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1. El hormigon como material estructural

El hormigon es un material polifasico formado por mezcla de &ridos aglomerados
mediante un conglomerante hidraulico como es el cemento.

Caracteristicas del hormigén:

— Resistencia razonable a compresion pero mala a traccion.

— Poca corrosion.

— Buen comportamiento a fatiga.

— Costo bajo y posibilidad de mejora importante de sus caracteristicas
mecénicas con costo reducido.

— Masivo y rigido (buen comportamiento dinadmico).

— Excelente comportamiento a fuego.

— No necesita de mantenimiento.

— EI tiempo necesario para la ejecucion de las estructuras de hormigon es
largo en comparacion con la estructura metélica.

— Imposible de desmontar y menos posibilidades de formas que la estructura
Metalica.

Forma de solventar la caracteristica mas desfavorable como es la de su escasa
resistencia a traccién: incorporar armaduras metalicas en la zona traccionada

2. Hormigon armado

Es posible también TENSAR estas armaduras para imponer una precompresién, al
hormigbnh antes de carga HORMIGON PRETENSADO (HORMIGON
PREFABRICADO) 6 POSTENSADO (“in situ” o en central).

Caracteristicas redlogicas del hormigén:

— Comportamiento muy complejo que se trata de aproximar simplificando.

— Material viscoelastoplastico.

— Comportamiento de fluencia fuerte a corto plazo y menos acusado a largo plazo.
— Influencia muy importante del proceso de fisuracion en la zona traccionada en el
comportamiento no lineal del hormigén.

2.1 Estructuras de hormigén en masa

Concepto: obras de hormigdbn en masa o con armado muy ligero para evitar la
fisuracion.
Soleras, dolos, postes y en general elementos de poca responsabilidad estructural.
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Concepto: estructuras de nudos rigidos ejecutadas “in situ”.

Estructuras de edificacién (edificios de viviendas, oficinas, publicos, naves
industriales, etc.)

Obra civil (puentes, presas, diques, muros y pantallas, tineles, etc.)

2.2 Estructuras de hormigdén armado ejecutadas “in situ”

Concepto: estructuras de nudos rigidos ejecutadas “in situ”.

Estructuras de edificacién (edificios de viviendas, oficinas, publicos, naves
industriales, etc.)

Obra civil (puentes, presas, diques, muros y pantallas, tineles, etc.)

2.3 Estructuras de hormigén prefabricado

Concepto: estructuras modulares con un mejor control de fabricacibn aunque
menos posibilidades de formas para mantener el costo reducido.

Estructuras de edificacién (edificios de viviendas, oficinas, publicos, naves
industriales, etc.)

Obra civil (puentes, presas, diques, muros y pantallas, tineles, etc.)
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3. Constituyentes del hormigon I: Cementos

3.1 Conglomerantes hidraulicos

Conglomerantes hidraulicos son productos que amasados con agua fraguan y
endurecen, tanto expuestos al aire como sumergidos en agua. Los mas importantes
son los cementos.

La normativa espafiola de cementos se incluye en el “Pliego de recepcion de
cementos RC 97” y en las Normas UNE relativas a cementos (de hecho el RC 97 es
un resumen de dichas Normas UNE).

3.2 Conglomerantes hidraulicos. Componentes

de los cementos

Clinker portland: resultado de la calcinacién hasta fusion parcial de mezclas muy
intimas de calizas y arcillas.

Clinker aluminoso: igual que el clinker portland pero sustituyendo parcialmente las
arcillas por bauxita que da lugar a un porcentaje mayor del 30% de alimina.
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Escorias siderurgicas (S): material procedente del enfriado brusco de la ganga
procedente de altos hornos.

Puzolanas naturales (P): rocas tobaceas o volcanicas finamente divididas.

Cenizas volantes (V): residuos sélidos obtenidos por precipitacion electrostatica de
las cenizas de centrales de carbon.

Humo de silice (D):resultado de la reduccion de silice de alta pureza con carb6n en
hornos de arco eléctrico.

Filleres calizos (L): carbonato célcico y calizas en porcentajes superiores al 85%.
Reguladores de fraguado como el sulfato calcico

Aditivos de cementos

3.3 Conglomerantes hidraulicos. Clasificacion vy
denominacion de los cementos

Clasificacion de los cementos en cementos Portland y cementos especiales.

Clasificacion de los cementos Portland por TIPO segun el RC 97: se refiere
esencialmente a la composicion o mejor al porcentaje relativo de los distintos
elementos que lo componen.

Clasificacion de los cementos especiales.

Clasificacién de cementos por CLASE incluyendo los especiales: se refiere a la
clasificacién segun su resistencia mecanica.

Denominacién de los cementos: TIPO CLASE NORMA

Ejemplos: CEM | 42.5R UNE 80301:96, CEM II/A 32.5 UNE 80301:96, BL V 22.5
UNE 80305:96

3.4 Conglomerantes hidraulicos. Prescripciones fisicas y
guimicas de los cementos

Prescripciones quimicas: Son las limitaciones impuestas por la normativa referentes
a las limitaciones en porcentaje de los distintos componentes y sobre todo de
algunos elementos agresivos.

Prescripciones fisicas y mecéanicas de los cementos

3.4.1 Fraguado.

Se mide con la Aguja de Vicat. Una descripcion del ensayo méas detallada se
encuentra en Montoya.
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Las curvas de fraguado indican la evolucién del fraguado. Una curva tipica de
fraguado.

El RC-97 indica que los cementos de resistencia muy alta suelen tener un tiempo
de fraguado del orden de 45’ < tr < 12 h., mientras que los de resistencia media y
baja cumplen aproximadamente 1 h. <t <12 h.

Cuidado con que no comience el fraguado antes de llegar a obra (inclusién de
retardadores).

Agentes que modifican el fraguado: finura de molido que lo incrementa, la materia
organica que lo disminuye, la cantidad de agua y la humedad que lo disminuyen.

3.4.2 Expansion

Se mide con las agujas de le Chatelier. Una descripcion del ensayo méas detallada
se encuentra en el texto de Montoya de la Bibliografia.
Debe ser menor de 10 mm.

3.4.3 Finura de molido.

El cemento debe estar finamente molido pero no en exceso.

Se mide por la superficie especifica de Bline, debiendo estar entre 2500 y 4000
2

cm/gr.

3.4.4 Resistencia mecanica.

Se mide en mortero normalizado con una arena de granulometria normalizada y
une relacibn A/C=0.5. La probeta es prismatica de 4x4x16 y se ensaya a
flexotraccion a 2.7 dias y compresion posterior de los trozos resultantes a 28 dias.
Recordar la clasificaciébn segun clase de cualquier forma, la mejor medida de la
calidad y caracteristicas de un cemento es la resistencia caracteristica del hormigén
resultante.

3.5 Cementos Pértland

Clinker portland mas regulador de fraguado mas adiciones en porcentaje inferior al
5%.

Son habituales los cementos CEM 1/32.5 y CEM 1/42.5R. Este ultimo para fraguado
rapido.

Ejemplo de composicién quimica habitual: CaO (62.5), SiO2 (21), Al203 (6.5),
Fe, 03 (2.5), SO3 (2), MgO (2), estando los cuatro primeros combinados.

La cal libre producida en la hidratacion es la responsable del alto pH que se obtiene
durante el fraguado (pH » 12) que protege las armaduras de la corrosion, pero
cuidado con el CaOH si existe SO, pues puede producir sales (la sal de Candlot)
gue pueden arruinar el hormigén.

Los componentes potenciales o hidraulicos del cemento son el silicato tricélcico
(SC3), el silicato bicalcico (SC2), el aluminato tricalcico (AC3), el aluminoferrito
tetracalcico (AFC4), el yeso, la cal libre, la magnesia, alcalis, etc. Un ejemplo de
composicioén tipo podria ser SC3 (40-50%), SC2 (20-30%), AC3 (10-15%), AFC4 (5-
10%).
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El SC3 es el responsable del endurecimiento rapido. Da lugar a altas resistencias
iniciales y a un alto calor de fraguado, siendo necesario disminuir su porcentaje
para grandes masas de hormigon.

El SC2 es el que otorga la resistencia a largo plazo. Tiene un bajo calor de
hidratacién y alta estabilidad, complementando, de alguna forma al anterior.

El AC3 tiene una velocidad altisima de fraguado, un muy alto calor de hidratacién y
da lugar a valores importantes de retraccion.

Los cementos tipo Il son los intermedios entre los | y los siderargicos o puzolanicos,
permitiendo una gradacion continua entre unos y otros.

Los cementos CEM lll corresponden a cementos con un alto porcentaje de escoria
siderdrgica que actua, junto con el clinker de conglomerante hidraulico. Es barata
pero fragua y endurece lentamente. Da lugar a bajas retracciones y bajos calores
de

hidrataciéon, siendo un buen cemento para grandes macizos pero esta
contraindicado

para ambientes con temperatura baja que retardan aun mas el fraguado, no
debiendo emplearse para T <5 C. Da lugar a un color verdoso por lo que hay que
tenerlo en cuenta para el hormigon visto. Necesitan humedad durante unas dos
semanas siendo el calor y la sequedad sus grandes enemigos. Son pues bastante
delicados en su tratamiento. Presentan una mayor resistencia a la difusion de
cloruros que los CEM y CEM IV endurecen mas lentamente que los | pero pueden
alcanzar resistencias mayores a largo plazo. Son muy estables en ambientes
agresivos y muy compactos por lo que se utilizan en pavimentos, canales, etc. Son
oscuros por lo que, de nuevo, debe tenerse en cuenta en hormigones vistos.
Presentan una mayor resistencia a la difusion de cloruros que los CEM I.

CEM V. Son hormigones lentos, de poca retraccion y baja resistencia, no siendo
aptos para el hormigén armado.

3.6 Cementos especiales

Cementos blancos (BL). Esta normalizada la blancura del cemento para poder ser
catalogado como tal.

Cementos de bajo calor de hidratacion (BC). Suelen incorporar un alto porcentaje
de SC2 y el calor de hidratacién debe ser inferior a 64 calorias/gr. para poder ser
denominados como tales.

Cementos resistentes al agua de mar (MR)

Cementos resistentes a los sulfatos (SR)

Cementos con aluminato de calcio.

Incorporan aluminato monocalcico en lugar del aluminato tricalcico del portland
estandar. Los porcentaje de Al203 se encuentran entren los limites del 36 y 55% si
bien lo habitual es entre el 40 y 42%. El tiempo de fraguado es similar al del
portland pero el endurecimiento es mucho mas rapido. Las resistencias a corto
plazo son mayores si bien las de largo plazo son inferiores como consecuencia del
efecto de conversion (formacion de aluminato de calcio hidratado que da lugar a
una mayor porosidad). Es mas estable ante aguas agresivas y de mar que el
portland. Es necesario tener mucho mas cuidado en la eleccién de los aridos y los
aditivos que en el portland normal. Los recubrimientos pueden ser inferiores debido
a la mayor proteccién contra la corrosion que proporciona la liberacién de alcalis de
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este cemento. El contenido de cemento minimo en este caso es de 400 Kg/m3 y
A/C debe ser menor de 0.4.

3.7 Criterios de utilizacion de los cementos

Algunos criterios de utilizacion de los distintos tipos de cemento. Factores que
intervienen en la configuracion de los cuadro de utilizacion del Anejo 3 de la EHE.

. La utilizacion del cemento con aluminato de calcio se encuentra definida en el
Anejo 4 de la EHE ap. 8 estando prohibido para hormigén pretensado y no siendo
indicado para hormigdén estructural, en masa de grandes tamafios siendo
conveniente en cambio para hormigdén refractario, reparaciones de urgencia y
temporales.

. Ejemplo de utilizacién de algunos tipos de cemento segun el Anejo 3 de la EHE.

Suministro:

Sacos de 25 y 50 Kg. o a granel. Debe incorporar en el saco el sello de
homologacion y la identificacidbn completa.

Almacenamiento.

Es importante cuidar el ambiente sobre todo la humedad. EI maximo periodo de
almacenamiento es del orden de 3, 2 y 1 mes para cementos 32.5, 42.5 y 52.5
respectivamente. En caso contrario deben comprobarse las caracteristicas del
cemento frente al fraguado, si bien la caracteristica fundamental es siempre la
resistencia mecanica del hormigén resultante a los 28 dias.

Si las caracteristicas del cemento se deterioran, pueden compensarse aumentando
la relacion C/A, si bien manteniendo la dosificacion maxima del cemento en 400
Kg/m3 de hormigdn o, en casos excepcionales y justificados, pudiendo llegarse a
500 kg/m3.

Manipulacién

Debe intentar evitarse la manipulacién para T > 70 °C para manipulacion mecénica
y 40 °C.

Cuidado con el falso fraguado que se produce para temperaturas altas durante la
molienda del cemento (T > 100 °C) que no debe confundirse con la aceleracién
natural del fraguado a altas temperaturas (T »70 °C).
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Tabla 1. Tipos de cemento y composiciones: praporcidn en masa"

! Tiro Cuweem | Escoma | Huwope | Puzovans | Ceizas Cauza | ConiPoNENTES
LE DENOMINACION DESHNACKIN T HORKO ALTO|  sfLicE NATURALES | VOLANTES MINGRITARIC
| CEMENTD K § b P v L ADICIONES”
= — :
CEM 1 Cemeit prtind M 0510 ; : T : 0.5
Cement portand CEM 1145 Hl- 6-2 - 5 - - {5
i scorin | CEM1IB-S b5 -1 - - - - 0:5
S el CEMIUAD 0.0 - 610 ; : : 0.5
con humsn de silice
Cenane porlnd CBMIaE 0.9 : : 60 : ; -5
can puzolang CEMI/B-P 657 . . U35 - 0-§
CEMI Cemento partland CEMIiA-Y 8094 - . . f-20 0-§
con Geniz volanie CEM IB-V 6579 - . . 1.3 |0
il CEMIVAL -9 . . : ; 6-2 0-§
| riliza -
Cemesio portland CEMIIAM -4 | —— et M o ——————
misto" CEMIVEM L T e [T i p———
CEM I Cemenns d homo CEM [T1jA KR 3665 -5
o [ CEMEB EEE | [
CEM IV Cemeto pualifico CEM IV/A B9 -9 . e [ - ——m * - -5
‘CEMIWB A5 - b = m—m———— e 3 0.5
CEMY | Coenio compuesty CEMViA 0| 18w ; | ) =] . 0.5
" Lo valores 04 |2 1a0i2 53 tefieren al rielon de camants, erendiéndos por (&l el elikar ybas adiciona, con excluskén dal sullsio do ealio (regulador do raquao) y da kos edilivoz.
" Log compangntes finarlados adcionalos pueden ser filer, o uno o més de los componentos prncipaies, 8 menas que estén nclidos i oomo tales en &l cemeria.
* Cugndo algi caments porland mista, en rezbn de s compesician, s& pusda inclulr en alguna de Jas tas Il snierorss, debard llever |8 denominagin | dissigriacicn cormaspondian:
tag a dichn fipo,
* La progarcidn de hume de silce s leita al 10%,
* La progareidn de fille s limila al 5%,
¥ La proporcitn da caliza 8 limita af 20%,

Tabla 2. Prescripciones mecdnicas y fisicas de los cementos comunes

e . ik ..7 5 TIEMPM DE EXEANSIAN
RESISTEMCLA A COMPRESION N/ kg
CLASE - .
RESISTENTE RESISTENCIA INICIAL RESISTENCIA MNORMAL Priqcipn FiraL
2 dias 7 dias 28 dias minutos horas mim
325 . =160 2325 <525
325R" z13,5 # —_—"
2.5 =135 . <|2 <10
A 2425 <615
42,5R" =00
525 =0 - 2525 i 245
S2,5R" =300 X
' [/ = Alta resistencia inicial. )

e
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CUADRQ 1
GEMENTOS HE
APLICAGCIONES o 1 e L
[ L Wiy
'ASBS!-DLFEFHWH&HMAE!E'A"Tmmm
Harmigon en masa 222222 |2|2|B[B[2[2[2|d]2
Harmigdn armado 2|2 zl2|z[2j2lalz[2]i]z][1]z2 |
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Gimentacionas de homigan ammado 3 2 2|2 2l2]2]2]2]2[1]2[1[2|m|m[w[a« [«
Hormigon que contiene iridos patencialmente reactivos & 11 3 2 S ENEE P
Basas de carreteras tratadas con 0 0 12 2/ n wiw|.|. .
de suglos 23 2 al2|3 2|/ w|m|mfas|alf..
Firmes dahmm@ram AR IR AR I 23 .
Solado de p 2(/2 2[2)|8 k. 2 .
Regaradonas répidas de uggenm o 110 a1 1] 0 "
Homigon para desencofrado y desci rapido (') HEIE P BRI EIEIE il0|0 :
Homigan proyectado 1a(e[1[e[zl1]e[1[=2]2] 12713 F
NOMENCLATURA
3 Muy adecuado
2 Adecuads
11 Utilizable con pi o téonicas o8
@ No indicage
.. Aplicacian para la cun! ln carasiaristica adicional no 83 datarminania
= Cemento no recomendable para la aplicacian
# Prohibida su utilizacidn (Articulo 267)
& Be recomienda limifar el contenida de alcalinos (ver note en ol taxio)
as Mejora de lorma la asignada
s Mejora la asignada
{*F Dnnimdcluu!\pusy sublipos de cemu\vnseleg-dnaen cada caso, 8o utilizar los da inigiales mas altas
CUADRO 2
I
| CEMENTOS =
CIRCUNSTANCIAS DE = —cen _ E T
HOBMIGONADO iy m— L i [ [l T
ASTESTAD [ &P EP| AV Bl AL aM[oM] & B [ATBTA] ' | "| V||| &
ormigenado en tiempo frio djefvfalezla(2iJefeli|i]1|2][7 3] 2|0 e
:—Icrrmgonadnenm{essamysomaudaealvaento 2l2 (1221 BT [a[a[T [ i1 |a A TT [T ] 1] : =
[Insolacicn fuerte u hermigonado en fiempo calureso Tlzlz|i|2jz[ele|elzla|e|T 2 2T 2] T
NOMENCLATURA
& Muy adecuado
Adacuacs
Utilizatle con © lécnicas o =n Gontrair
Mo Indicads
Rpﬁwwjn parsramallu caractarislica adicional no es determinants
P ! z Bagar & ser no indicada
DESIGNACION ~TPo
A PRt GEMENTOS RECOMENDABLES
EXPOSIGION (Agresividad debida a) TIPOS ¥ SUBTIFOS
| Ninguno Todos
~CEM |, CEMII(Todusbsdmw.mnaumLSN P.O,M,
" Corrasion de las armaduras de origan diferente preferentemente los CEM |I/A)
de los cloruros ~BL I; BL Il {si es necesanio por condicionantes estéticos)
e ~ GEM [IVA; GEM VYA y CEM v
ila ~ CEM [II; CEM [I1S; CEM IV (Preferentemente GEM IVB-\)
i - CEM I/P (Preferentemente GEM II1B-P)
| ” b Corrosian de as armaduras por - CEM IUA-D
cloruros de origen maring - EEM L‘J (Preferentementa CEM IViA)
- CEM
llle - CEM 1 {Bagin ls casos parliculares con caracterlstica aional MR
~ CEM I GEM Il; CEM II/S; CEM II/V (Preferentemente CEM IB-V)
~BL | (sl es necasario por cendicionanles estéticos)
IV Corrosion de las armaduras por ~ GEM IVP (Preferentemente GEM IB-F)
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4. Constituyentes del hormigon II: Agua, aridos y
aditivos

4.1 El agua en el hormigon

Agua de amasado:

Tiene como objetivo la hidratacion del cemento, asi como aumentar la trabajabilidad
del hormigébn para una correcta puesta en obra. La cantidad debe ser la
estrictamente necesaria (importante el control de la relacion A/C) ya que un exceso
de agua incrementa como consecuencia de la evaporacion los huecos y capilares
gue disminuyen la resistencia del hormigon).

Por el contrario, un defecto de agua da lugar a una incorrecta hidratacion del
cemento, hormigones duros dificiles de poner en obra.

Agua de curado:
Evita la desecacion superficial, mejora la hidratacion del cemento e impide la
retraccion prematura.

Control y propiedades del agua en el hormigén

Ambas aguas deben ser adecuadas, si bien la de curado debe controlarse mas al
ser mas peligrosa y continuada su accion.

La potabilidad es un buen indice de la calidad del agua por su aptitud para el
hormigén. Una excepcion es la de aguas muy puras de alta montafia que son
agresivas al hormigoén.

Hay que tener cuidado con agua acidas (pH<5) y con aguas con un alto contenido
organico (grasas, aceites, etc.) asi como con aguas con finos en suspension pues
disminuyen la adherencia pasta-arido.

Los cloruros son muy peligrosos por su accién a largo plazo. Cuando existan debe
aumentarse apreciablemente la dosificaciéon de cemento C>350 Kg/m3.

En lo posible no debe utilizarse agua de mar pues los iones SO,” y CI son
peligrosos sobre todo en hormigén armado. Cuando el hormigdn vaya a estar en
contacto con el agua de mar es necesario amasar con agua dulce para impedir la
aparicion de fraguados inmediatos. (Conveniente también utilizar cementos
especiales MR o Al)

4.2 Aridos. Tipologia y granulometria

Tipologia y caracteristicas de los aridos

Arenas y gravas naturales o de machaqueo con propiedades mecanicas superiores
a las del hormigon.

La gradacion de tamarfios es la siguiente:

3 n}m 2 nium 0. II.‘< min

-4 >

1 | |
GRAVA ARENA GRUESA ARENA FINA FINOS DE ARENA
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Los mejores son los aridos siliceos o provenientes de rocas volcanicas debiendo
tenerse cuidado con las calizas y demas rocas blandas.

Las gravas adecuadas se corresponden con aquellas que tienen una resistencia a
la compresion > 50 MPa y que no son rayadas por el latén.

Los aridos rodados aumentan la trabajabilidad y necesitan menos agua mientras
gue los de machaquelo dan lugar a mayores resistencias sobre todo a traccion y
mayor estabilidad quimica.

La arena es el arido esencial y probablemente el componente con mayor influencia
en el comportamiento final del hormigdn. Las mejores arenas son las de rio o de
mar, lavadas con agua dulce. También los habituales las arenas de machaqueo
provenientes de rocas volcanicas. De nuevo hay que tener cuidado con las arenas
gue provengan de rocas blandas.

Es conveniente limpiar los aridos para eliminar los finos que alteran la hidratacion
del cemento y sobre todo incrementan la retraccion. Esta disminuye cuando
aumenta el tamafio de los aridos y también cuando los aridos son mas resistentes.
Asimismo es necesario cuidar las condiciones de almacenamiento.

Los aridos no deben ser activos frente al cemento debiendo tenerse especial
cuidado con los sulfuros oxidables que pasan a acido sulfarico y xido ferroso con
gran aumento de volumen. Ademas deben ser estables y no deben incluir materia
organica.

Condiciones fisico-quimicas y mecanicas de los &ridos recomendados.

Granulometria de los aridos
Se realiza en base al cribado en una serie de tamices normalizados obteniéndose a
denominada curva granulométrica.

Los valores mas importantes derivados de una granulometria son:

El tamafio méximo de arido. Mayores tamafios maximos implican menor
cantidad de agua y cemento para conseguir resistencias adecuadas pero esta
limitado por las disposiciones relativas a las distancias entre armaduras y
dimensiones de los elementos estructurales.

La compacidad se mide como el volumen de solido dividido por el volume
total. Se consigue con pequefios porcentajes de arena afiadidos y, sobre todo
con granulometria bien graduadas. Cuanto mayor es la compacidad menor
cantidad de cemento para alcanzar resistencias elevadas pero, sin embargo,
la trabajabilidad del hormigbén resultante es menor, resultando pues
adecuadas las granulometrias muy compactas para hormigones de alta
resistencia para los que se dispone medios ade vibrado adecuados.

El porcentaje de finos (granos de dimensiones menores de 0,25 mm. Son
esenciales para conseguir hormigones trabajables y altas impermeabilidades
(dimensiones pequefas de piezas, altas densidades de armaduras, etc.).

Se define el tamafio maximo de &rido D como el tamiz de la serie UNE 7050 por
el que pasa mas del 90% del arido en volumen.
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Se define el tamafio minimo de &rido Dwin como el tamiz de la serie UNE 7050
gue retiene mas del 90% del arido en volumen. Las recomendaciones de
granulometria limitan el tamafio maximo del arido segun los siguientes parametros:
D<
0,8 veces la distancia libre entre armaduras que no formen grupo o entre el
borde de la pieza y una armadura que forma un angulio mayor de 45° con la
direccion de hormigonado.
1,25 veces la distancia entre el borde de la pieza y una armadura que forma
un angulo menor de 45° con la direccion de hormigonado.
0,25 veces la dimension minima de la pieza excepto 0,33 veces la anchura
libre de los nervios de los forjados y otros elementos de pequefio espesor y
0,4 veces el espesor de la losa superior de los forjados.

También es conveniente limitar el porcentaje de finos de didmetro d < 0,08 mm.

En concreto a valores menores del 1% en arido grueso y menor del 6% en arido
fino.

La forma de los aridos también es importante debeindo tenerse cuidado con los
aridos laminares y aciculares limitandose el coeficiente de forma.

Existen curvas granulométricas tipo que pueden intentarse conseguir mediante la
mezcla de distintos aridos con granulometrias definidas.

Algunos autores indican que no es necesario ajustarse a una curva granulométrica
sino que basta con igualar el médulo granulométrico 6ptimo.

Otros autores sitian zonas donde segun ellos deben situarse las curvas
granulométricas definiendo los denominados dominios granulomeétricos.

4.3 Aditivos en el hormigon

Son componentes que se afiaden al hormigon en general en porcentajes inferiores
al 5% para modificar algunas de sus caracteristicas.

Se clasifican en:

Aceleradores que adelantan el fraguado, el endurecimiento o ambos.
Acelerador de fraguado tipico el CaONa,.

V eranos

s = : de la grava a valores no muy exigentes pero suficientes

4 yranos

o= 0,15.

Otro factor de interés es el denominado modulo granulométrico definido como

P retenidos [ S€TiE de Tyler )
100

m=

Aceleradores del endurecimiento el CINa, el Cl,Ca, el Cl;:Al, NaOH, KOH, N;OH,
carbonatos y silicatos. Son importantisimos en hormigon prefabricado para
disminuir el tiempo de desencofrado y también para hormigonado en frio para
contrarrestar las temperaturas bajas.
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El cloruro calcico es el mas eficaz y conocido de los aceleradores aunque fomenta
la
corrosion de las armaduras por lo que esta prohibido en el hormigén pretensado.

Retardadores del fraguado que disminuyen la resistencia a 1-3 dias pero no la
definitiva. Suelen ser sustancias organicas, lignosulfatos o hidratos de carbono.
Utiles en tiempo caluroso o con distancias grandes de transporte.

Plastificantes que aumentan la docilidad y trabajabilidad del hormigén. Permiten
disminuir la cantidad de agua y con ello aumentar a resistencia o bien hormigonar
en situaciones complicadas. Existen plastificantes fisico-mecéanicos que suelen ser
polvos muy finos que ademdas impermeabilizan el hormigébn aunque con altas
dosificaciones disminuyen la resistencia y aumentan la retraccion.

Plastificantes fisico-quimicos o fluidificantes que suelen ser productos organicos de
cadena larga tensoactiva como jabones de resina y lignosulfito sédico que lubrican
y

defloculan el cemento. Son mas importantes que los anteriores.

Disminuyen la tendencia a la segregacion , aumentan la adherencia de las
armaduras, aumentan la durabilidad y resistencia a la abrasion y disminuyen la
velocidad de fraguado.

Son muy utiles para hormigones secos o0 secoplasticos o para espesores pequefios,
gran densidad de armaduras y hormigones vistos.

Aireantes que ocluyen burbujas de aire en el hormigén. Interceptan la red capilar y
mejoran la resistencia a los ambientes agresivos. Son similares a los plastificantes
fluidificantes. Aumentan la docilidad y la homogeneidad, dan lugar a un mejor
aspecto exterior, los hormigones resultantes son mas impermeables y menos
absorbentes, aumentan grandemente la resistencia a las heladas al actuar las
burbujas de aire como camaras de expansion. Por el contrario, disminuyen la
resistencia.

Plastificantes-aireantes: productos especificos con ambas funciones.

Impermeabilizantes: La permeabilidad aumenta con la relaciéon A/C y también para
cementos menos finamente molidos, peores granulometrias de aridos y curados
cortos. Los impermeabilizantes son materias finas, sales de acidos grasos y
plastificantes en general. También las cenizas volantes que también son
plastificantes. En general suelen aumentar la retraccion y diminuir la resistencia.

Impermeabilizantes de superficie como resinas, siliconas, etc.

5. Dosificacion, preparacion y puesta en obra del
hormigdon

5.1 Dosificacion del hormigon
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Factores a considerar a la hora de definir la dosificacion de un hormigon:
resistencia, tipo de obra, agresividad y condiciones climaticas, tamafio de la
seccion y distancia entre barras, tipo de compactaciéon, exigencias especiales de
puesta en obra (bombeo), acabado superficial, asentamiento, susceptibilidad a la
exudacion, etc. Con ello se procede a determinar: el tipo de cemento, el tamafo
maximo del arido, el tipo de aridos y la consistencia deseada para el hormigon.
Estos factores son los que determinan la dosificacidon que consiste en definir: la
relacién agua/cemento, la cantidad de agua y la granulometria del arido.

Determinacion de la resistencia media f.,, mediante ensayos adecuados o bien
mediante la férmula empirica conservadora f.,, = f,x + 8 MPa.

Definicion del tipo de cemento tal como se comentd anteriormente

Definicién del grado de consistencia

Determinacion del tamafio maximo del arido: D <

- 0,8 veces la distancia libre entre armaduras que no formen grupo o entre el
borde de la pieza y una armadura que forma un angulio mayor de 45° con la
direccion de hormigonado.

-1,25 veces la distancia entre el borde de la pieza y una armadura que forma
un angulo menor de 45° con la direcciéon de hormigonado.

-0,25 veces la dimensién minima de la pieza excepto 0,33 veces la anchura
libre de los nervios de los forjados y otros elementos de pequefio espesor y
0,4 veces el espesor de la losa superior de los forjados.

Determinacion de la relacion agua/cemento. En la Tabla 37.3.2. De la EHE se
indica la maxima relacién A/C y el minimo contenido en C para distintas clases de
exposicion (segun tabla 37.3.2a de le EHE) a cumplir.

Para iniciar se puede utilizar la formula empirica C/A=kfcm+ 0.5 con fcm en Kp/cm2
y k el valor indicado mediante los datos siguientes:

Cemento Aridos redondeados Aridos machaqueo

1/32.5 k=0.0054 k=0.0035
1/42.5 k=0.0045 k=0.0030
1/52.5 k=0.0038 k=0.0026

Determinacion de la cantidad de agua de acuerdo a la consistencia requerida.
Determinacion de la cantidad de cemento. Una vez fijada la cantidad de agua y C/A
se obtiene C que debe estar de acuerdo con las cantidades minimas establecidas
por norma en la misma tabla anterior y con C<400 Kg/m3 salvo situaciones en las
gue se cuidan las condiciones de fraguado, curado etc. (p.e. hormigones
prefabricados) en los que C puede llegar a 500 Kg/m3.

En cuanto a la granulometria se puede utilizar una curva granulométrica tipo como
la

de Fuller para 30 < D < 70 mm y aridos rodados (aumentando algo los finos para
los de machaqueo) o bien utilizar una granulometria discontinua basada en el
mddulo granulométrico de Fuller o Abrams.

Otra forma de operar consiste en el empleo de curvas tipificadas de dosificacion.
Una dosificacion tipo para hormigones de poca responsabilidad podria ser 800
litros de grava, 420 litros de arena, 300 a 350 Kg de cemento y 180 a 200 litros de
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agua por m® de hormigén y, en peso, 1200 Kg de grava, 600 Kg de arena 325 Kg de
cemento y 200 Kg de agua.

Correcciones y comentarios

En los aridos de machaqueo conviene aumentar la proporcién de finos.

Para hormigon vibrado puede aumentarse el &rido més grueso.

Para cantidades de cemento > 300 Kg/m® puede reducirse algo la proporcién de
finos.

Con cemento puzolanico es conveniente aumentar la cantidad de agua.

Con aireantes puede disminuirse la cantidad de arena (en volumen igual al aire
ocluido) y/o agua (3 litros por cada 1% de aire ocluido).

Un aumento de 50 Kg/m’ de cemento da lugar a aumentos de la tensién de
compresion media del hormigdn de aproximadamente 2,5 MPa a igualdad de otras
condiciones.

Es necesario considerar la humedad de los aridos en la cantidad de agua del
hormigon.

Para aridos mas finos puede reducirse la proporcién de cemento y viceversa.
Cuando se incluyan adiciones en el hormigon sera necesario considerarlas en la
dosificacion mediante la modificacidén de la consideracién del valor de C que ahora
pasa a ser C+KF con F (Kg/m®) el contenido de adicién y K la eficacia de la misma
(cenicas volantes K<0,3 salvo ensayos exhaustivos que pueden aumentarlo hasta K
< 0,5; humo de silice K < 2 excepto para A/C > 0,45 sometidos a exposiciones H o F
en cuyo caso K=1.

Cuando se utilizan adiciones C> 200, 250 y 275 Kg/m® para hormigén en masa,
armado y pretensado respectivamente .

5.2 Preparacion y puesta en obra del hormigon

5.2.1 Amasado

La fabricacion del hormigon se realiza en central o en obra. La primera permite un
control mas riguroso quedando la segunda reservada para hormigones de menos
prestaciones o de menor importancia.

En lo que se refiere a la dosificacion, el agua se dosifica en volumen y el resto en
peso, debiendo tenerse en cuenta, tal como se indicé el agua incluida en la
humedad de los aridos y la residual en las hormigloneras.

Es conveniente el conseguir una mezcla homogénea e intima entre todos los
componentes del hormigdn utilizando cementos siempre del mismo tipo o
compatibles en cada amasada.

La homogeneidad y uniformidad de cada amasada se suele plantear en base a la
dispersion en el peso por metro cubico, la consistencia, el contenido en aire y la
resistencia a compresion estableciéndose limitaciones a estas desviaciones
Tipicas.

5.2.2 Transporte
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El transporte debe servir tan solo para agitar impidiendo el fraguado antes de lo
previsto pero no para amasar el hormigoén.

En cada amasada entregada debe fijarse a especificacion del hormigon, la cantidad
de hormigoén en la carga y la hora de salida del camion y limite para su uso (no
debe transcurrir mas de 1 hora y media desde la adicion del agua al cemento y
aridos y la puesta en obra).

El hormigdn se designa comercialmente por su resistencia caracteristica en Mpa.

5.2.3 Puesta en obra

Para el traslado al tajo se utilizan canaletas, tuberias, cintas o vagonetas, debiendo
cuidarse que no se produzca segregacion (separacion trozos), evitar vibraciones y
fraguados previos.

El vertido debe realizarse no desde demasiada altura (1 0 2 m. como maximo) y
dirigido por canaletas.

Se debe disponer por tongadas de entre 30 y 60 cm. de espesor aproximadamente,
compactando a continuacion.

Lo habitual es utilizar vertido con bomba para lo que se suele utilizar arido
redondeado con C > 300 Kg/m3 y aditivos plastificantes.

Para situaciones especiales como hormigébn armado con gran densidad de
armaduras se utiliza a veces una primera tongada con soélo arido fino (mayor
docilidad) siguiendo con el hormigén normal.

En situaciones con mucha inclinacion es mejor verter de abajo arriba.

5.2.4 Compactacion

Se puede realizar por picado para hormigones de poca importancia o zonas de
dificil acceso, por apisonado para elementos de poco espesor y mucha superficie,
por vibrado y utilizando métodos especiales como inyeccion, vacio, centrifugado
(para tubos por ejemplo), etc.

El vibrado es el procedimiento mas habitual pasando la proporcion de aire
habitualmente del 15-20% a tan sélo 2-3%.

Existen vibradores internos, de superficie (éstos solo deben utilizarse para capas
de espesor menor de 20 cm) y externos.

Una inadecuada compactacién puede conducir, por ejemplo, a una excesiva
permeabilidad aunque no se refleje directamente en algunos casos en la resistencia
a compresion.

5.2.5 Juntas de hormigonado

Debe intentarse que aparezcan en el menor niumero posible y en las zonas de
compresion (pilares por ejemplo).

Deben realizarse perpendicularmente a la direccidén de as tensiones de compresion,
acercandolas en lo posible de las zonas de esfuerzos minimos.

Deberia limpiarse la zona de junta vertiendo 1 cm de mortero antes de volver a
hormigonar.

Si es posible, debe esperarse hasta que se haya producido la primera retraccion.
En vigas y placas lo ideal es disponerlas a 1/4 de la luz y con trazado a 45°.

Las resinas epoxi resuelven gran parte de los problemas de juntas.
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5.2.6 Hormigonado en frio

El hormigdén no fragua bien con bajas temperaturas debido a la accion expansiva
del agua en tiempo de heladas.

Las heladas son especialmente perjudiciales para el hormigén fresco (antes de
alcanzar los 10 MPa de resistencia).

No debe hormigonarse (0 al menos cuidarse especialmente) si se esperan
temperaturas inferiores a los 0°C en las primeras 48 horas ni con temperaturas
inferiores a 5°C en el momento del vertido.

De cualquier forma el fraguado es mas lento en tiempo frio.

Deben utilizarse precauciones especiales con aditivos aireantes y hormigones muy
secos (segun la EHE Art. 37.3.3 para exposicion F se debe introducir un minimo de
un 4,5% de aire ocluido).

5.2.7 Hormigonado en tiempo caluroso

Debe intentarse bajar la temperatura de fraguado y evitar la desecacion pues, como
se ha indicado, este proceso disminuye la resistencia.

En este caso es aun mas importante mantener la humedad durante el proceso de
curado y proteger en algunos casos el hormigdn de la desecaciéon excesiva.

De cualquier forma no debe hormigonarse con temperaturas superiores a 35°C para
estructuras normales y 15°C para grandes macizos de hormigén, estando
expresamente prohibido para temperatutas superiores a 40°C.

5.2.8 Curado

Durante el proceso de fraguado y primeros dias de endurecimiento, se producen
pérdidas de agua que dan lugar a capilares y huecos, siendo necesario aplicar
agua para aumentar la resistencia al permitir nuevos procesos de hidratacion del
cemento y disminuir la porosidad.

Es uno de los procesos decisivos en la resistencia y demas propiedades del
hormigon, debiendo cuidarse especialmente.

A veces es conveniente proteger la superficie para evitar la desecacion, para ello
se utilizan ldaminas de plastico, materiales humedecidos, o productos superficiales
de curado como membranas de silicona.

Es importante evitar sobrecargas, acopios y vibraciones durante el curado.

El curado para cementos portland tipo | dura aproximadamente 7 dias aunque
depende mucho de las condiciones medioambientales y del tipo de cemento.

De acuerdo con el CEB el curado finaliza cuando se alcanza una resistencia a
compresion igual a 0.7fm.

Para hormigones prefabricados se utiliza el curado al vapor que acelera el
endurecimiento.

Una estimacion de la duracion minima del curado viene dada por la expresion:
D=KLDO+D1 con D: duracion minima del curado en dias; K: coeficiente de
ponderacion ambiental; L: coeficiente de ponderacién térmica; DO: parametro
basico de curado y D1: parametro funcién del tipo de cemento.
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5.2.9 Encofrados, moldes y puntales

Su misidn es contener y soportar el hormigdn mientras que endurece.

Suelen ser metélicos (se prohibe por la EHE el uso del aluminio) aunque también
se utilizan mucho los encofrados de madera, debiendo, en cualquier caso intentar
utilizarlos limpios y estancos.

Es habitual utilizar productos desencofrantes (barnices antiadherentes vy
preparados a base de aceites solubles en agua) para facilitar la labor de
desencofrado y si son de madera se humedeceran previamente para evitar que
absorban agua del hormigon.

A veces se utilizan encofrados con contraflecha o con restricciones al acortamiento
(el disefio de encofrados y moldes es muy importante).

Para el disefio de encofrados y moldes es esencial tener en cuenta la presion del
hormigén sobre el mismo, asi como el peso de la pieza.

El acabado de la superficie depende esencialmente del encofrado, docilidad del
hormigén y el uso de productos desencofrantes.

5.2.10 Descimbrado, desencofrado y desmoldeo

Los distintos elementos de encofrado se retiraran sin golpes ni sacudidas cuando el
hormigdbn haya alcanzado la resistencia suficiente para evitar deformaciones
excesivas ni fisuracion prematura (en obras importantes es conveniente realizar
ensayos de deformacion previamente al descimbrado).

Para efectuar el descimbrado es conveniente tener en cuenta: el peso del
hormigoén, las cargas impuestas, la secuencia de descimbrado, mantener ciertos
elementos para reducir deformaciones (puntales intermedios por ejemplo),
operaciones previstas de tesado e inyecion, operaciones especiales de
descimbrado, condiciones ambientales (heladas por ejemplo) y exigencias
superficiales del hormigon visto.

Se deberan retirar todos los elementos de encofrado que impiden el funcionamiento
de disefio de la estructura (juntas de dilatacion, articulaciones, Etc.)

5.2.11 Acabado de superficies y uniones de continuidad

Debera cuidarse el aspecto de la superficie de acuerdo a las especificaciones,
evitando la aparicion de coqueras y orificios en hormigén visto para lo cual se
utilizaran encofrados y morteros adecuados y a veces dosificaciones con aridos de
menor tamano.

Las uniones aseguraran la correcta transmision de esfuerzos entre los elementos
unidos.

Se construiran de forma con con las tolerancias habituales de obra no aparezcan
sobreesfuerzos ni concentraciones de esfuerzos.

Debe garantizarse que: la junta es capaz de acomodarse a los desplazamientos
relativos necesarios para movilizar su resistencia, resistir las acciones resultantes
sobre ella, asegurar el comportamiento estable del conjunto y una correcta
resistencia al fuego y la corrosion.
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5.2.12 Inyeccion

Inyeccion de los tendones de pretensado para evitar la corrosién y proporcionar la
adherencia necesaria entre hormigén y acero.

Para ello se deben llenar las vainas y conductos de los tendones con el material de
resistencia y adherencia adecuadas, debiendo efectuarse lo mas pronto posible
después del tesado con un plazo maximo de 1 mes.

Debe tenerse en cuenta las caracteristicas de la lechada (dosificacion y
propiedades), del equipo de inyeccion (bombas de gravedad mejor que las de
succion’, estando prohibidas las de aire comprimido) incluyendo velocidad y
presion, limpieza de los conductos, secuencia de operaciones, ensayos a realizar
incluyendo la fabricacién de probetas.

La inyeccion debe ser ininterrumpida con velocidad entre 5y 15 m/min no debiendo
superar en cada operacion los 120 m.

En todo caso, deben tenerse en cuenta recomendaciones similares para el vertido,
fraguado y curado del hormigon.
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6. Armaduras pasivas y activas en el hormigon
armado y pretensado. Propiedades y ensayos

6.1 Armaduras pasivas

Son armaduras pasivas las barras o mallas de acero dispuestas en el hormigon
para garantizar la resistencia a traccién del elemento compuesto (hormigon-acero)
o evitar la fisuracidn por tensiones de traccidon en el hormigén.

La caracteristica distintiva de as armaduras pasivas frente a las activas es que no
incorporan tension previa (pretensada o postensada) a la inducida por las cargas
actuantes.

Se distingue entre barras corrugadas, mallas electrosoldadas y armaduras basicas
electrosoldadas en celosia.

Se utilizan barras corrugadas y alambres corrugados y lisos, estando llos alambres
limitados a su uso en mallas electrosoldadas y armaduras en celosia.

Los aceros utilizados en las armaduras pasivas se identifican con la letra B
(asociada al hecho de ser aceros para hormigon) fy (tension de limite elastico del
acero en N/mm2) y la letra S (para barras corrugadas) o T (para alambres). Tan
sélo se utilizan los aceros B400S, B500S y B500T

Los productos certificados deben llevar el certificado de garantia indicando las
caracteristicas homologadas del acero, mientras que los no homologados deben
incluir los resultados de ensayos incluido el de adherencia para productos
corrugados.

6.1.1 Barras corrugadas

Se denominan asi las barras de acero para armado fabricadas por laminacién en
caliente (seguida o no de un proceso de deformacién en frio) y presentan una serie
de corrugas o nervios longitudinales con geometrias variables.

Los diametros nominales normalizados en la EHE para barras corrugadas son: 6-8-
10-12-14-16-20-25-32 y 40 mm. Se identifica el diAmetro nominal (salvo tolerancias)
con el didmetros equivalente definido como el diametro de la seccion circular
equivalente calculada como el Peso por unidad de longitud de una barra dividido
por el peso especifico del acero, no debiendo ocurrir en ningln caso que la seccion
equivalente sea menor del 95% de la nominal.

Se recomienda en obra utilizar el minimo nimero de didmetros posible vy, por
supuesto barras sin sopladuras ni grietas superficiales.Las barras corrugadas
deberan estar marcadas adecuadamente de acuerdo al tipo de acero y a la
geometria del corrugado y llevar el identificativo del pais y marca del fabricante.
Esencial en éste como en otros productos mantener unas condiciones de
almacenamiento adecuadas.
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A efectos de célculo es habitual utilizar la capacidad mecanica U de una barra o
conjunto de barras definida como el producto de su area por la resistencia de
célculo del acero fyd, definida a su vez como la resistencia caracteristica del acero

fyk dividida por el coeficiente de seguridad que, en el caso del acero de armaduras

pasivas (y activas) es 1,15. Es habitual disponer de tablas de capacidades
mecanicas.

6.1.2 Mallas electrosoldada

Se entiende por malla electrosoldada la fabricada por barras corrugadas o por
alambres corrugados fabricados por laminacién en frio.

Su utilizacion corresponde esencialmente a elementos superficiales (losas, laminas,
muros, etc.), aunque a veces también se utilizan en elementos lineales.

Los didmetros normalizados de los alambres corrugados son 5-5,5-6-6,5-7-7,5-8-
8,5-9-9,5-10-10,5-11-11,5-12 y 14 mm., aunque para control de fisuracion (sin
mision estructural) también se emplean alambres de diametros 4 y 4,5 mm. Los
didmetros més utilizados y recomendados son 5-6-7-8-9-10 y 12 mm.

Se suministran habitualmente en paneles de dimensiones tipificadas (6x2,15 m
habitualmente) o bien en rollos para didmetros pequefios. Las separaciones entre
barras longitudinales suelen ser de 50-75-100-150 o 200 mm., mientras que las
correspondientes a las transversales suelen ser mas variables.

La resistencia al arrancamiento de cada nudo doblado ha ser superior al 30% de la
resistencia nominal del alambre Asfyk mas grueso de los dos que se sueldan.

6.1.3 Armaduras basicas soldadas en celosia

Estan formadas por un conjunto de elementos (barras o alambres) con estructura
espacial y con los puntos de contacto soldados mediante soldadura eléctrica por
puntos. Se componen de un elemento longitudinal superior que debe ser corrugado,
dos elementos longitudinales inferiores que deben ser corrugados y dos elementos
transversales que forman celosia que pueden ser corrugados o lisos.

Se utilizan esencialmente como armado de viguetas de forjados. Los diametros
nominales de los alambres lisos o corrugados utilizados para las armaduras en
celosia se ajustaran a la serie 5-6-7-8-9-10 y 12 mm. Pudiendo emplearse ademas
para los elementos transversales de viguetas de forjado los de 4 4,5 mm.

6.2 Armaduras activas

Son armaduras activas las de acero de alta resistencia mediante las cuales se
introduce la fuerza de pretensado.

Suelen ser barras, alambres (procedentes de estirado en frio o trefilado
suministrado habitualmente en rollo), cordones de 2 o 3 alambres (todo ellos del
mismo diametro enrollados helicoidalmente en el mismo sentido de torsion),
cordones de 7 alambres (6 alambres del mismo diametro enrollados
helicoidalmente en el mismo sentido de torsion alrededor del séptimo con diametro
entre 1,02 y 1,05 el de los anteriores).
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Se denomina tendén al conjunto de armaduras paralelas alojadas en un mismo
conducto y que, a efectos de célculo se consideran una sola armadura. Para
armaduras de pretensado individuales suele denominarse tendon a cada una de las
armaduras.

-Barras de pretensado
-Alambres de pretensado
-Cordones de pretensado

6.4 Propiedades

Las propiedades a considerar en los aceros de armado son:

-Carga unitaria maxima a traccion (medida en la seccion nominal y no la real)
(fmax)

-Limite elastico. Para acero de alta resistencia (armaduras activas) definido
convencionalmente como la tension para una deformacion del 0,2% (fy)
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-Alargamiento remanente concentrado (incluyendo la zona de estriccion) en rotura
(eu)

-Alargamiento bajo carga maxima (emax)

-Médulo elastico (Es)

-Estriccion expresada en porcentaje ()

-Resistencia a la traccion desviada (solo para cordones de diametro igual o
superior a 13 mm)

-Aptitud al doblado

-Relajacion

-Resistencia a la fatiga

-Adherencia

-Soldabilidad

-Susceptibilidad a la corrosion bajo tension

6.3.1 Diagrama tension deformacion

El ensayo a realizar es el ensayo de traccion normalizado para barra sin mecanizar.
Para armaduras pasivas el diagrama caracteristico puede aproximarse, caso de
ausencia de datos por el siguiente

Diagrama tension-deformacion (carga unitaria-alargamiento)
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A falta de datos puede tomarse como valor de max 0,08 para B400S y 0,05 para
B500S y para fmax se puede tomar el valor 1,05fyk con fyk el limite elastico

caracteristico

Para armaduras activas el diagrama caracteristico (correspondiente al percentil de
los valores mas bajos de tension obtenidos) puede aproximarse, caso de ausencia

de datos por el siguiente
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El médulo elastico para armaduras pasivas y activas a falta de datos se tomara
como Es=Ep=200.000 N/mm2. En los cordones, sin embargo, a falta de datos se

tomara Ep=190.000 N/mm2.

6.3.2 Relajacion

Se define como la pérdida de tension a deformacion constante dividida por a
tension inicial. Es una caracteristica esencial de las armaduras activas.
Para una tension inicial de valor fmax con 0,5 <a<0,8 la relajaciéon r= se puede

aproximar por

£ =K, +K,logr

logp =log

con K1 y K2 valores a suministrar por el fabricante que dependen del aceroy de la
tensioén inicial.

A falta de datos la relajacion puede estimarse con las tablas de la norma para la
relajaciéon a 1000 horas para diferentes valores de tension inicial y los porcentajes
de relajacion respecto de las 100 horas correspondientes a diferentes duraciones.
Para tiempos superiores a 1000 horas puede utilizarse la expresion

-
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6.3.3 Fatiga
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El rango de tensiones maxima y minima debe estar por debajo del limite de fatiga
(ma&xima amplitud de la tensidén ciclica con media nula para la que el material
alcanza los 2.000.000 de ciclos) que se establece para las distintas armaduras en
la norma EHE

El fendmeno de fatiga es mas importante en aceros de mayor limite elastico y no
suelen ser habituales en estructuras de hormigén. Sin embargo la probabilidad de
su aparicibn aumenta si se aparecen uniones, entalladuras, o puntos de
concentracién de tensiones.

En el caso de barras dobladas, a falta de datos experimentales el limite de fatiga de
la tabla anterior debe disminuirse seguin

|'.. ‘ d ™y
AT D rad ::. 1—35 I&{IE

L

con d el diametro de la barra y D el de doblado.

Para estribos de diametro inferior a 10 mm. No sera necesario establecer esta
reduccion.

Cuando existen uniones en elementos sometidos a fatiga (que deben evitarse en lo
posible) deberan utilizarse los limites de fatiga anteriores pero reducidos en un
50%.

6.3.4 Doblado

El ensayo de doblado tiene por misién comprobar la ductilidad para prevenir roturas
fragiles durante el transporte y manipulacion de la ferralla.

La norma UNE 7051 establece el ensayo de doblado simple a 180°, efectuado a 20
°C (la rotura fragil depende de forma importante de la temperatura) sobre un
mandril que varia con el tipo de acero y con el didmetro de la barra. Se considera
satisfactorio si no aparecen grietas o pelos en la zona curva de la barra.

Mas severo que éste es el ensayo de doblado-desdoblado a 90° que se efectia en
un mandril de diametro doble que el de doblado. Esta especialmente indicado para
alambres.

©

.

6.3.5 Adherencia

_ El ensayo més habitual para determinar la adherencia del acero es el de
arrancamiento o “pull-out” en el que se mide la fuerza necesaria para arrancar un
redondo de una probeta de hormigon. Al dividir la fuerza por la superficie adherente
se obtiene la tension media de adherencia. Proporciona resultados demasiado
optimistas frente a la realidad.

Otro ensayo es el de arrancamiento modificado en el que la longitud de adherencia
se limita a 109 eliminandose el efecto zuncho que aparece en el anterior.

Un ultimo ensayo es el de adherencia por flexion (método BAUS) adoptado por la
RILEM, CEB y FIP. Consiste en dos media viguetas de hormigon armadas don un
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redondo pasante (la barra de ensayo) y unidas por una rétula metélica en la zona
de compresion La barra esta provista de sendos manguitos metélicos que dejan una
longitud adherente de 10f. Con ello se consigue anular el efecto local de los apoyos
y conocer la tensibn mas exactamente.

6.3.6 Soldabilidad

Solo deben aplicarse métodos de soldeo a los aceros de armaduras pasivas
(aceros de dureza natural) ya que los aceros de alta resistencia pierden
propiedades por calentamiento local.

La carga total de rotura de la probeta soldada no debe ser inferior al 95% de la
media de otras dos iguales sin soldar y ningun punto del diagrama tension-
deformacion de la primera debe estar por debajo del 95% de la mas desfavorable
de las otras dos.

Se admiten los métodos de empalme siguientes: “a tope” por resistencia eléctrica y
golpe de forja, a tope al arco eléctrico achaflanado los bordes, y a solapo con
cordones longitudinales para barras con @ < 25 mm.

La longitud de solapo debe ser el orden de 10&fs/fO con fs la tensidn de rotura del
electrodo y fO la de la barra.

Esencial el adecuado control de las soldaduras.

Las soldaduras deben disponerse alejadas de las zonas de mayor tension, lejos de
los codos o0 angulos y distanciarlas suficientemente.

6.3.7 Propiedades minimas de los aceros

Las caracteristicas mecanicas minimas de los aceros para armaduras (barras
corrugadas y mallas electrosoldadas) vienen establecidas en la normativa
espafola. Las armaduras de celosia cumpliran las caracteristicas minimas de
barras corrugadas o alambres segun se trata de uno u otro elemento.

Los alambres y cordones de pretensado también han de cumplir especificaciones
minimas en cuanto a tensién de rotura y a relajacion (recuérdense las limitaciones
anteriormente establecidas).
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7. El hormigon armado. Generalidades

El hormigdn es un material con buena resistencia a compresion pero baja a
traccién, siendo necesario reforzarlo para trabajar en condiciones de flexion. Ello se
realiza mediante la inclusion de armaduras pasivas (hormigén armado) o activas
pre o postensadas (hormigén pre y postensado) en las zonas traccionadas.

Se disponen armaduras longitudinales en las zonas de traccién de a seccion para
absorber las tensiones de traccion originas por la flexion y armaduras transversales
cuya mision es asegurar la absorcién de las tensiones de traccién inducidas por ele
esfuerzo cortante y/o torsion.

También se disponen armaduras secundarias por razones puramente constructivas
o efectos secundarios (armaduras de montaje, armaduras de piel, armaduras por
retraccion y efectos térmicos, armaduras de reparto, etc.)

Es necesario establecer las reglas basicas referentes a la disposicién, montaje,
anclaje y solape de armaduras.
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7.1 Disposicion de armaduras

Las armaduras pasivas se colocaran exentas de grasa, pintura o sustancia nocivas.

Se dispondran segun marca proyecto, sujetas entre si para evitar desplazamientos
de forma que no varie su posicion durante el transporte y colocacion y permita al
hormigdn envolverlas completamente evitdndose coqueras.

Una fina capa de 6xido no se considera nociva para la funcién de adherencia. Sin
embargo, cuando la oxidacion sea excesiva pueden limpiarse comprobandose que
la pérdida de peso es inferior al 1% de la inicial y que la altura de los resaltes de la
corruga siguen siendo suficientes para la funcion de adherencia.

Se autoriza el uso de la soldadura siempre que se realice con aceros soldables y
siguiendo normas de buena practica y las recomendaciones de norma pertinentes.

Los cercos de pilares o estribos de vigas se colocaran atdndose a las barras
principales prohibiéndose expresamente la unibn mediante puntos de soldadura.

Debe evitarse el uso de aceros diferentes (salvo para vigas principales y estribos).

Deberan garantizarse los recubrimientos minimos establecidos en las condiciones
de durabilidad incluyéndose separadores y calzos para asegurar los recubrimientos
y distancias entre barras (los calzos deben disponerse a distancia maximas de 1 m.,
desaconsejandose los de madera y metalicos)

Las operaciones de doblado se realizaran en general en frio mediante métodos
mecanicos con la ayuda de mandriles de modo que se consigan curvaturas
constantes en toda la zona de doblado.

No se admitird el enderezamiento de codos, salvo que se asegure que no perjudica

a la barra, para lo cual sera conveniente disponer de ensayos de doblado-
desdoblado del acero y asegurarse que en la operacion de desdoblado no se han
producido fisuras o pelos.

El didmetro minimo de doblado de una barra depende del tipo de acero y diametro
de la barra, debiendo evitarse radios pequefios y muchas barras dobladas en la
misma seccion ya que ello conduce a concentraciones e tension importantes en el
hormigén, ademas de los efectos sobre las barras.

Segun la norma espafiola EHE las limitaciones del diametro del mandril para los
distintos tipos de barras no seré inferior a los valores siguientes:
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Los cercos y estribos de didmetro igual o inferior a 12 mm. podran doblase con
didmetros inferiores no debiendo, en cualquier caso, ser inferior a 3d ni 3 cm.

En mallas electrosoldadas rigen los mismos principios siempre que el doblados e
efectie a una distancia igual o superior a 4d del punto de soldadura. En caso
contrario, el didametro minimo de doblado no sera inferior a 20d.

7.2 Distancia entre armaduras

Las limitaciones referentes a distancias entre armaduras rigen para hormigén “in
situ”. Para hormigon prefabricado con medios de vibrado y control suficientes
pueden disminuirse estas distancias previa justificacién especial.

Las distancias han de ser suficientes para garantizar que el hormigon envuelve
correctamente las armaduras y es posible, asimismo, compactarlo adecuadamente.
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La distancia libre horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas, sera
igual o superior al mayor de: 20 mm. el didmetro de la mayor 1,25 el tamafo
maximo del arido.

Para grupos de barras (barras en contacto en nuamero hasta cuatro) la
determinacién de recubrimientos y distancias se realizar4 en forma idéntica al caso
de barras aisladas pero utilizandose el diametro equivalente del grupo definido
como el diametro de una barra de la misma seccién que el conjunto de las del
grupo, midiéndose las distancias a partir del contorno del grupo. El diametro
equivalente del grupo no podra ser superior a 50 mm. Salvo en piezas comprimidas
con hormigonado vertical que puede elevase a 70 mm.

Para armaduras activas pretensadas, la distancia libre horizontal y vertical, entre
dos tendones aisladas consecutivos, sera igual o superior al mayor de: 20 mm. para
la distancia horizontal y 10 mm. para la vertical el diametro de la mayor 1,25 el
tamafio maximo del arido para la distancia horizontal y 0,8D para la vertical

Para armaduras activas postesadas, la distancia libre horizontal y vertical, entre dos
vainas aisladas consecutivos o entre grupos de vainas (un grupo corresponde a un
maximo de dos vainas en contacto vertical y cuatro en total), sera igual o superior al
mayor de: 50 mm. para la distancia horizontal y 40 mm. para la vertical el diametro
de la vaina la dimension vertical de la vaina para la distancia horizontal y la
dimension horizontal de la vaina para la distancia vertical para la distancia vertical
1,6 veces la mayor de las dimensiones de las vainas individuales que formen un
grupo de vainas.

7.3 Recomendaciones adicionales en cuanto a disposicién de
armaduras

Nudos de union viga-pilar: Mantener los cercos a lo largo e toda la longitud del
pilar, disponiendo cercos obligatorios en las zonas de doblado de armaduras. Las
barras superiores (de negativos) de las vigas deben pasar la uniéon prolongandose
un minimo de 30 cm, mientras que las inferiores pueden detenerse a 5 cm de la
cara del pilar mas proxima.
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Los encuentros de muros deben de disponerse las barras como se indica

Figura 817
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Los nudos de piezas poligonales se pueden disponer como se indica en la figura
En las piezas curvas hay que asegurar que los estribos sean capaces de absorber
los esfuerzos radiales que aparecen.

&
n’.’_
el s e e

ptc 2

En las piezas de seccion delgada (piezas en T, doble T o cajén) las barras que se
incluyen en las alas deben ser tales que la distancia entre ellas no sobrepase en 3
veces el espesor del ala., disponiéndose cercos suficientes para asegurar la
transmision del cortante.

7.3.1 Adherenciay anclaje de las armaduras

La caracteristica esencial que dota al hormigén armado de su caracter de material
compuesto es la de adherencia hormigon-acero que permite al acero seguir las
deformaciones del hormigdn trabajando conjuntamente y resistir con ello las
situaciones de flexion. La adherencia permite ademas que la aparicion de fisuras
por traccién en el hormigdn sea distribuida dando lugar a muchas fisuras pero de
pequefio tamafo perfectamente asumibles, manteniéndose la unién entre ambos
materiales en las zonas entre fisuras.
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La adherencia pues asegura el anclaje de las barras, tal como se ha indicado, y
permite transmitir las tensiones tangenciales longitudinales consecuencia de las
variaciones de la tension longitudinal.

La adherencia esta originadas por causas fisico-quimicas (a través de fuerzas
capilares y moleculares desarrolladas en la interfase) y mecanicas (mucho mas
importantes debida al rozamiento y, sobre todo al efecto de acufiamiento producido
por la penetracién de la pasta de cemento en las irregularidades de la superficie de
la barra que existen incluso en barras lisas aunque, obviamente, son mucho mas
importantes en barras corrugadas).

La adherencia depende del tipo de cemento (mejor los portland), de la dosficacion y
de la calidad del hormigon.

7.3.2 Empalme de armaduras

Deben disefiarse de manera que se asegure la transmision de fuerzas de una barra
a otra sin dafios en el hormigon circundante.

Sélo se dispondran los indicados en proyecto, intentando ubicarlos en zonas de
baja carga.

Se realizaran por solapo, por soldadura u otros tipos suficientemente garantizados
por ensayos (resistencia a rotura superior a la de una barra aislada y deslizamiento
inferior a 0,1 mm.).

Los empalmes de las barras a traccion se dispondran de forma que los centro de
los empalmes estén separados, al menos una distancia igual a Ib (longitud basica
de anclaje).

Los empalmes por solapo se realizaran colocando las barras una al lado de la otra
a una distancia inferior a 4@ y mayor de la distancia minima entre barras. La
longitud de solapo seréa igual a alb,neta con a definido en la Tabla 66.6.2 de la EHE
y Ib,neta la longitud neta de anclaje. No se realizaran empalmes por solapo salvo
justificacion explicita para barras de diametros superiores a 32 mm. Ademas
deberan disponerse armaduras transversales en la zona de solapo en seccion igual
a la de la mayor barra solapada.

Los empalmes por solapo de grupos de barras se realizaran afiadiendo una barra
supletoria en toda la zona de empalme con diametro igual o mayor que las que
forman el grupo. Cada barra se enfrentara a tope a la que va a empalmar siendo la
la separacion entre los distintos empalmes y la prolongacion de la tabla supletoria
igual a 1,2Ib para grupos de dos barras y 1,3lb para grupos de tres barras.

Los empalmes por solapo de mallas electrosoldadas se clasifican en empalmes de
mallas acopladas (en el mismo plano) o mallas superpuestas (una encima de otra).
En el primer caso la longitud de solapo sera alb y en el segundo caso la longitud de
solapo sera de 1,7lb para elementos solapados con separacion superior a 100 y de
2,4lb en caso contrario. En cualquier caso, la longitud de solapo sera superior a
15@ o0 20 cm.
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Los empalmes por soldadura han de realizarse de forma cuidadosa, con superficies
correctamente dispuesta y utilizando materiales debidamente cualificados. No se
soldaran armaduras galvanizadas ni diametros cuya diferencia sea mayor de 3 mm.

Los empalmes mecanicos mediante manguitos o acopladores se realizaran en base
a ensayos previos con los elementos de empalme asegurando las dos condiciones
fundamentales (resistencia a rotura mayor que la de la barra aislada y
deslizamiento inferior a 0,1 mm).

Los empalmes del tipo anterior se utilizan sobre todo en armaduras activas
asegurando que el deslizamiento esté libre durante el proceso de tesado y
enclavando después del mismo, asegurando las mismas condiciones anteriores.
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Durabilidad

1. Condiciones de durabilidad del hormigon

La durabilidad de una estructura de hormigon se define como la capacidad de
resistir las distintas agresiones fisicas y quimicas que sufrira a lo largo de su
vida util y que podrian producir la degradacion de la misma al margen de las
cargas y solicitaciones de diseiio.

Deben establecerse las condiciones de durabilidad en el proyecto de acuerdo
con el ambiente al que vaya a estar sometida la estructura. La agresividad se
determina pues por el tipo de ambiente.

La prevencion es la mejor estrategia debiendo cuidarse especialmente las
condiciones de fabricaciéon y ejecucion.

Una adecuada estrategia de durabilidad debe incluir:

Seleccion de formas estructurales adecuadas.

Consecucion de una adecuada calidad del hormigon.

Adopcion del recubrimiento adecuado para proteccion de las armaduras.
Control del tamafio de fisura

Disposicion de protecciones superficiales en casos de ambientes muy
agresivos.

Adopcion de medidas contra la corrosion de armaduras.

1.1 Seleccion de formas estructurales adecuadas

Se procurara evitar disefios estructurales especialmente sensibles a la accién
del agua reduciendo al maximo su contacto directo con las superficies de
hormigdn (goterones y sistemas de evacuacion y drenaje de huecos).
Consecucion de una adecuada calidad del hormigén: Seleccion de materiales
adecuados, dosificacion de acuerdo a normas de buena préctica, correcta
puesta en obra, resistencia y ademas propiedades acordes con las exigencias
de proyecto.

1.2 Adopcién del recubrimiento adecuado para proteccion de las

armaduras

El recubrimiento (distancia entre la superficie exterior del hormigéon y la
superficie exterior de las armaduras) es un parametro esencial en la
durabilidad del elementos debe cumplir las siguientes especificaciones en
cuanto a valores minimos (nunca deben ser inferiores):
Para armaduras principales ha de ser igual o superior al diametro de la
barra (o didmetro equivalente si se trata de un grupo de barras) y a 0,8D
salvo que la disposicion de armaduras dificulte el paso del hormigén en
Cuyo caso sera superior a 1,25D.
Para cualquier clase de armaduras pasivas 0 activas pretesas no sera
nunca inferior a los valores limite incluidos en la norma EHE en funcién
de la exposicion ambiental. Para garantizar estos valores minimos se
establece un rpom = rmin + Dr con rpi, definido en la tabla 37.2.4. de la EHE
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y Dr = 0 (elementos prefabricados con control intenso de ejecucion); 5
mm (elementos in situ con control intenso de ejecucion); 10 mm (resto de
casos).

En viguetas y placas de forjados el disefiador podra incluir en el
recubrimiento los espesores de elementos superficiales adicionales
impermeables y permanentes no pudiendo ser, de cualquier forma, en
estos casos el recubrimiento real de hormigén inferior a 15 mm.

El de barras dobladas no sera inferior a 2 diametros medidos en el plano
perpendicular al de doblado.

Para recubrimientos superiores a 50 mm. Sera conveniente disponer de
una malla de reparto para evitar fisuraciones excesivas con una cuantia
geométrica del 0,5% del area de recubrimiento para barras con diametros
iguales o inferiores a 32 mm. y del 1% para didmetros superiores.

En piezas hormigonadas contra el terreno, el recubrimiento minimo sera
de 70 mm, salvo que se prepare el terreno y se disponga de hormigén de
limpieza en cuyo caso se utilizardn los limites anteriores salvo el
correspondiente al mallazo.

Para armaduras postesas los recubrimientos minimos seran: en ambas
direcciones vertical y horizontal, de 4 cm o la dimension horizontal de la
vaina o grupo de vainas en contacto o (s6lo en el caso horizontal) la
mitad de la dimensidn vertical de la vaina o grupo de vainas en contacto.
Los recubrimientos se garantizan mediante la colocacion de los
separadores pertinentes. Deben ser impermeables, resistentes a los
alcalis del hormigon y demés agresiones quimicas, rigidos y no inducir
corrosion en las armaduras.

Se utilizan de hormigbn (de una calidad comparable a sustrato) o mas
habitualmente de plastico rigido (en este caso, para asegurar un buen enlace del
hormigdn con la pieza deben estar agujereados en al menos un 25% de su seccion),
prohibiéndose los de ladrillo, mortero o desechos de obra y por supuesto los
meateriales metdlicos.

Recubrimientos minimos

Resistencia Tipo de elemento RECUBRIMIENTO MINIMO [mm]
caracteristica del SEGUN LA CLASE DE EXPOSICION (**)
hormigén
[N/mm?]
lla | b | MMa [ Wb | Nc [ IV | Qa | Qb Qc
25 £y <40 general 20 25 | 30 [ 35 | 35 | 40 | 35 | 40 * *
elementos 15 20 | 25 ( 30 | 30 | 35 | 30 | 35 * *
prefabricados y
l[aminas
fo 3 40 general 15 20 | 25 ( 30 | 30 | 35 | 30 | 35 * *
elementos 15 20 | 25 [ 25 | 25 | 30 | 25 | 30 * *
prefabricados y
l[aminas
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*) El proyectista fijara el recubrimiento al objeto de que se garantice adecuadamente la proteccion
de las armaduras frente a la accién agresiva ambiental.
**) En el caso de clases de exposicién H, F 6 E, el espesor del recubrimiento no se vera afectado.

1.3 Control del tamafio de fisura

El hormigon siempre se fisura debiendo controlarse el tamafio de las fisuras.
Los valores maximos del tamafio de fisura estan establecidos segin norma en
la tabla (49.2.4. de la EHE):

Wing [Mm]
Clase deexposicion
Hormigdn armado Hormigdn pretensado
I 04 0,2
lla, b, H 0,3 0,2"
[la 1ib, 1V, F 0,2
Descompresion
lllc, Qa, Qb, Qc 01

1.4 Disposicién de protecciones superficiales en casos de ambientes
muy agresivos

Tales como revestimientos superficiales especificos (resinas, barnices, etc.) y
también a veces inhbidores de la corrosion y protectores de las armaduras
(p.e. galvanizado). En estos acsos es esencial asegurar el correcto
mantenimiento de las protecciones.

1.5 Adecuada dosificaciéon
No deben olvidarse tampoco las especificaciones respecto de:
- La maxima relacién A/C permitida (ver tabla 37.3.2.a,b)
- Minimo contenido de cemento (ver tabla 37.3.2.a,b)
- Minimo contenido de aire ocluido cuando el hormigén esté sometido a clase
de exposicion F, es decir, contra heladas
- Resistencia frente al ataque de sulfatos (incluyendo cementos resistentes a
sulfatos)
- Resistencia frente al agua de mar (incluyendo cementos resistentes al agua
de mar)
- Resistencia frente a a erosion (utilizando hormigones resistentes, aridos
duros y un curado prolongado). Cuando un hormigon vaya a estar sometido a
una clase de exposicién E, deberé procurarse la consecucion de un hormigén
resistente a la erosién. Para ello, se adoptaran las siguientes medidas:
-Contenido minimo de cemento y relacibn maxima agua/cemento,
segun la tabla
-Resistencia minima del hormigén de 30 N/mma2.
-El &rido fino deber& ser cuarzo u otro material de, al menos, la misma
dureza.
-El arido grueso debera tener un coeficiente de Los Angeles inferior a 30.
-No superar los contenidos de cemento que se indican a continuacion para cada
tamafio maximo del arido D:

LECCION 3 5



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

D Contenido maximo de cemento
10 mm 400 kg/m?
20 mm 375 kg/m3
40 mm 350 kg/m3

-Curado prolongado, con duracion, al menos, un 50% superior a la que se
aplicard a un hormigén no sometido a erosion.

- Resistencia frente a la reactividad alcali-arido utilizando aridos, cementos y
aditivos adecuados a cada situacion (para aridos reactivos, por ejemplo). Las
reacciones alcali-arido se pueden producir cuando concurren simultdneamente la
existencia de un ambiente humedo, la presencia de un alto contenido de alcalinos
en el hormigon y la utilizacion de aridos con componentes reactivos.Se consideran
ambientes himedos aquellos cuya clase general de exposicidn es diferente a | 6
lb.

1.6 Control de la corrosion de las armaduras
Esencial garantizar los recubrimientos minimos establecidos previamente,
teniendo en cuenta las condiciones ambientales especificas para corrosion.
Evitar que las armaduras estén en contacto con otros metales con los que
pueda establecerse pares galvanicos. Evitar también materiales que
contengan iones despasivantes como cloruros, sulfuros y sulfatos en
proporciones superiores a las establecidas. Las armaduras activas son
especialmente sensibles a esta situacion ya que pueden aparecer grietas
microscépicas que den lugar a rotura fragil (corrosién bajo tensién o
fragilizacion por hidrogeno). Deben pues evitarse ademas de los elementos
anteriores:

Aditivos que provoquen desprendimiento de hidrégeno.

Aceros no fosfatados en recubrimientos de vainas

Cuidado con las condiciones de fatiga cuando hay cargas alternadas.

Controlar especialmente los fendmenos de corrosion bajo tension con los

ensayos pertinentes.
Importante también evitar entalladuras y calentamientos locales que las
fragilicen.

2.Bases de calculo orientadas a la durabilidad

Antes de comenzar el proyecto, se debera identificar el tipo de ambiente que
defina la agresividad a la que va a estar sometido cada elemento estructural.
Para conseguir una durabilidad adecuada, se deberd establecer en el
proyecto, y en funcion del tipo de ambiente, una estrategia acorde con los
criterios expuestos.

El tipo de ambiente al que estd sometido un elemento estructural viene
definido por el conjunto de condiciones fisicas y quimicas a las que esta
expuesto, y que puede llegar a provocar su degradacidn como consecuencia
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de efectos diferentes a los de las cargas y solicitaciones consideradas en el
analisis estructural.
El tipo de ambiente viene definido por la combinacion de:
-una de las clases generales de exposicion, frente a la corrosion de las
armaduras.
-las clases especificas de exposicion relativas a los otros procesos de
degradacién que procedan para cada caso.
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Tabla 37.3.2.a Maxima relacion agua/cemento y minimo contenido de cemento
CLASE DE EXPOSICION
Parametro Tipo de
de hormigén I lla lIb lla b llic v Qa Qb Qc H F E
dosificacion
Maxima masa 0,65 - - - - - - 0,50 0,50 0,45 0,55 0,50 0,50
Relacion Armado 0,65 0,60 0,55 0,50 0,50 0,45 0,50 0,50 0,50 0,45 0,55 0,50 0,50
alc Pretensado| 0,60 0,60 0,55 0,50 0,45 0,45 0,45 0,50 0,45 0,45 0,55 0,50 0,50
Minimo masa 200 - - - - - - 275 300 325 275 300 275
contenido Armado 250 275 300 300 325 350 325 325 350 350 300 325 300
de cemento |Pretensado| 275 300 300 300 325 350 325 325 350 350 300 325 300
(kg/m’)
Tabla 37.3.2.b Resistencias minimas compatibles con los requisitos de durabilidad
CLASE DE EXPOSICION
Parametro de| Tipo de
dosificacion | hormigén I lla lIb lla b llic Y] Qa Qb Qc H F E
resistencia masa 20 - - - - - - 30 30 35 30 30 30
Minima Armado 25 25 30 30 30 35 30 30 30 35 30 30 30
(N/mm2) | Pretensado 25 25 30 30 35 35 35 30 35 35 30 30 30
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CLASE GENERAL DE EXPOSICION

Clase Subclase | Designacién | Tipo de proceso DESCRIPCION EJEMPLOS
no agresiva interiores de edificios, no sometidos a - interiores de edificios, protegidos de la intemperie
| Ninguno condensaciones
elementos de hormigbn en masa
normal lla corrosion de interiores sometidos a humedades relativas - sOtanos no ventilados
humedad origen diferente medias altas (>65%) o0 a condensaciones - cimentaciones
alta de los cloruros exteriores en ausencia de cloruros, y expuestos a |- tableros y pilas de puentes en zonas con precipitacion
lluvia en zonas con precipitacion media anual media anual superior a 600 mm
superior a 600 mm. - elementos de hormigdn en cubiertas de edificios
elementos enterrados o sumergidos.
humedad Ib corrosion de exteriores en ausencia de cloruros, sometidos a |- construcciones exteriores protegidas de la lluvia
media origen diferente la accion del agua de lluvia, en zonas con - tableros y pilas de puentes, en zonas de precipitacion
de los cloruros precipitacion media anual inferior a 600 mm media anual inferior a 600 mm
Marina aérea llla corrosién por elementos de estructuras marinas, por encima - edificaciones en las proximidades de la costa
cloruros del nivel de pleamar - puentes en las proximidades de la costa
elemento exteriores de estructuras situadas en - zonas aéreas de diques, pantalanes y otras obras de
las proximidades de la linea costera (a menos de defensa litoral
5 km) - instalaciones portuarias
sumergida llib corrosién por elementos de estructuras marinas sumergidas - zonas sumergidas de diques, pantalanes y otras obras de
cloruros permanentemente, por debajo del nivel minimo defensa litoral
de bajamar - cimentaciones y zonas sumergidas de pilas de puentes
en zona de llic corrosién por elementos de estructuras marinas situadas en la |- zonas situadas en el recorrido de marea de diques,
mareas cloruros zona de carrera de mareas pantalanes y otras obras de defensa litoral
- zonas de pilas de puentes sobre el mar, situadas en el
recorrido de marea
con cloruros de origen diferente v corrosioén por instalaciones no impermeabilizadas en contacto |- piscinas

del medio marino

cloruros

con agua que presente un contenido elevado de
cloruros, no relacionados con el ambiente marino
superficies expuestas a sales de deshielo no
impermeabilizadas.

pilas de pasos superiores o0 pasarelas en zonas de nieve
estaciones de tratamiento de agua.

CLASE ESPECIFICA DE EXPOSICION

Clase

Subclase

Designacion

Tipo de proceso

DESCRIPCION

EJEMPLOS
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Quimica débil Qa ataque quimico elementos situados en ambientes con contenidos de instalaciones industriales, con sustancias débilmente agresivas
Agresiva sustancias quimicas capaces de provocar la alteracion segun tabla 8.2.3.b.
del hormigén con velocidad lenta (ver Tabla 8.2.3.b) construcciones en proximidades de areas industriales, con
agresividad débil segun tabla 8.2.3.b.
Qb ataque quimico elementos en contacto con agua de mar dolos, blogques y otros elementos para diques
media elementos situados en ambientes con contenidos de estructuras marinas, en general
sustancias quimicas capaces de provocar la alteracion instalaciones industriales con sustancias de agresividad media
del hormigdn con velocidad media (ver Tabla 8.2.3.b) segun tabla 8.2.3.b.
construcciones en proximidades de areas industriales, con
agresividad media segln tabla 8.2.3b.
instalaciones de conduccion y tratamiento de aguas residuales con
sustancias de agresividad media segun tabla 8.2.3.b.
fuerte Qc ataque quimico elementos situados en ambientes con contenidos de instalaciones industriales, con sustancias de agresividad alta de
sustancias quimicas capaces de provocar la alteracion acuerdo con tabla 8.2.3.b.
del hormigén con velocidad répida (ver Tabla 8.2.3.b) instalaciones de conduccion y tratamiento de aguas residuales, con
sustancias de agresividad alta de acuerdo con tabla 8.2.3.b.
con heladas sin sales H ataque hielo- elementos situados en contacto frecuente con agua, o construcciones en zonas de alta montafia
fundentes deshielo zonas con humedad relativa media ambiental en estaciones invernales
invierno superior al 75%, y que tengan una probabilidad
anual superior al 50% de alcanzar al menos una vez
temperaturas por debajo de -5°C
con sales F ataque por sales elementos destinados al trafico de vehiculos o peatones tableros de puentes o pasarelas en zonas de alta montafia
fundentes fundentes en zonas con mas de 5 nevadas anuales o con valor
medio de la temperatura minima en los meses de invierno
inferior a 0°C
erosion E abrasion elementos sometidos a desgaste superficial pilas de puente en cauces muy torrenciales
cavitacion elementos de estructuras hidraulicas en los que la cota elementos de diques, pantalanes y otras obras de defensa litoral

piezométrica pueda descender por debajo de la presion
de vapor del agua

que se encuentren sometidos a fuertes oleajes
pavimentos de hormigon
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Tabla 8.2.3.b. Clasificacion de la agresividad quimica

TIPO DE MEDIO PARAMETROS TIPO DE EXPOSICION
AGRESIVO
Qa Qb Qc
ATAQUE ATAQUE MEDIO ATAQUE FUERTE
DEBIL
AGUA VALOR DEL pH 6,5-55 55-45 <45
CO, AGRESIVO
(mg CO,/ 1) 15 - 40 40 - 100 > 100
ION AMONIO
(mg NH,"* / ) 15-30 30-60 > 60
ION MAGI;I(ESIO 300 - 1000 1000 - 3000 > 3000
(mg Mg~ /1)
ION SULFATO
(Mg SO42' ) 200 - 600 600 - 3000 > 3000
RESIDUO
SECO 75 - 150 50-75 <50
(mg /1)
SUELO GRADO DE
ACIDEZ . )
BAUMANN- >20 ) ®)
GULLY
ION SULFATO
(mg SO.Z /kgde | 2000 - 3000 3000-12000 > 12000
suelo seco)

(*) Estas condiciones no se dan en la préactica
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3. EL METODO DE LOS ESTADOS LIMITE

Los estados limite expresan la situacion de fallo de la estructura en dos
grandes grupos:

ESTADOS LIMITE:

Ultimos:

4, inestabilidad
5. agotamiento
6. fatiga
Servicio:

7. deformacion
8. vibracion

9. fisuracion

La seguridad de una estructura frente a un riesgo concreto puede ser
expresada en términos de probabilidad global de fallo 0 a su indice fiabilidad b
definido como Y (B)=1-ps con ps la probabilidad de fallo y Y la distribucion
normal estandar.

La norma espafiola (como el resto de las vigentes) utiliza como criterio de

segurldad el de los estados limite que permite tener en cuenta de forma simple
(semiprobabilista) el caracter aleatorio de las acciones, resistencia de
materiales y tolerancias geométricas. Segun este método el valor de calculo de
una variable determinada se evalla mediante el producto de su valor
representativo (derivado de las caracteristicas aleatorias de la variable) por el
coeficiente de seguridad parcial adoptado para la misma (dependiente del
nivel de control y de la varianza de la variable contemplada).
_ Se definen como estados limite aquellas situaciones para las que,
superadas, se considera que la obra no cumple algunas funciones para las
gue ha sido proyectada. Se clasifican en estados limite Ultimos que engloba a
aquellos que producirian la puesta fuera de servicio de la estructura por
colapso o rotura y estados limite de servicio que engloba a aquellos para los
gue nos e cumplen los requisitos de funcionalidad, comodidad, durabilidad o
aspecto.

Como valores indicativos de la probabilidad de fallo y del indice de flabl|ldad
pueden considerarse los siguientes: Estados limite Gltimos: p; =7,2x10°, R=3,8;
estados limite de servicio: p=6,7x10%;=R=1,5.

_ En el proyecto de calculo, debe comprobarse que una estructura no supere
ningun estado limite en cualquier situacion, tanto persistente (condiciones de
uso normal de la estructura) como transitoria (durante la construccién o
reparaciéon de la estructura) como accidental.

_ La comprobacién se realiza para cada estado limite comparando el efecto de
las acciones para la situacién limite en estudio con la resistencia de la
estructura a tal situacion limite. Las limitaciones para cada estado limite se
establecen habitualmente por normativas basadas en la experiencia, ensayos
y nivel de fiabilidad asumido, mientras que el efecto de las acciones ha de
avaluarse para una serie de combinaciones de acciones utilizando un
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procedimiento de calculo estructural adecuado, teniendo en cuenta el
comportamiento de los materiales utilizados.
__ Es necesario pues establecer:
_ El comportamiento de los materiales desde el punto de vista de calculo.
__Los valores de acciones y combinaciones a considerar.
_ Los procedimientos de célculo con sus limitaciones y aproximaciones
_ Los estados limite a considerar.
_ Las limitaciones de norma para cada estado limite.
__ Ademas es necesario tener en cuenta las diversas fases de la vida de
la estructura (construccion, servicio y, en su caso, fase de pre o
postensado)

3.1 ESTADOS LIMITE ULTIMOS

ESTADO LIMITE DE INESTABILIDAD

Pérdida de equilibrio de la estructura o parte de ella considerada como sélido
rigido (fallo de la cimentacion o rotura de algun elemento sustentante).
ANALISIS DE ESTRUCTURAS EN SEGUNDO ORDEN
 El fendmeno ideal de pandeo en Teoria de la Elasticidad Lineal, corresponde
a la situacibn que se alcanza cuando en la trayectoria de equilibrio
correspondiente a la situaciéon de pequefios desplazamientos se alcanza un
valor de las cargas que dan lugar a una segunda (0 mas) trayectoria posible de
equilibrio, solucion de las ecuaciones de la Mecéanica de Solidos Deformables
en grandes desplazamientos (recuérdese que la Teoria Lineal tiene solucién
Unica) apareciendo una situacion de bifurcacion.

» El fenémeno de pandeo real se produce siempre debido a la existencia de
imperfecciones (geométricas, heterogeneidades del material, etc.) que hacen
gue no se alcance una situacion de bifurcacién sino una situacién de pérdida
de rigidez, o bien asintética o bien un punto limite dependiendo del tipo de
estructura.

* Los puntos criticos se obtienen detectando la situacion de rigidez nula en los

Casos 1y 3 o para un valor de rigidez inferior a un porcentaje del valor inicial
en el Caso 2.

Este analisis esta indicado especialmente para los casos en que se desee
estudiar efectos de pandeo y otros derivados de no-linealidades geométricas.
Habitualmente es necesario utilizar diagramas de comportamiento que reflejen
suficientemente el comportamiento de la seccién ante cargas elevadas. En
este sentido, diagramas momento-curvatura trilineales (incluyendo la fase
elastica, fisuracion y plastificacion de armaduras) suelen ser suficientes. Si la
carga no es elevada y tan solo se desea el estudio de las cargas de pandeo
suele ser suficiente un andlisis elastico en segundo orden con un mdédulo
elastico secante.

ESTADO LIMITE DE AGOTAMIENTO

Fallo estructural ante cargas constantes (deformaciones plasticas, rotura fragil)
gue den lugar a pérdidas de estabilidad de la estructura o parte de ella.
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_ Por solicitaciones normales
__Por cortante

__ Por torsion

__ Por punzonamiento

_ por esfuerzo rasante

ESTADO LIMITE DE FATIGA

Fallo por acumulacion de deformaciones o fisuracion debidas a cargas
ciclicas.

3.2 ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

ESTADO LIMITE DE DEFORMACION

Superacién de los valores de deformaciones o desplazamientos en la
estructura que puedan afectar a la apariencia o uso de la estructura.

 En estructuras donde la deformacién se prevé importante como consecuencia
de grandes luces, pudiendo afectar a la funcionalidad o estética de la misma,
es necesario comprobar el estado limite de deformacion.

» Para el calculo de las deformaciones han de considerarse las hipotesis de
servicio establecidas en la misma norma con los coeficientes de seguridad
correspondientes a estados limite de servicio (Art. 12.2).

* Las deformaciones son producidas por efecto de las cargas (incluidas las
deformaciones impuestas como las de temperatura), las debidas a retraccion y
fluencia y las debidas a la relajacion de las armaduras.

 Debe distinguirse entre flecha instantanea debida a la actuaciéon inmediata de
las cargas y la flecha total a plazo infinito que se produce como consecuencia
de todos los efectos anteriores. También se habla de flecha activa respecto de
un elemento como la total en el mismo respecto de la situacion de proyecto,
menos la producida hasta el instante en que se construye el elemento.

» Los valores méaximos admisibles en las flechas dependen del tipo y funcién
de la estructura, de las condiciones funcionales en las que ha de trabajar y de
las condiciones que pueden imponer otros elementos descansando sobre ella.
» A falta de exigencias mas precisas, en edificaciones normales, se puede
establecer como valor limite indicativo L/250, mientras que para evitar las
fisuraciones en tabiquerias se peude definir como valor limite de la flecha
activa (después de la construccion de los tabiques) como L/400 y nunca
superior a1 cm.

célculo de la flecha en elementos sometidos a

flexibn compuesta y torsion

> El método general consistiria en calcular la flecha paso a paso, aplicando las
distintas etapas de carga y considerando la situacibn mas apropiada
(pequefios o grandes desplazamientos, comportamiento lineal o con fisuracion
o con plastificaciéon, etc.) y afiadiendo las correspndientes a retraccion,
fluencia y relajacion. ESTE ANALISIS SOLO ESTA JUSTIFICADO EN
SITUACIONES DE GRAN RESPONSABILIDAD O DE GRAN COMPLEJIDAD
(por ejemplo para deformaciones impuestas en algunos elementos , i.e.,
fuego).
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> El método simplificado se aplica a vigas y losas de hormigén armado. En él
la flecha se consdiera suma de la flecha instantanea mas la flecha diferida
debida a las cargas permanentes.

> Segun la norma EHE no sera necesaria la comprobacién de flecha cuando la
relacion L/d se igual a superior a lo establecido en la Tabla 50.2.2.1 que
corresponde a elementos normales de edificacion con acero B500S.

Sistema estructural Elementos fuertemente Elementos débilmente
armados armados
Viga simplemente 14 20

apoyada. Losa uni o
bidireccional simplemente
apoyada

Viga continua en un 18 24
extremo. Losa
unidireccional continua
en un solo lado

Viga continua en ambos | 20 30
extremos. Losa
unidireccional continua

Recuadros exteriores y 16 22
de esquina en losa
sobre apoyos aislados

Recuadros interiores en 17 25
losa sobre apoyos

aislados

Voladizo 6 9

» Usualmente los elementos fuertemente armados se identifican con las vigas y
los débilmente armados con las losas.
» Las cuantias anteriores se refieren a cuantias estrictas de dimensionamiento

M, MY

a. L

y no a la realmente existente que, en general, sera mayor.

 Para cuantias intermedias puede interpolarse entre los valores de la tabla.
célculo de la flecha instantanea

 Se define como inercia equivalente de una seccion el valor
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con M, el momento flector maximo aplicado a la seccion hasta el instante que
se evalla la flecha My el momento nominal de fisuracién de la seccion que se
evalla mediante M=f sWy,

f..q la resistencia a flexotraccion del hormigén que puede suponerse igual a f. g
=0.37 fck,j 23 .

l,, Wy son la inercia y el médulo resistente de la seccién bruta

I es el momento de inercia de la seccion fisurada en flexién simple (calculado
segun el Anejo 9 anterior).

* La flecha instantanea se evalla considerando un elemento ficticio de seccién
constante con rigidez igual a la anteriormente calculada para una seccién de
referencia, y modulo elastico del hormigén el instantaneo y aplicando las
férmulas de la Teoria de Estructuras Lineal.

* La seccion de referencia se define como la siguiente:

A z—:
[+30p'

— Para elementos simplemente apoyados o tramos continuos la seccién
central.

— Para elementos en voladizo la seccion de arranque.

célculo de la flecha diferida

« Las flechas diferidas debidas a retraccibn y fluencia se pueden
estimarmultiplicando la flecha instantanea por el factor

con x un coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los
valores:

[
p'= A,
h“”’
—5 0 mas afnos: 2,0
—1lafo: 1,4
— 6 meses: 1,2
— 3 meses: 1,0
—1mes: 0,7

— 2 semanas: 0,5
y r’ la cuantia geométrica de la armadura de compresion

ESTADO LIMITE DE VIBRACION

Aparicion de vibraciones indeseadas o0 por encima de los limites
desagradables o que puedan dar lugar a dafos, asimismo, indeseables.

» En estructuras donde la amplitud o frecuencia de las vibraciones inducidas
por maquinaria, rafagas de viento, trafico anexo u otras acciones exteriores
puedan dar lugar a incomodidad de los ocupantes o efectos indeseados en
instrumentos sensibles que puedan afectar a su funcionamiento, es necesario
comprobar el estado limite de vibraciones.
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* Los efectos mayores de psoble colapso estructural por cargas dinamicas
(resonancia o pérdida de resistencia por fatiga por ejemplo) han de tenerse en
cuenta en el andlisis de Estados Limite de Agotamiento.

 En general, para cumplir este estado limite, las estructuras han de
proyectarse para que sus frecuencias naturales sean suficientemente
diferentes de las correspondientes a las acciones actuantes

* El analisis dinAmico de estructuras de hormigon es complejo debido a los
efectos no lineales inherentes al comportamiento no-lineal de los materiales
(fisuracion, etc.). Sin embargo, un analkisis modal en Analisis lineal suele ser
suficiente. En caso de duda pueden utilizarse las rigideces fisuradas obtenidas
en el Anejo 9 de la EHE.

ESTADO LIMITE DE FISURACION

Tamafno de fisura excesivo que puede afectar a la impermeabilidad del
hormigdn y con ello a la durabilidad de la estructura. Puede producirse por
fisuracion a traccion (caso habitual) o por microfisuracién excesiva en la zona
de compresion.

» Como es bien conocido, en estructuras de hormigén es inevitable la aparicion
de fisuras en el hormigdn por su escasa resistencia a traccion, salvo que esté
muy descargado. Sin embargo, estas fisuras no suponen mayor inconveniente
en lo que se refieren a resistencia del hormigdn ya que la capacidad resistente
a traccion de éste se ha considerado despreciable, trasladando Ia
responsabilidad resistente al acero de las armaduras.

* Sin embargo, las fisuras producen una reduccion de la rigidez de la seccion y
con ello un incremento de las deformaciones.

* Ademas incrementan logicamente la permeabilidad, aumentado el riesgo de
corrosion de armaduras y pérdida de durabilidad del hormigon.

Es pues necesario controlar la densidad y el tamafio de las fisuras

* En la norma espafiola sélo se tienen en cuenta las fisuras debidas a cargas
impuestas, no las debidas a retraccibn o asentamiento plastico que se
producen durante las primeras horas después del amasado. Estas han de
controlarse mediante una adecuada dosificacion, puesta en obra y control del
curado y endurecimiento del hormigon.

* El célculo de fisuraciéon considerado en la norma corresponde pues a cargas
o deformaciones impuestas (temperatura, por ejemplo) debiendo considerarse
las hipdtesis de servicio establecidas en la misma norma con los coeficientes
de seguridad correspondientes a estados limite de servicio (Art. 12.2).

e El célculo de fisuracion se plantea bajo hipétesis de comportamiento del
acero y hormigén mas simplificadas que las consideradas para el calculo en
Estados limite ultimos:

— Comportamiento elastico lineal del hormigén comprimido.

— Comportamiento elastico lineal del acero.

— Resistencia nula del hormigdn a traccion

comprobaciones a realizar

> Comprobacién a compresiéon: La tension de compresién maxima que aparece
en el

hormigbén en situacién de servicio ha de ser inferior a la maxima admisible
establecida en la norma: s¢ £ 0,60fc;.
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> Comprobacién a descompresion: Para hormigdn pretesando, a veces ha de
comprobarse que se mantienen todas las fibras de la seccién a compresion.

> Comprobacion de fisuracion por traccion: La abertura caracteristica de las
fisuras ha de ser inferior a la abertura maxima permitida: wy £ Wmax.

> Limitacion de la fisuracion por esfuerzo cortante: Se supone que la fisuracién
se controla adecuadamente si se cumplen las separaciones entre estribos
establecidas en el epigrafe 10.4 sobre disposiciones de armaduras de cortante
(Tabla 49.3).

> Limitacion de la fisuracion por torsion: Se supone que la fisuracién se
controla adecuadamente si se cumplen las separaciones entre armaduras
transversales establecidas en el epigrafe 10.4 sobre disposiciones de
armaduras de torsion:

> st £ a/2 (a - menor dimensidén transversal de la pieza)

> st £ b/3 (b - mayor dimension transversal de la pieza)

> st £ 200 mm.
TIPO DE ACCION Efecto favorable Efecto desfavorable
Permanente g =1,00 g =1,00
Pretensado Arm. pretesa o =0,95 g =1,05
Pretensado Arm. postesa o =0,90 =110
Permanente de valor no 0 =1,00 0 =1,00
constante
Variable g =0,00 g =1,00

valores maximos de la abertura de fisura

> Bajo los requisitos habituales de estanqueidad y bajo las combinaciones de
acciones cusipermanentes (frecuentes para el HP) las aberturas maximas
permitidas por la norma para los distintos ambientes vienen establecidas en la
Tabla 49.2.4.

Clase de exposicion Wmax (MM.)
Hormigon armado Hormigon
pretensado
| 0,4 0,2
lla, Ilb, H 0,3 0,2
llla, lllb, IV, F 0,2 Decompresiéon
llic, Qa, Qb, Qc 0,1

anejo 9. analisis de secciones fisuradas enservicio sometidas a
flexion simple.

> Permite evaluar los distintos parametros del comportamiento de secciones
recatangulares y en T en régimen lineal fisurado. En concreto las tensiones en
las armaduras (ss Y S) para fisuracion y el momento de inercia de la seccién
fisurada (ls) para el calculo de deformaciones.
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> HIPOTESIS BASICAS
x Las deformaciones son lineales en la seccion.
x Existe adherencia perfecta entre hormigén y acero.
X Se supone comportamiento lineal para el hormigén comprimido (s.=E. &)
y el acero (ss=Es &), con E.=10000°0f cmjpara carga instantaneay
E.=8500°°f cmj para carga con aplicacion diferida o ciclica
X Se desprecia a resistencia a traccion del hormigén
> Estableciendo las ecuaciones de equilibrio, comportamiento y compatibilidad
de a
seccién con las hipotesis anteriores, es posible llegar a las expresiones
siguientes:

Mx d—x x—d' 1 M
O-C = O'Sl =—HO‘C 0'32 ZHO'C —_—
I, x X r EJl,
n—& —ﬁ —ﬂ
E, Pi=%a P

Para la tensién s para el célculo de la abertura de fisuras, la situacién a
considerar

corresponde a la seccion fisurada para el momento My aplicado,
correspondiente a la hipétesis de servicio considerada, mientras que para S la
situacion es la de la seccion justo en el momento de comenzar a fisurar para el
momento M.

~ | £y 7 ;Gsz As

3[4 Pa# A T I‘ ) [#2
X (. P, P d g | c
—=np|l1+—=| -1+ |[I+——=
(l’ 'Ol /;)', = d

» h;_)]{l-l-—“ %
'Ol ’ Asi €51 Os1 Asi
x d” /
f—n

I, :nA,l‘fu’—.\")(d—i—)+nA_\_3(.r—f!’)(
3 A > \

P_JJ|‘J

Materiales y geometria

Tanto para el hormigon como para el acero, la resistencia de calculo y los
diagramas tensiondeformacion de célculo corresponden a los denominados
valores caracteristicos, es decir, los valores correspondientes al percentil 5 (la
probabilidad de que la resistencia o tensién sea menor que la propuesta es de
0,05) divididos por el coeficiente se seguridad aceptado en norma segun
criterios semiprobabilistas.
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; . fc{y}k
Je(yya =———
}f{:f.i'j

con f,ya la resistencia de célculo del hormigon (c) o acero (s), feyx la
resistencia

caracteristica y gys) €l coeficiente de seguridad correspondiente.

_ Los coeficientes de seguridad vienen dados para los estados limite de
estabilidad y

agotamiento por la tabla 15.3 de la norma EHE, mientras que para los de fatiga
y de servicio se utilizaran coeficientes de seguridad iguales a la unidad.

Situacion de proyecto Hormigon Acero
(%) (1)
Persistente o transitoria 1.5 1,15
Accidental 1.3 1

LECCION 3 22



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

4. ACCIONES

Clasificacion de las acciones
Las acciones a considerar en el proyecto de una estructura o elemento
estructural se pueden clasificar segun los criterios siguientes:

-Clasificacion por su naturaleza.
-Clasificacion por su variacion en el tiempo.
-Clasificacion por su variacion en el espacio.

Clasificacion de las acciones por su naturaleza

Las acciones se pueden clasificar segin su naturaleza en los siguientes

grupos:
-Acciones directas. Son aquellas que se aplican directamente sobre la
estructura. En este grupo se incluyen el peso propio de la estructura, las
restantes cargas permanentes, las sobrecargas de uso, etc.
-Acciones indirectas. Son aquellas deformaciones o aceleraciones
impuestas capaces de dar lugar, de un modo indirecto, a fuerzas. En
este grupo se incluyen los efectos debidos a la temperatura, asientos de
la cimentacion, acciones reoldgicas, acciones sismicas, etc.

Clasificacion de las acciones por su variacion en el tiempo

Las acciones se pueden clasificar por su variacion en el tiempo en los

siguientes grupos:
-Acciones Permanentes (G). Son aquellas que actian en todo momento
y son constantes en magnitud y posicion. Dentro de este grupo se
engloban el peso propio de la estructura, de los elementos embebidos,
accesorios y del equipamiento fijo.
-Acciones Permanentes de Valor no Constante (G). Son aquellas que
actian en todo momento pero cuya magnitud no es constante. Dentro
de este grupo se incluyen aquellas acciones cuya variacion es funcion
del tiempo transcurrido y se producen en un Unico sentido tendiendo a
un valor limite, tales como las acciones reoldgicas, etc. El pretensado
(P) puede considerarse de este tipo.
-Acciones Variables (Q). Son aquellas que pueden actuar o no sobre la
estructura. Dentro de este grupo se incluyen sobrecargas de uso,
acciones climaticas, acciones debidas al proceso constructivo, etc.
-Acciones Accidentales (A). Son aquellas cuya posibilidad de actuacion
es pequefia pero de gran importancia. En este grupo se incluyen las
acciones debidas a impactos, explosiones, etc. Los efectos sismicos
pueden considerarse de este tipo.

Clasificacion de las acciones por su variaciéon en el espacio
Las acciones se pueden clasificar segun su variacién en el espacio en los
siguientes grupos:
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-Acciones fijas. Son aquellas que se aplican siempre en la misma
posicion. Dentro de este grupo se incluyen basicamente las acciones
debidas al peso propio de los elementos estructurales y funcionales.
-Acciones libres. Son aquellas cuya posicién puede ser variable en la
estructura. Dentro de este grupo se incluyen fundamentalmente las
sobrecargas de uso.

Valores caracteristicos de las acciones

El valor caracteristico de una accién es su principal valor representativo. Puede
venir determinado por un valor medio, un valor nominal o, en los casos en que se
fije mediante criterios estadisticos, por un valor correspondiente a una
determinada probabilidad de no ser superado durante un periodo de referencia,
que tiene en cuenta la vida util de la estructura y la duracién de la accion.

Valores de calculo de las acciones

Se define como valor de célculo de una accion el obtenido como producto del
valor representativo (Articulo 11° de la EHE) por un coeficiente parcial de
seguridad.

Fa=9;YiF«
donde:
Fq  Valor de céalculo de la acciéon F.
O Coeficiente parcial de seguridad de la accién considerada.

Estados Limite Ultimos
Como coeficientes parciales de seguridad de las acciones para las

comprobaciones de los Estados Limite Ultimos se adoptan los valores de la
tabla :

TIPO DE Situacién persistente o transitoria Situacién accidental
ACCION
Efecto Efecto Efecto Efecto
favorable desfavorable favorable desfavorable
Permanente ve =1,00 ve=1,35 ve =1,00 ve =1,00
Pretensado vp=1,00 vp=1,00 vp =1,00 vp =1,00

Permanente de

valor no ver = 1,00 ver = 1,50 ver = 1,00 ve-= 1,00
constante

Variable vo =0,00 vo=1,50 vo =0,00 vo =1,00
Accidental - - va=1,00 va=1,00
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Los coeficientes definidos en la tabla se corregiran de acuerdo con el nivel de
control de ejecuciéon adoptado.

Cuando los resultados de una comprobacion sean muy sensibles a las variaciones
de la magnitud de la accién permanente, de una parte a otra de la estructura, las
partes favorable y desfavorable de dicha accion se consideraran como acciones
individuales. En particular, esto se aplica en la comprobacion del Estado Limite de
Equilibrio en el que para la parte favorable se adoptard un coeficiente ys=0,9 y
para la parte desfavorable se adoptara un coeficiente ys=1,1, para situaciones de
servicio, 0 ys=0,95 para la parte favorable y ys=1,05 para la parte desfavorable,
para situaciones de construccion.

Para la evaluacion de los efectos locales del pretensado (zonas de anclaje, etc) se
aplicara a los tendones un esfuerzo equivalente a la fuerza caracteristica Ultima
del mismo.

Estados Limite de Servicio

Como coeficientes parciales de seguridad de las acciones para las
comprobaciones de los Estados Limite de Servicio se adoptan los valores de la
tabla :

TIPO DE ACCION Efecto favorable Efecto desfavorable
Permanente ve = 1,00 ve =1,00
Pretensado Armadura pretesa vp=0,95 vp=1,05
Armadura postesa vp = 0,90 vp=1,10
Permanente de valor no constante ve-=1,00 ve-=1,00
Variable vo = 0,00 vo = 1,00

Combinacién de acciones en estados limite ultimos

Para cada una de las situaciones estudiadas se establecerdn las posibles
combinaciones de acciones. Una combinacion de acciones consiste en un
conjunto de acciones compatibles que se consideraran actuando simultaneamente
para una comprobacién determinada.

Cada combinacién, en general, estara formada por las acciones permanentes, una
accion variable determinante y una o varias acciones variables concomitantes.
Cualquiera de las acciones variables puede ser determinante.
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Para las distintas situaciones de proyecto, las combinaciones de acciones se
definirdn de acuerdo con los siguientes criterios:

-Situaciones permanentes o transitorias:

é J6,Gk;t é g@*,jGT‘J+ Op Pxt ngle,1+ é JaiY o, Qk,i
i#1

31 i>1
-Situaciones accidentales:

o o * o
a gG,j Gk,j + a gG*,J' Gk,j + gp Pk+ g/.\ Ak+ ngly 1,1Qk,1+ a gQ,iy 2ji Qk,i

1 j 1 i>1

-Situaciones sismicas:

o o * o
a gG,j Gk,j + a g(;*,j Gk,j + gp Pk+ gAAE,k+ a gQ,iy 2ji Qk,i

ji?1 ji?1 51

donde:

Gy Valor caracteristico de las acciones permanentes

G*k,,- Valor caracteristico de las acciones permanentes de valor no constante

Py Valor caracteristico de la accién del pretensado

Qx1 Valor caracteristico de la accion variable determinante

Yo Qki Valor representativo de combinacion de las acciones variables
concomitantes

U1 Qk1 Valor representativo frecuente de la accion variable determinante

Ui Qi Valores representativos cuasipermanentes de las acciones variables con
la accién determinante o con la accién accidental

Ay Valor caracteristico de la accidon accidental

Aexk Valor caracteristico de la accion sismica

En las situaciones permanentes o transitorias, cuando la accién determinante Qy
no sea obvia, se valorardn distintas posibilidades considerando diferentes
acciones variables como determinantes.

Para estructuras de edificacion, simplificadamente, para las distintas situaciones
de proyecto, podran seguirse los siguientes criterios:

- Situaciones persistentes o transitorias
a) Situaciones con una sola accion variable Qy

é gG,j Gk,j + gQ,le,l

i°1
b) Situaciones con dos o mas acciones variables

é gG,j Gk,j + é O’ggQ,i Qk,i

j 1 21

- Situaciones sismicas
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é O6,Gkjt I Aext é 0,89, Qy;

1 21

El Estado Limite Ultimo de Fatiga, en el estado actual del conocimiento,
supone comprobaciones especiales que dependen del tipo de material
considerado, elementos metalicos o de hormigén, lo que da lugar a los criterios
particulares siguientes:

-Para la comprobacién a fatiga de armaduras y dispositivos de anclaje se
considerara exclusivamente la situacion producida por la carga variable de
fatiga, tomando un coeficiente de ponderacion igual a la unidad.

-Para la comprobacion a fatiga del hormigén se tendran en cuenta las
solicitaciones producidas por las cargas permanentes y la carga variable de
fatiga, tomando un coeficiente de ponderacion igual a la unidad para ambas
acciones.

Combinacién de acciones en estados limite de servicio

Para estos Estados Limite se consideran Unicamente las situaciones de proyecto
persistentes y transitorias. En estos casos, las combinaciones de acciones se
definirdn de acuerdo con los siguientes criterios:

-Combinacién poco probable

[o] o] * o]
adciGkita ge*,jG ki t9pF +901Q1 *A 90, Y01Qk,i
o1 o1 i>1

-Combinacion frecuente

[¢] [¢] * [¢]
a gG,j Gk,j + a ge*,j Gk,j+ 9p Pk+gQ,1y 1,1Qk,1+ a gQ,iy 2i Qk,i

21 21 i>1
-Combinacion cuasipermanente

[o] o] * [o]
adeiGkita QG*YJ-G ki t0pF A 90, 2i Qi
i1 j?1 i>1

En estructuras de edificacion, simplificadamente, para las distintas situaciones de
proyecto, podran seguirse los siguientes criterios:

-Situacion poco probable o frecuente

a) Situaciones con una sola accion variable Qy

é gG,j Gk,j + gQ,le,l

ji?1
b) Situaciones con dos o mas acciones variables Q;

é gG,j Gk,j + O’gé gQ,i Qk,i

1 21
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-Situacion cuasipermanente

é gG,j Gk,j +0,6 é gQ,i Qk,i

i*1 i31
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1.INTRODUCCION

El hormigon armado es un material compuesto que surge de la union de hormigén
en masa con armadura de acero, con el fin de resolver el problema de la casi nula
resistencia a traccion del hormigén en masa.

Supdngase, por ejemplo, una viga de hormigén solicitada a flexion simple (fig.1).
Debido a la flexion presentara una zona comprimida (en el interior de la curvatura)
y una zona traccionada (en el exterior de la curvatura). Si la viga se construye con
hormigbn en masa, se agrieta en la zona traccionada debido a su practicamente
nula resistencia a traccion y se produce el colapso de la misma. Para evitarlo, se
incorpora a la barra otro material, como es el acero, capaz de absorber tanto
tracciones como compresiones y que resuelve la problemética descrita,
obteniéndose de este modo un material compuesto que es el hormigdn armado.

Logicamente para que la combinacion de ambos materiales y la transmision de
esfuerzos funcione correctamente es preciso que ambos materiales permanezcan
siempre unidos. Por ello, la armadura se incorpora en forma de redondos de acero
corrugado que mejoran las condiciones de adherencia.

g

LT T T

=) =]

ARMADURA DE TRACCION

ARMADURA DE COMPRESION

TRAGCION

ARMADURA DE TRACCION

Fig.1 Concepto de hormigon armado

Debido al problema planteado, la armadura de traccion es imprescindible, mientras
gue la de compresion podria en principio no existir. Ahora bien, si se incorpora la
armadura de compresion, ésta colaborara con el hormigon para resistir los
esfuerzos (fig.1)

Planteado el concepto elemental de hormigbn armado, hay que sefialar que la
armadura real de una pieza lineal es mas compleja que la descrita en la fig.1,
estando integrada por dos conjuntos de elementos (fig.2). Por un lado, un grupo
de redondos dispuestos segun el eje longitudinal de la barra a los que se
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denomina armadura longitudinal y, por otro lado, una serie de cercos o estribos a
los que se denomina armadura transversal.

Se trata, por tanto, de dos grupos diferentes de armaduras a los que se les
encomiendan misiones distintas. La armadura longitudinal se dispone para hacer
frente a los esfuerzos de tipo normal (N,M), mientras que la armadura transversal
se coloca para hacer frente a los esfuerzos cortantes. Ello implica que el célculo
del estado limite Ultimo de agotamiento se realiza por separado (y asi lo plantea la
norma EHE), por un lado, agotamiento por solicitaciones normales y, por otro,
agotamiento por solicitaciones cortantes. El estado actual de los conocimientos
sobre el hormigbn armado no permite (a diferencia de lo que ocurre con las
estructuras metélicas) un calculo Unico y conjunto frente a todo tipo de esfuerzos.

ARMADURA TRANSVERSAL
- ARMADURA LONGITUDINAL

A A

Fig.2 Armadura completa de una barra de hormigén armado

Finalmente indicar que, debido al hecho de que el hormigbon es capaz de resistir
compresiones pero no tracciones, es de vital importancia saber identificar
correctamente cuéles son las caras de traccion de la barra. Una equivocacion en
este sentido supondria colocar la armadura al revés, dejando zonas traccionadas
sin la necesaria armadura, lo que produciria muy probablemente el colapso de la
barra.
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Fig.3 Identificacion de caras traccionadas

Hay dos formas de identificar la posicion de la cara traccionada. La primera de
ellas es utilizando la deformada de la barra. La cara traccionada es la que se
encuentra en la parte exterior de la curvatura, que es la que aumenta de longitud,
y la comprimida la que se encuentra en la parte interior, que es la que disminuye
de longitud (fig.3). La segunda forma es a partir del diagrama de momentos
flectores de la barra. Si se sigue el criterio de signos indicado en la fig.3, la cara
traccionada se encuentra en aquel lado de la barra en el que esté dibujado el
diagrama de momentos flectores.

En la fig.3, aparecen dos zonas claramente diferenciadas, la del vano y la del
voladizo. La zona del vano (entre apoyos), es zona de momentos positivos, el
diagrama de momentos se encuentra dibujado en la parte inferior de la barra y la
parte exterior de la curva también, por ello, la cara traccionada es la inferior. En
cambio, en torno al apoyo derecho y en el voladizo, aparecen momentos
negativos, el diagrama de momentos esta en la parte superior y la parte exterior
de la curvatura también, por lo cual, la cara traccionada es la superior y la
armadura de traccién deberia colocarse arriba. A las armaduras de traccidén
colocadas en la cara superior en zonas de momentos negativos se les llama por
este motivo “armaduras de negativos”.

2. FUNDAMENTOS DEL CALCULO DE SECCIONES
DE HORMIGON ARMADO FRENTE A
SOLICITACIONES NORMALES

2.1. DIAGRAMAS TENSION - DEFORMACION DEL ACERO
Y DEL HORMIGON
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El punto de partido para el estudio del comportamiento de una seccion de
hormigdn armado frente a solicitaciones normales son los diagramas tension
deformacion tanto del hormigén como del acero.

Comenzando por el acero, la norma EHE en su art. 38.4 proporciona como
diagrama tensién — deformacion de célculo el representado en la fig.4.

fal oo e S

Fig.4 Diagrama tension deformacién de célculo del acero

Dicho diagrama (tanto en traccion como en compresion) presenta forma bilineal
compuesta por dos ramas rectas, una primera de comportamiento elastico en la
gque se cumple la ley de Hooke de proporcionalidad entre tensiones vy
deformaciones, cuya pendiente es el médulo de elasticidad longitudinal del acero
E = 2 - 10s N/'mmz y una segunda rama de comportamiento plastico que puede
considerarse horizontal. A la vista de los diagramas de la fig.4, es preciso
comentar dos cuestiones. La primera, que el calculo del hormigon armado se
realiza en régimen plastico. Y la segunda, que la norma EHE plantea como
diagrama tension deformacién en la zona plastica una recta con una ligera
pendiente positiva, si bien admite que el célculo considerando que la rama plastica
es horizontal es en general suficientemente preciso.

Por lo que respecta a los limites numéricos del diagrama, en traccion se considera
agotada la capacidad resistente del acero para un alargamiento del 10%. siendo el
alargamiento correspondiente al limite elastico €yd el obtenido por la expresion

f
__yd
E‘_-.I'd E

En la zona de compresién son validos todos los comentarios hechos en traccién
excepto que, por razones de compatibilidad con el hormigén, el acortamiento
maximo a de limitarse al 3.5%o
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Fig.5 Diagrama parabola rectangulo

Por lo que respecta al hormigén la, norma EHE plantea como diagrama tensién
deformacion el conocido como diagrama parabola rectangulo (fig.5) formado por
una parabola de segundo grado y un segmento recto paralelo el eje de las
deformaciones. El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2%. y el
acortamiento maximo en flexion es del 3.5%.. Todo el diagrama del hormigon se
define en compresién, no existe la parte correspondiente de traccién porque el
hormigoén es incapaz de trabajar a traccion.

Por ultimo indicar que en el diagrama parabola rectangulo la ordenada maxima
tiene un valor de 0.85-fcd con el fin de contemplar el fendmeno conocido como
cansancio del hormigon.

2.2. COMPORTAMIENTO DE UNA SECCION DE
HORMIGON ARMADO FRENTE A SOLICITACIONES
NORMALES

Se desarrolla en este apartado el estudio del comportamiento interno de una
seccion de hormigon armado frente a solicitaciones externas de tipo normal (axial
N y momento M).

Supdngase una barra genérica de hormigon armado como la viga representada en
la fig.6, con uniones rigidas en sus extremos como ocurre habitualmente y
sometida a una carga o acciéon (uniformemente repartida en este caso) contenida
en uno de sus planos de simetria, que genera en sus uniones extremas las
correspondientes reacciones. En este caso, por tratarse de uniones rigidas,
aparecen tres componentes de reaccién en cada una de ellas N, M, V (axial,
momento y cortante). Tal y como se planteé en la introduccién, a pesar de la
existencia del cortante, la especializacion de las armaduras hace que la armadura
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longitudinal se dedique basicamente a resolver la problemética generada por los
esfuerzos normales (N,M), reservando el cortante V para la armadura transversal.

RN ERINEN

Lol piabibd,
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DEFORMADA

TRACCION TRACCION

: COMPSESION
COMPRESION COMPRESION

TRACCION

DIAGRAMA DE DENTIFICACION DE CARAS
MOMENTOS TRACCIONADAS

Fig.6 Esquema de barra modelo

Se han representado también en la fig.6 su diagrama de momentos flectores, su
deformada y la identificacion de las caras traccionadas de la misma.

Considérese ahora una seccion determinada de la barra en la que se va a plantear
el célculo de sus necesidades de armadura longitudinal, por ejemplo la seccién
central del vano. Para visualizar lo que ocurre en dicha seccién se realiza un corte
imaginario por la misma quedando dividida la barra en dos porciones, de las
cuales seleccionamos como soélido libre la porcién izquierda. En la fig.7 se
representa el solido libre seleccionado con indicacion de las acciones y reacciones
exteriores asi como el esquema de la seccién de hormigén armado en la que se
ha realizado el corte.
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Fig.7 Sdlido libre con acciones y reacciones exteriores

En el esquema de la seccion se identifica el eje de flexién (el perpendicular al
plano de las cargas que la generan) y se acotan los lados de la misma como “b”
(lado paralelo al eje) y “h” (lado perpendicular el eje). Asimismo se identifican las
dos armaduras longitudinales dispuestas en principio en los lados de la seccién
paralelos al eje de flexion, siendo en este caso la inferior la de traccion (ver fig.6) a
la que se denomina A1y la superior la de compresién a la que se denomina A.

Por ultimo, se indica el recubrimiento de las armaduras medido desde su eje (d')
asi como el canto util de la seccién (d). Al ser el hormigdn un material incapaz de
soportar tracciones y al tener que disponer necesariamente un recubrimiento de
hormigén para las armaduras, se tendra siempre, mas alla de la armadura de
traccion, una pequefia banda de hormigdn no protegida por ninguna armadura vy,
por tanto, sin ninguna utilidad resistente (fig.8). Por ello, solamente es util desde
un punto de vista resistente (canto til) la porcién del canto comprendida entre el
borde comprimido y el eje de la armadura de traccién.

Fig.8 Concepto de canto util

Planteado el esquema de la seccion de hormigdn armado a calcular, se analizan a
continuacion las deformaciones unitarias que experimentan las distintas “fibras
longitudinales” que atraviesan dicha seccion (fig.9). En efecto, la seccion en
cuestion se encuentra en zona de momentos positivos con compresiones en la
cara superior y tracciones en la inferior, es decir, con acortamientos de las fibras
en la cara superior y alargamientos en la inferior y, légicamente una fibra
intermedia que ni se alarga ni se acorta, a la que se denomina fibra neutra, que en
secciones de hormigbn armado no tiene por qué coincidir con el centro de
gravedad de la seccion.

Asimismo se observa, comparando la porcién deformada con la original, que los
alargamientos y acortamientos de las fibras aumentan hacia los extremos de la
seccion. Pues bien, en la fig.9 se ha representado el esquema de alargamientos
unitarios (¢) de las distintas fibras longitudinales de la barra (relacién entre la
variacion de longitud de la fibra y la longitud inicial)
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Fig.9 Deformaciones unitarias de las fibras longitudinales

Aceptando la hipétesis de Bernouilli de que las secciones planas antes de la
deformacion contindan siendo planas después de la deformacién, se obtendra un
diagrama de variacion de deformaciones unitarias lineal, con deformacién nula en
la fibra neutra y maximos en los extremos, variando linealmente desde la fibra
neutra a los extremos.

Conocidas las deformaciones que experimentan las distintas fibras de la pieza de
hormigdn armado en la seccion en estudio, se plantea ahora la cuestion de
conocer las tensiones a que estéan trabajando dichas fibras segun el material de
que se trate. Para ello es preciso utilizar como herramienta los diagramas tensién—
deformacion tanto del hormigon como el acero (fig.4 y 5).

Comenzando por el acero (fig.10) se observa que en la fibra neutra, al ser su
deformacion nula también lo seré la tensién (de acuerdo con el diagrama tensién —
deformacion). A medida que nos alejamos de la fibra neutra (tanto en tracciéon
como en compresién) aumentan las deformaciones unitarias y por tanto (segun el
diagrama tension — deformacién) aumentaran las tensiones en principio de forma
lineal. Llegara un momento en que, si se supera el valor del limite elastico de
deformacion eyd se entra en zona plastica, y todas las fibras situadas mas alla de
ese punto en direccién al extremo tendran una deformacion € superior al limite
elastico, por lo cual, a partir de ese momento se mantendra la tension constante
en el valor fyda. Hay que indicar que en esta primera aproximacion a las tensiones
se ha dibujado el diagrama de tensiones a lo largo de toda la seccién, si bien es
cierto que no en toda la secciébn hay acero. Este aspecto se aclarard mas
adelante. Asimismo hay que sefialar que el resultado de este andlisis es dibujar en
la seccion (tanto en traccibn como en compresion) el diagrama tensién
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deformacion con la diferencia de que en esta ocasién se representan las tensiones
en horizontal
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Fig.10 Tensiones en el acero y en el hormigon

Por lo que respecta al hormigdn solamente presentara diagrama de tensiones en
la zona comprimida, debido a su incapacidad para desarrollar tensiones de
traccion. Al igual que ocurria con el acero, la tensién en la fibra neutra es cero y en
direcciéon hacia el extremo van creciendo las deformaciones y por tanto las
tensiones en este caso de forma parabdlica. Llega un momento en que si se
supera el valor de deformacion del 2%o la tension permanece constante en el valor
0.85-fcd obteniéndose el diagrama parabola rectdngulo aplicado a la seccion con
inicio de la parabola justo en la fibra neutra (fig.10).

Finalmente, en la fig.11 se muestra el diagrama conjunto real de tensiones que se
obtiene, en principio, a partir de la superposicion de los diagramas de tensiones de
los dos materiales con ciertas matizaciones. En efecto, el acero no se encuentra
presente en toda la seccion sino solo en dos pequefias bandas en los extremos de
la misma, que vistas en perfil podrian considerarse como puntuales. Por ello la
aportacion real del acero es del siguiente modo fig.11

N " A e ] I} — %‘ — ) Ga 5 - §=|
Gl 4 «

I,

e

Fig.11 Esquema ampliado con el esquema real

En cualquier punto donde exista una armadura aparece determinada seccion de
acero A (mmz) (que estad muy localizada y podria considerarse puntual) trabajando
a una determinada tension o (N/mmz2) proporcionada por el diagrama general de
tensiones del acero en funcion de la posicion de la armadura en cuestion.
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El producto de la seccion A (mmz2) por la tensién o (N/mmz) tiene magnitud de
fuerza (N), por tanto la aportacién del los redondos de acero a la capacidad
resistente de la seccion es colaborar con una fuerza que puede considerarse
puntual de valor

A -0 (N)

Generalmente aparece una fuerza correspondiente al conjunto de la armadura de
traccion (A1-01) y otra correspondiente al conjunto de la armadura de compresion
(A2:02).

Por lo que respecta al diagrama de tensiones del hormigén, la experimentacién
desarrollada hasta la fecha confirma que el diagrama parébola rectangulo es el
gue realmente mejor describe el comportamiento del hormigén.

Ahora bien, la incomodidad que supone el célculo de la resultante del diagrama
parabdlico y de su punto de aplicacién, ha conducido a buscar otros tipos de
diagramas para el hormigén que, aun no siendo reales, proporcionen de forma
comoda resultados practicamente iguales a los reales. Uno de los diagramas de
tensiones que se proponen y que esta admitido por la norma EHE en su art.39.5
es el diagrama rectangular que presenta una tensién en el hormigén igual a la del
diagrama pardbola rectangulo (0,85-fcd) y una profundidad (y) en funcién de la
profundidad de la fibra neutra (x) que viene dada por:

y=0,8x para x =1,25h y=h para x>1,25h
0,85 fes 0,85 fes
- ._\r
— > —/J >
. = — - ><
y =0,8-x

Fig.12 Definicion del diagrama rectangular

Superponiendo ambos diagramas se comprueba que el parabola rectangulo
presenta su inicio en la fibra neutra como es l6gico mientras que el rectangular
comienza a una pequeia distancia de la fibra neutra, presentando ambos la
misma tension de célculo en el hormigdn. Asimismo se ve en el esquema
solapado que el area de ambas figuras resulta equivalente y la localizacion del
punto de aplicacion practicamente igual Se obtiene asi el esquema real de
comportamiento interno de una seccion de hormigén armado que se resume en la
fig.13
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Fig.13 Esquemas de calculo de la seccion

Planteado el esquema de trabajo de la seccidn de hormigdén armado, es preciso
realizar un Uultimo comentario acerca de cdmo se realiza el célculo y la
comprobaciéon frente al agotamiento de la seccion de hormigén armado por
solicitaciones normales.

En el calculo de secciones de hormigon armado, al realizarse un calculo plastico
por haberse comprobado experimentalmente que reproduce mejor el
comportamiento real del hormigon, no es valido el planteamiento tradicional de
comparacién entre la tension de trabajo y la admisible (o £ 0adm) tipico de la teoria
de Resistencia de Materiales y aplicable a calculos en régimen elastico

En efecto, si se observa el diagrama tension deformacion del acero, al utilizar
también la zona plastica del diagrama (rama horizontal del mismo) el conocimiento
de la tension a que se encuentra trabajando el material no proporciona una
informacion real acerca de si el acero estd a punto de alcanzar el estado limite
altimo de agotamiento o no. Asi, si se nos dice que la tension en el acero es
400/1.15 (N/mmz) con el planteamiento tensional clasico sera imposible saber si el
acero se encuentra en la situacion (1) (fig.14) muy lejos adn de la rotura o en la
situacion (2) a punto de alcanzar el estado limite Gltimo de agotamiento y por tanto
del colapso, debido a que en la zona plastica todas las posibles situaciones
presentan la misma tension, el limite elastico del acero fya.

LECCION 5 14



Fig.14 Inutilidad del planteamiento tensional clasico

Ante esta situacion, la norma EHE en su art.8.1.2 plantea que en la comprobacion
de los estados limites Ultimos que supongan la rotura de una seccion o elemento
(como es el caso del E.L.U. de agotamiento por solicitaciones normales) se debe
satisfacer la condicién:

Rqg = S4

siendo Rd el valor de calculo de la respuesta estructural y Sd el valor de calculo del
efecto de las acciones. Es decir, que la respuesta interior de la seccién seaigual o
superior al efecto de las acciones exteriores.

El significado de esta condicion es el siguiente. En el sélido representado en la
figura 15 y teniendo muy clara la frontera entre el interior y el exterior se tiene por
un lado el conjunto de acciones y reacciones exteriores, frente a las cuales
aparecen unas hipotéticas reacciones interiores para equilibrarlas (fig.15.a). Pues
bien, en la fig.15.b se han sustituido todas las acciones y reacciones exteriores por
su resultante y la respuesta interior por la causa que la origina, es decir, las
fuerzas desarrolladas por las armaduras y el bloque de compresiones del
hormigon.
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Fig.15 Planteamiento del calculo en régimen plastico

Pues bien, la condicién de que la respuesta estructural sea igual o superior a los
efectos de las acciones, ha de interpretarse en el sentido de que la seccion de
hormigén armado tiene que ser capaz de generar suficiente respuesta estructural
para equilibrar a los efectos de las acciones exteriores, dicho de otro modo, la
seccidon de hormigon armado tiene que tener el suficiente tamafio, con la suficiente
cantidad de armadura como para generar una suficiente respuesta interior capaz
de llegar a equilibrar a las resultantes de los esfuerzos exteriores.

Por tanto, al final, el calculo de la seccién se basa en el estudio del equilibrio
estatico de la misma entre acciones exteriores y respuestas interiores mediante
las ecuaciones de equilibrio estatico. En principio son 3 las posibles ecuaciones de
equilibrio estético linealmente independientes que se le pueden aplicar a un solido
(ZM=0(equilibrio de momentos),2Fn=0 (equilibrio de fuerzas en direccion axial),
2F.=0 (equilibrio de fuerzas en direccién cortante). Ahora bien, dado que a la
armadura longitudinal se le adjudica solamente la funcién de absorber los efectos
del axial y del momento, la tercera ecuacion deja de tener sentido en este caso,
por lo cual para el célculo de la armadura longitudinal se dispone solo de dos
ecuaciones de equilibrio linealmente independientes que son

2M=0 (equilibrio de momentos)
2Fn=0 (equilibrio de fuerzas en direccion axial)

2.3. DOMINIOS DE DEFORMACION

Mediante los dominios de deformacidn se pretende realizar un barrido continuo de
todas las posibles situaciones que puede presentar el diagrama de deformaciones
en funcion de los diferentes tipos de esfuerzos que pueden solicitar la seccion,
desde la traccion simple o compuesta (toda la seccion traccionada), pasando por
la flexion simple o compuesta (una parte de la seccidén traccionada y otra
comprimida), hasta la compresion simple o compuesta (toda la seccién
comprimida).

Los dominios de deformacién son una especie de catalogo de todas esas
situaciones, siendo los parametros de clasificacion las deformaciones maximas en
el hormigén y en el acero, y la profundidad de la fibra neutra.

Se desarrollan a continuacién los 6 dominios existentes, exponiendo sus valores
caracteristicos de profundidad de fibra neutra y deformaciones limites, asi como
los tipos de diagramas de fuerzas a que dan lugar.

DOMINIO 1
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Corresponde a situaciones de traccion simple o traccion compuesta que implican
gue toda la seccidon se encuentra traccionada. Al encontrarse todas las fibras
traccionadas el hormigon es incapaz de colaborar en ningan punto de la seccién y
todos los esfuerzos tienen que ser soportados por las dos armaduras de acero en
traccion, siendo las dos armaduras de acero imprescindibles. Al no poder
colaborar el hormigdén es evidente que la seccidén no presenta ningun bloque de
compresiones del mismo (fig.16)

TRACCICN SIMPLE TRACCIDN COMFUESETA LIMITE BE TRACCION

COMPUESTA
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Fig.16 Traccion simple. Traccion compuesta

Cuando la situacién es de traccion simple, la solicitacion se reduce al esfuerzo
axial de traccion centrado (caso 1°) y por ello, debido a la simetria de la situacion
ambas armaduras desarrollan la misma fuerza.

Cuando la situacion es de traccion compuesta la solicitacion se compone de un
axial de traccion y un momento flector. Ahora bien, el efecto del axial predomina
nitidamente sobre el del momento y finalmente ambas armaduras resultan
traccionadas, si bien una de ellas mas que la otra.

Por lo que a las deformaciones se refiere, al no intervenir el hormigén y depender
la resistencia de la seccion de las armaduras la situacion limite de éstas se
produce para su maximo alargamiento posible que es el 10%.. En traccion simple,
al estar las dos armaduras trabajando en igualdad de condiciones, ambas
presentan un alargamiento del 10%., mientras que en flexibn compuesta la
armadura mas traccionada llegara a su alargamiento limite del 10%. y la menos
traccionada se encontrard l6gicamente con un alargamiento menor del10%., y en
el extremo, la Ultima situacion posible de la flexion compuesta se produce cuando
la deformacion en la armadura mas traccionada es 10%. y la deformacién en la
fibra menos traccionada es nula (caso 3°)
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Por dultimo, en traccibn simple o traccion compuesta, al no existir fibras
comprimidas, la fibra neutra (aquella que ni se acorta ni se alarga y que es frontera
entre tracciones y compresiones) no se encuentra sobre la seccidén y ocupa una
posicion virtual fuera de ella que se obtiene prolongando la linea que define las
deformaciones de la seccidon hasta que corte a la prolongacion de la propia
seccion (fig.17)

FlBRA MEUTRA

b b T L

E3=10%e

Fig.17 Determinacion gréafica de la fibra neutra

Asi pues, el dominio 1 esta integrado por todas las situaciones de traccion simple
y traccién compuesta y constituye un abanico formado por rectas de deformacion
gue pivotan en torno a la deformacién 10%., cubriendo un campo de profundidades
en la fibra neutra que va desde x = -~ (traccidbn simple) hasta x=0 (traccién
compuesta con fibra neutra en el borde de la seccién) (fig.18)

ALARGAMIENTO l ACORTAMIENTO
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Fig.18 Dominio 1

DOMINIO 2

El dominio 2 abarca situaciones de flexion simple y flexion compuesta en las que
el hormigoén no llega a alcanzar su deformacion de rotura.

En flexion simple la solicitacion de la seccién se reduce al momento flector,
guedando caracterizada la seccidén por la presencia de una zona traccionada y
otra comprimida. En flexion compuesta la seccion esta solicitada por un esfuerzo
axial y un momento flector, si bien en este caso predomina el efecto del momento
flector sobre el del axial, y el resultado es, al igual que en flexion simple, que
conviven la traccion y la compresion dentro de la seccién. Por ello, la fibra neutra
en este caso tiene existencia real dentro de la seccion.
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Fig.19 Esquemas de flexion simple y compuesta

El dominio 2 esta integrado por situaciones en las que la zona traccionada de la
seccion es muy superior en tamafo frente a la zona comprimida. El acero de la
armadura traccionada se encuentra en su situacion limite de alargamiento del
10%. mientras que el hormigén no llega a alcanzar su acortamiento de rotura
presentando, acortamientos que oscilan entre el 0%o y el 3.5%o .

Por lo que respecta a la fibra neutra su posicion oscila entre x=0 y la profundidad
correspondiente a la recta de deformacion en que ambos materiales alcanzan
simultdneamente su deformacion maxima €s=10%o y €c=3.5%0 (fig.20). El calculo de
este segundo limite del dominio 2 se realiza facilmente interpolando en el
esquema de la figura 20
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Fig.20. Frontera entre dominios 2y 3

3,5+10 3,5 « 3,5-d
d X 3,5+10

= x=0,259.d

El dominio 2, por tanto, es también un abanico de rectas de deformacion que
pivotan en torno al alargamiento del 10%. en la armadura de traccién, cubriendo un
ampo de profundidades de la fibra neutra comprendido entre x=0 y x=0,259 - d
fig.21)
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Fig.21 Esquema del dominio 2
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Por lo que respecta al esquema de fuerzas y tensiones que actian sobre la
seccion, un pequefio blogue de compresiones del hormigoén, la fuerza de la
armadura de traccion y en caso de existir la fuerza de la armadura de compresion
fig.22)
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Fig.22 Esquema de fuerzas y tensiones en dominio 2

En el dominio 2 el acero de la armadura de traccion se encuentra plenamente
aprovechado ya que trabaja a su maxima deformacién posible. En cambio el
hormigon estd desaprovechado ya que por un lado la profundidad de la fibra
neutra s muy pequefia por lo cual solo una pequefia porcion del hormigén de toda
la seccion se encuentra colaborando a compresion y, por otro, ademas de lo
anterior en aquellos casos de este dominio en los que el hormigdon presente una
deformacion inferior al 2%. el hormigdn tampoco proporciona su maxima tensién
de trabajo de acuerdo con el diagrama tension — deformacion del hormigon (fig.23)

LECCION 5 21



Te

0,85 feu

7 %o 35% | &°

Fig.23 Diagrama tensién deformacion del hormigon

La conclusién de este ultimo comentario es que en general cuando una seccion
trabaja en dominio 2 la seccién esta sobredimensionada y, por tanto, lo mas
recomendable (si es posible) es disminuir el tamafio de la seccién para salir del
dominio 2 y lograr un mejor aprovechamiento del hormigon.

DOMINIO 3

El dominio 3 abarca también situaciones de flexién simple y flexion compuesta.
Por tanto, una de las caracteristicas de este dominio es que conviven en la
seccidn una zona traccionada y otra comprimida, al igual que ocurria en el dominio
2.

En el dominio 3 el hormigdén en el borde comprimido de la seccidon se encuentra
siempre trabajando a su méaximo acortamiento &c=3,5%0, mientras que la
deformacion del acero de la armadura traccionada oscila entre el 10%o Yy €yd siendo
gyd el alargamiento de calculo correspondiente al limite elastico del acero. que
viene dado por la expresiéon

fro

yd — E
siendo fyd el valor de célculo del limite elastico del acero y E el médulo de
elasticidad longitudinal del mismo.

£

Por lo que respecta a la fibra neutra su posicion oscila entre la profundidad
correspondiente a la recta de deformacion en que ambos materiales alcanzan
simultdneamente su deformacién maxima €s=10%o y €c=3.5%0 (x=0,259-d) (fig.20) y
x=xim profundidad limite en la que la armadura mas traccionada alcanza la
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deformacion ey correspondiente a su limite elastico y que se calcula del siguiente
modo
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Fig.24 Interpolacion para célculo de Xim

Asi pues, el dominio 3 puede definirse como un abanico de rectas de deformacion
gue pivotan en torno al punto de maximo acortamiento del hormigon €.=3.5%o y
que cubre un campo de profundidades de la fibra neutra comprendido entre
x=0,259-d y x=xiim (fig.25)
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Fig.25 Esquema del dominio 3
Por lo que respecta al esquema de fuerzas y tensiones que actian sobre la
seccion, aparece un blogue de compresiones del hormigén en proporcibn mas
grande que el del dominio 2, la fuerza de la armadura de traccién y en caso de
existir la fuerza de la armadura de compresion (fig.26)
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Fig.26 Esquema de fuerzas y tensiones en dominio 3

En el dominio 3 el hormigdon se encuentra trabajando a su deformacion maxima
proporcionando asimismo su tension maxima 0,85-fcd. Por su parte el acero, si
bien no siempre en este dominio se encuentra a deformacion maxima, al estar su
deformacion por encima del limite elastico €yd siempre se encuentra trabajando a
su tension maxima fya (ver diagrama tension deformacién del acero fig.29). Por
ello, el dominio 3 es el dominio en el que se logra el maximo
aprovechamiento posible de ambos materiales simultdneamente, motivo por
el cual, en flexion simple y flexibn compuesta es deseable lograr que las secciones
trabajen en dominio 3.

DOMINIO 4

El dominio 4 puede presentarse en situaciones de flexion simple o flexion
compuesta, por tanto, al igual que ocurria en los dominios 2 y 3, el dominio 4 se
caracteriza porque en la seccién conviven una zona traccionada y otra comprimida
separadas por la fibra neutra.

En el dominio 4, el hormigdn en el borde comprimido de la seccidn se encuentra
siempre trabajando a su maximo acortamiento &c=3,5%., mientras que la
deformacion del acero de la armadura traccionada oscila entre el alargamiento de
calculo correspondiente al limite elastico del acero (gyd) y 0%o.

Por lo que respecta a la fibra neutra su posicién oscila entre la profundidad limite
Xx=Xxim en la que la armadura mas traccionada alcanza la deformacién egyd
correspondiente a su limite elastico y el canto Gtil de la pieza x = d Asi pues, el
dominio 4 puede definirse como un abanico de rectas de deformacién que pivotan
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en torno al punto de maximo acortamiento del hormigén €.=3.5%0 y que cubre un
campo de profundidades de la fibra neutra comprendido entre x=ximy x=d (fig.27)
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Fig.27 Esquema de dominio 4

Por lo que respecta al esquema de fuerzas y tensiones que actian sobre la
seccion, aparece el bloque de compresiones del hormigén en proporciéon ain mas
grande que el del dominio 3, la fuerza de la armadura de traccién y en caso de
existir la fuerza de la armadura de compresion (fig.28)
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Fig.28 Esquema de fuerzas y tensiones en dominio 4
En dominio 4 el acero de la armadura traccionada, al presentar un alargamiento
inferior al de su limite elastico €yd, se encuentra trabajando a una tensioén inferior a
la maxima que es capaz de desarrollar, por lo cual se desaprovecha su capacidad
resistente (fig.29)

LECCION 5 25



fa b — —

Sz

Fig.29 Diagrama tensién deformacion del acero

DOMINIO 42

El dominio 42 es un caso particular del dominio 4 que sdlo puede darse en flexion
compuesta. Se caracteriza porque el hormigén se encuentra trabajando en todos
los casos a su maximo acortamiento €.=3,5%. en el borde comprimido de la
seccion y por cubrir un campo de profundidades de la fibra neutra comprendido
entre x=d y x=h. Se trata por tanto de un pequefio abanico de rectas de
deformacion que pivotan en torno al punto de maximo acortamiento del hormigén
(fig.30)
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Fig.30 Esquema del dominio 4a
Por lo que respecta al esquema de fuerzas y tensiones (fig.31) aparece el bloque
de compresiones del hormigén, la fuerza de la armadura de compresion y la
fuerza de la armadura “traccionada” que esta vez se encuentra ligeramente
comprimida, y a partir de este momento hay que dejar de llamarle armadura de
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traccion para pasar a llamarle armadura menos comprimida. Un caso muy curioso
de esquema de fuerzas se presenta en la frontera entre los dominios 4 y 4a
(fig.31) ya que en este caso la fibra neutra pasa por la armadura de traccién, por lo
cual ésta no presenta ni alargamientos ni acortamientos, es decir, no esta
trabajando y la fuerza que desarrolla es nula.
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Fig.31 Esquema de fuerzas en dominio 4a

DOMINIO 5

El dominio 5 abarca todas las situaciones de compresion simple y compuesta. En
la situacion de compresion simple la solicitacion de la seccion se reduce a
unesfuerzo axial de compresion centrado que conduce a que toda la secciéon se
encuentre comprimida. En compresion compuesta la solicitacion esta integrada
por un esfuerzo axial de compresion y un momento flector, si bien, el efecto del
axial de compresién predomina sobre el momento y la secciébn se encuentra
globalmente comprimida.

En cuanto a deformaciones se refiere, al encontrarse toda la seccion comprimida
las deformaciones limite vendran condicionadas por el hormigéon que admite un
acortamiento maximo €c=3,5%o en flexion y ec=2%0 en compresion simple.

Para lograr un paso gradual entre ambas situaciones las rectas de deformacion
pivotan en torno a un punto C situado a una profundidad de 3/7-h (fig.32)
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Fig.32 Esquema de Dominio 5

El dominio 5 esté integrado, por tanto, por un abanico de rectas de deformacion
gue pivotan en torno a dicho punto C abarcando un campo de profundidades de la
fibra neutra comprendido entre x=h y x=4

Por ultimo, por lo que respecta al esquema de fuerzas y tensiones en la seccion, el
blogue de compresiones de la seccién abarca l6gicamente toda la seccion y
aparecen, ademas la fuerza de la armadura de compresién y la fuerza
desarrollada por la hipotética armadura de traccion que ahora es la menos
comprimida (fig.33)
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Fig.33 Esquema de fuerzas y tensiones en dominio 5

DIAGRAMA DE PIVOTES

Si se representan todos los dominios de deformacion en un solo esquema se
obtiene lo que algunos autores denominan diagrama de pivotes de los dominios de
deformacion (fig.34)
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Fig.34. Diagrama de pivotes

3.SECCIONES SOLICITADAS A FLEXION SIMPLE

Una seccion se encuentra solicitada a flexion simple cuando la resultante de todos
los esfuerzos internos que acttan sobre ella se reduce a un esfuerzo cortante V' y
a un momento flector M, no existiendo esfuerzo axial alguno. Por ello, el Unico
esfuerzo de tipo normal con el que se enfrenta la armadura longitudinal es el
momento flector. Asimismo, la flexion simple se caracteriza porque en la seccién
conviven una zona comprimida y otra traccionada, separadas por la fibra neutra.

Por este ultimo motivo, la flexion simple sélo es posible en los dominios 2,3 y 4.
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Fig.35. Viga biapoyada. Deformada y diagramas de esfuerzos internos
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Se estudia en los siguientes subapartados el calculo de secciones solicitadas a
flexion simple en cada uno de los dominios que pueden presentarse. Dicho estudio
se va a llevar a cabo tomando como ejemplo una viga de hormigén armado de 5,5
m de luz, apoyada en sus extremos y con una carga uniformemente repartida de
valor mayorado gd = 40 kN/m (fig.35). Los materiales utilizados son hormigén HA-
25, acero corrugado B 400 S y nivel de control normal

En la fig.35 se han representado también la deformada con la identificacion de la
cara traccionada de la viga, asi como los diagramas de esfuerzos cortantes y
momentos flectores.

La seccion mas desfavorable en este caso se encuentra en el centro del vano con
un momento flector mayorado de valor Md= 151,2 m-kN

Identificada la seccidbn mas desfavorable, se realiza un corte imaginario por dicha
seccidn, que permite obtener como solido libre una de las dos porciones en que la
seccion divide a la viga. En la fig.36.a se representa el sélido libre en cuestién, con
todas las acciones y reacciones que sobre él actian asi como con el momento
interior resistente (M InT.) que la seccion de hormigdn armado debe generar para
conseguir equilibrar el efecto de las acciones y reacciones exteriores.

En la fig.36.b se han sustituido todas las acciones y reacciones exteriores por su
resultante, que en la seccion central se reduce al momento Mda= 151,2 m-kN.
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Fig.36 Esquema de la seccién mas desfavorable

Planteado el caso practico a utilizar, en los siguientes subapartados se procede al
célculo del mismo con distintos tamafios de seccidén, que permiten ver el
comportamiento de la misma en los dominios 2,3 y 4. Asimismo, los célculos se
realizan en principio solamente con la armadura de traccion (que es la Unica

LECCION 5 30



realmente imprescindible) y en el desarrollo del estudio de los distintos dominios
se ira descubriendo cuando es preciso colocar armadura de compresion y porqué.

3.1.FLEXION SIMPLE EN DOMINIO 2

En este primer caso, se dimensiona la viga descrita con una seccion de 300 x 600
(mm x mm). En la fig.37 se representa un esquema de la seccidon con sus
dimensiones y la colocacién de la armadura de traccién (A1) que, segun la
deformada y el diagrama de momentos flectores, debe ir en este caso en la cara
inferior. De momento, s6lo se coloca la armadura de traccidbn que es la Unica
imprescindible a priori. Se representa asimismo el esquema de la seccion mas
desfavorable con la resultante de las acciones y reacciones exteriores (Md = 151,2
m-kN), asi como con la fuerza de la armadura de traccion y el bloque de
compresiones del hormigdn encargados de generar el M iNnT que equilibrara a la
resultante exterior.
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Fig. 37. Esquema de célculo de la seccién

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

El célculo de la seccion comienza planteando el equilibrio entre la resultante de las
acciones exteriores y la respuesta interior de la seccién de hormigbn armado
mediante las ecuaciones de equilibrio estatico (equilibrio de momentos 2Ma1=0 y
equilibrio de fuerzas en direccion axial ZFn=0).

A partir de la ecuacion de equilibrio de momentos se obtiene la profundidad del
bloque de compresiones del hormigén (fig.43):
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La segunda solucién obtenida a partir de la ecuacion de equilibrio de momentos no
tiene sentido en flexiébn simple por quedar fuera de la seccién, por ello se adopta
como solucion:

y=69,0 mm

Y analizando el equilibrio de fuerzas en direccién axial se obtiene la fuerza
desarrollada por la armadura de traccion (fig.43):

S'F, =0 o, A, - 0,85-3-300.69,0 =0 = o, A, = 2932925 N
— 15

s, A, =2933 kN

POSICION DE LA FIBRA NEUTRA

El siguiente paso consiste en determinar la posicion de la fibra neutra. Para ello,
se utiliza la relacion existente entre la profundidad del bloque de compresiones
rectangular (y) y la profundidad del diagrama parabola rectangulo real (x), ya que
la fibra neutra se encuentra en el inicio del diagrama parabola rectangulo (fig.38)
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Fig.38 Posicion de la fibra neutra
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DETERMINACION DEL DOMINIO DE DEFORMACION

Conocida la posicién de la fibra neutra puede determinarse facilmente el dominio
en el que se encuentra trabajando la seccién por medio del diagrama de pivotes
(fig.39)
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Fig.39 Dominios de deformacion

La frontera entre los dominios 2 y 3 viene dada por la profundidad de la fibra
neutra

x = 0,259-d = x = 0,259.550 = 142,4 mm

En este caso, por tanto, se cumple que:

0 <x<0,259.-d = 0 <863 <1424
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La profundidad de la fibra neutra se encuentra comprendida entre las fronteras del
dominio 2, por ello, la secciéon se encuentra trabajando en DOMINIO 2, que tiene
por pivote al punto que representa el maximo alargamiento de la armadura de
traccion g€s = 10%o

CALCULO DE DEFORMACIONES Y TENSIONES

Una vez determinado el dominio de deformacion y el pivote a utilizar, se calculan
las deformaciones desconocidas (en este caso el acortamiento del hormigon ec)
interpolando en la fig.40
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Fig.40. Calculo de deformaciones

g, +10 ¢

— [

550 86,3

86,3-(s, +10) = 550-s, = 863, + 863 = 550-5, = 863 = (550-86,3) ¢,
863

- = 1,9%

EC
550-86,3

Por tanto, las deformaciones en ambos materiales son:

Acero: g, ="10%o Hormigén: &, =1,9%o
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Finalizado el célculo de deformaciones, pueden obtenerse (mediante los
diagramas tension-deformacion) las tensiones a las que se encuentran trabajando
ambos materiales (fig.41)
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Fig.41 Diagramas tension-deformacion

A la vista de estos diagramas se comprueba que el acero se encuentra trabajando
a su maxima tension (o1 = fyd), mientras que el hormigdon esta desaprovechado,
trabajando a una tension inferior a la maxima que es capaz de desarrollar.

o, =f, = :]4[1}[; N/ mm?

CALCULO DE LA SECCION DE LA ARMADURA
Finalmente, tras determinar la tensién en la armadura de acero, se determina la

seccion de acero necesaria a partir del resultado obtenido en la ecuacién de
equilibrio en direccién axial

o, A, = 293,3.10° N

2933-10° 293,3-10° .
A_]_O_—I = A = = 8432 mm
1,15
RESULTADO:
o, A, = 2933 kN = A, = 8432 mm?
, A, =0 kN = A, =0mm
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Concluido el calculo de la seccidn de la armadura, es preciso hacer una reflexiéon
acerca de lo que ocurre con las secciones que trabajan en dominio 2.

El dominio 2 se caracteriza porque el hormigdn no llega a alcanzar el maximo
acortamiento posible ec = 3,5%o, por lo cual no trabaja a pleno rendimiento. Cuando
la deformacién del hormigbn es & < 2%., ademas de no trabajar a pleno
rendimiento tampoco desarrollara la maxima tension que es capaz de proporcionar
(0,85-fcd).

Pero incluso cuando la deformacién del hormigén es 2%. < ec < 3,5%0, aunque la
tension si es la maxima (0,85-fcd), el nivel de aprovechamiento de la seccion es
muy reducido debido a la escasa porcion de hormigdn que colabora por ser muy
pequefia la profundidad de la fibra neutra (fig.42).

EXT. INT

=]
[5e]
o
=
-

0,85 fex

i
¥

Ma

L >
19% 2 % 0% = i T

Fig.42 Inconvenientes del dominio 2

La conclusién es que las secciones que trabajan en dominio 2 se encuentran
sobredimensionadas y seria recomendable reducir el tamafio de las mismas para
lograr que trabajen en dominio 3 (que es el dominio en el que se produce el
maximo aprovechamiento del hormigén y del acero simultdneamente

3.2.FLEXION SIMPLE EN DOMINIO 3

Se procede en este segundo caso a resolver la misma viga del caso anterior pero
reduciendo su seccion a 300 x 400 (mm x mm) con el fin de comprobar el efecto
de la reduccidon de seccion sobre la viga que se encontraba sobredimensionada.
En la fig.43 se representa el esquema de calculo de la seccion.

Al igual que en el caso anterior, solamente se dispone armadura de traccién.
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EXT. | INT. COTAS EN mm

0,85 fe

._"l‘_
- >
- ._\r UL___:: =
Me=1512m-kN — s wF
3| X
[L - Ad o o o o —
Ay _ o1 2
h=300
{ 2,75 m | j '
1 b

Fig. 43 Esquema de célculo de la seccién

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

El célculo de la seccion comienza planteando el equilibrio entre la resultante de las
acciones exteriores y la respuesta interior de la secciébn de hormigbn armado
mediante las ecuaciones de equilibrio estatico (equilibrio de momentos 2Ma1=0 y
equilibrio de fuerzas en direccion axial ZFn=0).

A partir de la ecuacion de equilibrio de momentos se obtiene la profundidad del
bloque de compresiones del hormigén (fig.49):

YM, =0 1512.10° -0,35-%-300-;4-5'350- ; =0

151,2-10° - 1487500 -y + 2125.y* = 0

1487500 + -f (-1487500)° - 4-2125-151,2-10°
2.2125
1487500 + 963045,3 [ y,=1234mm

¥ = 2.2125 ~ | y,=5768mm

La segunda solucién obtenida a partir de la ecuacion de equilibrio de momentos no
tiene sentido en flexiébn simple por quedar fuera de la seccién, por ello se adopta

como solucién:

y=123,4 mm
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Y analizando el equilibrio de fuerzas en direccion axial se obtiene la fuerza
desarrollada por la armadura de traccion (fig.43):

> F=0 c,- A, - 0,85-%-300-123,4 =0 = o, A, = 524450 N

o, A, =5244 kN

POSICION DE LA FIBRA NEUTRA

El siguiente paso consiste en determinar la posicion de la fibra neutra. Para ello,
se utiliza la relacion existente entre la profundidad del bloque de compresiones
rectangular (y) y la profundidad del diagrama parabola rectangulo real (x), ya que
la fibra neutra se encuentra en el inicio del diagrama parabola rectangulo (fig.50)

-
i -
,_,_./ R
[l \ FIBRA MEUTRA

Fig.50 Posicion de la fibra neutra

y=-08x = x-= 05’8 - 1338’4 ~ 154,2 mm

DETERMINACION DEL DOMINIO DE DEFORMACION

Conocida la posicién de la fibra neutra puede determinarse facilmente el dominio
en el que se encuentra trabajando la seccién por medio del diagrama de pivotes
(fig.51)
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ALARGAMIENTO |  ACORTAMIENTO

| 2%o 3,5%o0

[[ Zs
| T
A 10%o Eyd

Fig.51. Dominios de deformacion

La frontera entre los dominios 2 y 3 viene dada por la profundidad de la fibra
neutra

x = 0,259.d = x = 0,259-350 = 90,6 mm

Por su parte, la frontera entre los dominios 3 y 4 viene dada por la profundidad
limite x = xim que puede calcularse a partir de la fig. 52

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTD

£c=3,5%

l _
u A

Al Eyd

K

Fig.52 Calculo de xlim
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400

f e
= = 21’11505 ~17410° = e, =174%
S = el = Xy = ‘3’5'350 — = 233.8 mim
350 X, 3,5 1,74

1

Xim = 233,8 mm

En este caso, por tanto, se cumple que:

0259d < x < X,, =  906<1542< 233.¢

La profundidad de la fibra neutra se encuentra comprendida dentro de las
fronteras del dominio 3, por ello, la seccidén se encuentra trabajando en DOMINIO
3, que tiene por pivote al punto que representa el maximo acortamiento del
hormigén ec = 3,5%o.

CALCULO DE DEFORMACIONES Y TENSIONES

Una vez determinado el dominio de deformacion y el pivote a utilizar, se calculan
las deformaciones desconocidas (en este caso el alargamiento en la armadura de
traccion €s) interpolando en la fig.53

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTO

|
| o
i Sc=3 5%

=

\_154.2

d=350

Fig.53. Calculo de deformaciones
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154,2-(3,5+¢,) = 350-35 = 15642.35 + 1642.5, = 350-35 =

o o 35380 - 1842) _ e
154,2

Por tanto, las deformaciones en ambos materiales son:

Acero: &, =4,4%0 Hormigén: &, =3,5%o

Finalizado el calculo de deformaciones, pueden obtenerse (mediante los
diagramas tension-deformacion) las tensiones a las que se encuentran trabajando
ambos materiales (fig.54)

-2
9

T:.t L — — 0,85 fea

OpfF — = = = =

1)

Ex

Fig.54 Diagramas tension-deformacion

A la vista de estos diagramas se observa que, tanto el hormigdn como el acero, se
encuentran trabajando a pleno rendimiento, proporcionando la méxima tensién
gue son capaces de desarrollar. Por este motivo, en el dominio 3 se logra el
maximo aprovechamiento econémico de ambos materiales simultdneamente.

CALCULO DE LA SECCION DE LA ARMADURA

Finalmente, tras determinar la tension en la armadura de acero, se obtiene la
seccion de acero necesaria a partir del resultado obtenido en la ecuacién de
equilibrio en direccién axial
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c,-A, = 524,4.10° N

524.10° 5244 -10° ,
A =22 = A = - - 1507.8 mm’
1 s, ! 400
1,15
RESULTADO :
c,-A, =5244 kN = A, =1507.8 mm’
G, A, =0 kN = A, =0 mm

3.3.FLEXION SIMPLE EN DOMINIO 4

Se resuelve en este tercer caso la misma viga que se viene utilizando como
ejemplo empleando en esta ocasion una seccion tipo viga plana de 550 x260 (mm
x mm). En la fig.55 se representa el esquema de célculo de la seccién colocando
Unicamente armadura de traccion.

ext. | wr COTAS EN mm
|
! D88
Ma = 151,2 m-kN C N L5 8
[L =y Adla o B e o o v o —
lg;b . aiha =
b=550 |, i
275m 1 L
4

Fig.55 Esquema de célculo de la seccién
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ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Se plantea en primer lugar el equilibrio entre la resultante de las acciones
exteriores y la respuesta interior de la seccién de hormigon armado mediante las
ecuaciones de equilibrio estatico (equilibrio de momentos *Ma1=0 y equilibrio de
fuerzas en direccion axial ZFn=0). A partir de la ecuacién de equilibrio de
momentos se obtiene la profundidad del bloque de compresiones del hormigdn
(fig.55):

Y™, =0 1512.10° - 0,35-%-550-y-f210 i %' -0

151,2-10° - 1636250 -y + 3895,8-y° = 0

_ 1636250 = 4 (-1636250) - 4-38958-151,2-10°

) 238958

1636250 + 566671 _ | yy=137.3mm
2-38958 | ¥, = 2827mm

y:

La segunda solucién obtenida a partir de la ecuacion de equilibrio de momentos no
tiene sentido en flexiébn simple por quedar fuera de la seccién, por ello se adopta
como solucion:

y=137,3mm

Y analizando el equilibrio de fuerzas en direccién axial se obtiene la fuerza
desarrollada por la armadura de traccion (fig.49):

Y B =0 G, A, - 0,85-£-550-13?,3 =0 =3 c,-A, = 1069562,1 N
= 15

5, A, =1069,6 kN

POSICION DE LA FIBRA NEUTRA

El siguiente paso consiste en determinar la posicion de la fibra neutra. Para ello,
se utiliza la relacion existente entre la profundidad del bloque de compresiones
rectangular (y) y la profundidad del diagrama parabola rectangulo real (x), ya que
la fibra neutra se encuentra en el inicio del diagrama parabola rectangulo (fig.56)
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y 4 b
IR
[l \ FIBRA MEUTRA
A)
Fig.56 Posicion de la fibra neutra
y=08x = x=—Y - 13035 4716 mm
0,8 0,8
x =171,6 mm

DETERMINACION DEL DOMINIO DE DEFORMACION

Conocida la posicién de la fibra neutra puede determinarse facilmente el dominio
en el que se encuentra trabajando la seccidon por medio del diagrama pivotes

(fig.57)
ALARGAMIENTO l ACORTAMIENTO

|
|
| 2%0 3,5%

Ec

N =
2

Fig.57 Dominios de deformacion
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La frontera entre los dominios 2 y 3 viene dada por la profundidad de la fibra
neutra

x = 0,259.-d = x = 0,259-210 = 54,4 mm

Por su parte, la frontera entre los dominios 3 y 4 viene dada por la profundidad
limite x = xim que puede calcularse a partir de la fig. 58

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTC

i £C=3,5%
I =
! x| T
I e
L yde
Ay eyd
Fig.58 Calculo de xlim
400
Fs 3
fo=—2 - MO _474.10° = &, =174%
E 2.10°
35174 _ 38, 35210 0.
210 Xim 35 + 1,74

Xy = 140,3 mm

En este caso, por tanto, se cumple que:

X. < X<d = 140,3< 171,6< 210

lim ™

La profundidad de la fibra neutra se encuentra comprendida dentro de las
fronteras del dominio 4, por ello, la seccidén se encuentra trabajando en DOMINIO
4, que tiene por pivote al punto que representa el maximo acortamiento del
hormigén ec = 3,5%o.
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CALCULO DE DEFORMACIONES Y TENSIONES

Una vez determinado el dominio de deformacion y el pivote a utilizar, se calculan
las deformaciones desconocidas (en este caso el alargamiento en la armadura de
traccion €s) interpolando en la fig.59

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTO

171.6

£¢=3,5%

d=210

\ e

Fig.59 Calculo de deformaciones

3,5 + g, 3,5

210 1716

171,6-(3,5+¢,) = 210-35 —3 171,6-3,5 + 1716-¢, = 210-35 =

. 3,5-(210 - 171,6) _ 0.8%
171,6

Por tanto, las deformaciones en ambos materiales son:

Acero: e, =0,8%o Hormigén: &, =3,5%o

Finalizado el calculo de deformaciones, pueden obtenerse (mediante los
diagramas tension-deformacion) las tensiones a las que se encuentran trabajando
ambos materiales (fig.60)
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Fig.60 Diagramas tension-deformacion

A la vista de estos diagramas se observa que el acero se encuentra
desaprovechado ya que al ser su alargamiento menor que el limite elastico la
tension que proporciona es inferior a la maxima que es capaz de desarrollar

400 400

115 115 08
Y — 51 :‘;», G'I — ! = 155,9
174 0.8 1.74

o, = 155,9 N/mm?

CALCULO DE LA SECCION DE LA ARMADURA

Finalmente, tras determinar la tension en la armadura de acero, se obtiene la
seccion de acero necesaria a partir del resultado de la ecuacion de equilibrio en
direccion axial

c,-A, = 1069,3-10° N

1 1M . 3 R
A, - 1069,3-10 s A, - 1069,3-10 _ 6859.8 mm?
c, 15569
RESULTADO :
o, A, = 10693 kN = A, - 6859,8 mm’
5, A, = 0 kN = A, =0 mm’
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La seccion obtenida en la armadura de traccion resulta excesiva para el tamafio
de la seccién, ya que equivale a 22 @ 20 que evidentemente no caben en los 550
mm de la seccion. El origen de este probleméatico resultado se encuentra en el
hecho de que al trabajar en dominio 4 el acero no proporciona toda la tension que
es capaz de desarrollar, por lo cual, para conseguir la misma fuerza en la
armadura de traccion es preciso sobredimensionar dicha armadura con la
consiguiente pérdida de rendimiento. Se desprende como conclusion en flexion
simple no deberia permitirse a la seccion trabajar en dominio 4.

La solucion al problema estd en incorporar a la seccion una armadura de
compresidon que ayude al hormigon a resistir los esfuerzos y obligue a la seccién a
trabajar en dominio 3, en el cual se logra el maximo aprovechamiento tanto del
hormigén como del acero.

3.4.FLEXION SIMPLE CON ARMADURA DE COMPRESION

La introduccion de una armadura de compresion en el calculo tiene por objetivo
colaborar con el hormigén para lograr que éste se mantenga en dominio 3.

Se explica en primer lugar el funcionamiento de la armadura de compresion.

Existe una relacién directa entre el valor del momento flector y su correspondiente
profundidad de la fibra neutra. Asimismo, a medida que se incrementa el momento
flector aumenta la profundidad de la fibra neutra. Asi pues, una misma seccion con
poco momento flector estara en dominio 2, con mas momento flector cambiara a
dominio 3 y si sigue aumentando el momento, llegara un punto en que entrara en
dominio 4. Ese punto en el que la seccién entra en dominio 4 es precisamente la
profundidad limite x = xim (fig.61)

ALARGAMIENTO l ACORTAMIENTO
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Fig.61 Dominios de deformacion
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Pues bien, se define el concepto de momento limite (M iim), como aquel valor de
momento flector que hace que la profundidad de la fibra neutra sea precisamente
x = xim. El valor del momento limite se obtiene facilmente planteando el equilibrio
de momentos en la fig.62, en la que se ha representado un bloque de
compresiones del hormigon rectangular cuya profundidad y = yim corresponde a la
profundidad de la fibra neutra x = Xiim

EXT. INT COTAS EM mim

-—

i
r
|
d=21i
Al

Fig.62 Calculo del momento limite
Segun los célculos realizados a partir de la fig.58, la profundidad limite de la

seccidén que se esta estudiando es xim = 140,3 mm. Por tanto la profundidad del
bloque rectangular de compresiones que corresponde a la profundidad limite sera:

Vo = 08X, = Y. =08:140,3 = 112,2 mm

y aplicando la ecuacion de equilibrio de momentos queda:

Y™, =0 M, -o,s5-ﬂ-sso-ylm-|"21o-3"¢':G =
o 15 3
M, - 0,85.—22 .550.1122- 210 - %\ - 0
M, = 134,6 m-kN

Planteado el concepto de momento limite, hay que asumir el hecho de que el
maximo momento flector que es capaz de equilibrar el hormigén sin salirse del
dominio 3 es el momento limite. Por ello, cuando el momento exterior es superior
al limite, si se quiere que la seccidn permanezca en dominio 3, quedara un exceso
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de momento sobre el limite (Md— Mim) sin equilibrar, y la Unica manera de hacerlo
es encargandole esa mision a la armadura de compresion (fig.63)

E
!

EX_I INT. EXT. l INT.

0.85 s
ia El | i
=
(™ = —’7 M- Mise

® ' @

2y
=

Fig.63 Misidn de la armadura de compresion

Dicho de otro modo, cuando el momento exterior es superior al momento limite, el
hormigén y la armadura de compresion se reparten el trabajo, de tal forma que el
hormigén se encarga de absorber hasta el momento limite y la armadura de
compresion se encarga de absorber el resto.

M, > M, = ARMADURADE COMPRESION

lirn

Aplicando la ecuacién de equilibrio de momentos al esquema B de la fig.63 se
obtiene el valor de la fuerza global que debe desarrollar la armadura de
compresion:

E‘M.a_.=0 (My- M) -06,-A,-(d-d')=0 =
o, A, = Mo My
d-d'

En el calculo de la seccion abordada en el apartado 3.3 el momento exterior
mayorado era Md=151,2 m-kN , siendo su momento limite el obtenido a partir de la
fig.63 que ha resultado ser Mim = 134,6 m-kN, por tanto
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1512 > 1346 = M,> M,, =  Necesita Armadura de Compresién

Y el valor de la fuerza desarrollada por dicha armadura de compresién tendra que
ser al menos

M, - M, 151,2-10° - 134,6-10°

G, A, = =107419,3 N
- d-d 210 - 50

c,-A,= 1074 kN

Conocida la fuerza que debe desarrollar la armadura de compresién se elabora un
nuevo esquema de calculo que incluya esta fuerza de compresion (fig.64).

EXT. ! KT, COTAS ENmm
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| i
! 10,65 Ten
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a [=] o | —n.
107.4.10° =
M. =1512 m-kN = . S R
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b=550

Fig.64 Esquema de célculo con armadura de compresion

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

A partir de la ecuacion de equilibrio de momentos se obtiene la profundidad del
bloque de compresiones del hormigdn:

Y™™, =0 151,2-10°- 107,4-10° -(210-50) - o,ss-%-ssn-y-:'ém % =0

134,6-10° - 1636250-y + 3895,8-y° = 0

| 1636250 = 4/ (-1636250)° - 4-38958 -134,6-10°
= 2.38958
1636250 + 761456,1
238958

[ y;=1122 mm
| y,= 3077 mm
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La segunda solucién obtenida a partir de la ecuacion de equilibrio de momentos no
tiene sentido en flexiébn simple por quedar fuera de la seccién, por ello se adopta
como solucion:

y = 112.2mm = Y im

El hecho de que la profundidad del bloque de compresiones rectangular sea yim es
algo que podia esperarse como evidente, y confirma el planteamiento realizado en
parrafos anteriores de este apartado.

Analizando ahora el equilibrio de fuerzas en direccion axial Y Fn = O se obtiene la
fuerza desarrollada por la armadura de traccion:

G, A, - 0,85-%-550-11212 -107,4-10°= 0 = o,-A, =9817029 N

s, A, =9817 kN

CALCULO DE DEFORMACIONES Y TENSIONES

Al haberse obtenido como profundidad del bloque de compresiones del hormigén
yim resulta evidente que la profundidad de la fibra neutra es xim, por lo cual la
seccion se encuentra trabajando en la frontera entre los dominios 3 y 4 (fig.65)

ALARGAMIENTC l ACORTAMIENTO
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Fig.65 Dominios de deformacion

Por tanto, las deformaciones en el hormigdn y en la armadura traccionada son:
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Armadura de traccion: g, = g,= 1,74 %o Hormigén: &, =3,5%

s1

Por lo que respecta a la armadura de compresion, su deformacion puede
determinarse a partir del esquema de la fig.66

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTD

| [
£c=3,5% =
' €s2 B
>
A €51=1,74%o
Fig.66 Deformacion en la armadura de compresion
35 €g, 3.5 B €q,
Xiim Xim - 90 140,3 140,3-50
e 3,5-(140,3 - 50) Y
: 140,3

Armadurade compresién: g, = 2,2 %o

fu [ - -

Fig.67 Diagramas tension-deformacion
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Con estas deformaciones (de acuerdo con los diagramas tensién —deformacion)
tanto el hormigobn como las dos armaduras se encuentran trabajando a pleno
rendimiento, proporcionando la méaxima tension que son capaces de desarrollar
(fig.67)

G, =0,="f, = ?005 N/ mm?

CALCULO DE LA SECCION DE LA ARMADURA

Finalmente, tras determinar la tensiéon en las armaduras de acero, se obtiene la
seccion de acero necesaria

,-A, = 981,7.10° N

_981,7-10° , _9817-10° 2
'y Ei— = A = —5r— = 28223 mm
115
s,-A, = 107,4.10° N
1074 -10° 1074 -10° >
A, = o = A, = s — 308,8 mm
1,15
RESULTADO:

o, A, =9817kN =
,-A, = 1074 kN

A, = 28223 mm’
A, = 308,8 mm’

1

Gracias a la colocacién de una pequefia armadura de compresiéon se obtiene un
resultado mucho mas razonable en la armadura de traccion, A1 = 2822,3 mmz que
equivale a 9 @ 20 en lugar de los 22 @ 20 que habia que colocar sin armadura de
compresion.
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

4. ABACOS PARA FLEXION SIMPLE

Todos los calculos expuestos anteriormente para flexion simple pueden realizarse
rapidamente con ayuda del abaco de la fig.68, obtenido del libro Hormigébn Armado
de P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer y F. Moran Cabre

SECCIONES RECTANGULARES SOMETIDAS A FLEXION
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Fig.68 Abaco para flexion simple

La utilizacién del abaco es muy sencilla, basta con entrar en el eje de abscisas con
el valor del momento reducido p para obtener en ordenadas el area reducida w

M, A-f

yd

)]
b-d?-f_ b-d-f
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Si sélo se intercepta la curva principal (la correspondiente a A) significa que no es
necesario segun el célculo disponer armadura de compresion. Por el contrario, si
se interceptan ambas curvas (la de A y la de A’) significa que si es necesario
colocar armadura de compresion.

Se resuelve a continuacién, a modo de ejemplo, la seccién calculada en el
apartado 3.2 (fig.69)

ext. | T, COTAS EN mm
i
| 0,85 f
- e
N
_ T B =
Ma= 1512 m kN S ISV -]
i = | EI
I:l e fole o o 0| —a
A . G =
b=300 ¥
L 275m ES
1

Fig.69 Esquema de célculo de la seccién

Se calcula en primer lugar el valor del momento reducido u

[
. rm:d ) 151,2-1025 0247
b-d”-f 300-350° =

Entrando en el abaco con este valor se comprueba que no es necesario colocar
armadura de compresién pues solo se corta la grafica principal, y se obtiene para
el &rea reducida un valor de

w = 0.305
25
0,305-300- 350 - 2>
A, f »b-d- -
P . R N L 15 _ 1534 5mm?
b-d-f, P 400
1,15
RESULTADO
A, = 2822 3mn?
A = 308,8mnf
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5.FLEXOCOMPRESION COMPUESTA

La situacion de flexocompresion compuesta se caracteriza porque la seccion se
encuentra solicitada por un esfuerzo axial de compresion y un momento flector.

Segun la importancia relativa que exista entre esos dos esfuerzos, pueden
presentarse dos casos (fig.70)

EXT. I INT EXT. l NT.
| |

! 0,85 fee 0.35 fed

oA 1 o
i

M. | N. M. ﬁ
K:

U'..":\v

S i A Ly

{a) FLEXIOM
COMPUESTA [RICOMPRESION
COMPUESTA

Fig.70 Casos de flexocompresién compuesta

En el primer caso, flexion compuesta, el efecto del momento flector predomina
sobre el axial y la seccién presenta una zona traccionada y otra comprimida.

En el segundo caso se encuentra la compresion compuesta, en la cual el efecto
del axial predomina sobre el del momento flector y como consecuencia de ello
toda la seccion se encuentra comprimida. En este caso, la “armadura de traccion”
esta también comprimida por lo que pasa a denominarse como armadura menos
comprimida.

A priori, y simplemente a la vista del valor de las solicitaciones, es dificil saber en
cual de los dos casos se encuentra la seccion. Por ello, es preciso averiguarlo por
eliminacion.

Se empieza el proceso, por ejemplo, suponiendo que la seccién se encuentra en
flexibn compuesta. Si los resultados confirman que la armadura A1 esti
traccionada, sera cierto que es flexion compuesta y el célculo termina. En caso
contrario, se vuelve a realizar el célculo suponiendo en esta ocasion que es
compresién compuesta.

En principio el proceso puede empezarse indistintamente por el extremo de
compresion compuesta o por el extremo de flexion compuesta.
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d-d 2
26828
h

Fig.71 Sustitucion del esquema de solicitaciones

Por ultimo, hay que indicar que en los casos de flexocompresion compuesta
(fig.71) suele sustituirse la solicitacion real formada por el axial (Nd) y el momento
(Md), por un esquema de carga equivalente formado por el axial (Nd) exceéntrico,
colocado a una distancia respecto al eje a la que se denomina excentricidad de
primer orden y cuyo valor viene dado por:

My,= N, e, = e, =

y la excentricidad total respecto a la armadura de traccion o menos comprimida
(A1) sera:

d-d
2

La norma EHE establece (art. 42.2.1) que la excentricidad de primer orden eo
tendra un valor minimo dado por las condiciones:

e =e,+

W
20

5.1.FLEXION COMPUESTA CON ARMADURA
ASIMETRICA

e, = y e, 2 2cm

Supdngase un pilar que en una determinada seccion tiene como solicitaciones un
momento flector Ma = 125 m-kN y un axial Nda = 300 kN, siendo la seccion de la
barra de 300 x 400 (mm x mm) (fig.72).
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COTAS 2K mm
EXT. NT. EXT. | INT.
| Me=300 kW =71 =

e

b e e 2 e

Me=125 m-kN{P
"]
14:=300 kN l\

&

h=400

d-d'v2, e=415 8

A |e o & g —%

Fig.72 Solicitaciones y esquema de la seccién

El valor de la excentricidad de primer orden y el de la excentricidad respecto a la
armadura Az viene dado por:

]
oo My 1250° oo
N, _ 30010
e-e, - d'2d =416,8—&2_5O=566,6mm

Ante esta solicitacion y dada la imposibilidad de conocer a priori si se trata de
flexion compuesta o compresion compuesta, se comienza suponiendo como
hipbtesis que se trata de un caso de flexibn compuesta.

NECESIDAD DE ARMADURA DE COMPRESION

Se compara en primer lugar el momento exterior respecto a la armadura A1 (Nd-e)

con el momento limite de la seccidn para saber si es preciso colocar armadura de

compresion.

La profundidad limite de la seccién propuesta vendra dada a partir de la fig.73
r'-._-'-Fs‘G.-'-.";'IIEhTD! ACZORTAMIENTO

Ec=3,0%

T =

|

| [=]
(5]

| C— '."I:I

| h=]

|

I

Eyd
Fig.73 Determinacién de la profundidad limite

B LY,
MM
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o 115 ] ,
£, = E S e 1.74-107 = €, = 1,74 %o
35 +174 _ 35 N - 35.350 233.8 mm
350 X, 3,5 + 1,74

Xy = 2338 mm = vy, = 08-233,8 = 187,0mm

Conocida la profundidad limite del bloque de compresiones del hormigén se
obtiene el valor del momento limite planteando la ecuacion de equilibrio de
momentos en la fig.74

EXT | INT.

lim

—f
!
! 0,85 fea
2 3 ~
7 - S B
g M_Z’J "\ll.-
Z L=
’ G:J":'H —‘::
B
‘II
=
Fig.74 Calculo del momento limite
25 Vi )
F‘M“-ZG Mlin' -U,BE-DE-—-SDU‘-}QW-‘35[}-iizﬁ =
T 1.5 2 )
My, - 0,85:0.8- 23001870350 - 210

o

M, =183,5m-kN

lim

El momento exterior respecto a la armadura A1 es:

Nd-e =300 - 0,56 = 170,0 m-kN

LECCION 5 60



Por tanto:

N,-e < M,, = NONECESITA ARMADURADE COMPRESION

Conocida esta informaciéon se plantea un esquema de célculo en flexién
compuesta sin armadura de compresién (fig75)

I COTAS EM mm
EXT. . INT

MNe=300 kN = T
= "
| 0,85 Tm

E z Az (2 o

e -

% = g s

. 5 =

@ [EE PNV I 5
2 =

Sy E o3 Aile b o o —_—

Fig.75 Esquema de célculo de la seccién

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

A partir de la ecuacion de equilibrio de momentos se obtiene la profundidad del
bloque de compresiones del hormigén (fig.75):

Y™™, =0 170,0-10° - D,B5-D,9-%-30D-y-{350 - %' -0

170,0-10° - 1338750-y + 19125.y* = 0

1338750 = f (-1338750) - 4.19125.1700-10°
2.19125
1338750 + 701250 _ [ v,=1667mm
2.19125 | y,=5333mm

La segunda solucién obtenida a partir de la ecuacion de equilibrio de momentos no

tiene sentido en flexién simple por quedar fuera de la seccién, por ello se adopta
como solucion:
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y =166,7 mm

Y analizando el equilibrio de fuerzas en direccion axial (ZFn = 0) se obtiene la
fuerza desarrollada por la armadura de traccion (fig.75):

c, A, - 0,85-0,9-%-300-’1687 + 300-10° = 0 = c,-A, = 3376275 N

o, A, =337,6 kN

POSICION DE LA FIBRA NEUTRA

El siguiente paso consiste en determinar la posicion de la fibra neutra. Para ello,
se utiliza la relacion existente entre la profundidad del bloque de compresiones
rectangular (y) y la profundidad del diagrama parabola rectangulo real (x), ya que
la fibra neutra se encuentra en el inicio del diagrama parabola rectangulo (fig.50)

0.85 fea

b

r = - L
— N

>

—

y=08x

o T B

Fig.76 Posicion de la fibra neutra

y=08x = x-= 03"8 - 1?; — 2084 mm

x = 208,4 mm

DETERMINACION DEL DOMINIO DE DEFORMACION
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Conocida la posicién de la fibra neutra puede determinarse facilmente el dominio
en el que se encuentra trabajando la seccién por medio del diagrama de pivotes
(fig.77)

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTO

ALAARLALA AR ARAR LR LR R

E5=10%o0 Eyd

Fig.77 Dominios de deformacion

La frontera entre los dominios 2 y 3 viene dada por la profundidad de la fibra
neutra

x = 0,259.-d = x = 0,259-350 = 90,6 mm

Por su parte, la frontera entre los dominios 3 y 4 viene dada por la profundidad
limite x = xim que segun se ha calculado previamente tiene un valor de

Xim = 233,8 mm

En este caso, por tanto, se cumple que:

0259d < X < X,, =  90,6<2084<233.8

La profundidad de la fibra neutra se encuentra comprendida dentro de las
fronteras del dominio 3, por ello, la seccidén se encuentra trabajando en DOMINIO
3, que tiene por pivote al punto que representa el maximo acortamiento del
hormigén ec = 3,5%o.
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CALCULO DE DEFORMACIONES Y TENSIONES

Una vez determinado el dominio de deformacion y el pivote a utilizar, se calculan
las deformaciones desconocidas (en este caso el alargamiento en la armadura de
traccion &s) interpolando en la fig.78

ALARGAMIENTO l ACORTAMIENTO

|
' Ec=3,5%

/ =]
L
/ T

i

2084

BT e o g g o g o g o g i T

Es
Fig.78 Calculo de deformaciones

2084 -(3,5+5,) = 350-35 = 208,4-35 + 2084-¢5, = 350-35 =

S 3,5-(350 - 208,4) _ 2.4%
208.4

Por tanto, las deformaciones en ambos materiales son:

Acero: &, =24%0 Hormigdn: &, =3,5%o

Finalizado el calculo de deformaciones, pueden obtenerse (mediante los
diagramas tension-deformacion) las tensiones a las que se encuentran trabajando
ambos materiales (fig.79)

085Ffcd — — — —

Fig.79 Diagramas tension-deformacion
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A la vista de estos diagramas se observa que, tanto el hormigén como el acero, se
encuentran trabajando a pleno rendimiento, proporcionando la maxima tension
gue son capaces de desarrollar.

o =f, = % N/ mm?

CALCULO DE LA SECCION DE LA ARMADURA

Finalmente, tras determinar la tension en la armadura de acero, se obtiene la
seccion de acero necesaria a partir del resultado obtenido en la ecuacién de
equilibrio en direccién axial

c, A, = 337,6-10° N

337,6-10° 337,6-10°
A = ! — A = : = 9?0,6 2
‘ - : 400 mm
1,15
RESULTADO :
5,-A =3376kN = A, = 9706 mm’
5, -A,= 0 kN = A, =0mm’

5.2.FLEXION COMPUESTA CON ARMADURA SIMETRICA

En el caso de los pilares de las estructuras suele ser frecuente disponer armadura
simétrica en ambas caras de la seccion, es decir

A1: A:

Cuando esto ocurre, aunque no sea imprescindible la armadura de compresién (tal
y como se ha visto en 4.3), es conveniente tener en cuenta en el célculo la
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colaboracion que dicha armadura estd prestando con el fin de optimizar la
armadura del pilar.

Si se obliga a la seccién a trabajar en dominio 3, puede aceptarse que ambas
armaduras trabajaran a pleno rendimiento y desarrollaran de igual modo su
maxima tension fyd. Por ello, puede admitirse como hipoétesis el hecho de que dos
armaduras de la misma seccién trabajando a la misma tension generan la misma
fuerza

oA

Con esta hipotesis, que solo serd valida en dominio 3, se representa el esquema
de célculo de la seccion (fig.80)

COTAS EN mm
EXT. | INT.

N«=300 kN

oot MAle 8 v o

s

566,65

5

=3
h=400

A
|

— L Ao 0 o o —

4 =

Fig.80 Esquema de célculo de la seccién

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Analizando el equilibrio de fuerzas en direccion axial YFn = 0O se obtiene la
profundidad del bloque de compresiones del hormigon:
ZEFD G-A-G-A-D,BE-D,Q-%-3OO-}-’4—300-103—

|
o

- 0.85-0,9-%-300-3! +300-10°=0

y = 78,4 mm

Planteando ahora la ecuacion de equilibrio de momentos (Ma1 = 0) se obtiene la
fuerza que desarrollan las armaduras:
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25

300.10° -566,6 - 0,85-0.9-W.3oo.73‘4.{ 350 .24 |

- 5-A-(350 - 50) = O

c-A = 2559 kN

POSICION DE LA FIBRA NEUTRA

El siguiente paso consiste en determinar la posicion de la fibra neutra. Para ello,
se utiliza la relacion existente entre la profundidad del bloque de compresiones
rectangular (y) y la profundidad del diagrama parabola rectangulo real (x), ya que
la fibra neutra se encuentra en el inicio del diagrama parabola rectangulo (fig.81)

—

y =0.8x

A R S

Fig.81 Posicion de la fibra neutra

DETERMINACION DEL DOMINIO DE DEFORMACION Y TENSION EN LAS
ARMADURAS

Conocida la posicién de la fibra neutra puede determinarse el dominio en el que se
encuentra trabajando la seccion por medio del diagrama de pivotes (fig.82)
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ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTO

S R

Fig.82 Dominios de deformacion

La frontera entre los dominios 2 y 3 viene dada por la profundidad de la fibra
neutra

x = 0,259.-d = x = 0,259-350 = 90,6 mm

Por su parte, la frontera entre los dominios 3 y 4 viene dada por la profundidad
limite x = xim que segun se ha calculado en el apartado 5.1 tiene un valor de

Xim = 233,8 mm

En este caso, por tanto, se cumple que:
0,259 -d < X < Xy = 906 < 98 « 233.8

La profundidad de la fibra neutra se encuentra comprendida dentro de las
fronteras del dominio 3, por ello, la seccidén se encuentra trabajando en DOMINIO
3, que tiene por pivote al punto que representa el maximo acortamiento del
hormigén ec = 3,5%o.

Al encontrarse la seccién en dominio 3 la tensién en ambas armaduras sera la
maxima que pueden desarrollar (fyd)
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400 2
2 yd mm
’ 1,15

CALCULO DE LA SECCION DE LA ARMADURA

Finalmente, tras determinar la tensiéon en las armaduras de acero, se obtiene la
seccion de acero necesaria

c-A = 2559.10° N

= 3 3 3 2
A _ _2559:10 L AL 2858.10° .
. 400
1,15
RESULTADO :

c-A = 2559 kN = A = 7357 mm’

5.3.COMPRESION COMPUESTA

Supdngase el mismo pilar que se ha calculado en los apartados anteriores, con la
misma seccién de 300 x 400 (mm x mm), armadura simétrica y solicitado en esta
ocasion por un momento flector Ma= 50 m-kN y un axial Na= 2000 kN (fig.83)

EXT. T EXT. INT.

4|2 B oo o

=" -
Me=2000 kM &

Me=125 mek NfV"
o
=300 kN k

=400

Ay |e b 8 ol —%

Fig.83 Solicitaciones y esquema de la seccién
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El valor de la excentricidad de primer orden y el de la excentricidad respecto a la
armadura Az viene dado por:

1nB
o - Mg _ 50 1c:|3 .
Ng 2000-10
e:eg_ﬂ=25_M=1?5mm
2 2

Ante esta solicitacion, y al no conocer a priori si se trata de flexibn compuesta o
compresioén compuesta, se comienza suponiendo como hipétesis que se trata de
un caso de flexibn compuesta con armadura simétrica, con la cual el esquema de
calculo sera el representado en la fig.84.

COTAS ENmm
ext. | mm

N

Me=2000 kM

g o o gf -

175
V
.
|_ d=35
|
=400

Fig.84 Esquema de célculo de la seccion.
Hipotesis de flexion compuesta

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Analizando el equilibrio de fuerzas en direccion axial YFn = 0 se obtiene la
profundidad del bloque de compresiones del hormigon:

SEy=20 G-A-G-A-0,85'0,9-£'30G'}'—2000-10320
—~ 15

- 0,85-0.9-%-300-3! + 2000-10° = 0

y = 522,9 mm
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La profundidad del bloque de compresiones obtenida es superior al canto de la
seccion (400 mm), lo cual pone de manifiesto que la hipotesis de flexion
compuesta es falsa y que se trata de un caso de compresién compuesta.

Asi pues, se inicia de nuevo el calculo partiendo de un esquema de compresion
compuesta (fig.85)

COTAS EN mm
EXT INT.

085 Tew

A e & & @

MN«=2000 kN

350

h=400

A

>

a

[+]

a

a
d’=50 L d

Gl

Fig.85 Esquema de célculo de la seccion. Hipétesis de compresién compuesta

ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Planteando la ecuacion de equilibrio de momentos (2Ma1 = 0) se obtiene la fuerza
que desarrolla la armadura mas comprimida :

2000-10° 175 - 0,85-09- 1255

1

-3Go-4oa-f 420

- 50| - 6,-A-(350 - 50) = 0

ag,-A = 4017 kN

Analizando ahora el equilibrio de fuerzas en direccion axial Y Fn = 0 se obtiene
la fuerza desarrollada por la armadura menos comprimida :

S Fy=0 2000103 - 401.7-10% - 5. A - 0.85.09- 2> .300-400 = 0
2N 1 15

c,-A = 68,3kN

DOMINIO DE DEFORMACION, TENSIONES Y SECCION DE ARMADURA
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Al tratarse de un caso de compresion compuesta resulta evidente que la seccion
trabaja en dominio 5 (fig.86).

ALARGAMIENTO | ACORTAMIENTO

2%0  3,5%0

AARAALLLLALALARARRALLLLNS

&35=10%so Eya

Fig.86 Dominios de deformacion

Debido al hecho de que la fibra neutra se encuentra fuera de la seccién y que se
admite un bloque rectangular de compresiones del hormigén en toda la seccién,
las ecuaciones de equilibrio no proporcionan la posicion exacta de la fibra neutra
con lo cual el céalculo de las tensiones hay que hacerlo de forma indirecta.

A la vista del diagrama de dominios de deformacion, lo que si esta claro en
dominio 5, es que la deformacion en la armadura mas comprimida esta
comprendida entre 2%o y 3,5%o.Por ello, se encuentra trabajando por encima de su
limite elastico, y la tension que desarrolla dicha armadura sera

400
52 = fyd = W N.I'rmmz

Conocida la tensiébn en la armadura mas comprimida la seccion de acero
necesaria vendra dada por:
G,-A = 401,7-10° N

3 3
A - 2017100, _ 4007107 s g m?
o 400

1,15
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Al ser la armadura simétrica, la seccion de la armadura menos comprimida seré la
misma, por lo cual la tension en dicha armadura sera

c1-A = 683.10° N

3 3
o= 283100 o _ 683107 55 14 N/mm?
A 1154 9

Resultado que pone de manifiesto que la armadura menos comprimida se
encuentra trabajando por debajo de su limite elastico.

RESULTADO:
a,-A = 401,7 kN = c,-A = 68,3 kN

A = 1154.9 mm?
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

6.DIAGRAMAS DE INTERACCION

Todos los célculos expuestos para flexocompresion compuesta pueden realizarse
rapidamente con ayuda de diagramas de interaccién como el de la fig.87, obtenido
del libro Hormigdn Armado de P. Jiménez Montoya, A. Garcia Meseguer y F.
Moran Cabre

DIAGRAMAS DE INTERACCION ADIMENSIONALES

mn
T gepetstme: s =
0.50 Sl = _
Ng+——+ ACERO DE DUREZA |
NATURAL 2=
0.45 A ‘T* 4000 = 5100 kpfem? ||
| L Bc=b-h __
H | A= 2 A i
0.40/1 & - e
B d=0.10-h |
0.35 i i [
030~
o2s,
||
oz0
015
1
00|
005
0.00.¢ v
0o oI

Fig.87 Diagrama de interaccion

La utilizacién del abaco es muy sencilla, basta con entrar en el eje de abscisas con
el valor del axial reducido v y en el eje de ordenadas con el momento reducido p
para obtener en las curvas del diagrama el area reducida w
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Ny Ng-eq Atot ~fya

Ot =

b= —"— = ———
b-h-feq b-h? -1, b-h-f g

Se resuelve a continuacién, a modo de ejemplo, la seccién calculada en el
apartado 5.2 (fig.88)

COTAS EN mm
T | omm

Ns=300 kN |
l 0,85 fea A
© Oz "
o ! Ao B B o
1] by [=]
o | | SI,’
b E
. 7 e Av e o8 o o] —
T o
, b=3p0 | W
L

Fig.88 Esquema de célculo de la seccién

Se calcula en primer lugar el valor del axial reducido v y del momento reducido p

3
YT br:df ) P 5~ Ol
M led 300-400-09- =2
6
n = hgd — 125-10 55— = 0.174
b-h* - feqg 309-40':12-I:J.fea-ﬁ

A continuacion se selecciona el diagrama de interaccion adimensional
correspondiente a la relacion d’ / h de la seccién. En este caso d’ / h = 0,125 por lo

cual se promediara entre el resultado del diagramade d'/h=0,10yelded / h =
0,15

Entrando en los diagramas de interaccion indicados, se obtienen los siguientes
valores de seccion reducida

LECCION 5 75



w=027w=0.31

Conocidas las secciones reducidas que proporcionan ambos diagramas, se
adopta el valor promedio

w=0.29

Bigig - o . f 0.29-300-400-09- 22
® = mtiyd — Atot — 3] d . 15131?mm2
R fyd 400
115
f A 15137 o
2 2 !
RESULTADO
A = 756,8mnT

LECCION 5 _



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

7. Cdélculo diagrama-rectangular en secciones
rectangulares

Asl = Armadura de tracciéon

As2 = Armadura de compresion

X = Es el trozo de seccion que estd sometido a compresion.

Y = profundidad de las compresiones y £y lim =0,8 x lim ( si no cumple ,
estariamos en el dominio 4 y el acero trabajaria por debajo de sus posibilidades..
La norma admite la simplicacién de y lim =0,5d.
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7.1 Flexion simple en seccion rectangular

Dimensionamiento

* Para M, <0375U,d

. A, [ 2M;)
Usl:[’([} 1- ].*Or :;
X 0

 Para M, >0375U,d

y M, —0375U,d ¥ o 4
U, =—1 " : Uy =0,5U, +U,

Las féormulas propuestas suponen que la seccion sélo dispondra de armadura
en el paramento comprimido si el momento de calculo Mq es superior al momento
limite 0,375Uqd, momento del bloque comprimido de hormigdn respecto de la fibra
donde se sitia la armadura traccionada, para X=0,625 d, que supone una
deformacion en la fibra de acero =0,002.

El caso 1° corresponde a situaciones de dimensionamiento donde 0<X £ 0,625d.
En el caso 2° la posicion de la fibra neutra, X=0,625 d, se mantiene constante.

Comprobacién

* Para U, -U,<U,

WU, U, +U,)L5U,, +U,,)

M, =024U.d" s +U.(d—d")
# L (06U, +1.,)? 3
g Pal‘a L‘:, < L"rﬂ —I_z’rsz < O,S[J'TU
i
M,=(U,-U,) 1—“7Y5)n’+US«_((f—d'}
) o, >

 Para U,-U, >0,5U,

= L"Tsl +0.6L‘l’53 j[ — é[; _

~05 d+U,(d-d"
U,

(T
o+ e + 1192%

X U

donde:
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En el caso 1°, la situacion de la fibra neutra estd comprendida entre 0<X<2,5d'. En
el caso 29, la situacion de la fibra neutra esta comprendida entre 2,5d' £ X £ 0,625d.

En el caso 39, la situacion de la fibra neutra estd comprendida entre 0,625d<X<d.

7.2 Flexibn compuesta recta en seccidon
rectangular, con Ug;= Ug;

Dimensionamiento

. Pal’a *?Vd >0 L'T:i = ["'Tsl =

 Para 02 NN, |> 00,

M, N, N, N,
y=——d—d —d 1y —d
Sl = S (]—n"( 2Uo)

* Para 0> n,;

N,;|<0,5U, Y AS 275 Fi
o 0,48m; —0.375m, <05 1_( d)

my —m, \d')

_ .L'I]Ir{d _A‘Id- _— [_/’rod »
S I T R AT my =(—N,; —0,5U,)d-d")

m, =—05N,d —d")— M, —032U,(d —2.5d"

donde:

El caso 1° corresponde a situaciones de dimensionamiento con axiles de traccién
y donde la posicién de la fibra neutra varia entre -0,5d' £ X £ 2,5d. El axil de
traccion tiene signo negativo.

Los casos 2° y 3° corresponden a situaciones de dimensionamiento con axil de

compresién y donde la posicion de la fibra neutra es inferior o superior a 0,625d,
respectivamente.

Comprobacién
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* Para ¢,<0 N.= Hald=d) (f” - f M,
e, —0,5(d-d")

37 7
G e +#228(d-d)

S
(i

— ‘LNT

i

* Para 0<e, <

N, = U, (d —(j’ )+oU,d M =Na o 0,48m, —0,375m, <051 d)
e, +0,5(d -d") my — 1, \d')

S 0.125U,(d +2d")

I”], = —0_){_2'090 5 (_ljlg]_ F [}IS_-})

d—dd"

my =—(Us, +0.8U )y + Uy, ——+0,08U,(d +5d")
d+2d" .U , }
e Para ¢ 2 i +2[}T‘:((f1—(f )
- o A r  n P S
Aru - (QU 0‘);} 1 +2 & s1 (d d ) . 0:3 ;]L'To _-'TVIH = :Nueﬂ
d Uyd d

El caso 1° corresponde a situaciones de comprobacién con axiles de traccion y
donde la posicion de la fibra neutra varia entre - 0,5d' £ X £ 2,5d".

Los casos 2° y 3° corresponden a situaciones de comprobacion con axil de
compresién y donde la posicion de la fibra neutra es inferior o superior a 0,625d,
respectivamente.

Otra manera de calcular la armadura necesaria , es entrar en las siguientes tablas:

NUumeros gordos:
Secciones a flexion

Armaduras de traccién

La flexibn en una seccién de hormigdn armado provoca un estado de tensiones
normales.

La armadura puede estimarse tomando momentos respecto al centro de
compresiones, suponiendo que la distancia entre fuerzas es 0,8 h y que el acero
trabaja al maximo ( fyd).

Igualando momentos ( el exterior con el de las tensiones) se obtiene:

Md = As fya 0,8 h

As= Md /0,80h fyd
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Armadura a compresion

A partir de un cierto valor de momento flector ( llamado momento limite) se hace
necesario , por economia, disponer armadura de compresion.

Mlim = 0,32fcd b d2
Si Md <M lim Basta con disponer armadura de traccion

Si Md > M lim Hay que disponer armadura de compresion de la siguiente forma.
Armadura longitudinal de una viga

Datos necesarios

Luz de la viga (L)

Carga caracteristica en la viga ( gk)
Seccion de la viga ( bxh)

EJEMPLO

Seccion rectangular, con: b = 35 cm ; h = 60 cm; Esta solicitada por un
momento: M =110 mKN de carga permanente y M = 50 mKN.

La viga esté en situacion de exposicion interior con humedades medias (lIb),
y las caracteristicas de los materiales son: fe =32 N/mm?; fyx =400 N/mm?. El
diametro de armadura transversal es de 10, y la principal 20.

Como es elemento a la intemperie , la distancia al paramento de cualquier armadura
para el ambiente llb es 40 mm

La resistencia de calculo del hormigon sera:
fea = 32/1.5 = 21,33 N/mm?,

Suponiendo la armadura a traccién en una séla capa, la posicion de su centro de
gravedad seria:
Z=40 + 10 ( cerco) + 10 ( radio de la barra) =60 mm

El canto util es :
D= 0,60 - 0,060 =0,54 m

El valor de Uo es :
Uo=0,85f,yb.d=0,85x21,33 x1000 x 0,35x0,54 =3.426,7 kN
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El momento mayorado;
Md =1,50 x 110 + 1,60 x 50 = 245 mkN

Md/ Uod = 245/ 3.426,7 x 0,54 = 0,13
Para fyx =400 N/ mm2y gs = 1,15 da:

Us2/Uo =0
Usl1/ Uo = 0,1425.

Por lo tanto no tiene armadura de compresién
Usl =0,1425 x 3,426,7 = 488,3 kN

Correspondiendo a 5f 20, (U =502,7 kN )

Se estudia ahora si caben en una capa.

Bmin=(2x5-1)2+2x5=28cm

El ancho es suficiente, por consiguiente, para poder colocar los redondos en una
sola capa. El canto util definitivo es :

D=0,60-0,04-0,01=0,54 m que es el supuesto.

La cuantia geométrica del 3,3 por 1000, esta ampliamente rebasada.

15,71 cm3 3 3,3 x35x60/1000=6,93cm 2
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8. DIMENSIONAMIENTO DE SECCIONES EN T
(FLEXION SIMPLE)

Para secciones en T se adoptaran las siguientes definiciones: Ut =0.85f b
hO : UTa = 085 fcd (b = bo) hO.

5\

™

L
= b “1
Ure = 0,85 fqblg
UTa = O,SSf;:.d (b = bo)hg

- Para hy =0,5d
utilizar el caso rectangular considerando como ancho b del rectangulo el
ancho de la cabeza comprimida b.

<7
N

—-—ho—=

0.85 fed \

v 4
—\

—
- e am em e e =

Us1 rd

Momento que produce compresiones sélo en la cabeza de la T. Si las
compresiones no salen de la cabeza equivale a una seccion rectangular.
Mo =0.85fgbho(d-0.5hp) ; (Md<Mp) : Us;=0.85f4by ; Md=0.85f4b
y(d - 0.5y) .

« Para hp < 0,5d
e Para Md £ U+ (d — 0.5 ho) ; igual al caso anterior
« Para Md > Ut (d — 0.5 hy) ; igual al caso anterior pero tomando M¢*? = Md -
Ura(d — 0.5hg) ; b=bo ; Usi = Us:®*¥+ Ura ; Usz= Us2™ .
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Planteado de otro modo, como Md > Mg hay que definir Md;im (y = 0.5d):
Mdiim = Mg + 0.85 feq bo (0.5d — hg) [d — 0.5(0.5d - hg) - hg] .
-Si Md £ Md;im, no hara falta armadura de compresion:

Us1= 0.85 feg [b ho + bo (Y — ho)]

Md = Mg + 0.85 feq bo (Y — ho) [d —
0.5(y - ho) - hq]

Sacando como incognitas y, Ug;.
-Si Md > Md;im, necesitara armadura de compresion:

Usi=Usz + 0.85f4[bho+
bo (0.5d — h)]

Md = Mdlim + U52 (d - d’)

Sacando como incdognitas Usi, Us; .

8.1 CQI\/IPROBACION DE SECCIONES EN
(FLEXION SIMPLE)

* Se define
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o250t 1250,k d
Sfoa Jra 2k

« Para U+ Us1S1 + Us2823 0
Utilizar el caso rectangular considerando como ancho b del rectdngulo el ancho
de la cabeza comprimida b.

« Para U+ Ug1S1 + UgpS2<0

-Pal’a Usl - U32£ 0425 fcd bO h + bUTc
Mu = Mu®?+ Ur,(d — 0.5 hg) con Meq el de la seccién rectangular tomando como
ancho b0 y capacidades equivalentes  Ug1®? = Ug1 - Uta; Us2® = Uso.

-Pal’a Usl = U32£ 0425 fcd bO h + bUTc
Mu = Mu®? - U14(0.5 ho— d’) con Meq el de la seccidon rectangular tomando como
ancho b0 y capacidades equivalentes  Ug;®4 = Us1 ; Us2®¥ = Usz + Ura.

Si tuviéramos momentos negativos, la cabeza de la seccién en T estaria fisurada
(esfuerzos de traccién en zona superior), de modo que seria equivalente a una
seccion rectangular de ancho by. Por tanto si la seccién va a tener momentos de
ambos signos, habria que disefar la seccion de forma distinta (por ejemplo, doble
T).

Si la cabeza de la secciébn en T es muy ancha, puede que no trabaje toda
(limitacion de la dimension b), la dimension valida del ancho se llama ancho eficaz
de la cabeza (be) y debe cumplir:

lo /' 5 (alineacion interior)
be = bo + y (b
lo / 10 (extremo alineacién)

lo = distancia entre los puntos de momento nulo.
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EJEMPLO

Secciéon en T, con: b = 1; h = 1; hg=0.15; by = 0.25. Sesta solicitada por un
momento: M =400 mKN.

La viga esta en situacion de exposicién interior con humedades medias (lla),
y las caracteristicas de los materiales son: fe =30 N/mm?; fyx =400 N/mm?. El
diametro de armadura maximo es 20 y los cercos 8.

El recubrimiento minimo serd de 32 mm. La resistencia de calculo del hormigon
sera:

fea = 30/1.5 = 20 N/mm?,

El momento mayorado:

Md = 1.6 x 400 = 640 mKN.

Si la armadura cabe en una capa, el centro de gravedad de la armadura esta del
borde inferior de la seccion a:

z=305+08+1=53

y por tanto tendriamos el canto Uutil:

d=1-0.053=0.947 m.

Estimamos la cantidad de armadura, mediante la formula: CM = Md/z; donde CM
es la capacidad mecéanica de la armadura, y z es el brazo mecanico de la seccién,
gue estimamos en 0.8h, asi tenemos:

Us1 = 640/0.8 = 800 KN

gue corresponde aproximadamente a 8f 20.

Ahora que conocemos el nimero aproximado de barras que necesitaremos,
podemos ver cuantas caben en 0.25 my por tanto determinar el canto util:
2x(35+08)+2x(2n-1)=25 ------ n=4
z=(4x53+4x(53+4))/8=7.3cm

d=1-0.073=0.927m

Calculando segun el método del Anejo 8 de la norma:

ho/d = 0.15/0.927 = 0.16 < 0.5

asi tenemos:

Ure =0.85fgbho=0.85x20x 1 x 1000 x 0.15 = 2550 KN

Uta = 0.85 feq (b - bg) hg=0.85 x 20 x 1000 x (1 — 0.25) x 0.15 = 1912.5 KN
Se dtermina el valor de comparacion:

Urc (d = 0.5 hg) = 2550 (0.927 — 0.5 x 0.15) = 2172.6 mKN

Como Md < 2172.6, la seccién se calcula como si fuera rectangular con ancho b,
gue es el ancho de la cabeza comprimida.

Uop=0.85fybd=0.85x20x 1000 x 1 x0.927 = 15759 KN

Md < 0.375 Uod = 0.375 x 15759 x 0.927 = 5478.2 mKN

Uy = 15759 (1 - O 1-2 x 640 / (15759 x 0.927)) = 706.3 KN
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Correspondiendo a 7f 20, resultado proximo al estimado. El resultado cumple
todas las cuantias minimas.

Otro planteamiento

Calculamos el My para ver si las compresiones salen o no de la cabeza de la
seccion:

Mo = 0.85 feg b hg (d — 0.5 hg) = 0.85 x 20 x 1000 x 1 x 0.15 (0.93 — 0.15/2) =
2180.25 mKN > Md,

las compresiones no salen de la cabeza, por lo que la seccion es equivalente a
otra rectangular con ancho b.

Md= 0.85 f,g by (d — 0.5y); 640 = 0.85 x 20 x 1000 x y (0.93 — y/2) ------ y =0.0414

Us1=0.85 fo(gby =0.85x 20 x 1000 x 1 x 0.0414 = 703.8 mKN
Correspondiendo a 7f 20,
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9. Flexion compuesta esviada

Para elementos de seccion rectangular y armadura constante se podra realizar una
comprobacion separada, segun los dos planos principales de simetria, si la
excentricidad del axil se sitia en la zona rayada de la figura . Esta situacion se
produce si se cumple alguna de las dos condiciones indicadas en la figura, donde ey
y ey son las excentricidades de calculo en la direccion de los ejes x e v,
respectivamente.

Cuando no se cumplen las condiciones anteriores, podra comprobarse el soporte
esbelto si se cumple la siguiente condicion:

M+ Mya £1
M Xu M yu
donde:
Mys  Momento de célculo, en la direccidon x, en la seccién critica de comprobacion,
considerando los efectos de segundo orden.
Mya  Momento de calculo, en la direccion y, en la seccion critica de comprobacion,
considerando los efectos de segundo orden.
My,  Momento maximo, en la direccion x, resistido por la seccion critica.
My,  Momento maximo, en la direccion y, resistido por la seccion critica.

{
\ 7). &y/h /4
A 7 e,/b =
/ X
€y
e

9.1 Dimensionamiento de secciones rectangulares

(Flexion esviada simple o compuesta)

Para el caso de armaduras iguales en las cuatro caras 0 armaduras iguales en las cuatro
esguinas, sereduce el problemaauno de flexion recta compuesta con excentricidad
ficticia definida como
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Para cuantias mecanicas w=Us/Uc >0,6 b se aumentara en 0,1 y para w<0,2 se

disminuird en 0,1.
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10. ANALISIS DE REGIONES D

Son regiones D (regiones de discontinuidad) las estructuras o partes de una
estructura en las que no sea valida la teoria general de flexion, es decir, donde no
sean aplicables las hipétesis de Bernouilli-Navier o Kirchhoff. Por el contrario, las
estructuras o partes de las mismas en que se cumplen dichas hipétesis se
denominan regiones B.

Las regiones D existen en una estructura cuando se producen cambios bruscos de
geometria 0 en zonas de aplicaciobn de cargas concentradas y reacciones.
Igualmente, una region D puede estar constituida por una estructura en su
conjunto debido a su forma o proporciones (discontinuidad generalizada). Las
vigas de gran canto o ménsulas cortas son ejemplos de discontinuidad
generalizada.

D B= =D

=D

E=0 =0

10.1 Tipos de analisis estructural

Se admiten como métodos de analisis de esfuerzos los siguientes:
a) Andlisis lineal

b) Método de las bielas y tirantes

¢) Andlisis no lineal

10.1.1 Andlisis lineal
Puede adoptarse la teoria de la elasticidad. El andlisis proporciona el campo de

tensiones principales y de deformaciones. Las concentraciones de tensiones,
como las que se
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dan en las esquinas o huecos, pueden redistribuirse teniendo en cuenta los
efectos de la fisuracion, reduciendo la rigidez en las zonas correspondientes.

El andlisis lineal es valido tanto para comportamiento en servicio como para
Estados Limite Ultimos.

10.1.2 Andlisis no lineal

Para un analisis mas refinado, pueden tenerse en cuenta las relaciones
tensodeformacionales no lineales de los materiales bajo estados multiaxiales de
carga, utilizando un método numérico adecuado. En este caso, el analisis resulta
satisfactorio para los Estados Limite de Servicio y Ultimos.

10.1.3 Método de las bielas y tirantes

Este método consiste en sustituir la estructura, o la parte de la estructura que
constituya la region D, por una estructura de barras articuladas, generalmente
plana o en algunos casos espacial, que representa su comportamiento. Las barras
comprimidas se definen como bielas y representan la compresién del hormigén.
Las barras traccionadas se denominan tirantes y representan las fuerzas de
traccion de las armaduras.

El modelo debe equilibrar los esfuerzos exteriores existentes en la frontera de la
region D, cuando se trata de una zona de la estructura, las cargas exteriores
actuantes y las reacciones de apoyo, en el caso de una estructura con
discontinuidad generalizada. Este tipo de modelos, que suponen un
comportamiento plastico perfecto, satisfacen los requerimientos del teorema del
limite inferior de la teoria de la plasticidad y, una vez decidido el modelo, el de
unicidad de la solucién.

Este método permite la comprobacion de las condiciones de la estructura en
Estado Limite Ultimo, para las distintas combinaciones de acciones establecidas
en el Articulo 13° de la EHE, si se verifican las condiciones de las bielas, los
tirantes y los nudos, de acuerdo con los criterios establecidos en el Articulo 40° de
la EHE.

Las comprobaciones relativas al Estado Limite de Servicio, especialmente la
fisuracion, no se realizan explicitamente, pero pueden considerarse satisfechas si
el modelo se orienta con los resultados de un analisis lineal y se cumplen las
condiciones para los tirantes establecidas en el Articulo 40° de la EHE.

Es preferible utilizar modelos isostaticos.

La angulacion de las bielas debe estar orientada en angulos adecuado (alrededor
de 45° en las diagonales, 0° en los cordones y 90° en los montantes).

Suelen ser mas adecuados los modelos con tirantes de menor longitud.

Para la comprobacion es necesario demostrar que los tirantes tiene capacidad
mecanica suficiente para resistir las fuerzas que en ellos aparecen y en las bielas
gue la capacidad del hormigon (mas eventuales barras de compresién) es también
suficiente. Para ello es necesario conocer el ancho de la biela que la norma no
define, dejandolo a la experiencia del calculista.
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El método de los estados de tensién define el ancho de la biela como aquel que da
lugar a una tensién en el hormigén igual a la de calculo. Con ello es perfectamente
posible el célculo del sistema.

....... COMPRESION
TRACCION J'
\'\‘{\\

\\\/\:

A\
AR

| |

f!- T .\\

A A
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11. DISPOSICION DE ARMADURAS
LONGITUDINALES:

Deben cumplirse unos minimos de armado: un minimo mecéanico (flexion simple y
compuesta y compresion), que exige la norma con tal de evitar roturas fragiles de
las piezas; y otro geométrico para coartar la retraccion, referido al area bruta de
hormigon.

* La armadura longitudinal, tanto resistente como de piel, ha de cumplir que la
separacién maxima entre dos barras longitudinales cumpla que:

—s£30cm.; s £ 3e (con e el espesor bruto de la seccidén del elemento -ala o
alma-en la que se encuentren)
—s32cm.;s=0max; S =1,25 Dmax;

 La armadura longitudinal de traccién debe cumplir también que

Apfpd+ASfyd3O,25Vxlfod

con W1 el médulo resistente de la secciéon bruta relativo a la fibra mas traccionada
y el resto conocido.

» Para secciones de hormigon armado se admite un factor reductor de la cuantia
minima anterior definido por

» En secciones rectangulares de hormigon armado la cuantia mecénica minima es

As 3 004 Ac fcd/fyd , ( Usl 3 004 fcd b h)
con A; el area de hormigén y

* Para flexibn compuesta se recomienda una armadura minima de compresién que
cumpla

A’s fyd 3 005 Nd

» Para secciones sometidas a compresion simple o compuesta, las armaduras
principales de compresién deben cumplir
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005 Nd £ A,sl fyd £ AC fcd 005 Nd £ A,SZ fyC’d £ 05AC fcd

» Para compresién simple con armadura simétrica las férmulas anteriores quedan
reducidas a

01 Nd £ A’s fyc’d £ AC fcd
con A’s el area total de las armaduras.

* Para evitar la fisuracion debe disponerse una cuantia geométrica minima definida
por

/4
Ao foa A fyg 2 mﬁlﬂfca (As1 3 X /1000 Ac)

con g(x) definido por la siguiente tabla:

Tipo de elemento estructural Tipo de acero
B 400 S B500 S
Pilares 4.0 4.0
Losas (*) 2,0 1,8
Vigas (**) 3,3 2,8
Muros (***) Armadura horizontal 4.0 3,2
Armadura vertical 1,2 0,9
* Cuantia minima de cada una de las armaduras, longitudinal y transversal repartida en las dos caras.
Las losas apoyadas sobre el terreno requieren un estudio especial.
** Cuantia minima correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda disponer en la cara opuesta una
armadura minima igual al 30% de la consignada.( As, =0.3 Ag1)
**) La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccién. Se recomienda disponer en la

cara opuesta una armadura minima igual al 30% de la consignada.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por ambas caras
debe disponerse el 50% en cada cara. Para muros vistos por una sola cara podran disponerse hasta
2/3 de la armadura total en la cara vista. En el caso en que se dispongan juntas verticales de
contraccion a distancias no superiores a 7,5 m, con la armadura horizontal interrumpida, las cuantias
geométricas horizontales minimas pueden reducirse a la mitad.
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Ademas en una viga, la armadura longitudinal debe cumplir también: que al menos
1/3 de la armadura necesaria en la seccibn de maximo momento positivo, debe
llegar al apoyo si éste es extremo, y 1/4 si es intermedio.
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LECCION 6.

LAS TENSIONES TANGENCIALES EN EL
HORMIGON: EL ESTUDIO DEL CORTANTE
Y EL PUNZONAMIENTO.



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO
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1-.INTRODUCCION: TENSIONES TANGENCIALES

En la realidad practicamente no podemos encontrar estados de cortadura pura,
no obstante hay muchos casos en los que se pueden despreciar los efectos de
la flexion existente, por ser de segundo orden.

En un estado de cortadura pura, las tensiones tangenciales ¢ se obtienen de
dividir el cortante, es decir, la fuerza que actia contenida en el plano, por el
area donde se desarrolla.

¢=VIA la seccion estara en condiciones de estabilidad siempre que:
Z4 (de disefio) < {4 (admisible)

En el caso de los materiales que afectan a las estructuras habituales de
edificacion tenemos que las tensiones tangenciales admisibles vienen dadas
por:

Acero: Qad = fya/N3

Hormigon: (antiguo planteamiento de la EH-91) for = 0,16-Vfeq
Actualmente la EHE supone: ov = 0,12:€-(100-py foi)

En realidad esta expresion podria simplificarse en las estructuras de la
edificacién por:
foy = 0,126-€-(fo)

En el caso de los forjados habitualmente empleados en la edificacién, donde d
se mueve en torno a 250 mm, esta expresion podria simplificarse a:
fou = 0,24-(f) ™

Hormigdn armado: su expresion es mas compleja, ya que se compone de la
suma de la resistencia del hormigbn mas la resistencia de la armadura de
punzonamiento. Su expresion queda reflejada en el apartado de
dimensionamiento practico.

(ver notaciones y simbolos)
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2-.EL CORTANTE:

2.1-.INTRODUCCION:

[ TITTTTITTITTD

Todavia no se ha elaborado una teoria que /\ \r/ VA
permita el andlisis simultdneo a flexion y a L P A
cortante. JA

En una viga sometida a flexion la funcion de T
conexién entre la zona que trabaja a compresiéon y N R\ !
la zona que trabaja a traccion la realiza el alma, a LA NN ]
través de los esfuerzos cortantes. Fa" 1

Mientras en la flexion se analiza la pieza seccion
a seccion, en el cortante se analiza por regiones.

Las deformaciones por cortante no se perciben, por lo que la rotura es brusca.

|

v :

/////////L \\\\\\\\\\ .

Para el analisis de las piezas a esfuerzo cortante se utiliza la “teoria de las
bielas y tirantes”.

El método consiste en sustituir la estructura o parte de ella por una estructura
de barras articuladas, generalmente plana, que representa su comportamiento.
Llamamos bielas a las barras comprimidas, que representan la compresion del
hormigdn, y tirantes a las traccionadas, que representan las armaduras.

M
4 ’ ’ ’
4 ’ ’ 2 4
—_ ’ ’ ’ ~—
4 ’ ’ ’ ’
’ ’ ’ ’
v

Es aconsejable plantear el modelo de barras teniendo en cuenta la distribucién
de tensiones que se obtiene en un analisis lineal, orientando las bielas
comprimidas de acuerdo con las orientaciones de las tensiones principales de
compresién y los tirantes con las tensiones principales de traccion,
adaptandose a las disposiciones de armadura posibles en el elemento
estructural.

Las tensiones de traccién no las absorbera el hormigon, sino que precisara de
una armadura transversal para resistirlas. Si ésta no existe apareceran fisuras
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con una inclinacion aproximada de 45°, entre las cuales se configuran las
bielas cuyo hormigdn si puede soportar la fatiga de compresion.

i
-

|Biela ‘(‘hormigén oompn'mido)] / ’

2.1.1-.ANALOGIA DE LA CELOSIA

Para describir como se organizan los esfuerzos internos de una viga sometida
a esfuerzo cortante es vélida la analogia de la celosia de Ritter-Mdérsch, segun
la cual, al afiadir cercos (0 armadura transversal) la viga trabajara como una
celosia formada por un corddn superior de compresiéon, fundamentalmente de
hormigdn o de hormigon armado, un corddn inferior de traccion constituido por
armadura de flexién, unas bielas inclinadas y articuladas trabajando a
compresién a través del hormigon del alma y unos tirantes verticales o
inclinados trabajando a traccion. Esta analogia necesita que las armaduras
transversales se anclen adecuadamente formando nudos.

A partir de la experiencia se ha demostrado que este mecanismo resulta
bastante conservador por 4 razones:

1- prescinde de la capacidad resistente del hormigén a traccion

2- el cordon superior de hormigén no figurado tiene una cierta capacidad
resistente a cortante.

3- las bielas de compresion no se encuentran articuladas

4- la cabeza comprimida no es del todo horizontal sino inclinada y absorbe
parte del esfuerzo cortante.

A partir del mecanismo anterior y planteando el estudio del cortante a través del
equilibrio de bloque comprimido haciendo intervenir el esfuerzo rasante, se
puede desarrollar la Regla de Cosido en la que se basa el dimensionamiento a
cortante de la actual normativa espafiola.

Dicha regla constituye una teoria general o modelo de comportamiento de una
superficie, en principio plana, sometida a tensiones tangenciales en su plano.
Las tensiones tangenciales que actdan en este plano constituyen la solicitacion
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gue se conoce como esfuerzo rasante y requiere, cuando el hormigén ya no
resiste a traccion, la existencia de una armadura que atraviese y cosa dicho
plano.

La colocaciéon de esta armadura viene fijada por el proyectista, que disefia su
colocacién y su inclinacion con respecto al plano donde actian las tensiones
tangenciales. Sin embargo, esta inclinacion se desarrolla en la realidad sin que
conozcamos con precision su valor, por lo que en la practica se utilizan unas
disposiciones estandar.

Los dos tipos de soluciones utilizadas en edificacion son las de barras
inclinadas a 45° y las de estribos verticales:

i %é .
5 7 5
NN !
N
3
.z '2
6 4 A 6 4
a) barras levantadas ¢ b) estribos verticales
F estribos inclinados

Observando los esfuerzos que soportaria cada elemento en ambas vigas, las
barras inclinadas soportan FV2 mientras que los estribos soportan F. A partir de
este dato podria parecer que la solucibn de barras inclinadas es mas
econdmica, pero teniendo en cuenta la longitud de las barras nos encontramos
en que ambas soluciones necesitan la misma cantidad de acero.

- - JZF —-I:F 0 ||l I |“|I |||'|1Il ll el
‘{_ |llIII|IIIIII!||HI E['!IIIIIIIHIIIII!II|II|”I|" ||"IIII|II T AL -
F 3F S5F F 2F F I 5F

te tr

Actualmente toda la industria de la construccién se ha inclinado por las barras
verticales con geometrias diversas, siendo la solucibn mas utilizada la de
estribos verticales por simplicidad constructiva.
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2.2-.DIMENSIONAMIENTO PRACTICO DE LAS ARMADURAS DE
CORTANTE EN ELEMENTOS LINEALES

2.2.1-.NOTACIONES Y SIMBOLOS

by = anchura neta minima (ver seccion de calculo) (mm)
d = canto util (mm)
foa = fadye (N/mm?)
foy = 0,16 \foq ‘tension tangencial admisible del hormigdn)
ficq = 0.60 foq (N/mm?)
K = coeficiente de reduccién por efecto del esfuerzo axil

k = (5/3)-[1+(0"caffea)] < 1
0’cq = tension axil efectiva en la seccion (traccion positiva)

0’cq = NolAc
a = angulo de las armaduras con el eje de la pieza
8 = angulo entre las bielas de compresion del hormigon y el eje de la pieza.

0.5=<Cotgb <2
€ = 1+V(200/d) (d en mm)
p1 = Ad/by-d < 0,02 (cuantia geométrica de la armadura longitudinal traccionada)
Aq = (N-Ag)/s  n = ndmero de ramas (1 estribo = 2 ramas?

Ag = &rea de la armadura del estribo (mm®)
s = separacion entre estribos S; (mm)

fyot,d = fyk/VS (N/mmz)
z = 0.9d (brazo mecanico)
B = (2-cotgb — 1)/(2-cotgBe — 1) si 0.5 < cotgb < 2-cotgBe
B = (cotgb — 2)/(cotgb, — 2) si cotgb, < cotgb < 2
8. = &ngulo de referencia de inclinacion de las fisuras

0.5 < cotgh, < 2 cotgBe = V[FPetm — ferm(Oua+Oya)+0uaOyal / (fetm=Oya)
feem = resistencia media a traccion del hormigon considerada como positiva
0.4,0y4 = tensiones normales de calculo

; = didmetro del estribo

2.2.2-.SECCION DE CALCULO:

Para la comprobacion de V,; se utilizara la seccion situada en el borde del
apoyo.

Para la comprobacion de V. se utilizara la seccion situada a “d” del borde del
apoyo.

Por el lado de la seguridad se recomienda utilizar la seccion situada en el borde
del apoyo.

Si la seccion de calculo tiene el alma variable se adoptara como by el menor
ancho dentro de los 3/4d contados desde la armadura traccionada.
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2.2.3-.ESFUERZO CORTANTE EFECTIVO: (Art.44.2.2.EHE)

Vid = Vg+VpatVeg

V4 = producido por las acciones externas

Vpd = componente de la fuerza de pretensado paralela a la seccion de calculo

V¢ = componente de las fuerzas normales paralela a la seccion de célculo, en
piezas de seccion variable.

En edificacidon se suele considerar sélo V4
2.2.4-. COMPROBACIONES Y CALCULO DE LA SECCION: (Art.44.2.3.EHE)

Se comprobara que la seccion armada resiste el esfuerzo cortante efectivo
tanto a compresién oblicua del alma (V,1) como a agotamiento por traccién

(Vu2)-

V4 € V1 (en caso de ser mayor debera aumentarse la seccién de hormigon.)
V4 £ Vy2 (en caso de ser mayor se debera colocar mas armadura de cortante o
fijar una separacién menor.)

Férmulas generales para todos los casos y variables segun la EHE:
Va1 = K-f1eq-bo-d-(cotg®+cotga)/(1+cotg?0)

V2 = [0,12-€-(100-p1-f4)* - 0.15-0°4] -bo-d (en piezas sin armadura de cortante)
En piezas con armadura de cortante Vy, = Vg, + Ve

Vsu = z-sena-(cotga + cotgB)-> Aq-fyad
Veu = [0,1-€-(100-ps1 ) ® - 0.15-0°cq] -bo-d-B

ARMADURA DE
a / CORTANTE

e

\ BIELAS DE _
COMPRESION

Para estructuras de edificacién con dimensiones y solicitaciones habituales se
simplifican los célculos de Vi1 y V., a las siguientes expresiones (en N/mm?):

Vi1 = 0,3-fcq-bo-d

Vuz = [0,12-£-(100-p1-fu)™®] -bo-d (considerando sélo resistencia del hormigén
VCU)
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En caso de no cumplirse V4 < V2 se calculara la armadura necesaria (Vy2 =
VCU+VSU)

Vsu = Vig — Veu (€N este caso Ve, = [0,1-€-(100-p1 f) ] -bo-d)
Vsu = Aa-fya,d-0,9-d (para a=90° en caso de ser a=45° V., = Aa-fya,d-O,Q-\/Z-d)

Agfyad0,9-d = Vig - [0,1-€-(100-p1 k)] -bo-d

Tabla de esfuerzo cortante de agotamiento Aq-fyaq:0,9-d que absorben los
estribos de dos ramas, en KN.

B400S Estribos de dos ramas B500S Estribos de dos ramas
s/d 205 206 208 | 2010 s/d 205 206 208 | 2010
0.10 | 1229 | 177.0 | 314.7 | 491.7 0.10 | 141.4 | 203.6 | 361.9 | 565.5
0.15 82.0 | 118.0 | 209.8 | 327.8 0.15 94.2 | 135.7 | 241.3 | 377.0
0.20 61.5 88.5 | 157.4 | 245.9 0.20 70.7 | 101.8 181 | 282.7
0.25 49.2 70.8 | 125.9 | 196.7 0.25 56.5 81.4 | 1448 | 226.2
0.30 41.0 59.0 | 104.9 | 163.9 0.30 47.1 67.9 | 120.6 | 188.5
0.35 35.1 50.6 89.9 | 140.5 0.35 40.4 58.2 | 103.4 | 161.6
0.40 30.7 44.3 78.7 | 122.9 0.40 35.3 50.9 905 | 1414
0.45 27.3 39.3 69.9 | 109.3 0.45 31.4 45.2 80.4 | 125.7
0.50 24.6 35.4 62.9 98.3 0.50 28.3 40.7 72.4 | 1131
0.55 22.4 32.2 57.2 89.4 0.55 25.7 37.0 65.8 | 102.8
0.60 20.5 29.5 52.5 82.0 0.60 23.6 33.9 60.3 94.2
0.65 18.9 27.2 48.4 75.6 0.65 21.7 31.3 55.7 87.0
0.70 17.6 25.3 45.0 70.2 0.70 20.2 29.1 51.7 80.8
0.75 16.4 23.6 42.0 65.6 0.75 18.8 27.1 48.3 75.4

El método establecido por la EHE no solo conlleva unos calculos complejos
para el establecimiento de la armadura de cortante, con dependencia de
multiples factores como la armadura longitudinal de flexiéon, sino que sus
valores son muy conservadores, en relacion con otras normativas a nivel
mundial como por ejemplo la norma del codigo ACI-318 americano.

Determinados autores recomiendan para los calculos manuales de las piezas
lineales a cortante los siguientes valores:

fow = 0,16:Vfcq €n (N/mm?)
6 bien fe, = 0,145-Vf en (N/mm?) segln el cédigo ACI-318.
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2.3- ARMADURA MINIMA DE CORTANTE Y CRITERIOS DE ARMADO:
(Art.44.2.3.4.y 42.3.1.EHE)

En caso de armaduras pasivas en compresion, y para evitar problemas de
inestabilidad de las mismas se establece:

gt 2Y, Qméx comp-
St <15 Qmin comp-

Estaran sujetas 1 de cada 2 barras consecutivas de la misma cara.
Estaran sujetas todas las barras que se dispongan a una distancia
mayor de 15 cm respecto a las armaduras consecutivas.

—_— e —

3

a<ibcm

En caso de piezas comprimidas:

S;<30cm.
S: < menor dimension del elemento.

En todos los casos:
S;<0,8:d =300 mm.(si Vg < Vyi/5
S;<0,6-d =300 mm.(si Vy1/5 < Vg < 2:V1/3
S;<0,3:d =200 mm.(si Vg > 2:-V1/3
Cuantia minima:
Aq-fya,a /sena < 0,02-feq-bo

de forma practica se traduce en:

N-Ap-fya/s £0,02-fcq-bo (para armaduras a 90°)
n-Ap-f,a/s < (0,02/72)fq-bo (para armaduras a 45°)

Siendo:
n = numero de ramas transversales situadas en el mismo plano de area.
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Ap = area de la barra de la armadura de cortante
S = separacion entre estribos

Tabla de valores de Aq-fyq,qd €n N.

B400S Separacion (mm) B500S Separacion (mm)

Cercos 200 250 300 Cercos 200 250 300
106 98.3 78.7 65.6 126 122.9 98.3 81.9
128 174.8 139.9 116.6 128 218.5 174.8 145.7
110 273.2 2185 182.1 1210 341.5 273.2 227.7
2096 196.7 157.4 131.1 206 245.9 196.7 163.9
208 349.7 279.7 233.1 208 437.1 349.7 291.4
2010 546.4 437.1 364.2 2010 682.9 546.4 455.3

Disposiciones constructivas:

- Se prolongara la colocacion de cercos o estribos en una longitud “d/2” a
partir de la seccion en la que no sean necesarios.
En los apoyos, los cercos o estribos se dispondran hasta el borde de los
mismos.
La armadura de cortante formara un angulo de entre 45°y 90° con el eje
longitudinal de la pieza, inclinadas en el sentido de la tension principal
de traccion.
Al menos 1/3 de la armadura necesaria, y en todo caso la cuantia
minima se dispondra en estribos que formen 90° con el eje longitudinal
de la pieza.

Con objeto de tener controlada una hipotética figuracion debida al cortante, se
tendran que cumplir también las siguientes limitaciones, partiendo de los
valores que se obtengan de A.

A = [(Vig-3Ve)/(Aq-d)]-sena (en N/mm?)

En edificacion Vg = V4 y sena = sen90° = 1 (estribos)

Con Aq-= n- Ap/s la expresion de A se convierte en:

A = $:(Vg-3Veu)/(n-Ap-d) (en N/mm?)

Separacion entre estribos de vigas para el
control de la figuracion
A en N/mm® Separacion entre estribos mm

<50 300

75 200

100 150

150 100

200 50
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2.4-INTERACCION CORTANTE-FLEXION (DECALAJE DE LAS LEYES DE
ESFUERZOS):

Segun la EHE, se debe decalar un canto las leyes de momento alargando las

barras de traccién en el sentido mas desfavorable para tener en cuenta el
efecto de la fisuracion oblicua debida al cortante.

154

LEY DECALADA

/1 _LEYINICIAL

A pesar de suponer en todos los métodos de calculo en un soélo factor Vcu el
cortante resistido por la seccién de hormigén, en la realidad son diversos los
factores que contribuyen a resistirlo (cortante por hormigobn comprimido no
figurado + cortante por rozamiento entre los labios de la fisura + cortante por
resistencia transversal de las armaduras + cortante por traccidbn en las
armaduras de cortante)

La interaccion entre los esfuerzos de flexibn y de cortante suponen un
incremento de traccién en la armadura traccionada, tanto mayor cuanto menor
sea la armadura de corte dispuesta y cuanto mas ortogonal sea.

La instruccion EHE por simplicidad operativa, en lugar de calcular directamente
la armadura de traccidbn necesaria, decala la ley de momentos un canto,
aumentando la armadura de flexion de forma indirecta.

Esta regla de decalar la ley de momentos queda en cualquier caso del lado de
la seguridad, a la vez que simplifica el obtencion de la armadura necesaria.
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2.5-.RESUMEN PROCEDIMIENTO DE DIMENSIONADO Y ARMADO DE UNA
PIEZA:

1.

Resoluciéon de la estructura, obtencién del diagrama de esfuerzos
cortantes mayorados Vg.

Céalculo del agotamiento por compresién del alma Vy; y comparacion con
Vg

Calculo del agotamiento por traccion Vy, (s6lo hormigdn) y comparacion
V.

Fijar St maxima y @min con disposiciones constructivas y cuantia minima.

Célculo del agotamiento por tracciéon del alma Vy, con la armadura
minima y comparacion con Vg.

Célculo de zonas con esfuerzos mayores a los absorbidos por la cuantia
minima, a partir de los diagramas de esfuerzos cortantes y de V.,
anterior.

Nuevo calculo de S;y @ en estas zonas para que Vz = Vyq

Comprobaciones de cuantia minima y disposiciones constructivas.

Armado de la pieza con zonas de estribado distinto.
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2.6-.EJEMPLO PRACTICO:

A partir de la siguiente estructura calcular a esfuerzos cortantes:

q* = 50KN/m
1 JJJ I U T T T 1 )]

Seccion

o
(=)

0,4

Materiales utilizados: HA-25/20/B/1 y B-400S
fo = 25 N/mm?
fu = 400 N/mm?

Tenemos la seccién de hormigon: Q = 150KN
h =300 mm
d =270 mm
bo =400 mm

El esfuerzo mayorado de célculo es:
Vg =150 KN

Q =-150KN

Resistencia a compresién del alma:
Vi1 = 0,3-feq-bo-d = 0.3-(25/1.5)-400-270 = 540 KN

Por tanto tenemos que V1 > Vg4 (se cumple la comprobacién a compresion del
alma)

Resistencia a traccién (sélo seccion de hormigén):

Vi = [0,12-€-(100-p1-fa)®] -bo-d = [0,12-1,86-(100-0,006-25)®] -400-270 =
59,45 KN

€ = 1+(200/d) (d en mm) = 1+V(200/270) = 1,86

Consideramos una cuantia longitudinal p; = 0,006

Como V,, < V4 habra que calcular la armadura a cortante.
V2 = Veu + Veu > Vy4

Vg4 =150 KN Ve = (0.10/0.12)-59.45 = 49,54 KN
Vsy = Vg — Veu = 150-49,54 = 100,45 KN

Armadura minima y separacion maxima de estribos:
Separacion:
Vq4 = 150 KN
V,1/5 = 540/5 = 108 KN
2V1/3 = 2:540/3 = 360 KN
Como 108<150<360 y segun Art.44.2.3.4 EHE S;<0,6-d =0,6-270 =162 mm
Cuantia: Aq-fyqa < 0,02-fcq-bo — con @6mm — Sy =73 mm
— con @8mm — S; = 130 mm
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Tomamos como estribado minimo @8/130 mm

A partir de este armado tendriamos una resistencia Vs, = 65,7 KN
Si obtenemos V, = Vs + Veu = 65,7 + 49,54 = 115,24 KN. tenemos que con el
armado minimo podemos cubrir el siguiente tramo:

150 KN — 3m
11524 KN — Xm X=2,30 m.

0,7 23

b Q = 115KN

Q =-115KN <,

2,3 0,7

Para los tramos de 0,70 m extremos volvemos a calcular la armadura
necesaria;

Necesitamos un Vs, = Aq-fy,q:0,9-d = 100,45 KN — con 208mm — S; = 84
mm

El armado de la viga quedaria:
Tres tramos de armado (solape de d/2 para el tramo de mayor armadura)
Tramo 1y 3 =83,5cm (70+270/2=83,5) — con 2@8/84mm

Tramo 2 =433 cm ((230-270/2)*2=433) — con @8/130 mm
LLECLE L e e e e e e e e e e e e e e ey
0,83 4,33 0,83
2@8/84mm @8/130mm 2@8/84mm
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2.7-.EJEMPLOS DE REPRESENTACION EN PLANOS DE ESTRUCTURAS:

Estribado en plantillas de despieces de porticos:

30 X 30
| |HHIHHHIIHIIH!IHHIHIIHHHI| |
Inferior 2912 1L=530
1610 L=340
Bx1epb 8x1epb
CSTRIBOS ¢/10 21x1ep6e/14 ¢/10
50 80 289 80 50

2.7.1-EJEMPLOS DE ARMADOS Y DETALLES:

Como armadura a cortante que forme 90° con el eje longitudinal de la pieza se
utilizan los cercos, los estribos y las horquillas.

Los cercos tienen forma regular, es preceptiva su utilizacién en pilares y vigas
con armadura a compresion.

Los estribos unen armaduras que no han quedado sujetas por cercos ni
horquillas.

Las horquillas son abiertas y se utilizan en condiciones de dificil ejecucién.

.

—~——=

Estribos

Cuando se decide utilizar barras inclinadas se ejecuta segun el siguiente
esquema:
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

del Abaco Mediante Barras a 45°
Forjado Reticular. Caseton Recuperable
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NEGATIVOS\,  NERVIO
| \ |
i K b |
= 1 a ]
Ll |
g ! i ]
| |
I & ket PP B R | J
i |
ABACO / CASETON
POSITVOS RECUPERABLE
CENTRO DEL wan
PRIMER NERVIO -
DENTRO DEL ABACO G Geles

Refuerzo de Nervios a Cortante en Salida

CALZO

del Abaco Mediante Barras a 435°
Forjado Reticular. Bloques Perdidos

NOTA:

EN LA PLANTA SE INDICARA
LA ZOMA Y EL N' DE # DEL
REFUERZO COLOCADO

I

VARIABLE

|
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!
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]
|
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0.10 0,15 REFUERZO  CENTRO FORJADO
NEGATIVOS,  NERVIO /
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T = J
! ] 1
| %
/ ‘ i /ﬁ
i / e ] LA AT o AL
i ] (|
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CENTRO DEL -
PRIMER NERVIO = 0.80 CALZO

DENTRO DEL ABACO

CALZO

NOTA:

EN LA PLANTA SE INDICARA
LA ZONA Y EL N DE ¢ DEL
REFUERZQ COLOCADO
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Refuerzo de Nervios a Cortante en Salida
del Abaco Mediante Espirales
Forjado Reticular. Caseton Recuperable

CENTRO DEL

PRIMER NERVIO r FORJADO
REFUERZO  CENTRO

DENTRO DEL ABACO NEGATIVOS\ NERVIO

- |

g o

VARIABLE

RECUPERABLE
POSITIVOS

= - ‘ /{1. |
ABACO/ / / CASETON
CALZO

VARIABLE

0.075 0.5 0.15 075
T

EN LA FLANTA SE INDICARA
LA ZONA Y EL N° DE ¢ DEL
REFUERZO COLOCADO

Refuerzo de Nervios a Cortante en Salida
del Abaco Mediante Espirales
Forjado Reticular. Bloques Perdidos

FRMER NEAVIO FORJADO
DENTRO DEL ABACO ﬁgggﬁ%g\ e /
| I
L . L i ]
i - "z o’ oF i o 4 P - . - - ]
! ® L
| /
T P4l /
gl 1] ‘Bz /
=l ‘ i
7 T 7 v
i - A A i
1

|
sgsco/ / / \ BLOQUES
caLzo

POSITIVOS CALZO PERDIDOS

VARIABLE

0.075 0.15 c15 0.075
J 1 T U NOTA:

EN LA PLANTA SE INDICARA
LA ZONA Y EL N DE ¢ DEL|
REFUERZO COLOCADO
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3-.EL PUNZONAMIENTO:
3.1-INTRODUCCION:
Llamamos punzonamiento al agotamiento que puede producirse en una placa

de hormigén (trabajando en las dos direcciones) producido por una carga que
actla en una superficie pequenfa.

La rotura por punzonamiento es una rotura brusca, sin deformaciones
apreciables previas, dando lugar a una superficie troncopiramidal o
troncocoOnica, cuya base menor es el area cargada, sus generatrices estan
inclinadas respecto al plano de la placa un angulo comprendido entre 30°y 45°,
recibiendo el nombre de “superficie critica de punzonamiento”.

La rotura de punzonamiento responde a las tracciones que se generan
ortogonalmente a las bielas internas de compresién que siguen la direccion la
“superficie critica” de rotura, debido a las tensiones tangenciales que se
generan por las cargas que soporta la losa, y que tienen que ser transmitidas a
los pilares por flexién, torsion y cortadura.

Este mismo fendmeno, pero a la inversa, también se produce por la accién
localizada de una carga concentrada sobre una superficie reducida, como
sucede cuando se apean pilares sobre forjados, en las zapatas y en las losas
de cimentacion.

Esta situacién se presenta normalmente en zonas de flexién negativa alrededor

de soportes (placas o forjados reticulares) o en zonas de flexion positiva
alrededor de cargas concentradas (zapatas).

g

Fisuracion antes de rotura
1 i —
& L] L] [ ] L [ ]
L \f\

‘7'- — )

/ |
Cortante resistido por ) _
compresion radial Po / \Flsuramén en rotura
inclinada

___/l/_#_
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Actualmente no existe ninglin método que contemple un conocimiento
exhaustivo del estado limite del punzonamiento.

En el articulo 46 de la Instruccibn EHE se recoge un método para calcular y
comprobar las secciones de hormigén y la armadura necesaria. Este método
supone una resistencia frente a los efectos transversales producidos por cargas
concentradas (cargas o0 reacciones) actuando en losas sin armadura
transversal, a partir de una tensién nominal en una superficie critica concéntrica
a la zona cargada. Estas tensiones tangenciales en la superficie critica no
tienen significado fisico, son un método empirico que permite representar los
resultados experimentales disponibles.

El estudio del punzonamiento se centra en:

Determinacion de la superficie de punzonamiento mas desfavorable
alrededor de los pilares, definida simplificadamente por su perimetro
critico.

Determinacion de los esfuerzos pésimos que segun las formulaciones
oficiales pueden producir punzonamiento en la losa.

Céalculo de las tensiones tangenciales en la superficie critica de
punzonamiento, definidas y evaluadas teGricamente perpendiculares a la
losa en su perimetro critico.

Andlisis y comparacién de las tensiones tangenciales resultantes con las
tensiones admisibles que puede resistir el hormigén del forjado, y célculo
de la armadura transversal de punzonamiento si fuera necesario para
resistir dicho esfuerzo con seguridad, si el hormigdn no se bastase por si
sélo para hacerlo.

La Instruccibon EHE menciona el punzonamiento en el caso de forjados sin
vigas (placas sobre apoyos aislados), aunque es también un estado limite
ultimo frecuente en zapatas.

El tema de punzonamiento se trata en la EHE de forma reducida, procedente
del MODEL CODE CEB-FIP-90, para consultar el tema de forma completa
habria que consultar la Norma ACI-318-95.
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3.2-.DIMENSIONAMIENTO PRACTICO DE LAS ARMADURAS DE
PUNZONAMIENTO

3.2.1-.NOTACIONES Y SIMBOLOS

Fsq = esfuerzo de punzonamiento de célculo, es la reaccién del soporte (N)
B= losa apoyada =1
losa empotrada = 1.15 en soportes interiores, 1.40 en borde, 1.50 en esquina

u; = perimetro critico (mm) (ver apartado seccién de célculo)
d = canto util de la losa (mm)
€ = 1+V(200/d) (d en mm)
p1 = V(pepy) (cuantia geométrica en dos direcciones perpendiculares, considerandose en un
ancho igual a la dimension del soporte mas 3d a cada lado o hasta el borde de la losa, en
cada direccion)
Aq = (N-Ag)/s  n =ndmero de ramas

Ag = area de la armadura del estribo (mm?)

s = separacion entre estribos S; (mm)
Aq = Agw/s (mm)
Ay = area total de armadura de punzonamiento en un perimetro concéntrico al soporte o
area cargada (mm?)
s = distancia en direccion radial entre perimetros concéntricos de armadura (mm)
fya,d = fyk/VS (N/mmz)
feg = falye (N/mm?)
f1ca = 0,30 feq

3.2.2-.SECCION DE CALCULO:

El area critica se define a una distancia igual a 2d desde el perimetro del area
cargada o del soporte.

En el caso de existir en la placa huecos situados a una distancia no mayor que
6d respecto al contorno del area cargada, se descontara del perimetro critico
u; la parte comprendida entre las tangentes trazadas desde el centro de
gravedad de dicha area al contorno del hueco.

<8d

s
/

/

HUECQ/
&

-

i — ©

Ay 0

c cz 77///// — -

| % &
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2d| 2d c

4 | v
<05¢,61,5d i 1 <05¢,6150 | | -

LECCION 6 22



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

Para el caso de placas con capiteles o recrecidos en las cabezas de los
soportes, las secciones criticas dependen de la forma y dimensiones de dichos
capiteles.

Caso de soportes y capiteles cuadrados:
Placas con capitel pequefio: si a;<2h;, la seccion critica se sitia a una
distancia 2d del borde del capitel. Tendremos entonces una superficie
cilindrica de radio:
I = agit = 0.5-apta;+2-d

. G auﬂi LT |
[ = L /} ]
d TL ~ ’ 2 | jk
h, ' I
J ast—a;? a1L 2d —l
a,<2h,

Placas con capitel grande: si a;>2-(d+h;), es necesario comprobar dos
secciones, una exterior en la placa, igual al caso anterior, otra interior en
la zona del capitel. Los radios en este caso son:
r, (ext) = 0.5-ap+a1+2-d r, (int) = 0.5-a9+2-(d+h;)
Cuyos cantos deben ser, respectivamente.
d; (ext)=d ds (int) = d+h;

—— aca (exterior) ———— a_, (exterior) ——4
I $— a0 () —t— 2 —

|
.
|

~
™ d

|
I

2(d+h,) O e 2(d+h, f J
a——» - a1 2d

a, > 2(d+h,)

1’

Si 2h; < a3 < 2:(d+hy), la seccion critica se sitia en la placa, con un
canto d y un radio igual a: r=0.5-a0+2-a;

Caso de soportes y capiteles circulares:

Para este caso se procede igual que en el del capitel pequefio, donde ahora ag

y apt2-a; son los lados del soporte y del capitel respectivamente. Como

perimetro critico puede considerarse una circunferencia de radio:
r=0.5at+2-a;

debiendo cumplires que a;<2-h;
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3.2.3-.ESFUERZO DE PUNZONAMIENTO EFECTIVO: (Art.46.2.EHE)

El esfuerzo de punzonamiento efectivo se define como:

Fsdyef = ﬁ'Fsd

La tensién nominal de célculo sera:

CSd = Fsdyef / U1-d

HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

3.2.4-.COMPROBACIONES Y CALCULO DE LA SECCION: (Art.46.3.EHE)

La tension nominal de calculo serd& menor o igual a la tension maxima

resistente en el perimetro critico:

CSd < Crd

La tension resistente por la seccidon de hormigon (sin armadura) en el perimetro
critico viene definida por la expresion:

Gra = fep = 0,12-£-(100-p1-f)™® (en caso de no cumplirse la condicién anterior se
debera calcular la armadura necesaria, de forma analoga al calculo en

cortante)

pueden estimarse los siguientes valores de p;:

en forjados

en losas de cimentacién

p1= 0.0035
p1= 0.0025

Esta expresion admitiria en el caso de forjados la simplificacién:
fop = 0,24-(f) '

Tabla de valores de 4 (N/mm? para un hormigén HA-25 (* columna para
interpolar valores con cuantias menores del 0.2%)

Canto til Cuantias p;

d (mm) 0.00* 0.002 0.005 0.010 0.015 0.020
70 0.00 0.55 0.75 0.94 1.08 1.19
90 0.00 0.51 0.69 0.87 1.00 1.10
120 0.00 0.47 0.64 0.80 0.92 1.01
160 0.00 0.43 0.59 0.74 0.85 0.94
210 0.00 0.41 0.55 0.69 0.79 0.87
260 0.00 0.39 0.52 0.66 0.75 0.83
310 0.00 0.37 0.50 0.63 0.72 0.80
360 0.00 0.36 0.49 0.61 0.70 0.77
410 0.00 0.35 0.47 0.60 0.68 0.75
460 0.00 0.34 0.46 0.58 0.67 0.73
510 0.00 0.33 0.45 0.57 0.65 0.72
560 0.00 0.33 0.44 0.56 0.64 0.71
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Tabla de valores de g,q (N/mm?) para un hormigén HA-30

Canto util Cuantias p;

d (mm) 0.00* 0.002 0.005 0.010 0.015 0.020
70 0.00 0.59 0.80 1.00 1.15 1.26
90 0.00 0.54 0.74 0.93 1.06 1.17
120 0.00 0.50 0.68 0.85 0.98 1.08
160 0.00 0.46 0.63 0.79 0.90 1.00
210 0.00 0.43 0.58 0.74 0.84 0.93
260 0.00 0.41 0.56 0.70 0.80 0.88
310 0.00 0.39 0.53 0.67 0.77 0.85
360 0.00 0.38 0.52 0.65 0.74 0.82
410 0.00 0.37 0.50 0.63 0.72 0.80
460 0.00 0.36 0.49 0.62 0.71 0.78
510 0.00 0.35 0.48 0.61 0.69 0.76
560 0.00 0.35 0.47 0.60 0.68 0.75

Célculo de la armadura de ponzonamiento:

Aqfye,a:0,9-d = Fger - [0,1-6-(100-p1-Fei)?]-uz-d (armadura de
punzonamiento a 90°)
Aafye,d:0,9V2-d = Fgper - [0,1-€-(100-p1-fe)*]-us-d  (armadura de

punzonamiento a 45°)

Se comprobara que la seccibn no punzona en el perimetro en el que
desaparece la armadura de punzonamiento.

Fsdief < 0,12'E'(loo'pl'fck)l/3'un,ef'd
en este caso p; = cuantia geométrica de armadura longitudinal que atraviesa el

perimetro un e, definido por la siguiente figura:
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* ARMADURA ADICIONAL

ARMADURA NECESARIA
POR CALCULO

o

Como ultima comprobacion se verificara que el esfuerzo méaximo de
punzonamiento cumple:

Fsd,ef /UO'd < 1:1cd

Uo-= C1+3d S c1+2:-C en soportes de borde
Uo-= 3d < c1+C2 en soportes de esquina
c, G
1
7 “i
15d# ¢ // Z //}//
I Ug “
: —}
1,5d# ¢,
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3.3- ARMADURA MINIMA DE PUNZONAMIENTO Y CRITERIOS DE
ARMADO: (Art.44.2.3.4. y 42.3.1.EHE)

La armadura de punzonamiento estara constituida por cercos, horquillas
verticales o barras dobladas.

La armadura de punzonamiento debe anclarse a partir del centro de
gravedad del blogue comprimido y por debajo de la armadura
longitudinal de traccién.

Las armaduras se dispondran segun el siguiente esquema:

PILAR INTERIOR

e e}

PILAR DE ESQUINA

054 0.76d @,

L_L

—l
&A

]
i3
M
|
_J

III :
B
= Y = "y~ =

d) PLANTA
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PILAR DE ESQUINA

0.7%¢ o.rs?i? ]
2d min

K

PILAR DE FACHADA

PILAR INTERIOR

0.3d

0,784 0.754

NI T ITTT
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pSL'0 > |
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

3.4- RESUMEN PROCEDIMIENTO DE DIMENSIONADO Y ARMADO DE UNA
PIEZA:

1.

Resolucién de la estructura, obtencidon del esfuerzo nominal de calculo
I:sd,ef

. Obtencioén del area critica u; y de la tension de calculo sq

Comprobacion de la tension resistente del hormigbn (g < (g (esta
comprobacién puede hacerse sélo con fuerzas en lugar de tensiones)

Calculo de la armadura necesaria en caso de no cumplirse la condicion
anterior, teniendo en cuenta disposiciones constructivas. Idem célculo a
cortante.

Comprobaciéon de la seccién donde deja de ser necesaria la armadura
de punzonamiento.

Comprobacion del esfuerzo maximo de punzonamiento

Armado de la losa.
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3.5-.EJEMPLO PRACTICO:
A partir de la siguiente estructura calcular a punzonamiento:

Edifico con forjado de luces 6x6m en, canto 30cm, pilar de medianeria de
40x40 cm.

Carga mayorada: 20 KN/m?

Materiales utilizados: HA-25/20/B/1 y B-400S

fo = 25 N/mm?

fu = 400 N/mm?

Célculo del esfuerzo en el area de carga del soporte = 6x3m
Fsa = 20:6-3 = 360 KN

El esfuerzo efectivo sera Fsger = B-Fsg = 1,4-360 = 504 KN
B-= 1,4 por tratarse de soporte de medianera

Calculamos ahora el perimetro critico u;

(0,5:0,4 =0,2m; 1,5-0,27 = 0,405m — -
0,2 m) c2

u; = 2:0,2+0,4+1-2:0,27 = 2,50 m

<0,5¢,6 1,5d i 1

La fuerza resistente por el hormigon es:

Vuz = [0,12-€-(100-p1-fu)™?] us-d = [0,12-1,86-(100-0,003-25)*% -2500-270 =
294,91 KN

€ = 1+(200/d) (d en mm) = 1+1(200/270) = 1,86

Consideramos una cuantia p; = 0,003

Como V,; < Fsq e habra que calcular la armadura a cortante.
V2 = Veu + Vsu > Fsgef

Fsaef = 504 KN Veu = (0.10/0.12)-294.91 = 245,76 KN
Vsu = Fsdef — Veu = 504 - 245,76 = 258,24 KN

Para el armado a punzonamiento suponemos una cruceta con dos vigas que
cosen el perimetro critico de punzonamiento, armadas con estribos verticales.
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Separacion entre cercos: 0,75-d =0,75-:270=202,5mm  tomamos S; =
200mm

Suponiendo estribos de @8mm (6 ramas) tenemos:

Calculamos la resistencia de esta disposicion:
Aafyaa-0,9-d = (6 (T7-4%)-(400/1.15)/200)-0,9-270 = 127,46 KN < 258,24 KN

Habra que disminuir la separacion o aumentar el didametro
Suponiendo estribos de @10mm calculamos la separacion:

Aq-fye,q:0,9-d = (6 (11-52)-(400/1.15)/St)-0,9-270 = 258,24 KN
Tenemos S; = 154,24mm

Armaremos la cruceta con estribos @10/150 mm

La armadura dejara de ser necesaria donde se cumpla que la propia seccion de
hormigdn es suficiente para soportar el esfuerzo de punzonamiento, es decir:

Fsd,ef < 0112 '&'(100'pl'fck)l/3'un,ef'd

Podemos calcular el perimetro critico Up e
504000 < 0,12-1,86-(100-0,003-25).u,,¢-270 — Unef = 4273 mm

A partir del nuevo perimetro podemos calcular la zona en la que sera necesaria
armadura.

(2d S,
EEi
X --7--- 1. 3
| o‘oo‘%_/’.‘ooo *L§
— \ o
(0,5-400 = 200mm; 1,5-270 =405mm — 200 mm)

Unef = 2-200+400+x-V2 = 4273 mm

X =2456 mm — 2500 mm

Comprobacion del esfuerzo maximo de punzonamiento:

Fsdiet / Up-d < fieq

Uo=C1+3d £ c1+2-C» .= 400+3-270 £ 400+2-400 — 1200 mm
504000/(1200-270) = 1,56 N/mm?

ficq = 0,30 fg = 0,30 (25/1.5) = 5 N/mm? 1,56 < 5 se cumple la
comprobacién.
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Esquema armado de la solucién:

210/150mm

2,5

210/150mm

LTI

2,5

‘< -—

210/150mm
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LECCION 6 32



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

3.6-.EJEMPLOS DE ARMADOS Y DETALLES:

Armaduras inclinadas a 45°:

Las barras inclinadas a 45° bordeando el apoyo son de muy facil puesta en
obra, y admiten una industrializacién constructiva comoda. En general gastara
disponer un conjunto de barras de @10 para resolver el problema en los casos
normales.

Barras sueltas verticales:

Las barras sueltas verticales pueden ser consideradas como una variante de
las inclinadas y de eficacia menor, por lo que debe extremarse mas si cabe su
colocacion en la obra, especialmente si s6lo se dispone un plano en el primer
perimetro critico.

Zunchos o vigas cruzadas con estribos convencionales sobre pilares

Parte de la armadura de montaje de los abacos que suele centrarse sobre los
apoyos para resistir los picos de flexidon negativa, pueden estribarse de forma
convencional, como si de una viga embebida se tratara, haciendo frente al
posible punzonamiento con los estribos verticales.

B | O | | S I |

P
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S
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Si se emplean estribos la solucion de uno soélo serd valida si el ancho del
estribo no supera los 300mm. En otro caso deben utilizarse estribos multiples
con el fin de que las ramas verticales estén repartidas a lo largo del perimetro
de punzonamiento.

) I

Armaduras industrializadas

Existen numerosas soluciones industrializadas, una serie de ellas esta
constituida por celosias espaciales de diversos tipos realizadas con alambres
electrosoldados.

A A
NG L LA/
MR ALT LS

/».wmﬁwm \/

VAV

N
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3.6.1-.LOSAS

HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

Apoyo de Rampa en Pilar con Refuerzo

a Punzonamiento.

ARM. RAMPA

Barras a 45°

0.258

45

Q.23

CARA PILAR

PUNZONAMIENTO

NOTA:

EL N Y @ DE LAS BARRAS SE INDICARA

EN PLANTA O TABLA APARTE.

ESTA SOLUCION SOLO ES RECOMENDABLE
PARA CANTOS 2 0.20 Y SOLICITACIONES BAJAS.

Apoyo de Rampa en Pilar con Refuerzo a
Punzonamiento. Crucetas Estribadas

VIGA. VER EL ARMADO
CORRESPONDIENTE

ARMADO PILAR

24912
2e 96 a 15
] JI 24¢8

0.40

CRUCETA

VIGA DE BORDE

/VER TIFO EN PLANTA
Y

F ; !
[ ; / i
(il ! 4 -
i ! |
| i
I 2 1
I = I
i N i
i CRUCETAS: [ i
| z 4812(sup.) 1
| 2 4¢8(inf.) !
| |
[ i
iU |
PLANTA

[=LONGITUD ENTRE
PILARES
[}
o
S |
NOTA: NI:

LAS VARILLAS SUPERIORES DE LOS
REPARTOS Y DE LAS CRUCETAS LLEVARAN
PATA CUANDQ ESTOS LLEGUEN AL BORDE
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3.6.2-.FORJADOS

Refuerzoe a Punzonamiento con

Barras a 45° Dispuestas Radialmente

ARM. DE

EJE PILAR
e I

PUNZONAMIENTO | \“\

/N

Refuerzo a Punzonamiento con

ESQUEMA ARM. DE
PUNZONAMIENTO

i
1\7 0.25

CARA PILAR

NOTA: EL N' Y ¢ DE LAS BARRAS
SE INDICARA EN LA PLANTA
O TABLA APARTE,

Barras a 45° Dispuestas Radialmente

o

EJE PILAR

ARM. DE "

PUNZONAMIENTO

0.4h

£

\

PILAR

ARMADO PILAR

ESQUEMA ARM. DE
PUNZONAMIENTO
0.4h

a g
ﬁ 0.25

CARA PILAR

NOTA:

EL N Y @ DE LAS BARRAS
SE INDICARA EN PLANTA
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

3.6.3-.CIMENTACIONES
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1-.Introduccion: Consideraciones basicas para el proyecto de los
pilares.

En el presente, las estructuras de edificacion se han liberado totalmente
de los muros de carga y son unos sencillos pilares, metalicos o de hormigén
armado, los elementos encargados de sostenerlas sobre los cimientos y
solamente cuando los empujes horizontales de viento 0 sismo son
determinantes, se acude circunstancialmente a muros-pantalla verticales que
las rigidizan y controlan sus movimientos horizontales.

Los pilares son, por excelencia, los soportes verticales de las estructuras
Yy, por consiguiente, son los responsables maximos de la estabilidad de las
mismas. Los colapsos estructurales mas notables casi siempre comienzan por
fallos relacionados con los pilares y por ello se les debe prestar una atencion
especial.

El hecho de que los pilares sean los elementos mas perturbadores de la
funcionalidad de los edificios no justifica la tendencia de muchos proyectistas a
reducirlos de tamafio y ocultarlos en los lugares mas inverosimiles, propiciando
patologias de todo tipo.

Proyectar un edificio al margen total de la estructura y al final tratar de
encajarla como sea puede ser uno de los ejercicios mentales que mas
rapidamente empuje a la locura por la cantidad de condicionantes que se
plantean en cualquier edificio, por sencillo que éste sea.

Y no hablemos si el edificio posee un aparcamiento en su sétano y unos
bajos comerciales de cierto nivel y se pretende resolver la estructura con los
forjados planos sin vigas acusadas: la estructura resultante probablemente sera
tosca y cara al estar condicionados los cantos de los forjados por las luces de
las plantas bajas.

Si las fuerzas laterales que pueden llegar a incidir sobre los edificios,
derivadas del viento o de un hipotético sismo, tienen que ser soportadas por un
entramado estructural configurado a base de pérticos, no debemos olvidar la
regla de oro: cuanto mayor sea el nimero de pilares que posean mejor sera su
respuesta resistente. Los momentos flectores los cortantes y las deformaciones
horizontales en los pilares de los poérticos decrecen en proporcion inversa a su
namero.

En general los pilares deberian proyectarse con el criterio de armados
minimos, aprovechando al maximo la capacidad de resistir las compresiones
gue posee el hormigdn, material mucho mas econémico que le acero de las
armaduras.

LECCION 7 4



Sustituir los pilares de hormigén por pilares metalicos no resulta
aconsejable, salvo I6gicamente, que la estructura se proyecte toda ella con
perfiles de acero. El coste de un pilar metalico de perfiles convencionales viene
a triplicar el coste de un pilar de hormigdn armado. Por otra parte, los riesgos
de pandeo, si bien pueden afectar a ambas tipologias de pilares, son mas
propios de los soportes metélicos que de los de hormigén. Independiente
mente de lo que diga la teoria, no conocemos caso alguno de patologias
debidas al pandeo en estructuras de hormigon, ni local ni globalmente, por
esbeltas que éstas sean.

Por otra parte, la union de los pilares metalicos a las placas de
hormigon, sean éstas del tipo que sean, resulta ciertamente problematicay es
muy dificil simular dicha unién en un modelo matematico para su analisis
mediante el ordenador. En general, los programas de calculo deben tener la
opcién de dejar al proyectista el poder introducir un coeficiente que simule la
unién de los pilares a las vigas o a los forjados reticulares para que, segun
como disefie y construya la union, se proponga por ejemplo un cero (0) para las
articulaciones, un uno (1) para los empotramientos y un valor mitad (0.5) si se
intuye que no en ni una cosa ni otra y pueda tener un comportamiento
intermedio. Lo anterior variara los momentos de empotramiento entre el forjado
y los pilares, y el programa de célculo proporcionara esfuerzos mas acordes
con la realidad construida.

La ubicacion de los pilares debe estar lo mas alejada posible de las
tuberias de servicio destinadas al transporte de aguas limpias y sucias. Las
fugas que poseen y las condensaciones que se producen sobre las
mencionadas tuberias provocan un ambiente de humedad que acaba
originando problemas de corrosion en las armaduras antes de los 20 afios de la
vida de los edificios. El problema se acentla si los soportes son metalicos.

El problema de la corrosién en los soportes es uno de los principales
asuntos a resolver en la nueva filosofia de la calidad y durabilidad que
comienza a plantearse, por fin, con cierta generalidad en el contexto de la
edificacién, a raiz de la aparicion de la EHE en Espafia. También puede ser lo
mencionado, al margen de criterios econémicos, una razon de peso para
proyectar de hormigon con el criterio de armaduras minimas y recubrimientos
del orden de 4 6 5 cm, cumpliendo de paso las duras exigencias de
resistencias frente al fuego.

También va siendo hora, de cara ala durabilidad, de que se introduzca la
cultura en los proyectistas de pintar los pilares de hormigdn con pinturas
anticarbonatacion tapaporos, con objeto de preservar sus armaduras de la
corrosion alargo plazo, especialmente cuando se encuentren a la intemperie,
en sétanos humedos y en ambientes agresivos de tipo industrial o marino.

Tampoco debe olvidarse que la tipologia del sistema estructural elegido
bajo el punto de vista del forjado condiciona fuertemente la situacion de los
pilares en planta.
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Si se elige un sistema unidireccional, los pilares deben situarse de tal
forma que los pérticos resulten planos. Un trazado de vigas culebreando por las
plantas, si bien hoy dia no plantea problemas en su andlisis, conduce a unas
complicaciones elevadas en la ferralla de los nudos y a unos esfuerzos
suplementarios indeseables, que frecuentemente se olvidan o se desprecian
muy a la ligera.

Por otra parte, alineaciones de vigas no paralelas complican la
colocacion de los encofrados y la fabricacion de las viguetas al ser todas sus
longitudes diferentes, aumentando los consumos de hormigon en los
encuentros y las dificultades constructivas.

Si un planteamiento unidireccional conduce a un trazado de vigas
sinuoso y a un numero elevado de embrochalamientos, quiere decir que nos
estamos equivocando, que la eleccion del sistema puede no ser la adecuada y
gue, tal vez, merezca la pena pasar a un sistema de forjado sin vigas del tipo
reticular o de losa maciza.

El forjado reticular, al igual que la losa maciza, admite una distribucion
caprichosa de los pilares y es por eso que puede ser el sistema preferido de
ciertos arquitectos que acuden a él sistematicamente porque facilita
notablemente el disefio de las viviendas; pero, l6gicamente, la distribuciéon
caprichosa de los pilares engendra esfuerzos de flexién en los mismos vy,
consecuentemente, un coste adicional en armaduras, que pueden evitarse con
una situacion modulada y de espacios compensados alrededor de los mismos.

La distribucion de pilares mas correcta en cualquier sistema estructural
es la de formar una malla lo mas cuadrada posible, con luces que difieran
menos de 1 metro.

Cuando el sistema estructural admita vigas de canto acusadas bajo el
forjado, la modulacion puede ser de tipo rectangular, colocAndose también
pilares rectangulares con el lado mayor en la direccién de las vigas de canto,
gue deben disponerse segun el lado mayor del rectangulo si se desea que el
forjado sea de espesor minimo con las viguetas dispuestas en la direccion
menor de la modulacién rectangular.

Si el forjado es del tipo plano, las vigas planas deben disponerse de
forma contraria al criterio anterior, es decir, colocandolas segun el lado menor
del rectangulo y las viguetas segun el lado mayor.

En cuanto la retranqueo de las caras de los pilares, éstos deben
pensarse y disefarse para que no se introduzcan excentricidades que originen
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momentos adicionales a los momentos de flexidbn que proporcionan las vigas y
forjados en los nudos, al desplazarse horizontalmente a medida que asciende
verticalmente de planta en planta (Véase Fig. 1.1).

RETRANQUEO

RETRANQUEOQO DE PILARES ACONSEJABLE PARA REDUCIR

O ANULAR ESFUERZOS SUPLEMENTARIOS DE FLEXION

EN LOS NUDOS, TRATANDO DE QUE "N x e" SE OPONGA AL
MOMENTO DESEQUILIBARADO QUE PUEDA EXISTIR EN ELLOS

il M, > M

G 2 |
My | l M;

o \
St - o

o

BRI FAN

SEIE T

Fig. 1.1. Retranqueo de pilares aconsejable.

Los pilares centrales deben retranquearse uniformemente, manteniendo
invariables sus ejes verticales, y en los de extremos, obviamente, manteniendo
la cara exterior constante.

Hoy dia los programas de calculo tienen en cuenta el tamafio de los
nudos a la hora de plantear matematicamente su equilibrio, asignando a cada
elemento estructural la excentricidad con la que transmiten sus cargas a los
mismos.

No obstante los retranqueos que arbitrariamente se han realizado y se
siguen realizando en los pilares de edificacion, no nos consta que éstos hayan
producido patologias dignas de mencion, pese al tamafio que en ciertos casos
alcanzan las secciones de los pilares y sus excentricidades constructivas.

2.-Geometria y tamafio de los pilares de hormigén armado.

Antes de iniciar el proceso de calculo de cualquier tipologia de estructura
hiperestatica, todos sabemos que es necesario definir geométricamente y
mecanicamente los elementos que la configuran: base, altura, resistencias del
material, médulo elastico, etc. No siempre resulta sencillo acertar en el disefio y
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dimensionado previo de los elementos estructurales, especialmente si la
estructura es compleja y estd sometida a empujes de viento o sismo. La
practica juega aqui un papel muy relevante y muy dificil de sustituir por reglas o
criterios de caracter generalista.

No obstante, y no olvidando lo dicho anteriormente, pueden resultar
utiles las sencillas reglas que se indican a continuacion para fijar inicialmente la
geometria de los pilares en los edificios convencionales.

Existen multitud de variables que influyen y condicionan la geometria de
los soportes de hormigén armado.

De entrada, el tamafio minimo se ha fijado desde siempre en 25x25 cm;
y si se pretende obviar el pandeo local en los mismos y los efectos de segundo
orden, su esbeltez mecénica ha de ser inferior a 35 (A < 35), lo que equivale a
una esbeltez geométrica (en secciones rectangulares) menor que 10.

A=l, /i, donde i=radio de giro de la seccion; l,=Longitud de pandeo.

Resulta muy practico en la edificaciéon tomar como longitud de pandeo la
altura entre plantas, sin mayores complicaciones afadidas.

Todo lo anterior equivale a decir que, para alturas que no superen los
tres metros, no debemos proyectar secciones de pilares inferiores a 30x30 cm
si pretendemos olvidarnos del pandeo sin riesgos.

Si queremos complementar las limitaciones anteriores con unos criterios
basados en la obtencion de pilares con unas cuantias bajas de armaduras,
puede servir de ayuda para un primer dimensionado el proceso siguiente:

# Se obtiene la superficie de influencia que gravita sobre cada
pilar (S) en m%

2 Se calcula la carga total por metro cuadrado sin mayoral de
la planta (q).

& Se obtiene el axil de servicio multiplicando la superficie por la
carga Yy por el nUmero de plantas (n) que graviten sobre el
pilar (Ns=S *q * n).

2 Aplicando las formulas siguientes se obtiene una orientacion
sobre la seccion del pilar en metros cuadrados o el lado del
pilar en centimetros, que l6gicamente se redondeara de 5 en
5cm.

Seccion en m?= (Ns/108) = 0.0625 m?

Lado en cm = 100\/(Ns/106) > 25 cm (Nsen toneladas)

Valores de B en funcion de la fc del hormigon

f H-17,5 H-20 H-22,5 H-25 H-27,5 H-30 H-35
ck | 175 Mpa | 20Mpa | 225Mpa | 25Mpa | 27,5Mpa | 30 Mpa | 35 Mpa
B 56 64 72 80 88 95 112
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Si existe un momento predominante en una direccion, puede distribuirse
la seccidn del pilar de tal forma que resulte un lado mayor en la direccion del
plano del momento, respetando siempre el ancho minimo de 25cm.

Un criterio de predimensionamiento en pilares podria ser el siguiente:

AXIL REDUCIDO = Nd/(b-h-fcd) = 0.8 - 1 para soportes con momentos
pequeiios

AXIL REDUCIDO = Nd/(b-h-fcd) = 0.5 - 0.6 para soportes con momentos
importantes

El tamafio de los pilares, al margen de las cargas verticales que reciban
y que, légicamente, determinen su seccidn para que no exista agotamiento,
debe cumplir adicionalmente, o al menos se aconseja que cumpla, algunos
requisitos particulares que mejoren el sistema estructural elegido en el edificio
para deformaciones horizontales, flechas y riesgos de punzonamiento.

TAMANO
MINIMO ACONSEJABLE PARA LOS PILARES POR ECONOMIA Y SEGURIDAD
1|. =506m .]lv MINIMOS EXIGIBLES 25 X 25 CM
40 - 40 cm PR - _Eg_
;3040 em”
U
N
A On
] o
B =
40 - 30 cm |. '_ _’ 3’0’1 30 cm -

-Forjados reticulares y losas macizas:

. Para forjados reticulares y losas macizas, el tamafio minimo de
pilares exigidos por la Norma (25*25 cm) sélo es valido para los
pilares centrales con luces compensadas y cargas de disefio
(mayoradas) inferiores a los 200Kn (20 t), y siempre que no existan
huecos de bajantes préximos a los mismos que afecten a los
perimetros de punzonamiento de la placa.
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- El tamafio minimo aconsejable no debe ser inferior a 30*30 cm. Los
pilares de medianeria y de esquina, para evitar problemas de
punzonamiento y empotrar las placas adecuadamente, deberian ser
ligeramente mayores, paro nunca inferiores a 30*30 cm. El tamafio
adecuado para luces de 5 6 6 m en los pilares de esquina podria
ser de 40*40 cm.

- Los pilares de medianeria deberian tener un tamafio de 40*30 cm
para luces superiores a los 5 m. la dimension mayor (40 cm) tendria
gue estar, l6gicamente, perpendicular a la medianeria, justo al
contrario de como suele ser habitual en los proyectos de arquitectura.
- Las dimensiones inferiores a 30 cm solo son admisibles en pilares
apantallados, es decir, en aquellos pilares cuya dimension mayor
supera los 100 cm.

. Si se proyecta la estructura con pilares circulares, el diametro
minimo de los mismos deberia ser de 35 cm en los de medianeria y
de 40 en los de esquinas; solamente en los vanos centrales podrian
aceptarse pilares de diametro 30 cm.

- Los pilare de seccién cuadrada son estructural y econémicamente
los pilares mas adecuados para las estructuras de edificacion
ordinarias.

- Un pilar cuadrado cuyo lado sea el didmetro de un pilar circular, y
teniendo ambos idéntica armadura, proporciona una capacidad de
carga en torno a un 30% superior a la del pilar circular, con un coste
del orden del 15 al 20% inferior.

-Forjados unidireccionales:

Cuando se opta por un sistema de estructura unidireccional, los
consejos anteriormente expuestos tienen plena validez y, ademas,
conviene tener presentes algunas consideraciones adicionales:

. Si las vigas son de canto, puede que estéticamente el tamafio del
pilar deba tener el ancho de las vigas, pero no cabe duda de que
ésta es una mala solucion por las interferencias que se presentan en
la disposicion de las armaduras horizontales y verticales. La mejor
solucién estructural es la de envolver plenamente la viga con la
seccion del pilar.

ALTERNATIVAS ENTRE PILARES Y VIGAS ACUSADAS 1

) " <O
g.f00y

o 0

y 0.
0,00

50 30

&l
L4

SOLUCION OPTIMA: VIGA MAS ESTRECHA QUE EL CANTO DEL PILAR
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ALTERNATIVAS ENTRE PILARES Y VIGAS ACUSADAS 2

SOLUCION INTERMEDIA: VIGA MAS ANCHA QUE EL PILAR

ALTERNATIVAS ENTRE PILARES Y VIGAS ACUSADAS 3

o PR

SOLUCION INADECUADA: VIGAY PILAR DE LA MISMA ANCHURA
INTERFERENCIAS ENTRE ARMADURAS

. Si las vigas son planas y se sitian centradas sobre los ejes de los
pilares, el tamafio de los mismos juega un papel irrelevante en los
nudos interiores.

- Pero no sucede lo mismo en los nudos extremos y de esquina.
Pensar que una viga plana de 80*28 cm se pueda unir
constructivamente bien a un pilar de 25*25 cm o de 30*30 cm
cuando éste se encuentra en un extremo, bien sea de medianera o
de esquina, indica cuanto menos un desconocimiento preocupante
de la realidad constructiva.

Para que la ferralla concentrada de la viga pueda transmitir
comodamente sus esfuerzos a los pilares de forma directa, el ancho
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de la misma deberia coincidir sensiblemente con el ancho del pilar y
nunca deberia volar mas de medio canto aizquierday derecha.
(Ver fig. 2.2).

TAMANO DESEABLE DE LOS PILARES CON VIGAS PLANAS

Viga plana

Viga plana

e

Fig.2.2. Tamafio deseable de los pilares extremos con vigas planas.

En Espafa ha habido intentos serios de optimizar el dimensionado de
porticos, vigas y pilares con el objetivo de minimizar el coste constructivo de las
piezas considerando como variables sus parametros geométricos y las
cuantias de armaduras resultantes. La conclusion mas aprovechable de estos
trabajos es que se debe tratar de dimensionar los pilares con la cuantia
minima de la norma.

3.-Dimensionado practico de las armaduras en los pilares de hormigon
armado.

En este apartado se expone una formulacion sencilla y unos dbacos
practicos que permiten calcular manualmente los pilares de forma aislada. En
modo alguno se pretende competir con la precision analitica que puede
conseguirse analizando la flexion esviada con un programa de ordenador si
esta bien formulado, pero los resultados que ofrecen los métodos simplificados
y los abacos son lo suficientemente validos, pese a su caracter ligeramente
conservador, como para que puedan ser aceptados sin objeciones dignas de
consideracion en la practica constructiva.
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El estudio de la inestabilidad de los pilares seréa tratado en puntos
posteriores; baste decir de momento que el pandeo es un problema peligroso
en las estructuras metalicas; mientras que en las estructuras de hormigon, el
problema debe ser bastante menor, ya que no se tiene constancia de
patologias atribuibles al mismo, lo que no quiere decir que no debamos prestar
al pandeo la atencion que se merezca en cada caso.

A efectos practicos de dimensionar los pilares el pandeo se tiene en
cuenta de dos maneras diferentes:

-en los pilares metalicos, multiplicando el axil de disefio Ng por un
coeficiente adicional de amplificacién que llamamos coeficiente de pandeo w.

-en los pilares de hormigdn, afladiendo al momento flector de primer
orden debido a las cargas un momento adicional de segundo orden que refleja
los esfuerzos adicionales que pueden originarse por el pandeo, tal como se
indica a continuacion:

Mg (momento final) = My (primer orden) . Ma (pandeo)

O bien, transformando los momentos en axiles con sus excentricidades
respectivas.

Ng*€et (momento final) = Ng*e1 (primer orden) + Ng*€p (pandeo)

3.1.-Criterios basicos y requisitos minimos en el dimensionamiento de los
pilares de hormigdn. Cuantias minimas.

Independientemente de los resultados que arroje el célculo, las Normas
exigen cumplir una serie de requisitos basicos minimos en la configuracién
constructiva de los pilares, cubriendo asi los aspectos de segundo orden que
normalmente no se tienen en cuenta en los célculos habituales.

Estos requisitos basicos minimos, segun criterio de la EHE, son los
siguientes:

A Cuantia geométrica minima de armadura longitudinal: La EHE fija
ésta para pilares en un 0.4% de la seccién bruta de hormigon. (ver

tabla 3.1.1)
As 2 0.004 Ac
Seccion del pilar Cuzr}:]lie:ngae?on%z)lca Armadura

30 x 30 (900 cm?) As = 3.6 cm? 4212

35 x 35 (1225 cm?) As = 4.9 cm? 4212

40 x 40 (1600 cm?) As = 6.4 cm? 4 214 (4 @ 16)
45 x 45 (2025 cm?) As = 8.1 cm? 8212

50 x 50 (2500 cm?) As =10 cm? 4216 +4 212
55x 55 (3025 cm?) | As=12.1cm?® |8Q014(4316+4212)
60 x 60 (3600 cm?) | A = 14.4 cm? 8 216

Tabla 3.1.1
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Cuantia mecénica minima de armadura longitudinal: Las

armaduras del pilar cubrirdn al menos la décima parte del axil de
disefio Ng.

As * fq = Ng/10

Cuantia mecénica maxima de armadura longitudinal: La

capacidad mecanica de las armaduras no superara la capacidad
mecénica del hormigén.

As * fyd < Ac * fcd

Didmetro minimo de las armaduras longitudinales en pilares es
de g12

Separacidon maxima entre barras longitudinales: Las barras de
pilares y pantallas no deben estar separadas entre si mas de 30
cm, aunque la EHE incrementa esta distancia a 35 cm
permitiendo la construccion de pilares de 40*40 cm con cuatro
barras. No obstante esto no es aconsejable y se recomienda que
la separacion entre armaduras longitudinales, sean resistentes o
de piel y con independencia de que sean tenidas en cuenta 0 no
en el célculo, cumpla que:

s<30cm

S < tres veces el espesor bruto del elemento en la zona en que van
situadas.

La razon de ser de esta regla es la de conseguir que la armadura
guede distribuida convenientemente evitando asi que queden
zonas de hormigén sin armaduras.
Separacidon minima entre barras longitudinales: la distancia
minima entre barras longitudinales debe cumplir
simultaneamente:

.s22cm

- S 2 Dparra mas gruesa del pilar

- 821,25 Dmax, siendo Dmay el tamafio méximo de arido
En pilares circulares el nimero minimo de barras sera de seis

(612 como minimo).

Cuando los pilares se encuentren solicitados por momentos
importantes alternativos que hacen que la seccion del pilar no se
encuentre totalmente comprimida y necesiten armadura de
traccion (flexion compuesta), como sucede normalmente ante la
accion del viento o del sismo, la capacidad mecéanica minima de
armadura longitudinal total del pilar, por problemas de fragilidad,
puede venir dada conservadoramente por:

As * fyd = 2*0.04*Uc = 0.08*Ac* fcd

Los estribos en pilares deberan cumplir lo siguiente:
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. Los estribos minimos tendran un didmetro &6

- Destribo = Y4 Doarra mas gruesa del pilar

- La separacion entre estribos (s;) sera menor que:
St < la menor dimension del pilar

St < 15 Dbarra mas delgada del pilar

st<30cm
St < dimensién menor de la seccién del pilar

- Para que los estribos arriostren bien la armadura longitudinal,
es preciso gue sujeten realmente las barras longitudinales en
compresion, evitando su pandeo. Asi si en un soporte la
armadura longitudinal se dispone no sdlo en las esquinas, sino
también a lo largo de las caras, para que las barras centrales
gueden realmente sujetas, convendré adoptar disposiciones del
tipo de las indicadas en las figuras 42.3.1.a, 42.3.1.b, y 42.3.1.c,
sujetando, al menos, una de cada dos barras consecutivas de la
misma cara y todas aquellas que se dispongan a una distancia

a>15cm.
o _FAMILIAS DE CERGCOS
COLOCADOS ALTERNATIVAMENTE
h
G‘—-—ﬁ Q\ :... - L]
a<15cm
2 g2l aem | 1
g
o
4
-
? (::al
I
a<lhcm l' a
S—— - —phe ~ 1’ | —
a) b c)

Figuras 42.3.1.a, by ¢

- A demas en zona sismica se aconseja concentrar los estribos
en cabeza y pie de pilares (una longitud minima de 50 cm) de
modo que se cumpla que: (Ver Fig. 3.1.2.)

5cm<s;<8cm (resulta muy conveniente colocarlos a S¢=5 cm)
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eje pilar

= NOTA: CON ACCIONES DINAMICAS;
4 et e EN CABEZAS Y ARRANQUE DE
pilar PILARES ES ADECUADO
CONCENTRAR LOS ESTRIBOS EN
2 1 t UNA LONGITUD DE 60cm A UNA
= 2 SEPARACION S'.
T @
s g —~ S5cm < §'< 10cm
@ @
@ =
e |2 ST a4
5 @ | e v
= e eje V%ga
5 — = c o forjado
o o
c —— -
[=
o S
juntas de | l;v LONGITUDES SOLAPE DE PILARES EN cm
hormigonado )y = PARA ACEROS B-400-SD y Fck=25 Mpa
rugosas, { PARA ACEROS B-500-SD y Fck=25 Mpa
limpias y i | Con acciones dinamicas
humedecidas | Lo { ARMADURA B-400-SD B-500-SD
antes de L o 012 40 50
hormigonar ¢ 014 50 60
t; 216 60 70
il = armado 220 80 95
:E % pilar @25 110 130
o NOTA: Las longitudes se han establecido partiendo de los
t; valores teoricos redondeados al alza, con la inten
D ——1 i cién de tener un margen para absorber los errores
2 [ S' constructivos en los cortes de la ferralla y la
o} —_— 2 b problematica de los danos aun aparecen en las
(&)

cabezas y pies de pilares cuande la estructura
experimenta acciones horizontales.

Fig. 3.1.2.Esquema de armado de pilar en unién con viga y forjado. Concentracion de estribos en

cabeza y pie de pilar en presencia de acciones dindmicas.

El Eurocddigo 2 por su parte hace una interpretacion distinta de estos
requisitos basicos minimos. Para aquellos a quien pudiese interesar, y a modo
de complemento, se comentan a continuacion las diferencias mas importantes:

-

e

A

El lado mayor del soporte no debe superar en cuatro veces al
lado menor.

La menor dimension permitida para la seccion transversal sera de
20 cm.

Didmetro minimo de las armaduras longitudinales en pilares es
de @12 (idem q en la EHE).
Cuantia minima de armadura longitudinal cumplira:

As 2 0.003 Ac (Cuantia geométrica minima)
As *fyg 2 0.15 Ny  (Cuantia mecanica minima)

Cuando la unién de las barras sea por solape, que es lo habitual
en edificacion, se debera verificar que:
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A Los estribos en pilares deben cumplir las mismas reglas
enunciadas en el criterio de la EHE. Y ademas:
- La separacion entre estribos (s;) sera menor que:
St < la menor dimension del pilar (idem que EHE)

St < 12 Dbarra mas delgada del pilar
st<30cm (idem que EHE)

- Donde se solapen las armaduras y en las zonas donde se
unan a otros elementos, la separacion entre estribos s; se
multiplicara por el factor 0,6 en una distancia igual a la mayor
dimension de la seccién transversal del soporte.

Comentarios:

Independientemente de las normativas legales, conviene tener claros
algunos conceptos relacionados con los pilares para tomarles el pulso real a su
comportamiento.

4 Un hormigon conformado por estribos rompe mas ddctilmente que
uno que no lo esta; por consiguiente, cuanto mayor nimero de estribos
se dispongan en los pilares, sobre todo en sus cabezas y pies, mejor
comportamiento tendran. Esto es especialmente importante en lo que se
refiere a zona sismica.

No obstante, por ensayos realizados sobre pilares con distintos
estribados convencionales en Intemac (José Calavera), incluso algunos
sin estribos, la carga vertical ultima de agotamiento que los deja fuera de
servicio ha sido practicamente la misma en todos los casos; con
estribados intensos tan solo aumenta dicha resistencia ultima en un 5%.

De esto se puede concluir que los estribos no aumentan
practicamente nada la capacidad resistente de los pilares, pero
consiguen gue su rotura sea ductil; y es aqui donde reside la gran
importancia de un correcto estribado.

A Las cuantias minimas de armaduras en pilares tienen su razén de
ser en los fenbmenos de cansancio y efectos de segundo orden, que el
hormigdn como material presenta cuando esta sometido a una
compresioén constante.

Dicho cansancio se traduce en una pérdida de eficacia frente al axil
de disefio Ng en un 15%. Por consiguiente, en el supuesto de que el
hormigdn fuese perfecto y se sometiese a una compresion centrada,
bastaria cumplir, para que no fuese perceptivo colocar armaduras de
ningun tipo, que:

Ac* fea = Ng

No obstante, por fenbmenos de cansancio y fluencia (por no ser el
hormigon un material perfecto y plenamente eficaz: su eficacia se estima en un 85%

aproximadamente) la ecuacion anterior pasa a ser:
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0.85*A*f.q + 0.15N4 = Ng

De aqui que la mayoria de las Normas del mundo obliguen a colocar
como armadura minima en un pilar una capacidad mecéanica dada por:

Como puede verse se supera el 0.10Ng minimo de la EHE espafiola.

Todo lo expuesto seria razonable si el dimensionamiento geométrico
del pilar fuese estricto, pero si se encuentra sobredimensionado y la
seccion del pilar se ha disefiado teniendo presente su cansancio por la
férmula:

O. 85Acfcd = Nd

las cuantias minimas pierden su razon de ser y las armaduras podrian
ser las que arbitrariamente se deseasen disponer. Esta situacion se da
en los pilares de edificacion (con momentos pequefios que pueden estar
englobados en una mayoracién adicional del axil estimado en un 20%), cuando se
cumple que:

Vi* Yu*Ns < 0.85*Ac*(fei/ Ve) (6 expresado de otro modo: Ng < 0.85Acfcq)

Siendo:
Ns= axil de servicio
Yt = 1.60 (coeficiente de mayoracion de cargas variables)
Yt = 1.50 (coeficiente de mayoracion de cargas constantes)
Y= 1.50 (coeficiente de minoracion de resistencia del hormigén)

Yu= 1.20 (factor adicional para tener presentes excentricidades constructivas y
simular la accién de pequefios momentos)

Operando con y;= 1.55 resultaria:
Ns/ Ac < 0.31f (6 expresado de otro modo: Ng/ A¢ < 0.47fc)

Y, por tanto, siempre que se cumpliera la expresién anterior, las cuantias
mecénicas carecen de razon de ser. Por tanto las cuantias de armadura
minimas pueden ser manipulables por el proyectista, siempre y cuando
se justifiquen adecuadamente, como la propia Norma EHE contempla en
su articulo 1°.

# Finalmente, decir que la deformacion maxima que se acepta para
el hormigon comprimido es de 0,2% lo que limita la tension méaxima de
célculo para el acero a 420 Mpa (4200 kg/cm?). En la expresién de abajo
se explica de donde viene ese valor:

Os max = Es*€cy = 2,1*10°%0,002 = 420 Mpa
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Sin embargo, en ensayos realizados por INTEMAC se alcanzaron
acortamientos no inferiores al 0,32%, por lo que el criterio de aceptar en
la compresion de los pilares deformaciones maximas del 0,2% resulta
sumamente conservador.

En base a lo anterior (0s max = 420 Mpa) se deduce que lo razonable es
emplear en pilares aceros de calidad no mayor a la de 420 Mpa , dado
gue si empleamos aceros de limite elastico superior estaremos
desaprovechando acero. Esto se traduce en que no es rentable emplear
en pilares aceros tipo B-500 (500Mpa), debiendo ir a los aceros B-400
(400Mpa).

Si la industria siderurgica europea logra imponer el acero unico B 500-
SD (500 Mpa), habremos dado un paso hacia atras en cuanto a la
calidad de las estructuras de edificacidon se refiere: mayores
deformaciones; aunque bajo el punto de vista de la ductilidad se haya
mejorado considerablemente.

3.2.-Dimensionamiento de pilares a compresion centrada.

Es muy dificil que exista compresion centrada pura en la practica, dado
gue siempre hay imperfecciones que conducen a unas excentricidades
constructivas que la normativa evallia por lo menos en el mayor de los
siguientes valores:

2cm
h/20, siendo “h” el canto de la seccidn en la direccién considerada.

lo que no significa que haya que aceptar dichos errores en la alineacién vertical
de los pilares durante el proceso constructivo.

La EHE en su articulo 42.2.1 hace referencia a este concepto bajo el nombre
de excentricidad minima.

El problema de dimensionar el pilar con las flexiones que sobre el mismo
inducen las excentricidades minimas puede solucionarse facilmente con el
criterio de J. Montoya, basado en ampliar el axil Ng multiplicandolo por un
coeficiente y,,cuyo valor es el mayor que resulte de:

Vn= 115

¥n= (b+5)/b, siendo “b” el menor lado de la seccion del pilar.

De esta forma se simulan a efectos practicos los momentos derivados de
dichas excentricidades. La formula de dimensionado que resulta es la
siguiente:

Vi* ¥n* Ns = (0.85 *(for/ Ve)*Ac) + ((fyd vs)*As)
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3.3.-Dimensionamiento en flexocompresion recta.
3.3.1.-Pequeiias excentricidades

En realidad, la flexocompresion recta tampoco resulta ser el esfuerzo
puro que afecta a los pilares de los edificios, dado que la mayoria de ellos se
encuentran solicitados por una flexocompresion esviada; no obstante, en
porticos muy puros con bandas de cargas compensadas, y tan solo bajo la
accion de las cargas gravitatorias, el momento que silicita a los pilares
practicamente es unico y la flexocompresion recta refleja suficientemente bien
Su comportamiento mecanico.

Tres son los modos que hay de enfocar la resolucién del problema de la
flexocompresion recta:

1.-Las férmulas de F. Moran

2.-Las formulas del anejo n° 8 de la EHE

3.-Diagramas de interaccién adimensionales (obtenidos del libro
“Hormigén Armado”tomo 2, de Montoya-Meseguer-Moran).

1.-Formulas de F. Moran.

Estas formulas permiten una solucién muy simple para el problema,
posibilitando elegir entre tres tipos de armado para los pilares:

-Armaduras simétricas en las caras perpendiculares al plano de la flexion
(dos caras)

-Armado del pilar con 8 barras simétricamente dispuestas en sus caras.

-Armaduras simétricas en las cuatro caras.

Fig. 3.3.1. Flexocompresion recta.

Partiendo de la seccion del pilar y sus esfuerzos ponderados de disefio
se calcula:
. La capacidad mecanica del hormigén: Uc= fcq*b*h
- El recubrimiento relativo: & = d’/h
- El axil reducido: v = Ng / U
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

- El momento reducido referido al centro: p = Mg / (Uc*h)
- Elcanto util: d =h -d”

- Up = 0.85*b*d*fcq

- eg =My / Ng

- Los esfuerzos de agotamiento concomitantes: Ny, My

En funcién del axil reducido v y de la tipologia de armaduras elegidas
para el pilar se obtienen los parametros a;, o, y a3 de la tabla siguiente:

Asilv oy oy O o ay o a, @ oy

0,10 ]-0,09 2,01 2,001 -0,14 2,42 1,961 -0,14 2,93 1,95
0,20 |-0,15 1,99 2,06 -0,22 2,61 1,97] -0,22 2,67 2,03
0,30 ]-0,19 2,00 2,001 -0,26 2,65 1,001 -0,27 LA 2,20

0,40 1-0,20 1,96 2,191-0,.27 | 2,.66 2,021 -0,28 2,16 2,18

0,50 1-0,18 2,05 2,17] -0,22 2,53 2,291 -0,23 2,63 2,38

0,60 [-0,15 2,15 2,031 -0,19 2,62 2,17} -0,19 2,67 2,32

0,70 1-0,11 2,26 1,891 -0,15 2:73 2,06} -0,16 2,78 2,07

0,80 |-0,05 2,30 1,761 -0,09 2,74 1,941 -0,09 2,80 2,01

0,90 0,03 2,21 1,621 -0,01 2,75 1,821 -0,01 2,81 1,86
1,00 0,12 23 1,491 0,07 2,14 1,71} 0,07 2,81 1,71
1,10 0,21 2,32 1,381 0,16 2,73 1,60} 0,16 2,80 1,58
1,20 0,30 2,32 1,271 0,25 2,12 1,51} 0,25 2,80 1,47
1,30 0,39 2,33 1,181 0,34 2,711 1,421 0,35 2,79 1,36
1,40 0,48 2,33 1,100 0,43 2,70 1,331 0,44 2,78 1,27
1,50 0,58 2,33 1,08 |- 10,53 2,69 1,251 0,54 2,17 1,19

- S P =
G -
- b4 b -

Tabla de F. Moran.

Con los parametros ay, o Y az Se entra en la formula:
W = (o + a*M) / 1- az*d)

Y con el parametro w se obtiene la cuantia mecénica total de armadura
que se distribuira con la forma previamente elegida.

C.Mrotal = As*fyd =w*Uc

Los errores que se cometen aplicando las férmulas de F. Moréan son, a
efectos practicos, despreciables.
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Si w resultase negativo, se debe armar el pilar con la cuantia minima
perceptiva.

Comentario:

Se plantea una pregunta interesante al emplear el método de Moran:
¢con cual de los tres tipos de armado sale mayor cantidad de armadura para
absorber el mismo My?

Con el de armadura simétrica en las 4 caras, ya que se desaprovecha
capacidad mecanica de armadura en las barras centrales por gozar de menor
brazo mecénico.

2.-Formulas del anejo n° 8 de la EHE.

La EHE en su anejo n° 8 nos ofrece las siguientes formulas simplificadas
para dimensionar las secciones rectangulares a flexion compuesta recta,
con armaduras simétricas exclusivamente en dos caras: Us; = Us,

Se nos pueden presentar los siguientes casos:

1.° Ng<O (estamos en caso de axiles de traccion)

Us1 = Ug2 = [ Mg / (d - d,)] — Ng/2

[2.° 0<Ng<0,5U

Us1=Us2=[ Mg/ (d —=d")] + Ng/2 - [Ngd / (d —d")]*[ 1- Na/ 2Uo]

‘3.0 Ng > 0,5U¢ ‘ (en este caso estamos en dominio 4, luego no es buena solucion)

Usi = Usp = [ Mg/ (d —d")] + Na/2 - o*[ Uod / (d —d")]

Donde:
o = (0,480m; — 0,375m,) / (M1 - m,) < 0,5% 1 — (d'/d)?]
mp = (Nd - O.5Uo)*(d-d,)
m, = 0,5Ng(d-d") — Mg — 0.32Uq(d-2,5d")
Ug = 0.85*b*d*fcd

El caso 1.° corresponde a situaciones de dimensionamiento con
axiles de traccion (el axil de traccion lleva signo negativo) y donde la
posicion de la fibra neutra varia entre:  -0,5d" < X < 2,5d"

Los casos 2.°Y 3.° corresponden a situaciones de dimensionamiento
con axil de compresion y donde la posicion de la fibra neutra es inferior
o superior a 0,625d respectivamente.

Partiendo de una seccion dada y de unas armaduras simétricas Us;=Us;
previamente colocadas, la norma EHE también nos ofrece la posibilidad de
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obtener el axil y el momento que nos agota dicha seccién, lo cual puede
resultar muy Util a efectos de realizar comprobaciones.
(estamos en caso de axiles de traccion)
Ny = [Usi(d —=d")] / [eo— 0,5(d — d")]

Mu:Nu*eO

12.° 0 <ep<0,25(d+2d") + 2Usi(d —d") / Uq

Ny = [Usa(d —d’) + aUod ] / [€0+ 0,5(d — d*)]
Mu = Nu * eO

Donde:
o = (0,480m; — 0,375m,) / (M1 - m,) < 0,54 1 — (d'/d)?]
m; = -0,5Upe0 + (Us1+Us)[(d-d")/2] + 0,125Uq(d+2d")
m; = -(Us2+0,8Up)ep + Usz [(d-d7)/2] + 0,08Uq(d+5d")

3.2 €92 0,25(d+2d") + 2Ug1(d —d") / Uq

N, = [\/[((eo— 0,5h)/d)? + 2Usa(d — d")/Uod] - (€0— 0,5h)/d ] Uo
My =Ny *eg

El caso 1.° corresponde a situaciones de comprobacién con axiles
de traccion (el axil de traccion lleva signo negativo) y donde la posicidn
de la fibra neutra varia entre:  -0,5d" < X <2,5d"

Los casos 2.° Y 3.° corresponden a situaciones de comprobacién con
axil de compresién y donde la posicién de la fibra neutra es inferior o
superior a 0,625d respectivamente.

3.-Diagramas de interaccién adimensionales.

Estos diagramas permiten la obtencion directa del pardmetro w y la
capacidad mecanica total que debe distribuirse en las caras del pilar, segun
indique el propio diagrama escogido.

W = (Asfyd) I (Acfca) — Us-total = W * Ug

Para la obtencion de w se parte de los esfuerzos de disefio del pilar, es
decir de los esfuerzos mayorados para calcular el axil y momento reducidos:

v = Nd /Acfcd
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b = Ne*eo / (Acth*fed)
€0 = My / Ng

Para cada caso se tienen dos diagramas, en funcion de los
recubrimientos elegidos para las armaduras:

Seccién pequefia (£50cm) —>d=0,1h
Seccién grande (>50cm) — d'=0,05h

Sobre cada diagrama de interaccion se encuentran dibujadas las rectas
gue determinan las profundidades de la fibra neutra correspondientes a varios
planos de deformacidn particularmente interesantes.

Unicamente a modo de ejemplo ponemos a continuacion uno de estos
diagramas. El resto se pueden conseguir del libro “Los pilares: criterios para su
proyecto, calculo y reparacién” de Florentino Regalado Tesoro. También estan
en el libro “Hormigon Armado” de Jiménez Montoya, Messeguer y Moran.
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Fig. 3.3.2. Diagrama de interaccién adimensional para armado a dos caras

En edificacion convencional se arman los pilares simétricamente (ya sea
a dos caras 0 a cuatro), ya que el momento generalmente puede venir en
ambas direcciones principales al tratarse de viento o sismo.
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Ademas en el caso concreto de pilares centrados, en los que el momento de
diseio My es muy pequeiio respecto del axil de disefio Ny, se arma
simétricamente en las cuatro caras.

En estos casos son aplicables los tres métodos vistos.

3.3.2.-Grandes excentricidades.

No obstante hay casos singulares en los que no resulta econdmico
armar la seccidn simétricamente por existir un momento importante (Mg
importante en relacion a Ng) que actua siempre en una direccion fija. Este es
el caso del ejemplo siguiente:

246 =20 cm.

Fig. 3.3.3. Pilar con armadura no simétrica.

En estos casos el problema se resuelve facilmente con el teorema de
Ehlers , que consiste en transformar el problema de flexibn compuesta recta en
uno de flexion simple, que podemos resolver con cualquiera de los métodos:
tablas, féormulas de la EHE o nimero gordo (Ast=Mg.eq/0.8H); este Ultimo valido
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Unicamente como comprobacion. De este modo se obtienen Ag: (armadura de
compresion) Y Agt (armadura de traccion).

TEOREMA DE EHLERS:

M. M. Ne Ne N. Mg = Nax € N

i;‘\sf“ ;AdscA

CMrraccion = Ast — Ng ,donde Asg; es la armadura de traccién obtenida de la flexion simple.

CMcompresion = Asc ,donde Asc es la armadura de compresion obtenida de la flexion simple.

Fig. 3.3.4. Esquema explicativo del Teorema de Ehlers.

Al emplear el teorema pueden pasar dos cosas:

-Que la CMrraccisn <0 —> en estos casos se arma simétricamente la
seccion en dos caras (estamos en el caso de pequefas excentricidades).

-Que la CMrraccisn > 0 —> se puede no colocar simétricamente la
armadura si vemos que hay diferencias considerables entre CMrraccion Y
CIvlCompresién.

Ejemplo Tma Ehlers: Tenemos un pilar de seccién 50 x 40 cm sometido a un axil de
disefio de Ny =20 t y a un momento de disefio de My =50 tm segun la figura siguiente:

N

M4
P4
'd b ﬂ
. B i ‘i' .'.§= ﬂ... . R
e s o 4.- : . -M-d .
aAs_f’. YA‘N_ 40 cm ¥ A N
Al 5= e e oAst v Asc
50 cm 50 em

€0 = Mg/ Ng =50tm / 20t = 2.50 m
e = eo,t(h/2 —r), con r es el recubrimiento (tomamos r = 5¢cm); € = 2.50 + 0.20 = 2.70m
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Resolviendo el problema de flexion simple con Mg = Mgeq = 54tm mediante
las tablas obtenemos:

Ast =150.5t = 1505 kN
Asc =17.25t=172.5 kN

De donde, aplicando teorema de Ehlers tenemos:

CMCompresi(jn = ASC = 172,5 KN — 3@16 (B4OOS)

Se pone de manifiesto claramente que estamos en un caso de grandes
excentricidades, saliendo armadura muy diferente a traccién que a
compresion.

3.4.-Dimensionamiento en flexocompresién esviada.

La flexocompresion esviada es, como ya hemos dicho anteriormente, la
solicitacién mas real que actua en los pilares de edificacion.

La solucién precisa al problema resulta muy compleja y s6lo mediante el
ordenador es posible intentar abordarla, pues requiere colocar las armaduras
antes de iniciar los calculos que, en estos casos, se convierten en célculos de
comprobacion.

Los diagramas de interaccion han sido las herramientas habituales en
los céalculos manuales, pese a que su lectura resulta molesta y propensa a
cometer errores.

En Espafia, el método manual mas usado consiste en reducir el
problema de flexocompresion esviada a otro de flexocompresion recta y, para
ello, se aplica la conocida férmula de J. Montoya, aceptando que se colocan
armaduras en todas las esquinas y en todas las caras iguales.

Partiendo del axil y de los momentos ponderados, y teniendo en cuenta
la figura 3.4.1, se opera de la siguiente forma:

Calculamos la capacidad mecanica del hormigén:
Uc= fea*b*h

Obtenemos el axil reducido:
v = Ng/ Uc

El momento reducido que actia en ZOX:

Hx = Mxa / Ucb
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El momento reducido que actia en ZOY:

py = Myd / Uch

Pilar con armaduras simétricas

o My o Myd
X y
Nd N(]
d': recubrimiento Posicién real
Y de la carga
eX
SO
T Id'

L s
o b L)

Fig. 3.4.1. Flexocompresién esviada.
El problema de la flexion esviada general lo convertimos a una
flexocompresién recta equivalente segun el plano ZOY cuando se verifica que:
My > Uy O bien ey/ex 2 h/b
mediante las férmulas:
M= Hy + B

e’y=ey+pBexhlb
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siendo el momento flector de disefio equivalente segun el plano y :

Meyd = Nd e,y

Fig. 3.4.2. Flexion recta equivalente a la esviada.

Armar con armaduras simétricas
en ias cuatro caras resulta lo més
razonable en la edificacién

El problema se convierte en una flexién recta equivalente segun el plano

ZOX cuando, contrariamente a lo anterior, se verifica que:

Hx > My O bien ey/ex < h/b

y mediante las férmulas:

M=ux+PBuy

e'x=ex+Beyb/h

se permite obtener el momento flector de disefio equivalente, pero ahora

haciéndolo actuar segun el plano ZOX:

Mexd = Ng €'«

donde B es un factor cuyos valores se obtienen de la siguiente tabla en funcion

de v = Nd / Uc
v| 0 005/01|015({02(025|03|035|04|045|05(055|0.6|0.65|0.7|0.75|>0.8
B|05]/055|06|065|07]075/08|085|09|085|0.8|0.75|0.7|0.65|0.6|055| 05
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Con el axil de disefio N y el momento equivalente ya en flexion recta,
volvemos al apartado anterior (3.3.-Dimensionamiento en flexocompresion
recta) y obtenemos el valor de w, mediante los criterios y formulas de F. Moran.

Si las cuantias que resultan son elevadas, es decir si:
w = (Asfyd) / Uc > 06

debemos repetir el proceso de calculo incrementando B en un valor 0,1
(B=B+0,1),y para cuantias bajas, w < 0,2 , debemos también repetir el
proceso disminuyendo § en un valor 0,1 (f=6-0,1)

La w final resultante nos permite ya armar el pilar con la capacidad
mecanica total.

distribuyéndola bien en 8 barras o bien simétricamente en las cuatro caras del
pilar, en funcién del criterio elegido en la obtencion de los parametros ay, oy Y
a3 de la formula de F. Moran de la flexion recta.

Téngase en cuenta, como ya se apuntd anteriormente, que el mayor
grado de aprovechamiento de las armaduras se obtiene, cuando ello es
posible, dimensionando la seccion del pilar con 4 barras, y el menor, con
armaduras iguales y simétricamente dispuestas en sus caras.

El sistema de armaduras iguales y simétricamente dispuestas en las
caras del pilar es el mas recomendable y usado en la edificacion y estamos de
acuerdo con dicho sistema; en primer lugar, porque se adapta muy bien a la
forma de trabajar los pilares en los edificios y, en segundo lugar, porque elimina
una fuente de errores importante en la disposicion de las armaduras a un coste
minimo.

4.-Tratamiento del pandeo en las estructuras de hormigén armado.
4.1.-Conceptos previos sobre el pandeo

Cuando se tiene una pieza de esbeltez elevada, un pilar en el caso que
nos ocupa en este momento, sometida fundamentalmente a esfuerzos de
compresion, por la serie de factores ya mencionados a lo largo del tema:
imperfecciones constructivas, flexiones adicionales no previstas, materiales
imperfectos (no son ni elasticos, ni isétropos, ni homogéneos), fallos en la
alineacion de las cargas, etc., resulta muy posible que el eje de la pieza
abandone su posicion de equilibrio y experimente unas deformaciones
crecientes bajo la accién de los esfuerzos iniciales; es decir, sin que las cargas
experimentes incremento de tipo alguno, que por compresion y flexiéon
combinada hace que se produzca el colapso brusco de la pieza, sin que
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tedricamente ambos efectos hayan alcanzado los maximos permitidos bajo
condiciones ideales: se dice entonces que la pieza ha pandeado, que se ha
salido fuera de su eje tedrico de trabajo, que ha dejado de ser estable pasando
a ser inestable.

Por regla general la forma con la que actualmente abordamos el pandeo
con el objeto de simplificar los problemas de la no linealidad entre tensiones y
deformaciones, consiste en llegar a establecer una columna modelo que se
supone articulada en un extremo y con un apoyo deslizante en el otro, tal y
como se ve en la fig. 4.1.1.

7{—91'7;% B
s

Fig. 4.1.1. Columna modelo de referencia y estudio representativo de las piezas reales.

Dicha columna debemos definirla de tal forma que sea lo mas
representativa posible del comportamiento de las piezas reales que forman
parte de un entramado estructural; y en dicha columna, partiendo de analisis no
lineales lo mas precisos posibles, establecer unos procedimientos de célculo
simplificados que nos permitan su dimensionamiento teniendo presentes los
efectos de segundo orden que solicitan a las mismas.

Por todo lo anterior, fijar a partir del caracter que posea la estructura
(trasnacional o intraslacional) y de la esbeltez de las piezas, las longitudes
ficticias equivalentes (Lo 6 L) de sus columnas modelo representativas que
nos permitan resolver los efectos de segundo orden en las mismas por efectos
de posibles inestabilidades (pandeos), resulta un paso obligatorio.

Lo=Lp=0a*L, donde:

Lo =Lp = Longitud de pandeo
L —> Longitud real de la pieza

a —> factor de transformacion
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Por una parte deberemos determinar el factor de equivalencia a, y por
otra tendremos que dimensionar la pieza como columna modelo una vez que
esta definida.

4.2.-El concepto de esbeltez

La esbeltez de una pieza, o de un edificio en general, se encuentra
intima y biunivocamente ligado al concepto de estabilidad, y por tanto tiene que
ver con el pandeo. No obstante podemos distinguir entre dos tipos de esbeltez:

Esbeltez geométrica: La esbeltez geométrica de un soporte de seccion
constante es la distancia entre puntos de inflexion de su deformada (longitud de
pandeo, L ), dividida por la dimension (b 6 h) de su seccidn contenida en el
plano de pandeo que se esté analizando.

Ag=Ly/h

X

secelon

Tuino DE PAMDRO
(zoY)

Fig. 4.2.1. Concepto de esbeltez geométrica de un soporte.

En la préactica cotidiana se suele suponer que la longitud de pandeo que
poseen los pilares de edificacién coincide con su altura, lo cual resulta ser
conservador en la mayoria de los casos, pero no siempre, especialmente en las
estructuras muy traslacionales.

Esbeltez mecénica: introduce en la valoracion de la estabilidad de las
piezas, las formas de sus secciones. Es mas fiable ya que, a ningun proyectista
se le escapa que el rendimiento mecénico de las formas geométricas,
complementariamente al material con el que se construyen, juegan un papel de
vital importancia en el comportamiento resistente que presentan.

Asi por ejemplo, la seccion circular posee un rendimiento mecanico peor
gue la cuadrada a igual de area resistente; y ambas se encuentran muy por
debajo de la seccién en forma de tubo o en forma de cajon a igualdad de
material empleado en la construccion de las mismas.

Se entiende por esbeltez mecénica de una pieza, de un pilar en el caso
gue nos ocupa, al cociente entre su longitud de pandeo (L) y el radio de giro i
de la seccidn en el plano que se esté analizando a pandeo.
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Am =L, /i, donde radio de giro i=V(l / A) siendo | la inercia de la seccion en el
plano considerado y A el area de la seccion.

Se podria decir que la esbeltez geométrica es un concepto engafioso, no
siempre fiel reflejo del grado de inestabilidad de una pieza. Ocurre lo contrario
con la esbeltez mecanica, que al tener en cuenta la inercia de la seccién si es
un fiel indicador del grado de estabilidad o inestabilidad de una pieza. Por ello
el concepto de esbeltez mecanica es el que emplean los cédigos oficiales
para tratar los problemas del pandeo.

Veamos qué relacién guardan entre si la esbeltez geométrica y
mecanica en las secciones que mas frecuentemente se emplean en los pilares
de los edificios de hormigon armado:

Seccidn rectangular —> Ap = 3.5A¢

Seccion circular = Ay = 4Ag

El concepto de esbeltez mecanica le sirve a los codigos oficiales para
clasificar los problemas de las inestabilidades en las piezas comprimidas y
orientar al proyectista la forma y manera con la que debe abordar su analisis y
célculo.

Asi, por ejemplo, la norma de estructura metalica EA-95 prohibe disefar
piezas de esbeltez = 200 si son principales.

En las piezas de las estructuras de hormigon intraslacionales, cuando
A £ 35, la norma EHE estima que podemos despreciar los efectos de
segundo orden que pueden originar las inestabilidades que den pie al pandeo y
no efectuar calculos adicionales de tipo alguno con relacion al mismo.

Si la esbeltez mecanica se encuentra comprendida entre 35 < A, < 100
puede analizarse el pandeo mediante una formulacion aproximada recogida en
la EHE en los articulos 43.5.2 y 43.5.3 (mas adelante se tratara el tema). Si la
esbeltez mecanica supera el valor cien A, > 100, los calculos poseen una
complejidad mayor, recogidos en el articulo 43.5.1.

En las estructuras traslacionales el problema se complica bastante mas
y, solamente, para estructuras de menos de 15 pisos con desplazamientos
menores de H/750 pueden ser aplicables las formulaciones aproximadas
permitidas para las piezas de las estructuras intraslacionales.

4.3.-Concepto de la traslacionalidad e intraslacionalidad de las
estructuras.

Cuando se calcula una estructura en teoria de primer orden, se esta
aceptando que los desplazamientos de los nudos son muy pequefios; y por
tanto, que no influyan en la posicion de equilibrio de las fuerzas, operandose
con la geometria de la estructura sin deformar con un error absolutamente
despreciable.
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Bajo la hipétesis anterior, se desprecian loa incrementos de esfuerzos,
de momentos, que se originarian por la desalineacion de los axiles debido a los
posibles desplazamientos relativos entre nudos de la estructura, lo que se
conoce en el argot estructural como los efectos “p-delta” (p-0).

La traslacionalidad o intraslacionalidad de las estructuras, es decir, los
desplazamientos que experimentan los nudos de las estructuras, nada tiene
gue ver con el concepto puro de una pieza comprimida que se vuelve inestable
cuando se comprime y pandea.

Sin embargo los desplazamientos de los nudos producen una
desalineacion mayor en la direccidn de las fuerzas que intentan viajar por los
ejes de las piezas, y no pueden hacerlo por encontrarse los mismos
desplazados. La figura 4.3.1 explica perfectamente lo que se quiere decir:

Fig. 4.3.1. Estructura intraslacional y estructura trasnacional.

Por consiguiente, parece facil imaginar que dichos desplazamientos
necesariamente influirdn en el pandeo de las piezas, amplificAndolo si tienen
una cierta relevancia (caso de estructuras traslacionales), o dejandolo a la
suerte de las mismas, si los desplazamientos son irrelevantes como sucede en
las estructuras intraslacionales.

De todo lo expuesto se comprende, que al llegar en las normas a los
articulos que tratan el pandeo de los soportes, tengamos que plantearnos
necesariamente la traslacionalidad de las estructuras.

Estructuras intraslacionales.

Una estructura se dice que es intraslacional cuando bajo las
solicitaciones de calculo, presenta desplazamientos laterales despreciables
bajo el punto de vista de su estabilidad de conjunto. En esta situacién puede
abordarse el calculo de sus pilares directamente con los esfuerzos que resultan
del analisis ordinario de primer orden, y analizar el pandeo de los mismos
considerandolos como piezas aisladas simples con los grados de vinculacion
gue posean (biarticulados, biempotrados, empotrado-articulado, etc.).

El problema radica en fijar y cuantificar en qué se punto se considera
gue la estructura posee desplazamientos laterales que ya no pueden ser
despreciados. En general, se puede afirmar en el mundo de las estructuras de
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edificacidon, que todas aquellas que se encuentren en régimen de medianeria
pueden ser catalogadas como intraslacionales.

Los bloques de viviendas exentos de 10-12 plantas con un grado de
esbeltez H/B < 3 también podriamos considerar que poseen una estructura
intraslacional al viento sin cometer un error digno de consideracion, si posee
una tabiqueria abundante.

Para edificios ordinarios, aln en los casos de vigas planas, con menos
de ocho alturas, los efectos de segundo orden derivados de la traslacionalidad
suelen ser despreciables, por lo que la comprobacion de sus pilares puede
reducirse al caso de estructuras intraslacionales.

Para las estructuras de mayor esbeltez y mayor nimero de plantas, su
traslacionalidad o intraslacionalidad, se encuentra intrinsecamente ligada a los
elementos de rigidez que posea frente al viento: nucleos rigidos, pantallas,
cruces de san andrés, pilares robustos con vigas de canto, tipos de
cerramientos interiores, sétanos empotrados en el terreno, etc. La EHE acepta
gue una estructura puede considerarse como INTRASLACIONAL si cumple la
condicion:

H *\/(ZNi / zEl) <06 si n>4

H *\/(zNi / zEl) <0,2+0,1n si n<4

H: Altura total de la estructura desde la cara superior de los cimientos

N :NUmero de plantas de la estructura

Y N; : Suma de las cargas verticales con la estructura totalmente cargada en estado de
servicio.

Y EI: Suma de rigideces a la flexioén de los elementos de contraviento en la direccion
considerada, tomando para | la seccion bruta de hormigon.

La EHE no se define explicitamente sobre si la rigidez de los pilares puede ser
tenida en cuenta o no en las formulas anteriores. En opinién de J. Calavera la
rigidez de los pilares debe ser considerada.

Cabe decir que, segun algunos autores, el criterio expresado por la
formulacion expuesta arriba resulta sumamente conservador, encontrandose
absolutamente ajeno y de espaldas a la realidad fisica de las estructuras de
edificacién y su comportamiento.

En modo alguno deberiamos aceptar que el portico de un edificio de 7
plantas y 4 vanos sometido a las cargas de viento habituales, ni siquiera con
una pantalla de 3 m de canto y 0,20 m de espesor, podamos cumplir la
condicion de que sea intraslacional.

Como puede deducirse de la lectura de lo expuesto, los limites de la
traslacionalidad de las estructuras se encuentran bastante difusos, y debe ser
el proyectista quien decida en base a su experiencia y conocimientos, teniendo
en cuenta los criterios aqui recogidos y la evaluacion de la rigidez de su
estructura y la de los elementos que la arriostran frente a posibles acciones
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horizontales, asi como de la importancia de las mismas, si dicha estructura
puede ser catalogada de intraslacional o trasnacional.

Estructuras traslacionales.

En el apartado anterior, implicitamente, ya hemos respondido a lo que se
entiende por estructuras traslacionales como aquellas que no rednen los
requisitos de intraslacional.

Con caracter general se establece que en las estructuras traslacionales
deberiamos aplicar en su célculo el método general de analisis no lineal en
teoria de segundo orden.

Ante la dificultad que dicho andlisis plantea, se permite aplicar métodos
de calculo elastico que simulen los efectos de segundo orden y la no linealidad
de los materiales, puesto que pueden proporcionar resultados equivalentes
suficientemente aproximados si se reducen las rigideces de las piezas, y se
tienen presente algunas consideraciones adicionales, tales como:

- Actualizar la geometria de la estructura después de los
desplazamientos en un primer céalculo lineal y asi sucesivamente
hasta su convergencia.

- Modificar la matriz de rigidez de la estructura.

- Considerar el efecto p-delta (p-8) por los desplazamientos relativos
entre plantas.

Entre los tres mencionados, para los edificios, el tltimo es el mas
adecuado y practico.

La norma EHE permite para las estructuras usuales de edificacion que
se encuentren por debajo de las 15 plantas, cuyos desplazamientos maximos
en cabeza bajo cargas caracteristicas horizontales realizando un calculo
elastico de primer orden con las rigideces de las secciones brutas, se
encuentran por debajo de 1/750 de su altura total, comprobar el pandeo de
cada soporte aisladamente con la longitud de pandeo definida para las
estructuras traslacionales, y con los esfuerzos obtenidos aplicando la teoria de
primer orden.

Lo anterior nos abre un camino muy sencillo de comprobacién numérica,
calculando los desplazamientos en cabeza del edificio y verificar que no
superan H/750.

Faltara obtener el factor de pandeo a como se vera posteriormente, y
después la longitud de pandeo de la columna modelo:

Lo=L,=a*L
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4.4.-Longitudes efectivas de pandeo en las piezas comprimidas
(pilares).

Se conoce como carga critica la carga maxima que rompe el equilibrio y
produce la inestabilidad primera (el pandeo) de una pieza comprimida. Por
debajo de la misma el equilibrio y la estabilidad existen.

Se denomina longitud efectiva de una pieza comprimida, a la longitud de
otra pieza tedéricamente ideal, recta y biarticulada, que tenga la misma carga
critica que la pieza real considerada. Dicha longitud también se le denomina
en la practica longitud de pandeo. Coincide siempre con la distancia entre los
puntos de inflexion de su deformada.

Lo = Lp = a*L = B*L
Siendo:

L: longitud de la pieza real
Lo, Lp : longitud efectiva o de pandeo

a, B: coeficiente de transformacion o factor de longitud de pandeo

Pieza biarticulada a=g=1 —  Lo=Lp=L
Pieza biempotrada a=f=05 — Lo=Lpy=05L
Pieza empotrada-articulada a=f=07 — Lo=Lpy=0,7L
Pieza empotrada-libre a=f=2 —  Lo=Lp=2L

Sin embargo, no resulta facil determinar con precision en los casos
reales cual es la longitud de pandeo de las piezas comprimidas.

Téngase presente que, en general, las piezas forman parte de
entramados estructurales cuyo grado de traslacionalidad resulta dificil de
precisar, y cuyos vinculos extremos no responden de forma pura a las
idealizaciones que nos vemos obligados a realizar para abordar su calculo
tedricamente (empotramientos y articulaciones puras).

Veremos a continuacién como aborda el problema la EHE espafiola.

4.5.-Calculo de la longitud de pandeo de los pilares de hormigon
armado (EHE).

El célculo del factor a = B que permite estimar la longitud de pandeo del

pilar equivalente al que estamos analizando, con el objeto de poder
dimensionarlo teniendo en cuenta los efectos de segundo orden debidos al
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pandeo, la norma espafola EHE lo realiza siguiendo los trabajos de Jackson y

Moreland.
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Fig. 4.5.1. Factor de pandeo (a = B) en las estructuras de hormigén segun EHE.

En los abacos de la fig.4.5.1:

W : relacion de Y (E1/L)soportes @ Y (E1/L)vigas €n cada extremo Ay B del
soporte considerado.

b W N P Q

: soporte biempotrado

: soporte biarticulado

: soporte en ménsula

soporte articulado-empotrado

: factor de longitud de pandeo (Lo = Lp = a*L)

: soporte biempotrado con extremos desplazables

—
—
—
—
—

(Lo = 0,5L) (a = 0,5)
(Lo=1L) (a=1)

(Lo =0,7L) (a =0,7)
(Lo=2L) (a = 2)
(Lo=L) (a=1)
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Partiendo de L, = a*L, Jackson y Moreland proponen que se tome en las
piezas de los pérticos:

a=(0,64+1,4(Wa+Ws) +3WaWs) /(1,28 +2(Pa+ Ws) + 3 WaWs)

para las ESTRUCTURAS INTRASLACIONALES,

a= \/(( 7,5+ 4(Wa+We) +3WaAWe) /[ (7,5+Wa lpB))

para las ESTRUCTURAS TRASLACIONALES.

Los valores de Wa y Wg son unos factores de rigidez que tratan de
cuantificar el grado de vinculacién que poseen en sus extremos los pilares que
se analizan a pandeo.

El célculo de los valores W; se realiza dividiendo la rigidez de los
elementos horizontales que también confluyan en el nudo:

Wi = ( Y(Epi 1pi/L) | Y(Evi 1i/Lyi) )

Obsérvese que la expresion de Jackson y Moreland, al hacer intervenir
al médulo E, permite emplear mezclas de piezas construidas con materiales
distintos,

Veamos un ejemplo de calculo de W; para terminar de aclarar las cosas:
W= ( Y(Epi 1pi/Lp) | Y(Evi 1i/Ly) ) ;
Wi :(Z(Epl Ip1/Lp1) + Y (Ep2 1p2/Lp2) 1 Y (Evi lvaZLy1) + ) (Ev2 IV2/LV2))

IP‘ ' sz.

Tut, L Tva, Lvz
A

?

B

T

Fig. 4.5.2. Figura de referencia para el calculo de los factores W;.
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Lo que no queda claro en la norma EHE, es la forma de cuantificar la
rigidez a flexién de todos los elementos que de verdad pueden existir en el
nudo extremo de un pilar en la plante de un forjado, coaccionando su giro
extremo frente al pandeo.

Cuando existen vigas de canto acusadas en las direcciones, el tema se
clarifica, dado que sus elevadas rigideces relativas minimizan la influencia de
de los restantes elementos que puedan existir en el forjado.

El problema se plantea con los forjados planos, ya sean éstos de losas
macizas, reticulares o incluso forjados de viguetas, cuando se analiza el
pandeo en la direccion de las mismas donde no existen fisicamente vigas
aunque éstas sean planas. ¢ Qué rigidez se adopta en estos casos?: la norma
EHE no da ninguna respuesta al respecto.

Considerar un ancho eficaz de la placa en torno a tres veces el tamafio
del pilar o el ancho del pilar mas dos veces el canto de la placa, como seccién
de arriostramiento para determinar las rigideces EI, podria ser un criterio
razonable cuando se trata de forjados macizos o reticulares. Este ancho debe
reducirse en los pilares de esquina y medianeria, cuando se analice el pandeo
paralelamente a las fachadas, considerando dos veces el tamafio del pilar o el
ancho del pilar mas una vez el canto de la placa.

Con forjados de viguetas de tipo unidireccional, podria considerarse
como rigidez de arriostramiento al pandeo de los pilares, la rigidez que
proporcionan tres de ellas, las mas proximas a la cabeza de los mismos.

No tiene sentido entrar en el tema de si las secciones de hormigon se
encuentran fisuradas o que grado de fisuracion presentan, pues de hacerlo se
entraria en una dinAmica que no esta en consonancia con el grado de precision
del planteamiento propuesto. Por consiguiente, se operara en todos los casos
con las inercias brutas, ya que con ello no contradecimos la norma EHE.

No obstante, a titulo inicamente informativo, diré que algunos autores
recomiendan operar con la inercia bruta® de los pilares y la inercia mitad de la
bruta en los elementos horizontales si son de hormigén, para obtener una
longitud de pandeo mas acorde con la realidad; pero al existir las tabiquerias
en los edificios que falsean todas las previsiones que pueden hacerse al
respecto, la precision se convierte en una quimera.

Nota:

Bajo el punto de vista del andlisis global automatizado de la estructura
mediante programas de ordenador, se abren dos vias de ataque a un problema
tan complejo como es el que estamos tratando:

! Inercia bruta surge de operar con la seccién bruta, que es aquellaque resulta delas dimensiones
nominales sin deducir los huecos de armaduras.
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a) Fijar a priori con caracter genérico el parametro a con el que se desea

que sea analizado el pandeo de la pieza comprimida (L, = a*L ), dando a a

valores entorno a 0°5 si la estructura es muy rigida, entorno a 0’75 si la
estructura es del tipo normal intraslacional y entorno a la unidad o mayor si la
estructura es trasnacional.

b) Analizar y calcular globalmente la deformada de la estructura, para
determinar los puntos de inflexion que permitan fijar las longitudes de pandeo.
Este sistema, si bien es deseable y tebricamente muy atractivo, presenta serias
dificultades para su implantacion, dada la complejidad de formas y vinculos que
poseen las piezas en las estructuras reales.

La propuesta por Jackson y Moreland es un intento de simplificar el
problema, puesto que sus nomogramas han sido preparados considerando las
figuras de pandeo de soportes pertenecientes a porticos regulares (iguales
luces, alturas e inercias) y de gran nimero de pisos y vanos, en
comportamiento elastico y lineal. La aplicacion de sus teorias a los casos
reales solamente conduce a resultados aproximados.

5.-Célculo a pandeo de los pilares de hormigén armado segun la EHE.

NOTA IMPORTANTE: Fundamental tener siempre en la cabeza el
articulo 43° de la EHE. En este articulo viene una sintesis bastante completa
de todos los aspectos que se han tratado y tratardn a continuacion respecto del
pandeo. Estos apuntes han tratado de desarrollar todos los conceptos que
maneja la norma al tratar el estado limite ultimo de Inestabilidad (lo que
conocemos coloquialmente como pandeo), con el objeto de alcanzar a
comprender todas las variables que intervienen en él, en que medida y por qué.

Entiendo que estos apuntes llevan la suficiente carga teérica como para
gue, aquellos que los hayan leidojjj, puedan alcanzar a comprender y
desarrollar perfectamente todo lo referente al articulo 43° antes mencionado.

Aconsejo que tengais estos apuntes como libro de texto y el articulo 43°
como esquema del tema del pandeo (muy importante no perder de vista el
hecho de que el articulo de la norma es s6lo eso: un esquema, y no sustituye
en ningun caso la lectura detenida de estos apuntes).

5.1.-Introduccién.

Cuando nos enfrentamos al analisis y dimensionamiento de un pilar de
hormigén armado, simplificadamente se abren tres posibilidades.
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Fig. 5.1.1. Posibilidades de agotamiento y colapso de un soporte de hormigon armado.

1.

Cuando su esbeltez mecanica es A, £ 35 (en el caso concreto de
pilares de seccion rectangular es lo mismo que decir que su esbeltez
geométrica sea Aq < 10) los efectos de segundo orden que pueden
producirse sobre el mismo son despreciables, no existen sobre-
esfuerzos debidos a problemas derivados de posibles
inestabilidades. Podemos ir aumentando la carga P y el momento
gue produce debido a la excentricidad de primer orden que posea la
carga sobre el pilar P*eq, siguiendo la curva (1) de la Fig. 5.1.1 hasta
llegar al punto A, en el que se agota el material y el pilar colapsa.

La EHE en su articulo 43.5.“Coprobacion de soportes aislados” dice
gue: “...para soportes con esbeltez mecanica inferior a 35 (A, < 35)
pueden despreciarse los efectos de segundo orden y, en
consecuencia, no efectuar comprobacioén alguna en relacion con el
Estado Limite de Inestabilidad”

Existe una segunda posibilidad , cuando la esbeltez del pilar es
intermedia, en el que la deformacién que se genera (la flecha), por
efecto de los esfuerzos de primer orden, desequilibra la carga que
comprime al pilar y se engendra un incremento afiadido al momento
de primer orden:

M = P*eo — flecha (f) — M + AM = P*(eq + f) = P*eg + P*f

Nos movemos por la curva (2) de la Fig. 5.1.1, hasta que chocamos
con el punto B donde se alcanzan las posibilidades resistentes del
material en la seccién del pilar, y entonces se produce el colapso.

Finalmente existe una tercera posibilidad, curva (3), propia de los
soportes de esbeltez suicida, en los que de repente se produce su
colapso, estando las secciones de los mismos lejos del limite de sus
posibilidades resistentes analizandolas aisladamente. La rotura de
estos pilares se alcanza en un punto C, por pura inestabilidad.
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Afortunadamente, en el mundo de la edificacion, por puras
consideraciones de geometria constructiva, nos movemos en el rango de la
curva (1) y, todo lo més, a veces, siguiendo la curva (2), cuando forzamos
ligeramente el disefio de nuestros pilares en las plantas bajas, que suelen ser
las plantas que poseen alturas por encima de los tres metros.

No esta de mas advertir que la amplificacion de los esfuerzos en los
pilares de las plantas bajas, especialmente en las estructuras traslacionales,
por los efectos de pandeo, en definitiva, por las deformaciones afadidas de 2°
orden, pueden duplicar y triplicar las armaduras que corresponderia colocar al
pilar si estos efectos no se tuvieran en cuenta.

5.2.-Célculo de los pilares de esbeltez mecanica comprendida entre
35< An < 100.

5.2.1.-Flexién compuesta recta. (Método aproximado).

Este apartado solo es aplicable a pilares aislados y pertenecientes a
estructuras de tipo intraslacional, y también para pilares pertenecientes a
estructuras traslacionales con un nimero de plantas menor o igual a quince
(n=15), que tengan desplazamientos en su coronacion < H/750 obtenidos en un
analisis lineal con secciones brutas.

En los casos arriba mencionados cabe aplicar en su calculo a pandeo el
método aproximado que la norma espafiola EHE recoge en su articulo 43.5.2.
Los pasos a seguir para emplear este método son los siguientes:

. Obtener la longitud de pandeo del pilar aplicando los criterios de Euler
(biempotrado, biarticulado, empotrado-articulado, empotrado-libre,...) si
se encuentra aislado o con las formulas de Jackson y Moreland si
forman parte de una estructura

. Comprobar en el plano de pandeo correspondiente que se cumple
gue: A, <100

. El pilar, que sera de seccion y armadura constantes, debera
dimensionarse con una excentricidad total igual a:

ler=ee+e,>e]

€e : excentricidad de célculo de primer orden equivalente. Su valor es el siguiente:
Caso 1 — €e=0,6€e7+0,4€1 20,4€2 —> para soportes intraslacionales

Caso 2 —™ € =€2 —> para soportes traslacionales
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Fig. 5.2.1.1. Situacion tipica de soportes en estructuras de edificacion.
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€4 : excentricidad ficticia (sin significado fisico alguno) utilizada para representar los
efectos de 2° orden

€a=(1+0,12B)(&+ &)((h + 20€e)Ls*)/((h + 10€¢)50i.)

€1 : excentricidad de célculo minima de primer orden tomada con el signo que le
corresponda.

€2 : excentricidad de céalculo méaxima de primer orden tomada con signo positivo
h : canto de la seccién en el plano de pandeo considerado
Lp : longitud de pandeo del pilar

ic : radio de giro de la seccién de hormigén en la direccién considerada (eje
perpendicular al plano de pandeo que se esté considerando en la seccion)

& : deformacion del acero para la tension de calculo fyq,
& =f,q/Es resultando: &y =0.00174 (Acero B400) 6 &y =0.00206 (Acero B500)

& : pardmetro auxiliar para tener en cuenta los efectos de la fluencia

€ = 0,003 cuando el axil cuasipermanente no supera el 70% del axil total. Dicho
de otro modo, cuando hay mucha carga variable.

&€ = 0,004 cuando el axil cuasipermanente es mayor que el 70% del axil total.
Este es el caso de las estructuras convencionales de edificacién.

B : es un parametro que tiene en cuenta el factor de armado del pilar dado por la
formula:

B=(d-d)?/4i?
siendo is el radio de giro de las armaduras con relacién al eje perpendicular al plano
de pandeo que se esté considerando en la seccién.
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Para las armaduras mas frecuentemente utilizadas en la practica, el valor de 8 se
recoge en la tabla 5.2.1.1, siendo el valor de 1,5 el mas representativo en la

edificacion.

Disposicion de la armadura fse B
1 2
—(d—-d")"
3¢ 1,0
TR 3,0
1
—(d—-d")"
g 1,5

Tabla 5.2.1.1.Valores de 8 correspondientes a los soportes mas utilizados en la practica

5.2.2.-Flexién compuesta esviada. (Método aproximado).

A. Para pilares de seccién rectangular y armaduras constantes, se
podra realizar una comprobacion a pandeo por separado segun los
dos planos principales de flexién, si la excentricidad del axil se sitla
en la zona rayada de la figura que se adjunta.

— < 1/4

Fig. 5.2.2.1. Zona donde tiene que situarse el axil en las secciones rectangulares de los
pilares para poder calcular a pandeo de forma aproximada, primero en un plano y luego
en otro, obviando las particularidades de la flexion esviada.

LECCION 7

45




B. Si no se cumpliesen las condiciones anteriores, podra comprobarse
que el soporte se encuentra en situacion adecuada para hacer frente
a la flexion esviada y el pandeo, si se cumple la condicién siguiente:

Myg : Momento de calculo en la direccion x, en la secciéon critica de
comprobacion, incluyendo los efectos de 2° orden (considerando la
excentricidad adicional a la de ler orden en caso de que proceda en dicho
plano).

Myd : Momento anélogo al anterior en la direccién y.

Mxy : Momento maximo que resiste la seccion critica en la direccién x con las
armaduras que posea el pilar. Dicho de otro modo, momento ultimo de calculo
en dicha direccion.

Myu : Momento anélogo al anterior en la direccién y.

Si se dispone de un programa de dimensionamiento a
flexocompresion esviada, este procedimiento propuesto por la EHE
equivale a dimensionar la seccion para los esfuerzos Ny y los
momentos Myq Y Myq indicados anteriormente; es decir, con la eal
segun la direccion x y la ewtar SEgUN direccion y, calculados de manera
independiente, pero considerados después simultaneamente.

5.3.-Céalculo de los pilares de esbeltez mecanica comprendida entre
100< Ay, < 200. (Método general).

En esta tipologia de pilares, que afortunadamente no suelen presentarse
en la edificacién, debe aplicarse el método general de acuerdo con las bases
gue la Norma EHE establece en el articulo 43.2; bases que por otra parte, son
sumamente dificiles y complejas de aplicar.

Se debe realizar con los procedimientos analiticos 0 numéricos de
resolucién de las ecuaciones no lineales de la viga-columna en teoria de
grandes desplazamientos. (No teniendo la mas minima idea de que es esto,
nos damos cuenta de lo lejos que queda este método de nuestras limitadas
aspiraciones dentro del mundo del calculo de las estructuras).

Si se supone una cierta forma analitica de la deformada es posible
obtener simplificaciones que permiten llegar a soluciones aproximadas. La EHE
supone una deformada senoidal.
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Para tener en cuenta el Estado Limite de Inestabilidad debera
dimensionarse la seccién para una excentricidad total dada por:

€tot = lp*( €e t (O,ll-pz*l/rtotal) ) 2 e

€¢ : excentricidad de célculo de primer orden equivalente. Su valor es el siguiente:
Caso 1 — €. =0,6e2+ 0,4e1 20,4e —> para soportes intraslacionales

Caso 2 —™ =67 —> para soportes traslacionales

€1 : excentricidad de calculo minima de primer orden tomada con el signo que le
corresponda.
€2 : excentricidad de célculo maxima de primer orden tomada con signo positivo

Y : factor de forma de la seccion, definido como:

W=1+0,2(BL0°/ & icllr)

Donde I. es el radio de giro de la seccion de hormigon en la direccion
considerada.

Lp : longitud de pandeo del pilar

1/rtotar : Curvatura total de referencia, que es igual a:
riota = 1/r + 1/rs
Donde:

1/r : Curvatura de referencia para cargas de corta duracion, que es igual a:
1r = (2&/ (d-d"))*((1 + av) / (1 + av + 2(v - 0,3))

Donde:
£y = fyd / Es
V= Nd / Acfcd

a=4B(ee(d—d)+(01L,2&))/(d—-d")>
Donde:

B : factor de armado del pilar : (Ver tabla 5.2.1.1)
B=(d-d)?*/4is ,siendo is el radio de giro de las armaduras

1/r¢ : Incremento de la curvatura originado por la fluencia:
1Uri=(8vg/ (1 —1,4vg))*(ec/Lp)

Donde:
Vg es el axil reducido de las cargas cuasipermanentes con valores
caracteristicos.

Vg = Nsg Lp® / 10Ec I,
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Donde:

Nsg : axil caracteristico debido a las cargas cuasipermanentes.
I : momento de inercia de la seccién de hormigén.

E. : modulo de deformacién longitudinal del hormigon.

E. = 8500\3/fcm,j siendo femj = fex + 8 Mpa

Cuando tengamos flexién esviada con esta tipologia de soportes,
operando de la forma indicada podriamos sacar ey : segun la direccion x Y €tot
segun la direccion y y, conservadoramente, calcular a flexocompresién esviada el
pilar considerando simultdneamente ambas excentricidades, tal y como se
indico en el apartado 5.2.2 en su apartado B.

6.-RESUMEN DE COMO REALIZAR LA COMPROBACION DE
ESTRUCTURAS EN EL ESTADO LIMITE DE INESTABILIDAD.

. METODO GENERAL:

Corresponde al analisis de pandeo global de una estructura que se
realiza mediante aplicacion sucesiva de estados de carga proporcionales,
incluyendo posibles defectos iniciales, determinando para cada una de ellas los
autovalores del problema linealizado alrededor de los axiles o bien resolviendo
la trayectoria no lineal completa (incorporando los grandes desplazamientos en
todo el analisis) y determinando el primer punto limite del problema.

Evidentemente no se desarrollara en este curso, pero es importante
saber que esta ahi de cara a tener un esquema global mental de cédmo se trata
el pandeo.

. METODO APROXIMADO DE LA EHE PARA ESTRUCTURAS
INTRASLACIONALES.

Se puede realizar con los esfuerzos de ler orden (sin consideracion de
grandes desplazamientos) y comprobando cada soporte segun se ha planteado

en el punto 5 con los coeficientes de pandeo a anteriormente indicados para

estructuras intraslacionales.
Analizando los abacos de Jackson y Moreland (Ver Fig 4.5.1) se deduce que

para estructuras intraslacionales se cumple que: 0,5< a 1. Porlo que en

caso de duda siempre podemos fijar el coeficiente de pandeo en 1, estando en
cualquier caso del lado de la seguridad.
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. METODO APROXIMADO DE LA EHE PARA ESTRUCTURAS
TRASLACIONALES.

Se puede realizar con los esfuerzos de ler orden (sin consideracion de
grandes desplazamientos) y comprobando cada soporte segun se ha planteado

en el punto 5 con los coeficientes de pandeo a anteriormente indicados para

estructuras traslacionales, tan sélo para estructuras usuales que cumplan:
- numero de plantas < 15.
- Desplazamiento horizontal en cabeza del edificio < 1/750 de la altura
total H ante las cargas horizontales caracteristicas en teoria de
primer orden.

En caso contrario habré que aplicar el Método General.

Analizando los abacos de Jackson y Moreland (Ver Fig 4.5.1) se deduce
gue para estructuras traslacionales se cumple que: a 2 1.

7.-RESUMEN DE COMO REALIZAR LA COMPROBACION DE SOPORTES
AISLADOS EN EL ESTADO LIMITE DE INESTABILIDAD. (SE TRATA DE UN
RESUMEN DEL PUNTO 5.-Calculo a pandeo de los pilares de hormigdn
armado segun la EHE).

. Si los efectos de 2° orden son despreciables (en la EHE se considera
gue ello ocurre si la pérdida de capacidad portante de la seccién es
inferior al 10%) entonces no es necesario comprobar el estado limite de
inestabilidad.

. Para esbelteces mecanicas inferiores a 35 (A £ 35) no es necesario
realizar ninguna comprobacion de inestabilidad.

. Para esbelteces mecanicas entre 35 y 100 (35< An < 100) puede
aplicarse el Método Simplificado. (ver punto 5.2)

. Para esbelteces mecanicas entre 100 y 200 (100< A, < 200) se aplicara
el Método General. (ver punto 5.3)

. La norma EHE no admite esbelteces mecéanicas superiores a 200.
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ANEXO.- Conceptos generales acerca del pandeo.

Inestabilidad

ESTABILIDAD DE FPORTICOS

Limita¢ion de Desplazamisntos

La estabilidad del pérticos es el motivo
de las limiatciones de los desplazamientos
horizontales, para evitar comprobaciones

de segundo orden, (110 linealidad genlnet.rica)

P

F

PANDEO
GLOBAL

TFTF%M

SIMPLIFICACIONES

1.CARGA CRITICA TOTAL

2. FACTOE DE MAGNIFICACION
DEL MOMENTO LINEAL M

CARGA CRITICA TOTAL DE UNA TORRE

Per= (7.8 Elo/H) (1—0.38)

To= AXE( rigidez simplificada 8 cortante)
di= distancie de cada piler sl cdg del portico

B= 1-EI{Top)/Elo
FACTOR DE MAGNIFICACTION
. BD

M(tntal)_h{(l-lm)

D P
“/‘ _\_]il
M=FD
CICLO F Fi=FD/H F+Fi
1 ¥ F1 F+FL
2 F+F1 F2 F+F1+F2 F1=PD/H
SI N0 CONVERGE L4 SERIE DE

F,F+F1,F+F1+FZ EL PORTICO ES
INESTAHLE EN CONIUNTO

(PANDEO GLOBAL)

F1

PANDEO

LOCAL

F P

]

Per=Fi h/12.2Di ( POR CORTANTE]
Por,Fih,Di, se refieren a la
planta considerada. Siendco

i el desplazamiento relativo
entra cabeza ¥ base do un

pilar

En la NSCE—94
Per=0.10Fi h/Di
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a=a/H
K=M/a

Fenomenos de segundo orden

DESPLAZAMIENTO EN COROWACION ¥ MAGHIFICACICH DEL MOMENTO DE VUELCO (EFECTO P8y

DESPLAZAMIENTOS Y EFECTO F-2&
-Ml Iz M3 M4

Tolf=B+0 1+ T2+

MEM(I+b4 b+ )
Mf=M (1/1- b ) FACTOR DE MAGNIFIC ACTON

EIS'T EESPLI\ZAMIENTI IV HORIZONTAL PROVOCA EL DESCENTRANIENTO DE LAS CARGAS VERTICALES

EXCENTRICIDAD INDUCE UN MOMENTD DE VUELCO DE SEGUNDO DEDEN, QUE DESCENTRA
HUEYAMEWTE LAS CARGAS ¥ ASISUCESIVAMENTE.

SE ESTUDLA ESTE FPROBLENA WEDIANTE U FACTOR UI, NMAYORA EL MOWENTO INICTAL,
BASANDLNI'\S EN RIGIDEZ CONSTANTE ¥ POR L0 T&NTO PRI IONALTDAD WMOKEN TOS (DES FLAZMWTC
LLECG/A L PRPORCIONALIDAD ENTRE MORMENTOS, FACTD

A PARTIR DE 411 SEDEDUCE EL FACTOR DE AMPLIFIC ACION MEDIAMTEL 4 SUMA DE LA SERIE QUE HOS
D& EL MOWENTO FINAL EN FUNCION DEL [MICIAL.

3lb SE ACERCS & LA UNIDAD LA SERIE O CONVERGE ¥ LA ESTRUCTURS ES INESTABLE.
EN ESTEICTURAS MORMALES EL FACTOR DE MAGHIFICATTION SE SITUA EN TORMCO AL 10%,
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EJEMPLO 1. El pilar de la figura, correspondiente a una estructura que puede
considerarse como intraslacional, tiene las mismas condiciones de pandeo en
ambos planos y estd sometido a un esfuerzo axil mayorado de 1550 KN.
Obtener las armaduras necesarias con acero B400S, si se utiliza hormigén
HA25 y un recubrimiento de 4 cm.

,\l_at{}xdfn
3 n.
F Y
A &
4{}}({'\_1}/ \ 40x60
& m. 6 om.
40x40 4 m.
4 m.
¥

Solucién:

- La luz de célculo se define como la distancia entre los ejes de los
apoyos o elementos con los que se une. En este caso es de L=4 m.

- La longitud de pandeo se evalla mediante la formula para porticos
intraslacionales:

o QoA+ LA, +¥y) + 3P ¥y
L2842 ) + 3P W,

con lIJ = Z(EI/L)Soportes / Z(EI/L)vigas

0,4.0,4"  04.04°
_|_

o e e
P, =— 12‘-1‘1 _ 1-__1Jw —0.593 W, =0
0,4.0,67 N 0,4.0.6°
12.6 12.8
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5C 3 (
ﬂ,_(]ﬁ—l+l4({] 93+ 0)+3.0,5 )J“_“ 506

1,28 +2(0,593+0+3.0,593.0

Lo =&* L =0.596*4 =2,384 m.

- La longitud de pandeo se evalla mediante la formula para porticos
intraslacionales:

Y

con lo que la esbeltez mecanica del pilar viene dada por:
A=Lp,/i.=2,384/1155=20,64<35

luego no es necesaria la comprobacién a pandeo en este caso.

DIMENSIONAMIENTO DEL PILAR:

- Dimensionaremos el pilar con armadura simétrica para el axil dado y
utilizando el método simplificado de la norma con la excentricidad minima (2 cm
0 h/20) en este caso:

J'l

U,=085f,bd =0,8 :'1“

).(400-40)=2040KN

|—|.

- En nuestro caso se cumple que |Nd|>0 5Uo, luego la armadura viene definida
por:

= {\ , = ————+ — ¥ =
Tod-d d—d'

2040.036
—31+775-0.494. '?}U 72 20

j—f ..' ;H\"r{ / l'i?! ) -f.f
b

32

B

luego no hace falta armadura.

VAR _"_a'r’-,-",’ ) o 1\2—| - ) )
_048m, —0.57my o5 4N 2052120494 or=0,494
my — m, \d )
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my=(N,;—=05U,d—-d")=(1550-1020).0,32=169,6 KNm
n, —(L:ﬂ gd—=d)y—M,;-032U,(d—-25d")=
775.0,32—-1550.0,02 - U 32.2040(0,36-0,1)=4727KNm

Efectivamente, Uy es mayor que el axil luego el hormigén es capaz de absorber
todo el axil. Se dispone la armadura minima.

o T . R — R _ 2
Armadura minima de comprésion : U > 0,05N , = 775KN < 222 8mm

Cuantia geométrica minima : 0,004.400.400 = 640mm° < 4216

En cuanto a los estribos, al no haber momento se dispone la armadura minima:
5, <0,80d = 0,80.360 = 288mm.

y para poder tener en cuenta las armaduras a compresion:

s, <150 i, =15.16 =240mm.

y el didmetro minimo de los estribos:

2 16

min __ = dmm.
4

La cuantia minima seréa:

J'l

.\-.

—

hn

]

Tomamos estribos 6 cada 200 mm que equivalen a capacidad mecanica d:

162 (L«’-‘l({(]
1,15

4.0,20

= 349 7KN/m
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EJEMPLO 2. Comprobar el pilar anterior suponiendo que la estructura sea
trasnacional:

Solucién:

- En este caso, la longitud de pandeo se evallua mediante la férmula para
porticos traslacionales:

1]

L [ISH A P T L6, _ [15+4(0.593+0)+1,6.0,593.0 _
15+, +¥) 7.5+ (0,593+0)

lo=0*L=11*4=44m.

con lo que la esbeltez mecanica del pilar viene dada por:
A=1o/i.=4400/115,5=138,09 <35

luego es necesaria la comprobacién a pandeo.

- Dimensionaremos el pilar con armadura simétrica para el axil dado y

utilizando el método simplificado de la norma con la excentricidad definida en la
norma que viene dada por:

c

]
bt

=e,te;, >e
donde en este caso €2 es la excentricidad minima definida en la EHE de 2cmy

h+20e, I
h+10e, 50i.

e, =(1+0,125) e, +¢€)

Tomamos, por ser la armadura simétrica en ambas direcciones:
B=1.5

Desconocemos la relacién entre cargas cuasipermanentes y totales, por lo que,
para estar del lado de la seguridad tomaremos:

e=0.004
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Con todo ello tenemos todos los datos, con lo que:

. VA0 000 44002
e, =({1+0,12.1,5) il ID,'[’J(J&H('_th LG _4400, —=25,65mm.
: 200000 0.4+10.0,02 50.115,5

 =e,+e, =2565+20=4565mm.

- En nuestro caso se cumple que |[Nd|>0,5U, luego la armadura viene definida

por:
i i M , N Und
{_ g = {_ 7 = — = , —+ d — (¥ “{ , —
| Cood=d" 2 d—d
, o 2040.036
=70,76+775-0,485.- Wil o < ()
0,32

luego no hace falta armadura.

= b —UAT0m g {1— —HNJJ—UASS‘::(],«-'IM o= 0485

m,— ms

my = (N, —05U,)(d—d")=(1550—1020).0,32 = 169,6K Nim

my = 05N, (d —d") =M, —032U(d = 2,5d") =
—775.0.32—1550.0,04565—0.32.2040(0.36— 0.1) = 7.51KNm

Efectivamente, Uy es mayor que el axil luego el hormigén es capaz de absorber
todo el axil. Se dispone la armadura minima de forma idéntica al caso anterior.
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

1-.INTRODUCCION.

El proyecto de forjados de dimensiones habituales se rige por la Instruccion EFHE
vigente en la actualidad.

La funcién especial del forjado unidireccional es recibir las cargas verticales,
transmitirlas a las vigas, por éstas a los pilares y, por ultimo, a la cimentacion.

Ademas de esta, el forjado cumple otras funciones dentro de la estructura, entre
las que destacan:
- Dar rigidez transversal a las vigas
- Incrementar su capacidad resistente a flexion y torsion
- Solidarizar los entramados a nivel de cada planta
- Funcionar como grandes vigas horizontales frente a acciones de
viento y/o sismo.

1.1-.TIPOLOGIA:

In situ
— Losas macizas de hormigon

Su inconveniente fundamental es su elevado peso propio, que en edificios de
vivienda puede superar el 50% de la carga total. Sus ventajas son su sencillez de
armado y la facilidad de encofrado, actualmente en paises fuertemente
desarrollados

LOSA MACIZA

— Losas aligeradas (nervadas)

Es una evolucién del anterior, en el que mediante el uso de encofrados o de
bovedillas se reduce el peso propio. La capacidad resistente a flexiéon del forjado
es mucho mayor para momentos positivos que negativos.
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LOSA ALIGERADA

Parcialmente prefabricados
— Forjados con viguetas, bovedillas y hormigon “in situ”.

raunYe

a)

— Forjados con semiviguetas, bovedillas y hormigon “in situ”.

En estos forjados, hasta el endurecimiento del hormigdn vertido, la pieza
prefabricada debe resistir el peso propio del forjado mas las eventuales
sobrecargas de construccion, ello exige la disposicion de sopandas como apoyos

provionales.

b)

— Forjados con piezas en losas alveolares y hormigon “in situ” y otras
soluciones.

b)

QYOO OOYO;

c)
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HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

2. ESTABLECIMIENTO DE LOS PORTICOS Y FORJADOS (CANTOS)

Porticos Planos

2.1-.DISENO
— Plantear una modulacion basica que recoja:

* Lineas maestras del proyecto.

» Exigencias fundamentales del tipo estructural (econémicos, tecnologia
disponible...)

— Ante acciones horizontales la respuesta (M, T, d) decrece proporcionalmente al
namero de soportes.

— El coste de los pilares de acero es el triple que el de los pilares de hormigdn.
— Los poérticos deben ser planos y no serpenteantes.

— Conviene que los porticos sean paralelos, para no complicar la ejecucién de los
forjados.

— Un esquema sinuoso y con muchos brochales indica que el sistema estructural
no es el mas apropiado.

— Con vigas de canto, disponer el forjado en la direccion de menor luz. Con vigas
planas disponer el forjado en la direccion de luz mayor.

— Plantear desde el comienzo las soluciones constructivas (retranqueos,
albaiileria...).

Se recomienda:

-Disponer el forjado de toda la planta con los nervios orientados en una sola
direccion.

-Elegir el mismo canto para toda la planta.
-Tratamiento de bordes en huecos y perimetro.

2.2- PREDIMENSIONADO

2.2.1- FORJADO:

En los forjados de viguetas con luces menores que 7m? y en forjados de losas
alveolares pretensadas con luces menores que 12m? y sobrecargas no mayores
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que 4KN/m?, no es preciso comprobar la flecha, siempre que el canto total h sea
mayor que hpi, dado por:

hmin = 61'62'L/C

donde:

&1 =V(a/7)

q = carga total, en KN/m?

5, = (L/6)Y*

L = luz de calculo, en m

C = coeficiente

en el caso de voladizos C = 6 si el forjado recibe la carga de tabiques o muros
=9 en otros casos

COEFICIENTES C
Tipo de forjado Tipo de carga Tipo de tramo
Aislado | Extremo | Interior |

Viguetas armadas Con tabiques o muros 17 21 24
Cubiertas 20 24 27
Viguetas pretensadas Con tabiques o muros 19 23 26
Cubiertas 22 26 29

Tipo de forjado Tipo de carga Tipo de tramo

Aislado | Extremo | Interior

Losas alveolares pretensadas(1)| Con tabiques o muros 36 - -

Cubiertas 45 = =

2.2.2-VIGAS :

— Utilizacién de prontuarios para estimacion de momentos (Ver fig. 1.1, 1.2, 1.3,
1.4)

—Vigas de canto
*h=2b
« Canto = L/12 - L/15
« Momento reducido p = Md/(Uo-d) = 0.2 — 0.30

—Vigas planas
* Anchos de 30 a 80 cm
* Momento reducido p = 0.30 — 0.35
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Predimensionado de vigas

CALCULDS ESTRUCTURALES EN VIGAS

VIGAS CONTINUAS

Fig. 1.1. Estimacion de momentos en vigas.

Predimensionado de vigas
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Fig. 1.2. Estimacion de momentos en vigas.
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Predimensionado de vigas
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Fig. 1.3. Estimacion de momentos en vigas.

Predimensionado de vigas
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Fig. 1.4. Estimacion de momentos en vigas.

LECCION 8

10



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

3-.FORJADO DE LOSA MACIZA (UNIDIRECCIONAL)
3.1-.PARTICULARIDADES EN EL DIMENSIONAMIENTO
3.1.1-.DIMENSIONAMIENTO A FLEXION

Se aplicara lo visto en el apartado de célculo a flexion. Donde exista armadura de
flexion longitudinal, bien sea de momentos positivos 0 negativos, debe disponerse
una transversal que cubra un momento flector en esa direccién igual a “I/5” del
momento flector longitudinal. La armadura longitudinal se coloca normalmente en
posicion exterior a la transversal.

3.1.2-. DIMENSIONAMIENTO A CORTANTE, FISURACION Y
DEFORMACIONES.

Se aplicara lo visto en los respectivos apartados de célculo a cortante, fisuracion y
deformaciones.

3.2-. ANCLAJE

Casos de anclajes:
a) Anclaje en viga de fachada:
a-1) Armadura de momentos negativos

El anclaje se cuenta a partir del eje del apoyo. Llamando c¢ al recubrimiento
necesario tenemos:

. b .
Si: byt S 3" c: Anclaje recto
Si: 07 8;,, s 52_’_ c<t,,, Anclaje con patilla normalizada
Si Anclaje con prolongacion recta vertical.
|
A (A
. J
eh | I
]b/z llblz | 'b/z ib/2|,
a) b) c)

El radio r es el de doblado en el general, no el de patilla. La longitud |;, de forma
aproximada vale:
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¢ -0,7(:?,_,_,,3, --121+ c) +4¢

a-2) Armadura de momentos positivos

Despreciando la rigidez a torsién de la viga, supone que el apoyo extremo es un

simple apoyo.

+

v, (1-%
" Vd 1] 2
f-ebM'A_'f— e-!b'"ﬂ'_Af—_
sJ yd s J yd

Es aconsejable mantener para I’ los valores minimos:
=100
I’=100mm

b) Anclaje en vigas interiores o muros de hormigén:
b-1) Armadura de momentos negativos

No existe anclaje, son armaduras pasantes

vyl ; —.
A '+l_‘h ¥ +|._'“_
A
a) b)

b-2) Armadura de momentos positivos

vV, - o

fap . 09d
’ ;4: fyd
Es aconsejable mantener para I’ los valores minimos:

=60

I’=60mm

c) Anclaje en muro extremo de hormigon.
c-1) Armadura de momentos negativos
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Si el muro contintia por encima del forjado se anclaria igual que en el caso a-1), en
su defecto, la armadura del forjado debe solaparse con la del muro.

—
b L 2
T a4
| 3 N+
4 4
a) b)

c-2) Armadura de momentos positivos
En este caso se calculara de igual forma que en caso b)

3.3-. ESQUEMAS TiPICOS DE ARMADO

@ ] @
l_' L_L |—"'- I
| N - - - - I
| [Toe leweos | | [2a  [ose@s | [Te ; [a.z.fzm
lg_‘__._”'__;__g_s____z_r___——_ Dr__
D2 @ ge 9’ . ZIQ

Para el caso de forjados de sobrecarga de uso no superior a 2KN/m? ni a la
tercera parte de la carga total, puede eliminarse la necesidad de dibujar los
diagramas de momentos para determinar los puntos de corte de las armaduras,
adoptando el esquema estandar siguiente:

TRAMO EXTREMO TRAMO INTERIOR YOLADIZO
>021dl.
. Le >0.3L >0,25L >0,25L

| €02L | >02Lg [>0,15L |¢°.2|. I >015L J'o.ﬁl.gl
* 29 | 2¢ | 2¢
: —* -
‘]:LJ Ll J L 1

Le L Lo |
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4- FORJADOS NERVADOS (UNIDIRECCIONALES)
4.1-.SECCION TRANSVERSAL
Es recomendable que el ancho b de los nervios no sea inferior a 70mm ni a la

cuarta parte del canto total del forjado. El perfil de la seccién transversal debera
cumplir lo indicado en el esquema siguiente:

-+_a $ min. 40 mm d el doble del
i

" f tamafio mdximo del drido
L I
—

Lﬁ_ﬁr f
ho 2 —

6
Loy

4.2- PARTICULARIDADES EN EL DIMENSIONAMIENTO
4.2.1-.DIMENSIONAMIENTO A FLEXION

Se aplicara lo visto en el apartado de calculo a flexién, especialmente lo referente
a la seccidén en T, incluso lo relativo al ancho eficaz de la cabeza de compresion
(ver Leccion 5 punto 7).

Frecuentemente, el bloque comprimido en el estado limite Ultimo tiene una
profundidad inferior al espesor minimo de la losa superior y la seccion puede ser
calculada a momentos positivos y negativos como una seccion rectangular de
anchos by by, respectivamente.

En otros casos, la seccién esta mas intensamente aprovechada a momentos
positivos y el bloque comprimido afecta a una zona de definicibn geométrica mas
complicada:
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'5!@ 5{" 085fcq R 0,0035
> =)
C=Acy-085tcg i

= g A’
Us ci
a) b) c)

En este caso, el procedimiento consistiria en ir eligiendo valores de y, variando por
incrementos de centimetro en centimetro, utilizando el método del diagrama
rectangular.

4.2.1.1- ARMADURA DE LA LOSA SUPERIOR

Normalmente se establece con caracter obligatorio la disposicion de una armadura
en la losa superior, en sentido transversal a los nervios de area As en cm? por
metro de ancho de forjado.

500e 2.000
<

4,2
fyd fyd

donde e es el espesor minimo de la losa en cm. En sentido paralelo a los nervios
debe disponerse un area mitad.

Tabla de valores de As

Area A, en mm°/m
Espesor e en cm B-400 B-500

<4 56 45
5 70 56
6 84 68
7 98 79
8 112 920
9 126 101
10 140 113

La importancia de esta armadura en la calidad del forjado es muy grande y en
cambio su coste es relativamente pequefio. Dicha armadura reduce la fisuraciéon
por retraccion y temperatura, reparte las cargas puntuales, absorbe flexiones
transversales imprevistas evitando la fisuracion de los tendidos de yeso, solidariza
las plantas frente a acciones horizontales, etc...

4.2.2-. DIMENSIONAMIENTO A CORTANTE
Se aplicara lo visto en el apartado de cortante, en caso de ser necesaria armadura

de corte, los nervios han de calcularse como vigas, los estribos pueden adoptar
las siguientes formas:
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4.2.3-. FISURACION Y DEFORMACIONES.
Se aplicara lo visto en los respectivos apartados de fisuracién y deformaciones.
4.3-. ANCLAJE Y ESQUEMAS TiPICOS DE ARMADO

En general se rige lo expuesto para las losas macizas.

5-.FORJADOS DE VIGUETAS SEMIRRESISTENTES
5.1-.SECCION TRANSVERSAL

Se ha de cumplir las especificaciones citadas en el caso del forjado nervado,
excepto en lo referente a la relacién entre hg y a que es hp=a/8 en caso de emplear
bovedillas resistentes.

Para momentos negativos:

La seccion se encontraria fisurada en su parte
superior, con lo que trabajaria la armadura
superior a traccion y el hormigén del nervio a | b —
compresién, con una seccion correspondiente al
ancho del nervio by y el canto del forjado.

Para momentos positivos:
La seccion se encontraria fisurada en su parte
inferior, trabajaria la armadura de las viguetas a
traccion mientras que la capa superior del forjado
lo haria a compresion, contandose como una
seccion en T, con ancho b.

Las bovedillas, sean aligerantes o resistentes, han de resistir una carga lineal,
paralela a las viguetas y actuando en el centro de la bovedilla, de 1KN por
bovedilla.

5.2-.CALCULO DE ESFUERZOS

- Durante el hormigonado
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La vigueta prefabricada funciona como una viga continua, con luces entre
sopandas y carga debida a su peso propio.

- Una vez descimbrado:

Son los debidos a su peso propio mas las restantes cargas permanentes
actuantes y las sobrecargas, trabajando ya el forjado como seccion compuesta y
con las luces entre vigas.

5.3-.PARTICULARIDADES EN EL DIMENSIONAMIENTO
5.3.1-.DIMENSIONAMIENTO A FLEXION

-Durante el hormigonado

Los esfuerzos actian sobre la vigueta aislada, en el calculo a momentos positivos
no hay ningun caracter especial. En cuanto a los momentos negativos, si la
vigueta es de celosia, usualmente no se dispone de armadura en la cara superior

de la vigueta, por lo que el calculo suele hacerse como pieza de hormigdén en
masa, aceptando bajo el momento Mq una tension de traccion por flexién:

fcl;ﬂe.\' =037? f?k

-Una vez descimbrado

El problema es idéntico al de los forjados nervados.
5.3.1.1--ARMADURA DE LA LOSA SUPERIOR

Rige integramente lo expuesto en el caso de los forjados nervados.
5.3.2-. DIMENSIONAMIENTO A CORTANTE

Se procederd segun lo expuesto en el apartado de cortante, con el calculo de
esfuerzo de acuerdo a la férmula:
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Vd S Vu = 2fcvbwd
Puede emplearse, previa justificacion experimental, la férmula:
Vu = (1,6-d)-(1+50p)fey-bw-d

con fo, = 0,16Vf.4, donde b, es el ancho de la seccién en el nivel de comprobacién
y donde d se expresa en metros y p=(As/bw-d)-(f,x/400)

5.3.3-. FISURACION Y DEFORMACIONES.

Se aplicara lo visto en los respectivos apartados de fisuracién y deformaciones.

5.4-. ANCLAJE Y ESQUEMAS TIPICOS DE ARMADO

En general se rige lo expuesto para las losas macizas, con unas particularidades
en lo que refiere al anclaje de la armadura de momentos positivos.

mulul;

SECCION A-A

6-. CALCULO DE ESFUERZOS EN FORJADOS UNIDIRECCIONALES
6.1-. GENERALIDADES

Para el calculo de los esfuerzos en los forjados unidireccionales se utilizan
principalmente dos métodos:

1) Métodos basados en el célculo lineal.

2) Métodos basados en el célculo no lineal.

Los métodos basados en el célculo no lineal resultan preferibles tanto por la mayor
sencillez de los calculos como por su mayor concordancia con la realidad
estructural de los forjados en la mayoria de los casos.

Las instrucciones EHE y EF han adoptado un criterio practico simplificado que
consiste en calcular el forjado suponiendo que el apoyo es un simple apoyo, y
después dimensionar el forjado para un momento negativo de apoyo igual en valor
absoluto al 25% del positivo de vano obtenido en la hipétesis de simple apoyo. El
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método es suficientemente seguro y parte naturalmente de consideraciones de
readaptacion plastica.

6.2-.COMBINACIOINES DE ACCIONES

En general, el calculo de un forjado requiere considerar tres hipétesis cuando las
desigualdades de luces y la relacibn g/g de sobrecarga de uso a carga
permanente son importantes.

5 - N FaX P
l Ly Lz .L La _L L4__ "L
” mix 3 *Yqg max: Q}M

RSO CEOFTHRAN Wﬂ [T HEH'IHHI]HHTTQHHI%

a)

—

D’. ok - n*‘l’q i ﬂ]IN-‘ﬂ'l (Tumh B Yq mia' Q) kN/MY (Yo @ * Yg e 3 ) KN/M)

[Tnm 0* Yo mis- Q) KN/mM nam‘ﬂ"‘qu q) kN

eI T ettt T e

c) /5

a) Carga permanente mayorada mas sobrecarga mayorada en todos los
vanos

b) Carga permanente mayorada mas sobrecarga mayorada en vanos impares
y carga permanente mayorada en vanos pares.

c) Carga permanente mayorada mas sobrecarga mayorada en vanos pares y
carga permanente mayorada en vanos impares.

Asi se obtienen las hipétesis:
a) Maximos momentos en apoyos
b) Maximos momentos de vano en vanos impares
c) Maximos momentos de vano en vanos pares.

6.3-. METODOS BASADOS EN EL CALCULO LINEAL

6.3.1-. METODO SIMPLIFICADO DEL AMERICAN CONCRETE INSTITUTE
(ACI)

Requisitos para aplicar el método:
a) forjados con dos o0 mas vanos
b) entre dos luces adyacentes, la mayor no excede a la menor en mas del
20%
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c) cargas uniformemente distribuidas
d) sobrecarga viva inferior a tres veces la carga permanenente.

Los momentos flectores son los establecidos en el siguiente esquema:

FORJADOS CON APOYOS EXTREMOS
SIMPLEMENTE APOYADOS

PLJ

DOS VANOS {_-L; _"& -Ch
J‘—— —J‘——L:

P, 2, 2
e S A
Fay %:’ pay p‘% AN R AN

.L Ly ..I: L:-—L-u Ls —.L

FORJADOS CON APOYOS EXTREMOS
EMPQOTRADOS EN VIGAS DE BORDE

) .k P
N R S
?'!.31 PL
5 Ly ) S
1
%'-?: P & g D
| S S N S -

NOTA: - Ly, Lz,Ly..., SON LAS LUCES LIBRES DE CADA VANO.

Ly INDICA LA SEMISUMA DE LAS LUCES LIBRES DE LOS DOS VANOS
CONTIGUOS AL APOYO CONSIDERADO.

Para los esfuerzos cortantes se adoptaran los isostaticos excepto en el apoyo
interior de los vanos extremos en los que se tomara 1.15 veces el isostatico.

6.4-. METODOS BASADOS EN LA READAPTACION PLASTICA

En forjados hiperestaticos, los diagramas de esfuerzos a cubrir mediante la
capacidad resistente aportada por el conjunto hormigén-armadura, pueden ser
muy diferentes, siendo todos resistentemente y funcionalmente validos, si la
fisuracion que aparece para la distribucion de esfuerzos elegida no es perjudicial
para la durabilidad del forjado ni para el comportamiento de los revestimientos.

La Instruccion EF permite una redistribucion mayor, consistente en reducir, como
maximo, el valor del momento de apoyo hasta igualarlo al de vano.
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6.4.1-. METODO DE LA INSTRUCCION EFHE

Requisitos para la aplicacion del método:
Forjados de viguetas:
a) canto total no superior a 50cm.
b) luz de cada tramo no superior a 10m.
C) separacion entre ejes de nervios no superior a 100cm

Forjados de losas alveolares pretensazas:
a) canto de losa prefabricada no mayor de 50cm.
b) luz de cada tramo no superior a 20m.
c) anchura de elementos resistentes no superior a 140cm, para losas sin
armadura de reparto, ni 250cm para aquellas que dispongan de esta
armadura.

Se admite para forjados que el grado de plastificacion llegue a igualar los
momentos de vano y de apoyo.

El célculo en los vanos extremos ha de hacerse suponiendo articulacién en los
apoyos extremos y de todas formas ha de cubrirse en ellos un momento no menor
de 0,25 veces el obtenido para el vano, en la hipotesis de extremo articulado.

Para el vano extremo, suponiendo articulacion en A, la condicion de igualar los
momentos de vano y apoyo es de deduccién inmediata y conduce en el caso de
carga uniforme a:

M, =B 2 ] PE = -0,086 P2~ - LF
11,6

M, =[i V2| Pee=0086 Pe= PP
P 11,6

Valores que, referidos al isostatico Mo = (1/8)-P-I? del vano conducen a K, = 0,69,
Ka =-0,69, My=-0,69 Moy M, = 0,69 Mg
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En vanos interiores resulta directamente Kyg =-0,5, K4 =-0,5yK,=0,5y
Mﬂd =Mﬂf= 'P_az= ‘0,50 MG
16

M, =L _o0s50m,
16

v

En el caso particular de voladizos, si en una hipétesis de carga determinada el
momento de éste es igual o superior a 0,5 My del vano, éste se considera como
interior. En tal caso, M, = 0,5 MO, M4 = 0,5 My en lugar de 0,69 My y -0,69 My que
le corresponderian como vano extremo. En cada apoyo intermedio se tomo como
momento el mayor de los resultantes para los dos vanos adyacentes.

6.5-. PUNTOS DE CORTE DE LAS BARRAS DE LA ARMADURA
6.5.1-. METODOS BASADOS EN LA READAPTACION PLASTICA.

a) Vano extremo con apoyo simple en borde y momentos iguales en vano y apoyo:

TOLzl* 0s MT )

A

4 L
jxsm 05 ui JL—‘?‘-
" ALY

{ | oz |

L
T
b) Vano intermedio con igualdad de momentos en vano y apoyos

N(.

N/

.ﬁq._

| L L

c) Caso de forjados de un vano o de varios calculados como isostaticos

Si todo son apoyos, el momento en los vanos sera el isostético. Debe cuidarse la
existencia de empotramientos imprevistos, como por ejemplo la colocacién de un
muro sobre el apoyo del forjado, sobre el que se produce un momento negativo.

LECCION 8 22



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

En el caso de forjados de un solo vano con vigas de borde o muros construidos
monoliticamente con el forjado, puede tomarse como momento de vano 0,9 Mg y
como momento de empotramiento -0,25 Mo.

o
f

Y [ —
Im____.___,h______/_ji

|
1

También esta la posibilidad de calcular forjados de varios vanos suponiéndolos
simplemente apoyados. Segun la Instruccién EF, el momento en vano debe ser Mg
y debe cubrirse en apoyos 0,25 M.

'025”0‘ - 0.25“91 "0.25”03 -O.ZSMQJ 'O.ZSMQJ,

\ A A N

MO&

Mo Moy

Debe recordarse que la necesidad de cubrir un momento minimo en el
empotramiento del forjado en vigas, no se refiere solamente a los vanos extremos
en vigas de borde, sino a cualquier enlace monolitico a vigas, incluidas las
interiores.

6.6-. CALCULOS RELATIVOS A LOS ESTADOS LIMITE SEGUN LA EFHE Y LA
EHE

6.6.1-. SOLICITACIONES NORMALES

Tanto en los forjados de viguetas como en los de losas alveolares pretensadas,
las secciones sometidas a solicitaciones normales se calcularan seguan lo
establecido en el articulo 42 de la EHE, recogido en el la leccion 5 “tensiones
normales”.

6.6.2-. CORTANTE

6.6.2.1-. FORJADOS DE VIGUETAS

Comprobar que no se produce agotamiento por compresion oblicua en el alma, ni
por traccion oblicua.
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a) en el borde del apoyo: Vg4<Vu1 sélo en piezas con armadura transversal
b) a un canto util del borde de apoyo: V4=V,

donde:

V4 = esfuerzo cortante de calculo

V1 = esfuerzo cortante de agotamiento por compresiéon oblicua en el alma
V2 = esfuerzo cortante de agotamiento por traccion en el alma

Vu1 = 0,3fcq-bo-d-(1+cotga)

donde:

f.q = resistencia de calculo del hormigdn a compresion
bo = ancho minimo del nervio

d = canto util del forjado

a = angulo de la armadura respecto al eje de la pieza

Para el calculo de V,, se aplicaran los apartados 44.2.3.2.1 y 44.2.3.2.2 de la
EHE, no obstante en forjados de viguetas sin armadura se puede adoptar:

Vo = 0,16-Vfsq-bo-d

En forjados de viguetas sin armadura y siempre que se cumpla lo establecido en el
Anejo 6 de la EFHE se puede adoptar la siguiente expresion, aplicable sélo a
forjados con viguetas suministradas con certificado de garantia del fabricante:

Viz = 0,32-Vfeq-bo-d
En forjados con armadura transversal:
Viz = 0,16-Vfeg-bo-d+0,9-d-ZA,-f,q 4-(SENGI+COSQ)

donde:

f.q = resistencia de calculo del hormigdn a compresion

bo = ancho minimo del nervio

d = canto util del forjado

a; = angulo de las familias de armaduras transversales respecto al eje de la pieza
fyo,d = resistencia de célculo a traccion del acero de la armadura transversal.

A, = area de cada una de las familias de armadura transversales, por unidad de
longitud de nervio.

En la comprobacion a un nivel con un ancho b se adoptara como resistencia la
gue corresponde al hormigon de dicho nivel, y cuando la seccién corte a dos
hormigones se tomara, bien el ancho del prefabricado con su resistencia, bien el
ancho total con la resistencia del hormigdn vertido en obra, siempre que el
hormigon “in situ” tenga menor resistencia que el elemento prefabricado.
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. Sin
intervencién 7
del
amadura

|

Con
intervencion 9 vano
dela
amadura

cotas en ¢m

En los forjados de viguetas armadas con armadura basica, puede considerarse la
colaboracion de la celosia para la comprobacion a cortante, tomando como ancho
del nervio el correspondiente a una profundidad mayor o igual que 20mm por
debajo del redondo superior de la celosia. Asimismo debera comprobarse el nervio
sin la colaboracion de la celosia con el menor ancho del nervio entre 20mm por
debajo del redondo superior de la celosia y la cara superior del forjado.

6.6.3-. PUNZONAMIENTO

Si existen cargas concentradas importantes debe comprobarse la resistencia a
punzonamiento del forjado.

6.6.4-. FISURACION

La comprobacién de las condicione de fisuracidon se realizara segun lo establecido
en el articulo 49 de la instruccién EHE.

En los forjados con viguetas armadas y pretensadas, tanto en la losa superior
hormigonada en obra como en los elementos prefabricados, se calculara la
abertura de fisura mediante el método general de calculo definido en el apartado
49.2.5 de la EHE

6.6.5-. DEFORMACION

6.6.5.1-.LIMITES DE FLECHA

a) la flecha total a tiempo infinito no excedera al menor de los valores L/250 y
L/500+1cm

b) para forjados que sustentan tabiques o muros de particion o de cerramiento la

flecha activa no excedera al menor de los valores L/500 y L/1000+0,5¢cm

donde:
L = luz del vano, en caso de voladizo L = 1,6 veces el vuelo
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6.6.5.2-.CALCULO DE FLECHAS

En estructuras donde la deformacion se prevé importante como
consecuencia de grandes luces, pudiendo afectar a la funcionalidad o estética de
la misma, es necesario comprobar el estado limite de deformacion.

Para el calculo de las deformaciones han de considerarse las hipétesis de
servicio establecidas en la misma norma con los coeficientes de seguridad
correspondientes a estados limite de servicio (Art. 12.2).

Podemos distinguir entre las deformaciones producidas por efecto de las
cargas (incluidas las deformaciones impuestas como las de temperatura), las
debidas a retraccion y fluencia y las debidas a la relajacién de las armaduras.

Ademas debe distinguirse entre flecha instantanea debida a la actuacién
inmediata de las cargas y la flecha total a plazo infinito que se produce como
consecuencia de todos los efectos anteriores. También se habla de flecha activa
respecto de un elemento como la total en el mismo respecto de la situacion de
proyecto, menos la producida hasta el instante en que se construye el elemento.

Los valores maximos admisibles en las flechas dependen del tipo y funcién
de la estructura, de las condiciones funcionales en las que ha de trabajar y de las
condiciones que pueden imponer otros elementos descansando sobre ella.

A falta de exigencias mas precisas, en edificaciones normales, se puede
establecer como valor limite indicativo L/250, mientras que para evitar las
fisuraciones en tabiquerias se puede definir como valor limite de la flecha activa
(después de la construccion de los tabiques) como L/400 y nunca superior a 1 cm.

6.6.5.3- CALCULO DE LA FLECHA EN ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION
Y TORSION.

El método general consistiria en calcular la flecha paso a paso, aplicando
las distintas etapas de carga y considerando la situacion mas apropiada
(pequeiios o grandes desplazamientos, comportamiento lineal o con fisuracion o
con plastificacion, etc.) y afiadiendo las correspondientes a retraccion, fluencia y
relajacion. ESTE ANALISIS SOLO ESTA JUSTIFICADO EN SITUACIONES
DE GRAN RESPONSABILIDAD O DE GRAN COMPLEJIDAD.

El método simplificado se aplica a vigas y losas de hormigdn armado. En él
la flecha se considera suma de la flecha instantanea mas la flecha diferida debida
a las cargas permanentes.

Segun la norma EHE no sera necesaria la comprobacion de flecha cuando
la relaciéon L/d sea igual o superior a lo establecido en la Tabla 3.1.1 que
corresponde a elementos normales de edificacion con acero B500S.
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Sistema estructural Elementos Elementos

fuertemente armados débilmente armados
(p=A,/byd =0012) | (p=A,/byd =0,004)

Viga simplemente apoyada. Losa uni o 14 20
bidireccional simplemente apovada
Viga continua en un extremo. Losa 18 24
unidireccional continua en un solo lado
Viga continua en ambos extremos. Losa 20 30
unidireccional continua
Recuadros exteriores y de esquina en losa 16 22
sobre apovos aislados
Recuadros interiores en losa sobre apoyos 17 25

aislados

Tabla 3.1.1. Relaciones L/d en elementos estructurales de hormigdén armado sometidos a flexion
simple.

NOTA: Usualmente los elementos fuertemente armados se identifican con las
vigas y los débilmente armados con las losas.

Las cuantias de la tabla se refieren a cuantias estrictas de dimensionamiento y no
a la realmente existente que, en general, sera mayor.

Para cuantias intermedias puede interpolarse entre los valores de la tabla.
6.6.5.4-.CALCULO DE LA FLECHA INSTANTANEA:
Se define como inercia equivalente de una seccion el valor:
‘M, Y|
-- ] I, <1,
;'1’;{“, J !

s N /

i j-f { ' '
I, =\ L +|1-

\. j! a / \.

M3 el momento flector maximo aplicado a la seccién hasta el instante que se evalia la
flecha.

Mf el momento nominal de fisuracion de la seccién que se evalta mediante: Mi=f¢ 1*Wy,

feer la resistencia a flexotracciéon del hormigon que puede suponerse igual a:
fon = 0,37 (fo)™®
Ib, Wp son lainercia y el médulo resistente de la seccién bruta®
I+ es el momento de inercia de la seccién fisurada® en flexiéon simple. Se calcula asi:

! Seccién bruta esla que resulta de las dimensiones nominal es sin deducir los huecos de armaduras.

2 Seccion fisurada es la que resulta de considerar la zona de compresion del hormigén més las armaduras
multi plicadas por € coeficiente de equivalencian = Es/ E. (siendo Ey E. los médul os de elasticidad del
aceroy del hormigdn respectivamente.
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SECCION RECTANGULAR (SECCION FISURADA)
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J |3
Siendo:
n=Es/E,
pP1=As/bd
p2=As/bd

La flecha instantdnea se evalla considerando un elemento ficticio de

seccion constante con rigidez igual a la anteriormente calculada para una seccion

. , ;- ., . , 3
de referencia, y modulo elastico del hormigon el instantaneo (E. = 10000\/fcm,j) y
aplicando las férmulas de la Teoria de Estructuras Lineal.

La seccion de referencia se define como la siguiente:

— Para elementos simplemente apoyados o tramos continuos la seccion central.
— Para elementos en voladizo la seccidn de arranque.

6.6.5.5- CALCULO DE LA FLECHA DIFERIDA:

Las flechas diferidas debidas a retraccion y fluencia se pueden estimar
multiplicando la flecha instantanea por el factor:

con gun coeficiente que depende de la duracién de la carga y que toma los
valores siguientes:
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- 5 0 mas afos: 2,0
- 1 afo: 1.4
- 6 meses: 1,2
- 3 meses: 1,0
- 1 mes: 0,7
- 2 semanas: 0,5

y p' la cuantia geométrica de la armadura de compresion: p'= A5/ b

7. DISPOSICION DE ARMADURAS

7.1- ARMADURAS LONGITUDINALES:

 La armadura longitudinal cumplira lo especificado en el punto 10 de la Leccion 5.
7.1.1-. FORJADOS CON VIGUETAS ARMADAS

La armadura longitudinal inferior serd al menos de dos barras, con una seccion

total As que cumpla:

Si el calculo conduce a una armadura b,df.y  entonces disponer:

yd

As <010

As min = {1,5—4,55 Aslya }As
: b, df
En forjados de viguetas armadas, tanto para momentos positivos como negativos
en apoyos interiores en continuidad, la armadura As debe cumplir ademas la
condicion:
As = B byh
donde:
bo = ancho de la seccion a nivel de la armadura de traccidn en flexion positiva, en
mm
b, = ancho minimo del nervio, en mm
h = canto del forjado, en mm
d = canto util del forjado, en mm
B= 0,004 para acero B 400
0,003 para acero B 500
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7.1.2-. FORJADOS CON VIGUETAS PRETENSADAS

En la férmula anterior debe sustituirse Asya por Apmpd, donde A, es el area de
armadura pretesa y fpq la tension de dicha armadura, deducida la correspondiente
tensién permanente de pretensado.

La armadura longitudinal superior sobre los apoyos interiores en continuidad de un
forjado, compuesta por una o mas barras, cumplira la siguiente condicion:

Si el calculo conduce a una armadura, A, <o0202%< entonces disoner una
As,min de valor fya

Af,
Ag min = [1,5 -2,49 Sd;‘: ]AS
o+ e

7.2- ARMADURAS TRANSVERSALES A CORTANTE:
» La armadura a cortante cumplira el punto 2.3 de la Leccién 6
7.3- ARMADURAS TRANSVERSALES A TORSION:

 La armadura longitudinal, tanto resistente como de piel, ha de cumplir que la
separacidon maxima entre dos barras longitudinales cumpla que:

- $=<0,8a;s:<300 mm para Tqg<Vu/5

- $=0,6a;s;<300 mm para Ty/5<Ty<2Ty1/3
- $t=0,3a; st<200 mm para 2T1/3 < T4

- st<uel8;

con a la dimensién del menor de los lados del perimetro medio de la
seccion eficaz ue.
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7.4-. ARMADO DE REPARTO

En la capa de compresion si dispondra una armadura de reparta con separaciones
entre elementos longitudinales y transversales no mayores de 35cm, de al menos
4mm de diametro, con una seccidon minima:

a) perpendicular a los nervios
2,5hy
fya
b) paralela a los nervios
2 25M
fya

Ay >

donde:
ho = espesor minimo de la losa superior hormigonada en obra, en mm

7.5-. RECUBRIMIENTOS DE ARMADURAS
Ver Leccion 3 punto 1.2.

En viguetas y placas de forjados el disefiador podra incluir en el recubrimiento los
espesores de elementos superficiales adicionales impermeables y permanentes
no pudiendo ser, de cualquier forma, en estos casos el recubrimiento real de
hormigdn inferior a 15 mm.

8-. CONDICIONES GENERALES Y DISPOSICIONES CONSTRUCTIVAS DE
LOS FORJADOS

8.1-. CONDICIONES GEOMETRICAS
La seccion transversal del forjado cumplira los requisitos siguientes:

a) el espesor minimo ho de la losa superior hormigonada en obra, excepto en los
forjados con losas alveolares sera de:

- 40mm sobre viguetas

- 40mm sobre piezas de entrevigado ceramicas o de hormigén y losas
alveolares pretensazas

- 50mm sobre piezas de entrevigado de otro tipo.

+ 50mm sobre piezas de entrevigado en el caso de zonas de aceleracién
sismica de calculo mayor que 0,169

b) el perfil de la pieza de entrevigado serd tal que, a cualquier distancia c de su eje
vertical de simetria, el espesor de hormigdn de la losa superior hormigonada en
obra no serd menor que:
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- ¢/8 en piezas de entrevigado colaborante
- ¢/6 en el caso de piezas de entrevigado aligerantes

c) en el caso de forjados de viguetas sin armaduras transversales de conexion con
el hormigon vertido en obra, el perfil de la pieza de entrevigado dejara a ambos
lados de la cara superior de la vigueta un paso de 30mm, como minimo.

d) en el caso de losas alveolares pretensazas, el espesor minimo de las almas, del
ala superior y del ala inferior, debe ser mayor que los valores siguientes:

- \2h, siendo h el canto total de la pieza prefabricada, en mm

-20mm

- 10mm mas el diametro del tamafio maximo del arido.

HORMIGON VERTIDO LOSA SUPERIOR
EN HOBRA DE HORMIGON

25 Z"S‘l - I>4 | 24 2§ ] '—.|-4

F T F T T T G TN

1 | | ™ 1

[ | | I {

PIEZA RECUPERABLE VIGUETA PIEZA DE ENTREVIGADO ALIGERANTE VIGUETA PIEZA DE ENTREVIGADO
O DE OTRO TIPO CERAMICO O DE HORMIGON COLABORANTE
8.2-.APOYOS

Apoyos de forjados de viguetas:
a) para viguetas armadas

_ Mg
(4= Va (p £ 100mm (3:—w~/b{50mm
Asyd ASf,Vd

b) para viguetés pretensadas

[, =100mm
I, = 60mm
/'1 = Va « 100mm
pTrd
My
"~ 00d
by = =~ ¢« 60mm
PTry
donde:

ho = espesor minimo de la capa de compresion, en mm
V4 = cortante maximo de calculo de una vigueta

As = area de la armadura de traccién

Mg = momento negativo de calculo en apoyos continuos
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d = canto util

I, = longitud basica de anclaje de armadura de viguetas
p = perimetro de cortante entre vigueta y hormigén de obra

T.q = tensidn rasante de célculo

8.2.1-. APOYOS DIRECTOS

ARMADURA
DE NEGATVOS

APOYO SENCILLO SOBRE YIGA DE CANTO
ENLACE POR ENTREGA

APQOYO SENCILLO SOBRE YIGA DE CANTO

ENLACE POR INTRODUCCION OE LA ARMADURA SALIENTE

ARMADURA ARMADL
DE ENLACE DE IEGA“'I:VOS

APOYO SENCILLO SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR SOLAPO

DE NEGATIVOS

DEATADO

APQYO SENCILLO SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR ENTRECA

ARMADURA
DE REPARTO

DE REPARTO

DE NEGATVOS

BOVEDILLA YIGUETA MACZADA

+ 2,122 4 }
¢ > 100 mm L i:z‘lwmm

APOYO DOBLE SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR ENTREGA

Tzﬂz
%_

¢ > 100 mm ¢ > 100 mm

APOYO DOBLE SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR INTRODUCCION DE LA ARMADURA SALIENTE

ARMADURA
DE ENLACE DE NEGATVOS

0 l1es 2 Q'zL

APOYO DOBLE SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR SOLAPO

DE NEGATVOS

oM
\ BOVEDLLA  VIGUETA MACZADA

c 2 100 mm [ %2 c > 100mm

APOYO DOBLE SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR ENTREGA
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DE REPARTO DE NEGATNVOS

MURO
APQOYOD SENCILLO SOBRE VIGA DE CANTO APOYO DOBLE SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR INTRODUCCION DE LA ARMADURA SALIENTE ENLACE POR INTRODUCCION DE LA ARMADURA SALIENTE
ARMADURA ARMADURA ARMADURA ARMADURA- ARMADURA
DE ENLACE DE NEGATNVOS DE REPARTG DE ENLACE DE NEGATVOS
ZONA IONA
VIGUETA MACZADA BOVEDILLA BOVEDLIA  VIGUETA MACZADA
CADENA
DEATADO } ¢
od 9 > 50 mm P 2. 9 > 50 mm
o 1 R )
—— Tt
APOYO SENCLLLO SOBRE VIGA DE CANTC APOYO DOBLE SOBRE VIGA DE CANTO
ENLACE POR SOLAPO ENLACE POR SOLAPO
ARMADURA ARMADURA ARMADURA

DE NEGATIVOS DEREPARTO VIGA PLANA DE NEGATIVOS

e VIGUETA a“m { BOVEDILLAS \ BOVEDLLAS mum VIGUETA
Lﬂah f |2 w’-zL LP"LL & |

APQYO SENCILLO SOBRE VIGA PLANA APOYO DOBLE SOBRE VIGA PLANA
ENLACE POR SOLAPO ENLACE POR SOLAPO

APQYO SENCILLO SOBRE VIGA PLANA APOYO DOBLE SOBRE VIGA PLANA
ENLACE POR INTRODUCCION DE ARMADURA SALIENTE ENLACE POR INTRODUCCION DE ARMADURA SALIENTE
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APQOYO SENCILLO SOBRE VIGA PLANA APOYO DOBLE SOBRE VIGA PLANA
ENLACE POR ENTREGA ENLACE POR ENTREGA
ARMADURA
200 DE NEGATIVOS
VIGUETA  MACZADA BOVEDILLAS

Jﬁa 2,

8.3-. ARMADO SUPERIOR Y ENFRENTAMIENTO DE NERVIOS

En los apoyos de los forjados de viguetas se colocara, como armadura para los
momentos negativos, al menos una barra sobre cada vigueta.

En los apoyos exteriores de vano extremo se dispondrd una armadura superior
capaz de resistir un momento flector, al menos igual a la cuarta parte del momento
maximo del vano.

l

EJE DEL SOPORTE

——+——SOPORTE VIGA PLANA ZONA MACIZADA ARMADURA SUPERIOR

P

2 b+0, 1L J

Cuando se tenga en cuenta la continuidad de los forjados, los nervios o viguetas
se dispondran enfrentados, con una desviacion ¢ menor que lo indicado:
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]
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LA
y////

NXNNN

En el caso en que un forjado acometa perpendicularmente a otro, se armara en
prolongacion recta.

Cuando un voladizo tenga nervios perpendiculares a los del tramo adyacente, su
armadura superior se anclara por prolongacion recta una longitud no menor que la
longitud del voladizo ni a dos veces el intereje.

L 3b+01L . LONGITUD DE ANCLAJE |
& !

F =|' ZONA MACIZADA ///

Si las viguetas acometen oblicuamente al apoyo con angulos pequefos, la
armadura se puede disponer segun la bisectriz de ambas direcciones. Si el angulo
fuese mayor, conviene disponer una cuadricula cuya seccion en cualquier
direccion sea mayor que la tedricamente necesaria.
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N
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9-. EJEMPLO DE PLANO DE ESTRUCTURA DE FORJADO UNIDIRECCIONAL

OHONY 30 O¥13M HOd A SOOVHOAVA ‘d¥ x W N3
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10-. RESUMEN PROCEDIMIENTO DE DIMENSIONADO Y ARMADO DE UN
FORJADO UNIDIRECCIONAL

1.

Calculo de las cargas de la estructura en las hipbtesis mas desfavorables
(ver punto. 6.2)

Célculo de los esfuerzos en cada uno de los porticos de la estructura (ver
puntos 6.3y 6.4)

Calculo de los esfuerzos en cada uno de los tramos de viguetas mas
significativos (ver puntos 6.3y 6.4)

Predimensionado de cantos de vigas y forjados (ver punto 2.2)

Célculo del armado de las secciones y comprobacién a deformaciones (ver
puntos 3,4,5y 6.6)

Comprobacion de cuantias minimas. (ver punto 7)
Disposiciones constructivas y resolucion de detalles. (ver punto 8)

Disposiciones finales de armados de vigas y forjados y representacion en
planos de estructura. (ver punto 9)
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11-. EJERCICIOS PRACTICOS

EJEMPLO 1: Obtener la flecha de la viga simplemente apoyada de la figura
sometida a una carga uniformemente distribuida de 34 KN/m ya mayorada

(coeficiente de mayoracion yi=1,5), sabiendo que esta realizada en hormigén HA-
25 y acero B500S y que la armadura es de 5@20 a traccién en la seccion central.

:EO cm.

[ | A~
10 m.
40 cm.

2016 1220 1310

]
(]
<

Solucién:

El momento de servicio para la seccion fisurada viene dado por: (seccion de
referencia en centro de vano por ser viga biapoyada)

M, 425 ,
M, =—<=—=2833KNm
Yy 1,5
Ademas: |
ﬂ"r
E{' — ! g,
mm-
o ;?1";"?
E. =200000—
’ mm-
200 r.16>
Ay = :J.—4 =1570.8mm~ A,=2 0 402 1mm~
E._ 200000
n=—"= = 0,24

E.~ 32075
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A, 5708 A, )2,
bd  400.660 = bd  400.660
Jan=0, 37157 ; =037.25 523 =3 16N / mm”
bh* /12 400.700° /12 1143.10" g
W, = [’f_] = i _ l = 400.7¢ ! = L143 l —327.10" mm*
h/?2 h/2 700/ 2 350

Mg = fouaW,=316327. 10" =1,033.10% N.mm = 103,3KNm

Calculemos ahora la inercia fisurada:

/ 2(1 pyd
( ‘),_I \ g #
l:npl 1+ 22| 1y e 2 A (_-v’.} =
d . P, 1 P ]_
np :
L \ P J

20 1+
’!\ 0.00595 660

£ ok
734.0.00595 1+““m' J
v 0,00595

7 0.00152 40) ]
— 0211

-1+ |1+

( AN
— 6,24.0,00595 1+ 200152 |
L 0,00595)

E—

x=0211.660=139mm

Ip=nAg(d —-T‘)‘{ r:‘f—§\’+ nA(x—d' )(%—d’) =
| \ 2 \ D
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= 6,24.1570,8(660 139 ;\ 660—1— +6,24.402,1(139 - 40; -

‘l J

—40 1 =314. 107 mm*

;’__ —=314.10" mm*

o ~ 11 ! " . .
[, =1143. 10" mm* (calculo realizado anteriormente)

Ahora ya estamos en situacion de poder calcular la inercia equivalente de la
seccion de referencia:

(M, ‘MY
I=|=L|1,+ 1—f—-- I, =
; ."1"" \. ."1"1{{1, y, !

\ a
(1033 (1033) ..
=| —= 1 1.143.10" + 1—\ : 314107 < 354,107
' zb._.,_‘}',' };_ 3;‘

FLECHA INSTANTANEA:

o __5 gLt _ 5 34/15. HNNM*
U384 E. T, 38432075.3,54.10°

= 26mm.

FLECHA DIFERIDA:

Tomamos 5 0 mas afos g =2

A, 402

=y =2 951 0015
F P =i~ 400.660

fn
[

E 7,
A=—m2———— 186
[+50p" 14+50.0,00152
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Vair = MWinse = 1,86.26 = 48, 4mm.
FLECHA TOTAL:
- 0000 .
Viot = Vinst TV =(1+ Av,, =2.86.26="T44mm. > Sl 040 =25mm.

400 400
HAY EXCESO DE FLECHA
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EJEMPLO 2: Obtener el armado de cortante de la viga de la figura sometida a
flexion simple (Ng=0), sabiendo que la envolvente de cortantes es la indicada y
gue esta realizada en hormigén HA-25 y acero B500S.

V= 432x
Ve =301.9-69,87x'

Vep=-923-6987x"
Vpp =—86,4+432x""

El cortante de agotamiento por compresién oblicua en el alma vale para seccién
rectangular con 6=45°y a=90°.

V,=030f_,bd =030 %400.660 =1320KN

r

gue es superior a todos los del diagrama de la viga por lo que la seccion es
suficiente a efectos de cortante.

En cuanto al cortante resistido por el hormigdn viene dado por:
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l 1
V., =0I1E0100p, 1. ) byd =1,55(100.0,00476.25 )3 400.660 =93 4KN

200 200
=1+

E=1+ = =155
il d 660
20 256,6 -
g = a(4020) 12565 _ oo
| hd  400.660

Con ello, el cortante adicional necesario en la seccién mas desfavorable a aportar
por la armadura es de:

V. =3019-964=2055KN

s

con lo que la capacidad mecanica necesaria (area por unidad de longitud) vendra
dada por la expresion.

Vi = 0.9dAgg f 90,4 = 0.9.660.4y,.400

, : 2055 RS
U, =Ayyfr00g =—————=346KN/ m=0865KN /m
' 09,066

Si se disponen estribos @8 de dos ramas resulta:

-

U _\xzz.TB 04KN =402KN

luego, hacen falta dos ramas de estribos @8 cada 40,2/346=0,116 m. en la zona
de apoyos.

Los estribos dejan de hacer falta cuando V4=V, €s decir, no son necesarios en
todos los tramos AB y DE, disponiéndose ahi a 30 cm (distancia maxima permitida
por la norma). En el tramo central dispondremos los estribos cada 10 cm. en la
zona de apoyos hasta, por ejemplo, los dos primeros metros donde el cortante es
de 162 KN, siendo suficiente con estribos cada 40,2/[(162-93,4)/(0,9.0,66)]=0,350
m.
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En resumen, ajustando, se tiene:

208,5 =30cm. 558 < 10cm. 228,5 =10cm. 2985 =30cm.

28,5 =30cm.

La armadura completa queda:

208 v = I0cwr. 28, 5 = 1 0cm. 28, x = 10cm. 28, 5 = 30,
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INDICE:
1.- Introduccion. Concepto de Forjado Reticular y Forjado de Losa Maciza.
2.- Criterios basicos de disefio.
2.1.- Luces y distribucion de pilares.
2.2.- Entreejes y orientacion de los nervios.
2.3.- Geometria de los nervios.
2.4.- Los 4bacos.
2.5.- Capiteles.
2.6.- La capa de compresion.
2.7.- Vigas (zunchos) de bordes y de huecos.
2.8.- El canto de los forjados sin vigas.
3.-Célculo de losas y placas
3.1.-Esquema general de calculo de placas sobre apoyos aislados.
3.2.-Protocolo de célculo a flexion de placas sobre apoyos aislados.

3.2.1.- Fase 1: Definicion de porticos virtuales en dos direcciones
ortogonales del forjado.

3.2.2.a- Fase 2: Célculo de esfuerzos mediante el método directo.

3.2.2.b- Fase 2: Célculo de esfuerzos mediante el método de los poérticos
virtuales.

3.2.3.- Fase 3: Distribucion de momentos en la placa.
3.2.4.- Fase 4: Transmision de momentos de placa a pilares.

3.2.5.- Fase 5: Distribucion de armaduras longitudinales a lo ancho del
portico.

3.2.6.- Cuantias minimas.

3.3.-Andlisis de estructuras con forjados reticulares por el método de los
porticos virtuales.

3.3.1.-Planteamiento del método.

3.3.2-Distribucion de los momentos resultantes globales en las bandas
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centrales y de soportes.

3.3.3.-Razbn y ser de los coeficientes de reparto.
3.3.4.-Rigideces a considerar en el uso de los pérticos virtuales.
3.3.5.-Luces a considerar en el método de los pérticos virtuales.

3.4.-Métodos directos para el célculo de los momentos en los dinteles
virtuales.

A-Método simplificado del codigo ACI-318. También recogido por Montoya-
Meseguer-Moran.

B-Método directo de la EHE.

C-Método directo segun criterio F. Regalado (recogido en su libro de forjados
reticulares).

4.-Recomendaciones en general. (recogidas en clase).

ANEJO 1: Placas y losas desde la EHE. Articulos 22°, 50° y 56°.
ANEJO 2: Losas y placas en niumeros gordos

ANEJO 3: Ejercicios resueltos

ANEJO 4: Ventajas e inconvenientes de los forjados reticulares
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1.- Introduccion. Concepto de Forjado Reticular y Forjado de Losa
Maciza.

Concepto mecanico y resistente de las placas: es todo el conjunto, y no
una parte de la misma, quien tiene y adquiere la responsabilidad de enfrentarse
a los esfuerzos de flexion, torsion y cortante que se desarrollan dentro del
esquema estructural.

El forjado reticular pertenece a la familia de las losas de hormigon
armado, no homogéneas, aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales
configurando una placa nervada.

En los forjados reticulares y alrededor de los pilares se prescinde de los
bloques de aligeramiento y la placa pasa a ser maciza desapareciendo las
nervaduras como tales.

La estructura asi formada admite que sus flexiones puedan ser
descompuestas y analizadas segun las dos direcciones de armado, y forma
con los soportes un conjunto estructural capaz de soportar las acciones
verticales repartidas y puntuales muy adecuadamente, y las horizontales
razonablemente bien pero en una medida bastante menor que las primeras.

Los parametros basicos que definen las caracteristicas del forjado
reticular son:

-Canto total de la placa

-Altura del caseton de aligeramiento o bloques aligerantes

-Separacion entre ejes de nervios

-Espesor basico de los nervios, aunque en los forjados reticulares

recuperables tienen un alma de espesor variable troncopiramidal.

-Espesor de la capa de compresion.

Los forjados reticulares no son mas que un caso particular extraido del
mundo de las placas del que forman parte, siendo la losa maciza el caso mas
general de esta familia. Por tanto la manera de abordar su proyecto, célculo y
construccioén coincide, con sus l6gicos matices y singularidades.

La mayor diferencia que puede existir entre placas reticulares y losas
macizas es la siguiente:

-Losa maciza: Tiene un comportamiento multidireccional.

-Placa reticular: Tiene un comportamiento bidireccional.

Esta diferencia hace que el camino de las cargas a los soportes en el
caso de la losa sea mas directo, y por tanto mejor. Ademas, por decirlo de
algun modo, la losa es mas hiperestética que la placa, ya que tiene un nimero
infinito de nervios.

Podemos ordenar las tres tipologias basicas de forjados en orden a su
efectividad (camino mas corto de las cargas) y seguridad (grado de
hiperestaticidad).
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1.-Losa maciza: es la solucién que mejor funciona. Es el que permite absorber
mayores irregularidades en la planta estructural, ya que debido a su mayor
hiperestaticidad las cargas consiguen encontrar caminos relativamente
sencillos hasta los pilares. Permite por tanto disefios en planta que el resto de
tipologias no soportan adecuadamente.

2.-Placa reticular: Su funcionamiento es semejante al anterior, pero en menor
medida, por lo que también se ve limitado en sus ventajas.

3.-Forjado unidireccional: Estructuralmente es el que da menores “prestaciones
resistentes”, exigiendo un disefio de la estructura muy puro y ordenado. No
obstante, en esas condiciones funciona excelentemente, y goza de ciertos
privilegios desde la normativa espafiola gracias a la presién que hoy dia ejerce
el sector de los prefabricados. Ademas pesa menos que los anteriores y su
ejecucion no conlleva necesariamente encofrar la planta.

Vigas (jacenas)
principales

Vigas de borde
también llamadas
zunchos
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Dejando al margen los forjados unidireccionales, podemos realizar una
segunda clasificacion més amplia de los forjados sin vigas:

. Armadas
Losas macizas
Postensadas
F.R. con Ceramicos
ca}setone_s de Hormigén
aligeramiento -
Tipologia perdidos Horm. ligero
general de los F.R. con Armados
i i ) casetones
forjados sin Forjados recuperables | Postensados
vigas ; p
reticulares -
Poliestireno
F.R.con Metalicos
casetones de PlAsticos
aligeramiento :
especiales Fibras
etc.

2.- Criterios basicos de diserfio.

2.1.- Luces y distribucion de pilares.

Las luces que pueden manejarse en las estructuras con forjados
reticulares tienen un rango sumamente amplio.

El valor de la sobrecarga de servicio prevista para los forjados
condiciona de manera determinante las luces de los proyectos.

Asi por ejemplo, un forjado reticular de bafieras recuperables de canto
40+5 cm en hormigdn armado, que permite alcanzar luces en torno a los 11+1
metro para una sobrecarga de uso entre 300 y 400 kp/m?, reduce su campo de
aplicacion a luces alrededor de los 8 metros si la sobrecarga de servicio se
eleva a 1000 kp/m?.

Teniendo disponibles los casetones de aligeramiento recuperables con
alturas de 20, 25, 30, 35 y 40 cm para el e/le de 80 cm, con capas de
compresién de 5 a 10 cm, el rango de luces que podemos cubrir con el
hormigén armado sin sobrepasar sobrecargas de servicio de 500 kp/m? puede
oscilar entre 5y 12 metros.

No obstante, sin irnos a los casos extremos, las luces adecuadas para el
forjado reticular oscilan alrededor de los 6+1 m. A partir de aqui pueden
empezar a surgir complicaciones de caracter constructivo o0 patologias
provocadas por deformaciones incompatibles con los elementos que se apoyan
en el forjado (tabiquerias fragiles).
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La distribucion mas correcta de pilares es la que resulta de formar una
malla lo mas cuadrada posible, con luces que difieran menos de 1 m. Los
soportes conviene gue se encuentren retranqueados con relacion a los bordes
del orden de 1 metro como minimo; 1'5 metros para luces de 6 m podria ser lo
ideal.

—4
-
—%

|
5<L<7 08-1sL"=152m
L: Luz entre pilares L": Luz de los voladizos

Fig.2.1. Distribucién tedrica ideal de pilares en un forjado reticular.

La introduccion lenta, pero creciente, del pretensazo in situ en la
edificacion puede ampliar el rango de luces tradicionalmente asignado a los
forjados reticulares a un campo de luces sensiblemente mayor, minimizandose
el problema de las deformaciones.

Basta que las fuerzas de desvié se opongan y anulen las cargas de peso
propio para tener garantizada una losa horizontal con flecha nula.

FUERZAS DE DESUVO
P Y FJ

] s f

Fig. 2.2. Pretensado in situ con tendones no adherentes en los nervios de los forjados reticulares

Luces entre 15y 20 m podrian alcanzarse con el caseton recuperable de
40 cm de altura, proyectando forjados de 40+5 6 40+10 cm, si pretensamos los
nervios con dos torones no adherentes de 0’5" 6 0°6” (pulgadas).

Por otra parte, la accion compresiva del pretensado reduce y anula las
figuraciones reoldgicas en el forjado, tan dificiles de evitar en los forjados
tradicionales de hormigon armado.

En aquellos casos en que se proyecten losas macizas planas, las luces
maximas nunca deberian pasar en hormigéon armado por encima de los 7-8
metros (recomendando no pasar de los 6 m para no encarecer la estructura),
debido al enorme peso propio que incorporan a las estructuras. Podria
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aumentarse el rango de luces ligeramente a los 8-9 metros, colocando abacos
descolgados bajo las mismas. Tan solo con el uso del pretensado las luces
podrian superar estos valores sin incrementar los cantos y los pesos
excesivamente.

2.2.- Entreejes y orientacion de los nervios.

Con el objeto de no forzar la capa de compresién transfiriendo las cargas
gue recibe a los nervios de los que forma parte dentro del forjado, configurando
T-estructurales, la mayoria de las normas establecen una limitacion en la
separacion de los nervios. La EHE fija este valor maximo en 1 m, mientras que
el Eurocddigo-2 permita hasta 15 m.

El entreje comercial mas extendido es el de 80 cm en ambas
direcciones.

Por otra parte, si tenemos en cuenta el criterio de aprovechar
eficazmente las alas de las “T” que configuran los nervios dentro del forjado a
flexion positiva, debemos cumplir lo especificado en el Eurocddigo-2 y en la
EHE, tal y como se recoge en la Fig. 2.3.

Fig. 2.3. Ancho eficaz de las alas de los nervios en los forjados nervados.

El e/le de 80 cm para luces en torno a los 5 m, roza el limite de
separacidon maxima entre nervios para poder considerar como ancho eficaz la
totalidad de las alas.

Entreejes por debajo de 80 cm conducen a pesos propios mayores en
los forjados; y por encima de dicho valor se fuerza mecanicamente el
funcionamiento de la placa y se desaprovecha el mecanismo resistente de los
nervios, tanto a flexion como a torsion, obligando a poner capas de compresion
mayores de 5 cm.
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La orientacion de los nervios viene impuesta por la geometria que
presente la planta del edificio y debe hacerse de forma que resulte lo méas

constructiva y estructural posible.

Fuwcho de Trausicicwu

Fig. 2.4. Modulacién de nervios en planta quebrada.

Es posible que orientaciones de nervios diferentes induzcan a errores de
apreciacion graves en las luces del proyecto cuando se miran sin tener
presentes los mecanismos resistentes de las placas. El ejemplo expuesto en la
Fig. 2.5 aclara mejor que las palabras lo que pretendemos decir:

4
—— S
1 ¢ L —
= R i J %
. 2 b 7‘ N 28 YN,
. 3 A
™ K
Sa S;_ 3
L 15 | ..
53 i[ } 4\ L.)"‘
| £ ¥
[ {e]
. %
— - = o Fer oy 2 oo
A K% R — T’ N ‘ol
o T s e W, P St
I 1 1 i l 80) o
= % A
,/ Sm V Swm
b o A

Fig. 2.5. Orientaciones posibles de nervios para una misma situacion de soportes.

2.3.- Geometria de los nervios.

La EHE no especifica geometria alguna para los nervios de las placas
reticulares, salvo la altura de los mismos que, de forma indirecta, se deriva de
fijar los cantos minimos de las placas en funcion de las luces.

En general, el ancho de los nervios debe establecerse de forma tal que
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resistan los cortantes que los solicitan, sin que sea necesario tener que
reforzarlos con armaduras en forma de estribos o barras inclinadas a 45°. Los
estribos, entre otros inconvenientes, resultan dificilmente construibles, por lo
gue en caso de tener que armar a cortante se hara con barras inclinadas a 45°.

El volumen mayor de los forjados reticulares que se proyectan en
nuestro pais se construyen con nervios de ancho 10 cm sin armaduras de
cortante, mostrando un buen comportamiento a la flexion y al cortante en los
edificios de viviendas, para las cargas que habitualmente se emplean en las
mismas: PP + 200 + 200 kp/m?.

Cuando los forjados deben soportar cargas muy elevadas: jardineria,
materiales almacenables, trafico pesado, etc., resulta obligado resolver los
cortantes ensanchando los nervios en las zonas préximas a los abacos, si por
economia y sencillez constructiva se quiere prescindir de las armaduras de
cortante.

N ;] ] il _ ] i
I

Fig. 2.6. Nervios ensanchados retirando bloques de aligeramiento por problemas de cortadura.

2.4.- Los abacos.

Tienen la misiébn fundamentalmente de canalizar las cargas que
transportan los nervios a los pilares y resistir los cortantes de punzonamiento
gue se producen alrededor de los mismos.

En la actualidad, se encuentran practicamente siempre embebidos en
los espesores de los forjados, sin que acusen su presencia descolgandose bajo
los mismos.

Los abacos en las placas macizas carecen de sentido, salvo que se
encuentren acusados bajo las mismas.

#\ ] | 1 “%"

T & FN l'-'.. s T - '4"-— i R QRS ey Sy 2o i s O ..-",ﬁ. S o
R AN DAY SR fann et SN IRy R S R S -

\
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PLACA PLAHA i —

b
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Fig. 2.7. Abacos en los forjados reticulares y en las losas macizas

El tamafio de los abacos contemplado en los manuales y normas,
pretende reforzar la losa buscando los puntos de momentos nulos; es decir, los
puntos de inflexion donde la placa invierte su curvatura negativa a curvatura
positiva y, es por ello, que suelen fijar la distancia del eje del soporte al borde
del abaco en un valor no menor de 0°15 de la luz correspondiente del recuadro
considerado.

También puede emplearse el valor 1/6 de la luz (0"17L) para fijar los
abacos.

il
T

L

l 7
Fig. 2.8. Tamafio minimo recomendable para los abacos.

Por las investigaciones realizadas en obra y a efectos del cubicaje del
hormigébn que puede entrar en una placa reticular, recomendamos se tome
para los &bacos un valor real medio esperado en obra en torno a 0"18L.

Cuando el pilar es de borde y la placa vuela al exterior desde los
mismos, ya no se encuentra en los manuales una definicidén precisa del tamafio
de los 4bacos. En estos casos se recomienda dar el valor que salga de la
aplicacién de las siguientes reglas:

- Regla de la compensacion: consiste en dar al abaco la misma
dimensioén por la parte interior que por la parte del voladizo.

- Para voladizos que no superen el metro, es aconsejable llevar el
abaco hasta el extremo del vuelo.

- Siempre es recomendable cubrir con el abaco la mitad de la zona

volada.
isls i L Vuelo L
by +- +
- ! = f
L]

N\

L_‘ L. . |
» AZ2o05v B2o.T5L A2B (wmpeusaciou)

Fig. 2.9. Criterios de disefio de los &bacos volados.
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Luces descompensadas pueden originar abacos descompensados que
en modo alguno son admisibles, pese a quedar cubiertos por el criterio de
0.15L ello le obligara a ensanchar el tamafio de los mismos para que guarden
proporciones acordes con una légica constructiva y estructural en el conjunto
general de la placa.

Cuando las luces y cargas de célculo sean elevadas, bien sea de forma
generalizada o localizadas puntualmente dentro de una estructura, puede
resultar muy interesante resaltar y acusar los abacos bajo el plano del forjado
reticular, sin tener necesariamente que aumentar globalmente el canto total de
la placa.

2.5.- Capiteles.

Al ensancharse la cabeza de apoyo de los soportes de forma suave a
través de los capiteles, la transicién de las cargas y esfuerzos de las placas a
los mismos se realiza sin brusquedades, reduciéndose los riesgos de
punzonamiento considerablemente, al mismo tiempo que se reducen también
los esfuerzos de flexion negativa en las mismas.

Fig. 2.10. Geometria recomendada para los capiteles.

Zona no Gtil
a efectos
resistentes
Los<L
=99
L =Luz
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Fig. 2.11. Seccion util de los capiteles.

ada

ZONA INUTIL

Ln

(Luz libre de calculo)

ﬁ Mo = 0,125 p - B - Ln2
(ACI-318.99)

Fig. 2.12. Momento total a distribuir entre momentos positivos y negativos.

7(- Abaco de 2 a 5 cm de espesor\

Fig. 2.13. Losas hongo propuestas por F.Leonhardt.

2.6.- La capa de compresion.

Hasta la aparicion de la EHE, todas las versiones de las normas
espafiolas anteriores, fijaban la capa de compresion minima para los forjados
reticulares con casetones perdidos en 3 cm; y cuando eran de casetones
recuperables su espesor debia ser 21/10 de la luz libre entre nervios.

Fig. 2.14. Espesor minimo de la capa de compresién para los reticulares recuperables, antes
de la aparicién de la EHE.

La actual norma EHE en su articulo 56.2, al hablar de placas o losas
dice textualmente: “La separacion entre ejes de nervios no superara los 100 cm
y el espesor de la capa superior no sera inferior a 5 cm y debera disponerse en
la misma una armadura de reparto de malla”.
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2.7.- Vigas (zunchos) de bordes y de huecos.

Los zunchos de borde juegan un papel fundamental en las placas
reticulares. Las funciones que realizan son:

- Enlazan y atan la placa perimetralmente a los pilares.

Refuerzan los abacos mejorando el empotramiento de la placa en
los pilares.

- Soportan de forma directa los cerramientos perimetrales de
fachada.

- Ayudan con su estribado a resistir y evitar los punzonamientos de
la placa en los pilares de borde, que por otra parte son los mas
delicados y desfavorables.

- Redistribuyen esfuerzos anormales.

- En zona sismica su importancia es basica manteniendo cosida
toda la estructura.

- Son los elementos que permiten la apertura de cualquier tipo de
hueco en los forjados, incluso después de encontrarse construidos;
distribuyendo los esfuerzos que se concentran en los bordes de los
mMismos.

Nada interesante aporta de novedad la EHE con relacion a los zunchos
de borde, limitAndose a decir sobre los mismos lo siguiente:

- En los bordes de las placas se dispondra, ademas de la armadura
resultante de calculo de la placa, la correspondiente a las
solicitaciones puntuales que, eventualmente, haya que considerar.

- En los nervios de borde de las placas aligeradas se dispondran
cercos con una separacion entre ellos no mayor de 0,5d capaces de
absorber las tensiones y esfuerzos cortantes que se produzcan.

En la escasa literatura técnica disponible, se recomienda que el ancho
de los zunchos de borde coincida con el canto del forjado del que forma parte.

En los forjados reticulares destinados a viviendas, que tienen que
soportar tabiquerias muy fragiles soportando las deformaciones verticales,
independientemente del canto que se adopte para ellos, cuando las luces
superen los 6 0 7 metros, resulta muy recomendable en las medianeras
descolgar los zunchos (vigas) de borde, embebiéndolos en los cerramientos
perimetrales, alejando asi los riesgos de fisuraciones en las tabiquerias por
flechas diferidas.

2.8.- El canto de los forjados sin vigas.

La mayoria de los tratados y cédigos, conscientes de las imprecisiones
qgue supone el andlisis de las deformaciones instantaneas y diferidas, incluso
en sencillos elementos lineales, acaban recomendando a los proyectistas que
fijen el canto de la placa siguiendo una serie de sencillas reglas y asi poder
obviar el calculo de las deformaciones.
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Sin embargo, resulta obligado advertir ya, que algunas de las
recomendaciones que establecen los cédigos relacionados con la eleccion de
los cantos de los forjados se muestran inadecuadas Yy peligrosas,
especialmente en el &mbito de la edificacion, ante la manifiesta fragilidad de las
tabiquerias que se apoyan sobre los mismos, y la problematica derivada de las
transmisiones de cargas que a través de ellas se inducen de unas plantas a
otras, en funcién de los ritmos constructivos.

Bajo ningln concepto puede admitirse la recomendacion de la EHE
(H = L/28) en el proyecto de forjados reticulares destinados a viviendas. Tan
solo para forjados muy modulados, cargas inferiores a los 400 kg/m? y edificios
sin tabiqueria, podria aceptarse la eleccion del canto de un forjado reticular
basado en semejante criterio.

No obstante, la propia EHE en su articulo 50°, relativo al célculo de las
deformaciones y con la excusa de evitar la problematica tarea de tener que
calcular las flechas, subsana el criterio de H = L/28 expuesto en el articulo 56° y
recomienda otros, recogidos en la tabla adjunta 2.8.1, que en nuestra opinién
resultan excesivamente pendulares y conservadores, al estar referidos a cantos
Gtiles y no a cantos totales.

Elementos Elementos
Sistema estructural fuertemente armados | débilmente armados
(p=AJ/b,d=0,012) | (p= AJb,d=0,004)

Viga simplemente apoyada. Losa uni o

bidireccional simplemente apoyada 14 20
Viga continua' en un extremo. Losa uni-

| direccional continua®? en un solo lado 18 24
Viga continua' en ambos extremos. Losa
unidireccional continua'-? 20 30
Recuadros exteriores y de esquina en losa
sobre apoyos aislados® 16 22
Recuadros interiores en losa sobre apoyos
aislados® 17 25
Voladizo 6 9

Un extremo se considera continuo si el momento correspondiente es igual o superior al 85 % del momento de empo-
tramiento perfecto.

En losas unidireccionales, las esbelteces dadas se refieren a la luz menor.

3 En losas sobre apoyos aislados (pilares), las esbelteces dadas se refieren a la luz mayor.

~

Tabla 2.8.1. Cantos Utiles recomendados si se desea obviar la comprobacion de las flechas segun la EHE.

En opinién de Florentino Regalado el canto recomendable para un
forjado reticular, matizandolo con los factores que condicionen el proyecto,
podria ser L/20 2 H (canto) 2 L/24.
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Si el edificio posee tabiquerias fragiles, debemos acercarnos a L/20 y si
no las posee a L/24. Si predominan los voladizos, el criterio a adoptar se
resume en H 2 L,/10, siendo L, la luz del voladizo.

La tabla siguiente refleja comparativamente los criterios de las normas
espafiolas EHE (H = L/28) y NTE, con lo propuesto arriba:

Cantos de forjado reticular para cargas convencionales

q =4 KN/m*
Aconsejable
Luz (m) EHE-98 [cm)| NTE (cm) por experiencia
4 15 20 =20
20 20 25
6 20 25 27-30
7 75 35 50-33
8 30 30 =35

Tabla 2.8.2. Cuadro comparativo de cantos para forjados reticulares.

Si el canto debe elegirse porque existen voladizos que predominan
sobre las luces de vanos, se recomienda el uso de la siguiente tabla:

Voladizo (m) Canto (cm)

1 20
1,25 20-23
1,50 25
1,75 25-29

2 27-50
2,50 30

3 =30
=3 a estudiar

Tabla 2.8.3. Cantos recomendables para los forjados reticulares segun sus voladizos.

El libro “Hormigbn Armado” de J. Montoya, Meseguer y Mordn,
influenciado por los criterios experimentales (escuetamente expuestos arriba)
publicados en el manual “Los forjados reticulares” de Florentino Regalado,
afirma lo siguiente: “Los espesores minimos mencionados: L/32 para las losas,
L/35 para losas con &bacos y L/28 para los forjados reticulares, no son
recomendables en la practica, porque dan lugar a cuantias antieconémicas y a
problemas de deformaciones. Los espesores minimos usuales son de 15 cm 6
L/30 para las placas macizas, y de 20 cm 6 L/25 para los forjados reticulares”.

Con todo lo expuesto ya hay suficientes criterios como para que cada
cual aplique el que crea mas conveniente a cada caso concreto.
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Como resumen de este punto valga la siguiente grafica comparativa, que
pretende poner de manifiesto las diferencias entre los criterios vistos:
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(1) —EHE-98
2) — EC-2/MC-90/CEB
(3) —J. Montoya - Meseguer - Moran - F. Regalado (Fd. sin tabiqueria)
@) —F. Regalado (Ed. con tabiqueria [ragil)

Fig. 2.15. Resumen de cantos minimos para las placas reticulares propuesto por diversos
autores y codigos de aplicacion en Espafia.

3.-Célculo de losas y placas
3.1.-Esquema general de calculo de placas sobre apoyos aislados.

Las comprobaciones a realizar son las siguientes:

-Flexion: Una vez obtenida la distribucion de esfuerzos flectores en la
placa o losa habra que dimensionar la armadura longitudinal de modo que
gueden cubiertos los esfuerzos obtenidos (ver punto 3.2). Esta es la parte de
calculo que se desarrolla en este tema. En el Anejo 2 se facilita ademas un
método de dimensionado basado en nimeros gordos (ver ficha HL.1. Losas.
Armadura longitudinal).

-Cortante: En placas sobre apoyos aislados, se deberan comprobar a
cortante los nervios en su entrega al abaco, asi como los elementos de borde
(zunchos, nervios...). Para ello se debera consultar la Leccion 6.- El estudio del
cortante, el punzonamiento y la torsién. No obstante se facilita en este tema, en
el Anejo 2, método de dimensionado a cortante basado en numeros gordos (ver
ficha HL.2. Cortante en reticular).

-Punzonamiento: Las placas sobre apoyos aislados se calcularan a
punzonamiento. Para ello consultar la Leccion 6 en el apartado correspondiente
a punzonamiento. No obstante se facilita en este tema, en el Anejo 2, método
de comprobacion a punzonamiento de un pilar central basado en nimeros
gordos (ver ficha HL.3. Punzonamiento).
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-Deformaciones: Las placas o losas que cumplan las limitaciones de
esbeltez de la tabla 2.8.1 (tomada del articulo 50° de la EHE) no precisan la
comprobacién de deformaciones.

3.2.-Protocolo de céalculo a flexién de placas sobre apoyos aislados.
Las placas (macizas, nervadas, aligeradas, alveolares, forjados

reticulares) son elementos bidireccionales que trabajan fundamentalmente a
flexion, bien sea en una o en dos direccion.

Placas Caracteristicas Calculo

Unidireccionales | Flexién en una direccion Como elemento unidireccional de ancho
predominante unidad.

Bidireccionales | Flexién en dos Métodos de célculo simplificado para
direcciones y torsion placas sobre apoyos puntuales: Directo y
acoplada Pérticos Virtuales.

Otros métodos generales: emparrilados
planos, elementos finitos...

En el caso de placas sobre apoyos aislados, de uso muy comdn en
nuestra zona (forjados sin vigas...), la instruccion EHE expone dos métodos de
célculo simplificado para la determinacion de esfuerzos en Estado Limite
Ultimo: el método directo y el método de los porticos virtuales.

La metodologia que propone la EHE para el calculo de placas o
elementos asimilables (bidireccionales) se puede sintetizar de la siguiente
manera:

Fase 1. Discretizaciéon de placas en pérticos.

Fase 2. Célculo de esfuerzos:

§ Meétodo directo
§ Método de los poérticos virtuales.

Fase 3. Distribucién de los esfuerzos calculados en la placa y en los
soportes.

Fase 4. Evaluacion de la parte de momento que se transmite de la placa
al soporte por flexiébn o por tensiones tangenciales.

Fase 5. Distribucion de armaduras longitudinales a lo ancho del pértico.
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3.2.1.- Fase 1: Definicién de porticos virtuales en dos direcciones ortogonales
del forjado.

! et
%/Wﬁ%f% ! BANDA EXTERIOR

________ BANDA CENTRAL
PORTICO VIRTUAL 7 :
DIRECCION X Lp BANDA DE SOPORTES

________ BANDA CENTRAL

BANDA LATERAL

RECUADRO INTERIOR EN DIRECCION X
RECUADRO EXTERIOR EN DIRECCION Y

3.2.2.a- Fase 2: Célculo de esfuerzos mediante el método directo.

Este método se puede utilizar para cargas verticales sélo en casos de
gran regularidad geométrica y mecanica, esto es, que cumplan las condiciones
gue marca la EHE (ver 22.4.3.1.EHE.)

Se trata de calcular el momento isostatico Mo y obtener como fracciones
del mismo los momentos de vano y apoyo.

Para resolver esta fase seguir el punto 22.4.3.2. EHE, sabiendo que:

El caso A corresponde a una placa o forjado sin vigas apoyado sobre un
pilar en su vano extremo.

El caso B corresponde a una placa o forjado sin vigas apoyado sobre un
muro de fabrica u hormigén en su vano extremo.

El caso C es el correspondiente a vanos intermedios. El momento en un
apoyo intermedio serd el maximo del correspondiente a los dos vanos
adyacentes.

3.2.2.b- Fase 2: Célculo de esfuerzos mediante el método de los porticos
virtuales.

Consiste en el célculo de los porticos ortogonales de manera
independiente, y de acuerdo a unas condiciones de rigidez dadas.

La hipétesis basica es la no interaccion entre porticos virtuales, por lo
gue no podra utilizarse este método en los casos que marca la EHE (ver 22.4.4.1)

Este método es valido para cargas verticales y horizontales, definiendo
las rigideces segun el caso. Para ver como se actla con este método ver
22.4.4.2
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3.2.3.- Fase 3: Distribucion de momentos en la placa.

Una vez calculados los porticos virtuales por alguno de los métodos
anteriores, es preciso hacer una distribucion de los mismos en la placa, entre
las bandas central y de soporte, de acuerdo con los criterios del punto 22.4.5
de la EHE.

3.2.4.- Fase 4: Transmision de momentos de placa a pilares.

Cuando en la union entre losa y soporte actie un momento My,
calculado segun alguno de los métodos anteriores y referido a los dos pilares
(superior e inferior), se supondra que se transmite al soporte por flexién una
fraccion del mismo igual a kMg y la fraccion restante (1-k)My se transmite por
tensiones tangenciales, que deberan ser tenidas en cuenta en la comprobacion
a torsion del zuncho, viga de borde o atado torsional, asi como del perimetro
critico de punzonamiento. Para la definicién del coeficiente k pueden tomarse
los valores aproximados de la tabla 22.4.6 de la EHE.

-
T

n

mw

Flexion directa
de la placa a los pilares

-

o

e

Torsiones
(Flexiones al
pilar indirectas)

Momentos
descompensado:

Torsiones

Fig. 3.2.4.1 Transmision de los momentos descompensados de la placa a los pilares:
Flexion + Torsion

3.2.5.- Fase 5: Distribucion de armaduras longitudinales a lo ancho del portico.
Se pueden distinguir los casos de placas macizas y placas aligeradas:

a) PLACAS MACIZAS:

- Las armaduras principales tendran un didmetro no superior a: h/10,
siendo h el canto de la placa.

- La separacioén entre armaduras principales sera menor que:

min (25cm; 2h)
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- La seccidn en la direccidon menos solicitada del recuadro tendra una
cuantia no menor que el 25% de la cuantia en la direccibn mas
solicitada.

- Se prolongara al menos el 50% de la armadura hasta los apoyos y
se anclara en los mismos.

- Los bordes deberan ir armados para los esfuerzos de la placa y los
debidos a las cargas puntuales que pudiesen recibir (fachadas...).

- Las armaduras se distribuiran de la siguiente manera:

Bandas Centrales Uniformemente Uniformemente

Bandas de Soporte Uniformemente k en ancho del soporte + 1.5d a cada lado

1-k uniformemente en el reso

tomando k de la tabla siguiente:

k 0.55 0.40 0.30 0.2

donde c; es la dimension del soporte paralela a la direccion del
portico virtual, y c;” la dimensién del soporte perpendicular a la direccidon
del pértico virtual analizado, en soportes interiores o de esquina, y dos
veces tal dimensién en soportes de fachada.

- Las armaduras inferiores en bandas de soporte deberan ser
continuas o estar solapadas. En pilares interiores al menos dos de estas
barras pasaran por el interior del pilar. En pilares exteriores (fachada o
esquina) al menos dos de estas barras estaran ancladas a través del
pilar.

- Las longitudes de armadura seran las obtenidas por célculo pero no
inferiores a las especificadas en la figura 56.2 de la EHE. (ver Anejo 1)

- En cuanto a la armadura transversal, el canto minimo necesario
para poderlas disponer es de 200 mm.

- La separacion entre armaduras transversales de la placa no sera
superior a 0.75d.

- La primera serie de las armaduras transversales de punzonamiento
se situara como méaximo a una distancia de 0.5d de la cara del soporte.
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b) PLACAS ALIGERADAS:

- Las armaduras principales tendran un didmetro no superior a: h/10,
siendo h el canto de la placa.

- La separacion entre armaduras principales serd menor que:
min (25cm; 2h)

- La seccidn en la direccidon menos solicitada del recuadro tendra una
cuantia no menor que el 25% de la cuantia en la direccion mas
solicitada.

- Los bordes deberan ir armados para los esfuerzos de la placa y los
debidos a las cargas puntuales que pudiesen recibir (fachadas...). En
cualquier caso se dispondran cercos con una separacion no mayor de
0.5d.

- La distribucién de armadura en bandas sera igual a la expuesta
para placas macizas.

- Se prolongara al menos el 50% de la armadura hasta los apoyos y
se anclara en los mismos.

- Las armaduras inferiores en bandas de soporte deberan ser
continuas o estar solapadas. En pilares interiores al menos dos de estas
barras pasaran por el interior del pilar. En pilares exteriores (fachada o
esquina) al menos dos de estas barras estardn ancladas a través del
pilar.

- Las longitudes de armadura seran las obtenidas por calculo pero no
inferiores a las especificadas en la figura 56.2 de la EHE. (ver Anejo 1)

- En cuanto a la armadura transversal, el canto minimo necesario
para poderlas disponer es de 200 mm.

- La separacién entre armaduras transversales de la placa no sera
superior a 0.75d.

- La primera serie de las armaduras transversales de punzonamiento
se situard como maximo a una distancia de 0.5d de la cara del soporte.

3.2.6.- Cuantias minimas:

- Cuantias minimas geométricas: son las siguientes:

Elemento B 400S B 500S
Losas (armadura longitudinal repartida en ambas caras) 2.0 1.8
Losas (armadura transversal repartida en ambas caras) 2.0 1.0
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-Cuantias minimas mecéanicas: En general las cuantias minimas
geométricas son superiores a las necesarias por rotura fragil de la pieza.
No obstante, las cuantias minimas mecanicas a cubrir seran las
correspondientes a flexion, que para el caso particular de secciones
rectangulares es CMmin = 4% U (CM: capacidad mecanica minima de armadura
a colocar; U.: capacidad mecanica de la seccion de hormigon).

3.3.-Andlisis de estructuras con forjados reticulares por el método de los
poérticos virtuales.

3.3.1.-Planteamiento del método.

El método se basa en discretizar el forjado en bandas virtuales tomando
las lineas medias entre pilares, y considerdndolas a manera de enormes vigas
planas que hacen las veces de dintel o jacena de un pértico ordinario.

En la figura 3.3.1. se aprecian los distintos porticos virtuales que pueden
establecerse en una planta ideal de un edificio segun los ejes X e Y.

1 < 7{'7 d
o
i —
T TR
T‘ \ \r‘h
SN -
S| »
§ %
{1 .
K \
"*E -+ * \
g v___ Poytica extexior :qhoda\i n
.§ 5+ e

pérticos Vivivales sequn X

Fig. 3.3.1.Planta béasica y ancho de las vigas que deberian considerarse en la
materializacion de los porticos virtulales o de sustitucion.

LTI RL Viento
LTI TITIETITITITL]  Viento
WINPT TP IITIITY  Vients
IUOTIIIITIT LTI Viewts

Lr min mL er uJL

Fig. 3.3.2. Perspectiva de u7n portico virtual central y esquema idealizado para su
calculo.
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Es preceptivo que se establezcan y calculen todos los pérticos virtuales
diferentes que existen en la planta del edificio, siguiendo las dos direcciones
gue se hayan adoptado al definir y modular los nervios del forjado.

Los porticos virtuales deberan analizarse con la totalidad de la carga
actuando en una direccién y con la totalidad de la carga actuando sobre la otra;
con lo cual, sobre los pilares, se obtendran dos momentos de flexion (My, My) y
dos axiles. Para dimensionar los pilares se tendran en cuenta los dos
momentos de flexion (flexién esviada), y solamente el axil mayor con el objeto
de no duplicar las cargas sobre los mismos.

Como ya se ha dicho anteriormente en otros puntos, dentro de la
geometria del ancho total del dintel virtual, el método distingue a efectos de
repartir los esfuerzos resultantes del analisis en los nervios que forman parte
del mismo, una serie de semibandas esquematicas llamadas bandas centrales
y banda de soportes.

) | \*é&
L it o /,@WM

VIGA VIRTUAL INTERIOR

VIGA VIRTUAL EXTERIOR (DE MEDIANERIA)

Fig. 3.3.3. Bandas componentes de la viga virtual a efectos de repartir los esfuerzos de flexion.

3.3.2.-Distribucién de los momentos resultantes globales en las bandas
centrales y de soportes.

Una vez obtenidos los momentos flectores envolventes de las diferentes
hipétesis contempladas en cada una de las barras ideales del pértico virtual,
calculado por cualquiera de los métodos conocidos: Cross, Matricial, etc..., 0
por algun método de tipo directo (ver punto 3.4) con las limitaciones propias de
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la EHE en el articulo 22°, es necesario proceder a la distribucion de los
momentos en las distintas bandas establecidas y continuar con el
dimensionado de las armaduras de los nervios existentes en las mismas.

Distribucién de los momentos en las bandas (EHE)

Momentos negativos

En soportes interiores

En soportes exteriores

Banda de soportes

75 %

100 %

Banda central

25 %

20 %

Momentos positivos

En vanos interiores

En vanos exteriores

Banda de soportes

60 %

60 %

Banda central

40 %

40 %

Fig.3.3.4.Distribucién de los momentos en las bandas centrales y de soportes.

Ademas la norma EHE indica que los momentos que se produzcan en el
portico virtual debido a las cargas horizontales deben absorberse
exclusivamente con la banda de soportes, despreciando la colaboracion de las
bandas centrales. Ello lo hace asi, consciente de que el sistema estructural de
pilares y losas no resulta un sistema tan eficaz que permita transferir los
esfuerzos de flexion dados por el portico virtual de forma plena de los pilares a
la totalidad de la placa, y también porque, al margen de cuestiones fisicas, un
método tan simple como es el de los pérticos virtuales, no puede reflejar
plenamente los mecanismos de reparto y de transferencias de esfuerzos que
tienen lugar en el complejo entramado espacial que constituye la estructura de
un conjunto.

Para los casos en los que tengamos voladizos surge el dilema de si el
portico de fachada debemos considerarlo exterior, lo que equivale a ignorar el
empotramiento que imprime el voladizo, o considerarlo pértico interior. Algunos
autores fijan la frontera para el voladizo en el valor de 0.25L, siendo L la luz del
vano adyacente al mismo, para considerar al portico de fachada como pértico
interior a los efectos de distribucion de momentos en bandas.

Expresado de otro modo para que no quede duda, la idea es la
siguiente: consideramos un poértico ortogonal a la fachada que posee el

voladizo, Fig. 3.3.5.
i Psrtico de céaJa.
A

A\,
-
. T S
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3
1
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|
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| .
— et

Fig. 3.3.5. Pdrtico perpendicular a una fachada volada.
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Se acepta en general que el pilar A es interior cuando V supera el valor 0.25L,
y los porcentajes de distribucion que deberan aplicarse en este caso son los
correspondientes a un portico interior.

Cuando V sea inferior a 0.25L el pilar se considera de borde, y en estos
casos, el voladizo forma parte de la banda de soportes.

Otros autores fijan el valor limite en 0.3L.

El libro Forjados Reticulares de Florentino Regalado recoge una tabla de
distribucién de los momentos en las bandas (basadas en los criterios de la EH-
88 y EH-91) que puede que se ajuste mas a la realidad, alejandose del
excesivo conservadurismo de la EHE. (ver Fig. 3.3.6)

4_V_+_ voladizo
—~% W
B f—j 0% 604 _____J?GZ g0 % gy | Zvtico extevior
B. c‘eufraL 40/ 24% 40 7- 244,
B. Ceufral || 104 20/ 12% 207 29 |
_ 4 —_— s e e e e e — —lr
2. Soport: =907 % A
._‘b_P_.: 80907 60 Z; 607, ;f*_ Ritico iuferior
| matat || 107 N 227 7% 0% 77
R ceulral|| fo % 20% 12% 207 127,
I L e T Rvtico de +achada
_LBsoporte 4‘ ) cou voladlizo
veosL g‘_’j 1wor 80% gg?_ 802 g% incorpovads

Fig. 3.3.6.Porcentajes de distribucion de los momentos en las diferentes bandas, aplicadas por
Florentino Regalado en consonancia con la EH-88 y EH-91, antes de la aparicion de la EHE.

3.3.3.-Razbn y ser de los coeficientes de reparto.

El método de los pérticos virtuales trata de cuantificar de forma sencilla
lo que sucede realmente en la placa cuando, libre de puntales, se deforma bajo
los esfuerzos de flexion que originan en ella las acciones, normalmente de
origen gravitatorio.

Las distribuciones reales de los momentos en la placa siguen leyes de
tipo senoidal, dificiles de cuantificar, y mas dificil aun extraer de las mismas
valores numéricos que puedan ser asignados a los nervios para el
dimensionado de sus armaduras. (Ver Fig. 3.3.7, 3.3.8, 3.3.9)
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Fig. 3.3.7.Deformacion de una placa reticular sometida a cargas gravitatorias.

12,5%
l‘l:llli‘l |

> o T

12,5%,

AT o Rl ATe PR

i
“L Rauda Jopovfe 1

Fig. 3.3.8. Distribucion estimada proxima a la realidad de los momentos negativos en la seccion
A-B (Fig. 3.3.7), flectando la placa en direccion ortogonal a la misma.

[ F
3

Seccrion A-B

Bauda Ceufral Bauwh Soporte T

Seccion €C-D
_ 1
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f : ‘ - ‘.' H:.‘ l £ |:

ll 20 % 60 % 20 % | 20 % ||| 60 % | 20 % [}

| ] |

Bauda Sepovte Bauda Ceufral | Bauda Sopovie |

Fig. 3.3.9. Distribucion estimada proxima a la realidad de los momentos positivos en la seccion
C-D (Fig. 3.3.7), flectando la placa en direccion ortogonal a la misma.
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Ante la dificultad que supondria amar cada nervio con el valor teérico
real, imposible de precisar en el método de los porticos virtuales, todas las
normas establecen un esquema recto de las curvas senoidales de los
momentos para resolver el problema de la asignacion de los mismos a los
nervios: ésta es la razon y ser de los coeficientes de reparto.(Ver Fig. 3.3.10)

[ TTTT Homentos negalivos
75% an A-B
1
. |
i11;25%] [l i ]'f:zéf"/ J
" 3" 1 ¥ ' .-‘:: ? J'LF"Q:‘:' ?do ‘4_- % R IRL :
: | e -
20 % ” ! 20 % ' I
LotV | i
' 60 % ||| B ’
| %% Homeutos pasitivas
H en £-D

i |

Seccidu virfual

Fig. 3.3.10. Distribucion préactica de los momentos resultantes del analisis por porticos virtuales,
resuelta con los coeficientes de reparto en las distintas bandas segun la EHE.

El método de los porticos virtuales es valido sea cual sea el nimero de
nervios que configuran el dintel virtual. Lo Unico discutible es a partir de que
namero de nervios es necesario aplicar los coeficientes de reparto de la EHE.
Segun criterio de F. Regalado la distribucion de los esfuerzos en los nervios
(coeficientes de reparto de la EHE) debe comenzar a hacerse a partir de que el
portico virtual tenga al menos cuatro nervios (asignando en el caso de cuatro,
dos a la banda de soportes y uno a cada semibanda central). Si el nUmero de
nervios es igual o inferior a tres, lo razonable es no aplicar coeficientes de
reparto de tipo alguno y considerar una banda Unica, donde el momento se
distribuya por partes iguales a cada nervio.

3.3.4.-Rigideces a considerar en el uso de los pérticos virtuales.

Para la definicion de la inercia de las vigas que representan la placa, se
considerara la inercia bruta correspondiente al ancho total del poértico virtual
teniendo en cuenta la variacion de rigideces existentes a lo largo de la misma.
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Fig. 3.3.11. Nudos suplementarios segin EHE marcando los
cambios de inercias en el dintel virtual.

Lo anterior supone operar con dos inercias distintas, introduciendo en el
analisis del portico virtual dos nudos suplementarios, al margen de los nudos
clasicos definidos por la introduccién de los pilares y la placa.

y AHCHO DEL PorTico VIRTUAL
i R T T e o i W T s e S I A T
H - _". T N s :. . N.
LI IR
¥ BI+BD A
X: &’H'ﬁ
2(b-h+ec<)
Y= Ra-X
v 2/._7, BI.
X

Fig. 3.3.12. Secciones por zona aligerada y abaco.

Observando y partiendo de las geometrias definidas en la Fig 3.3.12, con
suficiente precision, las inercias que deberan asignarse a las barras del portico
virtual de la Fig. 3.3.11 pueden venir expresadas por las siguientes formulas:

- Inercia de un nervio tipo:
I, = bh®12 + bhy? + ec®/ 12 + ecx?
- Inercia de la zona aligerada.
l7a = n° nervios*l, = ((BI + BD) / e)'ln

- Inercia de la zona del 4baco:

Ia = 1/3(BI + BD)-H¥12 + (2(BI + BD)/3e)I,
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3.3.5.-Luces a considerar en el método de los pérticos virtuales.

La luz que normalmente es considerada en los célculos de los forjados
reticulares mediante el método de los pérticos virtuales es la distancia medida
entre ejes de pilares.

No obstante es util saber, llegados a casos en los que pudiésemos
beneficiarnos de ello, que el criterio anterior (muy cémodo por otra parte)
origina unos esfuerzos mayores a los que realmente se producen, debido a que
los apoyos no son puntos, sino soportes reales con dimensiones, la mayoria de
las veces, superiores a 30x30 cm. (ver Fig. 3.3.13)

Curva tedrica de
momentos calculada
a ejes de pilares

Curva de momentos
ajustada considerando
el tamano del soporte
y una rigidez mayor

del dintel dentro de
los pilares.

4
4

PO
B
N
.
=
| e
=

-
.

-
AN
mmv A

% ~ 4% del momento isostatico

Fig.3.3.13. Influencia del tamafio de los pilares en las leyes de momentos.

En el libro de Montoya-Meseguer-Moran puede leerse literalmente que
una vez efectuado el andlisis de la estructura por pérticos virtuales a ejes de
pilares, para la determinacion de las armaduras negativas se consideraran los
momentos de referencia Ml y MD en los paramentos de los soportes, pero
nunca a una distancia de los ejes de dichos soportes mayor que 0.175L.
py

] : T

~
—
<

QL—-WF——‘._..

Fig. 3.3.14. Momentos de referencia para dimensionar las armaduras (Montoya-Meseguer-Moran)
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No obstante las normas espafolas siempre han sido, y siguen siendo,
muy restrictivas en este campo. La EHE afirma que se deben efectuar los
célculos a ejes de pilares directamente; aunque en sus comentarios, sin
especificar qué se entiende por una dimension grande de los apoyos, permite
tomar la luz libre més el canto como luz de célculo en estos casos.

3.4.-Métodos directos para el calculo de los momentos en los dinteles
virtuales.

Los métodos directos se basan fundamentalmente en el buen criterio y la
experiencia del calculista para estimar los momentos extremos y de vano que
pueden presentarse en una determinada pieza de un pértico ortogonal.

Los métodos directos son métodos que no tienen en cuenta los empujes
horizontales y s6lo pueden aplicarse para cargas gravitatorias.

117 G - 5

1]

Diufel L] o
Vivtual .— . Z b;l
, %

L, Luz Libre
L (a ejes)
Fig. 3.4.1. Esquema bésico de un vano virtual.

A-Método simplificado del cdédigo ACI-318. También recogido por Montoya-
Meseguer-Moran.

El libro de Montoya-Meseguer-Moran propone idénticos momentos que
los del Cédigo ACI-318, tal y como se contempla en la Fig. 3.4.2 operando con
luces a cara de pilares.

m @[3l @] 6
Borde LOS:‘«! con Losalsm vigas entre Borde
exterior vigas _os a;?oyos exterior
entre interiores
no todos fos | Sin vi e — totalmente
restringido inviga | LONVIBA | restringido
. apoyos | de borde | de borde
Factor de
momentol g5 0.70 0.70 0.70 0.65
interior :
negativo
Factor de
momento| 0.63 0.57 0.52 0.50 0.35
positivo
Factor de
momento 4 0.16 0.26 0.30 0.65
exterior
negativo

Fig. 3.4.2. Propuestas de momentos a considerar (K-Mg) por el método directo para losas con
vigas y sin vigas (ACI-318, Montoya-Meseguer-Moran)
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| 0.30 Mo ©.65 Ne
0.65M ) R 0.65
0.26 Mo = ° =" e
\%ﬂl J/y ‘ \QJ ;y %1”“4
35 M
0.52 Mg 085 Mo Lo- Loz Ubre

Mo = p'B'L02/8

p=g+q

B = Ancho de banda

Fig. 3.4.3. Momentos directos propuestos por Montoya-Meseguer-Moran. Puede verse que
engloba los casos 3y 5 de la tabla anterior.

B-Método directo de la EHE. (no lo recomendamos)

La EHE propone la tabla adjunta en Fig. 3.4.2 para estimar los
momentos en el método directo, pero tomando la luz a ejes L en lugar de la luz
libre entre caras de pilares Lo. Es decir con:

Mo = P:L%/8 ,en lugar de: My =P:Lo*/8

Este método se encuentra en el articulo 22.4.3 de la EHE, con las
limitaciones de uso que presenta (22.4.3.1).

NOTA: Las limitaciones que vienen en la EHE al método directo salen del Codigo ACI-
318, por lo que son de aplicacién tanto en el método A como en el B.

C-Método directo segun criterio F. Regalado (recogido en su libro de forjados
reticulares)

Este criterio tiene en cuenta una cierta redistribucién de los momentos
del orden de 10%, y puede aplicarse de forma general a cada vano teniendo
siempre muy presente que se cumpla la ecuacion siguiente:

((Mi +Mg)/ 2)+M, 2M con: M=p-B:L*/8 siendo: L = Luz ejes de pilares
B = Ancho de Banda = BI+BD

.gSM 045 M!' gOM 010 go 60 M 0.60M

|“"Q¢ A"

0.60 M

050 M 0.40 M

1 Vano 2 0 mas Vanos

Fig. 3.4.4. Momentos directos propuestos con una redistribucion del orden del 10%
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Es aconsejable operar con la luz a ejes de pilares conservadoramente,
dado que la estimacion de la luz real a caras de soportes en fase de proyecto
resulta bastante problemética.

Observar que con este método se empotra la placa en extremos algo
mas de lo establecido por los métodos anteriores. Se hace asi procurando
reducir al maximo las deformaciones de las placas y por tanto la problemética
de las roturas de tabiqueria debido a las mismas, debiendo eso si, proyectar en
extremos pilares algo més gruesos de lo habitual.

4.-Recomendaciones en general. (recogidas en clase)

A la hora de proyectar huecos de instalaciones es importante que se
encuentren siempre en bandas centrales. De este modo la placa practicamente
ni se entera de su presencia. Si por lo contrario decidimos colocarlos en banda
de soportes la placa se vera gravemente debilitada, empezando a aparecer
armados excesivos, con una doble consecuencia: a) dificultades constructivas,
gque muy probablemente deriven en coqueras importantes y falta de
recubrimiento en armaduras inferiores, b) encarecimiento de la estructura.

A la hora de hacer el reparto por bandas en el caso de tener un nimero
de nervios impar surge la pregunta de cuantos nervios hay en cada banda. El
reparto se hace se hace del siguiente modo:

Supongamos que tenemos 5 nervios. Calculamos el momento tedrico que
solicita a cada nervio tomando 2,5 nervios para la banda de soportes (se hace
dividiendo el momento de la banda de soportes por n° nervios, esto es 2,5) y 2,5 para las dos
semibandas centrales. Hecho esto nos saldrd una armadura tipo para nervio de
banda de soportes, y otra para nervio de banda central.

A continuacion, y para estar del lado de la seguridad armaremos los tres
nervios centrales como pertenecientes a banda de soportes, y los otros dos con
la armadura correspondiente a banda central.

Cuando decidamos no hacer reparto acorde con las bandas, ya sea por
tener tres 0 menos nervios, o por cualquier otra causa, se actla cogiendo el
momento total, se divide por el nUmero de nervios y “a correr”, no haciendo
distincién alguna entre banda de soportes y semibandas centrales. Este criterio
puede adoptarse sin miedo cuando estemos con flexién positiva, ya que el
reparto es mas uniforme (60% banda de soportes, 40% banda central).

En edificacién conviene calcular con luces a ejes de pilares, y estamos
del lado de la seguridad. No obstante, si nos encontramos participando en la
investigacion de un accidente, y queremos salvar a un colega, podemos
calcular con la luz libre entre caras de pilares. De este modo podemos
conseguir reducciones en el momento del orden de 15-20%.

Cuando los nervios salen con mucha armadura es que la placa esta mal
disefiada. En este caso surge el inconveniente constructivo de que el hormigén
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no puede pasar entre las armaduras, quedando éstas sin recubrimiento. Como
norma general no debe haber més de dos barras por nervio.

La longitud de las barras de flexiobn negativa debe ser como minimo L/4,
siendo recomendable que sea de L/3 (siendo L la luz entre ejes de pilares). En
caso de haber dos barras se colocara una de cada.

Para asegurar un adecuado anclaje de las barras de flexiébn positiva,
éstas se introduzcan en el abaco como minimo una dimensién igual a un canto
de la placa.

Cuando tengamos un hueco en el forjado, las armaduras de flexion
negativa deberan de anclarse con patilla en el zuncho del hueco.

La cuantia minima geométrica sacada de las tablas debe disponerse
repartida en las dos caras de los forjados tal y como lo establece la norma.

La cuantia minima mecéanica debera disponerse integramente en la cara
inferior en aquellas secciones solicitadas a flexion positiva, e integramente en
la cara superior en las secciones solicitadas a flexién negativa.
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ANEJO 1: Placas y losas desde la EHE
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Articulo 22°. Placas

22.1 Generalidades

Este articulo es aplicable a placas macizas sometidas a flexion en las dos
direcciones, con o sin pretensado. También se incluyen en este apartado las placas
nervadas, aligeradas y alveolares siempre que su comportamiento, en cuanto a rigidez se
refiere, sea asimilable al de una placa maciza.

Para que un elemento bidireccional sea considerado como una placa, debe
cumplirse que la luz minima sea mayor que cuatro veces el espesor medio de la placa.

Se incluyen en este apartado las placas sobre apoyos continuos o aislados.

Para el célculo de las solicitaciones de placas podra utilizarse cualquiera de los
meétodos indicados en el Articulo 19°.

22.2 Anaélisis lineal

El andlisis lineal es valido tanto para los Estados Limite de Servicio como para los
Estados Limite Ultimos.

Los momentos con gradientes pronunciados en zonas localizadas (por ejemplo,
bajo cargas concentradas o apoyos) pueden distribuirse en un area de ancho
conveniente, siempre que se cumplan las condiciones de equilibrio.

22.3 Anaélisis no lineal

El andlisis no lineal se puede utilizar tanto para las comprobaciones en Estados
Limite de Servicio como en Estados Limite Ultimos.

Pueden utilizarse modelos multicapa o bien relaciones momento-curvatura,
combinados con la hip6tesis de Kirchhoff.

Podran considerarse, en el comportamiento del hormigoén, los estados biaxiales
de tension, la fisuracion en varias direcciones, la orientacion de las armaduras y la
contribucién del hormigén traccionado entre fisuras cuyo efecto puede ser especialmente
notable en Estados Limite de Servicio.

22.4 Métodos simplificados para placas sobre apoyos aislados

22.4.1 Generalidades

Los procedimientos que se exponen en este apartado son aplicables para el
célculo de esfuerzos en Estados Limite Ultimos de las estructuras constituidas por placas
macizas o aligeradas de hormigdn armado con nervios en dos direcciones perpendicula-
res, que no poseen, en general, vigas para transmitir las cargas a los apoyos y
descansan directamente sobre soportes de hormigén armado con o sin capitel.

Para cargas verticales pueden utilizarse los dos métodos simplificados de célculo

de esfuerzos que se describen en 22.4.3 6 22.4.4, segun las caracteristicas tipolégicas
del forjado.
Para cargas horizontales sélo es valido el método propuesto en 22.4.4 siempre que se
utilicen unas caracteristicas de rigidez de los elementos del forjado compatibles con el
fenébmeno de transmision de momentos entre el soporte y la placa y se cumplan las
condiciones especificas de disposiciébn geométrica en planta de los soportes, en lo que se
refiere a su alineacion y su simetria en planta.
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22.4.2 Definiciones

Capitel: ensanchamiento del extremo superior de un soporte que sirve de union
entre éste y la placa. Puede existir o no.

Abaco: zona de una placa alrededor de un soporte o de su capitel, que se resalta
0, Si se trata de placa aligerada, se maciza con o sin resalto. En las placas macizas
puede no existir y, si existe, puede ir acompafado de capitel. En las placas aligeradas su
existencia es preceptiva, pudiendo ir acompafiado o no de capitel (figura 22.4.2.a)

Recuadro: zona rectangular de placa, limitada por las lineas que unen los centros
de cuatro soportes contiguos. Para una direccion dada, puede ser interior o exterior
(figura 22.4.2.b).

Recuadro interior: aquel que, en la direccion considerada, queda situado entre
otros dos recuadros.

Recuadro exterior: aquel que, en la direccién considerada, no tiene recuadro
contiguo a uno de los lados.

Recuadro de esquina: aquel que no tiene recuadro contiguo en dos de sus
lados.

Luz: distancia entre dos lineas paralelas y consecutivas de soportes. También se
llama a cada una de las dimensiones |, y I, del recuadro.

Banda de soportes: es una banda de forjado con ancho a cada lado del soporte
igual a 0,25L,. Las bandas de soporte incluyen las vigas, en caso de existir.

Banda central: es la limitada por dos bandas de soportes.

Pértico virtual: elemento ideal que se adopta para el célculo de la placa segun
una direccién dada. Esté constituido por una fila de soportes y dinteles de seccién igual a
la de la zona de placa limitada lateralmente por los ejes més separados de los recuadros
adyacentes a la fila de soportes considerados, es decir, que dicha zona comprende una
banda de soportes y dos semibandas centrales, una a cada lado.

SOPORTE

Figura 22.4.2.a
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! et
%/Wﬁ%f% ! BANDA EXTERIOR

BANDA CENTRAL

PORTICO VIRTUA

DIRECCION X BANDA DE SOPORTES

________ BANDA CENTRAL

RECUADRO INTERIOR EN DIRECCION X
RECUADRO EXTERIOR EN DIRECCION Y

Figura 22.4.2.b

22.4.3 Método directo

Para cargas verticales, estas placas pueden analizarse estudiando, en cada
direccion, los porticos virtuales que resulten siempre que se cumplan las limitaciones
indicadas en 22.4.3.1.

La determinacion de los esfuerzos de la placa y los soportes en los diferentes
pérticos virtuales podra realizarse simplificadamente de acuerdo con 22.4.3.2.

22.4.3.1. Campo de aplicacion

Para que sea de aplicacion este método deberan cumplirse las siguientes

condiciones:
a)

b)

€)
d)

La malla definida en planta por los soportes, serd sensiblemente
ortogonal.

Se entiende por malla sensiblemente ortogonal aquélla en la que ningun
soporte se desvie, respecto a la linea de ejes que define al portico
considerado, més del 10 por 100 de la luz normal al mismo correspon-
diente a la direccién en que se produce la desviacion (figura 22.4.3.1)

Figura 22.4.3.1

La relacion entre el lado mayor y menor del recuadro no debe ser mayor
que 2.

La diferencia entre luces de vanos consecutivos no debe ser mayor que
un tercio de la luz del vano mayor.

La sobrecarga debe ser uniformemente distribuida y no mayor que 2
veces la carga permanente.

Deberan existir tres vanos como minimo en cada direccion.
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22.4.3.2. Esfuerzos en las secciones criticas

Los momentos flectores en las secciones criticas, en cada direccion, se
determinaran a partir del momento M, definido a continuacion:

_ (gd+qd)|p|12

Mo 3
donde:
Jd Carga permanente de calculo aplicada en el recuadro estudiado.
(o Sobrecarga de calculo aplicada en el recuadro estudiado.
Iy Distancia entre ejes de soportes en la direccion en la que se calculan los
momentos.
lo Anchura del portico virtual analizado.

Los momentos de las secciones criticas en apoyos y vanos se definen como un
porcentaje del momento My, de acuerdo con los valores definidos en la tabla 22.4.3.2.

Tabla 22.4.3.2
Caso A Caso B Caso C
Momento negativo en apoyo 30% 0% 65%
exterior
Momento positivo en vano 52% 63% 35%
Momento negativo en apoyo 70% 75% 65%
interior

Caso A: Placa elasticamente empotrada en los soportes de borde.

Caso B: Placa apoyada en el borde.

Caso C: Placa perfectamente empotrada en ambos bordes, o con continuidad en ambos apoyos
(vano intermedio).

Para apoyos interiores se tomard como momento en el apoyo el mayor de los dos
determinados segin ambos vanos contiguos.

En el caso de vanos extremos encuadrados en el caso A de la tabla 22.4.3.2, la
viga o zuncho de borde debe calcularse para soportar por torsion una fraccion del
momento considerado en el extremo de la placa.

En el caso de vanos extremos encuadrados en el caso A de la tabla 22.4.3.2, los
soportes de apoyo deben dimensionarse para resistir el momento considerado en el
extremo de la placa.

Los soportes interiores se dimensionaran para resistir un momento desequilibrado
definido de acuerdo con la siguiente expresion:

Ma=0,07((gg+ 050y )l pal1a- Gyl p2l1o”)
donde:
Ill1 |12
Ip]_, Ipz

Dimensiones |;, correspondientes a los vanos contiguos del soporte estudiado
Dimensiones |,, correspondientes a los vanos contiguos del soporte estudiado

A cada tramo de soporte, superior o inferior, se le asignard una fraccion del
momento a resistir, proporcional a su rigidez.
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22.4.4 Método de los pérticos virtuales

Para cargas verticales y horizontales, estas placas pueden analizarse estudiando,
en cada direccion, los porticos virtuales que resulten siempre que se cumplan las
limitaciones indicadas en 22.4.4.1.

La definicion de las caracteristicas de las barras que representan la placa y los
soportes se obtendran de acuerdo con los criterios expuestos en 22.4.4.2.

La determinacion de los esfuerzos de la placa y de los soportes se realizara
calculando los porticos equivalentes resultantes para todas las hipotesis de carga y
teniendo en cuenta las combinaciones mas desfavorables.

22.4.4.1. Campo de aplicacion

La hipotesis fundamental de este método reside en la no interaccion entre
pérticos virtuales. Por ello, en las situaciones en que tal interaccion pueda ser
significativa, no debera utilizarse. La interaccion entre porticos puede aparecer en las
siguientes situaciones:

- asimetrias notables en planta o en alzado (de geometria y rigidez).

- existencia de brochales.

- estructuras sensiblemente traslacionales.

- existencia de elementos de rigidizacion transversal (pantallas, nucleos).

- acciones no gravitatorias en estructuras no uniformes.

- fuerte descompensacion de cargas o de luces.

22.4.4.2. Caracteristicas de rigidez de las vigas y soportes del portico virtual

Para cargas verticales se seguiran los siguientes criterios:

- Para la definicion de la inercia de las vigas que representan la placa se
considerara la inercia bruta correspondiente al ancho total del portico
virtual teniendo en cuenta la variacién de rigidez existente a lo largo de la
barra.

- Para la definicion de la inercia de los soportes, teniendo en cuenta el
efecto producido por el atado torsional conferido transversalmente por la
placa, se considerara una rigidez equivalente K¢, de acuerdo con la
siguiente expresion:

1 1 1
- = 4
Keq Kc Kt
donde:
K Rigidez bruta del soporte.
Kt Rigidez de los elementos de atado torsional (figuras 22.4.4.2.a y b). Se define

como elemento de atado torsional del soporte, la porcién de placa de ancho igual
a la dimension c; del soporte o del capitel y de longitud igual al ancho del pértico

virtual.
e 0
g 0
¢ 9gC *
Ki=ag¢ E 3
G & 0
| 1-=2¢ + -
g 2% 2 g g
donde:
E. Maodulo de deformacién longitudinal del hormigon.
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C Rigidez a torsion del elemento de atado torsional.
I, Dimensidn transversal del recuadro adyacente al soporte considerado.
C2 Dimensién perpendicular al portico virtual del soporte considerado.

ELEMENTO DE ATADO TORSIONAL.\

Figura 22.4.4.2.a

Figura 22.4.4.2.b

Para porticos interiores, K, resulta de la suma de la rigidez torsional de los
elementos de atado torsional existentes a ambos lados del soporte considerado. Para
porticos exteriores, K; es la rigidez a torsion del elemento de atado torsional del Unico
recuadro adyacente al soporte considerado.

Para la definicion de C puede adoptarse la siguiente expresion (figura 22.4.4.2.b)

c= Eﬁ-o,eefgxﬂ siendo x <y
Yo 3
Para cargas horizontales se seguiran los siguientes criterios:
- Para la definicion de la inercia de las vigas que representan la placa se
considerara la inercia bruta correspondiente a un ancho igual al 35 por
100 del ancho del portico equivalente, teniendo en cuenta la variacion de
rigidez existente a lo largo de la barra.
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Para la definicion de la inercia de los soportes se seguirdn los criterios
expuestos para cargas verticales.

22.4.5 Criterios de distribucién de momentos en la placa

La distribucion de momentos debidos a cargas verticales en las secciones
criticas, apoyos y vano, a lo largo de la placa, obtenidos segun los procedimientos
indicados en 22.4.3 y 22.4.4, se realizara de acuerdo con los criterios definidos en las
tablas 22.4.5.ay b.

Tabla 22.4.5.a
Momentos negativos En soporte interior En soporte exterior
Banda de soportes 75% 100%
Banda central 25% 20%
Tabla 22.4.5.b
Momentos positivos En ambos casos
Banda de soportes 60%
Banda central 40%

Los momentos debidos a cargas horizontales deberan ser absorbidos en el ancho
de la banda de soportes.

22.4.6 Criterios de distribucién de momentos entre la placay los soportes

Cuando en la union entre losa y soporte actie un momento Mg, Se supondra que
se transmite al soporte por flexion una fraccion del mismo igual a kMg y la fraccién
restante
(1-k)Mq se transmite por tensiones tangenciales. Para la definicion del coeficiente k
pueden tomarse, simplificadamente, los valores indicados en la tabla 22.4.6

Tabla 22.4.6
c./c', 0,5 1,0 2,0 3,0
k 0,55 0,40 0,30 0,20
donde:
C1 Dimensién del soporte paralela a la excentricidad de la carga o a la direccion del
pértico virtual analizado.
C'» Dimensién del soporte perpendicular a la excentricidad de la carga o a la

direccion del pértico virtual analizado, en soportes interiores o de esquina, y dos
veces tal dimension en soportes de fachada.

Para resistir la parte de momento kMg, transmitido por flexion, debera disponerse
en la placa la armadura necesaria concentrada en un ancho igual al ancho del soporte
mas 1,5 veces el canto de la placa o abaco a cada lado.

La fraccion (1-k)Mqy deber& ser absorbida por torsién, en el zuncho o viga de borde
o0 atado torsional. Asimismo esta fraccidbn de momento debera ser tenida en cuenta en la
distribucion de tensiones tangenciales en el perimetro de punzonamiento (Articulo 46°).
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Articulo 50° Estado Limite de Deformacién

50.2.2 Método simplificado

Este método es aplicable a vigas y losas de hormigén armado. La flecha se
considera compuesta por la suma de una flecha instantdnea y una flecha diferida, debida
a las cargas permanentes.

50.2.2.1. Cantos minimos

No serd necesaria la comprobacion de flechas cuando la relacion luz/canto til del
elemento estudiado sea igual o inferior a los valores indicados en la tabla 50.2.2.1.

Tabla 50.2.2.1: Relaciones L/d en elementos estructurales de
hormigén armado sometidos a flexién simple

SISTEMA ESTRUCTURAL Elementos fuertemente Elementos
armados débilmente
(o =As /bpd=0,012) armados

(o =Ad/bod=0,004)

Viga simplemente apoyada. 14 20
Losa uni o bidireccional
simplemente apoyada

Viga continua® en un extremo. 18 24
Losa unidireccional
continua™? en un solo lado

Viga continua® en ambos extremos. 20 30
Losa unidireccional
continua?
Recuadros exteriores y de esquina en losa sobre 16 22
apoyos aislados®
Recuadros interiores en losa sobre apoyos aislados® 17 25
Voladizo 6 9

Un extremo se considera continuo si el momento correspondiente es igual o
superior al 85% del momento de empotramiento perfecto.

En losas unidireccionales, las esbelteces dadas se refieren a la luz menor.

En losas sobre apoyos aislados (pilares), las esbelteces dadas se refieren a la luz
mayor.

Comentario:

La rigidez de una pieza a flexién depende en gran medida de su canto. Por ello,
en general, limitar superiormente la relacion luz/canto til (L/d) de este tipo de piezas a
unos valores prefijados puede garantizar que su deformacién se mantiene dentro de
limites tolerables.

En general, a los efectos de la tabla 50.2.2.1, podran considerarse fuertemente
armados a las vigas, mientras que las losas podran considerarse elementos débilmente
armados. Los valores de cuantias geométricas de la tabla corresponden a las cuantias
estrictas de dimensionamiento, y no a la cuantia realmente existente que sera
generalmente mayor. Cuando se conozca la armadura estricta de dimensionamiento de
la seccion de referencia (seccion central en vanos y de arranque en voladizos) podra
interpolarse linealmente entre los valores dados en la tabla.
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Articulo 56° Placas o losas

56.1 Placas o losas sobre apoyos continuos

Este Articulo se refiere a placas o losas planas de hormigén armado y pretensado
sustentadas sobre apoyos continuos.

Salvo justificacion en contrario, el canto total de la placa o losa no serd inferior a
I/40 u 8 cm, siendo | la luz correspondiente al vano més pequefio.

Para el analisis estructural deben seguirse las indicaciones del Articulo 22°.

Para la comprobacion de los distintos Estados Limite se estudiaran las diferentes
combinaciones de acciones ponderadas, de acuerdo con los criterios expuestos en el
Articulo 13°.

Se comprobaréa el Estado Limite Ultimo de Agotamiento por tensiones normales
de acuerdo con el Articulo 42° considerando un esfuerzo de flexion equivalente que
tenga en cuenta el efecto producido por los momentos flectores y torsores existentes en
cada punto de la losa.

Se comprobara el Estado Limite de Cortante de acuerdo con las indicaciones del
Articulo 44°.

Asimismo, siempre que sea hecesario, se comprobaran los Estados Limite de
Fisuracion, Deformacion y Vibraciones, de acuerdo con los Articulos 49°, 50° y 51°,
respectivamente.

La disposicion de armaduras se ajustara a lo prescrito en los Articulos 66°, para
las armaduras pasivas, y 67°, para las armaduras activas.

Para losas rectangulares apoyadas en dos bordes se dispondra, en cualquier
caso, una armadura transversal paralela a la direccién de los apoyos calculada para
absorber un momento igual al 20% del momento principal.

56.2 Placas o losas sobre apoyos aislados

Este Articulo se refiere a las estructuras constituidas por placas macizas o
aligeradas con nervios en dos direcciones perpendiculares, de hormigébn armado, que no
poseen, en dgeneral, vigas para transmitir las cargas a los apoyos y descansan
directamente sobre soportes con o sin capitel.

Salvo justificacion especial, en el caso de placas de hormigén armado, el canto
total de la placa no serd inferior a los valores siguientes:

- Placas macizas de espesor constante, L/32
- Placas aligeradas de espesor constante, L/28

siendo L la mayor dimensién del recuadro.

La separacion entre ejes de nervios no superard los 100 cm y el espesor de la
capa superior no serd inferior a 5 cm y debera disponerse en la misma una armadura de
reparto en malla.

Para el analisis estructural deben seguirse las indicaciones del Articulo 22°.

Para la comprobacion de los distintos Estados Limite se estudiaran las diferentes
combinaciones de acciones ponderadas, de acuerdo con los criterios expuestos en el
Articulo 13°.

Se comprobara el Estado Limite Ultimo de Agotamiento frente a tensiones
normales de acuerdo con el Articulo 42°, considerando un esfuerzo de flexién equivalente
gue tenga en cuenta el efecto producido por los momentos flectores y torsores existentes
en cada punto de la losa.

Se comprobard el Estado Limite de Agotamiento frente a cortante de acuerdo con
las indicaciones del Articulo 44°. En particular, deberdn ser comprobados los nervios en
su entrega al abaco y los elementos de borde, vigas 0 zunchos.
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Se comprobara el Estado Limite de Agotamiento por torsion en vigas y zunchos
de borde de acuerdo con las indicaciones del Articulo 45°.

Se comprobara el Estado Limite de Punzonamiento de acuerdo con las
indicaciones del Articulo 46°.

Asimismo, siempre que sea hecesario, se comprobaran los Estados Limite de
Fisuracion, Deformacion y Vibraciones, de acuerdo con los Articulos 49°, 50° y 51°,
respectivamente.

La disposicién de armaduras se ajustard a lo prescrito en el Articulo 66°, para
armaduras pasivas.

Comentario:

El objeto del articulo es servir de recordatorio de las distintas comprobaciones
gue deben realizarse en el caso de placas o losas sobre apoyos aislados.
Evidentemente, todos los articulos de la presente instruccion son aplicables,
directamente o indirectamente, a todos los tipos de piezas; pero se han destacado aqui
los mas intimamente relacionados cos esta tipologia.

En placas o losas sustentadas sobre apoyos aislados se pueden seguir las
siguientes disposiciones constructivas:

a) Placas macizas de canto constante.

La separacion entre armaduras principales no sera superior a 25 cm, ni dos veces
el espesor de la losa, debiendo ser su diametro no superior a la décima parte del
espesor de la placa.

Las armaduras superior e inferior correspondientes a la direccién menos
solicitada, en cada recuadro, tendran una seccién de, al menos, el 25% de las
armaduras analogas de la direccion principal.

En los bordes de las placas se dispondra, ademés de la armadura resultante del
calculo de la placa, la correspondiente a las solicitaciones puntuales que,
eventualmente, haya que considerar.

Las armaduras se distribuiran de la siguiente manera en cada direccion:
-En bandas centrales: uniformemente.
-En bandas de soporte:
-las correspondientes a momentos flectores positivos, uniformemente.
-las correspondientes a momentos flectores negativos, teniendo en cuenta lo
indicado en 22.4.6.

b) Placas aligeradas.

La distribucion de las armaduras entre los nervios y abacos de los recuadros se
realizara conforme a lo sefialado para las losas macizas, siéndoles igualeme de
aplicacion las limitaciones establecidas para el diametro maximo de las armaduras y
cuantia en la direccion menos solicitada.

No obstante lo establecido en el articulo 44°, en los nervios de borde de las
placas aligeradas se estableceran cercos con una separacion entre ellos no mayor de
0.5d, capaces de absorber las tensiones y esfuerzos cortantes que se produzcan.

Tanto para placas macizas como aligeradas las armaduras inferiores de las
bandas de soportes, en cada direccion, deberan ser continuas o estar solapadas. Como
minimo dos de estas barras pasaran por el interior del pilar interior y estaran ancladas en
los pilares exteriores. (ver figura 56.2)
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Tanto para placas macizas como aligeradas, no arriostradas frente a
desplazamiento, las longitudes de las armaduras seran determinadas por calculo, pero

feriores a lo indicado en la figura 56.2.
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Figura 56.2
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ANEJO 2: Losas y placas en nimeros gordos.
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Ejemplo

FORJADO SIN VIGAS 14

14.1 pATOS
14.1.1 Descripcion. Geometria del problema

La siguiente figura representa un recuadro interior de un forjado reticular.

[ I
- )
F)— b
(En | | | |1
:f,f__}—— ] = 55— —l
Pr—
O— E
66— 5
C—
e— |
(% = 'EP' L
®— '
Cc— /
C [
s h N | /
Y | - AW
B (P) Nervios de pilares
l 0 = ;
X L : (C) Nervios centrales

Figura 14.1.1.a Descripcion del forjado

El forjado se realiza con casetones comerciales no recuperables de 250 mm de canto y los pi-
lares tienen unas dimensiones de 300 x 600 mm.

14.1.2 Cargas. Valores caracteristicos y de célculo

Las cargas actuantes en dicho forjado son:

Tabla 14.1.2.a Cargas en el forjado

Accion Observaciones

Peso propio - A determinar segun el dimensionamiento
Carga muerta 0,5 kN/m*>  Microaglomerado asféltico
Sobrecarga de uso 4,0 kN/m? Segun uso previsto
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-

Guia de aplicacion de la ErE

El control de ejecucion es normal, por lo que los coeficientes de ponderacion de las acciones
son los siguientes:

Coeficiente de seguridad sobre acciones permanentes y,=150
Coeficiente de seguridad sobre acciones variables =160

14.1.3 Materiales. Designacion y valores de célculo

Los materiales empleados son:

EHE Tabla 14.1.3.a Materiales
Art. 153
m Designacion EHE Coeficiente de minoracion

EME Acero B 500 S Y. =115
Art. 39 Hormigén HA-25/P/20/1* Y.=15

* Se trata de un portico interior. Véase apartado 2.2 «Seleccion de tipo de ambiente»,

Se desea conseguir ademas una resistencia al fuego R-60.

14.2 DESARROLLO Y CALCULO
14.2.1 Planteamiento

El ejemplo se va a desarrollar siguiendo la siguiente pauta:

|. PREDIMENSIONAMIENTO del forjado.
Il. Comprobacién del Estado Limite Ultimo de FLEXION.
Ill. Comprobacion del Estado Limite Ultimo de CORTANTE.
IV. Comprobacién del Estado Limite Ultimo de PUNZONAMIENTO.
V. Comprobacion del ZUNCHO perimetral.
VI. Comprobacion del Estado Limite de Servicio de FISURACION.
VIIl. Comprobacion del Estado Limite de Servicio de DEFORMACIONES

14.2.2 Predimensionamiento del forjado (JL ey L EHE.

s Por condiciones de deformabilidad

Tomando la luz mayor de los recuadros centrales y siguiendo la tabla 2.10.2.a de esta guia, se
tiene que para elementos débilmente armados, la esbeltez maxima es de 25:

700
—— = 280 mm
25

Canto minimo de 280 mm
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EJEMPLO 14. FORJADO SIN VIGAS

m Por condiciones de resistencia al fuego
Para una resistencia R-60:

- Capa de compresion (hy) = 70 mm.
- Recubrimiento mecanico equivalente (r,,. = 30 mm, suponiendo un ancho minimo de
nervio de 100 mm) + 10 mm (habra barras en las esquinas de los nervios).

u Por condiciones de durabilidad

Al ser un ambiente interior (clase general de exposicion |):

Recubrimiento geométrico (r

geo

=20+ 10 = 30 mm)

u Predimensionamiento

Escogiendo un r,,, = 35 mm se puede suponer que el recubrimiento mecanico seré de r,,,. = 40
mm con barras de diametro mayor o igual que 10 mm.

Haciendo la hipdtesis inicial de armar cada nervio con 2 barras ¢ 20 se puede estimar el ancho
minimo del nervio en:

Ancho minimo = 2 35 (recubrimiento) +2 - 6 (estribos) + 2 - 20 (armado) + 20 (separacién minima)=
=142 mm

Luego se adoptan los valores siguientes:

Tabla 14.2.2.a Predimensionamiento

Capa de compresion 70 mm
Ancho nervio 160 mm
Ve 35 mm

Intereje* 800 mm

* Valor usual en el predimensionamiento de forjados sin vigas de estas
caracteristicas

800 mm

320 mm

Figura 14.2.2.a Seccion del forjado

De esto se puede obtener el peso propio del forjado, incluyendo la parte proporcional de aba-
cos, como 5 kN/m?,
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Guia de aplicacion de la EF] 2

14.2.3 Comprobacidn del Estado Limite de Agotamiento frente
a solicitaciones normales

14.2.3.1 Calculo de esfuerzos

Por no existir desalineaciones importantes en los pilares se utiliza, para el anélisis estructural,
el método directo.

Las cargas a considerar son:

Tabla 14.2.3.a Valores de célculo en E.L.U.

Tipo de carga Valor de célculo
Cargas permanentes (5,0 +0,5) - 1,5 = 8,25 kN/m?
Sobrecargas 4,0 - 1,6 = 6,40 kN/m?
Total 14,65 kN/m?

Siguiendo lo expuesto en 2.7.4.2, |a obtencion de los esfuerzos se puede hacer de la siguiente
manera:

I.  Calculo del momento isostatico M,

(8 +q,) 1, If 146567
8

M, =540 kN-m

calculado segun la direccion X (véase figura 14.1.1.a).

Il. Reparto de M, en apoyos y centro de vano

Para el forjado con continuidad en ambos extremos (Caso C);

Tabla 14.2.3.b Reparto del momento isostatico

Momento negativo en apoyo 1 0,65- M,=351kN - m
Momento vano 0,35-M,=189 kN - m
Momento negativo en apoyo 2 0,65- M,=351 kN -m

70%

o /ﬁ\

52%

Figura 14.2.3.a Reparto de M,
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EJEMPLO 14. FORJADO SIN VIGAS

lll. Reparto en banda central y de pilares

Tabla 14.2.3.c Reparto en bandas

Apoyo 1 Banda de pilares 0,75 - 351 =263,25 kN - m
Banda central 0,25-351=87,75kN - m
Centro vano Banda de pilares 0,60-189=11340 kN - m
Banda central 0,40-189=7560 kN - m
Apoyo 2 Banda de pilares 0,75- 351 =263,25 kN - m
Banda central 0,25:351=87,75kN - m
o Ap o Abaco
g il
% Aq
M- M+ M- M+ M-
—_—— N
Banda central
1.50 m 10% 20% 12,5% 20% 12,5%
—_—_—
Banda de pilares 100% 60% 5% 60% 1% g
3,00 m L g
T
- E
Banda central
150 m 10% 20% 125% 20% 12,5%

Figura 14.2.3.b Reparto en banda de pilares y central

IV. Reparto por nervio en cada banda

Puesto que en cada pértico la banda de pilares (3 metros de ancho) se encuentra entre dos mi-

tades de banda central (1,5 m cada mitad) los esfuerzos por nervio son:
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Guia de aplicacion de la EH

Tabla 14.2.3.d Esfuerzos por nervio

Apoyo 1 Banda de pilares 263,25 0—:— =70,20 kN - m/nervio
0,8 .
Banda central 87,75 = 23,40 kN - m/nervio
1L,5+15
. 0,8 .
Centro vano Banda de pilares 113,40 - = = 30,24 kN - m/nervio
Banda central 75,6 - ————— = 20,16 kN - m/nervio
1L5+15
s 0,8 ;
Apoyo 2 Banda de pilares 263,25 —5- = 70,20 kN - m/nervio
Banda central 87,75 - ——— = 23,40 kN - m/nervio
1,5+1,5

14.2.3.2 Dimensionamiento de armadura

En la siguiente tabla se muestran las secciones en las que se calcula la armadura longitudinal
y la armadura obtenida para cada caso.

Tabla 14.2.3.e Secciones de armado

Seccion M, A, it Armadura
Seccién apoyos. Banda de pilares

0,80 m

032 1 -70,20 601 4914
Seccion centro vano. Banda de pilares
0,80 m
1 =3
[ |
032m +30,24 253 2¢14
&=n
0,16 m
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EJEMPLO 14. FORJADO SIN VIGAS

Tabla 14.2.3.e (continuacion)

Seccion apoyos. Banda central

0,80 m "
[, s §
L= ]
032m -23,40 207 2914
0,16 m
Seccidén centro vano. Banda central
080m .
1 L §
| |
032 m +20,16 168 2¢14
0,16 m

Las armaduras de calculo han sido obtenidas de acuerdo a las formulas del Anejo 8 de la EHE.

De acuerdo con la figura 2.11.5.a el armado de los nervios es:

Lizg-2¢14-2,40
Lizg-2914-1,60

2,40-2¢14-Lder
1,60-2¢14-Lder

|
| 70m

7302014

i
|
!

[ 320 mm

Figura 14.2.3.c Armado de cada nervio en banda de pilares

Lizq-2414-2,40

2,40-2¢14-Lder

.

730-2¢14

70m

b
|
|
T

=
|
T

Figura 14.2.3.d Armado de cada nervio en banda central
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Gufa de aplicacion de la E}]E

En la direccion Y el proceso es exactamente el mismo.

14.2.3.3 Esfuerzos para el dimensionamiento de los pilares

Dado que las luces de los vanos adyacentes al pilar son iguales para cada direccion, los mo-
mentos que se transmiten a éste son menores que si se diese dicha desigualdad.

Seguin 2.7.4.2 los momentos en cada direccion que solicitan el pilar son:

My=0.07-[(8,25+0,5-6.4)'6~7z—8.25'6'7!]=65,85kN-m
M =007-[(8.25 +05:64)-7-6°-825-7-61=5644kN-m

Con estos momentos y el axil de calculo habria que dimensionar el pilar a flexocompresion es-
viada.

14.2.4 Comprobacién del Estado Limite de Agotamiento frente a cortante

Una practica usual es dar a los dbacos unas dimensiones en planta de aproximadamente 1/5
de la luz del recuadro a cada lado del pilar, procurando ajustarse a la cuadricula de nervios de in-
tereje 0,8 m:

70+70
——— =28=~24m

6,0+6,0

24 m
5

Asi por cada lado del dbaco acometen 4 nervios, 16 en total (véase figura 14.2.4.a).
El esfuerzo cortante en la entrada de los nervios al abaco puede aproximarse con un reparto
plastico:
V,=(g,+q) (- ,-A,-A)=1465- (7" 6-24% =531 kN

Por nervio:

531 .
V= T 33,20 kN/nervio

La resistencia a cortante del hormigon de cada nervio sin disponer armadura transversal es:

200 1/3 -3
Vo = 002: (14| == |-(100- p; - )" b 107 =
200 2-200 13
=0J02-(1+ {— (100- =-——--25| -160-280-10"*
280 280160

=2792 kN

498
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EJEMPLO 14. FORJADO SIN VIGAS

.

Luego sera necesario disponer una armadura de cortante de al menos:

10
v, =210 079222327 kN
0.12

Vo=V, =V, =3320-2327=993kN =09-d- A, " f,,.,
A, =99 mm?/m
Aa,mfn .f:va.d = 0'02-,;;' 'b()

0,02-16,67-160 . ,
a.min -TIO =133,4 mm-/m

Luego se dispone al menos la cuantia minima (véase 2.11.5.3, placas aligeradas):

En la figura se muestra la zona armada a cortante en el dbaco.

| |
G,

. —

——— Zona con armadura de cortante

Figura 14.2.4.a Armadura de cortante en nervios

14.2.5 Comprobacién del Estado Limite de Punzonamiento

Siguiendo el proceso senalado en 2.9.5:

I. Comprobacion de resistencia maxima de las bielas de punzonamiento en el hormigon

Para un esfuerzo maximo de punzonamiento N, de:

Ny=115(g; +q,) 1,1, =707 kN
ty = 3002 + 6002 =1.800 mm
uy - d = 1.800-280 = 504.000 mm?
N, 707-1.000

- = 1,4 N/mm?
y-d  504.000

25 a N
fa = 0,3-[—5 =50N/mm- > 14 N/mm?

»
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En caso de que esta comprobacién no hubiese resultado correcta, hubiese sido necesario 0
bien modificar la geometria del forjado (aumentando el canto, disponiendo capiteles, aumentando
la seccién de los pilares inferiores...) o el hormigon a una resistencia mayor.

Il. Perimetro critico

Segun la figura:

560 mm

600 mm

-

560 mm

Figura 14.2.5.a Perimetro critico

i, =300-2 +600-2 + 2560 =5.318,6 mm

A, =53186 280 = 1.489.203 mm*

crit

lll. Tensiones tangenciales t,, 7,4

7, =012 l+,‘@ (100 p, - £,)'°
cu 280 ! ck

p = p.-p, enelperimetro definido en la figura

— 3d = 840 mm

:“_"_ﬂ%j o s
-

300 mm

T

1.980 mm

Figura 14.2.5.b Perimetro para evaluacion de la cuantia longitudinal
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EJEMPLO 14. FORJADO SIN VIGAS

3-4-150

= =325-10"°

Px=1o80-280 = %
3-4-150 .
-282:10°

Py = 3280280

P =P Py =303:107
7., = 0,43 N/mm’

LIS (g, + 4,1, ]
rw-—(g"A 9%’k o 0,47 Ny »

crit

=166 kN

crit

0,10
V,={047-043-——1-107- A
0,12
166-10°

=—— = 1.650 mm?/
0.9-0.280 - 400 o

Ay

Esta armadura ha de disponerse dentro del perimetro critico;

2+d =560 mm
1.650 - 0,56 = 924 mm’

Disponiendo estribos de 2 ramas ¢8:

924
2-4-50

3 estribos ¢ 8 en cada direccion

— = 2,31 ~ 3 en cada direccion seguln se indica en la figura:

Figura 14.2.5.c Armado a cortante

* Podrian restarse al esfuerzo de punzonamiento las cargas exteriores dentro del perimetro critico.
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Guia de aplicacion de la 2512

IV. Comprobacion en zona exterior al perimetro critico

4d =1.120 mm

T

600 mm

300 mm /

/ 4d =1.120 mm

Figura 14.2.5.d Comprobacion fuera del perimetro critico

Ay = (2-300 +2-600 + 27 -4-280) 280 = 2.474.407 mm?

7, = 0,43 N/mm?

(8, + 4,1, 616:107-6-7

= 0,25 N/mm?* < 0,43 N/mm?
e A, 2.474.407 mms "

14.2.6 Comprobacién del Estado Limite de Deformaciones

El canto del forjado se predimension6 de manera que no sea necesario realizar la comproba-
cion de deformaciones (véase 14.2.2).
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ANEJO 3: Ejercicio resuelto mediante aplicacion de la EHE.
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ANEJO 4: Ventajas e inconvenientes de los forjados reticulares.
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3.3. Criterios de proyecto: Ventajas e
inconvenientes de los forjados reticulares

Como sucede con casi todo, los forjados reticulares poseen
partidarios y detractores, y tanto los unos como los otros aducen
sus argumentos basados en su experiencia particular con los mis-
mos y, la mayor parte de las veces, sin un conocimiento profun-
do sobre la cuestién. Es curioso cémo lo anterior puede
constatarse incluso dentro de una misma publicacién, de la que
reproducimos una opinién de actitud negativa y otra positiva so-
bre el forjado reticular.

Los forjados reticulares 71

"El segundo grupo de soluciones aparece como alternativa a la losa, con
un canto ligeramente mayor, que alivia la zona alrededor del soporte, pero
aligerando de peso el resto de la superficie; en definitiva ese es el reto del for-
jado, suministrar suficiente resistencia e indeformacion sin pesar demasiado,
reto que acaba dando lugar al forjado bidireccional, cruzado o sin vigas como
también se le denomina.

En esta solucion amplias zonas de vano en ambas direcciones se encuen-
tran alveoladas de forma que sélo una fraccién entre el quinto y el décimo es
macizo en todo el canto, denomindndose los nervios de dicho forjado. La so-
lucién de forjado cruzado no reproduce con absoluta fidelidad el comporta-
miento omnidireccional de la losa maciza ("): la falta de rigidez a torsicn
correspondiente a la flexion que aparenta, por lo que el modelo de compor-
tamiento es mds el de un emparrillado de vigas que el de una auténtica losa.
Desde el punto de vista que ahora nos ocupa, el de los forjados planos, esta
alternativa es todavia costosa y ademds pesada. Es mds, como luego se verd
no comporta ninguna ventaja de canto o armadura frente a un forjado con-
vencional pero plano, para soportar una carga constante y uniformemente re-
partida cual es la hipdlesis estdndar de un forjado de viviendas. Donde un
forjado cruzado compite con ventajas es en la capacidad de soportar cargas
mdviles o mds exactamente fuertes cargas locales cambiantes, aun cuando den
una equivalente repartida moderada.

El forjado cruzado, o sin vigas, se usa sobre todo en edificios piblicos, es-
colares, deportivos, elc.; en los casos de viviendas es todavia una solucién cos-
tosa, complicada de ejecucion y relativamente pesada." (Curso de forjados
armados. COAM |. Luis de Migue).

Veamos la segunda opini6n:

"El forjado sobre apoyos aislados supone una solucién estructural menos
ventajosa que las placas, si exceptuamos el menor peso propio que conlleva.
De hecho, la cantidad de armadura necesaria para un forjado reticular es
andloga a la de los forjados unidireccionales para un mismo canto, e incluso
a la de las placas.

Con la solucidn de forjado reticulado, armado en dos direcciones, se ob-
tiene un mayor grado de rigidez, una mayor continuidad de la estructura res-
pecto a los sistemas unidireccionales de forjados.

Esto se debe a que los recorridos Rorizontales involucran sistemdticamente
a mds elementos, y aquellos son mds directos; existe una respuesta continua
y homogénea del forjado frente a la componente de la solicitacion, momento
flector, en contraste con las soluciones unidireccionales del forjado.

Lo anterior nos lleva a un comportamiento frente a las acciones horizon-
tales mds ventajoso para los forjados reticulares.

Asimismo, el comportamiento de los forjados reticulares es favorable con
relacién a los forjados con vigas (descolgadas o no), respecto a las cargas pun-
tuales ya que el reparto de estas es mds directo y en todas las direcciones”.
(Curso de forjados armados. COAM |. Ledn Paniagua).

Evidentemente, ningiin forjado tipo plano para luces inferiores
alos 66 7 m, ya sea reticular o unidireccional, puede competir es-
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tructuralmente hablando con la losa maciza de hormigén, salvo en
precio; siempre y cuando no cambien las condiciones actuales del
mercado de las estructuras. En este punto parece que todos es-
tamos de acuerdo; sin embargo, los sistemas constructivos que se
siguen casi de forma rutinaria en las distintas regiones de nues-
tra geografia por la presencia de tal o cual casa de estructuras o
forjados. hacen posible que surjan las opiniones distintas, no
siempre exentas de intereses ajenos a los puramente técnicos,
sobre los forjados de tipo unidireccional y reticular, que son los
presentes actualmente de forma mayoritaria en la construccién de
nuestros edificios. Trataremos de exponer, sin 4nimo de agotar el
tema, algunas consideraciones de tipo general que, junto a las opi-
niones reproducidas, permitan en fase de proyecto valorar y de-
cidir sobre el uso del forjado reticular como alternativa al forjado
unidireccional.

Pasada ya la época en la cual los edificios posefan luces de
4 metros y las jacenas descolgaban de las placas quedando refle-
jadas en los techos, hemos éntrado en la época donde imperan,
por desgracia para las estructuras, los techos planos y las luces
elevadas. Actualmente, las 'estructuras de los edificios normales,
bésicamente estan dividas en dos grandes bloques:

* Estructuras de vigueta y bovedilla con jdcenas planas.
"'+ Estructuras con forjado reticular.

Ambos tipos de estructura, por el sistema constructivo de aca-
bar los cerramientos de abajo hacia arriba y por la excesiva flexi-
bitidad de los forjados, estan originando problemas de
deformabilidad elevada y rotura de tabiquerias.

Bajo el punto de vista de que los forjados reticulares pesan
mas que los forjados unidireccionales, es aconsejable proyectar-
los con unos cantos ligeramente superiores en tormo al 10%:; aun-
que en la actualidad, debido al conservadurismo tal vez excesivo
de los proyectistas de foriados unidireccionales, los cantos que se
manejan son bastante similares, incluso mayores a los adoptados
en los reticulares.

Con el objeto de facilitar y simplificar los calculos del proyec-
to con relacion a las deformaciones de las placas, el autor reco-
mienda que se adopten sus criterios en la eleccidn de los cantos,
evitdndose asi la mayoria de las veces, segiin las prescripciones
de la EHE expuestas en el art. 50° Estado Limite de Deformacion, que
sea necesario calcular las flechas en las mismas,

No obstante, con todas las precauciones del mundo y a falta
de datos més precisos, se recomienda que la flecha activa, en tér-
minos relativos a la longitud del vano que se comprueba, sea me-
nor o igual a L/400. En todo caso, datos existentes en la
bibliograffa, obtenidos de casos reales de patologia, indican que
para evitar problemas de fisuracidn en las tabiquerfas la flecha ac-
tiva debe mantenerse por debajo de | ¢cm.

Las luces que en el presente se manejan en la edificacién es-
pariola genéricamente rondan los 6 = 0,5 m, y se est4n resolvien-
do tanto en unidireccional como en reticular con cantos idénticos
en tomo a 27-30 cm.

Por encima de los 7 m, el campo del proyecto de las estructu-
ras de edificacién con forjados planos pertenece a los reticulares,
al no tener practicamente limitacién la altura de las piezas alige-
rantes disponibles y porque -ademds, en estos casos- las vigas
planas alcanzan tamarios que se alejan del concepto de viga y re-
sulta problemético encontrar en el mercado bovedillas aligerantes
unidireccionales de altura mayor a los 24-26 cm.

Las estructuras con forjado reticular pesan més y, por consi-
guiente, encarecen los soportes y las cimentaciones del orden de
un 5 aun 10%y, tenemos que afadir, que presentan otra desven-
taja con relacién a las tradicionales: la necesidad de encofrar toda
la planta durante su construccién. Las instalaciones eléctricas ho-
rizontales que van por los techos, tienen una solucién ligeramen-
te més delicada y un poco més costosa en los forjados reticulares,
al ser la capa de yeso que las cubre de mayor espesor, recomen-
dandose el uso de vainas planas para los cables.

Los edificios resueltos con forjados reticulares exigen un me-
jor estudio en los proyectos de las instalaciones verticales, dado
que los huecos no previstos no se abren tan facilmente como rom-

piendo unas bovedillas y. aunque parezca increfble, por eso algu-

nos malos proyectistas huyen de este tipo de forjado y su opinién
sobre los mismos no debe ser tenida en cuenta.

Tampoco debe ser tenida en cuenta la opinién de aquéllos
que, desconociendo los métodos de calculo y la experiencia ne-
cesaria para resolverlos, critican este tipo de forjado.

Los forjados reticulares requieren mas atencion y su célculo es
mas complejo que los basados en vigas y viguetas, pero esto no
debe ser motivo de rechazo.

Frente a estos inconvenientes mencionados, unos reales: Ma-
yores cantos, mayor peso, mayor consumo de encofrado; y otros
ficticios: Mejor definicién de los proyectos y calculo mas complejo;
no cabe duda que los forjados reticulares tienen unas considera-
bles ventajas que los hacen muy competitivos.

Los forjados reticulares soportan mayores luces y sobrecargas
que los tradicionales, las distribuciones de pilares resultan més li-
bres y las distribuciones de tabiqueria pueden cambiarse a volun-
tad sin temor a roturas en los aligeramientos,
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Existe mayor flexibilidad en los forjados reticulares a la hora de
proyectar huecos, rampas, ascensores, shunts, instalaciones, etc.,
pero iojo! en fase de proyecto.

El forjado reticular permite resolver fécilmente y con seguridad
los voladizos quebrados en las dos direcciones, asi como los vue-
los que se plantean en las esquinas achaflanadas.

Ala luz de las consideraciones anteriores, el forjado reticular
permite al proyectista mejorar el fin Gltimo y prioritario de toda la
construccién: La funcionalidad de la misma,

Frente a los forjados tradicionales, los forjados reticulares po-
seen un aislamiento térmico y acdstico mejor por su mayor peso
y compacidad.

A nuestro juicio, y experimentalmente, creemos que los forja-
dos reticulares pueden aguantar cargas no previstas del orden de
un 20% por encima de los forjados de viguetas, a igualdad de pa-
rametros de célculo.

Dado que se encofra toda la planta, la ejecucién, ferrallado y
seguridad del personal en la construccién de los forjados reticu-
lares es superior al unidireccional, que exige caminar incémoda-
mente y con precaucidn sobre las viguetas si no se encofra toda
la planta, cosa que recomendamos hacer pese a que no sea estric-
tamente necesario.

Podrfamos resumir lo expuesto hasta aquf en los siguientes
términos:

* Para luces inferiores a los 5 metros y pérticos alineados, re-
sulta mas econémico el forjado tradicional. Para luces entre
5 y 6 metros compiten econémicamente ambos, con venta-
jas para el tradicional si los pérticos est4n bien alineados y
con desventaijas si existen muchos brochales. Para luces
superiores a los 6 metros la balanza comienza a inclinarse
sin dudas hacia el forjado reticular.

* Sila estructura debe soportar empuijes horizontales, espe-
cialmente si son sismicos, la estructura idénea es la de ner-
vios de gran canto 30x50 6 40x50 entre pilares con una
placa maciza o aligerada reticular de un canto menor. Como
esta solucién no se impondré hasta que suframos un sismo
destructivo en Espaiia, aconsejamos el forjado reticular fren-
te al tradicional de jacenas planas, dado que ata mejor la es-
tructura en las dos direcciones y los 4bacos poseen una
ductilidad mayor que la que presentan unas simples jacenas
de 60 u 80x26 cm en el mejor de los casos,

En los edificios de gran altura, el forjado reticular esta mos-
trando unas cualidades y comportamientos notablemente
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buenos, especialmente cuando la estructura vertical frente a
los esfuerzos horizontales se plantea a base de pantallas y
nicleos de gran rigidez. intercalando entre ellas pilares que
trabajan bdsicamente a esfuerzos verticales.

El poder analizar espacialmente los edificios mencionados
con los modernos programas de ordenador ha supuesto un
avance considerable, bajo todos los puntos de vista, en el
disefio y compresién de los mecanismos resistentes de las
estructuras de estos edificios.

El forjado reticular, con sus nervios cruzados ortogonalmen-
te, materializa muchisimo mejor que el unidireccional el ca-
racter e hipdtesis de diafragma rigido indeformable de los
pisos en sus planos como habitualmente se acepta en los
célculos de los edificios de gran altura, uniformizando los
desplazamientos y repartiendo los esfuerzos de manera di-
recta a las rigideces que posean los elementos que sostie-
nen el edificio.

El forjado reticular es el forjado basico que habitualmente
empleamos en el Levante espafiol, resolviendo los edificios
de una gran esbeltez transversal y con alturas variables en-
tre las 10 y 50 plantas, demostrando un grado de eficacia
frente a los vientos habituales méximos de la zona del orden
de los 80-100 km/h, fuera de toda duda.

Bajo un punto de vista puramente estético, el forjado reticu-
lar de cubetas recuperables permite, como ya se ha dicho
anteriormente, un aprovechamiento arquitecténico que el
forjado tradicional no puede proporcionar.

Bajo el punto de vista de la promocién, los locales comercia-
les resultantes de las estructuras resueltas con forjado reti-
cular experimentan una mejor venta, al tener espacios mas
didfanos y funcionales originados por la ubicacién mds libre
y estratégica de los pilares; aunque muchas veces y, desgra-
ciadamente para las tabiquerfas superiores, la estrategia em-
pleada no sea la més ortodoxa y correcta.

Finalmente, queremos acabar este apartado transmitiendo la
experiencia recibida de algunos constructores de Alicante y
que consideramos de interés; y es que el forjado reticular, a
pesar de su mayor peso, mayor consumo de hormigén y en-
cofrado, resulta mas econémico que el tradicional, si las di-
ferencias en cuantias de acero por metro cuadrado no
superan los 3 Kp/m? (30 kN/m?).

Las razones que aducen estos constructores se basan en los
precios cada vez més altos de las viguetas y en el gran avan-
ce que se ha experimentado en la tecnologfa de los encofra-
dos, que permite, al encofrarse toda la planta, obtener
mejores rendimientos constructivos en las estructuras con-
cebidas con forjados reticulares.
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1. DEFINICION

“Conjunto de elementos de union del edificio con el terreno, cuya mision es
soportar las cargas del edificio, transmitirlas al terreno y anclarlo al mismo frente a
otras acciones como la accion del viento y del sismo.”

2. DISTRIBUCION DE TENSIONES EN EL TERRENO

Boussinesq dedujo que las cargas aplicadas sobre el terreno se disipaban a
través de éste produciéndose tensiones en cada punto del mismo.

Disipacion de las tensiones en el terreno

Dado que el terreno es de composicion irregular el reparto se realiza en forma de
elipses variables en funcién de la tipologia del terreno, uniendo todos los puntos
de igual tensién vertical obtenemos una serie de superficies isobaricas, cuyo
conjunto recibe el nombre de bulbo de presiones que se apartan de la geometria
de una esfera precisamente dado el caracter de los terrenos reales que carecen e
homogeneidad, isotropia y elasticidad perfecta.
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SECCION A-A' SECCION B-8

Bulbo de presiones

Cortando el bulbo de presiones a la profundidad determinada obtendriamos
evidentemente el grafico de las tensiones para ese plano.

DEDUCCIONES OBTENIDAS DEL SISTEMA DE PROPAGACION DE

TENSIONES

Debajo del cimiento en una misma vertical a mayor profundidad menor
tension.

En un mismo plano a mayor separacion lateral menor tension.

A mayor anchura de la zapata con igual tension de contacto mayor bulbo
de presiones y por tanto afectacion de profundidades mayores, con
posibilidad de asientos diferenciales.

Necesidad de comprobar la capacidad resistente o de asientos de los
estratos inferiores al lecho de cimentacion para las tensiones
transmitidas segun el bulbo de presiones.

Aumento de tensiones por superposicion de bulbos de presiones si las
zapatas estan proximas como para que los bulbos se corten.

En caso de corte de terrenos que afecte a bulbos de presiones
necesidad de prever el desequilibrio introducido.
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COMPROBACIONES GENERALES DE CARGAS

Como ya se ha comentado anteriormente las cargas transmitidas por la estructura
al terreno provocan en éste ciertas tensiones. Estas tensiones nos interesan
desde dos puntos de vista:

a)Debemos comprobar que la tension que actla sobre el terreno es admisible
(calculo geotécnico).

b) Debemos comprobar que las piezas de hormigobn armado que constituyen la
cimentacion son capaces de soportar las reacciones que el terreno ejerce sobre
ellas (célculo estructural).

Para el célculo geotécnico se trabaja en estado limite de servicio (acciones
caracteristicas y comprobacién en tensiones admisibles), considerando las
acciones transmitidas por la estructura y el peso del elementos de cimentacion. En
cuanto al peso del suelo que descansa sobre la zapata, parece légico prescindir
de él, ya que el suelo de la base estaba en equilibrio con dicho peso (siempre que
no se aumente con mas terreno) antes de efectuar la excavacion.

Para el calculo estructural se trabaja en estado limite Ultimo (acciones mayoradas)
considerando tan sélo las acciones transmitidas por la estructura. No se considera
el peso propio del elemento si, como es usual, la zapata se hormigona de forma
continua, ya que entonces la reaccidon del terreno debida al peso del hormigdén
fresco se produce sobre un cuerpo libremente deformable y no produce tensiones.
Tampoco se considera el peso del suelo que descansa sobre la zapata, por la
misma razon apuntada anteriormente.

La carga admisible sobre el terreno puede venir impuesta por la condicién de que
los asientos del mimo sean compatibles con la capacidad de deformacion de la
estructura, o resultar de consideraciones puramente resistentes.

3. GENERALIDADES

Las cimentaciones se suelen clasificar en cimentaciones superficiales y
cimentaciones profundas, de acuerdo esencialmente a la forma de transmision de
dichas cargas.

- Las cimentaciones superficiales transmiten las cargas a través de
tensiones normales sobre una superficie de apoyo “grande” en relacién
al tamafo del elemento (soporte 0 muro) que transmite la carga de la
estructura al terreno de cimentacion. Las cimentaciones superficales
suelen clasificarse en zapatas aisladas, zapatas corridas, zapatas
combinadas y losas de cimentacion.

- Las cimentaciones _profundas transmiten las cargas mediante una
combinacioén de tensiones (cargas en punta) y tangenciales (rozamiento)
entre el elemento de cimentacion y el terreno. Las cimentaciones
profundas incluyen pilotes, micropilotes, zapatapilotes, pantallas y
pozos de cimentacion.
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Las cimentaciones también se pueden clasificar de acuerdo a su forma de trabajo
en:

- Cimentaciones rigidas como los encepados y zapatas con vuelo v en la
direccion principal de mayor vuelo, menor que dos veces el canto v<2h,
los pozos de cimentacion Yy los elementos masivos de cimentacion
(muros masivos de gravedad, contrapesos, etc.)

- Cimentaciones flexibles como los encepados y zapatas con vuelo v en
la direccién principal de mayor vuelo, mayor que dos veces el canto
v>2hy las losas de cimentacion.

max Vinax

Vmax
™ »

Las zapatas (cimentacién en zonas aisladas de la estructura) son el tipo mas
frecuente. Se emplean cuando el terreno tiene en su superficie una resistencia
media o alta en relacion con las cargas de la estructura, y es suficientemente
homogéneo como para que no sean de temer asientos diferentes entre las
distintas partes de ésta.

Las losas (cimentacion en toda la superficie de la estructura) se emplean en
terrenos menos resistentes o menos homogéneos o0 bajo estructuras mas
pesadas y menos deformables; con ellas se aumenta la superficie de contacto y se
reducen los asientos diferenciales. A veces también se emplean cuando la
cimentacion ha de descender por debajo del nivel freatico, para soportar la
subpresion.

Los pilotes se emplean, en general, cuando el terreno resistente esta a
profundidades superiores a los 5 6 6 metros; cuando el terreno es poco
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consistente hasta una gran profundidad; cuando existe gran cantidad de agua en
el terreno; y cuando deben resistirse acciones horizontales de cierta importancia.

El calculo de las cimentaciones esta regulado en la normativa espafiola por el
articulo 59 de la instruccion EHE.

4. CRITERIO DE DISENO

Un buen disefio de una cimentacién, como cualquier elemento de hormigon
armado, es aquel que facilita la transmision de esfuerzos de forma “fluida”. Se
puede hacer un simil en el que los esfuerzos se distribuyen y transmiten de modo
semejante a la circulacién de un fluido, de modo que el mejor disefio es aquel que
no genera “turbulencias”.

Sin embargo, para una zapata este diseflo no es usual por cuestiones
econdémicas. Se suele optar por la siguiente solucion por ser mas barata.

Linea de intluencia de las
bielas de compresion,

- ]
Arm. a fraccion
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De modo que el esquema basico de una zapata seria el siguiente:

-
[
VARIABLE i ARMADO PILAR
|
| PILAR
[
. ' JUNTA DE HORMIGONADO
= l /RUGOSA, LIMPIA Y
; HUMEDECIDA, ANTES
TSI DE HORMIGONAR
2 //\i/\ | : ‘\\/::/\\\:{/\’\\://
’/>\\ I \\//
N MONTAJE 3e@6 ' \\;
& ARRANQUE PILAR [ &
T p3 | /.
\\ ¥ &
X I X
% | \/ o
X y/ . N
R \ ‘ L ] A [ L ] l L 3 [] A L ] \\/
(=, /
o ] | AN X
B N N N A NN A
2 0.20 2020 ACABADO RUGOSO

ARMADO INFERIOR ZAPATA HORMIGON DE LIMPIEZA CALZOS DE APOYQO

DE PARRILLA 2 5cm.

BASE COMPACTADA

5. ZAPATAS.
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5.1.PREDIMENSIONADO.

LECCI

- Con cargas sin mayorar.

PREDIMENSIONADO DE LA ZAPATA

L My
N/, N
x Mx
: DATOS: § My
O (tensién admisible
del terreno)
A
|
Q= Area
G=ll-N ____} Q- 11-N _.__> (=B
0 o}
3 [
Mx M
Oy Lpany
"“EN| (YEEN
|
A=L+2g| | B=Ltee)]

NOTA: Si se disefa una zapata cuadrada, se
considera el lodo mayor (mds desfavorable)

l

CANTDO (k)
Se calcula teniendo en cuenta las condiciones
pora que no punzone, Ver el capitulo de
punzonamiento del presente documento.
Foser = Blaa

lr“: Fﬂ,l#

Uy* Chin,

T~ 05\ fa
obtengo o,

d = d,,+ 10 cm>

= d+ 3 cmo

10
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L

EJEMPLO DE ZAPATA CENTRADA

N = 1000 KN
G, = 300 KN/m?

Q = Areoc
A 11N 2 1’1-100(]:3,66 i
Py 300

L=V Q =V3’66 =191 m

Zopota de 1'95x1'95 m
Canto de 075 m

Peso propio de la zoapoata
Pp=195x1'95x0'/3x25= 71’29 KN

NT= N+Pp= 1000+71'29=1071'29 KN

o N 1049
Q figm e

= 281'73 KN/m?

281’73 < 300

o) <Godm. del terreno

Zapota valida
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EJEMPLO DE PREDIMENSIONADO

DATOS: | No= 2500 KN
Mxd=300 m KN
Mycd=100 m KN

Y.=1'55
Goadn =300 KN/m?

2200 KN 101519 kN

CARGAS SIN MAYORAR: | N= 155

Mx= @——"‘S—K& =193’5 m KN

'S
SRR e
My~—1,T—64 om KN
en = Mx = ioe g P n
N G2
ey My = 64 > -0'04 m
N 6l
n: N ; I_: n = 161819 KN :8,38 m
o ] J 300 KN/rf
A=l+fe =.2'32 * 2-0'12= 256 n
B.= L+Eey = 2'32 + 2:0'04= 240 m

A= Pem
B= 24 m
h= 0,9 m

Pp= 2'6-24-0'9-25= 140’4 KN
NT= 1612’9 + 140'4= 1733’3 KN

LECCION 10
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EXCENTRICIDAD REAL
Mx 193’5

ey — = =01 m
N 7
ey = e L i e 238
N 17533 1,19 = 1,19

1,2

0,037
-.l

‘F;
2,4

1.2

1.3 13
- \A’REA FINAL DE LA ZAPATA,

SUPONIENDO CARGA CENTRADA
AREA= 2'38x2'326= 3536 r?

| 7 @
o N BT R sy oy Sinae o

O 300 KN/pf

LA ZAPATA DISERADA NO ES VALIDA,

HAY QUE PROPONER UNA ZAPATA DE

% SUPERFICIE MAYOR Y VOLVER A COMPROBAR
SU VALIDEZ

Q=584 ma L=\ 584 = 242 m - PROPONGO L = 2’45 m

A=L+2e,

245 + 2-0'12= 2/69 m

B=L*2e, = 2'45 + 2-0'04= 2'524 m
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A= 270 m
B= 2/55 m
h= 0,90 m

Pp= 270 :2'55:0'9:25= 134’91 KN
NT= 1612’9 + 154'91= 1767’81 KN

s M D
N 176781
o o B4R e o
N 1767’81
2.7 2,48
1,35 1,35 1,24 5 1,24
il ; b
" lon ol o
\ AREA FINAL DE LA ZAPATA,
SUPONIENDD CARGA CENTRADA
AREA= 2'48x2'478= 615 m 2
/ 2
n- - Ut e 0 s
o 300 KN/

T

LA ZAPATA DISERNADA DE 2'70x2'535x0'S0
ES VALIDA. LA TENSIaN ADMISIBLE DEL
TERRENO NO ES SUPERADA
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GRANDES EXCENTRICIDADES
DATOS! | N
M
G adnm.

12> SUPONIENDO CARGA CENTRADA
) = Apeo

N
e e G =g e

: |

AL RARARY
+ |+

32> DIMENSIONES DE LA ZAPATA=|AxL
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5.2.TENSIONES.

El caso mas habitual de carga corresponde a una carga Vvertical centrada y
momentos en dos direcciones perpendiculares. La seccién A x B de la planta de la
zapata estd sometida a flexion compuesta, y las tensiones en cada punto bajo la
zapata vendrian dadas por la ecuacion de la flexion compuesta:

Esta formula solo se puede aplicar si_no hay “despegue”, es decir, si todas las
tensiones son positivas.
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5.3.COMPROBACIONES GENERALES.

Ademas del dimensionado y armado posterior del elemento de cimentacién, sera
necesario en elementos de cimentacién superficial, realizar ademas las
siguientes comprobaciones:

- Comprobacién de tension admisible en el suelo:
- Se comprueba gque la tensibn maxima mayorada que aparece sobre el
suelo es superior a la admisible por el terreno en un coeficiente de
seguridad adecuado (habitualmente 4/3).

o 4
]_') G B st i —§--Gndm. del terreno

N
|
/%\ :

' 1
| N +6:M 4
J_H\H\[ |‘ 9] m’lximo: o S T~Gndm. del terreno
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- Se comprueba que la tensién media es inferior o igual a la tensién
admisible por el terreno

/
8 9) G =0 adm. del terreno

/
Calculo de O en el plano x-x' (en el plano y-y’ se procede
de modo seme jonte)
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% NT NT=N+Pp

|
| NT
|
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i

i

’
9) S O adm. del terreno
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- Comprobacién de estabilidad

- Comprobacioén a vuelco: Se comprueba que el momento estabilizante
es superior a un coeficiente de seguridad adecuado (normalmente 1'5),
al momento de vuelco sin mayorar respecto al punto de vuelco.

- Comprobacion de deslizamiento: Se comprueba que la resultante de
las fuerzas de rozamiento entre el suelo y la zapata sin mayorar es
superior a un coeficiente de seguridad adecuado (habitualmente 1'5) a
la resultante de tensiones tangenciales exteriores sin mayorar.
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COMPROBACIIUNES DE ESTABILIDAD

- Con carga <in mayorar,
= Con el peso proplo de la zapate.
— Con el peso propia de todas las tlerras que praviten sobre la zapata,

N N
Coeficlente de seguridad Fuerzas estabillzadoros > s Coeficlente de_seguridad Momentos estabilizantes s
£ te deslizomentg = — frenie ol vuelco s e
Fuerzas desestabllizadoras Momentos desestabilizantes

~ Y
N
Ll
3 v
Pp e
[ h'd
| cosficiente de rozamiento= . |
q m
[+
A
¥ v
= Nt x p = Nt % CA/2)
frente ol deslamente < —— 2 '° Soficiente.de_seouckies Wz 15
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5.4. ARMADO

Para cimentaciones rigidas, no es posible aplicar la teoria general de flexion ya
que, debido a su longitud, son elementos donde predominan los efectos de
cortante y tridimensionales. Es por ello que para su célculo es necesario utilizar
modelos de bielas y tirantes.

Por el contrario, para cimentaciones flexibles se utiliza la teoria de flexion simple
habitual para determinar la distribucion de momentos a lo largo de la directriz en
el plano o planos de flexion.

5.4.1. ARMADO DE ZAPATAS RIGIDAS

Para zapatas rectangulares sometidas a flexocompresion recta (en un solo plano),
siempre que se pueda despreciar el peso de la zapata y de las tierras situadas
sobre ella, el modelo de bielas y tirantes a utilizar es el de la figura siguiente:

- Esqueméticamente;

N
N

Donde;
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2C xsena =N

T =C cosa

- De modo mas preciso:

a
‘HM Xy Y X, son las distancias del eje del pilar
e al CDG de las areas de tension en cada lado
Nyg ¥ Noy dan como resultante ¢l axily el momento
: en ¢l pilar.
Nldl L [ Nog En ¢4y 0,4 no se considera ¢l peso de la: zapata
__ nide las tierreas sobre ella.
/ /
\
¢ 3 0,85 .. Ry; |
y T, = (x;,—0,25a
~8 Taio, N 470854 /
. - : 2
Oig jfj?.,.?“”ﬁ” O Ty =4 fq (f,a S40ON/mm?)
]
X b X,

La armadura principal obtenida como anteriormente se indica debe disponerse sin
reduccion de seccion a lo largo de toda la zapata y debe anclarse respecto de Xj,
X2, una longitud igual a :

AS - Ib = I’H@A

“Lg real

lb,f;re:a = lb '

Recomendandose el anclaje con barras transversales (parrilla)

La comprobacion del nudo de union entre pilar y zapata no es, en general,
necesaria, si la tension caracteristica del hormigén de pilar y zapata es la misma.
En el caso contrario, hay que comprobar los nudos. Esta comprobacion supone la
comprobacién implicita de las bielas de compresion.

Si el peso de la zapata y de las tierras sobre ella es importante respecto del axil,
entonces es necesario calcular la zapata como flexible. De hecho, también esta
permitido por lanorma el calcular las zapatas rigidas como flexibles.
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Las zapatas solicitadas por cargas apreciables y, sobre todo, por flexiéon en dos
planos, ademas de la armadura principal, se recomienda utilizar una armadura
perimetral para zunchar las bielas de compresion.

]

3
Y
CO000O0O0OQ0DO0ONOD

armadura perimetral
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5.4.2.ARMADO DE ZAPATAS FLEXIBLES

0’100

n

Hay que armar la seccién indicada para que sea
capaz de soportar el momaento producido por el
tensiones sefialado.

volumen de

, 1 . .
Para el célculo de S ', se procede de modo semejante al especificado en

. , 1 . . . .
apartados anteriores para el calculo de S ', con las siguiente consideraciones:

- Sin el peso propio de la zapata

- Sin el peso propio de todas las tierras que gravitan sobre la zapata.

- Con las cargas mayoradas (x1'6)

LECCION 10
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En una zapata cuadrada se calcula la seccion mas desfavorable y se
arma en las dos direcciones igual.

En una zapata rectangular se puede distinguir entre una direccion y otra.
Se arma cada una de ellas como corresponda.

Hay que cumplir el armado minimo mecanico a flexion.

No es necesario cumplir el armado minimo geométrico que se le exige al
resto de piezas de hormigén armado.

LECCION 10
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EJEMPLD

PILAR DE 0'40X0'40
ZAPATA DE 2'80X2,80X0°70

HA-25
B 4008

N = 1000 KN
Mx = 150 m-KN

Gagm, = £00 KN/m2

Ex

L)

Ex

i

Syt |

m‘}

Pp= 2'8x2'8x0'7x25=1372 KN
NT=N+Pp  Nr=1000+137'2= 1137,2 KN

E’x = Mx g 150 :0’138

NT n37e

JoB e _@_'SL—O’IBE: 1’268 m

LECCION 10
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Ex

NT

NT

e o

(@)

(@)

NOTA: N (sin Pp)

1 N

1000 _ 140’83 KN/m2

2.8

Ox1'268x2'8

LECCION 10
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=
] ‘5{0'10(1
|

"

] d 0’04
| B=2'80

! 140’83 KN/m2
1’24

2’80

Md= (1’'24x2'80x140'83) x 1,24 x 1’6 = 485305 m KN
=
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Md= 485'05 m KN Ul= 76955 KN—I11 P16

Minimo mecdanico

Usl-> 004 -fcc:-b-d

004 -25000-2.80- 0,64= 1194’66 KN ~e
'S

Usl

v

Armadura o colocar 18 @16
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5.5. ZAPATAS EXCENTRICAS

5.5.1.ZAPATA DE MEDIANERIA

Cuando se disponen soportes en las lindes de un edificio con su medianero,
surge la necesidad de emplear zapatas excéntricas, que se denominan zapatas de
medianeria (se utilizan para soportar pilares o soportes localizados en el perimetro
exterior de la edificacion). Este tipo de zapatas tienen la carga centrada respecto
a un eje y descentrada respecto al otro; ademas de no conseguir una reaccion
uniforme del terreno se ven sometidas a un momento que tiende a producir su
vuelco.

La armadura principal se coloca en las dos direcciones en forma de patrrilla.

e
-

-

Es conveniente disefarlas con planta rectangular normalmente en una relacion

A/B=2 con el fin de reducir la excentricidad, igualar los vuelos y facilitar la
construccion.

LECCION 10
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A ) = Area
6
< O

8 208 > 5 wl _g_

También colabora el forjado superior, aunque eso supone una tracciéon en el
forjado y un momento que tiene que soportar el pilar.

]I
74

Md= Nxe
Md= Txh

Por otra parte, la utilizacion de viga centradora compensa la excentricidad de la
zapata, de manera que ésta transmite al terreno una carga constante.
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ESQUEMA-EJERCICIO DE CALCULO DE ZAPATA DE
MEDIANERIA CON VIGA CENTRADORA
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DATOS: N= 1000 KN

Mx= 200 m KN il Il
= 8 | F
Caan =300 KN/m° ! el

PILAR DE 40X40 cm.

o B= 2A
Q = Area
N 1000 KN E
o o4 ~ 393
o 300 KN/ 5

D-208 - Az—ﬂ_é;_ A=\ 1233 = 129 n

A= 1'30 m

B= 2760 m

oo R |
N 1000

B’= B+2ey=2'60 + 2-01= 28 m

CANTO = 110 m

A= 1’30 m
= B'= 280 m
h= 110 m

LECCION 10
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A M=200 mKN
<TITN A

0’45

/’ﬁ\y= 1000x0'45+200=630 mKN

0’65 |. 0’65
*

13

4,55

4’35

4

Pp= 1'30- 280" 1’1 -25= 100’1 KN
NT= 1000+100'1+142'85=1242'95 KN

COMPROBACIaN DE LA VALIDEZ DE LA
ZAPATA, SUPONIENDO CARGA CENTRADA

o -

B
Q

1242’95

= 302D

e
34147 KN/m > |Gadn =300 KN/m’

e

ZAPATA NO VALIDA

a=-220 _142'86 KN

LECCION 10
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NUEVA ZAPATA
A= 1'S0 m
B= 300 m

N=1000 KN h= 110 m

- M=200 mKN
¢TI £

o2 0‘55

= 1000x0°55+200=750 mKN

Q Q
=790 _168'54 KN
\Z . | 4'45
Fp=4'50- 3100:1"1 Ro=-12375 KN
NTF="1B00+ 123 /5 +168 54=1292 29 KN
NT 129229 : 2
G- Nola et _Sarie KNin| f 8- 2
- e / an =300 KN/m

:

ZAPATA VALIDA
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PARA EL CAaLCULDO DE VIGA CENTRADIRA

Se calcula la viga como ya se ha explicado en
el presente documento con:

30 a 40 cm.

Mad=7950x1‘6= 1200 m KN
Qo=168'54xl'6= 26966 KN
40x100 cm

L/3

2L/3

PARA EL CaLCULO LA ARMADURA DE LA ZAPATA

SE PROCEDE DE MODO SEME JANTE AL
ESPECIFICADO EN EL PRESENTE CAPITULO CCON

CARGA CENTRADA>

LECCION 10

39



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

OTRO PROCEDIMIENTO PARA EL CALCULO DE VIGA CENTRADORA

g

vi‘\

L L

IFx=0
1°) Hallar Oy yOp, — > Se plantean las cuaciones de equiiibrio. | EFy=0| —— | Seobtlene G4y 5
IM=0

N2

i i

Ppl fPE
W

G, TS
o}
-Con cargas mayoradas (x1'6) 6'2
2°) Planteamiento del problema —— | GRebeebors e | —> | NI/
tiermas que gravitan sobre la zapata N2’
M
N1’ NE*

NE

. 1l
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3°) Se obtienen los esfuerzos de la viga
centradora a uno y otro lado de la misma.

Nl‘ Nel

e

) T
y b

" (N |

W
5°) Predimensionado y armado de la viga centradora
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5.5.2. ZAPATA DE ESQUINA

Son las zapatas que tienen la carga descentrada respecto a los dos ejes.

Suelen ser de planta cuadrada, y trabajan como las zapatas de medianera pero
con excentricidad en las dos direcciones. Como en las de medianera no se
consigue una reaccion uniforme del terreno y se generan dos momentos que
tienden a producir el vuelco de la zapata; al ser simétricas las dimensiones en
planta, las armaduras seran iguales en las dos direcciones, en forma de patrrilla.

Se deben disponer vigas centradoras en las dos direcciones para compensar las
excentricidades. Para su célculo se sigue el procedimiento descrito anteriormente
para las zapatas de medianeria, pero en este caso en dos direcciones.
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6. CIMENTACION POR LOSA

“La losa no es mas que una zapata grande que ocupa la totalidad del edificio en
planta y en la que se apoyan todos los pilares. Como tal zapata, debe satisfacer
las exigencias ya conocidas.”

Cuando el estrato firme se encuentra a gran profundidad, o no existe y tenemos la
necesidad de cimentar en estratos superficiales con tensiones bajas, se realizara
una losa de hormigén armado en toda la base del edificio para repartir las cargas
sobre toda ella y conseguir tensiones de trabajo de bajo valor.

Interesa recurrir a la cimentacion por losa cuando la superficie de cimentacion
mediante zapatas supere el 50 % de la superficie de la base del edificio.
Normalmente se construyen de canto constante por facilidad de encofrado y de
colocacién de ferralla.

El bulbo de presiones en las losas es muy importante; aunque las tensiones sean
menores, afecta a estratos mas profundos con riesgo de alcanzar estratos mas
débiles.

La cimentacion por losas requiere siempre estudiar previamente la influencia que
puede tener sobre edificios vecinos.
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F

Para evitar el punzonamiento debido a la carga de los soportes y homogeneizar la
transmision de tensiones al terreno tiene importancia fundamental el canto de la
losa.

La planta de pilares o soportes debe ser de geometria y reparto bastante regular,
con luces y cargas similares, de forma que la resultante de las cargas coincida
aproximadamente con el baricentro de la losa. Si existen zonas cargadas muy
desigualmente deben realizarse losas separadas mediante juntas estructurales,
para evitar la rotura de la losa o el giro de la misma. No debe cimentarse con la
losa mas que sobre estratigrafias uniformes de potencia constante.

Es conveniente retranquear los pilares con respecto al limite de la losa, con el fin
de evitar, en lo posible, el efecto del punzonamiento.

2029 m
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La carga neta a la cota de cimentacién de una losa se calcula de la siguiente
manera: Si la losa esté situada debajo de un sétano, constituye con los muros de
éste una enorme zapata hueca. El suelo cargado sélo puede desplazarse hacia
arriba en la zona exterior a la ocupada por la losa, de modo que la profundidad de
la cimentacion a considerar en el calculo es la medida desde la superficie del
terreno. Por ello, la sobrecarga total neta Q; a considerar en el célculo a la cota de
cimentacion de la losa es igual a la diferencia entre la carga total efectiva menos el
peso total efectivo del suelo excavado para el s6tano.

Por tanto, aumentando la profundidad o el nUmero de sétanos puede reducirse la
carga neta que actia en la cota de cimentacion de una losa. Esta reduccién
aumenta el coeficiente de seguridad de la cimentacion con respecto al
hundimiento y disminuye el asiento.

Si Sagmes la tension admisible del suelo y A es la superficie cubierta por la losa, la
cimentacién debe satisfacer la condicion:

Qt

< Sadm
A —

Para el célculo de la losa de cimentacidn se suele utilizar un método basado en la
siguiente hipotesis; “el suelo estd sometido a una presion determinada y alcanza
un asiento que es proporcional a la tensién”. Esta teoria se denomina de Winkler o
de cimentacién flotante. K es el denominado moédulo de balastro o médulo de
Winkler, y tiene dimensiones de densidad. La hipétesis equivale a suponer que la
losa de cimentacion flota en un liquido de densidad K. El valor de K es tanto mayor
cuanto mas indeformable es el terreno.

LECCION 10 45



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

Por otra parte, existe otro método, mas sencillo y facil, que consiste en calcular la
losa por el método de los pdrticos virtuales, ya que en realidad, la losa de
cimentacion se trata de una placa maciza de espesor constante. Por lo tanto,
habrd& de armarse y comprobarse los estados limite de agotamiento ante
tensiones normales, a cortante y a punzonamiento. Para ello consultar el
capitulo _dedicado a los forjados reticulares y losas macizas del presente
documento.
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Si el problema lo giramos 1807 tenemos un
e jercicio de cdalculo de losa maciza. Para
ello, consultar el capitulo dedicado a los
for jados reticulores vy losas macizas, del

presente documento.
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Es importante sefalar que el tamafo del pilar es muy considerable con respecto al
canto de la losa, esto redondea (reduce) el diagrama de momentos de la losa.

i ;I |

2
i
5 S

AM= U X ath

3

M geaL =:Me. = M 4

REDUCIDO

, 0.4 Mr

4 |

0’6 Mr
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7. VIGAS DE CIMENTACION

Se entiende por viga de cimentacién aquella sobre la que apoyan tres o mas
soportes.

Llamamos emparrillado de cimentacién a un sistema de vigas de cimentacion en
dos direcciones, formando reticula ortogonal.

La seccidén transversal puede ser rectangular o escalonada. Esta ultima forma
supondria economia en hormigén y acero, pero mayor coste en encofrados y
mano de obra, por lo que habitualmente suele adoptarse la forma rectangular.

[, 1

Una primera ventaja a destacar en este tipo de cimentaciones es su menor
sensibilidad, en comparacion con las zapatas aisladas, frente a posibles efectos
localizados del terreno, es decir, su mayor capacidad para evitar posibles asientos
diferenciales.
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8. CIMENTACION POR POZ0OS

Cuando el terreno apto para cimentar se encuentra a una profundidad
relativamente importante, como por ejemplo entre 3 y 6 metros, debe estudiarse la
posible conveniencia econémica de construir un sétano. En caso de no convenir
esta solucion y tenerse por tanto que cimentar a las profundidades antes
mencionadas, caben varias soluciones, de las cuales se puede optar por
cimentacion por pozos.

Si el terreno permite realizar la excavacion necesaria sin entibar, o se requiere
una entibacién sencilla que no resulte cara, puede excavarse un pozo hasta el
terreno firme, y rellenarlo de hormigbn a modo de zapata de gran canto de
hormigdbn en masa. Las dimensiones deben ser tales que el peso propio del
cimiento Pc y del esfuerzo N existente, no generen una tension transmitida al
terreno superior a la admisible.

Cuando la carga no es centrada, es decir, cuando existe un momento flector;
ademas del esfuerzo axil N, el calculo del cimiento es mas complejo ya que se
movilizan empujes activos y pasivos en el terreno circundante al cimiento.

h <6 mis.

| P
Lo
e iy

Las tracciones que debe soportar este tipo de cimentacidn suelen ser muy
pequefas (el hormigén suele ser capaz de asumirlas).
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El esquema basico seria el siguiente:

ARMADO PILAR
JUNTA DE HORMIGONADO

' 'RUGOSA, LIMPIA Y ﬁ
HUMEDECIDA, ANTES
DE HORMIGONAR o

PILAR
VARIABLE

—~ RECOMENDABLE 1816 EN

i CADA ESQUINA DEL POZO

SUPERFICIE RUGOSA

2020

o
ARMADO INFERIOR /'//,
TAPATA L 9 CALZOS DE APOYQ

1> "DE PARRILLA Z 5cm,

POZO DE CIMENTACION

EMPOTRAMIENTO © | - I
EN ESTRATO RN R
RESISTENTE !

AN

W - BASE COMPACTADA
AN

\\:\\\\\\\

\
SN
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9. PILOTAJES

9.1.GENERALIDADES

Un pilotaje es una cimentacion constituida por una zapata o encepado que se
apoya sobre un grupo de pilotes, los cuales se introducen profundamente en el
terreno para transmitir su carga al mismo. Los pilotajes se emplean cuando el
terreno resiste estd a profundidades mayores de los 5 6 6 metros; cuando el
terreno es poco consistente hasta una gran profundidad; cuando existe gran
cantidad de agua en el mismo; y cuando hay que resistir aciones horizontales de
cierta importancia.

Los principales tipos de pilotes de hormigon son los siguientes:

Pilotes prefabricados, que se hincan en el terreno mediante maquinas

del tipo martillo. Son relativamente caros, ya que deben ir fuertemente
armados para resistir los esfuerzos que se producen en su transporte,
izado e hinca. Pueden originar perturbaciones en el terreno y en
estructuras proximas durante su hinca. Tienen la ventaja de que la hinca
constituye una buena prueba de carga.(120 kp/cm?"

Pilotes moldeados in_situ, en perforaciones practicadas previamente
mediante sondas de tipo rotativo. Generalmente son de mayor didmetro
que los prefabricados. (40-50 kp/cm?:

Pilotes mixtos, realizados a partir de una perforacion que se ensancha
posteriormente inyectando hormigén a presién; o hincando pilotes
prefabricados de mayor seccién que la perforacion.
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Pilote prefabricado Pilote in situ

Por su forma de trabajo, los pilotes se pueden clasificar en

- Pilotes por punta. Son aquellos cuya punta llega hasta el terreno firme,
transmitiéndole la carga que recibe en la cabeza. La accion lateral del
terreno elimina el riesgo de pandeo. Se realizan cuando la profundidad
es excesiva.

- Pilotes flotantes. Son los que, por no existir estratos resistentes o
encontrarse estos a excesiva profundidad, los hincamos en estratos
menos resistentes transmitiendo los esfuerzos al terreno por rozamiento
del fuste con el terreno.

- Pilotes mixtos. Son los que se apoyan sobre un estrato resistente pero
insuficiente y se ayudan de la transmision de esfuerzos del rozamiento
del fuste con el terreno. Esta forma de trabajo es la mas frecuente.
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Forma de trabajo de los pilotes

Los pilotes generalmente se disefian para trabajar a esfuerzo de compresion, si

bien pueden ser sometidos a otros esfuerzos como son:

- cargas horizontales en cabeza. Derivadas de los empujes del viento.

- Empujes laterales. Provenientes del terreno colindante o bien de cimentaciones
superficiales.

- Esfuerzos de corte. Como los que pueden provocar los deslizamientos de
laderas.
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Esfuerzos que ha de resistir un pilote

Existe un gran nimero de sistemas de ejecucion y de variantes en cada uno de
ellos. La EHE dedica a los pilotes el articulo 59.6.

9.2.ENCEPADOS

Los encepados o zapatas sobre pilotes son piezas prismaticas de hormigon
armado que transmiten y reparten la carga de los soportes o0 muros a los grupos
de pilotes. Como en la actualidad se emplean generalmente pilotes de diametro
grande, por razones econdmicas, el numero de pilotes por cada encepado no
suele ser muy elevado.
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(a) ‘ ; (b)

Encepado de uno, dos, tres y cuatro pilotes:(a, b)con vigas centradoras;
(c) isostatico; (d) hiperestatico.

Es conveniente arriostrar debidamente los distintos encepados de una
cimentacion; en el caso de uno es imprescindible disponer vigas centradoras
encargadas de absorber tanto las excentricidades accidentales como los
momentos del pie del soporte.

Las vigas centradoras deberan absorber las solicitaciones originadas por las
excentricidades accidentales de los pilotes.

Con dos pilotes puedo equilibrar el momento en una direccion, por lo tanto en esa
direccion se podré prescindir de vigas centradoras.
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Por regla general dos pilotes son mas seguros que tres, ya que existe menos
probabilidad de que uno de dos “falle”, mientras que si son tres, hay mas
posibilidades de que uno de los tres no cumpla (en el momento en el que “falle”
alguno de los pilotes que llega al encepado, se puede perder la estabilidad del
encepado)

A partir de tres pilotes ya no hace falta vigas, porque separando los pilotes
con las distancias adecuadas se pueden equilibrar los momentos.

Cuando ademas de las cargas verticales existan cargas horizontales que actien
sobre el encepado, deben colocarse pilotes inclinados capaces de resistirlas. No
es necesario tomar esta precaucién si las fuerzas horizontales se deben
exclusivamente al viento y no sobrepasan el 3% de las cargas verticales.
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9.2.1.ARMADO DE ENCEPADOS RIGIDOS SOBRE DOS PILOTES
Para encepados sobre dos pilotes sometidos a flexocompresién recta (en un solo
plano), el modelo de bielas y tirantes a utilizar es el de la figura siguiente.

- Esquematicamente

N ARMADURA SUPERIOR ESTRIBO HORIZONTAL

ESTRIBO VERTICAL

rd ri

¢ ¢ ' TAEIN .

ARMADURA INFERIOR
(TRACCION)

2C xsena =N

T =C cosa

- De modo mas preciso:

) N,
| . T, = »-«v.!:i-»~( v+0,25a )
. ad a4 0.85d
} “"""“"HWH—M | . o 3 .
s | 7'(1 = As./ yd (/ yd < 400N / mm” )
Nl e
' N M, es el axil sobre el pilote mas cargado
™ T
! / N =
; 4 \ i 083‘1
4 ) \ :
E/ Tuﬁl i A v
TNd : T
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La armadura principal obtenida como anteriormente se indica debe disponerse sin
reduccion de seccion a lo largo de todo el encepado y debe anclarse respecto al
eje de cada pilote una longitud igual a :

v 2
/ breta = lb “;J““‘“L“‘ / H =M &

e real
Recomendandose el anclaje con barras transversales (parrilla) a partir del eje de
pilotes.

La comprobacién del nudo de unién entre pilar y encepado no es, en general,
necesaria, si la tension caracteristica del hormigon de pilar y encepado es la
misma. En caso contrario, hay que comprobar los nudos. Esta comprobacién
supone la comprobacion implicita de las bielas de compresion.

La armadura secundaria consistira en una armadura longitudinal dispuesta en la
cara superior del encepado y extendida sin escalonar en toda la longitud del
mismo con capacidad mecanica no inferior al 10% de la capacidad de la armadura
inferior.

Una armadura horizontal y vertical dispuesta en reticula en las caras laterales. La
armadura  vertical consistira en cercos cerrados que aten las armaduras
longitudinales superior e inferior, mientras que la horizontal consistird e cercos
cerrados que aten la armadura vertical. La cuantia e cada una de ellas, referida al
area de la seccion perpendicular de hormigdén a su direcciébn sera como minimo
del 0’4 %. Si el ancho supera a la mitad del canto se considerara esta mitad del
canto para evaluar el area de la seccién de referencia para estas cuantias.

!

| cercos

LECCION 10 59



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

9.2.2.ARMADO DE ENCEPADOS RIGIDOS SOBRE TRES Y CUATRO PILOTES

Para encepados sobre varios pilotes, la armadura se clasifica en:

c) Armadura principal: Se sitia en bandas (zona de eje la linea que une los
centros de los pilotes, ancho igual al diametro del pilote mas dos veces la
distancia entre la cara superior del pilote y el centro de gravedad de la
armadura del tirante) sobre los pilotes, de tal forma que se consiga, como
siempre el anclaje de las mismas desde el eje de cada pilote.

d) Armadura secundaria: situada entre las bandas anteriores con una capacidad
no inferior al 25 % de la principal en las bandas.

e) Armadura secundaria vertical: situada a modo de cercos atando la armadura
principal de las bandas.

WY I VEY

& . L1

En el caso de encepados sobre tres pilotes colocados segun un triangulo

equilatero, con el pilar en el baricentro del triAngulo, el modelo de bielas y tirantes
a utilizar es el de la figura siguiente:
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t -Iﬂi T, = 0,684 (05& 0,25a)

J Td = Asfyd O(‘yd < 400N/mm ,)
N, es el axil sobre el pilote mas cargado
En el caso de encepados sobre cuatro pilotes segun un rectangulo, con el pilar en

el baricentro del rectangulo, el modelo de bielas y tirantes a utilizar es el de la
figura siguiente:

Q= Q|7 |

Ty
T

i :ﬁ[:] L ]
“TM N B
D L) B i
,_._\ (R} u T 1 ~
rd \ L ol
s N 0.85d 17 1, "l
AN .
') T T, = 5 8;’ (0,504 ~025a, ) = Ay f,y (Fyq S400N /mm?)
= Na 0501, -0250, ) = Ay fg (g S400N /mam? )

T
247 0,854

N, ¢s.¢l axil sobre el pilote mas cargado
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10. ELEMENTOS DE CONTENCION

10.1.ACCIONES SOBRE EL MURO

En el figura siguiente se representan las acciones sobre el muro cuando no hay (a)
o si hay (b) capa freatica afectando al muro.

TR EMPUJE ACTIVO
RELLENO SECO
P.P. MURO _JL
P. RELLENO
SECO
| |
SO ESES! pm—

E. PASIVO
EN PUNTERA

ROZAMIENTO AL

Lo DESLIZAMIENTO
PESQO PROPIO

CIMENTACION

a) Acciones sobre el muro cuando no hay capa freatica

EMPUJE ACTIVO
RELLENQO SECO

EMPUJE ACTIVC
RELLENO SUMERGIDO

NIVEL FREATICO
\v4

PESQO RELLENO

EMPUJE
P.P. MURO -HIDROSTATICH
A
SECO . \ .
P. AGUA fTH \\ /7—\_
AGUA |
P. RELLENO T - 3
SUMERG!DO A
— ] 4)\\
Kiaa \
[ \
7 P
E. PASIVO ROZAMIENTO AL
DESLIZAMIENTO
RIS SUBPRESION

PESQ PROFIO
CIMENTACION

b) Acciones sobre el muro cuando hay capa freatica
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10.2.MUROS DE CONTENCION DE TIERRAS

El muro de hormigoén es, salvo casos muy excepcionales, la solucion estructural
mas barata para contener tierras y soportar sus empujes. El tipo mas general de
muro se indica a continuacion.

CORONACION

INTRADOS

PESO DE TIERRA

SOBRE LA PUNTERA PESO DE TIERRA

SOBRE EL TALON

EMPUJE PASIVO

DEFORMADA

PRESIONES SOBRE EL SUELO

Acciones y reacciones a las que se ve sometido el muro

En el dibujo anterior se representa, de modo exagerado, las deformaciones que
experimentan los distintos elementos del muro por razén de su trabajo. El empuje
de las tierras sobre el trasdds deforma al alzado como una ménsula y provoca
unas reacciones del terreno de cimentacion que son maximas en la puntera y
minimas en el taldbn. Como consecuencia, la puntera se deforma en ménsula. A su
vez, en el frente de la puntera actla la reaccion del terreno, la cual colabora (junto
con el rozamiento de la base de la zapata) en impedir el deslizamiento horizontal
del muro.

El peso de las tierras sobre el talon suele ser mas alto que la suma de reacciones
(débiles) del terreno sobre si mismo.
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En caso de que la altura del muro sea superior a 8 metros, hay que disponer
contrafuertes distanciados de 3 a 5 metros.

10.3.CALCULO DE MUROS.

H»B METROS

Los muros se pueden considerar trabajando de dos maneras simultaneas:
transversalmente, por la accion del terreno, y como viga de cimentacién en la
direccion longitudinal.

Seccién transversal

El calculo de esfuerzos en el muro se realizara teniendo en cuenta las condiciones
de rigidez de la cimentacion y el empuje del terreno. Este Gltimo, a su vez,
dependera de la existencia de relleno en el trasdos, presencia de nivel freatico
alto, drenaje, etc.
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a) Muros de contencion.

Los esfuerzos en la estructura son producidos principalmente por las acciones
horizontales.

El modelo de calculo para un muro en ménsula con taléon y puntera puede
esquematizarse de la siguiente anera:

7

% iz nd— /7A77::

Modelo para muros en ménsula

b) Muros de sétano.

Ademas de las cargas horizontales, el muro recibe cargas verticales del edificio
(fachada, pilares,...) con lo que se encuentra en un marcado estado de
flexocompresion. Los forjados en los que apoya el muro introducen unas
reacciones horizontales que definen la distribucion de esfuerzos a lo largo de la
altura del sétano.

Se llama la atencién sobre la necesidad de compensar o absorber con la
estructura dichas reacciones horizontales.

El modelo estructural para el muro de s6tano con cimentacion de gran rigidez,
podria ser el siguiente:

Modelo para un muro de sétano
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Céalculo de empuje horizontal

zonha Qgue
tiende a

caerse

empu je
horizontal

S horizontal = K XS vertital

donde K puede referirse a ;

a) Empuje Activo. Es el primer empuje. Es el mas pequefio. Es el que ejerce el
terreno. Habitualmente K toma valores comprendidos entre 0’25 y 0’45

b) Empuje Pasivo. Es el empuje que transmite el elemento estructural al terreno.
K oscila entre 2y 3.

c) Empuje en Reposo. El muro no se deforma. K toma el valor de 0’5.

Comprobaciones a realizar:
- Comprobacion a vuelco con coeficiente de seguridad minimo de 2.
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Comprobacion al deslizamiento en la base con coeficiente de seguridad
minimo de 1,5.

Paso de la reaccion vertical por el nucleo central de la base para evitar
gue aparezcan tracciones en la base. En estos casos queda garantizada
la seguridad al vuelco.

Comprobaciones de que no se produce la plastificacion excesiva del
terreno (tensién admisible en la base)

Estabilidad general del conjunto, evitar deslizamientos del talud que
incluyan al muro.

Resistencia estructural (dimensiones y armados suficientes)

Asientos medios y diferenciales admisibles.

Fuerzas actuantes a considerar:

Empuje en el trasdos.

Empuje pasivo sobre la zona del pie. Es habitual minorar, de cualquier
forma el empuje pasivo por seguridad.

Peso propio.

Tensiones en la base para el calculo de la cimentacion.

Los céalculos a realizar se resumen de la siguiente forma:

Célculo a flexién: Se realiza con los momentos flectores obtenidos del
calculo transversal del muro. El dimensionamiento sin considerar las
presiones verticales en el caso de muros de s6tano en general suele
estar del lado de la seguridad.

Célculo a cortante. La comprobacién consiste en comparar el esfuerzo
cortante por metro de ancho en la seccidbn méas solicitada, con V.4 para
piezas sin armadura de corte.

Comprobacién de ELS de fisuracién: Puede utilizarse considerando una
seccion rectangular de hormigdn armado, de ancho unidad y canto el
espesor del muro.

Anclaje vy solape: En el anclaje del armado del muro se tendran en
cuenta las indicaciones dadas para cualquier elemento de hormigén
armado.

En la armadura de traccién e puede considerar una longitud de anclaje reducida
un 30% si acaba en patilla e incluso se puede prolongar dicha patilla en la longitud
necesaria para completar la longitud de anclaje. Para el anclaje de la armadura de
la cimentacién vale lo expuesto en zapatas.

El muro de contencién se arma fundamentalmente para absorber las flexiones
que originan en su pafio los empujes, de ahi que las armaduras principales sean
verticales y correctamente unidas a la zapata para formar un nudo rigido entre
pafio y ésta.
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YLEGRIS S ESS

Trabajo del muro

Los esquemas generales de armado se indican en la figura siguiente. La armadura
marcada con X, es un emparrillado para control de fisuras debidas a la retraccion y
los efectos térmicos, cuya cuantia viene dada en la tabla 42.3.5 de la EHE.

|
&

Esquemas generales de armado de muros
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El plano AB corresponde a una junta de hormigonado, lo que significa unas
armaduras en espera para empalme de barras. Las longitudes de solapo deberan
obtenerse, como siempre, aplicando el articulo 66.6 de la EHE.

Ademas de las armaduras principales deben ser colocadas armaduras de piel que
prestan funcién de atado, reparto y ayudan a reducir la fisuracion de retraccion.
También es preciso hacer constar la conveniencia, y en ciertos casos absoluta
necesidad, de disponer armadura de refuerzo a modo de zuncho corrido de atado
en la coronacion del puro, para reparto de cargas, absorcion de tensiones de
retraccion y amortiguacion de deformaciones irregulares.

ESTRIBOS

ARMADURA DEL
ZUNGHO DE
CORONACION

ZUNCHO DE
CORONACION

ARMADURA

TRANSVERSAL DEL T

ARMADURA
LONGITUDINAL A

TRACCION |

ARMADURA
LONGITUDINAL A
COMPRESION
TALON

ARMADURA
TRANSVERSAL
DELA
CIMENTACION
ARMADURA SUPERIOR -
DE LA CIMENTACION A
TRACCION
ARMADURA DE
ESPERA DEL
e : MURO Y
[ : ] CIMENTACION A
‘ g COMPRESION

- : B HORMIGON DE
— T LIMPIEZA
g R
CIMENTAGION

ATRACCION __ TAGON

CERCOS e ARMADURA DEL TAGON

PUNTERA

ARMADURA
DE ESPERA
DEL MURO

SEPARADORES

Tipificacion de armaduras en muro con puntera, tacén y talén
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Comprobacién longitudinal

La comprobaciéon del muro en su direccién longitudinal depende en gran medida
de la rigidez relativa entre el suelo y la estructura. Es por ello necesario considerar
ciertas hipotesis de rigidez entre ambos a la hora de calcular esfuerzos.

Cuando del muro nacen pilares, sera preciso ademas, considerar las tracciones
transversales que aparecen en el muro, por dispersion de las compresiones que
introducen los pilares. Este célculo es similar al indicado para vigas de gran canto.

JUNTAS EN EL MURO DE HORMIGON

A todos los efectos un muro de hormigén armado es una estructura de mayor o
menor volumen y por tanto con requisitos propios del material con la que esta
construida y con las exigencias que su comportamiento mecanico le pide, a la vez
gue con ciertas interacciones entre el muro y otros componentes estructurales del
edificio si forma parte de él.

Por tanto hablar de juntas es tener que admitir las generales de otros elementos
constructivos:

a) Juntas de hormigonado o de trabajo. Se realizaran las minimas posibles
y se haran coincidir con las de retraccion o las contraccion-dilatacion.

b) Juntas de retraccion. Dado que estas juntas son mas importantes
cuando mayor volumen posee el elemento y mayor superficie expuesta,
la construccion de los muros no puede, generalmente, obviarlas, aunque
es preciso tener en cuenta que como la retraccion vertical no esta
constrefiida, no son necesarias juntas de retraccidon horizontales, si se
evitan las de retraccidén plastica con un curado adecuado. En ningun
caso se debe superar la distancia de 7.5 metros entre juntas de
retraccion.

c) Juntas de dilatacion-contracciéon. Normalmente también de sumo interés
debido al caracter lineal de estas estructuras que conllevan importantes
variaciones dimensionales. Aunque como elemento estructural las
juntas de dilatacion podrian establecerse cada 40 metros, no es
recomendable y en especial en muros expuestos a la intemperie,
superar la distancia de 20 metros entre juntas, y afectando, como
también es corriente en las juntas de dilatacibn de otras estructuras,
Unicamente al pafio del muro y no a la cimentacion, salvo que el
cimiento quede expuesto a saltos térmicos importantes por su
exposicién y ambiente.

d) Juntas estructurales o de asiento. Las que afectan a la totalidad del
muro incluido su cimentacién. En muchos casos también necesarias
para permitir la desolidarizacion con otras partes del edificio afectando
por tanto a la propia cimentacion de cada una de ellas y a la del propio
muro.
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10.4.MUROS PANTALLA

Los muros pantalla son estructuras de hormigon armado de desarrollo superficial y

vertical hormigonadas en el propio

terreno y que cumplen por si solas las

funciones de :

Soporte del empuje de las tierras laterales con o sin edificios
colindantes, permitiendo la excavacion total de las tierras del edificio en
construccion.

Cimentacién de los soportes que apoyan sobre ellos.

Elemento de estanqueidad, impidiendo el paso de las aguas.

El muro pantalla trabaja generalmente, como una viga en ménsula empotrada en
el terreno, teniendo poca inercia al ser su altura H muy grande comparada con su
espesor E, en funcidén del sistema de sostenimiento del muro pantalla desde que
se efectla el vaciado hasta la ejecucién de los forjados; su espesor varia entre 40

y 100 cm.

y se clasifican en :

Muros pantalla autoportantes: no necesitan ningun sistema auxiliar para
soportar los empujes; su empotramiento en el terreno impide el vuelco
trabajando en ménsula, por lo que se produciran tracciones en la cara
exterior y compresiones en la interior.

Muros pantalla anclados: se estabilizan mediante anclajes provisionales
al terreno colindante; en otros casos se sujetan con contrafuertes,
banquetas de tierra o apuntalamientos provisionales. Estas pantallas
necesitan menos empotramientos que las autoportantes.

MEDIANERA
RS IS f [~ _
> M
b &
3 S
¥ H 1
4 12 rm
E b‘ &
& p Sh—
LD Ay
EMPOTRAMIENTO
o ANCLAJES p

et

Muro pantalla autoportante Muro pantalla anclado

Técnica de construccion de los muros pantalla
El proceso de construccion consta de las siguientes fases:

Construccién del murete guia. Una vez explanado el solar se procede a
la construccion de unos muretes provisionales de hormigén armado a lo

LECCION 10

71



HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

largo del perimetro en el que se vaya a construir el muro pantalla. Su
mision es guiar la maquinaria de perforacion evitando desviaciones
tanto en planta como en su vertical.

ARMADORA

>
mam_m«@v_jm 1 | -HeDianERA, ,

MURETES GUIA

MURo_ PANTALLA

‘f“’"”r

- Excavacion. Por bataches alternados de 2 a 4 m. Si existe riesgo de
desprendimiento de las tierras laterales o nivel freatico alto se utilizaran
lodos bentoniticos (tixotropicos).

- Juntas entre paneles. En los extremos de la excavacion de cada
batache se colocan juntas especiales cuya funcion es:
- Limitar lateralmente el hormigonado.
- Servir de enlace o anclaje entre pafios de muros vecinos.
- Facilitar la perforacion del batache contiguo
- Aumentar el recorrido de las posibles filtraciones de agua,
consiguiendo la estanqueidad de la pantalla.

- Colocacién de armaduras. Las armaduras se montan en forma de jaula,
de manera que se pueda conseguir un hormigonado correcto y un
recubrimiento adecuado tanto en la parte inferior como en las caras
laterales.
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Hormigonado de cada pafio del muro. ElI hormigdn se vierte mediante

una tuberia de 15 a 30 cm. de didmetro, que se introduce en el centro
del pafio por el interior de la armadura.

Extraccién _de las juntas. La extraccién de las juntas debe hacerse

cuando el hormigén esté algo endurecido pero inmediatamente después
de finalizar el fraguado.

Desmochado de las cabezas. Una vez terminado el hormigonado de

todos los pafios se efectla una pequefia excavacion junto al contorno

del muro pantalla, se demuele el murete guia interior y se procede a la

demolicion de las cabezas de todos los pafios con lo cual conseguimos:

- Eliminar el hormigon de la zona alta, formada por hormigones no
homogéneos mezclados con bentonita si ésta se ha utilizado en la
excavacion.

- Dejar al descubierto las armaduras para ejecutar la viga de
coronacion.

Viga de coronacion. La altura de esta viga oscila entre 80 y 100 cm; su

mision es :

- Atar y rigidizar todos los tramos o pafios del muro entre si, que solo
estan en contacto por la junta vertical.

- Servir de apoyo de los soportes y repartir su carga de forma uniforme
sobre el muro pantalla.
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- Anclado. A continuacion se va procediendo a la excavacion del terreno
y colocando anclajes si es que estas pantallas los requieren.

MEDIANERA

Comprobaciones a realizar:

- Estabilidad frente a empujes

- Estabilidad del conjunto (incluyendo terreno) ante deslizamientos.

- Rotura del fondo
- Andlisis estructural.
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Cargas a tener en cuenta:
-  Empuje activo (que se alcanza con facilidad dada la flexibilidad de la
pantalla)
- Empuje pasivo en la zona de movimiento inferior a la pantalla.
- Fuerzas de anclaje en su caso.

Una vez obtenidas las_distribuciones de momentos y cortantes por _unidad de
longitud, los muros pantalla se armaran siguiendo los requisitos y disposiciones de
armado, anclaje, distancias y valores minimos de armado indicados en el presente
documento para elementos de hormigén armado sometidos a tensiones normales
y tensiones tangenciales.
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l.ntroduccion. Tipos de pretensado. Ventajas e
incovenientes

En los elementos pretensados, al hormigon se le introducen tensiones de
compresion con el objetivo de reducir las tensiones de traccion provocadas por las
cargas aplicadas, incluyendo el peso propio del elemento.

Se entiende por pretensado la aplicacion controlada de una tensién al hormigén
mediante el tesado de elementos de acero.

COMPRESION MOMENTO FLECTOR RESULTANTE

Para introducir las tensiones de compresion en el hormigén se utiliza acero de
pretensado, es decir cordones, barras o alambres.

El pretensado propiamente dicho es un método de pretensado en el cual los
cables o tendones se traccionan antes de colocar el hormigén, y la fuerza de
pretensado se transmite al hormigén principalmente por medio de la adherencia.

El postesado es un método de pretensado en el cual los cables o tendones se
traccionan una vez que el hormigon ha endurecido, y la fuerza de pretensado se
transmite al hormigén principalmente por medio de los anclajes en los extremos de
los cables.

La accion de pretensar un elemento introduce en el mismo "cargas de
pretensado”. El disefio de los elementos pretensados debe considerar la
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resistencia y el comportamiento en condiciones de servicio durante todas las
etapas de carga que se produciran a lo largo de la vida de la estructura, desde el
momento de la aplicacion del pretensado hasta el final de su vida util. Las
estructuras pretensadas se deben analizar considerando las cargas de
pretensado, las cargas de servicio, la temperatura, la fluencia lenta, la contraccién
y las propiedades estructurales de todos los materiales involucrados.

2. Tipos de pretensado

De acuerdo con la situacién del tendén respecto de la seccion transversal, el
pretensado puede ser:

Interior. En este caso el tendén esta situado en el interior de la seccidn
transversal de hormigon.

Exterior. En este caso el tendon estd situado fuera del hormigon de la
seccion transversal y dentro del canto de la misma.

De acuerdo con el momento del tesado respecto del hormigonado del elemento, el
pretensado puede ser:

Con armaduras pretesas. El hormigonado se efectla después de haber
tesado y anclado provisionalmente las armaduras en elementos fijos. Cuando el
hormigébn ha adquirido suficiente resistencia, se liberan las armaduras de sus
anclajes provisionales y, por adherencia, se transfiere al hormigén la fuerza
previamente introducida en las armaduras.

Con armaduras postesas. El hormigonado se realiza antes del tesado de
las armaduras activas que normalmente se alojan en conductos o vainas. Cuando
el hormigdn ha adquirido suficiente resistencia se procede al tesado y anclaje de
las armaduras.

Desde el punto de vista de las condiciones de adherencia del tendén, el
pretensado puede ser:

Adherente. Este es el caso del pretensado con armadura pretesa o con
armadura postesa en el que, después del tesado, se procede a ejecutar una
inyeccién con un material que proporciona una adherencia adecuada entre la
armadura y el hormigén del elemento.

No adherente. Este es el caso del pretensado con armadura postesa en el
gue se utilizan como sistemas de proteccién de las armaduras, inyecciones que no
crean adherencia entre ésta y el hormigén del elemento.
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Se deben considerar todas las etapas de carga que puedan ser criticas durante la
vida de la estructura, comenzando por la etapa de transferencia de la fuerza de
pretensado e incluyendo la manipulacién y el transporte de los elementos.

Esta seccion también especifica varias cuestiones estructurales propias de las
estructuras de hormigén pretensado que se deben considerar en el disefio.

Ademas hay que tener en cuenta la fuerza de desvio del cable con curvatura, que
se antepone a las fuerzas que van a actuar.

3. Fuerza de pretensado

3.1 Limitaciéon de la fuerza

La fuerza de tesado Py ha de proporcionar sobre las armaduras activas una
tension oy, N0 mayor, en cualquier punto, que el menor de los dos valores siguientes:

0,75 f ) e
090 f

donde:
fomaxk Carga unitaria maxima caracteristica.
fok Limite elastico caracteristico.

De forma temporal, esta tension podra aumentarse hasta el menor de los valores
siguientes:
085 f |
095f
siempre que, al anclar las armaduras en el hormigén, se produzca una reduccién
conveniente de la tensién para que se cumpla la limitacion del parrafo anterior.
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3.2 Sistemas de pretensado y postensado

SISTEMAS DE PRETENSADO

Suelen utilizarse gatos hidraulicos u otros dispositivos de traccién controlados en
cuanto a recorrido o tension para garantizar el valor correcto de la tension inicial.
Lo habitual es transferir la tension en el pretensado por adherencia de las
armaduras sin utilizar elementos de anclaje especiales.

SISTEMAS DE POSTENSADO

Se utilizan también gatos hidraulicos u otros dispositivos de traccion controlados
en cuanto a recorrido o tensidén, anclandose los tendones de postensado
(postesado) mediante placas o cufias que deben ser capaces de retener
eficazmente os tendones, resistir su carga de rotura, transmitir la carga al
hormigon y, si es necesario, resistir las solicitaciones de fatiga existentes.

El coeficiente de eficacia (relacion entre la carga de rotura del tendon con su
anclaje y el valor medio de la carga de rotura del tendén aislado) debe ser superior
a 0,92 para tendones adherentes y 0,96 para no adherentes.

En elementos estructurales con armaduras postesas es necesario disponer de
conductos adecuados para las armaduras (vainas) que quedaran embebidas en el
hormigon (lo méas frecuente) o se recuperaran una vez endurecido éste.
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Las mas frecuentes son las vainas metélicas corrugadas o con resaltes para
favorecer la adherencia con el hormigdn circundante y aumentar su rigidez.

Deben presentar una resistencia suficiente a aplastamiento y soportar el contacto
con los vibradores externos son riesgo de perforacion.

Los accesorios mas utilizados son el tubo de purga para facilitar la evacuaciéon de
aire y agua del interior de los conductos, la boquilla de inyeccion, los separadores
de cordones o barras para separar los distintos componentes del tendén, la
trompeta de empalme (que enlaza la placa de reparto con la vaina)y el tubo matriz
(interior a la vaina y habitualmente de polietileno para garantizar un trazado mas
suave).

La relacion recomendada entre didmetro de vaina y tendon es de 1 a 2 y siempre
superior en 5 a 10 mm. para una correcta inyeccion.

Los productos de inyeccion se incluyen para proteccion de las armaduras
pudiendo ser adherente o no. Deben cumplir las prescripciones de norma en
cuanto a contenidos de sustencias nocivas, pH, relacién A/C, etc.

4. Materiales de pretensado

Acero de pretensado — Elementos de acero de alta resistencia, tal como
alambres, barras o cordones, o un paquete de estos elementos, utilizados para
introducir fuerzas de pretensado en el hormigon.

Cable (o tenddn) — En las aplicaciones pretensadas es el acero de pretensado.
En las aplicaciones postesadas es un conjunto completo, compuesto por los
anclajes, el acero de pretensado, el recubrimiento del acero de pretensado (en el
caso de las aplicaciones sin adherencia) y las vainas inyectadas (en el caso de las
aplicaciones adherentes).

Cable (o tendén) adherente — Cable en el cual el acero de pretensado se
adhiriere al hormigén, ya sea de forma directa o a través de la mezcla de
inyeccion.

Cable (o tenddn) no adherente — Cable en el cual el acero de pretensado esta
impedido de adherirse al hormigon y se puede mover libremente en relacion con el
mismo. La fuerza de pretensado se transfiere de forma permanente al hormigén
en los extremos de los cables, exclusivamente por los anclajes.

Vaina — Conducto (liso o corrugado) que contiene el acero de pretensado en las
aplicaciones postesadas.- Se echa lechada de hormigbn y se conecta con este
para formar parte de el, una vez que el cable esta tesado.

Recubrimiento del acero de pretensado — Material que recubre al acero de
pretensado para impedir su adherencia con el hormigdn circundante, proveer
proteccion contra la corrosion y contener el recubrimiento inhibidor de la corrosion.
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Para rellenar de hormigbén , siempre se llenara desde abajo, para que queden
rellenos todos los puntos. Tiene que haber respiraderos, para que salga el aire(
purgaderos)

Anclajes- Pueden ser pasivos , activos y acopladores

4.1 Barras de pretensado

Debe garantizarse que la carga unitaria maxima sea superior a 980 N/mm2, que el
limite elastico fy esté comprendido entre 0,70 y 0,90 de la carga unitaria maxima
fmax, que el alargamiento bajo carga maxima medido en longitudes superiores a
200 mm sea superior a 3,5% vy, finalmente, que el mdédulo elastico tenga un valor
garantizado con tolerancias inferiores al 7%.

Se establecen limitaciones en cuanto a relajacion y el doblado.

Se suministran en trozos rectos de longitudes habitualmente entre 12 y 14 m.

4.2 Alambres de pretensado

F
",

Los alambres deben utilizarse en lo posible con didmetros grandes no debiendo
utilizarse, salvo circunstancias excepcionales, didmetros inferiores a 4 mm.

Se obtienen por estirado en frio o trefilado seguido de un tratamiento térmico
seguido de un nuevo trefilado y un proceso de estabilizado.

Debe garantizarse que la carga unitaria maxima sea superior a que el limite
elastico fy esté comprendido entre 0,85 y 0,95 de la carga unitaria maxima fmax,
gue el alargamiento bajo carga maxima medido en longitudes superiores a 200
mm sea superior a 3,5% (5% para los alambres dedicados a la fabricacion de
tubos), que la estriccidn a la rotura sea superior al 25% en alambres lisos y visible
en alambres grafilados y, finalmente, que el mddulo elastico tenga un valor
garantizado con tolerancias inferiores al 7%.

Deben cumplir especificaciones adicionales sobre pérdida de resistencia después
de doblado-desdoblado, numero minimo de doblado-desdoblados y de relajacion
Los didmetros nominales se ajustaran a la serie 3-4-5-6-7-7,5-8-9,4-10 mm.

Los valores de relajacion promedio vienen dados en la tabla 32.3b de la norma.

Se suministraran en rollos de diametro superior a 250 veces el del alambre con
pesos entre 500 y 2500 Kg.
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Caracteristicas mecénicas minimas garantizadas de los alambres

Ensayo de traccion (1) Ensayo de
doblado-
Designacion desdoblado
de los o =90° (5)
alambres B = 20° (6)
Didmetro de
mandril D’
Limite Carga Alargamient | Relacién
elastico unitaria 0 fs/fy
fy fs de rotura
N/mm?2 N/mm?2 (%) sobre
(2) (2 base de
5 didmetros
B500T 500 550 8 3 1,03 (4) 8d (7)
(1)  Valores caracteristicos inferiores garantizados.
(2) Para la determinacion del limite elastico y la carga unitaria se utilizar4d como
divisor de las cargas el valor nominal del area de la seccion transversal.
(3) Ademas, debera cumplirse:
A%?3 20-0,02f
donde:
A Alargamiento de rotura
fyi Limite elastico medido en cada ensayo
(4)  Ademaés, debera cumplirse:
f ef. 0
$3105-0,1¢ -17
fyi k@
donde:
fyi Limite elastico medido en cada ensayo
fsi Carga unitaria obtenida en cada ensayo
fyk Limite elastico garantizado
5) « Angulo de doblado.
(6) B Angulo de desdoblado.
@) d Didmetro nominal del alambre.
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4.3 Cordones de pretensado

Debe garantizarse que la carga unitaria maxima sea superior aque el limite
elastico fy esté comprendido entre 0,88 y 0,95 de la carga unitaria maxima fmax,
gue el alargamiento bajo carga maxima medido en longitudes superiores a 500
mm sea superior a 3,5%, que la estriccion a la rotura sea visible y, finalmente, que
el médulo elastico tenga un valor garantizado con tolerancias inferiores al 7%,
debiendo situarse entre 180 y 195 KN/mm2 con un valor promedio para célculos a
falta de otros datos de 190 KN/mmz2.

De nuevo se establecen limitaciones en cuanto a doblado.

Se suministraran en rollos de didmetro interior superior a 600 mm. para cordones
de 2 o 3 alambres y en rollos, bobinas o carretes de didmetro interior del nucleo
superior a 700 mm. para cordones de 7 alambres, con pesos entre 1000 y 4000
Kg.

4.4 Distancia entre armaduras

Para armaduras activas pretensadas, la distancia libre horizontal y vertical, entre
dos tendones aisladas consecutivos, sera igual o superior al mayor de:

20 mm. para la distancia horizontal y 10 mm. para la vertical el diametro de la
mayor 1,25 el tamafio maximo del arido para la distancia horizontal y 0,8D para la
vertical

Para armaduras activas postesadas, la distancia libre horizontal y vertical, entre
dos vainas aisladas consecutivos o entre grupos de vainas (un grupo corresponde
a un maximo de dos vainas en contacto vertical y cuatro en total), sera igual o
superior al mayor de: 50 mm. para la distancia horizontal y 40 mm. para la vertical
el diametro de la vaina la dimension vertical de la vaina para la distancia horizontal
y la dimension horizontal de la vaina para la distancia vertical para la distancia
vertical 1,6 veces la mayor de las dimensiones de las vainas individuales que
formen un grupo de vainas.

4.5 Sistemas de anclajes

Los sistemas de anclaje de las armaduras activas se agrupan en varios
procedimientos basicos que han tenido diversas variantes:

a)Anclajes mediante cufas de diferentes tipos

b) Anclajes mediante rosca

c) Anclajes mediante cabezas recalcadas

d) Anclajes mediante bloques de hormigén

e) Anclajes mediante apriete transversal
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5. Péerdidas de pretensado

Un aspecto muy significativo que se debe considerar en el disefio de los
elementos pretensados son las pérdidas de pretensado que se producen por
diferentes causas. Estas pérdidas pueden afectar drasticamente el
comportamiento de un elemento bajo

cargas de servicio. Aunque es posible recomendar procedimientos de calculo y
ciertos valores limites para la deformaciéon por fluencia lenta, los coeficientes de
friccidn, etc., en el mejor de los casos éstos constituyen una estimacion razonable.

Hay 6 tipos de pérdidas en el célculo de pretensado:

-Acortamiento elastico de la pieza ( cable se encoje y pierde tension)

-Al tirar del cable, la cufia no es perfecta y el cable desliza.

-Relajacién del acero(2/1000)

-Retraccion del hormigoén, la pieza se acorta y tambien el cable( que pierde
tension)

-Por fluencia del hormigén la pieza de hormigbn comprimida se acorta por
fluencia.

-Rozamiento del cable contra cable y vaina , pérdida por rozamiento que es
mayor si el cable es curvo( sera mayor en corddn con vaina, que con PVC y grasa)

Por eso el calculo de pretensado se debe realizar a corto y largo plazo ( lo
positivo es que a corto plazo, el calculo es elastico y no hay fisuraciones)

A largo plazo el calculo es en rotura

Las pérdidas tendran valores entre el 20% y el 40% cuando se trata de vainas con
muchas curvas.

5.1 Valoracion de las pérdidas instantaneas de fuerza

Las pérdidas instantdneas de fuerza son aquellas que pueden producirse durante la
operacion de tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas y
dependen de las caracteristicas del elemento estructural en estudio. Su valor en
cada seccion es:

Dp; = Dp,;+ Dp,+ Dp;

donde:

A P, Pérdidas de fuerza, en la seccion en estudio, por rozamiento a lo largo del
conducto de pretensado.

A P, Pérdidas de fuerza, en la seccién en estudio, por penetracion de cufias en los
anclajes.

A P; Pérdidas de fuerza, en la seccién en estudio, por acortamiento elastico del
hormigon.
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5.2 Pérdidas de fuerza por rozamiento

Las pérdidas tedricas de fuerza por rozamiento entre las armaduras y las vainas o
conductos de pretensado, dependen de la variacion angular total a, del trazado del
tendon entre la seccidon considerada y el anclaje activo que condiciona la tensién en
tal seccion; de la distancia x entre estas dos secciones; del coeficiente y de
rozamiento en curva y del coeficiente K de rozamiento en recta, 0 rozamiento
parasito. Estas pérdidas se valoraran a partir de la fuerza de tesado P,.

Las pérdidas por rozamiento en cada seccién pueden evaluarse mediante la
expresion:

Dp,= Po[l' é(na+Kx)]

donde:

V] Coeficiente de rozamiento en curva.

a Suma de los valores absolutos de las variaciones angulares (desviaciones
sucesivas), medidas en radianes, que describe el tendon en la distancia x.
Debe recordarse que el trazado de los tendones puede ser una curva
alabeada debiendo entonces evaluarse a en el espacio.

K Coeficiente de rozamiento parasito, por metro lineal.

X Distancia, en metros, entre la seccion considerada y el anclaje activo que

condiciona la tensién en la misma

8.a .

Si a < 0,045 L,puede tomarse = 5
1
el error es inferior al 5 %.

X
0= 3 O0G = O+ O+ Oy

i1

O = VARIACION ANGULAR TOTAL
&;= VARIACION ANGULAR TOTAL EN TRAMO L;

Los datos correspondientes a los valores de p y de K deben definirse
experimentalmente, habida cuenta del procedimiento de pretensado utilizado. A falta
de datos concretos pueden utilizarse los valores experimentales sancionados por la
practica.
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Pérdidas por penetracion de cufias

En tendones rectos postesos de corta longitud, la pérdida de fuerza por penetracion
de cufas, AP,, puede deducirse mediante la expresion:

a
DP2: I Ep Ap

donde:

a Penetracion de la cuia.

L Longitud total del tenddn recto.

Ep Mddulo de deformacion longitudinal de la armadura activa.
Ay Seccion de la armadura activa.

En los demas casos de tendones rectos, y en todos los casos de trazados curvos, la
valoracion de la pérdida de tension por penetracion de cufias se hara teniendo en
cuenta los rozamientos en los conductos. Para ello podran considerarse las posibles
variaciones de p y de K al destesar el tenddn, respecto a los valores que aparecen al
tesar.

5.3 Péerdidas por acortamiento elastico del hormigon

En el caso de armaduras constituidas por varios tendones que se van tesando
sucesivamente, al tesar cada tendon se produce un nuevo acortamiento elastico del
hormigbn que descarga, en la parte proporcional correspondiente a este
acortamiento, a los anteriormente anclados.

Cuando las tensiones de compresion al nivel del baricentro de la armadura activa en
fase de tesado sean apreciables, el valor de estas pérdidas, AP3, se podra calcular,
si los tendones se tesan sucesivamente en una sola operacion, admitiendo que
todos los tendones experimentan un acortamiento uniforme, funcién del nimero n de
los mismos que se tesan sucesivamente, mediante la expresion:

n-1 Ap Ep

DPSZS cp% E.
ci

Ay Seccion total de la armadura activa.

O  Tension de compresion, a nivel del centro de gravedad de las armaduras
activas, producida por la fuerza Po- AP;- AP, y los esfuerzos debidos a las
acciones actuantes en el momento del tesado.

Ep Mddulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

Egj Médulo de deformacion longitudinal del hormigbn para la edad |
correspondiente al momento de la puesta en carga de las armaduras activas.
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5.4 Pérdidas diferidas de pretensado

Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo del tiempo,
después de ancladas las armaduras activas. Estas pérdidas se deben esencialmente
al acortamiento del hormigén por retraccion y fluencia y a la relajacién del acero de
tales armaduras.

La fluencia del hormigdn y la relajacion del acero estan influenciadas por las propias
pérdidas y, por lo tanto, resulta imprescindible considerar este efecto interactivo.
Siempre que no se realice un estudio mas detallado de la interaccion de estos
fendmenos, las pérdidas diferidas pueden evaluarse de forma aproximada de
acuerdo con la expresion siguiente:

n] (t to )S ot EpeCS(t t0)+ 0,80Ds pr
A
Ap 91+ ACy2 (
NS o

Dpgys =

p

1+ ¢ (o))

donde:

Yp Distancia del centro de gravedad de las armaduras activas al centro de
gravedad de la seccion.

n Coeficiente de equivalencia = Ep/E..

] (ttg) Coeficiente de fluencia para una edad de puesta en carga igual a la edad del
hormigon en el momento del tesado (to)

Ecs Deformacion de retraccion que se desarrolla tras la operacion de tesado

O  Tension en el hormigon en la fibra correspondiente al centro de gravedad de
las armaduras activas debida a la accion del pretensado, el peso propio y la
carga muerta.

Ao, Pérdida por relajacion a longitud constante. Puede evaluarse utilizando la
siguiente expresion:

&

Ds =T
p f Ao

siendo pr el valor de la relajacion a longitud constante a tiempo infinito (ver
38.9) y A, el area total de las armaduras activas. Py es el valor caracteristico
de la fuerza inicial de pretensado, descontadas las pérdidas instantaneas.

Ac.  Area de la seccién de hormigon.

lc Inercia de la seccion de hormigon.

X Coeficiente de envejecimiento. Simplificadamente, y para evaluaciones a
tiempo infinito, podra adoptarse x=0,80.

5.5 Pérdidas de fuerza en piezas con armaduras pretesas
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Para armaduras pretesas, las pérdidas a considerar desde el momento de tesar
hasta la transferencia de la fuerza de tesado al hormigon son:

penetracion de cufias

relajacion a temperatura ambiente hasta la transferencia

relajacion adicional de la armadura debida, en su caso, al proceso de calefaccion
dilatacion térmica de la armadura debida, en su caso, al proceso de calefaccion
retraccion anterior a la transferencia

acortamiento elastico instantaneo al transferir.

Las pérdidas diferidas posteriores a la transferencia se obtendran de igual forma
gue en armaduras postesas, utilizando los valores de retraccion y relajacion que
se producen después de la transferencia.

5.6 Efectos estructurales del pretensado

Los efectos estructurales del pretensado pueden representarse utilizando tanto un
conjunto de fuerzas equivalentes autoequilibradas, como un conjunto de
deformaciones impuestas. Ambos métodos conducen a los mismos resultados.

5.7 Modelizacion de los efectos del pretensado mediante
fuerzas equivalentes

El sistema de fuerzas equivalentes se obtiene del equilibrio del cable y esta formado
por:
- Fuerzas y momentos concentrados en los anclajes.
- Fuerzas normales a los tendones, resultantes de la curvatura y
cambios de direccion de los mismos.
- Fuerzas tangenciales debidas al rozamiento.

El valor de las fuerzas y momentos concentrados en los anclajes se deduce del valor
de la fuerza de pretensado en dichos puntos, de la geometria del cable, y de la
geometria de la zona de anclajes

Para el caso especifico de vigas, con simetria respecto a un plano vertical, en el
anclaje existira una componente horizontal y otra vertical de la fuerza de pretensado
y un momento flector, cuyas expresiones vendran dadas por:

Pxn = Pk COsa
Pwv = Py« SENA
M« =Pk €
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donde:

a Angulo que forma el trazado del pretensado respecto de la directriz del
elemento, en el anclaje.

Px Fuerza en el tenddn segun 20.2.

e Excentricidad del tenddn respecto del centro de gravedad de la seccion.

Las fuerzas normales distribuidas a lo largo del tenddn, n(x), son funcién de la fuerza
de pretensado y de la curvatura del tenddén en cada punto, 1/r(x). Las fuerzas
tangenciales, t(x), son proporcionales a las normales a través del coeficiente de
rozamiento y, segun:

Pc(X)
r(x)

n(x) = : t(x) = -mn(x)

5.8 Modelizacion de los efectos del pretensado mediante

CENTRO DE GRAVEDAD

N

deformaciones impuestas

Alternativamente, en el caso de elementos lineales, los efectos estructurales del
pretensado se pueden introducir mediante la aplicacion de deformaciones y
curvaturas impuestas que, en cada seccion, vendran dadas por:

_ Px
ep_
Ec A
Ao _ pee
efﬂp Eclc

& Deformacion axil debida al pretensado.
Ec Maédulo de deformacion longitudinal del hormigon.
Ac Area de la seccion de hormigon.

le Inercia de la seccion de hormigon.
e Excentricidad del pretensado respecto del centro de gravedad de la seccion
de hormigon.
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5.9 Esfuerzos isostaticos e hiperestaticos del
pretensado

Los esfuerzos estructurales debidos al pretensado tradicionalmente se definen
distinguiendo entre:

- Esfuerzos isostaticos
- Esfuerzos hiperestaticos

Los esfuerzos isostaticos dependen de la fuerza de pretensado y de la excentricidad
del pretensado respecto del centro de gravedad de la seccién, y pueden analizarse a
nivel de seccion. Los esfuerzos hiperestaticos dependen, en general, del trazado del
pretensado, de las condiciones de rigidez y de las condiciones de apoyo de la
estructura y deben analizarse a nivel de estructura.

La suma de los esfuerzos isostatico e hiperestatico de pretensado es igual a los
esfuerzos totales producidos por el pretensado.

Cuando se compruebe el Estado Limite de Agotamiento frente a solicitaciones
normales de secciones con armadura adherente, de acuerdo con los criterios
expuestos en el Articulo 42° de la EHE, los esfuerzos de calculo deben incluir la
parte hiperestatica del efecto estructural del pretensado considerando su valor de
acuerdo con los criterios del apartado 13.2 de la EHE. La parte isostatica del
pretensado se considera, al evaluar la capacidad resistente de la seccion, teniendo
en cuenta la predeformacién correspondiente en la armadura activa adherente.

6. Diagrama tension-deformacion caracteristico del
acero para armaduras activas

Como diagrama tension-deformacion caracteristico del acero para armaduras activas
(alambre, barra o cordon) puede adoptarse el que establezca su fabricante hasta la
deformacion &, = 0,010, como minimo, y tal que, para una deformacion dada las
tensiones sean superadas en el 95% de los casos.

Si no se dispone de este diagrama garantizado, puede utilizarse el representado en
la figura. Este diagrama consta de un primer tramo recto de pendiente E, y un
segundo tramo curvo, a partir de 0,7 fu, definido por la siguiente expresion:

S p %S b Q
ep= —+0,823¢-*"-0,7" para s ,3 0,7 f
Ep &1 o 2
siendo Ep el médulo de deformacion longitudinal definido en 38.8. de la EHE

pk
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0,002 g

Diagrama tension-deformacion caracteristico para armaduras activas

7. Resistencia de calculo del acero para armaduras
activas

Como resistencia de calculo del acero para armaduras activas, se tomara:
f = a
pd

9s
siendo fy el valor del limite elastico caracteristico y ys el coeficiente parcial de seguridad del
acero dado en el Articulo 15° de la EHE

8.Diagrama tension-deformacion de calculo del
acero para armaduras activas
El diagrama tension-deformacion de calculo del acero para armaduras activas, se

deducira del correspondiente diagrama caracteristico, mediante una afinidad oblicua,
paralela a la recta de Hooke, de razén 1/ys
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Diagrama tension-deformacion de calculo para armaduras activa

Como simplificacion, a partir de fpq Se podra tomar op, = fyq

Diagrama tension-deformacion de calculo para armaduras activas.

8.1 Mddulo de deformacion longitudinal del acero para
armaduras activas

Como modulo de deformacion longitudinal del acero de las armaduras constituidas
por alambres o barras se adoptara, salvo justificacion experimental, el valor E, =
200.000 N/mm?.

En los cordones, se pueden adoptar como valores noval y reiterativo los que
establezca el fabricante o se determinen experimentalmente. En el diagrama
caracteristico debe tomarse el valor del modulo reiterativo. Si no existen valores
experimentales anteriores al proyecto puede adoptarse el valor E, = 190.000 N/mm?Z.
Para la comprobacién de alargamiento durante el tesado se requiere utilizar el valor
del mdédulo noval determinado experimentalmente.

8.2 Relajacion del acero para armaduras activas
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La relajacion p del acero a longitud constante, para una tension inicial op=ofmax
estando la fraccion o comprendida entre 0,5y 0,8 y para un tiempo t, puede estimarse con la
siguiente expresion:

Ds
p = K
S pi

logr =log

1+ K,logt  donde:

Ao, Pérdida de tension por relajacion a longitud constante al cabo del tiempo t, en
horas

K1,K, Coeficientes que dependen del tipo de acero y de la tension inicial

El fabricante del acero suministrara los valores de la relajaciéon a 120 h y a 1.000 h,

para tensiones iniciales de 0,6, 0,7 y 0,8 de fna a temperaturas de 20+1°C y garanti-

zaré el valor a 1.000 h paraa =0,7.

Con estos valores de relajacién pueden obtenerse los coeficientes K; y K, para a =

0,6,0,7y0,8.

Para obtener la relajacion con otro valor de a puede interpolarse linealmente

admitiendo para a =0,5; p =0.

Como valor final pr se tomara el que resulte para la vida estimada de la obra

expresada en horas, 0 1.000.000 de horas a falta de este dato.

iog p 4

6 log t

120 1000 1000000 t horas
8.3 Caracteristicas de fatiga de las armaduras activas y
pasivas

La variacion de tensidbn maxima, debida a la carga de fatiga, debe ser inferior a los
valores del limite de fatiga indicados en la tabla

Limite de fatiga para armaduras pasivas y activas

Tipo de acero Limite de fatiga Aop [N/mm?]

Adherencia directa Adherencia dentro de
vainas de acero

Armaduras pasivas
- Barras 150 -
- Mallas electrosoldadas 100 -

Armaduras activas
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- Alambres 150 100
- Cordones constituidos por

7 alambres 150 100
- Barras de pretensado - 100

En el caso de barras dobladas, a falta de resultados experimentales especificos y
representativos, el limite de fatiga indicado en la tabla 38.10 debera disminuirse
segun el siguiente criterio:

do
Ds pres = 8?1-3*+Ds D
e D

2
donde:
d Diametro de la barra
D Diametro de doblado

En el caso de estribos verticales de diametro menor o igual a 10 mm, no sera
necesaria ninguna reduccion del limite de fatiga.

8.4 Caracteristicas de fatiga de los dispositivos de
anclaje y empalme de la armadura activa

Los dispositivos de anclaje y empalme se situaran, en la medida de lo posible, en
secciones donde sea minima la variacion de tensiones.

En general, el limite de fatiga de este tipo de elementos es inferior al de las
armaduras y debera ser suministrado por el fabricante después de la realizacion
de ensayos especificos y representativos.

8.5 Corrosion de las armaduras activas

En el caso de estructuras pretensadas, se prohibe el uso de cualquier sustancia que
catalice la absorcion del hidrégeno por el acero.

Ademas de la limitacién especifica del contenido de iones cloruro para cada uno de
los materiales componentes, el contenido total de cloruros en un hormigén
pretensado no debera superar el 0,2% del peso del cemento.

Se prohibe la utilizacion de empalmes o sujeciones con otros metales distintos del
acero, asi como la proteccién catodica.

Con caracter general, no se permitira el uso de aceros protegidos por recubrimientos
metalicos. El Director de Obra podra permitir su uso cuando exista un estudio
experimental que avale su comportamiento como adecuado para el caso concreto de
cada obra.

8.6 Proteccion y conservacion de las armaduras activas
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y de los anclajes

Se adoptaran las precauciones necesarias para evitar que las armaduras activas,
durante su almacenamiento, colocacién, o después de colocadas en obra,
experimenten dafios, especialmente entalladuras o calentamientos locales, que
puedan modificar sus caracteristicas o dar lugar a que se inicie un proceso de
corrosion.

9. Ejemplos de pretensado

9.1 Anclajes en terrenos

La lechada de cemento se introduce a presion para que trabaje con el terreno.

Estos anclajes suelen ser temporales, ya que no puedes asegurar que no se
oxide.

9.2 Forjados y vigas pretensados

Se denomina a este momento “etapa de introduccién o transferencia
del pretensado”.
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Cargas actuantes en el momento del tesado l

P(t=0) | e P (t=0)
o ‘-L{# _________________________________ =
e [
AN

Traccion % Tei

Compresion L 0,60 g
a) Tension Normal de Compresién < 0,60-f';
b) Tensién de Traccién (en general) < % i
c) Tension de Traccion en Extremos Simplemente Apoyados < % o

Donde f'¢ es laresistencia del hormigdn en el momento del tesado.

Equilibrio y Compatibilidad en Secciones Pretensadas

€. = 0,003 0,85 f¢
S \,x\\ e a! E« C
dp e )
Aps g
. e @ ¥ — —p T
o

Seccion Deformaciones Tensiones

Transversal y Fuerzas
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Carga Total

Y v
Pt=c) e P (t=mx)
~L . e
—_— L 'r - ——
ke
Traccién Compresién Traccién
= > 0,60-f .
\K‘x b /" ’ \?‘\.‘
060.f, 4 = NETR
Compresion Traceitn Compresion

Las vigas pretensadas tienen infinidad de uso dentro la construccion de edificios y
de vialidad como por ejemplo: Auditorios, centros comerciales, estacionamientos,
depdsitos, puentes, industrias, etc, o toda aquella construccién de necesite salvar
grandes luces.

Hay que tener en cuenta la disposicion de los cables y la existencia de huecos en
la construccion .

10. Conclusioén

El hormigén pretensado se puede considerar un nuevo material; su diferencia con
el hormigbn armado es que en éste la armadura es pasiva, es decir, entra en
carga cuando las acciones exteriores actian sobre la estructura; en el pretensado,
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en cambio, la armadura es activa, es decir se tesa previamente a la actuacién de
las cargas que va a recibir la estructura (peso propio, carga muerta y cargas de
trafico), comprimiendo el hormigén, de forma que nunca tenga tracciones o que
éstas tengan un valor reducido. La estructura se pone en tensidén previamente a la
actuacion de las cargas que van a gravitar sobre ella, y de ahi su nombre de
hormigdn pretensado. En definitiva, es adelantarse a las acciones que van a
actuar sobre la estructura con unas contra-acciones que es el momento en que se
tesan las armaduras; se pueden tesar antes de hormigonar la pieza, es decir,
pretesarlas, o se les puede dar carga después de hormigonada la pieza, es decir,
postesarlas.

Con el hormigdn pretensado se evita la fisuracion que se produce en el hormigon
armado y por ello, se pueden utilizar aceros de mayor resistencia, inadmisibles en
el hormigon armado porgue se produciria una fisuracion excesiva.

El hormigén pretensado no ha hecho desaparecer el hormigon armado; cada uno
tiene su campo de aplicacion. Al iniciarse el hormigdn pretensado se traté de
sustituir toda la armadura pasiva por activa; por ello los primeros puentes se
pretensaban longitudinal y transversalmente. Pero pronto cada material encontré
su sitio; la armadura activa se debe emplear para resistir los esfuerzos principales
y la pasiva los secundarios. Incluso puentes losa con luces de hasta 20 m se
pueden hacer exclusivamente con armadura pasiva, aunque hay que tener en
cuenta la fisuracién, porgue muchas veces, aun siendo admisible, es
excesivamente visible.
A los ingenieros franceses se debe el descubrimiento del hormigén armado y del
pretensado, y a ellos y a los alemanes se debe el desarrollo de su tecnologia,
aunqgue en éste ha habido aportaciones de ingenieros de muchos paises.
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