relieve o pintadas que
indican el grado estructural y el didmetro o nGmero de la barra. En el mercado
nacional se debe tener cuidado en su adquisiciédn ya que no hay un control de calidad
que garantice 1los grados estructurales y didmetros ofrecidos.

£s importante conocer comc es el comportamiento del acero a la accidén de las cargas.
Para el caso de barras corrugadas se tiene que lo mas importante es el esfuerzo de

cedencia o fluencia (fy) vy su modulo de elasticidad (Es). Este mbdulo de
elasticidad en barras corrugadas es Es - 29,000,000 PM/pulg? para todos los
arados estructurales siendo diferente para barras usadas en pretensado. También es
vrportapte la forma de la wrva esfuerzo -deformacidén.

$f a2 Fsfuerzo-deformac:

-4 grafica anterior (fig. 25) se reali:20

para varios aceros de barras corrugadas,
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"stas curvas son muy imporitantes, para dar fundamento a los métodos de diseRro. Came
ruede observarse la parte recta de la curva es igual la pendiente para todos loc
aceros, por esta razdn el moduic de elasticidad (Es) es 1gual para todos ya qu-
2ste viene dado nor la pendiente. También puede observarse que la plataforma ‘e
edencle es mayor en aceros de  menor grado estructural. Esta circunstancia puede
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antes de que la estructura colapse, situacidn que se reduciria con los aceros de
mayor resistencia al tener una menor plataforma de cedencia. Esto se ampliard més
adelante debido a su importancia.

5,3,2,3 MECANIGA Y COMPORTAMIENTO DEL CONGRETO REFORZADO

El1 propdsito en el disedo de estructuras es determinar las dimensiones de la
estructura de forma que pueda realizar -.la funcién para la que fue creada y que
resista con seqguridad las influencias naturales que actban sobre ella a lo largo de
su vida Gtil. Estas influencias son fundamentalmente las cargas y otras fuerzas a
las que estdn sometidas y otros efectos como 1las fluctuaciones de temperatura,
asentamientos de cimentaciones, etc. 7

Los principales aspectos que deben estudiarse en el comportamiento de una estructura
son:

a) Resistencia: es importante porque la magnitud de las cargas puede produclr
rotura en la estructura, Yy,

b) Las Deformaciones: Las deformaciones excesivas pueden producir grietas que
permitan la exposicidén del acero a la corrosién, también pueden producir vibraciones
excesivas y que la estructura no preste la serviciabilidad adecuada.

£l estudio de 1la mecdnica del concreto reforzado se basa en las siguientes
proposiciones fundamentales:

Que las estructuras estén en reposo: esto se logrard cuando las fuerzas
internas, momentos flectores, esfuerzos cortantes, esfuerzos flexionantes,
estén en equilibrio con las fuerzas externas, logrdndose que el cuerpo

esté en reposo.

Las deformaciones en el acero son iguales que las del concreto. Una barra de
acero se deformard de igual manera que el concreto que lo rodea, evitando
la formacion de grietas. Esto se logra con la rugosidad de las barras que no
permiten el deslizamiento en el concreto y por las sustancias adhesivas que
contiene el cemento.

Las secciones mantienen su forma bajo la accidn de las cargas. Se ha comprobado
que cuando se aplican cargas cercanas a producir roturas a un miembro de una
estructura existen pequedas deformaciones en la seccidn, que son tan pequenas
que sus efectos no tienen importancia.

Debido a que el concreto resiste muy poco a tensi6on se dird que las secciones
estdn usualmente agrietadas en las dreas a tension. Estas grietas son
minimas conociéndose como grietas capilares.

La teoria se basa en las relaciones esfuerzo-deformacidon reales en las
propiedades resistentes de los dos materiales que la componen.

Estas hipdtesis permiten predecir, por medio del cdlculo el comportamiento de los
miembros de concreto reforzado, aunque la realidad es que la combinacién de dos
materiales diferentes <como el concreto Yy el acero resulta tan complejo que hasta
ahora no ha sido posible su estudio por medio de un tratamiento puramente
analitico, por lo que los métodos de disemo y comprobacidén se basan fundamentalmente
en los resultados de una amplia y continuada investigacién experimental, las cuales
son modificados vy mejorados a medida que se dispone de nuevos datos
experimentales.



5.3.3 DISERO DE VIGAS

Las vigas de concreto son poco eficaces como elementos sometidos a flexi6n, debido a
su bajo rendimiento a soportar esfuerzos de tensidn, razén por la cual es necesario
colocar barras de acero en donde existe 1la tensién y el concreto que resista
los esfuerzos de compresioén.

Si sometemos una viga simplemente soportada a cargas que vamos haciendo «crecer

gradualmente, nos daremos cuenta que existen varias etapas en el comportamiento de la
viga.

A) Primer Caso: Seccién no agrietada

Cuando se tienen cargas pequefas de tal forma que los esfuerzos de tensiédn (ftc) en
el concreto son menores que el modulo de ruptura (Mcr) y el esfuerzo a compresién
(fcc) es menor que el esfuerzo f'c/2, es decir que los esfuerzos son pequeRos vy
los materiales se comportan eldsticamente.

f
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ancho de viga
t peralte total de viga
t peralte efectivo (distancia de la fibra

extrema a compresién al centroide de las
barras a tensioén)

£CC Deformacién unitaria del concreto a
compresion

«tc Deformacidn unitaria del concreto a
tensidn

€g Deformacidn unitaria del acero a
tensién

fce = Esfuerzo del concreto a compresion

ftc = Esfuerzo del concreto a tensién
n - Relacién modular del acero a concreto
As Area de acero

En los esquemas anteriores (fig. 26) se presenta la viga simplemente soportada con
una carga puntual (figura A). 51 en esta viga ubicdramos los puntos A y C
tendriamos que al deformarse la viga el punto A se desplazaria al punto a’ y el
punto C al punto ¢’ (figura B), con lo cual hariamos el esquema de deformaciones
(figura C). En la parte superior estd la deformacién unitaria del concreto a
compresion y la parte inferior la deformacidn unitaria del concreto a tensidn y la
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del acero a tensién. Como los materiales se comportan eldsticamente el esquema de

esfuerzos (figura D) es directamente proporcional a las deformaciones. Debido a
esta circunstancia se puede hacer una seccién transformada (figura E) gue sea
equivalente a la seccién original constituida por acero y concreto. Esta seccidn
transformada serd solo de concreto sustituyendo el acero por dos dreas paralelas a
las barras, es decir que agregamos n veces el acero, (n¥As) pero nos quedan vacios
los espacios ocupados por las barras, que al llenarlos estariamos restando una vez el
acero a las dreas agregadas anteriormente (fig. F) queddndonos (n-1)%As donde n es
la razén entre el médulo de elasticidad del acero (Es) y el médulo de elasticidad del
concreto (Ec), (n = Es/Ec).

Como los materiales se comportan eldsticamente y la seccién transformada estd
constituida por un solo material se puede diseRar la wviga wusando el método de
disefo eldstico visto anteriormente al disefar vigas de madera (f=M%C/I). Como se
vid el concreto puede soportar los esfuerzos de tensién (ftc < Mcr), es decir que la
seccidn no se ha fracturado, razdén por la cual se le llama a este caso secciédn no
agrietada.

Al diseRXar la viga de esta manera tendriamos secciones muy grandes para cargas muy
pequefas, debido a que los esfuerzos de compresién son iguales a los esfuerzos de
tensién, el concreto solo soporta una minima cantidad en los esfuerzos de
tensidn, razén por la cual es necesario secciones grandes.

B) Segundo caso: Seccidn agrietada

En este caso se aumentan las cargas hasta que los esfuerzos de tensién son de tal
magnitud (ftc > Mcr) que aparecen grietas en las areas a tensidén, que se alargan
hasta el eje neutro o cerca de el. Si la viga esté bien disenada, estas
grietas serdn grietas capilares tan pequefas, que no presentan peligro a la viga,
garantizando siempre la proteccidn del acero. Es decir que fcc < f'¢/2, ftc = Mcr vy
fs < fy.

A continuacidén se presentan los esquemas para este caso. (fig. 27)
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Al hacer el esquema de 1las deformaciones (fig. A) encontramos que las 4reas a
compresiodn de la viga, se deforman igual que el primer caso. En las d4reas a tensién
el concreto estd agrietado, por lo tanto no transmite tensidén, siendo unicamente el
acero el que transmite tensién.
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£l esquema de esfuerzos (fig. B) en la dreas a compresion es igual al primer caso
porque la carga que se aplica es tan pequeda que el esfuerzo de compresioén en el

concreto (fcc) es menor que T'c¢/2 1o cual  1ndica que el material continua
comportdndose eldsticamente, »asi también el acero que esta a tensidén no ha
alcanzado el esfuerzo de cedencia Se puede entonces determinar la seccidn

transformada (fig. C) en la que se tendrd en la parte superior la seccién sometida a
compresién y en la parte inferior, el 4drea equivalente de concreto a tensidn (nXAs).

Como los materiales se comportan aan eldsticamente, el método a usar serd el meétodo
de diseRo eldstico y tiemen las mismas desventajas del caso anterior.

C) Tercer Caso: Esfuerzos Gltimos

Se incrementan las cargas de tal magnitud que el esfuerzo en el acero (fs) es iqual
al esfuerzo de cedencia (fy) y el esfuerzo a compresién en el concreto (fcc) es
mayor que f'c/2 y menor que f'g, es decir que los materiales estdn a punto de
fallar. Como puede verse en este caso, los materiales tienen esfuerios que se
ubican fuera de las porciones eldsticas con lo cual se tiene que los materiales ya no
se comportan eldsticamente.

La viga puede fallar fundamentalmente por dos causas:

Por poner cantidades de refuerzo menor que la requerida por las cargas. En este
caso el acero entra en fluencia y se empieza a deformar excesivamente y las
grietas a tension se ensanchan visiblemente y se propagan hacila arriba con
una deformacién apreciable de la viga.

Tuando se ponen cantidades de acero mayor que el requerido por las cargas o
cantidades adecuadas con esfuerzos mayores de manera que explote el concreto a
compresion antes de que el acero entre en cedencia o fluencia. Aun no se
conocen los criterios exactos para determinar el principio de este fenbmeno
pero se ha observado que las wvigas rectangulares se rompen por compresion

cuando la deformacién unitaria del concreto (€cc) alcanza wvalores de
aproximadamente 0.003 a 0.004 para concretos con f'c de 5000 a 2000 H/pulg?.
Esta rotura en el concreto es repentina, casi explosiva y se produce sin

previo aviso.

Debido a que los materiales ya no se comportan eldsticamente no se puede continuar
aplicando el método de disero eldstico. El método que se aplicard serd el método
de diseno Gltimo que se empezd a usar a partir de 1963, siendo el (Gnico
aceptado actualmente por el coédigo ACI para el disero de estructuras de concreto
reforzado. Este método se caracteriza porque usa el esfuerzo de cedencia, es
decir esfuerzos Gltimos y para garantizar la estructura se incrementan las cargas
de forma tal que rara vez sean excedidas, esto debido a que se estdn usando lcs
mdximos esfuerzos. Estas cargas son incrementados por factores de carga, usando
factores menores para cargas muertas (1.4) y factores altos para cargas vivas (1.7),
esto se debe a que las cargas muertas son constantes en magnitud y ubicacion y las
vivas no lo son y tienen mayor incertidumbre en su acciodn.

Con este método se obtienen secciones mds pequenas a las cuales es necesario
chequear las deflexiones. Al tener secciones menores se estd cobteniendo secciones
mas econdmicas. A esto hay que agregar que con este meétodo se puede saber la
mdxima carga que puede scportar la estructura.

A continuacidn se presentan los factores de carga que deben usarse asi como las

combinaciones que deben hacerse, de las —cuales de tomard el mayor, para
garantizar que la estructura soportard todas las carqgas que se puedan
presentar. Estos factores han sido determinados de forma tal que rara vezr sean

~xcedidos.



ractores de Carga

- 1.4 Cm + 1,7 Cv
Cu= 0.7% (1.4 Cm+1.7 Cv + 1.7 W)
Cu= 0.75 (1.4 Cm+1.7 Cv) *+ 1.4°5
Cu= 0.90 Tm + 1.3 w
0L90 Tm e Lo D
En donde:
Cu Carga Gltima
Cm - Carga de trabajo muerta
Cv = Carga de trabajo viva
¢ - Carga de trabajo sismo
2 Carga de trabajo viento
sitinuscién we presenta ¢! esquema (fig. 28) para este caso:
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ma o0 L fig. ) tiene en la parte superior la deformacidn a compresiodon del
ncreto y la parte Inferior las deformaciones a tensidn del acero. Como puede
ervarse el esquema de esfuerzos (fig. B) ya no es proporcional a tas
‘ormaciones, La curva gue siquen los esfuerzos a compresidn en el concreto no
‘responde a ninguna de las conocidas (arco, pardhbola, elipse, etc), haciendo
‘cil el estudics motivo por el cual C.S. Whitney encontrd uma seccién
rivalente (fig. C) con la cual se obtienen similares resultados vy en honor a el

le ha 1lamado a este diagrama equivalente, diagrama de Whitney.

i3 e de Whitney ests en equilibrio podemeos hacer una LFx -0
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pero "a" se puede expresar en funcién de c. Se ha determinado por ensayos de
laboratorio que se puede aplicar una constante B1 que multiplicada por ¢ nos da "a",
es decir a = Bl¥c. Esta constante RB1 = 0.85 para concreto con f'c = 4000 H/pulg? vy
se decrementa en 0.05 por cada 1000 #/pulg? que se incremente a: 4000 #/pulg?, asi
por ejemplo para f'c = 5000 #/pulg?, B1 = 0.80.

Sustituyendo a en la ecuacién 13 tendremos:
0.85%f cXBlXcxb = Askfs (14)

Pero c puede determinarse por medio del esquema de deformaciones, por proporcinalidad
de tridngulos tenemos:

€
o e cC
® = €CC 0 = €g
d-C Jd
|
€cc €g d-c |
d-c |
€s
€cc(d-c) = €sXc Fia 29

€ccXd-€ccXxc €sXc
€ccXd - €sXc+Ecckc
€cckd — cX(€s+ecc)
C €ccxd siendo ¢ la distancia al
€s+€cc eje neutro (195)

Cl) Tipos de falla:

Como se describid anteriormente para este caso la viga puede fallar por dos razones
fundamentales: por poner menor 4drea de acero de la necesaria o poner mas de la
requerida. Estas fallas se pueden ordenar en las siguientes:

Falla Balanceada:

Le falla balanceada se caracteriza porqus loo cce tater cales, e ocon reto , el oa ery
fallan exactamente al mismo tiempo es decir que fs llega a fy vy fcc llega a
f c. Esta tiene la caracteristica qug no presenta ninguna evidencia de falla haste
que la estructura se desploma, p rque el concreto al fallar explota. Esta
circunstancia la hace desventajosa motivo por el cual el c6digo ACI no acepta este
tipo de falla ya que lo que se pretende en el disero de estructura, es dar
sequridad a sus ocupantes y esta falla no da tiempo para evacuar a 1as persnnas, nue

: S N AR S ST SR
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Esta falla se produce cuando se pone mds 4rea de acero que la balanceada de manera
que se produce una falla en el concreto que estd a compresion. Esta falla tiene 1a
misma desventaja que la falla balanceada razén por la cual no la permite el coédiqo
ACI en el dise®™o de estructurac.

Falla Ducty

Se llama asi, cuando  se produce una falla en el acero que estd a tensidn como
resultado de colocar menor acero que el balanceado. Esta falla se caracteriza
porque, debido a la propiedades del acero, la estructura continuard deformdndose,
sin incrementar la carga, de tal forma que las grietas que se forman en el
concreto son tan grandes que se pueden ver las barras de acero. Esta deformacion
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creciente se estabiliza en un determinado momento, sin que la estructura colapse,
1o cual da tiempo para evacuar a los ocupantes, salvando asi las vidas humanas,
que es 1o que se pretende al hacer un buen diseno. Cuando estas

deformaciones se han producido se puede decir que la estructura ya falld, porgue aln

cuando se quite la carga que lo deformd, la estructura no recuperard su forma
original.

Esta ventaja hace que el cbddigo ACI acepte unicamente esta falla en el disero de
estructuras de concreto reforzado.

A continuacién se estudiardn mds en detalle estas fallas.

9.3.3.1 FALLA BALANCEADA:

Se presenta cuando los dos materiales fallan al mismo tiempo. En el caso del
concreto a compresién, como se dijo anteriormente, la falla se produce cuando la
deformaciéon unitaria (€cc) ha alcanzado entre 0.003 y 0.004, el «cddigo
conservadoramente recomienda usar €cc= 0.003. En el acero a tension la  falla <e
praoduce cuando el esfuerio en el acero (fs) es igual al esfuerzo de cedencia (fy).

dnteriormente habiamos determinado la distancia de 1la fibra extrema a compresion vy
o1 eje neutro (c). A continuacién se encontrard esta distancia cuando hay falla
balanceada (cb), sustituyendo en la ecuacion 15.

£ €ccxd
ecec + €s
SL.orCC 0.003 y la deformacidén unitaria para cualguier material es el esfuerzo
dividido entre el médulo de elasticidad, para nuestro caso. el esfuerzo del acero

ss el esfuerzo de cedencia (fy) y el médulo de elasticidad es el del acero (Es).

fy sustituyendo en la ecuacidn 135, tenemos:
"o
focxd vooxd €cokdxEs
cc + fy/Es (eccxEs + fy)/Es EcckBEs+fy

roc 0.003 y Es 29,000,000 H/pulg?

ch 0,003%29 000 000%d
0.003%29,000,000 + fy

h 87,000 #/pu  2xd donde: d - pulg
87,000 #/pulg? + fy fy = #H/pulg?

Fsta ecuacion se puede expresar en K/pulg? debido a que frecuentemente los esfuerzos

an los materiales son expresados en  estas dimensignales por facilidad, tenemos
ent o res:

L&,
1T doenrdes d pulg
fy K/pulg?

“ustituvende cb en la ecuacidn 14 ténemos:
AIRRS Y 45 Askfs s1 ¢ cb vy fs fy

Noxfy N,89%f X3 ke bkt



Askfy O0.BS%f cX(Blkx (B7%d )  *L
(87+fy)

Pespejando As tenemos:
s O.85%f " cx[Fix “B7%d ) xb

fy (87+fy)

¢2 dividen ambos n o embros de la ecuacidén entre hixd no se alterard el resultado de

micsma,

e 0.@5af CXBLK (B7%d ) kb / bd
fy (87+fy)

Ag 0.85%f CHEIR (B7x%d ) kb

bk d fy (R7+fy) (bXd)
As  0.85KB1IXf ¢ (87)
b%d fv  (87+fy)

Analizando la paris izquierda de la ecuacion se puede ver que es la relacidn que hay
chtre el dree de acero (As) vy la seccidn de concreto en la wviga (b¥d) lo cual se
ade ~vprecar como un corcentsie (P) donde:

A i/

bxd

Toen ecie Laso se e ¢ T B d s 3 llamard porcenta

canceado Ph) oy sustituyenge tendremos:

O.BSKRLIAT ck  (87) (18}

fy  (B7+fy)

donde
o Fsfuerzo cilindrico a lompresion de .
‘oncreto (K/pulg?)
"-fuerzo de cedencia del acero (K/pu
v puede declr gque la viga tendrd una falla balanceada, es decir que los dos
materiales fallaran al mismo tiempo, cuando el porcentaje de acero sea lgual al

porcentaje balanceado (Pb).
5.3.3.2 FALLA DUCTIL

a falla dGctil se presenta cuando en la wviga falla primero el acero que estd 2
tensidén, Esta falla se presenta cuando el esfuerzo del acero (fs) es 1gqual al
~sfuerzo de cedencia {(fy) vy para garantizar que fallard primero el acero, =i
-6d1go ACI especifica que el porcentaje mdximo de acero (Pmdx) debe ser igual o mencr
ue el 75%  del porcentaje balanceado (Pb), es decir Pmax < 0.75 Pb. (Véase pédgina 79
2ara vigas sometidas a fuerzas si1smicas)

vla falla doctil, 1a viga sigue teniendo una - . o Aro e b
troo oo «al a2 la falla anteric-.

- 54 1
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En el diagrama de Whitney (fig. C) se puede determinar el momento «Gltimo (Mu) gque
puede soportar la viga, a partir del momento resistente (M u), s1 sabemos que
momento es igual a fuerza por brazo tendremos:
M u Fuerza % Brazo si fuerza - Askxfy y Brazo = d-a/2

M u AskfyX(d-a/2)

Siendo M'u el momento ¢ltimo resistente, pero segun previsiones de seguridad, el

coddigo ACI especifica que esta capacidad resistente de la viga debe estar
afectada por "Factores de Reduccidn de Capacidad" {(¢) debido a imperfecciones
en los materiales, mano de obra y variaciones en la supervisién y control de

calidad en la construccion de la obra.

Estos factores deben ser:

1. Para elementos sometidos a flexién: g = 0.90
2. Para elementos sometidos a tensién diagonal
adherencia y anclaje: p — 0.85
5. Columnas con estribos y carga axial: ¢ = 0.70
4. Columnas con espiral: ¢ — 0.75

Como puede observarse para elementos sometidos a flexidn, que es el caso de la vigas,
el factor de reduccién de capacidad es 0.90, esto indica que la capacidad real de la
viga debe reducirse en un 10%, siendo entonces el momento de dise®o (Mu) de la viga
igual a:

Mu - ¢ M'u
Sustituyendo M'u tenemos:

Mu = ¢ AskfyX(d a/2) (19)

Siendo éste el momento Gltimo de 1la viga, pero a" se puede
despejar de la ecuacién 13 sabiendo que fs fy

Asxfs 0.85«f cxaxb

a - Asxf
0.85%f " cxb

Sustituyendo a en la ecuacidén 19 tenemos:

Mu ¢ AsxfyXx(d ( AsXkf )/2)
(0.85%f " cxb)

Operando tenemos:

Mu - ¢ Askxfyx(d- ( Asxkxf )) (20)
(1.7%f "ckxb )

tste es el momento Gltimo que puede soportar la viga, cuando se conoce el 4rea de
acero (As), la seccidn (b¥d) y los esfuerzios en los materiales. A partir de esta
ecuacidn se puede despejar As:

Mu ¢ ATxfuk(d Askf ))
(1.7%f "cxb )

Mu ¢ Tv¥d e Askfyx  Agkfy
1.7%f cxhb



Mu ¢ fyxdxAs 2XAs?
1.7%f cxb
Ordenando:
As? ¢ fykd¥As + Mu = 0 (21)
1.7%f cxb

A partir de esta ecuacién se podrd encontrar el drea de acero cuando se conocen los
esfuerzos en los materiales f'c y fy en K/pulg?2, 1la seccién de la viga b, d en pulg
y el momento Ultimo en K¥pulg, la cual se puede resolver si llamamos:

A _fy2 , B ¢ fyxd , C Mu x  As
1.7%f cxb

Tenemos:
Ax2 Bx + C 0

Como puede observarse esta ecuacion corresponde a una ecuacion  cuadrdtica la cual se
resuelve de la sigulente manera:

X B+ I(BZ  4xAx()
Existen otros casos en los cuales se tiene el momento Gltimo y los esfuerzos de los
materiales fy, f c y se pretende encontrar la seccidn de la viga (bxd) y el drea e

acero (As). Tomando las ecuaciones 17 y 20.

P As despejando: As Pxbxd
bxd

Mu g Askfyx(d ( _ Asxfy )
(1.7%f cxb )
Sustituyendo As en la ecuacién 20:

Mu ¢ (PXbXd)¥fyx(d ( Pxbxd *f ))
(1.7%f cxb )

Mu ¢ PXbxdXxfykd ¢ Pxbixdkfyx Pxbkdxf

1.7%f cxb
Mu ¢ PxbXfykd? ¢ PZxbxd2xf
1.7%f "¢

Sacando factor comGn bxd?

Mu b¥xd2 X (pxPxfy *Pz*fAi)

1.7%f ¢

Factorizando o¥Pxfy:

Mu b¥d2X (g¥PXxfyx(1 - Pxf ))

1.7xf "¢
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Despejando Mu tenemos:

bxdz = Mu (22)
PAPXEfyX (1 - Pxf
1.7%f" ¢

Con esta ecuacién podremos encontrar la seccidn de la viga, conociendo el momento
Gltimo en Kxpulg (Mu), los esfuerzos de los materiales en K/pulg?z (fy, f'c) y el
porcentaje de acero (P).

En este caso se tendrd una gran cantidad de soluciones dependiendo del porcentaje de
acero que se tome. El cddigo ACI especifica que para tener una falla dactil el
porcentaje de acero debe ser menor o igual que el porcentaje maximo (P < Pmdx) y
mayor o 1gual que el porcentaje minimo (P 2 Pmin) siendo :

Pmax
Pmin

0.75%Pb
200/fy

t

El porcentaje minimo de acero se determind por ensayos de laboratorio razén por la
cual el esfuerzo de cedencia (fy) debe introducirse en H/pulg?.

Se puede decir que se tendrd una falla dGctil tomando cualquier porcentaje que este
entre el porcentaje maximo (Pmdx) vy el porcentaje minimo (Pmin). Para escoger el
porcentaje adecuado, veamos la caracteristicas de cada unos: Al usar el
porcentaje mdximo encontramos que se estard colocando una gran cantidad de acero en
una seccidn pequeda de concreto y al wusar el porcentaje minimo se estard colocando
una minima cantidad de 4rea de acero en una gran seccidn de concreto.

Las dos situaciones tienen sus ventajas: Cuando se wusa Pmin tenemos secciones
menores de acero y debido a que entre el concreto y el acero, es el concreto el de
menor costo, diriamos que esta es la mds econdmica, pero no slempre se puede
usar debido al gran tamaRo de la seccion. Cuando se wusa Pmdx las secciones son
pequenas y podrdan vresultar muy Gtiles cuando en nuestro proyecto existan
limitaciones a usar secciones mds grandes, pero tiene la desventaja que la seccién
de la wviga es muy pequeRa y por lo tanto una seccidon muy esbelta con gran
tendencia a deflectarse, ademds puede existir problema en la colocacion del
refuerzo, situacién que no se produce cuando se usa Pmin.

Para evitar el largo proceso de chequear las deflexiones el cddigo ACI proporciona en
porcentaje que garantiza que la viga no se deflectard mds de lo permisible.
Este porcentaje para no chequear deflexiones (Pdef) es el siguiente:

Pdef = 0.18%f c/fy (22a)

donde f'c y fy son los esfuerzos de los materiales.

Con este porcentaje se obtendrd una secciéon intermedia entre el porcentaje méximo vy
minimo, siendo el adecuado en el diseRo de vigas, en las cuales se conoce el momento
Gltimo y el esfuerzo en los materiales. (Véase ejemplo No.l en Anexo A)

Las vigas estudiadas anteriormente, son vigas que tienen una falla dGctil en la que
el Pmdx es igual 0.75%Pb. Pueden darse casos en los cuales el porcentaje de la viga
(P) sea mayor que el porcentaje mdximo (Pmdx) vy se presenta entonces una falla
frdgil, en la que el concreto falla primero. Como esta es una falla que no permite

2l codigo ACI, quedarian dos opciones: a) aumentar seccidén, vy b) Poner barras de
acero a compresion.
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La primera opcidn tiene la desventaja que al aumentar la seccién serd necesario hacer
todo el andlisis estructural, debido a que el proceso se inicia con la estimacion
de seccién y después se hace el andlisis estructural, como se verd posteriormente.

Para evitar repetir todo el andlisis se puede optar por la segunda solucién es decir
poner barras a compresién para evitar que falle el concreto primero. Estas vigas
que tienen refuerzo trabajando a compresién-se llaman vigas doblemente reforzadas.

5.3.3.3 VIGA CON REFUERZO A COMPRESION O VIGA DOBLEMENTE
REFORZADA.

En este caso se ha incrementado tanto la carga que el concreto no es capaz por si
solo de soportar los esfuerzos de compresion, siendo necesario poner refuerzo en las
dreas a compresién ademds de la colocada en las dreas a tensién. En este caso la
seccioén esta agrietada en sus dreas a tensién correspondiendo a una seccién
facturada. A continuacién se presentan los diagramas para esta viga:

?
T_ir \ (a) )
Ay ‘ =% Cec *z Ci = AL
2y L €s ai*® ' EAS
T d2) ¥ _ceosnfiyat
+ A . EN, =
o ‘ As ——)T:As{‘s
€s
SECCION ESQRUEMA PIACZAMA CE
VersogAmamﬁé WHITNeY
. (4)
.'.A's{ *'—‘ i%
Ag 4"@‘ 3 QL- C.oeo{ceaxb
5d~&) —+ b (4-%)
a5y Asfy - Asfy = fy(as-AS)
t‘A; = Mma
ECRUEM A SEUEMA B As Az max
Asmax 0.75fb¥byd
G, 20
Donde:
A's = Area de acero a compresién
d- Distancia de la fibra extrema
a compresidn al centroide
de las barras a compresién
€ g Deformacién unitaria del acero
a compresidén
Cl = Fuerza a compresién del acero
C - Fuerza a compresién del
concreto
= Fuerza a tensién del acero
Los diagramas son parecidos a los de 1a viga simplemente reforzada, con la
variante, que ahora hay acero a compresién (fig. 30). En el esquema de las

deformaciones (fig., A) se tiene ademds del concreto a compresién  la deformacién
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del acero a compresion deformandose ambos de igual manera y en el diagrama de Whitney
(fig. B) 1la presencia del esfuerzo en el acero a compresion. Para trabajar en
mejor forma descompondremos este diagrama en dos:

a) En un esquema A (fig. C) en el que tendremos la fuerza de compresién del acero y
para que esteé en equilibrio tomaremos un d4rea de acero a tensidn igual al acero a
compresidn, con la cual tendremos una fuerza de tensidén igual a la de compresidn.
En este esquema no hay concreto.
b) En un esquema B (fig. D) en el cual tendremos un esquema exactamente igual al de
la viga simplemente reforzada ya que solo hay acero a tensidn, siendo esta la mayor
drea de acero (As max) que corresponde a un porcentaje maximo (Pmdx). Esta drea
de acero mdxima (As max) serd el &rea de acero a tensidn (As) menos el 4drea de acerc
que colocamos en el esquema A a tensién (A's), es decir As max - As - A's.
Al  sumar estos dos esquemas tendremos el mismo resultado del diagrama de Whitney
(fig. b) y siendo el momento de dise®o (Mu) la suma del momento Gltimo en el esquema
A (Mua), mas el momento Gltimo en el dsquema B (Mub), es decir:
Mu = Mua + Mub

donde el momento Gltimo en A (Mua) es:

Mua - ¢ X Mu'a (23)
y 1 momento Gltimo resistente en el esquema (Mu’a) es:

Mu'a - fuerza % Brazo

donde:

Fuerza Alsxfy
Brazo (d-d ")

entonces:
Mu a A sxfyXx(d-d’)

Y sustituyendo en la ecuacidn 23 encontramos el momento Gltimo en esquema A:
Mua = gXA skfyx(d-d’), (24)

El momento altimo en el esquema B (Mub) es:
Mub = @XM ub (25)

y el momento altimo resistente en el esquema B (Mu'b) es:

Mu'b fuerza X brazo

donde:
fuerza = (As - A's)kfy
brazo = (d - a/2)

Sustituyendo en tenemos:

Mu b (As A's)xfyx(d-a/2) fﬁwmﬂuﬂpfu(, -

} WVfRS{pr 5 L
.l"(gg{nr,,
i { gy
. i tr! - . §L f
Cte, e Sty

R
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Stetituyendo Mu b oen la ecuacian 20 se encuentra el momento Gltimo en el escuema B:
Mub - gX(As  A's)kfyk(d  a/2) | (26)
Con lo cual se tiene que el momento de diseRdo (Mu) es:
Mu Mua + Mub gXA skfyX(d d') + ex(As A's)xfyx(d a/Zx

Pero a se puede determinar haciendo una E£fx - en el esquema B, debido a que el
sistema ecstd en equilibrio.

LFx - 0
C =7
(As A's)yxfy = 0.85%f cxaxb (27)
despejyando a
a {As A g)xf (28)
0.85%f cxb

En el esquema de deformaciones se puede determinar la distancia al eje neutro (c).

©® - 0

> -

4 @ = € -
B - Lo Ece e cc , 5
d
\; ) i 6 - €cc
LY
,\\
> ccc - €'s ccc
g
G _
c¥(€cc - € ) -  €ccxd

c - €ccxd” (29)

€cCc €'g

7 para el caso cuando se produce la falla balanceada o sea cuando el esfuerzo en el

acero (fs) es igual al esfuerzo de cedencia, y la deformacién unitaria del concreto
(€cc) es 1qual a 0,003, determinar cb.

E s fe fs - fy
Es
tenemos:
Es
sustituyendo + 5 en la ecuaciédn 29 tenemos:
b e Y
fcc fy_
Es
b sccxd
SCCXEs fy
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cb - €ccXd %Es
€ccXxEs fy

Sustituyendo el modulo de elasticidad (Es)

cb = 0.003%29 000 000 #/ Xd’
(0.003%29,000,000 H/pulg?)-fy
cb = 87 000%d”’ donde fy = H/pulg?

87,000 - fy B
Siendo esta la distancia al eje neutro cuando ocurre una falla dactil en el acero a
compresion, También se puede expresar de manera mas simple para utilizar fy en
K/pulg?:

cb - 87%d’ donde fy = K/pulgq?
87 - fy

Del esquema B teniamos la ecuacién 27:
0.85%f cXaxb - (As-A's)Xfy

Operando tenemos:
0.80%f cXaXb = Askfy - A skxfy

S1 se dividen ambos miembros de la ecuacidén sobre bXd, no alteraremos el resultado:
0.85%f cxaxb Asxfy A sxfy /bxd

0.85%f cxaxb Asxkfy A skfy
bxd bxd bXd

S1 P As/bd y le llamamos P’ al porcentaje de acero a compresién tenemos:

P A's
bxd

sustituyendo nos queda:

0.85%f "cxka Pxfy P xfy

0.85%f cxa (P P xfy

despejado P-P°

p-rP- 0.85%f cka
fyxd

pero se dijo que: a 31 %c
sustituyendo a:

P-P’ 0.85%f cxBl¥c
fyxd

Como se estd trabajando para una falla balanceada entonces c cb, se puede sustituir
en la ecuacién anterior:



TP SO¥T oy B74d 0 )
foxe &7 fy)

ordenando Nos= NN

TP 089G e ko d ok (87 ) (50

fy d ( 87-fy)

— e
Cuando P-P°  sea mayor garantizamos que el acero a compresién trabaje a fy, donde fy,
foroen K/oulqg? v oo s d en culgedas, y tendremos que hay falla ductil en el acero a

MOves A sl agern rencrGn trabajara o fy cuanda (P-P )Y Pmdyx .

5.3.3.4 ESFUERZO CORTANTE Y TENSION DIAGONAL

10 e ein bero o ademde de Lo esfuerrzos flexianantes  deben

Lr o eetpe-o - orecant rmo resultado de 4 accién do

esfuerzo  agrtanie

tuerza cortante

peralte efectivo de 1a viga
ancho de la viga

A f erzac ortantes vienen adas por los diagramas de fuerzas cortantes., 1los
wales en la mayoria de 10% casos presentan la mdxima fuerza cortante en los
‘poyos, tal como lo demuestra la trayectoria de tensiones (fig. 32) en una viga
gctangular que resultan de someterla a determinadas cargas, que produzcan

~tac ercanacs ¢ 10S apoyos.

Estas grietas diagaonales se producen, cuando
A 1SCSTATICAS

i CAYE ¢ Lo as en la proximidad de la fibra neutra el

< , esfuerzo de tensidn del concreto sea igqual )

’ I esfuerzo de tensién diagonal en la viga dado

. por v V/(b¥d). El primero, sequn una gran

KLMA =5 - cantidad de ensayos en vigas rectangulares ce

”fﬁ?A¥bK - R obtuvieron valores entre 1.9%{f ¢ a 3%Jf c.

T eta pek A compres on Los wvalores mencres para concretos de menor
FLERioM

resistencia Yy los mayores para concretos de
mayor resistencia.

2odigo ACI conservadoramente recomienda usar 2%4f ¢ come esfuerzo de ruptura del
oncreto (ver) donde f'c es el esfuerzio de compresién del concreto en #/Pulg2., A
artir de este esfuerzo de trabajo se puede determinar el esfuerzo Gltimo a corte
fel concreto (vc) igual a 2%gXdf c, es decir: wvc 2X%gXx{f c donde ¢ es el factor de
educcién de capacidad, que en miembros sometidos a corte es igual a 0.85.

Fie, 22
N

‘wando los esfuerzos certantes de la viga son mayores que el esfuerzo cortante en el
-ancreto, serd necesario colocar refuerzo para evitar que se produzca la grieta
fragonal. El refuerzo para resistir esfuerzos cortantes en vigas se le liama
--tribes.



A) Posicidn de los estribos

(a) i La posicidon optima de 195 estribo; sers
) TR BT aquella en la cual, atraviesen la grieta en
forma perpendicular, con lo cual se tendrdn
estribos i1nclinados, como se ve claramente en
o ARt AEr o los apoyos en la figura No. 33a.

)

méw ;&mET;-
Esta posicidon a pesar de ser la Optima tiene
L) ' ‘ﬁﬁ”ﬂ el inconveniente de su dificil armado asi
Riad o como su cdlculo. Esto bha motivado 1la
TRANELTORIA ATEr PP aceptacion de estribos verticales (fig b) gue
no siendo los mds eficientes, son de fé&cil

armado y disenro.

g 22

B) Forma de los Estribos

Los estribos se pueden construir de varias formas, vy deberd escogerse la mds
adecuada para la viga que se diseRe. Su eficiencia viene dada por la cantidad de
veces que la barra del estribo pase por la grieta diagonal.

Cada wvez que el la barra del estribo pase
() (L por la grieta diagonal se le llamard
rama, asi por ejemplo el de la fiqura 34a
serd estribo de una rama y el d4rea sequn el
nGtmero de ramas (Av) serd igual a una vez

s

I el drea de la barra. Por ejemplo si se usa
barra numero 3 cuya d4rea es 0.11 pulg? se
INA L CAMA ’FAMAG tendrd: Av = 1%0.11, Av - 0.11 pulg? para
VAN el caso de la figura 34b: Av = 2 % 0.11
Pl 34 0.22 pulg? etc.

Las barras aceptadas por el ACI para estribos son barras corrugadas No. 3 6 4, las
que se pueden escoger segln la viga gque se esté disefnando.

Vigas con ectribos verticales:

Haciendo wuna secciédn cercana a los apoyos,
& = ~ tenemos que la grieta se produce a 45 grados
la cual es atravesada por 1los estribos con
una separacidén S, que ejercen una fuerza de

iama—
o
—
T
——
FARALN
-

| . .

di;im{ﬁ tensién T - Avkfy y el concreto ejerce una

4 ! * fuerza cortante Vcr. Como carga externa se
¥ % presenta la reaccién en el apoyo (V')

Como el sistema estd en equilibrio al hacer una LFy - O nos gueda:

V' = Ver + LT S1 T - Avkxfy
v tonces:
U Vor + Z{Avify)
sero la sumat 1 e< el nimero o de estribos:
Jrro o+ r,kg\;xfy

»oortante Gltima e-: Vu oV



o
(8]

Vu - ¢¥(Vor + nXxavkty)
VU - @XVcr +@¥nXAvkTy

s1 la grieta es a 45 grados se puede decir que n - h/S pero el cédiqgo por facilidad
de diseno permite usar h d, de donde n d/S. Sustituyendo tenemos:

Vu PhVer +¢k d ¥Avkfy
S

dividiendo ambos miembros de la ecuacidn entre bXd no se alterard el resultado:

VT gkVar & gpkdXAvify

hxd b¥d Sxbxd
51 llamamoe esfuerzo ultimo cortante de la viga vu y esfuerzo cortante en el concreto
Voo tenemes:

X W ve dxVer . sustituyendo:

bXd bxd
VivDor gXAvEEy (30a)
5

Soe e be esfuerzo altimo corte que puede soportar la wviga,
donde:

tEsfuerzd ultimo a corte de la viga

{#/pulqg?)

y tefuerzo Gltimo a corte del concreto (2¢df o
(#/pulg?)

A firea del estribo por el nimero de

ramas {(pulg?)

tsfuerzo de cedencia del acero en
(H/pulg?)

Separacion de estribos {(pulg)
fincho de viga {pulg)

rtre o la ecuscldn anterior se puede despejar la ceparacidn de estribos (S:
wrrvify
Sxb
PX_AvETy (30b)
“vu vC)kb

“1endo esta la separacidn de estribos para un esfuerzo Gltimo cortante.

“lemds debe considerarse que el midximo corte se presenta generalmente adyacente a los

-poyos, ¥y segun numerosas pruebas de laboratorio, indican que la primera grieta
ragonal ocurre a una distancia igual al peralte efectivo de 1la viga (d). Po~
-~ta razon el méximo esfuerzo de corte (vud) que debe considerarse en el disedo, e-
1 que corresponde a una fuerza cortante a una distancia d" del apoyo (Vud),
~-niendo el primer estribo a la mitad del primer espaciamiento a partir de la cara
‘el apovyo. También se debe colocar estribos una distancia "d" mds alld de donde
7 son requeridos. Ademds de estas recomendaciones el céddigo ACI especifica los

rqulientes requerimientos en el disedo de estribos:

S1 vud ¢ wve, no  hay qgrieta: la viga no necesita estribos. Mo hay grieta
ynanal o porque w1l oconcreto neds  coportar los e-fuerzos artantes,
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2) 51 vc < wvud < ébx¢gxff'c, Si hay grieta: 1la viga necesita estribos. Se producen
grietas diagonales porque el concreto no es capaz de soportar los esfuerzos cortantes
de la viga.

La separacion mdxima de estribos (Smdx.) es:

Sméx d Smédx - Av X f
50 % b

donde d, b y Smdx son pulgadas y Av en pulg?, de estos dos tomar el menor.

3} S1 &Xexdf'c < vud < 10%gxdf'c, si hay grieta: la viga si necesita estribos por la
misma razdén del caso anterior. Ademds el cédigo especifica que cada grieta deberd
ser cruzada por dos estribos.

La separacion mdxima de estribos (Smdx.) es:

Smax d Smax - Av
50

E
o

donde d, b y Smdx son pulgadas y Av en pulg?, de estos dos tomar el menor.

4) S1 vud > 10%¢xJf ¢, aumentar seccidn. Cuando se presenta esta situacidn, la Gnica
solucidn es aumentar la seccion de la viga.

5.3.3.5 ADHERENCIA Y ANCLAJE

Una viga para que esté bien diserada deberd soportar todos los esfuerzos que en ella
se producen. Ademds las barras de acero deben tener buena adherencia para
transmitir los esfuerzos del concreto al refuerzo vy viceversa. Por eéste motivo
unicamente se pueden usar barras corrugadas para aseqgurar la correcta
adherencia con el concreto. Ademds las barras deben tener una longitud que les
permita desarrollar t{oda su resistencia, llamdndosele a esta: longitud de
desarrollo (Ld). Esta longitud debe medirse a partir del punto en donde es
méximo el requerimiento de las barras de acero.

La necesidad de esta longitud puede verse claramente en una viga en voladizo. La
viga puede estar bien disefada, las barras colocadas en el lugar requerido, pero
51 No se introducen lo suficiente en la columna, la viga fallard porque el acero
no puede desarrollar toda su resistencia por no tener la longitud necesaria. «
En este ejemplo es muy evidente la necesidad
de Ld pero no qulere decir que solo en estos
casos debe determinarse Ld sino en todos los
casos, sliempre a partir de donde es maximo el
requerimiento de las barras de acero.

La longitud de desarrollo se calcula con las
siguientes formulas que han sido determinadas
por ensayos de laboratorio.

crgrtud de desarrcilo par as a tensidén.,
0.04xAbxf (30c) o Ld = 0.0004%dbxfy (30d) De estos tomar el
Jf ¢ mayor.
donde Ab - drea de la barra en pulg?

db didmetro de la barra en pulg.
Ld - longitud en pulg.
fy,f ¢ - en H/pulg?.



Al) Factores que modificaran Ld (1)

La mayor longitud de desarrollo que se tome de las ecuaciones anteriores deberd ser
afectada por los siguientes factores:

1) Barras de la cama superior: f- 1.4

Las barras que estdn en la cama superior, debe incrementarse la Ld en un 40% debido
a que la adherencia en estas d4reas es menor porque los agregados gruesos tienden a
asentarse mientras que los finos quedan en las parte superior.

2) Barras con fy mayor a 60,000 H/pulg?2: f = 2 60,000/fy, donde fy = H/pulg?.

Cuando se usan barras con altos esfuerzos debe incrementarse mds la longitud debido
a que necesitan mds adherencia para poder desarrollarse.

3. Para concreto liviano: f = 1.18 a 1.33.

4. Para refuerzo espaciado entre si1 por lo menos & pulg y situadas a por lo menos 3
pulg de la cara lateral: f = 0.8. La Ld se decrementa en wun 20% porque se est4
garantizando mds adherencia al tener mayor recubrimiento las barras.

5) Cuando hay mas refuerzo que el requerido: f = As re uerido
As colocado

6) Barras en manojos de 3: f = 1.20

En ningtn caso la Ld debe ser menor a 12 pulgadas

B) Ld para barras a compresion

Ld - 0.02%dbxf’ Ld = 0.0003%dbxfy De estos tomar el
df'c mayor.
donde
db = didmetro de la barra en pulg.

Ld
fy, f'c

longitud en pulg.
en H/pulg?,

La Ld debe ser afectada cuando exista mds acero que el requerido f= As requerido/ As
colocado. En ningdn caso Ld debe ser menor a 8 pulgadas.

Adicionalmente a todo lo anterior el cédigo ACI, especifica que el refuerzo debe
extenderse méds alld del punto en donde teéricamente no es requerido para resistir
flexién, wuna distancia (L'd) de por lo menos el peralte efectivo (d), 12 didmetros
de la barra o la luz de 1la viga entre 16. De este se tomard 1la mayor. Ademds
especifica que para disefo sismico deben ponerse como minimo dos barras corridas
arriba y abajo que cubran el Asmin, el resto de drea de acero debe cubrirse con
bastones. Para vigas que esten sometidas solo a carga vertical se puede considerar
esta especificacién para el armado de la viga.

Finalmente se puede decir que debe ponerse especial atencién en la presentacioén

final de la viga, haciendo las secciones necesarias, colocando las barras en
el lugar correcto, identificandolas correctamente y acotando los bastones a partir
de los apoyos. También es conveniente escoger barras de didmetros similares ya que

existe una cierta ventaja econdmica al hacerlo de esta manera. (Véase ejemplo No.! en
Anexo A)
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5.3.4 LOSAS

En  los edificios de «concretc armado se utilizan losas para consequir superficies

planas y Gtiles. Una losa de concreto armado es una placa ancha vy lisa,
generalmente horizontal <con superficies superior e inferior paralela o}
aproximadamente paralela. Puede estar soportada por vigas., muros, estructuras

metdlicas o directamente por el terreno. Las losas pueden estar soportadas en dos
aras opuestas transmitiendo las cargas en una direccidn llamdndose en este caso losa
monodireccional o losa en un c<sentido. Puede estar soportada en cuatro caras
transmitiendo las cargas en esas direcciones llamandose losa bidireccional o losa
en dos sentidos, siendo estos los tipos de losas mas comunes.

A partir de estos tipos de losas pueden surgir variantes debido a las luces que tenga
cada panel de losa. Cuando las luces son demasiado grandes en el cual el espesor
de la misma sea muy grande, resultaria una losa muy cara si se construye de ese
2spesor, por lo que se tendrd que buscar una solucidn mas econdmica como podria
ser, poner vigas en uno 0 dos sentidos sequn sea el <caso, con 10 cual se tendria
losas nervadas en uno o dos sentidos. Esta solucién permite cubrir luces grandes
con estructuras livianas. Puede usarse llenado los espacios entre vigas con blocks
d2 pomez u simplemente dejarlos basios.

Antes de iniciar el diseno de las losas debe estudiarse la ubicacidn de los apoyos,
's declr localizacidon de vigas, muros de carga, tabigques, etc. Definido este
2squema se puede entonces determinar la paneles de losas, nombre que se le da a
ada 4rea de losa ceon apoyos ya s$ea en dos caras opuestas o en 4 caras. Por
»>ta razén es necesario que el diseRo arquitecténico esté definido con cierto
“riterio estructural, de lo contrario ocasionara qran perdida de tiempo vy esfuerzo
2n su desarrollo o necesidad de optar por una solucidén mas cara.

as  losas que <se apoyan sobre wvigas de concreto reforzado, se construyen
v 10%as,

N
U

monolitycamente v1ga
o341 LUSAE UNIDIRECCIONALES O LOSAS EN UN BENTIDO

as losas en un sentido se caracterizan porque transmiten sus cargas en un solo
sentido hacia las caras opuestas. Estos apoyos deben wubicarse perpendicular al
entido corto, de manera que la carga sea transmita rdpidamente, para que sean
2ficientes y econdmicos. h

A lose umidireccienal  ec fundamentalmente una sucesién de vigas de un  anche
1o, IS U I .oonente o oande con respecto a su espesor (fig. 34).
“<ta viga ~P puede disenar de la misma
manera Como se vio anteriormente para el
' ; \\\\ taso cuando se conoce la seccidn y et
r/fj momento, y el Area de acero que resulte
/<::ﬁ;/ corresponderd  a la franja de 12 pulg.
F;C\f A T Comeo se =upone que la losa esta compuests
o por una serile de vigas de  1lgualecs
- \i taracteristicas, el acero es colocado en el
t Fia. ag sentido de la viga de maner ~
¥ v o~tribuidao, llamdndose 3 2 te
efuerzo armado principal.
et por dilatacion y retraccidn del fraguasds
>l concreto, aotive pur el ual debe colocarse un refueryo secundario en &!
2nid~  persendicular de las vigas. Esta cantytad o A (As  mi1 )V ocoede

en funciap de, norcertale minimo. (Pa'p
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El porcentaje minimo en losas:
Para losas con barras corrugadas con fy < 60,000 H/pulg?:
Pmin = 0.002
- Para losas con malla soldada o con fy > 60,000 #/pulg?:
Pmin = 0.0018

Siendo el drea de acero minima As min=PminXbXt, donde b es el ancho de la viga 12
pulg vy t es el espesor.

En losas unidireccionales el espesor minimo t esta especificado por la ACI de manera
que no se produzcan deformacliones excesivas y reducir al minimo las vibraciones.
Estos espesores estdn dados segidn el caso de la losa que se disede.

Espesores Minimos para losas en un sentido (t):

Simplemente soportada t - L/25

- Con extremo continuo t = L/30
- Ambos extremos continuos t= L/35
En voladizo t= L/12

Donde L es 1la luz de la losa. En ningln caso este espesor debe ser menor de 3.5
pulgadas.

Ademds el coédigo, establece que la separacién lateral de las barras (S) no debe ser
superior a 3 veces el espesor de la losa ni a 18 pulgadas y la separacién minima no
debe ser inferior a un didmetro de la barra o a 1 pulg. El recubrimiento en losas
no debe ser menor a 3/4 de pulgada.

Por otro lado se puede mencionar que la tensién diagonal y adherencia raramente
influirdn en el disedo de losas wunidirecionales. Deberdn chequearse en losas de
dimensiones poco comunes sometidas a grandes cargas.

A) Momentos en losas en un sentido:

Con la finalidad de simplificar el andlisis el cédigo incluye coeficientes que
permiten determinar con cierta facilidad los momentos y fuerzas cortantes de losas en

un sentido (véase Figura B en el Anexo B}, los cuales se pueden usar siempre que la
carga viva no sobrepase en tres veces el peso de la carga muerta y la mayor de la
luces adyacentes no exceda mas del 20% de la menor. Estos coeficientes fueron
determinados de forma que se tenga un mdximo de seguridad, ya que se si se

calcularan los momentos por cualquier método de andlisis estructural seguramente
serian mucho menos que aguellos.

C) Armado de losas en un sentido

Finalmente quedaria hacer el armado de la losa, que como se dijo tiene un armado
principal en el sentido de 1la viga y un armado secundario en el sentido
perpendicular a la misma. El armado principal se hace de acuerdo al diagrama de
momentos, es decir momentos negativos ~armado arriba, momentos positivos armado
abajo.

£l armado principal se hace de la manera siquiente: intercalar barras que no tienen
dobleces, sobre la cara inferior llamadas rieles, con barras que tienen dobleces
que siguen la ruta de la tensidn motivo por el cual se les llama tensién. En los
momentos negativos generalmente no es suficiente el 4rea de acero de las tensiones,

-1endo necesario colocar barras adicionales llamadas bastones para completar el drea
~oequerlida.



48

El punto ideal para hacer el doblez de las tensiones Yy longitud de los bastones es
el punto de i1nflexidn debido a que ese punto el momento es cero. Pero como se vid
anteriormente los momentos son estimados y considerando que los diagramas pueden

variar por el constante desplazamiento de la carga viva. Se ha visto que este
punto de 1inflexidn en 1los tramos discontinuos se encuentra entre L/5 y L/7 del
extremo, con lo que puede tomarse un valor medio L/6. En los tramos continuos

esta entre L/3 a L/5, pudiéndose tomar un valor medio L/4, donde L es la luz de la
viga en estudio.

El armado secundario es colocado perpendicdlérmente al armado principal sin doblez.

8,3.4.2) LOSAS BIDIREEEIONALES B EN BBS DIREEEIONES

Las losas en dos sentidos transmiten la carga hacia los apoyos en los bordes. Cuando
el cociente entre el lado corto (A) vy el lado largo (B) es mayor o 1igual a 0.9
se dice que la losa es bidireccional, ya que s1 es menor indica que las caras
opuestas en el sentido largo estdn tan lejos que las cargas no llegan hasta
ellas, debido a que las caras opuestas en el sentido corto estdn muy cercanas y la
carga llega rdpidamente a ellas, por lo tanto cuando se tengan estos casos la losa
deberd diseRarse como losa en un sentido (en el sentido corto), aGn cuando tenga
cuatro apoyos.

£l diseRo de estas losas es mds complejo que la losa en un sentido, porque en este
raso tenemos una viga de un ancho unitario en cada sentido gque se intersectan
perpendicularmente, transmitiendose la carga una a otra. Otro aspecto que complica
el disefc es que en este punto de interseccidn las deformaciones de ambas vigas deben
ser lguales. 51 ha esto se le agrega que tanto en un sentido como el otro, la losa
estd conformada por una sucesidn de vigas de un pilie de anchn, tenemos que ¢
diserno se vuelve laboricso y complicado.

Con la finalidad de reducir las dificultades en el disefo el cddigo ACI da var:ios
netodos para determinar los momentos, cortes y reacciones en losas, siendo el
método No. 3 el mds claro, racional y generalmente el mds econdmico.

-0s momentos son determinados para el sentido largo (B) y corto (A) por coeficientec
{C) multiplicado por la carga uniformemente distribuida (w) por la luz (L) al
tuadrado, es decir:

Meomento Gltimo en el sentido corto:
Ma - CaXwXlLa?
mecty (ltimo en el sentido largo:
Mb = Cb¥wklLb?
tonde:
a Coeficiente ACI en el sentido cortao.
Coeficiente ACI en el sentido largo.
Carga uniformemente distribuida en K/pie.
a Luz de la losa en el sentido corto en pie.
Lo Luz de la losa en el sentido largo en pie.

-0s coeficientes para el momento en el sentido largo y el corto (Ca, Cb) son dados
or tres tablas:

a tabla 12 del ‘Anexo B, da los coeficientes Ca y Cb para momentos negativos en los

nordes continuos. Este coeficiente se obtiene para la carga muerta més la carga
viva (siempre carga Gltima) es decir que se calcula para carga total. En el caso de
laos  bordz~s  discontinucs  »1  momento regativo tedrico seria 0 pero el cdédigo

R OE 12 6Ny | T —
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recomienda usar un momento minimo igual a 1/3 del momento positivo en ese Mmismo
centido debido a la rigidez torcional de la wviga portante, ya que como se
indicé anteriormente esta se funde monoliticamente con la losa.

Para determinar de los momentos positivos el codigo proporciona la tabla 13 del
Anexo B para carga muerta y la tabla 14 para la carga viva, los coeficientes son
leidos de estas tablas y multiplicados cada uno por su respectiva carga
uniformemente distribuida y al final se suman los momentos positivos que salgan para
carga muerta y carga viva.

E1 calculo de momentos se hace para cada panel y los coeficientes se leen de las
tablas, segGun las las condiciones de continuidad se escoge el caso y de su
relacién (m = A/B) de luz corta (A) entre la luz larga (B). En algunos casos no
hay coeficientes como se aprecia en la tabla 13, en el caso 1, esto se debe a que
dicho caso corresponde a una losa gue no tiene continuidad en ningGn lado, y por lo
tanto tampoco tiene momento negativo.

Como el calculo se hace para cada panel se tendré en la unién de dos paneles,

momentos negativos diferentes, ci esta diferencia supera el 20%, deberd ser
distribuida en proporcién a la rigidez relativa (I/L) de las losas y sumada
algebraicamente a cada momento, de manera que el momento negativo final sea 1gual

para ambos paneles.

Determinados los momentos se calculan las ireas de acero como si fuera una viga de un

ancho unitario b - 12 pulgadas y un peralte efectivo "d" determinado a partir del
peralte total (1). Para garantizar una falla ductil el drea de acero sera menor
que el 4rea de acero madxima (Asmdx = Pmdx X bkd) y en ningtn caso el 4rea debe

cer menor que el 4rea de acero minima (Asmin PminXbXt) que es igual al mencionado en
losas unidireclonales.

£l espesor (t) de la losa se determina de acuerdo al tamafo del panel de losa el
cual se resulta de dividir el perimetro del panel sobre 180. Para que las
deflexiones sean menores que las admisibles, el codigo especifica que el espesor (t)
no debe ser menor que 3.5 pulgadas.

£1 espesor es calculado para el panel de losa mas grande con la finalidad de
uniformizar el peralte a todas. 5i existiera una marcada diferencia entre el
espesor de determinadas losas, se puede tomar un valor (t) ©para esas losas y otro
valor (t) para el resto, con lo cual se tendria una cierta economia.

F1 armado de las losas se hace igual al armado principal de la losa en un sentido,
solo que en este caso hay armado principal en los dos sentidos. Para facilitar el
armado puede usarse la tabla (15) que se refiere a varias combinaciones de barras
para 4reas de acero por cada pie lineal de losa (es el Area de acero que se menciono
anteriormente) y los espaciamientos entre barra y barra.
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5.3.5 EDIFICIOS DE CONCRETO REFORZADO

En la etapa conceptual del proyecto de estructuras de <concreto armado debe tenerse
en cuenta que el concreto armado es un material con caracteristicas propias
porque no es adecuado wutilizarlo en sistemas estructurales dimensionados
como estructuras articuladas de acero o madera ya que esto se opone a la naturaleza
monolitica de la construccién en concreto. La primera etapa en el andlisis de
los edificios de concreto reforzado, se inicia con el estudio de cargas que actGan
en la estructura, por supuesto después de definir el proyecto
arquitecténico.

El diseno de edificios de concreto reforzado se efectta disefando todos los marcos
diferentes de la estructura tanto en un sentido como en el otro. El disero de
cada marco requiere de las siguientes etapas principales:

3.3.%.1 CARGAS REQUERIDAS

Las cargas a que estdn sometidos los edificios se pueden dividir en cargas verticales
y cargas laterales o sismicas.

A. Cargas verticales:

Las cargas veticales (wu = 1.7 wv + 1.4 wm) son las producidas por las cargas
Gitimas vivas (wv) Yy muertas (wm) que actGan en la estructura. Estas son
determinadas 1inicialmente por cada pie cuadrado de superficie en cada nivel y
posteriormente se calcula la carga egquivalente (we) que soporta cada viga en cada
nivel.

La carga equivalente se calcula de acuerdo al tipo de losas. En el caso de losas en
dos direcciones, la carga que se produce en cada panel es transmitida a sus
cuatro apoyos de la forma siguiente.

Las cargas verticales que se producen en las vigas que soportan a los paneles
de losa en dos sentidos son cargas uniformemente variables, en la cual la carga es
O en los extremos y maxima en el centro, es decir que la carga forma un
tridngulo, distribucién que corresponde a losas cuadradas. En el caso de las
losas rectangulares, la viga del lado corto del panel soporta una carga
triangular como la descrita anteriormente y en el lado largo la carga adquiere la
forma de un trapecio.

£l disedo de las vigas utilizando asi las cargas es muy complicado motivo por el
cual el cédigo ACI proporciona las siguientes ecuaciones para determinar una
carga uniformemente distribuida equivalente a las anteriores.

Para cargas triangulares: we wuXs / 3 (31)
Para cargas trapezopidales: we = wuXsk(3 - m2) (32)
3 2 )

donde: s = es el lado corto del panel de losa.
wu = Carga uniforme por pie cuadrado.
m = A/ B, siendo A = lado corto y B
lado largo.
Carga equivalente uniformemente
distribuida por pie lineal.

"

we

A estas cargas deberd sumarse la carga Gltima muerta producida por el peso propio
de la viga. Se puede estimar una seccidn cualquiera.



B. Cargas gismicas

Los edificios ademds de las cargas vivas y muer tas, 1lamadas cargas verticales, estan
cometidas a cargas cismicas. Esta carga es muy dificil de determinar existiendo
varios codigos para su calculo, ciendo el mas usado el "CHdigo gismico de San

FranclsCo (SEADC)" .

Este c06digo especifica que cada estructura deberd ser disenada Y construida para
resistir cargas minimas laterales de $15MO0, considerando que actuaran separadamente
en la direccion de cada ejle principal de la estructura.

B.1 Fueria jateral de cismo en la base del edificioe

Lta fuerza del sismo (V) Que actuard en la base del edificio viene dado por la

siguiente ecuacion:
v o= ZRTRKKCKSHW (33)
donde:s

y - Fuerza gismica en la base del edificio

7 = Factor de sonificacion, para zonas altamente cismicas Z ~ 1.
1 Factor de importancia, para edificios de usoO esencial como
hospitales I = 1.5 para el resto de edificios I=1.
K - E1 valor de esta constante sera de acuerdo al sistema estructural del
edificioz
Edificios con gistema de caja: K - 1.33
- Edificios con un sistema dual de breizas Y marco espacial dactil
registente a momento Yy MUros de corte o marcos embreizados disenados
considerando los criterios siguientes: El marco y el muro o marco
embreizado resisten la totalidad de 1a fueria lateral de acuerdo a
su rigidez relativa, considerando la acclon combinada entre el muro Y
el marco. £l muro o marco embreizado actuando independientemente del
marco dactil deberd resistir el 100 % de la fuerza total. El marco
ductil tiene la capacidad de resitir por lo menocs el 25 % de la
carga Jateral. K = 0.80
Edificios con mar COS dtctiles que tienen la capacidad de resistir la
fuerza jateral total: K = 0.67
Tanque elevado considerando su contenido, cobre cuatroc O mas apoyos
embreizados Y soportados por un edificios K = 2.50
Todos los demds sistemas estructurales de edificios diferentes a las
descritas anteriormente: K = 1.00
- Otras estructuras: K = 2.00
W Es la carga {otal muerta de trabalo, cuando hay cargas de equipo permanente,
bodegas © almacenes, @ la carga muerta se le suma el 25% de la carga viva. Se
determinan de acuerdo a la carga muerta de trabajo por cada marco de 1la
egtructura, e€f la cual cada marco soporta una franja de cada losa en cada nivel
ciendo la carga total conformada por vigas, losa, p1s0, cielo falso, columnas,
etc. Las cargas se calculan por cada nivel Y luego se quman para obtener la
carga total en el suelo (W).
C y no debe exceder de 0.12 donde:

15%4T
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T - Periodo de vibracién. Puede determinarse haciendose un andlisis dindmico de la

estructura. fste método es muy complicado por lo que puede determinar de
acuerdo a la ecuacioén sigulente:

Al 0.05 Hn
ID donde Hn es la altura del edificio en pies y D es la longitud
del edificio en pies en direcciéon paralela a la fuerza aplicada.

S = Este valor depende de la resonancia entre el periodo de vibracidn del suelo (Ts)
y del edificio, varia entre 1l y 1.5. para los casos en que Ts no es
establecido adecuadamente, tomar S - 1.5.

£1 producto CXS no debe exceder a 0.14

Como se debe trabajar con cargas Gltimas se determina la carga Gltima de sismo (Vu)
siendo:

Vu - (1.4%V) + 1.4%XViPt (34)
donde Pt es el porcentaje de torsiodn.

fsta carga Gltima de sismo se distribuye en toda la altura del edificio asignando
una fuerza a cada nivel (Fi) de acuerdo al procedimiento siguientes

B.2 Distribucién de fuerzas laterales:

La fuerza sismica que actGa en la base del edificio hace oscilar la parte superior
del mismo. Esto se demuestra al hacer un andlisis dindmico de la estructura, pero
este es un procedimiento muy complicado Y no es muy usado, El coédigo SEAQC
propone un método consistente en un andlisis estatico, en el cual se estima que hay
fuerzas laterales ficticias en cada nivel del edificio que producen un movimiento
lateral similar al de un sismo. fstas fuerzas laterales se determinan a partir de
la fuerza Vu en la base del edificio, la cual es distribuida en toda la altura de la
estructura, concentrandola en cada nivel de acuerdo a la siguiente formula:

n
Yu = Ft + £ F1 Ft = 0.07 TxV
i-1
Donde Fi es la fuerza horizontal en el nivel i, Ft es la fuerza de tope' en el
edificio (se le llama también fuerza de chicotazo), la cual no debe ser mayor que
0.25 V y deberd ser considerada igual a 0 cuando el ©periodo de wvibracién (T) sea

igual o menor que 0.7 segundos. Es decir:
Ft ¢ 0.25 V, y cuando T £ 0.7 sequndos, entonces Ft 0

Las demds fuerzas serdn distribuidas en toda la altura del edificio incluyendo
altimo nivel de acuerdo a la siguiente formula.

Fi = Vu - F X WikH1 (33)
n
L WixXHi
11

donde:

Fi = Fuerza horizontal en el nivel i

Wi Carga total muerta de trabajo del nivel 1
Hi Altura del nivel 1 a partir del suelo



B.2 Momertocs de torsion

{a accidn de las fuerzas cismicas se produce sobre el centro de masa del edifico (CM)
debido « que en dicho centro es el punto en donde se concentra la resultante del
peso del edificiro. La fuerza sismica debe ser soportada por las columnas vy
muros suctentantes de la estructura, haciéndolo segan  la rigidez relativa de
‘ada miembro ‘¥) donde K I/L aci por ejemplo s1 se tiene una estructura que este
conformada por columnas y en un extremo tiene un muro de carga, este muro soportarad
mayor carga horizontal porque su  rigidez es mucho mayor que las columnas, por lo
tanto el centro de rigidez (CR) que viene dado por la rigidez de cada uno de los
ciementos verticales, no coincidird con el centro de masa, dando lugar un momento
de torsidon que serd el resultado de la fuerza sismiCa por la excentricidad
“distancia entre el centro de masa y el centro de rigidez).

ingra haciendo la ectructura siméirica, es decir que s1  hay muros portantes en un
sxtremo. en el o*ro también debern existir. En las estructuras simétricas el cddigo
3°ANC recomienda  tomar .0 porcentaje de la fuerza V por efectos ac.identales de
‘o-sidnamiento que puedan existir, (véase ecuacion 34).

io potructuras mids econdmicas serdn aguellas que su CM coincida con el CR, esto se

B.4 Mementous de volteo

T4 el diseno de lac estructuras deberd ponerse especial atencitn en  las dimensinnes
‘> 1a hase de tal manera que sea suficiente para evitar que la accion  de las
fuerzas iaterales volteen la estructura. Fgta tendencia al wvolteo se le llama
momento de volteo, el cual deberd ser igual al momento resictente de la
estructura, logrdndose con ello una estructura estable.

B.9 Drott

Sn  ura sstroctura la deflexidn lateral relativa entre dos piscs adyacentes, no

deherd exceder 0.005 wveces la altura del piso, a menos que pueda demostrarse que
s estructura puede tolerar mayores deformaciones. El desplazamientos calculado de

a aplicacisdn de las fuerzas laterales requeridas debe ser multiplicada por 1/K para
tene- el Drift. La relaciodon 1/7K no debe ser menor gue i, donde K 25 la constante
w e 2] sistema estructural.

o . . “yrmacién de cargas verticales y sismicas Se procede hacer
sredimensionamiento de las secciones de los miembros de la estructura.

$.3.5.2 PREDIMENSIONAMIENTO DE LAS SECCIONES

- . _ yos de los miembros esiructurales deben predimensionarse adecuadamente con

~. proposito de que al hacer todo el andlisis, las sSecciones sean capaces de
,opor tar los momentos producidos por las cargas garantizando una falla
Juctil, de lo contrario seria necesario hacer todo el andlisis estructural
nuevamente. Ecto ocasionaria un gran desperdicio de recursos Y pérdida de tiempo.

_a estimarcidn se hace para la combinacién de <cargas verticales vy 515Micas mas
~rpticas:
2 1.4 Cm + 1.7 Cv

Tu 0.79 (1.6 Cm + 1.7 Cv) + 1.4
~u 0.75 (1.4 Cm + 1.7 Cv) 1.4
Cu 0.20 Cm + 1.4
Cu - 0.90 €m 1.4

S
. S

S
S

Para facilitar el trabajo se determinan los momentos en forma separada para carga
vertical y sismo y se hace la combinacion al final con los momentos resultantes.
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Los momentos en vigas para carga vertical se estiman tomando un valor medi10 entre
una viga simplemente soportada que tiene un momento mdximo 1lgual a w¥L2/8 y el
momento de una viga empotrada en ambos extremos wlL2/12. El valor medio sersa M

wi.2/10 en la cual w es la carga ultima equivalente de la viga (we}l.

ce  momentos producidos por las cargas de sSi1smo 0 cargase horizontales se estiman
an nétodos aproximados comn el método del pértico simple, del factor, etc.

Con  los momentos estimados por carga vertical y carga sismica se  hacen las
ombinaciones 1ndicadas anteriormente por cada nivel escogiéndose el momento mavor de
estas comblnaciones para hacer la estimacién de la seccion de la wviga (b,t)

*1l1zando el norrentaje paroa no chequear deflexiones. Aplicando las siguientes
N ST oA, S oe faeron defterminadas en el capitulc 5 numeral S,5.0..0.
“def O, 8%f /fy
hkd?2 M
PRPREyx (| Prty
1.7%f "«

%.3.5.3 RECTIFICACION DE CARGAS

_aS cargas verticales y sismicas deberdn ser rectificadas debido a que ahora se
tienen secciones mds aproximadas a 1a realidad, que pueden cer diferentes a lao
propuestas Iniciaimente para el calculo del peso progplo.

5,3.9.4 MOMENTOS, FUERZAS CORTANTES Y CARGA AXIAL

3
o~
=
L

“onociendn las seccicones aproximadas. se  pueden aplicar les metodos exactos
ostructurac  1ndeterminadas o hiperestdticas para determinar los momentons ©n ca
rar o estructural (Kani, ZTross, métndos Matriciales, etc).

a0
o

nomen' 5 4n doaterminap  =~iempre,  0or facilidad, opary carga vertical v .iomo de

: oo T r N nh s tneS gn L s Toagpant o 1 g v
- s e ana s s et ructural fondrdn todoa 105 dlagrama Je qomeEn T .y
2rzas cortantes y (arga axial para cada uno de les marcos en ambos sentidos.
ecta _yformacidn se puede entonces disenar los miembros de cada marco de

toe . e
B

5,3,5,0  DISEAED DE LUOuAs

Lt

> disefa cada panel de losa en cada nivel de acuerdo al wmétodo expiicado ern el
apitulo 5, numeral 5.3.4. Las cargas a usar SON [as cargas ultimas vivas y muertas
.»gan cada nivel.

$.3.%.,6 DISERO DE VIGAS

as vigas se disefan para resistir los momentos vy fuerzas cortantes de acuerdo al

métode descrito en el capitulo S numeral 5.3.3, que corresponde al método de diseno
Ltimo.
Jiaes 3 Flexion:

£1 di1.280 3 flexién se  hace garantizando una falla ductil asi como se vid en el
capitulo mensionado anteriormente. A lo descrito en dicho capitulo hay que agregar
la especificacién de la ACI para estructuras sometidas a fuerzas Sismlcas, COMO
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es este caso, que se refiere al porcentaje mdximo (Pmdx) que debe estimarse para
garantizar una falla dactil: Pmdx es igual a 0.50 del porcentaje balanceado (Pb), es
decir Pmdx- 0.50 Pb, el resto del procedimiento es exactamente 1igual.

Los momentos que deben tomarse son los momentos mdximos en cualquier combinacién.
Para facilitar este proceso se recomienda hacer 1los diagramas de momentos a escala,
para cada combinacién. A este diagrama se le llama envolventes de diagramas de
momen tos., Esto facilita el disehno porque se ve en el esquema cuales son los
momentos criticos. Ademds de estos momentos el coédigo ACI especifica que debe
disefarse un momento positivo en los apoyos que sea 1gual como minimo al 50% del
momento negativo en dicho apoyo. Si ya existiera en ese apoyo un momento positivo
deberd tomarse el mayor para su diseno.

£l armado de la viga se hace segun lo expresado en el capitulo 5. En este caso se
facilitard el procedimiento porque se tienen los diagramas a escala y se pueden leer

las longitudes, no habiendo necesidad de usar ningan proceso algebraico.

B. Diseno a Corte

£l disefo a corte en vigas sometidas a fuerzas sismicas se hace de igual manera
como se describid en el capitulo 5 numeral 5.3.3.4. En este €Caso serd
necesario considerar las especificaciones que da el ACI para estructuras

sometidas a fuerzas sismicas que se resumen a continuacion:
£1 esfuerzo Gltimo cortante a una distancia "d" (vud) debe ser menor gque BXpxJ{f'c.

fstribos de confinamiento: debido a la accién de las fuerzas horizontales es

necesario poner estribos por confinamiento en wuna distancia 1igual 4%xd del
rostro de la columna a una separacién mixima de d/4. De la misma manera como se
hizo con los diagramas de momentos, se hace con los de corte llamdndole a este
diagrama: Envolvente de diagramas de corte. Se calcula la separacion del
sstribo en la cara del apoyo, de acuerdo al procedimiento descrito en el numeral
5.3.3.4 y se compara con Smdx y armar con la menor separacion. Estas
-onsideraciones sismicas no son aplicables a los voladizos. En toda la viga deben
haber estribos como minimo No. 3 a d/2.

5.3.5.7 DISERO DE COLUMNAS
Las columnas son elementos que soportan cargas de compresién axial, que en algunos

casos se presentan con una flexién simultdnea. Las columnas mds usadas en concreto
armado son las siguientes:

-
r ﬁﬁ fij Columnas rectangulares con armadura
o long1tudinal y estribos laterales.

: Iy ¢ (fig.38 a, b)

N ()
- Columnas rectangulares con armadura
longitudinal con espiral de acero
<7 lateral. (fig. c)
3 2
L F e > \°»3'j> - Columnas circulares con espiral. (fig.
@) d)

La columna rectangular con armadura longitudinal y estribos laterales es la mds
coman de las columnas. La armadura longitudinal es colocada al rededor de la seccion,
espaciando las barras segan la relacién de esfuerzos axiales y momentos. En los
casos en que se presentan grandes esfuer:zos axiples y momentos pequeros, la seccion



mas recomendable es la seccion cuadrada y la armadura longitudinal es colocada al
rededor de la seccidn de la columna a la misma separacién. En otros casos
cuando los momentos flexionantes son grandes, son mds aprog as las columnas
rectangulares y se coloca la mayor parte de armadura longitudinal de acero en las
caras alejadas del eje de flexion. En aquellos casos que hayan dificultades en
colocar el acero, se pueden poner pagquetes de hasta de 3 barras, 1los cuales
son colocados en las esquinas.

La armadura lateral en forma de estribos individuales relativamente separados cumple
las funciones de mantener las barras en su posicidn en el momento de la fundicién
y lo mds importantes evitar que las barras longitudinales sometidas a grandes
esfuerzos y columnas muy esbeltas se panden hacia afuera haciendo saltar el delgado
recubrimiento de concreto.

A. Cargas en Columnas:

Las cargas a que estdn sometidas las columnac son las producidas por las cargas
verticales y las fuerzas sismicas.

Cargas Verticales: Estas son las producidas por cargas Gltimas vivas y muertas.
Las cargas son determinadas para la cabeza de la columna (Pi) y para el pie de la
columna (Pj). Las carges en la cabeza de la columna son las fuerzas cortantes en
las vigas (sequn diagrama de corte) a las cuales la columna le sirve de apoyo, asi
por ejemplo, en las columnas que soportan 4 vigas la carga serd la suma de las
cuatro fuerzas cortantes. La carga en el pie (Pj) de la columna es la carga
exi1stente en la cabeza de la misma mas su peso propio.

Carqgas Axiales por Sismo: Las cargas de sismo se calculan usandc los diagramas de
carga axlal. Se suman algebraicamente las fuerzas cortantes de las vigas y ese
serd el valor que se tome como carga axial de sismo (P), carga que es 1qual tanto
en la cabeza como en el pie de la columna.

B. Momentos en columnas:

En las columnas actGtan momentos que resultan de la accion de cargas verticales y
cargas sismicas (de acuerdo a los diagramas de momentos). Estos momentos deben
tomarse para la cabeza de la columna (Mi) y para el pie de la misma (Mj) en forma
separada para carga vertical v <icmo.

Os momentos por carga vertical producen excentricidades en las columnas (e) que
pueden ser determinadas dividierde el momento (M) entre la carga (P), s1 M - P x e,
entoncecs: e mMse

Ertas eacentricidades deben calcnlarse para pie (ej) y cabeza (ei) de la columna.
tn los casos en que teoricamente no exista excentricidad, en elementos con
estribos debe tomarse una ™ excentricidad minima (emin) iqgual al 10% de su dimension
mayor en la secciodn, es decir emin 0.10%t que para elementos construidos in situ no

debe ser menor a una pulgada.

La informacidn Se puede agrupar, para hacer el proceso mas ordenado, en una tabla en
la cual se pongan la 1dentificaci6n de cada columna por cada nivel, los valores Pi,
Pry M, Py, ey, M de carga vertical (1.4 Cm + 1.7 Cv) y sismo (1.4 s) P, Mi, Mj.

“ tce valores se deben operar para las combinaciones de carga 0.75(1.4 Cm + 1.7 Cv) +
1.4 ¢ vy 0,79 (1.4 Cam + 1.7 Cv) 1.4 s, 0.90 Cm 1.4 ¢ y 0.90 Cm + 1.9 <.

[ 4
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C. Esbelter en columnas

La esbeltez en columnas es un factor muy 1mportanie debido a que puede fallar por
pandeo. Para columnas de concreto reforzado la esbeltez esta determinada por el
factor de esbelte: (f), que se calcula sequn el procedimiento descrito en el cédigo
ACI 318 63, que aunque no es el mds exacto, si es el mds sencillo y en Guatemala se
han obtenido buenos resultados. Seqln este cédigo f 1/r donde r es el radio de
giro.

Para columnas sometidas 4 carga vertical:
r 1.07 - 0.008 h' /8§ (36)

Para columnas sometidas a carga sismica:
r 1.18 - 0.009 h'/8 (37)

donde h’ - Altura equivalente (en pies) vy & es el grado de empotramiento, pero h h
¥ (0.78 + 0.22 8) donde h es la altura libre en piles en la columna (siempre
h<h") y 8 para carga vertical es igual a la suma de rigideces de columnas {Kcol)
que llegan al nudo dividido entre la suma de rigideces de vigas (Kvigas) que
llegan al nudo, es decir que § - EKcol/EKvigas. El grado de comportamiento (8) se
calcula para el pie y cabeza de la columna y tomar el promedio.

Para el rcaso de carga wismica el grado de empotramiento (8) es 0.30 % b, donde b es
el lado menor de la columna en pies con lo cual se tendran factores de esbeltez para
el caso de fuerza sismica y el caso de carga vertical.

D. Diseno del refuerzo longitudinal

Con la informacién anterior se puede hacer el disero de columnas el cual se basa en
un proceso iterativo es decir que se suponen unas dimensiones dadas, se calcula las
rigidez con la seccién inicial propuesta vy luego se wvuelven a calcular con
los resultados obtenidos hasta que las dimensiones supuestas y las finales
colncidan satisfactoriamente, Para facilitar este proceso se han desarrollado
diagramas de 1iteracidn como los presentados en el volumen 2 del Ultimate Strengh
Design Handbook. (Véase grdfica 146 en Anexo B)

Con esta grafica se puede determinar el porcentaje de acero de la columna (Pt) que al
multiplicarlo por el 4rea de la columna (t¥b) se obtiene el 4rea de acero (As) es
decir: As = Pt %X bXx t, con lo cual se pueden calcular las barras para la armadura
longitudinal de la columna.

En columnas el porcentaje minimo de acero (Pmin) es i1gual a 0.01 y el maximo (Pmdx)
1gual a 0.06 siendo recomendable que este porcentaje este entre 0.02 y 0.03.

Los diagramas de 1teracion fueron determinados para diferentes esfuerzos Yy diferentes
valgres de g, donde g es la relacidon entre la mayor longitud confinada (gt) y la
mayor longitud total de la «columna (t), es decir g gt/t, gt =t - recubrimiento
-d1dmetro del estribo 172 didmetro de las barras longitudinales. {(véase figura 39)

Para leer el valor del porcentaje (Pt) en la
grafica de iteracidén, se escoge la grafica
adecuada para los valores de esfuerzos en los
materiales (fy, f'c) y el valor g, luego se
+ calcula el wvalor correspondiente al eje
E vertical a partir de la siquiente ecuacién:
Pu/Aag donde Pu - fXP'u (f=factor de esbelte:z
y P'u carga Gltima (P)) en kip en pie y




Cabeza e co umna (P1) de cada combinaci6n de carga) Ag = drea total de
columnas en pulg? (AQ = bxt).

El valor del eje horizontal corresponde al valor del eje vertical multiplicado por
e/t en pulg, donde e es la exentricidad en pre (e)) y cabeza (ei), también para cada
combinacion de carqa.  Se puede también sintrar a la qrdfica con la exentricidad e.

Al determinar 2! porcentaje se puede calcular el Area de acero As= Pt % Ag,
partir del cual se determinan las barras longitudinales de la columna.

Este proceso se hace para cada combinacion de carga en cada columna. Para ordenar
este proceso se puede agrupar en una tabla en la que se pondrdn: la 1dentificacién
de columna, el nivel, caso de carga, la carga Gltima (p'u), factor de esbeltez (fy,
la carga Gltima Pu - p uXxf, el valor dei eje vertical Pu/Ag, la excentricidad (e),
el valor del eje horizontal (Pus/Aglix*e/t, el porcentaje de acero (Pt) y el drea de
acero As Pt ¥ Ag. Como resultado del calculo se tendrdn las dreas de acero para
rada combinacién de carga, deberd tomarse la midxima drea de acero que corresponda a
cada columna, con la cual se determinaran las barras de acero.

F. Disero de estribos

Todas las barras en las columnas deben estar envueltas por estribos laterales cuyo
tamafo no debe de ser menor que la barra No. 3 para barras longitudinales iquales o
inferiores al nGmero 10 vy namero 4 para barras Nos. 11, 14 Sy 18 § Yy para las
barras empaquetadas. La separacién entre estribos no debe Ser menor a 16
didmetros de la barra longitudinal, n1 48 didmetros del estribo, ni a la dimensién
minima (b) de la columna. Los estribos deben estar colocados de tal forma que todas
las barras longitudinales estén sujetas lateralmente y ninguna barra deberd estar
separada mds de seis pulgadas de las otras.

Para determinar la cantidad de acero en estribos el codigo ACI establece que puede
determinarse el porcentaje (Ps) a partir de las siquientes ecuaciones:

Ps 0.45%(no“Ac LYx(f c/fy) .28)
Ps - 0.12%f c/fy 39)

De estos dns porcentajes tomar el mayor, sabiendo que Ag es el drea total de la
columna en pulg?2, Ac el area confinada en pulg?, fy v f'c es el esfuerio en los
materiales en K/pulg?.

Conociendo el porcentaje se puede calcular la separacion de los estribos (Sh) segun
la si1gqulente ecuaciéng

FIG 40 Sh 2¥Ash/ (Pskxlh) (40)
—_
Ph Donde Ash es el 4rea del estribo en pulgz y
lh es la longitud de la barra del estribo sin
—“+“ anclaje en pulg (tomar el mayor).

optn |

Estos estribos deben colocarse a esta separacior on la altura a confinar (H) que se
ubica en el pie y cabera de la columna, debido a que en esos tramos es donde los
momentos son maximos. Esta altura (H) se determina como la mayor dimensién de la
zolumna (t) 0 1 altura libre dividida entre 4, En ningGn caso H serd menor que
18 pulgadas.
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En e% tramo central la separaciédn de los estribos sera 48 veces el didmetro del
estribo, 14 veces el didmetro de la barra longitudinal o la dimensién minima de la
columna (b) de estos tomar el menor.

3.3.3.8 DISERD DE ZAPATAS

Las zapatas son los miembros estructurales utilizados en los edificios de concreto
reforzado como cimentacion. Se puede decir que es la parte de la estructura situada
qeneralmente debajo de la superficie del terreno y que transmite las cargas al suelo.

Se pretende que la estructura se mantenga estable io que se logra evitando los
asentamientos de tal forma que no falle la estructura. Estos acentamientos son
reducidos cuando las cargas de la estructura se transmiten a un terreno con
suficiente resistencia por un lado y por otro cuando la carga se reparte sobre
una superficie suficientemente grande de terreno, con el propdsito de que la presién
ejercida sobre el terreno sea minima. Si no se encuentra terreno resistente serd
necesario emplear otros sistemas de cimentacidn como pilotes, etc.

La cimentacién por medio de zapatas o cimentacién por reparto, es el tipo de
cimentaci6n mds sencillo y el més econdmico y se wutiliza para apoyos alslados como
columnas. Cuanto estos apoyos estdn muy juntos, puede unirse una zapata con otra vy

se obtiene una zapata corrida para varios columnas. Dentro de 1los factores que
influyen en el dimensionamiento de las zapatas esta la calidad del suelo el cual se
supone que soportard las cargas de igual manera en todo su drea, aun cuano esto no

g5 exactamente cierto.

Existen vari10os  tipos de zapatas alsladas siendo la mds comun la formada por una
simple losa. Ademds de esta existen las escalenadas, formada por escalon®s que se
funden monoliticamente para que actten todos los escalones simultdneamente. Se
puede mencionar también las zapatas con caras laterales inclinadas.

La superficie de apoyo de las zapatas aisladas pueden encontrarse dividiendo la carga
total incluyendo el peso de la zapata entre el esfuerzo del terreno (fs). El peso
propio de la zapata se puede estimar entre un 4% a 8% de la carga total que soporta
la misma.

La capacidad soporte y la profundidad de cimentacién se encuentra al hacer un
estudio de suelos. Este esfuerzo es un esfuerzo de trabajo y mientras que la carga
que se viene trabajando es carga altima, siendo necesario determinar la carga de
trabajo. Esta se puede calcular si se determina la relacidn que existe entre las
targas de trabajo inicial y las cargas Gltimas. Esta relacidén se puede calcular
para cada nivel y sacar un promedio para aplicarlo a cargas vy momentos. A partir
del esfuerzo de trabajo del terreno (fs) se determina el esfuerzo de trabajo de
sismo del suelo (fss) el cual es igual a 1.33 fs.

En el andlisis de cada marco se calcularon las cargas Gltimas verticales vy sismo asi
como momentos verticales y sismicos lo cual indica que la zapata estard
sometida a esfuerzos de compresion y de flexi6n en donde 1los de compresidn serdn
P/A y los de flexidn M/S es decir

f = P/A £ NM/S (41)
donde:
f = es el esfuerzo resultante
= carga de trabajo
Area de la zapata
= Momento de trabaio
= Modulo de seccién = bh2/6
Si es una zapata cuadrada de lado L, el modulo de seccidn serd:
LxL2/6 - L3/6

[V I Gl o o
i

w
i
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La primera ectimacién se puede hacer a partir de esfuerzo de compresién asumiendo
momento iqual & 0, es decir que f = F/A i se despeja A sabiendo que el
maime eefusrio que puede presentarse es el del suelo se puede sustituir f = fs, nos
AUEds A = P/fe  de donde s puede obtener el drea de la zapata.

51 la 1apata es cuadrada A - L2 entonces se puede calcular L. Ahora a esta estimacion
se le aplica el momento correspondiente y se calcula su esfuerio segun la ecuacion
q1. La suma de los dos esfuerzos no debe ser mayor que el esfuerio que resiste el
suelo, i asi fuera aumentar el 4rea de la zapata. Esto se debe hacer para las
combinaciones de carga vertical y sismo y tomar la mds critica.

B. DiseRo de la zapata

El disedo de la zapata se hard con el caso mds critico que haya resultado de las
combinaciones de carga trabajande ahora con cargas y momentos Gltimos.

fsu - Pu/a * Mu/S

El esfuerzo (fsu) que se tome serd el mayor, ya que debido a la presencla de los dos
signos se tendrdn dos respuestas.

Después de determinar la superficie de la zapata y el esfuerzo altimo (fsu) se puede
calcular el peralte efectivo de la misma la cual deberd ser suficiente para
soportar los esfuerzos de punzonamiento, de corte y flexién de la zapata.

C. Esfuerzos de punzonamiento.

Las zapatas deben disefarse para soportar los esfuerzos de punzonamiento (vo), lo
cual se logra dando el suficiente peralte (d) de manera que la zapata no se
fracture. El mdximo esfuerzo de punzonamiento (vo) es 1gual a 4XgxJdf'c, donde ¢
es el factor de vreduccién de capacidad 1qual a 0.85 y f'c el esfuerzo de
compresion del concreto en #/pulqg?.

\

HK— . >
N l ! Sequn ensayos de laboratorio se ha
z AZEA LE gUN- y' u determinado que la losa de la zapata se
g ZINPMIERTO — fractura por punzonamiento aproximadamente a
ﬁ @f;'f Q-_._ZZ | { una distancia d/2 de la cara de la columna.
U 7 r N
Ty h
<. 0// D. Calculo del peralte efectivo (d)
Ry ' <
\{ RS L
% £1 peralte "“d" adecuado serd el que permita
J un esfuerzo de punzonamiento iqual o menor
K b — que dxexdf’'c, El esfuerzo de punzonamiento
% . } 3 ‘Ld 4‘* también es iqual a la fuerza de punzonamiento
e - (Vo). dividido entre el perimetro de 4rea de
- J’ . .
?g%ﬁﬁulx o (y/ Flaona ?quonamlento (bo) por el peralte efectivo
! ‘yL ’ 3 44 .
A4 T~
| vO Vo (43)
. : E L bokd
\ { S i
K + . ~—4» La fuerza de punzonamiento (Vo) se determina
TELZ4ON multiplicando el esfuerzo ultimo (fsu) por

la diferencia del d4rea existente entre el



drea total (L X L) y el drea de punzonamiento (b + d)X(b + d),
de la columna.
Vo - fsuX((LxL) - (b + d)?)
Vo - fsux (L2 (b + d)?
Vo foukx(L? (b2 + 2%b¥d + d?))
Vo fouxl? fsuxb? 2¥fsuxbxd fsuxd?
y el perimetro de punzonamiento (bo) es:
o fbed)+(bedi+ibed)(hid)
bo 4% (b+d)
Sustituyendo Vo y bo en el ecoacion 43 nos oueda
vo Vo
boxd
vo touxt ¢ fouxb? cATeuxhrd feuxd?
dxdr i bd)
vor(drbxd + dxde) foudl foukb? 2k foudbxd fouxd?
JoRGRbRd ¢ woxdxoT Cgukl - foukb? 2¥feuxbxd foukxd?
Toukl .+ foukb? 4 Dkf. xikd + foukg? GEvombxd v dkvokrd? = 0

fsuxt2) - 0

o

tou 4+ G%upiad? + (2%fsukb + dxvoxbikxd + (fou¥b?
o4 hyo)kd?2 o+ [Zbx(feu + 2vo) I¥d + fsux(b?

Tlanamoas

A - feu + 4Gxvo

1 2¥bX(feu + Zkvo)

‘ foux(p? L?)
St 0 e que ' peralte  efectivo (d) en una zapata la
tadr st oo cente:
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E. Esfuerzo cortante

Las zapatas deben soportar los esfuerios cortantes, los cuales no deben ser mayores
al esfuerzo cortante del concreto (vc) que es igual a 2%gxdf'c donde f'c es el
esfuerzo del concreto en H/puly?.

€1 esfuerzo cortante (vd) en la zapata ec critico en la seccidon a una distancia "d"
de la cara del apoyo. Siendo el esfuerzo cortante en esa Sseccidn:

vd - Vd (495)
L ¥d

donde:
N es la longitud de la zapata en pies.
d el peralte efectivo de la 1apata en pies.
Vd = es la fuerza cortante total que es igqual al
esfuerzo wltimo  (fsu) por la superficie (axlLj,
siendo la :vperfie a (L - b) - d,

es decir que Ud “ou X (axLly.
Sustirtuyendo en la ecuacidn 45 nos queda:

v Toukiakl (46)
L xd

vad fswxliL o b)Y d]

daonde vd - K/pi1e?, que como se d1310
antes debe <er 1gqual o menor que vc.

. fuergn Flexionante

drcvrw o de la rapata [ ara seoportar loe esfuerzoo flexionante< es similar al de
una losa en voladizo en la cual el momento maximo Plu wkJ2/2 en donde w fsu ¥ L
v 1 (L-h)/2, quedando el momento en KXpie, sustituyendo nos queda el momento

Ttimo 1gual a:

Muo fSuRLK[(L b)/T07 a4
caco1ecdo el momerto (Mu) e puede determinar el 3r a4 de acerc que se distrubuirs
o3 toda la seccion, ya gue <se conoce la seccion que en esie caso es L¥d, y aplicando
ba ecuac2dn  cuadrdtica {ecuaci6n 21, numeral 5.7.7), que sustituyendo b noe
Looda
» Ty?x p fyxdkae + Mu 0 (48)
RS S S (8

cemde La sapata cuadrads, el mLLmo armado corrrecponde a ambos sentidos.  Lae alin
dobe cer dactil por 1o tanto el porcentare madximo (Pmax) es  0.50 Pb vy el 4rea
Ioacero mAxima ASmay Pmacxlxd « Aumin 0.007%L*t donde t es el peralte total

dela 2anata,

deo la rapaeta  serd una rama en la  parte interior  ya que es la  1o0na 3
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6. RECOMENDACIONES

En e i

impariend:i ?gisizrz eztud?o Ee desarrollaron todos los temas que actualmente se

Lo L o A05 e Disefo Estructural I, II y III, fundamentalmente para que

cos oro : rqutec?ura puedan comprenderlos y que los tomen en cuenta en
yectos. A continuacidn se presentan las recomendaciones mas importantes.

f
steégse:tiiiiurgfl deé::rolig de un prqyectg. una dg las mas 1mportantes es el
araus tee o e poréue % 2 . 1e:fh"?spegla} 1mportancia en la etapa de diseno
e > ebe ecscoger e{ sistema y modelo estructural que mas se

proyecto que.se este trabajando, de acuerdo a su eficiencia y menor
costo. Una buena seleccidn en esta etapa ahorrard tiempo y esfuerzos en el diseno
egtructural porque sera el mds raclional y logico por lo tanto no existirdn
dxflgultades en el calculo. S1 esta seleccién no hace en la etapa del disenro
afqultecténico 0 la seleccién no es la adecuada, serd necesario replantear el
s1stema e§tructural. el diseno arquitecténico o continuar el diseno estructural
COQ sglgc1ones que finalmente serian muy costosas, solucidén que contradice los
principios de un buen diseno estructural.

£n el desarrollo del diserc estructural, el estudiante deberd hacer uso de su
criterlo y buen Julcio en la toma de decisiones 1mportantes como cargas a usar,
cecciones a asumir, meélodos de andlisis estructural etc.. declsiones que seran
las mas adecuadas en cuanto mayor sea la profundidad del estudio asi como la
experiencia que pueda tener, es decir gque su destreza en dlseno estructural la

adquirird con la préactica del mismo.

Muchos de los temas de disero estructural vrequieren de un gran aumero de

$lculos que pueden dar lugar a cometer errores involuntarios Jjue redunden en el

resul tado, motivo por el cual se recomienda que al final se verifiquen y se

validen los resultados.

{emas tratados en el presente estudio, dad su  exlensid6n vy
profundo en futurow

cservir de punto de

Muchos de los
complejidad, podrian ser cada uno motivo de un estudio mas

temas de tesis., para los cuales el presente estudio podria

partida.

Se recomienda que el estudiante repase lod conceptos basicos de Resistencie de
Materiales y fnalisie Cstructural  para  una meyor comprension  del  Disero
Fetructural.

vorecomlenda que previo o« hacer el Anadlisis de unag ecelructura se tenga

laridad en el sistema estructural e usar asi como del estudio de las cargas
situantes en  la misma por franja tributaria, ancho tributario, &rea tributaria
t baciende los esquemas necesari0s que contribuyan al entendimiento del mismo.

.

¢ prastica del  diseno estructural, debe evitarse gque se vuelva un proceso

Mmoo dnico ya o gue la o soluciron de los diferentes problemas regquiere “siempre de un
Andiivie espearfico, en donde un buen razonamienty  proporclonari  meores
revudtadoes.

nelmente <o recomienda una revision periddice de 10s contenidos e loo cure

de disefo e<tructiural de la Facultad de Argquitectura con el propecite de oancluly
vl diseno de otros sistiemas y modelos ectrud turales

necesidades de la pablacion guetvmalteca haciendo us0o do npuevas
decarrolle de sue provectos.

que  resperdan a lac
tecnocleogias.  para

loe st entes puedan utilizarlos en el

!:1“‘

Cln )

i .

BRLpnl



{—i CAPITULO VI

i

BIBLIOGRAFIA

M

f #300Euas o 4 ==
UNiversigan o .

! Bihn,»‘“‘m“

e
S
S

.
wial]

—

Ceatrs



84

7. BIBLIOGRAFIA

An4lisis Elemental de Estructuras
Norris y Wilbur, Version Espanol Marianc Baratech,
Espafa, McGraw—-Hill, 1969

Anadlisis Estructural
Jack McCormac, Version Espafol Jorge Angeles Alvarez,
México, Harla, 1983

Building Code Regueriments for Reinforced Concrete (ACI 318-77)
American Concrete Institute,
Estados Unidos, 1977

Calculo de Pérticos de Varios Pisos
G. Kani, Version Espafol Enrigue Rodon,
Espafa, Reverte, 1979.

Continuity in Concrete Building Frames
Portland Cement Association (PCA),
Estados Unidos, 1959.

Design Hanbook Volume 2 Columns in Acordance With the Stregh
Design Method of ACI 318-77

American Concrese Institute,

Estados Unidos, Library of Congress, 1978.

Design of Concrete Structures
George Winter & Al thur H. Nilson,
Estados Unidos, McGraw-till, 1977.

Disersa de Estructuras Metalicas
Jack McCormac, Version Espafol Luciano Segura,
México, Representaciones y Servicios de Ingenieria, 1972.

Disero Simplificado de Armaduras de Techo para Arquitectos vy
Constructores

Harry Parker, Version Espafol Luis Gonzalez Sanchez,

México, Limusa, 19279.

Disedo Simplificado de Estructuras de Madera
Harry Parker, Versidén Espanol Jose Luis Lepe Saucedo,
México, Limusa, 1984.

Estructuras Continuas de HormigOn Armado
Hardy Cross & Newlin Morgan,
Madr id, Dossat S.A., 1961.

Hacia un Nuevo Enfoqgue del Disefro Estructural al Estudiante de
Arqulrtectura

Args. Magaly Soto & Regina Rivera, Tesis de Grado,

Puatemala.



s oLweniLerie Saimplifticada para Arqurtectos v Constructores
Harry Parker, Version Espanct Jnse Luils Flores,
Mewico, Limusa, 1981.

Introduccitn a la Tipologira 0 Estructuras
Arq. Jorge Escobar, Plus Ultra S. A., 1985
Guatemala.

Manual of Steel Construction
American Institute of Steel Construction, Inc.,
twtados Unidos, 1970.

Plotes  an ACL  2168-71 Building Code Requeriments With Deéign

aplications
artland Cement Assciation (PCAY,
Fetados UUnidos, Library of Congress, 1972.

Lo _ommended Lateral Force Requeriments And Comentary
tructural Frngineers Associration of California (SEAQCC)H,
¢t edose Unardos, 1974,

et Lo dde la Construncionac de Concreto retforzado
g-77)
Instirtute Mexicano del Cemento y del Concreto ALC.
Ma oo, 1964,
354 mas Estructurales e Argulitectura
Arg. Jorge Tocabar, Tecie de Grado, 19773
Guatemala.

Lform Borldong Zode
International Conference of Building Officials,
T tados Unidos, Library of Connress., 1982.

(ACT



B

!
i
|
l

ANEX0S

ANLHO A: EJEMPLOS

ANLHO B: TRABLAS ¥ GRAFICAS

A SSEE



EJEMPLO No. 1
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CECION LONGITUDINAL. TE VG

Disenar la siguiente viga en con: -to
reforzado de manera que N0 sSea necesario
chequear deflexiones. Los materiales a usar
tienen los sigquientes esfuerzos: f'c -3
K/pulg2 y fy = 40 K/pulg?.

1) Determinar cargas Gltimas:

Pul = 15.5 % 1.7 - 26.35 K

Pu2 - 60.0 x 1.4 = 84 K

Pul = 33.4 % 1.4 = 46.76 K

wul - 3.5 x 1.4 - 4.9 K/pie

wu? 2.3 % 1.4 + 1.5 x 1.7 - 5.77 K/pie

2) Determinar diagramas de corte y momento:
Calculo de Reacciones: Rb y Rd

Como la viga es estaticamente determinada se
pueden aplicar las ecuaciones de estdtica
para determinar las reacciones: tFx=0, IFy=0
y LM=0.

grMb - 0
0--26.35%8-4.9%8%4+5.77%10%5+84%10-Rd*20+
+46,76%28
Rd = 103.51 K

IMa = 0
0——26.35*28—4.9*8*24+Rb*20-5.77*10*15—84*10+
+46.76%8
Rb - 150.50 K

IFy = 0
0--26.35-4.9%8-5.77%10-84-46.76+103.51+150.50

3) Determinar la seccién de la viga.

La seccidn de la viga se determina con el
mayor momento (Mu) en toda la viga expresado
en. Kxpulg en valor absoluto: Mu = 374.10
Kxpie % 12 - 4489.20 Kxpulg. En este caso se
tiene el momento y se tiene que disedar para
no chequer deflexiones, se puede encontrar la
seccion aplicando las ecuaciones 22a que nos
garantiza una falla ductil.

Pdef 0.18 x f'c 7 fy = 0.18 x 3 / 40
Pdef = 0.0135
bxd?2 = Mu
pxPxFfyX(1 -
1.7%f'¢c
s1 P pdef y el factor de reducci6n de

capacidad por ser un elemento sometido a
tlexi16n ¢ 0.90




Ejemplo 1 -2
4489.20
0.9%0.0135%40%(1-(0.0135%40)/(1.7%3))

bxd?

H

bxd?

10330.90 pulg3

La ecuacién anterior es upa ecuacién con dos incégnitas, si suponemos que la seccidn
tenga un peralte efectivo (d) 1igqual a dos veces el ancho (b), es decir d = 2b,
sustituyendo tenemos:

b X (2%xb)2 = 10330.90
b ¥ 4¥b2 = 10330.90
3
axp = 10330.90
3
b - 4(10330.90/4)
b = 13.72 pulg

d - 2%b = 2 x 13.72 - 27.44 pulg
La seccidn a usar en toda la viga es b 13.72 pulg y d - 27.44 pulg.

4) Determinar el 4rea de acero del refuerzo longitudinal.

Las dreas de acero se determivan para cada momento mdximo sea positivo o negativo.
Todos los momentos se usan en valor absoluto y el signo indica los puntos en tensiodn
de la viga.

4.1 Area de acero para el momento en el punto "D" de la viga.

tste momento fue el que se utilizo para determinar la secci6n, por lo tanto se puede
encontrar el 4drea de acero aplicando la ecuacién 17.

P - As/(bxXd), despejando As nos queda:
As = Pxbxd
As - 0.0135%13.72x27.44

As 5.08 pulg?

. TﬂF_C Con el propdésito de chequear Si caben las barras en la
e seccion encontrada se puede hacer un ensayo con el drea de
acero. Para cubrir 5.08 pulg? de acero se pueden poner 5
No. 9 con las cuales tendriamos un drea de 5 % 1.00 pulg? -
3.00 pulg?. (Segln Tabla 11 del Anexo B)
Haciendo wuna distribucidén como la mostrada en la fiqura,
4 usando estribos No. 3, podemos chequear que el menor espacio
b (c) no debe ser menor a 1 pulg, para Qgarantizar que el
* X k concreto cubrird todas las barras de acero.
G
‘ (b-2 recubrimientos-2 didmetros estribos-didmetros de refuerzo)/2
i (13.72 - 2%1.5 2%(3/8) 5% (9/8))/2
C 2.17 pulg > 1 pulg, es decir que la distribucién es correcta, de lo contrario

hubliera sido necesario buscar otra distribucidn de barras.
1.2 Determinar el 4rea de acero para el momento en del punto B:

Mu 367.6 Kk¥pie % 12 - 4411.12 Kxpulg. En este caso ya conocemos la seccién, usando
la ecuaci6n 21 se puede determinar el drea de acero. Esta drea garantizard una falla
ductil porque el porcentaje usado para determinar la seccién es menor que el
porventajle maximo.



X As2 - g fykd¥As + Mu = 0
1.7%f" cxb

A = 0.90%402 - 20.58 K/pulg3
1.7%f "cxb 1.7%3%13.72

B =9¢ fyxd - 0.90%40%27.44 987.84 K/pulg
C = nMu = 4411.2 Kxpulg
20.58 As?2 - $87.84 As + Mu =0

20.58 As?2 - 987.84 As + 4411.2 = 0

As - -B t J(B2 - 4xAxC)
2%A

As = -(-987.84) & J((-987.84)2 - 4%20.58%4411.2)
2%20.58

As 987.84 t 782.75
41.16

Asl - 987.84 + 782.75 - 43.02 pulg?
41.16

As?2 787.84 - 782.75 = 4.98 pulg?
41.16

De las dos respuestas anteriores se escoge la menor porque no hay necesidad de poner
Mayor 4rea de acero que esta, por lo que se puede generalizar el uso en todos los
casos de la respuesta obtenida con el signo negativo.

4.3 Determinar el 4rea de acero para el momento en del punto D:

Mu = 193.40 Kxkpie % 12 = 2320.8 KXpulg. E1 procedimiento es igual al caso anterior.
As 2.48 pulg?,

5. ESQUEMA DE LAS BARRAS LONGITUDINALES

£l armado de la viga deberd llenar los requerimientos de adherencia y anclaje. Se
ctolocaran dos barras corridas arriba y abajo gque cubran el 4rea de acero minima.
(fig. 2)

Asmin Pmin % b ¥ d
s1 Pmin 200/fy 200740000 0.00%

Asmin - 0.009 % 13.72 % 27.44

Asmin 1.88 pulg?
51 se colocan dos barras No. 9 tendriamos 2 pulg? > 1.88 pulg?, por lo tanto se
pondrdn 2 No. 9 corridas arriba y otras 2 abajo, también corridas.

5.1 Esquema en el punto B de la viga.

£1 4drea de acero necesaria en ese punto es 4.98 pulg?, si las barras corridas tienen
2 pulg?, hace falta colocar 4.98-2.00=2.98 pulg?, d4drza que puede cubrirse colocando
bastones. Se colocaran 3 No. 9 que dan wun drea de 3 pulg? > 2.98 pulg?2. Los

bastones deben ser colocados a partir de los puntos en los cuales las barras corridas



Ejemplo 1 -4
no soporten los momentos. Para determinar estos puntos, se encontrard el momento que
resisten las barras corridas que tienen un drea de 2 pulg?, para lo cual se usard 1:
sigu 2nte ecuacién determinada en el numeral 4.2 del presente ejemplo.

20.58 As? - 987.84 As + Mu =0

Despejando Mu tenemos:
Mu = 987.84 As - 20.58 As?
s1 As = 2 pulg?
Mu = 987.84%2 - 20.58%22
Mu 1893.36 Kxpulg/12 = 157.78 Kxpie

5.1.1 Longitud hasta donde teoricamente son necesarios los bastones

Conociendo el momento que resisten las barras corridas se puede encontrar la longitud
X1 utilizando el diagrama de corte, sabiendo que el momento en un punto determinado
de la viga (Ma), es igual al momento en un punto anterior (MA) mas el drea del

diagrama de corte comprendido entre esos puntos (a,A). En este caso el Ma = - 157.78
Kxpie y MA = 0 (ver diagrama de momentos), tenemos entonces:

=157.78 = 0 + (-26.35+(-26.35-wl¥X1))*X1/2
S1 wi 4.9 K/pie
2%-157.78 = -26.35%X1-26.35%X1-4.9%X12
-315.56 - 52.70%X1-4.9%xX12

]

4.9%X12+52.70%X1-315.5¢4 0

X1 = 52.7 % J(52.702-4%4.9%-319.56)
2%4.9
Xla = -52.70+94.67 = 4.28 pie
9.8
Xla - -52.70-94.47 - -15.04 pie
9.8
Tomar X1 = 4.28 pie

Conociendo X1 se puede calcular X2:
X2 = 8 pie-4.28 pie - 3.72 pie

La longitud X3 se puede calcular de iqual manera como se calculd X1. En este caso Mb
157.78 Kkpie y MA = -347.460 Kxpie.

157.78 = -347.60 + {(84.95+(84.95-w2%X3))*X3/2

S1 w? 5.77 K/pie
(367.60-157.78)%2 - 84.95%X3 + 84.95%X3 5.77%X32
0.77%X32-169.9%X3+419,44 ~ 0
X3 = (-( 169.9) * J(169.92 4%5.77%419.64))/(2%5.77)
X3 - 2.72 pie

Los puntos anteriores son los puntos en donde teoricamente son necesarios los
bastones, pero debe agregarse una distancia (L'd) 1igual al peralte efectivo “d', 12
didmetros de la barra o la luz entre 16:

L d d - 27.44 pulg/12 = 2.29 pie
L d 12(9/8) - 13.5 pulg/12 = 1.13 pie
L d 20/16 - 1.25 pie
de los valores anteriores tomar el mayor: L d 2.29 pie, quedando finalmente asi las

longitudes:
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P1
P2

X2 + L'd
X3 + L°d

3.72 pie + 2.29 pie
2.72 pie + 2.29 pie

6.01 pie
5.01 pie

5.1.2 Longitud de desarrollo (Ld)
La longitud de desarrollo se calcula con las ecuaciones 30c y 30d porque los bastones
estdn a tension.

Ld = 0.04%xAbxf" = 0.04%1.00 u 2%40000 #/
{f'c 43000 H/pulg?

Ld = 29.21 pulgrs12 = 2.43 pie

Ld = 0.0004%dbxfy = 0.0004%(9/8)%40000 #/pulg?

Ld = 18 pulg/12 = 1.9 pie

Tomar la mayor: Ld = 2.43 pie
Factores que modifican Ld:

1. Barras de la cama superior f - 1.4
9. Cuando hay mas refuerzo que el requerido

0.996

f As re uerido = 4,98 ul
As colocado 5.00 pulg?

td = 2.43 pie ¥1.4x%0.996 = 3.39 pie

La longitud de desarrollo debe chequearse a partir de donde es mdximo el
requerimiento del acero, es decir a partir del punto B. En ese punto ya se tiene la
longitud P1 y P2.

P1 - 6.01 pie > Ld = 3.39 pie, dejar P1
P2 5.01 pie > Ld - 3.39 pie, dejar P2

Las longitudes de los bastones en los puntos C y D de la viga se determinaron
siguiendo este mismo procedimiento razén por la cual Gnicamente se presentan los
resul tados.

6. DISERO DE ESTRIBOS

*

8 " Los estribos se determinan de acuerdo al
*_f“‘f_‘lﬁ Y.z .22

diagrama de <corte y debe hacerse para todas
Y1232 L las 4reas de dicho diagrama, sean estas
$A 1 positivas o negativas, 1las cuales se tomaran
: ' en valor absoluto.
I
l joo 6.1 Diseno de estribos para el drea l.(fig.
{ 3)
26, »
+ - ——— e = - — N3G os kK ) ) X ) )
A. Determinar si la viga necesita estribos.
W,y - - - Ver1: 2.1 K La viga necesitard estribos si el esfuerio
WYy e A ~ VadeSted i cortante del concreto (vc) es menor que el
b -+ + Va: U555 Kk esfuerzo cortante de la viga a una distancia
Fie 2 “d" del apoyo de la viga (vud).



Ejemplo 1 ¢
A.1 Esfuerzo que resiste el concreto (vc)

"

v
vC

2Xgkdfc = 2%.85%J3000 R/ pulg?
23.11 H/pulg?

A.2 Esfuerzo ultimo a una distancia "d" del apoyo (vud)

Vud/ (bxd) donde: Vud es la fuerza de corte a una
distancia "d", b = 13.72 pulg y
d = 27.44 pulg = 2.29 pie

vud

Vud - V - wd - 65.5% 3.5 x 2.29

Vud - 57.54 K
vud - 57.54/(13.72%27.44)
vud - 0.152 K/pulg? 152.84 #/pulg?

La viga en el 4rea de estudio tiene un esfuerzo cortante (vud) 1gual a 152.84 H/pulq?
y el concreto solo puede resistir hasta un esfuerzo (vc) igual a 93.11 H/pulg?,
entonces:

ve -~ 93.11 #/pulg? < vud - 152.84 H/pulg?, esto quiere decir que si hay grieta
diagonal por lo tanto deben se deben
colocar estribos.

B. Separacién maxima de estribos (Smax)
ve 93.11 H/pulg? < vud 152.84 H/pulg? < &XxgXdf ' c - 6%0.85%J3000 279.34 H/pulg?
entonces, usando estribos No. 3 la senaracion maxima sera:

Smax - d/2 27.44/2 13.72 pulg
Smdx  AVKfy/(50%b) - 2%0.11%40000/(50%13.72) - 12.82 pulg
/)

de los dos valores anteriores usar el menor: Smdx 12.82 12 pulg

£l didmetro del estribo a usar puede ser namero 3 o namero 4, el cual se puede
escoger dependiendo de la magnitud del esfuerzo cortante de la viga ya que se pueden
dar casos en los cuales la separacién de los mismos usando No. 3 sea menor que una
pulgada y no permita el paso del concreto para cubrir los estribos vy garantizar una
correcta adherencia, siendo necesario usar mejor estribos No. 4 y lograr una mayor
separacion. En este caso se usaran estribos No. 3.

C. Distancia a partir del apoyo hasta donde el concreto ya no soporta el esfuerzo
cortante de la viga (Y1).

Esta distancia se puede encontrar en el dlagrama de corte si se conoce la fuerza de
curte del concreto (Vo).

Ve ve X b x d 93.11%13.72%27.44
Ve 35053 H 35.05 K

Yu Ve - wu X% Y1, despejando Y1 nos queda:
Y1 (Vu Vo) /wu (69,99 39.05)74.9
Y1 = 6.22 pre

En toda esta longitud es necesario poner estribos, pero segun el cédigo ACI deben
ponerse estribos una distancia 1gual al peralte efectivo (d) mas alla de donde no son
requeridos. La dictancia total ec 11 4 L2024 2009 8.51 pie.



Ejemplo 1 -7
Por otro lado ya se habia calculado que deben colorarse estribos a una separacidén
madxima de 12 pulg, por lo tanto se puede encontr« el esfuerzo que resisten los
estribos con esta separacién (vul?2").

D. Determinar el esfuerzo (vul2") con estribos No. 3 a una separacién mdxima.

Usando la ecuacién 30a tenemos:

vu - vc o+ XAvxfy s1 vu - vul2", entonces:
Sxb
vul2" = v + gXAvxfy ?3.11 + 0.85%0.22%40000
S¥b 12%13.72

vul2" - 138.54 #/pulqg?

€. Distancia (Y2) a partir del apoyo hasta donde los estribos colocados a la
separacién mdxims ya no soportan el esfuerzo cortante de la viga. Esta se puede
encontrar conociendo la fuerza que resisten los estribos (Vul2") a la separacion
mdxima.

Vul?2" vul2" x b % d 138.54 % 12.72 x 27.44
Vulz" = 52157 # - 32.16 K

Vu Vul?2" wu X Y2 despejando Y2 nos queda:
Y2 - (Vu - Vul2")/wu = (65.55 - 52.16)/4.9
Y2 = 2.73 pie

En toda esta longitud los estribos deben colocarse a una separacion menor debido a
que al ponerlos a la separacién méxima no soportaria el esfuerzo cortante de la viga.

F. Separacién de los estribos a partir del apoyo (Sd)
Esta separacién puede encontrarse por medio de la ecuacién 30b

S Avkfy  Si § Sd y vu vud, tendremos:
(vu - vc)x¥b

93]
a

_Avxf 0.85 x 0.22 x 40000
(vud - vc)xb (152.84 -93.11) x 13.72

Sd ?.12 pulg 9 pulg
L. Distribucion de estribos
El primer estribo debe ponerse a Sd/2 - 9/2 = 4.5 pulg 4 pulg. A continuacién los
eotribos con separacion a 9 pulg hasta completar la distancia Y2 = 2.37 pie 28.44
pulg, siendo en numero de estribos:

No. Est (28.44 pulg I Est. % 4 pulg)/9 pulg 2.71 3 Est. a 9 pulg.

Lo demds estribos se colocardn a la separacidn mixima 12 pulg, hasta cubrir la
fongy tud Yl 8.51 pie 102.12 pulg.

Fo. tst = (102.12 pulg 4 pulg J Est. ¥ 9 pulg)/12 pulg - 5.92 6 Est. a 12 pulg

Yredando la  distribucién de estribos a partir del apoyo para el drea 1 de la
viquiente manera:



pivu L 70

Estribos No. 3: 1 a4 pulg, 3 a 9 pulg y el resto a 12 pulg. es decir
Estribos No. 3: 1210 cm, 3 a 22 cmy el resto a 30 cm.

4.2 Disero de estribos para el drea No. 2

El diseRo de estribos para esta drea se hace siguiendo el mismo procedimiento que
el del 4rea No. 1, razén por la cual Gnicamente se dan los resul tados.

Estribos No. 3J:

1 2 pulg, 14 a 5 pulg y el resto a 12 pulg. es decir
Estribos No. 3: 1 5

a
a cm, 14 a 12 cm vy el resto a 30 cm.
6.3 Disero de estribos para el drea No. 3.

f. Determinar si necesita estribos

vud — Vud/(b % d) = 956.75 / (13.72%27.44)
vud - 0.150 K/pulg? - 150.07 H/pulg?

ve = 93.11 #/pulg? < vud 150.07 #/pulg?
lo cual indica que la viga si necesita estribos.
B. Separacién madxima de estribos (Smax)
ve = 93.11 H/pulg? < vud 150.07 H/pulg? < éxgx{f'c = 279.34 #/pulg?

5] se usan estribos No. 3 la separacién méxima serd:

4/2 - 27.44/2 - 13.72 pulg
Avkfy/(S50%b) = 2X0.11%40000/(50%13.72) = 12.82 pulg

Smdx
Smdx

de los dos valoares anteriores usar el menor: Smdx = 12.82 12 pulg
(. Separacion de los estribos a partir del apoya (5d)

Sd X Avif 0.89 % 0.22 % 40000
(vud - vC)Xb (150.07 ~ 93.11) % 13.72

Sd 9.57 pulg 9 pulg
D. Distribucioén de los estribos:

£1 primer estribo debe ponerse 2 Sd/Z 9/2 4.5 pulg 4 pulg. A continuacion los
estribos con separacion a 9 pulg hasta completar la distancia 10 pile - 120 pulg,
s1endo en numero de estribos:

No. Est (120 pulg 1 Est. % 4 pulg)/9? pulg - 12.89 13 Est. a 9 pulg

Ouedando la distribucién de estribos a partir del apoyo para el drea 1 de la
sigulente manera:

Fstribos No. 3: 1 a 4 pulg, 13 a 9 pulg. es decir
fstribos No. 3: 1 a 10 cm, 13 a 22 cm.

5.4 Disero de estribos para el drea No. 4

£1 disedo de estribos para esta drea se hace siguiendo el mismo procedimiento que el
del 4rea No. 3. razén por la cual Gnicamente se dan los resultados.
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Estribos No. 3: 1 a 6 pulg, el resto a 12 pulg. es decir
Estribos No. 3: 1 a15 cm, el resto a 30 cm.

7. DETERMINAR EL PERALTE TOTAL DE LA VIGA (t)

d + 1/2 ref. + diam. de est. + rec
27.44 + 1/2 (9/8) + 3/8 + 1 1/2
29.88 pulg = 75.88 cm = 76 cm
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Ejemplo 2 -1

Disedar el entrepiso siguiente que
corresponde a un salén de clase y
cer4a construido en madera de cipres
grado B. Usar tablon de 2 pulg. vy
piso de madera de 1/2 pulg.

Después del diseno arquitectonico
se inicia el disemo estructural con
la prefiguracion, con lo cual se
tendrd la ubicacion de las columnas
cuya funcion serd transmitir las
cargas producidas por el techo y el
entrepiso directamente a la
cimentacion. Posteriormente se
hace la distribucidn de los
elementos que formardn el entrepiso
colocando las vigas primarias
sabiendo que su funcion es
transmitir las cargas actuantes a
las columnas. Se ubican también
las vigas secundarias que
transmitirdn las cargas producidas
en el entablonado a las wvigas

primarias, las cuales serdn
colocadas en forma perpendicular a
estas. Finalmente se coloca el

entablonado y el piso.

€1 proceso que se sigue para el
dimensionamiento de los elementos
del entrepiso se iniclia con el
disero del tablon del cual se
conoce la seccién. Conociendo la
ceccion se determina la mdxima luz
entre los apoyos del tabloén,
dimensién que servird de limite en
la distribucidn de vigas
secundarias.

1. DISERO DE TABLON

£1 tablon a usar tiene una seccion
rectangular nominal} de b = 12 pulg.
de ancho y d = 2 pulg. de peralte
cuya seccion efectiva es b =12
pulg. y 1 5/8 pulg. £l
comportamiento del tabléon es 1gual
al de una viga, por lo tanto se
disena de 1gual manera.



Ejemplo 2 -2

1.1 Determinar cargas muertas y vivas
A) Cargas muertas (wm)

wtablén = espezor ¥ peso especifico
Si el peso especifico del Cipres es 32 #H/pied, segan tabla 3 del Anexo B, tenemos

(1 5/8)/712 % 32 4.33 H/pire?
(1/2)/12 x 32 1.33 H/ ie?
wn - 5.66 H/pie?

wtablén
wp1so

B) Cargas vivas (wv)
Segun la tabla 2 del Anexo B la carga viva para salon de clase es: wv 100 H/pie?
C) Carga tptal (wt)

wt = wy + wm - 5.66 H/pie? + 100 H/pie? = 105.66 #H/pie?

Fs decir que en cada pie? del tablon actGa una carga de 105.66 #. Como el tablon
tiene un ancho de 12 pulg 1 pie, se puede encontrar la carga para una franja
tributaria de un 1 pie de ancho.

w - wt % ancho = 105.66 #/pie? %X 1 pie - 105.66 #/p1re
1.2 Determinar la separacion madxima de apoyos.

La separacion maxima de los apoyos serad aquella que garantice que el tabloén soportarad
los esfuerzos flexionantes 'y cortantes y que tenqa una deflexién admisible.
Generalmente lo mds critico en el tablén es la deflexion por su escaso peralte, por
lo que a partir de ella se determinard la maxima separacion de los apoyos (L).

cAsos 1.2.1 Deflexion
AN \{/w-tos.au */»l', - o )
La maxima flecha admisible en el tabldn varia
A desde Aa L/200 hasta 8a = L/360. La
A SAORAE T flecha real ( 2or) del taplbn se determinara
) “ de acuerdo a la distribucion de los mismos.
’ Aﬁ:%g' La distribucion en el entrepiso serd como se
VERVR muestra en la figura, por lo tanto se tendran
"[;\‘ RA&. CorTE los casos siguientess
v wib 4 4
w - Orl = 5 X w XL y Ar2 = wx L _
) duusgaualagid ey 384 x £ % 1 185 % £ x I
—* A | IS .
! 2w * De estas 2 flechas se tomara la mayor por ser
4 la mas critica, si w, L, E, I, son iguales
DA G, MDIAENTD .
- para 9mbos ca§o§, se pugde determinar cual es,
oo la mas critica« utilizanda los valores
voatwe constantes, siendo la mas critica la flecha 1
- o= & (Arl). La flecha r1 no debe ser mayor que
- - s ] la flecha admisible por lo tanto el caso mds
S, LCwk < critico sera cuando sean 1guales.
P N
CiA e LndEs
PRAPSEOAR BE LA UNIERSIDAD DE Sa . 2 be munEMALA

L __M“B‘(b”’:'n'c

niral



Na =Arl
q
L = 9 % wxL despejando L nos queda:
360 384 x E x I
3
L - 4((384 x E x I)/(360 ¥ 5 % w))
donde: £ = 1060000 H/pulg?
3 3
I b xd = 12 % 1.625
12 12

w  105.66 H/pie

sustituyendo tenemos:
3

L
L

47.96 pulg = 3.99 pie

J((384 % 1060000 % 4.29)/(360 % 5 x 8.

Ejemplo 2 3

(segan tabla 3 del Anexo B)

4.29 pulg4d

8.81 H/pulg

81))

La maxima luz que debe existir entre apoyos del tablén es 3.99 ple para que la flecha

real sea igual a la admisible.

vigas secundarias que son las gue sirven de apoyo al

ademds que también deben colocarse vigas secundarias bajo tabigues,
demds
3.99 pie.

al tabloén. Las
igual o menor

Ll

de que no transmlitan cargas
equlidistantes con una separacion que
1.2.2 Flexién

£l tabléon debe soportar los esfuerzos flexionantej. por

manera que sea igual o menor que el esfuerzo de trabajo

£l esfuerzo del tabldén se determina con la ecuacion 6 vy
M f xS
f=mMm/ S si S bxd?2z /6 12 % 1.6252/6

y el momento (M) es el mdximo momento

siendo el mds critico:

105.66 % 3.402/8

M w o x L2/8 152.68 Hxpie

sustltuyendo tenemos:

Conociendo esta luz se puede hacer la distribucién de

Deberd considerarse
con el propésito
deben distribuirse

tablon.

vigas

lo tanto debe chequearse, de
a flexi6n del cipres grado B.
o.

5.28 pulgld
flexionante de los dos casos,

1832.14 Kxpulg

f = 1832.14/5.28 346,99 H/pulg? < 1580 H/pulg?
£l esfuerzo a flexién producido por las cargas en el tablén es 346.99 H/pulg?, el
cual es menor que el esfuerzo de trabajo del cipres grado B que segtn la tabla 3 del

Anexn B es 1580 H/pulqg?, por lo tanto el tablon si

1.2.3 Lorte

Ademds de la deplexidn y flexi6n,
cortantes, este esfuerio se determina con
\ donde la fuerrza de corte V debe ser
X

X
b d 1y 2, es decir:

J
K (N

resiste dicho esfuerzo.

el tablon tambieén tiene que resistir los esfuerios
la ecuac16n 9.

la mds critica para los casos



clemplo <

v (1.19 % w x L)/2 (1.15 % 105.66 % 3.40)/2
Vv 206.57 H

Sustituyéndo:

3 x VvV 3 % 206.57 - 15.89 #/pulg?2 < 70 #/pulg?
2% b xd 2 % 12 % 1.625
£] esfuezo cortante del tablén es menor que el esfuerzo de corte paralelo a la veta

del cipres grado B, lo que indica que el tabldén s1 spporta los esfuerzos cortantes.

Los anteriores cheques nos permiten decir certeza que el tablén de 12 pulg X% 2 pulg
con apoyos a 5.40 pies soportard los esfuerzos a flexidn y corte con wuna deflexidn
admisible.

2. DISERO DE VIGAS SECUNDARIAS

(La viga secundaria que debe diserarse serd la mds critica, siendo la que mas carga
este soportando, en este caso es la viga 2.

2.1 Cargas

La wviga 2 soporta las cargas gque actaan en la franja tributaria de 3.40 pies de
ancho. Anteriormente se habia calculado la carga por pile cuadrado w = 105.66
H/pie?, a partir de la cual se calcula la carga en la franja (we).

we - 105.66 H/pie? % 3.40 pie = 359.24 H/pie

Ademds en la franja esta el peso proplo de la viga (wp). Debido a que aun no se
conoce la secci6n de la viga, se puede proponer una seccidn para considerar el
peso propio. Usar 4 pulg *x 8 pulg.

wp - (3 5/8 x 7 1/2)/144 piez x 32 H/pie3 = 6.04 H/pie
wt = we + wp = 359.24 + 6.04 365.08 H/pie

o tow e P oo # R.ALSR

| También actGa sobre la viga secundaria la

2 3LB.0p B ' . .
£ e S carga del tabique de madera vy la ventaperia.

A Esta carga actta puntualmente sobre la viga.
IKAsﬁ}L*ﬂa . Rg =452l 518
e B éﬂﬂ*_ P1 = drea de tabique % peso
Pl = 9 pie % 3.40 pie % 10 H/pie? = 306 H
RS 44 130512,
A:=0.3" P2 = 4rea de ventana ¥ peso
P2 = 9 pie X 3.40 pie X B H/pie?2 = 248.8 H#

2.2 Determinar diagramas de corte y momento

2594t . . . .
2.3 Determinar seccitdn de la viga secundaria
DAL, MIMENT "2899.4% (
# % La secciéon de la viga se puede determinar a

partir de la ecuacidén 5 y 6.

A) Flexién
41000, %3 m=Ff %S S =b % d2 / 6
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La seccidn de la viga serd aquella en la cual el esfuerzo a flexién sea menor o igual
que el esfuerzo de trabajo del cipres grado B. Esta seccidn se puede encontrar
proponiendo secciones hasta lograr el objetivo. También se puede encontrar tomando
como maximo esfuerzo el esfuerzo de trabajo del «cipres vy encontrar el modulo de
secciOn, asi:

M f ¥ S despejando S tenemos: S - nm/f

51 I es el mdximo momento de la viga: M~ 4766.33 Hxpie — 57195.96 #HXpulg
y f 1580 #/pulg?, segln la tabla 3 del Anexo B.

Sustituyendo tenemos:
S 57195.96 #xpulg / 1580 #/pulg? = 36.20 pulgl
s1 S b % d2/6 sustituyendo tenemos: 36.20 = b % d2/6

La ecuacion anterior se puede resolver proponiendo wun valor para una incognita y
encontrar el wvalor de la otra. También se puede encontrar sustituyendo una en
funcién de la otra, es decir, por ejemplo que d 2 % b. Sustituyendo tenemos:

346,20 b ¥ (2%bl2/é4 despejando b nos queda:
3
b J(6%36.20)/74)
b 3.79 pulg

El facho efectivo gque mas se aproxima es 3.625 pulg que corresponde a un ancho
nominal de 4 pulg, si se sustituye b 3.625 pulg en la ecuaciodon tenemos:

26.20 b % d2/6
26.20 3.625 % d2/6 despejado d nos gueda:

d - J(6%36.20)/3.629)
d 7.74 pulg

El peralte obtenido se aproxima a un peralte efectivo 8 1/2 pulg que corresponde a un
peralie nominal de 9 pulg, por 1o tanto 1la <seccidtn nominal que 1llena los

requerimientos a flexi1é6n es b 4 pulg vy d ? pulg.

Cor te

toee uerze o cortante horrzontal de la viga ce determina con la ecuacion 9.
ARSI donde V es la fuerza cortante mas critica.
2Xdxb Se ha determinado por ensayos de laboratorio que

el corte «critico es el que se presenta a una
distancia 1qual al peralte efectivo "d" del apovo.

Vo~ 515,47 (0.7%¥365.08) 2259.91 H

K DL09.91 110.02 #/pulg? > 70 H/pulg? Aumentar seccion
¥ AL L05%B LS
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El esfuerzo cortante de la viga 110.02 H/pulg? es mayor que el esfuerzo de trabajo
paralelo a la veta del cipres 70 H/pulg?. Esto indica que se debe aumentar la
seccion, probar con seccién 5.5 pulg X 10.5 pulg.

v - 3 % 2259.91 = 58.70 H#/pulg? < 70 H/pulg? La seccién es correcta'!
2%5.5%10.5
c) Deflexion

La viga tiene 2 flechas mdximas, una producida en el voladizo y la otra en el tramo
central. Si Adal y Aa2 son las flechas admisibles, tenemos:

Aal - 12%12/360 - 0.40 pulg
Na2 = 4%12/360 - 0.13 pulg
y las flechas reales arl y ar2 son:
q q
Art - w X L = (365.08/12)%(12%12) - 0.13 pulg < 0.40 pulg
185 % e x 1 185%1060000%530. 58
4 3 3
Ar?2 whL + PXL - L X (WkL/B + P/3)
BXExXI Skex] ExI
3
Ar2 4%12 ¥ (365.08/12%(4%12)/8 + 344.3/3) 0.06 pulg < 0.13 pulg
530.58%1060000

La secciotn a usar en todas las vigas secundarias es 6 pulg % 11 pulg, la cual llena
los requerimientos de flexién, deflexién y corte.

5. Disedo de vigas primarias

El disedo. de vigas primarias se hace siguiendo el mismo procedimiento de la viga
secundaria.
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de
de
ac
ac

v
-] XA

almacena)
cIn aTc

W
hi

fon ac”

i T

m
Hi

Lt
e
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0.2 .
Jdoi om,
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N

o
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SSFUERTITES UN]ITARIAIIS PERKICIR
(ESFUERIOS DE TRABAJID
MADERAS VERDES O POCIJ SAIONADAS
"RDERAS SECADAS AL AIRE
3 éFESD SECO% MobuLl FLELTON ESTATICA §EOMFRE§IGN PARALELD TOMPRES ?ERPENDIE§
! ESPECIE |APARENTE !ELASTIC.! $/Flg2 ‘ #/P1q2 §/Pla2 %
] | #/Piel |#/Plolv | A B z A B A B z
CIPRES 2 Loog 19300 158C 1135 0 850 490 490 32 320 i 320 |
CADBA 0 L08 | 1930 1580 1135 | BS0 696 490 | 330 870 |
CANDJ 40 1 L8420 1566 1290 920 1 830 490 490 | 280  ZB0 280 |
CEDRO 270 6851 1150 950 | 480 | 480 290 280 | 490 | 490 1 499
CENICERD 8L 1021560 1290 L9320 RO o0 | 630 | 630 &30
CONACASTE i 26 | 0791 1130 950 80 Rl 4G 730 1 280 | 280 280 |
CHICHIQUE 891 196} 1920 2440 1740 | 1440 {190 850 850 | 850 950 !
CHICHIPATE 45 1 1,70 2520 Z0BO | 1490 0 {260 1050 7S¢ 7E0 ! 780 78O
MARID 390 4201200 990 70 IO S0 420 | 670 | &30 630
YOLADOR : 40 i 1,49 1 1380 g 630 1170 | 960 | 749 i SEDR Ll | 490 490
PIND COLCRADD .69 | 2410 1 1950 | 1420 | 1070 | 890 630 280 220 ) 136 |
PIND PETEN | o L70 L7380 ) 2120 1490 { 1070 ¢ 896 579 ) 240 | 190 | 130 |
OTROS PINDS Moi 0.94 0 1370 0 4tI0 820 bog30 1 530 180 1301 120§ 100 |
| | |
MADERAS GRADD "A": Las maderas clasifizadas en este grupo tienen esfuerzos ge trabajo de 85%
-a Inclinacidn mdxima de fibra persitida es ce ::19 para niezas a flexidn
! a compresidn paralela,
KHADERAS GRADD “B": Las maderas clasificadas en este grupo tienen esfuerzos de trabajo de 70%
La Inclinacién maxima de fibra germitida es de {:14 para piezas a flexién
a compresidn paralela,
MADERAS BRADD “C": Las maderas clasificadas en este grupc tienen esfuerzos de trabajo de 50%
) La inclinacitn adxina de fibra permitida es de 118 nar

i a comoresion paralela,

1
[¥p]

TENSION PARALEL

1930
1300
1200

954
1200
1090
2830
1930
1760

1870

de los esfuerio
o tensién paral

de los estuer
o tensifn paralela

$/Piqg2

A TENSION PERPEND
$/Flg2

Z B z
1130 g5 700 50
gao s Rty
B LI B LA V1 Y
e R I RV
7120 100 7,
129 g 70

1571 35 70 S0
117 1 oo 74
103 95 7557
v {20 70

-
2
el

703 4sicos de las made
y {340 para pieza

LORIE PARALE
#5102
M & "
85 . 70 =0
120 3% °C
120 %/ "
LRI
20 8T
LI
09 B3 )
1130 149 ii0e
419 e
133 1% 7R
281 1199 110
1265 1 219 156
1197 1 159 1110
i H
:
t

basicos de las maderas nacionales.
ay 1:14 para oiezas trabajande a

de los esfuerzos basicos de .as maderas nacCionales,

a piezas a flexidn o fensidn paralels v 1:6 para niszas

| Ge tomd como criteris base para efectuar esta clasificacién, gue las maderas Grado "A" y "B® sean para estructuras permanentes

i - o
! grado "C" para construcciones provicionale

I Los esfuerzos bdsicos, representan los esfuerzcs ideales para maderas [00 % sanas

é! MODULD DE ELASTICIDAD 1i0~4

5 0 auxiliares,

Fuente: Laboratano Facuitad de bgeniens, Univemidad de San Cados.

'ibres de de‘ectos,

4 583 en madera verde

trabaiando

y lag maderas

0 secada al aired

i

i

i



TABLLA 4
craRkGAD MUERTAS DE MATERIALES DE CURIERTAS
(En #/pie?)

T dEming gal vani rada
L Teia de Rarra 14

Paarad ot

HEREN

XIS '

{ PO LERE

Fuente Hamy Paskar, Disena Simalficado de Amnadurs de Techo aar Anquitectos y Constructores



b ‘\tv:_

—r FORLA 7 \ %
"—‘.
eveberes
Flange Webh Etastic Propertles
Arca Depth = " ypick. [Thick- Axis X-X Axls Y-Y

Designation A d W'g’"‘ | ness i ness T e T — —

' R S S NS SO S
in.s in In. In. ' in. In.¢ l In.* | in, In.* In.
| L ’

W12x1%0 5.9 14.38112.670 1.731.060, 18% 263 | 5.82 5% 93,1 3.25
X161 7.4 13.68{12.515/1.48 0.5 1540 1222 |5.70 486 7.1 3.2
x133  39.1 13.38,12.3651.23.0.755| 1220 | 183  5.59 3% 63.1 3.16
X1 153 13.12!12.320 1.106 0.710 1076 ' 163  5.51 345 56.0  3.13
%106 31.2 12.88{12.230 0.93610.620, 931 145  5.46 301 49.2 3.1
x99 21 12.75 1219 0.92110.582! 859 135  5.43 278 45.7  3.09
x 92 2/.1 12.62'12.15510.85610.545! 789 125  5.40 256 42.2 3.08
X 65 250 12.50112.105{0.796'0.495 723 116 5.38 235 38.9 3.07
X 79?732 12.33112.080[0.736 0.470| 663 | 107 534 216 35.8  3.05
X7 a2 12.25!12.040|o‘0/1¢oA43o‘ 597 1 97.5 5.31 195 2.4 3.00
X 65 101 12.12,12.000/0.606-0.3% 533 ' 88.0, 5.28 175 29.1  3.02

f . ' ! I

W12x %8 17.1 12.19{10.014{0.641:0.359 476 78.1 5.28 107 1.4 2.51
% 53 15.6 12.06,10.000° 0.576'0.345 426 70.7 5.23  9%.1 19.2 2.48

Wi2x 0 147 1219 8.077,0.641 0.371 395 64.7 5.18 56.4 14.0 1.9
X 45 13,2 12.06 8.012.0.576 0.336 351 58.2 5.15 50.0 12.4 1.9
X 4 118 11.64; 8.00010.516 0.294 31 51.9 6.13 44.1 11.0 1.94

W1Ix 36  10.6 12.24. 6.565 0.540 0.305 281 .0 1515 255 7.7 1.5
X 31 9.13 12.09' 6.525,0.465:0.265 239 9.5 (512 21.6  6.61 1.5
X 27 7.95 11.9 6.497[0.400 0.247 204 3.2 1. 5.07i 18.3  5.63 1.52

1 !

W12 2 6.47 12.31% 4.030'0.44 0.260 156 25.304.91 | 4.64| 2.31,0.847
x 19 5.59 12,16 4.00710.340 0.237 130 L3 482 376 1.88 10820
X 16,5  A4.87 12.00 4.000°0.26¢ 0.230 105 17.6 [ 4.65 2.88 1.4 0.770
x 11 412 11,91 3.968'0.224 0.198  8%.0 14.8 | a.oz; 2,36 1.18 0.754

Fuente: Manual of Steq! Canstruction

i
|
L A et e .

Designation

W 18x114
X105

x

W 18X

WA

N

I x
| Vi 15X
|

96

85
7
70
(%}

60
55
50
45

B
35

9%
83

73
I3
€1
b3

TABLA 7a
Flange wWeb
. t Sy ! Thick:
A",{‘a LeP yridtn PTHICK ness
I by ty {w
I-n.' _I In. ‘i -|:1_~-I In. In. !
———— e | | m——— _—
I |
33.5 .18.48, 11.833]0.9911 0.5
30.9 18.32111.79210.911 ' 0.554
8.2 13.16 11.750;0.2331;0.5121
: | !
25.0 118.22, 8.838,0.91110.526,
22.7 '18.16¢ 8.787,0.831:0.475]
20.6 18.00] 8.750'0.7%1}0.238]
13.9 17.37; 8.15% 0.666?0.403%
1
17.7 '13.25! 7.558{0.695 0.416
16.2 118,12 7.532 0.630'0.33)]
1.0 13.60 7.500 10.570 ' u.558
13.2 {17.86  7.4/7,0.45) 0.335
1.8 17.90 6.018,0.521 0.316
10.3 1771 6.000,0.42)0.208
28.2 16.32 11.53310.875 0.535
5.9 116,16 11.5020.795, 0.504 .
i : i 1
23.0 116.32 8.536'0.675' 0.529
20.9 15,16 5.5130.7%5 0.486
18.8 115,00 8.5C0 0.715 0.443
17.1 15,86 8.3064 G.63d 0.407|
157 16.25 7.073 0.62% 0.330
13.3 16.12 7.0%s 0.563°0.340
11.8 15,00 7.9%0 n.£03 0 07
156 15.35  6.957 0 7% 0.299°
9,12 15.87 6825 0.442,0.275
7.67 15,65 5.500, 0.25 0.250

| Fuente: Manual of Steel Construction

|
L

1

in.e

2040
1850
1680

1440
1290
1169
1050

936
491
802

706

612
513

1300
1220

1050
S
836
748

657
534
517
147

374
300

Elastic Properties

T Axis XX

S

In2

220
202
185

157
142
129
118

108
98.4
89.1
79.0

68.4
57.9

~4
~
(SN~ IS - ]

38.3

[= 20~ I ~ 20 - o}

r

-~ NN~

~

[=2]

~ s~

(=2« BN -2 I -, )

.57
.54
.50
A

A7
.42
.38
30

.21
.05

.93
.27

75
71
.66
62

63

.50

N e
)

63

[ag]
b
oo O -

50.
85.
40.

€W N QO

19.1
15.

Lol

224
02

e
o
oo

o
g} -
w L.

(]
w
<a LS D0 e

—
[FSRNINY
N

-

NN N

NN N

— e

(a8 ]

b g

. pa e b

—

e e

— s



Designation

In.

l 1.1

i

W 14136 40.00 14.75
X127 37.3 14.62
x11Y 35.0 14.50
X1 32.7 14.37
x103 30.3 14,25
x % 27.9 14.12
x 87 25.6 14.00

W.4x 84 4.7 14.18
X 78 22.9 14.06

Wiax 74 21.8 14.19
x 68 20.0 14.06
X 61 17.9 13.91

W 14X 53 15.6 13.94‘
x 48 14.1  13.81
X 43 12.6 |13.68

|
WX 38 1.2 [14.12)
. x 3¢ 10.0 !14.00]
X 36 8.83 13.86
Wuax 6 7
X2 6

67 |13.89,
4 !13.72[
| i

Puente Manual of Stevl Construction

14.740
14,690
14.650
14,620
14.575
14,545
14.500

12.023
12.000

10.072
10.040
10.000

8.062
8.031
§.000

TABLA

1.063 |
0.908'
0.938
0.873
0.813
0.748
0.688

0.778
0.718

0.783
0.718|
0.643[

0.658!
0.593
0.528

6.77610.513,
6.75010.453
6.73310.383 0.270|

5.025
5.000

!
0.418!
0.335i

0.660
0.610
0.570]
0.540
0.49‘3i
0.4651
0.420

0.451
0.428

0.450l
0.418|
0.378

0.370
0.339
0.308

0.313
0.287

0.255 |
0.2%0|
i

7

1590
1480
1370
1270
1170
1060

967

928
851

797
724
641

542
485
429

366
340
290

244
198

X
Y
b
Elastic Properties
. Axis X-X Axis Y-Y
S r

In—— in.e In,?

216 6.31 568 77.0
202 6.29 528 71.8
189 6.26 492 67.1
176 6.23 455 62.2
164 6.21 420 57.6
151 6.17 384 52,8
138 6.15 3.50 48.2
131 6.13 225 37.5
121 6.09 207 34.5
112 6.05 133 26.5
103 6.02 121 241
92.2 5.98 107 21.5
77.8 5.90 57.5 14.3
70.2 5.86 51.3 12.8
62.7 5.82 45.1 11.3
54,7 5.88 26.6 7.86
48.6 5.83 23.3 6.89
41.9 5.74 19.5 5.80
35.1 5.64 8.86 3.53
28.9 5.53 7.00 2.80

Koo

5

W W W W W wWw
B B B B B s B |
Q= NWOTOY

S X L

129
189
104
293
308
338
355
3u7
415
449
480
481
540
564
606
611
614
690
760
“811
814
815
878
961
1010
1031
1095
1102

’

S

14.1
17.0
21.6
26.4
20.8
34.1
41.8
30.8
24.3
39.4
18.5
56.3
27.4
35.0
45.9
54.6
61.4
311
78.9
72.4
42.2
51.9
62.7
89.0
58.2
109.7
49.1
70.2

Perfil

8 W17
8 W= 20
10 W= 21
10 W 25
8 W 24
12 W= 27
14 WF 30
10 W 29
8 WF 28
12 W 31
14 W 34
16 WF 36
B W= 34
10 W= 33
12 W 36
14 W 38
16 W 40
8 W35
18 W 45
16 W 45
10 W 39
12 W= 40
14 W= 43
18 W 50
12 W 45
2} W= 55
10 W= 45
14 W48

TAELA

S X L.

1169
1249
1346
1387
1390
1468
1531
1534
1685
1706
1778
1803
1867
1936
2045
2050
2130
2285
23495
2100
2445
2605
2810
2880
2915
3060
3380
3500

S

98.2
64.7
77.8
54.6
126.4
91.1
153.1
70.7
60.4
139.9
117.0
104.2
78.1
92.2
67.1
175.4
128.2
211.7
88.0
103.0
73.7
168.0
1123
269.1
97.5
242.8
121.1
107.1

g

Perfil

18 W 55
12 W 50
14 W& 53
10 W= 49
21 W62

16 W= 58-

24 W 68
12 WF 53
10 W 54
21 WF 68
18 W= 64
16 W 64
12 W 58
14 W 61
10 WF 60
24 W 76
18 W= 70
27 WF 84
12 WF 65
14 W 68
10 WF 66
21 W 82
14 W° 74
30 W 99
12 W= 72
27 WF 94
14 W© 78

SxXL,

3650
3890
3910
4075
4190
4380
4490
4500
4670
5270
58310
5325
5380
5460
6070
6200
7140
7800
7810
9310
9910
11,250
12,840
15,770
16,710
20,350
22,000

12 W= 79 (38,350

—d

S

209.2
151.3
130.9
115.7
358.3
218.9
138.1
184.4
1€66.1
150.6
438.6
2744
202.2
4(4.8
219.6
163.6
502,09
330.7
-284.1
402.9
3725
4445
52R.2
586.1
66%.6
740.6
8313.5
1,105.]

Fuente: Hamy Paskar, [ngeniens Simglificads oan Arguitectos y Constructores.

Perfil

3N W 108
16 WE 8R

11 W Ry

12 W= 85

33 W 118
24 W= 100
14 W& &7

1R W& 06

16 W= 9%

14 W= a5

36 W= 135
24 W 110
18 W= 105
33 W 150
21 WS L2
14 W 103
36 W 19
24\ 110
21\W 127
27 \W 145
24 WE 145
27 W 160
30 W 172
30 W= 190
33 W\ 200
33 W 220
36 W& 230
36 W= 300



T+

+
TABRLA Y ’ -~
L)
R Designatiun
Msup\hm; principales y secunda- Miembros principales Miembros secundariost Nomnal Depth
rios Ki/r no mayor de 120 Ki/rde 121 a 200 Ifr de 121 a 200 and Yiith
Kt ta Kl Fa LY] Fa Kt Fa Kt Fa 1 Fae [} Fas Vepht per Fo:g
r knps/plg’! 7 kips/plg? * kips/pig? ¢ kips/plg? r kips/pig? r kips/pig? r kips/pig? o~ 6
— o R i 2 ?
’ 1 2156 Ill fe. 81 15.24 121 1014 161 5.76 120 1019 161 7.28 g 8
202152 j42 1903 82 1513 122 9499 162 5069 122 10.09 162 7.20 % 9
1218 4 IR.US B3 15.02 123 0B85 163 562 123 10.00 163 7.16 :‘ 10
4 2141 44 IK.BG 81 1400 124 9.70 164 5.55 124 9.00 164 7.12 (&)
5 20,39 45 1878 85 14.79 125  9.55 1G5 5.49 128 9.80 165 7.08 ) 1
[
o 2035 16 18.70 86 14.67 126 9.4l itk 5.42 126 9.70 166 7.04 3 12
T 21,30 47 8.6 B? 14.50 127 0.2¢6 167 535 127 9.59 167 7.00 g 13
2185 48 18.53 88 14.44 128 Y.l 168 529 178 9.19 168 6.96 = 14
9 2121 49 18.44 89 14.32 129 H.97 169 4.23 120 9.40 169 6.03 FR It
10 2116 50 18.3% 90 14.20 130 8.81 170 5.17 130 9.30 170 6.89 — o
%] o (
W 240 51 1826 91 1409 131 R70 171 541 131 921 171 683 - b },’
12 2105 52 1817 92 1307 132 857 172 505 132 912 172 6.82 O G 14
13 21.00 53 18.08 03 13.84 133 B44 173 499 133 903 173 6.79 o o
14 2095 51 17.99 01 13.72 134 832 174 493 134 8984 174 G676 ‘ o 19
15 20.89 55 17.90 95 13.60 136 8.19 175 4.88 135 8.86 175 6.73 ” ; 20
16 2084 ‘u 17.81 00 11.48 136 B.07 178 4.82 136 8.78 176 670 - .g
17 :0.78 57 17.71 97 1335 137 706 17T 497 137 B.70 177 6.67 L - 22
18 2072 58 17.62 98 13.23 138 7.81 178 4.71 138 8.62 178 6.04 % 24
19 2066 59 17.538 99 1310 139 7.13 179 4nd 139 B.5¢4 17y 6.6) ~ 26
20 20460 o0 17.43 100 12.98 140 7.2 180 4.6l 140 8,47 180 6.58 ; 23
21 2081 61 1733 101 12.85 141 7.51 1Bl 456 141 839 181 6.56 _:—5 l 30
20 2948 62 17.24 102 1272 112 7.1 182 4.5) 142 842 182 6.53 W
21 200410 ul 174 108 12.50 143 700 181 440 143 H.23 183 6.51 5 32
242035 64 17.01 100 1247 144 720 4BL 4. 111 K18 181 649 3 34
25 2028 6% loed 105 1233 145 7.0 185 4.30 145 8.2 183 0.6 > 36
=
0 kY]
26 2022 I 16,84 106 12.20 146 7.01 186 4.32 140 B.06 186 6.44 w 40
27 2045 {67 16.74 107 * 12,07 147 691 18T .27 147 .09 18T 642 o
28 2008 68 16.64 108 11.84 148 ©6.82 188 4.23 148 7.91 188 .40
20 2001 60 16.53 100 11.81 149 6.73 180 4.8 149 7.87 189 6.38
30 1901 70 16.43 110 11.G7 150 6.64 190 4.4 150 7.81 190 6.36
31 1987 71 1633 14t 1454 151 6.55 191 4.09 151 7.15 191 6.35 Area .l (1n.?)
32 1080 72 1622 112 1140 152 G6.4h 192 405 152 7.68 192 6.33 1, (n.Y)
A3 1973 73 1612 113 1126 153 6.38 193 4.0] §53  7.61 193 6.3 1, (1029
d1 3965 74 1801 14 113 154 630 194 3.97 154  7.59 184 6.30 Ratio r,/r,
2% 19.58 75 1590 115 10.99 155 622 195 3.93 185 7.53 105 6.28 v, ()
i . ULt
16 1950 76 1599 116 1085 156 G.14 106 .89 150 7.4% 198 K27 / ((” )
KA LU 77 15.09 17 1071 157 6.06 1¥7 3.8) 157 7.43 197 6.26 1‘{‘ ) éendmg
JH 3935 78 15.58 118 10.57 158 598 198 3.81 158 7.49 198 6.4 Y C 1actors
4927 79 1547 119 1043 159 50! 199 .77 150 7.3%v 109 623 44y M" i "’
40 1910 B0 15.36 120 10.28 160 5.83 200 3.73 160 7.20 200 6.22 a 3 huliiply

a, O values by 10¢

L

Fuente Hamy Padkar, Ingeniena Simplificada g Amuitectos y Constructares.

84

503
4%
489
180

405

467
458
450
a4l

LR

422
412
402
391
51

358
335

310
284
257

228
202
180
162
146

24.7
928
225

2.03

302
12.7

30.5

. 189

653

148.3

33.6

wl4

14 X 12

22.9 7

851
207
2.03
3.00
12.7
28.5
190
664
1265
30.7

Fuente: Manual of Steel Consteuction

FOELA Lo
Wi4
14 x 10
74 68 61
a1 ann 358
a0 93 351
421 384 9
a1? 3/ 313
403 369 330
394 360 322
334 391 314
34 342 06
63 312 297
3,2 322 268
34] 3 278
324 301 208
317 269 248
304 278 248
292 26 kY]
25 241 214
23 214 190
TG 1T 186 165
177 160 142
154 139 124
136 123 109
120 104 9%
167 3 86
94 8 7
g/ 78 700
Froperlies
21.8 20.0 17,9 !}
797 724 641
133 121 107
2.44 2.5 2.44
».48 2.46 2.45 |
10." 106 16,6
2.8 238 a5 |
195 195 195
823 830 833
118.9  104.0 95.4
20.0 13.0 16.0 |

83

302
295
256
217
268

258
248
237
¢2b
215
207,

160
177

163
149

123
104
88
76
66

58

15.6
542

57.5
3.07
1.92

17.7
.201
1.091
80.9
8.6 "

14.1
4h
51.3
3.07
1.61
8.5
16.0
.201
1.102
72.1
1.7

244
237
230
223
215

207
199

161
171

161
151
140
128
117

96
81
69

62

12.6
429

45.1
3.08
1.89

14.3
201
1116
63.6
6.7



TEELA 11
DARRAS CORRUGADAS DE ACERD |
DIAMETROS Y AREAS

BARRA DIAMETRO AREA
NUMERO (PLLG) (PULG?Z)

3 3/8 0.11
4 172 0.20
5 S/8 0.31
& Ir748 Q.44
7 7/8 0.&0
= 1 0.79
4 1 1/8 1.0¢
10 1174 1.27
11 1 374 1.56
14 S 1 374 2.25
18 S 2 1/4 4,00
-~ —— - +
FIGURA A
(a} (b) (c) | (d) (e) l
LI N
| L
po 1O
| ! AN
La linga punteada muestra l /] % ! \ o ]
el perfii deformado dela ' 1 P/ [
columna I ;! ‘ ]
| / ! /I
I I /
L
X P
[ i 4 HE )
Valor teérico de K I 05 10 10 | 20| 20

Vaior de disefio recomenda- | l
iblecuando se tengan cnndu-; 065
ciones cercanas a las ideales,

““  Rotacion y desplazamiento impedidos
Simbolos para las | v Rotacion libre y desplazamiento impedido
condiciones de extremo | E2 I’ Rotacion impedida y desplazamiento libre
{ ' Rotacidn libre y desplazamiento 'ibre

0.80 1.2 1.0 2.10 20

Fuente Ham Padar Ingemena Simaieads gad Amurtcctasy Conzinctones



0.75
0.70
. 0.65
0.60
0.55
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