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PROLOGO

Ese poluo tan fino de apariencia simple o extraondinanias pro-
piedades que derominamos cemento poaifand, 2o ¢f comsdifuyenze fundamental
del matesial comdtructive mis utdlizado en el munde: el howmighn. Su desahrre-
2Eo ha sdido fan ghande que domina y caracterira a £a ingenderie ¢ La  arqui-
tectura de esfe aiglo y, ha de proseguin pues e exdiste Ligante hidrailice
de mejores caractealsticas Léenico - econdmicas.

Hace un siglo y medic ef cemenlo did ondgen, al csocdanse con
otnos productos, al hommigén; o cusndo hace poco mis de wna eenfuria  Eoghs
combinanse en forma tenicamente compatible ef hoamigdn con el acene, nacil
el honmigbn anmado, matenial estructural bo.m excefencia que confuga Las cua-
Lidades de un materiad Eibre de fommas o estructuras preconcebidas con  ung
capacidad {8imitada para responden pesiiivamente a Lo imegdnacddr  creadora
de Los proyectirtas g a La fuerza efecutora de Loy constructones.

La constante Lrvestdigaciin de Eas pacpiedades y ded comporta-
mients def hosmigdn di6 nacimientc mds adefanie ol hommigbe prelensado en
Qf: cual Lz unidn def matenial ¢ de Las fuenzas peamitia a esie nuevo pho-
ducto tomar Las fommes mds diversas en esfaucturas y elementes y  aplicar
nuevas téenicas en fa constauccidn. V

EL use de 2s8te noble preducto, el hommigén anmade, posibifitd
al hombre avanzar espectaculmunente en La efecucddn de obras de ingenienia
Y, como consecuencia de este pacgrese Lednlerrumpids, Los téenices Anvesti-
ganon culdadosamente £a fonma en que esfe matenial xeacclionaba anfe Las nug-
vas exigencias que se fe planteaban y fuzhon desanroliands £a bisqueda de
vlnas aplicacdones compaiibles con Las cuabidades del producto. Paufatinamen-
e se fue afivande La teonia ded cdlculo def ho»{mégén pare determinen ne sdlc
La economicidad de. Au wso Adlno fumbién fa seguidldad de su wtifizacidn.



Ef Tnstitute del Cemento Poatfand Angenting, deniro de su mé-
1ibn especifica de promoven "l perfeccionaniento y La difuaidn ded uso ded
cemento portfand”, ha esfade en fa vanguardia en cuanto se nediene a £La expe~
nimentacidn def cemento pontfand y def howmigdn anmado. En numenrosah publica-
ciones difundid eatudios e {nveatigaciones sobne edte matenial y sus wtibiza-

clonea.

Por eflo sigui6 de cerca fa apanicibn y desarrncflo de fa teo-
ala  ded cdfeufo del howmigbn aamado en estados £mites que di6 origen, entr
otazs, a fa nueva Nosma DIN 1045, Dentro de aquel esguema y de fa kespondabi-
fidad que Be cabe, of Inatituto del Cementp Pontland Argentinu entendid nece-
AGRio aportar su contaibucidn a Lud profesionafes y téonicos de fa consduc-
eddn para que pudieran calewbar ef hommigén aumade en sus realizaclones con
sufecdbn a La nueva noama que adguiria plena vigencda en ¢f munde entero.

Por eso nedolvil encemendan a Au Jefe de La Seccifn Estudios
Especiales, Tngenienc CLull Osvalds J. Pozzd Azzanp, fa reakizacifn de un tha-
bajo que, neunide en un £4bro de condulfa gccedible, peamitiera dar respuesiad
a £as preguntas que ef uso del hormigén awnado afustade a £as reglps de fa Nor-
ma DIN 1045 planteaban a £os pao fealonales de £a construceddn.

ASZ fue pueste en maicha ef proyecto gque dhora cubmira con la
presentacidn de esze "Hanuaf de cdleulfo de estructunas de Aoumigén awmade.
Aplieaciongs de fa Nowra DIN 70457 que el Institufe def Cemento Portland Argen-
tino edity Anfegrando su extenso catdlogo de publdcaciones tlonicgsd, paka uso
de prodesionales en actividad y también de esiudiantes avanzades de La cahrena
de ingendexria y de anquilectuna de auesire pads.

De esta manena of Instituty def Coments Pontland Argentino con~
tintda Au Labon de difusibn de fa teenclogfa agin con su actividad especigica o

retnibwyge el conatante Lniends de prefesionales y técricos pon estos Lemas.

Deseamos ‘agradecen a £a ComdAidn Alemana de Hoamigln Anmade

que Hed ha pemmdtide reproducis en esie Manual pacte do fas tables y dbaccs

qtie {ntegnanon fa publicacilin de aguel origen dedicada a La Nowma DIN 1045.

Buenos Ainpa, diclembre de 1980.

Tngeniena C{uif CARLOS ERNESTO DUVOY
Dinecton Téondoo
del
Imsitituts Dol Cemento Portfand Argentino



INTRODUCCTION

La constante labor de investigacidn y la expe-
riencia préictica acumulada en el uso del hormigén armado vienen
confirmando las excelencias de ese material en la construccidn
moderna. La extensidn generalizada de su utiliza®ién determind
la aparicifn, en la década del 60, del cilculc en estados limi-
tes le gque did origen a la nueva Norma DIN 1045 que introdujo
una metodologfa de dimensionamiento mas racional y por ende un
uso mids econbSmico de los materiales.

El propSsito fundamental de este " Manual de
cdlculo de estructuras de hormigén armado. Aplicaciones de la
Norma DIN 1045" es el de constituirse en instrumento de ayuda pe
ra los profesionales, técnicos y estudiantes de la construccidn
¥ no pretende ser un tratado analftico del hormigdn armado. Para
los interesados en profundizar en esa direccidn, este Manual su~
giere la bibliograffa principal que podr8 consultarse para desa—
rrollar los aspectos tebricos de la cuestién.

La presente cobra se ha divididc en dos partes que
se entregan en otros tantos tomos separados. El primero expone el
fundamento de la teorfia de cflculo del hormigdn armado utilizando
la Norma DIN 1045 y su aplicacidn a los elementos estructurales;
el segundo tomo recopila las tablas y &bacos que permiten a los
profesionales utilizar este libro para el cdlculo de estructuras
en general. El manejo simultdneo de ambos tomos proveerd a los
interesados una herramienta de uso inmediato respaldada por la
teorfa correspondiente. Cabe sefalar que se ha respetado el cam~
bio de nomenclatura que introdujo en 1978 la Comisifn Alemana del

Hormigdén Armado en la Norma DIN 1045,



Deseamos expresar nuestro pliblico reconocimiento
al Ingeniero Civil Alberto H. Puppo, qui&n férmuld titiles suge-
rencias durante la preparacisn de este trabéjo; y al Ingeniero
civil Ricarde Colobraro, guien tuvo a su cargo la revisifn gene~

ral del manuscrito.

Buenos Aires, diciembre de 1980.

Ingeniero Civil OSVALDC J. POZZI AZZARO

Jefe de la Seccibn
Estudios Especialeés
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CAPITULO I

MATERIALES

I. -~ Hormistn

[.1. - INTRODUCCION

El hormigbn esti constitufdo por materiales inertes (agre
gados f£inos vy gruesos) que se mantienen unidos entre s{ median-

te una pasta endurecida de cementc y agua.

Los agregados constituyen la parte pasiva de la mezcla,
mientras la pasta de cemento y agua es el elemento activo ¢ 1li~-
gante que al endurecerse, confiere al conjunto una consistencia

pétrea.

Esta prepisdad ligante v endurscedora la desarrolls el ce~
mento al entrar en contacto con =21 agua. Se producen entonces en
el seno de la masa, reacciones guimicas exotérmicas complejas gue
transforman la pasta en un sbélido gue adhiere y envuelve a las
particulas de los agregados, manteniéndolos unidos y comunicando
al conjunto, en mayor o menor grado, las propiedades caracterfis

ticas del hormigdn: resistencia y durabilidad. Estas caracterfs



ticas del hormigén no son independientes entre sf, sinc que as-
tdn estrecha y mutuamente ligadas, dependiendc fundamentalmente
de la relacidén agua-cemento, dz la calidad de los materiales u-
tilizados, de sus proporciones relativas y de la forma como se

ha efectuado su preparacifin, colocacifn y curado.

[.2. - CeMENTO PORTLAND

En las estructuras corrientes de hormigdn armado, se uti

lizan fundamentalmente dos tipos de cemento:

aj Cemento portland normal - Norma IRAM 1503

b} Cemento de alta resistencia inicial - Norma IRAM 1646

Ambos tipos de cemento son de fraguado rormal,diferencidn
dose en que el segundo, como su nombre lo indica, adquiere 2leva
das resistencias a edad temprana. Con el transcurso del tiempo,
las resistencias de uno y otro tienden a igualarse sisndo la re-
sistencia final précticaﬁente la misma., Generalmente se expende
en bolsas de 50 kg o a granel,

Cuando el almacgnamiento €5 reiativamente prolongads,sue
le ocurrir que en las bolsas ubicadas en la parte inferior de las
estibas, por sfecto de la gran compresidn, el cemento aparezca a

velmazado y como si hubiera sufrido un principio de fraguado.

0

ten okyos tipos de cementos como ser el cemento port

nd puzolénico, el cemento portland de alta resistencia a los

gulfatos v otros cementos especiales.

[.3. - AGREGADOS FINOS

Los agregados finos los constituyen las arenas, que pue

den ser naturales o artificiales.

Las arenas naturales, de origen siliceo, se encuentranen
los lechos de los rios o costas maritimas o en yacimientos terres
tres, denomindndose en tal caso arena de cantera. La arena arti-
ficial proviene de la trituracidén de rocas, generalmente de ori
gen granftico, razfn por la cual se la denomina arena granfticao

de trituracién.

Las arenas naturales poseen granos mis bien redondeados,
mientras gque las artificiales presentan grancos con aristas agu-
das. Las primeras conducen a hormigones més facilmente trabaja-

bles gque las segundas.

De acuerdo con su granulometrfa, las arenas se clasifi-
can en finas, medianas y gruesas, utilizédndose para su clasifica
cién el "mddulo de finura" que es un nfimero obtenido sumando los

porcentajes de arena retenidos por una serie preestablecida de ta




mices (IRAM), y dividiendo dicha suma por 100.

Las arenas se consideran finas cuando su m&dulo de finura
es inferior a 2,6; si el mismo se encuentra comprendido entre 2,6
Yy 2,9 se las califica como medianas y si excede de este Gltimo va

lor, como arenas gruesas.

Para estructuras, el médulo de finura mas apropiadeo es
2,75(que corresponde al tipo conocido comercialments como “"arena
oriental gruesa") pero es posible obtener hormigones de buena ca-
lidad con arenas de cualquier m&dulo de finura, siempre que cum-
plan con los limites (curvas granulométricas) establecidas por la

Norma IRAM 1627 y se utilice una dosificacién correcta.

Las arenas deben ser limpias, libres de impurezas org&ni
cas y particulas de arcilla o limo, como asi también de inclusio
res salinas. En algunos casos es posible mejorar sucalidad median

te el lavado.

[.4. - AGREGADOS GRUESOS

Los agregados gruesos pueden ser de origen natural (can-
to rodado) o artificial (piedra partida), provenientes estos dl-

timos de la trituracién de rocas, generalmente graniticas.

El agregado grueso debe ser sano, no friable, libre de
limo e impurezas orgdnicas y sus particulas no deben ser aplana
das, sino mds bien, afectar formas poliédricas.

\

El tamano miximo del ééfegado grueso queda limitado por
el espesor de los distintos elementos que constituyen unaestruc
tura. En general, no deber& superar 1/3 de la meftor dimensién y

si la armadura es muy densa, se limitard su tamafio a 1/4 de di~

cha dimensidn.

[.5. - AGUA DE AMASADO

El agua de amasado debe ser limpia y exenta de &cidos,
dlcalis o sustancias orgé8nicas en descomposicién. En principio,

toda agua potable es apta para el amasado del hormigén.

Cuando existan dudas acerca de la conveniencia de utili-
zar un tipo de agua determinadc, conviene preparar probetas de
mortero con el agua cuestionada y con agua de aptitud reconocida
y comparar las correspondientes resistencias a la compresién. Si
la resistencia del hormigén preparado con el agua de dudosa cali
dad no es inferior al 90% de la resistencia de la probeta testi-

go, el agua puede utilizarse sin mayor inconveniente




[.0. - RESISTENCIA DEL HORMIGON, FACTORES INFLUYENTES

La resistencia a la compresién del hormigfn, gue define

su calidad, depende de varios factores:

a} edad;

b} relacifin agua-cemento;

¢} dosificacién;

d} forma de curado;

e) calidad de sus componentes;

f) temperatura a la cual se ha producido £l fraguado.

El aumento de resistencia con la edad se efectfia ripida-
mente al principio, crecimiento gue se hace menor a partir de los
28 dias. Prdcticamente puzde decirse que al ¢abo de un afio el hor
migdn ha alcanzado su resistencila final. A efectos de establecer
la calidad de un hormigfn, los reglamentos exigen que se deter-
mine su resistencia a los 28 dfes. Los ensayos se efectfian en dos
tipos de probetas: ctbicas y c¢ilindricas. Las probetas clbicas
tienen 20 cm de aristay las cilindricas 15 cm de difimetro vy 30 cm
de altura. Los valores obtenidos con ambos tipos de probetas di-
fieren entre si, siendo mayor la resistencia denominada clbica

(3w que la cilindrica f3¢ . La relacifn entre amhas resisten-

cias es aproximadamente:

/’3\” § 150 kg/cm2 /’5‘# = 1,25.(’3(:

1

[3y:250 a 550 kg/cnt B,= 118, (3

En nuestro pafs se utilizan las probetas cilindricas de

15 em Az difwetro y 30 cm de altura.

La relacifn agua-cemento en peso €5 uno de los factores
que influyen sn la resistencia de los hormigones. BEn el gré&fi-
co de Figura I.1. puede apreciarse cédmo varfa esta Gltima en fun

cifdn de la relacidn agua-cemento.

&

\

\\

nio

Pigura I-1

La dosificacién influye en el sentido que, Si se utili-
zan proporciones de cemento y agregados que no corresponden alas
caracteristicas granulométricas de estos tltimos,se obtienenhor

migones PoCO COMPAStLOs Yy POrosos, de baja calidad.




El curado tiene una gran importancia, por cuanto durante

cindible que el hormigdn posea la humedad necesaria para que el

procesc dz endurecimiento se realice en condiciones Sptimas. Pox

ello conviene mantener al hormigén, durante el perfodo menciona
N

do, al abriqgo de la accién directa de los rayos solares y en 1o

posible constantemente himedo.

La influencia de la calidad de los componentes es eviden

+e por si misma y no necesita mayores comentarios.

La temperatura a que tiene lugar el proceso de fraguado
e inicial de endurecimiento, tiene su importancia. A medida dque
la misma diswminuye, el fraguado se hace m&s lento, siendo el 11-
mite inferior de + 5°C, temperatura para la cual précticamente el

fraguado se detiene.

Aumentando la temperatura, el fraguado y endurecimiento
inicial se aceleran, lo gque permite obtener resistencias m&s ele
vadas a edad temprana, pero siempre que el aumento de temperatu
ra no signifigue una pérdida de humedad, por cuanto ello tendria

efectos contraproducentes.

1.7. - TRABAJABILIDAD Y CONSISTENCIA DEL HORMIGON

Se entiende por trabajabilidad@ la mayor o menor facilidad
de colocacibn y terminacidn del hormigfn en una determinada es-—
tructura. Para cada tipo o caracteristica de\Bbra'existe una tra
bajabilidad adecuada, que depende del tamanho y forma ae los ele-

mentos gue la constituyen, disposicién y cantidad de la armadu-

ra y de los métodos de colocacién y compactacifn que se emplean.

El t€rmino consistencia define el estado de fluidez de un
hoxrmigén fresco y comprende toda la escala posible, desde la mez

cla mis flufda a las mis seca.

Se denomina consistencia pl&stica del hormigén aquella que
hace que este Gltimo pueda ser fdcilmente moldeado en una masa
compacta y densa, pero gue le permite cambiar lentamente de for
ma si se retira el molde. Las mezclas muy secas o muy fluifdasno
responden a ese concepto, pues las primeras no pueden ser compac
tadas adecuadamente con los medios ordinarios mientras las sequn
das segregan al manipularse, esto es: pierden su homogeneidad,

»or asentamiento de los agregados ¢gruesos.

Una forma de apreciar la consistencia la constituyeel en
sayo del asentamiento mediante el cono de Abrams.Dicho ensayo no

proporciona una medida absoluta de la trabajabilidad, pero para
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hormigones con agregados y condiciones de obras similares permi-

te apreciar el contenide de aqua.

Es aconsejable, tanto desde el punto de vista de la cali
dad del hormigén como de su economfa, proyectar las mezclas won
¢l menor asentamiento compatible con su apropiada colocacibn. De
¢5ta manera se podrd alcanzar la minima relacifn agua-cemento pa

ra un mismo contenido de cemento.

1.8, - DoSIFICACION DE HORMIGONES

Las proporcicnes de la mezcla deben responder,por una par
te, a la calidad del hormigén que se requiere en cada caso(resis
tencia a los distintos esfuerzos y a la accisn de los agentes a-
gresivos) y, por otra parte, a las condiciones de colocacién en

obra, que exigen una cierta trabajabilidad de la misma.

La dosificacifn es correcta cuando permite satisfacer am

bos requisitos con la mdxima economfa de material.

Existen diversos métodos para la dosificacién de hormigo
nes cuya descripcién y forma de aplicacién escapan a los alcan-

ces de esta publicacién (*)

(*)VBase por ej.el trabajo del Ing.Juan F.Garcfa Balado:"Mé&todo
para la dosificacién de hormigones",publicadc por el I.C.P.A.

11.

1.9, - ANALISIS DEL DIAGRAMA TENSION-DEFORMACIGN DEL. HORMIGGH

Del estudic de los diagramas dy, - & de la Figura I.
2. obtenidos al ensavar a compresidn; probetas cilfrdricas de 15
cm de difimetro y 30 cm de altura, para hormigones de distinta ca

lidad surgen las siguientes conclusiones:

3G 1Ky fem;
800 ——

S00 —\I‘

400

300 ~+—1

200 —

i
100 ‘5:::

[ SN ]
0 -
o 05 10 15 2
Figura I-2
T - . . X
b = tensibn de compresifn en el hormigén
Eb = deformaci6n especfifica del hormigén (acortamiento)

1) Los diagramas son aproximadamente lineales hasta valores de
)
G} del orden de la mitad del valor de rotura GBL ; va-

le decir para (J ¢ 05 C]_,:;r la relacién entre tensionesy de

formaciones del hormig6én se puede expresar
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]
Gy = Ep . &
Ep = mBdulo de elasticidad longitudinal del hormigén.

2) E1 valor de Ep , representado por la tangente del &ngulc gue

]
forma la recta tangente a la curva {p~ €p en el origenconel

eje de abcisas, es mayor para hormigones mds resistentes.

3) Las deformaciones E£p miximas alcanzan valores entre-~1,5%,

Yy ~ 2°/s0 , siendo en general independientes de la calidad del

hormigbn.

Dado gue en esta publicacifn se adopta comoc norma de

cfloculo la NORMA DIN 1045 (ed. 1978), utilizaremos en adelante la
nomenclatura alemana en todo el planteo y desarrollo de este capil

tulo y los siguientes.

1.10, - DEFINICION DE RESISTENCIA MEDIA Y RESISTENCIA CARACTERIS-

TICA,

Dado un conjunto de N probetas cilindricas, hechas con

hormig6n de una cierta calidad, las cuales son ensayadas a com-—

presién, se obtendrd un conjunto de N valores de la tensién de

rotura del material generalmente distintos entre sf. Se define

como resistencia media de dicho'hcrmigén al valor:

1
e

/3C|

n
i
donde

{35M: resistencia media
N = nGmero de probetas ensayadas
/3Ci = tensién de rotura para cada probeta

La resistencia media es un valor que representa mejor la
calidad del hormig&n que cualquiera de los resultados aislados de
cada probeta, sin embargo no da una idea precisa de la homogenei

dad de la calidad del hormig6n.
Veamos estos ejemplos:
EJEMPLO 1 se hicieron ¢ €nsayos con los siguientes resultados.

{3c = 230 kgsen?
(3, = 280
(Bc, = 310
(Bc, = 340 v

la resisterncia media resulta: /BCM: 290 kg/cm?
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EJEMPLO 2
- 2
(351 = 280 kg/cm
(362 = 285
f3c3 = 290
/3c4 = 305
- 2
y la resistencia media resulta: {3CM = 290 kg/cm

En ambos ejemplos se obtuvo igual resistencia media pero
el segundo hormigén es de mejor calidad que el primero, ya que a
igualdad de resistencia media la dispersién de valores individua

les es menor.

Con el prop6sito de tener en cuenta este problema se 1n-
trodujo el concepto de resistencia caracteristica del hormigdn,

que se define:

oy Pl 1- K §)

donde:

{3 . resistencia caracterfstica del hormigén
[

é . desviacién o variacién

¢ : 3 3
[ i
3= /I‘}T - (- 1) noy o0
j =Y oem

este valor aumenta cuando mayor es la dispersifn de los resulta-
des {355 , dando una idea de la calidad del hormigdn ejecuta-

do; su wvalor debe oscilar entre 0,10 y 0,25 aproximadamente.

El factor K gue aparece en la expresidn’de {BCN surge
de la tecrfa de probabilidades e implica que la resistencia ca-
racteristica del hormig6n es un valor tal que es igualado o supe
rado, como minimo, por el 95% de las probetas ensayadas. El va-
lor de Kk es funcidn del nfimero de probetas ensayadas, en la £f1
gura I.3. se indica los valores de K . El n@mero de probetas

a ensayar debe ser suficientemente grande,en general més de 30,

para que los resultados sean representativos.

Veamos ahora, a través de los 2 ejemplos citados,el cdlcu

lo de la resistencia caracteristica /30 :
N
Ejemplo 1

[BCM = 290 kg/cm? 5= 0,14

de la tabla de la Figura I.3. se obtiene para (4) cuatro probe-

tas.

kK =2,35
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MUMERC DE ENSAYCS
MENOS UNO

Figura I-3

17.

luego
/BCN = 195 kg/cm2 B
Ejemplo 2
(3¢, = 290 kg/cm?
J’ = 0,03
k = 2,35
resulta:

!
/3CN= 270 kg/cm?

como se observa el hormigdn del segundo ejemplo es de mejor cali
dad, pues su resistencila caracteristica es mayor debido a la ba-

ja dispersién de los fawi

En la tabla de la Figura I.4. se observan los valores de

Eb -mSdulc de elasticidad longitudinal del hormigdén-vy los va
lores de /3CM -resistencia media cilindrica- correspondientes
a distintos valores de desviacién 5 para los hormigones mis u-

tilizados.
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facn
110 | 130 | 170 | 210 | 300 | 380 | 470

Eb 215.000 | 240.000 | 275000 (| 300.000 | 340000 | 370000 | 390.000

S-025] 186 220 288 356 509 644 797

J:on 164 193 253 313 456 566 699

P :
=5 | 146 | 172 225 | 278 | 398 | S04 | 623

g0 | 132 LiSS 203 | 25t | 359 | 454 | %62

UNJDADES © kg/cm®

para n » 30 probetas

Figura I-4

[.11, - ALGUNOS FENOMENOS EN EL HORMIGGN

El hormigén es un material seudosélido, en el cual se en
cuentran partfculas en estado s6lido, rodeadas por intersticios
ocupados por aire Yy agua, vale decir gue es un material formade
por las tres fases, s6lida, lig ‘da y gaseosa. Seflalaremos breve

vemente algunas ‘de las deformaciones propias del hormigfn.

a) ‘Hinchamiento:

El hormigén, sumergido en agua, al endurecerse experimen
ta un hinchamiento creciente con el tiempo y que al cabo de 2
afios se hace asintStico a un valor de 0,1 mm/m, aproximadamente

b) Retraccifn del hormigén:

Si el hormigdn endurece al aire se produce
una disminucién de su volumen que al cabo de 2 afios alcanza valo
res de_O,Z a 0,5 mm/m. Cuanto mis seca es la atmbsfera que rodea
al hormigbn mayor serd su contraccidn. No debe confundirse con la
contraccién de fragle ya gue es un fendmeno de capilaridad y no

de fraguado.
c) Deformacién diferida

Consideremos que en el instante 'y se aplica a una pro-
beta hormigonada en el instante fj , una tensifn de compresidn
GL*— , que se mantiene constante en el tiempo. En el instante
t. , el hormig6n sufre una deformacién instantdnea sbc . ©ob
servemos el valor de Eb en un instante 1 , pese a que CT:
se mantuvo constante, la deformacifn €y ha aumentado alcanzan-
do un valer Epy =8¢ K donde K es la funci6én de defor
macién diferida que depende de la edad del hormigdn en el momen-
to de empezar a aplicarse la carga f¢ ~th y del tiempo de aplicg

¢ién de la carga t - f¢
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.- - — - ==

Gy

o7 Il W :

Figura I-3

1.12.-Aceros PARA HORMIGON ArRMADO

ya se ha sehalado que el hormign posee una resistencia

a la traccién relativamente reducida en comparacifn con su yresig

tencia a la compresifn. Como la mayorfa Ge las estructiras gque se

2t.

constxuyen con hormigén se encuentran sclicitadas por flexidn, pa
ra compensar dicho d&ficit de resistencia se disponen,en las par-
tes de las secciones sometidas a tensiones de traccién,barras de
acero cuya misibn es absorber dichos esfuerzos.

Las barras gque se utilizan com@nmente son de seccién cir-

cular y los didmetros usuales son:
Qf (mm) 6 ~ 8 ~ 10 - 12 - 14 ~ 16 - 20 - 25 - 32 - 40
Con el fin de aumentar la adherencia entre hormigén y ace
o se utilizan barras conformadas de diversos tipos que se carac-
terizan por poseer su superficie nervurada. El m6dulo de elastici

dad longitudinal del acero es E, = 2,1 x 106 kg/cm?.

Por su calidad y caracteristicas, los aceros empleados en

estructuras de hormig6n armado se pueden clasificar como sigue:

1} Barras de acero, seccidén circular, laminadas en caliente

Es el denominado acero com@in, cuya designacifn es AL=-22

Resistencia a la traccifn caracteristica: G?k » 3400 kg/cm?
Limite de fluencia caracteristico: Gﬁ > 2200 kg/cm?

Alargamiento de rotura caracteristico: Ax& > i8 %



2) Barras de acero conformadas, de dureza natural

Su designacibén es ADN-42. Este acero posee un limite de
fluencia mayor que el acero comfin debido a una variacifn gque se
introduce en su composicidn quimica.

Resistencia a la traccién caracterfstica: Jy, » 5000 kg/cm?

K
Limite de fluencia caracterfstico: G}k ) 4200 kg/cm?
Alargamiento de rotura caracteristico: A"N 2 12 %

3) Barras de acero conformadas, de dureza mecinica, laminadas en

caliente y torsionadas o estiradas en frfo.

Sus designaciones son ADM-42 y ADM-60 respectivamente;es
ta clasificacibn es funcifn del limite de fluencia convencional
de cada acero. A este acero se le efectfia una tratamiento de tor
sionado o estirado en frio de modo de aumentar su limite de fluen
cia, Este se adopta en forma convencional ya que estos aceros,al
ser tratados, pierder su escalén de fluencia; el limite adopta-

do corresponde a una deformacifn permanente del 2%.

ADM-42 ADM-60

Resist.de traccién caracteristica: q&) soookg/cmz)sﬂm kg/cmz

Lim.convericional de fluencia caract. GhZK)HZOO kg/cm?| 36000 kg/cm 2

Alargamiento de rotura caracterist.: AWK 0% 8 %

23.

4) Mallas de acero

La malla es un material compuesto por barr:. de acero li
sas o conformadas, dispuestas en dos capas formando Angulc recto,
con todas sus uniones soldadas por el proceso de soldadura eléc-

trica, que se suministran en paneles o rollos.

En general se presentan mallas cuya disposici¢n de barras
forman cuadrados o recténgulos con separaciones gue pueden ser de
50, 100, 150, 200, 250 y 300 mm.

ﬁ/,

Los difimetros de barras varfan de 3 a 12 mm.

AM-50 AM-60

Resist.a la traccibn caracterist., Ttx > 5500 kg/cm? | ¥ 6600kg/cm?
Lim.convencional de fluencia caract. Jopz ¥ 5000 kg/cmz | 3 6000kg/cm?

Alargamiento de rotura caracterist. fiog 6 3 63

A los efectos del proceso de cdlculo de acuerdo a la Nor
ma DIN 1045 designaremos en lo sucesivo con /35 al I<mite de

fluencia caracteristico, sea convencional o no, o sea:
(3s = Tty limite real de fluencia
/33= GLZK limite convencional de fluencia

Como nomenclatura, para cdlculcs y tablas, se wutiliza-

r4 la siguiente:




24,

Acerr. BSt 22/34
Acerc 35St 42/50

Acero BSt 50/55

los ntimeros entre barras indican el lfmite de fluenciay la resis

tencia a traccibén caracterfstica, respectivamente.

CAPITULOII

COMPORTAMIENTO DEL HORMIGON ARMADO. DIMERSIONAMIENTO

IT1.1. - INTRODUCCION

El cflculo de una estructura comprende las siguien

tes etapas:

- Elecci6n del esquema estructural

- Determinacidn de los estados de carga

Célculo de solicitaciones

- Comprobacifn o dimensionamiento de secciones

Primeramente es necesario elegir el -esquema estructu
ral que refleje lo mis fielmente posible el comportamiento real de
la estructura, adoptando luces-de c&lculo, forma de trabajo, di-

mensiones generales y relativas de ‘las piezas, condiciones de a-

poyo, etc.

Luego se deben precisar las cargas permanentes y acciden
tales que actfian sobre la estructura, y las combinaciones de car

ga que provoquen los efectos mis desfavorables sobre la misma.
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Fl cilculo de solicitaciones se efectfia suponiendo un com
portamiento el&stico lineal de la estructura con proporcionalidad
entre solicitaciones v deformaciones. En esta etapa, la considérg
cifn del comportamiento no lineal de los materiales es aGn obje—
to de estudia, obteni&ndose mé&todos de cdlculo de solicitaciones

muy engorrosos, que escapan a los alcances de esta publicacibn.

Para la comprobacifn o dimensionamiento de secciones se

distinguen dos métodos de cdlculo bien diferenciados.

a) método clisico (tensiones admisibles)

b) método de cilculo en estados limites (carga Gltima)

Bisicamente ambos m&étodos consisten en:

a) Método clisico: supone una relacién lineal entre tensiones Y
deformaciones en el hormigén; el proceso de cdlculo consiste en
determinar las solicitaciones debidas a las cargas miximas de ser
vicio y dimensionar la seccién de modo tal que las miximas tensio
nes en el hormig6n y el acero no superen una fraccién de la resis
tencia de estos materiales, fraccifn que se denomina tensi6n admi

sible.

b) Método de cdlculo en estados lfmites: la relacién entre tensio

nes y deformaciones en el hormigén, se establece mediante una ley

de variacifn no lineal, que sin representar la verdadera distri-

ed e s

3
&
g
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bucibn de tensiones, da valores de las solicitaciones Gltimas,
satisfactorios y compatibles con los hallados experimentalmen—
te. El procesc de c8lculo consiste en determinar las solicita-
ciones miximas producidas por las cargas de servicio, mayora-
das mediante un coeficiente de seguridad, para luego comparar
dichas solicitaciones con las denominadas sclicitaciones Glti-
mas, que son aguellas que producirfan el agotamiehto de la pie
za, si los materiales tuvieran una resistencia igual a la re-

sistencia real elegida como resistencia de cilculo.

[I-2. - SEMEJANZAS Y DIFERENCIAS ENTRE CALCULO CLASICO Y EN ES-

TADOS LfMITES.

a) - Hip6tesis de Bernoulli

Ambos métodos presuponen la validez de la hipétesis de
Bernoulli "las secciones planas antes de la solicitacifn perma
necen también planas al ser sometidas a dicha solicitacifn'.Es
to implica diagramas de deformaciones especificas lineales ¥y

presupone una total adherencia entre acero y hormigd&n.

b} - Relacibn tensifn-deformacisn

Supcngamos la viga de la Figura IIL.l1 de hormigdn arma-

do simplemente apoyada y sometida a un estado de carga crecien
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Figura II-1

te hasta llegar a la rotura por flexibn.

Analicemos ahora una seccién comprendida en el tercio

central, donde se producen los miximos momentos flexoree e ini-

ciemos el proceso de carga. En un principio se producirdn defor-

maciones especificas € en la seccifn que provocarén un esta-

do de tensi6n lineal en el hormigén, tanto de compresifn como de

traccifén y un esfuerzo de tracci6bn en el acero, este estado de

tensifin se denomina Estado I y se mantiene para valores de las

deformaciones especificas € tales que provoquen temsiones de

ccidn 22 21 hormigén no mayores que la admisible.

En este estado no aparecen fisuras en la pieza, pudien—
do trabajar en conjunto hormigdn y acero bajo esfuerzo de trac

cibn.

Al aumentar las cargas aumentan las deformaciones produ
ciendo fisuras en el hormigén en la zona traccionada de modo que,
2l par interno en la seccifn lo forman la resultante del diagra
ma lineal de tensiones de compresifn en el hormigén y el esfuer
zo de traccifn en el acero. Este estado se denomina ESTADO 11 y
es v8lido hasta valores de tensién de compresi6n en el hormi-
gdn de aproximadamente la mitad del valor de la tensifn de rotu
ra, lfmite hasta el cual es vilida la relacién lineal entre ten

siones y deformaciones.

Es de observar que el eje neutro se ha acercado alas £i
bras comprimidas, respecto del ESTADO I, debido a la presencia

ds fisuras en la zona traccionada.

8i incrementamos nuevamente las cargas, las defarmacio-
nas especificas & aumentan, con lo cual, si nos ubicamos en
el diagrama & , £ del hormig6én veremos que la relacién entrxe

ambas magnitudes no es lineal, de modo que el diagrama de ten-




30.

siones de compresién en el hormigén se incurva tomando cada fi-
bra mis carga de la que tomarfia de existir una distribucién 1li-
neal, aumentando el brazo el&stico de la pieza ‘'Z y la fuerza

normal N. Este estado se denomina ESTADO ITI.

El ESTADO II es el utilizado en el cdlculo clisico vy el

ESTADO III en el c&lculo en estados limites.

De este andlisis surgen como conclusiones:

- Ambos métodos no admiten contribucién del hormigén a la trac-

cién, a diferencia del ESTADO I.

- La adopcién de un diagrama I ,€ lineal en el hormigén no es

vlida, como puede apreciarse en el gr&fico de la Figura I.2

c) - Seguridad

En el m&todo de célculo en estados limites se mayoran las
solicitaciones de servicio mediante coeficientes de seguridad.Es
tos dependen de que la estructura "avise" la rotura mediante fi-
suras bien visibles o que por el contrario se pueda producir ro-
tura brusca, sin aviso. El coeficiente de seguridad debe aumen-

tar cuando la posibilidad de "aviso" disminuye.

En el método clésico no es posible determinar la seguri

dad de la estructura ya que, al suponer un diagrama T ,& 1i-

31.

neal en el hormigsén, que dista mucho de 1la realidad, el cociente
entre la tensién de la rotura del material y la tensién de traba

jo no refleja el coeficiente de seguridad con que trabaja la plie

za.

d) - Determinacifn de las tensiones de cdlcula de los materiales.

En el m&todo clisico se establece la tensidn admisible
del hormigén a partir de la resistencia media obtenida en el en
sayo a compresibén de varias probetas y la tensidén admisible del

acero a partir de la tensidn correspondiente al 1fmite elastico

garantizado.

En el calculo a rotura, las resistencias de c8lculo del
hormigén y del acero se obtienen de las tensiones caracteristi-
cas de ambos materiales que se determinan tal cual lo explicado

en el capitulo de materiales.

[1-3. - CALcuLo Y DIMENSTONAMIENTO SEcUN NORMA DIN 1045

En lo que siguese aplicardn las bases generales de cilcu

lo v dimensionamiento de la nueva NORMA DIN 1045,

Esta norma establece el cédlculc de secciones en estados 11

mites para flexién simple, flexién compuesta y esfuerzo axil, te
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niendo en cuenta la relacién no lineal entre tensiones y deforma sultante de tensiones de compresidén en el hormi
ciones en el hormig&n gdn - Db ~ vy el esfuerzo en la armadura traccio

nada - Zg -
DS : esfuerzo en la armadura comprimida

[1.3.1. - Ecuaciones GENERALES DE EQUILIBRIO € ,Ebzz deformaciones especificas en las fibras mds vy
1

menos comprimida respectivamente.

f— b —p €, a, Esl .ESZ: deformaciones especificas en la armadura compri

+y +
A T E L x § €, : . F‘ mida y traccionada respectivanente.
S M Zg, N2 E=
' 1 e D,

-~ — —d— — T }‘“N“*h z N ur Mu : solicitaciones Gltimas.
2z
Asz l £ Z,F(lz:zjl' LS’ _zs’ J‘
€
" N,= D+ D, +Z, M
€ > 0 alurgumients |
70 trecaen * M,=-0, (3 -a)-pD, (L =d)+ 2z (L -d)) @)
u b 2 s 2 1 s 2 2

Figura II-2
M52u= Mu—Nu.Zsz=-Db.Z—Ds(h—d') (3)
NOMENCLATURA ‘ Msy,= My +Ny.2g = Dplo=-d|)+24(h-dy) (4)

d: altura total de.la seccibn

(1) ecuacidn de equilibric de fuerzas.

b: ancho total de la seccién
(2) ecuacibn de eguilibrio de momentos, respecto del eje baricén

h: altura Gtil de la seccidn, distancia entre la fi-
- . trico.
bra m&s comprimida del hormigén y la armadura trac

]
i
cionada | (3) ecuacifn de equilibrioc de momentos, respecto de la armadu-
ra traccionada.
d2: recubrimiento
X: profundidad del eje neutro (4) ecuacién de equilibrio de momentos, respecto de la armadu-

Z: brazo eldstico de la seccién,distancia entre lare ra comprimida.
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I1.3.2. - DIAGRAMAS CONVENCIONALES

a) Hormigbn

La NORMA DIN 1045 ha adoptado para el hormig6n el dia
grama J , & de la figura II.3, el cual no representa ningu~-
na distribucién real de tensiones, Sino un diagrama idealizado

cuyos resultados han sido comprobados satisfactoriamente.

G

"35% 207 0 =

T
|
!
|
|
!
i

Figura II-3

la funcién Jp={f{€,} queda definida de este modo:

0< €, . @,=0

£ 2
- 2°/ou\( E’b ‘{ 0 G‘b = _/BR {]»(]“@'leo_ ) }
~35%e6 £, (-2%. [ @ *~fq

35,

siendo {3 R tensibn de compresidn de cilculo

: ]
PBen | 110] 130 | 170 220 | 300 | 330 470
ErS 70| 105 | 140 | 175 | 230 | 270 | 300

La m&xima deformacidn especifica admitida es de -3,5%,,0
(solicitaciones a flexidn simple o compuesta de gran excentrici-
dad)y de ~2%/0o para compresién pura ¢ flexién compuesta de peque

na excentricidad.

- b) Acero

A

e
]

-3 5%, 2%

S%a
Ees

|-

Figura II-4

acero | 22736 162750 | 50755

€e 1.05 200 | 238
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Este diagrama ideal es aplicable para aceros de dure-

za natural como para aceros conformados en frfo.

Como deformacién especifica mdxima a traccibn se admi
te un valor del 5°/_ ., , pues si bien pueden admitirse alargamien
tos mayores antes de producirse el agotamiento de la pieza, se a-
dopta como limite funcional de la misma un aspesor acumulado de

fisuras de 5 mm por metro de longitud.

Ep,
Es

Figura II-5

37.

11.3.3 - DIAGRAMAS DE DEFORMACIONES ESPECIFICAS

En funcibn de las deformaciones lImites de ambos mate
riales hormigbn y acero, establecidas por la norma DIN 1045, se
obtienen los diagramas de deformaciones especificas de la Figu-
ra II.5. gue contemplan toda la gama posible de'§olicitaciones.
Se representa también la variacién del coeficiente de seguridad

Ge la seccibn.

Descripcifn de los Dominios de Deformaciones

Dominio 1

Est§ comprendido entre las rectas a (ESZ=ES]= S5 %e0)
y b (E52=5%0; €51=0). La solicitacién varfa desde una trac-
cibn pura hasta una flexo traccibn con pequena excentricidad,el
hormigén pricticamente no colabora ya que estd en su casi tota-

lidad traccionado.

Siendo ESZ=5€Q°la norma DIN 1045 asigna un coeficien
te de seguridad ¥=1,75 vya que el tipo de rotura es dbctil, o

sea con preaviso a través de fisuras claramente visibles.

Dominio 2

Est8 comprendido entre las rectas
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b €s2 = 5%e €a= O

c €s2 = 5% Ep1 * ~ 3,5 Yoa

La solicitacién oscila entre flexién pura o flexidn com
puesta, -
1) si A

s ©s muy grande, al trabajar con un €45"5%s1a resultan

te de tracci
ccidn Zs en las armaduras es mayor gue la resultan

te de compresi i
p idn Db en el hormigén, en consecuencia la s01i

citacién seri de flexo traccibn.

2) s1 A 1 A ] -
s ©S muy pequefia estamos en el caso inverso, flexo com-

presidn

3) si 5 = :
) si As es tal que Zs'Db +estamos en presencia de flexién pu

ra.
Dominio 3
Estd comprendido entre lag rectas

C 852 = 5 Yo B Eb) 2 =38 Y,

d Eg, = &

s2 €b1=-3'57°°

39.

siendo £45 la deformacién especifica del acerc correspondiente

al 1lfmite elfstico del diagrama O ,E convencional.

En este dominio se aprovechan el hornigén y el acero
por compieto ya que ambos materiales trabajan bajo deformacio-

nes que corresponden a tensiones maximas.

El coeficiente de seguridad aumenta para valores de
£ g menores gue 3% hasta un valor igual a2,lcuando £4= 0 .
El tipo de solicitaciones es equivalente al visto en el dominio

2.

Dominio 4
Estd comprendido entre las rectas

d Esz 2 Eeg ® Eb] = _3,5 yoa

2 €b2 = 0 H Ebi = -39 %

La recta d nos define el (ltimo diagrama de deformacio
nes especificas en el cual aprovechamos al midximo ambos materia-
les, de allf en més el acero trabaja con deformaciones menores
que 535 Y en consecuencia a menor tensién. En el otro extremo

la recta e nos define un diagrama de deformaciones en el que to-
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T.1 a T.3 denominadas Kh' de fAcil manejo y gue permiten calcu-
da la seccibén est& comprimida.
lar las armaduras m&s adecuadas, tanto traccionadas como compril

midas, para este tipo de solicitacién.
A este dominio corresponden solicitaciones de flexo-com

presifn con pequefla excentricidad.

Utilizacidn de la tabla Kh

Domir o 5

i E
1 o
Estd comprendido entre las rectas: ]' d M>0 h +
| )L N-g : +
; . 2 - ‘ €s
e E_b2= [¢] A €b1 3.5 Yoo ' #b*
£ gbzn—z%‘, ; Eb] = —2%o Figura II-6

La solicitaci6n varfa desde flexo-compresién con peque- .
f Se determina primeramente el valor Ms' momento respec
fa excentricidad a compresibén pura, la deformacién correspondien

to de la armadura traccionada.
te a la rotura debido a este Gltimo tipo de solicitacién es

Eb]=—2 Yo ., en general podemos expresar:
Mg = M -N.zg (tm.)
Eb, = -3,5%. ~0,75 Eb2 M ; zg: deberin tomarse siempre con signos positivos.
N : deber& tomarse positivo si es de traccién y

negativo si es de compresidn.

I1.4, - DIMENSIONAMIENTO A FLEXION PURA O FLEXION COMPUESTA

CON GRAN EXCENTRICIDAD (SECCION RECTANGULAR) Se calcula ahora el valor de K :
K h (cm)
h:
Mg (tm

Para elementos sometidos preponderantemente a flexidn,

b{(m)

-losas, vigas, etc.- es convenlente la utilizacifn de las tablas
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Entrando en tablas en funcidn del acero, en la columna
correspondiente a la resistencia del hormigén de nuestra pieza y
en el rengldn del valor Kh inmediato inferior al Kh calculado se

obtienen los siguientes valores:

€s: deformacién en el acero

£b]’ deformacién en la fibra m&s comprimida del hormigdén

a
——%”—: tensi6n de servicioc en el acero
kx : factor que permite calcular la profundidad del eje
neutro.
Xx=k,.b
kz:’factor que permite calcular el brazo elistico de la

seccifn
Z=kz,h
ku: factor de cilculo de la armadura:

M’s(fm) i k . N(?)

Bglem?) =
wic h(m}

g
—si”-( Yenf)

E
Se denomina P(h , al valoxr de Kh correspondiente a

Epy = -3,5/0s, &5 =3°/., v ¥ =1,75.

43.

- . R
Cuando el K, calcuisdo resulta mencr que K, ©s conve-

niente colocar armadura comprimida, entrando en tablas se obtie-

nen valores de %y v ksi con los cuales se calculan:
» M ! M o (tm)
Agz((:a'n‘z)ﬂ‘“ i PR ____FE'_..__,.._._(” ~ ;A ter L AL LLLLL N R
him: sy (ternt) ' him) ?
.75 N

o= A Arrngdura  comprimidy
- | As;  Armadura  traccionada

Las tablas de Kh han sido preparadas para relacicnes

d
—El— = 0,07,i0s valores 2 vy Jﬁ son factores de correccién
a utilizar cuando S%lj} 0,07; por el contrario si ?: € 0.07 se

adopta S = ﬁf% = 1.

AL lado de la columna correspondiente a Kh se’ obser-

va una columna de valores "ds", difmetros méximos de labarra de

acero a colocar para que las fisuras a formarse sean admisibles.

Ocurre a menudo que el difmetro miximo "ds" que nos ad
mite la norma, no es comercial o deseamos colocar otro mayor, en
este caso es necesario aumentar la armadura y se calcula median~

te la siguiente expresifn:
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3
d:
Ag= A l
cal ds
donde:
Asknfk armadura necesaria para cumplir con la condicién de
fisuracién admisible.
Aqmﬁcmzk es la armadura calculada con la expresi&n general.
dg: difmetro mixime que admite la norma para el Kp calcu
lado.
d;: didmetro de barra que deseamos colocar

[1.5. - DIMENSIONAMIENTO A COMPRESION PURA N ¢ 0 : M =10

La ecuacién de equilibrio de fuerzas resulta:

P
"

- Ay Bt A, T)

A
Ve e )

¥
Bg:
Tsy,’

coeficiente de seguridad = 2,1
tensién de cdlculo en el hormigén

tensidn en el acero paraunacortamiento unitario del
-2°/50

AcERO T1PO Tsy (Yem2)
BSt 22/34 2.2

BSt 42/50 4,2
 BSt 50/55 4.2

A , : secci6n de hormigbn

‘A s : seccibn de acero

t?}ﬁbo =

cuantfa geométrica

total = As
Ap

Las siguientes expresiones permiten calculax Ab Yy AS

en forma general o en funcibn de la cuantfa geométrica total.

Ay =g (E N+ Ay 3R)
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11,6, - DIMENSIONAMIENTO A FLEXO-TRACCION

N>G Mg= M-N .z, 4 O

En este caso el esfuerzo de traceifn es muy grande

frente a la flexién, haciendo que tcoda la seccifn esté traccio-

nada, puesto que si' Mg £ O ; M-N, Zep = Nle-z,.) £ O
siendo N >0 debe ser o- 2,80 U ed Zs,
£ e
fg :
1, g,
. b

AAs;l_ - ——_i’*“__.

=t
g

Figura II-7

planteando una ecuacifn de momentos respecto de la armadura A

. 2
se obtiene la armadura Ag y viceversa
N (z5,— &) (z5,+ €)
Ag, = . Al = ) s
= /% + 32 i
1 G;u/g (Zsz 251) 22 G;u/‘é Zgy + 252)

47.

donde i s ~tdn
Shes 3 1.75
Acere TiPo PBsry (Mrom®
BSt 22/34 1,725
BSt 42/50 2.1
BSt 50/55 2.9

11.7.- DIMENSIONAMIENTO A FLEXiON COMPUESTA CON PEQUERA EXCEN-

TRICIDAD {SECCION RECTANGULAR)

Para este tipo de solicitacién, caracterfistico en co-
lumnas de borde o pie de pértico, es conveniente colccar armadu
ra simétrica, a tal efecto se utilizan los diagramas de interac
cidén R4 a Al2 que abarcan todo el campo de solicitacidnes posi-

bles y permiten determinar la armadura necesaria.

El procedimiento a seguir es el siguiente:

e i >

.*_c——*fr‘

+—b —

rigura II-8
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a) se determinan los esfuerzos adimensionales: I1.8. - DIMENS TONAMIENTO A FLEXION COMPUESTA OBLICUA (SECCION REC-

TANGULAR)
N M
Este tipo de solicitacién se presenta por ejemplo, en

columnas gue trabajan como pie de 2 pébrticos perpendiculares en-

i
" b4 3k M=% a7, !
\
|
\
|

donde, es importante sehalar que d no es el lado mayor, sino tre sf, o que soportan 2 ménsulas normales entre si.

aquel gue representa la altura de la seccién cuando actfiael mo ?
b.d?
i2

momento M, o sea J =

d

rresponde, en funcibén del tipo de acero y del recubrimiento T

+ 1 1 -
trazamos 2 rectas, una paralela al eje de abscisas por el pun Figura II-9

Utilizando ahora el diagrama de interaccién que co- 1
to n dato y otra paralela al eje de ordenadas por el punto m \
I

.dato y en la interseccifn de ambas se obtendr& el valor de la

| Figura II-10
cuantfa mec&nica (-Uo| = &Jp, de este modo podemos determi- | —_———

nar la cuantfa geométrica total foty

" ;

. Wwo
foy(. 0-/‘, o 4-/“‘ 02 slendo/uolj/a 05" ﬁs/‘_ﬂR

d|i ) @ ° 4
i | s
y la armadura — 4 4
@ b ——
d N My ¢
Agp= Ag, = b.d Ag= Ay +A l o o As 4
s2% Ag = Ao,y b. s A, T Ry, | - |

+— b —F
a su vez en los diagramas de interaccién estdn indicadas rectas )
Figura II-11 Figura II-12

de igual estadc de deformacién y rectas de igual coeficiente de |

seguridad.
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En funcidn de la posicién del centrs de presidn, due

ublcamos con

" N H [
elegirmos la disposicién de la armadura en la seccidén; en la fi-

gura II.13 se observa en sombreado, las zonas donde se ubica el

centro de presiones y la armadura mfs conveniente para cada ca-

SO,

N

N

é/%%/ / /7 /////’

SN
N

O\

N

N
\
NN
A

ﬁ%g»’z

@

7z //12;?;/

Figura II-13

La disposicién I resulta apta para secciones en las
cuales, el centro de presidn puede ubicarse en diferentes posi

ciones debido a que los momentos pueden cambiar de signo y don~

de Mx? My

La disposicién II es aceptable cuando My 2 My ¥y pue-

de habex cambio de signo.

La disposicidn III es valida cuando resulta My > My

o My > My pero los momen os no cambian de signo.

Luego determinamos

N My My

"* Tb.d. 3n Ml BEA ¢ ™ Bdae

utilizando los 8bacos A.13. a A.17., con el valor n ubicamos el

octante en el cual se debe trabajar y haciendo

'y 1 x 2 Y
S, my > mx b ml = my m2 = mx

se obtiene .a cuantfa mecfnica total tot<ad,
La cuantfa geomé&trica resulta:

ou&)Q

'OE/A4O i ‘/35/73R
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y la armadura total

Ag= lol}LO.b .d

[1.9,- DIMENSIONAMIENTO A FLEXION COMPUESTA (SECCION CIRCULAR Y

ANULAR) ,

a} seccibn circular

Describiremos ahora los pasos a seguir para dimensio-
nar un elemento de seccibn circular sometido a flexibn compues-
ta, a tal efecto se utilizan el diagrama de interaccibn A.16,de

terminindose: |

= __N___ - __NL__ dy
r2 /3r r* /g As

con n y m se obtienen del diagrama correspondiente, 1los siguien

tes valores:

Eb;’EbZ: deformaciones del hormigén en las fibras mfs aleja-

das.

Es : deformacién en el acero.

53.

rozcuo= cuantfa mecfnica, con la cual podemos determinar la

cuantfa geométrica.

totLw o

A ak (3s /3

y la armadura total
- 2
Ag = rob;co.TT.r
b) seccifn anular

En este caso, se utilizan los &bacos A.17 o A.18 se-
d,
r=rg

gin resulten la relacién entre radios y la relacifn

siendo d1 el recubrimiento de la armadura

Se determinan

N M
n= .

z —— m=
o r?. g .13 3y




fij, N
0,70 0,51
0,90 019

la cuantia geométrica resulta

@ o

JALO s —_—
s /r3q

y la armadura total
As =J}& 0. X T f2
En ambos tipos de seccidn (circular o anular), si la

solicitacién es de flexibén compuesta segln 2 planos de flexién

se dimensiona del mismo modo, s5lo que haciendo:

M,

CAPIT TULQ I

LosAS

I11.1. - INTRODUCCION

Los entrepisos de hormigdn m&s comunmente usados, estén
constitufdos por losas y vigas, formando un todo monglitico. Las
cargas que actlian sobre las primeras se transmiten a las segun-
das y &stas Gltimas las transfieren a las columnas, ya sea direc

tamente o por intermedio de otras vigas.

A su vez, las columnas transmiten al terrenoc de funda
cifdn, mediante sus respectivas bases, el total de las cargas .ac-

tuantes.

Las losas de entrepiso pueden ser llenas o aliviana—
das, seglin que todo su espesor est& ocupado por hormigén o gue
se intercalen en el mismo, elementos huecos prefabricados, obte-
niéndose asi estructuras mis livianas y aislantes; otro tipo de
losa muy utilizada es la losa nervurada constituida por nervios
o0 vigas de escasa separacifén entre si y losa superior o placa de

poco espesor (7 cm), que los une a todos ellos. En estos casos
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el moldeo de la losa se efectfia en obra conjuntamente con las vi

gas que le sirven de apoyo.

Tambifn pueden construirse losas de entrepiso con ele-
mentos resistentes premoldeados,los que permiten acelerar lacons
truccién y, al mismo tiempo, eliminar o reducir a un minimo el em

pleo de encofrados, con la consiguiente reduccién de costos.

I11.2, - LosAs MACIZAS
[I1.2.1, - CLASIFICACI9N: LOSAS ARMADAS EN 1 O 2 DIRECCIONES

Losa es todo aquel elemento estructural en el cual,dos
de sus dimensiones prevalecen frente a la tercera y las cargas ac

tGan en una direccifn normal al plano medio de la losa.

Desde el punto de vista de su funcionamiento estructu-~

ral podemos clasificar en dos tipos.

a}) armadas en 1 direccién

b) armadas en 2 direcciones

del tipc a) tenemos:

57.

~ losa en voladizo
-~ losa con 2 lados opuestos apoyados y 2 libres
- vy todas aguellas losas, que apoyadas en 3 8 4 lados, se cumpla

|
que la relacibn entre sus lados resulta: ilL > 2
X

B A M

Figura III-1

Se explica esta clasificacifn por lo siguiente: supon-—
gamos la placa de la Fig. III.l., simplemente apoyada en sus cua-
tro bordes y con carga uniforme y repartida en toda su superfi-
cie, luego, siendo O el punto medio de la placa, VVO serd el

descenso del mismo y la flecha mixima.

Si analizamos ahora las deformadas de dos fibras, pa-

santes por O de direccifn X y direccidn Y , Vemos que am-—

bas deben concurrir a un mismo punto 0' , posicidn final de o ,

pero los radios de curvaturas de las deformadas son diferentes.




‘Liamando .y a la deformada en la divecci8a # y Jy

a la deformada en la direcci8n Y

vemos que S A

JQ : radio de curvatura en la direccién X
/% @ radio de curvatura en la diveccién Y
. 1 L
siendo W' = v la curvatura de la deformada rasultas
I3l L]
Wy 3 W},

y recordando que M; = ~EJ W,

E : mfdulo de elasticidad del material

J : momento de inercia de la seccibn
resulta My > My

O sea que a menor longitud de lado, mayor curvatura ¥y

en consecuencia mayor momento’ correspondiente a esa direccisn.

l."_ y 2
I
se obtiene MX > My en consecuencia se calcularid la losa co-

Si en el ejemplo de la Fig. III.l. resulta

mo armada en una sola direccidn.

del tipc b) tenemos

Todas aquellas losas, que apoyadas en 3 6 4 lados se

3]
o]
-
o
@

|
cumple que la relacibn entre sus lados resulta: -ly—— £
B X
vinculadas en sus vértices mediante columnas.

111.2.2 - CarGas

Sobre losas tendremos actuando 2 tipos’ de cargas:
- permanentes (peso propio, contrapiso, mortero de asiento, piso,
cielorraso suspendido, muro de mamposterfa, etc.}

- ver Tabla T25.

~ accidentales o sobrecargas (sobrecarga originada segGn desti-

no del local , apoyos de miquinas,

vehiculos, etc.) - ver Tabla T25.

[11.2.3, - Luces DE CALCULO

a) Cuando se supone apoyo sin restriccibn al giro.

g, i F
le=lo* 3 t 3

s5 adopta el menor valor

'c = 1,05 |0 J
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A

Figura ITII-2

b) Cuando se supone restriccibn parcial o total al gi-

ro.

L
se adopta el menor valor
1,05 Iy J

£ 4

Figura III-3

¢} en losas continuas

Figura III-4

d) en caso de voladizo.

IC =1,05 Io

Figura III-5

6L
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151,24, - ESPESOR MINIMO DE LOSAS Los espesores de losas no dsben ser inferiores

aloraes winimos impusstos por rvazones d2 deformak

Ga gue las flechas que se produzcan en estado de serviaio no 3u-
Estos son valores minimos del espesor total de losa:

i i
jul 2 determinados limites; para ello se define f1= -ﬁf—” 5y es-
tos valores de m scn vilidos para losas de edificlos de vivien
en general : 8 cm h
da o con scbrecargas similares. (Figura III.6.)
nervuradas 2 7 cm
transitables para autombviles -+ 10 cm

para camiones <o ve-

hiculos pesados : 12 cm i11.2.5, - LosAs ARMADAS EN UNA DIRECCION
. L. i R Como habfiamos visto estas losas transmiten su carga e-
LOSAS ARMADAS en1 direccidn LOSAS ARMADAS en2 direcciones .
sencialmente en la direccién de la luz menor, de modo gue, la ar
ESQUEMA  ESTRUCTURAL m ESQUEMA  ESTRUCTURAL m )

madura principal se ubicard en dicha direccidn, ceclocando una ar

—g 12 Sa madura minima constructiva en la direccién normal.
. e

Para la determinaci®n de los esfuerzos caracteristicos,
&= 30

se calculard una faja de 1 m como si estuviera aislada, bajo la

y/
Zj
’ Z
., 24 55 . accibn de las cargas, resolviéndose como una viga de ancho unita
Z:Z Z '

rio.

4% — =< A]“ 40 60

G ‘ [11.2,5.1, - DETERMINACION DE LAS CARGAS

a) Carga en toda la superficie de la losa

‘Llamaremos : cargas permanentes

Figura III-¢
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P : sobrecargas accidentales
q : carga total (g + P )

La carga total actuante en una faja unitaria seré:
g=(g+p)im (t/m)

b) Cargas puntucles y lineales

Se pueden determinar los esfuerzos en losas determinan

do un ancho de distribucién " bM * normal a la 1luz de cilculo

de la losa con los valores indicados en la Figqura ITI.7.
La superficie de accifn de la carga se determina me-
(paralelo y normal a la luz de

diante los valores ty , Yy

célculo de la losa, respectivamente).

De acuerdo a las figuras IIT.8. y III.S.

resulta: tj= byt2s+d (1= x,y)
donde: bo = ancho de la impronta de la carga
S = espesor de piso y contrapiso, O espesor de car-

peta de distribucidn, etc.

d = espesor de la losa

Luego se calcula una viga de longitud de cdlculo igual

a la de la losa y con una carga distribufda de valor icual a
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extendida en una lonyitud fy v cuvo baricentre estd a una
distancia % del apoyo izguierdo de la losa, siendo P (1) elwva-
lor total de la carga concentrada lineal o rectanoular seglnelca

50 .

Hemos determinado entonces los esfuerzos caracteristi -

cos en la viga:

Me ° méximo momento en el tramo
hﬂs ¢ mdximo momento en el apovo
Q ¢ esfuerzos de corte en los apoyos
luego determinando bm de la Figura III.7, podemos calcular,

M
Me = F momento de losa en el tramo por metro de ancho
F bm
M .
mg = S . momento de losa en el apoyo por metrc de ancho
b
q = (gi : esfuerzo de corte de losa en apayos por metro de
m

ancho con | = izg. o der.

Asimismo se denomina:

abscisa del mdximo momento de tramo

c
I

l¢ = luz de cAlculo de la losa

ly = luz del voladizo




Es i-port~nte sefialar que el ancho de distribucién by

no podrd adoptarse mayor que el ancho real posible, por ejemplo
1 Vigas sin rigidez a torsion

Eldstica de deformacidn

cuando la carga estd ubicada cerca de los bordes. =
9 TR W

111.2.5.2, - DETERIINACION DE ESFUERZUS CARACTERISTICUS

IIVigas con rigidez a torsion
Eldstica de detormacidn

Una losa se la considera simplemente apoyada cuando sus

‘xtremoe pueden girar libremente, por ejemplo cuando apoya sobre
nampos terfa.

Por el contrario, si la lusa posee continuidad con ele
wentcs de gran rigidez, por ejemplo, losa armada en 2 direccio Figura III-10

ncs de espesor mucho mayor, viga de gran rigidez a la torsién,

etc., se dice que la losa estd empotrada en ese borde.

Normalmente estos empotramientos no son perfectos te-

niéndose una situacién intermedia,asimismo no es recomendable su N
) A MIVEL DE LOSA NIVEL DE LOSA
poner la losa empotrada en las vigas, pues de hacerlo habria que | Z .—g——
. R . ., | VIGA_ M
asegurar mediante dimensiones y armadura adecuadas que la misma e
o ) A o la e AA
sea suficientemente rIgida a torsién frente a la rigidez a fle~ 1| coumna CORTE A-
]
. Jed
xién de la losa. ! | CIN
! I
WXL N Y CE

En la Figura III.10 vemos que, en €l caso (I), las vi-
gas alnotener rigidez a torsidn permiten el libre giro de la
losa sobre sus apoyos, contrario a lo gue ocurre en el caso (IT),
en el que suponemos,que la rigidez a torsidén de las vigas es tan

grande que anula los giros en los bordes de losa.
Figura ITI-11
—_—
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Para impedir los giros, aparecen momentos flexores en
la losa (o sea aguéllos que producen traccibn en las fibras su-
periores y compresidén en las inferiores), que se traducen en mo

mentos torsores en la viga repartidos a lo largo de la misma.

Las vigas apoyan, por ejemplo, sobre 2 columnas (ver
Figura III.ll.), estas recibir&n entonces 2 tipos de carga, N
esfuerzo normal debiao a la reaccién vertical de la viga y unmo
mento flexor M , reaccién producida por los momentos torso-

res distribuidos. Estos esfuerzos N vy M mis el peso pro-

pio de la columna se transmiten en definitiva a la base.

Vemos entonces que, al comprobar en primera instancia
que la rigidez a torsifn de las vigas es nmuy grande frente a la
rigidez a flexién de la losa, podiamos asegurar que en los bor-
des de la misma & = O , pero a costa de aumentar la armadu
ra en vigas, columnas y bases puesbsoportan nuevas solicitacio
nes, sin por ello, haber logrado disminuir la armadura en lalo
sa, obteniendo como Gnica ventaja que la flecha de la misma re-

sulte menor (Figura III.12.).

Para losas de un tramo, los esfuerzos miximos M, Q
deben obtenerse para carga total g+ p , utilizando la tabla
T49 .Por el contrario en losas de varios tramos, es necesario u-—

bicar convenientemente la sobrecarga para obtener las miximas

solicitaciones. A tal efecto se pueden utilizar las tablas T50

SOLICITACIONES

ELEMENTO Viga sin rigidez a Viga con hwdez a
ESTRUCTURAL tarsion torsion

VIGA M Q M Q M,
COLUMNA N N .M
BASE N M ™M

Figura III-12

v T 51 que se explican en el punto IV.6. del capftulo IV; o en su
defecto resolver el sistema hiperest&tico utilizando los métodos

dados por la teoria de las estructuras.

111.2.6. - LosAas ARMADAS EN DOS DIRECCIONES

Este tipo de losa transmite los esfuerzcs en ambas di~
recciones, de modo gie, serd necesario colocar armaduras principa

les perpendiculares entre si, para absorber dichas solicitaciones.

1 - Determinacidn de las cargas

a) repartida en toda la superficie de la losa

, @

g cargas permanentes (t/m)
2

p sobrecargas (t/m)




=g+p

b) cargas puntuales y lineales

Conocido el valor de la carga y su extensién o su
proyeccidn en planta es necesario recurrir a grafi
cos de superficies de influencia que nos permiten
hallar para cada tipo de carga y condiciones de bor

de, las solicitaciones miximas.

2 - Determinacifn de esfuerzos caracterfsticos

a) losa aislada

Se calculan las solicitaciones a carga mixima g+p,

para elle se utilizan las Tablas T.26 a T.47.

Se elige la tabla en funci®n del tipo de vinculacifn
y en funcifn de la relacién de lados, y se obtie~
nen los momentos de tramo en ambas direcciones, los
momentos en los empotramientos y la resultante de

las reacciones sobre cada lado.

La tabla fue confeccionada en base a la teorfa de la

elasticidad para valores de /%b (coeficiente de Poi

sson) = 0; dado que para el hormigdn armado se recomienda

un valor de 4 = 0,2 se pueden corregir los valores cobte

nidos en tablas mediante las siguientes ecuaciones:

M, = 1 M +,/Q'M )

-4

My= M+ M)
_/a,) /u

siendo : hﬂx ,hﬂy : los valores de momentos corregidos
* .
hﬂ:'.hﬂy : los valores de momento obtenidos de

tablas W =0 -

El calculo de una losa armada en dos direcciones, me-
diante la teoria de la elasticidad, supone la existenciade rigi

dez a torsidn en la misma, esto no es vilido cuando las losas:

- no estén aseguradas contra el despegue en las esquinas.
- en el encuentro de dos bordes simplemente apoyados no existe
armadura de esquina.

- presentan huecos considerables en las zonas de esquinas.

En estos cascs, para lograr la seguridad necesaria a ro
tura, se deben aumentar los momentos de tramo calculados con las

tablas.
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A tal efecto se ha confeccionado la Tabla T.48 con la

cual se pueden obtener My , My ya corregidos.

b)

losas continuas:

Cuando la losa consta de varios pafios continuwos, los momen
tos flexores deben determinarse teniendo en cuenta la con-

tinuidad y considerando para cada seccidén los estados de

carga més desfavorables.

g:icarga permanente

p:sobrecargas

Figura II1I-13

La distribucién de cargas se hard del sigulente modo: para
obtener el méximo momento flexor positivo en el pafio 6 (Fi
gura III.13.n) se cargard dicho pafio con g+p v los res-
tantes alternativamente con g vy @g+p como los cuadros
blancos y neg;os de un damero. Para el apoyo Qd ver Figu-

ra I1T1.13.B.

b.l) C&lculo de momentos en el tramo

L

2)

Se supone primeramente gue todos los pafios estdn so-

metidos a una carga ficticia de valor

. L
Q“g+2

y se admite gque en este estado parcial Ae carga no se
produce rotacidn en los apoyos lindantes con otras
losas. De esta forma cada pano se comporta como una
losa empotrada en uno o varios bordes, seqlin sea su
posicién relativa (pano esquinero,marginal, interior,

etc.)

Luego se consideran los panos cargados alternativa-
mente (Figura III.13.A.) con cargas ficticias de va-
lor:

e P

que se supondran dirigidas hacia abajo en 1los panos
rayados y hacia arriba en los restantes; en este nue
vo estado parcial de carga se admite gue cada losaes

t4 simplemente apoyada en sus cuatro bhordes.

sumando ambos estados de carga se obtienen los momen _

tos maximos y minimos de tramo.
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b.2)

Ejemplos

Cédlculo de momentos de empotramiento

Se cargan ambas losas contiguas con g+p y se calculan
cada una de ellas con sus verdaderas condiciones de bor
de y considerandolas empotradas en los bordes contiguos.
Como momento de dimensionamiento puede adoptarse el pro

medio de los momentos de empotramiento de ambas losas.

- Cdlculo losas 5 y 6

LOSA 6

Mmax tramo

o

e +
o B CARGA : —%

CARGA * ¢ + =

Mmin tramo
A +

LIVl

CARGA® g + & CARGA' - &~

Mapoyo M
- s

T

AN

LS

CARGA: g + p

LOSA 5

Mmax tramo

+
cARGA ' g+ &
Mmin tramo
+

carGA: g+ &
Yapoye

PR M-

AT

CARGA: g + p

Momento de dimensionamiento

Mg+ Mg

Mg = >

o

C&RGA=?

CARGA : ~ —g—

en apoyo
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IH.2.7. - DIMENSIONAMIENTO Y DISPOSICIONES DE ARMADO

2.7.1. - DIMENSTONAMIENTO

Como hemos visto, las losas est&n sometidas a
solicitaciones de flexidén; para calcular las armaduras se uti-
lizan las tablas *“ Kh " descriptas en el capftulo IT, dimen

sionando como una viga de ancho bg = 1 m.

Figura IIT-14

79.

donde:

M = momento flexor de c&lculo

h = d-d,

d2 = recubrimicn®o

bo = ancho de dimensionamiento

hy = altura fitil a adoptar en la direccidn de

mayor momento

h2 = Altura Gitil a adoptar en la direccidn de

menor momento
Una vez determinada la armadura, en cm?/m de 1o
sa, se puede determinar el didmetro y separacidn de las barras

mediante la tabla T.55.

[11.2.7.2. - DISPOSICIONES DE ARMADO

Armadura minima

g6 /25cm ) g6 “/2d

Separacidn mixima entre barras

a) en la direccifn més solicitada

as= 15 + 4%%— (cm)
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b) En la direccifin menos ¢alicitada

Q= 25 cm o) a=2d (em)

En losas armadces en una direccidn se cclocard on la di
reccién secundaria, (la de mayor longitud) una armadura cuya sec

cién es:

1 . c
Ay = Al principal v como minimo 4 65/25 ecm

En losas simplemente apoyadas se deberd prever una ar-
madura minima en la zona de apoyos, para cubrir eventuales momen

tos de empotramiento, cuyo valor debe ser:

ASA > _17)‘ As tramo

Fara cubrir momentos en los apoyos de losas continuas
se podr&n levantar barras de la armadura correspondiente al tra-
mo; cuya seccidén no podrd superar los 2/3 de la armadura del tra
mo. Si las barras dobladas provenientes de ambas losas continuas
no alcanzan a cubrir el mcmento se agregardn barras adicionales

necesarias.

En losas continuas debe procurarse que las armaduras
de una misma direccin, en campos contiguos, tengan igual separa

cidn o que las separaciones sean mltiplos simples una de otra

81.

(doble, triple, etc.) a fin de facilitar su colocacién en obra.

Armadura en las esguinas:

Si se prevé en las esquinas de la losa armadura de tor

sién, &sta se ubicard en la parte inferior y superior de la lo-

sa de acuerdo a algunos de los dos criterios siguientes:

1) armadura inclinada 6 2) armadura paralela a los lados.

%N
7“0'3 lmiﬁk 0’2 lmin\k

0,3T

lmn_

*

w

04 Lin

Figura III-15
provce oo
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Primer criterio: Armadura inclinada: la inferior normal a la bi
sectriz del &ngulo gue forman los bordes de la
losa y la armadura superior paralela adicha bi

sectriz, siquiendo los criterios de la Figura

II1.15.
ASMf = Aswp - Asﬂuno
AS!ramo: armadura inferior en el tramo de la losa (cm?/m)

Segundo criterio: armadura paralela a los lados de acuerdo al es

quema de la Figura III.15.

A

sinf Assup = Asrramo

IT1.2.6. - ArsLacion

Las losas llenas, si bien son las de ejecucibn mis f&
cil y las que admiten menores espesores de entrepiso, tienen co-

mo inconveniente su reducida capacidad de aislacién térmica y a-

clistica.

Para mejorar esas condiziones se las suele recubrir
con capas o elementos aislantes. Los hormigones livianos de pie
dra pdmez y los celulares, obtenidos mediante la adicién de a-

gentes espumigenos, constituyen materiales ideales a ese objeto.

Dichos hormigones pueden colocarse directamente en o
bra, o también pueden utilizarse en forma de bkloques o losetas
premoldeadas. Debido a los bajos coeficientes de transmisién tér
mica y acfistica de estos materiales, bastan peguefios espesores

para obtener aislacifn satisfacteria.

En azoteas o entrepisos donde no interese mayormen-
te la pérdida de alturas puede lograrse en forma econdmica una

excelente aislacidn, con mezclas de suelo-cemento.

Cuando se usan techados asfdlticos, para la protec-
ci6n de azoteas en zonas calurosas, es convenlente blanquearlos,
a fin de evitar la excesiva absorcidn de calor, caracteristicas

de las superficies oscuras.

1[1.2.9. - REACCIONES DE LOSAS SOBRE SUS APOYOS

En losas armadas en una direccibén, las reacciones
{1/m) se obtienen mediante las tablas T.49, T.50 y T.51, de a-

cuerdo al tipo de carga y condiciones de apoyo de la losa.



En losas armadas en-dos direcciones se pueden calcu-
lar las reaccicnes sobre las vigas de borde, obteniendo diagra
mas de cargas resultantes al dividir la losa en tridngulosy tra

pecios, segln Figura IIT.36 « ITIT.17.

Figura III-16

Cuando a una esquina concurren 2 bordes de igual ti
po de apoyo, el &ngulo divisorio es de 45°, si concurren unc em
potrado y otro simplemente apovado, el &ngulo adyacente al bor
de empotrado es de 60°, De este modo las cargas actuantes sobre
las vigas de borde gquedan representadas por diagramas triangula

res o trapeciales.

85.

Figura III-17

En los esquemas I a IX se han representado y calcula-

do los diagramas de cargas sobre las vigas de borde para los §

casos de sustentacifn mis comunes:

Se denomina:
| : longitud del lado mayor de la losa

y !

Iy : longitud del lado menor de la losa

g, : valor de la ordenada méxima de la carga
distribufida en un borde simplemente apo
yado

Qg valor de la ordenada mé&xima de la carga

distribufda en un borde empotradoc.
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111.3. - LosAS NERVURADAS DE HORMIGON ARMADO

Son losas formadas por vigas-placa con una separa-
cifén m&xima entre nervios de 70 cm; en este caso no es necesario

realizar una verificacidén estdtica de la losa.

ToTUUw |

a < Mem

Nervios longitudinales

Fa
T,
ﬁ

J )
mimisimis

Figura III-18

93.

Sobrecarga maxima admisible: p = 500 kg/m?

Sobrecargas debidas a vehI-
culos pesados: no son admisibles

En caso de existir cargas concentradas de wvalor
P » 750 kg, deberd colocarse un nervio transversal de distri

bucibn.

II1.3.1, - PLaca

No es necesario realizar una verificacién estdtica.
espesor minimo 8y, ¥ 'WE;IN
emin ¥ Som.
siendo IN luz libre entre nervios.

La armadura transversal (perpendicular a la direc-

cién de los nervios )debe ser:

BSt 22/34 34 8 /m
BSt 42/50 3¢ 6 /m
BSt 50/55 386 /m
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I11.3.2, - liERVIOS LONGITUDINALES
Las solicitaciones se obtienen de acuerdo a lo ex-
plicado para losas armadas en una direccidn, siendo la 1luz de
célculo la correspondiente a los nervios longitudinales.
C v C \) ﬁ*c
> > .
AN
.
c v c ¢ -
Neryios_tranversales Nervios _longitudinales
FAN ray Ay
L b Y
* ! 7 ! A
Figura III-19
En la Figura III.19 se observa el esquema de cflcu
lo para la losa nervurada .de la figqgura; una vez determinados los

esfuerzos caracteristicos, se obtiene la armadura de acuerdo a

lo explicado en el capftulo II adoptando como altura el valor d

55.

(suma de la altura de nervio longitudinal y de placa). Esta arma
dura debe distribuirse en forma uniforme en todos los nervios lon

gitudinales.

Si en cada nervio existen, por lo menos, 2 barras,

se debe doblar cada segunda barra en el apoyo.

El ancho minimo de nervios es de 5 cm,pudiéndose en
sanchar en la zona de apoyos, para una mejor absorcién de los mo

mentos negativos, con una inclinacién de 1:3 (Figura III.20).

Viga principal

Ensanche (137

Mervio longtudinal

Figura III-20

En los nervios longitudinales se deberfn colocar es

tribos tales que cubran la tensi6n T =0,25 max T,

Se podrin suprimir los estribos si se cumplen las si
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gulentes cuatro condiciones simult&neamente:

1- p £ 275 kg/m?
2 ~ Jdifmetro de la armadura longitudinal £ 16 mm
3 ~ la armadura de tramo se extiende de apoyo a apoyo

4 - max Ty & Ty, (ver Tabla T57)

111.3.3, - NERVIOS TRANSVERSALES

A los efectos de repartir la carga uniformemente en
todos los nervios longitudinales’se deben colocar nervios trans-
versales, cuya separacién mi&xima viene dada por la tabla de la fi

gura IIT.21.

SEPARACION ENTRE NERVIOS TRANSVERSALES

L !

VALOR DE a <& '§' a ) F

SOBRECARGA p

kg L
{275 /mz no  Son necesarios 12 d

>275 K9 2 o d 8 d

|+ luz de los nervios longitudinales

97.

En general, es conveniente que la altura y armadu-
ra de los nervios transversales coincidan con las respectivas de

los nervios longitudinales.

Es conveniente aclarar que, si la separacifin entre
nervios longitudinales resulta mayor que 70 cm, deberd efectuar
se el cllculo de solicitaciones y el dimensionaﬁiento de arma-
dura suponiendo un esquema de losas contfnuas, armadas en unadi
reccifn, apoyadas en los nervios gue se dimensionarin con el cri

terio explicado para vigas.
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IV.1. - InTRODUCCION

Son estructuras lineales, o sea donde una de sus dimensiones

prevalece frente a las otras dos y de seccién arbitaria.
En general tendremos:

- Vigas de secclfn rectangular.

- Vigas placa, donde en la absorcién de esfuerzos de compre
sifn actfian placa y nervio unidos monoliticamente;&staspue
den ser vigas placas aisladas ¢ vigas placas donde la pla
ca forma parte de una losa.

En la Figura IV.1l se han dibujado las secciones de una vi-
ga placa en T, viga placa en L y una rectangular. Asimismo
se ha dibujado una planta de entrepiso formado por tres lo
sas y una zona vacfa, con vigas y columnas, para esquemati
zar las vigas de seccifn rectangular y aguéllas gue en co-

laboracién con las losas forman vigas placas T & L.
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V.2, - Cagreas

fr neneral las cargas que solicitan a vaa viga pueden sa:

distribuidas o concentradas.

Dis*ribufdas: Incluyen el pesc propio de la viga, reaccién de lo-
sas vinculadas a ella', peso de muros o tabiques
que apoyan sobre la misma, etc. (t/m)

Concentradas: Estas son originadas por vigas, viguetas o columnas

que descargan sobre la viga. (t)

V.3, - Luces pE chLcuro

De acuerdo a las corr.icaones de apoyo, se adoptardn las in

dicadas en el punto 17T.".3. del capftulo de losas.

IV.4. - CONDICIONES DE APGYO

a) Simplemente avoyadas: Cuando descansan en mMUres, en o-

tras vigas o sobre columnas de muy poca rigidez a fle-

xién frente a la rigidez de la viga.

b} Empotradas: Cuandc sus extremos se hallan rigidamente
vinculados a otros elementos estructurales, por ejem-
plo tabigques ¢ columnas, cuya rigidez a la flexidn es

muy superior & la rigidez de la viga.

L.

Y9 V3-V4-V5H Vi -v2
V6-V7-V11 Y8-ViD-vi2
(9] Vi Cc2 V2 c3
~
/// ~o ///
=~ -
o) /// ~ e
> /}x\ E
N
> /// ~
C4 y C5 V4 ~.llce
v E@
=~
>
<3 =
> >
c? v5 c8 V6 [o]

Figura IV.1
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c) Parcialmente empotradas: Es un caso intermedio en

tre los dos, vale decir cuando se resuelve en con

junto el sistema viga~columnas formando una estruc

tura aporticada

d) En voladizo: Cuando tienen un extremo libre y el
otro rigidamente vinculado a alglin otro elementoes

tructural.

e) Continuas: Las gue se extienden scbxe varios apo-
yos simples y que desde el punto de vista estructu

ral, trabajan solidariamente.

IV.5. - ReLaciones. Autura uTiL - Luz DE cALculo

Al igual que en losas, las vigas deben poseer una al-
tura minima para evitar posibles deformaciones incompatibles pa
ra su buen funcionamiento en estado de servicio; estos valores
son vdlidos para edificios de vivienda o con sobrecargas simila

Ires.

103.

ESQUEMA ESTRUCTURAL| M

—— 8
P — Y 16
Pay I ~ = 22

—¥% == 25

Figura IV.2.

iV.6. - DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS CARACTERISTICOS

Las vigag pueden estar sometidas a esfuerzos de fle-
xi6n, corte, torsién y en el caso de travesafios de pdrticos,afle
xi6n compuesta. Veamos ahora como determinar los médximos esfuer-

zos de flexifn y corte.
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En las vigas de un solo tramo, se determinan los es
fuerzos originados por las cargas totales o sea, cargas con-

centradas y distribuidas permanentes mis sobrecargas.

En la Tabla T49 se pueden obtener los esfuerzos carac
teristicos, para diferentes estados de cargas de los cuatro es-

quemas de vigas m&s comunes.

Cuando se trata de un sistema de vigas continuas apo-
yadas sobre vinculos simples, las solicitaciones méximas y mi
nimas se obtienen ubicando en el sistema las cargas permanef
tes en todos los tramos y 1las sobrecargas en ciertos tramos

elegidos convenientemente.

Dada una viga continua de n apoyos y n-1 tramos descri

biremos ahora la ubicacidn de la sobrecarga para producir los mi-

ximos esfuerzos, para ello nos referiremos a los esquemas

(I}, (I1), (III), (IV) de 1la figura IV.3.
Esqguema I

Si se ubican las sobrecargas en los tramos impares 1,3,

5... etc., se obtienen:

105,

Momento m&ximo en los tramos impares

Momento minimo en los tramos pares

Corte y reaccifn mdxima en el apoyo 1

Corte y reaccifn méxima en el apoyo n si n es par

Corte y reaccifn minima en el apoyo n 3i n es impar

Esquema II

Si se ubican las sobrecargas en los tramos pares 2, 4,

6... etc., se obtienen:

Momento miximo en los tramos pares

Momento minimo en los tramos impares

Corte y reaccifn minima en el apoyo 1

Corte y reaccifn minima en el apoyo n si n es par

Corte y reaccifn méxima en el apoyo n si n es impar

Esquema III

Si se ubican las sobrecargas en ambos tramos adyacentes

a un apoyo intermedio j cualquiera y en forma alternada en los

demés tramos, se obtienen:
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Momento minimo en el apoyo J

Corte y reaccifn mixima en el apoyo j
Esquema IV

Si se ubican las sobrecargas en tramos alternados,con ex

cepcibdn de los dos tramos adyacentes al apoyo j se obtiene:

Momento miximo en el apoyo J

Corte y reaccifén minima en el apoyo j
Aclaraci6n

Cuando decimos M miximo o miniro nos referimos al momen-

to flexor teniendo en cuenta su signo o sea:

miximo: es el momento flexor nSs positivo o menos negativo.

minimo: es el nomento flexor mis negativo o menos positivo.

Si en el sistema de vigas <¢ontinuas a resolver,todos los
elementos poseen igual momento de inercia y cargas uni
formemente distribufdas, la relacién de luces y cargas no difie-
re en m38 de 10% y la relacién g»en todos los 4ramos se mantiene

précticamente constante, se. pueden utilizar las tablas T.50 yT51.

Con las mismas se pueden obtener los momentos maximos en

107.

[
o
o
o

b
M
N
Rl

L

y|
L
o
b

Figura IV.3.

tramo y apoyo y los esfuerzos de corte miximos para vigas conti-

nuas de 2 a 5 tramos.

Una de las tablas nos permite calcular los esfuerzos en
el sistema,teniendo en cuenta la adaptacidn por plastificacifnen
el apoyo del 15%, admitida por la nueva norma alemana DIN 1045,pa

ra cilculo de estructuras de hormigdn armado {(ver IV.7.2.)



Utilizacién de las tablas T50 y T51

De acuerdo al nfmero de tramos y la relacién g se obtie-

nen los coeficientes de cilculo,

luego las

coeficiente de
coeficiente de

coeficiente de
a tramo 1

coeficiente de

a tramo 2

solicitaciones

cilculo para
cilculo para

cdlculo para

cilculo para

resultan:

q.
Tk Dy

Q. =

siendo, por ejemplo:

momento en el tramo 1
momento en el apoyo B

corte en A correspondiente

corte en B correspondiente

L
siendo q=g+p

Si las luces o cargas de cada tramo difieren substancial

mente entre si, serd necesario resolver el sistema de vigas con-

tinuas por alguno de

restiticos.

los métodos de resolucibn de sistemas hipe-

Y.7. - REDUCCION DEL MOMENTO FLEXOR EN EL APOYO

IV.7.1.- POR ANCHO DE APOYO

Al efectuar el célculo de un sistema de vigas continuas

B
restringido o s
realidad ning@n
esta condicisn,

lor del momento

7]
[

hemos supusiio gue el

prese

.2 guea los apoyos son del tipo cuchilla. En la
vinculo (viga, columna, tabigue, etc.,) cumple

sino que posee un ancho € que disminuye el va

en el apoyc,

ntan 2 casos:

a) unibn rigida viga-apoyo

b) unibn no rfgida entre i0s elementos

a) unibn rigida

en el apoye

MI momento en el filo izquierdo del apoyo

M| 1 M“
i
|

giro, en los apoyos intermedics, no estd

105,

L L

+ C 4

Figura IV.4.

N

My momento en el filo derecho del apoyo

en este casc se dimensiona con el mayor valor entre MI v

) unidn no rigida en el apoyo
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Figura IV.5.

Llamando M : momento de cdlculo obtenido del sistema auéonigg
do un apoyo tipo cuchilla.
Mp : momento de dimensionamiento definitivc.
R : reaccién en el apoyo

€ : ancho de apoyo

La reaccifn en el apoyo la suponemos como distribufda en

todo el ancho y de valor —g— , luego:
M =M-2 . £. 5 - mM-R &
D [ 2 4 8

Es importante sehalar que esta reduccidn del momento fle
xor en el apoyo, es v&lida slempre y cuando se haya tomado como
luz de c8lculo, la distancia entre ejes de apoyos, de acuerdo a

le senalado en el punto IV.3.

IV.7.2. - POR PLASTIFICACION

Tanto en el hormigén como en el acero, cuando las solici
taclones provocan tensiones que superan los limites el&sticos,la
seccién entra en el perfodo de deformaciones pl&sticas, caracte-
rizaco por un répido crecimiento de las mismas sin aumento sen

sible de las cargas aplicadas.

En las estructuras hiperestaiticas,ese comportamiento plés
tico conduce a una redistribuci®n de los esfuerzos internos, en
virtud de la cual las secciones més solicitadas se deforman apar
tir de un cierto punto sin absorber mayor solicitacifn, actuando

como "articulaciones plésticas”,

De acuerdo a lo explicado vemos que es posible una adap-
tacifén del diagrama de momentos disminuyendc los esfuerzos en una
seccibn y aumentindolos en otra, de modo de mantener el equili-

brio.

Supongamos el tramo de un sistema de vigas continuas que
muestra la figura IV.6:, dado el diagrama de momentos de c8lculo,
suponiendo la secciédn T o [ para el dimensionamiento en el
tramo y | (ractangular) para los apoyos, nos conviene disminuirx
an an porcentaje <{ el valor de los momentos negativos e incremen

¢ay proporcionalmente el momento en el tramo, de modo de aprove



L £

Diagrama M original

— —~Diagrama M corregido

Figura IV.6.

char la capacidad portante de la seccifn T o [ del tramo. El e
quilibrio en la viga se sigue cumpliendo ya que lo disminufdo en

una seccifn se aumenta en otra, s&lo la compatibilidad de defor-

maciones no se cumple pudiendo aparecer fisuras de poca importan

cia.

La DIN 1045 admite como miximo una adaptacién del 15% del
diagrama de momentos de modo de controlar la cantidad y ampli-

tud de las fisuras; de modo general, para una viga empotrada en

113.

ambos bordes, con secciones de dimensionamiento f y T en apo-

yos y tramo respectivamente, los momentos de dimensionamiento re

sultan; segfin la figura 1v,7,

Fiqura IV.7.

(1) eje de referencia diagrama de momentos original

(2) eje de referencia diagrama de momentos adaptado

J = coeficiente de adaptacifn maximo = 0,15

a o o
My + Mg ;M, momento inicial en apoyos y tramo
M, : My M; momentos finales en apoyos y tramo

My = O,85. Ma

My = 0,85. M,

M, = M, -A M,



donde

AM,, =015 [(1-) M, + <. Mg

x= ot | (cocordenada de la seccién)

V.8, - DIMENSIONAMIENTO

En general las vigas estdn somctidas a esfuerzos de fle-
xi6n pura o compuesta y corte; el dimensionamiento a flexibn de-
pende del tipo de seccifn resistente que es funcidén de la colabo
racién de la losa como ala a compresifin, transfermando la sec-

cién en viga T o T

Por ejemplo de la Figura IV.1. resultan:

S1ono VIGA STONG SECCION | VIGA SIONG SECCION
SECCION l
VIGA MOMENTO MOMENTO MOMENTO

1 ttramo) @ I apovo 1-2 @ i 2 (tramo} i
3 (wramo) @ r APOY0. 3-4 @ I & (tramo) r
9 (tramdl @ T aPov09-10| @ 10 ttramo) @ H

IV.8.1, - DIMENSIONAMIENTO DE SECCIONES RECTANGULARES

EX

En este caso se utilizardn las tablas denominadas
para determinar la armadura, de acuerdo a lo explicado en el ca

pitulo I1.

h=d,-d,
d d, s{recubrimiento) = 3 g 5 cm,
l l » ® O
—/'}"—ba_ﬁi
h (ecm)
K, =

M@m)
bo(rn)

IV.8.2. - DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS PLACAS

a) Determinacidén del ancho colaborante o efsctivo

Supongamos gue se desea determinar el ancho colakorante
de placa correspondiente a la viga II v se conoce la altura to-
tal de la viga do el espesor de la losa @ , el ancho de la vi

ga by y los valores b, y by distancia entre los bordes de la

L
viga y los ejes de ambas losas o sea que: b2=—§2— 3y D= =
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,*;,bm—__*_ | —X&‘—bm—'ﬁ% |
A-Dmi o fbmy—pe i #-Dmg—F #—Dbmy ——k
W 1 A

T %
[ i ) L |
! do

b —tbop——— by ———}

Figura IV.8.

Luego se determinan:

4 . P2 _on ambos valores,de la tabla T.52. se obtiene:
%" le b
2 ]
2~ b, P , Kz be
d . Ds con ambos valores,de la tabla T.52. se obtiene:
do ' lo
bm .
Ky = —Bi S bmg* K3 . b3
3

luego el ancho colaborante total resulta
bm = DBo* Bm,* bm,

donde lp es la luz corregida de la vigay vale

o= K.l

siendo | = luz de cilcule de la viga

ESQUEMA K
L2 1 4
—
o~ ~—F < < 0,8

" HE——7;ﬁ 0.6 |,
e

Fiqura IV.9.

En los apoyos de vigas coutinuas,en donde la losa colabo
re como placa comprimida (viga T o [ invertida), el valor de
bm debe disminuirse en un 40% por efecto de estriccifén de las

cargas concentradas.

b) Determinacién de la armadura

Se presentan 2 casos:

b .
1) —m 3y 5 - secciones de alma delgada
o

En estecaco se puede despreciar la colaboracién del al-
ma en la absorcidn de esfuerzos de compresiédn del hormigbn y su-

d

poner gue la resultante de tensiones se ubica a una distancia

del borde superior de la seccibn.



fuzoo la expresibn de c&lculo de la armadura resulta:

1,75 ( Mg__
SR e SR
2
<jendo
Mg= M-N.zs

Asimismo, es necesario verificar la tensidn de compre-
¢i6n del hormigén en el ala; se debe satisfacer la siguiente re
tacibn:

Ms PR IYS
b . d.(n -4 175

4 se obtiene dei c¢réfico

%a
1,0
ool —— 1
]
|
i
|
i
]
ol | 3
' 1
i |
+ 3
] !
) V%
07 Il { &
0 01 0,2 T 03 0,4 0,5 T
021 0,539

Figura IV.10
Tiduta V.Y
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bm

2) 5o < 5 - secciones de alma gruesa.
0

En este caso no podemos desprecilar las tensiones de com
presién en el alma de la viga y al dimensionar, la parte compri

mida de la seccibn es transformada en un rectingulo que absorbe

igual esfuerzo de compresién que la seccidén 1 y Ge ancho:

bi = X.bm

Figura IV.11.

El coeficiente X se obtiene de la tabla 7.53.yel pro-

ceso es el siguiente:

a) se estima un valor de K, =+ de la tabla T.53.
bm

con —%— v “Bo se obtiene A y b = A bpn

b) luego se determina




c) entrando en las tablas Knp . de acuerdo al tipo de acerc Y

hormigén correspondiente se obtiene Ky v Ks -
d) luego se compara K x estimado ¥y kx de tablas
si K, estimado ) K¢ tablas

la armadura resulta

M gltm) N (1)
VRAAY Skl AL
As=Ks R m Tofer)

- si Kest < Kyxtab se debe reiniciar el proceso eligiendo wun
Lost.

. . . 1 .
nuevo valor de kx . Este procedimiento jterativo se puede €Vl
1

b i va-
tar =i clegimos el valor de A que corresponda al méximo

lor de Ky

La verificacién del hormigdn a compresi6n se efect@a a

* .
través del valor de K, . ya que si K, € K = es necesaric co

R . 1o
locar armadura de compresién para colaborar con el hormigdn,

. . ) e
que nos indica gue la seccidén no es econfriica y €S necesario re

dimensionar.
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IV.9. - VERIFICACION AL CORTE

IV.8.1. - InTRODUCCION

Hasta el momento hemos descripto el dimensionamiento de
secciones de vigas sometidas a flexién y esfuerzo normal, si en
una viga el momento flexor se mantiene constante a lo largo de
la misma el estado de tensiones queda definido analizando unasec
cifn cualquierxa, no ocurre lo mismo si el momento flexor es va
riable pues aparece una solicitacién adicional que es el esfuer
zo de corte haciendo que el estado de tensiones varfe a lo lar-

go de la pieza.

Supongamos una viga simplemente apoyada de seccifn rec-
tangular (Fig. IV.12) y en la cual suponemos gque existe colabo-

racifn del hormigén a tracci6n (ESTADO I), analizando el equili

N, Ny+ d N,
Tobo.d —
N — w A sy ?
S Wb 1 S
—~— - —e—
Ag ay G+ dGy Tuy
by —¥ $—dx ——F

Figura Iv.12.
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brio de un elenento ¢e pieza ubicado por encima de una fibra dis

tante Y, del eje neutro, deberd cumplirse que:

Ty, . bo . dy + N = N+ dNy

de donde resulta

¥
. My _dMm
Ox 3, dady 3, y
donde Jn . momento de inercia de la seccifn respecto del eje
neutro
Ys
dM
d N, =/ I bo-y - dy
¥,
por Cauchy Ty, = Cxy luego
Y Ys
1 dNg _ 1 dM g s 9 b.y-d
ny ® Do dx  bodn dyx Bo'y - dy bo Jn o ¥ Gy
) AT N

la integral representa cl momento estdtico de la parte

la seccidn ubicada por encima de la fibra 1-1 respecto

neutro ( SA ) luego
Q.S
Ty = R Y
y bo. Jn

que es la expresifn de Jouravsky.

en hormigén armado el cociente

13

N

luego en general se puede expresar la tensidn de corte

123.

rayvada de

del eje

brazo eldstico de la seccibn

Teniendo en cuenta la no colaboracién del hormigdn a trac

cifn y su ley de variacifn en compresifn, se llega a expresiones

similares para la tensifn de corte en estado III.

Como b, debe adoptarse el ancho minimo de la seccibn y

Z , en estado III, resulta aproximadamente:

z = 0,85.h
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51 tangen
si conocemos la variacién de tensiones normales Yy gen

i todas las
ciales en las distintas fibras de una seccidn, para

1 i i en cual-
secciones podemos determinar las tensiones principales

guier punto de una viga, mediante las siguientes expresiones:
2 2
LT [ S
lop 2 - 4
T
. 2:ay (2)
tg. 204 T

si analizamcs un elemefito de viga sometido a flexibn vy

corte segfin el siguiente esquema

Tay v .
»~
Tyx G,
Gx

Figura IV.13.
preEte AT
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mediante las ecuaciones {1)Y (2) podemos hallar las tensiones mi-
ximas de traccifn y compresién y el &ngulo oL gue forman

las direcciones principales de tensidn.

Se denominan lineas isost&ticas de traccitn o compre-

si6n a las envolventes de las tensiones principales respectivas.

En la Figura IV.14. se observan las lineas de tracciény
compresifn para una viga de hormigfn, suponiendo que el mismo no

estd fisurado

LINEAS 1SOSTATICAS
DE TRACCION
LINEAS I1SOSTATICAS
DE COMPRESION

Figura IV.14.

El mecanismo adoptado para gque el hormigdn y acero trans
mitan los esfuerzos de corte es andlogo al de una estructura re-
ticulada, cuyo corddn superior estd formado por la zona compri-
mida del hormigdn, el cordén inferior lo constituye la armadu-
ra a traccibn, las diagonales comprimidas son bielas inclinadas
de hormig6n, las traccionadas scn barras de acero inclinadas vy
los montantes quedan materializados con barras de acero vertica

les' denominadas estribos.
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En principio, este mecanismo no parece -el mds apropiado,

pues podria pensarse en una distribucién de armaduras que Sigan

las lineas isostdticas de traccidn pero esta disposicibn seria a

demés de muy complicada, incorrecta ya que si bien se garantiza

el equilibrio de los esfuerzos internos las deformaciones en el

acero serfan muy elevadas produciendo nuevas fisuras en el hormi

gén que cambiarfan el estado de tensiones y por ende el equili-
brio.
Figura &) P | Figurq PL i

Figura IV.15,

El funcionamiento del reticulado anflogo es el siguiente;

(Fig. IV.15.):
Figura A la carga P se descompone en dos direcciones (1) y (2)

ambas de compresién, el esfuerzo en (2)se descompone en

dos esfuerzos de traccidn en las direcciones (3) y (4).

la componente vertical de (4) es igual a P y esta asma

dura inclinada es la gue cuelga la carga del punto (&)

reinicifndose el ciclo hasta llegar al apoyo.

lgura uncicna C lgua 0do utilizando arras verticales -¢
F B f d 1 d til do b A% t 1
g < S

s

tribos~ en lucar de bielas inclinadas.

Normalmente se colo n barras dob adas a 45° o 60°%r sl=te}
f car
a espe

to de la hori
rizontal y estrihos, actuando como reticulados super-

Puestos,

V8.2, - D DECALAJE BE ’
= UESPLAZAMIENTO 0 DECALAJE DEL DIAGRAMA DE NOMENTOS
T =

Debido al funcionamiento del reticulado andlogo, el es-
£ R
uerzo en la armadura traccionada aumenta Y disminuye el esfuer-

Zo de compresi®n en el hormigén.

Si se toma momentos respecto de 0 (Figura IV.16.) resul-

ta:

P(C1+Z.<:mg.o<)—3‘-Z'L2mg°_‘~ L—;‘"Qﬁ- Z-z=0

da
e donde el esfuerzo en las barras traccionadas resulta:

Z = a + lgﬂﬂ__:fgmlgl
Pl 3 >
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24
R R 7‘4

¥

= . uencia el
de acuerdo a la teoria de flexién Z=P Z en consec

incremento A Z resulta

NZ = % - (cotg. o - cotg (3)

Figura IV.17.

[
o
0

Se obtiene la reparticidn de esfuerzos correcta produ-
ciendo un desplazamiento V del diagrama de momentos en la di
reccién del eje de la pieza y hacia los puntos de momento nulc.

Los valores de V dependen del tipo de armadura de corte que

se disponga y su valor se obtiene de la figura IV.18.

VALORES DE V ;
ERMADURA DE CORTE Caso 11 Caso 111
estribos h 0,75 h
barras dobladas 0,59 n 0,25 h
estribos +
barras dobladas 0’75 h 0.50 k

Figura IV.18.

IY,9,5, - VERIFICACION DE TENSIONES Y DIMENSIONAMIENTO DE ARMADU-

RA,

Una vez determinados los esfuerzos en la viga, eg necesa
rio verificar las tensiones de corte y en funcidn de ellas calcu
lar las armaduras dobladas y estribos necesarios que, conjunta-
mente con el hormigdn,absorben los esfuerzos de corte.

I) Procedimiento general vdlido para elementos sometidos a fle-

xién pura o compuesta con gran excentricidad.
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APOYO A | | APOYO B
CASO Il a X\ 3 CASO 11

Figura IV.19.

se determinan las tensiones de corte en las secciones de m&ximo

esfuerzo Q

Ty =
Oi by-z
donde To, = tensibn.de corte en la seccifn i
Q; = esfuerzo de corte en la seccién i
b, = ancho minimo de la seccibn

z = brazo eldstico de la seccibn

131.

para sccciones rectangulares para secciones [ o I
_ d
z =~ 0,85 h 7=n-9S
2
La NORMA DIN 1045 permite adoptar como tensidén de corte
de cdlculo aguella correspondiente a una seccidn, ubicada a una
distancia ¢ del eje de apoyo.
para apoyos directos (columnas, tabiques) r= %? (h+c)
o o ) h
para apoyos indirectos (vigas, nervios) r= -E*
siendo € = ancho de apoyo.
luego se determina la tensidn de cé&lculo méximo
Xu — 1
max toi'ton'x“
M
donde: X coordenada de corte nulo medida desde el apoyo
correspondiente.

La Norma DIN 1045 diferencia tres casos:
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CASO I

si max. Ty € Tpyp
es necesario colocar una armadura de corte capaz de absorber una
tensidn
T =0,4 .max T,
CAs0 IT

si Torz ¢ max T, & Ty,

se debe determinar una tensidn de dimensionamiento C para cal-

cular la armadura necesaria cuyo valor es:

2
(T,)
[
C=t > 0,4.T,
02
La tensidn de dimensionamiento m&xima max T corres-

ponde a la seccidn de max Uq o sea:

2
max. T =QEQ%;3L ¥ 0,4 .max. T,
02

CASO III

si Too € max Ty £ T,

la tensidn de dimensionamiento resulta:
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-C:Co
Y la mfixima tensifn de dimensionamiento, que corresponde ala sec
cifn de max (g, es:

max T = max T,

si la tensibén de cilculo mixima resulta: mox Ty 2 Ty es ne-
cesario redimensionar la seccibn de la viga, aumentando el an-

cho o la altura de la misma.

Los valores de Tgiz, Co2 ¥ Co3 se obtienen de la tabla

T.57. y dependen de la calidad del hormigén.

En la Figura IV.19. se observa dibujado en trazo discon-
tinuo el diagrama de corte de la viga, y en trazo lleno el dia-

grama final con el cual se debe dimensionar la armadura segfn el

caso.

De acuerdo a lo visto anteriormente, la armadura de cor-

te puede estar constituida por:

a) barras dobladas a 45° o 60° y estribos

b) estribos solamente
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+— Xy -
-+ XM ekt

Figura 1v.20.

Dada la viga de la figura IV.20., sometida a una car-
ga distribufda uniforme, se ha obtenido el diagrama de tensio-
nes de corte de dimensicnamiento T , eligiendo ahora el difime
tro y separacién dé estribos se puede obtener la tensi6n de cor-

te Ty que absorben:

Ggq . T .n
T, = 28 Tl
by 1
donde:
Tq = tensifn de corte absorbida por los estribos
0y, = tensién de cdlculo del acero

- s

=775 € 2400 kg/cm?
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N = nlimero de ramas de los estribos
2 rumas 3 rumus L ramas
GSB : seccifn de la barra que constituye el estri-
bo
by : ancho mfnimo de la seccién
t : separacidn entre estribos

En la figura IV.20. se observa una franja rayada que re-
presenta la zona del diagrama de corte cubierta por los estribos;
se deben determinar ahora las barras dobladas capaces de absorber

el resto del volumen de tensiocnes. Llamando
T,=max T -Ty

del an&lisis de la figura IV.20. surge que

A . Xm | :
Ts " maxCT (I (

luego el esfuerzo de corte gue deben absorber. las barras ddbladas

resulta:
2 T~
T s - b@ Xw
Ts = 2. max.T (m)




obtenido s ., podemos determinar el nfimero de barras a doblar

sealin el difnetro de las mismas, utilizando la siguiente expre-

Te=as, .G .0, |2 - cos. J

Qgg : seccibn de la barra doblada
Ng : n@mero de barras dobladas
ér : &ngulo complementario de inclinacifn cuyo va-
lor es
é = 0° si se doblan barras a 45°

é = 15°si se doblan barras a 60°

La Tabla T.59. tiene tabulados valores de Ty para dife

rentes di&metros, cantidad de barras dobladas y tipo de acero.

De las tablas T.60. @ T.67. se pueden obtener valores de

L s para diferentes di&metros, separacién y tipo de acero.

Las barras dobladas deben cortar al eje baricéntrico de
la viga, en un punto que coincida aproximadamente con el baricen
tro de la superficie del diagrama de tensiones de corte que les

corresponda.
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FPigura IvV.21.

En la figura Iv.21, se ¢bserva el doblado de barras, don
de a partir del volumen de tensiones 1 se obtiene T;‘ (barras
dobladas 1) y del volumen de tensiones 2 se obtiene T;z {barras

dobladas 2).

Las ecuaciones (I) y (II) son validas para vigas someti-
das a una carga distribuida uniforme y donde se doblan todas las
barras en un mismo punto (baricentro del trifngulo de base X)

y altura Tg ). Para diferentes tipos de diagramas se obtienen

las siguientes expresiones:




T - (Tr Tl b x
1 T5= 5
— o —+
_ Tybg.%
T, Ts® 2
S Xf X2 —+
1
T b T, (x,+x)* T, x
i 2 - 0 2 2 ‘2
i< e - fai |
i
1
+— Xy —— Xpg A
b
T$= 5 .t1.(X1+x2)

I11) - Procedimiento simplificado v&lido para vigas bajo cargas u-

niformes y no solicitadas a esfuerzos normales.

Al igual que en el procedimiento general se determina la
tensién mixima de cdlculo max T, . La armadura de corte nece-

saria es:
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- . 2
Ay, = X (Ag, + Agy) {cm®)
donde:
i
1
|
! Aﬁx: armadura necesaria de flexidn en el apoyo corres
pondiente
A5T= armadura necesaria de flexién en el tramo
K : este factor se obtiene del ¢réfico A.58. entran-
do con los cocientes r y @Eigg,
X TCo
2

Luego la armadura de corte necesaria resulta:

As_=As . x, *+As,  (cn®)

T B M

ASB: armadura de estribos

A

sg : armadura de barras dobladas.
De las tablas T.68 y T.69., se obtienen armaduras de es

tribos y de barras dobladas para diferentes didmetros de barras.

Es importante senalar que al doblar barras para absor-
ber esfuerzos de corte, guede cubierto el diagrama de momentos

en toda su e:xtensidn con la armadura necesaria.
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(1) 01AGRAMA DE ESFUERZOS Zﬁ

@) v1AGRAMA DE ESFUERZOS % DECALADO

@ DIAGRAMA OE ESFUERZOS Z, EN LA
ARMADURA

Figura IV.22.

IV.10, - TorsION

Ciertos elementos estructurales pueden estar solicitados
a torsidn en forma combinada con momentos flexores y esfuerzos de

corte, es el caso de vigas de planta circular o vigas gue sopor-

tan losas en voladizo, sin losas de continuidad. Determinado el mo

mento torsor maximo M, es necesaric calcular las tensiones tan-
genciales gque provoca en el planoc de la seccidn que a su vez con-
ducen a tensiones tangenciales que forman un &ngulo de 45° con el

eje de la viga.
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La tensién de torsibén resulta:

T M
t VVt
VVt = m&dulo resistente a torsidn de la seccidén, en ESTADO I

sin considerar la armadura, ver Tabla T 71.

a) Verificacifin a torsidn pura

si la tensibn Uy resulta:

Tt € 0,25 . Tqp

no es necesario verificar armadura, por el contrario si Cp es:

0,25 . Toa & Ty & Ty

es necesario verificar armadura

Si el valor de TU; resulta:

es necesario redimensionar la seccién.

b, Verificacifn a torsibn y corte
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si Tg+ T4 £ Cge , con Ty = tensibn de corte

no es necesario verificar armadura

si To+ Tt » Tpp vy se cumplen simultdneamente las si

guientes condiciones:
To +Tr € 1,3 Toa
to \( to3

T, & Top

se deberd determinar por separado, la armadura necesaria para ab
sorber T, vy T, . 81 algunas de esas tres condiciones no se

cumplen es necesario redimensionar la seccibn.

c) Determinacidén de la armadura de torsidn:

El esfuerzo de torsién es absorbido mediante barras lon
gitudinales y estribos que constituyen wun reticulado éspacial
ideal conjuntamente con bielas comprimidas de hormigén inclina-
das a 45°. La linea media de este reticulado espacial pasa por
el centro de las barras longitudinales, formando unperfmetro don
de el esfuerzo de corte es constante y que encierra la seccidn

Ay de dimensionamiento.

ek

-

e

“+*
r”jﬁ—ﬂ’”“j

—_

Figura IV.23.

Ay = by . dy

La seccién de estribos necesaria para absorber el momen

to torsor es:

donde

B

2400 k 2
175 £ g/cn

a, -

La seccién total de barras longitudinales necesaria pa-

ra absorber torsién es:
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M, Uy .
A A )
donde

Uk es el perfmetro de la seccifn de dimensionamiento=

2 by + dy )

IV.11. - DisroSICIONES DE ARMADO.

En vigas debe colocarse una armadura a flexifn no menor
del 1,5°/,, de la seccibn total de hormig&n y una armadura de cor

te no menor de la necesaria para absorber una tensién

T = 0,25 max T,

Separacién méxima entre estribos

Caso 1 0,8do o 30 cm

Caso 2 0,5dg o 25 cm d, = altura total de la
viga

Caso 3 0,3dyg o 20 cm

Separacifn mixima entre ramas

0.80. do o] 40 cm

Separacifn mdxima entre barras_dobladas

L

€2h CASO 2
<2h <h CASO 3

Figura IV.24.

[V.12, - ARMADURA ADICIONAL BAJQ CARGAS CONCENTRADAS

En las zonas de viga donde existan cargas puntuales es
necesario reforzar la armadura transversal; esta armadura adicio

nal puede estar constitufda por estribos o barras dobladas.
Cédlculo de la armadura

1) Estribos

a) Si se adopta el diémetro, la cantidad de estribos a colo-

AN
car resulta: ~
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e P
N gy g
Siendo:
C : cantidad de estribos a colocar
P : valor de la carga puntual (1)
OSB: seccibn transversal del estribo (Gﬂz)
G;t: tensién de cdlculo del acero (TﬂUﬂz)

N : nGrero de ramas

b) Si se adopta el nfimero de estribos, la seccién OSB de la

barra de estribo a colocar resulta:

St
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1 <atribos adicionales
3
I
1 % J

§

‘ T e
e N4
[ e v
v . A
P . 7
/// /)—/ """""""" T b’K %

/// el s . %

) e
o b — /,/

Asprincpat <
Figura IV.25.

Los estribos deben repartirse en una distancia igqual al

ancho de la viga que apoya.

2) Barras dobladas ¢ caballetes

La cantidad de barras dobladas MNg a colocar resulta:

_r
-\E. Q- G’,c

ng =

Qg, : seccifn de la barra doblada
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Figura IV.26. A Mﬁ'
Lo et My
‘ L X’/, k% M
debe ser: a » 2.b : M
IV.13, - CALcuLo DE SOLICITACIONES Y DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS EN -
SECCION 11
ZONAS DE PASES U ORIFICIOS,
o [ ] L 4 1‘
s
Determinacién de los esfuerzos en los cordones superior M) M L
M hy =-z icz se=Z <,
e inferior de la seccidn 1-1, ver figura IV.27. x
H— o —# EUO j:;
. . bn
a) Célculo de momentos de inercia de l¢ cordones VISTA /ﬁORTE
3
3 b.. h:
bo.h - i =
JS= ?25 a \J| = ]2 ’ \JT" J!+‘JI

Figura IV.27.
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b} Solicitaciones

¢) Solicitaciones

Qi=

en el corddén superior

= Q]' i}i (esfuerzo de corte)
T
M
ST : (esfuerzo normal)
Lths+hi)+ ¢,
= Q- j%L (momento flexor)

en el cordfn inferior

(esfuerzo de corte)
(esfuerzo normal)

(momento flexor)

Luego se dimensionan ambos cordones a flexibn compues-

ta v se verifica el corte, tal cual lo exnlicado.

Veamos las solicitaciones en ambas secciones:

Cordén Superior

Cord6n Inferijior

Flexo-Compresién | Flexo~Traccifin
SECCION 1-1 Corte Corte
s
Flexo-Traccibn Flexo~Compresibn -
SECCION 2-2 Corte Corte

151.



CApPITULO WV

CoLumNAs v TABIQUES PORTANTES

V.1. - INTRODUCCION

Las columnas y tabigues portantes son elementos estructu-
rales gue transmiten las cargas permanentes y accidentales del

edificio hasta el plano de fundaciftn.
Constituyen  dichas cargas

a) el peso propio de columna o tabique
b) las reacciones de vigas que apoyan en dichos elementos
c) las losas gue apoyan sobre tabiques
d) mamposterfa o cerramiento que descansan sobre tabiques.
Cada una de estas cargas enumeradas se repiten piso a pi-

so hasta llegar a la fundacién.

En general, las columnasy los tabiques trabajan fundamen-

talmente a compresi®n, apareciendo esfuerzos de flexién en: 1)
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columnmas de borde, 2) estructuras contraviento o antisismicas
constitufdas por sistemas de pbrticos y/o tabigues que sopor-
tan cargas horizontales, 3) columnas o tabiques donde exista
una importante excentricidad de cargas. Desde el punto de vis-

ta de funcionamiento estructural podemos distinguir:

a) Columnas con estribos simples, cuya armadura resistente es-

t& constitufda por barras longitudinales y la armadura trans
versal, formada por estribos cerrados ¢ abilertos, s6lo res
ponde fundamentalmente a la necesidad de impedir el pandeo

de las barras longitudinales.

h) Columnas zunchadas, adem&s de la armadura longitudinal re-

sistente, llevan una armadura transversal continua, en for-
ma de espiral, arrollada sobre aquélla y que contxibuye ala

resistencia de la pieza.

V.2. - DETERMINACION DE LAS CARGAS

La carga total actuante sobre una columna es igual al pe-
so propio, reacciones de apoyo de vigas concurrentes y la carga
que transmite la columna de los pisos superiores, si los huble

re.
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S/

S/ o
1 1__£ 3 4 PI1S0
S
)
£ 2 *PISO

o L ZPiISO

Fiqura V.1.

Para calcular la columna Cl en el tramo 4° piso (5/4°
-5/3°) se determina la carga total del nivel s/4° sobre la colum
na 1 y el peso propio de la misma, con este valor total de car-
ga se dimensiona la columna en su seccibn inferior 1-1,extendien

do la armadura en toda la altura del entrepiso.

Las columnas exteriores o de borde deben verificarse
a flexifn compuesta ver Fig. V.2.:; los momentos flexores a consi

derar en la columna y en la viga adyacente son:

a) En el apoyo exterior de la viga:

€e*Ci

M; = M, Tecltg +CetC

b) En la cabeza de la columna inferior:

Ci

Me= My <o e
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¢} En el pie de la columna superior:

Cs

Mios My e

donde:

=
I

momento en el extremo de la viga, supuesta perfecta

mente empotrada.

lH

Cg = h.

l I

s

I = momento de inercia de la viga.
I, = momento de inercia de la columna inferior
I; = momento de inercia de la columna superior
Ny = altura de la columna inferior

hg = altura de la columna superior

Las f8rmulas gue anteceden s&loc tienen una validez a-
proximada, aungue suficiente para la mayor parte de las estructu
ras comunes. En casos especiales, los momentos deberdn calcular-

se asimilando las columnas a los pies derechos de un pérticoy a

157.

plicando los métodos exactos que figuran en las publicaciones

técnicas especializadas.

Figura V.2.

Como hemos citado anteriormente las estructuras con
traviento o antisfsmicas estin constitufdas por pSrticosy/o ta
bigues con gran rigidez a la flexién; en las columnas gue forman
dichos pSrticos aparecen momentos flexores y esfuerzos axiles a
dicionales y los tabiques trabajan como ménsulas de gran luz so
portando cargas horizontales gue provocan solicitaciones de fle
x18n que se agregan a los esfuerzos normales por peso propio Y

sobrecargas verticales.
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V.3, - DIMENSIONAMIENTO

Las columnas de hormigén armado utilizadas en estruc-
turas de edificios pueden tener secciones de diversas formas sien

do las de uso m8s corriente:

o
o

-

A-0—* F—o—*

a) Las columnas con estribos simples se dimensionarén a compre

sifn o a flexibn compuesta seglin corresponda de acuerdo a lo
explicado en el Capftulo II,verificando en todos los casos la se
guridad al pandeo que es funcibn de la esbeltez de la pieza, Si-
guiendo los lineamientos que se darén en el ‘punto V.5. Estoes vd
lido también para tabiques sometidos a compresidn o flexibn com-

puesta.

Deberd respetarse un recubrimiento minimo de 1,5 cm y

disponer la armadura de acuerdo al esquema de c8lculo previsto.

b) Las columnas zunchadas estfin constitufdas por una armadura lon
gitudinal y una armadura transversal continua en forma de es-

piral que contribuye a la resistencia.
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Seglin la NORMA DIN 1045 se admite la consideracién del
efecto de zunchado cuando se cumplen las siguientes condiciones

simult&neamente:

1. (3¢, > 210 kg/cm2
2. bN £ 50
3. e « 5%}
donde:
A = esbeltez de la columna

= excentricidad de la carga

]

dy = difmetro del eje de la hélice

El incremento de la carga de rotura debido al =zuncha

do resulta:

8 M
ANy= [8-a, 73, - (BB 73] [ 1- N d )
donde
_ T . dy. fx
Swo Ay
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fx : drea de la seccifn transversal de la barra de acero

que constituye la h&lice o zuncho.

Gy : paso de la hélice.
[:]sw: tensifn de fluencia del2 acero del zuncho. ﬂcn 210 300 380 470
Ay : &rea del nficleo = —lTTdL (S 0,42 0,39 037 | 036

Ap: &rea total de la columna
(3R : tensidn de compresidn de c&lculo
N .M : solicitaciones de servicio
X : coeficiente que depende de la calidad del hormigény

del valor de A

para A £ 10:valor de tabla
para 20 { X £ 50:1/2 de valor de tabla

para 10 { X { 20:se interpola linealmente

Pen 210 300 380 470
§ 16 1,7 18 19

a su vez debe verificarse:

Aol3sy & & ((23. Bp=1.4 A /Bt A3 ] (1)

Ag : Srea total de la armadura longitudinal '

ﬁs : tensifn de fluencia del acero de la armadura longi-

tudinal. .

Figura V.3.

g coeficiente que depende del hormigén
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El proceso de dimensionado ez el ziguiente:

- elegidas la seccidn de la columna, la seccidn y paso de la hi-

lice se determina [ Ny

El esfuerzc de servicio absorbido por el efecto de zun

chado resulta:

luego el esfuerzco a abscrber por las barras longitudinales es:

Nl = N-AN

luego con N; y M se dimensicna la armadura longitudinal de

acuerdo a lo explicado en el Capfitulo II.
Una vez determinada la armadura se debe efectuar izve

vificacidén (1}, de no cumplirse debe reiniciarse el célculo aumen

tandc el paso de la hélice, o las dimensiones de la columa.

V.4, - DisPOSICIONES DE ARMADO.

a) Columnas con estyibos simples

cuantfa geométrica minima:

o0

/AL =0,8
cuantfa geométrica méxima: //& £ 9 % (incluyendo zona
de empalme de

barras)

cuantfa geométrica del lado traccicnado

o menos comprimido : //L » 0,4%

Dimensidén mfnima de columna: d

Barras longitudinales

- didmetro minimo: - ¢( = 12 mm
- separacifn mixima entre barras: 30 cnm

admitiBndose para columnas de lados

1

d,

}

A ——d—F

d,.d, { 40 cm

una barra por esguina

- longitud de empalme entre barras: 50 . ﬂﬂ

Barra superior

+

50 9,

Barra interior
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Se pueden empalmar barras de 2 rangos de difmetro de

diferencia, por ejemplo:
g 14
g 12<
g 16

Estribos.

difmetro minimo Q/B =6 para ﬁl £ 20

didmetro minimo &y = 8 para & ) 20

Separacidn mixima en altura: dg .
ag € dmi

Estribos principales: & 7 min
g, < 12. %

Estribos secundarios: 2. Qg

=]
(]
~
[=]
2]

Separacifn en planta

Cuando d, <] d2 2> 35 cm deben crearse nusvas ba-
rras de "esquina" mediante estribos principales o ganchos princi
pales. Se denominan barras de esquinas a aquéllas que estin ase-~
guradas al pandeo mediante ramas de estribos a 30° entre sf ogan
chos cuya separacién sea la correspondiente a los estribos prin-

cipales.

Aquellas barras longitudinales gque se encuentran a una
distancia ) 15 ,65 de una barra de escquina deben anclarse con gan i

chos secundarios; ver fiqura V.5.

b) Columnas zunchadas

espesor minimo d, = 20 cm
armadura longitudinal minima: As b 0,02 -AK
armadura longitudinal mixima: Ag & 0,09.4, (incluye zo-

nas de empalme de barras leongitudinales)

Como minimodeben distribuirse 6 barras en forma uniforme en to-

do el perfmetro de la columna.
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<159
-)}(—-—i separacisn Og

d; < 35em
‘f I
>15 ¢B separacion 20
¥ o _d
3
7"—‘d, 2 3%em "
Figura V.5,
paso miximo de la armadura transversal
dx
g, £ 8 cm ; g, £ 5

debiBndose adoptar el menor de estos valores
didmetro mfnimo de la h&lice ﬁfk = 6 mm

c) Tabiques
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e@spesor minimo € =10 cm
cuantfa minima //A =0,5 %
cuantia maxima //4 =9 % (incluye zona de empalme de ba-
rras)

Barras longitudinales

- didmetro minimo: ﬁﬂ = 8 cm

- separacidn mixima entre ba-

rras: 20 cm
~ longitud de empalme: 50 . Qﬂ

Barras transversales

As tranv. b %'A s long.

y como minimo ﬂj 6 ¢/ 25 por cada lado

Las barras externas de un lado deken unirse con las del
otro lado, en por lo menos 4 puntos por m?, mediante ganchos en
forma de s. Vale decir se deberdn ubicar como minimo ganchos cada

50 cm en altc y en ancho del tabigue.

Si//L ¥ 2% se deber§ efectuar un estribado siguiendo

los lineamientos dados para columnas con estribos simples.

El
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V.5, - VERIFICACION DE LA SEGURIDAD AL PANDEO

En piezas comprimidas o flexo comprimidas, columnas,
puntales, por ejemplo, es necesario verificar la seguridad al pan
deo de las mismas, este efecto de 2do. orden es mayor cuando la
pieza es més esbelta, o sea cuando mayor es su esbeltez )\ ’

siendo

1l

Sk

A= Tonin imin = radio de giro minimo de la

longitud de pandeo

seccidn

A los efectos de analizar el fenSmeno de pandeo se
trabaja con una pieza ideal articulada en ambos extremos cuya

longitud total es la longitud de pandeo de la pieza real.

A su vez se debe tener en cuenta la posibilidad de
desplazamientos de los extremos de la pieza. Puede considerarse
gue un sistema es indesplazable si existen tabiques o cajas de
escaleras que rigidicen la estructura, debiendo cumplir las si-

gulientes condiciones:

h. —_ £ 0,6 para n»>4

£ 02+0,1.n para 4xn 1
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donde:

h : altura del edificio en metros sobre el borde supe-~
rior de la base
carga total del edificio (G + P)

EJ : suma de las rigideces a flexi6n de los tabiqgues y
cajas de escalera consideradas como éiementbs rigi
dizantes.

N : nGmero de pisos.

Figura V.6.

Supongamos la columna de la figura V.6.con las siguien

tes caracterfsticas:

- secciSn b x d
- articulada en ambos extremos

- ambos extremos indesplazables
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Calculemos ahcora la longitud de pandeo, que en este

caso resulta:
Sk =S

el radio de giro minimo seré:

: _\/A _\//Lf-b” -
min ~ Ab = ]2.ﬁ.¢ . W[E?

luego la esbeltez resulta:

si calculamos ahora el Imax

i g : iz 3
'max = Ap 257 VE .. Ad 12 d

Siendo b { d resulta XAy ) Agq sel efecto de pan-
deo en la direccién del lado menor es el mds peligroso, Y en
consecuencia es suficiente efectuar la verificacidnen dicha di

reccidn.

Si la columna del ejemplo no estuviera articulada en
ambos extremos, la longitud de pandeo no coincide con la longi

tud real, sino gque pucte ser mayor O menor, por ejemplo:

171,

Se:07.s Se=2s

ok

Figura V.7.

Es importante sefalar gue no siempre es suficiente ve
rificar la seguridad al pandeo respecto del lado menor, ya que
puede ocurrir que las condiciones de los extremos y las longitu-
des de pandeo en ambas direcciones no coincidan, y sea mds peli-
groso el pandeo respecto del lado mayor, siendo necesaxric la ve-

rificacién en ambas direcciones, por ejemplo:

Lol

FPigura V.8.

)
J
— o




1a columna (1), cuya seccién es b x d Figura V.9., gue nos permite verificar y dimensionar con las ex-
la ¢ .

centricidades adicionales debidas al efecto de pandeo.

]
Z b ¢ d La esbeltez mixima que admite la norma es X = 200,

[E———

para cualquiera de los dos sistemas desplazables 0 indesplazables.
+# b X

posee las siguientes caracteristicas:

V.5.1. - DETERMINACION DE LA LONGITUD DE PANDEO Y CALCULO DE A

direccifn x

A
[N
sistema desplazable
(se supone empotrado en el T Sy:s S
borde superior) .l
8

Ta longitud de pandeo se calcula mediante la siguien-

te expresién:

direccibn y .

sistema desplazable

S572.8 donde:

T—a—%

S : longitud real de la pieza

La verificacién de la seguridad al pandeo segln la nor {3 : coeficiente que depende de las condiciones de borde

de la pieza
ma DIN 1045 esti esquematizada en el diagrama de cflcule de 1la



DIAGRAMA DE CALCULO

determinacion
de 5,y
___________ b s s e v e m— —a o
calculo de ]
lm,\ lim. ] l

Denomirando A y B a ambos extremos de la barva, se ob

tiensz un coeficiente K para cada borde

B i EJg

51/\-‘\ 50 — {suma ds riqideces de columnas que concurren

- w R _ Ss al nudo AGH) K

N0 NG Ko™ T 3 :

! =vR -
P S - (suma da l’igLCl'&L;SS de vigas que concurren
R al nude A G B) ‘

con K, vy Ky del nomcgrama 420 obtenemcs /3 , de acuerdo al

tipo de sistema, desplazable o indesplazable; de la Tabla T19 pue

den obtenerse valores de ﬂ para.los casos de vinculacifin m&s

- —— : 1 :
calculo de e, calculo de ¢ l { ‘\ usuales.

S 1 | ! i

dimsnsionamiento @ ¢
con ael calculo de t . Luego la esbeltez mixima resulta:

nomograma i
®ie S«

D
Imin
Diggrama comdin
= — —- — Diagrama s:stema indesplazable
R Oilagrama sistema desplazable i i i i i
imin : radio de giro minimo de la seccifn.
IS
dimensionamiero utilizando los diagiamas  de interaccion con N, N 0 compresion pum si a0 para seccifn rectangular resulta:

@dlmenswnamiemo utibzando los diagromus de interaccian  con M, Ne(af)

@ dimensionamiento 1tilizanda fos diagramas de interaccion con N,N'(eohek)

h S
. A = 3,47 - a
Figura V.9.
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d : dimensién de la seccifn respecto de la cual se veri-

fica el pandeo

para seccién circular

f : radio de la seccibn circular

V.5.2, - DETERMINACION DE XNy, (SISTEMAS INDESPLAZABLES)

La expresibn que da el valor limite de la esbeltez A

1
MZ

A lim = 45 - 25

siendo M; ¥y M2 los momentos flexores en los bordes de la co-

M|

lumna, con |M2l 2

e

Y

177.

A“'" lNMl

|
|
|
= ) M
: * ”’ —q
-1 0 1 Mg I
’ N
Figura V.10.
si My = M, =0 Aiim 20
si My = M; Nim = 20
si M, = 0 Alim 45
si M, = - M, Atim = 70

V.5.3, - VERIFICACION DE ELEMENTOS CON ESBELTEZ MODERADA. CALcU-

LO DE COEFICIENTE f .

En caso de elementos comprimidos de esbeltez
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X £ 70 (ve. diagrama del 28lcula)

la verificacién 1 pandeo se reemplaza mediante un dimensionamisn
s \ [ :

L2 tle¥ids Lompuesta en el tercio central de la barra equivs-
lente considerando una excentricidad adicional { que incluye

la excentricidad no Prevista:

- S K
8= 300
El valor ge f se puede determinar mediante el grd

fico de la Fig.V.11l.,0 aplicando las férmulas de la Fig. V.12.

Figura v.11l.

179.

-
VALORES DE f
‘7 0= £ <030 d.l“o%\/o,xo+% = 0
030 € £ <250 d- i"s—éi 2 0
250 < £ <1350 d-—*lls%ﬁl (35- £) > 0

Figura V.12.

donde:

€ : mayor excentricidad prevista, debido a las cargas de
servicio en el tercio central de la barraeguivalen -

te Sy , cuyo cilculo depende del tipo de siste-

ma:

a) en sistemas indesplazables

El valor de € , suponiendo una distribucifén lineal
de momentos entre los extremos de la barra, se puede determinar

en el tercio central de la barra del siguiente modo:

- Ambos extremos se encuentran elisticamente empotrados:
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_ [o65.M,+035. m,]

e= e
o N

= Un extremo articulado y el otro elfsticamente empotrado.

0,60. M,
N

e = e°=

con &g se determina el valor de f que es constante a lo largo

de la longitud Sy

%]

Figura v.13.

My = N. e,

[M,| >

M,

181.

Pares de solicitaciones para dimensicnamiento:

- en el extremo superior con N, M,
~ en el extremo inferior con N, M,

- en el tercio central con N, M= N (e f)

luego se dimensiona con el par de solicitaciones N, M mis des-
favorable para la pieza, debiéndose mantener la armadura constan

te en toda la altura de la columna.

b) en sistemas desplazables

En este caso los extremos de la barra se encuentranen
general en el tercio central de la barra eguivalente SK r lue
go el procedimiento es el siguiente:

M,

extremos superior e, = N ~— f, — N, M= N{(e-+f)

=

extremc inferior e, 2 — f, = N, M= NC(ef,)

luego se dimensiona con el par de solicitaciones N, M més des-
favorable para la pieza, debiéndose mantener la armadura constan

te en toda la altura de la columna.
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Es importante aclarar que debe adoptarse |N12| > ‘Mll
siendo M1 o] Mz el momento en el extremo superior o inferior
indistintamente, en las fSrmulas citadas se ha adoptado M,
en el borde superior y M, en el inferior solamente a modo de

ejemplo.

V.5.4, - CALCULO DE LA DEFORMACION POR FLUENCIA LENTA €g

El valor ce €k se determina del gréfico Figura V.14

del siguiente modo.

Se calculan:

. Te. X
Eb
Ny
donde G@ =
Ap
N? = carga axil que actfa la mayor parte de la vida Gtil

de la estructura.
A, = seccibn de la pieza
A = esbeltez de la pieza

Ep = mbdulo de elasticidad del hormigdn

183,

- b) (F es ¢l factor de fluencia que se adoptard entre 2 a 3
- ¢) se estima la cuantfa total de la pieza//;bo

Con estos valores se entra en el grdfico Figura V. 14

y se determina
€k N

e$ + %#

donde:

; e@ : es la excentricidad de la carga gue actfia la mayor
parte de la vida Gtil de la pieza, en el tercio cen

tral de la barra equivalente.

Sk
300

&, ¢ excentricidad constructiva o inevitable =
/

siendo e(? v %u parémetros conocidos, se puede determinar 6,

en forma analftica resulta:

ec= (egr e/L) [ 2,72° - 1]

08 Y
K=
) - TT2(0.6 + 20,4) Ep .Jp

W [ N?



184.

Figura V.14,

V.5.5. - DIMENSIONAMIENTO CON LOS NOMOGRAMAS

De acuerdo al diagrama de c&lculo, cuando X > 70

e
Yy -a~ { 3,5 —%%r , se debe dimensionar la pieza utilizan
do los nomogramas AZ21l, A22, A23 6 A24, sedgfin el tipo de seccién

transversal y el recubrimiento; para ello deben determinarse:

%]
E
[0

a
a

—_ n=ﬂ—2‘—g(t/m2) . m=/73 %(t/m@

donde:

Ap : seccibn transversal de la pieza

ﬂ:%—

R

210
(3R : tensi6n de compresién de cdlculo correspondiente

al hormigén de /3CN = 210 kg/cm?

H
/3R : tensidén de compresifn de cdlculo correspondiente
al hormigdn que se utiliza
F%N 110 130 170 210 300 380 470
A 2,50 167 1,25 100 0,76 065 0,58




BT eg : seglin el caso, de acuerdo al diagrama de c&lcalo,no Para una seccibn circular de difmetro o
4 .
2 =8,% €8x debiéndose introducir la excentricidad inevitable ne:
2, . pues estd incluida en el nomograma.

| %"— | . d N
m Ab 4 H ns= ﬂ . -——-A—b—
.M e Sk
m=PBhEd 4 T4
Y ) ﬁ.vot/uo
5 1ot te = A

Figura V.15.

‘ As = ot leg. Ab

Siguiendo el esquema de la Figura V.15. se determina

en el nomograma correspondiente el valor (3 .tot A,

La cuantifa total resulta

V.5.0. - VERIFICACION A PANDEO EN DOS DIRECCIONES

ot Aeg = /32;” ?

y la armadura total
En la verificacidn de una pieza que puede sufrir efec

As= 10t W . Ab tos de pandeo en dos direcciones, se distinguen tres casos:
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1° Caso

' .

a
v

direccion y

H— bk \ 3
§

direccion x  \

Figura V.16.

columna de seccién baxd

configuracidn

direccibn X

direccibn y ”IW Sk,=0,7.5

Cuando los tercios centrales de las configuraciones de
pandeo en ambos sentidos X ; ¥ no se superponen (Figura V.16)
se puede verificar la seguridad a pandeo en cada direccidn en for

ma independiente, de acuerdo a lo explicado anteriormente, o sea

189.

se calculan las excentricidades adicionales en las direcciones
X , Y separadamente y se dimensionan con N, My , My

incrementados.

2° Caso

En secciones rectangulares, si las configuraciones

de pandeo Se superponen y resultan:

€x . &Y ¢ g2

b d
con
e
| <« |

se puede verificar la seguridad al pandeo, también en forma in-

dependiente, segln lo expresado para el caso 1.

3° Caso

Si no se cumplen las condiciones anteriores debe e-
fectuarse la verificacién de seguridad al pandeo en flexifn o-

blicua. La Norma DIN 1045 establece unmétode aproximado cuando

SKI o~ Si(y
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d
!
< \
pleno de flexidn \\ﬁf"i_"e“'"’
H——b —H
Figura V.17.
El procadimiento de cdlculo es el siguiente:
minan

]
v -
€x® N L ey
e = \fef+ved g€

se deter

l
0]
o
o

loula ona excentricidad ecuivalente €y

g, ={cos & + % sen 6 ) e

e it (L)

*

se calcula entonces una longitud equivalente

S

SK(= —\ 2
\/sen oA+

K
2

2
%,-cos o

luego entrando en los nomogramas A2l o A22 con:

N d M= N.e, ; b H 5"

i91.

se obtiene la armadura de acuerdo a lo explicado en el punto V.5

5.



CAP T T UL O VI

FUNDACIONES

VI.1., - InTRODUCCION

g

Las fundaciones constituyen la parte de la estructura en
cargada de transmitir las cargas al terreno. En té&rminos genera
les se distinguen dos clases de fundaciones: directas e indirec-
tas; a la primera pertenecen las zapatas aisladas centradas o ex
céntricas, las bases o zapatas combinadas, las zapatas con vigas
cantilever, las plateas y otras; dentro de las indirectas estfin
comprendidas las fundaciones sobre pilotes, pilotines, cilindros

de fundacidn, etc.

Para el dimensionamiento de las fundaciones es preciso co
nocer ademis de las cargas m&ximas actuantes, la capacidad por-

tante del terreno, vale decir, la presidén admisible sobre el mis

mo .

Esta Gltima se determina mediante ensayos y procedimien
tos propios de la mecinica de suelos, debiendo cumplirse las dos

condiciones siguientes:
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a) seguridad suficiente, respecto a rotura,del suelo

b) asentamientos diferenciales entre las distintas paries

de la estructura, que no excedan de ciertos iimites

patibles con los esfuerzos admisibles en 1la misma.

VI.2. - ZAPATAS AISLADAS

Cuando las columnas estin suficientemente distanciadas en
tre sf, cada una de ellas se apoya sobre una base o zapata aisla
da gue ordinariamente tiene planta cuadrada o rectangular y for-

ma tronco-piramidal.

El Zrea de la base se fija de acuerdo con lacapacidad por
tante del terreno, de tal forma que la presién sobre el mismo no

sobrepase el valor admisible.

La cara superior o plataforma de la zapata debe tener 4i
mensiones algo mayores que la seccifn de la columna, a fin de pro
porcionar conveniente apoyo al encofrado de la misma, que s2 le-

vantard sobre la base previamente hormigonada.

Para que las presiones sobre el terreno se repartan de un
modo aproximadamente uniforme es necesario que el eje de la co-
lumna coincida con el centro de gravedad de la base (superficie

Ae apovo) .Seglin que esa condicidn se cumpla o no, se distinguen

-
el
ot

tres tipos de zapatas aisladas: centradas, excéntricas {base pa-
ra columna medianera) y doblemente excéntrica (base para colum-

~a de esquina).

VI.,2.1, - DiSTRIBUCION DE TENSIONES EN EL TERRENO

La distribucién de las tensiones en el terreno por de-
bajo de la zapata es funcidén del tipo de suelo y de la rigidez de

la base.

@ | ’ ®
[y

Figura VI.L1l.
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Eg f&cil obscrvar que el volumen de tensiones no puede
ser uniforme ya que en los bordes de la zapata la tensifn debe a-
nularse. En la Figura VI.l se observa la distribucifn de tensio

nes para diferentes tipos de base y de suelos.

I - Zapata rigida, suelo cohesivo
II - Zapata rigida, suelo no cohesivo
IIT - Zapata flexible, suelo cohesivo

IV -~ Zapata flexible, suelo no cohesivo

A los efectos del cdlculo se puede admitir paralas ten
siones en el terrenco, na distribucibén uniforme o con variacibn
lineal, en caso de excentricidad de carga, si la basees suficien
temente rigida. Esta condicitrn se satisface si se cumplen las si

guientes relaciones:

a, ~ ¢
do > Z
g
9z~ €2
siendo Q, ,0, las dimenslones ¢e la superficie de apoyo de la
base.

C;, Cp las d..ensiones de la columna

d, altura de la base

VI.2.2. - Zapata CENTRRDA

bk
+-C1 ¥

~ Na S < -~ <

- ¥ *
zZ [ b

7% *} *z
-+ 6

= by
g 2

Figura VI.Z2.
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El valor de ' depende del nivel de fundacién que se

adopta, de acuerdo a lo recomendadce por el estudio de suelos.

La zapata centrada se adopta normalmente en el caso
de columnas interiores, pudiendo estar sometida a los siguien-

tes esfuerzos.
N
N+M ¢ N +M,

N + M+ M,

En algunos casos es necesario verificar la zapata ante

la accidn de cargas horizontales.

V1.2.2.1,- Accion EN LA BASE: N

En este caso, la planta de la base d, x Q, , puede a-
doptarse cuadrada ya que las tensiones producidas por N son u-
niformes, si por falta de espacio u otras razones constructivas
resulta inconveniente la planta cuadrada, puede proyectarse rec-

tangular o poligonal.

El proceso de cdlculo es el siguiente:

a) verificacidn de la tensidn en el terreno

199.

El 4rea de la superficie de apovo F'=Qix aa se deter-

mina con la carga total actuante:
P“N"Ng"‘Nf
N : esfuerzo miximo transmitido por la columna(?)

Ng : peso de la base, se estima en un 10% del esfuerzo N

Ny: peso de la tierra ubicada por encima de la base{l)

lueqo el Area de la planta de la base resulta:

donde Tyadm (t/m?) es la tensi6n admisible del terreno, dato
que se obtiene del estudio de suelos; determinado F se pue

den obtener Q7 v Qz

Si la base es de gran tamano conviene verificar el

valor de hlg , para la base de la Figura VI.2 resulta:

do-d ,
Ng=1(a, xa,xd)+ 03 [(0,"02)"'(b1"bz)“' Vql"az"bl"bzl '(ﬂ (t)
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KH = peso especifico del hormigdn
Puede efectuarse el proceso inverso, determinar previa
mente el tamafio de la base Q; , a, vy verificar la tensidén en

el terreno,

a— { T
a, x G, t adm

b) Determinacién de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento

—_

7

h @

A+ G

F— O —F

Figura VI.3.

201.

El c8lculo de sclicitaciones se efectfia tomando momen-—
tos respecto de los ejes 1-1 y 2-2 pasantes por los filos de la
columna, de los blogues de tensiones actuantes sobre las superfi
cies Ay B de la Figura VI.3, producidos por la carga transmiti-

da por la columna; vale decir que para el dimersionamiento de la

- base no se debe tener en cuenta su peso propio ni el peso de tie-

rra.
2
N (G| = C|)
M, = o — 8 (tm) momento respecto de 1-1
1
(ap -cp)
a, -¢
Mp = Laz —2—8—2 (tm) momento respecto de 2-2
dimensionamiento
1 h, 1 M,
Ag Ky = ; Ks ; As= K h
i !
b,
h M
2 2 2 2
As Kh= —E H ks H As: ks hz
by
donde h=do-r
I = recubrimiento =X 5 a 7 cm
1
Ag = armadura en la direccién 1
2
As = armadura en la direccibn 2
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si M, > M, debe ser h; » h, o sea: supone una expansidn de la carga a 45° hasta la Gltima capa de ar
e madura. La expresi6n de Qg resulta:
1 do—F
h, = m"¢1 N
TT. dy
ﬁ] - dismetro de la armadura en la direccifn 1. Qr=N-p - 7

siendo hl ¥ h2 las alturas Gtiles en cada diEeccién, se ob-

c) Verificacién al punzonado

tienen:
' h'l+huz "o Gl-dR _ s GZ_dR
b= —%—— + M —(—0‘_c1)(h. d)+d ; hz-(oz_cz)(hz-dhd
h,+h
hmn= —JE—& i u =TT.dr dp=c+hy o dg=c+2hg

valores de c:

Figura VI.4.

Seccién circular: € = Q¢

Seccibn rectangular o cuadrada: ¢ = 1,13 \{Cl-Cz

! para el c8lculo, el lado mayor de la columna no puede adoptarse

El valor de la tensién de punzonado resulta:

Qg

:
u.hpg mayor que 1,5 veces el lado menor

Tr=

donde Q r es el esfuerzo de corte, que se calcula a partir de

P = tensién en el terrenc supuesta uniforme =

la carga N gue transmite la columna, pero reducida ya que se
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204.
Una vez determinado el wvalor de tn puede ocurrir:
. 0.2 '
1 Tq € ¥, Tonl e * 0,33) 0.5 « (_2,3_ +0.33) ¢ 1
° do(m)

no es necesario colocar armadura de corte !
i
de no verificar deben adoptarse los valores extremos.

siendo:

0,2
do(m)

2) X| 'ton( + 0,33) [¢ tﬂ‘( Xz .'Coz

Ton = tensién de corte en losas, ver tabla T.57

donde

K]= ].6.04e,\/u,/,<(%)
Toz : tensidn de corte, ver tabla T. 57.
donde:
Xz=o,6o.°‘e.\/uj,<(%)

1,0 para acero /35 = 2,2 t/cm?
K = 1,3 para acero /35 = 4,2 t/om? en este caso es necesario colocar armadura de corte, adoptindose
1,4 para acero {3s =50 t/cm” ' como esfuerzo de dimensionamiento 0,75,Qr , luego aproximada-
mente resulta:
i 2
M Ao UL Ape 2129 L5 On
K= 0 : S g R )
hm (em) - dy em) K 2 (3s/1.75 3s
ASK: promedio de las armaduras en las direcciones 1 y 2 3 T, > X,Z_ .,

que pasan por la zona de dy (am?)
en este caso es necesario redimensionar la base, aumentando la al

adem&s debe cumplirse que cura.
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Desde el punto de viska econfmico es preferible elegir
do de modo que se cumpla la primera .condicidn, para gue no sea

necesario colocar armadura de corte.

VI.2.2.2. - ACCION EN LA BASE: N, M

1.

Figura VI.S.

Supongamos la base de la figura VI.5. sometida a los

M
esfuerzos N vy M . Llamando € = N se distinguen 2 ca-
a a
sos I} e —T] 1) e ?1
a,
nefg

a) Verificacibn de la tensibn en el terreno

La distribucién de tensicnes en el terreno resulta tra

pecial, ya que N cae dentrc del nficleo central de la baseyel

dy, =& verifica la tensidn en el terreno:

@&\[ q

Figura VI.6.

siendo P=N+Ng+N, resulta
cr;‘—E—-*ﬂ= P_,6fe . P (), 8¢,
, a; @ ata, @ -9, \
(]'é-_Ff.. - .M!_— e e .. P (1- e )
= W, a,.a q

siendo T} > @, se debe verificar que:

G_I < Crtcdm ’

de no verificar es necesario redimensionar la base

207.

comprimido en todos sus pantos. Luego eligiendo Qy y
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b) Determinacifn de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento.

el H G,

% a, F

Figura VI.7.

Para el cdlculo de solicitaciones en la base no se to-

ma en cuenta el pesa propio de la base ni el de la tierra, luego:

.My
€* N
~ N G e
a; = q,.02<]+ q,)
_ N _be
a = 01.02(] 01)

momento en la direccidn

209.

HCG ¥

G,

Figura VI.S8.

En la Figura VI.8. se muestra el volumen de tensianes

a considerar para el célculo de M, .

*
n
- N




operando rc¢ ulta:

mrento en la direccidn Qi

&G

Figura VI.9.

En la Figura VI.9.

considerar para el célculo de

Mzz

se nruestra el volumen de tensiones a

M,

2
a,

. d?
— (@ + @)

Dimensicnainiento

1 ) h]
B et AT
\]
Ve
. h
2 2
by
i el %1

x
P

211.

1 M]
As = ks “ET——
2 M,

AS kS h2

g} verificacibn de la tensibn en el terreno

En este caso se obtiene una distribucién triangular de

las tensiones en el terreno, ya que la carga N cae fuera del

nficleo central de la base. S8lo parte del terreno estd comprimi-

do y el resto no soporta esfuerzo ya que no hay "zona de trac-

cifin® pues el terreno no puede reaccionar. (Fig. VI.10)

o
"

N+ Ng + N,
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212.
de la ecuacibn (1) se obtiene que
2. P
p g -
f a,.X
f-e reemplazando en (2)
A -
Wﬂmﬂ]ﬂﬂw@ 2P Ade(, - )= Pler )
. = =1
X7 3 2
T I —
H—a — x
! de donde resulta
Figura VI.10 X =3 (-fh- -e)
—— 2
determinacién de X y 0, : obtenido el valor de X verificamos la tensifn en el terreno

el volumen de tensiones J, debe ser tal que equili-
2. P
Py Pe: a = 14 @ adm

bre los esfuerzos a. X
2.

Es importante seflalar que se admite como minimo que la

aT,.x. a,

2 = P (L mitad del terreno esté comprimido, o sea que el valor méximo de
e resulta:
a,.xa
1-X0y 2 1. X. 0, X a,
—_— (= ‘X +qg,-Xx)= ——*(qa,- —=-)= + —
5 (3 1°X) 5 (a,- )= Ple+—5 (2) a,

e =

(1) ec. de proyeccién de fuerzas

(2) ec. de momentos respecto del punto A.



Figura VI.11.

b) Determinacidn de

los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento.

Llamando
= -
- e
x=3(%-e) e=j-w—q-

momento en la direccidn (<M

g

e — @

Figura VI.12.

En la Figura VI.12 se observa el volumen de tensiones

a considerar para ¢l cédlculo de M,

‘ . d
a¥=aq (1 - -

di. a
My — 5 (T 2.0)
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momento en la direccibn G,

Figura VI.13

En la figura VI.13 se observa el volumen de tensiones

a considerar para el célculo de M,

Dimensionamiento

217.

hz 2 MZ
Kn= =2 ; K : Al=k
b M et TR TR,
b,

VI.2.2,3, - Accidn EN La Base: N, M,. M,

a) Verificacifn de la tensién en el terreno

La columna que recibe la base, esti sometida a fle-
x16n compuesta oblicua ( N + M+ M, ), la distribucifn de ten
siones en el terreno es tal que en cada vé€rtice de la superfi-

cie de apoyo de la base, el valor de la tensidn es diferente.

4 a,

e

Figura VI.1l4.
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A los efectos de calcular la tensifn en el terreno,

e

f

[

dopta un diagrama de tensiones uniforme egquivalente segln

la norma DIN 4017 (Figura VI .15).

Figura VI.15

Eligiendo previamente @, y Q, y calculando

P=N+Ng+N,

. M

M
&° TP 2" p

se pueden determinar los lados del &rea rayada de la figura VI.

15, que resaltan

6T 428

Qp= Q- 26,

luego se debe cumplir:

b) Determinacién de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento.

Para obtener los momentos en ambas divecciones, se u-

tiliza el mismo diagrama de tensicnes de la Fieg.v1.15; denominan

do,
N
Tz =
a; . 3;
d; - ¢, Qp = L;
4= =3 G2% ~ 5
resulta:

momento en la direccidn O

La Figura VI.16 muestra el volumen de tensiones acon

siderar para el c&lculo de M,
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¥ K

il ;

e G
A ———F

Figura VI.16.

Fiqura VI.17

momento en la direccién Qdp

Dimensionamiento

La Figura VI.l17 muestra el volumen de tensiones a consi-

derar para el cdlculo de M, Als Kp= = h, . ke A‘s - ksﬂh“"
s M )
b,
2
ay . d,
M, = T¢ 2 2 K hz ) K Az K Mo
AS h~ MZ . § v s s h2



VI.2.2.4. - VERIFICACION AL VOLCAMIENTD Y DESLIZAMIENTO

Ante la accidn de pares volcadores es necesario veri

ficer la seguridad al vuelco de la fundacidn.Tomando momentos res

pecto de 4 (Figura VI.18) resulta:
N
baTIN
Moo
| S 71
//J I-Im h
e e
D — 7+
[ A « — -

Figura VvI.18.

momantos volcadores momnentos estabilizadeores

My= M + & h Me= (N + c,%

Se debe cumplir

“—;A?_A ) >

223.

Asimismo ante la accién de cargas horizontales se de

be verificar la seguridad al deslizamiento de la base. Para sue-

los sin cohesién (arenas), el’cceficiente de seguridad rasulta:

(N +G)igy .
TR > 1.5
97 &ngulo de friccid6n interna del terreno.

Para suelos cohesivos (arcillas) resulta:

1,5

-
-~
¥

. 2
¢ : cohesidn del terreno (1/m°)

VI1.2.2.5., - DISPOSICIONES GENERALES

a) altura del talién de base (d)

b) altura total de base ( dg )
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Se debe elegir de modo de cumplir dos condiciones:

~ condicién de rigidez de la base (distribucifn uniforme de ten-

siones en el terreno).

- gue no resulte necesario colocar armadura de corte.
0.2
Tp € ¥y Coy (5 + 03
R 1 o11 (do(m) 3)
c) dimensiones b, , b,

Deben ser tales que sea posible apoyar el encofradc

de la columna, en general:

b,= ¢, + 5ecm

b= ¢, + 5 cm

d) Los recubrimientos de las armaduras deben ser importantes en
el orden de 5 a 7 cm, en general el di&metro de barras debe ser
10 & ¢ 16 vy la separacifn m&xima entre barras no debe supe
rar los 20 cm; con estas disposiciones se trata de evitar fi

suras excesivas de modo de prevenir la corrosién de armaduras.

$: la superficie de apoyo de la base es cuadra-
da, se puede repartir la armadura, uniformemente y paralela a los

lados del cuadrado.

225,

¥+
9
i

FPigura VI.19.
En bases rectangulares se presentan 2 casos, ver fi
gura VI.19 donde @, ) Q,

1) 02) C1+2.do

2
La armadura A, se debe colocar en 2 zonas, en la

parte central de ancho

(W)
1
[=]
N

se debe colocar una fracciSn de armadura iqual a
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2 2.02

ASD= s (CI,+C12)

En las zonas de ancho —_— se ubica el resto

2
de la armadura, Ag

- A

r-(sn

2) 9, ¢ ¢, +2 dg
En este casc la zona central tiene un ancho
D=c+2d

y en esa zona se coloca una fraccifn de armadura igual a

a2 2(cyr2.d,)

A = P
I

2 . -
v el resto de la armadura HAg - Asn se ubica uniformemente

a,-D

i
en las zonas de ancho F En ambos casos la armadura Ay,

se reparte en forma uniforme en todo el ancho W,

En las bases que reciben columnas o tabigues de hor-
migén se deben colocar armaduras de espera que coincidan en did-

metro, cantidad y ubicacidn con las armaduras de las columnas vy

tabiques, esta armadura de espera debe llegar hasta el fondo de

la base, apoyando sobre la armadura de la misma.

e ) 50. %

Qﬂ difmetro de las barras verticales de la columna o tabigue

en Ccm. ‘,

Figura VI.20.

VI.2.3, - ZAPATA EXCENTRICA

Cuando se trata de columnas ubicadas en paredes me-
dianeras, donde no es posible emplear bases centradas, debe re-

currirse a otro tipo de solucién.

Si la columna estd sometida a cargas de moderada mag
nitud, la zapata aislada excéntrica es la solucién mis simple vy

econénica. Si por el contrario las cargas son importantes o la
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iSn me-—
columna esti sometida a momentos €s preferible la solucid

diante bases combinadas o base con viga cantilever.

T
VT VIV e
t N
|| i .
4,
é JCR) :
G 4
. EN
e
+———°|——¥_
* &
b, €,
Jr *
*EL‘F
PLIES

Figura VI.Z21 Figura VI.22
pilmd- Rl e

229,

Este tipo de base s&lo puede transmitir la carga ha-
cia un lado de la columna, si &sta es muy flexible s6lo una par-
te del ancho de la base colabora, coincidiendo la recta de ac-

cién de N con la resultante del diagrama de tensiones.

Como se ve en la Figura VI.22 no aparecen momentos

pues resulta:

sin embargo este esguema no es econdmico va que se debe cumplir

que @ & (fggmdonde

N
3. o

a =

vale decir que el valor de @ depende finicamente de Q, ,va

que N vy cC; son constantes.

A fin de gue colabore una parte mayor o todo el an-

cho Qy es necesario dimensionar la columna a flexidn compues-

Se toma entonces la base de la figura VI.23 someti-
da a una carga N , suponiende una distribucidn de tensiocnes u-

niforme en el terreno.
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_Figura V1.23

la ex—
En este caso aparece un momento provocado por

centricidad de cargas e

1-d
1 h-do caso 1I: M'= N-e - h :
Caso I: M=N-e h

ulta necesa-
que debe ser absorbido por la columna, O sea gue resul

s
.El mQ
rio dimensionar la columna a flexi6n compuesta { N,M ) e}

231,

mento M = N-e debe estar equilibrado ror un par ue igual in-

tensidad y sentido contrario:

dichas fuerzas F se deberdn materializar por un lado, con el

rozamiento entre el terreno y la base y la otra fuerza F 1z de

berd proveer un ktensor ubicado a una altura h

Procaeso de c8lculo

a) VerificaciSn de la tensién en el terreno

A 1os efectos del cilculo se supondrd una distribu
cion uniforme de tensiones en el terreno; asimismo &s necesario
adoptar el lado (¢ , paralelo a la linea divisoria de pre-
dios, mayor que el lado Ty ; de modo de disminuir la excentri

cidad € de la carga, en general se adopta Az y 205

81 se
g,
denomrina:
(= 92
oA = G
P = N’Nq{’N'
Mg = peso propio de la base
N' = peso propio de la tierra ubicada por encima de 1la ba-

se
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se debe verificar que:

P
T e ¢ Tt aam

se puede hacer el proceso inverso, determinado <X

o

o0} gdm

luego

a,= oK -q

b)Determinacifn de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento.

direccién Q4

N —-—(0‘ -C‘)z {tm)

direccibn az

N (Gz‘cz)z
[ F3

M2= ('m)

&
(KI5
deloteleds
$5000%

Figura VI,24

dimensionamiento
) h,
i Kn= M, . v ks Ag
b2
2 h
-A_’ Kn= :Az v ks Ai
b,

AR
e
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h, : h, : b, : b, deben cumplir las condiciones genera-

les dadas para zapatas centradas.

¢) Dimensionamiento de la columna

De acuerdo a los visto, el momento M' debe ser ab-
sorbido por la columna. La distribucidn de womentos en la mis-~
ma (Figura VI.23) depende de la rigidez relativa a flexién de co
lumna y viga; si &sta es poco rigida frente a la columna se pue
de adoptar el esquema I, si por el contrario existe rigidez sufi

ciente se adopta el esquema II.

La columna se dimensiona a flexidn compuesta tal cual
lo visto en el capitulo II, a su vez a los efectos de darle ma-
yor rigidez a la flexibn a nivel del fuste de la base, en algu-
nos casos, cuando el espacilio lo permita, se ensancha la columna

aumentando de ese modo su inercia,figura VI.25.

En ios ejemplos anteriores el tensor se materializg
ba a una altura h , pudiendo coincidir con una viga del edifi-

cio, la cual se Qeberd dimensionar a flexo~traccién.

51 se desea disminuir el momento en la coluwna se pue
de colocar un tensor al nivel del fuste de la base gue se une a
ctra base, debiéndose verificar esta Gltima al deslizamiento. En

1a figura VI.26 se observa esta solucifn, con los diagramas de mo

235.

mentos flexores en la celumna para los esquemas I y II (columna

articulada o columna empotrada) va explicados; el momento de di

rensionamiento es N.e

2

L

L

Figura VI.25

d) Esfuerzo en tensores v de deslizamiento en la base

Se presentan dos casos de acuerdo a la ubicacidn del

tensor.

CASO 1 (Figura VI.23)
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e

236.
ESQUEMA T F = %
< &
M e s N— e
| |
Ly
@ = [ 2l
! ™ 3
| z ‘
CASO 2 (Fiqura VI.26) ’ ' =
I i .
v \’ | lllf = '
. M I F e vl N
, L |
ESQUEMA II F=15 M, 0,75 M @ I ‘
— h) . hz le = &
I

La verificacifén al deslizamiento se efectfia de acuer

!
}

do a lo explicado en el punto VI.2.2.4 y los tensores se dimen-

sionan con el procedimiento desarrollado en el capftulo VII.

s
Figura VI.26,

VI.Z.4, - ZAPATA DOBLEMENTE EXCENTRICA {

Esta zapata se utiliza para columnhas de esquina, las
hipbtesis y proceso de célculo son similares a las explicadas pa

ra bases exc&ntricas, s6lo gue en este caso aparecen excentrici

N NSNS

dades en las dos direcciones, que provocan flexifn oblicua en la

|

4 _Jrr———
[
|

|
columna, siendo necesario materializar tensores en dos direccio < i
!

nes. : ] |
u
N



En la figura VI.27 se obseiva una base para columna
de esquina con sus dimensiones, y el diagrama de tensiones uni-
forme a sobre el terreno; su resultante R y la carga N
de la columna no coinciden, apareciendo en las direcciones de

g, Yy G, las excentricidades €, vy €, Qque provocan un par

de momentos
M,= N.e,

M,= N.e,

que deben ser absorbidos por la coclumna. Estos momentos se equi-
libran mediante el esfuerzo producido por el frotamiento entre
suelo y base, y tensores a una altura h .

Proceso de cdlculo

a) Verificacibn de la tensifn en el terreno

P= N+ Ng+N, ™ = C(‘]T
P
aT - O(-Gf < 0 adm

Q-2 .
en general es conveniente que la relacifn a, sea igual a la re

€2

lacidn
Ch

b) De:erminagiggufgiggs esfuerzos en la zapata

direccidn O,

N (@, ’C|f ,
M= o (tm)
direccidn 0
2
d, ~C
M, = ——l';" Mo tca) = 2) {tmn)
2 2

c¢) Dimensionamiento de la columna

La columra estd sometida a flexidn compuesta oblicua,
los momentos flexores depender&n de la ubicacién de los tensores
v si se trata de esquema I {articulado) o esquema II (empotrada).

Llamando M= N.g, y M,=N.e, resultan:

CASO |

{FIGURA ¥Ii. 23)

CASO 2

{ FIGURA I 26)

ESQUEMAT | ESQUEMA II | ESQUEMA T | ESQUEMA I
My [N Do, "h.d° N. &, N.e,
2 2
1 N Ah‘do . H'do N. e N. e
Mz | N.e; = N.e; i .__2_3 _2.2.




tensor T,

Figura VI.27.

tensor Ty

241.

Figura VI.28.

d) Esfuerzo en tensores y de deslizamiento en la base

CASO 1 (Figura VI.23)

ESQUEMA I F,= —”f)’ ; F,= _3_“:
_ESQUEMA II =15 —lxll- ; F,= 1,5 Lr':z
CaS0 2 (Figura Vi.26)
; e, Mg My o oMy M,
ESQUEMA I FR=15 h,t 2R, ¢ =15 B 2 hy
215 M M, .15 Me Mz
ESQUEMA II =15 n 0.75 h, £=15 Py +Q0,75 P
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VI.2,5. - OTRA SOLUCIGN PARA ZAPATA DE COLUMNA MEDIANERA

La fundacifn de una columna de medianera puede ser
realizada con una zapata centrada mediante desviacién del eje lon

gitudinal de la columna como muestra la figura VI.29.

Figura VI.29.

243.

o & 15°
S e
F = N tgo
v _N
N’ cos o<

Es conveniente utilizar zapatas rectangulares, cuyo

lado menor esté dispuesto en sentido normal a la medianera.

El esfuerzo transversal necesario para desviar la
carga vertical transmitida por la columna debe ser soportado por

un tensor convenientemente anclado.

Para evitar fuertes cargas en el tensor y esfuer-
zos secundarios originados por el monolitismo, es aconsejable
que el &ngulo de desviacidn de la columna ©¢ sea inferior a
15°. E1 plano de asiento de la base formard con lahorizontal un

dngulo igual al de desviacidn de la columna.

VI,3. - ZAPATAS COMBINADAS

Si la distancia entre columnas vecinas es tan redu-
cida que las respectivas bases se superponen o quedan muy préxi

mas entre sf, convendrd reemplazarlas por una base finica.Las za
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patas de esta clase, que reciben la carga conjunta de dos o mis 1
i debe recurrirse a zapatas combinadas O bien a bases c¢on viga
columnas se denominan zapatas combinadas.
cantilever.

El empleo de bases aisladas tampoco resulta practi-
Cuando la rigidez de la base es grande se puede su

camente factible en column. i i
olumnas de medianera, segfin se ha visto , . ; ; . : 1 4 si
poner una distribucién uniforme o lineal de las tensiones enel

cuando estdn sometidas a cargas considerables; en estos casos {
terreno partiendo de la expresidn
|
c.EN,IM
F = w

Nl N1 N3
M, M, //i\\M]

|

Como ejemplo tomemos la zapata de la Figura VI.31.

]Ng « Ny

Id ‘ o
+ 2 N, N, P N3
seccion s-s ‘tv‘y—‘i_\' 93“—%
ek

G
. G L‘E'RR_IG
7 . . =

tonando momentos respecto del baricentro G de 1la zapata re-

Pigura VI.30. sulta
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N -
o= 3 €5 N,.e,; M, + M, + M,
donde,

P= Ng+Ny+N; N, +N;

luego las tensiones en el terreno resultan:

d@

donde debe ser

d, < Ty aam

En general resulta conveniente .gue la recta de accifn
de la resultante de cargas verticales P pase por el baricen-
tro de la base; por ejemplo si los momentos M, ; M,y My son
producidos por accién del viento, es beneficioso tanto para el te-
rreno como para la base, gque la zapata sea centrada respecto de la
resultante P debida finicamente a peso propio de base, de tie-

rra a la i C
Yy s reacciones en columna provocadas por cargis permanen

247.

tes y sobrecargas accidentales sin considerar el viento.

otro modo de centrar la base es variar su ancho, ya

sea en forma lineal, o con anchos diferentes en distintas zonas,

como por ejemplo las zapatas de la Figura VI. 32.

Figura VI. 32.

para calcular los esfuerzos en la zapata de la figu

ra VI.31, se calcula primeramente el valor de € =

Ny.e; - N et M+ M, + My
i TN

llamando X N =N, *N2+N3 , resulta:
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reacciones en los apoyos; se deben calcular M v Q
do la zapata como un cuerpo cargado con el diagrama ¢
a
TN (1t 6.e ) y con las descargas de columnas.
01 -02 - a,
Tz
Ny M, Ny
Las solicitacionege en el sentido longitudinal son ab /1\
- M, * M, M,
sorbidas por la zapata como una viga de ancho bo y altura

d, apoyada en las columnas (Figura VI.33).

#-bo 9,G,.q,

Figura VI.33.

cargas, corte y momentos flexores de la zapata combinada del ejem

T T
En la Figura VI.34 se pueden apreciar los diagramas de ; V
M)i MJI Maji

plo.

Es importante sefalar que no deben obtenerse las so-

- . - R vigura VI.34.
licitaciones en la zapata resolviendo una viga continua apoyada - -

en las columnas, ya que en este caso se conocen de antemano las

249.

suponien

=4 .0,

4:G, .9,
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Una vez determinadas las solicitaciones M y Q
sé procede al c&lculo de las armaduras de flexifn y corte tal

cual lo explicado para vigas en el capitulo IV.

En el sentido transversal de la zapata se debe calcu
lar el momento -en los voladizos de la base de acuerdo a lo expli

cado para bases centradas.

si @ = cte. y con un ancho a,= cte.
resulta:
(a, -b m
iw2= a ‘—gé_ii ( /WJ

si @ #cte , @ > 0, v el ancho d, no resul
ta constante, se deber& dividir la longitud a, en fajas, cal-
cular los correspondientes TWZ y dimensionar para cada una la
armadura correspondiente A§ . Asimismo se debe colocar en la

1
zapata una armadura longitudinal As , que no resulte menor que
2 g
As
5

, ver Figura VI.33.

Las disposiciones generales para vigas y bases ya ci
tadas son vdlidas para zapatas combinadas, debiéndose cuidar co-

mo en toda fundacién los limites de fisuracién.

Asimismo si es necesario doblar barras para absorber

251.

esfuerzos de corte, es preferible hacerlo en &ngulos de 60° dado

que las vigas de fundaci®n son de altura importante.

La Figura VI.35 muestra la distribucién de armadu-

ras tipica en este tipo de base.

il
Al LI

[ ]
11
]
I

[

L
N
.
—

Figura VI.35.

VI.4, - ZAPATA CON VIGA CANTILEVER

En este tipo de base, la zapata correspondiente a la
columna exterior (columna de medianera) esti vinculada a la co-
lumna interior mds prdxima mediante una viga, solidaria con di-

cha zapata. La funcién de la viga consiste en resistir el momen
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to flexor producido por la excentricidad de la carga que

act@a

en la columna exterior con respecto a la reaccién del tarreno.

Ry

<

-+ 4 —¢

—+—20

—k

Figura VI.36.

253.

proceso de célculo

1) se predimensiona la base excéntrica de modo de obtener Q,;

donde:

se adopta una

aconsejable

resulta

AN
! G?odm

superficie de la base excéntrica

= carga de la columna C,

tensibn admisible del terreno
coeficiente de mayoracién de carga, en general, 1,1
con el fin de tener en cuenta el peso propio de la

base v el de tierras.

relacidén de lados , en general es

oA = 2 luego siendo:

2
F=a, gz==< q
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El esquema de cdlculo se observa en la Figura VI.37,
del anflisis del mismo surge que la viga cantilever,descarga la
columna auxiliar C, y eleva la carga sobre la base excéntri-
ca, luego el lado @, no debe ser excesivamente grande,pues la

descarga en C, aumentaria.

Ny i |Ra

Figura VI.37.

255,

2) tomando momentos respecto de B , se determina Ry

a
Ri(t-—) = & N, L
Ry= § N l
R T
a- 5
se calcula ahora R, , reaccién en el apoyo B

R,= Ry- ¥ N,

se debe verificar que
N, » 1,5 R,

de lo contrario se debe trabajar con un valor de @Q; menor. Ob-

tenido R} podemos ahora determinar Qp :

Ry
Ttadm

3) se procede al c8lculo de las solicitaciones en la base excén-

trica tal cual lo explicado oportunamente, con 0 = {,.4y co

o ordenada del volumen de tensiones.
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4) se procede al dimensionamiento y cdlculo de la base centrada,

como carga para verificacién de las tensiones en el terreno se

adopta:
N=1,1 N,-O5R,
a la reacci8én Rz , se la afecta de un coeficiente de minoracidn

= 0,5. Como carga para el cilculo de las solicitaciones en la ba-

se se adopta:

N= N,-05 R,

El proceso de cdlculo y dimensionamiento se efectGa

tal cual lo explicado para bases centradas.

5) 3e procede al cdlculo de solicitaciones en la viga, vutilizan-

do el esquema de carga de la Figura VI.37.

Luego se dimensiona la armadura a flexidén v corte de

acuerdo a lo explicado en el capitulo IV de VIGAS.

La altura de la viga se reduce de modo que al empal-

nar con la columna central, posea poca inercia transmitiendo un es

fuerzo flexor précticam

Esta reduccifn de

dimensionar la armadur

ente nulo a la columna.

altura debe ser tomada en

a de flexibén y corte, ya que se r

brazo elastico y el momento de inercia.

En la Fig

duras tipica de una viga cantilever.

Figura VI.38.

En la base excéntrica,

se calcula de

V1,5, - PLATEAS DE FUNDACION
PLATERS A& T

En lo
no es reducida © las cargas

tar como base de fundacibn,

s casos en que la presifn admis

la armadura en la di

1 modo explicado en el punto vI.2.3.

actuantes muy elevadas,

una losa continua que apoy
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cuenta al

educe el

ura Vi.38 se muestra la disgoaieién de arma-

reccidn 2,

ible del terre-

conviene adop

a sobre vi



gas 1invertidas vinculadas a las columnas.

Cuando la rigidez de la estructura de 1la platea es
grande, y las columnas, ademls de estar distribuidas simétrica-
mente, transmiten cargas muy similares, el c8lculo de la platea
puede realizarse suponiendo a la misma como un entrepiso de losas
v de wvigas, invertido, cuya carga sea la reaccidn del terreno,que

puede admitirse como uniformemente repartida en este casoc.

Si la platea no es lo suficientemente rigida, o las
cargas transmitidas por las columnas no son uniformes, el cSlculo
deberd efectuarse seglin la teorfa de las fundacidnes continuas a-

poyadas en medios elfsticos.

VI.b, - PirLoTEes
VI.6.1. - INTRODUCCION

Cuando el suelo donde debe fundarse una estructura,al
canza capacidad portante a profundidades muy grandes, mayor de 8
a 10 metros, es preferible utilizar una fundacidn sobre pilotes
en lugar de las zapatas ya descriptas. Este tipo de fundaci6n con
siste en un cabezal rfgido (en general de forma prismitica) sobre

el cual apoya la columna o tabique o varios a la vez; el cabezal

a su wvez transmite dichas cargas a los pilotes ¢

ricales o inclinados segin el tipo de carga.

columna

cabezal

Figura vI.39.

Los pilotes pueden ser:

- prefabricados: Estos pilotes
prefabritat- >

te martinete,

de 60 cm.

- hormigonados in situ

el texrreno,

hormigbn. .

s5& rea

para luego colocar la armadura
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ne pueden Sex veg

son hincados en el terreno median-

el dismetro méximo es én general

liza primeramente la perforacién en

y el
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En este caso los difmetros pueden ser mucho mayorxes

va que no existen problemas de transporte ni de hincado.

VI.6.2. - CAPACIDAD DE CARGA DE UN PILOTE

De acuerdo al tipo de terreno los pilotes transmiten

su carga al terreno de dos formas:

a) de punta: como su nombre lo indica la carga se transfiere atra

v€s de la punta delpilote

b) por friccibn: se transmite la carga mediante las fuerzas de

fricci6bn entre pilote y suelo.

En general todo pilote transmite su carga parte por
punta y el resto por friccidn; y su capacidad portante depende

de sus dimensiones y de las caracteristicas del terreno.

Las sigquientes son algunas f6rmulas aproximadas para

el célculo de la capacidad portante de pilotes.

en arenas

N JT.RL )
™ 55 pilotes prefabricados

Qy= Q,+Qp=4-n-TT - R>

261.

2 npIlR.L ] ' .
Q7 QptQe= 4nTT.R + — 50 pilotes hormigonados
ir situ
en suelos cohesivos
2

Qu=0prQ4= 9 ey TT R +2 - ¢cgTTR-L
donde:

n = resultado del ensayo de penetracifn bajo la punta

del pilote.

Np = valor medio del ensayo de penetracitn normalizada
a lo large del fuste.

Cy = cohesién del suelo.

Cg = valor de la adherencia suelo-pilote

R = radio del pilote

L = longitud enterrada del pilote

Las cuatro primeras mangnitudes - N , Ny ,Cy .« Co -

se obtienen del estudio de suelos.

Un modo mis acertado para estimar la capacidad portan

te de un pilote es a través de un ensayo de carga.

para pilotes hincados suelen utilizarse las f6rmulas

de hinca.una de ellas es la f6rmula holandesa gue expresat
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a2V Wy
WG s Wt W,

Wy : peso del pilote (1)

W, : peso del martillo (1)
h : altura de cafda del martillo en el dltimo golpe {m)
% : rechazo del Gltimo golpe del martillo (mm )

Ademds de verificar la capacidad portante de un pilo-
te es necesario verificar la capacidad de todo el pilotaje. A los
#fectos de un mejor conocimiento scbre este tema se recomienda re-

currir a la bibliograffa citada sobre suelos y fundaciones.

VI.6.3. - CALCULO Y DIMENSIONAMIENTO DE PILOTES Y CABEZAL

El ntmerc de pilotes necesarios depende de la capaci-
dad resistente de los mismos, el nfimero mfnimo es dos pilotes porx
cabezal si estd arriostrado transversalmente, de lo contrario de-

ben colocarse 3 pilotes por cabezal.

Del mismo modo un cabezal continuo que soporte varias
columnas debe poseer doble fila de pilotes si no posee arriostra-

miento transversal.
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En el calculc de las solicitaciones en los pilotes se

presentan dos casos:

a) esquemas isostdticos

Figura VI.40.

En los tres casos de la Figura VI.A0 pueden obtenerse
los esfuerzos en cada pilote mediante una descomposicitn de fuer

zas.

b) esquemas hiperestdticos

pado el siguiente cabezal de 6 pilotes, sobreel cual

apoya una columna rectangular que transmite esfuerzos N ; My :

M
My v llamando €= ——NL ; By F _NL se puede calcular en



264 .

Figura VI.41l.

forma aproximada, el esfuerzo en cada pilote mediante la siguien

te expresidn:

1 €y . Xj ey .Y
P = — ¢ Y i
N(n T X2 Zy.z)
N = nfmero de pilotes

coordenadas de cada pilote

u

Xi + Yi

Cuando sobre el cabezal actfia una carga horizontal re
sulta conveniente colocar pilotes inclinados de modo que trabajen

a esfuerzos directos y no a flexifn, para evitar excesivas defor-
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maciones y fisuras peligrosas en el pilote

N
M
. H
l |
e
\ |
i‘; “21
Figura VI.42.
si P; es la carga por pilote debido a N , M por condi-

cién de equilibrio debe ser:

z F}?g°<i= H

luego el esfuerzo en cada pilote inclinado resulta,

. P
E;i T oS o

La carga en cada pilote debe ser menor o igual gue la
capacidad portante de los mismos. En lo posible hay que evitar pi

lotes que trabajen a traccifn.



Los pilotes pueden ser de seccién circular, rectangn
lar o anular y deben dimensionarse a compresién pura o a flexibn

compuesta segfin el caso.

El recubrimiento mInimo es de 5 cm, didmetro mfnimo

de barras longitudinales = 12 mm y cuantfa mfnima = 0,8%.

Como barras transversales se utilizan, en general ,es
tribos en forma de h&lice de difimetro mfnimo @n = 6 mm, con un

paso miximo de 12. ¢| y no mayor de 30 cm.

Para determinar la armadura del cabezal se calculan
los esfuerzos en el mismo suponiéndolo rigido, la condicién de ri

gidez es:

donde:

do = altura total del cabezal
0 = distancia entre filo de columna y el pilote m&s a-

lejado

La distancia entre ejes de pilotes debe ser mayor o

igual que 2,5 d ., siendo d el difimetro del pilote.

-

La armadura principal del cabezal se puede distribuir
en 2 direcciones perpendiculares entre si, y se obtiene a través
de los esfuerzos de traccifn en ambas direcciones. Por ejemplo,en
la Figura VI.43 se muestra un cabezal de cuatro pilotes, llaman-
do B 1a accién en cada uno de ellos y suponiende BOYRIYPOP,

la armadura principal en la direccifn X se obtiene a partir de

v
i
!
lr
1| 3
O O
2 | M 2
M, °N [ x
I\
o) 9 i
+ P A
I

Figura VI.43.

los momentos de las fuerzas P} y P, respecto del eje 1-1y la
armadura principal en la direﬁgién v, se obtiene a partir de los

momentos de las fuerzas P, Yy P3 respecto del eje 2-2.

Obtenido el momento en cada direccibn, el esfuerzo de

traccién T resulta:

T|= Mi

z
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M, = momento respecto del filo de columna de las cargas
en pilotes
Z =0,8.h

I = recubrimiento Y 5 cm

y la armadura

T;
Asi
con
T = /35/1,75

Esta armadura debe prolongarse en toda la longitud

del cabezal y anclarla convenientemente.

Se debe verificar al corte en las secciones 1-1 y 2-
IP
2 adoptande T = -i;—EL- . En general es preferible gque laal
]
tura del cabezal sea lo suficientemente importante, para evitar

la armadura de corte, colocando solamente estribos mfnimos.

Se debe ubicar sobre las caras del cabezal una arma
dura de piel con una separacibn entre barras no mayor de 40 cm y
de didmetro ¢ 4 10 mm; de este modo se pueden evitar fisu-

ras que aparecen por contracci6n del hormigén.

: Armaduto de "“’I‘EEL\
I
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i,} T

Armadura de piel

Armadura principal /

-
[
| [J

Figura VI.44.

) \" Estribos

Esfuerzos T} Yy T} en diferentes cabezales para carga N

a) Cabezal de dos pilotes




b) Cabezal de tres pilotes

| AL

T ’/ﬁ—h*— f \\ T

)

A

I

N (l-¢,)

ht e Tz
N { Ca
wE (oo

271,

c) Cabezal de cuatro pilotes

I
!
S
e T T
Ty : AR T
b
Fo Ty !
SEE
ISRNNE
H—
I
. N {t-c)
htoa o Tr
N (1l -cp)
T, Y z

d) Cabezal de cinco pilotes

T, = -




e} Cabezal de seis pilotes

n
A
AL
T, ALT ; 1,
\J
*l ]
\ Iy
\e
sz
T, = g'%'; [20- I.Sc,J

Tz = GNZ [IV? - Cz]

CAPILTULO VI

ELEMENTOS ESTRUCTURALES ESPECIALES

VI[.1. - MENSULA CORTA

Se designa como ménsula corta al elemento estructural en

el cual, la distancia Q , que va desde la recta de accifn de la

carga P al empotramiento, resulta menor gque Z (brazo elé&s

tico de la seccibn) o sea:

~jo
~

*\_—a

Figura VII.I1.




~1

La figura VII.l. muestra los limites geométricos aconse
jables para una correcta transmisidn de los esfuerzos internos;

Lns valores 1imites de VY son:

ady &d

4 ey N
NI

Fiqura VII.Z2.

A los efectos del dimensionamiento se supone que la car

ga P es llevada al empotramiento a través de una fuerza de com

presidn Dp y una fuerza Zi de traccidén en la parte supe-
ricr de la ménsula, =21 valor de Z p resulta:
a
Zp = P 7=

donde

z = 0,85 h

la armadura necesaria resulta:

Z
p 2
A, = ——— (em?)

5 Js

donde
s
Is= 775
Si en lugar de la carga vertical P , act@a una fuer-

za horizontal H el esfuerzo Z resulta:

Ah
Zy = HO1+ 5
A, = —ZH
s ds
Cuando actfian simultdneamente ( P + H ), el esfuer-

zo de traccitn Z resulta la suma de los valores anteriores

sea,

Q



Si ias cargas actuantes son importantes es necesario ve
rificar las tensiones de compresién inclinadas que siguen la di-

reccidn de b, Figura VII.3.

Figura VII.3.

La distancia de la recta de accién de [} respecto del

punto G es,
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Luego tomando momentos respecto del punto O , el es-

fuerzo D resulta

P.a + H. AR

La comprobacién de la tensién de compresién se efectfla
del siguiente modo, en el plano de las fuerzas sé adopta como an
cho de biela el valor € = 0,2h vy se admite como tensibn ma&-
xima de compresidn, suponiendo una distribuci®n rectangular, el
valor de 0,95 ﬂR ; luego el ancho necesario bpge. de la ménsu

la corta deberd ser:

., 8D
nec * O, |9.h.ﬂn
donde Y- 2,1
o sea brec > 11 %
(R

La armadura principal debe ubicarse en 1aparte supericr
de la mépnsula sobre todo el largo Q y a partir del borde de em-
potramiento se debe dejar longitud de anclaje suficiente yen 1lo

posible formando bucle.

Las fuerzas de traccién originadas por las tensiones de
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compresién creadas por D deben ser absorbidas mediante estribos
horizontales, distribufdos en la altura de la mé&nsula. Se puede a

doptar como armadura de estribos:

Sprincipal

(@) Armadura principal

_____ /

@ Estribos
N
—

(3 Barras de montaje

- — — — -

Figura VII.4.

Si la carga P cuelga de la ménsula corta, debe llevar
se dicha fuerza hacia arriba mediante una armadura adecuaday con

suficiente anclaje, para luego determinar las armaduras princi-

pales de acuerdo a lo explicado.

Si la ménsula corta sirve de apcyc para una viga se pug

.de proceder del siguiente modo, figura VII.5.

te |
I Ze
)T \\ Z
h \
Jﬁ P AN
—
D P,
j Ve
Figura VII.S5.
Se supone gue una parte de la carga P o= 06. P es
absorbida mediante el esquema de armado A , que =35 el expli-

cado anteriormente.

Una carga Ps = 0,6. P se supone que cuelga de la
ménsula apareciendo en consecuencia una fuerza de traccién incli
nada Zs y una fuerza de compresibn Dw horizontal, cuyas

magnitudes son:
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P,.a
0,85 h

w 2

(]_s =

En el casc de ménsulas donde d ¥ 2Q , se dimensionari
la armadura adoptando como altura de cilculo h=20 ,medida des

de el borde inferior de la ménsula. (Ver Figura VII.6.)
= a.
Zp = P 3
siendo,

zZ =20,8. h=0,85.2.0 = 1,7.4

281,

o

a
z 0 -+
As
..,_ZP d>2a
D
F h= 2a
ja i
Fig]ga VII.6.
|
luego
7 - B
P 1,7
La armadura a colocarse a una altura h , medida desde
el borde inferxior resulta:
Zp
A

* /35/1.75

En el borde superior debe colacarse una armadura A;= A,
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V1.2, - VIGAS DE GRAN ALTURA O VIGAS PARED

Se denomina viga pared al elemento estructural de super
ficie plana que estd sometido a cargas contenidas en su plano, ¥y
para el cual no son validos los principios de vigas esbeltas (con

servacidén de secciones planas) .

Se consideran vigas pared a aguellos elementos gue cumplen

las sigulientes condiciones:

EENENRENENL

LY

H—

Figura VII.7.
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Viga de un tramo —-—-—mse e e e e ~—-%*)O,5
Viga de 2 tramos o tramo extremo de viga continua —--%—) 0,4
Tramos interiores de vigas continuas -~——----——w—=-—- ﬁL 0,3
MENsulas ———— = 4 > 1

En vigas pared el brazo eldstico Z no resulta igual a
O,BS,P} como en’ vigas esbeltas, sino que se obtienen valores me

nores aumentando de ese modo la armadura.

Los esfuerzos de traccidn de tramo v apoyo Zg y Zg
se pueden determinar mediante el siguiente esquema de célculo a
proximado: se resuelve la estructura, ya sea viga simplecmente a
poyada, continua o en ménsula, ccmo si fuera wuna viga esbelta,

luego los esfuerzos de traccibén Zg y Z g resultan:

M Mg,
Ze = g ‘ faT Tz
i Zg !
Mg = momento flexor en el tramo i
Nﬂsl = momentc flexor en el apoyo |
Z F = esfuerzo de traccifn a tomar con armadura en el tra-
mo i
ZS‘ = esfuerzo de traccibén a tomar con armadura en el apo-
vo 1
Zg = brazo eldstico en el tramo |

Zg = brazo el&stico en el apoyo |1
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Los valores Z; y Zg resultan:

- Vigas de un tramo

para 0.5 ¢ ‘% ¢ 1,0 ZF=
para % <y 1,0 2 =

- Vigas de dos tramos Yy tramos extremos de

0,6.1

vigas continuas

para 04 ( 9 ¢ 10 z, =

- Tramcs interiores de vigas continuas

para 0,3 (% <10 Zp

para l_ > ].O ZF

24:05.d.(19- %)

zg =0,45.1

70,5 d.(18- )

z,=0,4.1
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- Ménsulas

d
para 1,0 « - 2,0 2= 065.1 +01.d

para 4 4520 o= 0.85.1

la armadura para tramos y apoyos resulta:

Ao s Ay = =2
Sg~ q-s ' 55— Cf;
donde
73
_ s
Ts = 775

Disposicién de la armadura principal de tramo y apoyo

La armadura correspondiente al o los tramos se distribul

réd, cualguiera s=a el esquema, en una altura

h'=0,1 1
R=014d

se adopta la menor de las dos.
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La armadura correspondiente a los apoyos se distribuird

del siguiente modo:

en_apoyos de vigas contiruas: Figura VIi.8. en sombreado se indi

ca la zona de distribucidn de arma

dura Asg

en apoyos de ménsulas: Figura VII.9.

—_
i
i
-
—la
|
\
o
—

La armadura principal de tramo se prolongar& sin reduc

ciones hasta los apoyes.

El 50% de las armaduras de apoyos se prolongaran en to

da la luz de los tramos adyacentes, y el resto se llevaréd en una
l. .

longitud *3L a partir del filo de apoyo sin longitud de an-

claje, donde |[; es la luz Je trarme advocente.

El ancho mfnimo de las vigas pared es D = 10 cm. Debe

rdn ser .rmadas en ambas caras mediante mallas cuya secci®n mi-
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nima/metro debe ser:

—~2,5 em¥m

para acero B8St 22 /34 . <\O,0098Ab.d
1.5 cmY/m
BSt 42/50 ; <
para aeere iy 00005, b.d

La separacidn entre barras de la malia debe ser:

s £ 320cm

Fstas mallas ubicadas en cada cara, pueden ser conside-

radas como parte de la armadura principal.

Todas las cargas suspendidas, -se consideran como tales

las comprendidas en un semicircule de radio 05 1 (ver figura
VIT.10)-deben ser absorbidas mediante armadura de suspensién con

venientemente anclada,; puede considerarse CoOmo parte de las mis-

mas la armadura cruzada minima en ambas caras ya citadas.

289,

Figura VII.10.

Del mismo modo, es el caso de apoyo'de una viga pared
sobre otra, deberi colocarse en esta Gltima una armadura de sus-
pensi6n mediante barras dobladas o estribos calculadas para to-
da la carga, de modo de asegurar la transmisién de la reaccifn

de una viga a la otra.

Se deben limitar las tensiones principales de compre-

8i6n en el hormigbdn, un cdlculo aproximado es el siguiente:

Se determina la presién en el apoyo

R
c.b

pl
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C = ancho de apoyo, no debe adoptarse mayor gue el 20% de
la luz menor de las vigas contiguas.
= ancho de la viga pared.
R = reaccidn en el apoyo.

luego debe verificarse que

para apoyos cextremos p 0,85 . ——

para apoyos centrales

5i la viga pared apoya en forma indirecta, o sea, no a-
poya sobre columna o tabique, se debe reforzar en el apoyo una zo
na cuadrada de lado 0,35d & 0,350 , la menor de las dos, con
una armadura adicional gue se determina del siguiente modo:

si denominamos Q = corte en el apoyo

Qadm = 0,10.1.b. 3,

a) Q « 0,5 Q adm.

Se dimensionard la armadura en cada cara con el 80% de
Q ; esta armadura puede estar formada por las mallas minimas y

mallas adicionales y/o estribos,

by Q ) 0,5 Q adm.

Ademds de barras cruzadas vy estribos,se deberin colocar
barras dobladas, cada uno de los tres tipos de armado deben ser di

mensionados con el 50% de Q .

No es necesario la verificacifn al corte vya que se dimen
siona la viga pared y su armadura para las tensiones principales

de compresifn y traccién.

LTI IT L
S |

T

S W O N O %

!
# - ‘\\>7mg(lu en ambas caras

|
armadura de refuerza

Figura VII.11.

VII.3., - TENSORES

Los tensores son elementos que trabajan a traccifn, don

de el hormigdn no colabora siendo el acero el finico material re-
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sistente. Se¢ deben dimensionar a triccién pura de acuerdo a lo ex
plicaac er 21 capftulo II, y han de limitarse las fisuras en el
lLorreyén siguiendo los lineamientos que se explican en el Capitu-

lo VIII.

tensor

Figura VII.12.

Veamos la losa de la Figura VII.1l2, suspendida en una
de sus esquinas por un tenser, para que &ste trabaje la losa de-
ber& descender de modo tal que las barras de acero del tensor la
acompanen entrando en carga hasta alcanzar la tensidn de cilculo

/35/;'75. Cuando mayor sea esta Gltima, menor resulta la arma-
dura del tensor, pero ser8 necesaria una mayor deformacifén en la

losa, que en algunos casos puede provacarle fisuras indeseables.

Es conveniente entonces, que la tensidn de cdlculo uti-
lizada en el dimensionamiento del tensor sea baja, reduciendo asi

la deformacién de la estructura que sostiene.

A modo de eiemplo ver Figura VII.13.

Caso 1 (3s= 4,200 t/cm? tensidn de célculo;(rs:]ﬁ?;: 2,400 t/cm?

deformacifn especifica de las barras: £,

descenso de la losa: f]

>

CAsO 2 (B¢ = 2,200 t/cm? tensién de cilculo Ug= ]—;5= 1,257 t/cm?

deformacidn especifica de las barras: E>

descenso de la losa: f,
siendo E, ¢ &, con £ =

lo = longitud inicial del tensor

Ly

longitud final del tensor

resulta f 2 ¢ fl

Un modo de evitar deformaciones excesivas sin aumentar
la armadura del tensor, es provocar una tensifn previaen las ba-
rras de acero gque asegure la existencia del esfuerzo supuesto en

el célculo

Un detalle constructivo muy importante a tener en cuen-

ta es evitar que las barras se coloquen desviadas o curvadas, de
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246 |-

Eg

Figura VII.13.

ben ubicarse perfectamente rectas para impedir que, el acero "u-
tilice" parte de la fuerza de trabajo para enderezarse; es decir,

gue el acerc debe entrar en tensifn al iniciarse la carga.

VII.4., - ACCIONES HORIZONTALES SOBRE EDIFICIOS

Debe recordarse al proyectar la estructura resistente de
un edificio, que los mismos pueden estar sometidos a esfuerzos ho
rizontales provocados por la accién del viento,sismo o efectos di

némicos.

En el caso del viento, las caras del edificio actfian co

mo pantal las gue reciben - 7 empuje del mismo: a mayor relacidn
altura/lac menor del edific’o, mayores resultan los efectos
cel vientc scbre la estructura. El sismo produce efectos dind-
micos gue pureden traducirse =°n cargas horizontales y vertica

les sobre el edificio.

g

lara absorber dichos esfuerzos horizontales,puede pro
yectarse una estructura cunstituida por tabiqgues de hormigdn ar
mado (verdaderas ménsulas empotradas en la fundacidn, de gran
rigidez a la flexién), o pSrticos constitufdos por las colum-
nas y vigas de los entrepisos del edificio; cabe también la 80

lucién mixta, pdrticos y tabigues trabajando en conjunto.

Las tres soluciones bisicas que hemos dado (existen nu
merosas variantes) permiten absorbexr las cargas horizontales vy

verticales, trasladidndolas hasta la fundacidn.

En nuestro pals existen reglamentos referidos a la ac

cién del viento y al efecto sismico.

rara el estudic, andlisis y solucidn de estos proble-
mas se debe recurrir a la bibliograffa especializada citada en

esta publicacidn.




292,

293,
sistente. Sc deben dimensionar a traccifn pura de acuerdo a lo ex

nlicadr er 21 capftulo II, y han de limitarse las fisuras en el

INSTIUIO DEL CEMENTQ PORILARD ARGENTIRO
Lorfiyén siguiendo los lineamientos que se explican en el Capftu~

}
i
|
! R
CASO 1 A SAN MARTIN 1137 Ne© 5534
lo VIII. ;

1004 BUENCS AIRES

: deformac
} descenso |
1 {
tensor i :
; caso 2 /3
! {
; |
i |
| deformaciq
|
; ]
| descenso 4
! !
e | |
!
|
5]
1
Figura VII.12. s
i
|
]
1
i
Veamos la losa de la Figura VII.1l2, suspendida en una |
' |
de sus esquinas por un tenser, para que &ste trabaje la losa de- ﬁ
' resulta !
ber& descender de modo tal gue las barras de acero del tensor la
|
acompanen entrando en carga hasta alcanzar la tensién de cilculo
r35/|‘75. Cuando mayor sea esta (iltima, menor resulta la arma-

I
Un}

dura del tensor, pero ser8 necesaria una mayor deformacifn en la la armadura ¢
{

rras de aceré

losa, que en algunos casos puede provacarle fisuras indeseables.

el cdlculo
\mp. Gananclas Ne contribuyento
Es conveniente entonces, que la tensidn de cilculo uti- :x,:&ﬁrﬁﬁ;mmwm

N ponsable
: \ 354 B nducirs 43918
reduciendo as{

|
!
i
!
i
lizada en el dimensionamiento del tensor sea baja,

Un da‘ C. 13 - 5000 12/82 - Tio-
| !
la deformacifn de la estructura que sostiene. . @

( R ~--vseaudsS O curvadas, de
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nicamente afectar la estética del edificio, en otros caseos vas

tan inadmisibles.

En el momento de cargar una viga de hormig@n arrado se
producirid un descenso de la misma, denominado flecha instantéaca.
que puede calcularse con las férmulas de la teorfa de la elasti-
cidad perco, teniendo en cuenta gue estamos trabajando con una pie
za constitufda por 2 materiales, hormigdn y acero, donde aparecen

fisuras que varian la rigidez de la pieza.

A partir del momento en gque entra en carga, la flecha
del elemento aumentard debido a las propiedades reol&gicas del hor
migén (comportamiento del material, bajo carga a lo largo deltiem
po), de mado que la flecha total en un instante 1 es la suma de

la flecha instantinea mis la flecha diferida.

En general, para edificios comunes, la limitacidn dela

flecha total puede adoptarse en:

f = flecha total

| = luz de la pieza

En los capftulos III y IV se han dado relaciones entre h

[}
W
o)

altura Gtil de la pieza vy | = luz de ia misma, para losas y vi
gas de edificios de viviendas, que de cunplirse asecuran la 1limi

tacién de flecha.

Se proceder& a describir un mé&todo aproximado de cdlcu
lo de flechas, instantdnea y diferida; para un cdlculc mis pre-
ciso puede recurrirse a la metodologia desarrolladaen el Cuader
no 240 de la Comisidn Alemana para el estudio del hormig6n arma

do.

El valor de la flecha instant&nea resulta:

2
M. 1
fos & £
b Ye
©< : coeficiente gue tiene en cuenta la sustentacifny es

tadeo de carga del elemento, figura \III 1, y JII.2
(v&lidos para vigas y losas armadas en una direc-

cifn) .

M momento flexor miximo en el centro del tramoocen el
apoyo de ménsulas.

I : luz ge 1a pieza.

Eb : m6dulo de elasticidad longitudinal del hermigén, se
obtiene del capftulo I.

Jo : momento de inercia efectivo de la seccifn.
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Siendo
Mg ¥ M| E 2

Jo = ( f\jl ) Jp + 0,85 |1 - (“M—F) E: “Ag-h (1~k,)

donde
bz Jb
M¢ = momento de fisuracién = f_zy—
: G

3 —
2
(3by = resistencia a la flexo-traccién = 0,75 Ben

Yo = distancia a la fibra mds alejada del baricentrode la

seccibn considerada homogénea.
Jp = momento de inercia de la seccibn, considerada homogé
nea (ver Tabla T.70).
= médulo de elasticidad longitudinal del acero.

E
Ag = armadura de traccién
h = altura Gtil

k

= coeficiente para uvbicar el eje neutro, se obtiene de

las tablas K,

si resulta Je > Jb se debe adoptar Jg = Jp

301.
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7}4‘—7[———+lv-—%

VALORES DE ® PARA VIGAS CONTINUAS Y MENSULAS — SZCCION 1 -
ESQUEMA ESTRUCTURAL <
Y TIPO DE CARGA
B 5 Mp
[ . | " o)
A 1 B
5 Ma +MB
: . =2 {1+
v T |
' A ! B
i 1 MB+2Mm
'! 4L ‘+21v( 3MB )
A B 1
H—— | 1
I 11 M8 2Mm
] ] EX AW Tvs
J

M A momento flexor en el apoyo A
MB: momento flexor en el apoyo B

Mm: momentc flexar en el centro del tramo AB

Figura VIII.Z2.
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Para calcular el valor de la flecha instanténea fy
en losas, se utiliza la expresién (I). Para losas armadas en una
direccién se utilizan los valores de la tabla MIT.1.yVIII.2; pa
ra losas armadas en dos direcciones se recurre a la figura VIITI.4
los valores de oX estén referidos a lx , suponiendo Iy X ly
y al momento en el centro de la losa My (direccisn x), de mo-

resultan:

doc que las expresiones de fq vy Je

‘ M, (f
@ Ep- Je

donde Ky corresponde al dimensionamiento de la armadura en la

direccibn x«.

Para obtener la flecha total (suma de la instant&nea vy
diferida) se mayora /3 veces el valor de fg , este factor de
pende del clima, de la edad del hormigdn al entrar en carga y de
la relacién entre la armadura comprimida Y traccionada;luego la

flecha total resulta:

ff= ﬂfo
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El valor [3 se obtiene de la tabla de la figura VIII.3.

y han sido indicados en las FRecomendaciones del CEB-FIP. i

VALORES DE P |
|
EDAD DEL |
ASJ HORMIGON CLIMA ‘
As AL ENTRAR [

EN CARGA SECO HUMEDO
0 1 mes 30 20
6 meses 20 15 ’
]
1 mes 2,2 16 |

05 6 meses 16 13

: 1 mes 18 14 ,
6 meses 1% 1.2 ;

Figura VIII.3.

Figura VIII.%.




VIIT.Z. - LiMITACION DE FiSURAS
VIIE.2.1. VErTFicacidn GEMERAL

Se considera verificada la limitacidn del anche de fi-

sura cuando se cumple una de las siguientes tres condicjiones:

1) A, L& 0,3%

Ag
donde t = 100 57—
o NI
h = altura Gtil de -la seccibn
by = ancho de la seccifn

Ky = se obtiene de las tablas Ky

Ag= armadura total

2) gbanﬂ‘ dy

dg = obtenido de iz tabla de la Fiqura VIII.5.

ds

ANCHO DE FISURA PROBABLE NORMAL REOUCIDO MUY REDUCIOO

a b a b a b
ACERO LISO BSt 22/34 28 | 28 | 28 ] 25 | 28 | 18
ACERO NERVURADO BSt 42/50 28 |16 | 20 | 12 | 14 8
ACERO LISO PARA

12 85 10 5 5 4
MALLA BSt 50/55
ACERO NERVURADD PARA 0 N I 5
MALLA BSt 50/55 12 ‘ ’ ’

CASQ a

Figura VIII.5.

gue la carga permanente.

CASO b carga total.

Los valores de ¥

wborru {mm) I dg=r -

A ()
G'sdz {1/er’)

se supone el 70% de '‘la carga de servicio, perc no menor
P ¢ g P

se obtienen de la tabla de la figura ‘III.6.
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r
ANCHO DE FISURA PROBABLE NORMAL REDUCIDO  IMUY REDUCIDV
ACERO  LISO 60 40 25
ACERD CONFORMADO 120 80 50

Figura VIII.6.

valores de sy

ACERO 22/34 = 0,88 t/cm?
ACERO 42/50 = 1,68 "
ACERO 50/55 =2,00 "

Este difmetro méximo ds estd representado en las Ta

blas de Kp para un estado de solicitacidn de flexifn compues-

ta con gran excentricidad (tablas Ty , T, , Tz ).

VI1I11.2.2. - VERIFICACION ESPECIAL

En los casos en que se requieran estructuras estancas

309.

por ejemplo depdsitos de liaguidos, se deberd efectuar una verifi

cacibn en estado I; el proceso a seguir es el siquiente:
a) determinacidn de la tensién de comparacién

3
” 2
casos normales de estanqueidad: O, = L1 }//3¢, lrkg/cmzl

3
casos especiales de estangueidad: @,=0,85 ﬂﬁ: [kg/CmZ]

donde ﬂCN ; resistencia caracteristica cilind-ica del h .rmigén

a utilizar.

b) determinacién del espesor ideal y verificaci‘®n

Jw
di=d (1+ )
i T (on]
d : espesor de la estructura [cm]
N M
Tu= —p ; Tu= —
N A M w
A : &rea de la seccifn transversal (cmz]
W : m6dulc resistente de la seccifn transversal [cmB]
N : esfuerzo normal [kq]
M : momentao flexor l’kgcm]

- ‘




310. . 311,

si N > O Gy > O mds amplio y profundo del tema se recomienda la lectura de la Nor
ma vy la bibliografia citada al final del libro.
M se considera siempre positivo

VIIT,3,1. - SEPARACION ENTRE BARRAS

Calculado dj . de la tabla siguiente se obtiene el
coeficiente q : La separaci6n libre entre barras rectas, atin en zonas
de empalme, debe ser 2 cm como minimo y no inferior al di&metro
difem) 7 dy de las barras,
<10 1
20 1.3
40 16 VII1,3.2, - DIAMETRD MINIMO DEL MANDRIL DE DOBLADO
z60 1.8

luego la condicifn a cumplirse es:

db;)K

ds

—p—

T+ @) T
n "

v

de no verificar es necesario aumentar el espesor de la pieza.

Figura VIII.7.

VIIT.3. - DiSPoSICIONES DE ARMADO

A continuacibén se describen en forma esquemdtica lasdi de la tabla siguiente se obtiene el di&metro minimo dbr :

rectivas de armado dadas por la Norma DIN 1045; para un estudio

- t
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d,
Bst 22/ | Bst 720
‘ 50/55
DIAMETRO DE
LA BARRA | GANCHOS - ESTRIBOS
ds (mm)
<20 2,5 ds 4 dg
220 Sdg 7dg

BARRAS DOBLADAS Y OTRAS
CURVATURAS DE BARRAS

RECUBRIMIENTO

LATERAL
(EN ESQUINAS DE PORTICOS )
>S5 emy>3d, 10 dg 15 dg
% Sem yS3d, 15 de 20 dg

Figura VIII.8B.

VIII.3.3. - LoNGITUD BASICA DE ANCLAJE

Para el correcto funcionamiento de un elemento de hor-
migén armado, es imprescindible asegurar el anclaje de las barras
de acero dentro de la masa de hormigdn, por lo tanto las mismas
deben prolongarse, a partir de la seccifn, en que ya no son nece

sarias, en un valor denominado longitud de anclaje.

En lo siquiente trataremos anclajes de tipo rectoo con

terminacidén en ganchos 0 ganchos en dngulos rectos.

e e 1 i o

=} ancloje con exlremo recto de barra

1
ganche qancho en angulo recto

Figura VIII.O.

Existen otrvos dispositivos de anclaje mediante horqui-
llas, barras soldadas transversalemente o dispositivos de ancla-

jes especiales que no ser&n tratados en esta publicacién.

La longitud de anclaje depende de vavios factores, el
primero de ellos es la posicifn relativa de la barra de aceroden
tro del elemento a hormigonar, ta Norma DIN 1045 define dos posi

ciones:

POSICION I : Todas las barras gue durante el hormigona
do estén inclinadas entre 45° y 90°. Barras con inclinacifn me-
nor que 45°, ubicadas a 25 cm como m3ximo con respecto al borde
inferior del hormigén fresco o como minimo a 30 cm debajo del bor
de superior del elemento constructivo o de una junta de hormigo-

nado.



podas

posicidn 1.

ce define come longitud basica de anclaje

las barras no comprendidas aen Lo

donde
de : digmetvc de la barra
Tiggm: tensibn de adherencia hormig8n-acero
?
VALORES DE TLioudm (Kg/cm®)
/3CN (Kg/em?)
s | 170 | 210 | 300 | 380 | 470
ACERO POSIC 110 130
B 85 7 B g i
BSt i 45 5 :
2f3 || 2 3 325 35 4 L5 5
Bst |1 10 1% € | 18 n 26 0
42{50
1 13 15
sofss |1 5 7 8 9

Figqura VIII.1O0.

51 se denomina
Ko =

luego

lo= Kg - dg [cm]

en la tabla siguiente se dan 10s valores de K,

(e
=
5]
.

para BSt 42/50

VALORES DE K,

Ben

posicion| 110 | 130 | 170 | 210 | 300

380 470
I 60 43 38 33 27 23 20
il 120 86 75 66 54 46 40

Figura VIII.11.

VIII.3.4, - LONGITUD REDUCIDA DE ANCLAJE

La longitud bdsica de anclaje lg

funcién de la armadura colocada, se define entonces

reducida l, mediante la siguiente expresifn:

la

se puede reducir en

longitud
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As
NEC.
TR VL
SEXIS.
donde:
Ag _: armadura gue surge del cilculo o aguella necesaria se
NEC,

glin la Norma.

armadura colocada.

SEXIS.
lo : longitud bdsica de anclaje.
o<, : coeficiente que depende del tipo de anclaje.

oy

TIPO DE | BaRRa | BaRRA | ya|OR MINIMO DE
ANCLAJE  [TRACCIONADA | COMFRIMIDA

EXTREMO RECTO 1,0 10 Iy =10.ds
GANCHO O GANGHO 07 10 . du v,
EN ANGULO RECTO 2

Figura vIIr.12.

51 se denomina

SNE
Ky o= 0%y MEE K,
SEXS.
resulta
I, = K, dg (em)
En la Fig. VIIL.13. aparecen los valores de K, pa~

ra acero BSt 42/50 y o<y= 1. Para o= 0,70 se multiplican los

valores de tabla por 0,70.

VIII.3.5. - ANCLAJE DE ARMADURAS EN ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION

Y CORTE.

En la figura VIII.14 se observa en trazo discontinuo el
diagrama -%L correspondiente al tramo extremo de una viga conti
nua vy en trazo continuo se ha dibujado el diagrama de tracciones

Zs , obtenido a partir del decalaje del primero, de acuerdo a

lo explicado en €l capitulo IV.
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] VALORES DE K
s é /GCN (Kg/cm?)
Asest 8| 110 | 130 | 170 ) 210 | 300 | 380 | 470
f 60 43 38 33 27 23 20
1’0 il 120 86 75 66 54 46 40
1 54 39 34 30 24 21 18
O,Q ) 108 78 68 €0 L8 42 36
] 48 35 30 26 22 18 16
0'8 I 96 | 70 60 52 44 36 32
1 42 30 27 23 19 1 1%
;0:7 il 84 60 54 46 K} 32 28
1] 36 2 23 20 % % 2
05 nl » 52 I 40 2 28 2%
I 30 22 19 17 % 12 10
G5 Ny so 44 38 34 3 % 20
{ 2 7 15 13 n 10 10
O/ ny e | 3 2% 2 B 16
| 20 1% 13 i 10 0 10
0'3 3 i 40 28 26 2 18 16 14

E A A E
—+ 7 +
E, ay E,

Figura VIII.14.

El diagrama de cobertura nos indica

DIAGRAMA DE COBERTURA
OE L0S ESFUEAZOS 2,

el modo en que la

armadura colocada cubre el diagrama de esfuerzos de traccibn 25 .

Para cada barra de acero podemcs definiv dos puntoss

=

punto tebrico inicial: punto .a partir del cual la

aprovechada integranente.

punto terminal de cflcule: punto a partix del cual

mis necesaria.

barra yanoes

la barra no s



A partir del punto E la barra debe prolongarse en una
extensifn igual a la longitud de anclaje necesaria, por ejemplo
en la Figura VIII.14 la barra (1) ya no es necesaria a partir del

punto E‘ , luego desde este punto hay que adicionar la longi-

tud de anclaje correspondiente.

VII1.3.5.1. - ANCLAJE DE BARRAS FUERA DE LOS APOYDS

a) anclaje de barras escalonadas, levantadas o dobla-

das gue no forman parte de la armadura de corte.

medida a partir del punto E

Cuando se trata de losas armadas con barras de di&me-

ds < 16 mm, la longitud de anclaje debe ser:

medida a partir de E siempre que se verifigque que la longi-

tud de anclaje medida a partir de A resulta mayor © 1gual

que o< g

cee - -

321.

b) Anclaje de barras dobladas que forman parte de

la armadura de corte.

en zona traccionada = 1,3 - 6% |4
en zona comprimida L= 08 o4 1,
L
+ 0

Zona Traccionada Zona Comprimida

Figura VIII.15.

VII1.3,5,2, - ANCLAJE DE BARRAS EN APOYOS EXTREMOS

En apoyos extremos con libre rotacifn o d&bilmente em-
potrados debe colocarse como minimo una armadura inferior capaz

de absorber el esfuerzo de traccién FSR
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Fs., 1
Asum © /3 /t-; ¥ 3 Asy
sliendo: F o= Q.- y + N
SR R h
Asy = armadura total del tramo
Qg = =sfuerzo de corte en el apoyo
¥ = valor del decalaje

= altura Gtil de la seccidn

N = esfuerzo de traccibén que solicita la pieza

Esta armadura minima no podré ser inferior a % de la ar

madura ea el tramo; la longitud de anclaje debe medirse a partir

del filo interior del apoyo y su valor resulta:

-~ para apoyos directos (columnas, tabiques, mamposteria)

2
L= 5L, ) 6-d,

- para apoyos indirectos (vigas,mé&nsula corta)

L=1, > 10-ds

O

323.

-

Figura VIII.1l6.

VI11.3.5.3. - ANCLAJE DE BARRAS EN APOYOS INTERMEDIOS

Para apoyos intermedios de losas y vigas continuas,apc
yos terminales con ménsulas adosadas, empotramientos y esguinas
de p6rticos se deberd prolongar la armadura de tramo, por lo me-

nos en un valor:

1
Ag > 4 Asy,

La longitud de anclaje medida a partir del filo inte-

rior del apoyo debe ser:
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Figura VIII.17.

VIIT1.3.6. - EMPALMES DE ARMADURA

Pueden efectuarse por:
1) superposicién de barras, ya sea con extremos rectos, con gan-
chos, con ganchaos en &ngulo recto.
2) empalmes roscados
3) soldadura

4) otros tipos

En esta publicacién sclamente se tratard los empalmes

del tipo 1.

Con barras lisas no se pueden efectuar empalmes por su-

perposicién con extremos rectos o con ganchos en dngulo recto.

325.

En una seccidn se puede empalmar el 100% de la armadura

total si se trata de barras nervuradas y ubicadas en una misma ca
pa-.

Si las barras estdn ubicadas en 2 o mids capas Se podrd

empalmar en una misma seccidn el 50% de la armadura total.

Si las barras son lisas se podrd empalmar en una mis-—

ma seccidn el 33% de armadura de cada capa.

VIII.3.6.1. - SEPARACION MINIMA ENTRE LAS SECCIONES DE EMPALME Y

ENTRE BARRAS.

Al —
: 1
) | | Si
L L +
Sy z
_— T
| |
1 1
! |
L
Figura vI1I.18.
> ds
Sy
¥ 2 cm
)3 2.dg
Sz

P 2 cm
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VALORE o
Ly 1,31 > DE <
PARTICIPACION DE BARRAS EMPALMADAS
{4 = longitud de empalme POSICION ds ] A SECTION DF \NA Carn OF ARMADLRA
(mm) < 20%. >20% >50%,
* <50% i
VII1.3.6.2. - LONGITUD DE EMPALME DE BARRAS TRACCIONADAS l <16 1.2 14 16
>16 14 18 22
La longitud de empalme viene dada por la expresidn .
I <16 0,90 1,05 1,20
i
.. = “ .
ly u-ly > 16 1.05 135 1,65
donde:
Figura VITI.19.
h = longitud reducida de anclaje, de acuerdo a lo explica '

do en el punto VIII.3.4.

El valor de deberd cumplir:

Ly

VI{1.3.6.3. - LONGITUD DE EMPALME DE BARRAS COMPRIMIDAS

» 20 cm

La longitud de empalme viene dada por al expresidén
Ly ¥ 15.dg ..., para barras con extremos rectos

Ly =1g

3 1,5 dbr ........ para barras con ganchos o ganchos en &n

gulo recto, donde donde
=1 itud de anclaje, de acuerdo a lo explicado en el
dy, = difmetro minime del mandril de deoblado Lo ong aies 3

punto VIII.3.3

Los valores de ©X< jj se obtienen de la tabla de la Figura VITI.19




CAPITULO IX

ENTREPISOS PREFABRICADOS

{X.1. - CoNsIDERACIONES GENERALES

La necesidad de reducir los costos y racionalizar los mé-
todos constructives, ha dado gran impulso a la prefabricacién de
estructuras o partes de las mismas, especialmente en lo gue sere
fiere a entrepisos y cubiertas. Es asl como se ha llegadc a desa
rrollar una serie de entrepisos de diversos tipos,constituida por

elementos prefabricados.

Las ventajas principales de esta clase de losas son las

siguientes:

a) Fabricacifn industrial en serie de los elementos gue las com-
ponen, lo gue permite un mayor rendimiento de la mano de obra,

con la consiguiente reduccifén de costo.

b) Posibilidad de aumentar las tensiones admisibles del hormig®n,
vale decir, mejor aprovechamiento del material, pues, con los

procesos controlados de elaboracién, colocacién y curado,se lo
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c)

d)

e)

£)

gra una mayor uniformidad y calidad del hormigén.

Eliminacién de encofrados y disminuci6én de los apuntalamien-
tos a un minimo o prescindencia total segfin los casos,lo que
implica una considerable economla de madera y mano de obra

especializada.

Mayor aislamiento t&rmico que en las losas corrientes, debi-
do a la alta proporcifén de elementos huecos por unidad de su
perficie y la facilidad de emplear agregados livianos, cuya
presencia Aisminuye el coeficiente de conductibilidad t&rmi-~

ca del hormigdén.

Mayor rapidez de construccidn, pues ya sea que los elementos
premoldeados se preparen en f&brica o en la misma obra,su co
locacifn es inmediata. En el primer caso, ademis,el transpor
te y manipuleo de materiales sueltos se reduce a un minimo ,

al mismo tiempo que se reduce el empleo de mano de obra.

La simplicidad del proceso constructivo y el hecho de no re-
querir mano de obra especializada, facilitan al usuario la

construccifn de estos entrepisos

Dentro de los entrepisos prefabricados se encuentran los

constituidos con viguetas de hormig6n pretensado; el esquema ge-

neral es el siguiente:

1)

2)

3)

331.

ONEICY

V////‘/%//

\armadura de pretensado i@

Fi IX.1.

Viguetas de hormigbn pretensado, actfia como elemento resisten
te a la tracci®n; en general tienen seccifn rectangular,doble
T o T invertida. Est&n construfdas con hormig&én de alta resis
seglin normas

tencia caracterfistica y acero para pretensado

IRAM-IAS U 500-07 y U 500/517.
Blogue de hormigén de cemento portland, hueco, que actfade re
lleno y cuya altura prefija en primera instancia la capacidad

mec&nica de la estructura.

Capa de compresiftn constituida por hormigén y gque se vierte en

obra.

Los cables pretensados se ubican en 3 o 4 cordones dis-
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puestos como aparecen en la figura IX.1., cada corddn puede es~

tar constituido por 1 o mids alambres.

La separacién entre ejes de viguetas oscila entre 50 y
60 cm; asimismo para aumentar la capacidad resistente de la pie

za suelen colocarse dos viguetas entre blogues huecos.

Los fabricantes de viguetas pretensadas clasifican las
mismas en series o tipos de acuerdo a la seccifn de armadura pre
tensada que poseen; a su vez proveen dos tipos de tablas de di-

mensionamiento:

1) Tabla de cargas totales admisibles

En este caso se procede al cilculo de la carga total Q
que soportard el entrepiso; luego con este valor y la luz de la
losa se entra en tablas obteniendo el tipo de viguetas (funcién
de la armadura), el tipo de bloque y el espesor de la capa de com

presidn, cuya carga admisible (g resulta

94 7 q

2) Tablas de momentos totales admisibles

En este caso se calcula el momento flexor m&ximo M

que soportard el entrepiso, entrando en tablas se obtiene lasca

333.

racteristicas del blogue hueco, espesor de hormigdn y vigueta cu

yo momento admisible Mg resulta:

IX,2. - DETALLES CONSTRUCTIVOS
JETALLES RVRIP 7T

para luces mayores de 4 m y con sobrecargas superiores a

200 kg/mz, se debe ejecutar una riostra transvexsal.

Este elemento se puede materializar por encima de blo-

ques de menor altura, como se ve en la Figura IX.2.

El criterio de c&lculo de la riostra es el siguiente:

a) para q & 350 kg/m2, se dimensiona con la mitad de las so-

licitaciones de un nervio longitudinal.

p) para q > 350 kg/m2, se dimensicna con el total de las so-

l1icitaciones de un nervic longitudinal.
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doble armadura de la rinstra

bloque de altura menor /
bloque de altura normal

Figura I1X.2.

Cuando el entrepiso soporta cargas concentradas (tabiques,
por ejemplo) se deberdn colocar refuerzos de armadura en esa zona,

se distinguen dos casos:

a) Tabique paralelo a la direccién de las viguetas

Para tabiques livianos - p £ 150 kg/m2- se debe colocar

una armadura de reparticién en sentido transversal, ubicada en la

335.

capa de compresidén, pudiendo abarcar 2 o 3 nervios, figura IX.3.

Figura 1X.3.

Otra forma es ubicar 2 o 3 viguetas apareadas por deba-
jo del tabigue debi&ndose verificar la tensién de compresién en

la capa superior de hormigén.

b) Tabigue ubicado en sentido transversal al de las viguetas.

armadura de reparticion

Figura IX.4.
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En este caso debe considerarse el tabique como carga con
centrada sobre las viguetas, si bien es conveniente colocar una
armadura de reparticifn en la capa de compresién, ubicada bajo el

tabique y en toda su extensifn.

Cuando se proyectan voladizos, deben colocarse armaduras
en la zona superior capaces de absorber todo el momento flexor,

debiéndose verificar la tensiSn de compresifn en las viguetas pre

tensadas.
capa de hormigon armadura resistente
% j >
7
\
{

vigueta pretensada

Figura IX.5.

Otro tipo de entrepiso prefabricado lo constituyenlaslo
sas huecas de hormigdn pretensado, gue pueden cubrir luces mayo
res de 10 m; en la Figura IX¥.6. se muestra un corte esquemdti-

co de este tipo de losa.

T

e

Figura IX.6.




CAPITTULDOD X

Eoempros DE  CArcuro

X.1. - Losas ARMADAS EN UNA DIRECCION

C8lculo y dimensionamiento de la losa continua represen-

tada en la Figura X.1l.

! T

= -

@ 2 O

‘ .

VZ
H— 2,20 —F— 250 —F—2,20 —f

Y

“+—— 5,00

Figura X.1.




Hormig&n: KBCN = 130 kg/cn?

Caracteristicas de los materiales:

Acero  : /3¢ =4200 kqg/cm’
LOCAL: COMEDOR DE VIVIENDA

D = 0,208 S/m2

Las losas 1, Z y 3 se proyectan como losas armsdas 2nana

direccifn dadas las dimensiones de las mismas.

1) Determinacién de las cargas

espesor minimo en funcién de la deformacién:

h - §l§ = 0,06R se adopta N = §,5cmd = B cm
. t, 3 _ t, 2
reso propio losa: a,08. 2,4 “/m = 0,192 “/m
peso propilo piso y contra
riso (estimado): = __0,060 "
g = 0,252 "
. - £, 2
g = g + 9] = 0,456 “/m

2) Cdlculo de solicitaciones

(- ]
PaN Ay ’ FAY rAN
AzVy Bs\V. CrVs DmYs

220 —H— 2,50 —AF— 220 —K~

siendo la diferencia de luces muy pequefia se utilizaréd

T. 50; .se determinan primeramente:

___% = 0,55 ; g.l = 0,456 . 2,502 = 2,84 tm/m
q.l = n,456 , 2,50 = 1,14 t/m

\
)

Mg = 21255 = 0,25 T/m = Mq,
My =,;;:_f;§_“ =-0,31 /m = Mg
M, = iosm = 0,14 m

Qu = 1:?‘ - 0,49 'm = -Qo
Q, :-i—'%—} =-0,70 &/m = - Qg

’

la Tabla




Q, - 1,14 _ t _
9~ 1,85 = 0.62 “/m ‘"o‘c
3) Dimensionamiento (Tabla T.2.)
TRAMO AB - TRAMO CD
K._ 6,5 _ .k 0,25
h W T 13,00 ; s= 0,45 ; Ag= 0,45.5 55 = 1,73cm?/m
1
TRAMO RC
6,5
Kn=_ 85 L 17,37, kKs=0,4¢ ; Ag=o0,40.014 _ 4 g5 02,0
0,065 '
0,14
il
APOYO B ~ APQYO C
K,- 6,5 - 0,3
h = 11,67 ; Kg=0,46 ; Ag = Sl 2
o s s 0’46'0,065 2,1%m?/m
1

Se adopta una separacién @ igual a 16 cm, que surge del

valor miximo admisible.

8
Omax = 15 + <5 = 15,8 cm

Esquema de distribucifn de armadura (ver Tabla T.55)

[OF X3 A2 ( superior) ®
T e T %
pech é
® # 6 Y2 (interion)
G\ /T @ | ~——0 1/
# 6 Az
D B 5 A2 Ginteriar) ®
~  Figura X.2.

La posicién (5) corresponde a la

poyo vy la (6) es la armadura secundaria.

4)

Reacciones en vigas

v3 I'L‘
v4 I'|_I + rLz =
V5 I',_z + r._s

' Mg

0,4% t/m
0,70 + 0,62
0,62 + 0,70

0,49 t/m

1,32 t/m

1,32 £/m

armadura adicional en a




X.2. - LoSAS ARMADAS EN DOS DIRECCIONES

Cdlculo y dimensionamiento de las losas de la Figura X.3.

Caracteristicas de los Materiales: Hormig6n: /BCN = 170 kg/cm?

Acero: [3s =4200 kg/cm?

Local: Oficinas P = 0,255 t/m?

Vi v, 'A

Vll
Vi3
AWS
Vi7
[4,)
3

Vio
!
Vs
Vie
[3,]
3

Figura X.3.

Las losas se proyectan armadas en dos direcciones, dadas
las dimensiones de las mismas.

1) Determinacidn de las cargas

Como espesor de losa se adopta:

h =10,5em; d =12 cm

peso propio de la losa:

peso propio contrapiso y piso (estimado)

9

0,643 t/m?

2) C&lculo de solicitaciones

Los momentos flexcres se determinan ubicando las

en damexro-

LOSAS 1-3-4-6: Momentos en tramos
LOSAS 1-3-8-h: NN = — ———r

Ix=4m : fy =5m ; —— =

a)

0,12 . 2,4 t/m?= 0,288 t/m?

0,100 t/m?

0,388 t/m?

cargas
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p
carga: q'=g + >— = 0,516 t/m?
de la tabla T.29. resulta:
Myx =0,0355 . 0,516 . 42 = 0,29 tm/m
My =0,0203 . 0,516 . 42 = 0,17 tm/m
b}
‘7
e
v P
carga: q = — 0,128 t/m2
de la Tabla T. 26 resulta:
Mx = 0,056 . 0,128 . 42 = 0,12 tm/m
Aﬂy = 0,0334. 0,128 . 42 = 0,07 tm/m
monentos mixiros en el tramo:
Mx= 0,29 + 0,12 = g¢,11 tm/m
My = 0,17 + 0,07 = 0,24 tm/m

S—

momentos minimos en el framo:

My
qu

LOSA 2-5:

0,29 - 0,12 = ¢,17 tm/m

0,17 - 0,07 = 0,10 tm/m

Momentos en tramo

a}

L x
; ly = 5. ; ~% = 9,80
m y [y
%;;;;%%;E l,
)k
_% l,'—+
1 P _ 2
carga q=qg + — = 0,516 t/m

de la Tabla T.30 resulta:

b)

= 0,0313 . 0,516 . 42

0,26 tm/m

= 0,0123 . 0,516 . 42 0,10 tm/m

!
iyl

+— L



carga q= -Pz.—

Mn =0,12 tm/m

My =0,07 tm/m

momentos miximos en el tramo

My
M, =

momentos minimos en el tramo

M, =

My =

Momentos en apoyo

LOSA 1-3-4~6

0,26 - 0,12 =
0,10 - 0,07 =
carga q = g + p

——%

= 0,128 t/m?

0,38 tm/m

0,17 tm/m

0,14 tm/m

0,03 tm/m

0,643 t/m?

5B

M

= - 0,0882

= - 0,0746

MX
[
MY

==~ 0,072

= ~ 0,0568

6,643 . 42 = -~ 0,91 to/m
0,643 . 42 = - 0,77 tm/m
carga qQ = 0,643 t/m?

‘*‘lx ‘4“'
0,643 . 42 = - 0,74 tm/m
0,643 . 42 = - 0,58 tm/m

en definitiva los momentos en apoyos resultan:

APOYO

APOYOQ

BPOYO

M =-0,77 tm/m

M =-~0,58 tm/m

M =-0,83 tm/m

349,
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3) Dimensionamiento (TABLA T.2.)

LOSA 1-3-4-6

Tramo direcci®bn

Kp = 10,5 _ 16,4 ;
0,41
1

Tramo direccidén

LOSA 2-5

Tramo direccidén

10,5
0,38
1

Tramo direccién

APOYOS L1-L4 ; L3-L6

= 17 i

0,41

— . - o= 2
kg= 0,44 ; Ag= 0,44 - 3105 1,72cn?/m
_ . B 0,24 _ ’
Kg= 0,44 ; Ag= 0,44 -6,095 1,1lcn?/m

0,38 _ 2
kg = 0,44 ; Ag= 0,44 “0,105 1,60 cm?/m
ke = 0,44 ; Ag= 0,44 .27 = 0,79cn/m

0,095

10,5
Kp = —3905  _ 97,97 Kg = 0,45 ; Ag= 0,45 .- 277 _ 3 3cm7n
: 7

5
Kp = _ 10,5 13,8 : ks= 0,45 ; Ag= 0,45 0,58 - 2,5cm /m
0,58 0,105

APOYOS L1-L2; L2-L3; L4-L5; L5-L6

10,5
Kp =202 — 91,5 ke = 0,45 ; Ag= 0,45 . 283 o3 sscm2/m
a,83 0,105
1
separacifn mixima de barras: @ = 15 + %%»= 16,2 cm

4) Reacciones en vigas

V1-v2-v3
v7-v8-vy
Ay AN [N £3

by s e
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Esquema de distribucién de armaduras

(ver Tabla T.55.)

P AN ran
)
o >l
o, |
&
o lo o le
OFA c/32 B g6 c/16 (superior)
@/6c/§2 {inferior) ® #6cf32
O R c/32 @ # s C/§2( inferior)
@ # 6 of2tinterior) @ # 6c/37.

igura X.4.

[

@ #6 ¢/32 (interior)

@@ A6 c/18 (superior)

D # 6 c/40 (superior)

9

353
9= 93 = 0,366 . 0,643 —3 . 4 m = 0,94 t/m
Q,= 0,29.0,643 757-. 4m= 10,75 t/m
ly= 0,366 . 4m= 1,46 m
I, = 2,54 m
sy = 0,50 . 4m=2m
v4-v5-v6
ql q? q3
AL 7a N yay PN

Hh el — ey ey, | —f

gz

t

= 2. (0,634 . 0,643 - . 4m = 3,26 t/m
=2. (0,50 . 0643 =% . 4 m =2,57 t/m

= 0,366 . 4 m= 1,46 m

= 2,54 m
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V10-v11
V16-v17
q — q
LT~ b
FaN pa PN
*L'h“*;lz7k——“‘3‘““*;——JJ‘*“‘vkirﬁLla_%L
9 =10,366 . 0,643 t/m? . 4 m = 0,94 t/m
ly=0,366 . 4 m=1,46m
lz=5- 1,46 - 2,54 = 1
l3= 0,634 . 4m=2,50n
v12-v13
v14-v15

a) Reacciones L1 - L1 (L3 - L6)

N

N

FAN FAYN £

Abdly ey el

355.

q =0,634 . 0,643 t/m2 . 4 m = 1,63 t/m

h = 1,46 m

b) Reacciones L2-LS
Ay/—\\a N

gl ko

o
i

=0,50 . 0,643 t/m? . 4 m = 1,29 t/m

=0,29 . 4m=1,i6m

i

lz=5- 1,16 - 2 = 1,84 m

la= 0,50 . 4m=2m

X.3. - ViGA SIMPLEMENTE APOYADA

Cdlculo y dimensionamiento de la viga de la Figura X.5.

Caracteristica de los materiales: Hormigén: /3CN = 210 kg/cm2

Acero: [3s =4200 kg/cm?
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P

C gyl t

o~ raN d

PR S— k

Sk 5 —+ H— b
Figura X.5.

p =1,5 t/m P =2t
La seccibn es rectangular de dimensiones b=20cmy
do= 45 cm

1) Determinacién de la carga

peso propio de la viga: 0,20 m.0,45 m.2,4 t/md =

luego:
g = 0,22 t/m

p = 1,50 t/m

1,72 t/m P =

2) C3lculo de solicitaciones

0,22 t/m

357.

Mpax 3 + =~ = 7,88 tm
o 1,72 . 5 2
Qp = -Qp = 5 + 5 =5,30¢
3) Dimensionamiento
a) Flexién (Tabla T.2.) b =42 cm K
Kh = 4 -6,7 ks = 0,49 ; Ag= 0,49 - 7,88 _ 9,19 cw2
0,42
7,98
0,20
b) Corte
5300 k
Toa [ 9 = 7,42 kg/cm?

20 ¢cm . 42 cm . 0,85

Si se supone gue los apoyos son indirectos resulta:

h
r = -2 = 21 cm
Xy = 250 cm
luego:
. 2 230 - 21 _ 2
max Co = 7,42 kgsem® . —=g — 6.8 ka/cm

de la Tabla T.57. se cbtiene
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Top = 7,5 kg/cm?

luego max To ¢ Top CASO 1

Es necesario colocar estribos capaces de absorber una

tensién

T = 0,25. mox Cgq = 1,7 kg/cm?

4} Disposicién de las armaduras

Como armadura de tramo se adopta 3 barras de » 20 mm

{(ver tabla T:54.),y los estribos necesarios se obtienen de la ta

bla T.65, siendo b = 20 cm y adoptando estribos de didmetro

¢ = 8 mm resulta t = 30 cm, T = 4,02 kg/cm?, pero de-

ben respetarse las otras condiciones reglamentarias.

~0,8. d =10,8.45cm = 36 cm

- 30 cm

en definitiva se adopta la menor, o sea estribos ¢ 8 c/30 T

siendo necesario deblar barras.

En la zona donde se ubica la carga corcentrada se

-0

locard un refuerzo mediante estribos de ¢ = 6 mm, lueco la can-

tidad resulta:

359.

2t
c = = 1,5

2
2 romas. 0,3 om® 2,4 t/cm

en definitiva se adoptan 239 6 de 2 ramas. -,

.
B8 o/ ~3820

Figura X.6.

X.4. - VI6A CONTINUA
c&lculo y dimensionamiento de la viga continua de la fi-

gura X.7. y X.8.

(:aracterist cas de los mater iales: Hormigbn: fB = 3 kg/cw
1 g C 13 g/

Acera: [35

4200 kg/cm’
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>
)
oD

e b im— g

Figura X.7.

Figura X.8.

1) Determinaci6n de las cargas

Las vigas V1-V2 son de seccibn rectangular de ancho b
=15 cm y altura do = 35 cm, luego el peso propio de lasmismas re

sulta :
9,= 0,15m 0,35m. 2,4 t/m?® = 0,13 .t/m

Sobre las vigas V1-V2 apoya un muro de bloques huecos

de hormigén de espesor = 12 cm, con una altura de 2,80m,el cual

produce una carga uniforme sobre las mismas de valor:
9= 0,12m . 2,80m . 1,63 t/m* = 0,55 t/m

Las losas poseen una carga total de q = 0,500 t/m2,la

reaccién total de las mismas sobre las vigas resulta:
p=2.2.0,50 5 .2m=1,25¢t/m
La carga totai en las vigas V1-V2 resulta
d= 9y + 9, = 0,08 t/m

P = 1,25 t/m

q = 1,93 t/m
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2) Ccilculo de soli

c¢iones

Se obtendran los esfuerzos con la adaptacidn del 15 g

que admite la DIN 1045, mediante 1la tabla T.51.

9 =0,68 t ; -
/m 4 q = 1,93 t/m H %—-— = 0,35

- _ 1,93 . 4% 2
MAB— Mc = s = 2,55 tm ; Mg -- 1:93 . 4

12,10 ; g TgET - 3,28 ta
Qa=- @, = 3.93 . 4
c 57 = 3,14 t ; Q; = e 1,93.4_ N
2,4% ’ QDQ Qd@ 1,65 -4 ,68¢

3) Dimensionamiento
——lelisionamiento

Flexién

TRANO _ap

En el tramo, la losa colabora en la absorcifn de esfuer

zos de compresién formando una seccibn T.

a
]
©
a
E]

do = 35 cm

{ =o9,8

o
I
[
(=)
=]

Q
3
It
o
.
c;_
l
Py

b
= 0,23 l—’=0,31
0

1) Entrando en la tabla T.52., se obtiene

Bm, . 0,68
bl h !
bm, = 0,68 . by, =68 cm = bm,
bm = by + bm| + bmz = 15 + 68 + 68
Dm _ 151 _ 10,07 . 5
b, 1

Verificacién del ala a compresidn

h =32 cm

400 cm =

= 151 cm

63,

320 cm
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M _ 255000 kg.cm
< 151 cm . 8 em (32 - & yem
bm.d {h s ) m cm 5 e

= 7,53 kg/cm?

/3R = 105 kg/cm? ;—%= % = 0,25 del gr&fico de
la Figura IV.l10 se obtiene: oA = 0,99
Luego resulta:
7,53 kg/cm? < 11'0755 . 0,99 = 59,4 kg/cm?
APOYQ B.
M = -3,28 tm
Ky = 32 __ - 6,84 < K

En consecuencia es necesario colocar armadura de compre

5i%n, de la Tabla T.2 se obtiene:

d
ks = 0,53 ke = 0,03 LI

3.
! R 37 = 0099

de tablas f: 1,0

H fI:I,OZ

[o5)
N
w

3,28 - 0 - -
AS: 0,53 . 5.32 . i,9 = 5,43 cr
AS = 0,03 . & - 1,02 = 0,31 cm?
1 0,32

Verificacidn al corte

Las vigas V1-V2 apoyan sobre las columnas Cl, Cy, C3

que son de seccifén cuadrada de 20 cm de lado.

Qu=- Q¢ =3.14¢

To = 5o gosTran = 1070 kosen
Xy = qu.: = 1,62 m

r _.]2:(h+c)=%(32+20)=26cm

162 - 26 _ 2
max Ty = 7,70 kg/cm? . =Sygz— = 6,46 kg/cn

igé = 2 e . obtie
para hormigén ﬂCN = 130 kg/em? , de la Tabla T 57 se e

nen:

P
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Topzp = 5 kg/cm?
Toz

il

12 kg/cm?

Luego resulta

Toz ¢ mxT, ¢ Top

La tensién de dimensionamiento es:

2
e 2
max. T max- >0 8.45° _ 3 49 kg/cm? >
Toa 12
APOYO B
Q=- Qg = 4,68t
T - 4680 kg
©~ 15cm . 0,85 . 32 cm
Q
Xu = qB = 2,42 m
r:%(h+C)= 2¢ cm
mox To= 11,47 kg/em? . 2222 26,

Coiz ¢ max T, ¢ Ty,

Ta tensibn de dimensionamiento resulta:

CASO 2

0,4 max T,

= 11,47 kg/cm?

= 10,24 kg/cm?

CASO 2

367.

= 8,74 kg/cm? > 0,4 . mex Cg

Comc: armadura de tramo se adoptan 2 barras de@ = 14 mm

rectos y una barra @ = 10 mm levantada a 45°en ambos extremos,
gue sbgorbe parte del momento flexcr en el apoyo B y parte del es

fuerzo de corte en el apoyo A y a la izquierda del B (idem en el

tramo RBC) .

Como armadura adicional en el apoyo B para absorber el

memento negativo deberdn colocarse:

barras levantadas: 1& 10 de c/lado = 1,57 cm?
armadura necesaria en el apoyc B = 5,43 cm?

armadura adicional = 5,43 - 1,57 = 3,36 cm?

se adoptan 3 @14

La armadura comprimida en el apoyo B { As' = 0,31 em?)

se cobtiene prolongando 1 barra de @ 14 sobre al apoyo.

Armadura de corte

Q, « Qg

mox C = 3,48 kg/cm?

tensién de= corte que absorbe 1 & 10 doblada a 45°
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2. T .mx T
Tt VT B xw
o Xn
Ts : de la tabla T.59 = 2657 kg
max T = 3,48 kg/cm?

Dg = 15 cm
Xy = 162 cm
Ts = 275 kg/cm?

luego resulta

debe absorberse con estribos una tensién ta = 3,48 ~ 2,75

= 0,73 kg/cm?

max C = 8,74 kg/cm?

tensidn de corte que absorbe 1 ¢ 10 doblada a 45°

- 2.2657 kg, 8,74 kg/cm? _ 2
Ts _\[ 15 on o, J43 cm = 36 kg/em

tensidn de corte a absorber mediante estribos rectos.

TCa = maxT - T = 8,8 - 3,6 =5,2 kg/cm?

Si se adoptan estribos ¢ = 6 mm y de 2 ramas,

de

la

2
Tabla T.64 se obtiene para D, = 15 cm y Ty = 5,2 kg/en, que

la separacién entre astribos debe ser aproximadamente 17 cm.

EERL £

Figura X.10.
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Sin embargo, deben cumplirse las condiciones reglamen-

tarias gue exigen para CASO 2 que t resulte:

t€$ 0,5 . dg = 17,5 cm

dado que estas condiclones deben cumplirse en toda la viga,se a-

doptan come estribos ¢ 6 c,17 cm de 2 ramas.

X.5, - COLUMNA A COMPRESION PURA

Dimensicnar una columna gque soporta una carga normal de
40 t. las dimensiones méximas de la seccifin que admite el proyec

son de 20 cm x 20 ¢m; se supone que est8 impedida la posibilidad

de vandeo en ambas direc.c:iones y su altura es dé 2,50 m.

Caracteristicas de los materiales

H

Hozmighn /3CN

Acero /3 8

210 kg/cm? /3r= 175 kg/cm?
4200 kg/cm?

i

1} CéAlculo de la armadura

La armadura necesaria se obtiene con la siguiente expre

cidn

371.
1
A,=—'E*(X.N + Bp. 3a)
Sy
iuego
K kg, _ 2
Ay = - 1 .(-2,1.40000 kg + 20.20 en? . 175 ZE)=3,33 ex

4200 kg/cm?
1a cuantia total resulta

Ay 3,33 cm? _ 08
?D‘f/ﬂ-o = —Ab—' = &00 om?2 0,0

cuantfa gue resulta admisible.

2) pisposicién de la armadura

2
se adoptan 4 barras de @ =12mm ( Rg = 4,52 cm®),
una en cada esgquina; come estribos se utilizan barras de ¢
i si-
= 6 mm, con una separacién Qp igual a la menor de las

qulentes magnitudes:

ag £ 20 cm

gy & 12 § =12.1,2 cm = 14,4 cm



w
~
N

se adopta Q 6 c/14

T

'

Plgura X.11.

X.6. - COLUMNA A FLEXO-COMPRESION

s . s
Dimensionamiento de la columna de la Figura X.12

Caracteristicas de los materiales

HOLmLGSn § .
Hormigén: ﬂcn = 210 kg/cm? ; ﬂﬁ = 175 kg/cm?

Acero: /;55 = 4230 kg/cm?

viga

1 columna

]
Ibﬁ?_.‘_.;

Hd=40 - seccidn i

N =-380t My = 10 tm Mz = 15 tm

La columna pertenece a un pbrtico que es indesplazable

en la direccién y, no existiendo posiblidad de pandeo en la di-

reccin X .

Configuracitn de pandeo:



[

A:

b:

dimensiones:

B

empotramiento eldstico

empotramiento perfecto

columna: 30 x 40 Vigas: 12 x 30

luz de vigas S =4 m
- -2 3 3
Jp = 15507 227,000 cn® Js= 2020° < 160.000 cm®
. Ys/%  160.000 cnt 1 Am 5 o4
2 Jr/sk S m T2 27000 cmv .

en

la columna. Luego entrando en el nomograma A.20 para sistemas in

desplazables, con

ble ) se obtiene

B. £ Jp/sp™

/3 = 0,77.

luego S¢ = 0,77 . 5m=3,85m
S x 3,85 m _
N o= 3,47 . 3 =347 5% = 33
S _5c.10 tm _
Aim. = 45-25 . 45-25-305, = 28

©@  pues se supone muay rigida la base frente a

Ka= 2,37 v Kg = 0,4 (1imite de zona utiliza

e = &, = N

o = 9;1_7_ = 0,43 < 3,5

4~ 0,30 ’ :

X g .
cilculo Sl_g_?_ 0,3 < g~ < 2,5 -

f:d‘. A - 20

=90,03 m
160
solicitaciones
sepcidn A N =-80t:; M =10 tm
Seccibn B ] = -80t; M =15 tm
Seccidm €y N o= -80t; M =Nley,tf)= 80t (0,17+0,0)m=16&tm
iuego N = -80 t vy M = 16tm,se obtiene la armadura del diagra
dv L g,05)
ma de interaccifn del &baco A.7.( T =0, R
n = N _ —480 t 750 mz = 0038
- b,d.ﬂﬂ 0,3 m. 0,4 m . 5
M 16 tm - 0.19
= —— VLYY PR
b dZ [3R 0,3 m . 0,44m<. 1750 t/m
del diagrama se obtiene
W - W =0,38

o1~ 02
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La cuantia total resulta
w 175 kg/cwé
fot Mg = o1+ Mgy = 2. —20__ - 2 9,38 97CM — 3,2 %
S ok Mon [3s /3n 1200 kg/cm?

Ag= As o+ Aszzfsf/‘Lo.b. d =0,032 . 30 cm . 40 cm = 38 cm?

se colocan 12 ; 20

——estribos principales

estribos
Secundarios |

Figura X.13.

separacién de estribos 12 .

se adoptan estribos F 6 /24

estribos secundarios @ 6 c/48

= 12.2 cm = 24 cm

(principales)

X.7. - BASE CENTRADA

Calculo y dimensionamiento de la base de la Figura X.14.

Caracteristicas de los materiales

170 kg/cm?

Hormig6n: (BCN

Acero: /35

it

4200 kg/cm?

G

FOIHL

Figura X.14,

8C t Gradm= 2 kg/cm? C,= Ch=35cm d =20cm

2
It

se adopta una base de planta cuadrada de 2,20 m de lado y una al

tura d, = 90 cm.
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Altura minima por condicién de rigidez:

dg = 20202035 _ 45 on o

90 cm adoptado
4

a) Verificacién de la tensidn en el terreno

Suponiendo que los pesos de la base y de la tierra suma

dos resultan un 10% de N, se obtiene:

a, - 1,10 . N _ 1,10 . BOOOO kg

= 1,82 kg/cm? < T odm
gy . 4z (22002 cm?

b) Cdlculo de solicitaciones y armadura

2
N_ . (@-C1) 80 ¢ 2,20-0,352m?
(e} 8 T Z220m 8

= 15,6 tm

recubrimiento = 6 cm

Ko= =34 - 13,45 ; Kkg= 0,45 ; Ag=0,45. 125 - g8,4 o2
h s s 0,84

15,6

0,4

figg = 83 cm ;¢

379.

=1,13.35 cm = 39,6 cm i dg= € * ey = 122,6cm

dy= © + 2. hg =205,6 cm; A =T.dg = 385 cm
1] .‘ 19
h'mz ——T—--h' ha = 53,2 cm
2
T7 2
Ce=N -p. TTa'd" =go -39 | "2;106) = 24,9 ¢
(2,201
_ 24900 kg B )
Ca= 385 om. 53,2 cm 1,22 kg/em
de la Tabla T.57. Toi= 4,5 kg/cm?
0,2 _,o0,33 =22 +0,33=0,55
do (m) °° 0.9 ! k
¥,= 1.6 .o, V/"“(%) |
e ey |
A= 1,3 ACERD  [35= 4,2 t/cm |
|
armadura pasante por sector de didmetro dy \
2,06 m _ 2 \
A5K= 8,4 cm? . m = 7,9 cm
l
ASK 7,9 cm? . 0,072 g
Pl i n d 53,2 cm . 205,6 cm
m - Yk
g|= 1,6.1,3 - V0,0’IZ = 0,56
X .Ton 0,2 0,33] = 0,56. 4,5 kg/aw?. 0,55 = 1,39 kg/a? > Ty '
‘ do(m)
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verifica el casc 1 no es necesario colocar armadura de cor

te.

Se adopta como armadura a flexidn barras ¢ 10 c/20 cmen

ambas direcciones.

Fio cég

s

\\ F0f0

Figura X.15,

X.8., - BASE EXCENTRICA

Cdlculo y dimensionamientc de la base de la Figura X.16,

Caracteristica de los materiales

Hormigdn: 130 kg/cm?

ﬂCN =

Acero: (3s

4200 kg/cm?

Grgam = 2 kg/cm? ; C]= C2= 25 cm ;

4

R
* g A

Eak s M

Figura X.16.

P T E

067

133

- M
:; %015 J o+

Fox
o+ o —k

a) Cdlculo de las dimensiones en planta de la base

1,10. N 20000 k
Agpe= === =1 10.—1{_7_9= 11000 cm?
HEe Ttadm ' 2 kg/emz : -
partiendo de una relacién —82— = 2,5 resulta:
!
Apee 11000
Q, = NEC - 11 6 cm
1 ‘v 7,5 75 66 cm
ze adopta O, = 70 cm
luego:
U, = 2,3 a, = 175 cm

381.
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382.
luego:
como altura total se adopta d,= 50 cm
M = N . 0,225 =14,5 tm
b) Cilculo de solicitaciones en la base dimensionamiento ! -
Y M'_glsfm_}__lw;—z,atm
1,33
M., - N (ay - e 20e (0,70 - 0,252 _ :
it e 2 0,70 ° 3 = 2,90 em ‘ N =20 & M=2,8 tm
43 2,9 1
Kn= === =12.6; K¢=0,46; Ag= 0,46 555 = 3,1 cm? « "= 20 . g m - 2,8 - 0,17
%ng : 0,252, 1050 0,25% . 1050
z 1
M.-_N {ga ~C2)_ 20t (1,75 = 0,252 _ 3 5 on ; del diagrama de interaccibn A. 7.
2 G, T 1,75 ° 3 ’
Kp = 45 L 13.6: Ma= 046 Ay = 0,460-322 = 3.3 em? : resulta W 4= W, = 0,25 luego la cuantfa total resulta:
- = 197 g~ V,4805; s = VS0~ = I,
3,2
0,25 | 5
fot o = 2omogtio— = 1,25 %
(3e/(%
se dispondrdn en la direcci8n Oy ¢ 10 ¢c/20 2
= 0,0125 . 25 = 7,8 cm?
se dispondrdn en la direccién QG ¢ 10 c/20 : As !
: 4 s de # 16 y estribos @ 6 con una
c) Dimensionamiento de la columna a flexidn compuesta . se arma la columna con barra ¢ ¥

separacifn de 19 cm (separacién mfnima 12.@ ).(ver Fig. x.17)

La excentricidad de la carga N respecto del centro de

d} dimensionamiento del tensor
la base resulta:

esfuerzo en el tensor

_ 0,70 - 0,25 _ 4 225 n
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384. .

M | Caracterfsticas de los materiales
F =1,5 — =1,5 . A3 tm o5 g |
! 2m |
Hormigbn: [3CN = 170 kg/cm?
i Acero: [3s = 4200 kg/cm?
N = 250 ¢ carga admisible de pilote Qg= 80 t
Figura X.17. | €= Cp= 50 cm difmetro del pilote dp= 45 cm;de= 150 cm
: a=b = 205 cm
|
calculando con una tensifn en el acero G'5= 1,2 t/cm? (ver ca
pitulo VIi-tensores)} la armadura resulta: 3 14
‘ ® © 60
b ¥
_ 3,4 t _ 2
Ag = 1.7t/om7 2,83 cm . o
045 75 B D :
: #—A‘*H‘ 4 —-
adoptando como armadura 4 ¢ 10 ; ——4;0 — g
|
i Figura X.18.

e) verificacibn de la seguridad al deslizamiento i

N =20t ¥ = 30° H=3,4t

a) esfuerzo en cada pilote

20 t3.4 1;:; [ - =3,4 % 1,5 verifica
' peso propio del cabezal G = 2,05%, 1,50 . 2,4 = 15¢
X.9, - PiLoTES P - ﬂ%e_ - 2565 < Qq

Cdlculc y dimensionamiento del cabezal y pilotesde la fi |

gura X.18. |
|




b) esfuerzos en cabezal

Los esfuerzos de tracci6én T, y T, resultan

T =T, = J%—- Ai~%il— donde
| = distancia entre pilotes = 120 cm
C =50 cm
Z= 0,85 . 145 cm = 123,3 cm

luego

T, - T, - 250t (120 - 50)

] i3,3 %t

la armadura horizontal y cruzada a colocar en el cabezal resulta

4_ 2 _ T] _ 36 t _ 2
As= As T s T D0
- $/1,75

se adoptan ¢ 12 ¢/15 en ambos sentidos
c) verificacidn al corte

T 2 P _ 2 . 66000 kg
0,85 . h.a 0,85 . 145.205

= 5,2 kg/cm? < tom

no es necesario colocar armadura de corte

387.

armadura de pist g6 /15

esinbos mimimoes ?

g1 /s

\_gfﬂc 5

\ N
[
)—):_U

Figura X.19.

X.10 - FénsuLa CorTA

Calculo y dimensionamientoc de la ménsula corta de la fi-

gura X.20.

caracterfisticas de los materiales

Hormigén: [BCN 170 kg/cm? ; [Br = 140 kg/cm?

4200 kg/cm?

Acera: {35




Figura X.20.

Cdlculo del ancho de la ménsula corta

B
WJO,72 h™+ 02

_\/0.72.2,25 m?+ 0,64m?

389.

Cdlculo armadura principal

_ a _ 0,80 m -
Zp= P 5w 40t g5 15w ¢
Z 1,75 . 25 t
As = P = = - = 10 cm?
/35/1’75 4,2 t/cm2

se adoptan 5 ¢ 16 de armadura principal

La armadura correspondiente a los estribos horizontales

resulta:
_ 1 2 - 2
As =3 - 10 cm = 3,33 cm
que repartidos en la altura h=1,50 m resulta
a,. = 3,3 em®  _ 2,2 cm?/n
s 1,5 m ' ’

ce adoptan estribos ¢ 8 c/22 cm

Como barras de montaje se utilizan 2 barras ¢ 8.



armedura principal

Figura X.21.

X.11. - VicA PARED CONTINUA

Cdlculo y dimensionamiento de la viga pared de 2 tramos

de la figura X.22,

1 X}

{ |
1
Lc, o[

H— | —F—— | —=

Figura X.22.

391
Caracteristicas de los materiales
Hormig&n: /BCN = 210 kg/cm? ; /3g = 175 kg/cm?
Acero: (3s = 4200 kg/om?
gq=6t/m; | =23 i d=1,6m ; by= 15 cm; ¢,= 20 cm  ;
C,= 30 cm
d 1,6 _
T -5 = 0,53 > 0,4
a) C8lculo de solicitaciones
| ]
Pag FaN 2
A B A
2
Q. §.32 _ . 3 -
Mpe= 1727~ 1rp - 38tms Ra=g5.g.1 = 675¢
q 2 6.9 5
Mg =- '8 == 3 =-6,75 tm ; Rg= 2. 3 .q-1 =22,5¢
b) C&lculo de armadura
d
0,4 “T— < 1,0
d _ 1,6, _
Zp= Zg = 0,5 d (1,9 —l—) = 0,5 1,6. (1,9 - =5-)=1,09m
L]
A = Mas 1,75 _ 3.8 tn 1,75 o 145 em?
- ’
a8 Zp (s T.09w 1,2 ¢/
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_ 6,75 tm 1,75 2 o
fee= “fovn - T3ty 258 en? Ay = 1,5 emé/m 3 4 6 /19
C.

e . : La armadura de tramo se ubicard en una altura 0,1 .d =
c) Verificacién de tensiones principales de compresifn:

16 cm y de valor 1,45 cm?, adoptédndose 3 ¢ 8.

APOYO A /5:/\23@)}:9{;92 N
- - . -
. b — g 1 —_—— e —_———
R N w -
- A - 6,75 t _ 2 0,4d=64cm
P c. b 0,27m. 0,15 m ~ 225 t/m s o e iy ey e
E Q4d=blcm
R 1750 t/m%_ .o ., o ... o O e o
P \( 0,85 2,T= 0,85'——2'1\/1“: 708 t/m2 verifica ya 4 tcm
i e
AP
APQYO B Figura X.23.
Ry 22,5 t
= = L2 = 2
P ) 0,3 m.0,i5m - 200 t/m

La armadura de apoyo es 2,58 cm?, a distribuir 1,72 cm?
en la zona 1 y 0,86 cm? en la zona 2; esta armadura ya es cubler-~

1750 t/m?
p < _& = ‘T/m = 833 t/m? verifica

2 ’ ta por las mallas minimas ¢ 6 c/19.

d) Disposicién de la armadura

X.12, - FLECHA INSTANTANEA Y TOTAL DE UNA VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

La armadura minima, en forma de malla cruzada Yy en ambas /

caras es
Cdlculo de la flecha instanténca y flecha total de la vi

ga de la Figura X.24.




Caracteristicas de los materiales:

Hormigén: ficN = 210 kg/cm?
Acero: (35 = 4200 kg/cm?
P

{ }a

LN AN
PV

/|l/ - 1 -

Figura X.24.
q=1,5t/m ; P=3t ; |l =4nm 1dy=50 cm ; be= 20 cm

médulo de elasticidad longitudinal del acero: Eg =2.100.000 kg/cm?

médulo de elasticidad longitudinal del hormigén: Ep = 300.000 kg/cn?

momento m&ximo

2
_q.1 P.L
M = 5 + 7 = 6 tm
47
Kp= = 8,6
_6
0,20

de la Tabla T.2. Kg= 0,46 ; Kk = 0,26

X

6 = 2
0,47 " 5,9 cm

siendo la seccibn rectangular resultan:

Y¢ = 0,5 . do = 25c¢cm

3
3
Jp= —Bo-do 20507 _ 505334 oo
3

(p= 0,75 - \/ﬁc: = 26,5 kg/cm?

395.

by -Jb 26,5 kg/cm?. 208334 cm
Mg = ﬁﬁ_— = 2603 Xg/em. 2 CM°_-220834 kg.cm=2,21 tm

Jg = (&)3 cdp o+ 0,85[1— ( Me )3 £L~A5~h2-(1-kx)

M
: (

6

2,21y}
Je_(‘) . 208334 + 0,85 . [l 300.000

. (1-0,26) = 72026 cm" < Jp

lé flecha instanténea resulta:

f°= A~ - —.e'(“q'Mq'* °‘p‘ Mp )

Ep
2,21)3l 2.100.000




donde << se obtiene de la figura VIII.1.

carga distribuida: oK o= % Mg=13 tm
carga concentrada: X o= llT Mp= 3 tm
_ 4002 cm? 5 1
fo = 356500 w9/ - 72026 om (gg - 300.000 kgem + —55- -
. 300.000 kgcm) = 0,42 cm

La flecha total resulta

ff=/3'f0

Sy

Suponiendo clima hGmedo, una relacién = 0y cue la
S2

edad del hormigén al entrar en carga es 6 meses, se Obtiene [3 =

fy = 1,5 . 0,42 cm = 0,63 cm

1 . e
fadmn= 95 © 1,33 ¢ém > fq verifica

X.15, - ESQUEMA DE CALCULO DE TANQUE DE AGUA

Procederemos a explicar el esguema general de c&lculo

de un tanque de agua tipo.

397.

// 7L
| i -
|
i 3
2 ! S
S i
% | /// ! H
! % t )
§ £ k
7
b e -~ - +
// 1 ’_4/
s/ |7
O mapnll! ¥ ¢
; ' 7 )
/ i s
/ ) 7
i
T 1
J é o L
A B
e 4 }/

Figura X.25.

Losa Superior 1

Se considera simplemente apoyada en los bordes y su car

ga resulta:

g = el'xH

o
1

6,150 t/m?
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9 =g +p
€, : espesor de la losa 1

Xii‘ peso especifico del hormigén = 2,4 t/m?

E:Jj‘

q

Tabigue Lateral 2-3

Este tabigque trabaja simultf&neamente como losa y viga

pared.

a) esguema losa

7

e

q = Xc- H; 8’0: peso especifico d=1 agua = 1 t/m3

399.

b) esguema viga pared

g=gtftre /m) ;i P=Ri; (1) | €,= sspesor Lz

gLz = peso propio de la losa 2(3) = e, H - ¥,
) = reaccibn de la losa 1 en la direccién b
Mg = reaccibn de la losa 6 en la direccién b (tener en cuen
ta gue esta carga es colgante)
K7 = reaccifn de la losa 7
T = resultante de las reacciones de las losas 4 v 5 en la
direccién b que producen un esfuerzo de traccifn dis-

tribuido en el plano de la losa 2 (3).
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Tabique Lateral 4-5

g,_4= peso propio de la losa 4 {5) = e‘.H ¥,
© 0y

iy = reaccifn de la losa 1 en ia direccién a

al_esguema iosa

fLg= reaccién de la losa & en la direccién a (tener en cii

ta que esta carga es-colgante)

T = resultante de las reacciones de las losas 2 Yy 3 en la
H direccitn a , que producen un esfuerzo de traccifn dis
tribuido en el plano de la losa 4 (5).
q
A p - ¥ Losa de Fondo 6
Dado gue el tanque del ejemplo posee tabigque divisorio ,
q = 50- H existen 2 estados de carga.

1) tangque totalmente lleno

b) Esquema viga parea

I —T
)
para el cilculo del momento en los apoyos se utiliza el siguien-

. te esquema;
—— M '
—
JL | |

B S

2) medio tangque lleno

ANN N

Q= Quatr, tr (t/m ; = e 47)!
et gt rg ) : €4 = espesor L4 : Y2
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g=49*p

para obtener el momento miximo en el tramo se puede suponer arti
culado el borde gue une L6 con L7, si bien este apoyo est4 empo-

trado elisticamente:

7"'——“/2 —

La losa 6 estd sometida a esfuerzos de traccién distri-

buidos, en su plano y en ambas direcciones.

5 :

Y —F

Ty : esfuerzo de tracci6én provocado por la reaccidn en el
borde inferior de las losas 4 vy 5.
Té : esfuerzo de traccidn provocado por la reacci6n en el

borde inferior de las losas 2 y 3.

Tabique Divisorio 7

a) Esquema Losa

Estado de carga: medio tanque lleno

La armadura de tramo y apoyo obtenidas a partir de las
solicitaciones correspondientes al esquema de cdlculo dado, de-
ben colocarse en ambas caras de la losa, va gque el empuje de agua

puede actuar de un lado u otro del tabique.
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b) Esquema viga pared

Estado de carga: tancue totalmente lleno

 S——

apoyo loso 3 apoyo losa 2 H,

q=9.,t2r, (t/m) H €y = espesor L7

g 7= peso propio de la losa 7 = &,. H,'KH
f ¢= reaccifn losa 6 en la direccién @ (tener en cuenta

que esta carga es colgante)

En el ejemplo dado se han supuesto que todas las losas
deben armarse en dos direcciones; en un caso real deberfn calcu

larse todas las losas en 1 o 2 direcciones segfin correspondan.

Los momentos en apoyos deberd&n compatibilizarse, o sea
en cada arista a la cual concurren dos losas el valor del momen

to flexor debe ser Gnico; pueden promediarse ambos valores, au-~

405.

mentando o disminuyendo proporcionalmente.el momento en el tramo

de cada losa.

En las aristas de unién de los tabiques es conveniente

‘aumentar el espesor de los mismos mediante cartelas, incrementan

do de este modo el brazo eldstico de la secci6n para absorber los

momentos en apoyos, figura X.26. .

/ / X @ armadura adicional de
\ @/\ \ apoyo

(@ armadura de reparticion
en cartelas (g6 c/ﬁD)

@» ® armadura de tramo
N\ :]

Figura X.26.

Para todas las losas en contacto con el agua se deberd
proceder a la verificacifn de estanqueidad, explicada en el pun

to VIII.2.2 del capftulo VIII.

La disposicifn de armaduras se efectuari de acuerdo a
lo explicado para losas y vigas pared; en los lugares donde se
encuentran bocas de acceso o de inspeccifn, se deber&n colocar
a ambos lados de la abertura y en los dos sentidos, la misma ar

madura de la losa que ha sido suspendida, (Figura X.27).
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Las columnas sobre las que apoya el tanque reciben las

reacciones de las vigas pared que descargan en ellas.

COLUMNA A: Rz + Res
COLUMNA B: Rus* Ria
COLUMNA C: Re2* Res
COLUMNA D: Rzt Rus
Ad Asy Ag
4 N
. ’ L
I J;_‘ALL
\ \\\ )//
™o J
\ e N AS‘
VL >
L
¥ 1
AA Asi AL As,
S1 2 52 2
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