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“CARACTERIZACIÓN Y DISEÑO DE ESTRUCTURAS INDUSTRIALES 
DE PORTICOS DE HORMIGON ARMADO” 

 
 

De acuerdo con la experiencia reunida en los proyectos mineros e industriales desarrollados en 
Chile en los últimos quince años, ha sido frecuente comprobar que al aplicar el Capítulo 21 de 
la norma ACI-318 a las estructuras industriales de marcos de hormigón armado, resulten 
elementos ó encuentros de elementos difíciles de construir debido a  la alta cantidad de 
armadura que requiere el diseño como un marco dúctil o especial, situación que eventualmente 
puede significar que se impida la colocación del hormigón. 
 
Teniendo en cuenta esta situación, en esta memoria se hizo una caracterización de una de las 
estructuras industriales de marcos de hormigón armado más típicas construidas en Chile y se 
ha diseñado una estructura de este tipo  aplicando las recomendaciones de la ACI-318 y de la 
NCh 2369 para “marcos especiales o dúctiles” y “marcos intermedios”. 
 
Los datos recopilados indican que existe dispersión de criterio en los diseñadores, en cuanto al 
factor de modificación de la respuesta R a usar, lo que implica distintos coeficientes sísmicos de 
cálculo considerados.  
 
Se ha comparado los requerimientos de armaduras resultantes en ambos casos desde el punto 
de vista de la demanda requeridas por la acción sísmica. De esta comparación se ha concluido 
lo siguiente: 
 
En la estructura analizada, no hay diferencias al ser diseñada como pórtico intermedio ó como 
pórtico especial en lo que se refiere a armaduras longitudinales de columnas y losas, con 
excepción para pórticos especiales se requiere una mayor cantidad de estribos a lo largo de la 
columna y estribos dentro de los nudos. 
 
En el tipo de estructura analizada no hay problemas con la disposición de las armaduras 
calculadas dadas las secciones de hormigón que posee la estructura. 
 
Para evitar interpretaciones, se propone que la norma sísmica defina más específicamente los 
valores de R y ξ para estas estructuras y que contemple los requerimientos que demandan las 
condiciones de operación y de continuidad de funcionamiento de este tipo de instalaciones 
industriales, que tienen esfuerzos axiales, flexión y corte bajos y que durante un sismo no 
incursionan en rangos inelásticos. 
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I.- Introducción 

 
Los ingenieros diseñadores de instalaciones industriales, frecuentemente se han cuestionado el 
uso de las recomendaciones del Capítulo 21 del ACI-318 en el diseño de edificios industriales 
estructurados con pórticos de hormigón armado, por la cantidad de armaduras de refuerzo 
demandadas y porque este tipo de estructura posee características que se apartan de aquellas 
que tienen los edificios de hormigón armado de uso habitacional y oficinas. 
 
Al hablar de estructuras industriales nos referimos a las siguientes estructuras: 
 

 Estructuras con grandes cargas permanentes y sobrecargas, 1, 2 o más toneladas por 
m2,  silos de 2.000 ton o más, puentes grúas de 80 o 100 ton de levante que pesan otras 
tantas toneladas, etc.  

 
 Estructuras que presentan amplios márgenes de variación del peso sísmico. 

  
Equipos cuya carga normal de operación es la mitad ó menos del llenado máximo. 
 
Muchas veces por operación o uso de la plataforma, la sobrecarga reducida que se 
debe considerar para las estimaciones sísmicas es el 25% de la de diseño, reducción 
que es más que el peso propio del edificio. 

 
 Deformaciones fuertemente restringidas por funcionamiento de equipos. 

 
En muchas ocasiones, las vigas reciben equipos cuyas deformaciones relativas están 
limitadas, exigiendo flechas cercanas a 1/1000 de la luz o de ése orden. 

 
 Estructuras con bajo grado de hiperestaticidad. 
 

El caso clásico es la nave industrial de dos o tres columnas: bajo grado de 
hiperestaticidad, redundancia mínima. 

 
 Filosofía de diseño de daño mínimo en eventos sísmicos severos para garantizar la 

continuidad de operación. 
 
Esto se refleja en el uso de valores del factor de reducción de respuesta bajos: 3 a 4 en 
general. 
 
Si se suma a ello que muchas estructuras importantes se diseñan con factor de 
importancia I=1.2, ello equivale en la práctica  a reducir el R a valores de 3 o menores, 
por lo que con la sobrerresistencia que tradicionalmente tienen estas estructuras, ellas 
quedan muy cerca de la respuesta lineal. 

 
 Diseño controlado por vibraciones en  condiciones de operación en estructuras en las 

que se apoyan, por ejemplo, chancadores secundarios, turbogeneradores, harneros 
vibratorios, etc. 

 
 La necesidad de salir de las zonas de frecuencias similares a las del equipo, lleva a 

exigencias de gran rigidez, ya que no es frecuente alejarse de la frecuencia  del equipo 
por el lado de las frecuencias bajas. 
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Las estructuras mencionadas resultan en general: 
 
a- Poco hiperestáticas 
 
b- Tienen vigas necesariamente fuertes, con grandes cuantías de armadura.  
 
d- Al verificar los nudos, aplicando las fuerzas derivadas de esas enormes cuantías y con la 
exigencia adicional de utilizar 1.25 fy de tensión, los requerimientos de corte en el nudo son 
sumamente altos. 
 
e- Vigas frecuentemente altas (a veces son la pared misma del silo o bien tienen 1 o 2 m de 
altura para resistir las cargas y respetar los límites de deformación, vibraciones, por ejemplo, 
que impone el fabricante de equipos). 
 
f- Las configuraciones “viga débil – columna fuerte” son menos frecuentes y en muchas 
situaciones, excepcionales. 
 
g- Estructuras, especialmente las que soportan equipos vibratorios: molinos, chancadores, 
harneros, que no sólo funcionan en el rango lineal (llamando de ése modo a las tensiones de 
trabajo menores que f´c / 2), sino que muchas veces, se mantiene en Fase I (sin fisuración). 
 
Para el diseño sísmico de estas estructuras se siguen las recomendaciones de la norma NCh 
2369.Of2003 y el Capítulo 21 de la ACI-318. 
 
El objetivo principal de las disposiciones de la norma sísmica es proveer los requisitos mínimos 
de diseño para garantizar una adecuada resistencia de los elementos sometidos a las cargas 
provenientes de un sismo.  
 
La habilidad de la estructura de deformarse en el rango no lineal de la respuesta se denomina 
ductilidad. El principal método para garantizar ductilidad en elementos sometidos a esfuerzos 
de flexión y corte, es confinando el hormigón mediante refuerzo transversal consistente en 
estribos y/o amarras. Cuando están confinadas, las vigas y columnas de los pórticos pueden 
soportar la flexión cíclica no lineal sin un deterioro crítico de su resistencia. 
 
En general todas las normas sísmicas reducen las solicitaciones sísmicas  a solicitaciones de 
diseño a través del factor de modificación de la respuesta R suponiendo que parte de la energía 
se libera por comportamiento no lineal de los elementos.  
  
Los R de la norma sísmica NCh 2369.Of2003 varían entre 1 y 5. 
 
R=1 está suponiendo que la estructura, en el evento de un sismo, permanece elástica. 
 
R=5 supone estructuras de pórtico de hormigón armado dúctiles.  
 
Las estructuras industriales se alejan de la estructura ideal que estuvo en la mente del redactor 
del Capítulo 21 del ACI 318, que pensó en edificios, con sobrecargas bajas, en general 
menores que el peso propio, niveles de daño aceptables (y por consiguiente, demandas de 
ductilidad elevadas, etc.) 
 
Un punto clave que se debe tener siempre en cuenta es lo que dice el ACI 318 en el punto 
21.2.1.1: las disposiciones del capítulo 21 son para estructuras en la cual las fuerzas sísmicas 
se han determinado con base en la disipación de energía en el rango no lineal de respuesta. O 
sea el Capítulo 21 siempre tiene en mente dar ductilidad a las estructuras. 
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Numerosas estructuras industriales de hormigón quedan diseñadas por otro tipo de efectos 
dinámicos, como vibraciones admisibles. Es el caso de las estructuras de soporte de los 
chancadores, de los turbogeneradores, de los harneros, etc. En todos esos casos, la demanda 
de ductilidad es muy baja ya que las estructuras quedan diseñadas para mantener sus 
deformaciones de operación (i.e. debidas a las fuerzas dinámicas de los equipos) dentro de 
límites muy pequeños.  
 
En la práctica, las columnas y pedestales de soporte de grandes equipos vibratorios quedan en 
Fase I (o sea con el hormigón sin fisurarse). 
 
Y para los esfuerzos sísmicos, su respuesta se mantiene en el rango lineal. Y los esfuerzos 
determinados en ese escenario,  son también poco críticos.  
 
Vale decir, se puede analizar esas estructuras con R cercanos a 1 y su respuesta lleva a 
esfuerzos bajos: el hormigón se fisura un poco, las armaduras ni siquiera fluyen o recién lo 
empiezan a hacer, el hormigón comprimido sigue con deformaciones pequeñas, etc. 
 
Ello es reconocido por la norma NCh 2369, que liberaliza las exigencias para los pórticos que 
no requieren ductilidad o que son muy rígidos. El punto 9.1.3 de la NCh 2369.Of2003  indica 
que: “Los pórticos pertenecientes a estructuras cuyas solicitaciones sísmicas se hayan 
calculado usando un factor R1 menor ó igual a 2, se pueden diseñar de acuerdo a las 
disposiciones para pórticos intermedios resistentes a momento, indicadas en la sección 21.12 
del capítulo 21 del ACI 318. También se pueden acoger a esta disposición los pórticos cuyas 
deformaciones sísmicas sean menores ó iguales al 50% del valor límite establecido en 6.3”. 
 
El punto 6.3 de la NCh 2369 establece las deformaciones sísmicas máximas para los distintos 
tipos de estructuras. 
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II.- Antecedentes Normativos 
 
En este trabajo se caracterizan estructuras industriales típicas de hormigón armado y se diseña en 
detalle uno de ellos siguiendo la normativa vigente. 
 
II.1.- Definiciones del Capítulo 21 del Código ACI-05 

 
Pórtico resistente a momento: pórtico espacial en el cual los elementos y uniones resisten las 
fuerzas a tracción, flexión, corte y esfuerzo axial. Dichos pórticos se clasifican en: 
 
Pórtico especial resistente a momento: pórtico que cumple con las disposiciones de las 

secciones 21.2 a la 21.5, además de los requerimientos de un pórtico ordinario resistente a 
momento. 
 
Pórtico intermedio resistente a momento: pórtico que cumple con los requerimientos de la 

sección 21.2 y 21.12 adicionalmente a los requisitos para un pórtico ordinario resistente a 
momento. 
 
Pórtico ordinario resistente a momento: pórtico que cumple con los requerimientos de los 

capítulos 1 al 18. 
 
Requisitos generales (21.2) 
 

El capítulo 21 contiene disposiciones especiales para el diseño y la construcción de elementos 
de hormigón armado de una estructura para la que se han  determinado las fuerzas de diseño, 
relacionadas con los movimientos sísmicos, en base a la disipación de energía en el rango no 
lineal de respuesta. 
 
La resistencia especificada a la compresión del hormigón a utilizarse no debe ser menor que 20 
MPa (204 Kg / cm2). 
 
El acero de refuerzo para el hormigón debe cumplir con ASTM A706M. Se permite el uso de 
acero de refuerzo ASTM A615M, grados 280 y 420, siempre que se cumplan ciertas condiciones 
en ensayos.  
 
El fyt del acero para armaduras de corte no debe exceder de 420 MPa (4285 Kg / cm2). 
   
El capítulo 21 del ACI hace referencia a 5 tipos de elementos en estructuras tipo pórtico 
sometidas a amenaza sísmica alta: 
 

 Elementos sometidos a flexión en pórticos especiales resistentes a momento (21.3) 

 Elementos sometidos a cargas de flexión y axiales en pórticos especiales resistentes a 
momento (21.4) 

 Nudos viga-columna en pórticos especiales resistentes a momento (21.5) 

 Elementos no designados como parte del sistema resistente a fuerzas laterales (21.11) 

 Elementos sometidos a cargas de flexión y axiales en pórticos intermedios resistentes a 
momento (21.12) 
 

Elementos sometidos a flexión en pórticos especiales resistentes a momento (21.3):  

 
Son aquellos elementos cuya fuerza mayorada de compresión axial Pu no excede Ag f‟c /10 
donde Ag es la sección bruta transversal, es decir, son aquellos elementos diseñados 
especialmente para resistir flexión. La luz libre del elemento no debe ser menor que 4 veces su 
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altura útil, el ancho del elemento bw no debe ser menor que 0.3h y no menos de 250 mm ni más 
que el ancho del apoyo más ¾ de la altura del elemento a cada lado del apoyo. 
 
La relación mínima de luz libre-altura ayuda a garantizar que el comportamiento del elemento 
bajo las inversiones de carga inelástica, esté gobernado por la resistencia a flexión en lugar de 
resistencia al esfuerzo de corte, mientras que el ancho con relación al apoyo, por lo general una 
columna, está limitado para proporcionar adecuada transferencia de  momento entre las vigas y 
columnas. 
 
De acuerdo al código ACI 21.3.2 se requiere una cantidad mínima de acero a flexión en la parte 
superior y en la parte inferior de las vigas no debe ser menor que el valor dado por la ecuación 
(10-3) ni menor que 14 bw d / fy (sistema en Kg / cm2) y la cuantía de refuerzo ρ no debe 
exceder de 0.025. Al menos se debe disponer de 2 barras tanto en la parte superior como 
inferior, a lo largo de todo el elemento. 
 
La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor que la mitad de la 
resistencia a momento negativo proporcionada en esa misma cara. La resistencia a momento 
negativo ó positivo en cualquier sección a lo largo del elemento no debe ser menor de ¼ de la 
resistencia máxima a momento proporcionada en la cara de cualquiera de los nudos. 
 

 
 
Estos criterios están formulados para garantizar un comportamiento dúctil en todo el elemento y 
para evitar subestimaciones de momento positivo en el nudo producto de sobreestimación de la 
carga gravitacional, aunque el requerimiento mínimo de 2 barras de refuerzo está basado 
principalmente en los requisitos de construcción. 
 
Se establece una cuantía máxima de 0.025 para limitar el problema relacionado con la 
congestión del acero, favorecer la falla dúctil en flexión y para asegurar un tamaño adecuado de 
los elementos para soportar el esfuerzo de corte que está gobernado por la capacidad a flexión 
del elemento. 
 
Para obtener un comportamiento dúctil se limita la ubicación de los empalmes por traslapo, 
éstos no deben usarse dentro de las uniones, a menos de 2 veces la altura del elemento medido 
desde la cara de la unión ó en cualquier otro lugar donde se espere fluencia por flexión, como 
resultado de los desplazamientos laterales del pórtico. 
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Los empalmes por traslapo deben encerrarse en toda su longitud mediante estribos cerrados de 
confinamiento ó espirales con un espaciamiento máximo de d/4 ó 100 mm. 
 
En pórticos resistentes a fuerzas inducidas por el sismo, se requiere refuerzo transversal a lo 
largo de los elementos en flexión. De acuerdo al código deben utilizarse, en la zona de posible 
rótula plástica y donde se requieran estribos para resistir el corte,  estribos cerrados de 
confinamiento y el primero debe localizarse a no más de 50 mm desde la cara del elemento de 
apoyo y con un espaciamiento máximo que no debe exceder  el menor de: d/4, 8 veces el 
diámetro de la barra longitudinal más pequeña, 24 veces el diámetro de los estribos ó 300 mm. 
Cuando se requieran estribos cerrados de confinamiento, las barras longitudinales del perímetro 
deben tener soporte lateral conforme a 7.10.5.3  
 
 

 
 
 
21.3.4.1 La fuerza cortante de diseño Ve debe ser una buena aproximación del cortante máximo 
que puede desarrollar el elemento, que depende más de la resistencia a flexión de dicho 
elemento que de las fuerzas cortantes mayoradas obtenidas del análisis. Luego Ve debe 
determinarse a partir de los momentos probables en las caras del nudo usando una resistencia 
de 1.25fy para el refuerzo longitudinal. 
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Además el refuerzo transversal debe diseñarse suponiendo Vc = 0 si la fuerza cortante inducida 
por el sismo calculada según 21.3.4.1 representa más de la mitad de la resistencia máxima al 
cortante requerido en esa zona y si la fuerza axial de compresión mayorada, Pu, incluyendo los 
efectos sísmicos es menor que Ag f‟c/20. 
 
 
Elementos sometidos a cargas de flexión y axiales en pórticos especiales resistentes a momento 
(21.4): 
 
Los elementos de pórticos diseñados para resistir fuerzas inducidas por el sismo y que tengan 
una carga axial mayorada que exceda Ag f‟c /10 deben tener una dimensión mínima de la 
sección transversal de 300 mm, medida sobre una línea recta que pase a través del centroide, y 
una relación dimensión menor de la sección / dimensión mayor de la sección mayor a 0.4 
 
Para obtener un diseño de “viga débil-columna fuerte”, el código ACI 21.4.2.2 exige que la 
resistencia a la flexión de las columnas que lleguen a una unión excedan la resistencia a flexión 
de las vigas que llegan a la misma unión en al menos el 20%. Este requisito se expresa como: 
 
∑ Mnc ≥ 1.2 ∑ Mnb    (ACI 21-1) 
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donde ∑ Mnc es la suma de los momentos resistentes nominales de flexión de las columnas que 
llegan al nudo, evaluados en la cara del nudo y ∑ Mnb es la suma de los momentos resistentes 
nominales a flexión de las vigas que llegan al nudo, evaluadas en la cara del nudo.  
 
Las resistencias a flexión deben sumarse de tal manera que los momentos de la columna se 
opongan a los momentos de la viga. Debe satisfacerse la ecuación (21-1) para momentos de 
vigas que actúen en ambas direcciones en el plano vertical del pórtico que se considera. 
Cuando 21.4.2.2 no se satisface en un nudo, las columnas que soportan las reacciones 
provenientes de dicho nudo deben reforzarse transversalmente como se especifica en 21.4.4.1 
a 21.4.4.3 en toda su longitud.,  
 
El código ACI 21.4.3.1 indica que la cuantía de refuerzo longitudinal de la columna  no debe ser 
menor que 0.01Ag ni mayor que 0.06 Ag, en que Ag es la sección transversal bruta. 
 
21.4.4 Refuerzo transversal: 
 
21.4.4.1 El refuerzo transversal Ash, si se utilizan estribos rectangulares de confinamiento, no 
debe ser menor que: 
 
Ash = 0.3 s bc f‟c (Ag/Ach -1)   (ACI 21-3) 
                   fyt 
ó 
 
Ash = 0.09 s bc f‟c    (ACI 21-4) 
                         fyt 
 
en que: 
 
s: espaciamiento del refuerzo transversal 
hc: altura de la sección del núcleo de la columna 
bc: ancho de la sección del núcleo de la columna 
fyt: fluencia del acero del refuerzo transversal 
Ach: área de hormigón encerrada por el refuerzo transversal   
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21.4.4.2 El espaciamiento del refuerzo transversal s no debe exceder a ¼ de la dimensión 
mínima del elemento, 6 veces el diámetro del refuerzo longitudinal ó s0 que no debe ser mayor a 
150 mm  ni menor a 100 mm. 
 
s0 = 100 + (350-hx) / 3    (ACI 21-5) 
 
hx es el espaciamiento horizontal entre estribos ó trabas, hx no debe exceder 350 mm 
 
21.4.4.3 Se debe usar este refuerzo transversal a lo largo de una longitud l0 medida a partir de la 
cara de la unión. La longitud l0 no debe ser menor que 1/6 de la luz del elemento, 450 mm ó la 
altura h del elemento. 
 

 
 
21.4.5 Requisitos de resistencia al cortante: 
 
21.4.5.1 La fuerza cortante de diseño Ve se debe determinar considerando las máximas fuerzas 
que se puedan generar en las caras de los nudos, en cada extremo del elemento, a partir de los 
momentos probables en cada extremo del elemento Mpr, correspondientes al rango de cargas 
axiales mayoradas Pu que actúan en él, usando una resistencia de 1.25 fy para el refuerzo 
longitudinal. En ningún caso Ve debe ser menor que el cortante mayorado determinado a partir 
del análisis de la estructura. 
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21.4.5.2 Además el refuerzo transversal en la longitud l0 debe diseñarse suponiendo Vc = 0 si la 
fuerza cortante inducida por el sismo calculada como se indica en 21.4.5.1  representa más de 
la mitad de la resistencia máxima al cortante requerido dentro de l0 y si la fuerza axial de 
compresión mayorada, Pu, incluyendo los efectos sísmicos, es menor que Ag f‟c /20. 

 
Nudos en pórticos especiales resistentes a momento (21.5): 
 
En el  cálculo de los esfuerzos de corte dentro de los nudos en los pórticos especiales, se debe 
suponer que la resistencia del acero longitudinal es 1.25 fy. 
 

 
 

La resistencia del nudo debe regirse por factores  apropiados, de acuerdo con 9.3.4 
 
De acuerdo a ACI 21.5.3, la capacidad de corte de una unión Vn depende del grado de 
confinamiento proporcionado por los elementos que llegan a la unión, Vn no debe ser mayor 
que: 
 
Para uniones confinada en las cuatro caras   1.7 √ f‟c  Aj    en MPa 
Para uniones confinadas en tres caras   1.25 √ f‟c  Aj  en MPa 
Para otros casos      1.0 √ f‟c  Aj  en MPa 
 
En que Aj es el área efectiva de la sección transversal dentro del nudo, en mm2, calculada como 
el producto de la profundidad del nudo por su ancho efectivo. En ningún caso Aj es mayor que el 
área de la sección transversal de la columna. 
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Para proporcionar un confinamiento adecuado dentro de la unión, el refuerzo transversal 
utilizado en las columnas debe prolongarse a través de la unión hasta la cara más distante del 
núcleo confinado de la columna y anclarse en tracción de acuerdo con 21.5.4 y en compresión 
de acuerdo con el capítulo 12. 
 
Dentro del nudo deben colocarse estribos cerrados de confinamiento como refuerzo transversal, 
tal como se indica en 21.4.4. Cuando existan vigas que llegan en los cuatro lados del nudo y el 
ancho de cada elemento mide por lo menos ¾ partes del ancho de la columna, debe disponerse 
refuerzo transversal igual al menos a la mitad de la cantidad requerida por 21.4.4.1, dentro del h 
de la viga de menor altura y se permite que el espaciamiento especificado en 21.4.4.2 se 
incremente a 150 mm. 
 
 
Para proporcionar un desarrollo adecuado al refuerzo de la viga que pasa a través de la unión, 
el código ACI exige que la dimensión de la columna, en dirección paralela al refuerzo, deba ser 
al menos 20 veces el diámetro de la mayor barra longitudinal. Para el refuerzo longitudinal de 
una viga que termine dentro de una columna, tanto el refuerzo con gancho como el refuerzo 
recto deben extenderse hasta la cara más alejada del núcleo de la columna. El refuerzo debe 
anclarse en compresión de acuerdo  con el capítulo 12 del ACI y anclarse en tracción de 
acuerdo con ACI 21.5.4.1 que exige que la longitud de desarrollo de las barras con ganchos a 
90°, Ldh no debe ser menor que el mayor valor entre 8 db, 150 mm ó 
 
Ldh =     fy db_ en mm   
            5.4 √ f´c 
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Para barras rectas ancladas dentro del núcleo de la columna, la longitud de desarrollo Ld para 
las barras inferiores debe ser al menos 2.5 veces el valor requerido para ganchos. Ld para las 
barras superiores debe ser al menos 3.5 veces la longitud requerida para ganchos. 
 
Elementos no diseñados para resistir cargas sísmicas (21.11): 

 
Los elementos pertenecientes a pórticos que se supone no contribuyen a la resistencia lateral, 
deben ser capaces de soportar las cargas gravitacionales para las cuales están diseñados 
mientras se encuentran sometidos al desplazamiento de diseño. 
 
Cuando los momentos y esfuerzos de corte inducidos por el sismo, en combinación con los 
momentos y esfuerzos de corte gravitacionales mayorados, no exceden la capacidad de diseño 
del elemento, el código ACI 21.11.2 exige que los elementos sometidos a una fuerza 
gravitacional axial mayorada por debajo de Ag f‟c /10, tengan el refuerzo a flexión longitudinal 
mínimo superior e inferior dado en la ecuación (10-3) (As mín), ni menor que 14 bw d/f y la 
cuantía de refuerzo no debe exceder 0.025 y al menos 2 barras deben disponerse en forma 
continua, en la parte superior e inferior. Además, se exige estribos con un espaciamiento 
máximo de d/2 a todo lo largo del elemento. 
 
Para elementos cuyas cargas axiales gravitacionales mayoradas exceden Ag f´c / 10 el  refuerzo 
longitudinal debe cumplir los requisitos para columnas dados para cargas sísmicas y el refuerzo 
transversal debe estar conformado por estribos y ganchos suplementarios, tal como se  utiliza 
para columnas diseñadas para cargas sísmicas (ACI 21.4.4.1 y 21.4.4.3). El espaciamiento 
longitudinal máximo del refuerzo transversal no debe ser mayor que el menor entre: seis veces 
el diámetro de la barra más pequeña, ó 150 mm, y debe ser constante en toda la altura de la 
columna. 
 
Si los momentos y esfuerzos de corte inducidos bajo el desplazamiento de diseño, δu,  exceden 
a las resistencias a momento ΦMn  ó al esfuerzo de corte ΦVn del elemento, ó si este cálculo no 
se realiza, el código ACI 21.11.3 exige que los elementos cumplan con los criterios para el 
hormigón y el acero según ACI 21.2.4 ( f‟c ≥ 21 MPa) y 21.2.5 ( fy según ASTM A706M y fyt < 
420 MPa).y si la carga axial gravitacional mayorada está por debajo de Ag f‟c / 10, se debe 
cumplir el criterio de refuerzo mínimo especificado en el código ACI 21.3.2.1 y debe cumplirse, 
conjuntamente con el requisito de que la capacidad al corte debe satisfacer ACI 21.3.4. 
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δu, desplazamiento de diseño, es el desplazamiento lateral total obtenido para el sismo de 
diseño. 
 
El principio detrás de las disposiciones de 21.11 es permitir la fluencia a flexión en columnas, 
vigas y losas bajo el desplazamiento de diseño y proporcionar un confinamiento y una 
resistencia al corte suficiente a los elementos que fluyen. 
 
Para elementos con fuerzas axiales gravitacionales mayoradas que excedan Ag f‟c / 10 deben 
cumplirse todos los requisitos para refuerzo transversal y capacidad al corte especificados para 
columnas diseñadas para carga lateral inducida por sismo, según ACI 21.4.3.1, 21.4.4, 2.4.5 y 
21.5.2.1.  
 
Requerimientos para pórticos intermedios resistentes a momento (21.12): 
 
Cuando la carga axial de compresión mayorada Pu, no excede Ag f‟c /10, los detalles del 
refuerzo de un elemento de pórtico deben satisfacer los siguientes requisitos para vigas: 
 
La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor que un tercio de la 
resistencia a momento negativo provista en dicha cara. La resistencia a momento negativo y 
positivo en cualquier sección a lo largo de la longitud del elemento, debe ser mayor de un quinto 
de la máxima resistencia a momento proporcionada en la cara de cualquiera de los nudos. 
 
 

 
 
En ambos extremos del elemento deben disponerse estribos cerrados de confinamiento en las 
longitudes iguales a 2h, medido desde la cara del elemento hacia el centro de la luz. El primer 
estribo cerrado de confinamiento debe estar situado a no más de 50 mm de la cara del elemento 
de apoyo. El espaciamiento entre estribos no debe exceder el menor de: d/4, 8 veces el 
diámetro de la barra longitudinal confinada de menor diámetro, 24 veces el diámetro de la barra 
del estribo cerrado de confinamiento ó 300 mm. Los estribos deben estar distanciados a no más 
de d/2 a lo largo de la longitud del elemento. 
 
 

 



Página 18 de 112 

 
 
Cuando la carga axial de compresión mayorada Pu, excede Ag f‟c /10, los detalles de refuerzo 
de los elementos del pórtico deben satisfacer lo indicado para columnas: 
 
En ambos extremos del elemento deben proporcionarse estribos cerrados de confinamiento, con 
un espaciamiento s0 por una longitud L0 medida desde la cara del nudo. El espaciamiento s0 no 
debe exceder al menor entre: 8 veces el diámetro de la barra longitudinal confinada de menor 
diámetro, 24 veces el diámetro de la barra del estribo cerrado de confinamiento, la mitad de la 
menor dimensión de la sección transversal del elemento y 300 mm. 
 
La longitud L0 no debe ser menor que la mayor entre: la sexta parte de la luz libre del elemento, 
la mayor dimensión de la sección transversal del elemento y 450 mm. 
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El primer estribo cerrado de confinamiento debe estar situado a no más de s0/2 a partir de la 
cara del nudo. 
 
En sistemas losa-columna sin vigas en pórticos intermedios resistentes a momento se deben 
cumplir los siguientes requisitos (21.12.6): 
 
Todo refuerzo colocado para resistir las cargas sísmicas debe ser colocado en la franja de 
columna con un ancho a cada lado del eje de la columna igual a 0.25 L1 ó 0.25 L2, el que sea 
menor. L1 es la luz en el sentido que se determinan los momentos y L2 es la luz en el sentido 
perpendicular al anterior. 
 
El momento mayorado de la losa en el apoyo asociado al efecto sísmico E, Mslab se refiere a la 
parte del momento mayorado de losas que es equilibrado por el elemento en el apoyo. 
 
El refuerzo proporcionado para resistir Mslab, debe colocarse dentro de la franja de columna 
descrita anteriormente. 
 
No menos de la mitad del refuerzo en la franja de columna en el apoyo debe colocarse dentro 
del ancho efectivo de losa (1.5h medido a cada lado de la columna, siendo h el espesor de la 
losa). 
 

 
 
 

 

 
 
II.2.- Definiciones de la Norma Chilena NCh 2369.Of2003, Diseño Sísmico de Estructuras 
e Instalaciones Industriales 

 
La Norma Chilena NCh 2369.Of2003, en su Capítulo 9, Disposiciones Especiales para 
Estructuras de Hormigón indica que: 
 
Se considerará que todo el territorio nacional, con sus tres zonas sísmicas, corresponde a una 
región con elevado riesgo sísmico. 
 
Los elementos estructurales que forman parte de pórticos dúctiles destinados a resistir 
solicitaciones sísmicas se deben dimensionar y detallar como pórticos especiales resistentes a 
momento, de acuerdo a las disposiciones de las secciones 21.3 a la 21.5 del capítulo 21 del 
ACI318. 
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Los pórticos pertenecientes a estructuras cuyas solicitaciones sísmicas se hayan calculado 
usando un factor R1 menor ó igual a 2, se pueden diseñar de acuerdo a las disposiciones para 
pórticos intermedios resistentes a momento, indicadas en la sección 21.12 del capítulo 21 del 
ACI 318. También se acogen a esta disposición los pórticos cuyas deformaciones sísmicas sean 
menores ó iguales al 50% del valor límite establecido en 6.3. 
 
Los pórticos en que la acción sísmica no controla el diseño y cuya falla no compromete la 
estabilidad de la estructura, se pueden diseñar de acuerdo a las disposiciones de la sección 
21.10 del capítulo 21 del ACI 318. 
 
En estructuras de varios pisos en que la resistencia sísmica depende de pórticos rígidos 
diseñados con valores de R1 mayores ó iguales  a 3, no es necesario cumplir con el requisito 
columna fuerte-viga débil (21.4.2 del ACI 318), cuando se cumple alguna de las condiciones 
siguientes: 
 

a) El esfuerzo de corte sísmico de todas las columnas en que no se cumple la disposición 
anterior, es menor que el 25% del esfuerzo de corte sísmico del piso correspondiente. 

b) Si el análisis y el dimensionamiento de la estructura se hace con fuerzas sísmicas 
iguales al doble de los valores indicados en la Sección 5 de la NCh 2369. 

c) Si se demuestra por un método de análisis no lineal, que la estructura es estable frente a 
las demandas de deformación impuestas por el sismo. 
 
 

III.- Caracterización de estructuras industriales típicas de pórticos de hormigón armado. 
 
Con los antecedentes de proyectos de estructuras industriales construidos en el ámbito minero 
y de la celulosa, se proyectó caracterizar estructuras tipos como son las naves industriales de 
un piso con puente grúa de gran capacidad (80 toneladas de levante ó más), los edificios 
industriales de 2 ó 3 pisos con pórticos rígidos con sobrecargas mucho mayores que su peso 
propio (2 ó más ton / m2) y estructuras de apoyo de grandes equipos vibratorios (equipos cuyo 
peso propio es mayor que 100 toneladas, por ejemplo: chancadores, harneros, turbo-
generadores).  
 
La caracterización debe hacerse considerando aspectos relacionados con: 

 
1. Las dimensiones geométricas de los elementos – vigas y columnas – que forman la 

estructura. 
2. Niveles de cargas muertas y sobrecarga de diseño. 
3. Cuantías de armaduras. 
4. Detalles de armaduras: empalmes, anclajes. 
5. Limitaciones de deformación asociadas a las condiciones de operación.  
 
III.1.- Caracterización de estructuras de soporte de grandes equipos vibratorios como 
chancadores de cono. 
 
Se han recopilado antecedentes de estructuras de soporte de chancadores de cono, equipos 
usados en el ámbito minero en plantas procesadoras de mineral de cobre. 
 
La información de las estructuras recopiladas se refiere a estructuras de hormigón armado 
similares a uno de los siguientes tipos: 
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Tipo 1: 
 
Estructura de hormigón tipo mesa, 
típica para chancadores de cono 
usados como chancadores de 
“pebbles” y también para 
chancadores secundarios y 
terciarios. 

 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tipo 2: 
 
Estructura de hormigón tipo mesa, de dos 
niveles típica para chancadores de cono 
usados como chancadores de secundarios 
y terciarios. En el segundo nivel va 
instalado un harnero vibratorio. 

 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
La información contenida en las fichas del Anexo A se ha resumido en los siguientes gráficos: 
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ESBELTEZ    k * H / r   (k=1)
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CUANTIA COLUMNAS
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A pesar de los distintos factores de modificación de la respuesta R y razón de amortiguamiento  
ξ utilizados, lo que implica distintos coeficientes sísmicos de cálculo considerados, la armadura 
de columnas y vigas corresponde a armadura mínima. 
 

Factor Modificación Respuesta R

0

1

2

3

4

5

6

R 2 3 3 5 3

Ch. Sec. G. Ch. Ter. G. Ch. Peb. LB. Ch. Peb. EFIV. Ch. Sec.y Ter. AFI
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IV.- Efecto de diseñar los elementos de una estructura industrial tipo pórtico aplicando 
las normas NCh 430.Of2008, ACI 318-85 y NCh 2369.Of2003. 
 
IV.1.- Se ha elegido una estructura de soporte para un chancador de cono METSO MP1000, 
que pesa 170 Tons aproximadamente y  se la ha diseñado como pórtico intermedio aplicando 
las recomendaciones del capitulo 21 de la norma ACI-318 y de la norma NCh 2369.Of2003.  
Ver Anexo B 
 
IV.2.- También se la ha diseñado como pórtico especial aplicando las recomendaciones del 
capitulo 21 de la norma ACI-318 y de la norma NCh 2369.Of2003. Ver Anexo B 
 

IV.3.- Se han comparado los requerimientos de armaduras resultantes de los diseños 
realizados en los puntos IV.1 y IV.2 desde el punto de vista de las demandas requeridas por la 
acción sísmica. De esta comparación se puede concluir lo siguiente: 
 
En la estructura analizada, no hay diferencias al ser diseñada como pórtico intermedio ó como 
pórtico especial en lo que se refiere a armaduras longitudinales de columnas y losas, con 
excepción de que según IV.2 se requiere una mayor cantidad de estribos a lo largo de la 
columna y estribos dentro de los nudos. 
 
En el tipo de estructura analizada no hay problemas en la disposición de las armaduras 
calculadas dadas las secciones de hormigón que posee la estructura. 
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V.- Resultados 
 
V.1.- Se ha formado una  base de datos con las características de estructuras industriales de 
soporte de grandes equipos vibratorios estructurados como marcos de hormigón armado (Ver 
Anexo A)  
 
Los datos recopilados indican que existe dispersión de criterios en los diseñadores, en cuanto 
al factor de modificación de la respuesta R a usar, lo que implica distintos coeficientes sísmicos 
de cálculo considerados.  
 
La norma sísmica podría definir más específicamente estos valores para estas estructuras que 
tienen esfuerzos axiales, flexión y corte bajos y que durante un sismo no incursionan en rangos 
inelásticos. 
 
V.2.- Se propone que se hagan investigaciones en el futuro con el objetivo de proponer una 
norma de diseño sísmico para este tipo de estructura que esté de acuerdo con los 
requerimientos que demandan las condiciones de operación y de continuidad de 
funcionamiento de este tipo de instalaciones industriales. 
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APENDICE A 
 

RECOPILACION ANTECEDENTES  ESTRUCTURAS SOPORTE CHANCADORES DE CONO 
ESTRUCTURADOS COMO PÓRTICOS DE HORMIGON ARMADO 

 
Se ha recopilado antecedentes de estructuras de soporte de chancadores de cono, equipos 
usados en el ámbito minero. 
 
La información de cada uno de ellos se resume en las siguientes fichas: 
 
 

ESTRUCTURA SOPORTE CHANCADOR DE CONO 

    

TIPO ESTRUCTURA Tipo 1 

EQUIPO Chancador de Cono MP 1000 METSO 

USO Chancador de Pebbles 

AÑO 2008 

UBICACIÓN GEOGRAFICA- REGION RM 

ALTURA m.s.n.m. 3200 

PESO EQUIPO (Kg) 169197 

RPM 257 - 309 

DIMENSIONES COLUMNAS:   

ALTURA (m) 4.05 

SECCION (m2) 3.8 

CUANTIA COLUMNA 9.85 E-03 

DIMENSIONES VIGAS:   

LUZ (m) 3.5 

SECCION (m2) 2.0 

CUANTIA TOTAL VIGA 5.2 E-03 

PP ESTRUCTURA (Kg/m2) 9100.6 

SC PLATAFORMAS (Kg/m2) 500 

HORMIGON f'c (Kg/cm2) 300 

ARMADURAS fy (Kg/m2) 4200 

ZONA SISMICA 2 

TIPO SUELO I 

FACTOR MODIFICACION RESPUESTA R 3 

COEFICIENTE IMPORTANCIA I 1.0 

RAZON AMORTIGUAMIENTO ζ 0.05 

COEFICIENTE SISMICO HORIZONTAL 0.21 

COEFICIENTE SISMICO VERTICAL 0.2 

LIMITACIONES DISEÑO ESTRUCTURA:   

FRECUENCIA f FUND / f EQ ≤ 0.67 

  f FUND / f EQ ≥ 1.5 

DEFORMACIONES / AMPLITUDES 

Amplitudes hasta nivel "easily noticeable to 
persons", Tabla F.E. Richart 
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ESTRUCTURA SOPORTE CHANCADOR DE CONO 

TIPO ESTRUCTURA Tipo 2 

EQUIPO Chancador de Cono MP 1000 METSO 

USO Chancador Secundario 

AÑO 2006 

UBICACIÓN GEOGRAFICA- REGION II 

ALTURA m.s.n.m. 2600 

PESO EQUIPO (Kg) 169197 

RPM 257 - 309 

DIMENSIONES COLUMNAS:   

ALTURA (m) 4.975 

SECCION (m2) 3.15 

CUANTIA COLUMNA 9.70 E-03 

DIMENSIONES VIGAS:   

LUZ (m) 3.87 

SECCION (m2) 2.0 

CUANTIA TOTAL VIGA 6.08 E-03 

PP ESTRUCTURA (Kg/m2)  11454.2 

SC PLATAFORMAS (Kg/m2) 500 

HORMIGON f'c (Kg/cm2) 250 

ARMADURAS fy (Kg/m2) 4200 

ZONA SISMICA 2 

TIPO SUELO I 

FACTOR MODIFICACION RESPUESTA R 2 

COEFICIENTE IMPORTANCIA I 1.0 

RAZON AMORTIGUAMIENTO ζ 0.05 

COEFICIENTE SISMICO HORIZONTAL 0.315 

COEFICIENTE SISMICO VERTICAL 0.2 

LIMITACIONES DISEÑO ESTRUCTURA:   

FRECUENCIA f FUND / f EQ ≤ 2/3 

  f FUND / f EQ ≥ 1.5 

DEFORMACIONES / AMPLITUDES Zona B, “Minor faults, correction wastes dollars” 

  
y Tabla Richart Zona"easily noticeable to 
persons"  
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ESTRUCTURA SOPORTE CHANCADOR DE CONO 

TIPO ESTRUCTURA Tipo 2 

EQUIPO Chancador de Cono MP 1000 METSO 

USO Chancador Terciario 

AÑO 2006 

UBICACIÓN GEOGRAFICA- REGION II 

ALTURA m.s.n.m. 2600 

PESO EQUIPO (Kg) 169197 

RPM 257 - 309 

DIMENSIONES COLUMNAS:   

ALTURA (m) 4.55 

SECCION (m2) 3.44 

CUANTIA COLUMNA 9.82 E-03 

DIMENSIONES VIGAS:   

LUZ (m) 2.3 

SECCION (m2) 1.52 

CUANTIA TOTAL VIGA 6.70 E-03 

PP ESTRUCTURA (Kg/m2)  9127.2 

SC PLATAFORMAS (Kg/m2) 500 

HORMIGON f'c (Kg/cm2) 250 

ARMADURAS fy (Kg/m2) 4200 

ZONA SISMICA 2 

TIPO SUELO I 

FACTOR MODIFICACION RESPUESTA R 3 

COEFICIENTE IMPORTANCIA I 1.0 

RAZON AMORTIGUAMIENTO ζ 0.05 

COEFICIENTE SISMICO HORIZONTAL 0.21 

COEFICIENTE SISMICO VERTICAL 0.2 

LIMITACIONES DISEÑO ESTRUCTURA:   

FRECUENCIA f FUND / f EQ ≤ 2/3 

  f FUND / f EQ ≥ 1.5 

DEFORMACIONES / AMPLITUDES Zona B, “Minor faults, correction wastes dollars” 

  y Tabla Richart Zona"easily noticeable to persons"  
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ESTRUCTURA SOPORTE CHANCADOR DE CONO 

TIPO ESTRUCTURA Tipo 1 

EQUIPO Chancador de Cono SYMONS NORDBERG 

USO Chancador de Pebbles 

AÑO 2000 

UBICACIÓN GEOGRAFICA- REGION II 

ALTURA m.s.n.m. 3200 

PESO EQUIPO (Kg) 95256 

RPM 256 

DIMENSIONES COLUMNAS:  

ALTURA (m) 3.863 

SECCION (m2)  

CUANTIA COLUMNA 6.7 E-03 

DIMENSIONES VIGAS:  

LUZ (m) 4.2 

SECCION (m2)  

CUANTIA TOTAL VIGA 4.98 E-03 

PP ESTRUCTURA (Kg/m2) 7895.1 

SC PLATAFORMAS (Kg/m2) 500 

HORMIGON f'c (Kg/cm2) 250 

ARMADURAS fy (Kg/m2) 4200 

ZONA SISMICA 2 

TIPO SUELO II 

FACTOR MODIFICACION RESPUESTA R 5 

COEFICIENTE IMPORTANCIA I 1.0 

RAZON AMORTIGUAMIENTO ζ 0.05 

COEFICIENTE SISMICO HORIZONTAL 0.22 

COEFICIENTE SISMICO VERTICAL  

LIMITACIONES DISEÑO ESTRUCTURA:  

FRECUENCIA f FUND / f EQ ≤ 2/3 

 f FUND / f EQ ≥ 1.5 

DEFORMACIONES / AMPLITUDES Capítulo C, Apéndice C de ASCE 7, “Serviceability 

 Considerations” 
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ESTRUCTURA SOPORTE CHANCADOR DE CONO 

TIPO ESTRUCTURA Tipo 1 

EQUIPO Chancador de Cono MP 1000 METSO 

USO Chancador Secundario y Terciario 

AÑO PROYECTO 2008 

UBICACIÓN GEOGRAFICA- REGION V 

ALTURA m.s.n.m. 3000 

PESO EQUIPO (Kg) 169197 

RPM 257 - 309 

DIMENSIONES COLUMNAS:  

ALTURA (m) 4.9 

SECCION (m2) 3.9 

CUANTIA COLUMNA 5.53 E-03 

DIMENSIONES VIGAS:  

LUZ (m) 4.4 

SECCION (m2) 2.62 

CUANTIA TOTAL VIGA 6.36 E-03 

PP ESTRUCTURA (Kg/m2) 5474.0 

SC PLATAFORMAS (Kg/m2) 500 

HORMIGON f'c (Kg/cm2) 300 

ARMADURAS fy (Kg/m2) 4200 

ZONA SISMICA 2 

TIPO SUELO I 

FACTOR MODIFICACION RESPUESTA R 3 

COEFICIENTE IMPORTANCIA I 1.0 

RAZON AMORTIGUAMIENTO ζ 0.05 

COEFICIENTE SISMICO HORIZONTAL 0.21 

COEFICIENTE SISMICO VERTICAL 0.2 

LIMITACIONES DISEÑO ESTRUCTURA:  

FRECUENCIA f FUND / f EQ ≤ 0.67 

 f FUND / f EQ ≥ 2.0 

DEFORMACIONES / AMPLITUDES No indica requerimiento 
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Tablas para verificación de amplitudes de movimiento de la estructura. En general, el proveedor 
del equipo ó bien los criterios de diseño de la estructura indican que la amplitud del movimiento 
de la estructura en condiciones de operación, debe estar en la zona “Easily noticeable to 
persons” de la primera tabla y en la zona B de la segunda tabla como máximo. 
. 

 
F. E. Richart,J. R. Hall, and R. D. Woods, "Vibrations of Soils and Foundations", Prentice-Hall Inc., 1970. 
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F. E. Richart,J. R. Hall, and R. D. Woods, "Vibrations of Soils and Foundations", Prentice-Hall Inc., 1970. 

 



Página 36 de 112 

 
DETALLES DE ARMADURAS DE LAS ESTRUCTURAS RECOPILADAS 
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APENDICE B 
 

 
DISEÑO DE LA ESTRUCTURA DE SOPORTE PARA UN CHANCADOR DE CONO METSO 

MP1000. 
 

Se diseña una estructura de hormigón armado como soporte de un chancador de cono METSO 
MP1000. 
 
La estructuración corresponde a una losa con abertura central apoyada en cuatro columnas de 
hormigón. La fundación es tipo losa. 
 

 
 
 
 
La resistencia especificada a la compresión f‟c de la estructura de hormigón armado es de 30 
MPa (H350) y el acero de refuerzo corresponde a un A630-420H (fy = 420 MPa)  
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Las cargas sobre la estructura son las siguientes: 
  
Cargas permanentes 

 
Peso propio de la estructura, peso de equipos y sus contenidos, material transportado y otros 
permanentemente aplicados a la estructura. 

  

 Peso de la estructura de soporte: 750 Ton. 
 

 Peso equipo Chancador de Pebbles: 
Peso Chancador:  153.13 Ton ± 5% 

  Peso unidad + lubricantes: 9.23 Ton ± 5% 
   

 Peso material:  
Flujo material: 393 Ton / hra 
Si suponemos 1minuto de residencia, se tiene: 
Peso material:  393 / 60 min = 6.55 Ton    
 

 Peso motor del chancador incluido el acoplamiento y la polea: 9752.2 Kg  
 

Sobrecargas de uso 
 

 Plataformas y corredores principales: 500 kg/m2. 
 

Cargas de Viento 
 

No se aplican carga de Viento sobre el Chancador, debido a que la fundación de este equipo se 
ubica dentro de un recinto completamente cerrado. 
 
 
Cargas de Nieve 

 
No se aplica carga de nieve sobre el Chancador, debido a las mismas razones expuestas en el 
punto anterior. 

 
Cargas Sísmicas en la estructura de soporte del Chancador 

 
Según la NCh 2369 se tiene: 
 
Zona 2, aceleración efectiva máxima del suelo    A0 = 0.3g 
Factor de importancia        I = 1.0 

Razón de amortiguamiento          = 0.02 
Factor de modificación de respuesta      R = 2 
Método de análisis sísmico        Estático 
 

Coeficiente Sísmico, de la Tabla 5.7, para = 0.02 y R = 2: 
Cmáx = 0.6 para Zona 3 
Luego C = 0.75 x 0.6 = 0.45 para Zona 2     C = 0.45 
  
Coeficiente Sísmico Vertical: 
De acuerdo al punto 5.5 de la norma, si se cumple con 5.1.1 c), 
el coeficiente sísmico vertical debe ser: 
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Cv = 2 A0 / 3 g = 2 x 0.3 g / 3 g = 0.20                                                         Cv = 0.20 
 

Se ha utilizado una razón de amortiguamiento   = 0.02 porque es la recomendada para 
estructuras trabajando como máximo a la mitad del la tensión de fluencia y con grietas muy 
menores (ver Tabla 11.2.1 Recommended Damping Values del libro  Dynamics of Structures de 
Anil K. Chopra, Prentice Hall 1995), que es el caso de la estructura que se analiza.  
 
Cargas Sísmicas en el Chancador de Cono 
 
De acuerdo a lo informado por el proveedor, los coeficientes sísmicos para el equipo son: 
 
Chorizontal =  0.44 
C vertical=    0.29  
 
De acuerdo a la NCh2369, el esfuerzo de corte horizontal en la base, se debe calcular según la 
expresión siguiente: 
 
Q0 = C x I x P 
 
en que: 
 
Q0 = esfuerzo de corte en la base 
 
C = coeficiente sísmico horizontal 
 
I = coeficiente de importancia 
 
P = peso total de la estructura sobre el nivel basal 
 
Q0 = 0.45 x 1.0 x 585.656 = 263.545 Ton 
 
Las fuerzas sísmicas se deben distribuir en altura según la expresión siguiente: 
 
Fk = Ak x Pk /  Σ Aj x Pj  x Q0 
 
en que 
 
Ak = √ (1- Z k-1 / H ) - √ (1- Zk / H ) 
 
Fk = fuerza horizontal sísmica al nivel k 
 
Pk , Pj  = peso sísmico en los niveles k y j 
 
Ak = parámetro en el nivel k (k = 1 es el nivel inferior) 
 
Z k-1 ,  Zk = altura sobre los niveles k-1 y k 
 
H = altura del nivel más alto sobre el nivel basal 
 
H = 8.08 m 
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  Pk Zk Ak Ak x Pk Fk 

  Ton m     Ton 

Chancador 177.028 8.080 0.370 65.466 113.787 

Motor 9.752 6.975 0.228 2.226 3.869 

Losa 236.876 5.190 0.251 59.544 103.494 

Columnas 162.000 2.250 0.151 24.392 42.396 

            

 Σ Pi  =     Σ Aj x Pj =  151.629   

 
De la tabla se puede ver que el coeficiente sísmico horizontal del chancador es: 
 
Chorizontal = 113.787 / 177.028 = 0.643 que es mayor al entregado por el proveedor del equipo. 
 
El proveedor del equipo considera: 
 

Razón de amortiguamiento         = 0.05 
Factor de modificación de respuesta     R = 2 

Coeficiente Sísmico, de la Tabla 5.7, para = 0.05 y R= 2: 
Cmáx = 0.42 para Zona 3 
 
Luego C = 0.75 x 0.42 = 0.315 para Zona 2 
 
Q0 = 0.315 x 1.0 x 585.656 = 184.482 Ton 
 
Haciendo la distribución en altura se tiene: 
 

  Pk Zk Ak Ak x Pk Fk 

  Ton m     Ton 

Chancador 177.028 8.080 0.370 65.466 79.652 

Motor 9.752 6.975 0.228 2.226 2.708 

Losa 236.876 5.190 0.251 59.544 72.445 

Columnas 162.000 2.250 0.151 24.392 29.677 

            

 Σ Pi  =     Σ Aj x Pj =  151.629   
 
de donde: 

 
Chorizontal = 79.650 / 177.028 = 0.449 
 
Como coeficiente vertical el proveedor usó: 
 
C vertical=    0.29 que representa 2/3 de Chorizontal que no es lo que indica la NCh2369, en el punto 
5.5.1.b)  
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Cargas de Operación del Chancador  
 

En el plano 110P0801403 Rev. 00 emitido por el proveedor se indican las siguientes fuerzas 
desbalanceadas generadas por la excéntrica durante la operación del chancador: 
 
Con los liners nuevos: F = 89.850 N (9.168 kg) 
 M = 515.050 N-m (52.556 kg-m) 
 
Con los liners gastados: F = -137.900 N (14.071 kg) 
 M = 174.900 N-m (17.847 kg-m) 
 
La excéntrica del chancador gira a una velocidad de 257 a 309 rpm. 
 
La fuerza F y el momento M rotan en torno al eje del chancador a la velocidad de la excéntrica. 
 
Estas cargas se aplicarán en forma estática a la fundación amplificadas por 1.5, factor de 
amplificación recomendado por en proveedor del equipo. 
 
Cargas de Operación del Motor del Chancador 
  
En plano 89-401-416-069 Rev. 00  se indican las siguientes fuerzas en los tres apoyos del 
motor, generadas por la rotación del mismo y por la tensión de la correa que transmite el 
movimiento al chancador. 
 
FAX = 1060 lbs x 8 = 8480 lbs = 3846.5 Kg 
 
FBX = 1060 lbs x 8 = 8480 lbs = 3846.5 Kg 
 
FAY = ± 2710 lbs x 2 = 5420 lbs = 2458.5 Kg 
 
FBY = ± 4450 lbs x 2 = 8900 lbs = 4037.0 kg 
 
FCY = ± 1740 lbs x 2 = 3480 lbs = 1578.5 Kg 
Estas cargas dinámicas se aplicarán en forma estática a la fundación. 
 
Combinaciones de Carga 

 
Las combinaciones de carga que se usan para diseño son las siguientes: 
 
Para el diseño de los elementos de la estructura de soporte del chancador se ha utilizado las 
combinaciones indicadas en el punto 9.2 de la ACI-318 y las indicadas en el punto 4.5 b) i) y ii) 
de la NCh 2369: 
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1.2D + 1.6L     (ACI 9-2) 

1.2D + 1.4E +1.0L    (ACI 9-5) 

0.9D + 1.4E     (ACI 9-7) 

1.2CP + 0.25SC+ 1.0SO ± 1.4 Sismo horizontal ± 1.4 Sismo vertical   

0.9CP ± 1.4 Sismo horizontal ± 0.3 Sismo vertical 

Características del suelo a fundar 

  
La zona donde se emplaza la estructura de soporte del chancador corresponde a una zona de 
corte en roca, presumiblemente sana, de capacidades de soporte altas. De acuerdo a la 
información proporcionada en el Informe Geotécnico, los parámetros del suelo de fundación son 
los siguientes: 
 

Parámetro Unidad Valor 

Densidad,  (t/m3) 2.56 

Cohesión, c (t/m2) 400 

Angulo de fricción interna,  ( º ) 50 

Módulo de deformación, E (estático) (t/m2) 1200000 

Razón de Poisson,  - 0.25 

Módulo de corte, G (Estático) (t/m2) 480000 

Módulo de corte, G (Cíclico) (t/m2) 480000 

Presión de contacto admisible, q 
(estático) 

(t/m2) 
150 

Presión de contacto admisible, q 
(sísmico) 

(t/m2) 
200 

 
La Constante de Balasto a utilizar resulta de: 
 
k = ____E______ 

       B (1 - 2) Iρ 
 
En que Iρ depende de la relación B / L de la fundación (B: ancho y L: largo de la fundación).  
 

  
L / B = 11 / 10.5  = 1.05 
 
Iρ = 0.844 
 
 
 



Página 45 de 112 

Luego, la constante de balasto será: 

 
kY = 144 437 T/m3 
 
El coeficiente de balasto horizontal se calcula considerando como B la dimensión menor del 
elemento vertical de la estructura y con las propiedades del suelo que está en contacto con la 
estructura. 
 
Luego se tiene: 
 
L / B = 11 / 1.8 = 6.11   Iρ = 1.789 
 
kZ = 397 491 T/m3 
 
L / B = 10.5 / 1.8 = 5.83   Iρ = 1.767 
 
kX = 402 516 T/m3 

 
Estas contantes de balasto se utilizarán en el modelo, cuando se use la combinación 9.2 de la 
ACI 
    
Para la determinación de los coeficientes de balasto para la condición sísmica, debe 
considerarse el módulo de deformación cíclico, que se estima según la siguiente expresión: 
 
Ec = 3 x E 
 
Luego los balastos para la condición sísmica serán: 
 
kY = 433 311 T/m3 
 
kZ = 1 192 472 T/m3 
 
kX = 1 207 548 T/m3 
 
Estas constantes de balasto se utilizaron en el modelo, cuando se usaron las combinaciones 
9.5, 9.7 de la ACI y las indicadas en el punto 4.5 b) i) y ii) de la NCh 2369. 
 
Estructuración y modelo de análisis 
 
El modelo de la fundación del Chancador de Pebbles está confeccionado en base a elementos 
tipo placas y barras que representan la geometría de la estructura. 
 
La base está constituida por elementos tipo placas que se apoyan en resortes. 
 
Las columnas son elementos tipo frame cuyo origen y término coinciden con los centros 
geométricos de la losa superior y de la losa inferior que representa la base. 
 
La losa superior está constituida por elementos tipo placa  y se ha incluido la perforación para el 
paso del material chancado. La losa tiene diferentes espesores dependiendo de donde están 
ubicados el chancador y su motor. 
 
La masa del chancador se ha concentrado en un punto ubicado en el CG del chancador, que se 
ha unido a la losa superior por elementos frame de gran rigidez y sin masa.  
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Este modelo se procesó con el programa Staad Pro 2006 
 
Los resortes considerados son: 
 
Para las cargas de operación normal se consideraron los balastos calculados a partir de las 
propiedades del suelo entregadas en el Informe Geotécnico. 
 
Para las cargas de operación normal más sismo se consideraron los balastos para la condición 
sísmica calculados a partir de las propiedades del suelo entregadas en el Informe Geotécnico. 
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Estados de Carga para el análisis con Staad Pro 2006 
 
a) Peso Propio Estructura Soporte 
 
 
b) Peso Chancador : 
 

 
 
 
c) Cargas dinámicas del chancador con los liners nuevos, sentido X : 
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d) Cargas dinámicas chancador con liners usados, sentido X : 
 

 
 
 
 
e) Cargas dinámicas del chancador con los liners nuevos, sentido Z : 
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f) Cargas dinámicas del chancador con los liners usados, sentido Z : 
 

 
 
 
 
g) Cargas dinámicas motor : 
 

 
 
 
 
 
 
 



Página 50 de 112 

h) Sobrecarga operación plataforma : 
 

 
 
 
i) Sismo según X : 
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j) Sismo según Z : 
 

 
 
 
 
k) Sismo según Y : 
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Verificación Estabilidad de la Fundación y Tensiones de Contacto  
 
Caso estático : 
 
Se debe cumplir que la tensión de contacto máxima sea menor que la tensión admisible 
indicada en el Informe de Mecánica de Suelos y que el suelo bajo la fundación esté 100% 
comprimido. 
 

 
 

 
 
σ máx = 13.8 Ton / m2 
 
σ adm = 150 Ton / m2 
 
Se cumple σ máx < σ adm 
 
Se cumple además que la base está 100% comprimida 
 
Caso sísmico : 
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Se debe cumplir que la tensión de contacto máxima sea menor que la tensión admisible 
indicada en el Informe de Mecánica de Suelos para el caso sísmico y que el suelo bajo la 
fundación esté al menos 80% comprimido. 
 

 
 
 
 

 
 
 
95% base comprimida 
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90 % base comprimida 
 
σ máx = 29.6 Ton / m2 
 
σ adm sís = 200 Ton / m2 
 
Se cumple σ máx < σ adm sís 
 
Se cumple además que el porcentaje de área comprimida en la base es mayor que  el 80%. 
 
Frecuencias naturales del sistema fundación + chancador + motor 
 
Para calcular las frecuencias naturales de la estructura se ha procesado el mismo modelo, que 
representa la estructura de soporte, el chancador y el motor, con las constantes de balasto para 
análisis de estructuras bajo cargas cíclicas, calculadas a partir de las fórmulas indicadas en el 
libro „Design of Structures and Foundations for Vibrating Machines‟, de Arya S., O‟Neill M and 
Pincus G. 
 
Constantes de Balasto para cargas cíclicas 
 
Modo Vertical de Vibración (Y) : 
 
Radio equivalente r0Y = √ (B L / π) = 6.06 m 
 

Coeficiente de enterramiento ηY = 1 + 0.6 (1 -  )(H / r0Y  ) = 1.134 
 
Coeficiente geométrico para 
fundación rectangular (del gráfico) L/B = 1.05  βY = 2.13 
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Constante de resorte equivalente KY = G √(B L) ηY / (1 -  ) = 16.554.993.44 Ton/m 
 
Modo Horizontal de Vibración (X): 
 
Radio equivalente r0X = √ (B L / π) = 6.06 m 
 

Coeficiente de enterramiento ηX = 1 + 0.55 (2 -  )(H / r0X  ) = 1.286 
 
Coeficiente geométrico para 
fundación rectangular (del gráfico) L/B = 1.05  βX = 1.0 
 
 

Constante de resorte equivalente KX = 2(1+ ) G βX √(B L)ηX=16.584.913.35 Ton/m 
 
Modo Horizontal de Vibración (Z): 
 
Radio equivalente r0Z = √ (B L / π) = 6.06 m 
 

Coeficiente de enterramiento ηZ = 1 + 0.55 (2 -  )(H / r0Z ) = 1.286 
 
 
Coeficiente geométrico para 
fundación rectangular (del gráfico) B/L = 0.955  βZ = 0.97 
 
 

Constante de resorte equivalente KZ = 2(1+ ) G βZ √(B L)ηZ=16.087.365.95 Ton/m 
 
Rocking (en torno a X): 
          4 

Radio equivalente r0Ψ = √ (L B3 /3 π) = 6.06 m 
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Coeficiente de enterramiento ηΨ = 1 + 1.2(1 -  )(H / r0Ψ ) + 0.2 (2 -  ) (H / r0Ψ )3 = 1.276 
 
Coeficiente geométrico para 
fundación rectangular (del gráfico) B/L = 0.95  βΨ = 0.5 
 
 

Constante de resorte equivalente KΨ =  G βΨ L B2 ηΨ / (1- )=495.190.080 Ton-m 
 
Rocking (en torno a Z): 
          4 

Radio equivalente r0Φ = √ (B L3 /3 π) = 6.205 m 
 

Coeficiente de enterramiento ηΦ = 1 + 1.2 (1 -  )(H / r0Φ ) + 0.2 (2 -  ) (H / r0Φ )3 = 1.270 
 
Coeficiente geométrico para 
fundación rectangular (del gráfico) L/B = 1.05  βΦ = 0.52 
 
 

Constante de resorte equivalente KΦ =  G βΦ B L2 ηΦ / (1- )=536.816.355 Ton-m 
 
 
El modelo se procesó con el programa Staad Pro 2006 y se obtuvieron las frecuencias 
naturales en las tres direcciones traslacionales x, y, z.  
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Modo traslacional según Z: 

 
 
Modo traslacional según X: 

 
Modo según Y: 
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Las frecuencias asociadas a estos modos son: 
 

fY (Vertical) 31.442 Hz = 1887 rpm 
fX (Horizontal) 13.753 Hz = 825 rpm 
fZ (Horizontal)   9.987 Hz = 599 rpm 

 
 
Como esta estructura está apoyada en roca, también se la ha analizado considerando apoyos 
fijos en la base. 
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Modo traslacional Z: 
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Modo traslacional X: 

 
 
Modo según Y: 
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Las frecuencias asociadas a estos modos son: 
 

fY (Vertical) 31.573 Hz = 1894 rpm 
fX (Horizontal) 13.776 Hz = 827 rpm 
fZ (Horizontal) 10.0 Hz     = 600 rpm 
 

Las frecuencias naturales obtenidas en el análisis de ambos modelos son muy parecidas.  Se 
consideraron las del modelo con apoyo fijo porque la participación de la masa en los modos es 
mayor que en el otro caso. 
 
De acuerdo a los requerimientos del criterio de diseño, se debe cumplir que: 
 
La frecuencia natural de la estructura debe ser menor que 2/3 la frecuencia del equipo ó mayor 
que 1.5 veces la frecuencia del equipo. 
 
fY  /  f0 MAX = 1894 /  309 = 6.13 > 1.5   fX  /  f0 MIN = 1894 /  257 = 7.37 > 1.5 
fX  /  f0 MAX = 827 /  309 = 2.67 > 1.5   fY  /  f0 MAX = 827 /  257 = 3.21 > 1.5 
fZ  /  f0 MAX = 600 /  309 = 1.94 > 1.5   fZ  /  f0 MAX = 600 /  257 = 2.33 > 1.5 
 
Luego el diseño de la estructura de soporte desde el punto de vista de vibraciones está 
correcto. 
 
Análisis de vibraciones para las fuerzas desbalanceadas 
 
Las propiedades de la fundación son: 
 
Peso total fundación más equipos:    W = 1071.09 Ton 
 
Masa total fundación más equipos:    m = W/g 
 
Dimensión fundación sentido X:    L = 11.0 m 
 
Dimensión fundación sentido Z:    B = 10.5 m 
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Dimensión fundación sentido Y:    e = 1.8 m 
 
Inercia rotacional según eje X c/r al sello de fundación: IΨ = 39612 Ton-m2 
 
Inercia rotacional según eje Z c/r al sello de fundación: IΦ = 41333 Ton-m2 
 
Masa rotacional según eje X c/r al sello de fundación: ImΨ = IΨ / g = 4042 Ton-m-s2 
 
Masa rotacional según eje Z c/r al sello de fundación: ImΦ = IΦ / g = 4218 Ton-m-s2 
 
La altura de CG común sobre el sello de fundación:  hg = 4.21 m 
 
La altura del CG del equipo sobre el sello de fundación: H = 9.88 m 
 
La frecuencia con que gira la excéntrica del chancador es de 257 a 309  rpm. 
 
f op mín = 257 rpm = 4.28 Hz   
 
f op máx = 309 rpm = 5.15 Hz 
 
La frecuencia angular de operación del chancador es:   
 
w op mín = 2 x π x f op mín = 26.91 rad / seg 
 
w op máx = 2 x π x f op máx = 32.36 rad / seg 
 
Las fuerzas desbalanceadas aplicadas en el CG del equipo son: 
 

Fuerzas desbalanceadas Fuerzas desbalanceadas 

(liners nuevos) (liners usados) 

F (Ton) M ( Ton-m) F (Ton) M ( Ton-m) 

9.17 52.56 14.07 17.84 

 
 
Se ha considerado un factor de amplificación dinámica de estas fuerzas, recomendado por el 
proveedor del equipo, de 1.5. 
 
Luego las fuerzas desbalanceadas amplificadas aplicadas en el CG del equipo son: 
 

Fuerzas desbalanceadas Fuerzas desbalanceadas 

amplificadas (liners nuevos) amplificadas (liners usados) 

F (Ton)  M ( Ton-m) F (Ton) M ( Ton-m) 

13.75 78.83 21.11 26.77 

 
Las fuerzas desbalanceadas amplificadas aplicadas en el CG del sistema fundación equipo 
son: 
 

Fuerzas desbalanceadas Fuerzas desbalanceadas 

amplificadas (liners nuevos) amplificadas (liners usados) 

FD (Ton)  MD ( Ton-m) FD (Ton) MD ( Ton-m) 

13.75 156.79 21.11 146.46 
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En que 
 
FD = F 
 
MD = M + F (H – hg) 
 
Las frecuencias para los modos rotacionales no las entrega el programa Staad Pro y se  
obtendrán a partir de las constantes de resortes ya calculadas y de las masas rotacionales: 
 
Rocking en torno a X: 
 
Constante de resorte equivalente KΨ =  495.190.080 Ton-m 
 
wΨ = √ (KΨ / ImΨ) = 350.0 rad/seg 
 
f Ψ = wΨ / 2 π = 55.7 Hz = 3342 rpm 
 
Rocking en torno a Z: 
  

Constante de resorte equivalente KΦ =  536.816.355 Ton-m 
 
wΦ = √ (KΦ / ImΦ) = 356.7 rad/seg 
 
f Φ = wΦ / 2 π = 56.8 Hz = 3407 rpm 
 
Cálculo de Amplitudes: 
 
El factor de amplificación dinámica para una fuerza dinámica aplicada como carga estática con 
una cierta frecuencia w es: 
 
M =  1/ √ ((1-(wn / w)2)2 + (2 D wn / w)2) 
 
Cuando la fuerza dinámica es generada por un elemento rotatorio con masas desbalanceadas  
el factor de amplificación Mr queda dado por: 
 
Mr = (wn / w)2 M 
 
Y la amplitud máxima del movimiento  A, se obtiene de: 
 
A m = Mr mD e 
 
Donde mD es la masa desbalanceada, e es la excentricidad de la masa desbalanceada al eje de 
rotación y m es la masa total del conjunto fundación -equipo 
 
Pero FD =  mD e w2 en su expresión máxima 
 
Luego,  mD e = FD / w2 
 
y   A m = Mr FD / w2               de donde            A =  Mr FD / m w2                
 
Para las direcciones X, Y, Z se tiene: 
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Dirección X M Mr Ax (mm) 

Operación mínima con liners nuevos 1.101167 0.106456125 0.01849 

Operación mínima con liners usados 1.101167 0.106456125 0.02838 

Operación máxima con liners nuevos 1.152705 0.161096602 0.01936 

Operación máxima con liners usados 1.152705 0.161096602 0.02971 

    

Dirección Y M Mr Ay (mm) 

Operación mínima con liners nuevos 1.017875 0.018733833 0.00325 

Operación mínima con liners usados 1.017875 0.018733833 0.00499 

Operación máxima con liners nuevos 1.026038 0.027298959 0.00328 

Operación máxima con liners usados 1.026038 0.027298959 0.00504 

    

Dirección Z M Mr Az (mm) 

Operación mínima con liners nuevos 1.209804 0.221962130 0.03856 

Operación mínima con liners usados 1.209804 0.221962130 0.05918 

Operación máxima con liners nuevos 1.331837 0.353236503 0.04245 

Operación máxima con liners usados 1.331837 0.353236503 0.06515 
 
Giros debido a Rocking: 
 

En torno Eje X M Mr Giro (rad) 

Operación mínima con liners nuevos 1.000062 6.4854E-05 3.4042E-08 

Operación mínima con liners usados 1.000062 6.4854E-05 3.1793E-08 

Operación máxima con liners nuevos 1.000090 9.3756E-05 3.4043E-08 

Operación máxima con liners usados 1.000090 9.3756E-05 3.1794E-08 

    

En torno Eje Z M Mr Giro (rad) 

Operación mínima con liners nuevos 1.000060 6.2403E-05 3.1389E-08 

Operación mínima con liners usados 1.000060 6.2403E-05 2.9315E-08 

Operación máxima con liners nuevos 1.000086 9.0213E-05 3.1390E-08 

Operación máxima con liners usados 1.000086 9.0213E-05 2.9315E-08 
 
 
Las amplitudes basadas en los modos de vibrar desacoplados son: 
 
AX MÁX = máx (AXi OP MÍN+ H x A Ψ OP MÍN; A Xi OP MÁX+ H x A Ψ OP MÁX ) 
 
AZ MÁX = máx (AZi OP MÍN+ H x A Φ OP MÍN; A Xi OP MÁX+ H x A Φ OP MÁX ) 
 
AY MÁX = máx (X x A Φ OP MÍN; X x A Φ OP MÁX ; Z x A Ψ OP MÍN; Z x A Ψ OP MÁX) 
 
Las amplitudes en el apoyo del chancador son: 
 
AX MÁX = 3.0024E-02 mm para el caso velocidad de operación máxima con liners usados. 
 
AZ MÁX = 6.5438E-02 mm para el caso velocidad de operación máxima con liners usados. 
 
AY MÁX =7.9484E-05 mm para el caso velocidad de operación máxima con liners usados. 
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El desplazamiento total máximo será: 
 
A MÁX = √ ((AZ MÁX )2 + (AY MÁX )2) 
 
A MÁX = 0.065438 mm = 0.002576 inches 
  

 
 
 

 
   
 
Luego, la amplitud del movimiento cae en el área “Easily Noticeable to Persons”, que es lo 
máximo permitido por el proveedor del equipo. 
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Deformación sísmica 
 
De acuerdo a la sección 6.1 de la NCh 2369, las deformaciones sísmicas se deben determinar 
de: 
 
d =  d0 + R1 dd 
 
en que d es la deformación sísmica, d0  es la deformación debida a cargas de servicio no 
sísmicas y dd deformación sísmica reducida por el factor R y R1 es el factor que resulta de 
multiplicar el valor de R por el cuociente Q0 / Q mín, siempre que Q0 / Q mín ≤ 1.0 ,sin embargo no 
se debe usar un valor de Q0 / Q mín inferior a 0.5. En caso que Q0 / Q mín > 1.0, se debe usar R1 
= R. 
 
Q0 = C I P = 0.45 x 1.0 x 585.656 = 263.54 ton  (5-1 NCh2369) 
 
Q mín = 0.25 I A0 / g P = 0.25 x 1.0 x 0.3 g / g x 585.66 = 43.92 Ton    (5-8 NCh2369) 
 
Q0 / Q mín = 6.0 > 1.0 
 
Luego  R1 = R 
 
Los resultados obtenidos utilizando el programa Staad Pro, fueron los siguientes: 
 
Desplazamientos con las cargas de servicio: 
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Desplazamientos sísmicos: 
 

 
d0X = 0.082 mm   ddX = 0.680 mm 
 
dX= 0.082 + 2 x 0.680 = 1.442 mm 
 
d0Z = 0.151 mm   ddZ  = 1.198 mm 
 
dZ = 0.151 + 2 x 1.198 = 2.547 mm 
 
De acuerdo a la sección 6.3 de la NCh 2369, las deformaciones sísmicas máximas se deben 
limitar a: 
 
d máx = 0.015 h   h = 5.5 m 
 
Luego, 
 
d máx = 0.015 x 5500 = 82.5 mm  >> dX y dZ 

 
Se cumple además que dX < 50% d máx y dZ < 50% d máx 
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Cálculo de armaduras de columnas de Pórtico según Capítulos 1 al 18 ACI 2005 
 
Las armaduras son diseñadas considerando las combinaciones indicadas en el punto 9.2 del 
código ACI 318 y del punto 4.5 b) i) y 4.5 b) ii) de la NCh 2369: 
 
1.2D + 1.6L 
1.2D + 1.4E +1.0L 
0.9D + 1.4E 
1.2CP + 0.25SC+ 1.0SO ± 1.4 Sismo horizontal ± 1.4 Sismo vertical 
0.9CP ± 1.4 Sismo horizontal ± 0.3 Sismo vertical 
 
Los resultados obtenidos utilizando el programa Staad Pro, son los siguientes,: 
 
Cargas de operación combinación ACI 9.2: 

 
Cargas de operación más sismo ACI 9.5 y 9.7: 
 

 



Página 69 de 112 

 
Cargas de operación más sismo NCh 2369: 
 

 
 
Se armará con armadura mínima de columna: Ast = 0.01 Ag =  375 cm2 
 
Pero también el refuerzo mínimo para elementos sometidos a flexión es: 
 
As mín = 0.8 √f‟c bw d / fy  > 14 bw d/ fy  (10-3 ACI 318 en Kg / cm2) 
 
Luego, As mín = 122.5 cm2      16 Ф32  en cada cara de la columna 
 
 
La sección se armará: 
 
   16 Ф32 
   14 Ф32 + 14 Ф32 
   16 Ф32 
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Entonces, 
 
Ast = 60 Ф32  = 482.4 cm2 
 
 
Diagrama de Interacción: 
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Luego, con Ast =  482.4 cm2  la columna está OK. 
 
Corte: 
 
Vu = 123.326 Ton (Combinación ACI 9.5) 
 
La resistencia nominal al esfuerzo de corte proporcionada por el hormigón, Vc, es: 
 
Vc = 0.53 √f‟c bw d         (11-3 ACI 318 en Kg / cm2) 
 
Vc =  332.77 Ton 
 
Las columnas sufren tracción para la Combinación ACI 9.7, Nu = -27.335 Ton 
 
Luego Vc se ve reducida a: 
 
Vc = 0.53 (1 + Nu / 35Ag)√f‟c bw d   (11-8 ACI 318 en Kg / cm2) 
 
Vc = 325.84 Ton 
 
Vc > Vu 
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De acuerdo a ACI 11.5.6.1 debe colocarse Av mínimo donde Vu exceda 0.5 Ф Vc 
 
0.5 Ф Vc  = 0.5 x 0.75 x 325.84 = 122.19 Ton 
 
0.5 Ф Vc < Vu < Vc     luego se usará Av mínimo. 
 
Av mín = 0.2 √f‟c bw s / fyt      (11-13 ACI 318 en Kg / cm2) 
 
pero no menor que 3.5 bw s / fyt 
 
s no debe ser mayor a d/2 ni 600 mm   (11.5.5.1) 
 
Si s = 20 cm 
  
Av mín = 4.12 cm2       
 
3.5 bw s / fyt = 4.17 cm2 
 
Luego, Av mín = 4.17 cm2                 2  E Ф12 a 200 
 
Los estribos deben cumplir con 7.10.5: 
 
7.10.5.1 Las barras longitudinales deben estar confinadas por estribos transversales por lo 
menos N°10 para barras longitudinales N° 32. Tenemos E Ф12 para barras longitudinales Ф32. 
 
7.10.5.2 El espaciamiento vertical de los estribos no debe exceder 16 diámetros de las barras 
longitudinales, 48 diámetros de los estribos ó la menor dimensión del elemento sometido a 
compresión. 
 
16 x 32 = 512 mm 
 
48 x 12 = 576 mm 
 
1500 mm 
 
Luego E a 200 está OK 
 
7.10.5.3 Los estribos deben disponerse de tal forma que cada barra longitudinal de esquina y 
barra alterna tenga apoyo lateral proporcionado por la esquina de un estribo con un ángulo 
interior no mayor de 135° y ninguna barra longitudinal debe estar separada a más de 150 mm 
libres de una barra apoyada lateralmente. 
 
Esta disposición hace que a cantidad de refuerzo transversal aumente a: 
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RESUMEN ARMADURAS  4 E. Fe 12  @ 200 

COLUMNA

8+8 Fe 32

250  3 E. Fe 12  @ 200 

14+14 Fe 32  Lat

8+8 Fe 32 

150

 
De acuerdo a la NCh 2369, capítulo 9, “Disposiciones  especiales para estructuras de 
hormigón”, sección 9.1.3, los pórticos cuyas solicitaciones sísmicas se hayan calculado usando 
un factor R1 menor ó igual a 2, se pueden diseñar de acuerdo a las disposiciones para pórticos 
intermedios resistentes a momento, indicadas en la sección 21.12 del capítulo 21 del ACI 318. 
También se acogen a esta disposición los pórticos cuyas deformaciones sísmicas son menores 
ó iguales al 50% de d máx calculado de acuerdo a 6.3 de la NCh 2369.Of2003, que también lo 
cumple el caso analizado. 
 
Cálculo de armaduras de columnas como Pórtico Intermedio Resistente a Momento (ACI 21.12) 
 
21.12.2     Pu  = 372.827 Ton <  Ag f‟c / 10 = 1125 Ton, luego la columna se trata como viga y 
los detalles del refuerzo deben satisfacer 21.12.4. 
 
Cualquier sección de la columna está armada de la siguiente manera: 
 
16 Ф32 
14 Ф32 + 14 Ф32 
16 Ф32 
 
Con esta cantidad de armadura se cumple 21.12.4.1: 
 
a) La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor que un tercio de la 
resistencia a momento negativo provisto en dicha cara. 
 
b) La resistencia a momento negativo y positivo en cualquier sección a lo largo de la longitud 
del elemento debe ser mayor que un quinto de la máxima resistencia proporcionada en la cara 
de cualquiera de los nudos. 
 
La resistencia a momento en las distintas secciones, con la cantidad de armadura provista es: 
 
Mu = ΦAs fy (d- As fy / (1.7 f‟c b))   Φ = 0.9 
 
As (=16 Ф32) = 128.67 cm2 
 
Mu+ en la cara del nudo = 684.5 Ton-m 
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Mu- en la cara del nudo = 684.5.0 Ton-m 
 
Mu+ en el tramo = 684.5 Ton-m 
 
Mu- en el tramo = 684.5 ton-m 
 
Por lo tanto se cumple lo solicitado. 
 
De acuerdo a 21.12.4.2 en ambos extremos del elemento deben proveerse estribos cerrados de 
confinamiento en una longitud igual a 2h, medido desde la cara del elemento.  
 
2h = 2 x 250 = 500 cm  
 
La altura de la columna es de 450 cm por lo que habrá que colocar estribos de confinamiento 
en toda la altura de la columna. 
 
El primer estribo cerrado no debe estar más allá de 50 mm de la cara del elemento y el 
espaciamiento de estribos cerrados no debe exceder el menor de: 
 
d / 4     1450 / 4 = 362.5 mm 
8 Ф barra longitudinal     8 x 32 = 256 mm 
24 Ф estribo    24 x 16 = 384 mm 
300 mm         300 mm 
 
Luego E cada 200 mm está OK 
 
21.12.3   ΦVn de columnas que resisten efectos sísmicos E, no debe ser menor que el menor a 

(a) y (b): 
 
(a) Vu = (Mnt + Mnb) / lu      en que Mnt, Mnb son los momentos nominales en desarrollados en 

los extremos de la columna 
 
Mnt = Mnb = ΦAs fy (d- As fy / (1.7 f‟c b))     con Φ = 1.0 
 
Mnt = Mnb = 760.75 Ton-m   lu = 4.5 m 
 
Vu = (760.75 + 760.75) / 4.5 = 338.11 Ton  
 

(b) El cortante máximo obtenido de las combinaciones de carga de diseño que incluyan E, 
considerando E como el doble del prescrito por el reglamento sísmico vigente: 
 
1.2D +1.0L+ 2.8E 
1.2CP + 0.25SC+ 1.0SO ± 2.8 Sismo horizontal ± 2.8 Sismo vertical 
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Vu = 224.451 Ton  
 
Luego se cumple ΦVn ≥ 224.451 Ton 
 
Vc = 325.84 Ton 
 
Y se tiene: 
 
0.5Vc < Vu < Vc luego Av mínimo de acuerdo a ACI 11.5.6.1 está OK 
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Cálculo de armaduras de columnas como Pórtico Especial Resistente a Momento 
 
 
Pu = 372.827 Ton <  Ag f‟c / 10 = 1125 Ton, luego el elemento del pórtico es un elemento 
diseñado principalmente para resistir flexión y se deben satisfacer las condiciones indicadas en 
las secciones 21.3.1.1 a la 21.3.1.4 del ACI 318: 
 
La luz libre del elemento ln no debe ser menor que cuatro veces su altura útil: 
 
ln = 450 cm  < 4 x 145 = 580 cm  No se cumple 
 
El ancho del elemento bw no debe ser menor que el más pequeño de 0.3h y 250 mm: 
 
bw = 150 cm > 0.3 x 250 = 75 cm   Se cumple 
 
La cantidad de refuerzo no debe ser menor que lo indicado en (10-3) ni menor que 
14 bw d / fy: 
 
As mín = 0.8 √f‟c bw d / fy  > 14 bw d/ fy          (10-3 en Kg / cm2)  
 
As = 128.6 cm2  (16 Ф32 ) 
 
As mín = 122.5 cm2 
 
Luego, As > As mín 
 
La cuantía de refuerzo  ρ no debe exceder 0.025 
 
ρ = 482.4 / 250 / 150 = 0.0128  < 0.025   OK 
 
Cualquier sección de la columna está armada de la siguiente manera: 
 
16 Ф32 
14 Ф32 + 14 Ф32 
16 Ф32 
 
Con esta cantidad de armadura se cumple 21.3.2.2: 
 
a) La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor que la mitad de la 
resistencia a momento negativo provisto en dicha cara. 
 
b) La resistencia a momento negativo y positivo en cualquier sección a lo largo de la longitud 
del elemento no debe ser menor que un cuarto de la máxima resistencia proporcionada en la 
cara de cualquiera de los nudos. 
 
La resistencia a momento en las distintas secciones, con la cantidad de armadura provista es: 
 
Mu = ΦAs fy (d- As fy / (1.7 f‟c b))   Φ = 0.9 
 
As (=16 Ф32 ) = 128.67 cm2  
 
Mu+ en la cara del nudo = 684.5 Ton-m 
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Mu- en la cara del nudo = 684.5.0 Ton-m 
 
Mu+ en el tramo = 684.5 Ton-m 
 
Mu- en el tramo = 684.5 ton-m 
 
Por lo tanto se cumple lo solicitado. 
 
21.3.3 Refuerzo transversal 
 
Deben disponerse estribos cerrados en las siguientes regiones de los elementos pertenecientes 
al pórtico: 
 
En una longitud igual a dos veces la altura del elemento, medida desde la cara del elemento  de 
apoyo hacia el centro de la luz, en ambos extremos del elemento en flexión. 
 
En longitudes iguales a dos veces la altura del elemento a ambos lados de una sección donde 
puede ocurrir fluencia por flexión. 
 
El primer estribo cerrado no debe estar más allá de 50 mm de la cara del elemento y el 
espaciamiento de estribos cerrados no debe exceder el menor de: 
 
d / 4     1450 / 4 = 362.5 mm 
8 Ф barra longitudinal     8 x 32 = 256 mm 
24 Ф estribo    24 x 16 = 384 mm 
300 mm         300 m 
 
Luego E cada 200 mm está OK 
 
21.3.3.3 Cuando se requieran estribos cerrados de confinamiento, las barras longitudinales del 
perímetro deben tener soporte lateral de acuerdo a 7.10.5.3  
 
21.3.4 Requisitos de resistencia al cortante 
 
21.3.4.1.- Fuerzas de diseño: 
 
La fuerza cortante de diseño Ve debe ser una buena aproximación del cortante máximo que 
puede desarrollar el elemento. Por lo tanto la resistencia al cortante requerida en elementos de 
pórtico está relacionada con la resistencia a flexión que pueda desarrollar el elemento más que 
con las fuerzas cortantes obtenidas del análisis. 
 
La resistencia a flexión probable que puede desarrollar el elemento Mpr se determina usando al 
menos una resistencia de 1.25 fy para el refuerzo longitudinal y un factor de reducción de la 
resistencia Φ = 1.0 
 
Mpr = Φ As 1.25fy (d – As 1.25fy/ (1.7 f‟c b)) 
 
As (= 16 Ф32) = 128.67 cm2 
Mpr = 943.71 Ton-m     
 
Ve = 2 x Mpr / lu    lu= 4.5 m 
 
Ve = 419.43 Ton 
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21.3.4.2.- Refuerzo transversal: 
 
El refuerzo transversal en los lugares identificados según 21.3.3, deben diseñarse para resistir 
cortante suponiendo Vc = 0, cuando se produzca simultáneamente a) y b): 
 

a) la fuerza cortante inducida por el sismo calculada de acuerdo a 21.3.4.1  representa la 
mitad ó más de la resistencia máxima a cortante requerida. 

 
b) La fuerza axial de compresión mayorada Pu, incluyendo los efectos sísmicos, es menor 

que Ag f‟c / 20 
 
De acuerdo a ACI 9.3.4 para estructuras  que resisten los efectos sísmicos, E, por medio de 
pórticos especiales resistentes a momento, Ф para cortante debe ser 0.6 
 
a) V sís =  Ve =  419.43 Ton 

V req =  123.326 / 0.6 = 205.54 Ton  
 
V sís > Vreq / 2 

 
b) Pu = 372.827 Ton < Ag f‟c / 20 = 562.5 Ton 
 
Luego, se cumplen ambos requerimientos a la vez, por lo tanto se debe calcular el refuerzo 
transversal suponiendo Vc = 0 
 
Vn = Vu / Ф = 419.43 / 0.6 = 699.04 Ton 
 
Vn = Vs    ya que se considera Vc = 0 
 
Vs = Vn = 699.04  Ton 
 
Vs = Av fyt d / s s= 20 cm 
 
Luego, Av = Vs s / fyt d = 22.95 cm2   10 E Φ 12 a 200 (aumenta la cantidad de 

estribos) 
 
Si cambiamos la distribución s de 20 cm a 15 cm y Φ 12 por Φ 16, se tiene: 
 
Av = 17.22  cm2        4 E 16 a 150 
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RESUMEN ARMADURAS  4 E. Fe 16  @150 

COLUMNA

8+8 Fe 32

250  4 E. Fe 16  @ 150

14+14 Fe 32  Lat

8+8 Fe 32 

150

  
 
Los estribos se deben disponer  en lugares dentro del elemento de acuerdo a 21.3.3, 21.4.4 y 
21.5.2 
 
21.4.4.4 El refuerzo transversal debe suministrarse en una longitud l0 medida desde la cara del 
nudo y a ambos lados de cualquier sección donde pueda ocurrir fluencia por flexión como 
resultado de desplazamientos laterales inelásticos del pórtico. La longitud l0 no debe ser menor 
que la mayor de (a), (b), (c): 
 

(a) La altura del elemento en la cara del nudo ó en la sección donde pueda ocurrir fluencia 
por flexión    2450 mm 

(b) Un sexto de la luz libre del elemento  4500 / 6 = 750 mm 
(c) 450 mm 

 
Luego E cada 150 mm a lo largo de toda la columna está OK 
 
 
21.5 Nudos en Pórticos Especiales Resistentes a Momento 
 
21.5.1 El esfuerzo cortante en el nudo generado por el esfuerzo de flexión se calcula para una 
resistencia de 1.25fy en el  refuerzo. 
 
La resistencia del nudo debe regirse por factores Φ apropiados, de acuerdo con 9.3.4 
 
El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna, debe prolongarse hasta la 
cara más distante del núcleo confinado de la columna y anclarse en tracción de acuerdo con 
21.5.4 y en compresión de acuerdo a 12.3. 
 
12.3.3 Anclaje en compresión: 
 
La longitud de desarrollo para barras con resaltes ldc debe tomarse como la mayor entre 
(0.075fy / √ f´c) db y 0.0043 fy db: 
 
(0.075 fy / √ f´c) db = (0.075 x 4200 / √ 300 ) x 2.2 = 40.0 cm 
 
0.0043 fy db = 0.0043 x 4200 x 2.2 = 39.7 cm 
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Luego ldc = 40.0 cm 
 
La columna tiene 1500 mm en su lado más corto, luego se obtiene ldh sin problemas. 
 
Se permite reducir esta longitud por As requerido / As proporcionado. 
 
21.5.4 Anclaje en tracción: 
 
El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna debe prolongarse hasta la cara 
más distante del núcleo confinado de la columna y anclarse en tracción 
 
La longitud de desarrollo ldh para una barra con gancho estándar de 90° no debe ser menor 
que el mayor valor entre: 
 
8 db = 8 x 2.8 = 22.4 cm 
 
150 mm 
 
ldh = fy db / (17.2 √ f‟c) =  4200 x 2.8 / (17.2 x √ 300) = 39.5 cm 
 
En el sentido más corto, la columna tiene 1500 mm, luego se obtiene ldh sin problemas. 
 
21.5.2 Dentro del nudo deben colocarse estribos cerrados de confinamiento como refuerzo 
transversal, según 21.4.4, a menos que dicho nudo esté confinado por elementos estructurales 
según 21.5.2.2. 
 
Luego, el área de la sección transversal de refuerzo Ash no debe ser menor que: 
 
 Ash = 0.3 s bc f‟c (Ag/Ach -1) / fyt= 5.84 cm2      (ACI 21-3) 
 
 Ash = 0.09 s bc f‟c / fyt = 18.6 cm2       (ACI 21-4) 
 
 Luego Ash = 18.6 cm2 
 
21.5.3 La capacidad de corte de una unión Vn depende del grado de confinamiento 
proporcionado por los elementos que llegan a la unión, 
 
Vn no debe ser mayor que: 
 
Para uniones confinada en las cuatro caras 
  5.3√ f‟c Aj (en Kg/cm2) 
 
Para uniones confinadas en tres caras 
 4√ f‟c  Aj  (en Kg/cm2) 
 
Para otros casos 
 3.2√ f‟c  Aj  (en Kg/cm2) 
 
En que Aj es el área efectiva del nudo, en este caso es 150 cm x 250 cm = 37500 cm2 
 
En nuestro caso Vn no debe ser mayor que 3.2√ f‟c  Aj  =  2078.5 Ton 
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El corte en el nudo será: 
 
 Vu = 1.25 fy As viga = 1.25 x 4200 x 46.185 = 242471.2 Kg = 242.5 Ton 

 
 Vn = Vu / Φ = 242.5 / 0.6 = 404.1 Ton 
 
 Vn en el nudo no puede ser mayor que 2078.5 Ton: 
 
 luego Vn = 404.1 Ton está OK 
 
 Vc = 0.53 √ f‟c bw d = 332.8 Ton  

 
Vu > Vc por lo que se requiere armadura al corte. 
 
Vs = Vn – Vc = 71.3 T 
 
Av = Vs s / fyt d 
 
Av = 71300 x 15 / (4200 x145) = 1.75 cm2 
 
pero Av no debe ser menor que Ash = 18.6 cm2 por 21.5.2 

 
 Luego Av = Ash = 18.6 cm2 
 

Se requieren 5 E Φ 16 a 150 dentro del nudo. 
 
 
Cálculo de armaduras de Losa Superior según Capítulos 1 al 18 ACI 2005 
 
De acuerdo a 13.3 de la ACI 318, el refuerzo en los sistemas de losas en dos direcciones debe 
determinarse a partir de los momentos en las secciones críticas, pero no debe ser menor que lo 
requerido en 7.12: Refuerzo de retracción y temperatura. 
 
En 7.12 se indica que la cuantía mínima de losas es: 
 
ρ mín = 0.0018 
 
b = 100 cm 
d = 95 cm 
 
As mín = 0.0018 x 100 x 95 = 17.1 cm2 / m 
 
Se usará As = Φ 22 @ 200 = 19.01cm2 / m 
 
Mu con As = Ф As fy (d – As fy / 1.7 f‟c b) = 67.14 Ton-m / m 
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Mux+ máximo en la losa = (  29.404 + 1.665 ) = 31.069  Ton-m/ m 
 
Mux – máximo en la losa = - (25.979 + 1.392 ) = 27.371 Ton-m/ m 
 
Mux+  y Mux – máximo en la losa < 67.14 Ton-m / m 
 
Muz+ máximo en la losa = ( 45.813+ 1.594 ) = 47.407 Ton-m/ m 
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Muz – máximo en la losa = - ( 86.606 + 1.634 ) =  - 88.240 Ton-m/ m 
 
Muz+ máximo en la losa < 67.14 Ton-m / m 
 
Muz – máximo en la losa > 67.14 Ton-m / m 
 
Luego en la dirección Z , la armadura para momento negativo se debe aumentar a: 
 
As = Φ 28 @ 200  = 30.79 cm2 / m 
 

 = 0.00324 
 
Mu = Ф As fy (d – As fy / 1.7 f‟c b) = 113.52 Ton-m / m 
 
El refuerzo no debe tener una separación mayor de 5 veces el espesor de la losa ni de 450 mm: 
 
5 x e losa = 500 mm 
 
Luego se colocará  Ф22 @ 200 inferior y Φ 28 @ 200 superior en la dirección Z y Ф22 @ 200 
superior e inferior en la dirección X. 
 
Corte en la losa. 
 
vu = 53.215 Ton / m2 
 
Vu = 53.215 x 1.0 x 0.95 = 50.55 Ton 
 
Según 11.12.2.1 para losas Vc debe ser el menor valor entre: 
 
a) Vc = 0.53 ( 1 + 2 / β ) √f‟c b0 d = 1140.3 Ton        (11-33 en Kg / cm2) 
 
β es la relación del lado largo al lado corto de la columna  β = 1.67 
 
b0  es el perímetro de la sección crítica ubicado no más cerca de d/2 del borde de la columna 
 

 
b0 = 595 cm 
 
d = 95 cm  
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b) Vc = 0.27 ( αs d/ b0 + 2 ) √f‟c b0 d = 1372.8 Ton    (11-34 en Kg / cm2) 
 
αs = 40 para columnas interiores 
 
αs = 30 para columnas de borde 
 
αs = 20 para columnas en esquina 
 
c) Vc = √f‟c b0 d  = 979.0 Ton                                    (11-35 en Kg / cm2) 
  
Luego Vc = 979.0 Ton >> Vu no requiere armadura de corte para el punzonamiento en el área 
crítica alrededor de las columnas. 
 
Cuando las cargas gravitacionales, viento, sismo u otras cargas laterales ocasionan transmisión 
de momento no balanceado Mu entre una losa y una columna, se considera que parte de ese 
momento γfMu debe ser transmitido por flexión de acuerdo a 13.5.3 y el resto del momento no 
balanceado γvMu se considera transferido por excentricidad del cortante alrededor de la sección 
crítica. 
 
γf = 1 / (1+2/3 √(b1 / b2))  (ACI 13-1) 
 
b1 = 347.5 cm dimensión de la sección crítica b0 medida en la dirección del momento 
 
b2 = 247.5 cm dimensión de la sección crítica b0 medida en la dirección perpendicular a 

b1 
 
γf = 0.559 
 
Luego debe considerarse que γfMu debe ser transmitido por flexión en una franja de losa cuyo 
ancho efectivo esté comprendido entre 1.5 veces el espesor de la losa, 1.5h, fuera de las caras 
opuestas de la columna donde Mu es el momento mayorado transmitido. 
 
La losa tiene armadura al menos para Mu = 67.15 Ton-m / m con As mayor que la amadura 
requerida para γfMu. Luego no se requiere refuerzo adicional. 
 
γv = 1- γf = 0.442  (ACI 11-39) 
 
El corte resultante del momento transferido por excentricidad del cortante, γvMu más el cortante 
Vu no deben exceder Φ vn: 
 
Φ vn = Φ Vc / (b0 d)  (ACI 11-40) con Vc obtenido según 11.12.2.1 
 
Φ vn = 0.6 x 979.0 x 1000 / ( 595 x 97.5) = 10.39 Kg/cm2 
 
vu =  Vu / Ac + γvMu c / Jc 
 
Ac : Área de la sección crítica  Ac = 95 * (247.5 + 347.5)  = 56525 cm2 
 
Jc : Momento polar de inercia de la sección crítica  Jc = 1397368370 cm4 
 
c = 172.3 cm  
 
vu =  50550/ 56525 + 0.442 * 8824000 * 172.3 / 1397368370 = 1.38 Kg/cm2 
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vu <  Φ vn , luego no requiere armadura de corte. 
 
 
21.12.6 Losas en dos direcciones sin vigas en Pórticos Intermedios Resistentes a Momento 
 
21.12.6.1 El momento mayorado de la losa en el apoyo asociado al efecto sísmico E, Mslab, 

se determina de las combinaciones de carga definidas en las combinaciones 
indicadas en  ACI (9-5) y (9-7). 

 
  Mslab =  88.24 Ton-m/ m 
 

El refuerzo proporcionado para resistir Mslab, debe colocarse dentro de la franja de 
columna definida en 13.2.1 (0.25 L1 ó 0.25 L2, el que sea menor. L1 es la luz en el 
sentido que se determinan los momentos y L2 es la luz en el sentido 
perpendicular al anterior, a cada lado medido desde el centro de la columna). 
 
0.25 L1 = 0.25 L2 = 100 cm 
 
La losa tiene Ф28 a 200 superior en forma constante en la dirección Z, con lo que 
resiste un momento mayor a Mslab, resiste Mu = 113.52 Ton-m  Se cumple lo 
solicitado dentro de la franja  de 100 cm a cada lado del centro de la columna. 
 

21.12.6.2 El refuerzo colocado en el ancho especificado en 13.5.3.2  (1.5h = 150 cm a cada 
lado de la columna) debe resistir  γf Mslab = 49.33 Ton 
 
La losa tiene Ф22 a 200 superior e inferior en la dirección X y Ф28 a 200 superior 
y Ф22 a 200 inferior en la dirección Z con lo que resiste al menos un momento Mu 
= 67.14 Ton-m mayor a γf Mslab. Se cumple lo solicitado dentro de la franja  de 150 
cm a cada lado de la columna. 

 
21.12.6.3 No menos de la mitad del refuerzo colocado de acuerdo a 21.12.6.1  debe 

colocarse en el ancho definido en 21.12.6.2 
 
La losa tiene Ф22 a 200 superior e inferior en la dirección X y Ф28 a 200 superior 
y Ф22 a 200 inferior en la dirección Z. Luego se cumple esta disposición. 

 
21.12.6.4 No menos de un cuarto del refuerzo colocado en la parte superior de la losa en el 

apoyo debe ser colocado a lo largo de la luz de la losa, en la parte superior. 
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La losa tiene Ф22 a 200 superior e inferior en la dirección X y Ф28 a 200 superior 
y Ф22 a 200 inferior en la dirección Z, en forma constante. Luego se cumple esta 
disposición.  

 
21.12.6.5 No menos de un tercio del refuerzo colocado en la parte inferior de la losa en el 

apoyo, debe ser colocado a lo largo de la luz de la losa, en la parte inferior. 
 

La losa tiene Ф22 a 200 superior e inferior en la dirección X y Ф28 a 200 superior 
y Ф22 a 200 inferior en la dirección Z, en forma constante. Luego se cumple esta 
disposición. 
 

21.12.6.6 No menos de un medio de todo el refuerzo en la parte central inferior y superior 
de la losa debe ser continuo. 
 
 
 

 
 
 
La losa tiene Ф22 a 200 superior e inferior en la dirección X y Ф28 a 200 superior 
y Ф22 a 200 inferior en la dirección Z, en forma constante. En los planos se debe 
indicar que no se empalmarán en la parte central al menos un medio de todo el 
refuerzo en la parte central inferior y superior de la losa. 

 
21.12.6.7 En la sección crítica para columnas definidas en 11.12.1.2 (a lo largo de b0), el 

corte debido a cargas gravitacionales no debe exceder 0.4 Φ Vc, con Vc 
calculado de acuerdo a 11.12.2.1. Se permite obviar este requerimiento si la 
contribución del esfuerzo debida a sismo y transferido por excentricidad  de corte 
de acuerdo a 11.12.6.1 y 11.12.6.2 en el punto de máximo esfuerzo, no excede 
0.5 Φ vn definido en 11.12.6.2 

 
 Vu = 22.672 Ton para la combinación ACI 9.2 
 
  0.4 Φ Vc = 0.4 x .75 x 979.0 = 293 Ton 
   
  Luego Vu < 0.4 Φ Vc    Se cumple. 
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Cálculo de armaduras de Losa Inferior según Capítulos 1 al 18 ACI 2005 
 
Según lo requerido en 7.12, el refuerzo mínimo de retracción y temperatura es de: 
 
ρ mín = 0.0018 
 
b = 100 cm 
d = 172.5 cm 
 
As mín = 0.0018 x 100 x 172.5 = 31.05 cm2 / m en toda la sección. 
 
Se usará As = Φ 22 @ 200 = 19.01 cm2 / m como malla superior e inferior 
 
La losa inferior tiene un espesor de 1.8 m  > 48” (1.22 m) por lo que se considera un hormigón 
masivo donde es importante controlar el ancho de grietas que se producen debido a la 
retracción del hormigón, de modo de mantener la funcionalidad de la estructura. 
 
El código ACI limita el ancho de grietas a 0.016 pulgadas para estructuras interiores y a 0.013 
pulgadas para estructuras expuestas a la intemperie. En nuestro caso, la fundación está al 
interior de un edificio, por lo que: 
 
w = 0.016 in  
 
El ancho de grieta w  está dado por la siguiente expresión: 

                           3 

w = 0.076 √ (dc A) β fs 10-3 
 

 
en que dc es el recubrimiento de la armadura al centro de la barra, en pulgadas 
 
 dc = 50 + 22 + 22 / 2 = 83 mm = 3.27 in 
 
A es el área de hormigón alrededor de la barra (2 x dc x espaciamiento) en pulgadas cuadradas. 
 
A = 2 x 83 x 200 = 33200 mm2 = 51.46 in2 
 
β es el cuociente entre la distancia del eje neutro a la cara en tensión y la distancia del eje 
neutro al refuerzo. Para secciones masivas se considera igual a 1. 
 
fs es el esfuerzo de tracción en el refuerzo inducido por una disminución en el volumen 
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                                            3 

Luego, fs = 1000 w / 0.076 √ (dc A)   fs en ksi 
                                         3 

fs = 1000 x 0.016 / 0.076 √ ( 3.27 x 51.46) = 38.13 ksi = 2681.0 Kg / cm2 
 
ft‟ = 6.7 √ f‟c = 437.6 psi ft‟ : resistencia a la tracción del hormigón  
 
La armadura necesaria para retracción controlando grietas As‟ es: 
 
As‟ = ft‟ A / fs  
 
As‟ = 437.6 x 51.46 / 38130 = 0.59 in2 / pie = 12.5 cm2 / m 
 
A esta armadura se le debe agregar la que se requiere por flexión. 
 
Los esfuerzos internos de la losa de fundación, indicados por el programa Staad Pro son los 
siguientes: 
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Mux+ máximo en la losa = (16.457 + 3.929) = 20.386  Ton-m/ m 
 
Mux – máximo en la losa = - (28.475 + 2.972) = - 31.447 Ton-m/ m 
 
Muz+ máximo en la losa = (19.077+ 0.304) = 19.381 Ton-m/ m 
 
Muz – máximo en la losa = - (23.175 + 1.142) =  - 24.317 Ton-m/ m 
 
La armadura requerida para el Mu máximo es: 
 
Mu = Ф As fy (d – As fy / 1.7 f‟c b)  
 
Para As = 5.0 cm2 / m,  Mu = 32.52 Ton-m/ m 
 
Luego el As para la sección de hormigón considerando retracción y flexión es: 
 
As = 12.5 cm2 / m + 5.0 cm2 / m = 17.5 cm2 / m 
 
Por ACI 7.12 tenemos As = Φ 22 @ 200 = 19.01 cm2 / m como malla superior e inferior 
 
Luego la armadura de la losa de fundación, mallas Ф22 @ 200 superior e inferior están OK. 
 
El refuerzo no debe tener una separación mayor de 5 veces el espesor de la losa ni de 450 mm: 
 
5 x e losa = 900 mm 
 
Tenemos 200 mm de separación < 450 mm OK  
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Corte en la losa. 
 
El máximo esfuerzo de corte indicado por el Staad Pro es: 
 
vu = 23.101 Ton / m2 
 
Vu = vu x1.0 x 1.725 = 39.85 Ton 
 
Según 11.12.2.1 para losas Vc debe ser el menor valor entre: 
 
a) Vc = 0.53 ( 1 + 2 / β ) √f‟c b0 d = 3208.5 Ton        (11-33 en Kg / cm2) 
 
β es la relación del lado largo al lado corto de la columna  β = 1.67 
 
b0  es el perímetro de la sección crítica ubicado no más cerca de d/2 del borde de la columna 
 

 
b0 = 922 cm 
 
d = 172.5 cm         
 
c) Vc = 0.27 ( αs d/ b0 + 2 ) √f‟c b0 d = 4270.7 Ton    (11-34 en Kg / cm2) 
 
αs = 40 para columnas interiores 
 
αs = 30 para columnas de borde 
 
αs = 20 para columnas en esquina 
 
c) Vc = √f‟c b0 d  = 2754.7 Ton                                    (11-35 en Kg / cm2) 
  
Luego Vc = 2754.7 Ton >> Vu no requiere armadura de corte para el punzonamiento en el área 
crítica alrededor de las columnas. 
 
Cuando las cargas gravitacionales, viento, sismo u otras cargas laterales ocasionan transmisión 
de momento no balanceado Mu entre una losa y una columna, se considera que parte de ese 
momento γfMu debe ser transmitido por flexión de acuerdo a 13.5.3 y el resto del momento no 
balanceado γvMu se considera transferido por excentricidad del cortante alrededor de la sección 
crítica. 
 
γf = 1 / (1+2/3 √(b1 / b2))  (ACI 13-1) 
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b1 = 411 cm dimensión de la sección crítica b0 medida en la dirección del momento 
 
b2 = 511 cm dimensión de la sección crítica b0 medida en la dirección perpendicular a 

b1 
 
γf = 0.626 
 
Luego debe considerarse que γfMu debe ser transmitido por flexión en una franja de losa cuyo 
ancho efectivo esté comprendido entre 1.5 veces el espesor de la losa, 1.5h, fuera de las caras 
opuestas de la columna donde Mu es el momento mayorado transmitido. 
 
La losa tiene armadura al menos para Mu = 32.52 Ton-m / m con As mayor que la amadura 
requerida para γfMu. Luego no se requiere refuerzo adicional de flexión en el ancho indicado. 
 
γv = 1- γf = 0.374  (ACI 11-39) 
 
El corte resultante del momento transferido por excentricidad del cortante, γvMu más el cortante 
Vu no deben exceder Φ vn: 
 
Φ vn = Φ Vc / (b0 d)  (ACI 11-40) con Vc obtenido según 11.12.2.1 
 
Φ vn = 0.6 x 2754.7 x 1000 / (922 x 172.5) = 10.39 Kg/cm2 
 
vu =  Vu / Ac + γvMu c / Jc 
 
Ac : Área de la sección crítica  Ac = 172.5 x (411 + 511)  = 159045 cm2 
 
Jc : Momento polar de inercia de la sección crítica  Jc = 11632138290 cm4 
 
c = 319.4 cm  
 
vu =  39850 /159045 + 0.374 * 3144700 * 319.4 / 11632138290 = 0.28 Kg/cm2 
 
vu <  Φ vn , luego está OK sin refuerzo adicional por corte.
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 APENDICE C 
 

 
PLANOS DE CHANCADOR DE CONO METSO MP1000. 

 



Página 97 de 112 

 
 



Página 98 de 112 

 
 
 
 



Página 99 de 112 

 
 
 
 



Página 100 de 112 

 
 
 
 
 
 



Página 101 de 112 

 



Página 102 de 112 

 
 
 
                                           
 



Página 103 de 112 

 



Página 104 de 112 

 
 



Página 105 de 112 

 
                           
 



Página 106 de 112 

 



Página 107 de 112 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
     
 
 
 
 
 

 
 
 
 

 
 



Página 108 de 112 

APENDICE D 
 

FOTOS CONSTRUCCION ESTRUCTURA DE SOPORTE PARA UN CHANCADOR DE CONO 
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