DL 08 T(3209)C
Ve A4

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
FACULTAD DE INGENIERIA

“CRITERIOS PARA ESTIMAR SECCIONES
PRELIMINARES PE.MARCOS RIGIDOS EN
ESTRU 'IjRA’S" DE CONCRETO REFORZADO”

| de la

Umverszdad de_?San Ca:rlos de Guatemala

' _:‘ﬁ.or- o

,- JE SAVN : )‘
- i ZdaT
RXMIRB% %ARXVI‘A

FATuling o%. msﬂaft“

"+ JOSE EDUARDQ

r]

f,,_’_,' mu ac,,\ .

INGENIERO CIVIL

Guatemala, Septiembre de 1974




JUNTA DIRECTIVA DE LA FACULTAD DE INGENIERIA

DE LA UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA

Decano: Ing. Hugo Quan M4
Vocal Primero: Ing. Julio Campos Bonilla
Vocal Segundo: Ing. Roberto Barrios Morataya
Vocal Tercero: Ing. Leonel Aguilar Girén
Vocal Cuarto: Br. Jaime Klussman F.
Vocal Quinto: Br. Edgar Daniel De Leén M.
Secretario: Ing. José Luis Terron

TRIBUNAL QUE PRACTICO EL EXAMEN
GENERAL PRIVADO

Decano: Ing. Hugo Quan Ma
Secretario: Ing. José Luis Terrén
Examinador: Ing. Rafael Fernandez E.
Examinador: . Ing. Javier Reyes
Examinador: Ing. Rodolfo Gongzélez M.

@ ADAD OF §4,

o™ ok GUATEM,,, 6,
OJ'

Y

) .
FACULTAD pf INSENIER |4

% BIBL
\\4?9 . OTECA \)'}'

ST (s)
S CAstio con




HONORABLE TRIBUNAL EXAMINADOR

Cumpliendo con los preceptos que la ley de la Universidad de
San Carlos establece, presento a vuestra consideracién mi
trabajo de tesis titulado

“CRITERIOS PARA ESTIMAR SECCIONES
PRELIMINARES DE MARCOS RIGIDOS EN
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO”

Tema que me fue asignado por la junta Directiva de la Facultad
de Ingenieria de la Universidad de San Carlos.




ACTO QUE DEDICO
DIOS

Mis Padres
EDUARDO RAMIREZ VIVAS
GRACIELA SARAVIA DE RAMIREZ

Mis hermanos
MARTIN
MARIA MARTA
GABRIEL
ADRIAN
GRACIELITA

Mi abuelita
MARIA VIELMAN V. DE SARAVIA

LA MEMORIA DE MIS ABUELQOS

Mis tios, primos, sobrino v demds familiares

Mis amigos
MIGUEL NAJERA GRANADOQS
CARLOS ERNESTC ANDRADE MORALES
MANUEL FRANCISCO ZEPEDA SARAVIA
HECTOR MARTIN RIVERA MONZON

LA FACULTAD DE INGENIERIA



AL

AL

AL

AL

AL

AL

RECONOCIMIENTO

ING. ROLANDO CHINCHILLA CASTANEDA

ING.

ING.
ING.
ING.
ING.

ING.

Por su quifa en la realizacidon del presente
trabajo.

JOAQUIN LOTTMANN
Por su guia durante mis estudios

CARLOS HILARIO POLO COSSICH

JUAN CARLOS SANDOVAL SHANNON
INFIERI JORGE MONTENEGRO PASSARELLI
INFIERI ERNESTO ROSALES ARENALES

INFIERI CARLOS ROMEO RECINOS FLORES

TODOS AQUELLOS PROFESIONALES QUE EN UNA
U OTRA FORMA AYUDARON A LA REALIZACION
DEL PRESENTE TRABAJO.

MIS CATEDRATICOS

MIS COMPANERQS



CONTENIDO

INTRODUCCION.

LIMITACIONES.

Capitulo 1.

Capitulo 2.

Capitulo 3.

Capitulo 4.

Capitulo 5.
Capitulo 6.

FACTORES QUE INFLUYEN EN EL
DIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS DE
CONCRETQ REFORZADOQ.

RECOMENDACIONES DE CODIGOS Y
PUBLICACIONES ESPECIALIZADAS - PARA
EL DIMENSIONAMIENTO DE MIEMBROS EN
ESTRUCTURAS DE CONCRETO
REFORZADOQ.

METODOS APROXIMADOS PARA
DETERMINAR MOMENTOS Y CORTES EN
VIGAS Y COLUMNAS.

SECCION MAS FAVORABLE DESDE EL
PUNTO DE VISTA ECONOMICQO.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES,
APENDICE.

BIBLIOGRAFIA



INTRODUCCION

El presente trabajo, pretende dar a conocer la
importancia que en el campo del disefio estructural, debe
darsele al “ANALISIS PRELIMINAR DE LA ESTRUCTURA"
que va ligado intimamente con el dimensionamiento de los
miembros de la misma.

Esta etapa, que sin duda alguna puede ser considerada
como principal en el proceso de disefio, es olvidada la mayoria
de veces.

Asi pues, el proyectista la olvida, por considerar que
solo puede servirle para obtener secciones tentativas que le den
idea de las dimensiones minimas que deben tener los miembros,
sin tomar en cuenta que el “ANALISIS PRELIMINAR” no
solo debe servir para buscar una solucién técnica aceptable,
sinoc que también debe implicar consideraciones de tipo
econdmico que deben ir ligadas a las de tipo técnico, y que van
a traducirse en beneficio directo para todas las personas que de
una u otra forma estan ligadas al proyecto. De aqui, que el
beneficio que implica lograr una seccién favorable tanto técnica
como economicamente es indiscutible.

Son asi pues dos los objetivos que se persiquen:

1- Lograr que el profesional dedicado a este
campo, se interese por esta parte del disefio
estructural, que la estudie, investigue; que lo
inquiete a buscar nuevos métodos en el campo
del dimensionamiento, y que se le conceda en la
etapa de disefio el lugar que le corresponde.

2- Para el profesional y estudiante que no hayan
tenido mucha experiencia en el campo
estructural, como guia para estimar secciones.

Si los objetivos propuestos llegan a realizarse, quedaré
completamente satisfecho, sequro de haber contribuido en algo
para el profesional de la ingenieria.




LIMITACIONES
TIPO DE ESTRUCTURA:

Pretende este trabajo, servir de gquia en el
dimensionamiento de estructuras de seccidén constante,
constitufdas por marcos rigides, por lo menos en dos
direcciones perpendiculares, vigas o losas y columnas que
resistan el 100°/0 de la accién sismica, esencialmente por
deformaciones flexionantes. Estas estructuras deberdn. estar
libres de paredes verticales rigidas y otros sistemas de
arriostramiento gque hayan sido disefiadas con el propdsito de
resistir la carga sismica que le corresponde. Los entrepisos de
gstas estructuras, deberan ser lo suficientemente rigidos y
resistentes para transmitir las fuerzas horizontales a todo el
conjunto estructural.

METODO DE DISERO:

Los elementos de la estructura se dimensionan de tal
manera que su resistencia a las diversas acciones de trabajo a las
que estan sujetos, sea igual a dichas acciones multiplicadas por
un factor de carga de acuerdo con el grado de sequridad
deseado o especificado. La mayor parte de los reglamentos
contemporanecs de concreto reforzado, se basa en criterios de
este tipo. Algunos de ellos admiten, ademas, como alternativa,
la aplicacién de los métodos elasticos tradicionales. Puesto que
los métodos desarrollados durante los ultimos afios, para
determinar la resistencia a diversas acciones en los miembros
estructurales son bastante precisos, los criterios de resistencia
altima permiten tener una idea bastante correcta de la
sequridad a la falla de las secciones de una estructura, tomada
individualmente. Los métodos de resistencia iltima, no
requieren el uso del moédulo de elasticidad, eliminandose asi las
incertidumbres que se derivan de la gran variabilidad de este
parametro en el concreto reforzado. Otra ventaja es que las
resistencias no son afectadas significativamente por los efectos
del tiempo, que tanto dificultan la aplicacion de
procedimientos eldsticos. Los reglamentos de resistencia dltima



contienen recomendaciones complementarias para garantizar un
comportamiento adecuado bajo condiciones de servicio en
cuanto a deflexiones y agrietamiento,

METODO DE ANALISIS

Para el analisis de carga vertical se ha escogido el
método de “CROSS A DOS CICLOS" y para el analisis de
carga horizontal el “METODO DEL FACTOR". Se han
escogido los métodos citados por considerar que se
complementan mutuamente.

Hay otros métodos para andlisis preliminares de
estructuras. Por ejemplo para andlisis de carga vertical se tiene
el método que propone el Reglamento ACI (318-71) seccién
8.4. Otros métodos para analizar la carga sismica son el de
Portales v el de Voladizo. Si el lector desea informacién sobre
estos métodos, puede consultar Ia hibliografia presentada al
final.



CAPITULO 1

1- FACTORES QUE INFLUYEN EN EL
DIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS DE CONCRETO
REFORZADO

1- Factores que Influyen en el Dimensionamiento de
Elementos de Conereto Reforzado

Se entiende por dimensionamiento la determinacion de
las propiedades geométricas de los elementos estructurales y de
la cantidad y posiciébn del acerc de refuerzo. La seccidn a
obtener, debe cumplir con ciertos requisitos de resistencia y
comportamiento bajo condiciones de servicio, brindar las
maximas condiciones de seguridad y cumplir con requisitos de
orden econdémico que van relacionados directamente con el
costo de la obra. Para la solucién del problema como se vera
mas adelante, se dispone de diferentes criterios v posiblemente
se tengan varias alternativas; sin embargo se ha de elegir la que
resulte més econbmica.

Es muy dificil establecer un conjunto de reglas que
permitan dimensionar una secciény ahora bien, puede sugerirse
al proyectista que no tenga mucha experiencia, un conjunto de
principios generales que lo lleven a obtener una solucién
satisfactoria.

A continuacién se presentan una serie de
consideraciones que deben efectuarse antes de llegar a la
solucién final; algunas de éstas son producto de la experiencia
de profesionales dedicados al disefio esiructural; si bien
conviene seguirlas, no deben considerarse como reglas fijas.

1.1 HABILIDAD Y EXPERIENCIA DEL PROYECTISTA

Cada problema de disefio puede implicar una variedad
de soluciones, vy dependiendo de la experiencia del proyectista,
asi serd también la solucidn; sin embargo se considera una
buena solucién aquella que es practica, completa v econdomica.
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Una solucién practica en el disefio en concreto
reforzado, puede obtenerse al proyectar una seccién que
presente formas geométricas sencillas, lo que representara
sencillez en la construccién, simplificacién de mano de obra y
reduccidn del tiempo de trabajo.

Debe procurarse que todas las secciones sean uniformes,
si es posible estandarizarlas y evitar cambios bruscos de seccion.

1.2 ANALISIS DE LA ESTRUCTURA

Un andlisis preciso de la estructura siempre es
conveniente, sin embargo muchas veces por razones econémicas
y de tiempo no se lleva a cabo. Otras veces la estructura es tan
sencilla que no vale la pena efectuar el analisis y se disefia con
recomendaciones de codigos o bien de manuales; cuando asi
sucede, por lo general se sobredisefia ya que estas publicaciones
tienen incluidos factores de seguridad elevados. Ahora bien, la
decisién de que si se debe o no efectuar un analisis cuidadoso
de la situacion, depende del proyectista, vy claro esta, queda a
su criterio. Sin embargo el conocimiento de la forma como
estan trabajando los miembros v que solo puede obtenerse por
medio de un andlisis, puede sugerirnos desde el principio el tipo
de miembro con el cual vamos a enfrentarnos, va que sabremos
si es un miembro sometido a flexion simple, flexion y carga
axial, sujeto a carga axial, sujeto a fuerza cortante, sujeto a
torsion, etc... y nos permitiria, por ejemplo, decidir desde un
principio si para determinada viga conviene mas utilizar una
seccion rectangular o una seccidn T.

1.3 CARGAS

Las cargas que se escojan deben de ser las minimas
requeridas para el disefio que se plantea El reglamento ACI
{318-71) se basa en la suposicién de que las estructuras deberan
disefiarse para resistir todas las cargas aplicables. Debe de
consultarse el pesc de materiales que van a figurar como carga
muerta y la carga viva que ha de suponerse de acuerdo al uso
gue se le va a dar a la estructura. Es recomendable que si se



utilizan en el disefio cargas Ultimas, los factores tanto para
carga viva COmo para carga muerta sean constantes y que no se
mezclen factores de diferentes codigos. Cuando se consideran
en el disefio cargas de viento y sismo, las partes integrantes de
la estructura deben disefiarse para resistir las cargas laterales
totales, Es importante fijar el sistema de combinacion de cargas
verticales y horizontales que se va a utilizar. Existen varios
criteries. lo recomendable es que se fije un sistema y que éste
sea usado en el disefio de la estructura. Asi mismo debe de
~ansultarse lo relativo a reducciones de carga, ya que pueden
ser muy favorahles para el disefio.

14 CALIDAD DE LOS MATERIALES

La calidad v el costo de los materiales influyen en la
“eterminacién de las dimensiones de la seccion. La tendencia
acrual es utilizar aceros v concretos de resistencias cada vez
mas altas, ya que dan la oportunidad de disefiar elementos
=hietos v mas ligeros. Ahora bien debe hacerse notar que
~zando la esbeltez y el peso del elemento no influyen, puede
resultar mas econdmico trabajar con elementos de calidades
~feriores. Se deduce pues que la importancia de saber
~ombinar las calidades del concreto y del acero pueden ser
Sqmificativas. Es recomendable que cuando no se tenga mucha
zxperiencia en este tipo de operaciones, se consulte a personas
T2 ten experiencia o bien se recurra a libros o
ablicaciones especializadas que traten el tema. En caso
~ontario, lo mejor es trabajar con las combinaciones de
—ateriales mds comunes.

A continuacién se presentan algunas consideraciones
acerca de las ventajas vy desventajas de los aceros de altas
rEmSTeTOIaS,

‘Tm’aﬁv s
EY 1a reduccion en el numero de varillas de acero, puede

permitir una disminucién en el ancho de las vigas
—r~cimales, lo cual a su vez reduce las cargas muertas.



Reduccion de las dimensiones de las columnas en
edificios altos, lo cual mejora la apariencia en las
plantas bajas.

La disminucién en areas de acero facilita la colocacién
del conereto, al reducirse la congestion de varillas.

Se consigue ahorro en el manejo por haber mencs
cantidad de material.

Se economiza en el costo por unidad de capacidad de
carga.

Desventajas:

a)

c)

e)

Mucho menor ductilidad, lo cual se deduce por la falta
de meseta en la curva esfuerzo - deformacién unitaria.

La investigacién ha demostrado que cargas de servicio
que produzcan esfuerzos tales como 3515 Kg/cm2 (50
Ksi) en el refuerzo, pueden producir agrietamientos de
orden considerable. Sin embargo ¢l orden de las grietas
puede ser mantenido a tamafios muy pequerios,
empleando procedimientos tales como: varillas bien
corrugadas, y la distribucién de las mismas lo mas
uniformemente posible en las zonas de maxima tension.

Mayores deflexiones. Las normas ACI (318-63) exigen
una revisién de las deflexiones cuando se emplean
aceros con limites de fluencia mayor que 2810 Kg/cm
(40 Kasi).

Problemas de adherencia, va que la capacidad de carga
es mayor y el perimetro de la varilla disminuye.

Soldabilidad: Varillas con un contenide de carbono
mayor de 0.35 por ciento no pueden ser soldadas
facilmente. Para las varillas formadas en frio, el calor de
la soldadura aplicada sin cuidado puede conducir a una



pérdida de resistencia.

En cuanto a los concretos de alta resistencia deben
trabajarse con sumo cuidado, dosificarse ¥y producirse para
asegurar una resistencia a la compresion  establecida,
Basicamente la resistencia ests en funcién de la relacion agua
cermento y debe cuidarse sobre todo la trabajabilidad v
consistencia adecuada,

L5 APROVECHAMIENTO DE LAS PROPIEDADES DEL
CONCRETO REFORZADO PARA OBTENER
SECCIONES ECONOMICAS

Otro factor que es muy importante consider~r narz
! una’ secciéi econdmica es 6l relacionade won - el
erzo de las secciones. Una de las ventajas del concreto
reforzado estriba en 1la facilidad como puede variarse la
resistencia de los elementos a lo largo de sus ejes longitudinales
¥ que permiten que sean ajustados, segin sea requerido. Asi
paes, se tiene la libertad de reforzar mas aquellas zonas donde
se necesite mas resistencia. Es importante ademis conocer la
forma correcta como deben colocarse el refuerzo principal,
refuerzo secundario, ganchos, estribos, zunchos, etc, El
mnincipal objetivo de esta recomendacién es lograr en general
secciones que tengan un comportamients adecyado.

A continuacién se mencionan los principales factores
que deben ser considerados para la colocacion del refuerza:

z} Se recomienda si es posible estandarizar los armados '
que esto sean sencijllos.

a} Reforzar mas las zonas donde se necesite mis resistencia
y disminuir estos armados en las zonas donde sea
posible,

<} Procurar que no exista congestionamientc de refuerzo

en los nudos, esto puede lograrse fijando si es posible
determinado nimero de varillas para cada miembro.
Para ello se recomienda en nudos donde se presenta
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congestionamiento utilizar las varillas de mayor area. El
principal problema que origina el congestionamiento de
refuerzo es que no permite que el concreto penetre
adecuadamente, consecuencia quedan zonas sin concreto
(ratoneras) que originan pérdidas de resistencia.

d) Se debe procurar que la estructura tenga un
comportamiento ductil, esto se logra limitando los
porcentajes del refuerzo de flexién y cuidando los
detalles de anclaje de varillas, que permite que entre las
secciones de momento méaximo y sus exiremos se
desarrolle el esfuerzo de fluencia. Otro factor que debe
considerarse para el comportamiento ductil de la
seccion es el refuerzo transversal debido a esfuerzo
cortante.

El detallado de refuerzo con longitudes de anclaje y
traslapes amplios, sin cortes o dobleces excesivos en las varillas
vy con estribos a separaciones adecuadas, permite obtener
estructuras dictiles con un aumento pequefio en la cantidad de
refuerzo.

El proyectista debe buscar que su disefio cumpla con
todos los requisitos y especificaciones de los cédigos que rigen
en la zona para la cual éste disefie. Debe pensarse pues, que al
estar cumpliendo con los requisitos minimos que se especifican
y con las recomendaciones que éstos presentan, se esta
disefiando con las condiciones maximas de seguridad. Por este
motive es recomendable que se estudie en los cédigos lo
relativo a recubrimientos minimos, corte de varillas, doblado de
varillas, traslapes y empalmes, ganchos, estribos, longitudes
minimas de desarrcllo, anclajes, detalles para cambics de
seccion, ete.

1.6 LIMITACION DE PORCENTAJES DE ACERO.
ACFRO MINIMO. ACERO MAXIMO.

1.6.1 VIGAS:
Los cédig-os y reglamentos especifican porcentajes
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minimos basados en consideraciones tedricas y practicas. Una
de las consideraciones que mds se utiliza es la que supone que
el porcentaje minimo de refuerzo de tensién debe ser tal que la
resistencia de la viga sea aproximadamente 1.5 veces mayor que
la resistencia de una viga de las mismas dimensiones pero sin
refuerzo. El reglamento ACI 318-71, especifica que la relacién
minima debe ser:

® —asba=14jty

Sin embargo por razomes de orden constructivo, es frecuente
que se utilice como refuerzo de compresién por lo menos dos
varilas, que facilitardn la colocacién de los esmbos que se
utilizan como refuerzo por cortante.

El agrietamiento y las deflexiones que sufren los
miembros sujetos a flexién estin intimamente ligados con el
porcentaje de acero con el que se cuente y también muchas de
las consideraciones acerca de la limitacién a minimos y
maximos de porcentajes de acero se relacionan directamente
con estos dos tipos de fallas. Bésicamente en un miembro
sujeto a flexién pueden distinguirse dos zonas, una sujeta a
tensién y la otra a compresiéon. Cuando la tensién excede la
resistencia del concreto comienzan a aparecer las primeras
grietas en la zona de tensién, las deflexiones dejan de ser
proporcionales a las cargas y el acero comienza a resistir por si
salo toda la tensidon. El esfuerzo que se produce en este acero
longitudinal crece hasta la fluencia y en este momento las
grietas se abren rapidamente y las deflexiones se vuelven
grandes. La zona de compresion se ha reducido y llega un
momento en que se produce un aplastamiento.

Cuando comienza a producirse este aplastamiento, la
carga disminuye con menor ¢ mayor rapidéz, dependiendo de
k rigidéz del sistema de aplicacién de carga, hasta que se
produce el colapso final. Dependiendo de la cantidad de acero
de refuerzo longitudinal que tenga el miembro, éste puede o no
Boir antes de que se alcance la carga méxima. Cuando el acero
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fluye, se dice que el comportamiento de la pieza es ductil; es
decir que antes del colapso final se obtienen grandes
deflexiones. Hay otro caso en el que se tiene que la cantidad
de acero de tensién es grande, éste no fluye antes del
aplastamiento y puede ser muy peligroso va que el miembro
puede comportarse en forma fragil.

Si ademas del acero de tensién, existe acero longitudinal
en la zona de compresién, se logra que el miembro adquiera
ductilidad y de esta manera aumente su resistencia. Es de suma
importancia hacer notar que la ductilidad que puede lograrse al
colocar acero de compresién, no se obtiene si este acero no
estd debidamente restringido. Ademds para zonas en las que
existen compresiones muy altas y cuando no se cuenta con los
recubrimientos adecuados, el acero de compresion puede
pandearse y se produciria un colapso repentino.

El criterio que mas se utiliza en la actualidad, es el del
porcentaje balanceado, que asegura un comportamiento ductil
de la seccién. Supone un estado de deformaciones unitarias en
¢l cual simultaneamente se alcanzan las deformaciones maximas
permisibles para el concreto y el acero. Para el concreto se
supone una deformacién unitarfa de .003 vy para el acero su
deformacién a la fluencia.

El porcentaje balanceado puede calcularse con la
siguiente ecuacion:

jg 85Pi 1 6000
L™ X

fy 6000 + fy

El reglamento ACI (318-71) especifica usar como
méximo el 75%/o de la relacién balanceada para construcciones
normales y el 50°0 para construcciones en zonas sismicas. Se
deben estudiar las limitaciones y consideraciones que deben
tenerse en cuenta para que la seccidn sea ductil.

. Para secciones- T, el:procedimiento méas sencillo para

I

T
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que se logren disefios con las restricciones de que el refuerzo
longitudinal sea un porcentaje de la relacién balanceada es por
medio de tanteos vy se ilustrard mds adelante. Para vigas de gran
peralte aproximadamente mas de 50 c¢m. se deben colocar
warillas de refuerzo en las caras laterales. El porcentaje de este
refuerzo debe ser del orden de .2 a .5 por ciento del drea de la
seccion. Las cargas horizontales pueden hacer que los puntos de
inflexion sufran grandes variaciones de posicion y se
recomienda que una parte del refuerzo negativo maximo, del
arden del 25/ se prolongue a lo largo de toda la viga. La
mpacidad de momento positive debe ser del orden del 50%o0
gel momento negativo.

1.6.2 COLUMNAS

De acuerdo con el codigo ACI (318-71) las columnas
deberan diseflarse para resistir las fuerzas axiales que provienen
de las cargas de disefio de todos los pisos y la flexion maxima
debida a las cargas de disefio en un claro adyacente al piso que
se esti considerando. También se debe tomar en cuenta la
condicién de carga que da la relacién méaxima de momento
fexjonante a carga axial. En marcos de edificios debe prestarse
especial atencién al efecto de las cargas de piso no balanceadas,
tanto en las columnas exteriores como en las interiores, v ala
carga excéntrica debida a otras causas. Al calcular los
momentos en las columnas, debido a cargas de gravedad, los
extremos lejanos de las columnas, que son menoliticrs con la
sstructura, se pueden considerar empotrados.

La resistencia a flexion en cualquier nivel de piso debe
mroporcionarse distribuyendo el momento entre las columnas
mmediatamente arriba v abajo del piso en cuestién, en forma
;:op-;cional a sus rigideces relativas y condiciones de
restriccion. El miembro estara sometido a compresion y deben
considerarse los efectos de esbeltez. El efecto de sismo es muy
sgnificativo y deben consultarse las consideraciones especiales
goe es necesario tomar en cuenta.

El refuerzo longitudinal, estd limitado a un porcentaje
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minimo de 0.01 v a un maximo de 0.08 veces el drea total de
la seccion. El valor de 0.08 pocas veces puede alcanzarse por
restricciones de indole constructivo. Para zonas sismicas se
recomienda un maximo de 0.06. Hay criterios que recomiendan
reducirlo a 0.04. En general los valores de refuerzo deben estar
entre 0.01 y 0.03. El niimero minimo de varillas de refuerzo
longitudinal en columnas es de cuatro, por lo menos una en
cada esguina. Para columnas circulares se recomienda un
minimo de 6 varillas. Cuando los porcentajes de refuerzo
utilizado son altos, se hace necesario recurrir al empleo de
manojos de varillas, lo cual simplifica el armado. En general se
permite utilizar hasta cuatro varillas por manojo, pero la
mayorfa de profesionales dedicados a la construccion
recomiendan no utilizar més de tres. Las varillas deben ligarse
firmemente entre si. El 4rea del manojo se considera como la
suma de las areas de las varillas. La longitud de desarrollo del
mancjo es igual al de una varilla incrementado en ciertos
factores que dependen del nimero de varillas por manojo. Se
recomienda no cortar todas las varillas de un manojo en la
misma seccién. Los manojos evitan el congestionamiento del
refuerzo, sin embargo obligan a poner mds cuidado en los
detalles de empalmes vy dobleces. El recubrimiento del manojo
debe ser el de una varilla hipotética de tal diametro que su érea
sea el area del manojo.

En cualquier interseccién de viga y columna la suma de
los momentos resistentes de las columnas para la carga axial de
disefio debe ser mayor que la suma de los momentos de las
vigas a lo largo de cada plano principal en esa interseccién.
Cuando la carga axial es de magnitud significativa (mayor que
el 40%0 de la carga axial correspondiente a la condicién
balanceada), se debe colocar refuerzo transversal de
confinamiento; con este refuerzo se logra ductilizar el miembro;
solo trabaja en caso de que la columna sea sometida a esfuerzo
méximo; en condiciones normales no trabaja. También - debe
colocarse refuerzo transversal para los efectos de corte. La
separacién maxima para este refuerzo es de d/2.

Debe tenerse también especial consideracion en los
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detalles de cambios de seccion. Es comiin que las dimensiones
de las columnas se cambien al pasar de un piso a otro. Debe
consultarse las recomendaciones relativas a este punto.

1.7 RECOMENDACIONES GENERALES

En este inciso se presentan un conjunto de factores que
también deben tenerse en cuenta, ya que pueden influir en el
tamafic de la seccién o bien en la cantidad del acero de
refuerzo.

Hay proyectistas que para obtener determinados
esfuerzos de disefio, no utilizan los factores de reduccion ﬁ que
recomienda el cédigo ACI (318-71). Es recomendable que si
éste se utiliza o no, ser consistente.

Otra consideracién que puede hacerse es la de
redistribucién de momentos (Ver codigo ACI 318-71, seccidén
8.6). Asi mismo el criterio del proyectista para utilizar como
momento de disefio el momento a eje o bien el momento a
rostro.

Hasta aqui se ha tratado de dar un panorama general de
las principales consideraciones que deben tenerse en cuenta
para lograr una secciéon satisfactoria. A continuacion se
plantean los problemas mds comunes relativos a
dimensionamiento de secciones. En la mayoria de los casos solo
se indica la forma de resolver el problema. Se asume que el
lector esta familiarizado con el método de disefio utilizado,

&
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CAPITULO 2

RECOMENDACIONES DE CODIGOS Y
PUBLICACIONES ESPECIALIZADAS PARA EL

DIMENSIONAMIENTO DE MIEMBROS EN ESTRUCTURAS

DE CONCRETO REFORZADO

Basicamente el problema de dimensionar una seccién se

presenta de dos formas:

a)

b)

Es aquella en la cual no se exige ninguna limitacién
particular v el proyectista tiene absoluta libertad para
fijar las caracteristicas de la seccién, tanto en lo que se
refiere a las dimensiones de la misma como a la
cantidad de acero. Asimismo, es él quien decide las
caracteristicas de los materiales que va a utilizar. Es
légico que se piense en el gran nimero de soluciones
todas técnicamente correctas que pueden obtenerse, sin
embargo la eleccién se podrid efectuar basandose en
consideraciones econdmicas y constructivas.

Es la mas comun, vy es aquella en la que se presenta
alguna restriccion. Por lo general estas restricciones son
de tipo arquitectonico. Por ejemplo: Puede ser que se
fije un ancho determinado para la seccién de las vigas, y
no exista ninguna limitacién respecto al peralte,
entonces el proyectista tiene que fijar éste y encontrar
el acero de refuerzo. Otro caso serfa aquel en el que
existe limitacién con respecto al peralte, en cuyo caso
el proyectista selecciona el ancho y la cantidad de
refuerzo. También es corriente contar con una seccién
determinada y el proyectista se limita a encontrar el
acero de refuerzo. Cuando sucede este ultimo caso se
debe estar sequro que la seccidén que se ha escogido
satisface los requisitos para la seccién critica de la viga.
Mias adelante se presentan ejemplos que ilustran las
formas mas comunes que se utilizan para dimensionar
vigas de secciones rectangulares, vigas tipo T y
Columnas.
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2.1 VIGAS RECTANGULARES

Ya se ha mencionado en la Introduccién, que la
intenciénde este trabajo es procurar que la seccidon obtenida en
los tanteos preliminares, sea practicamente la definitiva. Sin
embargo estos tanteos iniciales, deben ser practicos;se evitardn
consideraciones que obliguen a refinar el procedimiento. Por
ejemplo, no se pensard desde el principio en hacer chequeos de
deflexiones, grietas, etc.

A continuacién se incluye la tabla 9.5 (a) del cédigo
ACI (318-71).

PERALTE MINIMO DE VIGAS, O LOSAS EN UNA
DIRECCION, CUANDO NO SE CALCULAN
DEFLEXIONES*

Peralte Minimo h

Libremen- Con un ex- Ambos extre- | En Voladi-
te Apoya- tremo con- mos conti- z0,

dos. tinuo. nuos.

MIEMBROS
Miembros que no soportan, o estdn ligados, a divisiones v otro
tipo de construccion susceptibles de dafiarse por grandes defle-
xiones. N
[Losas macizas L/20 L{24 L{28 L/10

en una direc-

i,

IVigas o losas L/16

L/18.5 L/21 L/8
mervuradas en

una direccion

Los valores dados en esta tabla se deben wusar
directamente en miembros de concreto reforzado no
presforzado hechos con un concreto de peso normal
(w = 2.3ton/m%) y acero de refuerzo grado 42, Para
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b)
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otras condiciones, los valores deben modificarse como
sigue:

Para concreto estructural ligero de peso volumétrico
dentro del intervalo de 1.4 a 1.9 ton/m>, los valores de
la tabla deberdn multiplicarse por 1.65 — 0.3_w, pero
no menos de 1.09, estando w medida en ton/m>.

Para refuerzo no presforzado que tenga una resistencia a
la fluencia distinta de 4200 Kg/cmz, los valores de esta
tabla deberdn multiplicarse por 0.4 + fyl?@O {fy en
Kg/ cmz). Pl b

ULTIMA O METODO

PLASTICO i

A continuacién se presenta la teoria basica del llamado

método de resistencia dltima. La ecuacidon de equilibric de la

seccién  es

un magnifico instrumento para dimensionar
secciones. La forma de utilizar dicha ecuacion se describe mas

adelante. C
2 — ¥
01 . C
g
d -y = T =
i
. a,\\Pbcf: ] 3 _I__,,__,.«._
P E" Ea=>&
[ R —— » 7
85f cab= fbdﬁf = Agfy
o Jafy o fH 0 F = W (Indice de Refuerzo)
85f1_ 85 fl
_ a

R T

W
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Mu = C(d - 32)

dw dw
Mu = .ssfgab(d_azz):ssfé ——— db (1 -

.85 B5(2)a

)

— f1
Mo =fl42, w (1-%¥n110 = féd%wu-.mm #c fund.

Mu/ b= Momento de Disefio (Si s¢ desea emplear los factores ¢ )

“ 1
'fmax: 5 ‘fba_l — 5 ! B, 0.85 fc 6000

{Zona Sismica)
fy 6000 + fy

PROBLEMAS QUE PUEDEN PRESENTARSE

1, Sélo se conoce el momento que acthia en la seccién.
Materiales a utilizar dependen del proyectista.

Pricticamente se conoce entonces el Momento de
Disefio, f'c, fy y los limites de porcentaje de acero. Como
imite inferior se tendra 14/fy y como limite superior. 5 Jbal.
El valor que se suponga de f se fija atendiendo a
consideraciones econémicas. Valores bajos de ¥ dan secciones
mas economicas. Cuando se desea reducir el tamafio de las
secciones se emplean porcentajes altos.

La experiencia ha demostrado que fijande la relacion
b/d se puede llegar a obtener resultados favorables. Se fija
pues un valor de b/d y luego se aplica la ecuacién de equilibrio
de la seccién. Hay quienes prefieren fijar la relacién b/h pero es
un poco mas laborioso.

La relacién b/d tiene influencia en el costo de la
seccién, ésto se analizard en el capitulo 4, Por el momento
diremos que las secciones mds econdmicas son las mas
peraltadas. La relacién b/d suele fijarse entre 1/4 v 1/2.

Los valores obtenidos de b y d, deberén aproximarse a
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sus multiplos de 5 mas cercancs.

A continuacién se indica la forma de resolver un
problema con la dificultad anterior:

a) Seleccionar el valor de ¥ {Por lo general se
supone igual a .5 de o bal. ). Se obtiene el
indice de Refuerzo W= ¥ fy/f'c.

b) De la ecuacién de equilibrio de la seccién M. de
Disefio = f'c bd?W {1 - .59W) v con el valor W
obtenido se despeja el término bd2. Por lo tanto
se tiene que bd“ = Constante. Si por ejemplo se
hubiera asumide b/d=:1/2, sbélo bastaria
sustituir en la ecuacién anterior v se obtendra el
valor de b y d respectivamente.

Aproximar los valores obtenidos a
multiplos de 5.
c) Se procede a encontrar el As (Area de Acero).
2. Cuando en el problema se fija alquno de los pardmetros

b 6 d, se reduce practicamente al caso anterior.

3. Las dimensiones de la seccién ya han sido fijadas. El
proyectista tiene que determinar el érea de acero. Sino
se ha especificado que tipo de concreto y acero se va a
utilizar, esta decisién queda a criterio del disefiador. Se
presenta a continuacién dos formas de solucionar este
problema. ‘

SOLUCION No.l1

C=T

Mu=T (d-a/2) = A, [y (d—3/D)

Mu =C (d-2/2) = 85§, ab (d—¥2)
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85 f7ab(d-2) = Ag fyr @-2)

fy As fy
a = = + Ag= Ko Ay Ec.No.2
85§ % 85 fu b

De la ecuacién No.l se tiene que As = Klf (d- P )
De la ecuacién No. 2 se tiene que a = Kofis

Para la ecuacidon No. 1 se supone un valor de a; en el
primer tanteg conviene suponer que a es .20 6 .25 de d. El
valor de As obtenido en la ecuacién No.l se sustituye en la
ecuacion No.2 y se obtiene otro valor de a. Este dltimo se
sustituye de nlievo en la ecuacién No.l, se obtiene de nuevo un
valor de As y se sustituye ofra vez en la ecuacién No.2... y asf
sucesivamente hasta que el valor de As permanezca casi
constante.

SOLUCION No.2.
Utilizando la ecuacién de equilibrio de la seccién:
Mu = bd2 f, W (1-.59W)
Mu
—_— W1l —.50W)
bd2f;
Constante = W (1 -.59W)
fe
Se obtiene el valor de W; jo =W —

fy

A, = T va
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La dificultad que puede presentarse en este tipo de
problemas es que al encontar ¥ sea mayor que .5 del
porcentaje balanceado. Hay dos formas de solucionarlo: La
primera implica una modificacién en b o en d. Se hace notar
que esta forma de solucionar el problema es la maés
conveniente, va que no altera en forma considerable el costo de
los miembros principales. En general es mds econdmico
modificar d.

La otra solucién que se utiliza cuando las limitaciones
- de tipo estructural y arquitectdonico impiden modificar las
secciones es la de colocar acero como refuerzo de compresion.
A este tipo de vigas se les llama de doble refuerzo o
doblemente reforzadas. Esta solucién puede elevar
considerablemente el costo, va que el consumo de acero es

elevado. Conduce a problemas de congestionamiento. Las

secciones de doble refuerzo son poco utilizadas, NUNCA SE
DIMENSIONA UNA SECCION PARA QUE TRABAJE CON
REFUERZQO DE COMPRESION, es por ello que no se trata en
este trabajo el tema. Su utilidad es mas que todo de tipo
practico. Se recomienda estudiar la forma de determinar el
acero de tension y compresion para una seccion de dimensiones
establecidas.

2,2 VIGAS T.
Requisitos: (Seccién 8.7 Codigo ACI 318-71)

En la construccién de vigas T, la losa y la viga deberan
construirse monoliticamente, o, de lo contrario, deberan estar
efectivamente unidas entre si.

El ancho efectivo del patin que se emplee en el disefio
de vigas T simétricas no debe exceder de la cuarta parte de la
longitud del claroc de viga, y su ancho a cualquier lado del alma
no debe de exceder de ocho veces el espesor de la losa, ni de la
mitad de la distancia libre a la siguiente viga.

En vigas aisladas, en las que solamente se utilice la
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forma T para proporcionar un irea adicional de compresién, el
patin tendrd un espesor no menor que la mitad del ancho del
alma, y un ancho total del patin no mayor que cuatro veces el
ancho del alma.

Para vigas que tenga un patin de un solo lado, el ancho
efectivo del voladizo no excederd de 1/12 de la longitud del
claro de la viga, ni de seis veces el espesor de la losa, ni de la
mitad de la distancia libre a la siguiente viga.

Cuando ol refuerzo principal en una losa que se considere
como patin de una viga T (no una nervadura en una losa
nervada) sea paralelo a la viga, debe proporcionarse refuerzo
transversal en la parte superior de la losa. Este refuerzo deberd
disefiarse para resistir la carga de disefio en la porcién de losa
requerida para el patin de la viga T. Deberd suponerse que el
patin actla como un voladizo. El espaciamiento de las varillas
no excedera de cinco veces el espesor del patin; y en ningim
caso serd mayor de 45 cm.

El tamafio de las secciones puede estimarse de la misma
forma que para una viga rectangular. La diferencia entre una
viga rectangular y una viga T, estriba en el célculo de la fuerza
de compresién, ya que la viga T, tiene un patin de compresién.
La mayoria de las vigas T, son parte de sistemas de piso. La
losa en la parte superior es la que actiia como patin de la viga
T. A continuacion se indica la forma de obtener el drea de
refuerzo para una viga T cuando se conoce el momento
flexionante, las resistencias de los materiales y las
caracteristicas geométricas de la seccidn.

Previo a la determinacién del As de refuerzo, se debe
determinar el ancho efectivo del patin (drea de concreto sujeta
a compresién). Los criterios establecidos por el codigo son
aproximados, y de ellos debe escogerse el que sea menor.

Investigar la forma como trabaja la viga. Se calcula la
posicién del eje neutro, si éste cae dentro del patin el
comportamiento de la seccion es igual al de una seccién
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rectangular cuyo ancho es el ancho del patin. Cuando el eje
neutro cae dentro del alma de la viga, es decir que la fuerza de
compresion no alcanza a desarrollarse totalmente en el patin; se
hace necesaria la contribucién del alma, para que ésta pueda
desarrollarse. Se tiene entonces que la viga trabaja como viga T.

Hay varios métodos para obtener el As en vigas T, casi
todos son aproximados y el disefiador puede escoger el que més
le convenga. Se presentan a continuacién dos de los mas
utilizados.

ler. Método

1. Se calcula en forma aproximada el As a tension, La
ecuacion a utilizar es la misma que para una seccidén
rectangular comin (Mu = As fy z}; el término z que
para vigas rectangulares comunes es (d — a/2) se
sustituye por 0.9d o bien por (d — t/2). Ambas
expresiones dan valores muy semejantes. Se tiene
entonces que As = Mu/fy z

2. Se obtiene el valor de la fuerza de tensién: T = Asfy

3. La seccion debe de estar en equilibrio T = C
Cpatin = 0.85f'c.bt

Calma = ¢ — cpatin

4 Se encuentra la profundidad a la que la fuerza de
compresion deja de actuar en el alma.

|| A .|

0.85f'c.b - - -_E:!J
NEUTRO

Calme = 0-85F°c. b’

'’ Calm:a
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5. Se calcula el punto de aplicaciéon de la fuerza total y
compresién Y.

Momentos (Por ej,: Con respecto a la parte Sup. del patin).

F. Total

F.  Tota = Cpatin + Calma

Se ajustael brazo Z=d — Y ¥ luego se calcula el nuevo As, As = Mu/ Fy. z.

6. Revisar las limitaciones de acero. Estas limitaciones
estan en funcién del alma de la viga T. El As debe de
ser menor de .5 del As correspondiente a la relacién
balanceada.

2do. Método

1. Separar las alas del alma de la viga.

2. Calcular el momento de las alas
Mf = (b-b') t 0.85Fc (d—t/2)
M As.fy (d - t/2.) Mt
= . - t . A T ee——
f ¢ SR AR

3 Malma = MTotal — Mf

As = Asy + Asy

4, Revision de las limitaciones de acero.
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Otras Soluciones

Este trabajo esta limitado a miembros de seccion
constante, sin embargo se considera conveniente presentar
como alternativa de solucion el tema de miembros acartelados.
Practicamente solo se hace mencidén de éste sin explicar las
bondades o inconveniencias del mismo.

Al disefiar miembros principales y cuando las luces son
muy grandes, los momentos obtenidos a ejes, o bien a rostro de
las columnas son muy elevados. Como por lo general son estos
momentos los que se utilizan como momentos de disefio, las
secciones que se obtienen para poder resistirlos, son de un
tamafio considerable. Si se piensa en utilizar estas grandes
secciones a lo largo de todos los tramos, es casi seguro que se
esté desperdiciando grandes cantidades de material y elevando
considerablemente el costo de la obra. Con el uso de las
secciones acarteladas se logran economias muy favorables, ya
que las secciones se disefian practicamente para el momento
requerido. Asi pues se tendran en las zonas de momento
maximo (Intersecciones de vigas y columnas), secciones grandes
y en el centro de las luces, secciones corrientes.

RECOMENDACIONES GENERALES PARA EL
DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS:

1. Analizar tipo de estructura.

2. Cargas a considerar. Se recomienda hacer un cuidadoso
analisis para las cargas vivas. Tener presente que para
fines de disefio las cargas deben afectarse de los factores
recomendados por el Cédigo. (U= 1.4D + 1.7L).

3. Debe considerarse el peso propio del miembro. Con
ayuda de la tabla 9.5 {a) del cédigo ACI (318 — 71),
presentada anteriormente, se obtiene una de las
dimensiones minimas que debe de tener la viga.

4, Materiales a utilizar. Limitar los porcentajes maximos v
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1l.

12

13,

14.

15,

16.

minimos de acero.

Asegurarse de las dimensiones de la estructura.

Método de Andlisis. Si es posible analizar la estructura
para diferentes condiciones de carga viva. Obtener
diagramas de corte v momento. Determinar momento
CRITICO.

Obtener las dimensiones de la seccién.

Ajustar la seccién obtenida, Utilizar recubrimiento
adecuado.

Determinar areas de acero requeridas. Acero
longitudinal.

Se recomienda hacer de nuevo un chequeo de la seccién
obtenida.

Disefiar anclaje. Revisién de las distancias que debe
prolongarse el Refuerzo. (Momento Negativo, Momento
Positivo, puntos de inflexién, apoyos, etc.).

Disefiar Refuerzo Transversal. (Revision del Corte).
Armado tentativo. {Si se disefla para zonas sismicas, es
recomendable tomar en cuenta las consideraciones

especiales que deben seguirse).

Revision de ductilidad. Asegurarse que el tipo de falla
de la viga va a ser ductil.

it de Deflexiones.

Revision de agrietamiento.
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23  DIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS:

De Comentarios al Reglamento ACI 31871 (Seccién
10.8):

“Los requisitos detallados de las Secciones 912(a) v
913(a) de ACI 318-63 que exigian ciertas dimensiones mfnimas
para los miembros en compresion, han sido eliminadas para
permitir el amplio empleo de los miembros en compresién de
concreto reforzado en dimensiones menores v estructuras
ligeramente cargadas, tales como residencias de baja altura y
edificios ligeros de oficinas”.

En las Secciones 10.8.2, 10.8.3 y 10.8.4 del mismo
codigo puede leerse en el sequndo parrafo:

“La idea basica de las secciones 10.8.2, 10.8.3 y 10.8.4
es que resulta adecuado disefiar una columna de dimensiones
suficientes para resistir la carga”.

Las columnas son elementos que generalmente estin
sometidos a la accién de carga axial y momento flexionante. Si
el momento actia solo en una direccidén suele llamarse a esta
condicién Flexocompresién. Si la flexién actha en dos planos
de simetria Flexion Biaxial

El procedimiento wusual utilizado en el
dimensionamiento de columnas es por TANTEOQS, Consiste en
proponer las dimensiones de la seccién transversal y segqun el
tipo de esfuerzo al que este sometido el miembro
(Flexocompresién o Flexion Biaxial), se disefia la columna.,
Métodos de Disefio para columnas existen varios, pero la
mayoria de éstos, quedan satisfechos cuando el porcentaje de
acero obtenido se encuentra entre los limites permisibles.

Si el proyectista tiene experiencia, es casi segquro que en
los primeros tanteos, ya utilice secciones cercanas a aquellas
P s q

que van a ser consideradas cormo definitivas.
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Para aquellos proyectistas que no tengan experiencia, el
procedimiento al principic va a ser un tanto laborioso. Sin
embargo si éste conoce los factores que alteran el
comportamiento de las columnas, tendra més criterio a la hora
de proponer una seccién, que aquel que la proponga en forma
arbitraria sin haber tomado en cuenta estos factores.

A continuacién se trata de dar una idea general de los
factores que deben considerarse en el disefio de columnas. Se
explican los procedimientos a seguir y los métodos mas
utilizados de disefio. La importancia de las columnas en una
estructura es de ler. orden, v se sugiere al lector que antes de
tratar de dimensionar una columna, estudie la teoria de su
comportamiento.

Para el proceso de disefio se supondra que ya se
conocen las dimensiones de la seccién; se recomienda respetar
las limitaciones siguientes:

a. Crlsmnas circulares: Por 1o menos 25 cm. de diametro.
Columnas Rectangulares: La menor dimensién de por lo
menos 30 cm. Area total no menor de 600 em?,
Algunos proyectistas consideran que la dimensién
minima para columnas en una estructura de concreto
reforzado debe de ser 30 cm.

b. La relacign b/h debe de ser mayor que 0.4

b
y—

bih > 0.4

c. Las columnas deberdn disefiarse con una carga y un
momento. El momento de disefio minimo, se obtiene
multiplicando la carga axial (P} por una excentricidad.
Se prevén excentricidades minimas para tomar en
cuenta las excentricidades accidentales debidas a una
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mala colocacién de los miembros y del refuerzo, no
uniformidad de los materiales y discrepancias menores
entre las suposiciones del andlisis y el comportamiento

real.

La excentricidad minima de 0.05 h para miembros con
refuerzo helicoidal, y 0.10 para miembros con estribos,
se han recomendado en los wltimos Reglamentos del
ACI, vy son valores conservadores.

d. Al concluir el proceso de disefio, los valores del
porcentaje deben estar comprendidos entre los minimos
v maximos especificados, pero de preferencia entre 0.01
y 0.03,

e La relacién del refuerzo en espiral, ~? S, No sera menor
que el valor dado por o

f.= 0,45( A -)_fi_
Ac .ﬁ!

donde fy es la resistencia a la fluencia especificada del refuerzo
en espiral, la cual no debe ser mayor de 4200 Kg/cmz.

EFECTOS DE ESBELTEZ: .~

Se entiende por efecto de esbeltez la reduccién de
resistencia de un elemento sujeto a compresién axial,
flexocompresién o bien flexién biaxial, debida a que la
longitud del elemento es grande en comparacién con las
dimensiones de su seccién transversal. En elementos cortos el
efecto de esbeltez puede despreciarse, no porque no exista, sino
porgue no afecta el comportamiento de la columna.

El efecto de esbeltez puede explicarse en forma muy
general de la siguiente manera:
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Efectos de Esbeltez.
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Suponer una columna articulada en sus extremos, sujeta
a carga axial y momento flexicnante. Esta columna equivale a
un sistema como el de la fig(2). El diagrama de momento
flexionante se presenta en la fig(3). Al aplicar la carga P al
sistema de la fig(2), éste se deforma como se muestra en la
fig.(4), v como consecuencia de esta deformacién, aumenta la
distancia de la linea de accién de la- carga P al eje de la
columna, lo que equivale a que crezca la excentricidad de la
carga en una cantidad y. Por lo tanto se tiene que M = P (e
+ v ). El incremento de momento que sufre la columna es lo
gue hace que la resistencia se reduzca.

La reduccién de resistencia por esbeltez también puede
deberse al desplazamiento relative que sufran los extremos de
la columna. El efecto de esbeltez es particularmente peligroso
cuando al plotear el diagrama de momentos M= Pe+ M.
debido a esbeltez, se obtiene un valor de momento maximo tal,
que es mayor que el momento maximo obtenido de plotear
unicamente M = Pe (Carga axial por excentricidad). A los
momentos debidos unicamente a la carga axial por la
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excentricidad se les suele lamar Momentos Primarios vy son los
que se utilizan para fines de disefio. Generalmente este
momento primaric también incluye al momento producido por
la consideracién de fuerzas horizontales.

Rigidéz a flexion de las vigas que restringen una columna:

Mientras mayor sea esta rigidez a flexién, es mayor el
grado de empotramiento de la columna en sus extremos y, por
lo tanto, son menocres las deflexiones de la columna y los
momentos adicionales Py.

Rigidez a flexion de la columna.

La rigidez a flexién de la columna tiene influencia sobre
la reduccion de resistencia por esbeltez, ya que mientras mas
rigida sea la columna, son menores sus deflexiones y por lo
tanto, el valor de los momentos adicionales py. La rigidéz a
flexién de la columna depende principalmente del tamafio de la
seccion transversal, del médulo de elasticidad del concreto, del
porcentaje de refuerzo longitudinal y de la longitud de la
columna. El efecto combinado del tamafio de la seccion
transversal y de la longitud, suele tomarse en cuenta en los
métodos de dimensionamiento mediante el parametro llamado
esbeltez de la columna, que se define como la relaciéon entre la
longitud v el radio de giro de la secciéon.

Duracioén de la Carga.

Cuando la carga actia por un periodo prolongado de
tiempo, las deflexiones aumentan por efecto de la contraccién
y el fluyjo plastico del concreto. Por lo tanto, aumentan
también los momentos adicionales y la reduccién de resistencia
por efecto de esbeltez. La influencia de la duracién de la carga
es mas importante mientras mayores sean las deflexicnes
adicionales.

Hasta aqui se ha pretendido dar una idea al lector de
los efectos que debe tener presentes a la hora de proponer una
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seccion para tratar de disefiar una columna.
Métodos de Dimensionamiento:

El dimensionamiento de columnas esbeltas en
estructuras comunes suele hacerse con métodos simplificados, y
en la mayoria de los cuales, los efectos de esbeltez no son
considerados. Dichos métodos se trabajan haciendo uso de los
momentos de Primer Orden o Primarios. La gran mayoria de
estos métodos necesitan del auxilio de diagramas de
interaccién, tablas, graficos, etc.

El método de disefio que a continuacion se propone es

el presentado en el Reglamento ACI 318-71 (Seccién 10.11)..

Es un método de amplificacién de momentos, y consiste en
obtener el valor de la carga axial P, y el momento flexionante,
M, en las columnas de una estructura por medio de un andlisis
de Primer Orden o Primario, v dimensionar la columna para et
mismo valor de P y para un momento amplificado J M, donde

J es un factor siempre mayor que la unidad. Al disefiar la
columna para los valores P y o M, el efecto de esbeltez es
considerado.

J = o S 1.0

Pu

1 ————

¢ Pc

Para miembros contraventados contra desplazamiento
lateral y sin cargas transversales entre sus apoyos, Cp, se puede
considerar como

¢, = 06+ 04 Mj/M
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Para miembros con posibilidad de desplazamiento lateral
relativo o con cargas transversales entre sus apoyos, Cm rede
crngiderarse igual a 1.

Los momentos M; y M5 son los momentos flexionantes
en los extremos del elemento, siendo Mg el momento
numericamente mayor.

P, es la carga axial de disefio. (Miembro a Compresion)
P, es la carga critica de Euler. La siguiente ecuacion da

la carga critica de pandeo de elementos de comportamiento
lineal:

g
TrEI

k1lu) 2

Pc =

El producto EI de la ecuacién anterior, puede
considerarse como:

Lclg Fc Ig
+ Es Ise ———e
5 . 2.5
El= El =
1+pga 1+ 8y

En estas ecuaciones, E, es el mddulo de elasticidad del
concreto, Eg el modulo de elasticidad del acero Ig, el momento
de inercia de la seccién total de concreto con respecto a su eje
centroidal, despreciando el refuerzo, Ise, momento de inercia
del acero de refuerzo respecto al eje centroidal de la seccién
transversal del miembro y By es la relacién entre el momento
maximo debido a la carga muerta de disefic y el momento méxi-
mo debido a la carga total de disedn, siemore positivo.

El término Kl, es la longitud efectiva de pandeo.
Depende del grado de restriccion de la columna en sus
extremos vy de la posibilidad de que exista desplazamiento
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lateral relativo. Para miembros sujetos a compresion
contraventados contra desplazamiento lateral, el factor de
longitud efectiva de pandeo, k, debe tomarse como 1 a menos
que el andlisis demuestre que se puede utilizar un valor menor.

En miembros sujetos a compresion no contraventados
contra desplazamiento lateral, el factor de longitud efectiva de
pandeo, K, deberi determinarse considerando debidamente el
agrietamiento y el refuerzo para el calculo de la rigidez relativa,
v debe ser mayor que 1.

En la préactica el factor K se determina con el uso de
nomogramas, o hien de alguna férmula. Para el calculo de k se
hace necesario conocer lasrigideces relativas de los miembros.

La longitud libre de pandeo, 1, de un miembro sujeto
a compresidén, deberd tomarse como la distancia libre entre
losas de pisos, vigas u otros miembros capaces de proporcionar
un apoyo lateral para el miembro sujeto a compresion. Cuando
existan cartelas, o capiteles, la longitud libre de pandec debera
medirse al extremo inferior del capitel, o cartela, en el plano
considerado.

El reglamento ACI 31871 indica que los efectos de
esbeltez, se pueden despreciar cuando ki /r sea menor que 34 -
12 MI1/M2. En los miembros sujetos a compresion no
contraventados contra desplazamiento lateral, los efectos de
esbeltez pueden despreciarse cuando kl,/r sea menor que 22.
Cuando el valor de kl,/r es mayor que 100, no se permite usar
el presente método, sino que debe hacerse un cuidadoso analisis
de los efectos de esbeltez.

En la relacién Kl /r, el término r, llamado radio de
giro, puede considerarse igual a 0.30 veces la dimensién total
en la direccién en que se considere la estabilidad del miembro
rectangular sujeto a compresién, y de 0.25 veces el didmetro
para miembros circulares sujetos a compresion. Para otras
formas de secciones, r se puede calcular a partir de la seccidén
total de concreto.
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En el capitulo siguiente (3), se desarrollard un ejemplo
que permitira la aplicacién de todos los factores mencionados
anteriormente y que ayudaran al lector a entender los
conceptos que no tenga claroes.

24 AYUDAS DE DISENO

Existen manuales y tablas que reunen diversas ayudas
de disefio. Se han elaborado con el propésito de simplificar el
calculo numérico que interviene en el dimensionamiento de
elementos de concreto.

Uno de los manuales mas utilizados, es el C.R.S.L
(Manual de disefic del Concrete Reinforcing Steel Institute),
que contiene ayudas de disefio para casi cualquier elemento de
concreto reforzado. Entre los miembros que con éste se pueden
disefiar, se tienen: Columnas cuadradas, rectangulares y
circulares. Losas en una direccién, losas en dos direcciones,
vigas, zapatas individuales y muros de contencién. Otros
manuales muy utilizados son los de la A.C.I. que pueden
utilizarse para los mismos propoésitos.

La forma de utilizar dichos manuales es la siguiente:

a} Se determinan en forma aproximada los esfuerzos a los
que va estar sometido el miembro (Ver capitulo 3),
ademas se escogen el tipo de materiales que van a
utilizarse,

b) Con estos datos se busca en el manual un miembro que
esté sometido a condiciones similares. Se obtiene en
forma muy aproximada, dimensién de las secciones y
refuerzo para las mismas.
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CAPITULO 3

METODOS APROXIMADOS PARA DETERMINAR
MOMENTOS Y CORTES EN VIGAS Y COLUMNAS

Existen métodos que proveen procedimientos
matematicos exactos para analizar una estructura. Sin embargo,
para propositos de “Estimar Secciones”, resultan un poco
laboriosos, Por otra parte, también existen otros métodos que
sin llegar a ser exactos, proporcionan los resultados con cierto
grado de precisién. Estos métodos, son en general mas sencillos
e incluso algunos de ellos son utilizados para propositos de
disefio.

En el presente capitulo, se explicaran los métodos de
CROSS A DOS CICLOS y el METODO DEL FACTOR, para
los andlisis de carga vertical y carga horizontal respectivamente.
Ademas se incluye el método que recomienda la A.C.I. para
propositos de disefio, con el fin de que el lector se familiarice
con é y vea en el mismo una valiosa ayuda como método
aproximado de analisis.

METODO DE LA A.C.L
Este método contiene coeficientes que permiten calcular
en forma aproximada los momentos y cortes, de marcos de
edificios que presenten claros y alturas de entrepisos usuales.
Deben de respetarse las limitaciones siguientes:
a- Las luces de los clarcs adyacentes deben de ser
aproximadamente iguales. El mayor de los claros no

debe de exceder en mas de un 20%o al menor.

b- La carga viva unitaria, no debe de exceder en mas de
tres veces a la carga muerta unitaria.

c- Las cargas deben de ser uniformemente distribuidas.



Momentos Positives:  Claros extremos

Si el extremo discontinuo no esté resgringido wL2/11
Si el extremo discontinuoc es monolitico

Con el apoy0O . ..ot el wL2/14
Claros interiores .............. A, wlL2/16

Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo interior
Dosclaros ... oviiiiiii i i e it e wL2/9
Momento negativo en las demds caras de apoyos o

INEEriOres ... ..vvier it ittt ia et ia e, wL=/11.

Momento negativo en las caras de todos los apoyos,

para

a) Losas con claros que no excedan de tres
metros, y

b) vigas y trabes en las cuales la relacién entre la

suma de las rigideces de las columnas y la
rigidez de la viga exceda de ocho en cada
extremodelcalaro ............ ...t sz/ 12
Momento negativo en las caras interiores de los
apoyos exteriores para los miembros constituidos
monoliticamente con sus apoyocs
Cuando el apoyo es una viga, o trabe de borde . . .. .. wL2/24
Cuando el apoyoesunacolumna ................ wL2/16

Cortante en miembros exiremos del primer apoyo interioil-lswLZ/ 2

Cortante en todos los demas apoyvos . . ............ wL/2
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METODO DE CROSS A DOS CICLOS

- . El presente método permite ‘analizar una estructura
(Marcos Planos), para diferentes condiciones de carga viva.
Analiza nivel por nivel independientemente,'y consider:  que
las columnas del nivel en estudio, se encuentran empotradas
arriba y abajo.
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Los conceptos basicos del Método, son los mismos que
utiliza el llamado “Método de Distribucién de Momentos de
Cross”. Se supone que el lector estd familiarizado con dicho
método, v por esta razén, se limitard a mencionar dichos
conceptos sin entrar en mayor explicacién de cada uno de
ellos. El lector que no esté familiarizado con ellos, puede
consultar cualquier libro de Andlisis Estructural.

3.1 CONCEPTO DE MOMENTO FIJO

Son los momentos necesarios que se deben aplicar a los
extremos de un miembro (estructura), para que los giros en
esos extremos sean cero. Es caracteristica de los momentos
fijos en miembros prismaticos, por ejemplo vigas con momento
de inercia I constante, depender unicamente del tipo de carga y
de la luz. En general pueden expresarse como el producto de
un Coeficiente y WL, en donde W es el tipo de carga y L la
luz. El coeficiente es independiente de las vigas adyacentes.

El procedimiento para determinar dichos momentos
{MF), se basa en la aplicacién de métodos tradicionales como el
Método de Area-Momento o bien el de Doble Integracién. Hay
tablas como la que se incluye al final de este capitulo, en la
que aparecen los coeficientes que deben utilizarse para
encontrar los momentos fijos de las condiciones de carga més
comunes. El lector debe consultarla.

3.2 RIGIDEZ Y COEFICIENTE DE TRANSMISION

La expresion K = 4EI/L se llama generalmente factor
de RIGIDEZ v se define como el momento necesario que hay
que aplicar en un extremo, para producir en este mismo un
giro de un radidn.

La expresién presentada anteriormente es vdlida
unicamente para miembros de seccién constante. Cuand® E
(Médulo de Elasticidad), es constante a través de toda la
estructura, la expresion anterior se expresa como K= I/L y se
le llama Rigidez Relativa.
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La rigidez estd en funcién de la seccién transversal del
miembro, y como ésta no es conocida inicialmente debe
estimarse.

Para_vigas rectangulares la inercia puede calcularse como
1/12 de bh3. Para vigas tipo T, se calcula como el producto de
un coeficiente C v de 1/12 b'hS. En donde b’ es el ancho del
alma y h el peralte total de la viga. El uso del coeficiente C, se
debe a consideraciones en las cuales se asume el efecto del
ancho b (Ancho que incluye las alas de la viga T), a lo largo de
toda la luz de la viga. Para mds detalle puede consultarse la
referencia bibliografica No.5.

El FACTOR DE DISTRIBUCION segun recordara el
lector, esta en funcién de las rigideces de los miembros,

Rigidez del Miembro

Factor de Distrib, =
Suma de Rugdeces de todos los miembros del nudo .
v la suma de estos factores para cada nudo debe de ser iqual a
1. (Método de Distr. de Momentos de Cross).

Como se ha mencionado anteriormente, uno de los
problemas con los cuales se enfrenta el disefiador, es que las
rigideces no son conocidas y por ello deben ser asumidas.
Puede asumirse como que éstas fueran iguales, y para encontrar
el valor del factor de distribucién para cada miembro, basta
dividir 1 entre el nimero de miembros que llegan al nudo. Esta
asumcion es particularmente vdlida, cuando se trata de
determinar el maximo momento en vigas.

Es interesante examinar el efecto que pueden producir
las variaciones de rigidez en un anilisis. Por ejemplo: Cuando
una columna se aumenta de 30 cm. a 35 cm. su rigidez se
duglica. El presente ejemplo pretende que el lector, comprenda
la importancia de asumir secciones iégicas, y a la vez que
medite el efecto que puede representarle, asumir algo fuera de
lo comiin. Para mas detalle puede consultarse la referencia
bibliografica No.5. '



El coeficiente de transmisién, que para miembros
prismaticos tiene valor de 1/2, es la relacién que existe entre el
momento transmitido a un extremo y el momento aplicado en
el otro. El convenio de signos que se adopta en este método
(CROSS A DOS CICLOS), y que también afecta al Coeficiente
de Transmisién, es diferente que el convenio que usualmente se
utiliza para el Método de Distribucién de Momentos de Cross.
Se hace énfasis en lo anterior para que el lector ponga especial
atencion en el inciso siquiente.

3.3 SIGNOS

La forma méas simple para determinar el signo de los
momentos, es visualizando la forma de la curva elastica. Se
consideran momentos negativos, cuando producen tensién en la
parte superior de la viga. Por otra parte se consideran
momentos positivos aquellos que producen tensién en la parte
inferior de la viga. Las figuras que a continuacién se ilustran,
aclaran la convencion de signos.

FIGURA — @ %\/‘
_ - _
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3.4 EJEMPLO DE DISTRIBUCION DE MOMENTOS EN
UN NUDO

3.3.1 Considere la estructura de la figura (d}, que
consiste en cuatro miembros empotrados en sus
extremos. En el nudo comun B, se aplica un
momento externo U.

C
N
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3.4.2 El problema consiste en determinar la magnitud
de los momentos inducidos en ambos extremos
de cada miembro.

3.4.3 Suponer que las rigideces relativas pueden

encontrarse por medio de la férmula K=I/L.

~ Por consiguiente puede encontrarse también los

factores de distribucién para cada uno de los
miembros.

K

Dox = e
X =

Con la expresién anterior se ha encontrado Dba,
Dpe, Dba ¥ Dpe.

3.44 El momento inducido en cada uno de los
miembros que llegan al nudo B, puede
encontrarse con cada una de las siguientes
expresiones:
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Mp, = Dy XU
Mbc Dbc XU
Mbd Dbd XU
Mbe = Dp XU

Puede comprobarse que Ebe = U

De acuerdo a la definicién dada de Coeficiente de
Transmisién (para miembros prismaticos = 1/2), la
mitad del momento distribuido para cada uno de los
miembros en B, debe transmitirse a su respectivo
extrerho empotrado.

3.4.5 Los signos de los momentos pueden deducirse
de la eldstica. Para los momentos de las
columnas no se han considerado signos.

3.5 EJEMPLO DE DISTRIBUCION DE MOMENTOS EN
UN NUDO

Considerar una estructura igual a la del inciso anterior.
(Figuras 3.4 (d) v 3.4 {e)). El momento aplicado en el nudo B
es igual a 80 Ton-mt. Suponer que la rigideces relativas ya han
sido calculadas y se han obtenido los valores siguientes: 15.5,
8.5, 14.0 y 17.0. Por lo tanto se tiene quefK= 155 + 8.5 +
14.0 + 17.0 = 55.0. Para obtener los factores de Distribucién
se aplica la siguiente férmula, D= ¥K/#K. Los valores
obtenidos son los siguientes:

Dba = .28 Dbhc = .15 Dbd= .26 Dbe = .31

El momento distribuido para cada uno de los miembros,
se obtiene multiplicando el factor de Transmisién de cada
miembro por el momento externo aplicado. (Mpg= Dy X U).
Se efectlta la operacién indicada anteriormente y se obtienen
los siguientes valores:

Mba = 22T-m Mbc = 12T-m Mbd = 21 T-m Mbe=25T-m



47

=10.5
12 [+ 2l
A S T I3 'D

El momento de 22 T—m. tiene signo (—); el momento
de 21T-m. tien signo {+ ). El momento de 22 T—m. transmite
a su respectivo extremo empotrade un momento de 11 T—m.
con signo (+ ). Por otra parte ¢l momento de 21 T-m.
transmite a su respectivo extremo un momento de 10.5 T—m.
con signo (—). El signo de cada uno de los momentos estd de
acuerdo al convenio adoptado. Tensién arriba, signo negativo.
Tension abajo, signo positivo. Consultese la figura (B) del inciso
3.3. Para los momentos de las columnas no se ha hecho
ninguna consideracién de signos.

3.6 METODO DE CROSS A DOS CICLOS APLICADO A
MARCOS DE EDIFICIOS

3.6.1 Como recordard el lector, con el Método de
Cross a Dos Ciclos, las estructuras son analizadas
nivel por nivel. Este andlisis se efecthia para
diferentes condiciones de carga, vy para cada uno de
los nudos de la estructura. (Nivel considerado).
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3.6.2 Suponer que se desea analizar el nivel 2 del
marco fig. (F) del inciso anterior.

El primer paso que debe darse consiste en aislar
el nivel en estudio. Suponer que para cada
tramo va a existir un determinado tipo de carga.

Las cargas deben transformarse a Cargas Ultimas si se
emplea el Método de Resistencia Ultima.

Carta Total = Carga Muerta + Carga Viva.
Carga Muerta = Carga que siempre esta presente en la

estructura.
‘Carga: Carga que en determinado momento, puede o
Viva = no estar presente en la estructura.

L - nr
Ir ‘ l e OV,
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De la definicién que se ha adoptado para definir Carga
Muerta y Carga Viva, se puede deducir que las condiciones de
carga eén una estructura, no son siempre las mismas; y que se

- deben a la variacion de la carga Viva.

Para ilustrar lo expuesto anteridrmente considerese gue en
un determinado momento, se presentan las siguientes
condiciones: (No son simultaneas).
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El lector puede observar que tanto en la fig. (f) como en
la fig. {.l), existe siempre la carga muerta, y que la carga viva
puede presentarse momentaneamente.. En el tramo BC y DE de
la figura (h), se tiene carga total (CM + CV) y en la misma figura
los tramos AB y CD, solo tienen carga muerta. Consideraciones
similares puede efectuar el lector para la fig. (i).

En el inciso 3.6.1 (Sequndo parrafo}, el lector puede leer:
“Este analisis se efectha para diferentes condiciones de carga, y
para cada uno de 1os nudos de la estructura™.

La forma de analizar cada uno de estos nudos es
considerando Carga Total en los tramos adyacentes al nudo
particular en estudio, v en todos los demas tramos de la
estructura, unicamente Carga Muerta.

Para el nivel en estudio, se tendrian las cinco condiciones
siquientes, seqin sea el nudo que se va a analizar.

Fa T W LW e

ANALISISNUDO A MWAMM
ANM’\/\J\A_N‘ ) &

ANALISISNUDO B N S St B S|
ANALISIS NUDO C e S e St Ol et
P Y

PR EL W

EF1e. J

Del andlisis de las cinco condiciones anteriores, se
obtienen los momentos miximos para cada uno de los apoyos. El
lector comprendera ficilmente que los momentos obtenidos
deben ser considerados como los momentos NEGATIVOS del
nivel en estudio.

El procedimiento para obtener los momentos positivos
méaximos, congiste en suponer 2 condiciones de carga para la
estructura (Nivel de estudio), en cada una de las cuales, luces
alternas se consideran con carga viva, (7= <at+<V)
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A continuacion se presentan las condiciones de carga a
que debe someterse el “Nivel en Estudio”, para obtener los
momentos positivos maximos.

Fari e i Y lataa aV oV 3
(A A e LIVt S BV R W . A VL VLY
=N B C D E
FIG. K
PASNAAANG Fa e a W W V]
o = e e e e
A B C D =
Fia. L.

Las condiciones de carga que presenta la fig. (k),
permiten encontrar los momeritos positivos méximos para los
tramos AB. y CD. Las condiciones de carga que presenta la fig.
(L), permiten encontrar los momentos positivos maximos para
los tramos BC v DE.

A los momentos obtenidos (momentos Positivos), se les
debe hacer una correccién para obtener los momentos finales,
Dicha correccion se explica en el inciso siguiente; Su
justificacion, puede encontrarla el lector en la referencia
bibliografica No.5.

3.7 EJEMPLO

A continuacién se desarrollard un ejemplo, que ayudars a
comprender el Método. En el presente ejemplo, unicamente se
determinaran los momentos negativos y positivos (MAXIMOS),
para las vigas.

El arreglo que se sugiere en cuanto a la forma de tabular
los resultados y de la secuencia a sequir, evitaran que el lector se

confunda.

Desarrollo del ejemplo:;
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Suposiciones que se han hecho;

1. Todas las rigideces son iguales a 1.

2. Factores de Distribucién; 1/No. de miembros que llegan
al nudo.
3. Miembros prismaticos. Coeficiente de Transmision igual a
1/2.
4. Para cada tramo se considera un tipo de carga XX. Los

momentos fijos para Carga Total y Carga Muerta se han
obtenido con ayuda de la tabla que aparece al final de
este capitulo. Los valores obtenidos son los siguientes:

Mf. de Carga Total (1.4Cm + 1.7Cv) MF. de Carga Muerta (1.4Cm)

MFab = MFba= B80T-M MFba = 50T-M

MFbe = MFch = 38T-M MFbc = MFcb = 20T-M

MFcd = MFd¢c = 75T-M MFed = MFdc = 25T-M

MFde = MFed = 60T-M T MFed = 30T-M

Luces

AB = 7.00 Mts

BC. = 4.00 Mts

D = 6.50 Mts.

DE"s = 5.50 Mts.

A B C D

F. de Disr. 1/3 14 1 1/4 1/4 | 1/4 1/4 { 1/4 —IE-E
ME. CM. S0 1 -20 =20t -25 =25 1 -30

MFE. CT. 400l +47 180 ) 38} 35|38 |75 | +44 |75 | 60} £32 )60
Dist. +-Trans.
| Suma
| 20, Distr,

Momento Max.
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Anilisis de Nudo A. (Ver fig. (j) del inciso 3.6.2)
F. de Distr. 1/3 /4 11/4
MF. CM. L1700
MF. CT. -80 80 |2 PO
Dist. +Trans. |- 8 | | TRANS = V4 x Vax(80-20)
Suma -88
20. Distr. 29
Momenta Max. |-59 - FIiG. N

A la diferencia de momentos (80 — 20— 60 ). se le llama
momento de Desbalance. Los momentos de Desbalance, que
corresponden a los nudos adyacentes al nudo en estudio, son los
momentos que se transmiten. Para el nudo que se analiza, solo se
tiene un momento de desbalance a transmitir. Este momento se
obtiene de la diferencia ( 80 — 20 = 60) de momentos fijos
debidos a CT. y CM. respectivamente.

Momento a Transmitirse: 60 X 1/4 X 1/2= 8 {Signo ?)

Suma= Suma algebraica
Zo. Distr.= 88X 1/3 =29

El signo que lleva el momento que se transmite del nudo
B al nudo A, es negativo. (El lector puede referirse a la fig. (n).
Leera .8,

Si se ha comprendido bien la convenciéon adoptada para
los signos de los momentos, el lector lo encontrara légico.

Para aquellos que no visualicen bien, el criterio adoptado
en la convencién de signos, pueden utilizar el siguiente
procedimiento por medio del cual se llegan a obtener los signos
de las transmisiones en forma mecanica. (Sin ser razonada).




53

1. Suponer que en un nudo cualquiera se tienen los momento

siguientes:
-180 | 40

La diferencia es el Momento de Desbalance. (180 — 40)

2. Si el nudo quisiera nivelarse, es logico que se pensaria en
el procedimiento siguiente: Al momento del lado izquiero
(—180), se le sumaria una cantidad XX con signo positivo
(+) v a la cantidad del lado derecho (—40), se le sumaria
una cantidad con signo negativo (—), va que de esta
forma los valores del lado izquierdo decrecerian y los del
lado derecho aumentarian, lo que tenderfa a balancear el

nudo. Por Ej:
180 | - 40
0+ -70
=l1g | -110
3. El signo que lleva la transmisién es contrario al signo dela

cantidad agregada al respectivo lado del nudo. Ej: Para el
lado izquierdo del nudo se le sumo (+ 70}, por lo tanto el
signo de la transmisién es negativo (-). Para el lado
derecho del nudo se le sumo (—70), por lo tanto el signo
de la transmisién sera (+).

Analisis de Nudo B. (Ver fig. (7} del inciso 3.6.2)
F. de Distr. /3 14 | 14 ya | 1/4
. CM. -50 {-20 455 1-25
MF. CT. - 80 -80 |-38 -38 |-b°
Dist. + Trans, -13 |- 2
Suma 1/4 (93-40),1-93 |-40 (1/4(93-40)
20. Distr. “Hi13 }-13 B
Momento Max. -80 |-53 B e uincauii et S

TRANDS = /2x /2 x 8O
TR ANS = /4% l/zx(5’>8*2.=:“p)gi" ‘

OF IMGENIER]

LI TE LA

{‘.
.'.\()L » )
=
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El lector debe de recordar que los momentos que se
transmiten al nudo en estudio, son los momentos de desbalance
de los nudos adyacentes.

Anilisis de Nudo C.
B C D

¥ de Dists. 14 | 1/4 174 | 1/4 14 1 1/4}
. MF. CM. - 50 -30
| MF.CT. 38 Jwaxy2), 1 -38 [-75 Jyaxap) 195

Dist. + Trans. 2 1- 6

Suma -36 1-B1

20. Distr. 148136 1= 11 1411 | 174 (81-36)

Momento Max. -47 1-170

Para los Nudos D v E, se sigue un procedimiento similar al
utilizado en los nudos anteriores.

Tabulacion Final
B C D

A,
F. de Distr. 1/3 1/4 | 14 14 | 14 14 f1/4 1/3
MF. CM. -50 §-20 -20f-25 -25 1-30
MF. CT. -80 |+47 {-80]-38{+35])-38] -75| +44f -75 |-60] +32] =60
Dist. +Frans. - 8445 ]-13]- 2_£1 42| -6 4+ 4].-7 ‘10_*4' 6/f-{
Suma -88 | +8%]-93{-40] - 1"]-36] -81] +4*] -82 {-70] + *¥3] -64
20, Distr, +29 +131-13 -11 | +11 + 3]-3 +21
Momento Max.| -59 1 460 | -80 | -53 | +35 ]| -47| - 70| +52f -79 |-73]| +41 ] -43

El valor numérico de los momentos positivos (al centro

de las luces), fueron obtenidos con ayuda de la tabla que aparece
al final del capitulo.
Correcciones:
Pueden expresarse por la siguiente ecuacién:

Correc. = — 1/2 M (1 + C. de Distr. ) ]

L

i bt 1L e
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C=-12 (-8B (14 U3 =4 5
C=.12 (1310 + /4y =+ 8
C=.12 (-2 A+ Y4 =4 1
Co-12 (2 (A4 14 =_ 1
C=-12 (=6 (L+ 14 =+ 4
C=-12 (7 U+ U4 =+ 4
C=-12 ()0 + 14 =+ 6
C=-12 (-4 QA+ 1/3) =+ 3

Fl lector debe analizar bien }la Tabulacién Final. Yase indico
anteriormente que la justificacién de las correcciones paralos mo-
mentos positivos, puede encontrarse en la referencia bibliografica 5.

3.8 DETERMINACION DEL CORTE

En general, para cada uno de los tramos de una estructura si-
milar al nivel que se estudia (cualquier nivel de un marco plano), el
corte para cada tramo puede determinarse como la suma del corte
de una viga simplemente soportada, mas una correccion debida a
la diferencia de los momentos que actian en los extremos de la viga.

V = Corte dec una viga simplemente soportada.

V=V T Correccidn

vr=V i- My — My Mx = Mom. Mayor.
Luz My = Mom. Menor.

Ejemplo:
Considerar el tramo AB .“del Nivel en Estudio™.
Suponer que V. = 45.2 Ton.

My = 80 Ton-m. My = 5% Ton-m.
+ Cortcen A = 42.2 Ton,
vr = 452 _ 30-39
7.00

Corteen B = 48.2 Ton.

! L
-(JV-'- e

El procedimiento anterior es perfectamente vélido para los
tramos exteriores. Para los tramos interiores las condicionesde
carga consideradas para obtener los momentos mdximos, no son
del todo apropiadas para obtener los cortes mdximos. Sin em-
bargo ¢l procedimiento ilustrado anteriormente permite obtener
valores muy cercanos a los reales. El error que se obtiene con
este procedimiento es del orden de 5%0. En la referencia biblio-
grafica No. 5, puede encontrar el lector mayares detalles al respecto.



56

3.9 REDUCCIONES’

En el analisis de una estructura, los miembros usualmente
se representan con sus distancias a ejes. Estas distancias deben
utilizarse para obtener los momentos. Para el disefio de vigas
podran utilizarse los momentos en las caras de los apoyos. Los
momentos de disefio (momentos en las caras de los apoyos), se
obtienen reduciendo los momentos de las vigas calculados en el
eje de las columnas.

Las reducciones que pueden aplicarse son las siguientes:
Para momento al centro = Va/é’

Para momento en los apoyos = Va/3

ROSTROY ] Els e

e /!

BEJE DE VIGA__ _ __ | . /% |
|

e ||
|

= AMCHO COL..
f oW
——

La justificacién de dichas reducciones puede
encontrarlas el lector en la referencia bibliografica No.5.

EJEMPLO:
Se contintia desarrollando el ejemplo del Nivel en

Estudio. El lector debe suponer que los siguientes valores de
corte, que se dan para cada uno de los tramos, €5 el obtenido
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de considerar cada uno de las vigas de los respectivos tramos,
como vigas simplemente aportadas.

Vab = 45.2 Ton. Vbc = 35 Ton. Ved == 4] Ton.
Vde = 43 Ton.

Recordar valor de las luces:

Lab = 7.00 Mts. Lbc = 4.00 Mits. Led = 6.50 Mts,
Lde = 5.50 Mts. Suponer a = 0.70 Mts.
A B C D
Momen-
to Max. }-59 |+60 }-80 [+53 |+35]-47|-70|+52]-79] -73 |[+41 [-43
Corte (V}45.2 452 1 35 351 41 41] 43 43
Reduc,
Va/é 5 3 3 2 2 3
Reduc.
Va/3 5 3 4 4 5 b 5 5
Mom. de .
Disefio §-54 |+57 |-75 |-49 {+33)-43 | -65{+50{-74] -68 {+38 |-38

3.10 DETERMINACION DE MOMENTOS DEBIDOS A
CARGA VERTICAL EN COLUMNAS:

Los momentos para las columnas exteriores, pueden
obtenerse directamente de la “Tabulacién Final”. Para
ilustracion, considere €l momento méximo exterior de la viga
AB. El lector puede comprobar que el correspondiente valor es
99. Este momento debe ser igual a la suma de los momentos de
las columnas que Negan al nudo A, y de ser distribuido en
forma proporcional a las rigideces de dichas columnas. Para las
columnas que llegan al nudo E, se debe sequir un
procedimiento similar.

Los momentos para las columnas interiores, no pueden
obtenerse de los registros que se tienen en la tabulacién final,
va que los momentos maximos obtenidos en éstos, proceden de
considerar carga total a ambos lados del nudo considerado. La
mayoria de los codigos especifican que para los tramos
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interiores, el momento para las columnas debe ser obtenido de
una condicién de carga que considere ‘“Carga Total”,
unicamente de un lado del nudo en estudio. Sin embargo las
cargas totales deben ir en forma alterna, es decir un tramo si y
otro no, etc. Las condiciones son similares a las utilizadas para
obtener los momentos positivos méximos en las vigas. Para
flustrar lo expuesto anteriormente se procederd a obtener el
momento que absorven las columnas que llegan al nudo B.

Considerar las condiciones de carga siguientes:

' — C.v.
e S e e cm.
A B c o =1
A B C D
E. de Distr. 1/3 1/4 1 1/4 1/4 [1/4 /4 }1/4
MF. CM. -20 L 20- 230
MF. CT. 80 g0 1 Lias 75
Dist. 4+ Trans. | sks j+ gk =)= 7
Suma -93 | -13 N B
20. Distr.
Momento Max.

El momento de desbalance de la condiciéon de carga
considerada, diferencia entre los momentos (en el arreglo
anterior, correspondiente a la casilla donde se lee Suma), ¥ que
para nuestro caso es 93-13 = 80 Ton-m., es el momento que
debe repartirse en forma proporcional a las rigideces de los
miembros que llegan al nudo. El lector debe de recordar que
todas las rigideces, se supusieron iguales a 1. Se tiene entonces
que la suma de las rigideces de las columnas que llegan al nudo
es 0.5. Momento que absorven las columnas 0.5 x 8o.= 40
Ton-m., Este valor debe repartirse entre las dos columnas como
se ha indicado anteriormente. El factor de cada columna es
0.25 por lo que cada columna va a absorver un momento de 20
Ton-m. Para obtener el momento en las columnas C y D, el
procedimiento es el mismo.
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CARGA HORIZONTAL

Tratar de presentar en forma condensada un método
gque permita analizar ¢l efecto de las cargas horizontales (Sismo,
Viento, etc.), es sumamente dificil; ya que es un tema muy
amplio v solo el hecho de tratar de introducir al Tema al
lector, conduciria a entrar en consideraciones que estdn fuera
de los propdsitos de este trabajo.

Practicamente se hace necesario suponer que el lector
estd familiarizado con las ‘‘Recomendaciones para Disefio
contra Fuerzas Horizontales” que dicta el codigo asismico
“RECOMMENDED LATERAL FORCE REQUIREMENTS”,
redactado por '‘Structural Engineers Association of California
(SEAQC), v que es el método que se va a sequir en el presente
trabajo. Para el lector que no esté familiarizado con dichas
recomendaciones, puede consultar la referencia bibliografica
No.6 (“CONSIDERACIONES EN EL ANALISIS Y DISENO
DE EDIFICIOS DE CONCRETO REFORZADQ SUJETOS A
CARGA SISMICA", Tésis del Ing. Juan Carlos Sandoval
Shannon), que puede utilizarse como guia para los propositos
que persigue el presenie trabajo.

En forma muy general puede decirse que el interés
particular respecto a las fuerzas sismicas para los propositos
establecidos en la introduccién pueden resumirse de la siguiente
forma:

A- DETERMINACION DE LA FUERZA SISMICA

a) DETERMINACION DE la fuerza Total Lateral

Sismica.

b) Distribucién de la fuerza Lateral Sismica por
Nivel.

c) Distribucién de la fuerza Lateral Sismica por

Marco
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60

d) Se desprecia el efecto de TORSION,

El corte lateral por nivel se considera aplicado en el
centro de masa de dicho nivel; la resultante de las fuerzas
resistentes se considera actuando en el centro de rigidez del
citado nivel. En consecuencia, si el centro de masa y el centro
de rigidez coincidiesen, no existiria efecto torsional, por lo que
se requeriria Unicamente precisar el corte directo resistido por
cada marco. Investigar el concepto de torsidon accidental
minima.

Los conceptos anteriores se van a tratar de explicar mas
adelante pero en forma muy general. Cualquier duda que el
lector tenga en cuanto al uso de determinados coeficientes, etc.,
puede solucionarla consultando cualquiera de las dos referencias
mencionadas anteriormente. . Asimismo los efectos que la
Torsién puede llegar a presentar en una estructura deben ser
analizados con mucho cuidado.

B- DISTRIBUCION DE LA FUERZA SISMICA A LOSl

MIEMBROS QUE VAN A RESISTIRLA (COLUMNAS).

El corte lateral sismico por nivel debe ser distribuido a
los marcos resistentes en el sentido de aplicacién de la carga, en
proporcion a las rigideces de éstos.

Cuando ya se ha obtenido el corte que cada marco va a
resistir {Corte para cada uno de los niveles del marco), se
procede a distribuir éste, entre los elementos que van a
resistirlo. En un marco plano, los elementos resistentes de las
cargas laterales, son las columnas.

Para distribuir este corte a las columnas, se va a utilizar
el llamado “METODO DEL FACTOR”. El presente método ha
sido propuesto por la ‘“PORTLAND CEMENT
ASSOCIATION", y permite distribuir el corte sismico por nivel
en base de las rigideces (relativas) de las columnas. Mis
adelante se desarrolla el citado método.
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C ESFUERZOS QUE LA FUERZA SISMICA PRODUCE
EN LOS MIEMBROS RESISTENTES

Determinar el wvalor de momentos, cortes y cargas
axiales debidas al efecto del sismo. La combinacién de estos
valores con los obtenidos del analisis de carga vertical,
producen los esfuerzos de Disefio.

3.11 METODO DEL FACTOR. (P.C.A.)

El presente método provee un excelente procedimiento
para determinar los momentos en estructuras sujetas a cargas
horizontales. Si bien no es un método exacto, estd muy cerca
de la = realidad, pues utiliza un método matematico exacto.
Los buenos resultados que se obtienen, se deben a que es un
procedimiento abreviado del método de Distribucion de
Momentos. Sin embargo fue concebido en base a los principios
de Pendiente Deflexion. '

a- Se calculan las rigideces relativas de todos los miembros
de la estructura (K = I/L).

b- Caleulo de los factores de “RIGIDEZ DE NUDO”.

F =K X Ky
Km
Donde:
F: Factor de rigidez de nudo.
K,  Rigidez de la col.abajo del nudo.

Sumatoria de las rigideces de vigas que llegan al nudo.

A

Ky Sumatoria de las rigideces de todos los miembros que
llegan al nudo.
c- Los puntos de inflexién de todos los miembros estan a

la mitad de sus longitudes.
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Ejemplo:

Uno de los marcos de un edificio totalmente simétrico,
es similar al de la figura que se muestra a continuacién. Los
valores de las fuerzas sismicas (por nivel para cada marco), asi
como las rigideces relativas, aparecen incluidas en la figura.

TO%
8 2 z
1 | 1
e = Tz
1 | |
4—> 2 =
2 2z 2
F o g vy JEERw - - -
A B C A =3 c
I‘ [=Male] }L .0 ;,
Factores de Nudo para Nivel 3.
v 2+ 2 2
EieA = 1 EeB =1 =80 EjeC=1— =457
2+ 1 24+1+2 2+
Corte en Columnas (Nivel 3).
Corle Tolal = 8§ Ton
67
V.para Col Eje A = = 2.50Ton
67 180467
80
V.paraCol gje B = B8X e~ = 3.00Ton.
67+ 80+ 67
67 2.50 Ton.
V.paraCol.gjeC = =
67+ 80+ 67 800 (Total)

Factores de Nudo para Nivel 2.

3.00M

3.00

4 .00

e ————
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2 2+12 /1/
FjeA = 1| e 50 EjeB= 1l - 67 EjeC=a = 50

14241 ) . 182+ 241 1+2+1

Corte en Columnas {Nivel 2)

CorteTotal = 8 + 6 = 14Ton
VoparaCol gje A = 1dx —— S0 = 419Ton

50+ 67 +.50
V.paraCol.ejeB = 14x .87 = 562Ton

50+ 67+ .50

50 419 Ton.

VparaCol gjeC = 14x =

S0 + 67+ .50 14.00 (Total)

Los cortes que se han obtenido, pueden suponerse
actuando a la mitad de las alturas de las columnas de los
respectivos niveles para los cuales fueron calculados. Los
momentos de sismo se calculan al multiplicar los cortes
obtenidos por la distancia entre el nudo considerado, y el lugar
donde se suponen actuando dichos cortes (Mitad de las
columnas).

Altura de Col
2

M.deSismo = CorteenCol X

Las figuras siquientes ayudardn a aclarar los conceptos
anteriores. Se presenta el diagrama de momentos de Sismo para
el Nivel 2. Para cualquier otro nivel el procedimiento es el
mismo. El lector debe tener presente que los momentos
encontrados se deben unicamente al esfuerzo de corte. No se
ha considerado los efectos de Torsién Accidental minima que
recomiendan los cédigos.
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7#
2.50 Tou. oo 2 .50
== e B0 = |3.00MTS.
.50
J‘
L5
== o == ,
T, Ten oy [20oMTS
’L
M=V x hb
. - b o 4
=X = c

Diagrama de Momentos. {No est4 representado a escala).

TODOS LOS VALORES DE MOMENTQ EN TON.-M.

G 47 10.04

.29 8.43 .29
3.8 420 3.715

10.04 | .47
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Momentos en Vigas. (Se distribuye en forma proporcicnal a las
rigideces de las vigas).

NUDOo B
Ml +M2 = 4.50 + 843 = 12.93 TonMt
4.80
A 5
&) (.&l_ M) = a0 = 05 M) = M
2+2 1
r'\4
‘8' G Mi= My = 6.47 Ton-Mt.

Diagrama de Corte. (No esta representado a escala).

TODOS LOS VALORES EN TON.

10.0 o. 47
¢ D G Do

&.47

SO0 M. [V R = w S
A 2 B c

V = D.O4+@ﬁ-7 :2.75 Toon. V :6.47+ 0.0 d= =2-.?S Tort.
C.CD .00

2.50 Ten 3.00 Tow. 2,50 Tons-
=] —
2,75 Tor, 275N
409 7o =62 Tent 417

A - c
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3.12 EJEMPLO:
Estimar la seccidn de:
a) Viga Nivel 1 (Marco C).
b) Columna 2-C (Nivel 0-1)

De la siguiente estructura

L 1L 2. A ,
A _1
A -«
4. LOM,
B .S
1%
1SMAD 3 4.60
C -+
4.6
D L
1 t 1
[ 1 |
1i s 3
pl,AL.lTA
Niv.—- 4 -
B.00 M,
2 -«
2,00
Z. o+
2,00
i +
520
O e —— -
L T QM. " T-6OM.

ELEVACION

MATERIALES A UTILIZAR: CONCRETO: 210 Kgfem?2
ACERO: 2800 Kgfem2

Suponer que la presente estructura serd utilizada para apartamentos y oficinas.
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ANALISIS PARA CARGA HORIZONTAL

Cortante total en la base= V= keew

El término KEC es llamado “coeficiente sismico”.

K v E son coeficientes que dependen del tipo de estructura;
para el presente caso los valores son 0.67 y 1.00

respectivamente.

El valor de C puede determinarse con la siguiente
férmula: :

C = ———— DONDE T = Periodo de Vibracidm Fundamental

3VT~ de la Estructura

T T —er— . (Sistema Métrico)

hn = Alturg de la Base al nivel N.

D - Dimension de la Planta del edificio en la direccién
paralela a la fuerza aplicada.

0905 x 14.50
T = = .34 sepundos
\ ’ 15.20
.05
C = = 072

\' KECW - 067 x1.00x .072 xW = .048 W

i}

W - Carga Permanente Total (Cargas de Trabajo)
Para terraza puede considerarse = C.M.+ 090 C. V.
Para resto de niveles= C.M. + 259/0 C.V.
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Nivel Cargas Consideradas Wy hy Wxhy JFx
Ton. Mis. Ton-Mt. | Ton.
4
Losa c}"“
R
Vigas (Sentido M1 4¢a)
oy
Vigas (Sentido MfNimero)
Impermeab, ¥ Acabados.
Tabiques
0 %/0 de Carga Viva
115 14.50 1667.50) B.67
3
Peso Nivel
Peso Columnas de Nivel
3a4
25 ©/o de Carga Viva
142 11.50 1663.00] B8.65
Peso Nivel
2 Peso Cols. Nivel {2-3) 142 8.50 1207.00] 6.28
Peso Nivel
1 Peso Cls. Nivel (1-2) 142 5.50 781.00] 4.06
[4] Peso Col, (Nivel 0 - 1) 30 0.00 0.00 0.00
= 571 5318.50
V = 048W = 048x571 = 27.41 Ton
P V. Wy hy
= Wx by

Fx = Fuerza de Sismo por Nivel.

El lector puede comprobar que en el sentido que se
aplica la fuerza sismica, la estructura presenta 4 marcos para
resistirla. -

Se supone que los 4 marcos tienen la misma rigidez, por
lo tanto cada marco resistird por nivel Fx/4.
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Toiy

217 —>»

2. —>

=7 —r

l.o2 —>»
- Ty —
| Z 3

Con la fuerza sismica por nivel para cada marco, se
puedn obtener los momentos que produce la carga sismica en
cada uno de los nudos del nivel considerado.

El lector debe tener presente que no se han considerado
efectos de torsion (ni siquiera los de torsién accidental que es
el minimo que recomiendan los codigos), que pueden aumentar
el corte en cada uno de los miembros y por lo tanto que
producirin un aumento en los momentos debidos a carga
sismica. El efecto de torsién en estructuras asimétricas puede
ser considerable. El lector debe investigar con cuidado dichos
efectos en la estructura que tenga que disefiar.

El lector recordard que uno de los problemas iniciales
con los que se encuentra el disefiador al tratar de dimensionar

una estructura es el de estimar las rigideces de los miembros.

La estructura en estudio se analizard para 2 casos:

=

Todas las rigideces son iquales a uno. Analisis 1.
2, Rigideces que estima el proyectista (Debido a
experiencia, otros factores). Analisis 2.

Los resultados seran discutidos.
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Andlisis 1. (Todas las rigideces iguales a 1).

FACTORES DE NUDOS

+ (Wi 2)

3 | | | F. = l—l‘,i_—ll_'ﬂ—':@?B

< : : Fe = | mdigr— =50

! N ' _— 1+r‘+l —e.53
| ' |

o L o
1 2 3
Distrib. de F. de Sismo a cada Miembro

Corte que actiia entre niveles 1 y2 F=5.90Ton

33
Vi = V3= X590 = 168 Ton
33 + 50+ 33

50

- - x590 = 2.54 Ton.
33 + 50 + .33

V2

il

Corte que actia entre nivelesly2 F =6.92.

33
Vi = V3 = x6.92 = 197 Ton.
33 4 50 + .33

.50
V2 = x6.92 = 298 Ton.
. 33 +.50 + .33
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e et N
1.6852 ;_—:_'_%.‘54’ e
1.S0M .
2.7 M
lﬁ'l == ;iz.‘ia =+
197
T A E————
(.00 7.4
2,42 8.20 5.42
2.52 z.81 2552
7"14 6'00
Aralisis 1 para carga Vertical
g s ey
! l
1 I 1
) ! !
o T ——
- i 1 2 =3
Diz = D32 = e = 0.33
1 41 41
Dyy = D3a= ..._._1_.....__. = 0.25
141+ 141
Carga Total (1.4 CM+ 1.7 C.V.)= 4.82 Ton/M
Carga Muerta = (1.4 CM) = 2.92 Ton/M
Mg = —WL2_ = _482x (6012 2320 TonML.
12 12
MFem = M 14,05 TonMt.
12
My Centro = __WLZ _ 4820602 50 onmt

24 24
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1 2

F. de Disty. 33 25 25 33
Mf. C.M. - -14.0v] 140
MF. Ct, -232-| 41160 [-23.2,7 -232.] 41160 ]-232
Dist, + Trans. - 11§ 4 T00]- 381 -38F y200]- 11
Suma -243 | +2000-270 | -270 | + 1.00 |-243
20. Distr. + 8.0 0.0 0.0 4+ 80
M, Max. -163 ] 41460 {-270 | 270 [ +14.60]-163

1
NOM. POSITIVOS = _—  (-L1) (1 4+ 33 = 1(B

2

S —m—  (38) (1 4+ 25 = 2(+)

Para Vigas.

Momento de Disefio = 0.75 (1.4 CM +1.7 C.V.)+ 1.4 Sismo

0.75..(16.3) + 1.4 (7.94) 23.34 Ton-Mt.

0.75 (27.0) + 1.4 (6.00) 28.65 Ton-Mt.

Analisis 2, (Rigideces Estimadas)

De la tabla de la seccién 2.1, El peralte Minimg para las
Vigas L/18.5¢(760/18.5 = 41 = 40 CM). Viga = 40 CM x 40
CM. Se puede estimar a las columnas de 50 CM x 50 CM.

Rigideces Relativas:

Kuiga = - 1/12 404 _ 280
ga L 760
4
Keol (1) =1 = A2 50% 0 g4
L 550
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4
Kool (1-2) = 1 _ 1/12 50 - 1736
L 300
_ 280 _ 246 1736
Em—— = 1 0-1) ==— = 338 K Y T ——
v 30 Keql (0-1) 50 col (1-2) >20 6.20
4 FACTORES DE RULDPO
TS ILVAT-3
_ \ — -
2 R= Zrime —4=HK
e 6 ¢ L+
2 Fo = Trosom 86
i A @
|
3.4 3-4 3'4-
aL A ey
| 4 3
FACTORES DE tNUDe
—_ = l = .3, =
Foo=34 e+ +3.4 2=
—_ = |+ = 4o
P .4 eti+l+3.4 ’

Corte que actiia entre Niveles 1 y 2 F = 5.90 Ton. .

46

Vi=V3= ____~ ____ __  x590 = 152 Ton
46 + 86 + .46
86
Y2 = x 5.90 = 285 Ton

A6 + 86 +.46
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Corte que actla entre Niveles 0 y 1

32
V] = Vi= x 692 = 1.79 Ton.
32 4 60 + 32
60
Y2 = x 692 = 335 Ton
32+ 60 4+ .32
,.-nrr" —N A
2. \
lisz == == 8 :1__52
=T
)79 <= 335 N
. L3 &3 .._.T.__.}ﬁ
-y v F 4
| 4 3
o7 7.2.0
492 _ Q2.1 492
229 428 228
yA-Xel e 14
Ay o -y
& o A
2.4 3.4 3.4
ko L =y
i 4 3
! 0
D12 = D3a = =1
12 32 60+ 1 + 34
1
D31 = Dy = = 09

60+ 1+1+34



Cargas y Momentos son iguales que para Analisis 1.

75

1 2 3
F. de Distr 10 09 09 .10
MFE _C.M - 14.0 -14.0
MI-. C.T. .2312 +1160¢-232 -212 +11.60f 232
Dist Trans - 0.0 +000]- 12 - 12 + 100) - 00
Suma -23 2 + 1.00} -244 -24.4 + 000] -2372
20 Dists +23 0.0 0.0 + 23
M. Max. - 2009 +12.604 - 24.4 -24.4 +12.60} - 209

1 )
Momentos positivos = - =—=  {-1 2) a+ 09 =1 (+)

Para Vigas

Momento de Disefio = 0.75 (1.4 CM + 1.7 CM) + 1.4 Sismo

0.75 (209) + 1.4 (7.20) = 25.76 Ton — Mt.

0.75 (24.4)+ 1.4 (6.74)= 27.74 Ton—Mt.

Momentos Criticos

De Andlisis 1 -~ 28.65 Ton—Mt.
De Andlisis 2 = 27.75 Ton—Mt.

Estimar Seccion de Viga:

(Referirse a la Sec. 2.1 (Problemas que Pueden Presentarse 1)

a) M = 28.65 Ton-Mt. bid =

1/2

0.5
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fio = 210 Kg fom?
fy= 2800 Kg/em?

fmax = S5 fbal.

f . 85B1f; 6000 85 x .85 x 210 6000
fy 6000 + fy 2800 6000 + 2800
5 ]Ob = 0185
INDICEDE REF. = W = _L 5 MBS0 L L
i 210 '

M = fo4bd2 ¥ W (1-59W)

2865x105 = 210bd2 ¥ 2467  [1-. 59(2467) ]
64721.87 = bal be= 05d
6472187 = 05d3 a= \3/ 12944374 = 50.58 cm.

L
APROXIMAR. A MULTIPLOS DE S

b= 25cm d = 50cm

b) M = 2774 Tom-mT

M= fiy bd2 W (1-.59W)
2774x 105 = 210bd? % 2447
62666 .13 = bd2
6266613 =  5d3

b= 350s8/2 = 2529cm

h = 55cm.

[1- 59 (.2467) ]

b= 054

3
d = 12533226 = 50.04 cm.

b= 25.0cm.
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APROXIMAR A MULTIPLOS DE 5
b = 25cm d = 50em h = 55em

El lector puede observar que los resultados coinciden en
una forma aceptable. Sin embargo no debe aceptar la seccién
obtenida como definitiva. Debe recordar que el porcentaje
utilizado (.5 Qbal) es el maximo que se puede utilizar; ademas
debe meditar la influencia de la relacién b/d asumida, va que
ésta, afecta el costo de la secciéon. Asi pues los resultados hasta
agul obtenidos deben servir de guia al proyectista, para los
siguientes tanteos gue vaya a realizar,

El siguiente paso que debe dar el disefiador, es tratar de
busecar una seccion econdmica. Las sugerencias que se presentan
en el capitulo siguiente, podran ayudar al proyectista a
encontrar una solucién favorable.

DISENO DE COLUMNAS:

el disefio de columnas, debe empezarse después de
haber obtenido las secciones preliminares de las vigas. Asi pues
primero deben hacerse las consideraciones del capitulo 4, y
luego de haber obtenido los resultados que en éste se plantean
se procede a disefiar las columnas. El lector puede comprobar
que para la viga en estudio, los resultados pueden sugerirnos ya
alguna idea de las dimensiones que se les deben dar a los
miembros verticales. Por ejemplo, basados en los resultados
obtenidos, se podria tratar una seccién de 60 X 60 em?. Para
el disefio deberan obtenerse las fuerzas axiales que provienen de
las cargas de disefio. L.os momentos a los que estan sometidas
las columnas pueden estimarse con las recomendaciones de las
secciones 3.10 v 3.11. El lector debera tomar en cuenta todas
las recomendaciones que se plantean para el disefio de
columnas en el capitulo 1. El método de disefio para columnas
se deja a libre criterio del proyectista, ya que hay varios, vy la
mayoria de ellos coinciden en una forma razonable. Es por ello
que no se ha querido entrar en mas detalles.
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CAPITULO 4

SECCION MAS FAVORABLE DESDE EL PUNTO
DE VISTA ECONOMICO

La importancia del “Factor Econémico” en el campo
de la ingenieria, es indiscutible; de ahi que para la realizacion
de un proyecto, se exige que no solo sea técnicamente
realizable sino que econémicamente factible y rentable.

Los conceptos anteriores, pueden aplicarse en general a
todas las obras de ingenieria y al referirse en forma particular
al campo estructural, puede decirse que un buen disefio es
aquel que técnica y econdémicamente es aceptable.

Puede considerarse entonces, que tanto el factor técnico
como el econdmico se encuentran en el mismo nivel jerarguico
y que lograr una buena solucidén econdmica es tan impoertante
como lograr una buena solucion técnica.

El procedimiento mds conveniente para lograr los
cbjetivos anteriores, seria aguel que fuera considerando al
mismo tiempo la influencia de los dos factores {econdmico y
técnico). A continuacién se discuten los resultados obtenidos
en el dimensionamiento de la seccién de la viga del inciso 3.12,

El criterio que se siguié para estimar la seccion de la
viga del ejemplo del capitulo anterior, estd basado en la
ecuacién de equilibrio de la seccién:

M. de Diseio = fcbd2 W(l-.59W)

Es conveniente discutir la ecuacidn anterior, ya que
permite en forma clara, hacer consideraciones de tipo
econdmico.

El lector puede comprobar, que los resultados obtenidos
con dicha ecuacidn, estan en funcién de el indice de refuerzo
(W) v de la relacién b/d.
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'Jafy

fc

bfd = Rel. comprendida entre 25 y 50

Se va a asumir para la discusion de los resultados, el
mayor momento de disefio obtenido en el ejercicio del capitulo
anterior. (28 65 Ton-mt.).

El lector recordard que la ecuacion de equilibrio de la
seccion se trabajo con los datos siguientes:

‘_f

bj/d = 0.5 fy

It
I

5 .]0 bal {mdximo que puede utilizarse) e = 210 Kgfom?2

2800 Kgfem?2

Las condiciones anteriores, establecen que la viga se esta
dimensionando con la mayor cantidad de acero que puede
utilizarse para tensién El lector puede deducir facilmente que
esta solucion no ha de ser la mds a apropiada. La influencia de
la cantidad de acero que se utilice en el primer tanteo, puede
apreciarse al plotear una gréfica jJ (porcentaje de acero
utilizado) — Producto bd.

A continuacién se desarrolla un ejemplo que permitird
al lector visualizar en forma mds objetiva la influencia de la
variacion del porcentaje de acero, en el procedimiento de
estimar secciones. Se utiliza la ecuacién de equilibrio de la
seccion. La relacién b/d se FIJA: 0.5

" Desarrollo: _

Mp = f'c bd2 W(l-.59W)
2865X.105 = 210 bd2 W (1-.59W)
F minimo = 14ty = 005 -

foa = 0369



RELACION b/d: 0.5
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CM | cM | cm | oM | cM2| cm?
Yo Acero |w L W(-59W) | be | de b bd bd
f Min 005 ¢ 0667 | 0640 38 1 75 [ 40 1 7a [ 3000] 15
2 Thal 007 | 0984 | 0927 33 167 135 | 70 | 2450118
3 fhal 011§ 1476 | 1347 m |59 §3o0 {60 | t800] 20
4 fvat | 0148 ]| 1968 | 1738 37 | 54 {30 |55 | tesg] 2
5 fhal 0185 | 2467 | 2103 25 8 s | 25 | so | i250] 23
Crarica T- bd
As |bd
zli..ooo——
I
1= 30001
1R«

2.4

2% «

N
3

+

Rerlol

L EALITAD

Dol o

'\%4'

i s

Loz RIBLIH

o
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Rl lector puede observar que los valores obtenidos de b
v d se encuentran entre:

4 i ¢ 2=,
% o
[ 5cME 22em

Sin duda alguna la solucion maés conveniente, debe de
ser una solucién intermedia. Asi pues parece una buena
solucién la que propone b = 30 ¢m. v para @ = 60 cm. De
todas maneras, el proyectista siempre debe realizar un chequeo
para la seccion que escoja.

De la misma forma como se discutio la ecuacién de
equilibrio de la seccion fijando la relacion b/d = .5, puede
ahora hacerse una discusion de la misma ecuacién, fijando un
porcentaje determinado, y haciendo variar la relacién b/d.

A continuacién se ploteara una grdfica de la relacién
b/d — Producto bd.

Desarrollo:

Mp = f'cbd2 W(l- 59W)
28.65 X 105 =210 bd2 W (1 - 59W)
seffa F= sTea

Por lo tanto sc tiene W (1 - .59W) es una constante.

2865x 105 = 210 ba? . 2467 (1 - 59X 2467

64721.87 = ba?
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CM M M M M2 CcM2
bid be de b d bd “Lbd
A 75 51 25 50 1250 23
43 % 52 30 50 1500 18
40 37 55 30 55 1650 30
ST
35 28 57 30 60 1800 33
30 30 60 30 60 1800 33
25 31 64 30 65 1950 36
35 65 2275 42
GRAFICA b/d - bd
As Ibd
2000
<TA
33 l\ﬂso—-
C1a) |
=00t
28
5 I'Z50"
oA
II.om: +
750
!
500 4
250
| | — r :
25 RO ¥4 - Y 45



En la tabulacién para la grafica anterior, el lector puede
observar también, que los valores mas favorables son los
intermedios, v que de nuevo vuelven a ser del orden de 30 y
60 para b y d respectivamente.

Las graficas anteriores han sido ajustadas al ojo, y el
Unico proposito con el cual se han elaborado, es para que el
lector visualice en una forma mds objetiva, el fenémenc que
estd sucediendo. Se ha pretendido pues, que el lector reconozca
en estas graficas, la utilidad prdctica que pueden brindarle. Es
indiscutible, que si los datos cbtenidos, son ajustados por algtin
método estadistico, se obtendran resultados mas confiables; sin
embargo tal refinamiento, para los propésitos de estimar una
seccidn son innecesarios.

La gran variedad de alternativas que a la hora de disefiar
una seccion se le pueden presentar a un proyectista, estin
basicamente en funcién del porcentaje de acero que utilice v de
la relacién de b/d que escoja, o bien de la combinacién de
dichos pardmetros. Sin embargo, el proyectista podra notar,
que los valores mas favorables que obtenga de diferentes
parametros para un mismo caso, tendrdn cierta relacién.

A continuacion y para que el lector analice la tendencia
de los resultados, se desarrollara el siguiente tanteo, siempre
basado en el ejercicio del capitulo 3. Los resultados como se ha
indicado anteriormente debe ser discutidos por el lector.

El presente desarrollo fija el porcentaje de acero a .3 de
fbal. La relacion b/d se varfa de .25 a .50.

28.65 X10° = 210 bd? w(1 - S9W)
Sefifp $= 3% bal = 0111 W= 1476
2865 X =210 bd2 1476 (1 - 59 X .1476)

101283.28 = bd?
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oM CM M cM M2 M2
b/d be de b d bd bd
50 29 59 30 60 1800 20
45 30 61 30 65 1950 22
40 32 63 35 65 2275 25
35 33 66 35 70 2450 27
30 35 70 35 75 2625 29
25 37 74 40 75 3000 33

Para tener una idea del costo del miembro, el lector
debe comparar entre s{ las secciones obtenidas, tomando en
cuenta también, el drea de acero que le corresponde a cada una
de ellas.

-~ EgstDAD OE g,w Sany .,
e Guusmucqp( \

’

CFACULTAD ot 14
"xA’m VBLIGTEDA

gy

ETNERIA
oo
2 CAsTILLO co"“
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CAPITULO 5
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Previo a efectuar el analisis estructural de cualquier
edificio, es de importancia fundamental llevar a' cabo
una ESTIMACION DE SECCIONES.

La forma mas adecuada de obtener una estimacion
correcta, es realizando un ‘“‘andlisis preliminar” de la
estructura por alquno de los métodos aproximados. La
experiencia y la practica convertiran este analisis, en un
sencillo procedimiento, que representard grandes
beneficios para las partes integrantes del proyecto.

Dedicarle a esta etapa tan importante del calculo
estructural, un periodo adecuado de tiempo.

Procurar que en el analisis preliminar, se realicen al
mismo tiempo, consideraciones de tipo técnico y
econdmico para encontrar la solucion mas favorable.

No es conveniente optar por los resultados del ler.
tanteo. Lo ideal es hacer varios; analizarlos, estudiarlos,
compararlos y asi escoger el mas adecuado. Para ello se
recomienda utilizar varios criterios de
dimensionamiento, incluso recurrir a manuales de disefio
y publicaciones especializadas. Sin embargo, toda la
estructura debe ser estimada con el mismo criterio.

Si es posible, se deben analizar la mayor parte de
niveles de la estructura. De esta forma es mas facil
visualizar en que niveles pueden uniformizarse las
secciones, as{ como los cambios de seccién tanto de
vigas como de columnas, para los niveles superiores.

Antes de enviar los datos a algin centro de
computacién para analizar los marcos, se debe haber
hecho una revisién de las estimaciones. Todas las
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secciones deben haber sido revisadas. En esta filtima
etapa, también puede ser Gitil la comparacién con otros
disefios anteriores similares.
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APENDICE

Se ha pretendido presentar este apéndice, con el unico
propésito de que el lector se forme una idea de las dimensiones
de los miembros de algunas de las estructuras mas importantes
de Guatemala.

La advertencia de que no deben compararse los datos
aqul presentades, prdacticamente se hace innecesaria, ya que
cada estructura es un caso especial y como tal, debe ser
tratada. Ademds existen otra serie de factores de los cuales el
lector va debe haberse percatado. Por ejemplo, algunas de estas
estructuras, fueron construidas en épocas en las cuales el costo
de los materiales era favorable. En Guatemala, hace 5 afios, el
acero era un material relativamente barato, y permitia pensar
en secciones esbletas para los miembros principales de los
edificios, sin que el costo de la estructura sufriera aumentos
considerables. Si se tienen dos estructuras, de caracteristicas
similares, por decir algo, dos edificios de ocho pisos cada uno,
y quisieran compararse partiendo de esta escueta informacion,
se estaria cometiendo un gran error; supongase que el primero
de estos edificios tiene luces cortas, de 4 a 5 mts. los datos
indicardn columnas de .45 a .50 mts. de lado. La segunda
estructura tiene luces de 8 a 10 mts. los datos indicaran
columnas de aproximadamente .80 mts. de lado. Es decir, que
si se desea comparar algo, deben también considerarse algunas
caracteristicas propias de la estructura. Es por ello que se hace
la advertencia de que este apéndice solo debe tomarse como
una guia ¥ no como parametro de comparacion.

Se ha incluido diversos tipos de estructuras, no se ha
limitado vnicamente a estructuras constituidas por marcos
rigidos. De algunas de estas estructuras, se ha incluido una
planta para que el lector se forme una idea mas exacta de la
situacioén.

Todos los datos estan presentados en el sistermna métrico.
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EDIFICIO: El triazngulo. (Torre).
Cileulo Estructural: Ing. Juan José Hermosilla
Tipo de Estructura: Marcos Rigidos. Losa en dos sentidos
Altura Total: 61.84 No. de Niveles: 16
DIMENSION DE MIEMBROS PRINCIPALES
SENTIDO X-X
COLUMNAS
Seccion: Rectangulares — Cuadradas.
De Niv. 0Al Altura: 4.90 Seccion: J0X.70
De Niv. 1413 413 J0X .70
De Niv. 3AS 3.67 Seccidn: J0X.70
De Niv. 5A6 4.60 J0X 70
De Niv. 6Al6 3.67 JOX .10
De Niv. 0Al 4.90 .60 X .80
De Niv. 1A3 413 60X .80
Dre Niv. 3AS5 3.67 60X .80
De Niv. S5A6 4,60 60X .80
De Niv, . 6Al6 3.67 60X .80
MURDOS.
Seccidn: Enl, .
VIGAS.
Seccion: Rectangular.
En Niv. 0AS Luz: 7.30 Seccidn: 40X .55
En Niv. GAS 6.60 40X .55
En Niv. 0AS 6.00 40X .55
En Niv. 6Al6 7.30 40X 50
En Niv. 6A16 6.60 40 X .50
En Niv. 6 Ale 6.00 40X .50
SENTIDOY - Y
VIGAS
Seccion: Rectangular
En Niv. 0AS Luz: 6.60 Seccion: 40X .55
En Niv. QA5 5.70 A0 X 55
En Niv. 0AS 6.60 A0 X .55
En Niv. 6Al6 6.60 40 X .50
En Niv. 6 Al6 5.70 A0 X .50

En Niv. 6 Al6 6.60 40 X .50
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EDIFICIO: Condominio El Cortijo (Torre)

Calculo Estructural: Ing. J. J. Hermosilla
Tipo de Estructura: Marcos Rigidos — Muros de Corte — Losa

Nervurada.

Altura Total: 52.21 No. de Niveles: 18

DIMENSION DE MIEMBROS PRINCIPALES

SENTIDO X-X
COLUMNAS
Seccidn: Rectangular
De Niv. 0A2 Altura: 3.05 Seccion: BD X .90
De Niv. 2A3 3.25 60 X 90
De Niv. 3A4 3,25 50X .80
De Niv. 4A5 3.05 S0X.90
De Niv. 5A18 3.05 S0X .80
MUROS
Seccidn: Rectangular
De Niv. 0AS Seccion: 40X 3.50
De Niv. 5A18 .30 X350
NERVIOS
Seccidn: Rectangular
En Niv. 0A18 Luz: 4.65 Seccidn: 10X 45
En Niv. 0A1B 7.25 A3 X 45
En Niv, 0A18 8.25 A8 X 45
En Niv. 0A18 475 20X 45
En Niv. 0A18 5.15 22X .45
VIGAS
Seccitm: Rectangular Sentido X-X Seatido Y-Y
En Niv. DAS Seccidn: A0 X 90 Secciom: 40 X .90
En Niv. 5A18 A0 X .70 30X.70

SENTIDOY - Y

MUROS.
Seccidn: Rectingular .
De Niv, 0AS Seccidn: 40X 5.40
De Niv. 5A18 30X 540
NERVIOS
Seccidn: Rectangular
En Niv, 0A18 Luz: 4,90 Seccion: 10X 45
En Niv. 0AI18 7.10 13X .45 -
En Niv. 0A18 10.00 JA8X 45
En Niv, 0A1B 8.00 20X .45

En Niv. 0A18 6.10 22X 45
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EDIFICIO: CENTROAMERICANO (Torre)

Cilculo Estructural: Ing. J. J. Hermosilla
Tipo de Estructura: Marcos Rigidos — Losas Nervurada

Altura Total: 37.18 No. de Niveles: 12

DIMENSION DE MIEMBROS PRINCIPALES

SENTIDO X-X
COLUMNAS
Seccion: Cuadrada
De Niv. 0Al Altura: 3.68 Seccidn: 20X .90
De Niv., 1A2 3.50 80X .90
De Niv. Z2A3 3.00 90X .9
De Niv. JA6 3.00 B0 X .80
De Niy. 6A9 3.00 0X.70
De Niv. 9A12 3.00 60X .60
VIGAS
Seccidn: Rectingular  (Miembros Acartelados)
En Niv. DAl12 Luz: 9.00 Seccion: (.95 A 45) x.45
NERVIOS -
Seccidn: Sentido X - X SentidoY — Y
En Niv. 0A12 Seccion: A5 X 45 Seccion: 15X .45

SENTIDOY - Y

VIGAS

Seccidn: Rectangular (Miembros Acartelados)

En Niv, 0A12 Luz: 8.00 Seccidn (.95 A 45) x.45
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EDIFICIO: El Cortez Localizacion: 12 Calle y 5a. Ave. Z.9

Cilculo Estructural: Ing. Ernesto Rosales Flores
Tipo de Estructura: Marcos Rigidos — Loza Nervurada, 1

sentido

Altura Total: 2110 Mts.

No. de Niveles: 6

DIMENSION DE MIEMBROS PRINCIPALES

COLUMNAS

Seccion:  Rectangular

De Niv. QAL
De Niv. 1A2
De Niv. 2A3
De Niv. 3A6
VIGAS:

Seeccidn : Rectangular
En Niv, 0AG6
NERVIOS

Seccidn: Rectangular

En Niv, 0A6

VIGAS
Seccidn:  Rectangular

En Niv. 0Ab

SENTIDO X-X
Altura: 2.95 Mis.
3.10 Mts,
3.25 Mts.
3.10 Mis.
Luz: 10.00
Sentido X-X
Seccion: 20X .55
SENTIDOY - Y

Luz: 5.00

Seccion 35X 80
.35 X.80
.35 X .80
35X .80

Seccion: 20X .55
Rigidante
Sentido Y ~-Y

Seccion: 20X 55

Seccibén: 30X.70
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EMFICIO: Club de Oficiales “*La Aurora”

Calculo Estructural: Ing. Rony Sarmiento
Tipo de Estructura: Marcos Rigidos — Losa en dos direcciones

Altura Total: 11.64 No. de Niveles: 3
DIMENSION DE MIEMBROS PRICNIPALES

SENTIDO X-X
COLUMNAS
Seccidn:  Rectangular
De Niv. 0A1 Altura: 350 Seccidn: 35X 1.50
De Niv. 1 A 2 (Messanine) 2.50 35X 1.50
De Niv. 1A3 7.34 35X 150
VIGAS
Seceidn  Rectangular
En Niv. 0A3 Luz: 15.50 Seccidm: 30X 80

SENTIDOY -- Y
VIGAS
Seccion:  Rectangular

En Niv. 0A3 Luz: 2.50 Seccidn: 30X 45
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EDIFICIO: TRIBUNALES. Centro Civico

Calculo Estructural: Ing. Joaquin Lottmann - Ing. Mario Yon.
Tipo de Estructura: Marcos Rigidos - Losa Nervurada 2 Sentidos

Altura Total: 75.50 No. de Niveles: 20
DIMENSION DE MIEMBROS PRINCIPALES
SENTIDO X-X

COLUMNAS

Seccion: Cuadradas —CEnlL

De Niv. 0A2 Altura: 3.40 Seccidn: 1.20 X 1.20
De Niv. 2A3 3.40 1.00 X 1.00
De Niv. 3A4 4.60 1.00 X 1.00
De Niv. 4A8 3.20 90X 90
De Niv. 83A12 320 80X 80
De Niv. 12 A l6 3.20 X 70
De Niv. 16 A20 3.20 H60X .60
NERVIOS

Seccidbn  Rectingular

En Niv. 0DA2 Luz: 8.00 Seccion: 25X .55
En Niv. DAZ2 8.00 15X .55
En Niv. 2A20 8.00 25X .50
En Niv. 2A20 8.00 153X .50

SENTIDO Y - Y
NERVIOS

Seccién: Rectangular

En Niv., 0A2 Luz: 9.00 Seccidn 25 X 55
En Niv. 0A2 9.00 15X .55
En Niv, 2A20 9.060 25 X .50

En Niv. 2.A20 9.00 15X 50
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