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CAPITULO |

ASPECTOS GENERALES

1.1. INTRODUCCION

La mayoria de las estructuras de hormigén armado estdn comprendidas

principalmente por vigas y columnas rectangulares.

Las vigas son elementos horizontales sometidos a esfuerzos de traccion simple
hasta compresién centrada pasando por flexion, flexo compresion, flexo traccion y
esfuerzo cortante, y que tienen la funcion de captar las cargas y transmitirlas a las

columnas, éstas a su vez tienen la funcion de llevar ésta carga a las fundaciones.

Las columnas, son elementos generalmente verticales cuya mision principal es
canalizar las acciones que acttian sobre la estructura hacia la cimentacién de la obra,
por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Son elementos sometidos predominantemente a fuerzas de compresion, pueden
también estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion

compuesta.

Entre los codigos con mayor transcendencia y utilizados estan el ACI

(American Concrete Institute) Y e EHE (Instruccidon de Hormigon Estructural)

El cddigo ACI es el mas importante en los Estaos Unidos, para el disefio de

hormigon armado, éste cddigo se lo usa principalmente para el disefio de edificios.
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Asimismo este codigo ha sido aceptado también ampliamente en Canada, México y
la mayoria de los paises de Sud Ameérica, como también ha tenido una enorme

influencia en los cddigos de hormigdn de muchos paises alrededor del mundo.

Conforme se adquiere nuevos conocimientos sobre el comportamiento del
hormigon armado, el ACI revisa su cédigo con el objetivo e efectuar cambios
anuales en el cddigo en forma de suplementos y efectuar revisiones mayores en todo

el codigo cada 6 a 7 afos.

La norma EHE es el marco reglamentario que rige en Espafia’ para el disefio
de elementos de hormigon armado, Durante el tiempo transcurrido desde la
aprobacién de la EHE, se han producido una serie de novedades de caracter técnico
y reglamentario que afectan al contenido de dicha Instruccién, que al igual que la
norma Americana, la EHE desde que se puso en vigencia a tenido un serie de

actualizaciones en sus articulos.

El codigo Boliviano CBH-87, es una adaptacion de la norma espafiola, tienen
el mismo principio de disefio, basandose para su analisis de esfuerzos diagrama
parébola rectangulo. Por su parte la norma ACI tiene una filosofia diferente a estos
dos, su principio de analisis es el diagrama rectangular, o llamado también método

simplificado.

Entre otras diferencias también se observan el empleo de los coeficientes de
mayoracion de carga, como también coeficientes de minoracion de resistencia de los

materiales, que se utilizan en el disefio de hormigon armado en vigas y columnas.

1

(EHE), es el nombre que recibe la normativa espafiola sobre el calculo y seguridad en estructuras de hormigén. En la EHE, la Comision
Permanente del Hormigdn intenta recoger las tendencias de analisis estructural, estados limite, durabilidad, ejecucién y control e incorporar
nuevas tecnologias, como hormigén de alta resistencia. A su vez, se espera la convergencia hacia el Eurocédigo 2.
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1.2 DESCRIPCION DEL PROBLEMA

1.2.1 Identificacion del problema

El afio de 1980 por decreto supremo N° 17684, se crea la COMISION
PERMANENTE DEL HORMIGON ARMADO, cuya funcion principal es redactar
y actualizar la Norma Boliviana de Hormigon Armado, el cual en su parte

resolutiva manifiesta:

. Poner en vigencia a nivel nacional la Norma Boliviana del Hormigén Armado

(CBH-87) en sus 18 capitulos y 2 anexos

. Aplicacién obligatoria tanto el proyecto, disefio, control y construccién de las

obras de hormigén armado sean publicas o privadas, como asi también de la

ensefianza a nivel académico de las universidades del pais.

J Encomienda a la COMISION PERMANENTE DEL HORMIGON ARMADO a

ser respetar las disposiciones de esta resolucién y su actualizacidén permanente de

acuerdo con el avance tecnol6qgico

Actualmente la realidad en nuestro medio es otra; tanto en el &mbito
académico como en el ambito profesional. Se ensefia y disefia proyectos con el
empleo de las normas ACI y EHE ya actualizadas dejando de lado el c6digo CBH-
87 (boliviana), lo que deja en duda la aplicacion de la norma boliviana. Esto si bien
estd vigente; pero, no tiene ninguna actualizacion hasta el momento. Esto hace que
la ensefianza de disefio de hormigon armado en las diferentes universidades se

aplique las normas tanto como el ACIl y EHE vy se deje de lado el CBH-87.

Por otro lado, la mayoria de los paises vecinos como la Argentina,

Chile, Peru y otros tienen sus codigos adaptados a la norma ACI para disefio de
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hormigon armado, lo que indica que la norma ACI afo a afio va ganando la

aceptacion y adaptacion.

Como asi también la mayoria de los programas que salen dia a dia en
el disefio de estructuras utilizan las normas indicadas dando a lugar al usuario

porque método desea realizar su disefio.
1.2.2 Formulacion del Problema

Poder verificar que diferencias existen en el disefilo de vigas

rectangulares y columnas cortas con el método del ACIy EHE.

1.3 JUSTIFICACION DEL ESTUDIO

1.3.1 justificacion técnica

> Sugerir la estandarizacion del empleo de metodologia de célculo en

estructuras de hormigon armado.

> Hacer la comparacion en el disefio entre las normas, ACI y EHE, sugerir cual
de las normas es la méas adecuada para el disefio de vigas rectangulares y

columnas cortas rectangulares.

> Generar un apoyo bibliografico para futuros proyectos de investigacion, en el
ambito de disefio de vigas rectangulares, y columnas rectangulares cortas

1.3.2 justificacién econdmica
> Al realizar la comparacién de los modelos de disefio, se podra determinar

elementos estructuras mas econémicos.
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ALCANCE DEL ESTUDIO

Realizar un andlisis comparativo de disefio entre las normas ACl y EHE
Realizar el analisis comparativo entre las variables que intervienen en el
disefio de vigas rectangulares y columnas cortas rectangulares.

Realizar el analisis comparativo considerando los esfuerzos que van desde
traccion simple, compresion simple, flexion compuesta

Realizar el andlisis de disefio a corte de los elementos nombrados
anteriormente

Con los resultados obtenidos realizar un cuadro de resumen dando a conocer
diferencias y similitudes entres las normas ACI y EHE para el disefio de vigas

rectangulares, y columnas cortas rectangulares

SITUACION ACTUAL

La norma del CBH-87, es una adaptacién de la norma Espafiola desde que se

puso en vigencia en el pais hasta el momento no tiene alguna actualizacién como se

puede constatar en el acta de reunion de la comisién permanente del hormigon

armado, que se realiz6 en la ciudad de La Paz, 2006-07-20, donde se da a conocer lo

siguiente:

>

>

De la Comision 2 de “Materiales”, no se tuvo ningun informe, debido a que
los responsables solicitaron permiso.

El Ing. Miguel Trujillo, representante de la Sociedad de Ingenieros de Bolivia,
informd que la Comision 3 de “Disefio”, mantiene el avance del 90 % de su
trabajo. Por otro lado, dijo que se esta elaborando el archivo electronico de la
norma CBH-87, de tal manera que este documento normativo, pueda estar
disponible a todos, en la pagina web en el sitio del Comité Virtual de
Normalizacion: Esto debido a que los ingenieros del pais, han hecho conocer

su preocupacion porque casi nadie conoce esta norma.
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> El Ing. Rosendo Soruco, representante del Instituto Boliviano de Cemento y
del Hormigén, informé que la Comision 4 “Ejecucion”, no ha desarrollado
ningun trabajo hasta el momento, debido a que los interesados han dejado en
algunos casos la ciudad y en otros han perdido interés; se sugiere recomponer

esta comision.

Mientras que el cddigo del EHE ha sufrido varias actualizaciones y
modificaciones en sus articulos, asi como también la norma ACI.
Dando a lugar a que se ensefie y aplique estas normas en el disefio de elementos de
hormigdn armado; en nuestro medio, como también se lo utilice en programas de

computacion

1.6 OBJETIVOS
1.6.1 Objetivo General

Realizar una comparacion de disefio entre las normas EHE y ACI en el disefio de
vigas rectangulares, y columnas cortas rectangulares, para determinar sus

diferencias o similitudes si existen

1.6.2 Objetivo Especifico
» Analizar los conceptos de disefio vigas y columnas de las normas ACl y EHE
> Realizar el analisis de diferencias o similitudes tedricas entre las normas ACI
y EHE en el disefio de vigas rectangulares, y columnas cortas rectangulares
» Hacer la comparacién préactica de los métodos mencionados en el disefio de

vigas rectangulares, y columnas cortas rectangulares

v

Determinar las diferencias de disefio entre normas, ACl y EHE
» Realizar una comparacion econémica en funcion de &rea de armadura
calculada de éstas normas en el disefio de vigas rectangulares y columnas

cortas rectangu lares
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1.7 METAS Y RESULTADOS A ALCANZAR

> El presente proyecto tiene la finalidad de hacer una comparacion de disefio de
las normas, ACI y EHE en el disefio de vigas rectangulares, y columnas cortas
rectangulares.

» Realizar una comparacion de los coeficientes de minoracion de resistencia y
mayoracion de de carga

» Hacer la comparacion de carga y area de acero por los métodos de EHE y ACI
en el disefio de vigas rectangulares, y columnas cortas para determinar cual de

los modelos es mas costosa
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CAPITULO 11

INTRODUCCION Y FUNDAMENTO TEORICO

2.1 INTRODUCCION

Los principales materiales utilizados en la construccion de estructuras son el
acero estructural y el hormigon. Pueden utilizarse como materiales predominantes en
la estructura pueden usarse conjuntamente (construccion mixta dando lugar al
hormigon armado). La mayoria de las estructuras estdn conformadas principalmente
por vigas y columnas generalmente rectangulares. El disefio de estos elementos

estructurales estd normado por normas de acuerdo a cada pais.

2.1.1 FUNDAMENTO TEORICO
2.1.1.1CONCEPTO DE ESFUERZO A FLEXION

El Esfuerzo a Flexion, es la combinacion de las fuerzas de traccion y de compresion
que se desarrollan en la seccion transversal de un elemento estructural para resistir

una fuerza axial.

2.1.1.2 CONCEPTO DE ESFUERZO CORTANTE
El Esfuerzo Cortante, es el que se desarrolla a lo largo de un elemento

estructural que es sometido a cargas transversales.
2.1.1.3 CONCEPTO DE PANDEO
Pandeo o Flexién Lateral, es la deformacion de una estructura vertical, que esta

sometido a fuerzas de compresion y que produce al colapso del miembro estructural,

debido a fallas geometricas y generarse deflexiones laterales.
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2.2 NORMAS QUE SE COMPARAN

Para la elaboracion del presente proyecto de investigacion se usaran:
v" Norma EHE
v" Norma AClI

2.2.1 JUSTIFICACION DE LAS NORMAS ELEGIDAS PARA LA
COMPARACION

En la actualidad entre las normas mas utilizadas en nuestro medio tenemos la
norma EHE, ACI y CBH-87, de los cuales las dos primeras tienen una larga

trascendencia y se han ido actualizdndose a lo largo del tiempo.

Esto ha llevado a que éstas normas hayan tenido modificaciones tanto en el
aspecto conceptual, modificacion de sus coeficientes de mayoracién de cargas,
minoracién de resistencia de los materiales, utilizacion de &bacos, tablas. Lo que ha
Ilevado a tener una mayor exigencia de los materiales, para asi poder tener estructuras

mas economias.

Sin embargo, la norma del CBH-87, desde que se puso en vigencia hasta el
dafio presente (2009) no se ha hecho ninguna actualizacién o revision de la misma,
como asi también alguna publicacion en algun medio electrénico, esto implica que la
mayoria de los estudiantes como ingenieros del pais no conozcan nuestra norma. Lo
que impulsa a que se ensefie y se apliquen otras normas que son de facil acceso y

tienen actualizaciones constantes, dejando asi de lado la norma boliviana.
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2.2.2 NORMAS CBH-87Y EHE

La norma del CBH-87 tiene el mismo principio de disefio que la norma del
EHE, por lo que se procedera a realizar sélo la comparacion entre las normas ACl y
EHE, en el disefio de vigas rectangulares y columnas cortas rectangulares.

La norma de EHE (Instruccion de Hormigdn Estructural), es la norma que rige
en Espafia. Esta norma se basa en el disefio de compatibilidad de deformaciones en
las distintas solicitaciones, adoptando para el hormigon el diagrama parabola-

rectangulo y para los aceros, el diagrama birrectilineo.

Las estructuras deben cumplir, los requisitos de Estabilidad, Resistencia,
Funcionalidad y Durabilidad. EI procedimiento utilizado para garantizar que se
cumplen éstos requisitos con una adecuada fiabilidad o, dicho de otro modo, con una
probabilidad suficientemente pequefia, es el Método de los Estados Limite.

Si la estructura supera alguno de los Estados Limite, se puede considerar que esta ya

no cumple las funciones para las que ha sido proyectada.

Dicho método diferencia los Estados Limite Ultimos y los Estados Limite de
Servicio agrupando la resistencia y la estabilidad como ultimos y los funcionales
como de servicio, los Estados limite Ultimos estan relacionados con la rotura y los de

Servicio con la utilizacion.

10
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En cuadro (1) se puede apreciar la comparacion de los estados limites

Tabla comparativa de los Estados Limites

Estados Limite Ultimos

ELU Nivel de estudio Descripcion
Rotura Seccion Por exceso de cortante, flexion, torsion, etc.
Pandeo Parte o toda la estructura
Equilibrio Estructura completa Vuelco, deslizamiento, efc.
Fatiga Seccion Rotura por la accion de cargas repetidas

Estados Limite de Servicio

ELS. Nivel de estudio Descripcion
Fisuracion  |seccion Excesiva abertura de fisuras
Deformaciones Parte o toda la estructura Excesivas flechas o giros
Vibraciones (parte o toda la estructura Produccidn excesiva de algun tipo de vibraciones
Cuadro (1)

2.3 DESCRIPCION DE LOS MODELOS TEORICOS
2.3.1 NORMA EHE

FACTORES DE CARGA

Los factores de carga que utilizan que utiliza la norma son:

Antes
F,=1.6+xG+1.6x*Q

Actualmente
Fg=15+xG+1.6xQ

Estos factores tratan de cubrir la posibilidad que las acciones alcancen valores
superiores a los caracteristicos. La instruccion espariola hace variar este coeficiente
segun el tipo de accion que se considere en cada caso tomando en cuenta también el

nivel de control de la ejecucion de la obra

11
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2.3.1.1 DISENO A FLEXION

El estudio de las secciones de hormigon armado tiene por objeto comprobar
que, bajo la combinacién méas desfavorable de acciones, la pieza no tiene que superar
cada uno de los estados limites, en el supuesto que los materiales tanto el hormigon
como el acero, tuviesen como resistencias reales las resistencias minoradas de calculo
es decir

fck fyk

fcd—z ; fyd_z

Se denomina solicitaciones normales a las que originan tensiones normales sobre
las secciones rectas y estdn constituidas por un momento flector y un esfuerzo

normal, referidos al centro de gravedad solo del hormigén.

Una seccion de hormigon armado sometido a solicitaciones normales puede alcanzar

el estado de limite Gltimo mediante tres formas diferentes:

Por exceso de deformacion plastica del acero, por aplastamiento del hormigon en

flexion y por aplastamiento del hormigon en compresion.
Para el analisis de los diferentes diagramas de esfuerzo deformacion se admite que:

1. Las piezas sometidas a traccion o flexion con pequefias cuantias el estado
limite de agotamiento se origina como consecuencia de una deformacion
plastica excesiva de sus armaduras al orden de 0.001

2. Las piezas sometidas a flexion con cuantias medias grandes, el estado limite
de agotamiento se origina por aplastamiento del hormigon con deformaciones
del orden 0.0035

3. Para piezas sometidas a compresion simple o compuesta el colapso de la
pieza se origina al orden de 0.002

4. Se establece que las armaduras tienen la misma deformacion que el

hormigon, admitiendo la hipdtesis de las secciones planas.

12
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2.3.1.2 DIAGRAMAS TENSION DEFORMACION HORMIGON

Una vez determinada las deformaciones de los materiales se admiten el siguiente
diagrama parabola rectangulo para su disefio de hormigéon. Como se muestra en la
figura (1)

Diagrama Parabola Rectangulo

A Oc

0.85fcd

Ec

0.002 0.0035

Figura (1)
2.3.1.3 DIAGRAMA TENSION DEFORMACION DEL ACERO

Las tensiones correspondientes en cualquier armadura, se obtiene de las
deformaciones de las fibras correspondientes mediante el diagrama tension
deformacion, siendo ésta calibrada y calculada por los diferentes proveedores de
aceros. En el caso de no tener el diagrama caracteristico de éste, la norma Espafiola
admite el siguiente diagrama de deformacién, con un médulo de deformacion

longitudinal E=2*10° (Mpa.), como se puede observar en la fig. (2)

13
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Deformacion del Acero

Figura (2)

2.3.1.4 DOMINIOS DE DEFORMACIONES DE LAS SECCIONES

Las deformaciones limites de las seccione, segin su naturaleza de la

solicitacion, conducen a admitir varios dominios que han sido esquematizado en la

figura (3)

Diagrama de Pivotes
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DOMINIO 1

Para que exista traccion simple o compuesta el eje neutro ha de estar ubicado
fuera de de la seccién (—oo < X < 0). Donde toda la seccion se encuentra en
traccion, el alargamiento del acero mas traccionado, es del orden de 0.001. El eje

neutro ha de estar ubicado fuera de la seccion.

SECCION SOMETIDA A TRACCION SIMPLE
"DOMINIO 1"

1
| x
b l
 — %
d2| T A2 g2
I [ [*] A2 [*) -&
d
TE'I
l —Es000 o Alfyd |
Deformaciones Tensiones
FIGURA (4)

Las tensiones en el hormigon se consideran nulas y ambas armaduras tanto la
superior como la inferior trabajan a traccion. La armadura mas solicitada Al, trabaja

con una tension igual a su resistencia de diseflo o de calculo f,4; y la menos

fraccionada A2 trabaja con una tension menor o igual ala de £, .

DOMINIO 2

En este estado el hormigén no alcanza la rotura las rectas de deformacion
giran alrededor del punta A correspondiente alargamiento del acero de un orden de
0.001 y una deformacion maxima del hormigdn inferior al 0.0035.

Para que exista flexion simple o compuesta el eje neutro debe caer en la seccion de
0 < x < h las deformaciones correspondiente a los dominios 2, 3, 4, 4a, existiran

alargamientos y acortamientos, y la seccidon estard sometida a flexion simple o

15
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compuesta los valores extremos de x que limitan los diferentes dominios se determina
mediante las ecuaciones de compatibilidad de deformaciones, donde el maximo valor

para el segundo dominio sera:

0.0035 _ 0.010
x d—x

Despejando el valor de x se tiene que:
X.i=0.259x+d

Es la m&xima profundidad del eje neutro; por tanto, el segundo dominio viene
limitado por 0 < x < 0.259 = d, en éste dominio el estado limite ultimo alcanza por
exceso de deformacion plastica de la armadura a traccion como consecuencia las
tensiones del hormigdn. En el segundo dominio se distribuyen como se muestra en la
figura (5), que es una parébola sin rectangulo que corresponde a la profundidad del

eje neutro comprendido entre los limites de 0 < x < 0.259 = d

SECCION SOMETIDA FLEXIOIN SIMPLE O COMPUESTA

"DOMINIO 2"
0.0035 0.85%fcd
302 -----
‘-i—b}
El pm===
dzI - 4 |
- Az ¢ & X —
................... LA
d
£1=0.001 fvd
—
Deformaciones Tensiones
Figura (5)
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DOMINIO 3

Este dominio se refiere al maximo acortamiento del hormigon donde las
deformaciones . = 0.0035. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta
comprendido entre &, = 0.0010 siendo este la deformacion maxima del acero.
Cubriendo el campo de profundidades del eje neutro comprendidas entre 0.259d <
x < x;m , siendo el valor limite a partir del cual la armadura A; no alcanza su
resistencia de calculo f,4 la deformacion de la fibra mas comprimida del hormigon es
en este dominio este dominio el valor de la profundidad del eje neutro &. = 0.0035
, al que corresponde una tension igual 0.85f ;. La deformacion &; de la armadura en
traccion esta comprendida entre 0.010 = & = &,;.Por tanto esta armadura tendra

una tension igual a su resistencia de calculo f,4
DOMINIO 4

El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre &, y

cero. Se cubre asi el campo de profundidades del eje neutro comprendidas entre

X=X Y x=d

Y las rectas de deformaciones giran a alrededor del punto B la deformacion y tension
de la fibra mas comprimida del hormigdn son, respectivamente 0.0035 y 0.85f 4 la
deformacion &, de la armadura de traccion esta comprendida entre &, > &, = 0y por

tanto, su tension sera:
0, =&Es< fyd

Por lo contrario, la tension de la armadura comprimida sera igual a su resistencia de

calculo f,4 para recubrimiento normal.

El estado Gltimo de agotamiento se alcanza, en este dominio, por aplastamiento del

hormigon con rotura fréagil, en donde la armadura de traccion no se aprovecha

17
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integramente, por lo que corresponde a secciones poco econdmicas y mal proyectada,

por tanto se produce una rotura inesperada y sin aviso.
DOMINIO 4 a

Flexion compuesta donde todas las armaduras de seccion estan comprimidas y
existen una pequefia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacion
contintan girando alrededor del punto B.; en este dominio se cubre el campo de

profundidades del eje neutro comprendidas entre x = d y x = h.

La deformacion y tension de la fibra mas comprimida del hormigén son
respectivamente 0.0035 y 0.85f,q4 ambas armaduras trabajan a compresion, la menos
comprimida es la armaduraA; con una pequefia tension a; y la mas comprimida A,

con una tension igual a su resistencia de calculo fyg.
DOMINIO 5

Compresion simple o compuesta en donde ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacién giran alrededor del punto C. en este dominio
se cubre el campo de profundidades del eje neutro comprendidas entre x = hy x =

40

2.3.1.5 USO DE TABLAS UNIVERSALES DE CALCULO PARA SECCIONES
RECTANGULARES.

Para poder realizar un célculo practico en secciones rectangulares se ha
establecido tablas universales que facilitan notablemente la resolucién de disefio de

vigas de hormig6n armado
2.3.1.6 TABLA UNIVERSAL DE FLEXION SIMPLE O COMPUESTA

En la tabla (3) corresponden a las secciones rectangulares sometidas a flexion simple

0 compuesta (comprende los dominios2, 3y 4). En el caso de flexion sin armadura de

18
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compresion la tabla proporciona los valores de la cuantia mecénica w que esta en

funcién del momento reducido u:

My “ = Af ya
bdzfcd’ bdfcd

u
Donde:

Mgy = es el momento de agotamiento o de célculo

fcay fya = resistencia de calculo del hormigon y de acero

El valor limite del eje neutro para que la armadura A no alcance su resistencia de

calculoé se llama valor limite, la profundidad limite relativa es:

1
1+1.429 x 103f

$lim =

;. P N
A la que corresponde el momento limite g, Y la cuantia @i (fyq €n W)'

La tabla se basa en las siguientes propiedades

a. Los valores de las cuantias mecanicas w correspondientes a los momentos
reducidos u inferior a py;,, son independiente de los limites elasticos del acero

empleado

b. Para u > pyim, los valores de fi son invariantes

cd

En la misma indica que los valores limites de &, u y w correspondientes a los

aceros naturales cuyos limites elasticos son de 400 y 500(

N
= 0 Mpa).

m
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Tabla universal para flexion simple o Compuesta

@

g H o |—«10°

f vd
0.0890 | 0.0300 | 0.0310 | - .
0.1042 | 0.0400 | 0.0415 o)
0.1181 | 0.0500 | 0.0522 <
0.1312 | 0.0600 | 0.0630 z
0.1438 | 0.0700 | 0.0739 0 ,
N X d
0.1561 | 0.0800 | 0.0849 F== & = —
=—, =
0.1667 | 0.0886 | 0.0945 d d
0.1685 | 0.0900 | 0.0961 M
0.1810 | 0.1000 | 0.1074 = _7d
0.1937 | 01100 | 0.1189 bd?f .4
0.2066 | 0.1200 | 0.1306 Ny
0.2197 | 0.1300 | 0.1425 vV=—
0.2330 | 0.1400 | 0.1546 bdf.q
0.2466 | 0.1500 | 0.1669
Afya
0.2593 | 0.1592 | 0.1785 =27
0.2608 | 0.1600 | 0.1795 bdf.q
0.2796 | 0.1700 | 0.1924 0
Af

02987 | 0.1800 | 0.2055 (ZD . yd
0.3183 | 0.1900 | 0.2190 2 bdf.,
0.3382 | 0.2000 | 0.2327 5
0.3587 | 0.2100 | 0.2468 o b

0.3797 | 0.2200 | 0.2603
0.4012 | 0.2300 | 0.2761
0.4233 | 0.2400 | 0.2913
0.4461 | 0.2500 | 0.3070
0.4500 | 0.2517 | 0.3097
0.4696 | 0.2600 | 0.3231
0.4938 | 0.2700 | 0.3398
0.5189 | 0.2800 | 0.3571
0.5450 | 0.2900 | 0.3750
0.5722 | 0.3000 | 0.3937
0.6005 | 0.3100 | 0.4132
0.6168 | 0.3155 | 0.4244 | 0.0929
0.6303 | 0.3200 | 0.4337 | 0.1006
0.6617 | 0.3300 | 0.4553 | 0.1212
0.6680 | 0.3319 | 0.4596 | 0.1258 7
0.6951 | 0.3400 | 0.4783 | 0.1483
0.7308 | 0.3500 | 0.5029 | 0.1857
0.7695 | 0.3600 | 0.5295 | 0.2404
0.7892 | 0.3648 | 0.5430 | 0.2765
0.8119 | 0.3700 | 0.5587 | 0.3282
0.8596 | 0.3800 | 0.5915 | 0.4929
0.9152 | 0.3900 | 0.6297 | 0.9242
0.9844 | 0.4000 | 0.6774 | 5,8238

VOINIV\IO(J|

Tabla (3)
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2.3.2 Flexion simple. Calculo préactico de secciones rectangulares

Se describen a continuacion los distintos problemas practicos que suelen
presentarse en las secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a flexion

simple. Pero antes se hace un resumen de las ecuaciones de equilibrio,

1. ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje

neutro no superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio, en el estado Gltimo
de agotamiento, son (dominio 2 y 3):

O=b'x'fcd'¢+A"aZ_A'fyd

My=b-xfq P-(d—21-2x)+A4 -0, -(d—d") Ec-1

1

X
= =< N )
d d~1+1.429-1073f,, (fya en N/mm?)

Debe observarse que, como es costumbre en flexion simple, se han designado por A
y A’ las secciones de las armaduras de traccion y compresion, respectivamente, y por
d” la distancia del centro de gravedad de la armadura A" a la fibra mas comprimida
del hormigoén. Por otra parte, ya se dijo que, en la practica, puede adoptarse o, =
0 para ¢ < 0.1667y 0, = f,q para & > 0.1667
Estas ecuaciones de equilibrio pueden ponerse en la siguiente forma adimensional:

03

w=f-1/;+w'-f—y‘1

pu=p.+w 2. (1-6) Ec-2
fyd
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Con los siguientes significados:

M AT A Ty
T r “bd fod “bd fu
§=2 §=5 Ec-3

Siendo de ¥ y A los pardmetros que cuantifican el area y el centro de gravedad del

diagrama de compresiones del hormigén, cuyos valores son:

e Dominio 3:
1 =0.6881, A=0.4160

b) Para secciones rectangulares sometidas a flexion simple, con profundidades del eje
neutro superiores al valor limite, las ecuaciones de equilibrio y compatibilidad de

deformaciones, en el estado Gltimo de agotamiento, son (dominio 4):
0=06881-b-x-foq+A -fra—A-04
M, =06681-b-x-fq-(d—0.4160-x) +A"-f,4-(d—d) Ec-4

d—x
£, =0.0035 - po 01=¢61"Es<fyq

Pero, éste caso se presenta s6lo excepcionalmente en la practica, por dar lugar a

soluciones poco econdmicas, y a que el acero no se aprovecha integramente.
2. DIMENSIONAMIENTO DE SECCIONES EN FLEXION SIMPLE

En los distintos problemas de dimensionamiento de secciones rectangulares
sometidas a flexion simple, siempre se conocen, tanto el momento de calculo M,
como las resistencias de calculo de los materiales. EI momento reducido de célculo

es:

My

e = b foq
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La forma practica de operar es la siguiente: Si este momento reducido u, resulta
igual o menor que 0.252 la seccion no necesita armadura de compresion; estamos en
el caso de “canto igual o superior al minimo”, el cual se resuelve mas adelante, en el
punto b) de este mismo apartado. Si, por el contrario, el momento reducido uy
resulta mayor que 0.252, la armadura de compresion es necesario; estamos en el caso

de “canto inferior al minimo” y debe operarse como se indica en el punto c).

Pero, debemos hacer una precision sobre el concepto de “canto minimo”, ya que
bajo esta denominacion pueden entenderse dos valores distintos, uno tedrico (pero no
recomendable) y otro recomendable. El valor limite 0.252 que acabamos de utilizar
corresponde al recomendable, en tanto que al valor tedrico del canto minimo le

corresponde a un momento reducido de 0.316.

En efecto, desde un punto de vista tedrico podria suponerse que es conveniente
disponer armadura de compresion a partir de los valores de la profundidad de la fibra
neutra que permiten un aprovechamiento Gptimo, tanto de la armadura de traccién

como del hormigén.
Pero no es asi.

Segln ha sigo indicado, el valor de la profundidad limite de la fibra neutra,
méaximo para el que ambos materiales, hormigdn y acero, alcanzan sus resistencias

respectivas, es:

d
Mim = 171,429 103 - f,q

§-d

Calculado con E; =2:10° N/mm? y en donde fya debe expresarse en N/mm?. Para los

aceros normalmente empleados, los valores limites de &, u y w son los siguientes:
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TABLA 4
VALORES LIMITES
ACERO fyk | $tim | Biim | ®um
B400SyB400SD | 400 | 0.668 | 0.332 | 0.460
B 500 S 500 | 0.617 | 0.316 | 0.424

Pero, en la préactica de flexion simple no deben alcanzarse estos valores. Primero, con
objeto de aumentar la ductilidad de la seccion; es decir, la capacidad de la pieza para
deformarse antes de la rotura con la consiguiente disminucion de su fragilidad. El
aumento de ductilidad mejora también apreciablemente la capacidad de redistribucion
de esfuerzos de la estructura y su aptitud para soportar solicitaciones extraordinarias,
mediante la formacion de rétulas plasticas. Segundo. Para disminuir las flechas

diferidas, muy importantes.
a) Canto minimo sin armadura de compresion

Generalmente se fija el ancho b de la seccion vy, tanto, las Unicas incdgnitas son el
canto util d y la armadura de traccion A. Por las razones de ductilidad expuestas
anteriormente, se ha fijado como canto minimo sin armadura de compresion el que
corresponde a una profundidad del eje neutro x < 0.45 - d. No obstante, también se
indica a continuacion el canto minimo teorico correspondiente al valor limite de x,

por si en algun caso puede ser de utilidad.

De las ecuaciones de equilibrio [3], férmulas [5] y tabla 5, se deducen los
siguientes valores limites de las profundidades reducidas del eje neutro £, momentos
reducidos u, cuantias mecanicas w, cantos minimos d,,;, Yy capacidades de la

armadura U:
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e Canto minimo préctico recomendado:

§ =0.450, u=0.252, w = 0.310,

My
b'fcd’

dmin = 2,00 - U=A-f)3=0310-b-d-f.,

(\Valores validos para cualquier tipo de acero comercial).
¢ Canto minimo tedrico (no recomendable) para acero B 500 S:

§=0.617, u=0.316, w = 0.424,

My

. =1.78-
nin = 178" 5 ea’

U=Afyd=0424bdfcd'

b) Canto igual o superior al minimo

Cuando el canto util d haya sido fijado y sea superior al valor minimo, la seccién no
necesita armadura de compresion y, entonces, la Unica incognita es la armadura de

traccion.

Este caso presenta para u < 0.252 y se resuelve mediante la tabla 14.3 Entrando
como u se obtiene w. La capacidad mecanica de la armadura de traccion buscada,

sera:
U=A'fyd=w'b'd'fcd

Cuyo valor se entra en la tabla de capacidades mecanicas correspondientes al acero

empleado, obteniéndose directamente el niUmero de barras necesario.

De no venir fijado el canto atil d, en general debe adoptarse un valor mayor que el

minimo.
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Para el caso de vigas de canto, se recomienda el canto correspondiente a un momento

reducido comprendido entre u = 0.10 y u = 0.20.

Por ultimo conviene recordar que, con objeto de cubrir los riesgos de fisuracion
por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, asi como para evitar una
rotura fragil sin previo aviso, la cuantia de la armadura de traccion debe tener un

valor minimo que la Instruccion espafiola fija de la siguiente forma Por rotura fragil:
A= 004bdfcd/fyd
c) canto inferior al minimo

Cuando el canto haya sido fijado y sea inferior al valor minimo, debe colocarse
armadura de compresion. Este caso se presenta para u > 0.252 y el problema se

resuelve haciendo x = 0.45-d
§=0.450, u=0.252, w=0.310,
A los que corresponden las cuantias mecanicas de las armaduras:

K025 = ' +0.310
w = 1—5" w=w . ,
De donde se deducen las capacidades mecéanicas.

U=w b-d fq, U=w-b-d-foq

Con cuyos valores se entra en la tabla de capacidades mecanicas correspondiente al

acero empleado, obteniéndose directamente el nimero de barras necesario.
d) Armadura de compresion fijada

En el caso de que se disponga una armadura de compresion A" de cuantia w”, aun no
siendo necesaria (u < 0.252), la correspondiente armadura de traccion se determina
mediante el sistema de ecuaciones Ec-1 o Ec-2. En la practica puede emplearse la

tabla 3 entrando con el momento

26



@' Fundamento Tedrico
R

pe=p—o - (1-958)
Y se encuentra w,. La cuantia necesaria para la armadura de traccién sera
w=wt+ o
3. DIMENSIONAMIENTO OPTIMO DE SECCIONES

En los problemas més corrientes se conoce el esfuerzo normal de célculo Ny, su
excentricidad e, referida a la armadura mas comprimida, las dimensiones de la
seccion v las resistencias de calculo de los materiales. Las Unicas incdgnitas son las

armaduras A; y A,, siendo A, la mas comprimida.

El problema es en general indeterminado, indeterminacién que desaparece, bien
fijamos la relacion A;/A, de las armaduras, o bien adoptando la solucién mas
econdmica. Como el primer problema suele resolverse con los diagramas de

interaccion, a continuacion se aplica la tabla 4 para el dimensionamiento 6ptimo.

Pero, antes de pasar adelante, conviene recordar las notaciones empleadas, en las
que todos los parametros se refieren ahora al canto total h:

_ Naver —_AMSye X

Ha2 = e f oy b h-fu h
V:L w:M 5:% 5:g
1" b-h-foq 27b-h-f.q 27 p h

En donde N, es el esfuerzo normal de calculo y e, su excentricidad referida a la

armadura mas comprimida 4,.

a) Para u;, < 0.425 —0.85 - §,, la solucion mas econdmica se obtiene haciendo
A, = 0, ya que no resulta necesario colocar armadura en esta cara, por ser suficiente
la contribucion del hormigon. Entrando en la tabla 4 con el valor u., = ug,, en la
columna correspondiente al recubrimiento dado, se encuentra y - & oy (segun el

dominio). La cuantia mecéanica de la armadura comprimida sera:
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Dominio4a: w, =Vgz—¢-§&

Dominio5: w,=V;—-v¢
Si el valor u,4, es menor que los de la tabla, se trata de un caso de flexion compuesta
b) Para py, = 0.425 — 0.85 - §,, la solucion mas economica se obtiene haciendo
que la seccion trabaje en compresion simple, es decir, colocando unas armaduras tales
que el baricentro pléstico de la seccion coincida con el punto de aplicacion de la

fuerza N,. Las cuantias mecénicas de las armaduras son, en este caso,

@1= 5o,

w2=Vd—w1—0.85

Vélidas para aceros de limite elastico no mayor que 500N/mm? (MPa.) y con la

limitacion de £, #420 N/mm?,
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2.4 DISENO VIGAS A CORTE
2.4.1 INTRODUCCION

El objetivo del célculo a esfuerzo cortante en vigas de hormigén armado, es
proporcionar una seguridad razonable frente a estos tipos de rotura, y al mismo

tiempo de mantener la fisuracion dentro de los estados admisibles.
DIMENSIONAMIENTO SEGUN INSTRUCCION ESPANOLA

De acuerdo con la instruccion espafiola una pieza esta en buenas condiciones a

cortante si se verifican las siguientes condiciones
Vrd < Vul
Vrd < VuZ

El primer miembro de estas ecuaciones es el esfuerzo cortante reducido de calculo; es

decir,
Via=Va+ Ve

Es decir, el esfuerzo cortante actuante de célculo V4 al que se deben afiadir, en casos
excepcionales, los términos de V., es la componente de tracciones y compresiones
inclinadas en las cabezas en piezas de canto variables, este valor suele ser negativo de
ahi que el valor de V,.4 se llama reducido, en el caso normal de piezas de hormigon

armado de cantos constante es simplemente.
Via =Va

Este cortante actuante de calculo no debe superar de valores de esfuerzo ultimo

resistente de la seccion cortante.
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2.4.2 ACORTAMIENTO POR COMPRESION OBLICUA DEL ALMA

Segun la instruccion espafiola el esfuerzo cortante Ultimo por compresiones

oblicua del alma viene dada por
Vi1 =030+ f.axbx*d
2.4.3 AGOTAMIENTO DE PIEZAS CON ARMADURA DE CORTANTE

El esfuerzo cortante Gltimo de vigas con armadura transversal vale segin b la

instruccion espafiola
Vig=Veu+ Vg

En donde el primer término del segundo miembro, es la contribucion del hormigén

y el segundo la de las armaduras transversales:
a) Como contribucion de las armaduras transversales debe tomarse:

_0.90*d

Vsu *At*fyd
S1

Mientras que si las armaduras son barras levantadas (a = 45°) de area Ays

separadas a una distancia S,, resulta:

0.90
Veu =

*\/E*As*fyd

S

En estas formulas la resistencia de calculo de la armadura transversal, f,q4 no se

podra tomar mayor a 400 N/mmz2, pues el trabajo a tensiones superiores conlleva a

deformaciones que podria causar fisuracion excesiva.

En el caso de existir un plano de barras levantadas; como los valores de s, deben

tomarse en proyeccion de las barras sobre el eje de la pieza.

b) Como contribucion del hormigdn debe tomarse
Vo= fer +0.15x0"cy) *b+d
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Siendo f,,, la resistencia virtual a corte del hormigdn y usar la tabla (C-5) dada por la

expresion.

fer =0.10 % & « (100 = p, *fck)%
Donde:
f ek = resistencia caracteristica del hormigon N/mmz2
o' .q= N/A es latension de compresién axial efectiva
&= coeficiente que tiene en cuenta la fluencia del canto uatil en el efecto del
agrietamiento de aridos
p;= cuantia geomeétrica de la armadura longitudinal de traccion que posibilita la
resistencia por el efecto arco y por el efecto pasador

El coeficiente & puede obtenerse mediante la relacién

§=1+./200/d

En la que el canto Gtil d debe expresarse en mm. L cuantia p;vale

Asl
= =>0.02
bxd

P

Siendo Ag; el &rea de la armadura longitudinal de traccion anclada a un distancia

igual o mayor que d a partir de la seccién en la que se comprueba el cortante.
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2.5 COLUMNAS
2.5.1 INTRODUCCION

Las columnas constituyen piezas, generalmente verticales, en las que la
solicitacion normal es predominante. Sus distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexién compuesta.

La mision principal de las columnas es, canalizar las acciones que actian sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en ultimo extremo, al terreno de

cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las secciones de los soportes de hormigon, armado pueden adoptar formas
diversas (fig.C-1), si bien las mas corrientes son las rectangulares y las cuadradas.

Los soportes de secciones circulares suelen llamarse, a veces, columnas.

Figura C-1
4 BARRAS § BARRAS
R ga.,.9
a<35¢cm. a=<{Secm 15¢m<a <35cm.
b 8 BARRAS
§a0_ 54 2,0 N
'—' e —
df\ B f J ] )
S —‘L T |
S &% L__.~D
‘ _,L e<i5cm. {Sem.=qg <35¢em. a=35c¢cm,

{0 BARRAS

< ik Toc:‘.&cm.
L) |

3
W
e
o

]
:
:
:

iz BARRAS
U B
Aorr] @lods)

Armado de las Columnas
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Las armaduras de los soportes suelen estar constituidas por barras longitudinales,
cercos y estribos (fig. C-1). Las barras longitudinales constituyen la armadura
principal y estan encargadas de absorber, bien compresiones en colaboracion con el
hormigdn, bien tracciones en los casos de flexion compuesta o cortante, asi como de
colaborar con los cercos y estribos para evitar la rotura por deslizamiento del

hormigon a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es, aparte de la
indicada anteriormente, evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes

Por otra parte, debido a los fendmenos de fluencia y retracciéon del hormigon,
las armaduras longitudinales de los soportes, en el estado de servicio de la pieza,
alcanzan compresiones muy superiores a las admitidas por el calculo clésico, con
diferencias de hasta 100 N/mm?, al acortarse y por tanto descargarse las fibras de
hormigon. Por esta causa, algunas normas antiguas limitaban inferiormente el limite
elastico de las armaduras longitudinales utilizadas en soportes a valores del orden de
300 ~ 350 N/mm? (3.000 ~ 3.500 kp/cm?).

2.5.2 COMPRESION SIMPLE
1 EXCENTRICIDAD MINIMA DE CALCULO

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion; es decir, en el
punto de aplicacion de la resultante de las compresiones del hormigén y del acero,
caso en el que todas las fibras de hormigén y las armaduras sufren un acortamiento

uniforme del 2 por 1.000

Es muy dificil que, en la practica, se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor
parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen

con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten. Por ultimo, la

33



@l Fundamento Teorico
o S

Instruccion espafiola prescribe una excentricidad minima ficticia, en la direccion
principal mas desfavorable, igual al mayor de los valores,
h
20 20cm
Siendo h el canto total en la direccion considerada. Las secciones rectangulares
sometidas a compresion compuesta deben también ser comprobadas
independientemente en cada uno de los dos planos principales, con excentricidades
no inferiores a las indicadas para la compresion simple.
A veces puede resultar mas comodo aumentar convenientemente el coeficiente de
mayoracion de cargas Y, multiplicandolo por un coeficiente complementario Y,,, de

tal modo, que los resultados asi obtenidos concuerden de una manera satisfactoria con

los correspondientes a la excentricidad minima o queden del lado de la seguridad.
2. CONTRIBUCION DEL HORMIGON Y DEL ACERO

Como es bien sabido, el comportamiento del hormigoén en las piezas sometidas a
compresion simple es muy distinto al que tiene en las probetas cilindricas que se
emplean para determinar la resistencia de este material, valor este que, al fin y al
cabo, tan s6lo constituye un indice parcial de la calidad del hormigon a efectos de su

aceptacion en la obra.

No obstante, multitud de ensayos efectuados tanto en América como en Europa,
han mostrado que la capacidad resistente cilindrica, afectandola con un coeficiente de

reduccion para tener en cuenta el fenomeno de cansancio debido a las cargas lentas.

La mayor parte de las normas modernas consideran para este coeficiente el valor
0.85. De esta forma, puede tomarse como resistencia del hormigén, en piezas

armadas sometidas a compresion simple, el valor,

0.85-fcd=0.85-&

Yc
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Siendo f.. Y f.q. respectivamente, la resistencia caracteristica y la resistencia de

calculo de hormigon.

Esta tension 0.85 - £., corresponde, por otra parte, a la deformacion de 2 por 1.000
en el diagrama de célculo adoptado para el hormigbn que es precisamente la
deformacion de rotura del hormigon armado en compresion simple, segun se deduce

de los resultados experimentales.

Por tanto, para obtener la tension o, de las armaduras, en el estado ultimo de
agotamiento en compresion simple, basta entrar en el diagrama tensién-deformacion
de calculo correspondiente al acero empleado, con la deformacion e; = 0.002. Asi,

pues, la tension o, sera.

05 = fya * 0.002 - Eg ~ 420 —

2.5.3 FORMULAS PRACTICAS DE COMPRESION SIMPLE

De acuerdo y con cuanto se ha dicho en los apartados anteriores, pueden establecerse

férmulas para el célculo de soportes sometidos a compresion simple, si bien:

a) En el caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas, la formula de
compresion simple, en el estado ultimo de agotamiento, puede ponerse en la
forma,

Yn Ne<N,=0.85-b-h-fcq+A; fya

Con los siguientes significados:

N, =esfuerzo axil de agotamiento;
N, = esfuerzo axil de calculo;

A = seccion total de armadura;

f ca = resistencia de célculo del hormigon;

35



@| Fundamento Teodrico

fya = resistencia de calculo del acero, no mayor que 420 N/mm?;

Y. = coeficiente complementario de mayoracion de cargas

El coeficiente complementario y,, de mayoracién de cargas, para recubrimientos

no mayores del 15 por 100, viene dado por la expresion,

b+6

Siendo b la dimension menor de la seccion, expresada en centimetros.

Por otra parte, la resistencia de calculo del acero debe limitarse al valor 420

N/mmZ.

b) Para pilares de seccién circular, la formula de compresion simple puede

ponerse en la forma:

hZ
Yn'NdSNu=0'85'nT'de+As'fyd

Debiendo tomarse para el coeficiente complementario y,, de mayoracion de cargas el

valor:

h+6.4
Yn=—7— <116

Siendo h el didmetro de la seccion en cm, y con los mismos significados y

limitaciones indicados en el caso anterior.
2.5.4 DISPOSICIONES RELATIVAS A LAS ARMADURAS

Las armaduras de los soportes de hormigén armado estan constituidas por

barras longitudinales y una armadura transversal formada por cercos y estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor

dimension de los soportes debe ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares.
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1. ARMADURAS LONGITUDINALES

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12mm y se situaran
en las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una
barra en cada esquina de la seccion. Para la disposicion de estas armaduras deben

seguirse las siguientes prescripciones.

a) La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
35cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma fig. (C-1)

b) Para que el hormigén puede entrar y ser vibrado facilmente, la separacion
minima entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2 cm, que
el didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del &rido. No obstante, en las
esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto grupos de
barras, fig. (C-1)

c) Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos
entre dos y cinco centimetros, no debiendo ser inferiores al diametro de las barras ni
al tamafio maximo del &rido

d)  Sise disponen barras longitudinales @ 40, deben situarse en esquinas de cercos,
para evitar que la magnitud de las fuerzas laterales que producen provoque el

estallido del hormigon.

2.5.5 CUANTIAS LIMITES

Las cuantias de las armaduras longitudinales de los soportes sometidos a

compresion vienen limitadas por las distintas normas, como se indica a continuacion.

a) El Eurocddigo de hormigon EC-2 exige como armadura longitudinal minima

para soportes, la siguiente:

0.15N,
As,min = f— < 0. 003Ac
yd
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En donde Ny es el axil de calculo y A, la seccion total del hormigon. Como armadura
longitudinal méxima se tomara 0.08. Este limite superior debe respetarse incluso en

las zonas de empalme por solapo.

b) La Instruccion espafiola recomienda para las armaduras longitudinales de las
piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, A; y A,, las siguientes limitaciones:

Ay fyqa=0.05-Ngy
Az fya =0.05-Ng4
Ay fy4<0.05 A, feq
Ay fya<0.05 4, feq

Que para el caso de compresion simple, con armadura total A, pueden ponerse en la

forma:

As'fydzo-l'Nd As'fdeAc'fcd

Siendo A, el area de la seccion bruta de hormigon y f,,; la resistencia de calculo
del acero, que no se tomara mayor, en este caso, de 400 N/mm? La limitacién
superior resulta excesivamente exigente en comparacion con la normativa europea y
americana, asi como con la practica en distintos paises, que llega a admitir cuantias
del orden del doble.

2.5.6 ARMADURAS TRANSVERSALES

Como es sabido, la misién de los cercos y estribos es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del
hormigon a lo largo de planos inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia

de la pieza a esfuerzos cortantes, aungue esta mision es menos importante que en las
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vigas, ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la

mayoria de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

Debe recordarse el distinto comportamiento que tienen las piezas de hormigon
en masa sometidas a compresion y los soportes armados. La capacidad resistente de
las piezas de hormigén en masa sometidas a compresion simple es muy limitada,
debido a la posibilidad de una rotura oblicua por deslizamiento del material segin
planos que forman un angulo de unos 37° con el eje de la pieza. Para evitar dicha
rotura, en piezas esbeltas, es necesario disponer unas armaduras longitudinales

minimas, y cercos o estribos.

Por otra parte, los cercos refuerzan considerablemente la resistencia de los
soportes por un efecto de confinamiento del nicleo de hormigdén que envuelven. Al
coartar la dilatacion horizontal que por efecto Poisson tomaria este nudcleo bajo una
compresion vertical, lo someten a una compresién horizontal que aumenta su
resistencia y su ductilidad. En las grandes catastrofes ocurridas en los ultimos afios se
ha observado que todas aquellas estructuras bien cosidas con armaduras transversales
se comportaron considerablemente mejor, y las normas de los paises con riesgo
sismico prescriben mayores didmetros y menores separaciones entre cercos de pilares

que los usuales en Espafia.

a) Con objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigdn, la separacion s
entre planos de cercos o estribos debe ser:

s<b,
Siendo b, la menor dimension del ndcleo de hormigén, limitado por el borde
exterior de la armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar

para s valores mayores de 30 centimetros.
b) Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales

comprimidas, la separacién s entre estribos debe ser:
s <150
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Siendo @ el didmetro de la barra longitudinal mas delgada. Sin embargo, en
aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuesto a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la
separacion s no debe ser superior a 12 @.

c) El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro
correspondiente a la barra longitudinal més gruesa, y en ninglin caso ser4 menor a
6 mm.

d) Los cercos y estribos deben colocarse en toda la altura del soporte, incluso en
los nudos de union con las vigas, atandolos fuertemente con alambre a las barras

longitudinales.
2.5.7 PANDEO DE PIEZAS COMPRIMIDAS DE HORMIGON ARMADO
2. DEFINICIONES. LONGITUD DE PANDEOQO Y ESBELTECES

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde
el punto de vista de la estabilidad del conjunto; itraslacional en caso contrario.

Un soporte se considera aislado si tiene una sustentacion isostatica. Los soportes
pertenecientes a estructuras aporticadas se asimilan a soportes aislados si puede
suponerse que la posicion de los puntos en los que se anula su momento no varia con

la carga.

La longitud de pandeo [, de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre
los puntos de momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes

aislados se indica en la tabla 18.1, en funcion de la longitud de la pieza [.

40



@' Fundamento Tedrico
R

TABLA1

LONGITUD DE PANDEO [, = a - I DE LAS PIEZAS AISLADAS

Valor del

Sustentacion de la pieza de longitud I -
Coeficiente a

- Un extremo libre y otro empotrado 2

- Ambos extremos articulados
- Ambos extremos empotrados, pero con libre 1

desplazamiento normal a la directriz

- Un extremo con articulacion fija y el otro empotrado 0.7

- Ambos extremos empotrados 0.5

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion
Ag = l,/h entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de
pandeo, y esbeltez mecénica a la relacion A = [, /i, entre la longitud de pandeo y el

radio de giro i, de la seccidn en el plano de pandeo. Recuérdese que.

i.=+/1/A, siendo I y A, respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la

seccidn, ambas referidas a la seccién del hormigén solo.

2.5.8 VALORES LIMITES PARA LA ESBELTEZ

a) Para esbelteces mecénicas A1 < 35 (equivalente, en secciones rectangulares, a
eshelteces geométricas 1,<10), la pieza puede considerarse corta, despreciandose

los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna

comprobacion de pandeo.

b) Para esbelteces mecanicas 35 < 4 < 100 (geométricas 10 < A, < 29), puede

aplicarse el método aproximado de la Instruccion espafiola
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c) Para eshelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < A, < 58) debe

aplicarse el método general. Para soportes de seccion y armadura constante a lo
largo de su altura puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o

el de las curvaturas de referencia

d) No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A < 20.
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2.6 NORMA ACI

2.6.1 INTRODUCCION

Desde principios de siglo y hasta los primero afios de la década de 1960, casi
todos los disefios estructurales de hormigén armado en los Estados Unidos, se realizd
aplicando el método de esfuerzo de trabajo (llamado también disefio por esfuerzos
permisibles o disefio lineal). En este método frecuentemente llamado también WSD

(working stress design)

2.6.1.1 FACTORES DE CARGA

Los factores de carga tienen el propdsito de dar seguridad adecuada contra
aumento de las cargas de servicio mas alla de las especificaciones en el disefio, para
que sea sumamente improbable la falla, como también ayuda a asegurar que las
deformaciones bajo cargas de servicio no sean excesivas. El codigo ACI 318-05

recomienda que la resistencia requerida U para resistir las cargas sean:

Antes U=1.4«xD+1.7+L
Actualmente U = 1.2*D+ 1.6 x L

2.6.1.2 FACTORES DE REDUCCION DE CAPACIDAD

Los factores de reduccion de capacidad @ toman en cuanta las inexactitudes en los
calculos y fluctuaciones en la resistencia de los materiales, en la mano de obra y en
las dimensiones.

En vigas se considera un valor alto de @ debido a que estan disefiadas para fallar por
flexion de manera ductil con fluencia del acero en traccion.

En las columnas tiene el valor méas bajo de @ puesto que pueden fallar en modo fragil
cuando la resistencia del hormigdn es el factor critico adicionalmente a la falla de una
columna puede significar el desplome de toda la estructura y es dificil realizar la

reparacion:
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Los valores de @ son:

Antes Actualmente
Para flexion ®=0.90 % =0.90
Para cortante ®=0.85 ®=0.75
Para flexo-compresion ®»=0.75 ® = 0.65

Columnas estribadas

2.6.2 ANALISIS DE VIGAS SOMETIDAS A FLEXION

El estudio que realiza el método de la norma ACI supone que una pequefia
carga se coloca sobre una viga de hormigén armado con refuerzo de tension, y que
esta carga se incrementa gradualmente en magnitudes hasta hallar la fatiga de la
pieza. Conforme ocurre esto se puede observar que la viga pasa por tres etapas antes

que ocurra el colapso estas son:

1.- Etapa del hormigdn no agrietado.

2.- Etapa con esfuerzos elasticos y el hormigon se encuentra agrietado.

3.- Etapa de la resistencia ultima.

A continuacion se precedera a explicar cada una de las etapas mencionadas.
2.6.3 ETAPA DE HORMIGON NO AGRIETADO:

Esta etapa se considera bajo pequefias cargas, cuando los esfuerzos de tension
son menores que el modulo de ruptura (esfuerzo de tension por flexion bajo el cual el
hormigon empieza agrietarse). La seccidn transversal total de la viga resiste a flexion,

con compresion en un lado y tension en el lado opuesto,

Como se muestra en la Fig.1 con deformaciones unitarias bajos esas pequerias cargas.
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FIGURA 1

&, en compresion fc en compresion

gsentesnsion fren el concreto

Deformaciones unitarias Esfuerzos

Etapa de hormigdn no agrietado
2.6.4 ETAPA DEL HORMIGON SE ENCUENTRA AGRIETADO.

En esta etapa al incrementarse la carga después de que el mddulo de ruptura se ha

excedido, empieza a desarrollarse grietas en el lado inferior de la seccién de la viga.

Es decir, cuando los esfuerzos de tensién son iguales al modulo de ruptura, se
denomina momento de agrietamiento (Mag). Al aumentar la carga, esas grietas se
extienden hacia arriba.

Estas grietas se presentan en aquellos lugares a lo largo de la viga, donde el momento
actual es mayor que el momento de agrietamiento tal como se muestra en la Fig. 2
FIGURA 2

Maer

Falla debido al momento mayor al momento de agrietamiento de agrietamiento
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Una vez que se ha agrietado la pieza, empieza una nueva etapa por que el hormigdn
no resiste esfuerzos a traccion, debiendo entrar a trabajar el acero y resistir los dichos

esfuerzos.

En la Fig. 3 se pueden observar los esfuerzos y las deformaciones unitarias de esta
etapa. En ella los esfuerzos de compresion varian linealmente con las distancias al eje

neutro o bien como una recta.

La variacién lineal de éstos esfuerzos y de las deformaciones, se presenta usualmente
en el hormigbén armado bajo condiciones normales de carga de servicio, ya que

debajo esa carga los esfuerzos son generalmente inferiores a 0.50*f"c.

FIGURA 3

&, en compresion fc en compresion

Eje neutro

fitenel concreto

ggentesnsion
—

. . Esfuerzos
Deformaciones unitarias

Etapa hormigén

2.6.5.- Etapa de la resistencia ultima.

Conforme la carga crece todavia mas, de modo que los esfuerzos de compresion
resultan mayor que 0.50f7c, las grietas de tension se desplazan aun mas hacia arriba,
igual que lo hace el eje neutro, como se muestra en la Fig. 4 Los esfuerzos en el
hormigon empiezan a dejar de ser lineales, en este analisis se supondra que las barras
de refuerzo han cedido. Cuando ocurre esta falla, el hormigdn en la parte superior se

aplasta o comprime
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FIGURA 4

&, en compresion fc en compresion

f:enel concreto

gs;entesnsion
s —

Deformaciones unitarias Esfuerzos

Etapa a la resistencia ultima

Para poder ilustrar estas tres etapas por las cuales pasa una viga disefiada a
flexion. Se muestra en la figura 5 es un diagrama momento- curva. En este
diagrama, @ se define como el cambio angular de la viga en cierta longitud y se
calcula por medio de la siguiente expresion, en que € es la deformacion unitaria de
una de las fibras de la viga a una distancia y del eje neutro.

&
6=—

FIGURA S

Falia

D

M. flkuencia

~
\,___ Cedencia de las barras de refuerzo

M. servicio ~— Intervalo aproximado para lo carga de servicio

Womernrtos

M. agrietamicgto

T Grietas detension en el hormigon

Curvatura &
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1ra Etapa.- El diagrama es para momentos pequefios menores que el momento de
agrietamiento M.agr, donde se dispone de toda la seccion transversal de
la viga para resistir la flexion. En esta, las deformacién unitarias son

pequefas y el diagrama es casi vertical y muy parecido a una linea recta.

2da Etapa.- A medida que el momento crece mas alld del momento de valor de
agrietamiento, la pendiente de la curva disminuye un poco debido a que
la viga no es tan rigida como en la primera etapa. El diagrama describira
casi una recta hasta que el punto en gue el refuerzo quede sometido a su

punto de fluencia hasta alcanzar el punto de fluencia del acero.

3ra Etapa.- Una vez que alcanza el punto de fluencia el acero fluye plasticamente, la
viga tiene muy poca capacidad adicional por momento y se requiere una
pequefia carga adicional para incrementar considerablemente la
deflexion en la viga. Esta pendiente del diagrama suele ser muy ligera a

comparacion con las otras mencionadas.
2.6.6 MOMENTO DE AGRIETAMIENTO.-

Podemos definir como momento de agrietamiento al area del refuerzo, como
porcentaje del area total de la seccion transversal de una viga, es bastante pequefio
(usualmente 2% o menor) y su efecto de las propiedades de la viga es casi
despreciable en tanto que tal elemento no se agriete. Por ello, el calculo de los
esfuerzos de flexion en una viga asi, puede basarse en propiedades de la seccion
transversal total. El esfuerzo en el hormigén en cualquier punto a una distancia y de
centroide de la seccion transversal puede denominarse con la formula a flexion,
donde M es el momento flexionante, que es igual o menor que el momento de
agrietamiento de la seccion, e Iqes el momento de inercia de la seccion transversal

total
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2.6.7 DISENO DE VIGAS RECTANGULARES

Antes de obtener las expresiones para el analisis de disefio es necesario definir
algunos términos relativos a la relacion de cantidad de acero de tension usado en
vigas. Estos términos son: Relacion balanceada de acero, vigas subreforzadas y

vigas sobrerreforzadas.

Una viga con relacion balanceada de acero, es una en las que el acero de
tension empezara tedricamente a ceder y el hormigén a compresion alcanzara su
deformacion ultima bajo la misma carga. Si una viga tiene menos refuerzo que el
requerido para una relacion balanceada se llama subreforzadas, si tiene mas se llama

sobresforzadas.

En el primer tipo de vigas, (subreforzadas) si se tiende a la carga Gltima, el
acero empezara a ceder aungue el hormigén en la zona de compresion esté ain
subesforzado, se presentara deflexiones apreciables y grandes grietas. Dando como
resultado que los usuarios de una estructura reciben aviso de que la carga debe

disminuirse, asi mismo, les dara tiempo para su evacuacion de la misma estructura.

En las vigas sobresforzadas, el acero no fluye antes de la falla. Conforme la
carga crece, las deflexiones no son apreciables aun cuando el hormigon de
compresion este fuertemente reforzado y la falla ocurre repentinamente sin da aviso a

los ocupantes.

Las vigas rectangulares fallan en compresion cuando las deformaciones
unitarias son de aproximadamente el orden de 0.003 a 0.004, para hormigones de

grados comunes.
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El andlisis de esfuerzos que realiza la norma ACI, es de reemplazar el bloque
curvo por un bloque rectangular equivalente de intensidad 0.85fc y de altura a como

se muestra en la fig. 6

FIGURA 6

0.003

d-a/2

Def. unitarias Esf. Equivalente

Diagramas de comparacion de deformaciones

El area de este blogue rectangular debe ser igual a la del bloque curvo y los

centroides de los bloques deben coincidir.

Existen suficientes resultados para poder determinar la altura del bloque de
esfuerzos equivalentes a = B1 ¢ por medio de valores de f1 dados en el cddigo

(10.2.7.3) que se puede obtener esa altura

Con base en esta hipotesis el bloque de esfuerzos se puede obtener las
ecuaciones de estatica para la suma de fuerzas horizontales y para el momento
resistente por el par interno, de estas ecuaciones pueden despejarse los valores de a

del momento Mn.

Donde Mn es el momento resistente teérico 0 momento nominal de una seccion, se
establecio que la resistencia atil del miembro es igual a su resistencia teorica

multiplicada por un facto de reduccion de capacidad @.
Por tanto, la resistencia Util a flexion de una viga se define como:

M,=¢=+M,
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2.6.8 DISENO DE VIGAS SIMPLEMENTE REFORZADAS

FIGURA 7
I 0.003 0.85fc
c Cc
d
d-ayf2
T
Def. unitarias Esf. Equivalente

Diagrama de deformaciones y esfuerzos

Del diagrama de esfuerzo equivalente de la Fig.7 Haciendo sumatoria de fuerzas y

momentos se tiene que:
> Fy = 0 Se tiene:
C=T > 0.85f"ab=A,f,

Despejando el valor de a:

Agfy

fyd
~ 0.85fch > a=o Ec. (1)

~0.85f',

A . , .,
Donde p = b:d porcentaje o cuantia de acero en traccion

Y se defineaw = p * ]{—y como cuantia mecanica o indice de refuerzo
c

Como el acero de refuerzo esta limitado a una cantidad tal que lo haga ceder antes de
que el hormigoén alcance su resistencia Gltima, el calor del momento nominal Mn

puede escribirse de la siguiente manera:
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Y la resistencia a flexion es

M, = ¢Mn = ¢Asfi/ (d - %)

Sustituyendo ésta expresion en el valor previamente obtenemos una forma alternativa
de Mu:
1 pfy

M, = ¢Asfyd< _ﬁf_'>

10.2.7.3 — Para f'c entre 18 y 30 Mpa, el factor 3 1 se debe tomar como 0.85. Para
resistencias superiores a 30 MPa, f3 1 se debe disminuir en forma lineal a razén de
0.008 por cada MPa de aumento sobre 30 MPa, sin embargo, 3 1 no debe ser
menor de 0.65.

B, =0.85— (flc _ 30) * (0.05) = 0.65

2.6.9 CONDICION DE VIGA BALANCEADA

Si se usa una viga balanceada, teéricamente fallar4 en forma repentina y sin
aviso. Por ello el codigo ACI en su apartado (10.3.3) limita en su porcentaje de acero
usando vigas de hormigdn reforzado simples sin carga axial a 0.75 veces el

porcentaje que daria una condicion balanceada.

Por tanto, tendriamos una relacién de porcentaje de acero de refuerzo requerido
en un disefio balancead. Bajo una carga ultima, tedricamente el hormigén fallard a

una deformacion de unitaria de 0.003 y el acero de refuerzo cedera al mismo tiempo.

El eje neutro se localiza por la relacion de triangulos de las deformaciones unitarias
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FIGURA 8

0.003

Eje neutro

LD
v E,
< . >
Diagrama de deformaciones unitarias
c_ 0.003 _ 0.003
d 0.003 +£.—3; 0.003 + 21(})%00

Ordenando y simplificando se tiene:

c=< 600 )d Ec. 2
600+,

Donde c es la distancia del eje neutro de la viga extrema en comprension en una

seccion con cuantia balanceada
De la Ecuacion 1 se puede convertirse en ¢ dividiendo entre 1

a= Phd
0.85f"

pfyd

c=—22" _FEc3
0.858,f

Se tiene ahora dos expresiones para ¢ se igualan las ecuaciones 2 y 3 pueden

despejarse el porcentaje de acero, este es porcentaje balanceado p,,
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pfyd [ 600 p
0.858:f".  \600 + f,

_(085B1f"\ (600
pb‘( 5 )(600%)

Para tratar de garantizar que so6lo ocurran fallas ductiles el codigo en su apartado

(10.3.3) limita el porcentaje maximo de acero determinando la cuantia méxima al

valor

Pmax = 0.75py

2.7 PORCENTAJE MINIMO DE ACERO

El momento resistente Gltimo de una seccion cualquiera es menor que su
momento de agrietamiento, la seccion fallard tanto como se forme la grieta, esta falla
puede ocurrir sin aviso previo. Para evitar esta probabilidad la norma ACI en su
apartado (10.5.1) especifica una cierta cantidad minima de acero de refuerzo que se
debe utilizar en cada seccion de los miembros a flexion donde se requiere refuerzo de

tension de acuerdo con el analisis ya sea por momento positivo como negativo.

fe 1.4bd
Ag min = af bd y no menor que f
y y

1.4bd
se obtuvo calculando el momento de

Respectivamente El valor de
y

agrietamiento

De una seccion simple de hormigén e igualandola a la resistencia de hormigén
reforzado del mimo tamario aplicando un factor de seguridad de 2.5 y despejando la

cantidad de acero requerida

Para el disefio de vigas sobrereforzadas casi nunca se encuentran en la practica por

que el codigo (10.3.3) no permite su uso
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2.8 DISENO DE VIGAS CON ARMADURA A COMPRESION

Ocasionalmente las vigas estan determinadas a tamafios pequefios por los
requisitos de estética o de espacio disponible, donde el acero de compresion resulta

necesario; ademas, del acero a traccion.

Para incrementar la capacidad por momento de una viga mas que una reforzada
solo a tension con el méximo porcentaje de acero (0.75p;,), es necesario introducir
otro par resistente a la viga. Esto se logra agregando acero tanto en el lado de

compresion como de tension de la viga.

El acero de compresion no solo aumenta los momentos resistentes de las
secciones del hormigdn, sino también incrementa la magnitud de curvatura que un
miembro puede absorber antes de fallar a flexion. Esto significa que la ductilidad de
tales secciones aumentara apreciablemente. Aunque caro. El acero de compresion
hace a las vigas tenaces y ductiles, permitiéndoles resistir grandes momentos y

deformaciones.

Las barras de compresion continuas también son tiles para armar y mantener la
posicion de los estribos amarrandolos estos a las barras de compresion durante el

colocado y el vibrado.

En la seccion (7.11.1) de la norma ACI, establece que el acero en compresion
en vigas debe estar cefiido por estribos, donde en el apartado (7.10.5.1), establece que

los estribos deben ser como minimo barras de N° 10 para barras de N°32 0 menores.

Los estribos deben estar separados entre si mas de 16 didmetros de la barra, mas
de 48 diametros de estribo ni mas de que la menor dimension lateral de la seccion

transversal.

En las vigas doblemente reforzadas se hace el inicialmente la hipdtesis que el acero

de compresion fluye tanto como el de acero de tension.
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Si la deformacion unitaria en la fibra extrema del hormigon se supone que es igual al
0.003 y del acero de compresion A’ se localiza a 2/3 partes de la distancia del eje
neutro a la fibra extrema del hormigén, entonces la deformacion unitaria del acero a

compresion es igual al 0.002.

Cuando se usa acero de compresion se supone gque el momento resistente tltimo de la
viga consta de dos partes. La primera debida a la resistencia del hormigon de
compresion mas el refuerzo de tension equilibrante y de la parte debida a la Gltima
capacidad del momento del acero de compresion mas la porcion equilibrante de cero

en tensién como se puede observar en la fig. 9

FIGURA 9

dll

d-d’

<

a
My, = Mypy + My, My = Aafy (d_E) M, =A'sfy(d—d’)

Diagrama con armadura de refuerzo de compresion

En éstas expresiones se desprecia el efecto del hormigdn en compresion que es
reemplazado por el acero de compresion A’; , esta omision hara que se sobrestime

M,, en una cantidad muy pequefia y despreciable (menos del 1%).

El primero de los momentos resistentes es:

My, = Aslfy (d - g)

El segundo momento resistente es el producto por el acero adicional de tension y

compresion A,, y A’
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M, = A'sf,(d—-d"

Hasta ahora se ha supuesto que el acero de compresion ha alcanzado su esfuerzo de
fluencia, por tanto, los valores de A, y A, seran iguales por que la adicion de T de

As, f, debe ser igual a la adicion a C de A’ f, para que tenga equilibrio.

Al combinar los anteriores valores se tiene:
a 4 r
M, =Aslfy(d_i)+ Asfy(d_d)

M, = ¢M,

My = ¢ [Aafy (d-3)+ 4%fy(d—d)]

Cuando el porcentaje total de acero de tension es igual o menor que 0.75p, (donde
pp €S para una viga rectangular con acero solo a tension), el acero de compresion

tendré poco efecto en el momento resistente de una seccién doblemente reforzada.

El codigo ACI en su apartado 10.3.3 estipula que para un comportamiento ddctil de
vigas con refuerzo de compresion, solo la parte del acero a tension que es equilibrada
por compresion por el hormigdn tiene que ser limitada por el factor 0.75bd, méas una
area que proporcione una fuerza producida por el acero a compresion. Si el acero de

compresion ha cedido.
A maxpermisible = 0.75p,bd + A’

Si el acero de compresion no ha fluido esta expresion debe ser revisada, para
garantizar una falla a tension como lo requiere el codigo A’ (%) El acero maximo
total a tension, cuando el acero de compresion no ha cedido e por consiguiente

’
Is

A, maxpermisible = 0.75p,bd + A’ f
y
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2.3 DISENO DE VIGAS A CORTE
2.3.1 INTRODUCCION

En el disefio de vigas no s6lo nos interesa el disefio a flexion, sino también el
disefio a corte, debido a que la falla por cortante en vigas ocurren en forma
repentinamente, sin previo aviso; por tanto, las vigas se disefian para fallar por flexién
bajo cargas que son considerablemente menores a aquellas que causarian las fallas

por cortante.

Por lo que la norma ACI proporciona valores para que el cortante de disefio
que tiene valores de seguridad mayor contra fallas por cortante que los

proporcionados por falla flexion.
2.3.2 RESISTENCIA DEL HORMIGON AL CORTE

Si I}, se divide entre el area efectiva de la viga b*d el resultado se denomina
esfuerzo cortante medio. Este esfuerzo no es igual al esfuerzo de tension diagonal si
no que sirve meramente como indicador de su magnitud. Si este indicador excede
cierto valor, se considera necesario emplear un refuerzo por cortante en el alma de la

seccion.

En la norma ACI, las ecuaciones béasicas de cortante se presentan en términos
de fuerza y no de esfuerzo, por lo que los esfuerzos cortantes medios se obtienen

multiplicando por el &rea efectiva de la viga para obtener esfuerzos totales.

En este analisis, 1}, es la resistencia nominal o tedrica por cortante de un
miembro. Esta resistencia es proporcional por el hormigon y por el refuerzo por

cortante.
Vpy,=V.+ Vg

La resistencia permisible por cortante de un miembro, ¢V, es igual a ¢V, més ¢V,

que debe ser por lo menos igual a la fuerza cortante factorizada que se use, V,,
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Vu= ¢V, + ¢V,

La resistencia al corte proporcionado por el hormigon, V. se considera igual a

De acuerdo a la norma ACI apartado (11.3.1.1), indica que en forma conservadora
que V. (la fuerza cortante que el hormigdn puede resistir sin ningun refuerzo en su
alma puede ser igual a la ecuacion anterior, alternativamente se puede utilizar la
ecuacion del apartado (113.2.1) del codigo que toma en cuenta tanto la influencia de
el refuerzo longitudinal como las magnitudes del momento y la fuerza de corte, este
valor debe calcularse en forma separada para cada punto bajo consideracion de la

' Vud bW '
v =< IF. + 120p, Mu)7s0.30 /fcbwd

2.3.3 AGRIETAMIENTO DEL HORMIGON ARMADO POR ESFUERZO
CORTANTE

viga.

Las grietas pueden desarrollarse en las almas de las vigas de hormigon armado ya sea
como extensiones de las grietas de flexién o bien como grietas independientes. Como

se muestra en la siguiente (Fig. C -1)

Grieta por tension diagonal. Estas son grietas usuales por cortante, para que ocurran
este tipo de grietas el momento solicitante debe ser mayor que el momento de
agrietamiento y el cortante deben ser bastante grande. Las grietas forman un angulo
aproximadamente de 45° respecto el eje de la viga y probablemente se inician en la

parte superior de de grieta de flexion, mas o menos verticales.

Grietas por cortante en el alma. Son grietas que se desarrollan a veces en forma

independiente sin presencia de una grieta por flexion normalmente ocurren en
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acciones cerca de los puntos de inflexion de vigas continuas y de gran esfuerzo
cortante, este tipo de grietas se forman cercas de la mitad de la altura de la seccion y

se prolonga hasta la superficie de tension a lo largo de una trayectoria diagonal

Grietas secundarias por flexion

Grietas iniciales o por flexion-cortante

Fig. C-1 Grietas por flexion- cortante

2.3.4 DISENO DE VIGAS HORMIGON ARMADO POR CORTANTE

La fuerza cortante maxima ¥, de una viga que no exceda la capacidad permisible por
cortante @V, de la seccidon transversal de la viga donde ¢ =0.85y I}, es la

resistencia nominal por cortante en el hormigon junto al refuerzo por cortante
Vu< @V,

El valor de ¢V, puede descomponerse en la resistencia permisible por cortante ¢V,
del hormigbn mas la resistencia permisible por cortante por la armadura ¢V, del
refuerzo por cortante. El valor ¢V, esta dado por el codigo para diferentes
situaciones, por lo que podemos calcular el valor requerido de ¢V, para cada

situacion.

Vu< dV+ @V,
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El propdsito de los estribos, es de minimizar el tamafio de las grietas por tension

diagonal o transmitir el esfuerzo por tension diagonal de un lado de la grieta al otro.

Hasta que la grieta empieza a formarse, muy poca tension es tomada por los estribos.
Ante que la grieta empiece a formarse, la deformacion unitaria de los estribos es igual
a la deformacién unitaria del hormigén adyacente. Como el hormigén empieza
deformarse bajo esfuerzos de tension bajos, los esfuerzos del estribo también son

pequefios.

La resistencia nominal por cortante V, de los estribos que cruza la grieta, puede
calcularse con la siguiente expresion, donde n es el nimero de estribos que cruzan la

grietay A, es el area de la seccidn transversal que tiene cada estribo.
Vs = A,fyn

El nimero de estribos que cruza la grieta se pude determinar con:

d
n=—
s
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Entonces.

De esta expresion, la separacion requerida entre estribos verticales es

A,fyd
Vs

Y el valor V; usado aqui puede determinarse como sigue:
Vy=¢V .+ PV,

_ Vu_d)Vc

Vs b

2.3.5 REQUISITOS DEL CODIGO ACI PARA EL DISENO A CORTE DE
VIGAS.

En esta seccién se presenta los requisitos del codigo respecto al disefio de

refuerzo en el alma.

1.  Cuando la fuerza cortante factorizada V], excede de 0.5 de la fuerza permisible

¢V, requiere de refuerzo en el alma. El valor de V. se toma normalmente es igual a

V.= ( \/%) bd donde M, es el momento que se presenta simultaneamente con V,
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. . . - v,
en la seccion considerada. Segun el codigo, el valor M—”d no debe ser mayor a la
u

unidad al calcular V..
2. Cuando se requiera refuerzo por cortante, el cédigo establece que la cantidad
proporcionada debe caer dentro el limite tanto inferior como superior claramente
especificado. Si la cantidad de refuerzo es muy baja, este puede fluir o bien romperse
inmediatamente después de la formacion de la grieta inclinada. En la seccion 11.5.6.3
del codigo establece la cantidad minima permitida de refuerzo en el alma para todos
los elementos que trabajan a flexion
Ay min = i f' E
16 “fye
Pero, no debe ser menor que
Ay min = %?
y
3. Como se describié antes, un estribo no puede tomar un cortante apreciable a
menos que cruce un agrieta inclinada. Entonces, para garantizar que toda grieta de 45°

es interceptada al menos por un estribo la separacion maxima de los estribos

verticales permitida por el cédigo en su apartado (11.5.5.1) es menor que % 0 bien de

. .01 .. S
60 cm. Si V; supera la relacion gﬂ/f’cbd la relacion maxima centro a centro de los

estribos se reduce a la mitad, en ningln caso se permitira que V, exceda el valor
4.  La seccién 12.13 del cddigo establece los requisitos sobre dimensiones,
longitudes de empotramiento, etc. Para que los estribos desarrollen su resistencia de
disefio deben estar adecuadamente anclados. Las pruebas en miembros de hormigén
armado han demostrado que cuando existe una fuerza por cortante que varia
gradualmente (como un miembro de carga uniforme)la primera grieta acurre a una

distancia d de la car del apoyo.
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2.3.6 DISENO DE COLUMNAS CORTAS RECTANGULARES

2.3.6.1.1 INTRODUCCION

La columna es un elemento estructural que trabaja en compresion; pero, debido
a su ubicacion en el sistema estructural debera soportar también solicitaciones de
flexion, corte y torsion.
Las columnas de hormigdn podemos clasificar en tres categorias:
Pedestales.- Estos tipos de columnas son miembros verticales a compresion en donde
su altura es menor a tres veces su dimension lateral mas pequefa.
Estos miembros puede disefiarse con hormigdn simple o sin refuerzo, con un esfuerzo
permisible compresion igual a 0.85 * 6 « f'_donde 6 * f'. = 0.70. Si el esfuerzo de
compresion resulta mayor que es valor se debera aumentar el area de la seccién
transversal del pedestal
Columnas cortas.- Una columna corta es un miembro robusto, de poca flexibilidad si
falla una columna de hormigén reforzado debido a la falla inicial del material, se
clasifica como columna corta, la carga que puede soportar esta regida por las
dimensiones e su seccion transversal y por la resistencia del material que esta hecha.
Columnas largas.- Conforme crecen las relacione de esbeltez, las deformaciones por
flexion también creceran, asi como los resultantes de momentos secundarios. Si esos
momentos son de gran magnitud que reducen apreciablemente la capacidad a carga
axial de la columna, ésta se denomina columna larga o esbelta.
Cuando una columna se encuentra sometida a momentos primarios (los causados por
las cargas aplicadas.) el eje del miembro se deflexiona lateralmente, dando por
resultado momentos adicionales e iguales a la carga del columna multiplicada por la
deflexion lateral. Estos momentos se Ilaman momentos secundarios 0 momentos PA

y se ilustran en la figura C. 1
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A Momento secundario= PA

)M=PA

p

Figura C 1 Momento Secundario 0 momento PA

Una columna que contenga grandes momentos secundarios, se llama columna esbelta
y es necesario determinar su seccidn transversal en funcion de los momentos
primarios y secundarios.

Una columna se clasifica como columna corta si el efecto de pandeo no reduce
su resistencia en mas del 5%. Las relaciones de esbeltez efectivas se la utilizan para

poder clasificar a las columnas como cortas 0 esbeltas. Se clasifica como columna

. ., l
corta si la relacion de esbeltez es menor a K = 7" €s menor a 22

2.3.6.2 CENTRO IDE PLASTICO

Es el punto en la seccion de la columna donde la fuerza resultante producida
por el hormigon y el acero actla produciendo en toda la seccion deformaciones
iguales, para localizar el centro de presiones se supone que todo el hormigon a

compresion de 0.85f" 'y todo el acero a f, en compresion. Esta se determina de la

siguiente manera:
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_Ac*0.85*f'c*%+A's*fy*d1+ASZ*fy*dz

Y
° Acx0.85xf' +A's+f, +An*f,

Donde:

Ac= Area de la seccion bruta (b*h)

2.3.6.3 COLUMNAS CORTAS CON CARGA AXIAL

La carga axial actua n el centroide plastico, se obtendra la capacidad maxima de
la columna sumando la contribucion del hormigén y del acero, sabiendo que el
hormigdn alcanza su méaxima resistencia cuando la deformacion unitaria a 0.003 para
esta deformacion el acero ya estara en fluencia. Por tanto la resistencia nominal a
carga axial de la columna es:

P, = 0-85*f'c*(Ac_Ast)+Ast*fy

Pero, todas las columnas se ven sometidas a cierta flexion y fuerza axial, y es
necesario disefiarlas para que resistan ambas solicitaciones. Par el disefio se toma en
cuenta un momento por que se toma en cuenta pequefias excentricidades por lo tanto

se tiene que:
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O bien

Todas las columnas tienen que disefiarse con ciertos momentos minimos, ain
cuando no existieran los momentos no calculados. Por lo que se supone
excentricidades minimas para las cargas en las columnas, esto valores minimos de
excentricidad son de 3 cm 6 0.10*h, rigiendo el valor mayor para columnas con
estribos (donde el valor de h es el ancho de la total de la columna.

Se usara para el disefio un momento igual a la carga axial multiplicada por la
excentricidad minima. El cddigo actual no especifica las excentricidades minimas
pero el mismo fin se alcanza requiriendo que las capacidades tedricas para carga axial
se multipliquen por un factor a que es igual a 0.80 en columnas con estribos. Asi, la
capacidad de carga axial de las columnas no debe ser mayor que el valor siguiente:

Para columnas con estribos ¢ = 0.65
$P,(max) = 0.80 x ¢+ [0.85 « f'_x (A; — Ag) + fy.Ag]

Esta expresion puede usarse solo cuando el momento es bastante pequefio o cuando
no se haya calculado el momento de disefio, de manera que la excentricidad (e) sea
menor que 0.10*h.

Si el valor de la excentricidad es mayor que el valor descrito la columna, se clasifica

como columna larga.

67



Fundamento Teodrico
"

2.3.6.4 DISENO DE COLUMNAS CORTAS SOMETIDAS A CARGA AXIAL
Y FLEXION

Las columnas se flexionan bajo acciones de momentos y estos tienden a producir
compresion en un lado de las columnas y tension en el otro. Segun sea las magnitudes
relativas de los momentos y las cargas axiales, existen varias maneras en que las
secciones puedan fallar como ser;
Figura C-2

a) Una carga axial grande provoca falla del hormigén por
aplastamiento con todas las barras alcanzando su fluencia en
compresion.

b) Carga axial grande y un momento pequefio pero toda la
seccion transversal a compresion. La falla ocurre por aplastamiento

del hormigon y todas las barras trabajan a compresion

C) Carga axial grande con momentos mayores que el caso (b)
las barrasen el lado opuesto a la carga estdn sin llegar a su

esfuerzo de fluencia. La falla ocurre por aplastamiento del

hormigén

d) Condicién de carga balanceada las barras a tension alcanzan
su esfuerzo de fluencia al mismo tiempo que el hormigdn en el

lado a compresion que falla a 0.85*f’¢c por aplastamiento

e) Un momento muy grande con carga axial relativamente

menor, la falla ser inicia por fluencia de las barras de tension

f) Momento flexionante grande. La falla ocurre como una

viga

Columna sometida a carga con excentricidad cada vez mayor
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En la figura C-3 se tiene un posible caso de esfuerzos del hormigén y sus fuerzas del

acero en el estado de falla
Figura C-3

Asyfsy

&
L

Denominemos a

C.=0.85f bxa

Cs1 = Ay * fy1

T = Agz * fy1

Luego la fuerza axial nominal seré:

Pp,=Cc+Cs1+-Ty

Y el momento nominal resistente seré:

M, = Cc*()’o‘%)"'cn*(%—dﬂ+Ts1*(d1—}’o)
Ademaés

M,=P,*e

69



Fundamento Teodrico
'“

2.3.6.5 CONDICION DE FALLA BALANCEADA
La falla balanceada en una columna es la condicion para la cual se produce
simultaneamente la falla del hormigén y fluencia de la capa exterior en tension del

acero como se puede ver en la figura C-4 tenemos que

Figura C-4
. 0.003
t C 0.003 0.003
—=—— = (= ————
g d 0.003+¢, 0.003 + ¢,
LDty
l Y T E;  2ES®
o 6000 * d
£s2 6000 + f,

Para esta condicion también existe una excentricidad balanceada

Mnb
Pnb

Donde si
c< c¢p se considera una falla ddctil donde la falla primero el acero

c> ¢y se considera que falla fragil donde falla primero el hormigon
2.3.6.6 REFUERZO MAXIMO Y MINIMA EN COLUMNAS
El cadigo ACI recomienda lo siguiente

El refuerzo maximo de cero en columnas debe ser A;; = 0.08 = A, esto; ademas,
debe estar sujeto a fa facilidad de armado del acero y vaciado del hormigonRefeurzo

minimo A;; = 0.01 * A,
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2.3.6.7 DISTRIBUACION DEL ACERO LONGITUDINAL Y TRASNVERSAL
Las columnas con estribos rectanglares cuatro varillas longitudinales como minimo.

En cualquier tipo de seccion de columna debera proporcionarse una varilla
longitudinal en cada esquina y ademas todas la varillas longitudinal debera estar

apoyada sobre estribos.

Si las barillas longitudinales son menores a la N°10 el diametro de refuerzo
transversal sera por lo menos 3/8”en caso contrario el diametro del refuerzo

transversal sea por los menos de 1/2”
2.3.6.8 ESPACIAMIENTO VERTICAL DE LOS ESTRIBOS
La separacion de los estribos debe mantener la siguiene relacién

s < 16¢, (¢,= Diametro de la varilla longitudinal)

s < 48¢estrl‘bo

s < menor dimension de a seccion transversal de la columna

Las varillas longitudinales deberan contar con estribos que doble alrededor de ellas en
forma alternada la distancia libre entre varillas longitudinales continuas debera ser
menor a 15 cm caso contrario las varillas longitudinales deberan contar con estribos

que doble alrededor de ellas.

2.4 DESCRIPCION DE LOS MODELOS TEORICOS

Las normas de disefio constituyen el fundamento tedrico y préactico por lo que se basa
todo reglamento legal de construccién. A nivel mundial podria indicarse que existen
dos escuelas importantes, la escuela Europea (Eurocodigo) y la escuela Americana
(American  Concrite  Institute A.C.1.), ambas escuelas se diferencian
fundamentalmente en el modo de generar modelos, para lo cual lo esquematizamos a

continuacion:
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Figura N° 3.1

Esquema de las Normas de Disefio

Filosofia Racional Filosofia Natural

'

EHE ACI

La ACI emplea el método de la Filosofia Natural, en el cual hace uso de la
experimentacién (recoleccién de datos), de estos datos obtenidos, se procede a
generar las ecuaciones correspondientes (modelaje), una vez generado el modelo se lo
verifica con datos de prueba de laboratorio, ndtese que es un modelo piramidal
estable porque si el modelo no verifica se puede desecharlo y se crea otro a partir de
los datos de la experimentacion ya realizada. En contraposicidn la escuela Europea
emplea la Filosofia Racional, crea su modelo a partir de hip6tesis o principios
tedricos, para luego ponerlos a prueba en laboratorio en la etapa de la verificacion,
cabe recordar que es un modelo de pirdmide truncada inestable, ya que si falla el
modelo en la verificacion todo el esquema mental colapsa porque las hipdtesis no son
verdaderas y hay que revisarlas o en su defecto eliminarlas. Como se podra dar cuenta
la escuela Europea es mas rica a nivel académico y de investigacion tetrica que la
Americana, mientras que la escuela Americana, es mucho mas practica y rica en
investigacion experimental que la europea. Esta es en esencia la principal diferencia

entre las dos normas; pero, cabe sefialar que existen otras diferencias que son mas
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sutiles pero, importantes. En Bolivia, la norma empleada es el Codigo Boliviano del
Hormigon CBH, el cual tiene su origen en el codigo Espariol, el cual sigue la escuela
Europea.

2.5 ANALISIS DE LA INGENIERIA DEL PROYECTO

2.5.1 DISENO DE VIGAS RECTANGULARES

La elaboracion del presente proyecto se constituye en dos partes; en la primera parte
consta en el disefio de una viga isostéatica de una longitud de 5 metros donde se la
disefiara por las diferentes normas; en la cual se haré variar una carga distribuida,
haciendo que la viga pase desde un estado netamente de compresién donde sélo
tendra armadura minima hasta en un estado donde la viga tendrd armadura de
refuerzo méxima.

Una vez que se haga éstos disefios, se hard un diagrama de relacion de area de
acero y carga de servicio entre las dos diferentes normas empleadas para poder
apreciar los diagramas y analizar si es que tiene algunos puntos en comun, asi podra
determinar hasta que carga existen similitudes en el disefio de vigas, y poder
determinar cuél de las normas es mas realista 0 méas favorable para el disefio de vigas
de hormigén armado.

Posteriormente se procedera a realizar u ejemplo para el disefio de una viga de un

edificio con cargas reales

2.5.2 DISENO DE COLUMNAS CORTA RECTANGULARES

De la misma manera que vigas se procedera al disefio con un carga variable
teniendo constante la seccion de la columna. Se tomara el mismo cuadro comparativo
de disefio de vigas y se le aplicara al de columnas tomando en cuenta los mismos

parametros de disefio.
2.6 INSTRUMENTOS DE AYUDA

Para la elaboracion de la ingenieria del proyecto se usard como base el programa
Excel-2007
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DISENO DE COLUMNAS CORTA NORMA ACI

DATOS
k =0.7
L [m]=50m
Geometria
= - fcd [Mpa] = 25.0
A=A
3 fyd [Mpa] = 420
™ b [cm] = 35
35.0 [cm] h [cm] = 35
A 10.10 <22 ok

5.0 [m]

ECUACIONES
. b-h*
Inercia = Area = b-h
12
k=L, ||_f
r N
[b * h?
— 12 P,=q+12
N b=h

P, =0.80=[0.85xf « (4, — A;) + Aee > fi]

P,=0.85=b=h=f
=4¢12 =4.52 cm?®

As min

F‘I‘I- _ #
:—O.ES 0.85«f . =A,

f}'_ﬂ'ﬂs*f"c

Ase
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TABLA DISENO COLUMNA CORTA NORMA ACI

Po[N] Pu [N] Pn [N] As [cm’]
30000.0 36000| 45000 4.52
60000.0 72000] 90000 4.52
80000.0 96000| 120000 4.52
100000.0 120000] 150000 4.52
220000.0 264000| 330000 16.68
240000.0 288000 360000 23.86
250000.0 300000] 375000 27.45
280000.0 336000 420000 38.21
330000.0 396000| 495000 56.16
350000.0 420000| 525000 63.34




DATOS
fck= 25 [Mpa]
fy= 420 [Mpa]
r em]J= 3
d [cm] 47

SECCION TRANSVERSAL

25.0cm

]

50cm

Ra

DISENO DE VIGA A CORTANTE NORMA ACI

T T LT

ECUACIONES
q = L

> 1,2
']
Vu '\."fc
- i E
Va=g75 Ve="¢g *P*

VS: V“_VC
1 — h x5
A 5 =—:+c\\|,"fF *
i T 16 C f}.
bxs

¥

=0.33«

Av min —

s=V,
fyxd

Al.r:
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TABLA DE DISENO VIGA A CORTE ACI

q N/m Vu [N] Vn [N] Vc [N] Armadura Vs [N] Av min [ecm¥m] | Av[cm2/m]
10000 30000 40000.00 97916.67 S/A de Compresion 0.00 0.37 0.37
15000 45000 60000.00 97916.67 S/A de Compresion 0.00 0.37 0.37
20000 60000 80000.00 97916.67 S/A de Compresion 0.00 0.37 0.37
40000 120000 160000.00 97916.67 C/A de Compresion 62083.33 0.37 3.15
60000 180000 240000.00 97916.67 C/A de Compresion 142083.33 0.37 7.20
80000 240000 320000.00 97916.67 C/A de Compresion 222083.33 0.37 11.25
90000 270000 360000.00 97916.67 C/A de Compresion 262083.33 0.37 13.28
100000 300000 400000.00 97916.67 C/A de Compresion 302083.33 0.37 15.30
110000 330000 440000.00 97916.67 C/A de Compresion 342083.33 0.37 17.33
120000 360000 480000.00 97916.67 C/A de Compresion 382083.33 0.37 19.36
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DISENO VIGA A FLEXION NORMA ACI

DATOS
fck= 25 [Mpa] h
fy= 420 [Mpa]

r [eml= 3

d [cm] 47

[T

D

o

T

L=5m

SECCION TRANSVERSAL

25.0cm

si fck>28Mpa usar siguiente formula

' — 280
3‘3‘1=0.35—0.05*M

70
B1= 085
DEFORMACIONES
0.003
................... s [ e Asfe
a Cc
F—
/ As,fs,
€52

ECUACIONES
2z
ap—q+1.2 FYI: Al
8
a 0.85+f . +dxh 1 1 ZxM,
=— - ¢ @ —«l1- [ et
s Iy 0.85+¢ + f'.b+ d?
- As
P=pvd
(0.35*;3'1*)"'5) ( 600 )
Py = *
e 600+ f,
. Muz
A, =— 77—
s ¢*f}-(d_1")

Agg=pxbxd ; Ay = Pra *bxd
N 1.4«b+d

Amm:( f"")*b*d ,(L)
4*f}. f}.

_ Asl*f).
T 0.85%f . xh

M, = cp*.qsi*f}.*(d—%)

[+

Myz= M,—M,,

Muz
A =
@ xfyx(d—1)
A
A v 52
2 T 0.75
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TABLA DE DISENO VIGA A FLEXION NORMA ACI

g N/m[D] [ g N/m[L] | Mu[N*m] | As[cm? P on P may Armadura | As1 [em? | A, i [cm’] | a[em] [ Mul [N*em] | Mu2 [N*cm] | As2 [em?] | As2' [cm?] | As [em?] | As total [em?]
10000 12000 37500 2.150 0.00183 0.0253 0.01265| S/AdeC 2.15 3.917 1.699 37500 0.00 0.00 0.00 3.92 3.92
15000 18000 56250 3.255 0.0028 0.0253 0.01265| S/AdeC 3.26 3.917 2.574 56250 0.00 0.00 0.00 3.92 3.92
20000 24000 75000 4.383 0.0037 0.0253 0.01265| S/AdeC 4.38 3.917 3.465 75000 0.00 0.00 0.00 4.38 4.38
40000 48000 150000 9.147 0.0078 0.0253 0.01265| S/AdeC 9.15 3.917 7.231 150000 0.00 0.00 0.00 9.15 9.15
60000 72000 225000 14.411 0.0123 0.0253 0.01265| S/AdeC 14.41 3.917 11.393 225000 0.00 0.00 0.00 14.41 14.41
80000 96000 300000 20.379 0.0173 0.0253 0.01265| C/AdeC 14.86 3.917 11.750| 231038.9648 68961.04 4.15 5.53 19.01 24.54
90000 108000 337500 23.735 0.0202 0.0253 0.01265| C/AdecC 14.86 3.917 11.750| 231038.9648 106461.04 6.40 8.53 21.26 29.80
100000 120000 375000 27.441 0.0234 0.0253 0.01265| C/AdeC 14.86 3.917 11.750| 231038.9648 143961.04 8.66 11.54 23.52 35.06
110000 132000 412500 31.636 0.0269 0.0253 0.01265| C/AdeC 14.86 3.917 11.750| 231038.9648 181461.04 10.91 14.55 25.77 40.32
120000 144000 450000 36.589 0.0311 0.0253 0.01265| C/AdeC 14.86 3.917 11.750| 231038.9648 218961.04 13.17 17.55 28.03 45.58
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DISENO DE VIGA A CORTANTE NORMA ACI

DATOS
fck= 25 [Mpa] q
fy= 420 [Mpa]
l‘wLV \ARAZ wk”%rLVWV\LWPVLVLLV l
r [em]= 3 Ra L=5m
d[cm] 47
SECCION TRANSVERSAL Huuuuuuuw
|
25.0cm
£ ECUACIONES )
o V.
] Ve=—0
* 075
i
V., = B g Cubxd
Fs - Fﬂ - VC
1 — b x5
Avmiﬂ R*\'fc* f)
b+s
Ay omin = 0.33 »
Iy
Ao 5=V,
v fyxd
TABLA DE DISENO VIGA A CORTE ACI
q N/m Vu [N] Vn [N] Ve [N] Armadura Vs [N]| Avmin[em?m] | Av[cm2/m]
19575.296 48938.24 65250.99 97916.67 S/A de Compresion 0.00 0.37 0.37
20779.896 51949.74 69266.32 97916.67 S/A de Compresion 0.00 0.37 0.37







DISENO VIGA A FLEXION NORMA ACI

’1 ECUACIONES
q « 12 Asfer
DATOS qpn=g=*1.2 M= 3 < cc
fck= 25 [Mpa] h
fy= 420 [Mpal 0.85«f . +d=h qa |1 2xM,
bl S i B R i S
'1 = I J 0.85+¢ « f.bxd>
P
r [eml= 3 bxd = Asyfs,
decm] 47 _(985*B.xf.) (_ 600
Py = 7> 600+ f,
llllllllllllllllllllllllllllllll pones = 0.75 % pi
% 97 -
) - ; \R‘xi.l- ‘9-:5&" A = Moy
e T fuld—7)
Agy=prbed; Ay =Pmaxxbxd
—
SECCION TRANSVERSAL a (e (1-4* b d)
min ’
4xf, fy
25.0cm si fck>28Mpa usar siguiente formula a= Aqxfy
- ¥
(', — 280) 0.85%f' .+ b
B, =0.85—-005+"5—— "~ M. — A a2
§ 70 w1 = @rAgy xf, = 2
R Bi= o0s5 Muz = My = Muy
Muz
A= T
DEFORMACIONES @ fyrld—7)
Asz
A =
= 0.75
TABLA DE DISENO VIGA A FLEXION NORMA ACI
g N/m[D] [ g N/m[L] [ Mu[N*m] | As[cm? P Py P max Armadura | As1 [em? | A, [em’] | alem] | Mul [N*cm] | Mu2 [N*cm] | As2 [em?] | As2' [em?]] As [cm?]] As total [em?]
11143.096 8432.2 61172.80 3.549 0.00302 0.0253 0.01265 S/Ade C 3.55 3.917 2.806 61172.8 0.00 0.00 0.00 3.92 3.92
11143.096 9636.8 64937.18 3.775 0.00321 0.0253 0.01265 S/Ade C 3.77 3.917 2.984 64937.175 0.00 0.00 0.00 3.92 3.92
Cargal 19575.296
Carga 2 20779.896
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5.0 [m]

4.0 [m]

Ejemplo de Aplicacion Norma ACI

Determinacion de las cargas que actla sobre la losa:

* Peso propio

PP =Nh*, 00

Entonces:

* Sobre piso mas revestimiento

* Sobre carga:

* Sobre piso mas revestimiento

* Sobre carga:

Donde:

50.0 [cm]

25.0 [cm]

Area de aporte a la viga de disefio =

Y Heae =
h=

Ppio losa =

se determina en funsion al area de la losa.

Sq =

PpioViga =

se determina en funsion al area de la losa.

Sq =

PpioViga =

2400 Kg/m"3
0.12 m

288.00  Kg/m"2

50 Kg/mn2
400 Kg/m”2

300 Kg/m

50 Kg/mn2
350 Kg/m~2

300 Kg/m

12.0 [m2]

Cargas de Disefio de la Losa

* Peso propio 693.85[Kg/m
* Carga Muerta 120.46|Kg/m
* Sobre carga 963.68|Kg/m

Cargas de Dsiefio Viga

* Carga Muerta

1114.31

Kg/m

* Carga Viva

963.68

Kg/m

Cargas de Disefio de la Losa

* Peso propio 693.85|Kg/m
* Carga Muerta 120.46|Kg/m
* Sobre carga 843.22(Kg/m

Cargas de Dsiefio Viga

* Carga Muerta

1114.31

Kg/m

* Carga Viva

843.22

Kg/m
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Carga [N]

CUADRO COMPARATIVO ENTRE LAS NORMAS EHE - ACI EN EL DISENO EN VIGAS A CORTE

130000

110000

90000

70000

50000

30000

10000 -

///,I

/0

/./

ey

e

/ —e—EHE
—=—ACl
10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30

32

Area de Arern nar [rm?21]




M NU ML ST v v e

PORCENTAIJE DE ACERO ENTRE EHE Vs ACI

q AHE ACI % As respecto EHE
10000 0.23 0.37 -62%
15000 0.23 0.37 -62%
20000 4.80 0.37 92%
40000 9.98 4.50 55%
60000 15.16 9.22 39%
80000 20.33 13.95 31%
90000 22.92 16.32 29%
100000 25.51 18.68 27%
110000 28.10 21.04 25%
120000 30.69 23.41 24%

20%

% promedio de relacion de las normas
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CUADRO COMPARATIVO ENTRE LAS NORMASEHE-ACI EN EL DISENO DE VIGAS A FLEXION

161000

141000

121000

S

Z
= 101000
E /
o
81000 / s
61000 / ‘/
21000 ——ACl -
—i— EHE
1000
2 12 22 32 42 52
Area de Acero Total [cm?]
PORCENTAIJE DE ACERO ENTRE EHE Vs ACI TABLA DE CUANTIAS
q AHE ACI % As respecto EHE q EHE ACI
10000 3.29 3.92 -19% 10000 0.052 0.002
15000 3.96 3.92 1% 15000 0.074 0.003
20000 5.76 5.12 11% 20000 0.107 0.004
40000 12.48 10.71 14% 40000 0.233 0.008
60000 22.76 17.17 25% 60000 0.367 0.012
80000 34.43 29.45 14% 80000 0.476 0.017
90000 40.26 35.58 12% 90000 0.530 0.020
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[ 100000 46.10 41.72 9% 100000 0.585 0.022
[ 110000 51.93 47.86 8% 110000 0.639 0.025
[ 120000 57.76 54.00 7% 120000 0.694 0.029
% promedio de relacion de las normas 8%
GRAFICA DE RELACION DE CUANTIAS
0.035
0.030 /
0.025
5 0.020 //
< 0.015
0.010 /
0.005 /
0.000 K‘, T T T T T T ]
0.000 0.100 0.200 0.300 0.400 0.500 0.600 0.700 0.800
EHE
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Carga [N]

405500.0

CUADRO COMPARATIVO ENTRE LAS NORMAS EHE - ACI EN EL DE COLUMNAS CORTAS

355500.0

305500.0

255500.0

205500.0

155500.0

105500.0 -

55500.0 -

e
—

d
_—

5500.0

10

15

20

25

30

35

40

45

50 55 60 65

Area de Acero [cm?]

70

75

80

85

920

95

100

105

110

115

120

125

130

135







DISENO DE COLUMNA CORTA CONCENTRICA NORMA EHE

DATOS ECUACIONES
k =07 ' . _b-hA? i
L [m]=50m nercia = 12 Area = b-h
Geometria 1fcl(;[Mpa]iZS _In_k-l_ k-1 B k-1
e o o cd [Mpa] = 16.67 }t—?— 'T_ 'F_ h = 35
fyk [Mpa] = 420 = ' 33641
A w12 o
fyd [Mpa] = 365.22
b [cm] =35 L,
A=—2 = 35 3.4641-1
h [cm] = 35 h A=—h = <35
ym = 1.17 OKiii 3.4641
A 0.35m sl 01036 pe to K-l
Area 0.123 [cm2] T hR T "7 7T 10,1036 10,1036
Inercia 0.125 [cm4] b+6
¥p=——<1.15
_34641-1, b
- h = N.=0,85-f.,-a,-b,
> Yn*Nyg=0.85+h=b+A,+f,,

p _TﬂﬁcNd—(ﬂ.BEﬁe h=b=f_;)
= f}-d

A =4¢12 =4.52 cm?*

= min




TABLA DISENO COLUMNA CORTA CONCENTRICA NORMA EHE

q[N] Nd [N] Nc [N] ym *Nd [N] Armadura As [em?]
30000.0 45000 173541.7 52714.29 Armadura minima 4.52
60000.0 90000 173541.7 105428.57 Armadura minima 4.52
80000.0 120000 173541.7 140571.43 Armadura minima 4.52
100000.0 150000 173541.7 175714.29 Colocar Armadura 5.11488379
220000.0 330000 173541.7 386571.43 Colocar Armadura 62.8495777
240000.0 360000 173541.7 421714.29 Colocar Armadura 72.4720266
250000.0 375000 173541.7 439285.71 Colocar Armadura 77.2832511
280000.0 420000 173541.7 492000.00 Colocar Armadura 91.7169246
330000.0 495000 173541.7 579857.14 Colocar Armadura 115.773047
350000.0 525000 173541.7 615000.00 Colocar Armadura 125.395496




DISENO A CORTE SEGUN LA NORMA EHE

|

Loy !

A\

N

i

DATOS
GEOMETRIA
SECCION TRANSVERSAL
25cm
[ J [ J
g
Q
Q
wn
DATOS
fck= 25 [Mpal] Foa = % 16.67 [Mpal]
Ve = 1.5 p
k
Ve = 1.15 fya= 1—";5 365.217 [Mpal]
fyk= 420 [Mpal]
r [em]= 3cm
d [cm] 47 cm

ECUACIONES

fra=0.5= \l'fcd

Fm:fvd*b*d
Amm=.uuz*b*nf£
el

V=030 f oxbxd

Fsuz Fd = Fsu
A Veurs
20 70,90« d * g
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TABLA DISENO CORTE NORMA EHE

q N/m vd Vd*1.5 fvd Vcu Armadura corte As min [cm*/m]| Vou Vsu As [cm?/m]
10000 25000 3750 6.455 7584.592 S/ Arm. Corte 0.228 587.5 0 0.228
15000 37500 5625 6.455 7584.592 S/ Arm. Corte 0.228 587.5 0 0.228
20000 50000 7500 6.455 7584.592 S/ Arm. Corte 0.228 587.5 0 0.228
40000 100000 15000 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 14412.5 9.329
60000 150000 22500 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 21912.5 14.184
80000 200000 30000 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 29412.5 19.039
90000 225000 33750 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 33162.5 21.466
100000 250000 37500 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 36912.5 23.894
110000 275000 41250 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 40662.5 26.321
120000 300000 45000 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 44412.5 28.748
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CUADRO COMPARATIVO ENTRE LAS NORMASEHE-ACI EN EL DISENO DE VIGAS A FLEXION

161000

141000

121000

S

Z
= 101000
E /
o
81000 / s
61000 / ‘/
21000 ——ACl -
—i— EHE
1000
2 12 22 32 42 52
Area de Acero Total [cm?]
PORCENTAIJE DE ACERO ENTRE EHE Vs ACI TABLA DE CUANTIAS
q AHE ACI % As respecto EHE q EHE ACI
10000 3.29 3.92 -19% 10000 0.052 0.002
15000 3.96 3.92 1% 15000 0.074 0.003
20000 5.76 5.12 11% 20000 0.107 0.004
40000 12.48 10.71 14% 40000 0.233 0.008
60000 22.76 17.17 25% 60000 0.367 0.012
80000 34.43 29.45 14% 80000 0.476 0.017
90000 40.26 35.58 12% 90000 0.530 0.020

78



[ 100000 46.10 41.72 9% 100000 0.585 0.022
[ 110000 51.93 47.86 8% 110000 0.639 0.025
[ 120000 57.76 54.00 7% 120000 0.694 0.029
% promedio de relacion de las normas 8%
GRAFICA DE RELACION DE CUANTIAS
0.035
0.030 /
0.025
5 0.020 //
< 0.015
0.010 /
0.005 /
0.000 K‘, T T T T T T ]
0.000 0.100 0.200 0.300 0.400 0.500 0.600 0.700 0.800
EHE
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DISENO A CORTE SEGUN LA NORMA EHE

[

DATOS
GEOMETRIA M\ v \ \A A7 \}
SECCION TRANSVERSAL
25¢cm Ra 5
£
Q
[~
) T
u W
MTTTTTTm”
DATOS F
fck= 25 [Mpa] foa= 1‘; 16.67 [Mpa]
Y= 1.5
f}'k
Ys = 1.15 Fya= 115 365.217 [Mpa] ECUACIONES
fyk= 420 [Mpa] ' fra=0.5%fca
Veu=foaxbxd
r [em]= 3cm f
d [em] 47 cm Apin = 002« b« £ + =2
e
Voo =030 fogxb xd
Vsu = Vr.i - ch
" _ Vourx S
%0 70,90 +d xflqy
TABLA DISENO CORTE NORMA EHE
q N/m Ra vd fvd Vcu Armadura corte As min [cm?/m] Vou Vsu As [cm*/m]
19575.30 48938.24 7830.1184 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 7242.6184 4.688
20779.90 51949.74 8311.9584 6.455 7584.592 C/ Arma Corte 0.228 587.5 7724.4584 5.000




Carga

21000.00

Compaacacion de Acero a Corte

20800.00

20600.00

20400.00

20200.00

20000.00

19800.00
19600.00

19400.00

0.000

1.000 2.000 3.000
Area de Acero Total

4.000

5.000

—&o—EHE
=i ACl

6.000
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DISENO VIGA NORMA EHE
DATOS

fck= 21 [Mpa] fea = % 14.00 [Mpa] ECUACIONES
Y= 1.5 ' q =12
_ fyk M = g
Ys = 1.15 fya= 115 36522[Mpa]
fyk= 420 fa = My
B-d?: feq
r leml= 3 5ip = 0.252 necesita Armadura Compresion
d[cm] 27 cm
q Ag *fj.'d
w=—"—""— ; w=w +.310
Ly L e
g— 0,252
b = —.r
1-a
I=5m , m—0.252
—> @ =TI
SECCION TRANSVERSAL foa
£

A. =m=wxbxdx
wed

Asml’.ﬂ = Wml-.ﬂ* b d

25cm

30cm




TABLA DISENO VIGA NORMA EHE
q N/m[D] q N/mIL] M [N*m ] md ud Armadura W traccion w' compresion : Armaduras

A min A' [cm2] A [cm2] TOTAL
11143.10 8432.2 61172.8 91759.2 0.360 C/AdeC 0.4311 0.121 2.228 3.13 11.15 14.29
11143.10 9636.8 64937.175 97405.7625 0.382 C/AdeC 0.4560 0.146 2.228 3.78 11.80 15.58
Carga Total 19575.30 CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS Valores Limites para aceros v.=1.15

Carga Total 20779.90 Referidas a la seccion total del Hormigon Acero \Ifyi: [Mpa] $lim Hiim @Wiim

Elemento Clase de acero B 400 Sy 400 SD 400 0.668 0.332 0.46

Estructural |B400S B500S B500S 500 0.617 0.316 0.424

Pilares 0.004 0.004
Vigas 0.0033 0.0028
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Carga

21000.00

20800.00

20600.00

20400.00

20200.00

20000.00

19800.00

19600.00

19400.00

Comparacion de Area de acero a flexion

1 7
/ ==
|| [
0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00 12.00 14.00 16.00

Area de Acero

18.00
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Ejemplo de Aplicacion Norma EHE

4.0 [m]

4.0 [m]

5.0 [m]
Determinacién de las cargas que actla sobre la losa:

* Peso propio PP=h* ¥ o po Donde: yH°A°h=
Entonces: Ppio losa =
* Sobre piso mas revestimiento
* Sobre carga: se determina en funsion al area de la losa.
Sq =
PpioViga =
* Sobre piso mas revestimiento
* Sobre carga: se determina en funsion al area de la losa.
Sq =
PpioViga =

50.0 [cm]

25.0 [cm]

Area de aporte a la viga de disefio =

2400 Kg/mA"3
0.12 m
288.00 Kg/m”2
50
400 Kg/m”2
300 Kg/m
50
350 Kg/m»2
300 Kg/m

12.046

m2

Cargas de Disefio de la Losa

* Peso propio 693.85|Kg/m
* Carga Muerta 120.46|Kg/m
* Sobre carga 963.68|Kg/m

Cargas de Dsiefio Viga

* Carga Muerta

1114.31

Kg/m

* Carga Viva

963.68

Kg/m

Cargas de Disefio de la Losa
* Peso propio 693.85[Kg/m
* Carga Muerta 120.46|Kg/m
* Sobre carga 843.22|Kg/m

Cargas de Dsiefio Viga

* Carga Muerta

1114.31

Kg/m

* Carga Viva
I

843.22

Kg/m
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CAPITULO IV
RESULTADOS

4.1 ANALISIS DE LA INGENIERIA DEL PROYECTO
Al realizar el disefio de vigas a flexion por la norma EHE y la norma de la ACI se

pudo determinar que existen varias diferencias como ser:

El principio de su filosofia de disefio que emplean ambas normas si bien se
basan ambas en la compatibilidad de deformaciones de los materiales del
hormigon y el acero, la norma del EHE hace el disefio mediante el diagrama
parébola rectangulo para la determinar el esfuerzo del hormigén, y define
cinco dominios de deformacién pasando de un estado de traccién simple o
compuesta hasta un estado flexion simple compuesta.

Mientras que la norma del ACI se basa en el diagrama rectangular y define
tres etapas la primera etapa momento de agrietamiento, la segunda condicion

de inicio de fluencia y la tercera la condicién de inicio del aplastamiento

Los factores de seguridad que utilizan cada norma (factores de mayoracion de
carga y reduccion de resistencia de los materiales).
En la norma espafiola utilizan un momento de disefio que es igual
Norma EHE Norma ACI
qa=1.5*xq4 +1.6q; ; q4=1.2q4+1.6q,

Haciendo que la carga muerta actuante se incremente en un 50%, mientras que
la norma de la ACI incrementa en un 20%, siendo esta mas realista, si bien los
factores de mayoracion para carga vivas tienes que ser mayor que los
empleados para cargas muertas, ya que el proyectista puede calcular las
magnitudes de las cargas muertas con mayor exactitud que las magnitudes de

las cargas vivas.
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Por otra parte tenemos los coeficientes de reduccion de resistencia de los

materiales que utiliza la norma del EHE

_fck _ fyk
f“’"1.5 ’fyd_1.15

Donde reducen al hormigon un 33% la resistencia del hormigén y en un 13%
la resistencia del acero, estos coeficientes se mantienen desde sus principios
de que salié la norma, por otra parte la norma del ACI solo utiliza un

coeficiente de seguridad que es de mayoracion de esfuerzos actuante

¢ = 0.90 para diseiio a flexion
¢ = 0.75 para disefio acompresion

¢ = 0.65 para diseiio a flexo compresion

Los método de disefio que emplea las normas, son unas de las grandes
diferencias debido que el método de disefio que utiliza la norma de la EHE se
basa practicamente en el uso de tablas y &bacos para poder determinar la
mayoria de los valores para el disefio elementos estructurales.

Sin embargo el método de disefio que utiliza la norma ACI es més
metodolégico y conceptual, basdndose en la carga balanceada y la
compatibilidad de las deformaciones donde no necesita el uso de tablas ni
abacos.

De los graficos realizados tanto para el disefio de vigas se puede apreciar
claramente que, para cargas pequefias tienen cierto margen de similitud en la
cantidad de area de acero, pero para cargas mayores la norma ACI determina
menor cantidad de acero, segun el disefio que se realizo la norma EHE vy la

ACI esta diferencia se muestra en la siguiente tabla:

104



PORCENTAJE DE ACERO ENTRE EHE Vs ACI

q AHE ACI % As respecto EHE
10000 3.29 3.92 -19%
15000 3.96 3.92 1%
20000 5.76 5.12 11%
40000 12.48 10.71 14%
60000 22.76 17.17 25%
80000 34.43 29.45 14%
100000 40.26 35.58 12%
120000 46.10 41.72 9%
140000 51.93 47.86 8%
160000 57.76 54.00 7%

% promedio de relacion de las normas 8%

Para cargas que necesite una cantidad de armadura minima la norma de la

EHE es méas econdmica, pero a medida que se aumenta la carga la norma ACI

usa menor cantidad de acero esta relacion llega a ser hasta un 8%

comparacion con la EHE

con

En el disefio vigas a corte se puede preciar que al igual que el disefio a flexion

la norma ACI utiliza menor cantidad de acero para las mismas solicitaciones

de carga como se puede ver en el cuadro siguiente tabla.
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PORCENTAIJE DE ACERO ENTRE EHE Vs ACI DISENO A CORTE

o} AHE ACI % As respecto EHE
10000 0.23 0.37 -62%
15000 0.23 0.37 -62%
20000 4.80 0.37 92%
40000 9.98 4.50 55%
60000 15.16 9.22 39%
80000 20.33 13.95 31%
90000 22.92 16.32 29%
100000 25.51 18.68 27%
110000 28.10 21.04 25%
120000 30.69 23.41 24%

% promedio de relacion de las normas 20%

Esta relacién de cantidad de acero llega hasta un 20% con comparacion de la
EHE

En cuanto en el disefio de columnas existe una gran diferencia de disefio, y de
parametros, como ser los valores de que utilizan al determinar la esbeltez, los
coeficientes de mayoracion de la carga donde la norma EHE incrementa
doblemente la carga de servicio primeramente por el 1.6 y posteriormente por
el valor de coeficiente complementario y que es que es 10% por la
incertidumbre de la esbeltez. Mientras que en la norma del la ACI utiliza un
coeficiente de 0.80

En la grafica de comparacion de la normas se puede determinar que el disefio
por la norma EHE se tiene mayor cantidad de area de armadura lo que implica
que es mas costoso el disefio, esto se debe que esta norma se va por el lado de

la seguridad
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 CONCLUSIONES

Para el disefio de vigas rectangulares y columnas cortas la norma mas
desfavorable en el aspecto econdmico es la EHE debido a que nos da mayor
cantidad de area de acero con relacion a la norma ACI

La norma EHE es mucho més conservadora debida que se va por el lado de la
seguridad en el disefio de vigas rectangulares y columnas cortas que la norma
ACI.

A pesar que ambas se van actualizando afio a afio la norma EHE mantiene
todavia valores de sus coeficientes de reduccion de resistencia de los
materiales que van desde sus primeras versiones, mientras que la norma ACI
en cada publicacién que sale estos coeficientes van minorando, dando a lugar

disefios mas reales y econdémicos.

Para el disefio la norma ACI es de uso mas practico y de criterio a
comparacion que la norma EHE que es mas tedioso, debido que no necesita
usos de tablas y abacos para determinar algunos valores para el disefio, otra
de sus desventajas de la EHE es el uso de muchas variables que intervienen

en el desarrollo de calculo de los elementos estructurales.
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5.2 RECOMENDACIONES

1. Si bien en Bolivia contamos con el CBH-87 que hasta el momento no tiene
ninguna actualizacion seria aconsejable que la comisién permanente del
hormigén armado realice una comparacion méas profunda entre estas dos
normas (ACI, EHE) debido que tiene wuna gran trascendencia para en el
disefio de hormigdén armado

2. Por otro lado la mayoria de paises vecinos ya han adoptado la norma ACI
para el disefio de elementos estructurales y cada vez son mas que lo utilizan,

dejando de lado la norma del EHE.

3. Que se estandarice la ensefianza en Bolivia en el disefio de disefio de
hormigén armado debido a que algunas universidades dictan ACI y otras
EHE. Dejando de lado la norma del CBH-87

4. Que se de una actualizacién inmediata de nuestro CBH-87 ya que la
mayoria de alumnos como profesionales no la conocen, dando lugar que se
disefie por otras normas, y que este al alcance mediante medio digital para su
facil uso.

5. Actualmente la mayoria de los programa de disefios de estructuras tienen

como base la norma de la ACI, y estan dejando de lado a la norma del EHE

108



	3.- GENERALIDADES.pdf
	4.-FUNDAMENTO TEORICO.pdf
	DISEÑO COLUMNA  ACI.pdf
	DISEÑO VIGA A CORTE NORMA ACI.pdf
	DISEÑO VIGA A FLEXION NORMA ACI.pdf
	EJEMPLO DE APLICACION A CORTE NORMA ACI.pdf
	EJEMPLO DE APLICACION A FLEXION NORMA ACI.pdf
	EJEMPLO DE APLICACION NORMA ACI.pdf
	CUADRO COMPARATIVO NORMA ACI-EHE A CORTE.pdf
	CUADRO COMPARATIVO NORMA ACI-EHE A FLEXION.pdf
	CUADRO COMPARATIVO NORMA ACI-EHE COLUMNA.pdf
	DISEÑO DE COLUMNA NORMA EHE.pdf
	DISEÑO VIGA A CORTE  NORMA EHE.pdf
	DISEÑO VIGA AFLEXION  NORMA EHE.pdf
	EJEMPLO DE APLICACION DISEÑO A CORTE NORMA EHE.pdf
	EJEMPLO DE APLICACION DISEÑO AFLEXION NORMA EHE.pdf
	EJEMPLO DE APLICACION NORMA EHE.pdf
	5.- CAPITULO IV CONCLUIONES Y RECOMENDACIONES.pdf

