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PROLOGO

Ese polvo fino tan fino de apariencia simple y extraordinarias propiedades que denominan cemento Portland, es
el constituyente fundamental del material constructivo mas utilizado en el mundo: el hormigoén. Su desarrollo
ha sido tan grande que domina y caracteriza a la ingenieria y la arquitectura de este siglo y, ha de proseguir pues
no existe ligante hidraulico de mejores caracteristicas técnico — econdmicas.

Hace un siglo y medio el cemento dio origen a, al asociarse con otros productos, al hormigén, y cuando hace
poco mas de de una centuria logré combinarse en forma técnicamente compatible el hormigén con el acero,
nacio6 el hormigoén armado, material estructural por excelencia que conjuga las cualidades de un material libre
de formas o estructuras preconcebidas con una capacidad ilimitada para responder positivamente a la
imaginacion creadora de los proyectistas y a ala fuerza ejecutiva de los constructores.

La constante investigacion de las propiedades y del comportamiento del hormigoén dio nacimiento mas adelante
al hormigén pretensado, en el cual la union del material y de las fuerzas permitio a este nuevo producto tomar
las formas mas diversas en estructuras y elementos y aplicar nuevas técnicas en la construccion.

El uso de este noble producto, el hormigon armado, posibilité al hombre avanzar espectacularmente en la
ejecucion de obras de ingenieria y, como consecuencia de este programa ininterrumpido, los técnicos
investigaron cuidadosamente la forma en que este material reaccionaba antes las nuevas exigencias que le
planteaban y fueron desarrollando la busqueda de otras aplicaciones compatibles con las cualidades del
producto. Paulatinamente se fue afinando la teoria del calculo del hormigén para determinar no solo la
economicidad de su uso sino también la seguridad de su utilizacion.

El Instituto del cemento Portland Argentino, dentro de su mision especifica de promover ~ el perfeccionamiento
ya la difusion del uso del cemento Portland “. Ha estado en la vanguardia en cuanto se refiere a la
experimentacion del cemento Portland y del hormigon armado. En numerosas publicaciones difundio estudios e
investigaciones sobre este material y sus utilizaciones.

Por ello sigui6 de cerca la aparicion y desarrollo de la teoria del calculo del hormigén armado en estados limites
que dio origen, entre otras, a la nueva Norma DIN 1045. Dentro de aquel esquema y de la responsabilidad que
le cabe, el Instituto del Cemento Portland Argentino entendi6 necesario aportar la contribucion a los
profesionales y técnicos de la construccion para que pudieran calcular al hormigoén armado en sus realizaciones
con sujecion a la nueva norma que adquiria plena vigencia en el mundo entero.

Por eso resolvié encomendar a su Jefe de la Seccion Estudios Especiales Ingeniero Civil Osvaldo J. Pozzi
Azzaro, la realizacion de un trabajo que, reunido en un libro de consulta accesible, permitiera dar respuestas a
las preguntas que el uso del hormigén armado ajustado a las reglas de la norma DIN 1045 planteaban a los
profesionales de la construccion.

Asi que puesto en marcha el proyecto que ahora culmina con la presentacion de este

“ Manual de Calculo de Estructuras de Hormigén Armado. Aplicaciones de la Norma DIN 1045 “que el
Instituto del Cemento Portland Argentino edita integrando su extenso catalogo de publicaciones técnicas, para
uso de profesionales en actividad y también de estudiantes avanzados de las carreras de ingenieria y de
arquitectura de nuestro pais.

De esta manera el Instituto del Cemento Portland Argentino contintia su labor de difusion de la tecnologia afin
con su actividad especifica y contribuye al constante interés de profesionales y técnicos por estos temas.
Deseamos agradecer a la Comision Alemana de Hormigdén Armado que nos ha permitido reproducir en este
Manual parte de las tablas y dbacos que integraron la publicacion de aquel origen dedicado a la Norma DIN
1045.

Buenos Aires, diciembre de 1980

Ingeniero Civil Carlos Ernesto Duvoy
Director Técnico
del Instituto del Cemento Portland Argentino

CAPITULO 1



1. HORMIGON
1.1 INTRODUCCION

El hormigon esta constituido por materiales inertes (agregados fino y grueso) que se mantienen unidos entre si
mediante una pasta endurecida de cemento y agua.

Los agregados constituyen la parte pasiva de la mezcla, mientras que la pasta de cemento y agua es el elemento
activo o ligante que al endurecerse, confiere al conjunto una consistencia pétrea.

Esta propiedad ligante y endurecedora la desarrolla el elemento al entrar en contacto con agua. Se producen
entonces en el seno de la masa, reacciones quimicas exotérmicas complejas que transforman la pasta en un
solido que adhiere y envuelve a las particulas de los agregados, manteniéndolas unidos y comunicando al
conjunto, en mayor o menor grado, las propiedades caracteristicas del hormigoén: resistencia y durabilidad. Estas
caracteristicas del hormigon no son independientes entre si, sino que estan estrecha y mutuamente ligadas,
dependiendo fundamentalmente de la relacion agua — cemento, de la calidad de los materiales utilizados, de sus
proporciones relativas y de la forma como se ha efectuado su preparacion, colocacion y curado.

1.2 CEMENTO PORTLAND

En las estructuras corrientes de hormigon armado, se utilizan fundamentalmente dos tipos de cemento:
a) cemento Portland normal (IRAM 50 000)
b) cemento Pértland de alta resistencia inicial (IRAM 50 001)

Ambos tipos de cemento son de fraguado normal, diferencidandose en que el segundo, como su nombre lo
indica, adquiere elevadas resistencias a edad temprana. Con el transcurso del tiempo, las resistencias de uno y
otro tienden a igualarse siendo la resistencia final practicamente la misma. Generalmente se expende en bolsas
de 50 kg o a granel.

Cuando el almacenamiento es relativamente prolongado, suele ocurrir que en las bolsas ubicadas en la parte
inferior de las estibas, por efecto de la gran compresion, el cemento aparece apelmazado y como si hubiera
sufrido un principio de fraguado.

Existen otros tipos de cementos como ser el cemento portland puzoldnico, el cemento Portland de alta
resistencia a los sulfatos y otros cementos especiales.

1.3 AGREGADOS FINOS
Los agregados finos los constituyen las arenas, que pueden ser naturales o artificiales.
Las arenas naturales, de origen siliceo, se encuentran en los lechos de los rios o costas maritimas o en
yacimientos terrestres, denominandose en tal caso arena de cantera. La arena artificial proviene de la trituracion
de rocas, generalmente de origen granitico, razon por la cual se la denomina arena granitica o de trituracion.
Las arenas naturales poseen granos mas bien redondeados, mientras que las artificiales presentan granos con
aristas agudas. Las primeras conducen a hormigones mas facilmente trabajables que las segundas.
De acuerdo con su granulometria, las arenas se clasifican en finas, medianas y grandes, utilizandose para su
clasificacion el " modulo de fineza ™ que es un niimero obtenido sumando los porcentajes de arena retenidos por
una serie preestablecida de tamices IRAM y dividiendo dicha suma por 100.
Las arenas se consideran finas cuando su modulo de fineza es inferior a 2,6; si el mismo se encuentra
comprendido entre 2,6 y 2,0 se las califica como medianas y si excede de este tltimo valor, como arenas
gruesas.
Para estructuras, el moédulo de finura mas apropiado es 2,75 (que corresponde al tipo conocido comercialmente
como " arena oriental gruesa “ pero es posible obtener hormigones de buena calidad con arenas de cualquier
modulo de finura, siempre que cumplan con los limites (curvas granulométricas) establecidos por la IRAM
1627 y se utiliza una dosificacion correcta.
Las arenas deben ser limpias, libres de impurezas organicas y particulas de arcilla o limo, como asi también de
inclusiones salinas. En algunos casos es posible mejorar su calidad mediante el lavado.

1.4 AGREGADOS GRUESOS

Los agregados gruesos pueden ser de origen natural (canto rodado) o artificial (piedra partida), provenientes
estos ultimos de la trituracion de rocas, generalmente graniticas.

El agregado grueso debe ser sano, no friable, libre de limo o impurezas organicas y sus particulas no deben ser
aplanadas, sino mas bien, afectar formas poliédricas.



El tamafio maximo del agregado grueso queda limitado por el espesor de los distintos elementos que
constituyen una estructura. En general, no debera superar 1/3 de la menor dimension y si la armadura es muy
densa, se limitara su tamafio a ¥ de dicha dimension.

1.5 AGUA DE AMASADO

El agua de amasado debe ser limpia y exenta de 4cidos, alcalis o sustancias organicas en descomposicion.
En principio, cada agua potable es apta para el amasado del hormigon.

Cuando existen dudas acerca de la conveniencia de utilizar un tipo de agua determinado, conviene preparar
probetas de morteros con el agua cuestionada y con agua de aptitud reconocida y comparar las
correspondientes resistencias a la compresion. Si la resistencia del hormigon preparado con el agua de
dudosa calidad no es inferior al 30 % de la resistencia de la probeta testigo, el agua puede utilizarse sin
mayor inconveniente.

1.6 RESISTENCIA DEL HORMIGON. FACTORES INFLUYENTES

La resistencia a la compresion del hormigon, que define su calidad, depende de varios factores:
a) edad;
b) relacion agua — cemento;
c¢) dosificacion;
d) forma de curado;
e) calidad de sus componentes;
f) temperatura a la cual se ha producido el fraguado.

El aumento de resistencia con la edad se efectia rapidamente al principio, crecimiento que se hace menor a
partir de los 28 dias. Practicamente puede decirse que al cabo de un afio el hormigoén ha alcanzado su resistencia
final. A efectos de establecer la calidad de un hormigon, los reglamentos exigen que se determine su resistencia
a los 28 dias. Los ensayos se efectian en dos tipos de probetas: clibicas o cilindricas. Las probetas ctbicas
tienen 20 cm de arista y las cilindricas 15 cm de diametro y 30 cm de altura. Los valores obtenidos con ambos
tipos de probetas difieren entre si, siendo mayor la resistencia cubica Py que la cilindrica .. La relacion entre
ambas resistencias es aproximadamente:

Bw < 150 kg/cm? Bw=1,25P
Bw : 250 a 550 kg/cm® By = 1,18 B
En nuestro pais se utilizan las probetas cilindricas de 15 cm de diametro y 30 cm de altura.

La relacion agua — cemento en peso es uno de los factores que influyen en la resistencia de los hormigones. En
el grafico de la Figura [ — 1 puede apreciarse como varia esta ultima en funcion de la relacion agua — cemento.
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Figura I-1

La dosificacion influye en el sentido que, si se utilizan proporciones de cemento y agregados que no
corresponden a las caracteristicas granulométricas de estos tltimos, se obtienen hormigones poco compactos y
porosos, de baja calidad.

El curado tiene una gran importancia, por cuanto durante el periodo inicial de endurecimiento (primeros 7 dias),
es imprescindible que el hormigén posea la humedad necesaria para que el proceso de endurecimiento se realice
en condiciones 6ptimas. Por ello conviene mantener al hormigon, durante el periodo mencionado, al abrigo de
la accion directa de los rayos solares y en lo posible constantemente hiimedo.

La influencia de la calidad de los componentes es evidente por si mima y no necesita mayores comentarios.

La temperatura a que tiene lugar el proceso de fraguado e inicial de endurecimiento, tiene su importancia. A
medida que la misma disminuye, el fraguado se hace mas lento, siendo el limite inferior de + 5 °C, temperatura
para la cual practicamente el fraguado se detiene.

Aumentando la temperatura, el fraguado y endurecimiento inicial se aceleran, lo que permite obtener
resistencias mas elevadas a edad temprana, pero siempre que el aumento de temperatura no signifique una
pérdida de humedad, por cuanto ello tendria efectos contraproducentes.

1.6 TRABAJABILIDAD Y CONSISTENCIA DEL HORMIGOB
Se entiende por trabajabilidad la mayor o menor facilidad de colocacion y terminacion en una determinada
estructura. Para cada tipo o caracteristica de obra existe una trabajabilidad adecuada, que depende del tamafo y
forma de los elementos que la constituyen, disposicion y cantidad de la armadura y de los métodos de
colocacion y compactacion que se empelan.
El término consistencia define el estado de fluidez de un hormigén fresco y comprende toda la escala posible,
desde la mezcla mas fluida a la mas seca.
Se denomina consistencia plastica del hormigon aquélla que hace que este ultimo pueda ser facilmente
moldeado en una masa compacta y densa, pero que le permite cambiar lentamente de forma si se retira el
molde. Las mezclas muy secas o muy fluidas no responden a ese concepto, pues las primeras no pueden ser
compactadas adecuadamente con los medios ordinarios mientras las segundas segregan al manipularse, esto es:
pierden su homogeneidad, por asentamiento de los agregados gruesos.
Una forma de apreciar la consistencia la constituye el ensayo del asentamiento mediante el cono de Abrams.
Dicho ensayo no proporciona una medida absoluta de la trabajabilidad, pero para hormigones con agregados y
condiciones de obra similares permite apreciar el contenido de agua.
Es aconsejable, tanto desde el "punto de vista de la calidad del hormigon como de su economia, proyectar las
mezclas con el menor asentamiento compatible con su apropiada colocacion. De esta manera se podra alcanzar
la minima relacion agua — cemento para un mismo contenido de cemento.

1.8 DOSIFICACION DE HORMIGONES
Las proporciones de la mezcla deben responder, por una parte, a la calidad del hormigdén que se requiere en
cada caso (resistencia a los distintos esfuerzos y a la accion de los agentes agresivos) y, por otra parte, a las
condiciones de colocacion en obra, que exigen una cierta trabajabilidad de la misma.
La dosificacion es correcta cuando permite satisfacer ambos requisitos con la maxima economia de material.



Existen diversos métodos para la dosificacion de hormigones cuya descripcion y forma de aplicacion escapan a
los alcances de esta publicacion.

1.9 ANALISIS DEL DIAGRAMA TENSION _ DEFORMACION DEL HORMIGON

Del estudio de los diagramas oy, — €, de la Figura [ — 2 obtenidos al ensayar a compresion, probetas cilindricas
de 15 cm de diametro y 30 cm de altura, para hormigones de distinta calidad surgen las siguientes conclusiones:
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op = tension de compresion en el hormigon
&, = deformacion especifica del hormigon (acortamiento)

1) Los diagramas son aproximadamente lineales hasta valores de o}, del orden de la mitad del valor de

rotura oy, vale decir para oy, < 0,5 oy, 1a relacion entre tensiones y deformaciones del hormigon se puede
expresar:

(¢ 'b =&p 1'b
g, = modulo de elasticidad longitudinal del hormigon.

2) El valor de &, representado por la tangente del angulo que forma la recta tangente a la curva ¢’y — €, en
el origen con el eje de abscisas, es mayor para hormigones mas resistentes.

3) Las deformaciones &, maximas alcanzan valores entre — 1,5 %o y — 2 % siendo en general independientes
de la calidad del hormigon.

Dado que en esta publicacion se adopta como norma de calculo la NORMA DIN 1045 (ed. 1978), utilizaremos
en adelante la nomenclatura alemana en todo el planteo y desarrollo de este capitulo y los siguientes.

1. 10 DEFINICION DE RESISTENCIA MEDIA Y RESISTENCIA CARACTERISTICA
Dado un conjunto de n probetas cilindricas, hechas con hormigoén de una cierta calidad, las cuales son
ensayadas a compresion, se obtendra un conjunto de n valores de la tension de rotura del material generalmente
distintos entre si. Se define como resistencia media de dicho hormigoén al valor:

1
BCM = s Z_Bci



donde

Bem = resistencia media

n = numero de probetas cilindricas

B.i = tension de rotura para cada probeta

La resistencia media es un valor que representa mejor la calidad del hormigén que cualquiera de los resultados
aislados de cada probeta, sin embargo no da una idea precisa de la homogeneidad de la calidad del hormigon.

Veamos estos ejemplos.

EJEMPLO 1 se hicieron 4 ensayos con los siguientes resultados:

Be1 =230 kg/cm2

Bez =280 kg/cm2

Be3 =310 kg/cm2

Bea =340 kg/cm2

La resistencia media resulta: Bem = 290 kg/cm?

EJEMPLO 2

Ber = 280 kg/cm?

Bex = 285 kg/em?

Bes =290 kg/cm2

Bea =305 kg/cm2

y la resistencia media resulta: Bem =290 kg/cm®

En ambos ejemplos se obtiene igual resistencia media pero el segundo hormigén es de mejor calidad que el
primero, ya que a igualdad de resistencia media la dispersion de valores individuales es menor.

Con el proposito de tener en cuenta este problema se introdujo el concepto de resistencia caracteristica del
hormigon, que se define:

BCN = BCM ( 1 — k8)
donde:
Bex : resistencia caracteristica del hormigén

0 : desviacidn o variacion

§=V1/n-1xY (Pei/feri—1)*> paran<30



§=V1/nx Y PBei/fem— 1)° para n>30

Este valor aumenta cuanto mayor es la dispersion de los resultados B , dando una idea de ka calidad del
hormigoén ejecutado; su valor debe oscilar entre 0,10 y 0,25 aproximadamente.

El factor k que aparece en la expresion de Bov surge de la teoria de probabilidades e implica que la resistencia
caracteristica del hormigoén es un valor tal que es igualado o superado, como minimo, por el 95 % de las
probetas ensayadas. El valor de k es funcion del nimero de probetas ensayadas; en la Figura I — 3 se indican los
valores de k. El nimero de probetas a ensayar debe ser suficientemente grande, en general mas de 30, para que
los resultados sean representativos.

Veamos ahora, a través de los 2 ejemplos citados, el calculo de la resistencia caracteristica Pe:

EJEMPLO 1
Bem = 290 kg/cm? §=0,14

de la tabla de la Figura I — 3 se obtiene para (4) cuatro probetas:

k=235
Luego Ben = 195 kg/cm®
EJEMPLO 2
Bem = 290 kg/cm?®
0=10,03
k=235
resulta: Ben = 270 kg/cm?

Como se observa, el hormigon del segundo ejemplo es de mejor calidad, pues su resistencia caracteristica es
mayor debido a la baja dispersion de 10s By,

En la tabla de la figura [ — 4 se observan los valores de E, — modulo de elasticidad longitudinal del hormigon —
y los valores de Pev — resistencia media cilindrica — correspondientes a distintos valores de desviacion 6 para los
hormigones mas utilizados.
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1.11 ALGUNOS FENOMENOS EN EL HORMIGON




El hormigén es un material pseudosolido, en el cual se encuentran particulas en estado s6lido, rodeadas por
intersticios ocupados por aire y agua, vale decir que es un material formado por las tres fases: solido, liquida y
gaseosa. Sefialaremos brevemente algunas de las deformaciones propias del hormigon.

a) Hinchamiento
El hormigén, sumergido en agua, al endurecerse experimenta un hinchamiento creciente con el tiempo y que al
cabo de 2 afios se hace asintdtico a un valor de 0,2 mm /m aproximadamente.

b) Retraccién
Si el hormigén endurece al aire se produce una disminucion de su volumen que al cabo de 2 afios alcanza
valores de 0,2 a 0,5 mm/m. Cuanto mas seca es la atmosfera que rodea al hormigon, mayor sera su contraccion.
No debe confundirse con la contraccion de fragiie, ya que es un fenomeno de capilaridad y no de fraguado.

¢) Deformacion diferida
Consideramos que en el instante t. se aplica a una probeta hormigonada en el instante t;,, una tension de
compresion 6, que se mantiene constante en el tiempo. En el instante t, el hormigén sufre una deformacion
instantanea g, , observamos el valor de g, en un instante t, pese a que o'p se mantuvo constante. La deformacion
€, ha aumentado alcanzando un valor gy = &,.. K donde K es la funcion de deformacion diferida que depende de
la edad del hormigdn en el momento de empezar a aplicarse la carga t, — t, y del tiempo de aplicacion de la
cargat—t..

s

1.12 ACERO PARA HOMIGON ARMADO

Ya se ha sefialado que el hormigon posee una resistencia a la traccion relativamente reducida en comparacion
con su resistencia a la compresion. Como la mayoria de las estructuras que se construyen con hormigoén se



encuentran solicitadas por flexion, para compensar dicho déficit de resistencia se dispone, en las partes de las
secciones sometidas a tensiones de traccion, barras de acero cuya mision es absorber dichos esfuerzos.
Las barras que se utilizan comunmente son de seccion circular y los diametros usuales son:

1) Barras de acero . seccidn circular, laminados en caliente
Es el denominado acero comun, cuya designacion es AL — 22
- Resistencia a la traccion caracteristica: oy > 3400 kg/cm?
- Limite de fluencia caracteristico: oy > 2200 kg/cm2
- Alargamiento de rotura caracteristico: Ak > 18 %

2) Barras de acero conformadas, de dureza natural
Su designacion es ADN — 42. Este acero posee un limite de fluencia mayor que el acero comtin debido a una
variacion que se introduce en su composicion quimica:
- Resistencia a la traccion caracteristica: ow > 5000 kg/cm2
- Limite de fluencia caracteristico: o > 4200 kg/cm2
- Alargamiento de rotura caracteristica: Ak > 12 %

3) Barras de acero conformadas, de dureza mecénica, laminadas en caliente y torsionadas o estiradas en
frio
Las designaciones son ADM — 42 y ADM — 60, respectivamente; esta clasificacion es funcion del limite de
fluencia convencional de cada acero. A este acero se le efectiia un tratamiento de torsionado o estirado en frio
de modo de aumentar su limite de fluencia, éste se adopta en forma convencional ya que estos aceros, al ser
tratados, pierden su escalon de fluencia; el limite adoptado corresponde a una deformacioén permanente del
2 %o.

ADM - 42 ADM - 60
Resistencia a la traccion ok > 5000 kg/cm” > 6600 kg/cm”
caracteristica
Limite convencional de Go2x > 4200 kg/cm2 > 6000 kg/cm2
fluencia caracteristico
Alargamiento de rotura Aok 10 % 8%
caracteristico

4) Mallas de acero
La malla es un material compuesto por barras de acero lisas o conformadas, dispuestas en dos capas formando
angulo recto, con todas sus uniones soldadas por el proceso de soldadura eléctrica, que se suministran en
paneles o rollos.
En general, se presentan mallas cuya disposicion de barras forman cuadrados o rectangulos con separaciones
que pueden ser de 50, 100, 150, 200, 250 y 300 mm.
Los diametros de barras varian de 3 a 12 mm

AM - 50 AM - 60
Resistencia a la traccion Gpk > 5500 kg/cm2 > 6600 kg/cm2
caracteristica
Limite convencional de Go.2k = 5000 kg/cm2 > 6000 kg/cm2
fluencia caracteristico
Alargamiento de rotura Aok 6% 6%
caracteristico

A los efectos del proceso de calculo de acuerdo con la Norma DIN 1045, designaremos en lo sucesivo con P<al
limite de fluencia caracteristico, sea convencional o no, o sea:

B<= o limite real de fluencia

B< = 60k limite convencional de fluencia



Como nomenclatura, para célculos y tablas, se utilizara la siguiente:
Acero BSt 22/34
Acero BSt 42/50
Acero BSt 50/55

Los numeros entre barras indican el limite de fluencia y la resistencia a traccion caracteristico, respectivamente.

CAPITULO II
COMPORTAMIENTO DEL HORMIGON ARMADO. DIMENSIONAMIENTO

II.1 INTRODUCCION

El calculo de una estructura comprende las siguientes etapas:
- Eleccion del esquema estructural.
- Determinacion de los estados de carga.
- Calculo de solicitaciones.
- Comprobacion o dimensionamiento de secciones

Primeramente es necesario elegir el esquema estructural que refleje lo mas fielmente posible el comportamiento
real de la estructura, adoptando luces de célculo, forma de trabajo, dimensiones generales y relativas de las
piezas, condiciones de apoyo, etc.
Luego se deben precisar las cargas permanentes y accidentales que actiian sobre la estructura, y las
combinaciones de cargas que provoquen los efectos mas desfavorables sobre la misma.
El célculo de solicitaciones se efectiia suponiendo un comportamiento elastico lineal de la estructura con
proporcionalidad entre solicitaciones y deformaciones. En esta etapa, la consideracion del comportamiento no
lineal de los materiales es atin objeto de estudio, obteniéndose métodos de célculo de solicitaciones muy
engorrosos, que escapan a los alcances de esta publicacion.
Para la comprobacion o dimensionamiento de secciones se distinguen dos métodos de célculo bien
diferenciados.

a) método clasico (tensiones admisibles)

b) método de calculo en estados limites (carga ultima)

Basicamente, ambos métodos consisten en:

a) Mcétodo clasico: Supone una relacion lineal entre tensiones y deformaciones en el hormigon; el proceso
de calculo consiste en determinar las solicitaciones debidas a las cargas maximas de servicio y
dimensionar la seccion de modo tal que las maximas tensiones en el hormigoén y el acero no superen una
fraccion de la resistencia de estos materiales, fraccion que se denomina tension admisible.

b) Método de célculo en estados limites: La relacion entre tensiones y deformaciones en el hormigon, se
establece mediante una ley de variacion no lineal, que sin representar la verdadera distribucion de
tensiones, da valores de las solicitaciones ultimas, satisfactorias y compatibles con los hallados
experimentalmente. El proceso de calculo consiste en determinar las solicitaciones maximas producidas
por las cargas de servicio, mayormente mediante un coeficiente de seguridad, para luego comparar
dichas solicitaciones con las denominadas solicitaciones tltimas, que son aquéllas que producirian
resistencia real elegida como resistencia de calculo.

I1.2 SEMEJANZAS Y DIFERENCIAS ENTRE CALCULO CLASICO Y EN ESTADOS LIMITES

a) Hipotesis de Bernoulli
Ambos métodos presuponen la validez de la hipétesis de Bernoulli ~ las secciones planas antes de la solicitacion
permanecen también planas al ser sometidas a dicha solicitacion “. Esto implica diagramas de deformaciones
especificas lineales y presupone una total adherencia entre acero y hormigon.

b) Relacion tension — deformacion
Supongamos la viga de la Figura II — 1 de hormigén armado simplemente apoyada y sometida a un estado de
carga creciente hasta llegar a la rotura por flexion.




v Pigura. 11-1

Analicemos ahora una secciéon comprendida en el tercio central, donde se producen los maximos momentos
flexores e iniciemos el proceso de carga. En un principio se produciran deformaciones especificas € en la
seccion que provocaran un estado de tension lineal en el hormigdn, tanto de compresion como de traccion y un
esfuerzo de traccion en el acero. Este estado de tension se denomina ESTADO [ y se mantiene para valores de
las deformaciones especificas ¢ tales que provoquen tensiones de traccion en el hormigoén no mayores que la
admisible.
En este estado no aparecen fisuras en la pieza, pudiendo trabajar en conjunto hormigoén y acero bajo esfuerzo de
traccion.
Al aumentar las cargas aumentan las deformaciones produciendo fisuras en el hormigén en la zona traccionada
de modo que, el par interno en la seccion lo forman la resultante del diagrama lineal de tensiones de compresion
en el hormigon y el esfuerzo de traccion en el acero. Este estado se denomina ESTADO 11 y es valido hasta
valores de tension de compresion en el hormigon de aproximadamente la mitad del valor de la tension de rotura,
limite hasta el cual es valida la relacion lineal entre tensiones y deformaciones.
Es de observar que el eje neutro se ha acercado a las fibras comprimidas respecto del ESTADO I, debido a la
presencia de fisuras en la zona traccionada.
Si incrementamos nuevamente las cargas, las deformaciones especificas € aumentan, con lo cual, si nos
ubicamos en el diagrama o, € del hormigon veremos que la relacion entre ambas magnitudes no es lineal, de
modo que el diagrama de tensiones de compresion en el hormigon se incurva tomando cada fibra mas carga de
la que tomaria de existir una distribucion lineal, aumentando el brazo elastico de la pieza x y la fuerza normal
N. este estado se denomina ESTADO III.
El ESTADO II es el utilizado en el calculo clasico y el ESTADO III en el calculo en estados limites.
De este analisis surgen como conclusiones:
- Ambos métodos no admiten contribucion del hormigén a la traccion, a diferencia del ESTADO 1.
- La adopcion de un diagrama o, € lineal en el hormigoén no es valida, como puede apreciarse en el
grafico de la Figura [ — 2.

¢) Seguridad
En el método de célculo en estados limites se mayoral las solicitaciones de servicio mediante coeficientes de

seguridad. Estos dependen de que la estructura ” avise " la rotura mediante fisuras bien visibles o que por el



contrario se pueda producir rotura brusca, sin aviso. El coeficiente de seguridad debe aumentar cuando la
posibilidad de

“aviso " disminuye.

En el método clasico no es posible determinar la seguridad de la estructura ya que, al suponer un diagrama o, €
lineal en el hormigdn, que dista mucho de la realidad, el cociente entre la tension de la rotura del material y la
tension de trabajo no refleja el coeficiente de seguridad con que trabaja la pieza.

d) Determinacion de las tensiones de calculo de los materiales
En el método clésico se establece la tension admisible del hormigdn a partir de la resistencia media obtenida en
el ensayo a compresion de varias probetas y la tension admisible del acero a partir de la tension correspondiente
al limite elstico garantizado.
En el calculo a rotura, las resistencias de calculo del hormigoén y del acero se obtienen de las tensiones
caracteristicas de ambos materiales que se determinan tal cual lo explicado en el capitulo de materiales.

I1.3 CALCULO Y DIMENSIONAMIENTO SEGUN NORMA DIN 1045

En lo que sigue se aplicaran las bases generales de calculo y dimensionamiento de la nueva NORMA DIN
1045.

I1.3.1 ECUACIONES GENERALES DE EQUILIBRIO

Eﬂ >0 alargamiento
T>0 traccion

Figura 11-2
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d: altura total de la seccién

b: ancho total de la seccion

h: altura util de la seccion, distancia entre la fibra mas comprimida del hormigén y la armadura traccionada
d;,dy: recubrimiento

x: profundidad del eje neutro

z: brazo eléstico de la seccion, distancia entre la resultante de tensiones de compresion en el hormigoén — Dy, —y
el esfuerzo en la armadura traccionada — Zs —

Ds: esfuerzo en la armadura comprimida

€b1, &2: deformaciones especificas en las fibras mas y menos comprimidas respectivamente

&s1,€s2: deformaciones especificas en la armadura comprimida y traccionada respectivamente

Nu, My solicitaciones ultimas

Nu:DS+Db+ Zs (1)

My=-Dp(d2—a)-Ds(d2 —d) + Z, (d2—d>) (2)

Mszu = Mu — Nu .2y = - Db. Z— Ds (h-dl) (3)



Mslu = Mu + Nu- Zsl = Db (a - dl) + ZS (h - dl) (4)

(1) ecuacion de equilibrio de fuerzas

(2) ecuacion de equilibrio de momentos, respecto del eje baricéntrico
(3) ecuacion de equilibrio de momentos, respecto de la armadura traccionada
(4) ecuacion de equilibrio de momentos, respecto de la armadura comprimida.

11.3.2 DIAGRAMAS CONVENCIONALES
a) Hormigén

La NORMA DIN 1045 ha adoptado para el hormigoén el diagrama o, € de la Figura I — 3, el cual no representa
ninguna distribucion real de tensiones, sino un diagrama idealizado cuyos resultados han sido comprobados

satisfactoriamente.
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La funcion oy, = (&) queda deﬁnida de este modo:
0<g :0,=0
- 2%0 <&, <0 cop=-Pr [1 - (1 +8&/2x107)]
-3,5%058135-2%0 . Op = - BR
Siendo Bg tension de compresion de calculo
Ben 110 130 170 210 300 380 470
Br 70 105 140 175 230 270 300

La maxima deformacion especifica admitida es de -3,5 %o (solicitaciones a flexion simple o compuesta de gran
excentricidad) y de - 2%o para compresion pura o flexion compuesta de pequeiia excentricidad.

b) Acero
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Figura II-4
Acero 22/34 42/50 50/55
£os 1,05 2.00 2.38

Este diagrama ideal es aplicable para aceros de dureza natural como para aceros conformados en frio.

Como deformacion especifica maxima a traccion se admite un valor del 5%o, pues si bien pueden admitirse
alargamientos mayores antes de producirse el agotamiento de la pieza, se adopta como limite funcional de la
misma un espesor acumulado de fisuras de 5 mm por metro de largo.
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11.3.3 DIAGRAMAS DE DEFORMACIONES ESPECIFICAS

En funcion de las deformaciones limites de ambos materiales hormigon y acero, establecidas por la NORMA
DIN 1045, se obtiene los diagramas de deformaciones especificas de la Figura Il — 5 que contemplan toda la
gama posible de solicitaciones. Se representa también la variacion del coeficiente de seguridad de la seccion.

Descripcién de los Dominios de Deformaciones

Dominio 1

Esta comprendido entre las rectas a (€s; = €51 = 5 %o0) y b (€52 = 5%o0; €51= 0).

La solicitacion varia desde una traccion pura hasta una flexo traccion con pequeiia excentricidad, el hormigon
practicamente no colabora ya que esté en su casi totalidad traccionado.

Siendo &5, = 5%0 la NORMA DIN 1045 asigna un coeficiente de seguridad y = 1,75 ya que el tipo de rotura es
ductil, o sea con preaviso a través de fisuras claramente visibles.

Dominio 2
Esta comprendido entre las rectas

b 832:5%0 ;831:0
C 832:5%0 ;8b1:—3,5 %o
La solicitacion oscila entre flexion pura o flexion compuesta.

1) Si Ages muy grande, al trabajar con un €s; = 5 %o la resultante de traccion Zg en las armaduras es
mayor que la resultante de compresion Dy, en el hormigdn, en consecuencia la solicitacion sera de
flexo traccion.

2) Si A es pequeia estamos en el caso inverso, flexo compresion.
3) Si A es tal que Zs = Dy, estamos en presencia de flexion pura.

Dominio 3
Esta comprendido entre las rectas

C €32 = 5%o s &b1— - 3,5%0



d 852:0 ;8b1:-3,5 %o

siendo & la deformacion especifica del acero correspondiente al limite elastico del diagrama o,¢
convencional.

En este dominio se aprovechan el hormigén y el acero por completo ya que ambos materiales
trabajan bajo deformaciones que corresponden a tensiones maximas.

El coeficiente de seguridad aumenta para valores de &5 menores que 3%o, hasta un valor igual a 2,1
cuando gs = 0. El tipo de solicitaciones es equivalente al visto en el dominio 2.

Dominio 4
Esta comprendido entre las rectas

d €52 = Ees ; €1 = - 3,5 %0

€ Ep2 = 0 5 Eb1™ - 3,5 %o
La recta d nos define el ultimo diagrama de deformaciones especificas en el cual aprovechamos al
maximo ambos materiales, de alli en mas el acero trabaja con deformaciones menores que & y en
consecuencia a menor tension. En el otro extremo la recta e nos define un diagrama de
deformaciones en el que toda la seccion estd comprimida.

A este dominio corresponden solicitaciones de flexo — compresion con pequefia excentricidad.

Dominio 5
Esta comprendido entre las rectas

e €2 =0 ; &1 =-3,5%0

f 8b2:—2%0 ;8b1:—2%o
la solicitacion varia desde flexo — compresion con pequefia excentricidad a compresion pura. La
deformacion correspondiente a la rotura debida a este tiltimo tipo de solicitacion es €, = - 2 %o, en
general podemos expresar:

Epl — - 3,5 %0 — 0,75 €p2

11.4 DIMENSIONAMIENTO A FLEXION PURA O FLEXION COMPUESTA CON GRAN
EXCENTRICIDAD (SECCION RECTANGULAR)

Para elementos sometidos preponderantemente a flexion — losas, vigas, etc — es conveniente la
utilizacion de las tablas T.1 a T.3 denominadas Ky, de facil manejo y que permiten calcular las

armaduras mas adecuadas, tanto traccionadas como comprimidas, para este tipo de solicitacion.

Utilizacion de la tabla Ky,

Loy il
R I

F—b—t

Ep

C ook xSk

€s

Figura II-6

Se determina primeramente el valor M, momento respecto de la armadura traccionada
Mi=M-N. z (tm)



M; z,: deberan tomarse siempre con signos positivos
N: debera tomarse positivo si es de traccion y negativo si es de compresion

Se calcula ahora el valor de K:

VM ( tm) /b(cm)
Entrando en tablas en funcion del acero, en la columna correspondiente a la resistencia del hormigon
de nuestra pieza y en el renglon del valor Ky, inmediato inferior al K, calculado, se obtienen los

siguientes valores:

g : deformacion en el acero
€p1: deformacion en la fibra mas comprimida del hormigon

os/y : tension de servicio en el acero
ky: factor que permite calcular la profundidad del eje neutro
x=ki.h

k,: factor que permite calcular el brazo elastico de la seccion

z=k, h
k,.: factor de calculo de la armadura:
M (tm) N ()
P (S o) E—— O —
h (m) sy (t/em?)
Se denomina K}, al valor de K, correspondiente a €,; = - 3,5 %o.

Cuando el Kj, calculado resulta menor que K*h es conveniente colocar armadura comprimida,
entrando en tablas se obtienen valores de ks y ks; con los cuales se calculan:
M; ( tm) N (®) M; (tm)
NN (51 L — B ; Agt (em?) = —oeeeeeee K. pi
h (m) o./1,75(t/cm?) h (m)

R

As;,  Armgdura comprimida

As,  Armadura tractionada

Las tablas de K;, han sido preparadas para relaciones d;/h = 0,07, los valores p y p; son factores de
correccion a utilizar cuando d;/h > 0,07; por el contrario, si d;/h < 0,07 se adopta: p=p; = 1.

Al lado de la columna correspondiente a Ky, se observa una columna de valores ~ ds ", didmetros
maximos de la barra d acero a colocar para que las fisuras a formarse sean admisibles.

Ocurre a menudo que el didmetro maximo “ ds ” que nos admite la norma, no es comercial o
deseamos colocar otro mayor, en este caso es necesario aumentar la armadura y se calcula mediante
la siguiente expresion:

As= Agaal 3\/dl/dZ
Donde:



A (cm?): armadura necesaria para cumplir con la condicién de fisuracion admisible.
Agcal (cmz): es la armadura calculada con la expresion general.

ds: didmetro maximo que admite la norma para el Ky, calculado.

D;: diametro de barra que deseamos colocar.

I1.5 DIMENSIONAMIENTO A COMPRESION PURAN<0; M =0

La ecuacion de equilibrio de fuerzas resulta:

1
B — (Ab . BR + Ag. Gsu)
Y
(6]
Ay
N=- o (BR + tot Ho - Gsu)
Y

v: coeficiente de seguridad = 2,1
Br: tension de calculo en el hormigén

Ogy: tension en el acero para un acortamiento unitario del - 2%o

Acero Tipo Osu (t/cm?)
BSt 22/34 2,2
BSt 42/50 4,2
BSt 59/55 42
A
Ay: seccion de hormigon; tot py = cuantia geométrica total = ------
Ay

Aq: seccidn de acero

Las siguientes expresiones permiten calcular Ay, y A en forma general o en funcion de la cuantia geométrica
total.

1 v.N
Ap= - - (y. N+ A5 .04) Ap = - - -
Br Br + tot Wo. Osu
1 v. N
Ag=- e (y. N+ Ay. Br) Ag= - e
Osu ( BR/tOt Mo + Gsu)

I1.6 DIMENSIONAMIENTO A FLEXO - TRACCION
N>0 M;=M-N.zo<0

En este caso el esfuerzo de traccion es muy grande frente a la flexion, haciendo que toda la seccion esté
traccionada, puesto que si: Ms <0,

M-N.zo=N(e—24)<0

Siendo N > 0 debe sere —z;, <0,0seae < zp



Figura I1I-7
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Planteando una ecuacion de momentos respecto de la armadura Ay, se obtiene la ecuacion Ay y viceversa.

N (ZSZ - C) N (ZSZ + C)
Ag = - Ap= -

Osu /Y (zs2 + Zs1) OsulY (zs1 + 252)

donde
GSu BS

Y 1,75
Acero Tipo Bs/y (t/cm’)
BSt 22/34 1,26
BSt 42/50 2,4
BSt 50/55 2,86

I1.7 DIMENSIONAMIENTO A FLEXION COMPUESTA CON PEQUENA EXCENTRICIDAD
(SECCION RECTANGULAR)

Para este tipo de solicitacion, caracteristico en columnas de borde o pie de poértico, es conveniente colocar
armadura simétrica. A tal efecto se utilizan los diagramas de interaccion A4 a A12 que abarcan todo el campo
de solicitaciones posibles y permiten determinar la armadura necesaria.

El procedimiento a seguir es el siguiente:

AS; / ‘ M>n
&ASZ : ; N>0

Figura FL=0"

PYE Y Ra el i
a) Se determinan los esfuerzos adimensionales:
N M
I I
b. d. Br b. d. Br

donde es importante sefialar que d no es el lado mayor, sino aquél que representa la altura de la seccién cuando
actia el momento M, o sea
b.d

I —
12



Utilizando ahora el diagrama de interaccion que corresponde, en funcion del tipo de acero y del recubrimiento
d,/h trazamos dos rectas, una paralela al eje de abscisas por el punto n dato y otra paralela al eje de ordenadas
por el punto m dato y en la interseccion de ambas obtendra el valor de la cuantia mecéanica g = @,

De este modo podemos determinar la cuantia geométrica total tot iy

o1
tot o = o1 T Ho2 siendo Ho1 = Moz = -====-—---
Bs/Br
y la armadura
Aszz Asl = Ho1 b.d As = Asl + As2

A su vez, en los diagramas de interaccion estan indicadas rectas de igual estado de deformacion y rectas de
igual coeficiente de seguridad.

I1.8 DIMENSIONAMIENTO A FLEXION COMPUESTA OBLICUA (SECCION RECTANGULAR)

Este tipo de solicitacion se presenta, por ejemplo, en columnas que trabajen como pie de dos porticos
perpendiculares entre si, o que soporten dos ménsulas normales entre si.

Figura II-9
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En funcion de la posicion del centro de presion, que ubicamos con
M, My
ex e —— ey R ——
N N



elegimos la disposicion de la armadura en la seccion, en la Figura II — 13 se observan, en sombreado, las zonas
donde se ubica el centro de presiones y la armadura mas conveniente para cada caso.
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La disposicion I resulta apta para secciones en las cuales, el centro de presion puede ubicarse en diferentes
posiciones debido a que los momentos pueden cambiar de signo y donde My = M.

La disposicion II es aceptable cuando My > M, y puede haber cambio de signo.

La disposicion III es valida cuando resulta My > My 6 My > M, pero los momentos no cambian de signo.
Luego determinamos

utilizando los dbacos A13 y A15, con el valor n ubicamos el octante en el cual se debe trabajar y haciendo
simy>my: my=my mp=my
simy>my : m;=my mp = my

se obtiene la cuantia mecanica total tot mg

La cuantia geométrica resulta:

tot ®g
tOtuo B ——

Bs/ Br

y la armadura total
Ag=tot po.b.d

I1.9 DIMENSIONAMIENTO A FLEXION COMPUESTA (SECCION CIRCULAR Y ANULAR)
a) Seccion Circular

Describiremos ahora los pasos a seguir para dimensiones en elementos de seccion circular sometido a flexion
compuesta. A tal efecto, se utiliza el diagrama de interseccion A.16, determinandose:



Con n y_m se obtienen, del diagrama correspondiente, los siguientes valores:
€b1, €2 deformaciones del hormigon en las fibras més alejadas.

&,. deformacion en el acero.

tot wo: cuantia mecanica, con la cual podemos determinar la cuantia geométrica.

tot wg
tot py = -------------
Bs / Br
y la armadura total
A=totp.m. r

b) Seccion Anular
En este caso, se utilizan los dbacos A.17 6 A.18, seglin resulten la relacion entre radios y la relacion d; / (r —ry),
siendo d, el recubrimiento de la armadura.

M
m R ——
o. r. Br
I;/T o
0,70 0,51
0,90 0,19

La cuantia geométrica resulta

Q)
L"() e T .
Bs / Br
y la ecuacion total
Ag= . o. . R?

En ambos tipos de seccion (circular o anular), si la solicitacion es de flexion compuesta segin dos planos de
flexion se dimensiona del mismo modo, solo que haciendo:



M =~ M’ — M?

My

CAPITULO I
LOSAS

I1.1 Introduccion

Los entrepisos de hormigén mas cominmente usados, estan constituidos por losas y vigas, formando un todo
monolitico. Las cargas que actuan sobre las primeras se transmiten a las segundas y estas ultimas las transfieren
a las columnas, ya sea directamente o por intermedio de otras vigas.

A su vez, las columnas transmiten al terreno de fundacion, mediante sus respectivas bases, el total de las cargas
actuantes.

Las losas de entrepiso pueden ser llenas o alivianadas, segin que todo el espesor esté ocupado por hormigén o
que se intercalan en el mismo, elementos huecos prefabricados, obteniéndose asi estructuras mas livianas y
aislantes. Otro tipo de losa muy utilizada es la losa nervurada constituida por nervios o vigas de escasa
separacion entre si y losa superior o placa de poco espesor (7 cm), que los que une a todos ellos. En estos casos,
el moldeo de la losa se efectia en obra conjuntamente con las vigas que le sirven de apoyo.

También pueden construirse losas de entrepiso con elementos resistentes premoldeados, los que permiten
acelerar la construccion y, al mismo tiempo, eliminar o reducir a un minimo el empleo de encofrados, con la
consiguiente reduccion de costos.

II1.2 LOSAS MACIZAS
I11.2.1 CLASIFICACION: LOSAS ARMADAS En 1 O 2 DIRECCIONES

Losas es todo aquel elemento constructivo estructural en el cual dos de sus dimensiones prevalecen frente a la
tercera, y las cargas actuan en una direccion normal al plano medio de la losa.
Desde el punto de vista de su funcionamiento estructural podemos clasificar en dos tipos:
a) armadas en una direccion
b) armadas en dos direcciones
Del tipo a) teenemos:
- Losa en voladizo
- Losa con dos lados opuestos apoyados y dos libres.
Y todas aquellas losas que, apoyadas en tres o cuatro lados, se cumpla que la relacion entre sus lados resulta: 1,/
Iy >2.



Figura III-1

Se explica esta clasificacion por lo siguiente: supongamos la placa de la Figura III — I, simplemente apoyada en
sus cuatro bordes y con carga uniforme y repartida en toda su superficie, siendo O el punto medio de la placa,
W) sera el descenso del mismo y la flecha maxima.

Si analizamos ahora las deformadas de dos fibras, pasantes por O de direccién x y direccion y, vemos los radios
curvaturas de las deformadas son diferentes.

Llamando f; a la deformada en la direccion x y fy a la deformada en la direccion y vemos que py < py

px : radio de curvatura en la direccion x

py: radio de curvatura en la direccion y

1
siendo W " = —--- la curvatura de la deformada resulta:
p
WS W
Y recordando que M;=-EJ W7

E: modulo de elasticidad del material

J: momento de inercia de la seccion

resulta M, > My,

O sea que a menor largo de lado, mayor curvatura y en consecuencia mayor momento correspondiente a esa
direccion.

Si en el ejemplo de la figura III — I resulta 1,/ 1, > 2, se obtiene My >> M.

En consecuencia se calculara la losa como armada en una sola direccion.

Del tipo b) tenemos:
Todas aquellas losas que apoyadas en 3 6 4 lados se cumple que la relacion entre sus lados resulta: 1,/ 1, <2, o
las vinculadas en sus vértices mediante columnas.

I11.2.2 CARGAS

Sobre losas tendremos actuando dos tipos de cargas:
- permanentes (peso propio, contrapiso, mortero de asiento, piso, cielorraso suspendido, muro de
mamposteria, etc). Ver Tabla T25.
- accidentales o sobrecargas (sobrecarga originada segun destino del local, apoyos de maquinas,
vehiculos, etc.). ver Tabla T25.

111.2.3 LUCES DE CALCULO

a) Cuando se supone apoyo sin restriccion al giro.
ai a



I.=1,051 se adopta el menor valor
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Figura III-2

b) Cuando se supone restriccion parcial o total al giro.

l.=1,051 se adopta el menor valor

T

Figura III-3

¢) En losas continuas
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=t
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Figura 111-4¢

d) En caso de voladizo

l.=1,051p
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I11.2.4 ESPESOR MINIMO DE LOSAS

Estos son valores minimos del espesor total de losa:

- en general :8cm
- nervuradas :7cm
- transitables para automoviles :10 cm
para camiones o vehiculos
pesados :12cm
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Los espesores de losas no deben ser inferiores a ciertos valores minimos impuestos por razones de
deformabilidad, a fin de que las flechas que se produzcan en estado de servicio no superen determinados
limites; para ello se define h = 1./ m; estos valores de m son validos para losas de edificios de vivienda o
con sobrecargas similares (Figura III — 6).

111.2.5 LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION

Como habiamos visto, estas losas transmiten su carga esencialmente en la direccion de la luz menor, de
modo que la armadura principal se ubicara en dicha direccion, colocando una armadura minima
constructiva en la direccion normal.



Para la determinacion de los esfuerzos caracteristicos, se calculara una faja de 1 m como si estuviera
aislada, bajo la accion de las cargas, resolviéndose como una viga de ancho unitario.

I11.2.5.1 DETERMINACION DE LAS CARGAS

a) Carga en toda la superficie de la losa

Llamaremos g: cargas permanentes
p: sobrecargas accidentales
q: carga total (g + p)

La carga total actuante en una faja unitaria sera:
q=(g+tp).lm (t/m)
b) Cargas puntuales y lineales

Se pueden determinar los esfuerzos en losas determinando un ancho de distribucion
“bm " normal a la luz de calculo de la losa con los valores indicados en la Figura III — 7.
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.La superficie de accion de la carga se determina mediante los valores Iy, 1, (paralelo y normal a la luz

de la losa, respectivamente).

De acuerdo con las Figuras I — 8 y III — 9, resulta:

ti=bp+2s+d (i=xy)



donde:

by: ancho de la impronta de la carga

s: espesor de piso y contrapiso, o espesor de carpeta de distribucion, etc
d: espesor de la losa
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Luego se calcula una viga de largo de calculo igual a la de la losa y con una carga distribuida de valor igual a
P/t, extendida en un largo 1, y cuyo baricentro esta a una distancia x del apoyo izquierdo de la losa, siendo P(t)
el valor total de la carga concentrada lineal o rectangular, segun el caso.

Hemos determinado entonces los esfuerzos caracteristicos en la viga:

Mg: maximo momento en el tramo

Ms: maximo momento en el apoyo

Q: esfuerzo de corte en los apoyos

Luego, determinado by, de la figura III — 7, podemos calcular:

mg = Mg/ by, : momento de losa en el tramo por metro de ancho

mg = Mg/ by,: momento de losa en el apoyo por metro de ancho

gi = Qi / by: esfuerzo de corte de losa en apoyos por metro de ancho con i = izq. O der.

Asimismo se denomina:

U = abscisa del maximo momento de tramo
l. = luz de calculo de la losa

1, = luz de voladizo

Es importante sefialar que el ancho de distribucion by, no podra adoptarse mayor que el ancho real posible, por
ejemplo, cuando la carga esta ubicada cerca de los bordes.

111.2.5.2 DETERMINACION DE ESFUERZOS CARACTERISTICOS

Una losa se la considera simplemente apoyada cuando sus extremos pueden girar libremente, por ejemplo,
cuando apoya sobre mamposteria.

Por el contrario, si la losa posee continuidad con elementos de gran rigidez, por ejemplo, losa armada en dos
direcciones de espesor mucho mayor, viga de gran rigidez a la torsion, etc, se dice que la losa esta empotrada en
ese borde.

Normalmente estos empotramientos no son perfectos teniéndose una situacion intermedia. Asimismo, no es
recomendable suponer la losa empotrada en las vigas, pues de hacerlo habria que asegurar mediante
dimensiones y armadura adecuadas que la misma sea suficientemente rigida a torsion frente a la rigidez a
flexion de la losa.

En la figura III — 10 vemos que, en el caso (I) las vigas, al no tener rigidez a torsion, permiten el libre giro de la
losa sobre sus apoyos, contrario a lo que ocurre en el caso (II), en el que suponemos, que la rigidez a torsion de
las vigas es tan grande que anula los giros en los bordes de losa.

I Vigas sin rigid ‘ :
| Nl : - i 9_ sin rigidez o torsion
B0 ._"““‘l\ ————— ot h.] Eldstica de deformacign

M, %0

M#0 ] it :
——— A A | Vigas con rigidez a torsign .
20 S R | Eldstica d= deformacign
. fin B=0 :

Figura III-10
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Para impedir los giros, aparecen momentos flexores en la losa (o sea aquéllos que producen traccion en las
fibras superiores y compresion en las inferiores), que se traducen en momentos torsores en la viga repartidos a
lo largo de la misma.

Las vigas apoyan, por ejemplo, sobre dos columnas (ver figura III- 11); éstas recibiran entonces dos tipos de
carga, N esfuerzo normal debido a la reaccion vertical de la viga y un momento flexor M, reaccion producida
por los momentos torsores distribuidos. Estos esfuerzos N y M, mas el peso propio de la columna, se transmiten
en definitiva a la base.

Vemos entonces que, al comprobar en primera instancia que la rigidez a torsion de las vigas es muy grande
frente a la rigidez a flexion de la losa, podiamos asegurar que en los bordes de la misma ® = O, pero a costa de
aumentar la armadura en vigas, columnas y bases pues soportan nuevas solicitaciones, sin por ello haber
logrado disminuir la armadura en la losa, obteniendo como Unica ventaja que la flecha de la misma resulte
menor (Figura III — 12).

| SOLICITACIONES

ELEMENTO Vlga sin rigidez a Vigu con rigidez a
ESTRUCTURAL o torsien: . A R e T

VicA M Qe M Qi M.
COLUMNA AN N M
BRSE. ol B N M

: Fi‘gu‘ré' TITa 12

1 .

Para losas de un tramo, los esfuerzos maximos M, Q deben obtenerse para carga total

g + p utilizando la tabla T49. Por el contrario, en losas de varios tramos, es necesario ubicar convenientemente
la sobrecarga para obtener las maximas solicitaciones. A tal efecto, se pueden utilizar las tablas TS0y T51, que
se explican en el punto IV.6 del Capitulo IV; o, en su defecto, resolver el sistema hiperestatico utilizando los
métodos dados por la teoria de las estructuras.

I11.2.6 LOSAS ARMADAS EN DOS DIRECCIONES

Este tipo de losa transmite los esfuerzos en ambas direcciones, de modo que sera necesario colocar armaduras
principales perpendiculares entre si, para absorber dichas solicitaciones.



1 — Determinacion de las cargas

a) Repartida en toda la superficie de la losa

g cargas permanentes (t/mz)
p sobrecargas (t/m?)

q=g+tp

b) Cargas puntuales y lineales

Conocido el valor de la carga y su extension o su proporcion en planta, es necesario recurrir a graficos de
superficies de influencia que nos permiten hallar, para cada tipo de carga y condiciones de borde, las
solicitaciones maximas.

2 Determinacion de esfuerzos caracteristicos

a) Losa aislada

Se calculan las solicitaciones a carga maxima g + p, para ello se utilizan las tablas 726 a T47.

Se elige la tabla en funcion del tipo de vinculacion y en funcion de la relacion de lados, y se obtienen 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 teoria de la elasticidad para valores de p (coeficiente de Poisson) =
0; dado que para el hormigén armado se recomienda un valor de p = 0,2, se pueden corregir los valores
obtenidos en tablas mediante las siguientes ecuaciones:

1
Y B — (M* + p M*))
(1-p)

1
1Y/ Ep— — (M*, + M%)
(1-p7)

Siendo:

My, My: los valores de momentos corregidos
M*,, M*,: los valores de momentos obtenidos de tablas =0

El calculo de una losa armada en dos direcciones, mediante la teoria de la elasticidad, supone la existencia
de rigidez a torsion en la misma, Esto no es valido cuando las losas:
- no estan 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 casos, para lograr la seguridad necesaria a rotura, se deben aumentar los momentos de tramo
calculados con las tablas.
A tal efecto, se ha confeccionado la tabla T48 con la cual se pueden obtener My, My ya corregidos.

b) Losas continuas

Cuando la losa consta de varios pafios continuos, los momentos flexores deben determinarse teniendo en cuenta
la continuidad y considerando para cada seccion los estados de carga mas desfavorables.
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La distribucion de cargas se hara del siguiente modo: para obtener el maximo momento flexor positivo en el

pafio 6(Figura III — 13.A), se cargara dicho pafio con g*p y los restantes alternativamente con g y g*p, como los
cuadros blancos y negros de un damero. Para el apoyo a ver figura III — 13.B.

b.1) Calculo de momentos en el tramo
1) Se supone primeramente que todos los pafios estan sometidos a una carga ficticia de valor:
p
qQ =gt
2
y se admite que en este estado parcial de carga no se produce rotacion en los apoyos lindantes con otras losas.

De esta forma, cada pafio se comporta como una losa empotrada en uno o varios bordes, seglin sea su posicion
relativa (pafio esquinero, marginal, interior, etc).

2) Luego se consideran los pafos cargados alternativamente (Figura III — 13.A) con cargas ficticias de valor:

que se supondran dirigidas hacia abajo en los pafios rayados y hacia arriba en los restantes. En este nuevo estado
parcial de carga se admite que cada losa esta simplemente apoyada en sus cuatro bordes.
Sumando ambos estados de carga se obtienen los momentos maximos y minimos de tramo.

b.2) Calculo de momentos de empotramiento

Se cargan ambas losas contiguas con g * p y se calculan cada una de ellas con sus verdaderas condiciones de
borde y considerandolas empotradas en los bordes contiguos. Como momento de dimensionamiento puede
adoptarse el promedio de los momentos de empotramiento de ambas losas.
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1I1.2.7 DIMENSIONAMIENTO Y DISPOSICIONES DE ARMADO
111.2.7.1 DIMENSIONAMIENTO

Como hemos visto, las losas estan sometidas a solicitaciones de flexion. Para calcular las armaduras se
utilizan las tablas * Ky, * descriptas en el capitulo II, dimensionando como una viga de ancho by = 1m.

'h2 V% ] : gl, e " __h; d‘.

7

donde:

M = momento flexor de calculo

h=d-d,

d, = recubrimiento

by = ancho de dimensionamiento

b; = altura util a adoptar en la direccion de mayor momento
b, = altura util a adoptar en la direccion de menor momento

Una vez determinada la armadura, en cm®/m de losa, se puede determinar el diametro y separacion de las
barras mediante la tabla T55.

111.2.7.2 DISPOSICIONES DE ARMADO

Armadura minima




® 5c¢/25cm 0 06¢c/2d

Separacion maxima entre barras

a) En la direccion mds solicitada

P=15+-—--- (cm)

b) En la direccién menos solicitada

a=25cm 6a=2d (cm)

En las losas armadas en una direccion, se colocara en la direccion secundaria (la de mayor largo) una
armadura cuya seccion es:

Ag = - A, principal y como minimo 6 6 ¢/25 cm

En losas simplemente apoyadas se debera prever una armadura minima en la zona de apoyo, para cubrir
eventuales aumentos de empotramiento, cuyo valor debe ser:

Para cubrir momentos en los apoyos de losa continuas, se podran levantar barra de la armadura
correspondiente al tramo, cuya seccion no podra superar los 2/3 de la armadura del tramo. Si las barras
dobladas provenientes de ambas losas continuas no alcanzan a cubrir el momento se agregaran barras
adicionales.

En losas continuas debe procurarse que las armaduras de una misma direccion, en campos contiguos, tengan
igual separacion, o que las separaciones sean multiplos simples una de la otra (doble, triple, etc) a fin de
facilitar su colocacion en obra.

Armadura en las esquinas

Si se prevé en las esquinas de la losa armadura de torsion, ésta se ubicara en la parte inferior y superior de la
losa, de acuerdo con algunos de los dos criterios siguientes:
1) Armadura inclinada, 6 2) Armadura paralela a los lados

X

031,
031 A '
N

As;up+ ASIﬂf /

Figura IIT - 15



Primer criterio: Armadura inclinada: la inferior normal a la bisectriz del angulo que forman los bordes de la losa
y la armadura superior paralela a dicha bisectriz, siguiendo los criterios de la Figura III — 15.

Aging = Assup = Agtramo

A tramo = armadura inferior en el tramo de la losa (cmz/m)

Segundo criterio: Armadura paralela a los lados de acuerdo al esquema de la figura III — 15.

Agine= Assup = A tramo

111.2.8 AISLACION

Las losas llenas, si bien son las de ejecucion mas facil y las que admiten menores espesores de entrepiso, tienen
como inconveniente su reducida capacidad de aislacion térmica y actstica.

Para mejorara esas condiciones se les suele recubrir con capas o elementos aislantes. Los hormigones livianos
de piedra pomez y los celulares, obtenidos mediante la adicion de agentes espumigenos, constituyen materiales
ideales a ese objeto.

Dichos hormigones pueden colocarse directamente en obra, o también pueden utilizarse en forma de bloques o
losetas premoldeadas. Debido a los bajos coeficientes de transmision térmica y actstica de estos materiales,
bastan pequefios espesores para obtener aislacion satisfactoria.

En azoteas o entrepisos donde no interesan mayormente la pérdida de alturas, puede lograrse en forma
econdmica una excelente aislamiento, con mezclas de suelo — cemento.

Cuando se usan techados asfalticos, para la proteccion de azoteas en zonas calurosas, es conveniente
blanquearlas, a fin de evitar la excesiva absorcion de calor, caracteristicas de las superficies oscuras.

111.2.9 REACCIONES DE LOSAS SOBRE SUS APOYOS

En losas armadas en una direccion, las reacciones (t/m) se obtienen mediante las tablas T49, T50 y T51, de
acuerdo al tipo de carga y condiciones de apoyo de la losa.

En losas armadas en dos direcciones se pueden calcular las reacciones sobre las vigas de borde, obteniendo
diagramas de cargas resultantes al dividir la losa en tridngulos y trapecios, segin Figuras III — 16 y III — 17.
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Cuando a una esquina concurren dos bordes de igual tipo de apoyo, el angulo divisorio es de 45 °; si concurren
uno empotrado y otro simplemente apoyado, el angulo adyacente al borde empotrado es de 60 °. De este modo,
las cargas actuantes sobre las vigas de borde quedan representadas por diagramas triangulares o trapeciales.
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En los esquemas I a IX se han representado y calculado los diagramas de cargas sobre las vigas de borde para
los nueve casos de sustentacion mas comunes.

Se denomina:

ly: largo del lado mayor de la losa

lx: largo del lado menor de la losa

Jo: valor de la ordenada maxima de la carga distribuida en un borde simplemente apoyado
ge: valor de la ordenada méxima de la carga distribuida en un borde empotrado
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I11.3 LOSAS NERVURADAS DE HORMIGON ARMADO
Son losas formadas por vigas - placa con una separacion maxima entre nervios de 70 cm; en este caso no es

necesario realizar una verificacion estatica de la losa.
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Figura III-18

Sobrecarga méxima admisible: p =500 kg/m?
Sobrecargas debidas a vehiculos pesados: no son admisibles

En caso de existir cargas concentradas de valor P > 750 kg, debera colocarse un nervio transversal de
distribucion.

II1.3.1 PLACA

No es necesario realizar una verificacion estatica.
espesor minimo

€min = dcm
siendo ly luz libre entre nervios.

La armadura transversal (perpendicular a la direccion de los nervios) debe ser:

BSt 22/34 308/m
BSt 42/50 306/m
BSt 50/55 306/m

I11.3.2 NERVIOS LONGITUDINALES



Las aplicaciones se obtienen de acuerdo a lo explicado para losas armadas en una direccion, siendo la luz de
calculo la correspondiente a los nervios longitudinales.
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Fiqurd ITI-19

; : : ; ‘ : En
la Figura I _ 19 se observa el esquema de célculo para la losa nervurada de la figura; una vez determinados
los esfuerzos caracteristicos, se obtiene la armadura de acuerdo con lo explicado en el capitulo II, adoptando
como altura el valor d (suma de la altura de nervios longitudinal y de placa). Esta armadura debe
distribuirse en forma uniforme en todos los nervios longitudinales.

Si en cada nervio existen, por lo menos, dos barras, se debe doblar cada segunda barra en el apoyo.
El ancho minimo de nervios es de 5 cm, pudiéndose ensanchar en la zona de apoyos, para una mejor
absorcion de los momentos negativos, con una inclinacion de 1:3 (Figura III — 20).

g Ensanche (:3)

Nervio 1on§tudinﬂl ;

. Figura 11T~31




En los nervios longitudinales se deberan colocar estribos tales que cubran la tension

T = 0,25 max 7.

Se podran suprimir los estribos si se cumplen las siguientes cuatro condiciones simultineamente:
1 —p <275 kg/m’

2 — didmetro de la armadura longitudinal < 16 mm

3 — la armadura de tramo se extiende de apoyo a apoyo

4 — max T0< To11

I11.3.3 NERVIOS LONGITUDINALES
A los efectos de repartir la carga uniformemente en todos los nervios longitudinales, se deben colocar
nervios transversales, cuya separacion maxima viene dada por la tabla de la Figura III — 2:

SEPA ;
RACION ENTRE NERVIOS TRANSVEF?SALES

VALOR ' DE

———--—._.._____“_____

[+ [uz de. los nervios

longitudinales

e - - 3 i X :
En general, es conveniente que la altura y armadura de los nervios transversales coincidan con las
respectivas de los nervios longitudinales.
Es conveniente aclarar que, si la separacion entre nervios longitudinales resulta mayor que 70 cm, debera
efectuarse el calculo de solicitaciones y el dimensionamiento de armadura suponiendo un esquema de losas
continuas, armadas en una direccion, apoyadas en los nervios que se dimensionaran con el criterio explicado
para vigas.

CAPITULO IV

VIGAS

IV.1 INTRODUCCION

Son estructuras lineales, o sea, donde una de sus dimensiones prevalece frente a otras dos y de seccidon
arbitraria.

En general tendremos:

- Vigas de seccion rectangular.

- Vigas placa, donde en la absorcion de esfuerzos de compresion actian placa y nervio unidos
monoliticamente; éstas pueden ser vigas placa aisladas o vigas placa donde la placa forma parte
de una losa.

En la Figura IV- 1 se han dibujado las secciones de una viga placa en T, viga placa en L y una rectangular.
Asimismo, se ha dibujado una planta de entrepiso formado por tres losas y una zona varia, con vigas y
columnas, para esquematizar las vigas de seccion rectangular y aquéllas que en colaboracion con las losas
forman vigas placas T ¢ L.

IV.2 CARGAS
En general, las cargas que solicitan a una viga pueden ser distribuidas o concentradas.

Distribuidas: Incluyen el peso propio de la viga, reaccion de losas 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)



IV. 3 LUCES DE CALCULO
De acuerdo con las condiciones de apoyo, se adoptaran las indicadas en el puento I11.2.3 del capitulo de losas.

IV.4 CONDICIONES DE APOYO

a)
b)
c)
d)

e)

Simplemente apoyadas: Cuado descansan en muros, en otras vigas o sobre columnas de muy poca
rigidez a flexion frente a la rigidez de la viga.

Empotradas: Cuando sus extremos se hallan rigidamente vinculadas a otros elementos estructurales, por
ejemplo tabiques o columnas, cuya rigidez a la flexion es muy superior a la rigidez de la viga.
Parcialmente empotradas: Es un caso intermedio entre los dos, vale decir cuando se resuelve en conjunto
el sistema viga — columna formando una estructura aporticada.

En voladizo: Cuando tienen un extremo libre y el otro rigidamente vinculado a algin elemento
estructural.

Continuas: Las que se extienden sobre varios apoyos simples y que desde el punto de vista estructural,
trabajan solidariamente.
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Figura IVl

IV. 5 RELACIONES ALTURA UTIL - LUZ DE CALCULO



Al igual que en losas, las vigas deben poseer una altura minima para evitar posibles deformaciones
incompatibles para su buen funcionamiento en estado de servicio; estos valores son validos para edificios de
vivienda o con sobrecargas similares.

Figura 1v_ 3
~1gura Jv.z,

IV. 6 DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS CARACTERISTICOS

Las vigas pueden estar sometidas a esfuerzos de flexion, corte, torsion y en el caso de travesafios de porticos, a
flexion compuesta. Veamos ahora como determinar los méaximos esfuerzos de flexion y corte.

En las vigas de un solo tramo, se determinan los esfuerzos originados por las cargas totales, o sea, cargas
concentradas y distribuidas permanentes mas sobrecargas.

En la Tabla T49 se pueden obtener los esfuerzos caracteristicos, para diferentes estados de cargas de los cuatro
esquemas de vigas mas comunes.

Cuando se trata de un sistema de vigas continuas apoyadas sobre vinculos simples, las solicitaciones maximas y
minimas se obtienen ubicando en el sistema las cargas permanentes en todos los tramos y las sobrecargas en
ciertos tramos elegidos convenientemente.

Dada una viga continua de n apoyos y n — 1 tramos, describiremos ahora la ubicacion de la sobrecarga para
producir los maximos esfuerzos; para ello nos referiremos a los esquemas (1), (I1), (II1), (IV) de la Figura IV —
3.

Esquema I
Si se ubican las sobrecargas en los tramos impares 1,3,5 .... etc, se obtienen:

Momento maximo en los tramos impares
Momento minimo en los tramos pares

Corte y reacciéon maxima en el apoyo 1

Corte y reaccion maxima en el apoyo n si n es par
Corte y reaccion minima en el apoyo si n es impar

Esquema II
Si se ubican las sobrecargas en los tramos pares 2,4,6, ....etc, se obtienen:

Momento maximo en los tramos pares

Momento minimo en los tramos impares

Corte y reaccion minima en el apoyo 1

Corte y reaccion minima en el apoyo n si n es par
Corte y reaccion maxima en el apoyo n si es impar

Esquema 111
Si se ubican las sobrecargas en ambos tramos adyacentes a un apoyo intermedio j cualquiera y en forma

alternada en los demas tramos, se obtienen:
Momento minimo en el apoyo j
Corte y reaccion maxima en el apoyo j



Esquema IV
Si se ubican las sobrecargas en tramos alternados, con excepcion de los dos tramos adyacentes al apoyo j, se

obtiene:
Momento maximo en el apoyo j
Corte y reaccion minima en el apoyo j

Aclaracion

Cuando decimos M maximo o minimo nos referimos al momento flexor teniendo en cuenta su signo, o sea:
maximo: es el momento flexor mas positivo o menos negativo.

minimo: es el momento flexor mas negativo o menos positivo.

S
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Figura IVv.3,

Si en el sistema de vigas continuas a resolver, todos los elementos posen igual momento de inercia y cargas
uniformemente distribuidas, la relacion de luces y cargas no difieren en mas de 10 % y la relacion g/p en todos
los tramos se mantiene practicamente constante, se pueden utilizar las tablas T50 y T51.

Con las mismas se pueden obtener los momentos maximos en tramo y apoyo y los esfuerzos de corte maximos
para vigas continuas de 2 a 5 tramos.

Una de las tablas nos permite calcular los esfuerzos en el sistema, teniendo en cuenta la adaptacion por
plastificacion en el apoyo del 15 %, admitida por la mueva norma alemana DIN 1045, para calculo de
estructuras de hormigén armado (ver 1V.7.2).

Utilizacién de las Tablas T50 y T51

De acuerdo al nimero de tramos y la relacion g/p se obtienen los coeficientes de calculo, siendo, por ejemplo:
m;: coeficiente de calculo para momento en el tramo 1

mp: coeficiente de célculo para momento en el apoyo B

qia: coeficiente de calculo para corte en A correspondiente a tramo 1

qzp: coeficiente de célculo para corte en B correspondiente a tramo 2

Luego, las solicitaciones resultan:

q. q-1
Mj = -=--—--- ; Qjk = ---------- siendoq=g+p

m; ik



Si las luces o cargas de cada tramo difieren sustancialmente entre si, serd necesario resolver el sistema de vigas
continuas por algunos de los métodos de resolucion de sistemas hiperestaticos.

IV. 7 REDUCCION DEL MOMENTO FLEXOR EN EL APOYO
IV.7.1 POR ANCHO DE APOYO
Al efectuar el calculo de un sistema de vigas continuas hemos supuesto que el giro, en los apoyos intermedios,
no esta restringido o sea que los apoyos son del tipo cuchillo. En la realidad, ningin vinculo (viga, columna,
tabique, etc) cumple esta condicion, sino que posee un ancho ¢ que disminuye el valor del momento en el
apoyo.
Se presentan dos casos:

a) union rigida viga — apoyo

b) unioén no rigida entre los elementos

a) Union rigida en el apoyo

[
|
]
i
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“Fiqura 1v.4,

M momento en el filo izquierdo del apoyo
Mj momento en el filo derecho del apoyo

En este caso se dimensiona con el mayor valor entre My y My

b) Uniodn no rigida en el apoyo

Figura 1v.s5.

Llamando
M: momento de célculo obtenido del sistema suponiendo un apoyo tipo cuchilla
Mp: momento de dimensionamiento definitivo.



R: reaccioén en el apoyo.
c: ancho del apoyo.

La reaccion en el apoyo la suponemos como distribuida en todo el ancho y de valor R/c, luego:

R c c c
Mp=M - ——== | —omm | —oo- =M-R.----
c 2 4 8

Es importante sefialar que esta reduccion del momento flexor en el apoyo, es valida siempre y cuando se haya
tomado como luz de calculo, la distancia entre ejes de apoyos, de acuerdo a lo sefialado en el punto IV.3.

1V.7.2 POR PLASTIFICACION

Tanto en el hormigdn como en el acero, cuando las solicitaciones provocan tensiones que suponen los limites
elasticos, la seccion entra en el periodo de deformaciones plésticas, caracterizado por un rapido crecimiento de
las mismas sin aumento sensible de las cargas aplicadas.

——-_.Dl'aqrar‘na M original

i Diagrama M corregido

fiﬂura IV.6,

En las estructuras hiperestaticas, ese comportamiento plastico conduce a una redistribucion de los esfuerzos
internos, en virtud de la cual las secciones mas solicitadas se deforman a partir de un cierto punto sin absorber
mayor solicitacion, actuando como ~ articulaciones plasticas .

De acuerdo a lo explicado, vemos que es posible una adaptacion del diagrama de momentos disminuyendo los
esfuerzos en una seccion y aumentandolos en otra, de modo de mantener el equilibrio. Supongamos el tramo de
un sistema de vigas continuas que muestra la Figura IV — 6, dado el diagrama de momentos de calculo,
suponiendo la seccion T o I para el dimensionamiento en el tramo y I (rectangular) para los apoyos, nos
conviene disminuir en un porcentaje o el valor de los momentos negativos, e incrementar proporcionalmente el
momento en el tramo, de modo de aprovechar la capacidad portante de la seccion T o I" del tramo. El equilibrio
en la viga se sigue cumpliendo, ya que lo disminuido en una seccidon se aumenta en otra; so6lo la compatibilidad
de deformaciones no se cumple, pudiendo aparecer fisuras de poca importancia.



La DIN 1045 admite como maximo una adaptacion del 15 5 del diagrama de momentos de modo de controlar la
cantidad y amplitud de las fisuras; de modo general, para una viga empotrada en ambos bordes, con secciones
de dimensionamiento 1 y T en apoyos y tramo respectivamente, los momentos de dimensionamiento resultan,
segun la Figura IV — 7.

:  FiqufafIV:7,_‘
(1) eje de referencia diagrama de momentos original
(2) eje de referencia diagrama de momentos adaptado
d = coeficiente de adaptacion maximo = 0,15
M*,; M g; M* momento inicial en apoyo y tramo
May; Mg ; M; momentos finales en apoyos y tramo
MA = 0,85 M* A
MB = 0,85 . M*B
My =M™ - A My
Donde:
AM = 0,15 [(1 — a) M*s + a. M*p
x=0.1 (coordenada de la seccion)
IV. 8§ DIMENSIONAMIENTO
En general, las vigas estan sometidas a esfuerzos de flexion pura o compuesta y corte. El
dimensionamiento a flexion depende del tipo de seccion resistente que es funcion de la colaboracion

de la losa como a la compresion, transformando la seccién en viga T o I'.
Por ejemplo de la Figura IV — 1 resultan:



SIGNO | SIGNO SIGNO

VIGA SECCION | VIGA SECCION
MOMENTO | MOVMENT T .VI_GA Siniein | SEPa0R

{ (tramo) @ I apovo 1-2| @ ! 2 liramo) @ |
3 (tramo) @ r APOYO, 3-4 @ I |4 (tramei @ r
Q (tramol @ T APOYDQ-]O @ l : 10 tiramo) ﬁ

1V.8.1 DIMENSIONAMIENTO DE SECCIONES RECTANGULARES

En este caso se utilizaran las tablas denominadas Ky, para determinar la armadura, de acuerdo con lo
explicado en el capitulo II.

7& P ; h ; d.o f dl
dy h | <oy t(recubrimiento) = 3 q 5¢m.
1A e (L ";

h (cm)

A bt : . Mtm)
_ bo(m)

1V.8.2 DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS PLACAS

a) Determinacion del ancho colaborante o efectivo

Supongamos que se desee determinar el ancho colaborante de placa correspondiente a la viga Il y se
conoce la altura total de la viga d,, el espesor de la losa d, el ancho de la viga b, y los valores b, y b; distancia
entre los bordes de la viga y los ejes de ambas losas, o sea que:
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Eiqura 1v.8,

Luego se determinan:
d ; by conambos valores, de la tabla T52 se obtiene:
d, lo
bmy
Ky = —mmmm- ; en consecuencia by = Ks. by
b,
d ; b conambos valores, de la tabla T52 se obtiene:
d, lo
bm3
K3 = -—--- ; en consecuencia b3 = Ks. bs
b3
Luego el ancho colaborante total resulta

bm = by + bmz + b3

donde 1, es la luz corregida de la viga y vale

l, =K.

siendo 1 = luz de calculo de la viga.
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Fidura IV.9,

En los apoyos de vigas continuas, en donde la losa colabora como placa comprimida (viga T o I invertida, el
valor de by, debe disminuirse en un 40% por efecto de estriccion de las cargas concentradas.

b) Determinacion de la armadura
Se presentan 2 casos:

1)

------ >5 - secciones de alma delgada

En este caso se puede desestimar la colaboracion del alma en la absorcion de esfuerzos de compresion del
hormigén y suponer que la resultante de tensiones se ubica a una distancia d/2 del borde superior de la seccion.
Luego, la expresion de céalculo de la armadura resulta:

1,75 M;s
As = mmmme- ( _______ + N)
by h-dn

siendo
M;=M —N. z;

Asimismo, es necesario verificar la tension de compresion del hormigon en el ala; se debe satisfacer la siguiente
relacion:

Ms BR
< .a

b dh—d2) 1,75

a se obtiene del grafico.
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2)
bm
________ < 5 —secciones de alma gruesa

bo

En este caso no podemos despreciar las tensiones de compresion en el alma de la viga y al dimensionar, la parte
comprimida de la seccion es transformada en un rectangulo que absorbe igual esfuerzo de compresion que la

seccion T y de ancho:

El coeficiente A se obtiene de la tabla T53, y el proceso es el siguiente:
a) Se estima un valor de ky y de la tabla T53

Con d/h y bp/bg se obtiene Ay b; =A. By,



b) Luego se determina

c) Entrando en las tablas Ky, de acuerdo al tipo de acero y hormigén correspondiente se obtiene ky y k.
d) Luego se compara ky estimado y ky de tablas

Si ky estimado > ky tablas

La armadura resulta:

M(tm) N

As=Kks. +

h (m) Og (t/cm?)

Si ky estimado < k tabulado, se debe reiniciar el proceso eligiendo un nuevo valor de ki
Este procedimiento iterativo se puede evitar si elegimos el valor de A que corresponde al maximo valor de
ky.
La verificacion del hormigon a compresion se efectiia a través del valor de Ky, ya que si Ky < Ky es
necesario colocar armadura de compresion para colaborar con el hormigon, lo que indica que la seccién no
es econdmica y es necesario redimensionar.

IV.9 VERIFICACION AL CORTE

IV.9.1 INTRODUCCION

Hasta el momento hemos descrito el dimensionamiento de secciones de vigas sometidas a flexion 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 una seccion cualquiera; no ocurre lo mismo si el momento flexor es
variable pues aparece una solicitacion adicional que es el esfuerzo de corte, haciendo que el estado de
tensiones varie a lo largo de la pieza.
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‘Figura IV.12.

Supongamos una viga simplemente apoyada de seccion rectangular (Figura IV — 12) y en la cual suponemos
que existe colaboracion del hormigén a traccion (ESTADO 1), analizando el equilibrio de un elemento de pieza
ubicado por encima de una fibra distante y; del eje neutro, debera cumplirse que:

Tyx . bo. dx + Ny = Ny + dNy
de donde resulta
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Donde J,,: momento de inercia de la seccion respecto del eje neutro

Yy
por Cauchy —ny 4 Ly luego
A Ay s y
Ty, = — S 1 5 dM Q 3
o by o, o Porydy = bo I bo-y-dy

T R SO

La integral representa el momento estatico de la parte rayada de la seccion ubicada por encima de la fibra I -1
respecto del eje neutro (S, _; ), luego

que es la expresion de Jourasky.

En hormigoén armado el cociente

Jn
------ =z brazo elastico de la seccion
Sn’
Luego en general se puede expresar la tension de corte
Q
‘C R —
b(). V4

Teniendo en cuenta la no colaboracion del hormigoén a traccion y su ley de variacion en compresion, se llega a

expresiones similares para la tension de corte en estado III.

Como by, debe adoptarse el ancho minimo de la seccion y z, en estado III, resulta aproximadamente:
z=0,85.h



Si conocemos la variacion de tensiones normales y tangenciales en las distintas fibras de una seccion, para todas
las secciones podemos determinar las tensiones principales en cualquier punto de una viga, mediante las
siguientes expresiones:

< ,__" O+ GX2+t¥2 ; (1)
Op R & Nl y
Sy ;
g g e e S R N g
: Ux

Si analizamos un elemento de viga sometido a flexion y corte segun el siguiente esquema:

Figuré TV 13:

Mediante las ecuaciones (1) y (2) podemos hallar las tensiones maximas de traccién y compresion y el angulo o
que forman las direcciones principales de tension.

Se denominan lineas isostaticas de traccion o compresion a las envolventes de las tensiones principales
respectivas.

En la Figura I'V- 14 se observan las lineas de traccion y compresion para una viga de hormigoén, suponiendo que
el mismo no esta fisurado.

LINEAS ISOSTATICAS
—_— 4 » B (S, DE TRACCION

: LINEAS 1SOSTATICAS
| DE COMPRESION

Figura Iv.14,

El mecanismo adoptado para que el hormigdén y acero transmitan los esfuerzos de corte, es andlogo al de una
estructura reticulada, cuyo corddn superior esta formado por la zona comprimida del hormigén, el cordon
inferior lo constituye la armadura a traccion, las diagonales comprimidas son bielas inclinadas de hormigon, las
tracciones son barras de acero inclinadas y los montantes quedan materializados con barras de acero verticales
denominadas estribos.

En principio, este mecanismo no parece el mas apropiado, pues podria pensarse en una distribucion de
armaduras que sigan las lineas isostaticas de traccion pero esta disposicion seria ademas de muy complicada,
incorrecta, ya que si bien se garantiza el equilibrio de los esfuerzos internos, las deformaciones en el acero



serian muy elevadas, produciendo nuevas fisuras en el hormigén que cambiarian el estado de tensiones y, por
ende, el equilibrio.

Figura @ , : . PI | : Figura

Fiqura IV.15,

El funcionamisnta Aal waswi_a
El funcionamiento del reticulado analogo es el s1gulente (Flgura IV -15):

Figura A: La carga P se descompone en dos direcciones (1) y (2), ambas de compresion, el esfuerzo en (2) se
descompone en dos esfuerzos de traccion en las direcciones (3) y (4), la componente vertical de (4) es igual a P
y esta armadura inclinada es la que cuelga la carga del punto (A), reinicidndose el ciclo hasta llegar al apoyo.
Figura B: Funciona de igual modo utilizando barras verticales — estribos — en lugar de bielas inclinadas.

Normalmente, se colocan barras dobladas a 45 © 6 60 ° respecto de la horizontal y estribos, actuando como
reticulado superpuesto.

1V.9.2 DESPLAZAMIENTO O DECALAJE DEL DIAGRAMA DE MOMENTOS
Debido al funcionamiento del reticulado analogo, el esfuerzo en la armadura traccionada aumenta y disminuye
el esfuerzo de compresion en el hormigon.
Si se toman momentos respecto de = (Figura IV — 16) resulta:
P.z. cotga  P.z cotgf
P (atz.cotga) - - -Z.2z=0
2 2

De donde el esfuerzo en las barras traccionadas resulta:

(cotg o — cotg B)
Z=P[a/z+ ]

Iluuxa 1V. 16

De acuerdo a la teoria de ﬂex1on



En consecuencia el incremento AZ resulta
P
AZ=-——-- . (cotg a — cotg B)
2

Figura Iv.17.

Se obtiene la repaftici(')'n de esfuerzos correcta produciendo un desplazamiento v del diagrama de momentos en
la direccion del eje de la pieza y hacia los puntos de momento nulo. Los valores de v dependen del tipo de
armadura de corte que se disponga y su valor se obtiene de la Figura [V — 18.

_ ~ Valores b v ]
ARMADURA DE corTE | Caso 11 | Caso 1ir.
estribos .- oo f iRy Qs R
barras dobladas i D,SO ‘.h  0,25h
estribos + : T T A T s
barras dobladas _ (1,75 1k e 50 i

.Figﬁra_IV.lB.

IV.9.3 VERIFICACION DE TENSIONES Y DIMENSIONAMIENTO DE ARMADURA

Una vez determinados los esfuerzos en la viga, es necesario verificar las tensiones de corte y en funcion de ellas
calcular las armaduras dobladas y estribos necesarios que, conjuntamente con el hormigén, absorben los

esfuerzos de corte.
D Procedimiento general valido para elementos sometidos a flexion pura o compuesta con gran

excentricidad.




APQOYO A
CAS0 Il

APOYO B
CASO I

Figura : IV.19.

Se determinan las tensiones de corte en las secciones de maximo esfuerzo Q

donde

To; = tension de corte en la seccion;
Q; = esfuerzo de corte en la seccion;
bo = ancho minimo de la seccion;

z = brazo elastico de la seccion

para secciones rectangulares para secciones T 6 I'
d
z=~0,85.h z=h-----
2

La NORMA DIN 1045 permite adoptar como tension de corte de calculo aquélla correspondiente a una
seccion ubicada a una distancia r del eje de apoyo.

Para apoyos directos (columnas, tabiques) r=----- (h+¢)

Para apoyos indirectos (vigas, nervios) r=--—--

Siendo ¢ = ancho de apoyo.



Luego se determina la tension de calculo maximo

donde: xy coordenada de corte nulo mdida desde el apoyo correspondiente
LA NORMA DIN 1945 diferencia tres casos:

CASO1
Si max. To < To12

Es necesario colocar una armadura de corte capaz de absorber una tension
7=0,4. max 1
CASO 11

Si To12 <max. T < T2

Se debe determinar una tension de dimensionamiento t para calcular la armadura necesaria cuyo valor es:

To2
La tension de dimensionamiento maxima max t corresponde a la seccion de max. 1 o sea:

(max to)’
MAX T = =----mmm- >0,4. max 7o
To2
CASO III
Si To < max. To < To3

La tension de dimensionamiento resulta:

T="To
y la maxima tension de dimensionamiento que corresponde a la seccion de max. 1y es:

max T = max. Ty

Si la tension de calculo maximo resulta: max 1y > 13 es necesario redimensionar la seccion de la viga,
aumentando el ancho o la altura de la misma.

Los valores de 12, To2 ¥ To3 Se obtienen de la tabla T57 y dependen de la calidad del hormigon.

En la figura IV — 19 se observa dibujado en trazo discontinuo el diagrama de corte de la viga, y en trazo
llano el diagrama final con el cual se debe dimensionar la armadura segun el caso.

De acuerdo a lo visto anteriormente, la armadura de corte puede estar constituida por:

a) barras dobladas a 45° 6 60 °y estribos

b) estribos solamente
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Figura ‘IV.20 &

Dada la viga de la figura IV — 20, sometida a una carga distribuida uniforme, se ha obtenido el diagrama de
tensiones de corte de dimensionamiento 1. Eligiendo ahora el didmetro y separacion de estribos, se puede
obtener la tension de corte tg que absorbe:
Ag. Og. N
TR = -========———--

bo. t

donde:
T = tension de corte obtenida por los estribos
o = tension de calculo del acero
Bs
= - <2400 kg/cm®
1,75

n = numero de ramas de los estribos

e
2ramas 3 ramas L ramas
a e ’ ) ; 7 .
Sg = seccidn de la barra que constituye el estribo
bo = ancho minimo de la seccién
t = separacidn entre estribos

En la Figura IV- 20 se observa una franja rayada que representa 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
tensiones. Llamando

T, = Max T—1Tg
del analisis de la Figura IV — 20 surge que

Xi Xm
= @
Ts max t
Luego, el esfuerzo de corte que deben absorber las barras dobladas resulta:

Tg = Qg . Ot - Ns. V2 cos &



donde:
as = seccion de la barra deblada
ns = numero de barras dobladas
& = angulo complementario de inclinacion cuyo valor es
0 =0°sisedoblana45°
d=15°sise doblan a 60 °
La tabla T59 tiene tabulados valores de Tg para diferentes diametros, cantidad de barras dobladas y tipo de
acero.
De las tablas T60 a T67 se pueden obtener valores de tr para diferentes diametros, separacion y tipo de
acero.
Las barras dobladas deben contar al eje baricéntrico de la viga, en un punto quer coincide aproximadamente
con el baricentro de la superficie del diagrama de tensiones de corte que les corresponde.

SeanNUAN! ]L

Figura IV.21.

En la Figura IV — 21, se observa el doblado de barras, donde a partir del volumen de tensiones 1 se obtiene
T (barras dobladas 1), y del volumen de tensiones 2 se obtiene Ty, (barras dobladas 2).

Las ecuaciones (I) y (II) son validas para vigas sometidas a una carga distribuida uniforme y donde se
doblan todas las barras en un mismo punto (baricentro del tridngulo de base x; y altura 1,). Para diferentes
tipos de diagramas se obtienen las siguientes expresiones:



1) Procedimiento simplificado véalido para vigas bajo cargas uniformes y no solicitadas a esfuerzos
normales.

Al igual que en el procedimiento general se determina la tension maxima de calculo méax 1y La armadura de

corte necesaria es:

Ay = X (ASA + AST) (sz)

Donde:

Asa = armadura necesaria de flexion en el apoyo correspondiente
Agr = armadura necesaria de flexion en el tramo

y = este factor se obtiene del grafico A.58 entrando con los
cocientes c/Xy Yy max Ty / Top

Luego, la armadura de corte necesaria resulta:

Aq=Apxv+ Ay (cm’)

A= armadura de estribos

Ay = armadura de barras dobladas

De las tablas T68 y T69 se obtienen armaduras de estribos y de barras dobladas para diferentes didmetros de
barras.

Es importante sefialar que al doblar barras para absorber esfuerzos de corte, quede cubierto el diagrama de
momentos en toda su extension con la armadura necesaria.



(1) 01aGRAMA DE ESFUERZOS 124—

@ DIAGRAMA DE ESFUERZOS l%‘i- DECALADD

(3) 0IAGRAMA DE ESFUERZOS Z, EN LA
ARMADUR A

Figqura V.22,

IV. 10 TORSION
Ciertos elementos estructurales pueden estar solicitados a torsion en forma combinada con momentos
flexores y esfuerzos de corte, en el caso de vigas de planta circular o vigas que soportan losas en voladizo,
sin losas de continuidad. Determinado el momento torsor maximo M; es necesario calcular las tensiones
tangenciales que provoca en el plano de la seccion que a su vez conducen a tensiones tangenciales que
forman un angulo de 45 ° con el ¢je de la viga.
La tension de torsion resulta:
M,
Ty = ----——-
Wt
W; = moddulo resistente a torsion de la seccion, en ESTADO I sin considerar la armadura. Ver tanla T71.

a) Verificacion a torsion pura
Si la tension t; resulta:

T < 0,25 . To2
no es necesario verificar armadura, por el contrario, si T; es:
0,25 <t <10

Es necesario verificar armadura.
Si el valor de t; resulta:
Ty > To2
es necesario redimensionar la seccion.

b) Verificacion a torsidn y corte
Si T+ T < Tp12, cON To = tension de corte
no es necesario verificar armadura.

Si 19 + T > 1012 ¥y se cumplen simultdneamente las siguientes condiciones:



T+ 1<1,3 102
To < 103
Tt < To2

se debera determinar por separado, la armadura necesaria para absorber 1y y ;. Si algunas de estas tres
condiciones no se cumplen, es necesario redimensionar la seccion.

c) Determinacion de la armadura de torsion

El esfuerzo de torsion es absorbido mediante barras longitudinales y estribos que constituyen un
reticulado espacial ideal conjuntamente con bielas comprimidas de hormigoén inclinadas a 45 °. La linea
media de este reticulado espacial pasa por el centro de las barras longitudinales, formando un perimetro
donde el esfuerzo de corte es constante y que encierra la seccion Ay de dimensionamiento.

, A#-lok
A 3 ‘;,(_-/’ ..,‘,f' v .
tL - _" ' 2 J
A L
7 -
Figura IV.23.
A =Dby. dx

La seccion de estribos necesaria para absorber el momento torsor es:

M;. tg
Agp = - (cm?)
2. Ak . Og
Donde
Bs
o — <2400 kg/cm®
1,75

La seccion total de barras longitudinales necesaria para absorber torsion es:

M; . Uk
AgL = - (cm?)
2. Ak . Og
Donde
Uk es el perimetro de la seccion de dimensionamiento = 2 (by + dy)

IV.11 DISPOSICIONES DE APOYO
En vigas debe colocarse una armadura a flexion no menor del 1,5 %o de la seccion total de hormigén y una
armadura de corte no menor de la necesaria para absorber una tension

7=0,25 max. 1y

Separacion maxima entre estribos




Caso 1 0,8dyp 630 cm
Caso 2 0,5dyp625cm
Caso 3 0,3dyp620cm

do = altura total de la viga

Separacion maxima entre ramas
0,80. dp 6 40 cm

Separacion maxima entre barras dobladas

!
I
'
] h
pat WL
e l 1 ]
! I |
| |
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Pk 0008
e B <2h CASO 2
<2h’ <h " CASO 3

Figura IV.24.

IV. 12 ARMADURA ADICIONAL BAJO CARGAS CONCENTRADAS
En las zonas de viga donde existen cargas puntuales es necesario reforzar la armadura transversal; esta
armadura adicional puede estar constituida por estribos o barras dobladas.

Célculo de la armadura

1) Estribos
2) A) Si se adopta el diametro, la cantidad de estribos a colocar resulta:

siendo:

c: cantidad de estribos a colocar

P: valor de la carga puntual (t)

asp . seccion transversal del estribo (sz)

o« tension de calculo del acero (t/cmz)



n: numero de ramas

c) Si se adopta el numero de estribos, la seccion asg de la barra de estribo a colocar resulta:

P
ASB ettt

C. N. Oy

/ $3lribos adicionales
1 : e
: ' \

|

%50 el

e

T

A ' 7
s
4
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Figura IV.25.

Los estribos deben repartirse en una distancia igual al ancho de la viga que apoya.

3) Barras dobladas o caballetes
La cantidad de barras dobladas ng a colocar resulta:

P
ng =

\/2 . Agg . Ogt

ag = seccion de la barra doblada

T T T

\

s
L e e
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.Figurarlv;26.
Debe ser: " a=2.b

1V.13 CALCULO DE SOLICITACIONES Y DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS EN ZONAS DE BASES
U ORIFICIOS

Determinacion de los esfuerzos en los cordones superior e inferior de la seccion I — I, ver Figura [V — 27.

a) Célculo de momentos de inercia de los cordones
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3 Solicitaciones en el cordén Superior

J %
Qe = Q_1-~J~5-‘— (esfuerzo de corte )
T
Ny = h

1 j {esfuerzo normal )
T(hs + hl' ) + C2 :

€4

Qs.—-.._

Ms

(momento flexor)

oy Solicitaciones en ef corddn inferigpy
: —‘"“““*‘-——m”‘““*—&
i "
Q = Q. 1 (esfuerzo de corte )
JT ‘
My
Ni .= E R (esfuerzo normal )
e fhs + hi )+ Cy
€y,
Mi = qQ, . T [ momento  flexor )
Luego se dimensionan zimbos cordones g fl'e.xiﬁn cbmpuesta_y se verifica el cor
-~y tal cual 1o explicadg, ' 7
Veamos las solici'tac_iones en amhas secciones:
Cordén Superior Cordén Inferior
SECCION 1-1 If‘lexo—Compreslen Flexo~Tr_acc16n
Corte Corte
‘ ' Flexo-Traccign Flexo-Compresign
SECCION 2-2 Corte Corte
CAPITULO V

COLUMNAS Y TABIQUES PORTANTES

V.1 INTRODUCCION




Las columnas y tabiques portantes son elementos estructurales que transmiten las cargas permanentes y
accidentales del edificio hasta el plano de fundacion.
Constituyen dichas cargas:

a) el peso propio de columna o tabique.

b) las reacciones de vigas que apoyan en dichos elementos.

c) las losas que apoyan sobre tabiques.

d) mamposteria o cerramiento que descansan sobre tabiques.

Cada una de estas cargas enumeradas se repite piso a piso hasta llegar a la fundacion.

En general, las columnas y los tabiques trabajan fundamentalmente a compresion, apareciendo esfuerzos de
flexion en:1) columnas de borde, 2) estructuras contraviento o antisismicas constituidas por sistemas de porticos
y/o tabiques que soportan cargas horizontales, 3) columnas o tabiques donde exista una importante
excentricidad de cargas. Desde el punto de vista de funcionamiento estructural podemos distinguir:

a) Columnas con estribos simples, cuya armadura resistente esta constituida por barras longitudinales y la
armadura transversal, formada por estribos cerrados o abiertos, solo responde fundamentalmente a la
necesidad de impedir el pandeo de las barras longitudinales.

b) Columnas zunchadas, ademas de la armadura longitudinal resistente, llevan una armadura transversal
continua, en forma de espiral, arrollada sobre aquélla y que contribuye a la resistencia de la pieza.

V.2 DETERMINACION DE LAS CARGAS

La carga total actuante sobre una columna es igual al peso propio, reacciones de apoyo de vigas concurrentes y
la carga que transmite la columna de los pisos superiores, si los hubiere.
oy _ LA GE 205 PISOS SHPEHOLY
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Fiqura V.1,
Para calcular la columna C1 en el tramo 4 ° piso (S/4° - S/3°), se determina la carga total del nivel S/4° sobre la
columna 1 y el peso propio de la misma; con este valor total de carga se dimensiona la columna en su seccién
inferior 1 -1, extendiendo la armadura en toda la altura del entrepiso.
Las columnas exteriores o de borde deben verificarse a flexion compuesta (ver Figura V-2); los momentos

flexores a considerar en la columna y en la viga adyacente son:

a) En el apoyo anterior de la viga:

1+cs+c

b) En el pie de la columna superior:

Cs



Cs T ¢
donde:
M, = momento en el extremo de la viga, supuesta perfectamente empotrada.
1 Is
CS [ ——
hg I
1 L
C] [ ——
hy 1

I = momento de inercia de la viga

I; = momento de inercia de la columna inferior
I;=momento de inercia de la columna superior
h; = altura de la columna inferior

hg = altura de la columna superior

Las férmulas que anteceden solo tienen una validez aproximada, aunque suficiente para la mayor parte de las
estructuras comunes. En casos especiales, los momentos deberan calcularse asimilando las columnas a los pies
derechos de un portico y aplicando los métodos exactos que figuran en las publicaciones técnicas
especializadas.

Figura Vv, 2.

Como hemos citado anteriormente, las estructuras contraviento o antisismicas estan constituidas por porticos
y/o tabiques con gran rigidez a la flexion; en las columnas que forman dichos porticos aparecen momentos
flexores y esfuerzos axiles adicionales y los tabiques trabajan como ménsulas de gran luz, soportando cargas
horizontales que provocan solicitaciones de flexion que se agregan a los esfuerzos normales por peso propio y
sobrecargas verticales.

V.3 DIMENSIONAMIENTO
Las columnas de hormigon armado utilizadas en estructuras de edificios pueden tener secciones de diversas
formas, siendo las de uso mas corriente:
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a) Las columnas con estribos simples se dimensionaran a compresion o a flexion compuesta segin
corresponda, de acuerdo a lo explicado en el Capitulo II, verificando en todos los casos la seguridad al
pandeo que es funcion de la esbeltez de la pieza, siguiendo los lineamientos que se daran en el punto
V.5. Esto es valido también para tabiques sometidos a compresion o flexion compuesta.

Debera respetarse un recubrimiento minimo de 1,5 cm y disponer la armadura de acuerdo al esquema de

calculo previsto.

b) Las columnas zunchadas estan constituidas por una armadura longitudinal y una armadura transversal
continua en forma de espiral que contribuye a la resistencia.

Segun la NORMA DIN 1045 se admite la consideracion del efecto de zunchado cuando se cumplen las

siguientes condiciones simultdneamente:

1. Ben > 210 kg/em®
2. A <50

dx
3. e < -

8

Donde:

A = esbeltez de la columna

e = excentricidad de la carga

dx = diametros del eje de la hélice

El incremento de la carga de rotura debido al zunchado resulta:

AN, = [X'ASW'FSW—(AI]"‘ Ak]'FR]'[1—W]

a . Todg-fy
Swo T ay

(i .
fx = area de la seccion transversal de la barra de acero que constituye la hélice
o zuncho.

ay = paso de la hélice
Bsw = tension de fluencia del acero del zuncho
. dK2
Ay = érea del nicleo = --------
4

Ay = area total de la columna

Br = tension de compresion de calculo



N,M = solicitaciones de servicio
v = coeficiente que depende de la calidad del hormigon y del valor de A
para A < 10; valor de tabla

para 20 <A <% del valor de tabla
para 10 <A <20 : se interpola linealmente

Ben 210 300 380 470

Y 1,6 1,7 1,8 1,9

A su vez debe verificarse:

Agw - Bow <O[(2,3. Ap— 1,4, Ag ). Br + As Bs]

A, = érea total de la armadura longitudinal
Bs= tension de fluencia del acero de la armadura longitudinal
d = coeficiente que depende del hormigon

Bech 210 300 380 470
o 0,42 0,39 0,37 0,36

Figura V.3,

U et e e

El proceso de dimensionado es el siguiente:
- elegidas la seccion de la columna, la seccion y paso de la hélice, se determina AN,
- El esfuerzo de servicio absorbido por el efecto de zunchado resulta:

Luego, al esfuerzo a absorber por las barras longitudinales es:

Ni=N-AN
Luego, con N; y M se dimensiona la armadura longitudinal de acuerdo a lo explicado en el capitulo II.



Una vez determinada la armadura, se debe efectuar la verificacion (1). De no cumplirse, debe reiniciarse el
calculo aumentando el paso de la hélice, o las dimensiones de la columna.

V.4 DISPOSICIONES DE ARMADO
a) Columnas con estribos simples

- cuantia geométrica minima: n=0,8%

- cuantia geométrica maxima: 1 <9 % (incluyendo zona de empalme de barras)
- cuantia geométrica del lado traccionado

0 menos comprimido: u>0,4%

- dimension minima de columna:  dyi, = 20 cm

Barras longitudinales

- diametro minimo: 0, =12 mm
- separacion maxima entre barras: 30 cm
admitiéndose para columnas de lados d, d2 <40 cm, una barra por esquina.
d,
: dy—
- longitud de empalme entre barras: 50 : Ql
Barra superior
50 #,

-

Se puede empalmar barras de 2 rangos de didmetro de diferencial,lpof ejémplo: |

O 014
------------------ 016
Estribos
- didmetro minimo: 0 = 6 para 6, <20
- diAmetro minimo: 0 = 8 para 6,> 20

Separacion maxima en altura: ag
- estribos principales: ag< dmn
- ag < 12. 91
- estribos secundarios: 2. ag
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Separacion en planta

Cuando d; 6 d; > 30 cm, deben crearse nuevas barras de ~ esquina “ mediante estribos principales o ganchos
principales. Se denominan barras de esquinas a aquéllas que estan aseguradas al pandeo mediante ramas de
estribos a 90 © entre si, 0 ganchos cuya separacion sea la correspondiente a los estribos principales.

Aquellas barras longitudinales que se encuentran a una distancia > 15 0 de una barra de esquina, deben
anclarse con ganchos secundarios (ver Figura V-5).

b) Columnas zunchadas

- espesor minimo:  dg-20 cm
- armadura longitudinal minima: Ag>0,02. Ak
- armadura longitudinal méxima: A, < 0,09. Ak (incluye zonas de empalme de barras longitudinales)

Como minimo deben distribuirse 6 barras en forma uniforme en todo el perimetro de la columna.
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Figﬁré v.5.

- peso maximo de la armadura transversal:

dg
a, <8cm; ay < -------
5
debiéndose adoptar el menor de estos valores.
- didmetro minimo de la hélice: Ok = 6 mm
¢) Tabiques
- espesor minimo: e=10cm
- cuantia minima: n=0,5%
- cuantia maxima: n=9 % (incluye zona de empalme de barras)
Barras longitudinales
- diametro minimo: 0, =8 cm
- separacion maxima entre barras: 20 cm
- largo de empalme: 50. 6,
Barras transversales
1
A transv. > --—--- . As long
5

y como minimo 6 6 ¢/25 por lado.

Las barras externas de un lado deben unirse con las del otro lado, en por lo menos 4 puntos por metro
cuadrado, mediante ganchos en forma de s. Vale decir, se deberan ubicar como minimo ganchos cada 50 cm
de alto y en ancho del tabique.

Si p > 2% se debera efectuar un estribado siguiendo los lineamientos dados para columnas con estribos
simples.

V.5 VERIFICACION DE LA SEGURIDAD AL PANDEO




En piezas comprimidas o fleco comprimidas, columnas, puntales, por ejemplo, es necesario verificar la
seguridad al pandeo de las mismas, este efecto de 2do orden es mayor cuando la pieza es mas esbelta,, o sea,

cuando mayor es su esbeltez A siendo:

A= e Sk = largo de pandeo
imin = radio de giro minimo de la seccion

A los efectos de analizar el fenomeno de pandeo, se trabaja con una pieza ideal articulada en ambos
extremos, cuyo largo total es el largo de pandeo de la pieza real.

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

h.AN/E.J 0,6 paran >4

<
<0,2+0,l.npara4d>n=>1

donde:
h = altura del edificio en metros sobre el borde superior de la base.

N= carga total del edificio (G+P)
E.J = suma de las rigideces a flexion de los tabiques y cajas de escalera consideradas como elementos

rigidizantes.
N = ntimero de pisos.

g ; #*
r47¥_d
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Figura v.6.

Supongamos la columna de la Figura V-6 con las siguientes caracteristicas:
- seccionbx d
- articulado en ambos extremos.
- Ambos extremos indesplazables.

Calculamos ahora el largo de pandeo, que en este caso resulta:
SK =S
al radio de giro minimo sera:

b
imin = VA, =V db*/12.b.d = -ooomee
V12

Luego, la esbeltez resulta :
Sk



Si calculamos ahora el 1,

d
imax =V Jo/Ap = Vb.d**/12.b.d = -------
V12
En consecuencia,
Sk
Ao =12 . -
d

Siendo b < d resulta A, > A4, €l efecto de pandeo en la direccion del lado menor es el mas peligroso y, en
consecuencia, es suficiente efectuar la verificacion en dicha direccion.

Si la columna del ejemplo no estuviera articulada en ambos extremos, el largo de pandeo no coincide con el
largo real, sino que puede ser mayor o menor, por ejemplo:

i

Figura V.7.

Es importante sefialar que no siempre es suficiente verificar la seguridad al pandeo respecto del lado menor, ya
que puede ocurrir que las condiciones de los extremos y los largos de pandeo en ambas direcciones no
coinciden, y sea mas peligroso el pandeo respecto del lado mayor, siendo necesaria la verificacion en ambas
direcciones, por ejemplo:

!

Figura V.8.

La columna (1), cuya secciéon es b x d
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posee las siguientes caracteristicas:
direccién x

sigtema desplazable

(se supone empotrado
en el borde superior)

direccidn y

sistema desplazable

b< d

el
s Scls

La verificacion de la seguridad al pandeo segun la NORMA DIN 1045, estd esquematizada en el diagrama de
calculo de la figura V-9, que nos permite verificar y dimensionar con las excentricidades adicionales debidas al

efecto de pandeo.

La esbeltez maxima que admite la norma es A = 200, para cualquiera de los dos sistemas desplazables o

indesplazables.

V.5.1 DETERMINACION DEL LARGO DE PANDEO Y CALCULO DE

oz

- A

oy:

La longitud de pandeo se caléula mediante la siguiente expresifn;

SK‘=(3-5




donde:

s = largo real de la pieza
B = coeficiente que depende de las condiciones de borde de la pieza

DIAGRAMA DE CALCULO

delerminacion
de 5. y A

A lim. _ |
G- - T > b2 -6)

[ ]
!
e od calculo de — |}imi—e.—ud

|
\ |
[calculo de e, | [ calculo def | | | calevio de o
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Figura V.9.

Determinando A y B a ambos extremos de la barra, se obtiene un coeficiente k para cada borde.



D e - (suma de rigideces de columnas que concurren al nudo A 6 B)
Ss
kA,B = mmmmmmmmm e
E Jr
I (suma de rigideces de vigas que concurren al nudo A 6 B)
Sr

Con ka y kg del nomograma A20 obtenemos [, de acuerdo con el tipo de sistema, desplazable o indesplazable.
De la tabla T19 pueden obtenerse valores de § para los casos de vinculacion mas usuales.

Luego, la esbeltez maxima resulta:

i min = radio de giro minimo de la seccion.
Para seccion rectangular resulta:

A=3,47. e

d = diametro de la seccion respecto de la cual se verifica el pandeo.
Para seccion circular:
Sk

r = radio de la seccion circular

V.5.2 DETERMINACION DE Anin (SISTEMAS INDESPLAZABLES)

La expresion que da el valor limite de la esbeltez A es:

Aanin = 45 — 25 =nnme

Siendo M; y M; los momentos flexores en los bordes de la columna, con /M,/ > /M,/
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Figura v.10,

SiM1:M2:0 kmin=20
Sl M1 = Mz kmin = 20
SiM;=0 Amin = 45
SiM;=-M, Amin = 70

V.5.3 VERIFICACION DE ELEMENTOS CON ESBELTEZ MODERADA, CALCULO DE
COEFICIENTES f

En caso de elementos comprimidos de esbeltez
A <70 (ver diagrama de calculo)

la verificacion a pandeo se reemplaza mediante un dimensionamiento a flexion compuesta en el tercio central de
la barra equivalente, considerando una excentricidad adicional f que incluye la excentricidad no prevista:
Sk
€y = ===
300

El valor de f se puede determinar mediante el grafico de la Figura V-11, o aplicando las féormulas de la Figura
V-12.
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Figura Vv.11.

VALORES DE [
D& 5 <& . A=-20 e
4 <030 d- =356 \/mn+ ; = 0
030 < £ <250 . A=20
d d- “5e0 > 0
250 < £ <13g . A=120 .
d ,50 d 160 (35 £ ) = 0

Figura V.12.

Donde:

E = mayor excentricidad prevista, debido a las cargas de servicio en el tercio central de la barra equivalente Sk,
cuyo célculo depende del tipo de sistema:
a) En sistemas indesplazables
El valor de e, suponiendo una distribucion lineal de momentos entre los extremos de la barra, se puede
determinar en el tercio central de la barra del siguiente nodo:

- ambos extremos se encuentran elasticamente empotrados:

(0,65. M, +0,35. M)

€c=¢y)—
N
- Un extremo articulado y el otro elasticamente empotrado:
0,60. M,
€=¢) = -
N

Con ¢y se determina el valor de f que es constante a lo largo del largo Sk



Figura v.,13,

Mo = N.eo

Mo/ = IMy/

Pares de solicitaciones para dimensionamiento:

- en el extremo superior con N,M;
- en el extremo inferior con N,M,
- en el extremo central con N,M = N(e, + )

Luego se dimensiona con el par de solicitaciones N,M mas desfavorable para la pieza, debiéndose mantener la
armadura constante en toda la altura de la columna.

¢) En sistemas desplazables
En estos casos, los extremos de la barra se encuentran en general en el tercio central de la barra equivalente
Sk, luego el procedimiento es el siguiente:

M;
extremo_Superior e = ----- —>f; —> N,M = N(e; + f})
N
M,
extremo inferior e, = ------ —> £, —>N,M =N(e; + f5)
N

Luego se dimensiona con el par de solicitaciones N,M mas desfavorables para la pieza, debiéndose mantener
la armadura constante en toda la altura de la columna.

Es importante aclarar que debe adoptarse /M,/ > /M,/ siendo M; # M, el momento en el extremo superior e
inferior indistintamente, en las formulas 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 ek
El valor de ek se determina del grafico Figura V-14 del siguiente modo.
Se calculan:

a) 6,1 /Ep
donde 6, =No¢ / Ay

N, = carga axil que actia la mayor parte de la vida util de la estructura
Ay, = seccion de la pieza

A = esbeltez de la pieza

Ey, = modulo de elasticidad del hormigon



b) o es el factor de fluencia que se adoptara entre 2 a 3;
c) se estima la cuantia total de la pieza o

Con estos valores se entra en el grafico Figura V — 14 y se determina
ex/ €yt ey

donde:

e, es la excentricidad de la carga que actiia la mayor parte de la vida util de la pieza, en el tercio central de la
barra equivalente.

ey excentricidad constructiva o inevitable = Sk / 300

siendo e, y ey parametros conocidos, se puede determinar ex
En forma analitica resulta:
ex = (ep+e,) {2,725 -1}
0,8 ¢
K=-e-
v—1

. (0,6+20 .10) Ep . Ty
’1):

S*% N,



Figqura v.14,.

—

V.5.5 DIMENSIONAMIENTO CON LOS NOMOGRAMAS

De acuerdo con el diagrama de calculo, cuando A > 70 y e/d < 3,5 A /70, se debe dimensionar la pieza
utilizando los nomogramas A21, A22, A23 6 A24, segun el tipo de seccion transversal y el recubrimiento;
para ello deben determinarse

N N.e
Sk/d; e/d ;n=p- (t/m*) ; m=p --eeeeee (t/m?)
A Ap.d
Donde:
Ay : seccion transversal de la pieza
g0
B= e
Br

%k : tension de compresién de calculo correspondiente al hormigon de Bey =210 kg/cm?

4 .7 .y , . -, oqs
Br : tension de compresion de calculo correspondiente al hormigén que se utiliza.

Ben 110 130 170 210 300 380 470

B 2,50 1,67 1,25 1,00 0,76 0,65 0,58




e=¢ep segun el caso, de acuerdo con el diagrama de calculo, no debiéndose
introducir la excentricidad inevitable e,, pues esté incluida en el nomograma

€e=¢yTex

Flgura V.15,

Siguiendo el esquema de la Figura V-15 se determina en el nomograma correspondiente el valor B tot i

La cuantia total resulta:

B . tot Mo
tot Ho = =========mm-mmmm

B

La armadura total
Ag=tot . Ap

Para una seccion de diametro d, se obtiene:

I.d° N

Ab = mmm—————— n-= [3 -------

4 Ay

M
m =} --------- e/d Sk/d

Ap. d
B tot Ho
tot iy = --------mm----
p

Ag=tot po. Ay

V.5.6 VERIFICACION A PANDEO EN DOS SECCIONES

En la verificacion de una pieza que puede sufrir efectos de pandeo en dos direcciones, se distinguen tres
casos:
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Figura V.16.

Columna de secciéon b x d

Configuracion

direccibn X ,l,,_ Sky = 2.8
direccin ¥y ,,.L. Sky=0,7.5

Cuando los tercios centrales de las configuraciones de pandeo en ambos sentidos X,y no se superponen (Figura
V-16), se puede verificar la seguridad a pandeo a cada direccion en forma independiente, de acuerdo con lo
explicado anteriormente, o sea se calculan las excentricidades adicionales en las direcciones X,y
separadamente y se dimensionan con N, My, M, incrementados.

2" caso
En secciones rectangulares, si las configuraciones de pandeo se superponen y resultan:

€x €y
--------------- <0,2
b d
con
€x ey
JR— [y A——— /
b d

Se puede verificar la seguridad al pandeo, también en forma independiente, segiin lo expresado para el caso 1.

3° caso

Si se cumplen las condiciones anteriores debe efectuarse la verificacion de seguridad al pandeo en flexion
oblicua. La NORMA DIN 1045 establece un método aproximado cuando

Skx ~ Sky
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Figura V.17.
El procedimiento de calculo es el siguiente:
Se determinan
M, My
eX e ; ey R ——
N N
My
e=\/ex2+ey2 ;g0 = —emeeen
My

Se calcula una excentricidad equivalente e;

er=(cos0+b/d.senb).¢

M, d
tg 0= —oomn (=)
My b
Se calcula entonces un largo equivalente:
Sk

Skr=
V'sen” o+ d*/b” . cos” a
Luego, entrando en los nomogramas A21 6 A22 con:

N ; M=N.e, ;e/b ; Ski/b
Se obtiene la armadura de acuerdo con lo explicado en el punto V.5.5.

CAPITULO VI
FUNDACIONES

VI.1 INTRODUCCION

Las fundaciones constituyen la parte de la estructura encargada de transferir las cargas al terreno. En términos
generales, se distinguen dos clases de fundaciones: directas e indirectas; a la primera pertenecen las zapatas
aisladas centradas o excéntricas, las bases o zapatas combinadas, las zapatas con vigas cantilever, las plateas y
otras; dentro de las indirectas estan comprendidas las fundaciones sobre pilotes, pilotines, cilindros de
fundacidn, etc.



Para el dimensionamiento de las fundaciones es preciso conocer ademas de las cargas maximas actuantes, la

capacidad portante del terreno, vale decir, la presion admisible sobre el mismo.

Estd tltima se determina mediante ensayos y procedimientos propios de la mecanica de suelos, debiendo

cumplirse las dos condiciones siguientes:

a) seguridad suficiente, respecto a rotura, del suelo;

b) asentamiento s diferenciales entre las distintas partes de la estructura, que no excedan de ciertos limites
compatibles con los esfuerzos admisibles en la misma.

V1.2 ZAPATAS AISLADAS

Cuando las columnas estan suficientemente distanciadas entre si, cada una de ellas se apoya sobre una base o
zapata aislada que ordinariamente tiene planta cuadrada o rectangular y forma tronco — piramidal.

El area de la base se fija de acuerdo con la capacidad portante del terreno, de tal forma que la presion sobre el
mismo no sobrepase el valor admisible.

La cara superior o plataforma de la zapata debe tener dimensiones algo mayores que la seccion de la columna, a
fin de proporcionar conveniente apoyo al encofrado de la misma, que se levantara 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 columna coincida con el centro de gravedad de la base (superficie de apoyo). Segiin que esa condicion
se cumpla o no, se distinguen tres tipos de zapatas aisladas: centradas, excéntricas (base para columna
medianera) y doblemente excéntricas (base para columna de esquina).

VI.2.1 DISTRIBUCION DE TENSIONES EN EL TERRENO

La distribucion de las tensiones en el terreno por debajo de la zapata es funcion del tipo de suelo y de la rigidez
de la base.

Es facil observar que el volumen de tensiones no puede ser uniforme ya que en los bordes de la zapata la
tension debe anularse. En la Figura VI-1 se observa la distribucion de tensiones para diferentes tipos de base y
de suelos.

I — Zapata rigida, suelo cohesivo

II — Zapata rigida, suelo no cohesivo

I — Zapata flexible, suelo cohesivo

IV — Zapata flexible, suelo no cohesivo

Figura VvI.1.




A los efectos del calculo se puede admitir para las tensiones en el terreno, una distribucion uniforme o con
variacion lineal, en caso de excentricidad de carga, si la base es suficientemente rigida. Esta condicion se
satisface si se cumplen las siguientes relaciones:

Siendo a; = a, las dimensiones de la superficie se apoyo de la base
¢1 = ¢; las dimensiones de la columna
do la altura de la base

VI1.2.2 ZAPATA CENTRADA

El valor de t depende del nivel de fundacion que se adopta, de acuerdo con lo recomendado por el estudio de
suelos.

La zapata centrada se adopta normalmente en el caso de columnas interiores, pudiendo estar sometida a los
siguientes esfuerzos:

N
N+M;, 6 N+M;
N+M,;+M,

En algunos casos es necesario verificar la zapata ante la accion de cargas horizontales.
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Figura VI.Z2.

V1.2.2.1 ACCION EN LA BASE: N

En este caso, la planta de la base a; y a, puede adoptarse cuadrada ya que las tensiones producidas por N son
uniformes. Si por falta de espacio u otras razones constructivas resulta inconveniente la planta cuadrada, puede
proyectarse rectangular o poligonal.

El proceso de célculo es el siguiente:

a) Verificacién de la tension en el terreno
El area de la superficie de apoyo F = a; x a, se determina con la carga total actuante:

P:N+Ng+Nt

N: esfuerzo maximo transmitido por la columna )
N,: peso de la base, se estima en un 10% del esfuerzo N (t)
Ni: peso de la tierra ubicada por encima de la base (t)

Luego, el area de la planta de la base resulta:

P
F= e =a, X a, (m?)
Gtadm

donde Giagm (t/mz) es la tension admisible del terreno, dato que se obtiene del estudio de suelos; determinado
F se pueden obtener a,; y a,.



Si la base es de gran tamafio, conviene verificar el valor de N,, pero la base de la Figura VI-2, resulta:

N, = {(a1 x @ X d) + - [(a1 xa2) + (b1 x bp) + Varxas x bix ba)l}yu (1)

vyu = peso especifico del hormigon

Puede efectuarse el proceso inverso, determinar previamente el tamafio de la base a,, a, y verificar la tension
en el terreno.

P
Ot = - < Ofadm
a1 X az
b) Determinacion de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento

?
N

oG my
. 3
+ :I-j- .L_I'-C“'--\.- L-"?-::
-+ L —k

Figura VI.3.

El calculo de solicitaciones se efectia tomando momentos respecto de los ejes 1-1 y 2-2 pasantes por los filos
de la columna, de los bloques de tensiones actuantes sobre las superficies A y B de la Figura VI--3,
producidas por la carga transmitida por la columna; vale decir que para el dimensionamiento de la base no se
debe tener en cuenta su peso propio ni el peso de tierra.

N  @-o)
M, = (tm) momento respecto 1 -1
ai 8
N (a2—c2)’
M, = (tm) momento respecto de 2-2
as 8
Dimensionamiento
h1 Ml
AIS I<h — T 5 kS B Als_ks _______
VM, /b, hy
h2 MZ
R Dok Alg= e



Donde h=do-r

r = recubrimiento ~ 5 a 7 cm

A's = armadura en la direccion 1

A’ = armadura en la direccion 2
Si M| > M, debe ser h; > h; o sea:

h1=do—r
h2=h1—91

0; = didmetro de la armadura en la direccion 1.

¢) Verificacién al punzonado

ﬂlf_' : = Oy 4
Figura Vi.d.
El valor de la tension de punzado resulta:
Qr
TR = -—--—-—-——- 4
uhy

donde Qg es el esfuerzo de corte, que se calcula a partir de la carga N que transmite la columna, pero reducida
ya que se supone una expansion de la carga a 45° hasta la tltima capa de armadura. La expresion de Qg resulta:

n.de
Qr=N-p --------
4
Siendo h; y h; las alturas ttiles en cada direccion, se obtienen:
h'y +h" a; —dr a - dr
B gy = oo . ) (hy—d)+d; h'y = (s ) (hy~d) +d
2 a; —C a; — C2
h; +hy
hpy = --------=m--- ; u=m.Dr ;dr =c+hy ;dg= c+2hy

Valores de ¢:
Seccion circular: ¢ = 0
Seccion rectangular o cuadrada : ¢ = 1,13 V¢;. ¢,



Para el calculo, el lado mayor de la columna no puede adoptarse mayor que

N
p = tension en el terreno supuesta uniforme = -------------
ar.ay
Una vez determinado el valor de tr puede ocurrir:
0,2
1) tr <71 7011 (- +0,33)
dd(m)
no es necesario colocar armadura de corte.
Siendo:
To11 = tension de corte de losas, ver tabla T57
1= 16. 0 . Vi (%)
donde:
1,0 para acero Bs=2,2 t/cm®
O 1,3 para acero Bs=4,2 t/cm?
1,4 para acero Bs = 15,0 t/em®
ASK AlsK + AZSK
UK = =====mmmmmmmmmmmmes , L
h’'m(cm). dg (cm) 2

1,5 veces el lado menor:

A : promedio de las armaduras en las direcciones 1 y 2 que pasan por la zona de dg (cm?)

Ademas, debe cumplirse que:

0,2
0,5 < (------------ +0,33)<1
do (m)
De no verificar, deben adoptarse los valores extremos.
0,2
2) y1. 711 (=== +0,33) < <7272
do

donde:
Toz: tension de corte, ver tabla T57.

v2 = 0,60. a2 vypk (%)

En este caso es necesario colocar armadura de corte, adoptdndose como esfuerzo de dimensionamiento 0,75. Qg,

aproximadamente resulta:

0,75. Qr Qr
N S T § P—

Bs/1,75 Bs

4) TR> Y2 . To2

En este caso es necesario redimensionar la base, aumentando la altura.

Desde el punto de vista econdomico es preferible elegir dg de modo que se cumpla la primera condicion, para que

no sea necesario colocar armadura de corte.

VI1.2.2.2 ACCION EN LA BASE: N.M




Supongamos la base de la Figura VI-5 sometida a los esfuerzos N y M.

Llamando M
€= - se distinguen 2 casos:
N
ai ai
De< - II) e>-—----
6 6
ai
1)) € < mmmmeeee
6

a) Verificacion de la tension en el terreno
La distribucion de tensiones en el terreno resulta trapecial, ya que N cae dentro del nucleo central de la base y
el suelo esta comprimido en todos sus puntos. Luego, eligiendo a; y a, se verifica la tension en el terreno:

' i VI.6.
E"I\Jﬂ] Figura VI

Siendo P =N + N + N; resulta
P M, P Pe P 6e
o1 = + = +6 = (1+ )
F Wi a1. ap 2121' a ar.ay a]
P M, P 6e
Gy = woemen - woemen = Sy pp—
F W1 ar. ap a

Siendo 61 >0, se debe verificar que:
(O] < Ot adm
De no verificar, es necesario redimensionar la base.

b) Determinacion de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento




Figqura vI_7._

Para el calculo de solicitaciones en la base no se toma en cuenta el peso propio de la base ni de la tierra, luego:

M,
€= mmmmmmm
N
N 6e
61 = (1+ )
ai. az a)
N 6e
Oy = (1 - )
ap. ap al

Momento en la direccion a;

En la Figura VI-8 se muestra el volumen de tensiones a considerar para el calculo de M;.

H G &

VAR dan




A Cp

Figura VI.9.

En la Figura VI-0 se muestra el volumen de tensiones a considerar para el calculo de M.

ar. d22
M, = —-mmeeeeee (01 +02)
4
Dimensionamiento
h1 Ml
A’ Kp = --mmmmeme- 30 -GN lo—
\/Ml/ b2 hl
h2 M2
A% | O — S TR Sy —
\/Mz/bl h2
aj
I11) L

¢) Verificacion de la tension en el terreno

En este caso se obtiene una distribucion triangular de las tensiones en el terreno, ya que la carga N cae fuera del
ntucleo central de la base. Solo parte del terreno estd comprimido y el resto no soporta esfuerzo ya que no hay ”
zona de traccion “pues el terreno no puede reaccionar. (Figura VI — 10).

P=N+N,+N,
M,

e: _______
P



+ q, i

Figura vI.10

Determinacion de x y 6

El volumen de tensiones o, debe ser tal que equilibre los esfuerzos P y p.e:

61.X.a
............... -p (1)
2
o1.X.a 2 O01.X. a X a
( Xxt+a;—x)= (az - )=P(e+ ----—-- ) (2)
2 3 2 3 2

(1) ecuacion de proyeccion de fuerzas
(2) ecuacion de momentos respecto del punto A.

De la ecuacion (1) se obtiene que
2.P
O] = =====----
ay . X

reemplazando en (2)

Obtenido el valor de x verificamos la tension en el terreno
2.P

6] = - < Ot adm
d . X

Es importante sefialar que se admite como minimo que la mitad del terreno esté comprimido, o sea que el
valor maximo de e resulta:
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Figura VI.1l.

¢) Determinacion de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento

Llamando
2.N
O] = =======--
a.xX
a;—¢C
d1: ---------
2
a -C2
d2 = e
2
aj M;
X =3(-----¢) €= -
2 N

Momento en la direccion a;

Figura V1.12.

En la Figura VI-12 se observa el volumen de tensiones a considerar para el calculo de M,

di
o*=o(l -----)
X
d12. ap



Y e — (c*-201)
6

Momento en la direccion a,

+ 0y

i
T M
iéé%ﬁ%?/-

Figura VI.13

En la Figura VI-13 se observa el volumen de tensiones a considerar para el calculo de M,.
2

X. d2
M, =~ (O]
4

Dimensionamiento

hy M,
ils Ky = ----mme- ;o ks Als = Kg=----

VM, /b, h

h, M,

A_2§ Ky = - s ks s Azs =k -=---

VMy'b,

VI. 2.2.3 ACCION EN LA BASEN. M, , M,
a) Verificacién de la tension en el terreno

La columna que recibe la base, esta sometida a flexion compuesta oblicua (N + M; + M,). La distribucion de
tensiones en el terreno es tal que en cada vértice de la superficie de apoyo de la base, el valor de la tension es
diferente.



+ a £~

Figura VI.14.

A los efectos de calcular la tension en el terreno, se adopta un diagrama de tensiones uniforme equivalente
segiin la NORMA DIN 4017 m(Figura VI-15).

—#—a,-2¢, —
A Q, : 0 e

Figura VI.15

Eligiendo previamente a, y a, y calculando

P=N+Ng+N
M1 M2
€1 = - €y = -
P P

Se pueden determinar los lados del area rayada de la Figura VI — 15, que resultan

a'1=a1—261
3’2:3.2 -262



Luego se debe cumplir:

b) Determinacién de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento

Para obtener los momentos en ambas direcciones, se utiliza el mismo diagrama de tensiones de la Figura VI-
15; denominando,

N
G¢ = —————----
a’'y.a’»
ajtap @ —C
d; = --—mmmmm- d; = —-mmmee-
2 2

Resulta:
Momento en la direccion a;

La Figura VI-16 muestra el volumen de tensiones a considerar para el calculo de M.

0 F

Figura VI.16.

Momento en la direccion a,

La Figura VI — 17 muestra el volumen de tensiones a considerar para el calculo de Ma.
a’;.a’



Dimensionamiento
h1 M1
Al R — N T
\/Ml/bz h;
h2 Mz
A2§_ Ks = e N kS N 1&2S = mm————————
\/Mz/bl h,

V1.2.2.4 VERIFICACION AL VOLCAMIENTO Y DESLIZAMIENTO

Ante la accion de pares volcadores es necesario verificar la seguridad al vuelco de la fundacion. Tomando
momentos respecto de A (Figura VI — 18) resulta:

Figura VvI.18,

momentos volcadores

MV:M+H.h ME—(N+G).

Se debe cumplir

Asimismo, ante la accion de cargas horizontales se debe verificar la seguridad al deslizamiento de la base. Para
suelos sin cohesion (arenas), el coeficiente de seguridad resulta:

(N+G) tgy
>1,5

H
¥ angulo de friccion interna del terreno.



Para suelos cohesivos (arcillas) resulta:

c: cohesion del terreno (t/m?)

VI1.2.2.5 DISPOSICIONES GENERALES
a) altura del talon de base (d)
d>15cm

b) altura total de base (dy)
Se debe elegir de modo de cumplir dos condiciones:
— condicion de rigidez de la base (distribucion uniforme de tensiones en el terreno);
— que no resulte necesario colocar armadura de corte,
0,2
TR <Y1 . Tor1 (------- +0,33)

¢) dimensiones by, b,
Deben ser tales que sea posible apoyar el encofrado de la columna, en general:

bi=c¢;+5cm
by=c,+5cm

d) Los recubrimientos de las armaduras deben ser importantes en el orden de 5 a 7 cm, en general el diametro de
barras debe ser 10 < 6 < 16 y la separacion maxima entre barras no debe superar los 10 cm; con estas
disposiciones se trata de evitar fisuras excesivas de modo de prevenir la corrosion de armadura.

Si la superficie de apoyo de la base es cuadrada, se puede repartir la armadura, uniformemente y paralela a los
lados del cuadrado.

En bases rectangulares, se presentan 2 casos (ver Figura VI- 19) donde a; > a,

2) a;>c;+2dp

] i

Figura VI.19.




La armadura AzS se debe colocar en 2 zonas, en la parte central de ancho
D= a

Se debe colocar una fraccion de armadura igual a

2. a
Ap = Azs “““““
(a1+ az)
a - D
En las zonas de ancho ---------- se ubica el resto de la armadura, A%~ Ao
2

3) a;<c;+ 2.dg

y en esa zona se coloca una fraccion de armadura igual a
2(ci +2do)

A1 +c + 2.d0

2 . .
y el resto de la armadura A”5 — Ayp se ubica uniformemente en las zonas de ancho a; — D

En ambos casos, la armadura AlS se reparte en forma uniforme en todo el ancho a,.

En las bases que reciben columnas o tabiques de hormigoén se deben colocar armaduras de espera que coincidan
en diametro, cantidad y ubicacion con las armaduras de las columnas y tabiques, esta armadura de espera debe
llegar hasta el fondo de la base, apoyando sobre la armadura de la misma.

€= 5091

0, diametro de las barras verticales de la columna o tabique en centimetros.

!
B L)
i ‘\

Figura VI.20.

VI1.2.3 ZAPATA EXCENTRICA
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Figura VI.22

Cuando se trata de columnas ubicadas en paredes medianeras, donde no es posible emplear bases centradas,
debe recurrirse a otro tipo de solucion.

Si la columna sera sometida a cargas de moderada magnitud, la zapata aislada excéntrica es la soluciéon mas
simple y econémica. Si por el contrario las cargas son importantes o la columna esta sometida a momentos es
preferible la solucion mediante bases combinadas o base con viga cantilever.

Como se ve en la Figura VI-22 no aparecen momentos pues resulta:

3
R=---- c.cr.a; =N
4
Sin embargo este esquema no es econémico ya que se debe cumplir que 6 < Giagm donde
N
G = e
3
—-.Cl.
4

Vale decir que el valor o depende unicamente de a,, ya que N y ¢; son constantes.



A fin de que colabore una parte mayor o todo el ancho a; es necesario dimensionar la columna a flexion
compuesta.

Se toma entonces la base de la Figura VI-23 sometida a una carga N, suponiendo una distribucion de
tensiones uniforme en el terreno.
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Figura VI.23

En este caso aparece un momento provocado por la excentricidad de cargas e.
Caso I: M'=N.e --------- Caso II: M'=N.e -------

que debe ser absorbido por la columna, o sea que resulta necesario dimensionar la columna a
flexion compuesta (N, M"). El momento M = N. e debe estar equilibrado por un par de igual intensidad
y sentido contrario:

ME = Fh
Dichas fuerzas F se deberan materializar por un lado, con el rozamiento entre el terreno y la base
y la otra fuerza F la debera proveer un tensor ubicado a una altura h.

Proceso de célculo

a) Verificacion de la tension en el terreno

A los efectos del célculo se expondra una distribucion uniforme de tensiones en el terreno; asimismo, es
necesario adoptar el lado a,, paralelo a la linea divisoria de predios, mayor que el lado a;, de modo de disminuir
la excentricidad e de la carga, en general se adopta a,/a; > 2. Si se denomina:
Q
a [ —



aj
P=N+N,;+N;

N, = peso propio de la base
N = peso propio de la tierra ubicada por encima de la base.

Se debe verificar que:
P
G = - < Oyadm

o. a21

Se puede hacer el proceso inverso, determinado a se calcula a,

a; = \P/a. Gtadm

Luego
ay = 0O. ap

b) Determinacién de los esfuerzos en la zapata. Dimensionamiento

Direccion a;

N (a1 —c)’
M, = . ( tm )
al 2
Direccion a,
N (az - Cz)
Mz = - . S ( tm )
ar 8

+
9;
i
Figura VI.24
Dimensionamiento
h1 Ml
Al Kp = ----ommm-- S U U G p—



Azs Kh: """"" ; ks ; Azs: ks """"

h; , hy,, bi, by deben cumplir las condiciones generales dadas para zapatas centradas.

¢ Dimensionamiento de la columna

De acuerdo con lo visto, el momento M” debe ser absorbido por la columna. La distribuciéon de momentos es la
misma (Figura VI — 23) depende de la rigidez relativa a flexion de columna y viga; si ésta es poco rigida frente
a la columna se puede adoptar el esquema I, si por contrario existe rigidez suficiente se adopta el esquema II.

La columna se dimensiona a flexion compuesta tal cual lo visto en el capitulo II, a su vez a los efectos de darle
mayor rigidez a la flexion a nivel del fuste de la base, en algunos casos, cuando el espacio lo permite, se
ensancha la columna aumentando de ese modo su inercia (Figura VI — 25).

En los ejemplos anteriores el tensor se materializaba a una altura h, pudiendo coincidir con una viga del
edificio, la cual se debera dimensionar a flexo — traccion.

Si se desea disminuir el momento en la columna se puede colocar un tensor al nivel del fuste de la base que se
une a la otra base, debiéndose verificar esta ultima al deslizamiento. En la Figura VI — 26 se observa esta
solucion, con los diagramas de momentos flexores en la columna para los esquemas [ y II (columna articulada o
columna empotrada) ya explicados; el momento de dimensionamiento es N.e/2.

i =

L

Figura VI.25

d) Esfuerzo en tensores y de deslizamiento en la base

Se presentan dos casos de acuerdo con la ubicacion del tensor:

CASO 1 (Figura VI —23)

ESQUEMA 1 F=---

ESQUEMA Il F=1,5 -

CASO 2 (Figura VI —26)




ESQUEMA I F=1,5 - T
hy 2.h,
ESQUEMA II M M
F=1,5- +0,75 --mr
hy hy

La verificacion al deslizamiento se efectia de acuerdo con lo explicado en el punto VI.2.2.4 y los tensores se
dimensionan con el procedimiento desarrollado en el Capitulo VIIL.
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V1.2.4 ZAPATA DOBLEMENTE EXCENTRICA




Esta zapata se utiliza para columnas de esquina, las hipotesis y proceso de calculo son similares a las explicadas
para bases excéntricas, s6lo que en este caso aparecen excentricidades en las dos direcciones, que provocan
flexion oblicua en la columna, siendo necesario materializar tensores en dos direcciones.

En la Figura VI-27 se observa una base para columna de esquina con sus dimensiones, y el diagrama de
tensiones uniforme o sobre el terreno; su resultante R y la carga N de la columna no coinciden, apareciendo en
las direcciones de a, y a, las excentricidades e; y €, que provocan un par de momentos.

M1 =N. €1
Mz =N. (S}

Que deben ser absorbidos por la columna. Estos momentos se equilibran mediante el esfuerzo producido por el
frotamiento entresuelo y base, y tensores a una altura h-



tensor T,

Proceso de célculo

a) Verificacion de la tension en el terreno

by

t

tensor T,
T
.
. “-\.\
T
by
“\\ A
d,
| \-;tj
93 'ﬁkyﬁn
/ S

Fiqura VI.27.

P=N+N;+N,



2
a.a
En general, es conveniente que la relacion a,/a; sea igual a la relacion cy/c;.

¢) Determinacion de los esfuerzos en la zapata

La columna estd sometida a flexion compuesta oblicua, los momentos flexores dependeran de la ubicacion de
los tensores y si se trata de esquema I (articulado) o esquema II (empotrado). Llamando M; =N. e; y My =N. e,
resultan:

CASO | GRS D2
(FIGURA NI 23) ( FIGURA ¥I 26)
ESQUEMAT | ESQUEMA TI | ESQUEMA I ESQUEMA II
M} | Ng D=Yo N.e, L=5 N. e, N.ey
h h 2 2
- h-do h-do| N.e N, e
j‘fa N E!' R N E':_;—h'r— _.TE —EJ

T

e

|

*

z
¥

Figura VI.Z28,

d) Esfuerzos en tensores y de deslizamiento en la base

CASO I (Figura VI-23)

Ml M2
ESQUEMA I F, = cooomeeev : Fy = emmeee
h h
Ml M2
ESQUEMA Il F;=1,5----- ; F) = ——--
h h
CASO 2 (Figura VI —26)
M, M; M, M,
ESQUEMA I [ I p— T . R=15 .
hy 2.hy h 2.h,
M, M, M, M,
ESQUEMA II Fy= 1,5 ccome + 0,75 wcemeee  Fy= 1,5 40,750



Figura vi.29.

a <15°
ah=tga
F=N.tga
N
I\
cos a
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 soportada
por un tensor convenientemente anclado.
Para evitar fuertes cargas en el tensor y esfuerzos secundarios originados por el monolitismo, es aconsejable que
el angulo de desviacion de la columna a sea inferior a 15 °. El plano de asiento de la base formard con la
horizontal un angulo igual al de desviacion de la columna.

VIL.3 ZAPATAS COMBINADAS

Si la distancia entre columnas vecinas es tan reducida que las respectivas bases se superponen o quedan muy
proximas entre si, convendra reemplazarlas por una base unica. Las zapatas de esta clase, que reciben la carga
conjunta de dos o mas columnas, se denominan zapatas combinadas.

El empleo de bases aisladas tampoco resulta practicamente factible en columnas de medianeria, segiin se ha
visto, cuando estan sometidas a cargas considerables; en estos casos, debe recurrirse a zapatas combinadas o
bien a bases con viga cantilever.
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Figura VI.30.
Cuando la rigidez de la base es grande se puede suponer una distribucion uniforme o lineal de las tensiones en
el terreno partiendo de la expresion
N M
c= +
F w

Como ejemplo, tomemos la zapata de la Figura VI —31.

qu + N,
- "’/’—;‘HI /‘H‘“\H? /"_"\:4:
F “ ;LT - _{“‘i—*{f’
G

Figura vI.31.

Tomando momentos respecto del baricentro G de la zapata media



N3. 63—N1.e1+M1+M2+M3

e =
P

Donde
P= Ng+Nt+N1+N2 +N3

Luego, las tensiones en el tramo resultan:

(O3]
P 6e
= (1 %+ -—-- )
dy . a3 ap
G2
donde debe ser
(9] < GOtadm

En general, resulta conveniente que la recta de accion de la resultante de cargas verticales P pase por el
baricentro de la base; por ejemplo, si los momentos

\

% Y3 /

Figura VI.32,

M, Mz y M3 son producidos por accion del viento, es beneficioso tanto para el terreno como para la base, que la
zapata sea centrada respecto de la resultante P debida unicamente a peso propio de base, de tierra y a las
reacciones en columna provocadas por cargas permanentes 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.

Para calcular los esfuerzos en la zapata de la Figura VI — 31, se calcula primeramente el valor de e:
N3. 63—N1.e1+M1+M2+M3

e =
N
Llamando XN = N; + N, + N3, resulta:
o1 >N 6e
= (1+ )

(e29) ap.as ai



Las solicitaciones en el sentido longitudinal son absorbidas por la zapata como una viga de ancho by y altura dy
apoyada en las columnas (Figura VI —33).

#_En__;#

Figura VI.33.

En la Figura VI — 34 se pueden apreciar los diagramas de carga, corte y momentos flexores de la zapata
combinada del ejemplo.

Es importante sefialar que no deben obtenerse las solicitaciones en la zapata resolviendo una viga continua
apoyada en las columnas, ya que en este caso se conocen de antemano las reacciones en los apoyos; se deben
calcular M y Q suponiendo la zapata como un cuerpo cargado con el diagrama q; = o) . a; y con las descargas de
columnas.

Una vez determinadas las solicitaciones M y Q se procede al calculo de las armaduras de flexion y corte tal cual
lo explicado para vigas en el Capitulo I'V.

En el sentido transversal de la zapata se debe calcular el momento en los voladizos de la base de acuerdo con lo
explicado para bases centradas.
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Figura VI1.34.

El o = constante Yy con un ancho a, = constante
Resulta:

M2 = O === (tm/ m)

Si 6 # constante, 6; >> o, y el ancho a, no resulta constante, se debera dividir el largo a, en fajas, calcular los
correspondientes M, y dimensionar para cada una la armadura correspondiente A%. Asimismo se debe colocar
en la zapata una armadura longitudinal A , que no resulte menor que A% /5 (ver Figura VI — 33).

Las disposiciones generales para vigas y bases ya citadas son validas para zapatas combinadas, debiéndose
cuidar como en toda fundacion los limites de figuracion.

Asimismo, si es necesario doblar barras para absorber esfuerzos de corte, es preferible hacerlo en angulos de 60
° dado que las vigas de fundacion son de altura importante.

La Figura VI — 35 muestra la distribucion de armaduras tipica en este tipo de base.
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Figura VI,35.

V1.4 ZAPATA CON VIGA CANTILEVER

En este tipo de base, la zapata correspondiente a la columna exterior (columna de medianera) esta vinculada a la
columna interior mas proéxima mediante una viga, solidaria con dicha zapata. La funcion de la viga consiste en
resistir el momento flexor producido por la excentricidad de la carga que actia en la columna exterior con
respecto a la reaccion del terreno.
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Figura VI.36.




Proceso de calculo
1) Se predimensiona la base excéntrica de modo de obtener a;

donde

F; = superficie de la base excéntrica.

N, = carga de la columna C,;

Otadm = tension admisible del terreno

v = coeficiente de mayoracion de carga, en general 1,1 con el fin de tener en cuenta el peso propio de la base y
el de tierras.

a
Se adopta una relacion de lados a = ------- , en general es aconsejable o > 2 luego siendo
a1
— _ 2
F1—a1.az—0t.a]
Resulta

ar = \/Fl/(l

El esquema de célculo se observa en la Figura VI-37, del analisis del mismo

Ni| :
1 | 1[,“

B

Figura VI.37.




Surge que la viga cantilever, descarga la columna auxiliar C, y eleva la carga sobre la base excéntrica, luego
el lado a; no debe ser excesivamente grande, pues la descarga en C, aunentaria.

2) Tomando momentos respecto de B, se determina R,

aj
| p— )=7.N.. 1
2
1
Rt:'y. N1 """"""""
aj
a-—)
2

Se calcula ahora R, , reaccion en el apoyo B.
R2 = R1 —v. N1

Se debe verificar que
N,>1,5R;
De lo contrario, se debe trabajar con un valor de a; menor. Obtenido R; ahora determinar a,:

Ry
az -

3) Se procede al célculo de las solicitaciones en la base excéntrica tal cual lo explicado oportunamente, con
0 = Gradm como ordenada del volumen de tensiones.

4) Se procede al dimensionamiento y calculo de la base centrada, como carga para verificacion de las
tensiones en el terreno se adopta:

N=1,1N,-0,5R,

A la reaccion R;, se la afecta de un coeficiente de minoracion = 0,5. Como carga para el calculo de las

solicitaciones en la base se adopta:
N= N2 — 0,5 R2

El proceso de calculo y dimensionamiento se efectia tal cual lo explicado para bases centradas.
5) Se procede al calculo de solicitaciones en la viga, utilizando el esquema de carga de la Figura VI — 37.
6) Luego se dimensiona la armadura a flexion y corte de acuerdo con lo explicado en el capitulo IV de
VIGAS.
La altura de la viga se reduce de modo que el empalme con la columna central, posea poca inercia
transmitiendo un esfuerzo flexor practicamente nulo a la columna.
Esta reduccion de altura debe ser tomada en cuenta al dimensionar la armadura de flexion y corte, ya que se
reduce el brazo elastico y el momento de inercia.
En la Figura VI — 38 se muestra la disposicion de armadura tipica de una viga cantilever.
En la base excéntrica, la armadura en la direccion 2, se calcula del modo explicado en el punto VI.2.3.
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Figura VI.18.

V1.5 PLATEAS DE FUNDACION

En los casos en que la presion admisible del terreno es reducida a las cargas actuantes muy elevadas,
conviene adoptar como base de fundacion, una losa continua que apoya sobre vigas invertidas vinculadas a las
columnas.

Cuando la rigidez de la estructura de la platea es grande, y las columnas, ademas de estar distribuidas
simétricamente, transmiten cargas muy similares, el calculo de la platea puede realizarse suponiendo a la
misma como un entrepiso de losas y de vigas, invertida, cuya carga sea la reaccion del terreno, que puede
admitirse como uniformemente repartida en este caso.

Si la platea no es lo suficientemente rigida, o las cargas transmitidas por las columnas no son uniformes, el
calculo debera efectuarse segun la teoria de las fundaciones continuas apoyadas en medios elasticos.

VI.6 PILOTES

VI1.6.1 INTRODUCCION

Cuando el suelo donde debe fundarse una estructura, alcanza capacidad portante a profundidades muy
grandes, mayor de 8 a 10 metros, es preferible utilizar una fundacion sobre pilotes en lugar de las zapatas ya
descriptas. Este tipo de fundacion consiste en un cabezal rigido (en general de forma prismatica) sobre el cual

apoya la columna o tabique o varios a la vez; el cabezal a su vez transmite dichas cargas y los pilotes que
pueden ser verticales e inclinados segun el tipo de carga.

s columna
—ia
,1(_ . |
|
cabezal
d, | e
L
|
| 1
; pilotes Figura vI.39.
I = SRR Lol Figura v1.22

) C

Los pilotes pueden ser.
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prefabricados : Estos pilotes son hincados en el terreno mediante martinete, el diametro maximo es en
general de 60 cm.

Hormigonados in situ: Se realiza primeramente la perforacion en el terreno, para luego colocar la
armadura y el hormigon.

En este caso los diametros pueden ser mucho mayores ya que no existen problemas de transporte ni de
hincado.

CAPACIDAD DE CARGA DE UN PILOTE

De acuerdo con el 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 a través de la punta del pilote.
b) por friccidon: Se transmite la carga mediante las fuerzas de friccion entre pilotes y suelo.

En general, todo pilote transmite su carga parte por punta y el resto por friccion, y su capacidad portante
depende de sus dimensiones y de las caracteristicas del terreno.
Las siguientes son algunas formulas aproximadas para el calculo de la capacidad portante de pilotes.

en arenas
nn. ©.R.L
Qu=0Q, +Qr= F Rl — pilotes prefabricados
25
N ILR.L
Qu= Qp +Qr=4.n.m. G — pilotes hormigonados in situ
50

- en suelos cohesivos

Qu=Qp+Qr=9.c..m. R*=2.c,. =.RL
Siendo

n = resultado del ensayo de penetracion bajo la punta del pilote.

ny, = valor medio del ensayo de penetracion normalizada a lo largo del fuste.

¢y = cohesion del suelo.

ca.= valor de la adherencia suelo — pilote.

R =radio de pilote.

L = largo enterrado del pilote.

Las cuatro primeras magnitudes —n , ny, ¢y, C,, - S€ obtienen del estudio de suelos.

Un modo mas acertado para estimar la capacidad portante de un pilote es a través de un ensayo de carga.
Para pilotes hincados suelen utilizarse las formulas de hinca, dos de ellas en la formula holandesa que
expresa:

Wi h Wi
Qadm =

6.s Wi+ W,

W,, = peso del pilote (t)

W = peso del martillo (t)

h = altura de caida del martillo en el Gltimo golpe (m)
s = rechazo del ultimo golpe del martillo (mm)



Ademas de verificar la capacidad pertinente de un pilote es necesario verificar la capacidad de todo el
pilotaje. A los efectos de un mejor conocimiento sobre este tema se recomienda recurrir a la bibliografia
citada sobre suelos y fundaciones.

V1.6.3 CALCULO Y DIMENSIONAMIENTO DE PILOTES Y CABEZAL

El numero de pilotes necesarios después de la capacidad resistente de los mismos, el nimero minimo es
dos pilotes por cabezal si esta arriostrado transversalmente, de lo contrario deben colocarse 3 pilotes por
cabezal.

Del mismo modo un cabezal continuo que soporte varias columnas debe poseer doble fila de pilotes si
no posee arriostramiento transversal.

En el célculo de las solicitaciones en los pilotes se presentan dos casos:

a) esquemas isostaticos

Figura vI.40.

En los tres casos de la Figura VI — 40 pueden obtenerse los esfuerzos en cada pilote mediante una
descomposicion de fuerzas.

b) esquemas hiperestaticos

Dado el siguiente cabezal de 6 pilotes, sobre el cual apoya una columna rectangular que transmite esfuerzos N,
M,, My y llamando

My M,
€x = ;€= se puede calcular en forma aproximada, el esfuerzo
N N
en cada pilote mediante la siguiente expresion:
1 Cx . Xj Cy. Yi
P=N( + + )
n )y xzi Zyzi

n = numero de pilotes

Xi, ¥i = coordenadas de cada pilote



ok |

Figura VI.41.

Cuando sobre el cabezal actia una carga horizontal resulta conveniente colocar pilotes inclinados de modo que
trabajen a esfuerzos directos y no a flexion, para evitar excesivas deformaciones y fisuras peligrosas en el
pilote.

N
M T
}

Figura VI.42.

Si P; es la carga por pilote debido a N,M por condicion de equilibrio debe ser:
X Ptgai = H

Luego el esfuerzo en cada pilote inclinado resulta

La carga en cada pilote debe ser menor o igual que la capacidad portante de los mismos. En lo posible hay que
evitar pilotes que trabajen a traccion.

Los pilotes pueden ser de seccion circular, rectangular o anular y deben dimensionarse a compresion o a flexion
compuesta, segun el caso.

El recubrimiento es de 5 cm, didmetro minimo de barras longitudinales = 12 mm y cuantia minima = 0,8 %..
Como barras transversales se utilizan, en general, estribos en forma de hélice de diametro minimo 6, = 6 mm,
con un paso maximo de 12, 6; y no mayor de 10 cm.

Para determinar la armadura del cabezal se calculan los esfuerzos en el mismo suponiéndolo rigido, la
condicién de rigidez es:



Donde
do = altura total del cabezal
a = distancia entre filo de columna y el piloto mas alejado

La distancia entre ejes de pilotes debe ser mayor o igual que 2,5 d, elegido d el diametro 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 traccion en ambas direcciones. Por ejemplo, en la Figura VI — 43 se muestra un
cabezal de cuatro pilotes, llamando P; la accion en cada uno de ellos y suponiendo P; > P, > P3 > P, la armadura
principal en la direccion x se obtiene a partir de los momentos de las fuerzas P; y P, respecto del eje 1-1 y la
armadura principal en la direccion y, se obtiene a partir de los momentos de las fuerzas P; y P, respecto del eje
2-2.

Y
1
|
}
1 f ]
O O
2 LM 1 2
-f'—-a...,l
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| N |
2() ] CZ LF
t P A
|

Figura VI.43.
Obtenido el momento en cada direccion, el esfuerzo de traccion T resulta:
M;
Ti | —
Z

M; = momento respecto del filo de columna de las cargas en pilotes
z=0,85.h
r = recubrimiento > 5 cm

y la armadura

Agi = -mmmemme
Gs

con
6o=Ps/ 1,75

Esta armadura debe prolongarse en todo el largo del cabezal y anclarla convenientemente.
2P
Se debe verificar el corte en las secciones 1-1 y 2 -2 adoptando t = -------

bi. V4
En general es preferible que la altura del cabezal sea lo suficientemente importante, para evitar la armadura de
corte, colocando solamente estribos minimos.
Se debe ubicar sobre las caras del cabezal una armadura de piel con su separacion entre barras no mayor de 40
cm y de diametro 6 < 10 cm de este modo se pueden evitar fisuras que aparecen por contraccion del hormigoén.
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Esfuerzos T, y T, en diferentes cabezales para carga N

a) Cabezal de dos pilotes
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b)

c)

Cabezal de tres Ei]ute_s
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Cabezal de cuatro pilotes
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d) Cabezal de cinco pilotes

Cabezal de seis pilotes

e)
|
@ SR LY
/ A e N [o.f -
. Edsasd e L [21 1.5c,]
Ly -
| X N :L"’?r T = 6 z [‘-"crs -'cl]
Y
AP
A

los efectos del dimensionamiento se supone que la carga P es llevada al empotramiento a través de una fuerza
de compresion D, y una fuerza Z, de traccion en la parte superior de la ménsula, el valor de Z, resulta:

Donde
Z=10,85.h

La armadura necesaria resulta:

Z,

Ay = -mmmee- (sz)
Gs
donde
Bs
0Gg = ---------
1,75
Si en lugar de la carga vertical P, actfia una fuerza horizontal H el esfuerzo Z resulta:
Ah
Zy=H (1 + -=-- )
Z

Cuando actian simultaneamente (P + H) , el esfuerzo de traccion Z resulta la suma de los valores anteriores, o

s€a



Si las cargas actuantes son importantes es necesario verificar las tensiones de compresion inclinadas que siguen
la direccion de D, (Figura VII — 3).

=

Figura VII.3J.

La distancia de la recta de accion de D respecto del punto Q es:

0,85 b.a
X =
V0,72 . h* +a’
Luego, tomando momentos respecto del punto 0, el esfuerzo D resulta
P.a+ H.Ah
D= oo
X

La comprobacion de la tension de compresion se efectia del siguiente modo, en el plano de las fuerzas se
adopta como ancho de biela el valor ¢ = 0,2 h y se admite como tensién maxima de compresion, suponiendo
una distribucion rectangular, el valor de 0,95 Bg; luego el ancho necesario by de la ménsula corta debera ser:

v.D
bnec 2 mmmmmmmmmen
0,19.h.Br
Donde vy =2,1
D
O sea bree> 11 =mmmmmmmnmv
h.Br

La armadura principal debe ubicarse en la parte superior de la ménsula sobre todo el largo a y a partir del borde
de empotramiento se debe dejar largo de anclaje suficiente y en lo posible formando bucle.

Las fuerzas de traccion originadas por las tensiones de compresion creadas por D deben ser absorbidas
mediante estribos horizontales, distribuidos en la altura de la ménsula. Se puede adoptar como armadura de
estribos:

ASE 2 - As principal



() Armadura principal
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Figura VII.4. £

Si la carga P cuelga de la ménsula corta, debe llevarse dicha fuerza hacia arriba mediante una armadura

adecuada y con suficiente anclaje, para luego determinar las armaduras principales de acuerdo con lo
explicado.

Si la ménsula corta sirve de apoyo para una viga se puede proceder del siguiente modo (Figura VII — 5):

Ly s

7

.
AP

£ ]

Figura VII.5.

Se supone que una parte de la carga P; = 0,6.P es absorbida mediante el esquema de armado A, que es el
explicado anteriormente.

Una carga P, = 0,6 P se supone que cuelga de la ménsula apareciendo en consecuencia una fuerza de traccion
inclinada Zg y una fuerza de compresion Dy, horzontal, cuyas magnitudes son:



Oy = =-------—-
1,75

En el caso de ménsulas donde d > 2% se dimensionara la armadura adoptando como altura de célculo h ) 2%
medida desde el borde inferior de la ménsula.

a
Z,=P -
z
siendo
z=0,85.h=0,852.a=1,7d
e
A
L d>1a
e
Or h=2a
£ A
Figura VII.6.
Luego
P
Zy = --mmmmmeen
1,7
La armadura a colocarse a una altura h, medida desde el borde inferior resulta:
Zy
Ay = -
Bs/1,75

En el borde superior debe colocarse una armadura A’ = A

VIIL 2 VIGAS DE GRAN ALTURA O VIGAS PARED

Se denomina viga pared el elemento estructural de superficie plana que esta sometido a cargas contenidas en un
plano, y para el cual no son validos los principios de vigas esbeltas (conservacion de secciones planas).
Se consideran vigas pared a aquellos elementos que cumplen las siguientes condiciones (ver Figura VII — 7).

- Viga de un tramo---=-==-======m oo e >0,5
- 1




- Viga de 2 tramos o tramo extremo de viga continua d1>0.4

- Tramos interiores de vigas continuas d/1>0,3

- Ménsulas d/1>1

En vigas pared el brazo eléastico z no resulta igual a 0,85 . h como en vigas esbeltas, sino que se obtienen valores
menores aumentando de este modo la armadura.

SRRUNREREEL

I

Figura VII.7.

Los esfuerzos de traccion se tramo y apoyo Zpy Zs se pueden determinar mediante el siguiente esquema de
calculo aproximado: se resuelve la estructura, ya sea viga simplemente apoyada, continua o en ménsula, como
si fuera una viga esbelta, luego los esfuerzos de traccion Zg y Z resultan:

MF; Mg

Mg = momento flexor en el tramo;

M;;= momento flexor en el apoyo;

Zr; = esfuerzo de traccion a tomar con armadura en el tramo;
Zi = esfuerzo de traccion a tomar con armadura en el apoyo;
zri = brazo elastico en el tramo;

Zsi = brazo elastico en el apoyo.

Los valores zp y z¢ resultan:

- Vigas de un tramo

d
para 0,5<d/1<1,0 z¢=0,3.d(3 - - )
1

para d1>1,0 z¢=0,6.1

- Vigas de dos tramos vy tramos extremos de vigas continuas
d
para 0,4 < d/1< 1,0 26=2,=0,5 . d(1,9 - ~--0)
1




para d1>1,0 zr=2zs=0,45 1

- Tramos interiores de vigas continuas

d
para 0,3 <d/1<1,0 zr=12=0,5.d(1,0 - ——--- )
1
para d1>1,0 zr=17s=0,4.1
- Ménsulas
para 1,0 <d/1<2,0 zs=0,651+0,1.d
para dl1>2,0 zs=0,85.1
La armadura para tramos y apoyos resulta:
Z¢ Zs
Agp = ------ 5 Ags = ------
Os Os
donde
Bs
Gs = mm—m———-
1,75

Disposicion de la armadura principal de tramos v apoyo

La armadura correspondiente al o los tramos se distribuira, cualquiera sea el esquema, en una altura
h'=0,1.1
h'=0,1.d

se adopta la menor de las dos.

La armadura correspondiente a los apoyos se distribuira del siguiente modo:
en apoyos de vigas continuas : Figura VII — 8 en sombreado se indica la zona de distribucion de armadura A




Figura vii.sa.

en apoyos de ménsulas: Figura VII - 9

en apoyos da ménﬂu.].n‘s_: Fipura VII-9

031

Figura VII.9.

La armadura principal de tramo se prolongara sin reducciones hasta los apoyos.
El 50 % de las armaduras de apoyos se prolongaran en toda la luz de los tramos adyacentes, y el resto se llevara
en un largo 1;/3 a partir del filo de apoyo sin largo de anclaje, donde 1; es la luz de tramo adyacente.

El ancho minimo de las vigas pared es b = 10 cm. Deberan ser armadas en ambas caras mediante mallas cuya
seccion minima /metro debe ser:

paraacero BS't 22/34: 2,5 cm*/cm
0,0009.b.d
Para acero BSt 42/50 1,5 cm?/cm

50/55 0,0005 .b.d



La separacion entre barras de la malla debe ser:
s<2b
s<30cm

Estas mallas ubicadas en cada cara, pueden ser consideradas como parte de la armadura principal.

Todas las cargas suspendidas, - se consideran como tales las comprendidas en un semicirculo de radio 0,5 1 (ver
Figura VII — 10) —deden ser absorbidas mediante armadura de suspension convenientemente anclada; puede
considerarse como parte de las mismas la armadura cruzada minima en ambas caras ya citadas.

Del mismo modo, es el caso de apoyo de una viga pared sobre otra, deberd colocarse en esta Ultima una
armadura de suspension mediante barras dobladas o estribos calculada para toda la carga, de modo de asegurar
la transmision de la reaccion de una viga a la otra.

piqura VII.10.

Se deben limitar las tensiones principales de compresion en el hormigdn, un célculo aproximado es el siguiente:
Se determina la presion en el apoyo

p = e ———
c.b
¢ = ancho de apoyo, no debe adoptarse mayor que el 20% de la luz menor de las vigas contiguas.
b = ancho de la viga pared.

R = reaccién en el apoyo.

Luego debe verificarse que

Br
Para apoyos extremos p<0,85 -
2,1
Br
Para apoyos centrales e —
2,1

Si la viga pared apoya en forma indirecta, o sea, no apoya sobre columna o tabique, se debe reforzar en el apoyo
una zona cuadrada de lado 0,35 d 6 0,35 1, la menor de las dos, con una armadura adicional que se determina del
siguiente modo:

Si denominamos Q =corte en el apoyo



Qadm = 0,10.1b.Bx

a) Sl Q S 0’5 Qadm
Se domensionara 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.

b) Q > 095 Qadm
¢) Ademas de barras cruzadas y estribos, se deberan colocar barras dobladas, cada uno de los tres tipos de

armado deben ser dimensionados con el 50% de Q.

No es necesaria la verificacion al corte ya que se dimensiona la viga pared y su armadura para las tensiones
principales de compresion y traccion.

- {1 1 >3- malld en ambds cores

_ @rmadura principal

armadura de refuerzo

Figura VII.1l.

VII. 3 TENSORES
Los tensores son elementos que trabajan a traccion, donde el hormigén no colabora siendo el acero el unico

material resistente. Se deben dimensionar a traccion pura de acuerdo con lo explicado en el Capitulo II, y han de
limitarse las fisuras en el hormigon siguiendo los lineamientos que se explican en el Capitulo VIII.

Figura VII. 12,




Veamos la losa de la Figura VII-12, suspendida en una de sus esquinas por un tensor, para que éste trabaje, la
losa debera descender de modo tal que las barras de acero del tensor la acompafien entrando en carga hasta
alcanzar la tension de calculo By/ 1,75. Cuanto mayor sea esta ultima, menor resulta la armadura del tensor, pero
sera necesaria una mayor deformacion en la losa, que en algunos casos puede provocarle fisuras indeseables.

Es conveniente entonces, que la tension de célculo utilizada en el dimensionamiento del tensor sea baja,
reduciendo asi la deformacion de la estructura que sostiene.

A modo de ejemplo, ver Figura VII — 12

2400 --{
I

1157

Figura VII.13,

Bs

CASO 1 Bs = 4200 t/em®  tensién de calculo: Og = ------- = 2400 t/cm>
1,75

Deformacion especifica de las barras: g;

Descenso de la losa: f;
Bs

CASO 2 Bs =2200 t/em®  tension de calculo: Og = ------- = 1257 t/cm?
1,75

Deformacion especifica de las barras: €,
Descenso de la losa: f;

Siendo g, <g; con €= cmmmeeee

l, = largo inicial del tensor
l¢ = largo final del tensor
resulta £, < f

Un modo de evitar deformaciones excesivas sin aumentar la armadura del tensor, es provocar una tension previa
en las barras de acero que asegure la existencia del esfuerzo supuesto en el calculo.
Un detalle constructivo muy importante a tener en cuenta es evitar que las barras se coloquen desviadas o
curvadas, deben ubicarse perfectamente rectas para impedir que el acero “ utilice ” parte de la fuerza de trabajo
para enderezarse; es decir, que el acero debe entrar en tension al iniciarse la carga.

VIL.4 ACCIONES HORIZONTALES SOBRE EDIFICIOS

Debe recordarse al proyectar la estructura resistente de un edificio, que los mismos pueden estar sometidos a
esfuerzos horizontales provocados por la accion del viento, sismo o efectos dindmicos.



En el caso del viento, las caras del edificio actian como pantallas que reciben el empuje del mismo; a mayor
relacion altura/lado menor del edificio, mayores resultan los efectos del viento sobre la estructura. El mismo
produce efectos dindmicos que pueden traducirse en cargas horizontales y verticales sobre el edificio.

Para absorber dichos esfuerzos horizontales, puede proyectarse una estructura constituida por tabiques de
hormigén armado (verdaderas ménsulas empotradas en la fundacion, de gran rigidez a la flexion, o porticos
constituidos por las columnas y vigas de los entrepisos del edificio; cabe también la solucion mixta, porticos y
tabiques trabajando en conjunto.

Las tres soluciones basicas que hemos dado (existen numerosas variantes) permiten absorber las cargas
horizontales y verticales, trasladandose hasta la fundacion.

En nuestro pais, existen reglamentos referidos a la accion del viento y el efecto sismico.

Para el estudio, analisis y solucion de estos problemas se debe recurrir a la bibliografia especializada citada en
esta publicacion.

CAPITULO VIII

VERIFICACION DE FLECHAS. LIMITACION DE FISURAS. DISPOSICIONES DE ARMADO

VIIL.1 VERIFICACION DE FLECHAS

Se deben evitar excesivas deformaciones de vigas o losas pues afectan el buen servicio de la estructura
propiamente dicha e influyen negativamente sobre otros elementos no estructurales del edificio: por ejemplo:
a) Aspecto estético y de funcionamiento
No es agradable observar una viga de un edificio con una flecha excesiva, y menos ain transitar por una
pasarela de gran luz donde se ” siente ~ el descenso de la misma.

b) Fisuras en muros de mamposteria
Si una viga desciende excesivamente, se apoyara sobre el muro de empotramiento ubicado por debajo de ella,
transmitiéndole parte de la carga; en el muro, que no esta en general dimensionado para soportar dicha carga,
apareceran fisuras, que si bien pueden unicamente afectar la estética del edificio, en otros casos resultan
inadmisibles.
En el momento de cargar una viga de hormigon armado se producira un descenso de la misma, denominada
flecha instantanea, que puede calcularse con las formulas de la teoria de la elasticidad pero, teniendo en
cuenta que estamos trabajando con una pieza constituida por dos materiales, hormigén y acero, donde
aparecen fisuras que varian la rigidez de la pieza.
A partir del momento en que entra en carga, la flecha del elemento aumentara debido a las propiedades
reologicas del hormigén (comportamiento del material, bajo carga a lo largo del tiempo), de modo que la
flecha total en un instante t es la suma de la flecha instantdnea mas la flecha diferida.
En general, para edificios comunes, la limitacion de la flecha total puede adoptarse en:

f = flecha total
1 =luz de la pieza

En los Capitulos III y IV se han dado relaciones entre h = altura util de la pieza y 1 = luz de la misma, para
losas y vigas de edificios de viviendas, que de cumplirse aseguran la limitacion de flecha.

Se procedera a describir un método aproximado de célculo de flechas, instantanea y diferida; para un céalculo
mas preciso puede recurrirse a la metodologia desarrollada en el Cuaderno 240 de la Comision Alemana para
el estudio del hormigén armado.

El valor de la flecha instantdnea resulta:



a = coeficiente que tiene en cuenta la sustentacion y estado de carga del elemento. Figuras VIII-1 y VIII — 2
(validos para vigas y losas armadas en una direccion)

M = momento flexor maximo en el centro del tramo o en el apoyo de ménsulas.

1 =luz de la pieza.

Ep = modulo de elasticidad longitudinal del hormigdn, se obtiene del Capitulo 1.

J. = momento de inercia efectivo de la seccion

Siendo

MF MF Es
Ty = (e Y Ty + 0,85 [1 — (---——- e CAg (1 -ky)
M M  E

Donde

Boz - Jo
M= momento de fisuracion = ------------

Ya
By, = resistencia a la flexo — traccion = 0,75 \/Bch
Y = distancia a la fibra mas alejada del baricentro de la seccion considerada homogénea
J, = momento de inercia de la seccion, considerada homogénea (ver Tabla T.70).
Es = modulo de elasticidad longitudinal del acero.
A, = armadura de traccion
h = altura util.

ky = coeficiente para ubicar el eje neutro, se obtiene de las tablas Ky,

Si resulta J. > J,, se debe adoptar J. = J,,
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Figura VIIiT.2.

Para calcular el valor de la flecha instantanea, f, en losas, se utiliza la expresion (I). Para losas armadas en una
direccion se utilizan los valores de las tablas de las Figuras VIII — 1 y VIII — 2 para losas armadas en dos
direcciones se recurre a la Figura VIII — 3, los valores de o estan referidos a I, suponiendo Ix < I, y el momento
en el centro de la losa My (direccion x), de modo que las expresiones de f, y J. resultan:

T = (commee? By + 0,85 [1 (o)’ ] mee Ay B0k
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Donde k corresponde al dimensionamiento de la armadura en la direccion x.
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Figura VIII.3.

Para obtener la flecha total (suma de la instantanea y diferida) se mayora B veces el valor de f,, este factor
depende del clima, de la edad del hormigén al entrar en carga y de la relacion entre la armadura comprimida y
traccionada; luego la flecha total resulta:

fi= B fo

El valor B se obtiene de la tabla de la Figura VIII — 4 y han sido indicados en las Recomendaciones del CEB —
FIP.



YVALORES DE /5
EDAD DEL
AS HORMIGON CLIMA
25
A AL ENTRAR |
’ EN CARGA PECQ: | B0
0 1 mes 3,0 2,0
b meses 20 15
- | mes 22 16
' b meses 16 1,3
1 mes 118 tr"
1 6 meses 14 1,2

Figura vIII.4.

VIIL2 LIMITACION DE FISURAS

VIII.2.1 VERIFICACION GENERAL
Se considera verificada la limitacion del ancho de fisura cuando se cumple una de las siguientes tres
condiciones:

1) 1, <0,3%
donde pz = 100 -----mmmmmmmmmmee-
h = altura util de la seccién
by = ancho de la seccion
k. = se obtiene de las tablas K,
A, = armadura total

2) ebarra < ds

ds = obtenido de la tabla de la Figura VIII-S5.

CASO a: Se supone el 70% de la carga de servicio, pero no menor que la carga permanente.
CASQ b: carga total.



ds

ARG e PR e NORMAL REDUCIDO JMUY REDUCIDO
a b a b a b
ACERO  LISO BSt 22/34 28 | 28 | 28 | 25 | 28 | 18
ACERO NERVURADO BSt 4240 | 28 | 16 | 20 | 12 | 14 | 8
ACERO LISO PARA
12 8,5 10 5 6 4
MALLA BSt 50/55
ACERO NERVURADO PARA
SRELA BEy 50/55 12 12 12 75 (85 5

Figura VIII.S.

3) BiareaMM) < de= =

M)

s (/e m?)

Los valores de r se obtienen de la tabla de la Figura VIII-6.

r

ANCHO DE FISURA FROBABLE MORMAL REDUCIDO |MUY REDUCIDOY
ACERO LISD 60 L0 25
ACERO CONFORMADO 120 a0 50

Fiqura VIII.b.

Figura VIII - 6

Valores de 644

ACERO 22/34 =0,88 t/cm”




ACERO 42/50 =1,68
ACERO 50/55 =2,00

Este didmetro maximo d estd representado en las Tablas de K; para un estado de solicitacion de flexion
compuesta con gran excentricidad (tablas Ty, Ta, T3).

VIII.2.2 VERIFICACION ESPECIAL

En los casos en que se requieren estructuras estancas, por ejemplo depositos de liquidos, se debera efectuar
una verificacion en estado I; el proceso a seguir es el siguiente:

a) Determinacion de la tension de comparacion

- casos normales de estanqueidad oy ="V (kg/em?)

- casos especiales de estanqueidad : oy, =0,85 3 \/Bch

Donde B\ resistencia caracteristica cilindrica del hormigon a utilizar
b) Determinacion del espesor ideal y verificacion

ON
di=d(1+ ) (cm)

d : espesor de la seccion transversal
N M
ON = -====--- oM = -====---
A W
A. 4rea de la seccion transversal (cm?)
W: médulo resistente de la seccién transversal (cm®)
N : esfuerzo normal (kg)
M: momento flexor (kgem)

Si: N>0 on >0

N<O on<0
M se considera siempre positivo.

Calculado d;, de la tabla siguiente el coeficiente 1) :

d; (cm) n
<10 1
20 1,3
40 1,6
>60 1,8

Luego, la condicion a cumplirse es:
n.(on+om) <oy

De no verificarse, es necesario aumentar el aspecto de la pieza.

VIIIL.3 DISPOSICIONES DE ARMADO
A continuacion se describen en forma esquematica las directivas de armado dadas por la NORMA DIN 1045;

para un estudio mas amplio y profundo del tema se recomienda la lectura de la Norma y la bibliografia citada al
final del libro.

VIIL.3.1 SEPARACION ENTRE BARRAS
La separacion libre entre barras rectas, atin en zonas de empalme, debe ser 2 cm como minimo y no inferior al
diametro d de las barras.




VIII.3.2 DIAMETRO MINIMO DEL MANDRIL DE DOBLADO

ds,
ﬂ‘;% #Emiz@

Figura VIII.7.

De la tabla siguiente se obtiene el didmetro minimo dy,:

dp,

s ¢2/50
BSt 22/ | 8BSt S0/e5

DIAMETRO DE
LA BARRA | GANCHOS - ESTRIBOS

ds(mm)
<20 2,5 ds L dg
z20 S5dg 7dg

accusmmiiento | BARRAS DOBLADAS Y OTRAS
CURVATURAS DE BARRAS

LATERAL
(EN ESQUINAS DE PORTICOS )
"Ecmr"Jd, 1'E|'Ef5 15[’5
£ 85:m =34, 15 deg 20 dg

Figura VIII.H.

VIIL.3.3 LARGO BASICO DE ANCLAJE

Para el correcto funcionamiento de un elemento de hormigén armado, es imprescindible asegurar el anclaje de
las barras de acero dentro de la masa de hormigon, por lo tanto las mismas deben prolongarse, a partir de la
seccion, en que ya no sea necesaria, en un valor denominado largo de anclaje.

En lo siguiente trataremos anclajes de tipo recto, o con terminacion en ganchos o ganchos en angulos rectos.



P ancloge con exlremo recle de hareo
|

ganche ganche #n gnyule recle

Figura _:.:I I1.9,

Existen otros dispositivos de anclaje mediante horquillas, barras soldadas transversalmente o dispositivos de
anclajes especiales que no estan tratados en esta publicacion.

El largo de anclaje depende de varios factores, el primero de ellos es la posicion relativa de la barra de acero
dentro del elemento a hormigonar, la NORMA DIN 1056 define dos posibilidades:

POSICION 1: Todas las barras que durante el hormigonado estén inclinadas entre 45 ° y 90 °. Barras con
inclinacion menor que 45 °, ubicadas a 25 cm como maximo con respecto al borde inferior del hormigén frente
a como minimo a 30 cm debajo del borde superior del elemento constructivo o de una pieza de hormigonado.

POSICION II: Todas las barras no comprendidas en la posicion 1.

Se define como largo béasico de anclaje

Bs
19 = . ds
7~T1 adm
Donde ds = diametro de la barra

T| adm = tension de adherencia hormigon — acero

YALORES DE T.-ﬂ;:;.dr‘n [qu:rﬂ,._.___..._-
Pen (rg/em?) el
Te0 DE ] oo | 380 | 470
ATERD Fo%IC HC' 1_3":' ?70 2"] 3 L SR i
5 E 7 B 9 10
gsy | M ] % | & | 8 3 2 1 2 1 7 ol
nfa g 274 3 115 15 4 L5 s_ |
B51 ] 10 I 16 8 Fi 75 “___:E -
Lfso - == - = "

Figura VvITI.10.

Si se denomina

Luego

En la tabla siguiente se dan los valores de K, para BSt 42/50.



VALORES DE K
Ben

POSICION [ 110 130 | 170 | 210 | 300 | 380 | 470

| 60 43 38 33 27 23 70
Il 120 86 5 66 54 L6 40
Figura VIII.11. e

VIIIL. 3.4 LARGO REDUCIDO DE ANCLAJE
El largo basico de anclaje Iy se puede reducir en funcion de la armadura colocada, se define entonces el largo
reducido 1; mediante la siguiente expresion:

As NEC

As EXIS

Donde
Asnec: armadura que surge del calculo o aquélla necesaria segiun la Norma.
Agexis: armadura colocada.
l, = largo basico de anclaje.
a;: coeficiente que depende del tipo de anclaje.

s
rPO DE BARKA BARRA
VAL ML |
ANCLAJE  J1RaccioNapa |COMPRIMIDA OR MINIMO DE 1,
EXTREMD RECTO 1,0 10 I, 2 10.ds
i ]

GANCHO O GANCHO dy
07 10 l, 2 L 4d,
EN ANGULO RECIO ?

Figura VIII.1l2.

Si se denomina

ASEXIS

Resulta
11 = Kl. ds (cm)

En la Figura VIII-13 aparecen los valores de K; para acero BSt 42/50 y a; = 1. Para a; = 0,70 se multiplican los
valores de tabla por 0,70.



VALORES DE K,
x
Ag . 3 /_‘34:H[Kgfcm’]'
Aseas| 2 | 110 130 | 170 | 210 -| 300 | 380 | 470
1 0 [ 60 i3 38 13 27 23 20
: [l 120 86 75 66 54 L6 L0
ia
| 54 39 4 10 24 21 18
09
1 108 78 68 60 (8 &2 3
[ L8 35 30 26 22 18 16
08 - :
1l 96 70 &0 52 LL 36 32
| 42 10 27 23 19 16 14
07
| 84 60 54 46 38 N 28
| 36 26 23 20 16 % 12
06 . .
II 72 52 L6 L0 32 78 24,
) 1 30 22 19 17 1% 12 10
05
1l 60 44 I8 34 B 24 20
I 24 17 15 13 " 10 10
04 .
il L8 34 30 26 22 B 16
| 20 14 13 " 10 0 10
033
b= 1 40 28 26 22 18 16 14
- .

Figqura VIII.13.

VIIL3.5 ANCLAJE DE ARMADURAS EN ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION Y CORTE

En la Figura VIII- 14 se observa en trazo discontinuo el diagrama M/Z correspondiente al tramo extremo de una
viga continua , y de tramo continuo se ha dibujado el diagrama de tracciones Z; , obtenido a partir del decalaje
del primero, de acuerdo con lo explicado en el Capitulo IV.



Figura VIII.1d.

El diagrama de cobertura nos indica el modo en que la armadura colocada cubre el diagrama de esfuerzos de
traccion Zg. Para cada barra de acero podremos definir dos puntos:

A — punto tedrico inicial: punto a partir del cual la barra ya no es aprovechada integramente.

E — punto Terminal de célculo : punto a partir del cual la barra no es mas necesaria.

A partir del punto E la barra debe prolongarse en una extension igual al largo de anclaje necesario, por ejemplo
en la Figura VIII — 14 la barra (I) ya no es necesaria a partir del punto E;, luego desde este punto hay que
adicionar el largo de anclaje correspondiente.

VIIL.3.5.1 ANCLAJE DE BARRAS FUERA DE LOS APOYOS

a) Anclaje de barras escalonadas, levantadas o dobladas, que no forman parte de la armadura de corte
= o . 1()
medida a partir del punto E.
Cuando se trata de losas armadas con barras de diametro d; < 16 mm, el largo de anclaje debe ser:
= 11
medida a partir de E siempre que se verifique que el largo de anclaje medido a partir de A resulta mayor o
igual que a. lo.

b) Anclaje de barras dobladas que forman parte de la armadura de corte

- en zona traccionada : 1=1,3. a.ly

- en zona comprimida : 1=0,6. a5 1



- J .
— F

Eona' Comprimida

* | -#

zona Traccionada

Figura VIII.1l5.

VIIIL.3.5.2 ANCLAJE DE BARRAS EN APOYOS EXTREMOS

En apoyos extremos con libre rotacion o débilmente empotrados debe colocarse como minimo una armadura
inferior capaz de absorber el esfuerzo de traccion Fgg.

Fer 1
Agvn = > Ag i
Bs/y 3
v
siendo Fsr =Qr. --—--- +N
h

A, = armadura total del tramo
Qr = esfuerzo de corte en el apoyo
v=valor del decalaje
h = altura util de la seccién
N = esfuerzo de traccion que solicita la pieza

Esta armadura minima no podra ser inferior a 1/3 de la armadura en el tramo; el largo de anclaje debe medirse
a partir del filo interior del apoyo y su valor resulta:

- para apoyos directos (columnas, tabiques, mamposteria)
2

l = > 6.dg
3

- para apoyos indirectos (vigas, ménsula corta)

1=1;>10.ds

£k

7 N
e L

Zona Comprimida

zona Traccionada

Figura VIIL.15.




VIIL.3.5.3 ANCLAJE DE BARRAS EN APOYOS INTERMEDIOS
En apoyos extremos con libre rotacion o débilmente empotrados debe colocarse como minimo una armadura
inferior capza de absorber el esfuerzo de traccion Fgg.

FsR 1
AN = > At
Bs/y 3
v
siendo: Fr= Qg------- +N
h

A, = armadura total del tramo

Qg = esfuerzo de corte en el apoyo

v = valor del decalaje

h = altura util de la seccién

N = esfuerzo de traccion que solicita la pieza

Esta armadura minima no podra ser inferior a 1/3 de la armadura en el tramo; el largo de anclaje debe medirse a
partir del filo interior del apoyo y su valor resulta:

- para apoyos directos (columnas, tabiques, mamposteria)
2

| =-e- 1 >6.dg
3

- para apoyos indirectos (vigas, ménsula corta)

1=1;>10.ds

Figura VIII.16.

VIIIL.3.5.3 ANCLAJE DE BARRAS EN APOYOS INTERMEDIOS

Para apoyos intermedios de losas y vigas continuas, apoyos terminales con ménsulas adosadas, empotramientos
y esquinas de porticos, se debera prolongar la armadura de tramo, por lo menos en un valor:

El largo de anclaje medido a partir del filo interior del apoyo debe ser:
1> 6.d;



Figura VIII.17.

VIL.3.6 EMPALMES DE ARMADURA
Pueden efectuarse por:
1) superposicion de barras, ya sea con extremos rectos, con ganchos, con ganchos en angulo recto;
2) empalmes roscados;
3) soldadura;
4) otros tipos.
5) En esta publicacion solamente se trataran los empalmes del tipo 1.
6) Con barras lisas no se pueden efectuar empalmes por superposicion con extremos rectos o con ganchos
en angulo recto.
En una seccion se puede empalmar el 100% de la armadura total si se trata de barras nervuradas y oblicuas
en una misma capa.
Si las barrasestan ubicadas en 2 6 mas capas se podra empalmar en una misma seccion el 50% de la
armadura total.
Si las barras son lisas se podra empalmar en una misma seccion el 33% de armadura de cada capa.

VIL3.6.1 SEPARACION MINIMA ENTRE LAS SECCIONES DE EMPALME Y ENTRE BARRAS

PR —
) \
i e
L b i
=t

Figura VIII.1S8.

St zds
>2cm

ss >2.d
>2cm

La distancia entre ejes de empalme debes ser:
1>1,31

lp = largo de empalme



VIIL.3.6.2 LARGO DE EMPALME DE BARRAS TRACCIONADAS

El largo de empalme viene dado por la expresion
lu“= Oly. 11

donde:
1; = largo reducido de anclaje, de acuerdo con lo explicado en el punto VIII:3.4

El valor de 1, debera cumplir:”
l, >20cm
> 15ds........ para barras con extremos rectos
> 1,5 dyy ....para barras con ganchos o ganchos en angulo recto, donde
dyr = diametro minimo del mandril de doblado

Los valores de a,'se obtienen de la tabla de la Figura VIII. -19.

YALORES DE 8
PARTICIPACION DE BAARAS EMPALMATAS
— de en u seccon oe uuimmm
{[nm} {20? :-'20 |’;l >5G'f
L] < ED “Ilr' L]
<16 1,2 1,4 1,6
I
> 16 14 18 11
<16 0,90 1,05 1,20
I
| > 16 1,05 135 1,65

Figura VIII.19.

™

VIII 3.6.3 LARGO DE EMPALME DE BARRAS COMPRIMIDAS

El largo de empalme viene dado por la ecuacion:

I

donde:

=1

lp = largo de anclaje, de acuerdo con lo explicado en el punto VIII.3.3.

CAPITULO IX
ENTREPISOS PREFABRICADOS

IX.1 CONSIDERACIONES GENERALES




La necesidad de reducir los costos y racionalizar los métodos constructivos, ha dado gran impulso a la
prefabricacion de estructura o partes de las mismas, especialmente de lo que se refiere a entrepisos y
cubiertas. Es asi como se ha llegado a desarrollar una serie de entrepisos de diversos tipos, constituida por
elementos prefabricados.

Las ventajas principales de esta clase de losas son las siguientes:

a)
b)

c)
d)

)

Fabricacion industrial en serie de los elementos que las compone, lo que permite un mayor rendimiento
de la mano de obra, con la consiguiente reduccion de costo.

Posibilidad de aumentar las tensiones admisibles del hormigoén, vale decir, mejor aprovechamiento del
material, pues, con los procesos controlados de elaboracion, colocacion y curado, se logra una mayor
uniformidad y calidad del hormigon.

Eliminacion de encofrados y disminucion de los apuntalamientos a un minimo o presciendencia total
segun los casos, lo que implica una considerable economia de madera y mano de obra especializada.
Mayor aislamiento térmico que en las losas corrientes, debido a la alta proporcion de elementos huecos
por unidad de superficie y la facilidad de emplear agregados livianos, cuya presencia disminuye el
coeficiente de conductibilidad térmica del hormigon.

Mayor rapidez de construccion, pues ya sea que los elementos premoldeados se preparan en fabrica o en
la misma obra, su colocacioén es inmediata. En el primer caso, ademas, el transporte y manipuleo de
materiales sueltos se reduce a un minimo, al mismo tiemppo que se reduce el empleo de mano de obra.
La simplicidad del proceso constructivo y el hecho de no requerir mano de obra especializada, facilitan
al usuario la construccion de estos entrepisos.

Dentro de los entrepisos prefabricados se encuentran los constituidos con viguetas de hormigén
pretensazo; el esquema general es el siguiente:

Q. 4

% m/‘d
74

VAR

armadura de pretensado \(‘D

Fiqura IX.1.

1) Viguetas de hormigoén pretensazo, actiia como elemento resistente a la traccion, en general tiene
seccion rectangular, doble T 6 T invertida. Estan construidas con hormigén de alta resistencia
caracteristica y acero para pretensado segun normas IRAM —IAS U 500 — 07 y U 500/517.

2) Bloque de hormigén de cemento Portland, hueco, que actia de relleno y cuya altura prefija en
primera instancia la capacidad mecanica de la estructura.

3) Capa de compresion constituida por hormigén y que se vierte en obra.

4) Los cables pretensazos se ubican en 3 6 4 cordones dispuestos como aparecen en la Figura [X —
1; cada cordon puede estar constituido por 1 6 mas alambres.

La separacion entre ejes de viguetas oscila entre 50 y 60 cm; asimismo para aumentar la capacidad
resistente de la pieza suelen colocarse dos viguetas entre bloques huecos.

Los fabricantes de viguetas pretensazas clasifican las mismas en series o tipos de acuerdo con la
seccion de armadura pretensaza que poseen; a su vez proveen dos tipos de tablas de
dimensionamiento.

1) Tabla de cargas totales admisibles
En este caso se procede al calculo de la carga total q que soportara el entrepiso; luego con este valor y la
luz de la losa se entra en tablas obteniendo el tipo de viguetas (funcion de la armadura), el tipo de bloque
y el espesor de la capa de compresion, cuya carga admisible g, resulta




da= q

2) Tablas de momentos totales admisibles

En este caso se calcula el momento flexor maximo M que soportara el entrepiso, entrando en tablas
se obtienen las caracteristicas del bloque hueco, espesor de hormigén y vigueta cuyo momento M,
resulta:

M,>M

IX.2 DETALLES CONSTRUCTIVOS

Para luces mayores que 4 m y con sobrecargas superiores a 200 kg/m” , se debe ejecutar una riostra

transversal.
Este elemento se puede materializar por encima de bloques de menor altura, como se ve en la Figura
IX -2.
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El criterio de calculo de la riostra es el siguiente:

a)  paraq<350 kg/mz, se dimensiona con la mitad de las solicitaciones de un nervio longitudinal.
b)  Paraq>350 kg/mz, se dimensiona con el total de las solicitaciones de un nervio longitudinal.

Cuando el entrepiso soporta cargas concentradas (tabiques, por ejemplo), se deberan colocar refuerzos de
armadura en esa zona, se distinguen dos casos:

a) Tabique paralelo a la direccidn de las viguetas

Para tabiques livianos - p< 150 kg/m®, se debe colocar una armadura de reparticion en sentido transversal,
ubicada en la capa de compresion, pudiendo abarcar 2 ¢ 3 nervios (Figura IX — 3).



Figura IX.3.

Otra forma es ubicar 2 6 3 viguetas apareadas por debajo del tabique debiéndose verificar la tension de
compresion en la capa superior de hormigon.

b) Tabique ubicado en sentido transversal el de las viguetas

e

— ——

tabique

d/VX/’fﬁ/px/VXA/y

AN 7R

\ armadura de reparticion

Figura 1X.4.

En este casso debe considerarse el tabique como carga concentrada sobre las viguetas, si bien es conveniente
colocar una armadura de reparticion en la capa de compresion, ubicada bajo el tabqiue y en toda su extension.
Cuando se proyectan voladizos, deben colocarse armaduras en la zona superior capaces de absorber todo el
momento flexor, debiéndose verificar la tension d ecompresionb en las viguetas pretensazas.

capa de hcrml on urmudura resistente

l/////‘///// A

Figura IX.5.




Otro tipo de entrepiso prefabricado lo constituyen las losas huecas de hormigon pretensazo, que pueden cubriri
luces mayores de 10 m; en la Figura IX-6 se muestra un corte esquematico de este tipo de losa.

;" f/f7 ;'-"'/
@A!f:‘?lﬂ _!/l:‘ iV 'l” W, /{I/

I

Figura IX.6.

CAPITULO X
EJEMPLOS DE CALCULO

X.1 LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION

Ciilculo y dimensionamiento de la losa representada en la Figura X-1.

& - —9

#

5,00

s Ors=| @O = (3~ =

-] —9 ;#
Vi

720 —#— 250 —H#—2,20 —¢

Figura 0

Caracteristicas de los materiales
Hormigoén: Ben = 130 kg/em?

Acero: Bs = 4200 kg/cm®
LOCAL: CORREDOR DE VIVIENDA p= 0,204‘[/m2
Las losas 1,2 y 3 no proyectan como losas armadas en una direccion dadas las direcciones de las mismas.

1) Determinacién de las cargas

Espesor maximo en funcion de la deformacion:

1
h=---—-—= 0,06 m ------ se adopta : se adoptah =6,5 cm; d=8 cm
35
Peso propio losa :0,08.0,4 t/m’ = 0,192 t/m’

Peso propio piso y contrapiso (estimado) =0,060 "



g=0,252"
q=g+p=0,456 t/m’

2) Calculo de solicitaciones

1 i
= ya . o
A‘V‘j H-'lvr‘ [:p"-gl'5 Di"-"@
H—1220 —#—12.50 —#— 220 ——

Siendo la diferencia de luces muy pequeiia se utilizara la Tabla T50; se determinan primeramente:
g

........... =0,55; qI’=0,456 .2,50°=2,84 tm/m
q

ql1=0,456 .2,50=1,14 t/m

Luego se obtienen:

2,84
MAB = ———-—— = 0,25 tm/m = MCD
11,07
2,84
Mg =- == 0,31 tm/m = MC
9,23
2,84
MBC = - = 0,14 tn/m
20,00
1,14
QA = mmmmmee- = 0,49 tm/m = - QD
2,35
1,14
Q= - ———-—-=-0,70 t/m = - Qqc
1,64
1,14
Qap = - = 0,62 t/m = - Qjc
1,85
3) Dimensionamiento (TablaT,2)

TRAMO AB - TRAMO CD

6,5 0,25

R =13,00; ky=0,45; A, =0,45. - = 1,73 cm’/m
70,25/1 0,065

TRAMO DC
6,5 0,14

Ky = —memmmemee =17,37; k=044; A,=044 =0,95 cm’/m
0,14/1 0,065

APOYO B - APOYO C
6,5 0,31




(R — =11,67; k=046; A=0,46. —m- =0,19 cm?*m

V0,32/1 0,065
Se adopta una separacion a igual a 18 cm, que surge del valor maximo admisible.
8
Amax = 15+ - =15,8cm
10

Esquema de Distribucién de Armadura (Ver Tabla T.55)

@ L II:."{I? {tugziier) {:".-:J
- | % /~ S
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La posicion (5) corresponde a la armadura adicional en apoyo y la (6) es la armadura secundaria.

4) Reacciones en vigas

V3 L] =0,49 t/m

V4 i +1p=0,70 + 0,62 = 1,32 t/m
\&) o + 13 =0,62+ 0,70 = 1,32 t/m
V6 3 = 0,49 t/m

X.2 LOSAS ARMADAS EN DOS DIRECCIONES

Calculo y dimensionamiento de las losas de la Figura X-3.

Hormigon: Bon =170 kg/cm2
Caracteristica de los materiales

Acero: : Ben= 4200 kg/cm2

LOCAL: OFICINAS p=0,255t/m’




p = 0,255 t/m? Vi ; SR | i ik
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Las losas se proyectan armadas en dos direcciones, dadas las dimensiones de las mismas.

1) Determinacién de las cargas

Como espesor de losa se adopta:

h=105cm ; d=12cm
peso propio de la losa : :0,12.0,6 t/m> =0,288 t/m?
peso propio comtrapiso y piso(estimado): =0,100 t/m’

q=q+p=0,643 t/m’

2) Caélculo de solicitaciones

Los momentos flexores se determinan ubicando las cargas en damero.

LOSAS1-3-4-6: Momentos en tramos
Iy=4m; ly=5m ; 1/1, = 0,80




TLOSAS 1 - 3 - i’_n -6 : Momentos en tramos

*

[:( = 4 p l}q = 5m H
a)
¢
7
3
-
.
b
a
7
OOt
Ji; I:_)fL
!
carga ; q =
De la tabla T.29 resulta:
My = 0,0355 . 0,516 . 4°

My = 0,0203 . 0,516 . 4

b)

carga !

De la tabla T,26 resulta:

My « 0,056 . 0,128 ,
My = 0,0334 . 0,128 .

A

1

2
&

T

]
? = (0,516 t/m?

0,29 tm/m

0,17 tm/m

— =

0,12 tm/m
0,07 cm/m

0,128 t/m?

Momentos maximos en el tramo:
M, =0,29+0,12=0,41 tm/m

M, = 0,17 + 0,07 = 0,24 tm/m

Momentos minimos en el tramo:

M;=0,29-0,12=0,17 tm/m
M, =0,17-0,07= 0,10 tm/m
LOSA 2 — 5 : Momentos en tramo
Ik=4m; l,=5m; /1y =

0,80



aj

carga q =

De la tabla T,30 resulta:
Mx= 0,0313 . 0,516 .
My= 0,0123 . 0,516 .

b)

= X
carga |
Mx = 0,12 to/a
My = 0,07 to/m
HMomenivs maximos en el tramo
My= 0,26 + 0,12
My= 0,10 + 0,07

" Homentos minimos en el ttamo

My =0,26-0,12 =0,14 tm/m

M, =0,10-0,07 = 0,03 tm/m

1
1

0,38 tmlm

0,17 tm/m

0,516 t/m?

0,26 tm/m
0,10 tm/m

0,128 t/m?



Momentes en apoyo

LOSA 1 -3-4 -%

targﬂ. q = q + P -
e
M_-,-_ = -0,0882 , 0,643 ., .'.}2 = _f_],gl tmfm
IDSA -3 carga q = Gj[:.f.] Lrlrmi
ly Mg hie
i ’l‘
M3
'_,'!"—- r:: “_J!"—
My = y 2
= =0,072 . 0.55} . & el -Dl?,rl tin/m
e
M}r-‘- -0,0568 , 0,643 , 4% = -0.58 tm/fw
En definitiva, los momentos en apoyos resultan:
APOYO LI -14 M =-0,77 tm/m
L3-L6
APOYO L2 -1L15 M =- 0,58 tm/m
APOYO LI -L1L2 M =-0,83 tm/m
L2-13
L4-15
L5-L6
3) Dimensionamiento (Tabla T.2.)
LOSA1-3-4-6
Tramo direccion x
10,5 0,41
| — =16,4; ky=0,44; A;=0,44. - =1,72 cm*/m
N0,41/2 0,105



Tramo direccién vy

Kp= =—m = 19,6 ; ko= 0,44 ;
0,24
1
LOSA _2-_"_2
Tramo Zireccidn x
i0,5
Kh= === = 17 ;  ks= 0,44 ;
0,38
]
Tramo_direccifn y
3
Kp, = L. I T ko= 0,44 ;
\f.ﬁ 17
1
AFOYQS L1-L4& ; L3-L&
10,5
K}, = = = 11,97; ko= 0,45 ;
0,717
i
APOYQ 12-L5
i
H'h= .ﬁ___... = 13]5 i k5= Ulﬁj =
0,58
1
APOYOS L1-L2 ; L2-L3 ; L4-L5 ; L5-L6
H'h= ——-——ﬂ-—ln—-— = 11'5 ; k5=' D."-‘-S i
0,83

separacidn mixima de barras :

43 Reacciones en vigas

Vi-v2-v3

9

9;

0,24

A = 0,4k , 0-035

p=g
ii

"

0,4k

0,17

Ag® 0,84 . 54553

_ 0,77
A= BAS g

w
il
o
+
I
|

9

A

_$—"hlﬁk—- g —fe ly e 1y

P s, R S

Egsnuema de Distribucidn de Armaduras (vor Tabkla T.55)

Fay

h il o

1,11 em?/m

1,60 cm®/m

0,79 end/m

3,3 cul/m

2,5 coi/m

3,55 coi?/m

16,2 cm
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Figura X.4.

@ A6 c/u (inferior)
@ﬁ’ﬁ c/18 (superior)
@D # 6 c/40 (superior)



9 = 93 = 0,366 . 0,643 t/m’ . 4m = 0,9 t/m

Gy = 0,29 . 0,663 t/m? , 4@ = 0,75 t/m
ly = 0,366 . 4m = 1,46 m
l; = 2,54 m
|3 = 0,50 « dm = 2,00 m
Vb - V5 - V6

= —F et bl 1,

9= G = 2. (0,634 . 0,643 t/m? . 4m) = 3,26 t/m
9z = 2. (0,50 , 0,643 t/m? . 4m) = 2,57 t/m
ly, = 0,366 . 4m = 1,66 m

l? = Ersﬁ m

I3 = 0,50 . bm = 1Imn
vio - vil
V16 - V17
9 =ty : q
/< h R""‘- =
£ e ¥
A1 Ay e — |y —— A= by A= | —-
qQ = 0,366 ., 0,663 t/m%® . &u = 0,% t/m
ly = 0,366 . 4m = 1,46m
l, = 5 - 1,46 - 2,5% = lm
l3 = 0,63 . 4m = 2,5m
ViZ - VI3

Vi4 ~ V15



a) Reacciones Ll - L4 (L3 - L6)

Lo FiAN £

Hly F=1; —£ I3 A ly —A— 1 #h #

q = 0,634 . 0,643 ¢t/m? . 4m = 1,63t/m
ly = 1,46 m
lg = Ll m

ly = 2,5 m

b) QReacciones L2 - L3

AN A Py
*11 -F lj’ nll"- I] r I] ﬂL‘ !2 _'_*II+
q = 0,50 . 0,643 t/m2 . 4m = 1,20t/m
ly = 0,29 . 4&m = 1,l16m
g = 5 = 1,16 = 2 = 1,84m
I3 = 0,50 , 4m = 2m

X. 3 VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

Célculo y dimensionamiento de la viga de la figura X-5.

Caracteristicas de los materiales: Hormigon: By =210 kg/cm2

Acero: Bs = 4200 kg/cm®



P
C = f
—— 7
—25 —k - // ,L
* : ¥ b
Figura X.S5.
p=15tm ;s p=2t

La seccion es rectangular de dimensiones b=20cmy dy =45 cm

1) Determinacién de la carga

Peso propio de la vigsa: 0,20m . 0,45 m . 2,4 t/m*>= 0,33 t/m
Luego:

g=0,22 t/m

p=150tm

q=1,70 t(m P=2t

2) Calculo de solicitaciones

1,72.5° 2.5
MMAX = + = 7,88 tm
8 4
1,72 5° 2
(0 NI 0] pu— S p—— =530t
2 2

3) Dimensionamiento

a) Flexion (Tabla T.2) b=42cm
42 0,49.7.88
| — =6,7; ks = 0,49 ; N — =9,19 cm?
\7,88/0,20 0,42
b) Corte
5300 kg
Toa = - ToB = = 7,42 kg/cm®

20 cm. 42 cm. 0,85
Si se supone que los apoyos son indirectos resulta:

h
r=--—-—- =2lcm
2
Luego.



max 1y = 250 cm
De la Tabla T. 57 se obtiene:

To12 = 7,5 kg/cm2
luego

max To < To12 CASO 1
Es necesario colocar estribos capaces de absorber una tension
t=0,25 . max 1ty = 1,7 kg/cm2

4) Disposicion de las armaduras

Como armadura de tramo se adoptan 3 barra de 8 20 mm (ver Tabla T.54), y los estribos necesarios se obtienen
de la Tabla T.65, siendo b =20 cm y adoptando estribos de didmetro 6 = 6 mm resulta t =30 cm, T = 4,02
kg/cm? , pero deben respetarse las otras condiciones reglamentarias.

- 0,8.d=0,8.45cm=36cm
- 30cm

En definitiva se adopta la menor, o sea estribos 6 8 mc/ 30 cm, no siendo necesario doblar barras.

En la zona deonde se ubica la carga concentrada se colocara un refuerzo mediante estribos de 6 = 6 mm, luego
la cantidad resulta:

2t
c= =1,5
2 ramas. 0,3 cm”. 2,41/cm?
En definitiva se adoptan 2 6 6 de 2 tramos.

Figura X.6.

X.4 VIGA CONTINUA

Célculo y dimensionamiento de la viga continua de la Figura X-7 y X-8.

Caracteristicas de los materiales Hormigén:  Pex = 130 kg/cm?

Acero: Bs —4200 kg/cm?
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Figura x.8.

1) Determinacién de las cargas
Las vigas V1 — V2 son de seccion rectangular de ancho b= 15 cm y altura dy = 35 cm, luego el peso propio de
las mismas resulta:

g,=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
2,80 m, el cual produce una carga uniforme sobre las mismas de vafior:

gn=0,12m.280m. 1,63 t/m’ = 0,55 t/m
Las losas poseen una carga total de q = 0,500 t/m”, la reaccion total de las mismas sobre las vigas resultra:
p=2. - . 0,500 t/m*. 2 m = 1,25 t/m
La carga total de las vigas V1 — V2 resulta:
g=g,+gn=0,68 t/m
p= 1,25 t/m

q= 1,93 t/m



2) Calculo de solicitaciones

Se obtendran los esfuerzos con la adaptacion del 15 % que admite la DIN 1045, mediante la Tabla T.51.

g=0,68 t/m qg=1,93t/m g/q=10,55
1,93 . 4% 1,93 . 4
Y D (e p— =2,55 tm; Y/ (S — - 31}
12,10 9,41
1,93.4 1,93 .4
Qa=- Q¢ = -----m-mm--- =3,14t; Qi =- Qgg= - --—---------=-4,68 1
2,46 1,65

3) Dimensionamiento

Flexion

TRAMO AB

g - oo |
L " s
b""‘l ; bm} ;

|

: % 7 e 1J fd
J d,
U | |

Py b

En el tramo, la losa colabora en la absorcion de esfuerzos de compresion formando una seccion T.

d=8cm dp=35cm h=32cm
b;=100cm=b, ; lp=K.1=0,8.400 cm =320 cm
d b,
————— =0,23 - =0,31
do 10

1) Entrando en la Tabla T.52, se obtiene
me
--------- =0,68
By

bm1 = 0,68. b1 =68cm= bm2



bm =bg + bm m+ by =15+ 68 + 68 =151 cm

b 151
e = mees =10,07>5
By 15
2) La armadura resulta:
1,75 2,55
A= ( ) =3,79 cm®
4,2 0,08
O
2
Verificacion del ala da compresion
M 255000 kg.cm
= = 17,53 kg/cm®
bm . d (h—-d/2) 151cm. 8 cm (32 — 8/2)cm
tiene o=0,99
luego resulta: 105
7,53 kg/em® < —--eeeeeeev . 0,99 = 59,4 kg/cm®
1,75
APOYOB
M=-3,28tm
32
Ky = =6,84 < K*,
V3,28/0,15

En consecuencia es necesario colcar armadura de compresion, de la Tabla T.2 se obtiene:

ks = 0,53 ksl = 0,03 d1 3
------- = eeem- = 0,09
h 32
de tablas
p=10 p1=1,02
Luego:

3,28

P NS (X J— .1,00 = 5,43 cm?

0,32

3,28

Ag=0,03 . - .1,02=0,31 cm?
0,32

Verificacién al corte

Las vigas V1 — V2 apoyan sobre las columnas C;, C,, C;, que son de seccion cuadrada de 20 cm de lado.

APOYO A — APOYO C




Qa =-Qc=3,14t

3140 kg
To= =17,70 kg/cm2
15 cm. 0,85. 30 cm
Qa
XM = =m-=mmmmmmmmme- =1,62m
q
1 1
r=---- (h+q)=--—------ (32 +20)=26cm
2 2
162 - 26
max. 19 = 7,70 kg/cm2 B =6,46 kg/cm2
162

Para hormigén By = 130 kg/cm? , de la Tabla T.52 se obtienen:
Toi2 =5 kg/cm2
Tt = 12 kg/cm2

Luego resulta
To12 < max Tg < To2 CASO 1

La tension de dimensionamiento es:

max % 6,46
max T = = =3,48 kg/cm2 > 0,4 max 1
To2 12
APOYOB
Qe =-Qqp =4,68t
4680 kg
To = =11,47 kg/cm2
15 cm. 0,85. 32 cm
Qs
XM = ------- =242 m
q
1
= ------ (h+c)=26cm
2
242 -26
max Tto= 11,47 kg/cmz. ————————————————— =10,24 kg/cm2
242
To12 < max To < T2 CASO 2

La tension de dimensionamiento resulta:

max Ty 10,24
max 1= = =38,74 kg/cm2 > (0,4 . max 1
To2 12

3) Disposicion de armaduras




Como armadura de tramo se adoptan 2 barras de 6 = 14 mm rectos y una barra § = 10 mm levantada a 45° en
ambos extremos, que absorbe parte del momento flexor en el apoyo B y parte del esfuerzo de corte en el apoyo
Ay alaizquierda del B (4rea en el tramo BC).
Como armadura adicional en el apoyo B para absorber el momento negativo deberan cxolocarse:

Barras levantada: 160 10 de cada lado = 1,57 cm?

Armadura necesaria en el apoyo B =5,43 cm’

Armadura adicional = 5,43 - 1,57 = 3,86 cm’

Se adoptan 3 0 14

La armadura comprimida en el apoyo B (A5 = 0,31 cm?) se obtiene prolengando 1 barra de 6 14 sobre el
apoyo.

Armadura de corte

Qa. Qc
Max 1 = 3,48 kg/cm’

Tension de corte que absorbe: 1610 doblada a 45 °

7, =V 2. Te.max t/by. xu

Ts = de latabla T.59 =2657 kg

max T = 3,48 kg/cm®

bp=15cm

XM = 162 cm
Luego resulta: 7, = 2,75 kg/em®
Debe absorberse con estribos una tension tg= 3,48 -2,75=10,73 kg/cm2
Qs =Qqs

max 1 = 8,74 kg/cm’

tension de corte que absorbe: 1 6 10 doblada a 45°
15 =V 2.2657 kg.8,74 kg/cm?/15 cm. 242 cm = 3,6 kg/cm?

tension de corte a absorber mediante estribos rectos.
T3 =max T— T = 8,8 — 3,6 = 3,2 kg/cm’

Si se adoptan estribos 8 = 6 mm y de 2 ramas, de la Tabla T.64 se obtiene para by =15 cmy 15 =5,2
kg/cm?, que la separacion entre estribos debe ser aproximadamente 17 cm.
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Sin embargo, deben cumplirse las condiciones reglamentarias que exigen para CASO 2 que t resulta:
t <0,5.dy=17,5cm
t=25cm

Dado que estas condiciones deben cumplirse en toda la viga, se adotan como estribos 6 6 ¢/ 17 cm de 2
ramas.

X.5 COLUMNA A COMPRESION PURA

Dimensionar una columna que soporta una carga normal de 40 t. las dimensiones maximas de la seccion que
admite el proyector son de 20 cm x 20 xm; se supone que estd impedida la posibilidad de pandeo en ambas
direcciones y su altura es de 2,50 m.

Caracteristicas de los materiales

Hormiggon: Pex =210 kg/cm® Br = 175 kg/cm®

Acero: P, = 4200 kg/cm’



1) Calculo de la armadura

La armadura necesaria se obtiene con la siguiente expresion:

1
Y V- (Y-N+Ab-BR)
Osu
luego
1
A * - .(-2,1.40000 kg +20.20 cm®. - 175 kg/em? ) = 3,33 cm?
4200 kg/cm®
La cuantia total resulta:
A 3,33 cm?
tot p = =
Ay 400 cm?

cuantia que resulta admisible.

2) Disposisicon de la armadura

Se adoptan 4 barras de 0 = 12 mm (A, = 4,52 cm?), una en cada esquina; como esdtribos se utilizan barras de 0
= 6 mm, con una separacion ag igual a la menor de las siguientes magnitudes:

Ag<20cm
Ag<120,=12.12cm= 14,4 cm

Se adopta 8 6 c/14.



Figura %.11.

X.6 COLUMNA A FLEXO — COMPRESION

Dimensionamiento de la columna de la Figura Z-12.

Caracteristicas de los materiales

Hormigén: By =210 kg/em®
Acero: B, = 4200 kg/cm?
M
| i
A *igo
1 cotumna

5m
{1
1o +-
X
720 s
Y
Hd=40 -k seccidn 1-1
Figura X.12.
N=-80t M; =10 tm

M2: 15 tm

Br = 175 kg/cm?



La columna pertenece a un poértico que es indesplazable en la direccion y, no existiendo posibilidad de pandeo
en la direccion x.

Configuracion de pandeo:

A

=

A : empotramiento eldstico
=] empotramiento perfecto

A: emptramiento elastico
B : empotramiento perfecto

Calculo del largo de pandeo

Dimensiones: columna: 30 x 40

vigas: 12 x 30

Luz de vigas: s, =4 m

12.30° 30. 40°
TR ~27 000 cm* ) — =160 000 cm*
12 12
Js /ss 160 000 cm* 1 4m
ko= = _ =237
T Jr/ SR 5m 2 27 000 ¢cm*
KB =0

En B, X Jr / sg = o pues se supone muy rigida la base frente a la columna. Luego entrando en el nomograma
A.20 para sistemas indesplazables, con ks = 2,37 y kg = 0,4 (limite de zona utilizable) se obtiene § = 0,77.

Luego sk =0,77.5m=3,85m
SK 3,85 m
A= 3,47 - =3,47. - =33
d 0,40 m
M, 10 tm
Mim = 45 — 25, —=—emmee-- =45-25, e =28
M, 15 tm
A > Nim
0,65.M, +0,35. M,
e=ey = =0,17m
N
€0 0,17

= =043 <35



€o
calculo de (0 I — <25
d
A-20
f=d. =0,03m
160

Solicitaciones:
Seccion A N=-80t; M=10tm
Seccion B: N=-80t; M =15tm
Seccion C: N=-.80t; M =N (ep + ) =80t (0,17 + 0,03) m = 16 tm

Luego N=-80ty M =16 tm, se obtiene la armadura del diagrama de interaccion del abaco A.7 (d;/h = 0,05).

N -80t
n= = =-0,38
b.d.Br 0,3m.0,4m. 1750 t/ m*
M 16 tm
m= = =0,19
b.d’fr  0,3m.0,4*m?. 1750t/m*
Del diagrama se obtiene:
Wo1 = Wp2 = 0,38
La cuantia total resulta:
Wo1 175 kg/em®
tot Lo = po1 + Ho2 = 2. =2 0,38 = 3,2 %

Bs/ Br 4200 kg/cm?

As= Ay + Ay = tot 1o .b.d =0,032 .30 cm . 40 cm = 38 cm?
Se colocan 12 6 30

——esiribos principales

o
- | 10
estrib :
securr:dgfins | _J {
| | L

A 40—

Figura X.13.

Separacion de estribos 12 .0, =12 .2 cm =24 cm
Se adoptan estribos 0 6 c/24 (principales)
Estribos secundarios 66 c¢/48

X.7 BASE CENTRADA




Célculo y dimensionamiento de la base de la Figura X-14.

Hormigon: Ben= 170 kg/cm®
Caracteristicas de los materiales:

I

DV

Acero: Bs = 4200 kg/cm’

2

~ o B

/ \_7 £ j:di,
H———a, —

Figura X.l14,

N=80t  Guum =2 kg/cm® Ci=C,=35cm d=20 cm

Se adopta una base de planta cuadrada de 2,20 m de lado y una altura dy = 90 cm.
Altura maxima por condicion de rigidez:

2,20-0,35
do = =48 cm < 90 cm adoptado
4

a) Verificacién de la tension en el terreno

Suponiendo que los pesos de la base y de la tierra sumados resultan un 10 % de N, se obtiene:

1,LI0O.N 1,10 . 800000 kg
o1 = = = 1,80 kg/cm® < Giagm
ar. a (220)* cm?

b) Calculo de solicitaciones y armadura

N (a; — ) 80t  (2,20-0,35)*m?
M =M, = . = . =15,6 tm
a, 8 2,20 m 8
recubrimiento = 6 cm
84 15,6
O — =13,45; ki=045; A;=0,45. - = 8,4 cm’
V15,6/0,4 0,84

¢) Verificacién al punzonado




Qr
TR = oo
wh'p

hy=80cm ; ¢01,13.35cm=39,6 cm;dg=c +h,=122,6 cm

dg=c+2h, =205,6cm ; u=mndgr =385 cm;

h';+h'
h'p = - =53,2cm
2
I &’ 80 7. (2,06)
(O] g g Jp—— =80 - . =24,9t....
4 (2,06) 4
24900 kg
TR = = 1,22 kg/em®
385 cm. 53,2 cm
De la Tabla T.57 To11 = 4,5 kg/cm2
0,2 0,2
---------------- +0,30 = -+ 0,33 = 0,55
do (m) 0,9
yi=16. 0\ px (%)
0. = 1,3 ACERO B, = 4,2 t/cm®
armadura presente por sector de diamtero dg
2,06 m
N X N1 el —— =7,9 cm’
2,20 m
Ax 7,9 cm®
HK = = =0,072t
h'. dk 53,2 cm . 205,6 cm
yi =1,6.1,3.0,002=0,56
0,1
V1« O [ oo +0,33]=0,56 . 4,5 kg/em? . 0,55 = 1,39 kg/em” > 15
do (m)

verifica el caso 1 ; en consecuencia no es necesario colocar armadura de corte.

Se adopta como armadura a flexion barras 6 n10 ¢/20 cm en ambas direcciones.
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X.8 BASE EXCENTRICA

Célculo y dimensionamiento de la base de la Figura X-16.

Caracteristicas de los materiales

Hormigén:  Pex = 130 kg/cm® Br = 105 kg/cm’
Acero: Bs = 4200 kg/cm’
N=20t; Otadm = 2 kg/cm2 ; Ci=C,=25cm

L. L 3
’ i
067
5
-
200
133
= M’ -
ni‘o ; e
+ * 015 + O —k

A~ ay —f M

Figura X.16.

a) Calculo de las dimesniones en planata de la base
1,L10.N 20 000 kg
Y — e ) [ —— =11 000 cm’

Ttadm 2 kg/em?

partiendo de una reduccion ay/a; = 2,5 resulta :




a1 = VAnNEe/2,5 =V 11000/2,5 = 66 cm
se adopta a; =70 cm

Luego: a,=2,5.a;=175cm
Como altura total se adopta dgp = 50 cm

b) Calculo de solicitacioens en la base y dimensionamiento

N (a—cp)? 20t (0,70 —0,25)
M, = . = . =290 cm
A 2 0,70 2
43 2,9
O P =12,6; k=046; A =046 v =3,1 cm’
2,9/0,25 0,43
N (a—c)) 20t  (1,75-0,25)
M, = . = . =3,2cm
a 8 1,75 m 8
45 3,2
R P =12,6 ; k=046 ; A;=0,46 . -cremm =33 cm’
V3,2/0,25 0,45

Se dispondran en la direccién a; 6 10 ¢/ 20
Se dispondran en la direccidén a; 6 10 ¢/20

¢) Dimensionamiento de la columna a flexién compuesta

La excentricidad de la carga N respecto del centro de la base resulta:

0,70 — 0,25

e= =0.225m

2

Luego:

M=N.0,225=45tm

1,33 - 0,50

M’ =45tm. =28 tm

1,33
N=-20t M =28 tm

-20 2,8
n= =-0,31; m= =0,17
0,25%. 1050 0,25%. 1050

Del diagrama de interaccion A.2
Resulta wy; = wg, = 0,25 luego la cuantia total resulta:

0,25
totpy = 2 . ------mmmmme- =1,25%
Bs/Br

As=0,0125.25°=7,8 cm®

Se arma la coilumna con 4 barras de 6 16 y estribos 0 6 con una separacion de 19 cm (separacion minima 12.0,).
(ver Figura X — 17).



d) Dimenionamiento del tensor

Esfuerzo en el tensor

Figura X.17.

Calculando con una tension en el acero o, = 1,2 t/cm” (Ver Capitulo VII — Tensores) la armadura resulta:

3,4t
Ay = e =2,83 cm’
1,2 t/em®
Adoptando como armadura 4 6 10.

¢) Verificacion de la seguridad al deslizamiento

N=20t; ¢=30°; H=34t

20 t. tgo
_________________ = 3,4> 1,5 verifica
34t
X.9 PILOTES

Calculos v dimensionamiento de los materiales

Hormigén: Bey = 170 kg/em”
Acero: Bs = 4200 kg/cm2

N=250t carga aqdmisible de pilote Q.,=80t
¢1 = ¢ = 50 cm didmetro del pilote d, =45 cm ; dg = 150 cm
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Figura X.18.
a) Esfuerzo en cada pilote
Peso propio del cabezal G=2,05".1,50.2,4=15t
N-G 265
P= = =66t<Q,
4 4

b) Esfuerzos en cabezal

Los esfuerzos de traccion T; y T, resultan

N l-¢
T, =T,= . donde
4 2
| = distancia entre pilotes = 120 cm
c=50cm
z=0,85.145cm=123,3 cm
250t (120-50)

luego T, =T, = . =36t
4 123,3
La armadura horizontal y cruzada a colocar en el cabezal resulta:
T, 36t
Alg=A%= = =15cm’
By/1,75 2,4 t/em®

se adoptan 0 12 ¢/15 en ambos sentidos.

¢) Verificacioén al corte
2P 2.65000 kg
T= = = 5,2 kg/cm2 < To12
0,85.h.a 0,85. 145. 205

No es necesario colocar armadura de corte



g3lribos minimos

Eﬂ:1l '\_‘EJTII:/is_

Figura X.19.

X.10 MENSULA CORTA

ermadura de pinl Fi /1%

Célculo y dimensionamiento de la mésnula corta de la Figura X -20.

h
+
Figura X.20.
P=40t a=0,80 m h)1,5m
Caracteristicas de los materiales
Hormigoén: Ben = 170 kg/cm?
Célculo del ancho de la ménsula corta
0,85.h.a 0,85.1,5m. 0,80 m
e= =
70,72, h? + a? V0,72 . 0,25 m* + 0,64 m*
P.a 40t. 0,8 m
D= = =471t
X 0,68 m
vy.D 2,1.47 000 kg
bnec > =
0,19 .h.pr 0,19 . 150 cm . 140 kg/cm®

Se adopta b =25 cm

Br = 140 kg/cm’

=0,68 m

=248 cm



Célculos armadura principal

a 0,80 m
Z,=P. =40t. =25t
0,85.h 0,85.1,5m
Z, 1,75.25t
A= = =10 cm’
By/1,75 42 tlem®

se adoptan 5 0 16 de armadura principal

La armadura correspondiente a los estribos horizontales resulta:

1
N — .10 cm? = 3,33 cm?
3
Que repartidas en la altura h = 1,50 m resulta
33 cm?’
Qg = —mmmmmmmmmmm =22 cm*/m
1,5m

Se adoptan estribos 0 8 ¢/22 cm.

Como barras de montaje se utilizan 2 barras 6 8.

armgdura

Figura X2l

X.11 VIGA PARED CONTINUA

Célculo y dimensionamiento de la viga pared de 2 tramos de la Figura X — 22..



Figura X.22.

Caracteristicas de los materiales

Hormigén: Py =210 kg/cm2 , Pr=175 kg/cm2

Acero: Ps = 4200 kg(cm?
q=6t/m; I=3m ;d=1,6
d1=1,6/3=0,53>0,4

a) Calculo de solicitaciones

m; bp=15cm;c; =20cm;c, =30 cm

FIGURA p 191
q. 6. 3 3
Mag = = =3,8tm; Rp = .- .q.1:6,75t
14,22 14,22 8
q.? 6,9 3
Mg = - =- =-6,75 tm; Rg=2.-—-- .q.1=2251
8 8 8
b) Calculo de armnadura
0,4<d1<1,0
z,=2,=0,5.d.(1,9-d1)=0,5.1,6 .(1,9-1,6/3)=1,09 m
Mas 1,75 3,8 tm 1,75
A = - = = 1,45 cm’
Zr Bs 1,09 m 4,2 t/em®
6,75 tm 1,75
Agp - _ =2,59 cm’
1,L0Om 4,2 t/em?
¢) Verificacion de tensiones principales de compresion
APOYO A
Ra 6,75 t
P= = =225 t/m’
c.b 0,2m.0,15m
Br 1750 t/m’
(R pp— U JP =708 t/m’ verifica

2,1 2,1



APOYO B

Rg 22,5t
P = = =500 t/m’
C2.h 0,3m. 0,15 m
Br 1750 t/m*
P< = =833 t/m’ verifica
2,1 2,1

d) Disposicién de la armadura

La armadura maxima, en forma de malla cruzada y en ambas caras es
2
Avmn=15cm" y,. 06c/!19

La armadura de tramo se ubicara en una altura 0,1 . d = 16 cm y de valor 1,45 cm?, adoptandose 3 6 8.

¥ 8ci19 ombaa caras

,.__.._: _I 4 A ———— e —— .J
s L LT 04d=64cm
y-1 k| ’
——“':"'_:_:-“f'*-—l """""""""""""""""" '
! o 0Ld=bicm
e HETREEREEE e e e o n
y 4 { b 151:111
L lp‘l//

E?‘.‘ﬂﬁ X.23.

La armadura de apoyo es 2,58 cm?, a distribuir 1,72 cm? en la zona 1 y de 0,86 cm’ en la zona 2; esta armadura
ya es cubierta por las mallas minimas 0 6 ¢/19.

X.12 FLECHA INSTANTANEA Y TOTAL DE UNA VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

Célculo de la flecha instantanea y flecha total de la viga de la Figura X-24.

P
| —— } g
Fan Fal
ey —
| ¥

Fignra X.24,

Q=15tm; P=3t; I=4m; do=50cm; by=20cm



Caracteristicas de los materials

Hornigon: Ben= 210 kg/em?
Acero : s = 4200 kg/cm’

Moédulo fr erlasticidad longitudinal del acero:

E, =2 100 000 kg/cm?
Modulo de elasticidad longitudinal del hormigén:

E, = 300 000 kg/cm®

Momento maximo

q.1 P.1
M= + =6tm
8 4
47
Kn= =38,6
6/0,20
De la Tabla T.2 ks=10,46 ; ky = 0,26
6
YN | Y — =59 cm’
0,47
Siendo la seccion rectangular resultan:
y6=0,5.dp=25cm
by . d% 20. 50°
Jo= = =208 334 cm*
12 12

By, = 0,75 . W Bch =26.5 kg/cm2

By . Jb 26,5 kg/cm” . 208334 cm”
Mg = = =220834 kg.cm = 2,21 tm
yG 25 cm
Mg Mr E,  As.h?.(1-ky)
| — ). Jo+ 0,85 [1 — (= ) ~
M M E,
2,21 2,21 2.100 000
| (— Y .208334+0,85.[1—( Y.
6 6 300 000

La flecha instantanea resulta:

M. 12 12
f(): a. =
By . Jo Ey . Jo

(0g.0g 0, . Mp)

Donde a se obtiene de la Figura VIII — 1.

.5,9.47% . (1-0,26) = 72026 cm® < Jj,



Carga distribuida: o= ------- My =3 tm

48

1
Carga concentrada: o= === - M, =3 tm

12

400” cm’ 5 1
fo= A .300 000 kgem + ------- .300 000 kgem = 0,42 cm
300 000 kg/cm . 72006 cm* 48 12

La flecha total resulta:
fi= B. o

Suponiendo clima himedo, una relacion A / As; = 0 y que la edad del hormigon al entrar en carga en 6
meses, se obtiene f = 1,5

Luego
fi=1,5.0,42 cm = 0,63 cm
1
fodm = ======--- = 1,33 cm > f; verifica
300

X.13 ESQUEMA DE CALCULO DE TANQUE DE AGUA

Procederemos a expllicar el esquema general de cfialculo de un tanque de agua.



. -
|
| 4
| [P
Mg | / |
“» | f/ I
| 7 |
| /f
B e B §
:“/ ( ! //f
4 |
/
O ,I‘H‘ 1
/ ! Y
Fd I /s
/ ), || S ]
" of '
T & o L
A B

_)iL a — ny

Figura X.25.

Losa Superior 1

Se considera simplemente apoyada en los bordes y su carga resulta:

g=¢C1.Yu
p= 0,150 t/m’
q=g+tp

e; = espesor de la losa 1

yu = peso especifico del hormigon = 2,4 t/m’

Tabique Lateral 2 —3

Este tabique trabaja simultaneamente como losa y viga pared:




T
a)Esquema losa 9 4 =
4 7
7 7
4 L~
7 4
4 72
1 b
7] 4
] .
4 L
] L,
/ '/’
4 2 i
"'“-Q-""‘ T b
% a v,
7 2 A
q = b/a' H B’a ! peso especifico del agua = 1 t/m3

) b)Esquema viga pared

{ | }a

|
I
;
P
!
I
A a ~

q=gr tr+Ts  (Ym); P=Ry; (1) ;e =espesor L2

g2 = peso propio de lalosa 2(3) =e, . H. yy

111 = reaccion de la losa 1 en la direccion b

rLe= reaccion de la losa 6 en la direccion b [tener en cuenta que esta carga es colgante]

Ry; Pts reaccicon de la losa 7

T Pts resulante de las reacciones de las losas 4 y 5 en la direccicon b que producen un esfuerzo de traccigon
distribuido en el plano de la losa 2[3].

Tabique Lateral 4 - 5

a] esquema losa
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A b it
q = 83+ H
B) esquema viga pared
e ja
7(...\. ;
LA T
W
b o oA
dL’ b a{h’
q=gLa +r1L1 T 16 (Y/m) e4 = espesor L4

gra = peso propio de lalosa4 (5)=es. H. vy
1.1 = reaccion de la losa 1 en la direccion a
rLe = reaccion de la losa 6 en la direccion a (tener en cuenta que esta carga es colgante)

T =resultante de las reacciones de las losas 2 y 3 en la direccion a, que produce un esfuerzo de traccion
distribuido en el plano de la losa 4 (5).

Losa de Fondo 6

Dado que el tanque del ejemplo posee tabique divisorio, existen 2 estados de carga.

1) tanque totalmente lleno.
2) Medio tanque lleno.
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La losa a esta sometida a esfuerzos de traccion distribuidos, en su plano y en ambas direcciones.

T, = esfuerzos de traccion provocado por la reaccion en el borde inferior de las losas 4 y 5.
T, = esfuerzo de traccion provocado por la reaccion 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
calculo dado, deben colocarse en ambas caras de la Isoa, ya que el empuje de agua puede actuar de un lado a
otro del tabique.

b) Esquema viga pared

Estado de carga : tanque totalmente lleno

o lg

apoyq iosu} apoye losa 2 H

% 1™

A
£ b ,1L’
q= g +2r (t/m) e7 = espesor L7
g7 = peso propio de la losa 7 =e7 . ; €7 = espesor L7

L6 = reaccion losa 6 en la direccion a (tener en cuenta que esta carga es colgante)

En el ejemplo dado se han expuesto que todas las losas deben armarse en dos direcciones; en un caso real
deberan calcularse todas losas en 1 6 2 direcciones segin correspondan.

Los momentos en apoyos deberan compatlizarse, o sea en cada arista a la cual concurran dos losas el valor
del momento flexor debe ser inico; pueden promediarse ambos valores, aumentando o dismnuyendo
proporcionalmente el momento en el tramo de cada losa.

En las aristas de union de los tabiques es conveniente aumentar el espesor de los mismos mediante cartelas,
incrementando de este modo el brazo elastico de la seccion para absorber los momentos en apoyos (Figura X
—20).
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Para todas las losas en contacto con el agua se debera proceder a la verificacion de estanqueidad, explicada
en el punto VIII.2.2 del Capitulo VIII.

La disposicion de armaduras se efectuara de acuerdo con lo explicado para losas y vigas pared; en los
lugares donde se encuentran bocas de acceso o de inspeccion, se deberan colocar a ambos lados de la abertura
y en los dos sentidos, la misma armadura de la losa que ha sido suspendida (Figura X-27).

Las columnas sobre las que apoya el tanque reciben las reacciones de las cargas que decargan en ellas.

COLUMNA A: Rys+Rys

COLUMNA B: Ri3+Ris

COLUMNA C: RL2 + RL4

COLUMNA D: RL2 + RL3
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Figura X.27.
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e) Maderas daN/m’

19 — Curupay blanco ........ooviviiiiiiiii 950

20 — Incienso amarillo...........cooiiiiiiii i 980

21 —Incienso colorado .........ovviiiiiiiii e 990

22 —Incienso amarillo o verde.............ooviiiiiiiiiii 980

23 — Lapacho Negro 0 MOT0. .......uvuuiiet it e e 1150

24— Nandubay.............coouiiiiiiie e 960

25 — Quebracho blanco...........cccveeeiiiiiieciiie e 920

26 — Quebracho colorado .........cccecvveiviieiiiieciee e 1300

27 — UTUNAAY...c.ieeeieiie ettt ettt seee e 1220

28 = VITAIO . ittt e e 970

B Y1 ¢ o) - 995
f) Metales

daN/m’

X< o 7850
N 113313111 o O 2700
T 2 5 0 ) o 8600
0] o) ¢ 8900
T ] 2 V1o 7400
6 —Fundicion de hierro...........ccooiiiiiii 7250
7 I 1 ) N 8650
I\, F- a1 15T o H 1850
O NIQUEL - 8900
TO — PlOMO ettt 11400
8 T 3TN 7200

g ) Otros Materiales y liquidos

I - AlQUItIAN. ..o 1200
2 = ASTAltO .o 1300
3 BaASUIA. 700
4 - Libros y documentos apilables.................oooiiiiiiiiiii 850
S—Papel apilado.......c.ooviiiiiii e 1100
0 — AZUA .ot e 1000
A\ ¥ T 750
h) Rocas
L N =) 01 o7 P 2600
2 — ATCNISCA POTOSA. ...t uent et ee et et e e e e ettt et e e aae e 2400
3 - Caliza COMPACLA ...oveeetitit ettt e e e e eenenaans 2800
4 — CaliZA POTOSA ...eeuveieeieniieieeciieetteereeteete et e seteeaeeseesseesraesesessseesseanseannns 2400
5 — Basalto 0 Metalifero.........ccoceeueririenieiieniiree e 3000
6 — DHADASA. ... et 2800
T — DIHOTIEA. ..ottt sttt sttt et e b e 3000



8 — DOLOMITA. c.ceeieieiieieieie e 2900

O — GIADO . et 3000

J L €5 T3 TSSO PRRRR 3000
LT — GIANITO wevviiiiiiiiiiieiiee ettt ettt e e e ettt e e e e e e s eesaabaeeeeessensanaes 2800
|02\ F: ¥ ¢ 1 1 o) FO SRR 2800
I S 77 4 ¢ NSRRI 2800
| 84 i Le (o YRR 2800
LT 1< 4V v AR 2800
16 — TTAVETTINO .oooonvveieieeieie ettt ee et ee et e e e e e e e eae e e e eaeeeeeeaaeeeeenns 2400

daN/m?

i) Pavimentos
1 — Baldosas y mosaicos, mortero de cemento y marmol reconstituido por cada centimetro de
B PeSOT. . . 22
2 —Baldosas ceramicas,id 1d. .........ooiiiiiiiiii 20
3 —Asfalto fundido, 1d id, .......oooii 14

j) Cielorrasos.

1 — Cielorrasos termo — acusticos con elementos modulares de fibra de madera, montados sobre elementos

Metalicos o enlistonado de madera, incluidos los misSmos .................... 10
2 — Cielorrasos con elementos modulares de asbesto cemento montado sobre elementos metalicos o
Enlistonado de madera, incluidos 10S miSmoOS .............ooeivieiiiiiiiniennianin, 15
3— Cielorrasos de plaquetas de yeso montadas sobre armadura de aluminio ........... 20
4 — Mezcla de cemento, cal , arena, con metal desplegado............................. 50
S—Yesoconenlistonado ...........oeiiiiiiiiii 20
6 — Yeso con metal desplegado .......oevviiiiiiiiiiii s e 18

1 daN / m? = 1,02 kgf/m’

k) Cubiertas

1 — Cubierta impermeabilizante con base de tela o carton asfaltico de siete capas....... 10
2 — Chapa acanalada de seccion ondulada o trapezoidal de aluminio sin armadura de sostén:
- 0,6 MM d€ ESPESOT ...nenneinteeee et et 2,5
- 0,8 MM d€ ESPESOT . ..nvineinieeee et e 3
- 1,0 MM de @SPESOT «..nveneeeeie et 4
3— Chapa acanalada de asbesto cemento
-4 mm de espesor (onda chica)..........cccceerireirennenne. 10
- 6 mm de espesor (onda grande) ............cceeeeeeeennnen. 15
- 8 mm de espesor (onda grande) .........cccceeeeenene 20
4 — Chapa acanalada de perfil sinusoidal o trapezoidal de acero cincado o
ATUMINIZAAO .. 10
5 —Chapas de cobre de 0,6 mm de espesor, sobre entablonado, incluido éste........ 25
6 — Chapa de cinc de 0,7 mm de espesor, sobre entablonado, inlcuido éste........... 25
7 — Chapa en forma de teja de pizarra multiple de asbesto cemento, sobre enlistonado, incluido éste,
SIN CADIOS L. eet ettt 25
8 — Chapa en forma de teja multiple de plastico reforzado espesor medio 1m5 mm, incluido armadura
A8 SOSEEIM. ..ottt 15
9 — Chapa en forma de teja multiple de asbesto cemento sobre entablonado, incluido éste....... 30
10 — Tejas ceramicas tipo espaiiolas, colonial, o drabes, incluido armadura de sostén........... 100
11 — Tejas ceramicas tipo Marsella o francesa, sobre enlistonado incluido éste ................. 55
12 — Tejas ceramicas tipo flamencas, sobre enlistonado, incluido éste............................ 70

13 — Tejas de mortero de cemento. tipo romaa o francesa, sobre enlistonado, incluido éste,
ST CADIOS .o ottt ittt e 50



14 — Tejas de pizarras. Incluido armadura de SOSten..............cooiiiiiiiiiiiiiiiieiene. 45

I1 - SOBRECARGAS MINIMAS

a) Edificios de Viviendas

1 — Azoteas y/o terrazas donde pueden congregarse personas con fines de recreacion

1T w7 Yot T ) PPN 300
2 — Az0teas aCCeSIDIES. ....o.vutit i 200
3 — Az0teas INACCeSIDIES .........iuiiii i 100
4 — BATIOS ..ttt 200
5—=BalCones ....o.oniiiiii 300
0 = COCINAS .eutttit ittt e 200
7 — Comedores y lugares de eStar ..........ooeiiiiiiiiii e 200
8 — DOTINILOTIOS - ...ttt ettt ettt e ettt et et et e e e aans 200
9.- Escaleras (medidas en proyeccion horizontal) ... 300
10 — Rellanos ¥ COTredizos. .. ..uvniini s et 300

b) Otros edificios, (oficinas, edificios publicos, etc).

L= ATCRIVOS. ..ot min 500
2= AULAS o 350
T /0] (- 1S ver (a)
e 5 1 (070} 1 1< PP ver (c)
S BaAMOS .ot 200
6 — BIDLIOTECAS . .uvtetitinie et min 500
T = COCINAS ettt ettt ettt sttt et ettt et et sa et s bt et e bt ebtesae e ennes 400
8 — COMEAOTES ...ttt ettt sttt et ettt se e 300
9 — Cuartos de maquinas y calderas ..........cceecureiuieiieniieiee e 750
1O — DOIMILOTIOS .. ¢t ettt ettt ettt 250
11— Escaleras (medidas en proyeccion horizontal) ...l 400
12 — GIMNASIOS ..ttt ettt e ettt et 500
I3 = LaVAEIOS . .uenitit ettt et e 300
14 — Locales para reunion con asientos fijos ..........c.cooeveiiiiiiiiiniiiiinennenn 300
15 — Locales para reunion sin asientos fijos ..........o.eoevuiiiiiniiiiiiiniiiinienean, 350
16 — OFfICINAS .ottt 250
17 — Rampas para vehiculos de peso inferior a 2500 daN .................c.cooeiiinin. 500

18 — Rellanos ¥ COTTEAOTES .. ..ouvititt ittt ettt e e e 400



19 — Salones de DAILE ......ueee e 500

20 — Tribunas con asientos fiJOS ........o.evuirtiiiiie e 500
21 — Tribunas sin asientos fiJOS ........o.vviiiiiiiitiii e eeeeaens 750
22 VESTUATIOS e ventetttentet et ettt ettt e e e et e et et et e e e et et e e e enenes min. 250

¢) Sobrecargas para balcones en edificios de oficinas, edificios publicos, etc.

El valor de la sobrecarga a adoptar para los balcones en edificios deoficinas, edifiicos publicos, etc, sera
el mismo que el fijado para el local o locales a los cuales sirven, y en ningln caso podra ser menor que
300 daN/m’.

d) Sobrecargas para locales destinados a cocheras de vehiculos de peso inferior a 2500 daN.

1 — Cuando las luces sean mayores de Iy =3 m en losas y lp = 5 m en vigas, la sobrecarga sera de
350 daN/m’.
2 — Cuando las luces sean menores de los valores de 1y especificados en (d.1), la sobrecarga debera
incrementarse en la relacion ly/l y como méximo en 1,43, coeficiente que no se considerara para las
cargas de columnas o paredes portantes.

e) Posibilidad de choque de vehiiiculos contra vigas, tabiques v muros portantes

Para considerar la posibilidad de choques de vehiculos contra vigas, tabiques y muros portantes, se tomara
una carga horizontal de 200 daN/m, aplicada a 1,50 m de la altura del solado.

f) Sobrecargas para locales destinados a cocheras de vehiculos de peso superior a 2500 daN.

Deberan determinarse, en cada uno, teniendo en cuenta las acaracteristicas de los vehiculos que las
utilizaran.

g) Esfuerzod horizontales en barandas de escaleras y balcopnes

Para tener en cuenta los esfuerzos horizontales dirigidos hacia el exterior en barandas de escaleras y
balcones, se tomara una carga horizontal de 100 daN/m, aplicada a lo largo del borde superior.

T26 a T47 Tablas para calculo de solicitaciones en losas rectangulares

Nomenclatura
Mx ; My : momentos flexores en el centro de la placa segun las direcciones paralelas a los lados x; y
respectivamente [tm/m]-
M,® ; My° : momentos flexores de apoyo paralelos a los lados x; y respectivamente [tm/m].
Ry, Ry : valores totales de las reacciones sobre los lados articulados x;y [t].

R, ; Ry" : valores totales de las reacciones sobre los lados empotrados x; y [t].

S : solicitacicon [M 6 R]
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/i, | M« | My | Re | Ry
0,50 0,0965 | 0,0174 0,269 0,731
0,55 | 0,0892 | 0,0210 0,268 | 0,641
0,60 0,0820 | 0,0243 0,267 0,566
0,65 a,0750 | 0,0273 0,266 0,502
0,70 0,0683 | 0,0298 0,265 0,450
0,75 0,0619 0,0318 0,263 0,404
0,80 0,0560 0,0334 0,261 0,364
0,85 0,0506 | 0,0348 0,259 0,330
0,90 0,0456 0,0359 0,256 0,300
0,95 0,0410 00,0365 0,251 0,274
1,00 0,0368 | 0,0368 0,250 0,250
0,95 0,065 | 0,0410 0,274 0,253
v, 90 0,0359 | 0,0456 0,300 0,256
0,85 0,0148 | 0,0506 0,330 0,259
0,80 0,0334 | 0,0560 0,364 0,261
0,75 0,0318 | 0,0619 0,404 0,263
0,70 0,0298 0,068] 0,450 0,265
0,65 0,0273 0,0750 0,502 0,266
0,60 0,0243 | 0,0820 0,566 0,267
0,55 0,0210 | 0,0892 0,641 0,268
0,50 0,0174 | 0,0965 0,731 0,269
ly/\ |
S- coeficiente de tabla . q . I
S- coeficiente de tabla . g .ly
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l"/[y Mf My My Ry YE RY
0,50 | -0,1214 0,0584 | 0,0060 0,165 | 1,049 0,613
0,55 | -0,1188 0,0562 | 0,0083 0,168 | 0,547 0,545
0,60 [ ~0,1159 0,0538 | 0,0105 0,167 | 0,845 0,487
0,65 | -0,1126 0,0512 | 0,0127 0,167 | 0,769 0,417
0,70 | =-0,1089 0,0485 | 0,0149 0,166 | 0,702 0,394
0,75 | -0,1050 0,0457 | 0,068 0,166 | 0,643 0,360
0,80 | -0,1008 0,0426 | 0,0187 0,165 [ 0,591 0,329
0,85 | -0,0965 0,0400 | 0,0205 0,165 | 0,545 0,102
0,90 | -0,0922 0,03172 | 0,0221 0,165 | 0,504 0,278
0,95 | -0,0880 0,0345 | 0,0234 0,165 | 0,467 0,255
1,00 | -0,0839 0,0318 | 0,0243 0,166 | 0,433 0,235
0,95 | -0,0881 0,0327°| 0,0282 0,186 | 0,440 0,240
0,90 [-~0,0924 | 0,0330 | 0,0323 | 0,209 | 0,449 | 0,245
0,85 | ~0,0967 0,0328 | 0,0369 0,234 | 0,460 0,249
0,80 -0,1011 0,0324 0,0423 0,263 0,471 0,251
0,75 | -0,1055 0,0119 | 0,0485 0,298 | 0,482 0,257
0,70 | -0,1096 0,0309 | 0,055) 0,339 | 0,492 0,260
0,65 -0,1113 0,0292 0,0627 0,388 0,501 0,262
0,60 | -0,1165 0,0269 | 0,0707 0,447 | 0,508 0,264
0,55 [ =0,1192 | 0,0240 | 0,0792 0,519 | 0,514 0,266
0,50 [ -0,1215 0,0204 | 0,C880 0,606 | 0,520 0,268
lx/Qx

< 1 5= coeficiente de tabla . q . I,
<1 5= coeficiente de tabla .q . I
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W/l, | My M M R R
Y x X e y
0,50 | -0,0845 0,0414 0,0017 | 0,098 0,902
0,55 | -0,0843 0,0408 0,0029 | 0,097 | 0,812
0,60 | -0,0837 0,0400 0,0043 | 0,096 0,737
0,65 | -0,0828 0,0391 0,0058 | 0,097 0,673
0,70 | -0,0816 0,0380 0,0073 | 0,097 0,617
0,75 | -0,0801 0,0366 0,0088 | 0,098 0,569
a,80 ~0,0764 0,0350 00,0103 0,098 0_,527
0,85 | -0,0785 | 0,0335 | o,o0119 | 0,098 | 0,490
0,90 | -0,0744 | 0,0319 0,0134 | 0,099 | 0,457
0,95 | -0,0722 0,030? 0,0147 | 0,100 0,427 |
1,00 -0,0698 0,0285 0,0158 0,102 0,398
0,95 -0,0745 '-J,UZ‘J'I‘ 0,0189 0,115 0,412
0,90 | -0,0796 0,0307 0,0225 | 0,330 0,426
0,85 | -0,0849 0,0314 0,0267 | 0,148 0,441
0,80 | -0,0902 0,0318 0,0316 | 0,170 0,455
0,75 |-0,0957 | 0,0320 | 0,074 | 0,198 | 0,469
0,70 |-0,1011 0,0319 0,0442 | 0,232 0,482
0,65 | -0,1063 0,0310 0,0519 | 0,274 0,495
0,60 -0,1111 0,0292 0,0604 0,126 0,507
v,55 | -0,1154 0,0266 0,0697 | 0,391 0,518
0,50 | -0,1191 0,0234 0,0799 | 0,472 | n 528 |
L/l |
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A My My | M, x | Ry | Ry | Ry
0,50 -0,1177 -0,0782 0,0560 0,0079 0,350 0,157 0,967 0,526
0,55 -0,1136 -0,077% 0,0529 0,0105 0,350 0,158 0,849 0,458
0,60 | -0,1053 -0,0776 0,0496 | 0,0130 0,350 | 0,158 0,756 | 0,403
0,65 -0,1047 -0,0773 0,0462 0,0153 0,350 0,159 0,670 0,156
0,70 -0,0996 -0,0768 0,0426 0,0171L 0,350 0,159 0,604 0,315
0,75 -0,0940 -0,075% 0,03%0 0,01848 0,349 0,166‘ 0,545 0,279
0,80 -0,0882 -0,0746 0,0355 0,020 0,348 0,161 0,493 0,248
0,85 -0,0825 -0,0731 0,0322 0,0216 0,346 0,162 0,447 0,222
0,50 -0,0773 -0,0714 0,0291 0,0226 0,]44“ 0,163 0,406 0,200
0,95 -0,0724 -0,0696 0,0262 0,0232 0,341 0,163 0,370 0,180
1,00 ~0,0677 -0,0677 0,0234 0,0234 0,338 0.162 ﬁ,338 no162
0,95 | -0,0696 -0,0724 0,0232 | 0,0262 0,370 | 0,180 0,341 | 0,163
0,90 -0,0714 ~0,0773 0,0216 | 0,0291 0,406 0,200 0,344 0,163
0,85 | -0,0711 '~-0,0825 0.0216 | 0,0322 0,847 | 0,222, 0,346 | 0,162
0,80 -0,0746 -0,0882 06,0203 0,0355 0,493 0,248 0,348 0,161
0,75 -0,0759 ~0,0940 0,0188 | 0,03%0 0,545 | 0,279 0,345 | 0,160
0,70 | -0;0768 -0,0996 0,0L71 | 0,0426 0,604 | 0,315 0,350 | 0,159
0,65 -0,0773 -0,1047 0,0153 0,0462 0,670 0,156 0,350 0,159
0,60 -0,0778 -0,1093 00,0130 0,0496 0,756 0,402 0,350 0,158
0,55 -0,0779 -0,1136 0,0105 0,0529 0,849 0,458 0,350 0,158
0,50 | -0,0782 -0,1177 0,0079 | 0,05¢60 0,967 | 0,526 0,350 | 0,157
YA
lx o s 2
T = 1 Sz coeficiente de tabla . q . Ix
y

[Y i % . 2
e S= coeficiente de tabla . q.ly
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S: coeficiente de tabla . q. 1

S= coeficiente de tabla . g
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%/h Mf_ M; My M, R Ry f
0,50 -0,0836 | -0,0563 0,0409 | 0,0028 0,254 | 0,100 0,823
0,55 -0,0826 | -0,0564 0,0398 | 0,0041 6,254 | 0,100 0,736
0,60 -0,081] | ~0,0566 0,0385 | 0,0059 0,255 | 0,099 0,657
0,65 -0,0796 | -0,0569 0,0370 | 0,0075 0,257 | 0,099 0,591
6,70 ~-0,3774 | -0,0572 0,0352 | 0,009l 0,259 | 0,100 0,515
0,75 -0,0748 | -0,0571 0,0333 | 0,0107 0,260 | 0,100 0,487
0,80 -0,0720 | -0,0568 0,0313 | 0,0123 0,261 | 0,101 0,445
0,85 -0,0691 | -0,0564 0,0292 | 0,0138 0,262 | 0,101 0,406
0,90 -0,0660 | -0,0560 0,0270 | 0,0151 0,263 | 0,102 0,374
0,95 -0,0628 | -0,0556 0,0249 | 0,0161 0,264 | 0,103 0,343
1,00 -0,0596 | ~0,0551 0,0228 | ©0,0167 0,265 | 0,105 0,315
0,95 -0,0626 | -0,0599 0,0230 | 0,0193 0,293 | 0,120 0,320
0,90 -0,0655 -0,0652 00,0231 00,0222 0,325 0,116 0,325
0,85 -0,0682 | -0,G710 0,0229 | 0,0254 0,162 | 0,154 0,310
0,80 | -0,0706 | -0,0773 0,0224 | 0,0289 0,405 | 0,175 0,334
0,75 -0,0727 | -0,0839 0,0214 | 0,0327 0,456 | 0,202 0,337
0,70 -0,0743-| -0,0907 0,0198 | 0,0360 0,515 | 0,235 0,340
0,65 -0,0755 | -0,0978 0,0177 | 0,0411 0,584 0,274 0,342
0,60 ~0,0765 -0,1046 0,0153 | 0,0452 0,662 | 0,320 0,343
0,55 |. -0,0774 | -0,1101 0,0127 | 0,0492 0,752 | 0,375 0,344
0,50 -0,0782 -0,1140 0,0008 0,0535 0,868 | 0,442 0,345
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/1, | My My My | My | Ry | Ry
0,50 | -0,0826 =~0,0560 0,0401 0,0038 | 0,241 0,759
0,55 -0,0806 -0,0561 0,0185 0,0058 0,242 0,667
0,60 | -0,0784 -0,0562 0,0167 0,0076 | 0,244 0,589
0,65 | ~0,0759 -0,0565 0,0346 0,0096 0,247 G,522
0,70 | -0,0731 -0,0568 n,0322 0,0L14 | 0,249 |0, 466
0,7s -0,0698 ~-0,0564 0D,0297 0,0129 0,250 0,417
0,80 | ~0,0661 -0,0558 0,0271 0,0143 | q,251 0,374
0,85 | =0,0620 -0,0550 0,0246 0,01%56 | 0,251 0,337
0,90 | -0,u580 -0,0540 | 0,022z 0,0167 | 0,251 0,305
0,95 | -0,0543 -0,0527 0,0198 0,0173 | 0,251 0,276
1,00 | -0,0511 =0,0511 } 0,0176 0,0176 | 0,250 0,250
0,95 =0,0527 -0,0543 0,0173 0,0198 0,276 0,23,
0,30 | -0,0540 ~0,0580 | 0,D167 0,0222 | 0,305 0,251
0,85 -0,0550 ~0,0620 0,0156 0,0246 05397 0,251
0,80 | -0,0558 -0,0661 0,0143 0,0271 | 0,374 0,251
0,75 | -0,0564 ~0,0698 0.0129 00,0297 | 0,417 0,250
0,70 | -0,0568 | -0,070 | 0,0114 0,0322 | 0,466 0,249
0,65 -0,0565 -0,0759 0,0096 0,0346 0,522 0,247
0,60 | -0,0562 -0,0784 41,0076 0.0367 | 0,589 0,244
0,55 -0,0561 ~0,0806 0,7055 0,0385 0,667 0,242
0,50 -0,0560 -0,0826 0,0byg 0,0401 G,759 0,241
YA
-b- < S: coeficiente de tabla . q .12
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A, Mx M, M, b/ | My M, M, My

0,30 -0,0355 | 0,0081 0,0103 0,30 | -9,0327 ~0,0133 [ -0,0038 | 0,0026
0,35 -0,0405 00,0083 0,0131 a,3s -0,0396 -0,0165 ~0,0023 0,0047
0,40 -0,0451 | 0,0102 0,0158 0,40 | -0,0453 -0,0206 | ~0,0006 | 0,0067
0,45 -0,0494 | 0,0109 0,0183% 0,45 | -0,0486 -0,0262 0,0012 | 0,0087
0,50 -0,0534 | 0,0114 0,0210 0,50 | -0,0511 -0,031% 0,0029 | 0,0108
0,55 -0,0571 | 0,0119 €,0232 0,55 | -0,n526 -0,0369 0,0044 | 0,011
0,60 -0,0605 | 0,0122 0,0253 0,60 [ -0,0538 -0,0415 D,0056 | 0,0154
0,65 -0,0635 | 0,0120 0,0271 0,65 | -0,0548 -0,0460 0,0066 | 0,0175
0.70 ~-0,0662 | 0,0115 0,0286 0,70 | -0,0556 -0,0496 0,0074 | 0,0154
6,75 -0,0686 | 0,0109 0,0300 0,75 | -0.0560 ~0,0528 0,0081 | 0,0212
0,80 -0,0706 | 0,0101 0,0314 0,80 | -0,0562 ~0,0559 0,,0087 | 0,0229
0,85 ~0,0724 0,0098 0,0126 0,85 -0,0563 ~0,0589 0,0091 D,0244
0,90 -0,0740 | 06,0054 0,0316 0,90 [ -0,0562 ~0,0618 0,0092 | 0,0258
0,95 -p.0754 | o,00%0 0,0344 0,95 | -0,0561 -0,0647 0,0091 [ 0,0271
1,00 -0,0767 | 0,0085 0,0351 1,00 | -0,0560 -0,0675 0,0090 | 0,0283
1,10 -0,0789 | 0,0074 0,0359 1,10 | -0,055% -0,0703 0,0085 | 0,0303
1,20 -0,0806 | 0,0061 0,0165 1,20 | -0,0558 | -0,0731 0,0077 | 0,0321
1,130 -0,0817 | 0,0047 0,0371 1,30 | -0,0557 -0,0759 0,0067 | 0,a337
1,40 ~-0,0823 g,0015 0,0377 1,40 -0,0356 -0,0785 0,0059 0,0351
1,50 ~0,0826 | 0,0025 0,0383 1,50 | -0,0556 -0, 0805 0,0052 | 0,0362
1,75 ~0,0830 0,0013 0,0400 1,95 -0,05586 -0,0823 0,00130 0,0381
2,00 | - -0,0833| 0,0008 0,0417 2,00 | -0,0556 -0,0833 0,0015 | 0,0385

S= coeficiente de tabla . q ./




ly/lx MY MX
0,30 ] 0,0051 | 0,0040
0,35 0,0065 | 0,0058
0,40 | 0,0079 | 0,0067
0,45 | 0,0092 | 0,0086
0,50 | 0,0t04 | 0,010%
0,55| 0,0114 | 0,0125
0,60 | 0,0122 | 0,0145
0,65| 0,0128 | 0,0165
0,70 | o0,c133 | 0,0184
0,75| o0,0137 | 0,0203
‘0,80| o0,0139 | 0,0222
0,85 0,0140 0,0241
0,90 | ~0,0141 | 0,0259
0,95| o0,0140 | 0,0276
1,00 0,0139 [ 0,0292
1,10| -0,0135 | 0,0323
1,20| 0,0129 | 0,0352
1,30| o0,0123 | 0,0379
1,40| 0,0116 | 0,0404
1,50| 0,0108 | 0,0427
1,75 0,0090 | 0,0474
2,00| 0,0070

S= coeficiente de tabla . q

0,0511

X

q

/| My M, M,

0,30 | -0,0131 |-0,0003 | 0,0006
0,35 | -0,0167 0,0004 | 0,0008
0,40 | -0,0204 p,0012 | 0,0012
0,45 | -0,0243 0,0021 | 0,0020
0,50 | -0,0280 [~0,0030 | 0,0030
0,55 | -0,0315 0,0040 | 0,0042
0,60 | ~0,0349 | 0,0051 | 0,0056
0,65 | -0,0382 | 0,006L | 0,0070
0,70 | -0,0415 0,0071 | 0,0084
0,75 | -0,0447 0,0080 | 0,0099
0,80 | -0,0476 0,0089 | 0,0115
0,85 | -0,0502 0,0097 | 0,0132
0,90 | -0,0527 0,0105 | 0,0149
0,95 | -0,0551 | o0.0111 | 0,0166
1,00 | =0,0573 0,0116 | 0,0182
1,10 | -0,0611 0,0122 | 0,0215
1,20 | -0,0647 0,0126 | 0,0248
1,30 | -0,0679 0,0130 | 0,0279
1,40 | -0,0709 0,0132 | 0,0309
1,50 | -0,0738 0,0133 | 0,0337
1,75 | -0,0790 0,0119 | 0,0400
2,00 | -0,0830 0,0088 | 0,0453

R
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0,30 | -0,0132 0,0045 0,0009 0,30 -0,0120 | -0,004E 0,0002 | 0,0006
0,35 | ~0,0155 0,0054 0,0015 0,35 ~0,0148 [ -0,0066 0,0009 0,0012
0,40 ([ -0,0178 0,0062 0,0024 0,40 -0,0172 -0,0004 0,0016 0,0018
0,45 | -0,0200 0,0069 0,0036 0,45 -0,0193 | =~0,0LC4 0,0024 | 0,0026
0,50 |-0,0221 0,0074 0,0048 0,50 -0,0212 | =0,0124 0,0032 | 0,0034
0,55 | -0,0241 0,0076 0,0059 0,55 -0,0229 | -0,0L45 0,0041 | 0,0042
0,60 | -0,0260 0,0077 0,0070 0,60 -0,0246 | -0,0166 0,0050 0,0050
0,65 -0,0278 0,0078 0,0080 0,65 -0,0262 | =0,0186 0,0057 0,0056
0,70 | -0,0295 0,0078 0,0090 0,70 -0,0277 | -0,0205 0,0062 0,0067
0,75 | -0,0310 0,0077 0,0100 0,75 -0,02¢1 | =0,0222 0,0065 | 0,007
0,80 |[-0,0324 0,0076 0,0109 0,80 -0,0304 | ~0,0234 0,0067 | 0,0085
0,85 [=-0,0337 |.0,0073 0,0118 0,85 -0,0317 |~ 0,024 0,0069 | 0,0094
0,90 [-0,0349 0,0070 0,0127 0,90 -0,0329 | -0,02¢9 0,0071 | 0,0L02
0,95 |-0,0360 0,0067 0,0136 0,95 -0,0340 | -0,0283 0,0071 | 0,0110
1,00 |-0,02368 0,0083 0,0145 1,00 -0,0349 | =0,0297 0,0070 | 0,0118
1,10 |[-0,0384 0,0056 0,0159 1,10 -0,0358 | =0,0319 0,0068 | 0,0126
1,20 |-0,0396 0,0050 0,0171 . 1,20 -0,0375 |- 0,0338 0,0064 | 0,0134
1,30 |[-0,0405 0,0043 0,0179 1,10 -0,0391 | =0,0353 0,0057 | 0,0142
1,40 |-0,0410 0,0037 0,0185 1,40 -0,0405 | =0,0367 0,0049 | 0,0150
1,50 |-0,0413 0,001 0,0190 1,50 -0,0418 | ~-0,037C 0,0041 | 0,0158
1,75 |=0,0416 0,0019 0,0200 1,75 -0,0455% | = 0,0199 0,0027 | 0,0179
2,00 |[-0,0417 0,0009 0,0206 2,00 -0,0478 | -0,0411 0,0016 | 0,02013

S: coeficiente de tabla . g . Ix

2
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[b/[x *AY h4x
0,50 0,0502 0,0117
0,55 0,0468 0,0126
0,60 0,0435 0,0135
0,65 0,0402 0,0142
0,70 0,0369 0,0149
0,75 0,0339 | 0,0159
0,80 0,0311 0,0167
0,85 0,0285 0,0174
0,90 0,0260 0,0180
0,95 0,0217 0,0183
1,00 0,0216 0,0184
0,95 0,0221 0,0205
0,90 0,0228 0,0228
0, B85 0,0230 0,0253
0,80 0,0232 0,0280
0,75 00,0213 0,0311
0,70 0,0233 0,0345
0,65 0,0230 0,0384
0,60 0,0225 0,0425
0,55 0,0218 0,0470
Q.50 90,0208 Q,05]4
b/l

V4 IIddId 444

SQ coeficiente de tabla . g

S: coeficientd de tabla

q el —
ly /1 My M My
X Y Y
0,50 | -0,0560 0,0184 | 0,0070
0,55 | ~0,0546 0,0370 | 0,0076
0,60 | -0,0529 0,0154 | 0,0082
0,65 | -0,0509 0,0335 | 0,0090
0,70 | -0,048Y9 0,0317 | 0,0098
0,75 | -0,0468 0,0299 0,0106
0,80 | -0,0446 0,0282 | 0,0113
0,85 | -0,0424 0,0265 | 0,0120
0,90 | -0,0401 0,0248 | 0,0126
0,95 -0,0377 0,0231 0,013
1,00 -0,0352 0,0215% 0,0138
0,95 | -0,0364 0,0222 0,0159
0,90 | -0,0377 0,0228 | 0,0183
0,85 | -0,0390 0,0233 | 0,0211
0,80 | -0,0399 0,0237 | 0,0241
0,75 | -0,0406 0,0238 | 0,0275
0,70 | -0,0409 0,0238 | 0,0313
0,65 | -0,0408 0,0237 | 08,0357
0,60 | -0,0403 0,0231 | 0,0401
0,55 | -0,0392 0,0223 o.d449
0,50 -0,0377 0, 0212 0,0500
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0450 |=-0,0654 | 0,0273 | 0,0051 0,50 | -0,0509 | -0,0336 | 0,0208 | 0,0037
9453 | ~0:0642 | 0,0264. | 0;0039 0,55 | -0,0507 | -0,0314 | 0,0205 | 0,0042
0,60 | -0,0630 | 0,0254 | 0,0067 0,60 | -0,0505 | =-0,0332 | 0,0202 | 0,0048
0,83 1 <0;0617 | 0,024 | 0,0075 0,65 | -0,0499 | -0,0329 | 0,0196 | 0,0054
0,70 | -0,0600 0,0230 0,0084 0,70 -0,0492 -0,0324 | _0,0191 0,0060
0,75 |-0,0582 | 0,0217 | 0,0089 0,75 | -0,0483 | -0,0318 | o,0184 | 0,0065
0,80 |-0,0562 0,0205 0,0093 0,80 -0,0474 -0,0310 | 0,0177 0,0069
0,85 |-0,0541 | 0,0192 | 0,0097 0,86 | -0,0464 | =-0,0300 | 0,0170 | 0,0072
0,90 [-0,0521 [ o0,0179 [ 0,0102 0,90 | -0,0454 | "-0,028% | 0,0163 | 0,0075
0,95 |-0,0503 0,0167 0,0107 0,95 -0,0443 -0,0278 | 0,0156 0,0077
1,00 | =0,0487 0,0155 0,0111 1,00 -0,0431 -0,0267 | 0,0148 | 0,0079
0,95 |-0,0517 [-0,0160 | 0,0129 0,95 | -0,0465 | -0,0282 | 0,0156 | 0,0095
0,94 |}=0,0347 0,0163 | 0,0149 0,90 -0,0501 -0,0296 | 0,0164 0,0112
¢,85 |-0,0578 | 0,0167 [ 0,0172 0,85 | -0,0538 | -0,0309 | 0o,0171 | 0,0133
0,80 [-0,0612 0,0171 0,0197 0,80 -0,0580 -0,0321 | 0,0177 | 0,0158
Djd3 | =0;0645. | Quprdq | 0y 0%t 0,75 | -0,0624 | -0,0331 | 0,0181 | ©0,0187
0,70 |-0,0687 | 0,0176 [ 0,0259 0,70 | -0,0671 | -0,03a1 | o,0184 | 0,0221
0,65 |-0,0724 | 0,0175 | 0,0296 0,65 | -0,0714 | -0.,0350 | 0,0180 | 0,0260
0,60 |-0,0762 | 0,0173 | 0,0338 0,60 | ~-0,0751 | -0,0359 | 0,0176 | 0,0302
0,55 |-0,0800 | 0,0171 | 0,0380 0,55 | -o,0786 | -0,0367 | 90,0172 | 0,0349
330, J.oWieadd 0.8 83 | Selidd 0,50 | -o0,0818 | -0,0374 | 0,0168 | 0,0399
h/l'L 1x/ly
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A [ A L/,
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ly/\ : M M v/ | My My M M
% X y X Y/ lx y X i X
0,50 -0,0601 | 0,0425 0,0117 0,50 | -0,0519 -0,0465 0,0352 | 0,0065
0,55 -0,0582 | 0,0375 0,0133 0,55 | ~0,0498 -0,0461 | 0,0326 0,0076
0,60 -0,0562 | 0,0330 0,0146 0,60 | ~0,0467 -0,0457 0,0300 | 0,0087
0,65 -0,0543 | 0,0290 0,0155 0,65 | -0,0429 -5;9452 0,0276 | 0,0098
0{70 -0,0522 0,0254 0,0159 0,70 -0,0392 -0,0445" 0,0252 0,0111
0,175 -0,0499 0,0225 0,0160 0,75 -0,0357 -0,0434 0,0230 0,0120
0,80 ~0,0475 | 0,0202 D,0159 0,80 | ~-0,0323 -0,0421 0,0208 0,0126
0,85 | -0,0450 | 0,0191 | 0,0157 0,85 | -0,0290 | -0,0404 | 0,0188 0,0129
0,90 -0,0424 | 0,0163 0,0153 0,90 | -0,0260 -0,6387 0,0168 | 0,0130
0,95 -0,0399 | 0,0146 | 0,0149 0,95 | -0,0232 -0,0373 0,0151 | 0,0130
1,00 -0,0175 0,0130 0,0142 1,00 -p,0207 -0,02161 0,0136 0,0129
0,95 -0,0389 0,0131 0,0152 0,95 -0,0200 -0,0378 0,0137 0,0141
0,90 -0,0403 | 0,0131 0,0163 0,50 | -0,0193 -0,0397 0,0137 | ©0,0153
0,85 -0,0417 0,0129 0,0174 0,85 -0,0187 -0,0418 0,0135 0,0L66
0,80 -0,0433 | 0,0125 0,0185 0,80 | -0,0181 -0,0439 0,0130 | 0,0179
0,75 -0,0451 | 0,0121 0,0198 0,75 | -0,0171 -0,0460 0,0126 | 0,0192
0,70 -0,0473 [ 0,0115 0,0210 0,70 | -0,0160 -0,0483 0,0122 0,0205
0,65 -0,0496 0,0108 0,0220 0,65 -0,0148 -0,0507 0,01186 0,0218
0,60 ~0,0521 | 0,0099 0,0231 0,60 | -0,0136 -0,0533 0,0110 | 0,0229
0,55 -0,0546 | 0,0089 0,0239 0,55 | -0,0124 -0,0560 0,0104 | 0,0239
0,50 -0,0572 0,0076 0,0247 0,50 -0,0112 -0,0591 00,0098 0,0248
lﬁ/iY lf/qq
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0,50 ~0,0621_ -U,'GJ_GE 0,0251 0,0058
0,55 | -0,0603 -0,0360 0,0235 | 0,0062
0,60 | -0,0578 -0,0356 0,0217 | 0,0068
0,65 | -0,0548 | ~0,01352 0,0198 | 0,0079
0,70 | -0,0516 -0,0346 0,0179 | 0,0089
0,75 | -0,0482 -0,0328 0,0161 | 0,0096
0,80 | -0,0450 -0,0129 0,0143 | 0,0101
0,85 [ -0,0422 | -0,0319 | 0,0128 ] 0,0105
0,90 | -0,0395 -0,0307 0,0117 | 0,0107
"0,95 [ -0,0370 -0,0296 0,0104 0,0106
1,00 | -0,0345 -0,0285 0,0095 | 0,0105
0,95 | -0,0155 -0,0307 0,0096 | 0,0116
0,90 | -0,0365 ~0,0330 0,0096 | 0,0127
0,85 | -0,0176 "-0,01352 0,0095 | 0,0138
0,80 | -0,0387 -0,0373 0,0094 | 0,0148
0,75 { -0,0199 ~0,0395 0,0094 | 0,0159
6,70 | -0,0410 | -0,0416 0,0091 | 0,0170
0,65 | ~0,0421 | -0,0430 0,0093 | 0,0182
0,60 | -0,0431 ~0,0460 0,0092| 0,0196
0,55 | -0,0441 | 0,080 | 0,0092| o0,0211
0.50 | -0.0451 | -0,0495 | q,0092| 0.0230
bWy
S= coeficiente de tabla .q . I,
S= coeficiente de tabla .q .12
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b/t | My, My, Mx My Max
0,50 -0,0499 -0,0327 | -D,0294 0,0200 | 0,0050
0,55 -0,0487 -0,0319 | -0,0296 0,0192 [ 0,0051
0,60 -0,0475 -0,0309 | -0,0297 0,0183 | 0,0052
0,65 -0,0463 -0,0297 | -0,02%8 | 0,0173 | 0,0055
0,70 ~0,0449 -0,0282 | -0,0298 0,0161 | 0,0058
0,75 -0,0431 -0,0266 | -0,0296 | 0,0152 | 0,0066
0,80 -0,0412 | -0,0249 | -0,0293 0,0142 | 0,0072
0,85 -0,0391 -0,0230 | -0,0290 0,0132 | 0,0078
0,90 -0,0370 -0,0211 | -0,0285 0,0122 | 0,0082
0,95 | -0,0351 | -0,0194 | -0,0279 | 0,0112 | 0,0086 |
1,00 | -0,0333 | -0,0178 | -p,p270 | 0,0101 | 0,0088
0,95 | -0,0148 -0,017§ | -0,p291 0,0103 | 0,0099
0,9 | -0,0362 | -0,0377 [ -0,0313 | o0,0104 | 0,0111
0,85 -0,02375 -0,0175 | -0,0n336 0,0103 | 0,0123
0,80 -0,0387 -0,0171 | -0,0360 0,0101 | 0,0136
0,75 -0,01399 -0,0L66 | -0,0387 0,0097 | 0,0150
a,70 -0,0410 -0,0158 | -0,0414 0,0093 | 0,0164
0,65 | -0,0415 | -0,0147 | -0,0438 0,0092 | 0,0180
0,60 -0,0427 -0,0135 | =-0,0461 0,0092 | 0,0196
0,55 ~0,0434 -0,0123 | -0,0482 0,0092 | 0,0210
a,s0 -0,0449 -0,0111 -0,0500 0,0092 | 0,0223
l%//ly

[
hﬁ% < | S: coeficiente de tabla . q .1}
|
L < 1 S: coeficiente de tabla . q . I
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T1 ( Continuacidn) BSt 22/34 K, SKy

Er =
" K. Ky,
[Bee | mo | mo | wo | 20 | 300 30 | 476
v, BL 07 w00 y.44 4,4 LY | Al 1,61 o
.55 1] 6,05 Ll T b, 13 4,43 LT 0,01
| .0 hLood wond 5,10 469 | 4,33 a1 bages | ed
'R 6,90 5,910 131 ohe g e 4,00 1.0 0,01
1,40 mE 5,08 5,11 e | v .t Vol b, 04
[ 1L .01 5,48 4,80 | 4,78 03 { 101 | 9,05 |
L 8,0 A 1,00 1,01 0,08
' D] [PT] PR 1l 6.07
1,19 Lhl
w1 L.t 5, 7%
T hoto 5, 112
BECTR TN S-PL.Y SO0 O P i ST
6,51 2,84 5, ot 4,10
§ 4 Y.kl 4, T
6,40 | 8,37 T I
(383 5,50 [ 2] 6,11
b, i 5,00 4,96 (L
5,18 545 1,07 8,18
L A
W 3,41 ICE] )
L% 2,37 4,40 4,11
6,00 4,11 (16 ()
6,10 5.9 4,2 11
6,05 5,78 ] 0,59
A0 L 1,85 4, U6
25 | 58 | o 1ol
5,91 5,11 1,87 3,99
5,46 5,N8 4,54 1,18
5.5 5,04 6,50 Jj.n
5,016 1) 4,08 3,49
5,71 4,95 0 1,86
T 4,91 T ).82
5,60 4, 4,3 1,79
1,39 1,0 4,10 1,75
i,50 6,17 1,18 1,12
5,45 1,1 4,11 3,68
s | ‘e [, t,18 1,85

3,11 byl 0% 1.94
3.1 TS 4,01 1,50
5,112 Gt 1,71 1,48
5,08 4, 1,91 3.42
5,01 L 3,08 1,0
i, 4,129 1.1 1,0
[P} 4,14 3,19 3,0
[ B} 1 1,14 1.1
5,11 e ), 10 3,12
4,1 i,n% 1,485 1.1
1!

] ks
n {103 [ 102 |10 | 100 [ess Logs |97, |0se 0gs | o3t | 09
1,00 | 1,00[1,00 | 2,001,900 |1,00
p,u8 | v,00)),00 1,00(1,0L | 1.0}

o.01|1,00 | 1,00[4, 00| 1,00f1,00] 1,00
v.on]i.00] 1,00|1m00 | v,00)4,00 | 3,00
o,1uf1,00] 1,00}t L8 | 1,00)1,0: | 1,000,001 uij1,01 f1,000L, 111,91
: 1,00|1,00 | 1.0 |10 7 1,00 .ur'hfuz 1,01 | 1,02[1,00 |1.08
t.ov1,00 {3,010 NPT IO O PY I EPLTY [PLON R
o | 1.00f0 00 a0l SO OIS (W EH E I
0Ll 81 (- ] | 1.0% ! 1.,0w 0,07 1,472
1,0F .Iq_n‘! v.om |, 18
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T2 Flexion pure o s1a con gran excentricidad

BSt 42/50 7T

. e bt L4 w1 pirAn s b g e n i, S
Aeu 10 | a0, 130 [ By 170 | 4 210 A 200! 4, ma[ﬁm ol ity L
Kn [ [ Ko Jas [ Ko [dy [ o Tdo T [dy | k0 T | [ 1" Lot ] 1 iy Loy
LH 1| 2 s 1 |a 1 1o 3 ,.'...,.-._.‘._ 4 ‘:-h'c:nh‘l;'n-éf"”’ .97 |a,30]5,00 |
1 Pl s sl o6 s | e fin,e [ ar ha,s |03 to,3 | 4 e, ae 740 (0013 o, 9s fa, 05,00
15,00 % (13,af ¢ b)) fiogn |- | t3 WO S L By I NP W R LR T L RV E] E L
1,010 fenfas Ja,a a0 [ b fos [12,3]00 Ja,0 ] ‘s,; 43 |o, 0 [¢.40 (0,26 0,91 [1,73]5,00
11,7 14 3,611 Lilln 7.4 | 25 6,5 |45 0|53 Ys,0 0 sy fp,ax (i A0(0,20 P, dy J2,0405,00
10,7) 10 | w,0]26 [, el taulsr [y _l_kg o anete o b e f2oss 00
wala [eafsr oo [ s |5 5.2 . o as[1ice, v b av 2,983, 00
0228 |9, 00 6|50 [an 5,3 Fas ! i 4.7 400,81 [3,30(3,00
$p2 30 Jrefae Jos]s0 | lyai s Ly v, 44 0,92 [3,50]4,4%
s,0[ s [7,4[50 |s,3 5,1 5.0 e [a.a C.Ae P50 |3.50]3.80
LYl do [ 7,0) 50 |6, 4,6 4, 1.5 14,1 0,53 12,40 00,51 8,79 [3,50[3,01

Kn*]8,6] 45 11,0 £,00 5,41 (PRl tae] ] nLM BRI LELN i1 lﬂ-" 1,3013,00

-
. Kn
[Bex | 110 T 130 | 10 [ 200 | 00 [ 380 | w0 ot

1,00 7,01 6,00 5,44 4,74 [P 1] 4,15 ‘Lﬂ,M Ll

1,50 6,94 §.0L 3,39 (N1 o | ogn 0,51 0,01
¥, 40 L 3,94 5,11 (Y 6,1 1,08 0.5 0,42
T T s, 11 | 5,328 LS | 4,23 | w01 | 6,50~ a,00 .
1,1 6,70 5,00 5,13 4,53 4,11 1,96 0,53 0,01
i,10 6,61 5,T) 5.11 4,47 4,13 1,171 0,5} 0,05
1,00 §,32 §, 68 5,06 i1 4,07 1,08 D, %) 0,0%
7,90 6,43 5,59 4,99 4,2% 1,01 3,0 0,52 a,p?
7.7y i,J0 5,31 4,93 tiio_ 1,17 1,76 0,52 ll,lDl
1,65 6,11 5,44 6,0 G 1,81 Ln |, 0.0
1,51 6.9 5,38 O Y .00 | 1,86 0,%2 )
1,41 §,10 s, [RE] i1y 3,80 1,64 0.3 0,11

Y6 &0 | 8,30 | u,6s | 4,06 | 3,78 | 3,85 | 6,81 [ 0,17 |
L L - 5,11 (1] Q.00 1,69 3,50 6,5} 0,11
L1 i 0 4,61 {51 3,1 1,9 3,44 0,5) 0,04
1,01 5,11 LRI 4,4 1,01 N 3,29 0,5} 0,13
1.4 5,81 i“n L 3,10 1,51 1,1} 0,1} 0,14
| 4,77 5,83 1 1,11 ¥, 3,48 3,11 8,50 | 0,17 |
[} §,4) 4,70 4,11 1,6 L1 1,31 0,30 0,11
(7851 5,1 4,81 L1 1,40 L1 1,14 0,50 [ Y
(PEL] $.11 4,512 4,05 3,51 3,26 ) 3,00 0,50 8,10

L, 5,13 4,41 3,91 3. 44 1,19 1,01 6,50 0.1
6,11 5,01 P11 1,41 LN 3,12 2,95 6,49 ou
§,00 4,%0 4,24 3,1¥ 3,0 1,01 1,%0 o, 49 6,2}
5.0 [P] | 4,0 .70 3,13 .90 1,83 0,49 0,14
1,12 4,67 i,0t 1,61 1,15 1.9 1,14 0,49 0,15
Lt 3 i Tt

b, _ 2 % T

0,54 1.5 0,51 0,51 0,50 043
0,01 [ 1,00 [ 1,00 | t,00 | 1,06 | %,00 | 1,00 1,00
0,08 1.90 1,30 1,00 1.00 3,00 1,00 1,01
4,10 1,00 1,70 1,900 101 1,01 1 1.01 LN
a,12 1,00 1,00 | 1,01 1,01 1,04 1,03 1,04
0.14 1,00 1,00 L, 64 1.8 105 1 1,0¢ I Gr
0,16 1,00 1,0 1,01 1,01 1,00 |og,os 1
0,1 | 3,0¢ Lo % 1,93 i.ns | 1,0% | 5,08 117 |
0.0 1.06 1.00 1,02 | 1,04 1 1,03 | 1,8 !’ 114
IECNERCL R T VL R L BT B O




T. 3 Flexion pura o compuesta con gran excentricidad

BSt 50/55

A M0 | Beu 130 | B 170 | ey 210 | /B 100 | /Ben 380 | /A 470 K U"‘f: T A [
K | dy | Me | dg | Ka | do | Kn [ dg | Bn | 6 Kn | dy | Kn | da i e} | 1)
(1] 0,3 |12 O3 ] ] '- ' T FE (k] 7 o, |7,86 |o,08 [O,97]0, 485,00
n 1, 1 f1a,s g ie3] v Juaas | 7w | v ol o o |a,me fo,0e |o,95]0.32 15 00
135.1] 4 13,4 & J10,7 ] P.e ] L1 B4 |14 17 n 1.4 1 Jo:ae (2,06 |o,27 Jo,¥2]1,40 ]800
1,47 10,1 10 7 4| e 1Y 6.9 |37 | 1 6,1 29 |o,39 (2,98 0,20 JoO,%0 1,91 |5, 00
1,1] 8 sor e s e ay feaafae [ 53] 36 s.a | 41 |o,40 |2.86 |0,02 |0, 07]2,09 (5,00
16,112 p,a e 703 e e |57 5.1 5,0 o,41 {2,086 |0.35 fo, 05|27, ¥7]5 00
.11% 1.9 2y [ 6,0 ] 30| 62 5,4 4, 1,7 0,42 (2,86 JO, 00 o, 83]13,20 5,00
¥, (10 1.6 ) 24 5,5 171 | .9 5,1 4,7 4,5 0,43 |1,0 |0, 4% jo 813,504,202
0,y 7.0 a2 |42 5,81 [ | 45 4,1 v, |2,0 [0,49 [o,80]),50 13,52
Knt | 8.6 |28 1, ¢d b, 08 5, 44 (PR 1] 4,18 0,15 0.45 |2.0% [0,5¢ |0, 70 [2,50]3,00
\
o
; Kn
Ks K,
[/a’u 1o 130 | 170 | 20 | o0 | 380 | 470
N, 40 1,04 T 5,41 4.7 (R 6,18 0,45 [
1,4 4,9 4,00 9.8 q,4 4,102 4,10 0,45 0,01
[R%] (ALY 5,92 5,29 4,40 1,16 4,0t 0,y 0,01 |
5,15 | 6,70 5,01 5,21 4,58 4,20 3,90 0.45.| 0,03
1) (WY 5,73 S.04 (PR 1S 4,14 1,91 o4 a,04
1,01 €, 54 5,46 3,08 1,42 4,00 1,4 0,4 0,03
1.8 b4 5,51 1,90 4,15 4,01 1,11 o, 0,08
L] 6,31 3,40 4,1 11 1,95 1,78 0,44 o,07
T.41 5,1 4,40 " L 3,08 1,69 0,4l 0,60
1.%0 6,17 3,10 o, i 3,02 Y67 0,43 0,03
.37 | 6,01 5,21 PO T L L I P 1,86 | 9,41 0,10
1,313 f 5,9 3,11 .87 1,99 | 3,80 1,43 | 0,03 0,1t
T.10 5,79 5,01 i 1,0 3,61 1,4) 0,41 0,17
6,9 5,68 “n 1,40 1,04 1,54 1,04 0,41 0,13
b, 01 5,54 4,12 4,11 1,74 2,141 3,11 0,12 0,14
LPLEN B P 0,71 [T 60 | 3,00 | 3,31 | 0,42 | e
rT I TS I A L O AP 2 A P T T 1 B P A L VR LT
6,7 3,10 4,50 4,00 3,51 1,20 3,01 0,47 0,17
6,11 5,01 4.1 1.1 1,41 3,0h 3,00 0,41 0,18
6,08 4, n 1,02 1,1 3,07 1,912 a, 0,1
LTLL) 1,0 G 3,11 3.1 1,00 1,00 0,41 0,20
5,00 ] 4, nt ., m Ve 15 | 2w 1n | 0. 0,11
Iﬂ
dy, ks ; i
045 044 04) 047 0,41
p,07 | 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
0,08 y.o0 | w.00 | 1,00 1,00 1,99 1,01
b 10 1,00 1,00 1,01 1,01 1,07 1.0
0,11 1,00 1,01 1,0l 1,02 1,03 1,08
o, 1,00 1,01 1,07 3,01 1,08 1,00
o,1¢ 1,00 1,01 1,01 1,04 1,08 1,1t
0,118 [T 1,01 1,03 1,04 1,06 1,15
o,10 1,00 1,01 i,01 1,08 1.07 1.3
o,n' 1,00 1,03 1,04 1,06 1.09 1,11
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A.6 Diagrama de interaccion
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A.10 Diagrama de interaccion
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A.13 Flexion compuesta oblicug
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A5 Fiexion compuesta oblicua
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A6 Diagrama de interaccion
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T.19 Coeficiente /3 para la determinacion de las longitudes de pandeo

/ l __long.de pandeo
Vinculacidén de los : Sistema Esquema Xw.iwoum.mmw sistema
extremos de las barras : . .
?
6
: . e
Articulado en ambos extremos|{ indesplazable % 1,0
. b
s "
Ambos extremos el&sticamen- I
te empotrados - . indesplazable v =0.7
7
Un extremo rfigidamente empo A, o
trado y el otro articulado indesplazable \Mﬂ. ~0,7
Ambos extremos rfgidamente , s
empotrados indesplazable S 0,5
W
[
Un extremo rfgidamente em- i
potrado, el otro libre desplazable : 2,0
bia
L}
Ambos extremos rfgidamente L %
empotrados desplazable ¥ 1,0
g
Ambos extremos el&sticamen o
te empotrados | desplazable 'z . =>1,3
!
2
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A.21 Flexo compresion con efecto de sequndo orden

El eleclo de la excentncidad ey
esta incluido en los dicyramas
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A.22 Flexo compresion con efecto de sequndo orden

Nomograma
e

100

Compe de nplicu:mn_a% =10

El efecte de la excenlricidad ey
esla incluido en los diggramas

; BN

@.-ID as o



A.23 Flexo compresion con efecto de sequndo orden

Nomograma
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A.2L Flexo compresion con efecto de sequndo

Nomograma
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T 25 Tabla de pesos unitarios de materiales y sobrecargas minimas

I . Pesos unitarios de algunos materiales

a) Cuerpos a Granel da N/ m’ *
1 — Tierra depositada sin compactar:
- S€CA..cererrerennnnn. 1300
- himeda............... 1800
- saturada............... 2100
2 - Arena
- S€CA ..eeeennnnnn. ,, 1600
- himeda............. 1800
- saturada............. 2100
B Cal e 1000
4 — Cascotes de [adrillos.........ccooeeiviiiiiiiiiiiiiiieeeeieeee 1300
5 —Cemento SUCILO.......eeeeieeiiiiieeiieeeeeeeeeeeeee e, 1400
6 — Piedra partida
- cuarcitica ........ccuveeeenne. 1400
- granitica ........c..ceeuveennnn. 1600
T Y €S0 uittieiieieiett et e e e e 1250
e 1daN/m’=1,02 kgf/m’
b) Mamposteria (sin revoques)
1 - de ladrillos cerdmicos comunes...........cccceeeeuvveeeennnnee. 1400
2 — de ladrillos o bloques ceramicos perforados (% de huecos
(20 ittt e e e 1600
3 — de ladrillos o bloques ceramicos perforados (% de huecos
25250 )i 1500
4 - de ladrilos o bloques ceramicos perforados (% huecos >50) 1000
5 — Bloque hueco de hormigon liviano.......................... 1300
6 — Losetas de hormigon ..............ocviiiiiiiiiiiiiinnnns, 2200

c¢)Morteros



l—decalyarena.............ooiiiiiiiiiiiii i 1700

2 —de cal, arena y polvo de ladrillos ............................. 1600
3 —de cemento portland y arena.....................ooeel. 2100
4 — de cemento portland, cal y arena.............................. 1900

d ) Hormigones

1 — de cemento portland, arena y canto rodado o piedra partida

-sinarmar................. 2300
-armado .................. 2400
2 — de cemento portland, arena y agregado basaltico.............. 2400
3 — de cemento portland, arena y cascotes...................eenen... 1800
4 — de cemento portland, arena y mineral de hierro................ 3600
5 — de cemento portland, arena y arcilla expandida................ 1800
6 —decal,arena y Cascote........ooovviiiiiiiiiiiiii i 1600
f) Maderas
I —PinodeFlandes..............ooiiiiiiiiii 700
2 —PIN0 @MEeTICANO. .. .utttttt ettt ee e 800
3 — Pino- t€a (I€SIN0S0) .uvvveeeeeiiiiie e e eiiiiaeeaenn, 900
4 —PINO SPIUCE .ttt et e e e et e eieeeeanns 550
5—Pmoblanco..........cooiii i 500
6 — Abeto blanco 0 10JO ...ovvniiiiii 600
T—RODbIE VIVO .ot 950
8-Robleavellano ... 650
O —RObIETOJO O NEZIO ..ot 700
10 —Roble blanco.........cccoiiiiiiii 750
11— ALBINO < 500
| 1 0) T 480
I3 = FreSn0. ..t e 650
14 —Nogal blanco ..........cooeiiiiiiiiiii 650
15 —=NOgal NeEIo.....ooiiiiiiii e 650
L6 —CeibDO o .neiie e 610
17 —Raulf. .., 580

18 — Curupay colorado y negro ...........cooevviiiiiiviiininnnnnnn. 1100



T 48 Momentos en _tramo, para losas sin armadura en esquina

NS
SR

= .

lﬁ/ly Mx My Mx MY Mx MY

0,50 0,1071 | 0,0195 0,0622 | 0,0062 0,0594 | 0,0088
0,55 0,1020 | 0,0242 0,0588 | 0,0087 | 0,0564 | o,0113
0,60 0,0968 | 0,0287 0,0581 | 0,0111 0.0539 | 0,0141
0,65 0,0909 | 0,01330 0,0570 | 0,0137 0,0509 | 0,0168
0,70 | 0,0851 | 0,0372 | 0,0545 | 0,0162 | 0,0474 | 0,011
0,75 0,0730 | 0,0405 0,0527 | o0,0184 0,0639 | 0,0212
0,00 0,0731 | 0,0436 0,0502 | 0,0208 0,0403 | 0,0231
0,85 D,0674 0,0463 0,0477 | 0,021 0,0369 0,0247
0,90 0,0613 | 0,0483 0,0451 | 0,0251 | 0,0335 | o0,0260
0,95 0,0556 | 0,0494 0,0424 | 0,0268 0,0303 | 0,0267
1,00 0,0499 | 0,0499 0,0396 | 0,0281 0,0270 | o0,0270
0,95 0,0494 | 0,0556 0,0413 | 0,0328 0,0267 | 0,0303
0,0483 | 0,0613 0,0422 | 0,0279 0,0260 0,0335

0,90
0,85 0,0463 | 0,0674 0,0424 | D,0433 0,0247 | 0,0369
0,80 0,0436 | 0,0731 0,0422 | 0,0498 0,023 | 0,0403
0,75 0,0405 | 0,0790 0,0412 | 0,0572 0,0212 | 0,0439
0,70 0,0372 | 0,0851 0,0395 | 0,0647 02,0191 | 00,0474
0,65 0,0330 | 0,0905 0,0368 | o0,0728 0,0160 | 0,0509
0,60 0,0287 | 0,0968 0,0333 | 0,0811 0,0141 |.0,05389
'0,55 0,0242 | 0,1020 0,0289 | 0,0892 60,0113 | 0,0564

0,50 0,0195 | 0,1071 0,0238 | 0,09681 J 0,0008 | 0,0594

b/,

( nf =l =p q.lf)

(471 <1 —> q.17)
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T.49 Solicitaciones en vigas
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T 49 Solicitacicnes en vigas
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T.50 Solicitaciones en vigas continuas

9 1 tremes  p—a—h
! % (AL 0,9 1
m, 10,4% 11,32 _l._]_.".l-f__ 14,22
[my | - 9,00 |- T, |- e00 }- 8,00 ]
LS BTN ) Tam | oae 1,87
Se o=t ~ Leg |- l.to r o 1.60
7 tramapi :f'"_.!.!_‘_‘“{'-__;'
1. ' 1 '
L r 0.1 n.? 0, ) 0,4 a,s 0,7 0,3 1
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B IR I I TN Py ST T O JEL s T30 | -10,00
mo| i | g | Tasoe ] ee s ) 20,00 22,32 | 2300 [ 13,01 [ 40,09 ]
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R B U I P O T T R RS R Y L - L,bt - L.bh TR TR 2T 0 AL T T I O T O B B
bl 171 1, 14 i, in 1,17 (L] [N [ [Pl 1,54 1,57 ~1,99
5 s & tiomas .',fﬁ—l—ir—-}—a——;-i
o [ 0,1 0,2 0,) 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,3 1
™ 10,51 10,80 11,00 | 11,38 11,65 11,96 32,28 12,61 12,38
o NI |y R BT R o g g |- m,Ih |- E.BY  p= .00 a1 |-s.a22 Jes 0
b aaee Lo T lvsr larar lawsy ozean L 2idl I TUN-T O & 5. W
= TR BTN TN EVVE L ST ETENRER U oo e -14,00
L) J'.m‘_+ 1,1 7,15 2,31 2,11 1,48 2,40 2,51 1,88
L) P W PRV T BT C VT I ES VI o VLS 1,60 |- 1,88
G: 1,686 1,68 1,00 1,12 L4 1,76 1,76 _|__ 1,80 | 1,82 S % L I N W5 LA
O< [ - 1,18 - 1,78 - 1,82 - 1,05 - 1,89 - 1,%) e Vo a - 1,01 - 1,06 - 3,11 - 1,13
5 llamoy h—.-!r,—h-vA},—I—!;—l'-ﬁ
0,3, 0,8 0.9 1

10,7t
-8, F1
3,21
= 9,85




T.52 Ancho efectivo en vigas placa

% i
o [ I
]
_ 1,0 lo,o lo,8 |o,7 lo,6 |0,5 [0,45[0,4 [0,3570,3 0,250,2 lo,15]0,1
0,10]0,18]0,20 (0,22 fo,25 jo,31 |0.,38[0,43 0,48 |0,55 |0,62 0,71 0,82(0,92|1,00
0,15{0,20(0,22 0,25 p,28 p,13 |0,40(0,45 0,50]0,5710,64]0,72 0,82/0,92(1,00 b‘}/
0,20(0,23 (0,26 |0,30 p,34 p,38 [0,45{0,50/0,55 0,61 |0,680,76 |0,85|0,93 1,00 R
0.30]0,32 0,36 |0,40 p,44 p,50 |0,56/0,59]0,63/0,68)0,74]0,80 0,87|0,94 [1,00 by,
1,0 |o,67(0,72 0,78 pp,85 p,91 |0,95/0,96/0,37 0.98|0,99 (0,99 |1,00(1,00]1,00 :
.
1.53 Vigas placa con b bo % 5
d/' bm
, “/ h be
0.5010,”]0,40]u,asjo,m[o.zs[o,zo ]o,xs]o,loln,os 1,5]2,0]:,513,0[3,5]4,0]5,0
Ky 100 A
n T
n,50 10,45 [0, 40 10,3¢ [ 0,30] ¢,25]0,20 9,35 |o.1¢ | 9,95 100 ] 100 | 100 | 100{1G0 | 160 | 100
19,50 0,44 |0,39 | 0,33| 0,28 0,22 0,17 | 0,11 0,06 99| 99| 99| 99| 99 | 99 98
0,50 {0,44 | 0,38f 0,31]0,25)0,19 | 0,13 “0,06| 97| 96| 95| 95/ 95| 94| %4
0,50 | 0,43| 0,36{ 0,29 0,21 [G,14 | 0,07 95 | 92| 90| 89| 09 | 88| 87
0,50 0,42] 0,33+ n,25|0,17 | 0,08 91 | 87| 84| 82| 8L | 80| 73
—
0.50| v.40 |0,30 0,20 [0, 10] 87| 81| 77 75 73| 11| 70
n,no fo,m o, o, i T Y oG] b4 [T t?
0,50 (0,33 [0,17] 79| 69| 67 sg| 55| 53| 90
To.50 | 0,25| 75| 82| o5 so 46 | 44| 40
7 se | 47| 42] 37| M 0
0,50 1 { s _ Lj__
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T55 Seccion de armadura cm?/metro de ancho

ml. B DI A M ET R O {mm] Burrus per
.m_ m ; ) melio
& - 6 8 10 12 14 16 | 20 25
6,0 4,71 g, 38 13,09 18,85 25,66 | 13,52 52,36 | 81,83 16,7
6,5 4,35 7,73 12,08 | 17,40 23,68 | 30,95 | 48,33 75,54 15,4
Boali 4,04 | 7,18 1y,22 16,16 21,99 ¥8,73 44,87 70,14 14,3
2,5 | 3,77 | &,70 | 10,47 | 15,08 | 20,52 | 26,81 41,88 65,47 13,4
8,0 3,53 6,28 9,82 14,14 19,24 | 25,14 | 39,26 61,38 | 12,5
8,5 1,33 5,91 9,24 13,31 16,11 | 23,66 16,95 | 57,78 11,8
9,0 1,14 5,59 8,73 12,57 17,10 | 22,34 | 34,90 54,56 11,1
9,5 2,98 | 5,29 8,27 | 11,90 116,29 21,17 | 33,06 51,62 10,5
10,0 2,83 5,00 7,85 11,31 | 15,39 | 20,12 31,41 49,10 10,0
10,5 2,69 4,79 .| 7.48 10,77 14,66 | 19,15 29,91 46,76 3,5
11,0 2,57 | 4,57 7,14 10,28 |°13,99 | 18,28 28,55 44,64° 9,1
11,5 2,46 4,37 6,83 9,84 13,39 | 17,49 27,31 42,70 B,7
12,0 2,35 4,19 6,54 3,42 12,83 | 16,76 - | 26,17 40,92 8,3
12,5 2,26 4.02 6,28 |. 9,05 12,32 | 16,09 |.25,13 39,28 g,0
13,0 2,17 3,87 6,04 | 8,70 11,84 | 15,47 | 24,16 37,71 757
13,5 2,09 3,72 5,82 g,38 11,40 | 14,90 | 23,27 36,37 7,4
14,0 2,02 3,59 5,61 §,08 11,00 | 14,36 22,44 35,07 7,1
14,5 1,95 3,47 5,42 7,80 10,62 | 13,87 21,66 13,86 6,9
15,0 1,89 3,35 5,24 7,54 | 10,26 | 13,41 20,94 32,73 6,7
15,5 | 1,82 .| 3,24 | s,07 | 71,30 9,93 | 12,97 20,27 | 31,68 6.5
16,0 1,77 | 3,14 4,91 7,07 . 9,62 | 12,57 19,64 | 130,69 6,2
16,5 1,71 3,05 4,76 6,85 9,33 Z.._.,w.. 19,04 | 29,76 6,1
17,0 | 1,66 2,96 L WaER 5B - 5,054 11,83 18,48 28,88 5,9
17,5 1,62 2,87 4,49 6,46 8,79 :.S. 17,95 28,06 5.7
18,0 1,57 2.79 4,36 6,28 B85 AT =] 19,45 27,28 5,6
i8,5 | 1.s2 2,72 4,25 6,11 g,32 | 10,87 | 16,94 26,54 5,4
19,0 1,49 2,65 4,13 5,95 8,10 | 10,68 16,54 25,84 5,3
19,5 1.45 2,58 4,03 5,80 7,89 | 10,31 16,11 | 25,18 5,1
20,0 1,41 2,51 3,93 5,65 7,68 | 10,05 15,71 24,55 5,0
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T 61 Tension de corte absorbida por estribos de dos ram

Diametro del estribo: 8 mm

as_ Acero BSt 22734

Ca (kg/em?)
ANCHO DE - .
rsobo Separacion entre estribos (cm)
icm) 6 8 10 12 15 18 20 22 25 - 30
10 21,13 |° 15,84 12,68 | 10,56 | 8,45 7,04 [ 6,34 5,76 | 5,07 2,23
12 17,61 | 13,20| 10,56 | 8,80 | 7,04 5,87 | 5,28 4,80 | 4,23 3.52
15 14,08 10,56 8,45 T:04 ' 5,53 4,69 | 4,23 3,84 3,38 2,82
20 10,56 7,927  6,34] 5,28 | ¢ 93 3,52 %1.3,17 2,88 | 2,54 2,11
25 8,45 6,34| 5,07 4,23 | 3,38 2,82 | 2,54 2,30 .} 2,03 1,69
30 7,04 5,28} 4,23 3,52 | 2,82 2,35 } 2,31 1,92 | 1,69 Ry A
35 6,04 4,531 3,621} 3,02 | 2,41 2,01 1 1,81 1,65 | 1,45 1,21
40 5,28 3,96 3,17 | 2,64 | 2,11 1,76 | 1,58 1,44 | 1,27 1,06
Para estribos de 4 ramas multiplicar los valores de tabla por 2 "
‘ : - B A
Fara estribos de 6 ramas multiplicar los valores de tabla por 3 . 3
Do e 2 ol Gedintas g 5 b

Para estribos de 8 ramas multiplicar los <E.9.m..m de tabla por 4

2
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163 Tension de corte absorbida por estribos d

e dos ramas. Acero BSt 2273
Diametro del estribo: 12mm
g Cgkg/em?)
>z,%%»om Separacion entre estribos (cm)
{cm) 6 8 10 12 15 18 20 22 25 3C
10 47.46| 35,60 | 28,48 23,73 { 18,98 15,821 14,24{"12,94 | 11,39 $,49
12 39,554 29,66 | 23,73 19,78 | 15 g» 13,18 | 11,87| 10,78 | 9,45 T 51
15 31,641 23,73 | 18,98 15,82 | 12,66 10,55 9,49f 8,63 7,59 &,33
20 23,73| 17,80 | 14,24 11,87 9,491 7,91 7,12) 6,47 5,70 4,75
25 18,98 14,24 11,39( 9,49 7,59 6,33 5.70| 5,18 4,58 3,80
30 15, 82} 1187 9,490 7,91 6:33] 5,27 8,75) Ay3n 1.3 80 3 Fak
35 13,56 | 10,17 8,14 §,78 5,42] 4,52 4,07\ 3,70 3,25 2,71
40 11,87 8,90 712 5,93 4,75 3,96 3,56 3,24 2,85 297
Para estribos de 4 ramas multiplicar tos valores de tablg por 2
Para estribos de 6 ramas multipiicar los valores de tabla por 3 , & —

Para estribos de 8 ramas muitiplicar los valores de tabla @nﬁ _.n
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