Disefio de Elementos de Concreto Reforzado

Existen dos teorias para el disefio de estructuras de concreto reforzado: La teoria elastica llamada también
Disefio por esfuerzos de trabajo y La teoria plastica 6 Disefio a la ruptura.

La teoria elastica es ideal para calcular los esfuerzos y deformaciones que se presentan en una estructura
concreto bajo las cargas de servicio. Sin embargo esta teoria es incapaz de predecir la resistencia Ultima d
estructura con el fin de determinar la intensidad de las cargas que provocan la ruptura y asi poder asignar
coeficientes de seguridad, ya que la hipétesis de proporcionalidad entre esfuerzos y deformaciones es
completamente errénea en la vecindad de la falla de la estructura.

La teoria plastica es un método para calcular y disefiar secciones de concreto reforzado fundado en las
experiencias y teorias correspondientes al estado de ruptura de las teorias consideradas.

Ventajas del Disefio Plastico

1. En la proximidad del fenébmeno de ruptura, los esfuerzos no son proporcionales a las deformaciones
unitarias, si se aplica la teoria elastica, esto llevaria errores hasta de un 50% al calcular los momentos
resistentes ultimos de una seccidon. En cambio, si se aplica la teoria plastica, obtenemos valores muy
aproximados a los reales obtenidos en el laboratorio.

2. La carga muerta en una estructura, generalmente es una cantidad invariable y bien definida, en cambio |
carga viva puede variar mas alla del control previsible. En la teoria plastica, se asignan diferentes factores
seguridad a ambas cargas tomando en cuenta sus caracteristicas principales.

3. En el calculo del concreto presforzado se hace necesario la aplicacion del disefio plastico, porque bajo
cargas de gran intensidad, los esfuerzos no son proporcionales a las deformaciones.

Hipotesis del disefio plastico

Para el disefio de los miembros sujetos a carga axial y momento flexionante, rompiendo cumpliendo con la:
condiciones aplicables de equilibrio y compatibilidad de deformaciones, las hipétesis son:

A) Las deformaciones unitarias en el concreto se supondran directamente proporcionales a su distancia del
neutro. Excepto en los anclajes, la deformacién unitaria de la varilla de refuerzo se supondra igual a la
deformacién unitaria del concreto en el mismo punto.

B) La deformacién unitaria maxima en la fibra de compresion extrema se supondra igual a 0.003 en la ruptt

C) El esfuerzo en las varillas, inferior al limite elastico aparente Fy, debe tomarse igual al producto de 2.08:
106 kg/cm2 por la deformacion unitaria de acero. Para deformaciones mayores que corresponden al limite
elastico aparente, el esfuerzo en las barras debe considerarse independientemente de la deformacién igual
limite elastico aparente Fy.

D) Se desprecia la tensidn en el concreto en secciones sujetas a flexion.
E) En la ruptura, los esfuerzos en el concreto no son proporcionales a las deformaciones unitarias. El

diagrama de los esfuerzos de compresién puede suponerse rectangular, trapezoidal, parabdlico, o de cualg
otra forma cuyos resultados concuerden con las pruebas de los laboratorios.



F) La hip6tesis anterior puede considerarse satisfecha para una distribucion rectangular de esfuerzos defini
como sigue:

En la ruptura se puede suponer un esfuerzo de 0.85 f'c, uniformemente distribuido sobre una zona equivale
de compresion, limitada por los bordes de la seccion transversal y una linea recta, paralela al eje neutro y
localizada a una distancia a = 31 ¢ a partir de la fibra de maxima deformacién unitaria en compresion y el €|
neutro, se medira perpendicularmente a dicho eje. El coeficiente R1 se tomara como 0.85 para esfuerzos f'c
hasta de 280 kg-/cm2 y se reducira continuamente en una proporcioén de 0.05 por cada 70 kg/cm2 de esfue
en exceso de los 280 kg/cm2.

Andlisis de las Hipotesis

La hipotesis (A), acepta la variacién lineal de las deformaciones unitarias. Lo cual es cierto, excepto en la
vecindad de la ruptura, pero las diferencias son muy pequefias y no son dignas de tomarse en cuenta.

En cuanto a la deformacion unitaria de las varillas de refuerzo es igual a la del concreto en el mismo punto,
indispensable para el trabajo conjunto del acero de refuerzo y el concreto.

La hipoétesis (B), sefiala la ruptura del concreto, la deformacién unitaria 0.003 cuyo valor concuerda con el
promedio de los datos obtenidos en el laboratorio, resultando ligeramente conservador.

La hipoétesis (C), se fundamenta en el diagrama esfuerzo—deformacion de los aceros de refuerzo, y, para
deformaciones mayores que las correspondientes al limite elastico aparente debe considerarse el esfuerzo
las varillas, independiente e igual a Fy porque se encuentran dichas deformaciones en la zona plastica del
diagrama, el cual puede considerarse horizontal sin mucho error.

La hipoétesis (D), desprecia la resistencia a la tension del concreto, en miembros sujetos a flexién. El error g
con ello se comete es muy pequefio y permite establecer formulas mucho mas sencillas que si se consider:
dicha resistencia

La hipotesis (F), se basa en una solucién presentada en 1937 por Charles S. Whitney y tiene la ventaja de
proporcionar un método muy sencillo de andlisis de las cufias de esfuerzos de compresion.

Método de Charles S. Whitney
Este método consiste en suponer una distribucién uniforme de los esfuerzos de compresién de intensidad (

f'c actuando sobre un area rectangular limitada por los bordes de la seccién y una recta paralela el eje neut
localizada a una distancia a = 1 ¢ de la fibra de maxima deformacién en compresion.



Figura 1.1. Cuiia rectangular de esfuerzos equivalentes en una viga.

En la figura 1.1 se ilustra la cufia rectangular de Whitney en el caso de flexién en una viga.

La distribucion rectangular de esfuerzos tiene que cumplir dos condiciones:

1. El volumen de la cuiia rectangular C tiene que ser igual al volumen de la cuiia real (Fig. 1.1).

2. La profundidad?
2

o~

de la resultante C en la cufia rectangular que tiene que ser igual a la profﬁ'l_didad



de la resultante C en el diagrama real de esfuerzos.
Cumpliendo esas dos condiciones, la mecéanica de las fuerzas interiores en una seccién dada no se altera.

La hipoétesis (F) hace que la compresién total como volumen de la cufia rectangular tenga el valor:

C=085F‘cab
(@)

Para una seccion rectangular.

Si se designa por 31 la relacion entre el area real del diagrama de compresiones (Fig. 1.1) y el area del
rectangulo circunscrito a ese diagrama, el volumen de la cufia real de compresiones puede escribirse asi:

C =0.85FcP,ch
(b)

Por lo que igualando las ecuaciones (A) y (B) para que cumpla la primera condicion:
0.85F ‘cab=085F cP,cb

De donde:

a=RB1c

Como lo establece la hipétesis (F) ya citada.

La segunda condicién que deben cumplir las resultantes de los dos diagramas (el real y el rectangular, se
cumplen con la expresion):

Por lo tanto:

B, =5

)

En consecuencia: 32 se tomara igual a 0.425 para concretos con

Fe 280 "V )
cm

y disminuiré a razén de 0.025 por caﬂf&t’/ )
cm-

en exceso de los 280 kg/cmz.



En el diagrama real de esfuerzos de la figura 1.1 se ha asignado a los esfuerzos de compresiéon un valor
maximo de 0.85F 'c, en lugar de f'c que es la fatiga de ruptura en cilindros a los 28 dias.

Eso se debe principalmente a que los elementos estructurales por lo general tienen una esbeltez mayor qut
gue es la correspondiente a los cilindros de prueba. La esbeltez influye en forma muy importante en el
esfuerzo final de ruptura, el cual disminuye hasta cerca del 85% para esbelteces de 6 0 mayores.

El tipo de carga también podria tener influencia en la reduccién del esfuerzo de ruptura del concreto en las
estructuras, pues en estas es de larga duracién, cuando menos la correspondiente a carga muerta, la cual
permanentemente desde un principio. Sin embargo, considerando que la carga muerta suele ser de un 40%
valor de las cargas totales, su accién en la fatiga final de ruptura no parece ser muy importante.

Factores de Carga

Factor de carga es el numero por el cual hay que multiplicar el valor de la carga real o de servicio para
determinar la carga Ultima que puede resistir un miembro en la ruptura.

Generalmente la carga muerta en una estructura, puede determinarse con bastante exactitud pero no asi Iz
carga viva cuyos valores el proyectista solo los puede suponer ya que es imprevisible la variacién de la mis
durante la vida de las estructuras; es por ello, que el coeficiente de seguridad o factor de carga para la carg
viva es mayor que el de la carga muerta. Los factores que en el reglamento del ACI se denominan U, son Ic
siguientes:

A) Para combinaciones de carga muerta y carga viva:

U=14D+1.7L

Donde: D = Valor de la carga muerta y

L = Valor de la carga viva

B) Para combinaciones de carga muerta, carga viva y carga accidental:

U=0.75(14D+1.7L+1.7W)o0

U=0.75(1.4D + 1.7L + 1.87E)

Donde: W = Valor de la carga de viento y

E = Valor de la carga de sismo

Cuando la carga viva sea favorable se debera revisar la combinacién de carga muerta y carga accidental c
los siguientes factores de carga:

U =0.90D + 1.30W
U =0.90D + 1.30E
Factores de Reduccion

Es un nimero menor que 1, por el cual hay que multiplicar la resistencia nominal calculada para obtener la
resistencia de disefio.



Al factor de reduccion de resistencia se denomina con la letra @: los factores de reduccion son los siguiente
Para:

Flexion 0.90

Cortante y Torsion 0.75

Adherencia 0.85

Compresidn con o sin flexién

columnas con refuerzo helicoidal 0.75

Columnas con Estribos 0.70

El factor de reduccion de resistencia toma en cuenta las incertidumbres en los célculos de disefio y la
importancia relativa de diversos tipos de elementos; proporciona disposiciones para la posibilidad de que la
pequefas variaciones adversas en la resistencia de los materiales, la mano de obra y las dimensiones las
cuales, aunque pueden estar individualmente dentro de las tolerancias y los limites pueden al continuarse,
tener como resultado una reduccion de la resistencia.

Vigas Rectangulares Simplemente Armadas

Una viga de concreto es rectangular, cuando su seccién transversal en compresion tiene esa forma.

Es simplemente armada, cuando sélo tiene refuerzo para tomar la componente de tension del par interno.

En general, en una viga la falla puede ocurrir en dos formas:

Una de ellas se presenta cuando el acero de refuerzo alcanza su limite elastico aparente o limite de fluenci
Fy; sin que el concreto llegue aun a su fatiga de ruptura 0.85 F’c.

La viga se agrietara fuertemente del lado de tensién rechazando al eje neutro hacia las fibras mas
comprimidas, lo que disminuye el area de compresion, aumentando las fatigas del concreto hasta presental
finalmente la falla de la pieza. Estas vigas se llaman Subreforzadas y su falla ocurre mas 6 menos lentamel
y va precedida de fuertes deflexiones y grietas que la anuncian con anticipacion.

El segundo tipo de falla se presenta cuando el concreto alcanza su limite 0.85 F'c mientras que el acero
permanece por debajo de su fatiga Fy. Este tipo de falla es suUbita y practicamente sin anuncio previo, la cu
la hace muy peligrosa. Las vigas que fallan por compresién se llaman Sobrereforzadas.

Puede presentarse un tipo de vida cuya falla ocurra simultaneamente para ambos materiales, es decir, que
concreto alcance su fatiga limite de compresion 0.85 F'c, a la vez que el acero llega también a su limite Fy.
estas vigas se les da el nombre de Vigas Balanceadas y también son peligrosas por la probabilidad de la fa
de compresion.

Para evitar las vigas sobre reforzadas y las balanceadas, el reglamento del ACI 318-02 limita el porcentaje
refuerzo al 75% del valor correspondiente a las secciones balanceadas.

Por otra parte, también las vigas con porcentajes muy pequefios, suelen fallar sibitamente; para evitar ese
riesgo el reglamento ACI 318-02 exige que el porcentaje minimo en miembros sujetos a flexién sea de:



El porcentaje de la seccion balanceada se obtiene como sigue:
Por equilibrio de fuerzas:

C=T

C =0.85FcP,be

T =As.Fy

Por lo tanto0).85F ‘cP,bc = As.Fy

AS py=085p Fel
bd d
Llamando:, _ AS
bd
0.85B,F¢ ¢
P Fy d
(2.1)
Del diagrama de deformaciones, aceptando las condiciones de viga bale&(_cedﬂﬁ(ﬁ
€ =ﬂ
* Es
c_ g 0.003 6115
d e +€, 0.003 + Fy _ 6115 + Fy
2.039x10

Por lo tanto:p _0.85B,Fc 6115
’ Fy 6115+ Fy
2.2)

La expresion (2.2) representa el valor del porcentaje de refuerzo en la seccion balanceada de una viga. El
reglamento ACI 318-02 limita el porcentaje maximo aplicable a miembros sujetos a flexion, a 75% de ese
valor por las razones ya explicadas.

_0.75x0.85B,Fc 6115

pmnx - F_\’ * 61 ]5 + F_\’
(2.3)

El momento Ultimo resistente de una viga rectangular puede deducirse de la siguiente manera:



C=T
en consecuenci@: 85, F ‘c.b.c = AsFy

(A)

'—Wd_"-‘"_‘_ ...... - — e =

4-Es =

(B)

Fig. 2.1. Deformaciones y esfuerzos en una viga rectangular.
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El asignar a fs el valor Fy. Se esta considerando que el acero fluye y la viga es sobrereforzada:

. AsFy
~ 0.85B,Fch

Si llamamos;, _ AS
bd
o= PEY
0.85B,Fc
(2.4)

Que es la profundidad el eje neutro en la ruptura.

El momento ultimo del par es:

Mu=C.(d-p,.c)
(Fig. 2.1)

En donde( =0.85pB,F ‘c.b.c

Y sustituyendo valores de C y c:



z\/lu=prbc13.(l—L ﬂ]
0.858, F'

Y se designa POy — P Fy

Fe

Mu =bd*F co.(1- B a)
0.85B,
(2.5)

Anteriormente habiamos establecido fiye= 23,
Por lo tantoMu = bd” F ‘c.0.(1-0.59®)

Estableciendo el momento dltimo en funcién del acero de refuerzo se produce de la siguiente manera,
refiriéndose a la figura 2.1 y empleando la cufia rectangular de Whitney:

Ambas expresiones del momento ultimo, el reglamento las propone afectadas de un coeficiente de segurid:
gue como ya se vio, para las vigas vale 0.9, por lo que quedarian finalmente:

(2.6)

(2.7)

En donde:

(2.8)

En funcién de porcentaje, el momento UGltimo toma la forma:
(2.9)

Despejando el indice de refuerzo W de la férmula (2.6):

Dado que

Mu = 0.90[F ‘c.bd’ (1 - 0.590)|

Mu=0.90F ‘chd’®-0.53F ‘chd’®’

Por lo tanto).53 F ‘c.bd’®’ = 0.90F ‘c.hd’® + Mu =0

Mu

0.53Fchd’ (0 16980+ — )=
0.53F‘c.bd”

Mu

® =0.849 J(’().'/'Ql )
0.53F ‘c.bd?



En la férmula anterior, Gnicamente se toma el signo negativo ya que si tomamaos el valor positivo del radical
resultaria W muy alto y al calcular el porcentaje de aEtro
c ‘
Fy
, resultarfa mayor que el méaximo permisifle, =0.75p,

on
p=0

Asi : ]
S ) =0.849— J0.721 - M
0.53F cbd’

(2.10)

Requisitos de Separaciones y Recubrimientos
Libres del Acero de Refuerzo en Vigas
Recubrimiento

El refuerzo debe de tener recubrimiento adecuado cuyo fin es el de proteger al acero de dos agentes: La
corrosion y el fuego.

La magnitud del recubrimiento debe fijarse por lo tanto, segun la importancia de estos agentes agresivos.

Debe, por lo tanto, preveerse de un recubrimiento suficiente para tales fines, aunque un recubrimiento
demasiado grande, provocard demasiadas grietas.

El agrietamiento se debe a las deformaciones causadas por los cambios volumétricos y los esfuerzos
ocasionados por fuerzas de tension, por momentos flexionantes, o por las fuerzas cortantes.

El recubrimiento se mide desde la superficie del concreto hasta la superficie exterior del acero, a la cual, se
aplica el recubrimiento. Cuando se prescriba un recubrimiento minimo para una clase de elemento estructu
éste debe medirse:

Hasta el borde exterior de los estribos, anillos 6 espirales, si el refuerzo transversal confina las varillas
principales hasta la capa mas cercana de varillas, si se emplea mas de una capa sin estribos o anillos, hast
dispositivos metalicos de los extremos o los ductos en el acero de preesfuerzo postensado. El reglamento c
A.C.1. 318-02 recomienda un recubrimiento minimo de 4 cm. para vigas.
Limites para el Espaciamiento del Refuerzo en Vigas
En cuanto a la separacion de las varillas en vigas, el reglamento del A.C.1. 318-02 recomienda lo siguiente:
« La distancia libre entre barras paralelas no debe ser menor que: El didmetro nominal de las barras: .
veces el tamafio maximo del agregado grueso 6 2.5 cm.
» Cuando el refuerzo paralelo se coloque en dos 0 méas capas, las varillas de las capas superiores del
colocarse exactamente arriba de las que estan en las capas inferiores, con una distancia libre entre
ambas, no menor de 2.5 cm.

Deflexiones en Vigas

El calculo de deflexiones tiene dos aspectos.
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Por un lado, es necesario calcular las deflexiones de miembros estructurales bajo cargas y condiciones
ambientales conocidas.

Por otro lado, deben establecerse criterios sobre limites aceptables de deflexiones.

El problema de calcular las deflexiones de miembros de estructuras reales es ain mas dificil que el de estir
las deflexiones de vigas ensayadas en laboratorios. Los siguientes son algunos de los factores que lo
complican.

El comportamiento del concreto es funcién del tiempo y, por consiguiente en cualquier enfoque riguroso del
de tenerse en cuenta la historia de carga del miembro investigado. En la practica esto no es posible
generalmente, ya que las condiciones de carga son muy variables, tanto en magnitud como en el tiempo de
aplicacion.

También son dificiles de predecir las variaciones de humedad y temperatura con el tiempo, las cuales tiene
influencia sobre las deflexiones a largo plazo.

El segundo aspecto, o sea, la limitacion de deflexiones, es importante desde dos puntos de vista.

En primer lugar, las deflexiones excesivas de un miembro pueden producir dafios en otros miembros
estructurales, o mas frecuentemente en elementos no estructurales como muros divisorios, o acarrear
problemas como acumulacién de agua en azoteas.

Los valores de las deflexiones permisibles dependen desde este punto de vista de varios factores, tales cor
tipo de elementos no estructurales, tipo de conexion entre el miembro estructural y otros elementos
estructurales o no, y del método de construccidn utilizado.

En segundo lugar, a veces es significativa la respuesta humana ante las deflexiones de los miembros. Las
deflexiones excesivas no son toleradas por los usuarios de la estructura, ya que producen una sensacion d
inseguridad, ya por razones de orden estético.

Existen métodos para el calculo de deflexiones de vigas bajo cargas de servicio de corta y larga duracion.
Algunos de estos métodos son: Métodos de YU y WINTER, Método del Reglamento del A.C.l. 318-02,
Método de las NTCDF, ademas de otros métodos como los propuestos por el Comité Euro—Internacional dt
Concreto (CEB).

Deflexiones Permisibles

Se ha mencionado anteriormente que las deflexiones de elementos estructurales deben limitarse por dos
razones: Por la posibilidad de que provoquen dafios en otros elementos de la estructura y por los motivos d

orden estético.

El valor de las deflexiones permisibles para evitar dafios en otros elementos, depende principalmente del ti|
de elementos y de construccion empleados, también debe de considerarse el procedimiento de construccié

Desde el punto de vista estético, el valor de las deflexiones permisibles depende principalmente del tipo de
estructura y de la existencia de lineas de referencia que permitan apreciar las deflexiones. Es obvio que las
deflexiones permisibles en una residencia deben ser menores que en una bodega.

Cuando existe una linea horizontal de referencia, las deflexiones permisibles deben fijarse como un valor
absoluto, mientras que si no existe dicha referencia, es mas conveniente fijar las deflexiones permisibles cc
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una fraccién del claro de la viga.

La posibilidad de dar contraflechas es otro factor que debe tomarse en cuenta al establecer las deflexiones
permisibles. El valor de la contraflecha puede restarse de la deflexion calculada y la diferencia, compararse
con la deflexion permisible. Sin embargo, no deben darse contraflechas excesivamente grandes.

Control de Deflexiones

El reglamento A.C.l. 318-02 permite prescindir del calculo de deflexiones de vigas y de losas que trabajan
una direccion siempre que se satisfagan los peraltes no perjudique a elementos no estructurales.

Tabla 2.1

Peraltes totales minimos de vigas y losas que trabajan en una direccién cuando no se calculan las deflexiol
y cuando las deformaciones de dichos elementos no perjudican a elementos no estructurales.

Libremente Un extremo Ambos extremos .
elemento . . voladizo
apoyada continuo continuos
Losas macizas |L/20 L/24 L/28 L/10
Vigasylosas | ¢ L/18.5 L/21 L/8
nervuradas

La longitud L es en cms.
Nota: Estos valores se aplican para concreto de peso normal y acero con limite de fluencia Fy = 4220 kg/cr

Para valores distintos de Fy, los valores de esta tabla deberan multiplica(ﬁedfppr: Fy
7030

)

Algunos Criterios para el Dimensionamiento de Vigas

El caso mas general en el dimensionamiento de vigas es aquél en el que son conocidos el momento
flexionante y las resistencias de los materiales y se trata de determinar las dimensiones de la seccion y el &
de acero necesaria.

En la ecuacion de flexiong, = [F c.pa’o(1 —0.590)]

Existen tres variables independientes que intervienen en el problema: b, d y W.

Segun la forma en que se plantea el problema y de acuerdo con algun criterio conveniente, se suelen fijar |
valores de dos de estas variables y se calcula la tercera de ellas.

Una forma comun de proceder consiste en suponer un valor de P, a partir del cual se determina un valor de
y el valor de la relacion b/d. En casos practicos puede resultar preferible partir de la relacion b/h.

El valor de P que se suponga debe estar comprendido entre los limites inferior y superior permisibles, y det
fijarse atendiendo a consideraciones econémicas.

Para condiciones de costos prevalecientes en México, los porcentajes pequefios suelen conducir a solucior
mas economicas. Si el valor escogido es del orden de 0.35(@,0.50

balinceado

0 menor, habra poco riesgo de que las deflexiones sean excesivas. Sin embargo, puede suceder que sea
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necesario lograr secciones esbeltas por motivos arquitecténicos o para disminuir el peso propio, y entonces
conviene usar porcentajes elevados. El vald? [e
C

gue se suponga, influye considerablemente en el costo de la estructura: Mientras mas peraltada sea la sec
menor es el consumo de materiales.

Sin embargo, el uso de peraltes excesivamente grandes puede llevar a problemas de inestabilidad lateral y
aumento en el costo de los acabados del edificio, debido al incremento en el espesor de los sistemas de pic
También el costo de la cimbra aumenta con el peralte de la viga. Cuando no existen limitaciones en el pera
los valores b/d suelen estar comprendidos entre ¥4y ¥2 aproximadamente.

EJEMPLOS DE VIGAS RECTANGULARES SIMPLEMENTE ARMADAS.

Determinar el dltimo momento resistente de una viga rectangular simplemente armada, investigando si la vi
falla en tensién o compresion.

» Por medio de la cufia rectangular de esfuerzos.
* Por formulas.

DATOS:

Diagrama de Deformacione
Datos | Ec
B =20 cm 1
d = 40cm ) C
r=5cm // 4 .
F*c = 200 kg/cm2 d=40cm ||| e neu
Fy = 4250 kg/cm?2 s D-c
As = 10.14 cm?2 ~ O
(2 barras no. 8) |

e E—

| Ey
B=20cm

SOLUCION:

a).— Por medio de la cufia rectangular.

1.- Calculo de la profundidad del eje neutro.
Cuyo valor no debe exceder de:

C=T

0.85F‘c.ab= As.Fy
Suponiendo que el acero fluye.
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q= AsFy
0.85hF ¢

Sustituyendo los valores en la ecuacion anterior tenemos:

(10.14)(4250)

= *e) _12.58¢
4= 10.85)(20)(200) o

2.— Tipo de falla de la viga.

Para calcular el tipo de falla de la viga, podemos calcular la Deformacion Maxima del concreto cuando el
acero empieza a fluir.

Del diagrama de Deformaciones de la figura anterior tenemos.

€‘_ ¢
€ d—c
y

€, —C
£ =
“d-c

Recordando quet = [3,(‘
y como F'¢ = 200 kg/cmz2 < 280 kg/cm?

B, =0.85

_ 25 )
Por lo tanto.(r_=i=ﬂ= 14.80cm
0.85

B, 5
) 472
e =2 _ 40 ;001
* Es  2.1x10

Por lo tanto, _ (0.0021)(14.80) _
40-14.80

0.0012

Resulté menor que 0.003 y por lo tanto, la viga falla en tension.

3.— Momento resistente.

Mu=¢ AsFy(d —%)
Donde() =0.90

para flexién

Sustituyendo:

12.5
8) =1298230kg —m

"

Mu=0.90 10.14 x4250(40 -

b).— Por Formulas.
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1.- Calculo del porcentaje de acero.

_As _ 10.14cm’
bd  (20cm)(40cm)

Cuyo valor no debe exceder de:

Fe o 6115
—0.75x0.85p, —<.
p=0.1208P e T
, 200 5
p =0.75(0.85) I o150

4250 6115 +4250

El porcentaje de la viga es mucho menor que el limite que sefiala el reglamento y que corresponde el 75%
valor del porcentaje para seccion balanceada. Por lo tanto, la viga es subreforzada y falla en tension.

2.— Calculo del ultimo momento resistente.

Sustituyendo en la ecuacion anterior tenemos:

Mu = 1299593 kg—cm

En los siguientes ejemplos se procede a calcular el area de acero de una viga rectangular simplemente arn
para que resista un momento Gltimo dado, conociendo la resistencia de los materiales y proponiendo una

seccion.

Se busca que las vigas sean subreforzadas ya que como se menciond anteriormente su falla ocurre mas o
menos lenta y va precedida de grietas y deflexiones que la anuncian.

Se resuelve por medio de formulas ya que es un procedimiento mas rapido.
Ejemplo nimero 2

Disefiar por flexién el area de acero maxima que requiere una viga rectangular simplemente reforzada con
=200 kg/cmz2, Fy = 4220 kg/cmz.

/ ! \ 4 \4 A\ 4 A\ 4 v v \4 \ 4 \4 \ 4 \ 4 A\ 4
a-soem ||| S hooien
/
R =5cm - L =6.00m |
|
B=25cm
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La carga muerta incluye el peso propio de la viga.

 Célculo de la carga ultima:

’ D, = 1800k—g
m

:D,, =1.4D,, =(1.4)(1800) = 2520 %

—1000%8
m

'L, =1.7L,_ =(1.7)(1000) = 1700 %

"L

LIVE

Recuérdese que los factores de carga son 1.4 para carga muerta y de 1.7 para carga viva.

 Célculo del momento ultimo maximo
« Como la viga esta simplemente apoyada, el momento maximo ocurre en el centro del claro y vale
2
WL
8

4250)(6. )
Mu=(4 0)(6.00m)

=18990kg —m

 Célculo del peralte efectivo.
» Con el fin de evitar deflexiones excesivas en la viga, se propone un porpemﬁjépmmm_mm

_ (0.85)(0.85)(200) 6115
B 4250 " 6115 +4250

=0.02026

b

p =(0.5)(0.02026) = 0.0101

422
"O) =0.216

w=pLY — 00101
Fc

C 200

= Mu - (18990)(100)
OF ‘c.bo(1-0.59m) (0.90)(200)(0.213)(1-(0.59x0.123))
nota: Para que las unidades sean compatibles en la formula Mu debe sustituirse en kg—m

Como el peralte efectivo d adoptado fué de 50 cm en lugar de 47 cm, cambia el indice de refuerzo de la
seccion supuesta.

(18990)(100)

©=0.849- |(0.721 - —=0.190
(0.53)(200)(25)(50°)
Fie 200
= 0—— = (0.190)(-—===) = 0.0090
p=07 = O 0

16



Comparando los porcentajes de acero permisibles, tenemos:
p. =0.75p, =(0.75)(0.2026) = 0.0033
0.003 < 0.0090 < 0.0152

Por lo tanto el porcentaje obtenido esta dentro de lo permitido.

Obtencion del area de acero.
As = pbd =(0.0090)(25¢m)(S0cm) =11 25¢m’

Comparando el peralte total h con el minimo que recomienda el reglamento A.C.l. 318-02, para evitar el
calculo de deflexiones.

Peralte minimo recomendado.

h= i = M =37.5¢cm

, para vigas simplemente apoyadas.
37.5 cm < 50 cm, por lo tanto el peralte obtenido es correcto. " o.k.
Ejemplo namero 3

Calcular el area maxima de acero que requiere la viga doblemente empotrada de la figura siguiente.

La carga muerta no incluye el peso propio de la viga.

Fy = 4220 kg/cm2 ; F'c = 200 kg/cm?2

% /
P // Y \ 4 \ 4 A\ 4 v A\ 4 \4 \ 4 \4 \ 4 \4 A\ 4
s Cm = 1500 kg/m

d=50em |1~ Cv = 1200 kg/m

D }AjAS/r
_7 — 7
R=9cm ) L=7.00m
|
B = 20 cm

Suponiendo b = 20 cm, d = 45 cm y una recubrimiento r = 5 cm.
Calculo del peso propio de la viga:

Wopropio = (0.20)(0.50)(2400) = 240 kg/m
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Sumando el peso propio a la carga muerta existente, tendremos:
Cmtotal =1.4Cm + 1.7 Cv

Cm total = 1500 kg/m + 240 kg/m = 1740 kg/m

La carga muerta no incluye el peso propio de la viga.

Fy = 4220 kg/cm2 ; F ¢ = 200 kg/cm?2

/ /
Y v \ 4 \ 4 A4 A4 A4 A4 \ 4 A4 A4 \ 4

s
- S Cm = 1740 kg/m
d=50cm ?;{ Cv = 1200 kg/m
-~ — 07222277
R=5cm ‘ L=7.00m
| |
B=20cm‘ Wu=14Cm+ 1.7Cv

Wu = (1.4)(1740 kg/m) + (1.7)(1200 kg/m ) = 4476 kg/m

A4 A4 A4 A4 \4 A4 A4 A4 \4 A4

Wu = 4476 kg/m

Y v
| L=7.00m
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Wu=14Cm+ 1.7Cv
Wu = (1.4)(1740 kg/m) + (1.7)(1200 kg/m ) = 4476 kg/m

\

Y \ 4 A 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \4 \ 4 A\ 4
Wu = 4476 kg/m
vz V2207
| L=7.00m |
Diagrama de Momentos
T T
Mpos = 9138 kg-m

i

Mneg = 18277 kg-m

Mneg = 18277 kg-m

Calculo del area de acero para Momento Negativo:

18277 x100

® =O.849—J(0.72] —(

Fee _ (03056)(200)

=0.0
Fy 4220

Comparando el porcentaje obtenido con los permisibles, tenemos:

o =075 0.858,F'c 6115

145

0.0033<0.0145<0.0152 0.k "

Fy 6115 +Fy

(0.53)(200)(20)(45%)

) =0.3056

7 (0.857)(200)

6115

=0.0152

4220

T 6115 +4220



Por lo tanto el porcentaje obtenido es correcto.

As = pbd =(0.0145)(20cm)(45¢cm) = 13.05cm’

R=gcm

N -0

Y/
d=/45cm| || H=50cm
///

B=20cm
Seccién en los apoyos

Céalculo del area de acero para momento negativo:

M ;) =9138.50kg —m

©=0849— [(0.0721)—~ —_O138-50000) ~_
(0.53)(200)(20)(507)
‘¢ .136)(200
_ Fc =(01 6)(200) — 0.0064
Fy 4220
pmininm < 00064 < pmuxmm

As = pbd = (0.0064)(20cm)(45¢cm) =5.76cm’

EL

/

/)

7//
&Y

/)

B=20cm

Secciéon en el centro del claro

136

cm
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