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ANALISIS DE VIGAS SOMETIDAS A FLEXION

Supdngase una viga como la mostrada en la siguiente figura, en donde:

e Llacarga, “W”, es pequeia e incremental

e Lalongitud de la viga, “L”, es suficiente como para que sélo se presenten esfuerzos
de flexion (no se desarrollarian esfuerzos cortantes, por ejemplo)

e Laseccidn transversal de la viga es rectangular y constante en toda la longitud

ETAPAS DE FLEXION:

1. CONCRETO NO AGRIETADO
2. ESFUERZOS ELASTICOS, CONCRETO AGRIETADO
3. RESISTENCIA ULTIMA

De la grafica de momento flexionante, asociada a la longitud en donde se han
desarrollado las grietas, por arriba del Momento Mcr (momento flexionante de
agrietamiento) aparecen grietas en el concreto que se extienden hacia el eje neutro de la
seccion.



Para Mact > Mcr y siempre que, fc < 0.5 f'c y fs < limite eldstico, la distribucién de
esfuerzos es lineal con respecto al eje neutro. Usualmente esta condicidn se presenta en
la mayoria de las cargas de servicio.

En la etapa de resistencia ultima, el concreto en la zona de compresion (parte superior de
la seccion transversal) se aplasta, mientras que, en la zona de tension (parte inferior de la
seccion transversal), el acero “fluye” (ha cedido), es decir, la magnitud de los esfuerzos se
encuentra en el rango no-lineal.

€. Esf.de comp. del concreto

Falla
Momento, M
Mcedencia Cedencia acero de
refuerzo

Mservicio

Intervalo aprox. por

carga de servicio
Mcr

Curvatura 6



Comparativo general de DISENO ELASTICO Vs. DISENO PLASTICO

DISENO ELASTICO

DISENO PLASTICO

Rango lineal de esfuerzos

Rango no-lineal de esfuerzos

Secciones mas robustas

Secciones mas esbeltas

Disefio anti-econdmico

Disefio razonablemente econdmico

Menor control de mecanismos de falla

Mejor control de mecanismos de falla

Combinaciones de carga (viva + muerta)
sin factores (estadisticos) de variabilidad

Mejor representacién de
combinaciones de carga

las




DISENO PLASTICO

Los materiales trabajan en el rango de fluencia y se considera que al presentarse una falla,
ésta ocurra en el acero de refuerzo (sea de tipo “ductil”) y no en el concreto, pues en tal
caso corresponderia a una falla fragil y la falla del elemento ocasionaria mayores dafios.

Distribucion de esfuerzos en la seccion transversal

b

— "

En este tipo de representacion de esfuerzos, la localizacion de la fuerza de compresién “C”
y el Eje Neutro, se determinan a través de resultados de pruebas de especimenes en
laboratorio.

El valor de la fuerza de compresion “C” depende de las dimensiones del bloque a
compresion y de un esfuerzo promedio de compresién en el concreto.

C=facb=afcchb

La fuerza de tensidon “T” en el acero de refuerzo, depende del nivel de esfuerzo al cual es
demandado:

Los valores de o y B, se han obtenido estadisticamente para diferentes especimenes,
habiéndose determinado:

o = 0.72 para f'c £ 4000 |bs/plg? y disminuye en 0.04 por cada 1000 lbs/plg? de aumento
en la resistencia del concreto

B = 0.425 para f'c < 4000 Ibs/plg? y disminuye en 0.025 por cada 1000 Ibs/plg? de
aumento en la resistencia del concreto

Por condicién de equilibrio equilibrio:



afccb=Afs

_ Asfs
" af b

Sumatoria de momentos con respecto al punto de aplicacién de la fuerza de compresion
“ue~n
Cc”:

>Mc=0

M=T(d-Bc)=Asfs (d-Pc)
Sumatoria de momentos con respecto al centroide del acero de refuerzo:
*Mr=0

M=C(d-Bc)=afccb(d-Bc)

Al presentarse la falla del acero (falla ductil): fs = f,

El eje neutro queda determinado por la expresion:

o As,fy
af .b

Definiendo la cuantia de acero p (6 relacién de acero de refuerzo):

P=bd

El eje neutro, cuando falla la seccidn por tensién, se determina por:

f,d
=2
af’.

El momento ultimo tedrico M’u, en funcién del acero, se determina de la condicidon de

| ny
M u:Asfyd <1' C(f,C P

equilibrio en la compresion:

O bien, de acuerdo con el criterio del ACIl, en funcién del factor de reducciéon de
resistencia ¢, el momento resistente reducido de la seccién, sera:



dMuxMu 6 ¢ Mn 2 Mu

Para el caso de valores f'c < 4000 Ibs/plg?,

. f
M',=Af,d <1-o.59ffyp>
C

, f
dM' =dAf,d (1-0.59 f—y p>

dM' =¢pbd?f,p| 1- fy p
u y 1.7f,

Esta Ultima expresidon, es muy apropiada para el caso de diseiio, en la determinacién de la
seccion transversal, conocido el momento de disefio Mu, y una cuantia propuesta p; o
bien, la determinacidn de la cuantia de acero, requerida, para un momento de disefoy

seccion transversal establecidos previamente.

Al presentarse el caso de falla por compresion del concreto (falla fragil)

Del diagrama de deformaciones unitarias en la seccién transversal

b £c=0.003
|
C
h|i | 9 A " B
) N —————
s I
c d
& - g.t&
0.003
=t
s
0.003+ E.

Este valor de “c”, determina la posicién del Eje Neutro, cuando el concreto llega a la
deformacion unitaria considerada de ruptura (falla), antes que la fluencia en el acero de

refuerzo.



El momento ultimo tedrico M'u, en funcion del concreto, se determinaria sustituyendo el
valor encontrado de “c”, en la condicién de equilibrio en la tension. Sin embargo, esta no
es una condicién deseable en comportamiento de elementos de concreto reforzado.

Con base en el comportamiento de los materiales (concreto y acero de refuerzo), un
disefio dptimo de la seccidon de concreto y proporcionamiento de acero de acero de
refuerzo, es aquel en donde se presenta una falla balanceada, es decir, que no se
presentara una falla fragil, y el acero de refuerzo quedara determinado por la relacién de
refuerzo balanceado py. Este valor determinaria una linea neutra para cualquier tipo de
falla.

Al igualar los valores de “c”, para la ubicacién del Eje Neutro, obtenidos previamente,
considerando que, tanto el concreto, como el acero de refuerzo, alcanzan la falla en el
mismo instante (e.=0.003 y fs=f,):

pofyd  0.003
72 f
of’e 0.003+
S
0.003 f’.
Pp=Q—F =
0.003+E—yfy

S

A partir de esta expresion, cuantia de acero en la falla balanceada, la cuantia de acero a
utilizar en una seccién, quedaria definida como una fraccién de py. Por ejemplo 0.75 py,
0.375 pw, etc., en donde se induciria la falla ductil, sobre una falla fragil.

Sin embargo, en el criterio vigente establecido por el ACI, se debe verificar que el tipo de
falla en la seccion de concreto reforzado, sea falla controlada por tensidn, a partir de las
deformaciones unitarias del acero de refuerzo en tensién, de acuerdo con la
determinacidn del valor de ¢, a partir de la informacion contenida en la siguiente grafica
(seccion 21.2.2), la cual esta representada considerando la deformacién unitaria del acero
de refuerzo en tensidn &+,=0.002, para el caso de un acero grado 60, para otros aceros, en
la zona de transicidn (0.004 < g; < 0.005), el valor de ¢, estd determinado por la expresion

¢=0.65+0.25M

(0.05— &)
De acuerdo con el ACI-14, se presenta una limitante, para el caso de los elementos con
carga de compresion axial factorizada Pu < 0.10 f'¢c Ag, la deformacidn unitaria en tension
€, no puede ser menor 0.004 (seccién 9.3.3.1).



o
0 =075+ ~0.002)120

0.90
Espirales para
Cadigo 2008

075 f========+ _
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0.65
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Para dar cumplimiento a requerimientos, en cuanto la cuantia de acero de refuerzo, las
secciones deben cumplir con una cuantia minima (pmin) de acero de refuerzo, para evitar
el agrietamiento en el concreto que eventualmente conduzca a una falla no controlada,
por tension en el concreto, tanto por Momento de agrietamiento, como por efectos
contraccion por temperatura (seccién 9.6.1.2):

(3

> 4 y
pmll’l— 200

fy

e
f

METODO DEL BOQUE RECTANGULAR EQUIVALENTE (DIAGRAMA DE WHITNEY)

La representacion de los esfuerzos, se realiza a través de un bloque rectangular
equivalente de esfuerzos (seccidon 22.2.2), en donde el esfuerzo a compresién en el
concreto, corresponde a un valor promedio 0.85f'c, y la profundidad del bloque a
compresidon queda determinada por el valor de “a”, el cual es proporcional al valor de “c”,
que define la ubicacién del Eje Neutro.



0.85fc

b
I BC | 3/2
J: T C=af ccb J c @ C=0.85f cab
D —— O I I N I R S R I
d (d-pc) (d-a/2)
T=Asfy T=Asfy
fy fy
La relacidén entre “a” y “c”, esta determinada por B1:
a= B1C
En donde, de acuerdo con la tabla 22.2.2.4.3 del ACl:
f'c (Ibs/plg?) B1
2500 < f'c < 4000 0.85 (a)
) 0.05(f'c-4000)
4000 < f'c < 8000 - b
0.85 1000 (b)
f'c>8000 0.65 (c)

Considerando la representacién del diagrama de deformaciones, correspondiente con el
diagrama rectangular equivalente de esfuerzos

b 0.85f"¢
| 22 £c=0.003
a ,
c C=0.85f cab
h d (d-2/2)
T=Asfy
fy

Procediendo de manera similar, como se realizd anteriormente, para la determinacion de
la relacién balanceada de cuantia de acero py

C 0.003

d _f
0.003+¢"

De la condicion de equilibrio de fuerzas internas



C=T

0.85f'cab = Asfy

B Agf,
4= 0.85f b
O bien,
fy d
=085, °
_ As
En donde, p= bd
Si a = B1 ¢, entonces;
fy d
“=0.855,f.°

Por lo que, en la condicién balanceada de disefio

£, 0.003

—,p ]
0.85,fc 0 003+f—y
. oA

fe 0.003

Y 0.003+ &~ E

S

O bien, para el valor Es = 29°000,000 lbs/plg?

o5 . 87000
Bt f, 87000+f,

De la condicién de equilibrio en la seccidon transversal, respecto a la compresion, M. =0
a a
M, =T (d- E) =Af, (d- E)
En términos de la cuantia de acero de refuerzo
a
M’ =pbd, (d- E)

Sustituyendo en esta ultima, la expresion anterior para la profundidad del bloque a

oau_n

compre5|on a



’ fy
M’,=pbd?f, 1-0.59f, p
C

O, de acuerdo con el criterio de reduccion de resistencia del ACI

¢ M'u2Mu
’ 2 fy
oM’ ,=¢dpbd fy 1-0.59f7p >M,
C
Introduciendo la variable R"y

, fy
R u=pfy 1-059pr
c

M'qu'ubd2
O bien
M,
R,=——
4 ¢pbd?

La solucién de la cuantia de acero de refuerzo p, para un momento de disefio My y una
seccién predeterminada, a partir de bd?

0.85f"
p=
fy

Las anteriores, son expresiones muy utiles en el caso de realizar un disefio, a partir de
valores determinados de M,, se podra calcular la cuantia de acero requerido para una
seccion propuesta (predefinidos los valores “b” y “d”), o bien determinar las dimensiones
de una seccidn, a partir de proponer un valor para la cuantia de acero p.



Ejercicio 1. Determinar la capacidad de momento de disefio de ACI ¢M, de la viga

mostrada en la fig. si fc = 4 000 Ib/plg? y fy = 60 000 Ib/plg?

b:= 15 plg d=24 plg As:==4
fc := 4000 fy := 60000
27" 24" §Mn = dAsfyd-a/i2) =7 fy:acerofluye? a=?
4#9
(4.00 plg?) si€r>0.005, ¢ =0.9, p, <P < Ppax(€; = 0.005)
(9.6.1.2) Cuantia minima de acero p,,;, > 3(f'c)/2 / fy , 200 / fy
15"
pmin := max(:‘}.—fc , ﬂj pmin = 0.00333
fy fy
Cuantia de acero p = As / bd
As
p= a p= 0.0111
Cuantia maxima de acero p,,, (suponiendo ¢, = 0.005)
et := 0.005 B1:= 0.85 (para f'c <4 000 Ib/plg?)
pmax := (O,SSBI-fc)( 0.005 ) pmax = 0.0181
fy 0.003 + et

Fuesto que, Pmin < P < Pmax(€&; = 0.005), la cuantia de acero es adecuada

Determinacion de la profundidad del bloque equivalente en compresion "a":

0.85-fc-b
Localizacién del Eje Neutro "c":
Determinacion de la deformacion unitaria del acero "¢,", del diagrama de deformaciones:
&c=0.003
0.003
c &L= ( )(d )
C
d
> 0,005, ,
CONTROLA LA TENSION
e |

Resistencia de la seccion ¢Mn:

1 .

Mn = Asfy d - = |. Mn = 432.941 Klb-pie
2) 12:1000 .

[-Mn = 389.647 | Kib-pie




Ejercicio 2. Determinar la capacidad de momento de disefio de ACI ¢M, de la viga
mostrada en la fig. si fc = 4 000 Ib/plg2 y fy = 60 000 Ib/plg?

bo=12 plg d:=15 Plg  As =468
fe=4000  fy:= 60000
18" 15"
3811 dMn = pAsfy(d -a/2) ¢ =7 fy:acerofluye? a=7?
(4.68 plg?)
S S si€r>0.005, ¢=0.9, p,, <P < Pax(€ = 0.005)
12" (9.6.1.2) Cuantia minima de acero p,;, > 3(f'c)/2 / fy , 200 / fy
+/fc 20
min = max 3nfe ,—0 pmin = 0.00333
fy fy
Cuantia de acero p = As / bd
As
A= H p= 0.026
Cuantia maxima de acero p,,, (suponiendo ¢, = 0.005)
et = 0.005 B1:=085 (parafc <4000 Ib/plg?)
0.85-81-fc 0.003
max := . max = 0.0181
R ( fy j (0.003 + et) <

Puesto que, Pryn < P > Pryay S€ SabIIa que g < 0.005|

Determinacion de la profundidad del bloque equivalente en compresion "a":

As-
g STy a = 6.882

M0.85-fc-b
Localizacién del Eje Neutro "c":

Cu= é ¢ =8.097
Determinacion de la deformacion unitaria del acero "¢,", del diagrama de deformaciones:

£c=0.003
0.003
c &= (—)(d—c)
C
d

[et = 0.00256 ]< 0.004, LA SECCION NO ES DUCTIL

NO PUEDE SER UTILIZADA
DE ACUERDO CON 9.3.3.1
ACI

&t




Ejercicio 3. Determinar la capacidad de momento de disefio de ACI ¢M, de la viga

mostrada en la fig. si fc = 4 000 Ib/plg2 y fy = 60 000 Ib/plg?

18" 15"
3#9
(3.00 plg?)
o OO
10"
min ;= max(

b=10 plg di=15 Plg As=3
fe = 4000  fy:= 60000

dMn = dAsfy(d-a/2) ¢=7? fy:acerofluye? a="7?
si€r>0.005,¢=0.9, p,, <P < P ax(€ = 0.005)

(9.6.1.2) Cuantia minima de acero p,;, > 3(f'c)/2 / fy , 200 / fy

34ffc 200
2N —j pmin = 0.00333

fy

fy

Cuantia de acero p = As / bd
As

-d

Cuantia maxima de acero p,,, (suponiendo ¢, = 0.005)

et == 0.005
MW

!!max = (

B1:=085 (parafc <4000 Ib/plg?)

0.85-B1-f 0.00
85-B C)( 003 ) pmax = 0.0181

fy

0.003 + et

Puesto que, p, < P > Py Se sabria que g < 0.005)

Determinacion de la profundidad del bloque equivalente en compresion "a":

. As-fy
M 0.85-fe-b

Localizacién del Eje Neutro "c":

C .
AW

Determinacion de la deformacion unitaria del acero
£c=0.003

2
Bl

C

"g,", del diagrama de deformaciones:

eti= (M).(d —0¢)
c

&t

et = 0.00422 ]0.004 < ¢, < 0.005, VIGA EN ZONA DE

TRANSICION
Valor de "¢":
250

b= 0.65 + (et - 0.002)-7 ¢ =0.8354

Resistencia de la seccion ¢Mn:

Mn := As-fy-(d - =

| .
a) Mn = 185294 Klb-pie

2 ) 12:1000 .
&-Mn = 154.798  Klb-pie



DISENO DE VIGAS RECTANGULARES Y LOSAS EN UNA DIRECCION

FACTORES DE CARGA.

De acuerdo con el ACI (5.3), la resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de
las cargas mayoradas (cargas factorizadas) en las ecuaciones (5.3.1a) a (5.3.1g). Debera
investigarse el efecto de una o mas cargas que no actien simultdneamente

Uu=14D EC.5.3.1a

U=1.2D+1.6L+0.5(Lr oS oR) EC.5.3.1b

U=1.2D+1.6(LroSoR)+(1.0Lo 0.5W) EC.5.3.1c

U=1.2D+1.6W+1.0L+0.5(LroSoR) EC.5.3.1d

U=1.2D+1.0E+1.0L+0.25 EC.5.3.1e
U=0.9D + 1.6W EC.5.3.1f
U=0.9D + 1.0E EC.5.3.1g

En las expresiones anteriores:

D = carga muerta

U = carga de disefio o ultima que la estructura necesita poder resistir

L = carga viva

S = carga de nieve

Lr = carga viva de techo

H = cargas debidas al peso y a la presidn lateral del suelo, presion del agua
subterranea o presidén de materiales a granel

R = carga pluvial

W = carga edlica

E = efectos sismicos

Generalmente, los factores de combinacién de carga son mayores de 1.0 y toman en cuenta la
posible variabilidad del tipo de carga considerada. El factor 0.9 en la carga muerta, en las dos
ultimas ecuaciones, atiende al hecho que las cargas muertas mayores tienden a reducir los
efectos de otras cargas.

En la aplicacion de las expresiones anteriores, ante las diferentes consideraciones de los efectos
de los diferentes tipos de carga, deberd tomarse en cuenta, el efecto mas desfavorable, en
algunos casos las combinaciones de efectos en compresidn, en otros casos los efectos por
tension, es decir, efectos con signo positivo, o efectos con signo negativo, respectivamente.

El ACI permite, bajo condiciones muy especificas, la reduccidn de algunos de los factores
mostrados en las ecuaciones.

DISENO DE VIGAS RECTANGULARES SIMPLEMENTE ARMADAS. (VIGAS SUBREFORZADAS)
Algunos aspectos a tomar en cuenta en el disefio de vigas rectangulares simplemente armadas,

consideradas como vigas subreforzadas, debido a que el acero de refuerzo fluye antes que lo
haga el concreto:




1. Dimensiones de la viga. A menos que haya restricciones de tipo arquitectdnicas, las
dimensiones a considerar se pueden establecer a partir de relaciones empiricas, como
que la relacion “d” a “b” sea del orden de 1.5 a 2, para el caso de vigas de corta longitud
(del orden de 6 a 7 mts). Para vigas de mayor longitud las relaciones podrian ser del
orden de 3 a 4 veces los anchos. Lo anterior conduciria a vigas dentro de rangos
econdmicos en su construccidon. Es recomendable establecer las dimensiones de la
seccion transversal, dentro de lo posible, como multiplos enteros de 5cm, o bien
pulgadas enteras. Esto Ultimo por cuestiones de optimizacion en el cimbrado.

2. Deflexiones. EI ACl provee una tabla de valores recomendados para los espesores
minimos de vigas y losas en un sentido, con la finalidad de que las dimensiones que se
propongan no conduzca a la generacién de deflexiones excesivas, que pongan en riesgo
la utilizacion de la estructura. Los valores proporcionados en la tabla, podran ser
corregidos en funcién de las propiedades de los materiales utilizados, de acuerdo con
7.3.1.11 a 73.1.1.3 y 9.3.1.1.1 a 9.3.1.1.3, para losas y vigas no presforzadas,
respectivamente.

TABLAS 7.3.1.1Y 9.3.1.1 — ALTURAS O ESPESORES MINIMOS DE VIGAS NO
PRESFORZADAS O LOSAS EN UNA DIRECCION REFORZADAS NO PRESFORZADAS
A MENOS QUE SE CALCULEN LAS DEFLEXIONES

Espesor minimo h
Simplemente Con un Extremo | Ambos Extremos En voladizo
apoyados continuo continuos
Elementos Elementos que no soporten o estén ligados a divisiones u otro tipo de
elementos susceptibles de dafiarse debido a deflexiones excesivas
Losas macisas en ¢/ 20 ¢/ 24 ¢/ 28 ¢/ 10
una direccién
Vigas ¢/ 16 ¢/18.5 ¢/ 21 ¢/8

Para otros valores de f, distintos a 60,000 lb/plg?, las expresiones en la tabla deberan ser
multiplicadas por (0.4 + f, / 100,000) (ACl 7.3.1.1.1 losas y 9.3.1.1.1 vigas). Para
vigas/losas no presforzadas, hechas de concreto ligero con peso especifico w. en el
rango de 90 a 115 Ib/pie3, las expresiones en la tabla deberdn ser multiplicadas por el
mayor de (1.65 — 0.005 w¢) 6 1.09 (ACI 7.3.1.1.1 losas y 9.3.1.1.1 vigas). Para vigas/losas
no presforzadas compuestas hechas por una combinacién de concreto de peso normal y
ligero, apuntaladas durante la construccién, en donde el concreto ligero estd en
compresion, se debe aplicar el modificador de 7.3.1.1.2 para losas y 9.3.1.1.2 para vigas
(ACI7.3.1.1.1 losas y 9.3.1.1.1 vigas)

3. Estimacion del peso de la viga. Dado que el peso del concreto por unidad de volumen
es considerable (150 Ib/pie® para concreto de peso normal), este deberd ser



considerado en la estimacion de los efectos producidos como carga muerta. Este podra
ser evaluado a partir de la definicion de las dimensiones de la seccién transversal. En
algunos casos, dependiendo el procedimiento en la determinacion de las dimensiones
de la seccidén transversal, sera necesario antes de finalizar el diseiio de la pieza, ajustar
los datos de carga y replantear el disefio si la variacion en la consideracion de carga por
peso propio inicial, resultara muy diferente con las dimensiones finales de la seccién
transversal.

4. Selecciéon de las varillas. Una vez determinada la cantidad de acero de refuerzo
requerido, se determina la cantidad de varillas a suministrar. Es recomendable, en caso
necesario de combinar diferentes didmetros de varillas, usar la menor cantidad de
didmetros diferentes, con la finalidad de evitar confusiones en el proceso de
construccion. Incluso se podra recurrir a uso de “paquetes” de varillas, o disposicion de
acero de refuerzo en capas, con sus respectivas consideraciones en la especificaciéon
indicada en el ACI, para fines de detallado del acero.

5. Recubrimiento. Con la finalidad de proteger el acero de refuerzo contra los efectos de
intemperismo, el ACl, establece dimensiones minimas de recubrimiento en la seccion
20.6.1, el recubrimiento contribuye también a mejorar la adherencia del acero de
refuerzo con el concreto

Distancia minima al borde = recubrimiento + d_ + 24,
- 3 3 5 : :

= 3 2=

—l_nu+g+[_}[}a} 23

L~ los detalles para ganchos

] . -
"i{:‘u‘n\ /‘;i“f se dan en la seccion 25.3.2
perchas #4

|~ estribos #3

—{ -,

- CEPACIO

varillas #10 (7]
|

| BN BN 7
e o
3 1"
d;= i f Recubnmiento ibe 15
B . 2
1
Recubrimiento libre 15~
- ::f—"" —— 21:!'1I = 3"
L
i ——
Py

g i

T g
I = m

6. Separacion minima entre varillas. El cédigo ACI, establece en la seccidn 25.2, que la
separacidon minima entre varillas no debe ser al menos, el que resulte mayor de 1 plg, el



didmetro nominal de la varilla de refuerzo, 6 4/3 el tamafio del agregado grueso en la
mezcla de concreto. En el caso de disponer acero de refuerzo en capas, la separacion
entre estas no debera ser menor a 1 plg y las barras de las capas superiores deben
colocarse directamente sobre las de las capas inferiores. Lo anterior es con el fin de que
el concreto no sea segregado entre las capas.



Disefar una viga rectangular con claro simple de 22 pies para soportar una carga muerta de
1 klb/pie (sin incluir el peso de la viga) y una carga viva de 2 klb/pie. Usar f'c = 4 000 Ib/plg? y

fy = 60 000 Ib/plg2
Long:= 22 fc:=4000 fy:= 60000 D:=1  |L:=2

Estimacion de la dimensiones y el peso de la viga

Suponiendo h := Long-12 h = 26.4 plg, usar Ar)v\;: 27 plg, porloque d:=24 plg
10
Suponiendo b := E b=135 plg,usar b:=14 plg
2 M
Peso delaviga wt:= bh @ wt = 0.394 Kklb/pie
144 ) 1000
Caélculo de Wu y Mu
Wu = 1.2-(D + wt) + 1.6-(L) Wu = 4.873 Klb/pie
2
My = urLong Mu = 294.786 klb-pie

8
Calculo del area de acero requerida, a partir de la cauntia de acero p, en funcién de Rn:

Suponiendo ¢ := 0.9 Rn - Mu-12-1000 RN — 487411
b-b-d?
pi= [N 1 f1- 2RO p = 0.00881
fy 0.85-fc
Seleccion del acero de refuerzo
As:= p-b-d As=296 plg?

Usar 3 vars del #9 As:= 3 plg?
MWV

(Debera verificarse que el ancho de la seccion
sea adecuado para la cantidad de varillas)

Revision de la seccidn (dado que se supuso el valor de ¢ y la cantidad de acero aumento)

B1:= 0.85 et := 0.005

. 200 3+/[fc As 0.85-B1-fc 0.003
pmin:= max} —,—— | p:=— pmax := :
fy ~ fy b-d fy 0.003 + et
pmin = 0.00333 p=10.00893  pmax=0.018 Lasecciones ductil & := 0.9
g STy a- 3782
0.85-fc:b
a 1 .
Mn:= ¢-Asfy-|d — = |- Mn = 298.475 klb-pie >Mu = 294.786 OK
¢ oAty ( 2) 12-1000 ¢



Repitiendo el mismo ejemplo, pero resuelto aplicando el método de "tanteo" en la determinacién

de la profundidad del bloque a compresion "a".
Mu = 294.786 klb-pie b =14 plg
d=24 plg

Suponiendo un valor para "a" menor a d/2:

1er intento a;=2 Plg

Mu-12.1
As o u 000

Recalculando el valor "a":

As-fy

a: =
" 0.85-fcb
2do intento 2:;=36 plg
Mu-12-1000

S =

N a
onv{o-3)

Recalculando el valor "a":

_ Aty

M 0.85-fcb

3er intento 2:;=37 plg
Mu-12-1000

S =

N a
onv{o-3)

Recalculando el valor "a":

- As-fy
M 0.85-fc-b

MV a
onv{o-3)

fy = 60000 Ib/plg? =09
fc = 4000  Ib/plg?

As = 2.848 plg

a=3.59 plg, proponer otro valor "a"

As= 2951 plg

a = 3.72 plg, proponer otro valor "a"

As = 2957 plg

a = 3.728 plg, valor bastante
cercano al previo de "a"

A partir de este punto, se determina la cantidad de varillas a utilizar, se revisa que el
ancho de la seccién sea adecuado al numero de varillas, se verifica el valor ¢, se calcula
el valor "a" de acuerdo con el acero suministrado y finalmente, se verifica que la
resistencia de la seccion sea mayor que el momento de disefio.



Agunos autores recomiendan disenar vigas simplemente reforzadas como un porcentaje de la
cuantia de acero balanceada (p,), por ejemplo 0.375p,, o bien como un porcentaje de las

relaciones f'c / fy, por ejemplo 0.18f'c / fy, lo que conduce a secciones de vigas que
usualmente no presentan problemas debido a las deflexiones (aunque sera conveniente
calcularlas)

Ejemplo. Determinar las dimensiones y cantidad de acero requeridas para f'c = 4 000 Ib/plg?
fy = 60 000 Ib/plg2 Mu = 600 klb-pie p = 0.012

fc := 4000 fy := 60000 Mu := 600 p:= 0.012 B1:= 0.85

Verificando el valor de p vs. el recomendado por diferentes autores

ob = (282 BLTc) [ 87000 0375.pb= 0011 22T _ g1
fy 87000 + fy

El valor de la cuantia p = 0.12 si corresponde a estos valores recomendados.

Dado que Mu = ¢pbd2p fy[1 - pfy / (1.7 f'c)] entonces bd? = Mu / ¢pfy[1 - pfy / (1.7 f'c)]
Suponiendo ¢ := 0.9
Mu-12-1000
1 pfy
ofyl 1 - —. 2
ety ( 1.7 fc j

Proponiendo diferentes valores de b y d que cumplan con el valor bd?2:

= 12426.901 = bd?

b d bd?
12 32.18 12427
14 29.79 12427
16 27.87 12427
Considerar b := 14 d:=30 h:= 33
As:= p-b-d As = 5.04 Usar 4#10 (As = 5.06 plg? )

(Debera verificarse que el ancho de la seccion
sea adecuado para la cantidad de varillas)

Revision de la seccidn (dado que se supuso el valor de ¢ y la cantidad de acero aumento)

As,:= 5.06 BL:=085 et := 0.005
. 200 3+/[fc As 0.85-B1-fc 0.003
pmin:= max} —,—— | p:=— pmax := :
fy ~ fy b-d fy 0.003 + et
pmin = 0.00333 p=0.01205 pmax=0.018 La secciones ductil & := 0.9
g STy a- 6378
0.85-fc:b

a 1 .
Mn = b-Asfy-| d — — |- Mn = 610.485 klb-pie > Mu, OK
¢ ¢ fy( 2) 12-1000 ¢



VIGAS DOBLEMENTE ARMADAS

Se recurre al empleo de este tipo de vigas cuando el area a compresion en el concreto, no
es suficiente para desarrollar los esfuerzos demandados en la seccion transversal, es decir,
cuando el drea de compresion es poca.

En el disefio del acero de refuerzo, por condiciones econdmicas, se utilizan los momentos
maximos a los largo de la viga. En el caso de vigas continuas, con la finalidad de tener una
seccién constante a lo largo de toda la viga, las dimensiones de esta seccion se
determinan utilizando un valor establecido de momento flexionante de disefio, en algin
punto en la longitud de la viga, sin embargo, en funcion de las condiciones de carga y de
apoyo, existiran diferentes valores de momento flexionante, que bien pudieran ser
mayores al considerado en el disefio de la seccidn transversal, en el caso de las secciones
transversales sometidas a mayores momentos flexionantes, el drea de concreto faltante
se compensard con area adicional de acero de refuerzo.

En vigas con apoyos intermedios, el refuerzo normal (refuerzo por tensién) esta en la
parte superior de la viga, el doble refuerzo estard en la parte inferior y serd para
desarrollar los esfuerzos que en el concreto a compresion no se pueden desarrollar.

En el desarrollo de las ecuaciones utilizadas, se tienen dos suposiciones:

e Que se tiene viga doblemente reforzada.
e Que el acero de refuerzo a compresion fluye (f's = fy).

b 0.85f"c 0.85f"c

d’ A

‘ = CocAf C2=A’sf"s ! ; /2
A's ‘ ¢ C1=0.85f"cab ¢ C1=0.85f"cab

h T — — — d - 1 — — - - : 1 - | 71_;,) | - | —
—|— (d-a/2)
As T=Asfy
fy T2=A'sfy T1=(As-A’s)fy

Las ecuaciones mostradas a continuacion, son validas solamente cuando el acero a
compresion fluye.

Por condicién de equilibrio
CG=T

Puesto que

Por lo tanto,



T2 = A fy
De la siguiente condicién de equilibrio,
Ci=T1
0.85 f'cab = (As — A’s)fy

a= (As' A,s)fy
0.85f b

Previamente se definié que,

De manera similar

La profundidad “a” del bloque a compresién queda expresada como

— fy v d
a=0gsr, PP)

Resistencia de la seccion a la flexion.
Efectuando una sumatoria de momentos respecto a la fuerza a compresion C1, XM = 0:
a
M'1=(A-ADE, (d-3)

Efectuando una sumatoria de momentos respecto a la fuerza a compresién C;, XM, = 0:

M",=A'f,(d-d")
El momento total resistente de la seccidén, sera

My=M1+M"
El momento ultimo de disefio My, sera

Mu=0oM'u=¢ (M1 + M)

Revisidn del refuerzo limite.



De la condicién de equilibrio de fuerzas internas:

T=T1+T;

Asfy = (As—A%) fy + A's
En términos de cuantia de acero de refuerzo, en la condicién de falla balanceada,
ppbdfy=ppbdfy+p bdfy
Pofy=pofy+p’fy

Po=pp+p’
En donde,
Pb: es la cuantia balanceada de acero de viga doblemente reforzada.
pb: es la cuantia balanceada de acero de viga simplemente reforzada.
p’: es la cuantia de acero en compresion.

En la Ultima expresion se establece que, la cuantia balanceada de acero de refuerzo de
una viga doblemente reforzada, se determina sumando la cuantia balanceada de acero de
viga simplemente armada y la cuantia de acero en compresiéon de la misma viga.

De forma similar, se establece que la cuantia mdxima de acero de refuerzo en viga
doblemente reforzada y la cuantia requerida para una deformacién unitaria de 0.005 en el
acero de tension, seran

Pmax = Pmax+ P’
P0.005 = Po.oos + P’
En el caso que, el acero a compresién no fluya, entonces se tiene el caso en que
f'szfy

Se procederd a corregir la expresion para la cuantia de acero
— s
2Pb=potp’(
y

_ s
Pmax = Pmaxt P (f_>
y



— AFs
P0.005 = Po.oos + P (f—)

y

La cuantia de acero de refuerzo en tensidon de una viga doblemente armada, necesaria
para que el acero de compresion fluya, estd determinada por la cuantia limite piim

_ogsg, Led’ 87000
Pun=0-85B1 ¢4 870001, TP

Si la cuantia de acero de refuerzo a tensién, en la seccién, es menor a este valor limite, el
esfuerzo a compresion en el acero (a compresion) en la falla, es menor que el esfuerzo de
fluencia, es decir f's < f,. Esto se puede determinar a partir de la ley de Hooke, en la
fluencia del material

mlw—n

wn

Si para el nivel de esfuerzo en compresion, se verifica que €’s > g,, entonces el acero a
compresion fluyd. En este caso, la cuantia de acero a tension, serda mayor al valor limite
determinado por piim

El nivel de deformacidn en el acero, se establece del diagrama de deformaciones

d’ €c=0.003

T e’s C

d
g
Por tridngulos semejantes
gs cd
0.003 ¢
c-d’

Si
8’5 2 Sy 9 f’s = fy

gs<gy > fs<f



Revisar la capacidad de carga de la viga con los siguientes datos
dp:=25 fc := 5000 Asp := 1.58 b:=12
d:=24 fy := 60000 As:= 7.62
Cuantias de acero

= pp = 0.0055 pi= — p = 0.0265

Asp As
b-d b-d

Cuantia maxima como simplemente armada

Bl1:=0.8 et := 0.005
0.85-31-f 0.003
pmax := ( B C)( ) pmax = 0.0213  Puesto que p > pmax se
fy 0.003 + et considera que la viga es

doblemente armada.

Cuantia de acero limite para que el acero a compresion fluya  Es := 29000000

. fc dp 0.003 S Puesto que p>plim se tendra
plim:= pp + 0.85-f1-—=.—=—————  plim = 0.0245 que el acero a compresion si
0.003 — s fluye al momento de la falla

Cuantia de acero maxima como doblemente armada

p_max := pmax + pp p_max = 0.0267

Resistencia de la seccion

2. (As— Asp) Ty

a=7.106
0.85-fc-b
6= — c - 8882
&= 0.003-(d — Cj et = 0.0051 > 0.005, porlo tanto ¢ := 0.9
c

a 1
SMn = d).fy.[ASp'(d - dp) + (As - ASp)-(d - Eﬂ 121000

¢Mn = 708.6161



Solucién en base a procedimiento utilizando ecuaciones de equilibrio

Agﬂv:: 25 /];g/\:: 5000 @?&12 1.58 Ak/)\/\:: 12
/gv\:: 24 A1;)(/\:: 60000 Nevsv\:: 7.62

Considerando que el acero en compresion fluye f's = fy A%A;: 0.8 NE\/§\/:: 29000000

As fy = 0.85f'c 1 b c + A's fy despejando c:

oo (As — Asp)-fy

: c=8.882
M 0.85.B1-fc-b

a:= 31-c a=7.106
M

Célculo de las deformaciones unitarias del acero en compresién para verificar que fluye

_ _
esp = =9 4003 &=L
C

esp = 0.0022 > ey = 0.0021 Por lo que el acero a comp. fluye
Deformacion unitaria del acero en tension

d-c
c

-0.003 et =0.0051 > 0.005 por lo que $=09

a 1
QM” = q).fy-[Asp-(d —dp) + (As - ASp)'(d - EI| 12-1000

$Mn = 708.6161



Revisar la capacidad de carga de la viga con los siguientes datos

Ag};v:: 2.5 A]jgv\:: 3000 ASB =2 /pv\:: 14
d:.=24 @(A:: 60000 As := 6.25
MA MM

Cuantias de acero

Asp As
PR= —— = 0.006 =— = 0.0186
b-d PP AR b-d P

Cuantia maxima como simplemente armada

B31:=0.85 &t:=0.005

pmax := (O.SS-BHC)( 0.003 ) pmax = 0.0135  Puesto que p > pmax se

fy 0.003 + et

doblemente armada.

Cuantia de acero limite para que el acero a compresion fluya [Es,:= 29000000

considera que la viga es

— fc dp 0.003 L Puesto que p>plim se tendra
QU= pp + 0.85-B1-22-— — - plim=0.0181 que el acero a compresion si
0.003 - = fluye al momento de la falla

Cuantia de acero maxima como doblemente armada

p.Mmax ;= pmax+ pp p_max = 0.0195

Resistencia de la seccion
. (As — Asp)-fy

: a=7.143
A 0.85-fc-b
Com c = 8.403
d-c
et := 0.003- et = 0.00557 > 0.005 , por lo tanto
M c

SMn = d)-fy-[Asp(d ~dp) + (As— Asp)-(d - iﬂ 1

2 )| 12-1000

¢Mn = 584.1964

=09



Revisar la capacidad de carga de la viga con los siguientes datos

Ang:: 2 A]jgv\:: 5000 ASQ = 1.56 Al;)v\:: 11
d:= 20 /1;)(/\:: 60000 As := 4.68
MA MMV

Cuantias de acero
Asp As

= — = 0.0071 =— = 0.02127

b-d PP A b-d P

Cuantia maxima como simplemente armada
3l1:=0.38 et := 0.005
MW MW

0_85.Bl.fcj.( 0.003 ) omax = 0.0213 Puesto que p < pmax no se

RRNE= ( fy 0.003 + et puede concluir que la viga sea
doblemente armada.

Suponiendo que se tiene viga doblemente armada, con la finalidad de determinar la
contribucion del acero a compresion a la resistencia de la viga.

Cuantia de acero limite para que el acero a compresion fluya Es= 29000000

. fc dp 0.003 . Puesto que p<plim se tendra
RU,= pp + 0.85-B1-—=.—= — - plim=0.0254 que el acero a compresioén no
0.003 — = fluye al momento de la falla

Calculo del esfuerzo de trabajo del acero en compresion, suponiendo que el acero en tension
fluye

a:= w a= 4004
m 0.85-fc-b
C:= 2 ¢ = 5.005
c—dp fy
sp := 0.003:| —— ==
B ( c ) T Eg
esp = 0.0018 < ey = 0.0021 El acero en comp no fluye, f's < fy

Recurriendo al analisis mediante estatica (condicion de equilibrio de fzas int):
0.85f'cB1cb+A'sf's=Asfy

El esf en el acero a comp en terminos de la def unitaria, respecto al eje neutro
f's=E e =E,[0.003(c-d)/c]
0.85f'cB1cb+AsE,[0.003(c-d)/c]=Asfy

0.85f'cB1c’b+A'sE,[0.003(c-d)]=Asfyc

(0.85f'cB1b)c2+ (0.003A's E -Asfy)c-AsE d =0



0.85-fc-B1-b = 37400  0.003-Asp-Es — As-fy = —145080 Asp-Es-dp-0.003 = 271440

Se debera resolver la siguiente ecuacion:

37 400 c2 - 145080 ¢ - 271 440 = 0

2 145080 =~ 271440

f(c):=c c
37400 37400
&= root(f(c),c) ¢ = 5.259
= Bl-c a=4.207
fsp := Es-[0.00&w} fsp = 53914.898
c

Resistencia de la seccion

et = 0.003-(GI — Cj et=000841  >0.005, porlotanto ¢ :=0.9

MW c

N PN W D RS [P
&MQA-—%ASF’ (d — dp) fsp+(As Asp fyj(d 2) fY} 12.1000

dMn = 377.5507  klb-pie



DISENO DE VIGA DOBLEMENTE ARMADA

Razones arquitecténicas requieren la seccion con los datos indicados a continuacion, para una
viga simplemente apoyada, determinar la cantidad de acero de refuerzo, de acuerdo con los
requerimientos del ACI. La carga muerta incluye el peso propio de la seccién.

. ._ 2 ._ i . i
bi=15 plg Je .= 4000 Ib/plg CV := 4.7 klb/pie L=126 pies
h:= 31 Ty:= 60000 Ib/plg? CM := 3.85 klb/pie
d.=28 plg dp:=3 plg

Para determinar el armado en la viga, se calcula como simplemente armada, si la
capacidad del refuerzo no es suficiente para los esfuerzos impuestos por el momento
ultimo de disefio (Mu), enténces, debera disefiarse como doblemente armada.

Momento ultimo de disefio, Mu:

Wu := 1.2.CM + 1.6.CV Wu = 12.14 klb-pie

Mu = 1025.83  klb-pie

. Wu-L2
' 8

Mu

Suponiendo $=09
_ Mu12
b

Mn Mn = 13677.733 kib-plg

suponiendo el maximo acero de tensién posible, sin acero de compresién y calculando la
resistencia por momento nominal de la viga

1:=0.85 et := 0.005
MW

85-BLf .
QX = (0 855 C)'(o Ooogof d) pmax = 0.0181

Asl = pmax-b-d Asl = 7.586

Determinacion del momento resistente de la seccion con la cantidad de acero de refuerzo
calculada

Profundidad del bloque a compresién "a"

g ALY a=28925
My 0.85-fcb

La resistencia de la seccion con el area de acero determinada
1

Mul = ¢-Aslfy| d — & |- —— Mul = 9642.313 klb-plg
2 ) 1000



Mul
Mnl = 4t Mn1 = 10713.682 klb-plg < Mn

Resistencia que debera ser suministrada con acero a compresion:

Mn2 := Mn — Mnl Mn2 = 2964.052

Revision para determinar si el acero en compresion fluye

a=8.925 dp=3 fy = 60000 JEs,:= 29000000
= — =105
Deformacion del acero en compresion EY= Ty
g Es
C —_
Esp= —p-0.003 esp = 0.00214 > ey = 0.00207
c

El acero en compresion si fluye

Area de acero requerido en compresién

Mn2-1000

B 5 085-10)-(d — ap) Asp = 209

Usar 3#8 Asp,i= 2.35

Asi= Asl + Asp As = 9.936

Usar 8#10 As:= 10.12
MW
Revision de la seccion y acero en tension y compresion propuestos

Asp As
=— = 0.0056 =— = 0.0241
b-d PP An b-d P

Cuantia maxima como simplemente armada

B1:=085 &t:=0.005

0.85-31-fc 0.003 Puesto que p > pmax se
B )( ) pmax = 0.0181 que p =

RN ( fy 0.003 + et puede concluir que la viga es
doblemente armada.

Cuantia de acero limite para que el acero a compresion fluya

. fc dp 0.003 L Puesto que p>plim se tendra
RUM;= PP+ 0'85'61'5'7'— plim = 00222 & | acero a compresion si
0.003 - s fluye al momento de la falla

Célculo del esfuerzo de trabajo del acero en compresion

a:= w a= 9141
e 0.85-fc-b



I é ¢ = 10.754
c—dp fy
ESR = 0.003-(7) A%:: E

esp = 0.00216 > ey = 0.0021 El acero en comp. si fluye, f's = fy

Deformacion unitaria del acero en tension para la determinacion del valor ¢

Dado que 0.0048 < €t < 0.005

d-
£li= 0,003 et = 0.0048
c La falla es en la zona de transiciéon
250
$,= 065+ (et - 0.002)~T ¢ = 0.884

Resistencia de la seccion

Asl .= As — Asp Asl =777
MWW

1 .
Mnl = AsLfyd - = |- Mnl = 910233  klb-pie
P 2 ) 1000-12

Mn2 = 293.75  klb-pie

1
Mn2 := Asp-fy-(d — dp)-
- Py P 1000-12

Mn = 1203.983  klb-pie

Mn := Mnl + Mn2
MV

¢-Mn = 1064.603 klb-pie > Mu = 1025.83 klb-pie



DISENO DE VIGA DOBLEMENTE ARMADA EJEMPLO 2

Razones arquitecténicas requieren la seccion con los datos indicados a continuacién, para una
viga simplemente apoyada, determinar la cantidad de acero de refuerzo, de acuerdo con los
requerimientos del ACI. La carga muerta incluye el peso propio de la seccion.

W ._ 2 ._ i W i
bi=10 plg Je:= 4000 Ib/plg OV = 2.47 klb/pie L;=18 pies
W ._ 2 ._ i
At/]\/\'_ 20 @(A.— 60000 Ib/plg CM;= 1.05 klb/pie
d.=16 plg dp,= 25 plg

Para determinar el armado en la viga, se calcula como simplemente armada, si la
capacidad del refuerzo no es suficiente para los esfuerzos impuestos por el momento
ultimo de disefio (Mu), entonces, debera disefiarse como doblemente armada.

Momento ultimo de disefio, Mu:

Wu := 1.2.CM + 1.6.CV Wu = 5.212 klb-pie
MWW

Wu~L2
Mu = Mu = 211.086 klb-pie

MWW 8
Suponiendo B,=09
Mu-12

Mn := =

Mn = 2814.48  klb-plg

suponiendo el maximo acero de tensién posible sin acero de compresion y calculando la
resistencia por momento nominal de la viga

B31:=0.85 &= 0.005

QX = (0'85$1'fcj~(0 Oodgof Et) pmax = 0.0181

Asl = pmax-b-d Asl = 2.89
MWW

Determinaciéon del momento resistente de la seccién con la cantidad de acero de refuerzo
calculada

Profundidad del bloque a compresion "a"

Asl.
a:= —fy a=>5.1
MA0.85-fc-b
La resistencia de la seccioén con el area de acero determinada
1

a
Mul := ¢-Asl-fy-|d - — |- —— Mul = 2099.007 klb-plg
M= ¢ fy( 2) 1000



Mnl := Mut Mnl = 2332.23 klb-plg < Mn
¢

Resistencia que debera ser suministrada con acero a compresion:

Mn2 := Mn — Mn1 Mn2 = 482.25
MWW

Revision para determinar si el acero en compresion fluye

a=>51 dp=25 fy = 60000 JEs,:= 29000000
C:= 2 c=6
Deformacion del acero en compresion Y= fy
Es
c—dp
-0.003 esp = 0.00175 < ey = 0.00207

SR

El acero en compresion no fluye

fsp,;= esp-Es fsp = 50750
Suponiendo un esfuerzo de trabajo en el acero de compresion: @B&: 51100

Area de acero requerido en compresion

Asp = Mn2.1000 Asp = 0.7489
ke (fsp — 0.85-fc)-(d — dp) '
Usar 4#4 Asp,= 0.78

Asi= Asl + Asp(fs—p) As = 3.554
fy

Usar 3#9, 3#4 As := 3.58
MW

Revision de la seccidn y acero en tension y compresion propuestos

Asp As
= — = 0.0049 = — = 0.0224
bd pp 'R p

b-d
Cuantia maxima como simplemente armada
31.:=085 &L= 0.005
~(0.85-B1-fc 0.003 Puesto que p > pmax se
R ' pmax= 00181 ,,04e concluir que la viga es
fy 0.003 + et p q g
doblemente armada.

Cuantia de acero limite para que el acero a compresion fluya



N fc dp 0.003 L Puesto que p<plim se tendra
RUM;= pp + 085-BL-=.~ = —————= plim = 0.0291 " . \& & acero a compresion no

d
fy 0.003 - = fluye al momento de la falla

Calculo del esfuerzo de trabajo del acero en compresion, suponiendo que el acero en tension

fluye
a:= w a=4.941
e 0.85-fc-b
= — ¢ = 5.813
c—dp fy
esp := 0.003- gy 1= —
&30, [ - j -
esp = 0.00171 < ey = 0.0021 El acero en comp. no fluye, f's < fy

Recurriendo al andlisis mediante estatica (condicion de equilibrio de fzas int):
0.85f'cB1cb+A'sf's =Asfy

El esf en el acero a comp en terminos de la def unitaria, respecto al eje neutro
f's=E € =E,[0.003(c-d)/c]

0.85f'c B1cb +A's E_[0.003 (c-d')/c]=Asfy
0.85f'c B1c2b +A's E_[0.003 (¢ -d')]=As fyc

(0.85f'cB1b)c?+ (0.003As Eg-Asfy)c-AsE,d =0
0.85-fc-B1-b = 28900  0.003-Asp-Es — As-fy = —146940 Asp-Es-dp-0.003 = 169650
Se debera resolver la siguiente ecuacion:
28900 c2-146940c-169650=0

146940 169650
f(c) = 02 - -C—
28900 28900

&= root(f(c),c) c=6.054
a:=Blc a=>5.146
-d
fsp = Es-[0.00&u} fop = 51073.728
c

Resistencia de la seccion

el 0_003.((1 - Cj et = 0.00493 Dado que 0.00493 < &t < 0.005
¢ La falla es en la zona de transiciéon

250
$,=0.65+ (et - 0.002)~T ¢ =0.894



QMn.—d)[ASp(d dp) f5p+(A5 Asp fy)(d 2) fy} 12-1000

¢Mn = 215.095 klb-pie > Mu = 211.086



VIGAS “T”

En el analisis y disefio de vigas de concreto reforzado, cuando la losa que es soportada por
una viga, sean coladas monoliticamente, se incorpora como elemento que adiciona
resistencia a la viga, con lo cual se obtiene un elemento con seccién transversal de forma
geométrica en “T”, lo cual permite que la zona de concreto en compresién sea mayor,
comparada con el caso de las vigas rectangulares de concreto reforzado. En el analisis y
diseifo de este tipo de elementos (vigas T) se debera verificar que efectivamente el eje
neutro se encuentre en el alma de la seccién y no dentro de los patines (espesor de la
losa), pues de esto depende que el andlisis se realice como viga rectangular o viga T. El
ancho efectivo “b”, en los patines, se debe determinar, de acuerdo con el criterio del ACI,
en funcion de la longitud del claro de la viga, la altura de la patines (o espesor de la losa) y
de la distancia libre entre vigas contiguas. Ya que de estas condiciones depende la
distribucién de esfuerzos en la seccion transversal en los patines, con base en este criterio
del ACI, se puede considerar que la distribucién de esfuerzos y deformaciones unitarias,
son en direccion perpendicular a la seccion analizada.

t Eje Neutro

bw

by

En el caso mostrado en la figura anterior, el eje neutro se localiza dentro del espesor de |
patin, toda la seccién de concreto en area de tensién, no contribuye a la resistencia de la
seccion. Este caso es analogo a las vigas de seccidn rectangular.

El siguiente caso mostrado, corresponde a una viga de seccidn “T”, pues el eje neutro se
localiza en el alma de la seccién transversal, lo que origina que el adrea de concreto
sometida a compresién, presente una seccién geométrica en “T”



Eje Neutro

d

bw

2y

De acuerdo con el criterio del ACI (6.3.2), para el caso de vigas simétricas

16t+b,,

b< Dist.c.c

Para el caso de vigas no simétricas

Para vigas T aisladas:t>b,,/2yb <4 b,

b 0.85f"c
£c=0.003
= Cf=0.85f"c(b-bw)
t a
§w=0.85f,cabw
Cc
- - - EN. - - -
/ ;
A gs>ey | T=Asfy=Cf+Cw
bw

Es conveniente tener deformaciones en el acero de refuerzo mayores a 0.005 y no deben
ser menores a 0.004, a menos que el elemento este sometido a una carga axial mayor de
0.10 f'cAg. Usualmente en vigas T, las deformaciones en el acero suelen ser mayores a
0.005 debido a sus patines en compresidon muy grandes. Para tales elementos los valores



de "c" normalmente son pequefios y los valores de deformacion unitaria calculada del
acero son muy grandes.

Considerando por separado las fuerzas de compresién desarrolladas en los patines vy el
alma, verificando la condicién de equilibrio de fuerzas internas en cada caso, cuando se

tiene viga T:
| 0.85fc
t % t % Ct=0.85f"c(b-bw)
_ | _ EN. f:
‘ (d-1/2)
Tr=Asffy
|

Cw=0.85f"cabw

(d-a/2)

Tw=(As - Asf)fy

En donde,
As : Area de acero requerida para equilibrar la fuerza de compresién en el ala.

(As - Ay): Area de acero requerida para equilibrar la fuerza de compresién en el alma.

Resistencia del ala: Resistencia del alma:
Ci=Ts Cw=Tw
0.85 f’c t (b - bw) = Asf fy 0.85 f’c a bw = (As - Asf) fy

0.85f".t(b-b,,) (AS-ASf)fy
F S — a=—
S fy 0.85f".b,, .

t

MszSffy (d- E) MW=(AS 'Asf) fy (d' E)

Por lo que, el momento ultimo tedrico M’ sera:

M’y = My, + Mg



Y el momento ultimo de disefio M,, sera:
Mu = (I)Mlu

Cuantia de acero, como en el caso de viga rectangular, o en el caso de viga doblemente
armada:

3./F.

Cuantia de acero en el ala:

— Asf
Ps b,d
Cuantia de acero en el alma:

Cuantia de acero maxima en el alma:

Pw,max = Pmax T Pf

En donde,

Pmax: corresponde a la cuantia maxima de acero para viga rectangular simplemente
armada.



Revisiéon de la capacidad de una seccion dada
fc := 4000 Ib/plg?
fy := 60000 Ib/plg?  As:=6 plg?

L= 30 pies t:=4 plg B1:= 0.85 bw:= 10 plg

Sep := 50 plg d:= 24 plg

b:= min(lG-t + bw,Sep + bw,% + bwj b=60 plg

Verificacion de Asmin

3"/f_c-bw.d = 0.759 %-bw-d - 08 < As=6 plg?

Determinacion de la localizacién del eje neutro, para establecer si se trata de viga "T"

Profundidad del bloque a compresion de viga "T"

a= 1765 plg <t, porloque se trata de viga rectang.

a4 As-fy
"~ 0.85-fcb
Verificacion de la cuantia de acero et := 0.005
As
=— = 0.0042
p b-d p
f 0.003
pmax := 0.85.Bls.——" pmax = 0.0181 > p
fy 0.003 + et

Ubicacion del Eje neutro y deformacioén en tensién

a
Co=— c=2076 plg
(d-¢) :
et == .0.003 et = 0.0317 > 0.005 por lo que se tiene
MW ., , .
c seccioén ductil
o:=09
Capacidad de la seccion
a 1
Mn:= ¢-Asfy-|d - — |- ——
¢ ¢ fy( 2) 12000

&Mn = 624.176  klb-pie



Revision de la capacidad de una seccion dada

b =30 plg L=14 plg
bw=14plg  d:=30 plg

Verificacion de Asmin

3'—\/f_c-bwd =1.328

—bwd=14 <
fy

fc := 4000 Ib/plg? B1l:=0.85
MW MW

— 2 — 2
fy,;= 60000 Ib/plg As:=10.12 plg

200 As=10.12 plg?

Determinacion de la localizacion del eje neutro, para establecer si se trata de viga "T"

.
M 0.85-fc-b

a=5.953plg >t porlo que se trata de viga "T"

Area de acero Asf para equilibrar la fuerza resistente por el ala

0.85-fc-t-(b — bw)
fy

Asf =

Asf = 3.627 plg?

Area de acero Aw, para equilibrar la fuerza resistente por el alma

Aw = As — Asf

Verificacion de la cuantia de acero

o A
P bw-
Asf
f= —
Ph= owed

fc  0.003
pmax = 0.85-f1- — —————
B fy 0.003 + et

pwmax := pmax + pf

Aw = 6.493 plg?
et := 0.005

MW

pw = 0.0241

pf = 0.0086

pmax = 0.0181

pwmax = 0.0267 > pw = 0.0241

Profundidad del bloque a compresion de viga "T"

__Awfy
M0,85-fc-bw
a
Bl

et = 979 5003
MW c

C
NA

Momento resistente por el ala

Momento resistente por el alma

Capacidad de la seccion

gaMn = Mf + Mw

a=8.185 plg
c=9.629 plg
et = 0.0063 > 0.005 por lo que $=09
Mf = ¢-Asf-fy-| d — LN Mf = 456.96 klb-pie
2 ) 12000

a 1
Mw = ¢-Aw-fy-| d — — |-——
¢ fy( 2) 12000

éMn = 1213.979 klb-pie

Mw = 757.019  klb-pie



Disefar una viga T para el sistema de piso con los datos siguientes
bw:=12 plg hf:=4 plg MD:=80 klb-pie fc:=4000 Ib/plg? L;=20 pies
d:=18 plg ML := 100 klb-pie  fy:= 60000 Ib/plg?  Distcc:= 10 pies

Ancho efectivo de pati :
reno lective e il min(lG-hf + bw, Distcc 12, "412 ¥ bwj b=72 plg

Suponiendo viga rectangular, con ¢ := 0.9 B1:= 0.85
Mu:= 1.2-MD + 1.6-ML Mu = 256 klIb-pie
Mn := % Mn = 284.444 klb-pie
Go= hf a:=fBlc a=3.4 plg
As = 121000 As=3.49 plg?

o3

Revisando el valor de "c", a traves de un proceso iterativo

g STV a=0.855 plg

MA0.85-fc-b

Go= 2 ¢ =1.006 plg puesto que c < hf, se tiene
gl viga rectangular (el E.N. se

Célculo de As con el valor de "¢" determinado encuentra dentro del patin)

Mu-12-1000
Agim — As= 3237 plg?
a
fvld= 2=
oty(a-2]
As-
g STy a=0793 plg
MA0.85-fc-b
Asi= _Mu-12-1000 As = 3.232 plg?Z Valor aceptable, puesto
Hvld - a que es suficientemente
o-fy .
2 cercano al anterior.
Cuantias de acero et := 0.005
. 3yfc 200 As 0.85-B1-fc 0.003
pmin:= max| —— ,— pi=— pmax := .
fy fy bw-d fy 0.003 + et
pmin = 0.0033 p = 0.015 pmax = 0.018
c= — ¢ =0.934
d-
&t = 0.003 ¢ et =0.055 > 0.005, por lo que ¢$=0.9
c COmo Sse supuso, Y

As = 3.232 plg?



Disenar una viga T para el sistema de piso con los datos siguientes
. — — D — 2 — i
bw:=15 plg  hf:=3 plg  MD:=200 klb-pie fc:.=3000 Ib/plg L;=18 pies

— — _Di — 2 H — i
d.=24 plg ML ;= 425 klb-pie Ty := 60000 Ib/plg Distcc := 6 pies

Ancho efectivo de pati L-12
reno electivo de pati min(lﬁ-hf + bw,Distec 12, == + bwj b=63 plg

Suponiendo viga rectangular, con Q=09 B1:=085

Mu := 1.2-MD + 1.6-ML Mu =920 Kklb-pie

MWV

Mn := ﬂ Mn = 1022.222 klb-pie

MWV (b

Gi=hf a,=Blc a= 2.55plg
Mu-12-1000

Ag = — T As = 8.996 plg?

oot

Revisando el valor de "c", a traves de un proceso iterativo

As-fy
= a=336 plg
Mr0.85-fc-b
G = 2 ¢ = 3.953 plg puesto que c > hf, se tiene

viga T (el E.N. se encuentra en el
alma de la viga)

Area de acero requerida para equilibrar la fuerza de compresién en el ala:
_ 0.85-fc-hf-(b — bw)
fy

Momento resistente por el ala

Asf :

Asf = 6.12 plg?

hf 1 .
Mf = ¢-Asf-fy-|d — — |- Mf = 619.65 klb-pie
2 ) 1000-12
Momento resistente por el alma
Mw := Mu — Mf Mw = 300.35  klb-pie

Determinacion del area de acero requerida para equilibrar la fuerza de compresién en el alma
Suponiendo el valor de "a" a:=47 plg

Aw = MW-1000-12 Aw = 3.083

fe-?

Revisando el valor propuesto de "a"

a:= _Awfy a=4.836 El valor es suficientemente proximo al

M 0.85-fc-bw anterior, por lo que se acepta el de Aw



Area total de acero requerida

As = Asf + Aw As = 9.203
MM

Revisando los limites para la cantidad de acero de refuerzo, utilizando 2#14 y 4#10 en dos
paquetes (A,410=5.06 plg?, A,4q,=4.50 plg?)

o 2
As,= 9.56 plg
Area de acero Asf para equilibrar la fuerza de resistente por del ala

0.85-fc-hf-(b — bw)
fy

Area de acero Aw, para equilibrar la fuerza resistente por el alma

Asf = 6.12  plg?

Asf =
MWW

Aw = As — Asf Aw = 3.44 plg?
MWW
Verificacion de la cuantia de acero &= 0.005
A
oW = W = 0.0266
bw-
Asf
fi=— f =0.017
P bw-d P
fc 0.003
max := 0.85-81-—-—— max = 0.0135
R B fy 0.003 + et P
pwmax := pmax + pf pwmax = 0.0305 > pw = 0.0266
Profundidad del bloque a compresion de viga "T"
qw WAy a=5396 plg
A 0.85-fc-bw
a
Ci= — c=16.348 plg
to— (d—c)ooos t = 0.0083 > 0.005 por lo que =0.9
gl= - -0. et=0. . ,=0.
Momento resistente por el ala Mf = ¢-Asf-fy-| d — LLLR Mf = 619.65 klIb-pie
MWW
2 ) 12000
Momento resistente por el alma  Mw = ¢-Aw-fy-| d — a1 Mw = 329.754  klb-pie
A 2 ) 12000

Capacidad de la seccién

oMn = Mf + Mw dMn = 949.404  klb-pie > Mu = 920 Kklb-pie



CORTANTE Y TENSION DIAGONAL.

Al considerar un elemento estructural sometido a la condicion de carga transversal, como
la indicada en la siguiente figura, se presentardn esfuerzos longitudinales de tension,
producidos por la flexién en la pieza, sin embargo, se presentardn también esfuerzos
cortantes producidos, tanto por la fuerza cortante, como por el momento flexionante, de
acuerdo con el diagrama de fuerzas cortantes de la pieza.

(a) (b)
T
l |
)
a v] '
1 |
l | Vmax = gvav
(c) e -
i ]
(d)

Los esfuerzos longitudinales a tensién seran maximos en las fibras mas alejadas respecto a
la localizacidn del eje neutro. En el caso de los esfuerzos cortantes, estos seran maximos

en la vecindad del eje neutro.

RN RN RN NN RN

(®) (c) (d) (e)

De acuerdo con el tipo y magnitud de esfuerzo, se presentaran grietas en el concreto, con
base en la distribucién de esfuerzos predominante en la seccion:



Grieta secundaria  Grieta por flexidn-cortante l

l_ \I/ { { f f f 1 \ i\ \ \ \ "“-\T____
! JI JL\_

*\ ! | I Ll L! IL II| II Il

N\

Grietas iniciales o
por flexidn

i

L LK

grietas por cortante en el alma

La siguiente figura, muestra resultados de prueba de laboratorio, en el caso de viga de
concreto no reforzada, simplemente apoyada, sometida a cargas concentradas. En donde
se hace evidente el desarrollo de grietas de acuerdo con la distribucién ideal de esfuerzos.




Los esfuerzos longitudinales de tensién, conducen a la generacidén de grietas verticales,
cuando el refuerzo longitudinal no es suficiente para evitar la falla por tensidn, es decir,
este tipo de grietas es controlado por el refuerzo longitudinal en el concreto.

Al considerar el efecto de los esfuerzos por cortante solamente, estos producen un
esfuerzo resultante que presenta un angulo de 45°, este esfuerzo resultante produce una
tensién en el concreto y las grietas que se generan son en direccidon perpendicular al
esfuerzo actuante (como en el caso de las grietas por flexidon), de aqui que este tipo de
grietas estén orientadas con un angulo de inclinacion de 45°.

Sin embargo, a lo largo de la pieza, se presenta una combinacidn de esfuerzos por flexidn
y por cortante, en las regiones en donde la fuerza cortante y el momento flexionante son
de magnitud considerable. En este caso, las grietas que se observan, son gritas que tienen
componente tanto vertical (falla producida por tension longitudinal), como componente
inclinada (falla por tensién diagonal).

En este sentido el ACI (22.5.5), establece como resistencia del concreto a fuerza cortante
V., para el caso de elementos no presforzados sin carga axial, el valor determinado por la
expresion (expresion aproximada)

V.=20/fcb,d

A menos que se realice un cdlculo mas detallado, de acuerdo con el menor de los
resultados obtenidos de las siguientes expresiones

v, d
( (1.97\JE+2500pW M—) b, d
u

Ves ! (1.9A/F-+2500p,,)b,d
3.50/fb,d

En donde V, es la fuerza cortante factorizada y M, es el momento flexionante factorizado,
las cuales ocurren simultdneamente en la seccidon considerada. En esta expresion de
resistencia del ACI, se toma en cuenta la aportacién del acero de refuerzo longitudinal en
la resistencia del concreto a la tensidon diagonal, a través de la cuantia de acero de
refuerzo py. Determinar la resistencia del concreto a partir de esta expresion requiere del
conocimiento de la cuantia de acero p,, y de la relacién V,/M, en diferentes puntos de la
viga, en donde se esté determinando la resistencia. Esta es una tarea un tanto tediosa, por
lo que, es posible utilizar la expresidon aproximada, indicada previamente.

En base a resultados experimentales, el ACI (9.6.3.1) establece que, para valores de fuerza
cortante V, por encima de la mitad del valor de resistencia a cortante del concreto



Vy>0.5 ¢ Ve

Es necesario suministrar area minima de refuerzo a tensidn diagonal a través del uso de
estribos. El valor de factor de reduccidn de resistencia ¢, es 0.75 (ACl 21.2.1). Esta area
minima de estribos estd determinada por (9.6.3.3)

( b,,
10.75,/f s
Av,min2 4 b .
50 —s

En donde,

s: es la separacidn entre estribos.

bw: es el ancho de la seccidon transversal de la viga.

f,i: es el esfuerzo de fluencia en tensidn del acero utilizado como estribo.

En el caso de ser necesario suministrar acero de refuerzo por tension diagonal, por arriba
del nivel minimo de refuerzo (V, > ¢ V.), este acero de refuerzo, en el caso de suministrar
estribos verticales, sera determinado por la expresién (22.5.10.5.3)

g2 Avfnd

s S

O bien, si (22.5.10.1)

V>Vu AV
S—q) C
V. -bV
Av=( - PVe)

df,d

_ ¢Avfytd
> (Vu-q)vc)



En la siguiente tabla se muestran los requerimientos de refuerzo por cortante, de acuerdo

con el ACI:
Condicion Espaciamiento ACI-14
V<056V, No se requiere refuerzo por cortante 9.6.3.1
0.5pVc<V, <0V, Refuerzo minimo por cortante s< g <24plg 9.6.3.1
z d
0.5V, <V, <V, +d4/f b, d <5 <24 plg 9.7.6.2.2
Vo +d4/f b, d<V,<dV.+¢8,/f b,d <31p bl 9.7.6.2.2
szs
Vu>¢vc+¢8\/fTCde Incrementar la seccién transversal 22.5.1.2

El siguiente es el procedimiento recomendado para el disefio de estribos verticales:

éSe requiere refuerzo por cortante?

1. Determinar el driagrama V,.

2. Calcular V, a una distancia”d” desde el apoyo 9.4.3.2
3. Calcular $V,=2¢A/f b,,d (o bien realizar el calculo detallado) 22551
4. Serequieren estribos siV,>0.5¢ V., 9.6.3.1

Disefio de estribos

1. Revisar las dimensiones de la seccidn transversal cumplen con 22.5.1.2

V,<¢V.+¢8/f b, d
2. Calcular la separacion tedrica entre estribos s = Af,d / V; donde 22.5.10.5.3
Vs=(Vy- ¢ Vo)/o
3. Determinar la separacién maxima para proveer un area minima de refuerzo por 9.6.3.3
cortante s= % pero no mas que %
4. Calcular la separacién maxima: d/2<24 plg, si V,<4,/f .b,,d 9.7.6.2.2

Calcular la separacién maxima: d/4<12 plg, si V,>4.,/f".b,,d 9.7.6.2.2




Determinar la seccion transversal minima requerida para una viga rectangular desde el punto de
vista del cortante, de manera que segun el codigo ACI no se requiera refuerzo en el alma si:

Vu:=27 kib fc:= 4000 Ib/plg?  X:=10 ¢:=0.75

Utilizando el valor conservador Vc = 2 A (fc)2 b, d

dVe = ¢-2-2+/fc b,d
dVc = 94.868 b,d

De acuerdo con el ACI, art 11.4.6.1 establece que debera suministrarse un area de acero de
refuerzo por cortante si Vu excede a ¢Vc / 2

bwd = Vlu-1000 bwd = 569.21
—odVe
5 o}
by d b.d
16 35575625  569.21
18 31.6227778  569.21
20 28.4605 569.21

Usar viga 20" x 31" (d = 28.5")



Una viga de concreto reforzado, de peso normal, de seccion rectangular, con b, = 14 plg, h = 27

plg, d = 24 plg, fc = 3000 Ib/plg2, fy = 60000 Ib/plg2, determinar la separacion de estribos del #3
para cada una de las siguientes fuerzas cortantes de disefio.
a) Vu = 12000 Ib

b) Vu = 40000 Ib
c) Vu = 60000 Ib
d) Vu = 150000 Ib
Datos: bw:=14 d:=24 fc:=3000 fy:=60000 Av:=022 X:=10  ¢:=075
Solucién a) Vu ;= 12000
MWW
Ve := 2-\+/fc-bw-d V¢ = 36806.956 ¢-Ve = 27605.217

1
Vu = 12000 < E-d)-VC = 13802.608

Por lo tanto, no se requieren estribos |

Solucién b) Vu, ;= 40000

Vu = 40000 > %.q).Vc = 13802.608 PPor lo tanto, se requieren estribos |
Separacion tedrica de estribos:
g1 LAVA g 19169
Vu - ¢-Vc

Separacion maxima para proveer A, minima:

.= AV s2 = 22.952
0.75+/ fc-bw

3= ATy s3 = 18.857
50-bw

Separacion maxima de acuerdo con el nivel de fuerza cortante:

Vu=40000 < ¢-Ve+ d-4-ffc-bw-d = 82815.651

s4 = min(%,%j s4 =12

Colocacion de estribos:

S5= min(sl,s2,s3,s4) s=12

Solucién c) Yy ;= 60000

Vu = 60000 > %.q).Vc = 13802.608 PPor lo tanto, se requieren estribos |




Verificacion de seccién admisible
Vu=60000 < ¢-Vc+ ¢-8+ffc-bw-d = 138026.084 OK

Separacion tedrica de estribos:

o = DAVTYd g ass
MW VU - ¢-Ve

Separacion maxima para proveer A, minima:

Av-
2= _Avly s2 = 22.952
0.75+fc-bw
o3 .= ATy s3 = 18.857
MW 50-bw

Separacion maxima de acuerdo con el nivel de fuerza cortante:

Vu=60000 < ¢-Ve+ d-4-ffc-bw-d = 82815.651

s4 = min(9,24j s4 =12
MW 2
Colocacion de estribos:

5= min(sl,s2,s3,s4) s=7.335

Solucion d)  Vu := 150000
Vu = 150000 > %-q)-Vc = 13802.608 Por lo tanto, se requieren estribos |

Verificacion de seccién admisible
Vu = 150000 >  ¢-Ve + ¢-8+ffc-bw-d = 138026.084

| a seccion NO ES ADMISIBLE, debera
ncermentarse las dimensiones y/6 incrementar fc




Determinar la cantidad y distribucidn de acero de refuerzo por tensién diagonal de la viga mostrada

L= 185 pies bw:=12 plg  fy:= 40000 Ib/plg? WD := 2.955KlIb/pie
._ ._ ._ 2 ._ i
Vumax = 74.46 klb 4:=215 plg Je == 4000 Ib/plg WL := 2.59 Kib/pie
&v:z 0.75 3‘/&: 1
Wu = 8.05 klb/pie

AN AN AN NN NN AN D d=21.5 plg

| 10.0 pies 10.0 pies —Elr 10.0 pies 10.0 pies

‘ \ \ 1.5 pies

[T r=2.5 plg

805klb | 74.46 ki ‘

‘ Vucr
|

T

d=21.5 plg ‘

|
|
‘ 12.0 plg

Del diagrama de fuerza cortante, a una distancia "d" del apoyo:

|
80.5klb | 174.46 b
‘ ‘ Vucr C.L.
\
\
‘ |
} dVc/2
|
\
| Dist "x" se req. estribos
\
\
d=21.5 plg 89.5 plg
L-12
T _ d
Vvucr := T-Vumaxiooo Vucr = 60037.568 Ib
2
Resistencia del concreto (en donde no se requieren estribos)
Ve = 2-\+/[fc-bw-d Ve = 32634.705  Ib
MWV

v
Vuer = 60037568 > V€ _ 12238015

Puesto que Vucr > ¢Vc / 2, si se requiere el uso de estribos.

v
Vs = % ~ Ve Vs = 47415385 |b

Determinando los requerimientos de separacién de estribos "s"

4+/fc-bw-d = 65269.411 > Vs =47415.385

Suponiendo el uso de estribos # 3 Av = 0.22
MWW



4 plg 3 _1075 AV _ 14667 _ AV 546
2 50-bw 0.75+/fc-bw

Por lo tanto smax := E

2
Longitud "x" en la que se requiere suministrar estribos
(L~12 )
xim 2 fyyer - &VC x = 71256 plg
Vucr
Proponiendo cuatro regiones de diferente separacion de estribos
L Av-fy-d
Region 1: s1 SL= v-fy sl =399 usar gsl:=3.75 plg
VS MW
Regiones 2, 3 y 4: puesto que la variacion de la fuerza cortante en este caso es lineal
Av-fy-d
.= A s2-532  usar  2:= 525 pig
3 MW
—.Vs
4
Av-fy-d
3= A s3-7981 usar  §3:-7.75 plg
2 MW
—.Vs
4
Av-fy-d
4= A s4=15961 > smax=10.75
L V
—-Vs .
4 usar  s4 :=10.75plg

Verificacion de la longitud total suministrada de estribos, considerando que en la practica se
utiliza la distancia (1/2)s1 para colocar el primer estribo y a partir de este colocar los demas
estribos

La longitud de estribos requerida Lereq

Lereq:= d + X Lerea = 92.756 plg
1 estribo @ s1/2: s?l = 1.875

10 estribo @ s1: 10s1 = 37.5

4 estribo @ s2: 452 = 21

3 estribo @ s3: 3s3 = 23.25

2 estribo @ s4: 2s4 = 21.5

Longitud acumulada Leac

Leac := 5—1 + 10-s1 + 4-52 + 3-s3 + 2-s4 Leac = 105.125

Proponiendo tres regiones de diferente separacion de estribos

L Av-fy-d
Region 1: s1 SL= Avty-d sl =399 usar sl := 3.75plg
VS MW
Regiones 2 y 3: puesto que la variacion de la fuerza cortante en este caso es lineal
Av-fy-d
.= A s2-5985 usar  2:= 575 plg
2 MW
—.Vs

w



Av-fy-d

S3 .= s3=11971 > smax= 10.75
M 1

—-Vs .

3 usar  s3:= 10.75plg

Verificacion de la longitud total suministrada de estribos, considerando que en la practica se
utiliza la distancia (1/2)s1 para colocar el primer estribo y a partir de este colocar los demas
estribos

La longitud de estribos requerida Lereq

Lereg.= d + X Lereq = 92.756 plg
1 estribo @ s1/2: 571 =1.875
13 estribo @ s1: 13s1 = 48.75
4 estribo @ s2: 432 = 23
2 estribo @ s3: 2s3 =215
Longitud acumulada Leac
1
Leac := = + 13-s1 + 4-52 + 2-s3 Leac = 95.125
MWW 2
. o
[e) [S]
v ©
5 o C.L.
() [{ ey
|8

14 e#3 4de##3 @ 2e#3q
@ 3 %n 5 %n 10 %n




LONGITUD DE DESARROLLO Y ANCLAIJE

La longitud de desarrollo en el acero de refuerzo longitudinal, corresponde a la distancia
necesaria en el refuerzo, para que en este se desarrollen los esfuerzos de tension que se
consideraron al determinar la resistencia a flexidon de la seccién de concreto reforzado.
Esta longitud de desarrollo es también necesaria para sujetar el acero de refuerzo,
suponiendo que se perdieran las condiciones de sujecién acero-concreto, debido a la
generacion de grietas.

Adherencia. En el disefio de concreto reforzado se plantea, como hipétesis que no debe
existir deslizamiento del acero de refuerzo con respecto al concreto circundante, en una
seccidn transversal, es decir, se considera que existe compatibilidad de deformaciones
entre el concreto y el acero de refuerzo, ambos materiales actian como una unidad.

En el caso de la siguiente figura, se muestra el posible deslizamiento del acero de refuerzo
en una viga sometida a flexion, si no existiera adherencia entre el concreto y el acero de
refuerzo, asi como las fuerzas de adherencia en la interface entre el concreto y el acero,
las cuales son iguales y actua en direccion opuesta en cada uno de los materiales.

/Concrete

/

1

e e S S T e o

Reinforcing bar ~

@ (0)
a
End S"p,\‘/ : P R e e e S o
] [+~ e
(@

(b)
Es posible evitar el deslizamiento, mediante la utilizaciéon de ganchos en los extremos del

acero de refuerzo (suponiendo que no hubiera adherencia entre ambos materiales), sin
embargo, la viga actuaria como un arco.

/Mmax
/
— / —
,/”— ~\\\\
- U -

- G e >
=3 — g - ~
sl jd o
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1 1 1 { 1 \
77777, ANN N RN

Little or nobond ——————————— )



En tal caso, en la longitud total del acero, |la fuerza de tension seria constante e igual a
T=Mnax / jd, como consecuencia, le deformacion longitudinal total del acero seria mayor
gue en el caso de tener una viga con deslizamiento impedido en el acero, resultando en
mayores deflexiones y mayores aberturas en las grietas.

Las situaciones anteriores se previenen mediante la cosideraciéon y asegurandose que exista
sufiente adherencia entre el concreto y el acero de refuerzo. En el caso de que hubiera fuerzas de
tensién en el acero de refuerzo muy altas, podria presentarse el siguiente patrén de grietas en el
concreto.

= Agrietamiento |
final

(a) b) c)
Agrietamiento inicial

. Splitting oL Splitting

(a (b)

Es por ello, que el recubrimiento constituye un factor a considerar en la determinacion de
adherencia.

Longitud de desarrollo acero de refuerzo longitudinal. Idealmente, la cantidad de acero
de refuerzo, seguiria el perfil de variacidon del diagrama de momentos flexionantes, sin
embargo esa no es una distribucion practica, por lo que se recurre a efectuar cortes del
acero de refuerzo considerando los puntos de momento maximo y los puntos de inflexiéon
(en donde tedéricamente no seria necesario suministrar acero de refuerzo, ya que el



momento flexionante es nulo). El requerimiento fundamental establecido por el criterio
del ACI, es que la fuerza en el acero de refuerzo en una secciéon determinada, se desarrolle
en ambas direcciones de dicha seccién, ya sea mediante el uso de la longitud de desarrollo
o mediante la utilizacién de ganchos, incluso mediante el uso de anclaje mecanico si es
necesario, o bien combinaciones de estas alternativas.

La longitud de desarrollo para barras corrugadas y alambres corrugados en traccidn,
(25.4.2) Iy debera ser considerada como la que resulte mayor (25.4.2.1), 12 plg 6 la que
resulte de aplicar las expresiones de la tabla 25.4.2.2 con los respectivos factores de
modificacion de la tabla 25.4.2.4

En las siguientes expresiones (25.4.1.4), se debera cumplir que \/fTCSNO 1b/plg?

Tabla 25.4.2.2 — Longitud de desarrollo para barras
corrugadas y alambre corrugado en traccion

Barras No. 6 -
. Barras No. 7
0 INenores y v Iayores
Espaciamiento v recubrimiento alambres . -
corrugados
Espacianuento libre entre barras o
alambres que se estin desarrollando o
empalmando por traslapo no menor que
d}, . recubrimiento libre al menos dj_ v
no menos estribos a lo largo de £ que p \ \
iy JyWeve [ v, |
el minimo del Reglamento —— | | =1
o | 25h 17 ) | 2001, )

espaciamiento libre entre barras o
alambres que estan siendo desarrollados
o empalmados por traslapo no menor

que 2dp v recubrinuento libre no menor

que dp

1

Efx'wxwe 34{1 Wrws?'- d

d
Otros casos | 5007 ) Bl 4007 J ’

b f

Esta longitud de desarrollo puede ser reducida, de acuerdo con 25.4.10.1, si hubiera
excedente de acero de refuerzo, en la proporcion A equerido / Ascolocado, |as longitudes
modificadas no deben ser menores a las minimas especificadas. Se debera revisar no estar
en los casos indicados en la seccién 25.4.10.2: no se permite esta reduccion de longitud de
desarrollo en a) Apoyos no continuos; b) En ubicaciones donde se requiera anclaje o
desarrollo para f, (como seria el caso para el acero de refuerzo especificado como



requerimiento de acero minimo — por contraccidén y temperatura); c¢) Donde se requiere
que las barras sean continuas; d) Para barras corrugadas con cabeza y barras ancladas
mecdanicamente; y e) En sistemas resistentes ante fuerzas sismicas de estructuras
asignadas a las categorias de Disefio Sismico D, E o F (Este ultimo requerimiento es para
los sistemas estructurales que, de acuerdo con su comportamiento ante cargas sismicas,
pudieran invertir los momentos en un punto en particular y se debera asegurar en todo
caso, la posibilidad del desarrollo de la ductilidad de disefio).

O bien, de acuerdo con 25.4.2.3

3f,  WW,W

b

. . . Ker
En donde el termino de confinamiento (Cb;r—t) <25
b

40A

Y el indice de refuerzo transversal K=

Cp : Espaciamiento o dimension del recubrimiento, el mas pequefio, centro de varilla a la
superficie mas cercana del concreto, ¢ la mitad de la distancia centro a centro de las
varillas que se estdn desarrollando.

Ay Area total en la seccidn transversal, de todo el refuerzo transversal que se encuentra
dentro del espaciamiento “s” que cruza el plano del acero de refuerzo que se desarrolla.

s: Maximo espaciamiento del refuerzo transversal dentro de la longitud de desarrollo.
n: Numero de varillas que se desarrollan.

Se podra tomar Ky = 0 como una simplificacién de disefio, aun si el refuerzo transversal se
encuentra presente.



Tabla 25.4.2.4 — Factores de modificacion para el
desarrollo de las barras corrugadas y alambres
corrugados en traccién

Factor de Condicién Valor del
modificacidn factor
Concreto de peso liviano 0.75
Concreto de . De acuerdo
peso liviano Concreto de peso liviano, donde f; se con
) especifica 192 4.3
Concreto de peso normal 1.0

Refuerzo con recubrimiento epoxico o
zine v barras con recubrimiento dual de

zine y epoxico con menos de 34, de 15
recubrimiento, o separacion libre menor
Epoxicol”! que 6d),
We Refuerzo con recubrimento epoxico o

zinc v barras con recubrinuento dual de

) T 12
zinc v epdxico para todas las otras
condiciones
Refuerzo sin recubrimiento o refuerzo
. : 0 1.0
recubierto con zinc (galvanizado)
Tamaiio Para barras No. 7 v mayores 1.0
. Para barras No. 6 o menores v alambres 08
corrugados )
- m Mas de 12 pulg. de concreto fresco
- 1] g :
Ubicacién colocado bajo el refuerzo horizontal s
& Otra 1.0

U El producto (w,w,) no hay necesidad de que exceda 1.7.
Anclaje de acero de refuerzo en tension utilizando ganchos

Serd necesario proveer anclaje especial en los extremos de las varillas cuando el refuerzo
de tensiéon no pueda desarrollarse por adherencia solamente. Este anclaje puede ser
mediante el uso de ganchos de 90° o 180°.



Tabla 25.3.1 — Geometria del gancho estandar para el desarrollo de barras corrugadas en traccién

i N T i)
Tipo de gancho Diametro de la . P.m]:net.m. Extension recta . - .
estandar barra interior minimo ‘ ul Tipo de gancho estandar
' ) de doblado, pulg. et > PR
No.3aNo 8 édb _~—Punts an &l cual sa
L~ desarollala barra
No.9aNo. 11 8d), W
o = Doblez de
50 grados
Gancho de 90 grados 124y, :
| Biametra
No. 14 y No. 18 104y, | Lext
|
|
No.3aNo. 8 cdb —Punto en el cual se
# desarrolla la barra
No.9aNo. 11 8d}, e
I dy
de 44, \
Gancho de 180 grados Mayor de 4d), y I ) Doblez de
25 pulg. | :180 grados
No. 14 yNo. 18 10d;, | [
| lgemi ‘
SRR

TEl gancho estandar para las barras corrugadas en traccién incluye el diametro interior especifico del doblez v el largo de la extensién recta. Se
permite usar una extension recta mas larga en el extremo del gancho No se considera que esta extension aumente la resistencia de anclaje del

gancho.

Tabla 25.3.2 — Diametro minimo interior de doblado y geometria del gancho estandar para estribos, amarras y

estribos cerrados de confinamiento

Diametro interior Eitemlil?“
Tipo de gancho Diimetro de la minimo de recta Tipo de eancho estindar
estandar barra doblado - P g
pulg. pulg.
v d,, -
No.3alNo. 5 4d)y, iayor degfidg b 1 -~ Doblez de
3 pulg. —— 90 grados
Gancho de 90 grados
No. 6al No. 8 6d, 12d, Diémetro Loxt
dy, —
No.3alNo. 5 4d), Doblez de
135 grados
Mayor de 64
Gancho de 135 grados ayor by
3 pulg. Diametro —'
No. 6alNo. 8 6d), \’Eext//
dy
No.3alNo. 5 4d), '\
Mayor de y T
oblez de
Gancho de 180 grados 4dyy Didmetro _',\‘/ 180 grados
2.5 pulg.
No. 6alNo. 8 6d, L

MTE] gancho estindar para estribos v estribos cerrados de confinamiento incluye el dizmetro interior del doblez especifico v el largo de la
extension recta. Se pernmite usar una extension recta mas larga en el extremo del gancho. No se considera que esta extension aumente la

resistencia de anclaje del gancho

Longitud de desarrollo de ganchos estandar en traccion. La longitud de desarrollo Iy, serd
determinada, de acuerdo con 25.4.3



|r<f RAA S )

4 500/f
8d,

L 6 plg

En donde, de acuerdo con 25.4.3.2, los factores de modificacion deben cumplir con la
tabla 25.4.3.2. En el caso de los factores W,y ¥, pueden tomarse igual a la unidad (1.0)

Tabla 25.4.3.2 — Factores de modificacion para el
desarrollo de las barras con gancho en traccién

Factor de ] .. Valor del
. .. Condicion
modificacion factor

Concreto Concreto de peso liviano 0.75

liviano & Concreto de peso normal 1.0

Refuerzo con recubrimiento epéxico o
Epéxico zine y barras con recubrimiento dual de 1.2
ZINC ¥ epoXICOo
Refuerzo sin recubrinuento o refuerzo
recubierto con zinc (galvanizado)
Para ganchos de barras No. 11 y menores,
con recubrimiento lateral (normal al plano

del gancho) =2-1/2 pulg. y para

Ye
1.0

Recubrimiento 0.7

ganchos de 90 grados con recubrimiento
Ve en la extension de la barra mas alld del
gancho =2 pulg.

Otras 1.0

Para ganchos de 90 grados de barras No.
11 v menores que se encuentran:

(1) confinades a lo largo de £y con
estribos”! perpendiculares a £z con
5%3d, obien

_ (2) confinados a lo largo de la bama que
Confmamiento | se esti desarrollando mas alli del gancho 08
del refuerzo

w,

por estribos!' perpendiculares a ¢, con
5= 3cib

Para ganchos de 180 grados de barra No.
11 v menores que se encuentran
confinados con estribos™! perpendiculares

a {,; con 5=3dy

Otros 1.0

UTEl primera estribo debe confinar la parte doblada del gancho dentro de una
distancia 2d} del borde externo del doblez del gancho.

@ dp o5 el diametro nominal de la barra del gancho.



Esta longitud de desarrollo puede ser reducida, de acuerdo con 25.4.10.1, si hubiera
excedente de acero de refuerzo, en la proporcion A equerido / Ascolocado, |as longitudes
modificadas no deben ser menores a las minimas especificadas. Se debera revisar no estar
en los casos indicados en la seccidén 25.4.10.2: no se permite esta reduccion de longitud de
desarrollo en a) Apoyos no continuos; b) En ubicaciones donde se requiera anclaje o
desarrollo para f, (como seria el caso para el acero de refuerzo especificado como
requerimiento de acero minimo — por contraccion y temperatura); c) Donde se requiere
que las barras sean continuas; d) Para barras corrugadas con cabeza y barras ancladas
mecanicamente; y e) En sistemas resistentes ante fuerzas sismicas de estructuras
asignadas a las categorias de Disefio Sismico D, E o F (Este ultimo requerimiento es para
los sistemas estructurales que, de acuerdo con su comportamiento ante cargas sismicas,
pudieran invertir los momentos en un punto en particular y se deberd asegurar en todo
caso, la posibilidad del desarrollo de la ductilidad de disefio).

Longitud de desarrollo de barras corrugadas y alambres corrugados en compresion. La
longitud de desarrollo Iy serd determinada, de acuerdo con 25.4.3

r< £, W, )
— dy,
> J 500/
| 0.0003f,%,d,,
L 8plg

Tabla 25.4.9.3 — Factores de modificacion para barras
alambres corrugados a compresion

Factor de . . Valor del
. .. Condicion
modificacion factor
Concreto liviano 0.75
Concreto D 3
liviano Concreto liviano, cuando se especifica © acuerco
) : P o | con19243
Concreto de peso normal 1.0

Refuerzo encerrado dentro de

(1). (). (3) 6 (4):
(1) Una espiral
(2) Un estnibo circular continuo com

dp 21/4 pulg. v paso 4 pulg.

(3) Estribos de barra No. 4 o alambre D20 0.75
Refuerzo de .
- de acuerdo con 2572 espaciado =4
confinamiento
pulg.
Wr (4) Estribos cerrados de confinanuento de

acuerdo con 2574 vy espaciadas a
distancias < 4 pulg _ centro a centro.

Otra 1.0




Longitud de desarrollo de paquetes de varillas. De acuerdo con lo especificado en
25.6.1.1 a 25.6.1.7: se limita a cuatro varillas cada paquete; se limita a varillas del No. 11
las varillas que pueden colocarse en paquete; el corte de varillas dentro del paquete, se
debera realizar en lugares diferentes escalonadas al menos dentro de una longitud de
40dy,; la longitud de desarrollo de cada varilla individual dentro de un paquete de varillas,
en traccién o compresion, debe ser aquella de la varilla individual aumentada en 20% para
paquetes de 3 varillas y en 33% para paquetes de 4 varillas, y; los factores requeridos para
determinar la longitud de desarrollo en un paquete de varillas, deberd ser tratada como
una varilla sencilla de diametro derivado del drea total equivalente.

DESARROLLO DE REFUERZO A FLEXION (secci6n 9.7.3)

(9.7.3.1) La fuerza de traccién 6 compresion calculada en el refuerzo en cada seccion de la
viga debe ser desarrollada hacia cada lado de dicha seccion.

(9.7.3.2) Las secciones criticas para el desarrollo del refuerzo con los puntos donde se
presentan esfuerzos maximos y los puntos del claro donde el refuerzo a traccién doblado
o terminado ya no es necesario para resistir flexion.

En los Reglamentos anteriores a 2014, una de las secciones criticas se definia como donde
termina o se dobla el refuerzo adyacente. En el Reglamento de 2014, esta seccidn critica
se redefinié como “donde el refuerzo a traccidon doblado o terminado ya no es necesario
para resistir flexion.

En la siguiente figura, las secciones criticas para una viga continua tipica se indican con
una “c” en los puntos de esfuerzo maximo o una “x” donde el refuerzo a traccién doblado
o terminado ya no es necesario para resistir flexién. Para carga uniforme, el refuerzo
positivo que se extiende dentro del apoyo es probable que esté controlado por los
requisitos de 9.7.3.8.1 6 9.7.3.8.3 y no por las consideraciones de longitud medida a partir
del punto de momento maximo o del punto de terminacidn de las barras.

(9.7.3.3) El refuerzo se debe extender mds alla del punto en el que ya no es necesario para
resistir flexidon, en una distancia igual al mayor entre d y 12dy, excepto en los apoyos de
vigas simplemente apoyadas y en el extremos de voladizos.

Para tomar en cuenta las variaciones en la localizaciéon de los momentos méaximos, el
Reglamento requiere la extension del refuerzo por una distancia d é 12d, mas alla del
punto donde se calcula que ya no se requiere para resistir para resistir la flexiéon, excepto
en los casos mencionados. Cuando se usan barras de diferentes didmetros, la
prolongacién debe hacerse de acuerdo con el diametro de la barra que se estd
terminando.
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Seccion254.2.1, 6 9.7.3.8,

6 £, para compresion cuando Diametro de las barras a
las barras inferiores se usan limitado por la Seccion9,7,3.8.3
como refuerzo a compresion en el punto de inflexion

(9.7.3.4) El refuerzo continuo en traccidn por flexién debe tener una longitud embebida
no menor que lg mas alld del punto en donde el refuerzo doblado o terminado ya no se
requiere para resistir flexion.

(9.7.3.5) El refuerzo en traccion por flexiéon no debe terminarse en una zona de traccidn, a
menos que se cumpla (a), (b) o (c).

(@) Vu£(2/3) ¢ V, en el punto de terminacién;

(b) Para barras No. 11 y menores, cuando el refuerzo que continua proporciona el
doble del area requerida por flexion en el punto de terminaciony V, < (3/4) ¢ V,;

(c) Se proporciona un area de estribos o estribos cerrados de confinamiento que
excede lo requerido para cortante y torsion a lo largo de cada barra o alambre que
termina por una distancia medida a partir del punto de terminacién del refuerzo
igual a (3/4) d. El area de estribos en exceso no debe ser menor que 60 b, s / fy. El
espaciamiento s no debe exceder d / (8(y).



Bp: es la relacidn entre el drea de refuerzo suspendido en una seccién y el
area total del refuerzo en traccidn de la seccion.

(9.7.3.6) Se debe proporcionar un anclaje adecuado para el refuerzo en traccién en donde
el esfuerzo en el refuerzo no es directamente proporcional al momento, como ocurre en
vigas inclinadas, escalonadas o de seccién variable, o en elementos en los cuales el
refuerzo de traccién no es paralelo a la cara de compresidn.

(9.7.3.7) Se permite desarrollar el refuerzo a traccién doblandolo dentro del alma para
anclarlo o hacerlo continuo con el refuerzo de la cara opuesta de la viga.

TERMINACION DEL REFUERZO (seccién 9.7.3.8)

(9.7.3.8.1) En los apoyos simples, por lo menos un tercio del refuerzo maximo para
momento positivo se debe prolongar a lo largo de la cara inferior de la viga dentro del
apoyo por lo menos 6 plg, excepto en vigas prefabricadas, en las cuales este refuerzo debe
extenderse al menos hasta el centro de la longitud del apoyo.

(9.7.3.8.2) En otros apoyos, por lo menos un cuarto del refuerzo maximo para momento
positivo se debe prolongar a lo largo de la cara inferior de la viga por lo menos 6 plg
dentro del apoyo, vy si la viga hace parte del sistema principal de resistencia ante cargas
laterales, debe anclarse para desarrollar f, en la cara del apoyo.

(9.7.3.8.3) En los apoyos simples y en los punto de inflexién, d, para el refuerzo en
traccion que resiste momento positivo debe limitarse de manera que |4 para es refuerzo
cumpla con (a) o (b). Cuando el refuerzo termina mas alla del centro del apoyo con un
gancho estandar o en un anclaje mecdnico equivalente al menos a un gancho estandar, no
es necesario cumplir con (a) o (b).

(@) lg<£ (1.3 M,/ Vy+ly) cuando los extremos del refuerzo estén confinados por
una reaccién de compresion.

(b) Ig < ( My / Vy + |3) cuando los extremos del refuerzo no estén confinados por
una reaccién de compresion.

M, se calcula suponiendo que todo el refuerzo de la seccién estd sometido a f,y V,
se calcula en la seccidn. En el apoyo, |, es la longitud embebida mas alld del punto
de inflexion y esta limitada al mayor valor entre d y 12db.

(9.7.3.8.4) Por lo menos un tercio del refuerzo para resistir momento negativo en el apoyo
debe tener una longitud embebida mas alld del punto de inflexiéon de al menos el mayor
ded, 12dpy |,/ 16.
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Ejemplo 1. Determinar la longitud de desarrollo requerida para las varillas no recubiertas
mostradas en la figura de la seccion
a) Suponer K=0

b) Usar el valor calculado de K,

De acuerdo con la especificacion, los factores de modificacion de la longitud de desarrollo,
corresponden a:

Pt := 1.0 Paravarillas de fondo
m a Pe := 1.0 Para varillas no recubiertas
Ps := 1.0 Paravarillas del #8
estribos 15"
#3@8plg 18" X:==1.0 Para concreto de peso normal
28 rec_lat := 2.5 plg Recubrim. lat. medido desde
o o o 1 el centro de las varillas
- -
24 2@3"=6" | 2% sep := 3 plg Separacion centro a
o | centro de varillas
. se
Cb:= mlr(rec_lat,ij Cb=15

db:=1 plg fc := 3000 Ib/plg?  fy := 60000 Ib/plg?
Atr := 2.0.11 plg2 n:=3 varillas long. en la seccion 5.=8 plg. sep. estribos

a) En el célculo de la longitud de desarrollo, usando el valor  Ktr:= 0
Cb + Kitr

=15 <25 OK
db
3 b utvens g, ld = 54772 plg
"0 \- \/_ Cb + Kir
b
b) En el calculo de la longitud de desarrollo, usando el valor calculado de K,
Kir = 2 _ o367
sn
% _ 1.867 <25 OK

I 43. fy | _dtveys o ld=44013 plg

o aTe (Cb + Ktr)

db



Ejemplo 2. Las varillas del #7 de fondo mostradas en la siguiente figura estan recubiertas con

epoxico. Suponiendo concreto de peso normal, f, =60 000 Ib/plg?, f'c=3500 Ib/plg2. Determinar

la longitud de desarrollo requerida
a) Usar las ecuaciones simplificadas
b) Usar el valor calculado de K,

c) Suponer K,=0

De acuerdo con la especificacion, los factores de modificacion de la longitud de desarrollo,
corresponden a:

~ A /3[{%:: 1.0 Para varillas de fondo
%;: 1.5 Para varillas con recubrimiento
epoxico y separacion < 6dy,

Sy Ptape =15 < 1.7 OK
24" ,_ 1
estribos s= 1.0 Para varillas del #7
e A;=10  Paraconcreto de peso normal
o QWQ o) | rec lat:= 3.0 plg Recubrim. lat. medido
MWWV .
- 3" desde el centro de las varillas
3" n_gn 3" — i
| 3@;; * sep,= 3 plg  Sep. centro a centro de varillas
. se
Ch:= mln(rec_lat,—p) Cb=15
MW 2
_ ! . 2 . 2
b= 3 plg  fc:= 3500 Ib/plg?  fy:= 60000 Ib/plg

— 2 . i i6 . i
Atr:= 2.0.11 plg no=4 varillas long. en la seccion 5= 6 plg. sep. estribos

Jfc=59.161 < 100 lb/plg2 OK

a) En el calculo de la longitud de desarrollo, usando las ecuaciones simplificadas

1= LOe o,
M 20-nfe

b) En el calculo de la longitud de desarrollo, usando el valor calculado de K,

Id = 66.556 plg

Ch+ KI5 133<25 oK

fy  tgeps
x/Te (Cb + Ktrj

Id = 46.797 plg

Id .= i

WA 40
db

¢) En el calculo de la longitud de desarrollo, usando el valor Kir=0

Ch+ KU1 714<25 oK

fy _dtgeys
x/Te (Cb+ Ktrj

db

Id =58.236 plg

MW

3
Id= —.
40



Ejemplo 3. El area requerida de acero de refuerzo para la viga de concreto de peso ligero
mostrada en la siguiente figura es de 2.88 plg2. Las varillas superiores del #8 mostradas no
estan recubiertas. Si fy:60 000 Ib/plg?, f'c=3500 Ib/plg?, determinar la longitud de desarrollo

a) Usar las ecuaciones simplificadas
b) Usar el valor calculado de K,

c) Suponer K,=0

De acuerdo con la especificacion, los factores de modificacion de la longitud de desarrollo,
corresponden a:

7 18 — %;: 1.3 Para varillas superiores
3@4"=12"
| | e = 1.0 Para varillas no recubiertas
3
O O O 0O +— Ptape =13 < 1.7 OK
(3_1?;3:) yse= 1.0 Para varillas del #7 y mayores
A=0.75 Para concreto de peso ligero
estribos . .
#3 @ 8plg L9 Jrec lat:= 3.0 plg Recubrim. lat. medido
desde el centro de varillas
sep=4 plg Sep. centro a centro de varillas
Ch:= min(rec_lat,ﬂ) Cb=2
MWV 2
7 N\

db:=1 plg fe = 3500 Ib/plg? fy,:= 60000 Ib/plg?

MW

_ 2 _ . ., _ .
Alr=2-011 plg no=4 varillas long. en la seccion 5=8 plg. sep. estribos

Jfc=59.161 <100 Ib/plg? OK  As_req:= 2.88 As_sum := 3.14

a) En el célculo de la longitud de desarrollo, usando las ecuaciones simplificadas

Ig- Yvtve Asred g, Id= 80618 plg
20.)\.\/f_c As_sum

b) En el calculo de la longitud de desarrollo, usando el valor calculado de K,

_40-Atr

Kir : = 0.275

MW sn

Chr KU 5275 <25 OK

oo oW _Wtbews Asred 4 g3185 pig
M40 NAffc (Cb+ Kir) As_sum

db
¢) En el célculo de la longitud de desarrollo, usando el valor Kir=0
Chr KW _, <25 0K
db

g S _Wtbews Asred oy goses pig

M40 NAffe (Cb+ Ktrj As_sum
db



Ejemplo 4. Aplicar el criterio del ACI-14 para determinar la longitud de desarrollo en el acero
de refuerzo de la viga del claro exterior izquierdo ( entre ejes 1 - 2 ), para el momento en el
apoyo izquierdo - eje 1, acero de refuerzo por momento negativo, y para el momento al centro
del claro, acero de refuerzo por momento positivo; de acuerdo con el diagrama mostrado en la
figura. Detallar las longitudes del acero de refuerzo.

@ Wo=1.14 klb/pie @ @

W=1.11 klb/pie W.u=3.49 klb/pie

\
| NPRER RPN N3 || RN AN N B RN
|

b=12 'c=4,000 lb/plg?
d=20 f'y=50,000 Ib/plg?

Vu

Klb ‘ | |

I |

\ } x L 73.6 }
Mu ; | |
Klb-pie 1 i P i

‘ 147.19

|| 1] |

\ 24' 24'

|

d:=20 b:=12 fe ;= 4000 fy,:= 50000 In:=(24 - 1.5)-12
In= 270
EJE 1 EJE 2 EJE 3

CONCEPTO Soporte ext. centro claro Soporte int. centro claro  Soporte tipico
Mu (Klb-pie) 147.19 73.6 147.19 73.6 147.19
(As)req 2.097 1.013 2.097 1.013 2.097
(As)sum 3#8 3-2#4 3#8 3-2#4 3#8

(2.35 plg?)  (1.18 plg?) (2.35plg2) (1.18 plg2)  (2.35 plg?)

Localizacion del Punto de inflexién (P.1.) en el diagrama de momentos:

Efectuando una sumatoria de momentos a una distancia "x" desde el apoyo exterior
izquierdo (desde la cara interior de la columna de apoyo en el gje 1)

-147.19 + 39.25x - 3.49x2/2=0

Clx2+C2x+C3=0

En donde:
Cl:= 1745 C2:=-39.25 C3:=147.19
C3
coef := | C2 polyroots(coef) = (4'755 j
o1 17.737

Por lo tanto, el Pl queda localizado a una dist x := polyroots(coef)o X = 4.755pies



Longitud de desarrollo en acero de refuerzo por momento negativo

No se recortard ninguna varilla y se revisa la longitu de desarrollo comparada con la longitud
adicional desde el PI en el diagrama de momentos.

8
Wt:=13  Paravarillas superiores =3
e =10 Para varillas no recubiertas fy = 50000
abe = < 1.7 OK
wtpe =13 fc = 4000
=10 Para concreto de peso normal
Abt-
14 Typtge Id = 51.387 plg > 12 plg
20-x+fc
Longitud de anclaje "la" méas alla del PI (el mayor de los siguientes valores):
d=20
12.db = 12
In = 16.875
16
Por lo tanto, la:=d
la=20 plg

Puesto que la longitud de desarrollo requerida hacia el interior de la columna de
apoyo, es mayor a la longitud en el apoyo (después de descontar 2 plg por
recubrimiento lateral), se utilizardn ganchos en el apoyo.

>|d =77.06"

f

ld=51.387" |

x =4.755 pies =57.06" | la=20"

P.lL.

Mu = 147.19 Klb-pie
\
\
[



Longitud de desarrollo en los ganchos

e = 1.0 Para varillas no recubiertas

Pc:= 0.7 Rec. lat. > 2.5 plg (esto es
considerando el ancho de la col.)

Pr:= 1.0 Al no haber informacion de
estrubos en la columna
50-\+/fc

Idh = 11.068

Comparando esta longitud de desarrollo con:

8-db =8

6 plg
porlo que, Idh = 11.068 plg

Longitud disponible en el apoyo = 16 plg

Detallado de la longitud del
gancho en el apoyo externo izquierdo

11 1/4! 77 1/4"
r:= 3-db
|
r=3 e g
12.db = 12 Pafio interior

de columna

Acero de refuerzo por momento positivo
Para la determinacion de la longitud de desarrollo del acero de refuerzo por momento
positivo en el primer claro (claro exterior izquierdo, entre ejes 1 - 2), debera determinarse



la localizacién de los P.1., como se indica en la sig. figra

5#4 6#4 5#4

57">21d

71.29 Klb-pie

i
i

|
|
|
BT |
Ll W

Diametro eqiv. de 2#4:

%;: 1.0 Para varillas inferiores Apaq = 0.39
%;: 1.0 Para varillas no recubiertas /9\/9\/:: 4-Apag db = 0.705
s

Abe = < 1.7 OK
wtpe =1 fy = 50000

= Para concreto de peso normal
= 10 P fc = 4000

bt
1d:= fygtve g Id= 22284 plg> 12 plg
25-x\+fc

Recortando 2 varillas, el momento resistente por las 4 #4 restantes

Area de 4#4 As:= 0.78 Bl:=085  et:=0.005
_ 200 3+fc As 0.85-B1-fc 0.003
pmin:= maxl —,—— | p:=— pmax := :
fy fy b-d fy 0.003 + et
pmin = 0.004 p=0.00325  pmax=0.022

Controla la cuantia minima, por lo que solo se recortara una varilla.

Area de 5#4  As:= 0.98 B81:=085  et:=0.005
i o] 200 3+/[fc _As oy [(0:85:B1-fc 0.003
pmin = 0.004 p=0.00408 pmax= 0022 La seccion es ductil
As-fy ¢:=09

a:= a=1.201
0.85-fc-b



= — c=1413
&li= d-c -0.003 et =0.039 >> 0.005, se verifica el valor de ¢
c
a 1 ,
Mn:= ¢-Asfy-|d - — | Mn = 71.293 klb-pie
¢ >ASTy ( 2) 12-1000 ¢

Esta ordenada de momento, debera ubicarse en el diagrama de momentos
correspondiente a la viga, para determinar la longitud de desarrollo requerida en

la varilla que se recorta
Longitud de anclaje "la" mas alla del del punto en donde se presenta el momento

recistenet de la seccion con las varillas que contindan:
d=20
12.db = 8.456
Por lo tanto, la:=d
MWV

la=20 plg



COLUMNAS

Las columnas se definen como elementos que sostienen principalmente cargas a
compresidon. En general, las columnas también soportan momentos flexionantes con
respecto a uno o a los dos ejes de la seccidn transversal y esta accion de flexién puede
producir fuerzas de tensidn sobre una parte de la seccién transversal. AUn en estos casos,
se hace referencia a las columnas como elementos a compresion puesto que las fuerzas
de compresiéon dominan su comportamiento.

El refuerzo principal en columnas es longitudinal, paralelo a la direccidon de la carga y
consta de barras dispuestas en forma de cuadrado, rectangulo o circulo. La relacién del
area de acero longitudinal A al rea de la seccidn transversal bruta de concreto Ag esta en
el intervalo de 0.01 a 0.08, conforme al ACI 10.6.1.1. El limite inferior es necesario para
garantizar una resistencia a momento flexionante no tomada en cuenta en el analisis y
para reducir los efectos del flujo plastico y de la retracciéon de fraguado del concreto
sometido a compresion sostenida. Relaciones mayores que 0.08 no son solamente
antiecondmicas, sino que producen dificultades relacionadas con la congestién del
refuerzo, en particular en las zonas de empalmes del acero. Por lo general se utilizan
barras de los didmetros mas grandes para reducir los costos de colocacién y para evitar
una congestion innecesaria. Segun el cédigo ACI 10.7.3.1, el nimero minimo de barras
longitudinales es de tres, cuando estan dentro de estribos triangulares, cuatro para barras
dentro de estribos rectangulares o circulares y seis para barras rodeadas por espirales
continuas.

Las columnas pueden dividirse en dos grandes categorias: las columnas cortas, en las
cuales la resistencia se rige por la resistencia de los materiales y por la geometria de la
seccion transversal, y las columnas esbeltas en las cuales la resistencia puede reducirse en
forma significativa por las deflexiones laterales.

COLUMNAS CORTAS

De acuerdo con ACI| 22.4.2.1, la resistencia de disefio util de una columna cargada
axialmente deber determinarse con la ecuacion

oPn2P,
Pn=0.85f" (Ag- Ast) + Ast Ty

Los coeficientes de reduccidn de resistencia, son menores para columnas que para vigas;
esto refleja la mayor importancia de las columnas en una estructura. En general, la falla de
una viga afectard solamente una regién de la estructura, mientras que la falla de una



columna puede generar el colapso de la estructura completa. De acuerdo con ACI 21.2.2 el
factor de reduccion de resistencia para columnas reforzadas en espiral, es 0.75, mientras
gue para el caso de uso de estribos, el valor es 0.65, en comparacidn con el valor usual de
0.9 para vigas.

El ACI 22.4.2.1 establece la limitacidn adicional en la resistencia de las columnas con el fin
de compensar excentricidades accidentales de cargas no contempladas en el analisis. Esto
podria lograrse especificando una excentricidad minima o mds directamente, con la
determinacién de un limite superior en la capacidad, menor que la resistencia calculada
de disefo. Este limite superior se toma igual a 0.85 veces la resistencia de disefio para
columnas reforzadas en espiral y 0.80 veces la resistencia calculada para columnas con
estribos.

Columnas reforzadas con estribos

¢ Pr(max) = 0.80 ¢ [0.85 f'c (Ag - Agt) + Ast fy], ¢ = 0.65
Columnas reforzadas en espiral

¢ Pn(max) = 0.85 ¢ [0.85 f'c (Ag - Ast) + At fy], $ = 0.75

En la seccién ACI 25.7.2 se establecen los requerimientos para los estribos de columnas:

No se deben exceder & puig. MNo se debe exceder un espaciamiento libre de & pulg
|‘_4 Z %g:;ﬂ?fg"c:sg::’e“g;grg?tfﬁ entre barras longitudinales
sin apoyo lateral :: o
[ I |
| —Puede ser mayor de & pulg. =) =) ra o o
y no se requiefe un estribo ) -
intermedio —Estribo sclo que Barras
abraza todas las barras | longitudinales
longitudinales que exceden 6 pulg
de separacion libre,
4 gﬁprnllgpnogntanos iy adas l[ateralmen-
—{ Dﬁemc 08—
El angulo en los soportes laterales o suplementarios

no debe exceder 135 grados

Barra espaciada

a mé.Et dde Els ptaulgI

soportada (ateral-

/_ mente por un estribo ] O *] o o!‘
cerrado

Grupa de estribos cerrados que
abrazan todas las barras

o
Ganchos de 135 Estribo sol longitudinales
grados superpuestos agrgza f‘ondg;iﬁa ’,7\
/F\\q barras longitudinales n0= ) ) o o
14

Gancho
# suplementario
[s] [+]




e Espaciamiento libre al menos (4/3) dagg

e Espaciamiento centro a centro no debe exceder el menos de 16d, de barra
longitudinal, 48dy, de barra de estribo y la menor dimensién del elemento.

e Diametro de la |la barra de estribo, debe ser al menos: barras #3 encerrando barras
longitudinales #10 o menores; barras #4 encerrando barras longitudinales #11 o
mayores.

En el caso general de carga en una columna, se tendra una combinacion de carga axial con
momento flexionante, en tal caso, la columna debera ser disefiada para el caso:

(I)MnZMu
¢ Pr 2P,

Cuando un elemento estd sometido a una compresion axial P combinada con un momento
flexinante M, por lo general es conveniente remplazar la carga axial y el momento
flexionante por una carga equivalente de igual magnitud P aplicada con una excentricidad
e = M / P. Estas dos condiciones son estaticamente equivalentes. Ante esta equivalencia,
todas las columnas pueden entonces clasificarse en términos de la excentricidad
equivalente. Con base en esta excentricidad, una columna podria presentar falla por
aplastamiento en el concreto y fluencia en el acero en compresién, en el caso de
excentricidades pequefnas y carga axial alta. En el caso de excentricidades grandes, las
columnas se someten a tensién sobre, al menos, una parte de la seccidon y, pueden fallar
por fluencia del acero a tension en el lado mas alejado de la carga.

* |-

;__..--_-_l-q—‘t'

Andlisis de compatibilidad de deformaciones y diagramas de interaccién.

Considérese una columna sometida a compresidon excéntrica: (a) columna cargada; (b)
distribucién de deformaciones en la seccion a-a’; (c) esfuerzos y fuerzas para la resistencia
ultima nominal. La hipdtesis de secciones planas, permanecen planas después de la
deformacion permite determinar las deformaciones en el acero de refuerzo y concreto, en
funcién de la distancia al eje neutro, en forma lineal. En la seccién transversal, el acero a



compresion A’s y el acero a tensidn As, se encuentran a la distancia d” y d,
respectivamente de la fibra mas alejada en compresién en el concreto.

P, "__e
H! ra Width = b -0 hog
|
|
|
|

a a I G I ‘ f
t | IS /ﬁ/ jes ’ T
Esr— L_-J e | 10.851‘,;
| C——: Asfs ‘ T At
4 T o kleoe
|d a -+

(b) (c)

De acuerdo con el equilibrio de fuerzas axiales internas y externas
Pn = 0.85 f,c ab + A,s f,s = AS fs

El momento de los esfuerzos y fuerzas internas con respecto a la linea central en la
seccidn debe ser igual y opuesto al momento de la fuerza externa P,

M,=P,e=0.85fcab (h/2-a/2)+ A’ f's(h/2-d") - Asf, (d—h/2)

Estas expresiones constituyen las dos ecuaciones bdsicas de equilibrio para elementos
rectangulares sometidos a compresion excéntrica.

Las expresiones anteriores pueden modificarse para tomar en cuenta el drea de concreto
desplazada por el acero de refuerzo en la compresién:

P,=0.85f ab+A’ (fs—0.85f) - A f
M, =P, e =0.85fcab (h/2 —a/2) + A’s (Fs— 0.85f ) (h/2 —d) - A f (d — h/2)

En el caso de grandes excentricidades, la falla se inicia por la fluencia del acero a tension,
en tal caso fs = fy. Cuando el concreto alcanza su deformacidn unitaria ultima, es posible
que el acero a compresién fluya o no, esto se deberd determinar con base en la
compatibilidad de deformaciones.



En el caso de excentricidades pequefias, el concreto alcanzara su deformacién limite antes
que el acero a tensidon empiece a fluir (incluso podria el acero estar en compresion). En
este caso, el analisis debe basarse también en la compatibilidad de deformaciones entre el

acero de refuerzo y el concreto adyacente.

Es posible construir el diagrama de interaccidn de resistencia de la seccion, el cual define,
para cualquier excentricidad, un par de valores de P, y M, que producirdn un estado
inminente de falla. Este punto puede representarse en una grafica, la cual se
complementa con madas resultados (puntos P, , M,) para diferentes valores de

excentricidad.

Compression failure range

M
Radial lines show constant e = P—"
n

=0
—__ ©3m

e j Load
pathfor .~
| given e

Tension failure range

My

Para una columna seleccionada en forma tentativa, el diagrama de interaccién puede
construirse mas facilmente si se escogen valores sucesivos de la distancia al eje neutro
“c”, desde el infinito hasta un valor muy pequefio. Para cada valor seleccionado de “c”, las
deformaciones y los esfuerzos en el acero y las fuerzas en el concreto pueden ser

calculados de forma sencilla:

Para el acero en tension

Pare el acero en compresion



., c-d’
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La profundidad del bloque a compresién en el concreto
a=fB;c<h
Y la resultante a compresiodn del concreto es
C=0.85f.ab

Con estos resultados, las fuerzas P, y M, pueden ser determinadas con las expresiones
vistas anteriormente, correspondientes a la localizacidn seleccionada del eje neutro. Este
procedimiento establece un punto del diagrama de interaccion de resistencia. Para
obtener otros puntos, los calculos pueden repetirse utilizando diferentes valores de “c”.

El diagrama de interaccién de resistencia, consiste en dos regiones, una en donde la falla
es controlada por compresion, y la otra en donde la falla es controlada por tensiéon. Se
establece entonces el modo de falla balanceada, correspondiente para una excentricidad
ep, con la carga P, y el momento My, que actiian en combinacién para producir la falla, en
donde el acero en tension, en el lado alejado de la columna, alcanza su deformacién de
fluencia y el concreto alcanza su deformacién limite en el mismo instante.

Los valores de Py, y My, pueden calcularse para la falla balanceada

6u
c=c¢c=d——
€yt €

a=ap=P1cp



Ejemplo. Una columna de 12 x 20 plg esté reforzada con cuatro varillas #9, una en cada
esquina. La resistencia del concreto f'c=3500 Ib/plg? y la resistencia del acero fy=50000

Ib/plg2. Determinar los siguientes puntos en el diagrama de interaccion
a) Resistencia balanceada P, y M, y la excentricidad correspondiente e,

b) La carga y momento para un punto representativo en la zona de falla a tension

¢) La carga y momento para un punto representativo en la zona de falla a compresién
d) La resistencia a carga axial para excentricidad nula

e) Dibujar el diagrama de interaccion de esta columna

b:=12 fc:= 35 fy := 50.0 Es := 29000
h:=20 d:=h-25 d=175 Bl:=0.85
dp:=25 As:=20 Asp = 2.0
Solucién
a) Determinacion del eje neutro en la falla balanceada
eu := 0.003 gy = Iy ey = 0.0017
Es
chi= d-—— cb = 11.113
eu + gy

La profundidad del bloque a compresion
a:= pBlcb a = 9.446

Esfuerzo en el acero a compresion

fop = eu-Es 2 _bdp fsp= 67429 > fy=50
c
El acero a compresion est4 en la fluencia OK
fs= 1y
La fuerza de compresion en el concreto
C .= 0.85-fc-a-b C = 337.228
MWV
La carga axial balanceada
Pb:= C + Asp-fsp — As-fy Pb = 337.228
El momento balanceado
h a h h Mb
Mb:= C:|— — — | + Asp-fsp:| — — dp | + Asfy-|d — — — =273.294
e R T R O B
Excentricidad correspondiente
eb:= Mb eb=9.725
Pb

b) Cualquier seleccion de "c" menor a ¢,,=11.1 genera un punto en la zona de falla por tension

en la curva de interaccion, con una excentricidad mayor que e,,.
Considerar c:=5
M
El acero a tension fluye, por definicidn (al encontrarse en la zona de falla por tension)
Esfuerzo en el acero a compresion

c—dp
c

fsp,;= eu-Es: fsp = 43.5



La profundidad del blogue a compresion

a:=plc a=425
La fuerza de compresion en el concreto

C := 0.85-fc-a-b C =151.725

MWV
La carga axial Pn

Pn:= C + Asp-fsp — As-fy Pn = 138.725
El momento Mn

h a h h Mn

Mn:=C:|— — — | + Asp-fsp:| — — dp | + Asfy-|d — — — = 216.445
Excentricidad correspondiente

e = Mn e =18.723

M Pn

c) Cualquier seleccion de "c" menor a ¢,=11.1 genera un punto en la zona de falla por tension
en la curva de interaccion, con una excentricidad mayor que e,,.

Considerar c:= 18
MA

La profundidad del blogue a compresion

a:=plc a=153
La fuerza de compresion en el concreto
C := 0.85-fc-a-b C =546.21
MWV
Esfuerzo en el acero a tension
fs:= eu-Es: d-¢ fs = -2.417 Este resultado negativo indica
c que efectivamente As esta en

compresién sic > d
Esfuerzo en el acero a compresion

fsp = eu-Es— _Cdp fsp= 74917 > fy =50
El acero a compresion esta en la fluencia OK
fsp=1Ty
La carga axial Pn
Pni=C+ Asp-fsp — As-fs Pn = 651.043

El momento Mn
h h h M
Mn= C — — 2|+ Asp-fsp-| — — dp | + Asfs|d — — N _ 166.445
A PRI 2 2 12

Excentricidad correspondiente

e = m e = 3.068
M Pn

d) La resistencia axial de la columna, si esta cargada concéntricamente c=c y e=0

Pn,:= 0.85-fc-b-h + (As + Asp)-fy Pn =914
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Ejemplo. Una columna de 12 x 26 plg esté reforzada con diez varillas #11, en cuatro capas (3,
2, 2 y 3 varillas por capa). La resistencia del concreto f'c=6000 Ib/plg? y la resistencia del

acero fy=75000 Ib/plg2. Determinar los siguientes puntos en el diagrama de interaccion
a) Resistencia balanceada P, y M, y la excentricidad correspondiente e,

b) La carga y momento para un punto representativo en la zona de falla a tension

¢) La carga y momento para un punto representativo en la zona de falla a compresién
d) La resistencia a carga axial para excentricidad nula

e) Dibujar el diagrama de interaccion de esta columna

b:=12 fc:= 6.0 fy :=75.0 Es := 29000
h:=26 d:=h-25 d =235 Bl:=0.75
dp:=25 As:=468 Asp = 4.68
Se=1 dl:=dp +s d2:=dp +2s Asl:=312 As2 = 3.12
dl1=95 d2=16.5
Solucién

a) Determinacion del eje neutro en la falla balanceada

eu:= 0003 ey:= El ey = 0.00259
S

eu

ch:=d- ch = 12.62
eu + ey
La profundidad del bloque a compresion
a:= Blcb a = 9.465
Esfuerzo en el acero a compresion
fop = eu-Es- > _bdp fsp = 69.766 < fy = 75
c
fopl == eu-Es- > _bdl fspl = 21511 < fy =75
c
Esfuerzo en el acero a tension
f2 = ey Es SRS to 26745 < fy=75
d-cb
La fuerza de compresion en el concreto
C:= 0.85fc-a-b C =579.275
MW
La fuerza de compresion en el acero
Cs := Asp-(fsp — 0.85-fc) Cs = 302.637

Csl:= Asl-(fspl — 0.85-fc) Csl =51.201

La fuerza de tension en el acero

T := As-fy T=2351
MW
Ts2 := As2-fs2 Ts2 = 83.443
La carga axial balanceada
Pb:=C+Cs+Csl—T-Ts2 Pb = 498.669

El momento balanceado

Mb := C- h_a + Cs- D—dp + Csl- E—d1 + T d—D + Ts2- d2—E
2 2 2 2 2 2

Mb = 1010.293
12



Excentricidad correspondiente

eb:= M—b eb = 24.312

Pb

b) Cualquier seleccion de "c" menor a c,=12.62 genera un punto en la zona de falla por
tension en la curva de interaccion, con una excentricidad mayor que e,,.
Considerar c:=9
M
El acero a tension fluye, por definicién (al encontrarse en la zona de falla por tension)

Esfuerzo en el acero a compresion

c—dp

fsp= eu-Es: fsp = 62.833
c
Esfuerzo en el acero a tension
d-c-2s
fsl:= eu-Es:———— fsl = 4.833 < fy=75
C
d-c-5s
fs2 .= eu-Es:——— fs2 =725 < fy=75
MWW

C

La profundidad del bloque a compresion

a:=plc a=6.75
La fuerza de compresion en el concreto
C := 0.85-fc-a-b C=4131
MWV
La fuerza de compresion en el acero
Gs,:= Asp-(fsp — 0.85-fc) Cs = 270.192
La fuerza de tensién en el acero
JT=Asfy T=351
Tsl := Asl-fsl Tsl = 15.08
Ts2 ;= As2-fs2 Ts2 = 226.2
MWW

La carga axial Pn

Pn:=C+Cs—-T—-Tsl-Ts2 Pn =91.012

El momento Mn

VPO [LLBC ) BN (L DA (LY B (PR DAV g
2 2 2 2 2 2

Mn = 945.257
12

Excentricidad correspondiente

= Mn e = 124.633

M Pn

c) Cualquier seleccion de "c" mayor a ¢,=12.62 genera un punto en la zona de falla por
compresion en la curva de interaccion, con una excentricidad mayor que ey,.

Considerar c:= 18
MA



La profundidad del bloque a compresion

= Bl-c a=135
La fuerza de compresion en el concreto

C := 0.85-fc-a-b C =826.2

MWV

Esfuerzo en el acero a compresion

-d
fsp= eu-Es—— fsp=74917 < fy=75
c
fo1= euEs S0 fsl=41083 < fy=75
c
f62 = eu-Es. 92 fs2 = 7.25 < fy=75
MWW c
Esfuerzo en el acero a tension
d-c
fs:= eu-Es: fs = 26.583 < fy=75
c
La fuerza de compresion en el concreto
C .= 0.85-fc-a-b C = 826.2
MWV
La fuerza de compresion en el acero
Gs,:= Asp-(fsp — 0.85-fc) Cs = 326.742
Gsl;= Asl:(fsl — 0.85-fc) Csl = 112.268
Cs2 := As2-fs2 Cs2 = 22.62
La fuerza de tension en el acero
T := As-fs T=124.41
MW
La carga axial Pn
Pni=C+Cs+Csl+Cs2-T Pn = 1163.42

El momento Mn

M= cf 2 -2} hes[ D ap] s cst[2 - ar) v c2 D - 2]+ a2
2 2 2 2 2 2

Mn = 851.218
Excentricidad correspondiente 12
e := Mn e=28.78
MAPn
d) La resistencia axial de la columna, si estd cargada concéntricamente c=c y e=0
C := 0.85-fc-b-h C =1591.2
MWV
Csi= (2:As + 2:Asl)-fy Cs = 1170
Pn:=C + Cs Pn = 2761.2
MW
G=0.85fc-(b-h — 2-As — 2-Asl) C = 1511.64
Pn:=C + Cs Pn = 2681.64

MWW



DIAGRAMA DE INTERACCION
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En el diagrama mostrado, la curva con ordenadas ligeramente menores, corresponde al
diagrama obtenido en SAP2000, la otra curva corresponde a los resultados representados
en la solucion del ejercicio (otros puntos en el diagrama fueron determinados siguiendo la
misma metodologia del ejercicio). En el caso de la ordenada méaxima en compresién, el
resultado de SAP esta reducido al 0.8 (de acuerdo con el ACI), lo cual no esta considerado
en los resultados del ejercicio desarrollado. De igual manera, en ambos diagramas, las
ordenadas no han sido reducidas por el factor ¢, tanto para carga axial, como para
momento flexionante.





