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CAPÍTULO 2 
Características 
generales del 
concreto y del acero 

2.1 lnuoducclbn./ 2.2 Cara.curíaticu Cd~&cno
ddonnacióa del coacreto limpie./ 2.S Efec:toa 
del tiempo eD el coDCreto eDdiiJec:lclo,J 2.4 Fati• 
p./ 2.5 Mócluloa elúticoa./ 2.6 Defanueio..a 
por cambio< de tempcratun./ 2.7 Al¡uau ca
ra.cu:rlnicu de loo aceros de refueno. 

2.1 Introducción 

El concreto es un mat'erial pétreo, artificial, 
obtenido de la mezcla, en proporciones deter
minadas, de cemento, agregados y agu:~. El ce· 
.nento y el agua forman una pasta.que rodea 
a los agregados, constituyendo un material he
terogéneo. Algunas veces se añaden ciertas sus
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que 
mejoran o modifican algunas propiedades del 
cone-cto. 

El cone-cto simple, sin refuerzo, es resisten· 
te a la compresión, pero es débil en tensión, lo 
que limita su aplicabilidad como materi'' es· 
tructural. Para resistir tensiones, se emplc:a re· 
fuerzo de acero, generalmente en forma de ba· ' · 

crcto, lo que indirectamente aumenta su rcsis· 
tencia a la compre¡jón. 

La combinación de concreto simple con re· 
fuerzo conatituye lo que se llama e~mercro 
"forzado. 

El concreto prcsforzado es una modalidad 
del concreto reforzado, en la que se cie_a un es· 
tado de esfuerzos de compresión en el concreto 
antes de la aplicación de las acciones. De este 
modo, los esfuerzos de tensión producidos por 
las acciones quedan contrarrestados o redu· 
c::idos. La manera más común de presforzar con· 
sine en tensar el acero de refuerzo y anclarlo 
en los extremos del elemento. 

Para dimensionar estrUcturas de concreto re· 
forzado es neccsarioutilizarmétodos quepcrmi· 
tan combinar ef concreto simple y el acero, de· 
tal manera que se aprovechen en forma racio· 
na! y económica las características especiales 
de cada uno de ellos.· Esto implica el conoci· 
miento de estas características; en las páginas 
¡jguientes se describirán algunas de las más im· 
portantes. 

Existen otras características del" concrct .... 
tales como su durabilidad, permeabilidad, resis· 
tcncia al fuego, a la abrasión, a la intemperie, 
c:tc., que no se tratarán, ya que no es necesario 
su conocimiento detallado para establecer me 
todos de dimemionamiento. El lector puede 
consultar a este respecto algún texto de tecno
logía del concreto, como los de Neville [2.2, 
2.19], el de Troxell, Davi~ y Kelly [2.1] o el 
de Orchard [2.!1], recomendados ~J final de 
este capitulo. 

rras, colocado en las zonas doride se. prevé qut· 2.2 Característ:ica5 cafucrzo-dcformac::ión 
•e desarrollarán tensiones bajo las acciones de"' - del cone-cto simple 
servicio. El acero restringe el desarrollo. de las 
grietas originadas por La poca resistencia a La 
tensión del concreto. 

El uso del refuerzo no está liinitado a la 
fmalidad anterior. También se emplea en zo
nas de compresión para aumentar la resistencia 
del demento reforzado, para reducir Las defor· 
maciones debidas a cargas de larga duración y 
¡:ata proporcionar confinamiento lateral al con· 

Se ha indicado que el objeto pl'lricipal del es· 
tudio del comportamiento del concreto es la 
obtención de las relaciones acción-respuesta 
del material, bajo la gama total de solicitaciones 
a que: puede quedar sujeto. Estas características 
acción-respuesta pueden describirse: c!Mamc:ntc 

·mediante curvas esfuerzo-deformación de c:sp~ ·· 
cimencs ensayados boyo distintas condiciones. 

'1 
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a que las características de las rruíquirw de en· 
saye hacen que el colapso ocurra súbitamente, 
una vez que 1e alcanza la carga máxima. 

En la figura ae muestra que las pendiente-s . 
de las tangentes iniciales ala.s curvas crecen al 
aumentar la vc:locidad. No es posible- determi· 
nar en todos los casos la rama descendente. Af 
igual que en otro$ tipos de ensaye, las defonna· 
ciones coJTespondientes a las cargas máximas 
son dc:l orden de 0.002. 

fe EFECTO DE l.A VtLOCIDAD DE DEFOIWACIÓN 

figura 2.5 Efecto de la relación agua/cemento. 

ie puede observar que la resistencia de un 
ndro en el que la carga máxima se alcanza 
=entósimas de segundo es aproximadamente 
~or cient'J mayor que la de uno que alcanzó 
arga máxima en 66 segundos. Por otra par· 
ara un cilindro en que la carga máxima se 
nza en 69 minutos, la resistencia disminuye 
>XImadamente en un 1 O por ciento. 
n ensayes a velocidad de carga conuante, 
amas descendentes de las curvas esfuerzcr 
.rmación no son muy extendidas, debido 

T1empo paro al~lnll' 
el mbamo e1lutt.ro 

• 0.04 MSI 

0.001 0,00';/ C.OOJ 

~r .. :!.G Ef~:no dt· b vdocid,¡ú de cug• 
(Jiu ano [2.4]). 

fe 

La figura 2. 7 muesua curvas obtenidas ensa· 
yando cilindros a distintas velocidades de de· 
formación, desde una milésima de deformación 
unitaria por minuto, hasta una milésima por 
cien diu. En esta figura, /~(oMI) representa la 
resistencia obtenida cuando la velocidad de de
formación unitaria en el ensayees de 0.001 por 
minuto. Como puede apreciane, esta variable 
tiene un efecto notable sobre las características 
de la curva esfuerzo-defonnación, espcci..J. 
mente sobre la carga máxima. Si la velocidad 
de de f ormac:ión es muy srande,la rama deseen· 
dente es brusca, en tanto que si la deformiiCión 
se aplica lentamente, la rama descendente a 
bastante suave. La deformación uiütaria co
rrespondiente a la carga máxima sip;ue wendo 
del orden de 0.002. Puede observanc qu ~ la 
resistencia disminuye muy poco con ineremen· 
tu' imponantes en la duración del ensaye. 

O O.CCI C.CC2 0.003 0.00< O.CC~ 0.006·0.001 

€. 

figura 2.7 l·:focto do lo vrloddad do dcformacián 
(Riisch [2.5]1. 
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Flpra 2.11 CuNa eafllcrzo.defozmaclbn en te!Uibn unlulal. · 

muestra en la figura 2.12 (a). La cargue aplica 
a través de un material relativamente suave, 
como triplay o corcho. Si el material fuera per· 
rectamente elástico,. se originar(an .esfuenos 
de tensión uniformemente distribuidos en la 
mayor parte del plano diametral de carga, co
mo se mucma en la fi¡¡ura 2.12 (b). 

La resistencia en tensión se calcula con la 
fórmula: 

(2.2) 

deducida ele la teoría ele la elasticidad. (Véase," 
por ejemplo, la referencia 2.9.) · 

En la. expreslbn (2.2): · 

P = carga máxima 
d • diámetro del espécimen 
/•longitud del espécimen 

En realidad, el concreto no eaelútico y,adc- : · 
nws, la reautenc:ia en teniÍÓn que le mide no 
es la resistencia en tcnaión uniaxióil como la· 
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que se obt~ndría en el cns~ye mostrado en 
la figura 2.1 !. Sin embargo, lo que se pretende 
es tener una medida de la resistencia dd con· 
creto a la tensión por medio de un ensaye fácil 
y reproducible por muchos operadores en cfu. 
tintas regiones. F.sto se logra satisíactoriamcn· . 
te con el ensaye brasileño. 

Para concretos fabricados con agregados de 
.Santa Fe (ciudad de México), la relación entre 
la resistencia a la compresión de un cilindro y 
su resistencia a la tensión, obtenida del ensaye 
brasileño, está dada por la expresión 

válida para 

donde 

( r ) = resistencia en tensión del en· 
J tb mí• 

saye brasileño 

f', = resistencia a la compres1on 
simple de un cilindro de .•. 
15 X 30 cm. 

Esta expresión. es solamente aproxim~da y 
se presenta para dar una idea de los órdenes . 
de . magnitud relativos. Para valores b~jos de 
f's, la resistencia en tensión es del orden de 0.1 O 
!, . mientras que para valores altos disminuye: 
a 0.07 f' . 

. ' 
.::1 conocimiento de la resistencia a la tensión 

del .concreto· es importante para el diseño en 
ter.;ión diagonal y para otros tipos de compor· 
tamiento, en donde la tensión es el fenómeno 
predominante; 

·~ ,• ' . 

2.Z:4 FJé:.ión 

Para algunas aplicaciones, tales como pavi· 
merií\)i' de·· ·écincrí:to, es necesario conocer 
aproxi'rii'allilmenie ¡., resistencia a la flexión 
del cori'i:roiÓ si;nplc. Esta se determina frccucn· 
tementc ensayando un prisma de concreto ¡¡. 

,. 

bremcntc apoyado, sujeto 11 una o dus cargas 
· concentradas. l..a falla es brusca, con una grir· 

ta única que fractura ti espécimen. 
•:1 esfuerzo teórico de tensión en. !11 fibr11 

inferior correspondiente a la rotura se calcula 
mediante la expresión 

l. = !:!:.. 
r 1 

(2.4) 

en la que !, es ·el módulo de rotura. M c:s el 
momento flc:xionantc: correspondiente a la 
carga máxi~ aplicada, e c:s c:l medio peralte, 
e: 1 es el momento de inc:rcia de la sección trans· 
versal del prisma. 

Al aplicar la cxprelión (2.4) se supone que 
el concreto es elástico hasta la rotura, hipóte· 
sis que, como se ha indicado, no es correcta 
para toda la escala de carga. 

Esta prueba proporciona una medida de la 
resistencia del concreto a flexión, o más bien, 
a la tensión debida a flexión. Normalmente, el 
módulo de rotura es mayor que la resistencia 
a la tensión obtenida del ensaye brasileño. 

Se ha observado que el esfuerzo máximo de 
rotura en flexión depende, entre otras varía bies; 
de la resistencia a la compresión, de la relación 
peralte a claro y de las condiciones de curado. 
Debido a que la medición de deformacionc¡ 
es difícil de realizar, no existen muchos datos 
experimentales sobre las características es fuer· 
zo-deformación de prismas sujetos a flexión 
simple. 

El módulo de rotura como medida de la resi .. 
tenci& a la tensión, tiene varias desventaju. La 
principal es que el punto de tensión máxima 
se presenta c:n la superficie externa del espé· 
cimen, que está sujeta en forma importan·· 
te a esfuerzos de contracción originados por 
cambios en el ambiente. Por esta razón, la dis· 
pcrsión de datos de ensayes de módulo de ro
tura es mayor que la dispersión obtenida en el 
ensaye brasileño, la que a su vez es mayor que 
la dispersión de datos 'de pruebas en compre
sión. Es difícil establecer relaciones generales 
entre los valores de !, y t;, ya que la rc:lación 
depende del tipo de concreto. 
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~ 2. 5 o~ condicion~s tú ~sftunos 

La determinación de la resistencia del c:on· 
aeta simple a un estado de esfuerzo cortante 
puso no· tiene mucha importancia práctica, por· 
que dicho estado implica siempre la presencia 
de tensiones principales de la misma ma¡¡nltud 
que el esfuerzo cortante, las cu:ilcs originan la 
falla. cuando el elemento podría aún Joponar 
eafuerzos coruntes mayores. Algunos proccdJ. 
mientoa indirectos indican que la resistencia al 
esfuerzo cortante es del orden del20 por cien
to de la. resistencia a la compresión. 

También se han realiudoensayescnconcrc
to aimple s11jetando especbncnes de diversos 
tipos a otru combinaciones de esfuerzos. Entre 
é1tos. cabe mencionar los ensayes efectUados 
por Mc:Henry [2.10], utilizando ~dros 
huecos sujetos a una prnión interior y a una 
carga axial longitudinal, en los que se pro~ca 
un catado combina.do de esfuerzos de tensl6n 
y compresión; los llevados a cabo por Brcslcr 
[2.11], sometiendo cilindros a c:ombinaclones 
de esfuerzos de tonión y compresión axial, y 
lOi de Kupfer,.Hilsdorf y Rü1ch [~12] en pJa. 
cas y prismas cargados a travéa de di•poaitivoa 
especiales, para evitar alteraciones de los o
tados de esfuerzos estudiados. 

2.2.6 Critmo de fal/4 

A pesar de los estudios que se han realizado 
no se tiene todavía una teoría de falla tencilla 
y que permita predec : e:;, precisión acepta· 
blc la resistencia del concreto simple. Se m 
intentado hacer adaptacioi'<S, entre otras, de 
las teorías de Mohr, de Coulomb, de csfuer. 
z os cortantes y de defonnacionc:a limitativas. 
K. Newman y J .Newman han utilizado con bue· 
nos resultados criterios de falla basados en teOo 
rías energéticas, las cuales parecen ser las más 
adcc:uadu para el euo del concreto (2.15). En 
la referencia 2.14 se pre1enta un resumen de 
loa estudio• efectuado• para detenninar la re· 
IÍitencia del concreto a estados combinados 
de cofucno1 y Lu diatintaa teoríu de falla 
que 1e h;u, propue1to huta la fechL 

2.5 Eh=~ dcl1Xmpo c:n d concmo 
· cadiii'Ccido 

Cuando se aplica una carga a un espécimen 
de coAaeto, éatc adquiere una dcfonnaci6n 
inic:ial. Si la carga pcnnaiu:c:c aplicada, la dc
fonnac:l6n aumenta con el ~cmpo, aun cuando 
no IC lnaementc la carpo 

Lu deformaáonca q11e oamcn con el tiem
po en d toncrcto ae clebc:n cacnc:ialmcnte a dos· .. 
cauau: contracción y 811jo plútic:o. 

La figura 2.13 in~aestra una c:una típica dc
.fonnad6n-tlcmpo de un espécimen de concre
to baJo cas¡¡a conatante. La forma ele la curva 
y las mapltudcl rclativu ton aproximaclamcn• 
te las mllmu, aea la accl6n de flexión, com· 
presi6n, tcna16n o toril6n. En el eje vertical se 
mueatra la dcformacl6n y en el borizontjl, el 
tiempo, &mW varlablcs en escala aritmétiCL : 

Se puede ver que al aplicar la carga en un 
tiempo relativamente pequefto, el concreto su· 
frc una deformaci6n inicial, que para cfcc:toa 
prácticos se puede ecnslderar como ln&tanti· 
neL Si se mantiene la carga, d concreto ll¡ue 
defomdndose, con una velocidad de dcform• 
ci6n grande al principio, que dhmÍnuye p · 
cbWmcntc con el ciempo. ·, 

Aunque para efectos prácticos puede~ · 
dcrane que la curva tiende a acr uiDtótica rct- . 
pccto a una horizontal, te ha comprobado que 
la dcformad6n aigue aumentando aún clcapun 
de muchos aA01. Sin embargo, aproximada· 
mente el 90 por ciento de la deformaci6n total 
ocurre durante el primer allo de aplicaci6n de 
la~~ . 

Si en cierto momento '" descarga el cspéc:i· 
m en, IC produce una recuperación inJ tul
tánea, aeguida de una rec~apcración lcnt&. La. , . 
recuperación nunca ca total; aitmprc queda 
una ddonnac:i6n pcnnancnte. · . . . . 

En la fi¡ura 2.13, la c:una de trazo cOnu;;tW .. 
representa lu clefonnacionca de un apécimel! 
aujc:to a una carp cona tan te, la cual ca retinada · 
desp11él d!: cierto tiempo. La línea de uno ·. 
in teiT\ampido representa lu defonnacionca que·· 
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o.tormoclbn c. ........... . lln-

Tiempo 

fl(llft 2.15 Curva típica ddarmadó ... tiCIIIpO, ~O colldicioDCI lllllbicntalca conatanlcl. 

produce el tiempo en un espécimen sin carga. 
Las ordenadas de esta curva son las deforma· 
cienes debidas a con tracción. 

Para efectos de diseño estructural, no basta 
con conocer las deformaciones iniciales o ins· 
tantáneas; en muchos casos interesa aún más 
estimar la magnitud de la deformación total, 
incluyendo los efectos del tiempo. En vigas 
sujetas a carga constante ae han observado de· 
flexiones totales de dos a cinco veces mayores 
que las medidas inmediatamente después de 
aplicada la carga. 

2.!1.2 ContracciÓfl 

Las deformaciones por contracción se deben 
esencialmente a cambios en el contenido de 
agua del concreto a lo largo del tiempo. El agua 
de la mezcla se va evaporando e hidrata el ce· 
mento. Esto produce cambios volumétricos en 
la estructura interna del concreto, que a su vez 
producen deformaciones. 

Los factores que más afectan la contracción 
aon la cantidad original de agua en la mezcla y 
las condiciones ambientales especialmente a 
edades lcn>pranas. Como generalmente un con· 
cr~ to d~ t~.lta rt~lslcncia tiene menos agua que 

otro de baja resistencia, el primero se contrserá 
menos que el segundo. Asimismo, un concreto 
en ambiente húmedo ae contraerá menos que en 
ambiente aeco. 

Par& la misma relación agua/cemento, la con· 
tracción varía con la cantidad de pasta pur u ni· 
dad de volumen. Una mezcla rica en pasta 
(cemento más agua) le contraerá más que otra 
pobre. 

La contracción tiende a producir esfuenos 
debidos a las rcs.tricciones al libre desplaza· 
miento del elemento que existen en general en 
la r calidad. Si el concreto pudiera encogerse 
'"Jremente, la contracción no produciría ni • 
esfuerzos, ni grietas. 

Si el curado inicial del concreto se hace muy 
cuidadosamente, disminuirá el ~fecto de la . 
contracción. Se puede estimar que las defor· 
maciones unit&rias debidas a contracción va· 
rían entre 0.0002 y 0.0010. Normalmente, la 
mayor parte de la deformación por comracción 
ocurre en los primeros meses. 

2.!1.!1 Flujo pliutico 

El flujo plástico es un fenómeno relacionado 
con la aplicación de un& carga. Las tcor ías que 
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ae han desarrollado para expl;a.rlo son comple
jas y caen fuera del alcance de este texto.Puede 
consultan e a ene respecto la referencia 2.15.Se 
trata esencialmente de un fen6meno de defor· 
maci6n bl,jo carga continua, debido a un re-. 
acomodo in temo de lu part{culu que ocurre 
al mismo tiempo que la hidrataci6n del ce
mento. 

Las deformaciones por flujo plástico son 
proporcionales al nivel de carga, huta niveles 
del orden del .50'1ó de la resiuencia. Para nive· 
lea mayores la relaci6n ya no es proporcional. 

Como el flujo plástico se debe en gran parte 
a deformaciones de la ·pasta de cemento, la 
cantidad de ~sta .por unidad de volumen. es 
una variable importante. 

E.n la figurá 2 .l S se observa que la deforma· 
ci6n debida al flujo ·plástico aumenta con la 
duracibn de la carga. También se ha observado 
que, para un mismo nivel de carga, las defor· 
maciones disminuyen al aumentar la edad a 
que ésta se aplica. 

Otros factores que afectan a las deforma· 
clones por flujo plástico aon lu propiedadca 
de los material ea constituyentes del concreto, 
la.s proporciones de la me.zcla y la humedad 
ambiente, · · 

f 1.2 r 
....!.. ,. 
• 1.0 

0.8 

0.8 

0.4 

0.2 

o 0.002 0.004 

El interesante mencionar que, como d Dujo 
pláltico aumenta con d nivel de carga, este 
fen6meno tic:ndc a aliviar lu zonu de múl· 
m o esfumo y, por lo tanto, a uniformar loa 
esfuerzos en un demento. 

2.!1.4 Efecto tk la perm411md4 ~ la t:llrlfl 

Ea importante conocer el porcentaje de la 
resis_t~ncia que puede soportar una pieu de 
concreto en compreai6n ain fallar, cuando la 
carga se mantiene Indefinidamente. E.n la figu •. 
ra 2.14 ae muestra el efecto de la permanencia 
de una carga según loa enaayea de Rllach [2.5 ~ 
En el eje horizontal se representan deforma· 
clones unitarlu, y en el ~e vertical valores re
lativos,f.ff., de los -esfuerzo¡ aplicados con 

. respecto a la reaistencia en una prueba de c:or· 
ta durac:i6n (20 minutos aproximadamente). 

Se presentan curvas esfuerzo-deformacl6n 
obtenidas de especímenes sujetos a distintas _,: 

. velocidades de deformac:l6n, con lo que se .. 
produjeron fallas a diferentes edades. La linea 
de trazo continuo corresponde a un espécimen ., 
en d que la falla se produjo en 20 minutos. 
Lu curvas de espec(menes llevados a la falla 
en 100 minutos y 7 díu se presentan con ua
r.o discontinuo. 

•'' ··. 

:~ . . . 
• • •• ••• o . _ .. 
; : .~ ' . 

··.-. 

.· .. 

o.ooe 0.0010 

Fil"n 2.14 t:lcc&o ck la pcnnancncia ck la carp (RIII<hl(2;5~ 

.·. 
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gente a 1111 punto determinado- de-la curva ea
fuerzo.deformac!ón y el módlllo 1ecante entre 
dot pWI toa de la mi1ma. Para tomar en cuenta 
loa efectot de cargu de larga duración en una 
forma simple, se utUlzan a vece• módul01 elú· 
ticos menores que los corretpondientea a lu 
definiciones mencionadu anteriormente. 

El módulo secante te uta en ensayes ele labo
ratorio para definir la defonnabilidad de 1111 

concreto dado. La ASTM [ 2.17) recomienda la 
pendiente de la línea que une lot puntos de 
la curva correspondiente a una deformación ele 
0.0005 y al 40 por ciento de la carga máxima. 

Se ha observado que, despué1 de vari6s el· 
el os de carga y descarga a eJfuerzos relativamen· 

·te pequeños, la relación esfuerzo-deformación 
tiende a convertirse en una relación prácúc• 
mente lineal. Como es dificil determinar el me> 
dulo tangente ·inicial de una manera reprodu· 
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas 
de carga y descarga, con objeto de rectificar la 
curva esfuerzo-deformación, y se contidera 
la pendiente de la curva u{ obtenida como d 
módulo de elasticidad. El método para deter· 
minar el módulo tangente en esta forma se de .. 
cribe con detalle en la referencia 2.17. El mó
dulo de elasticidad et fWición principalmente 
de la resistencia del concreto y de tu peao vo
lumétrico. Se han propueno variu exprctionca 
para predecir el módlllo de elasticidad a partir 
de estaa variables. Por ejemplo, el Reglamento 
AC! presenta la ec¡w;ión 

_ .·. _ "/.;.lo 
E,= wl-~ )>tOO ../1; (2.5) 

donde E, es el módulo de elasticidad en kg/cm 2, 
w es el peso volumétrico del concreto enton/ms 
y r; es la resistencia del concreto en kg/cm 2 • 

El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

E, • 10 000 Y7. (2.6) 

que es aplicable únicamente a cuncretos fabri· 
cados con agregados típicos de la ciudad de 
Méxic:n. Estas ecuaciones dan únicamente va· 
lurcs apro><imados, porque existen otras varia-

biCI iinportan~ como el tipo cK a¡repdo. Lu 
diferenelu entre 1111 vüom rclla y !01 cllcu-

: lado• con atu ecuaciones pueden ICI' muy 
¡randa, Cuando M requieren eatlmaciOAa de 
cierta precbl6n, conviene determinar el m64ulo 
de clatticidad del concreto Ulado en particular, • 

En al¡unos anüiait eU..tic01 1e 1uelen cm• 
picar G, el módWo ele elatticidad al e1fueno 
cortante, y p, d cocliciente ele Poiuon. El pri
mero 1e toma comúnmente como fracción del 
módulo de elasticidad que MUJ&encompn:alón, 
del orden de 0,4. Experimentalmente, M ha de· 
terminado que el 1egundo varía entre O .12 y 
0.20. Con frecuencia M IUpOne ll igual a 0.18. 

2.6 DcEormacionet por.CIIIlbloa de 
temperatura 

El concn:to esú 1ometlclo a cambio• volu• 
métric01 por temperatun. Se han determinado 
llgunos coeficiente• térrnic01 que o~ellan entre 
0.000007 y 0.000011 ele deformación unitaria 

. por grado centlgrado de cambio de tempera· 
tun. · Los valores anteriores corresponden a 
concn:to de pe1o volumétrico normal (del oJio . 
den de 2.2 tonjm1 ). Para concreto• fabricadoa 
con agregado• ligcrot, lo• coeficiente• pueden 
ter muy distintos de los mencionados. 

2. 7 Al¡unu caracterúticu de loa acero• 
de n:fuerzo 

El óiCcro para reforzar concreto ac u~a en_ · 
distintas formas. La más común ea la barra o va· 
riUa que se fabrica tanto de acero laminado en · 
caliente cumo de acero trabajado en frío. En 1at 

~ -figuras 2.15 y 2.16 ae mueatran curvu de.am• 
bos tipos de acero, típicas de' barru europeas. 

Loa diámetros uauala de lu barru producj. 
du en México, varían de 1/ 4 pul¡ a 1 1/a pullo 
(Alzunos productora han fabricado banu co
magadu ele 1/a• pulg, 1/ 11 pul¡ y 1/a• pullo) 
F.n otro palliCI •e auan diámetro• 11&1 n m ay orca. :' 
Todu lu barru, con excepción del alambrón . 
de 1

/ 4 pulg. que generalmente a liao, tienea 
comagacionea en la auperfacie, para mejorar 

¡,_,, 

'· .. 

:·,:: ._. 
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Sr muestran además dos envoh·entes: la in· 
fcrior, llamada límilt dt dtfonnllción y la SU· 

perior, limite dt fGI/4. La primera muestra las 
deformaciones máximas que se obtienen al apli· 
car indefin;damentc distintos porcentajes de 
la resistencia, inferiores a un cieno v-..!or críti· 
co. La segunda envolvente indica las deforma· 
ciones a la falla, correspondientes a porcent.ajes 
de carga superiores al valor crítico. La ínter· 
sección ~ntrc estas dos envolventes indica, te(). 

. ricamente, el porcent.aje de la resistencia por 
de bajo del cual el espécimen puede soportar la 
carga indefinidamente. 

En 1• figura puede observarse que si se car· 
ga un espécimen al 80 por ciento de su resi>· 
tcncia de cona duración, se producirá la falla 
eventualmente a una deformación del orden 
de O. 0055. En cambio, si se le sujeta solamen· 
te al 40 por ciento de su reiÍstencia de corta 
duración, el espécimen sufrirá una deforma· 
ción del orden de 0.0025 después de un tiempo 
muy largo y mantendrá su carga indefinida· 
ncnte. 

Se puede decir, con cieno grado de seguri· 
dad, qu• el concreto puede tomar indefinida· 
mente, sin fallar, cargas l.asta del60 por ciento 
de su capacidad. Cargas mayores que el 70-80 
por ciento, apli.cadas de modo permanente, aca
ban siempre por provocar la falla del espécimen. 

2.4 Fatiga 

Se han hecho diversos estudios sobre ele· 
mentas de concreto sujetos a repeticiones de 
carga. Cuando un elemento falla de•pué$ de un 
número muy grande de repeticiones de carga, 
se dice que ha fallado por fGtigG. Este tipo de 
solicitación tiene importancia practica, ya que 
dcmentos como vigas de puente, durmientes 
de ferrocarril o cimentaciones de maquinaria 
están sujetos a muchas repeticiones de carga. 

Se mencionó anteriormente que un demen· 
to de concreto en compresión no puede sopor· 
tar indcfinid:!~:Jrntc fracciones de su resistencia 
~tátice1 ::•:; l,; .. ::, l1uc.: un 70 por ciento. Cuan· 
-\o 2. un elemento de concreto se le aplican 

compresiones del orden de la mitad de su ~,js. 
tencia csllitica, falla de•pu~s de aproxim:u:l•· 
mente diez millones de repeticiones de carg~. Se 
ha encontrado también que si la carga se apli· 
ca intercalando periodos de reposo,-el nú· 
mero de ciclos necesario para producir la fallo 
aumenta considerablemente. 

Los estudios experimentales se han hecho 
aplicando los ciclos de carga y descarga a velo
cidades bastante más rápidas que las que se 
prcsent.an en la práetica y, por lo tanto, sus 
resultados en general son conservadores. 

Se puede estimar que el concreto simple en 
compresión, toma diez millones o más d~ re· 
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis· 
tencia estática. En flexión, c:1 mismo número 
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de 
carga y descarga con valor máximo drl orden 
de 55-50 por ciento de su re•istencia estática. 
Se han hecho estudios limitados de fatiga en 
tonión, que tienen un interés práctico menor. 

;[ 

Para cienos materiales, como el acero, se 
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga 
y descarga y llevando el esfuerzo máximo has· 
ta un cierto valor, existe un límite de este ·es· '. fuerzo por debajo del cual se puede soportar .•. 
un número indefinido de ciclos. En concreto, 
se han llevado los ensayes huta 1 O millune• d• 
aplicaciones de carga, sin que se haya cumpro
bado la existencia de límite• semejantes. F.n las 
referencias 2.16 y 2.18 se tr:na ampliamente el 
tcm~ de fatigo• en el conacto. 

2. 5 Módulos elástico• 

bra.estimar deformaciones debidas a cargas 
de cona duración, donde se puede admitir un 
comportamiento elástico sin errores importan· 
tes, es necesario definir un y..Jor del módulo 
de elasticidad. Del estudio de las curvas es fuer· 
zo-deformación mostradas, resulta obvio qur 
el concepto convencional de módulo de elastici· 
dad no tiene •entido en concreto. Por lo tanto, 
es neces;u:io recurrir a definiciones arbitrarias, 
basadas en comideraciones empíricas. Así, se 
puede definir el módulo tangente inicial o Lan· 
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Tabla 2.1 Diimrtrua, pnoa, árua, y pcrimcuoa 
de batTIIo 

,,,.. Di4mttro 1'110 ... ,. /'tr(rr&lrnl 

Núrt~. puiJ mm 'q/m CIIIJ -
2 1/4 6o4 Oo248 Oo52 1.99 
2o~ ~/16 7o9 Oo588 Oo49 2 .... 

S S/8 9o~ OoH9 Oo71 2.98 
4 l/2 12o7 Oo995 1o27 5.99 
& ~/8 \U 1.552 1o98 5.00 
6 S/4 19o0 2.255 2.85 6.00 
7 7/8 2:.2 5o042 5o88 6o97 
8 1 2&.4 5o97S 5.07 7.98 
9 1-1/8 28o6 5o028 6o41 8o99 

lO 1ol/4 51.8 6o207 7.92 9o99 
11 1oS/8 su 7.511 9.68 10o96 
12 1·1/2 58.1 8.958 1\,40 1\,97 

085ti.VACIONE.5 

Loo• dltmuro~¡ ircu y pc101 11 IJuscan a la nonaa * la 
'Sccrc¡u!a de Comrrcio, NOtd 16-1974. Se.U Clll a..._ 
el diimctro nominal y el Un ele una bana comapon.XD. a 
loa qut wocitía una bllfl U~&, lin compciOACI, clcl miamo 
pno por 11\ClfO lineal¡ lodal W barru, ccm uccpc:l6n ele la 
So, 2, cttin corrvaadaa. 

En México se cuenta con una variedad rcla· 
tiv~mcntc gr~dc de accro1 de rcfucrlo, Lu 
bnrru laminadas en caliente pueden obtener. 
se con límites de flucncia desde 2 SOO hasta 
.¡ 200 kg/cm 2 o El accru trnb~jado en (rfo :11: 
canza limites de flucncia de 4 000 -a 6 000 
k¡¡/cm l . En la. figura 2.17 ae representa la gráf~o 
ca esfueru,.dcformación de un ;u:cro trabajado 
en frío, fabricado en México. En lus países 
escanrlinavns se usan v-.1riUas con limites de 
flucncia hasta de 9 000 k~jcm2 o 

Una prupicdad importante que debe tenerse 
en cucn t.a en rd ucrzos con detalles soldados 
es la soldabilidad. La soldadura de aceros tra
bajados en frio debe hacerse con.cuidado. Otra 
propiedad importante es la facilidad de dobla· 
do, que es una medida indirecta de ductilidad. 
y un indice de su trabajabüidad. 

Sr ho empezado a 11cneralizar el uso de mallas 
como rcf ucrzn de losas, muros y ;L(Kunos cJe. 
mentus prdabric;ulo•o Estas mallas están for· 
mad .. por ¡¡l;~mbrcs lisos unidos por puntos de 

1000 

-.. 
1 
1 -..... 

2IICO 

o O.OCI'I 0.008 o.o 12 

'• 
flpra 2.17 cnnca utucn!Midormaclón de un acero · 
ele alu miatencla, ain Umlte de nucncla definido, ele 
fabrlcaclbn IIK1onal, 

aoldadura en lu inteneccionca, El acero ea del 
tipo trallajado en frío, con refuenoade fiuencia 
dd orden de 5 000 ksJcm2 , El capaciamiento 
de loa alambres varia de 5 a 40 cm. y loa dii
metroa de 2 a 7 mm, aproximadamente. En 
ulgun01 paiaea, en lugar de alambrea lisos, ae . 
usan alambres con .algún tipo de Irregularidad 
aupcrficial, para mejorar la adherencia. 

El acero que se emplea en estructuras pres· 
(or:wiaa es de rcaiatencia francamente superior 
a la de los acer05 descritos anteriormente. Su 
resistencia última Yana entre 14 000 y 22 000 
k'!'/cm 2 y su límite de fluencia, definido pur 
~. :sfucrzo correspondiente a una de r ormación 
pcrm;mcnte de 0.002, entre 12 000 y 19 000 
k;::cm2• • . · ·-. 

!=omo üustración, en la figura 2.18 se pre
scntañ. atendiendo al grado de éalidad, algu· o 

nas curvas c:sfucrzo-dc(onnación para distintos 
tipos de acero, y ~os curvas c:sfuerzo-defonna
ción para concreto con una rcaistencia.de 250. 
kg/cm 2

;. correspondiente~ a cargas de corta y 
larga duración. . 

FJ módulo de elasticidad de los distintos ti
pos de acero cambia muy poco. De la comp• o 
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~ 8000 

i ,. 4000 

2000 

o 0.1 0.3 ., 
Fi¡um 2.15 Curvas clfueno llcform~ión c1t acc:tosiiiiDizwlos en caliente para buru ele rcfucno ele fabrica· 

dón europea. 

su adherencia al concreto. La tabla 2.1 pro
porciona datos sobre las características prin· 
cip ales de barras de refuerzo, uí como la 
nomenclatura para identificarlas. 

Generalmente el tipo de·acero ae caracteriza 
por el límite o csfuen:o de fluencia. Eate lími· 
te se aprecia claramente en ·las curva¡ cducrzo
ddormación de banas laminadas en caliente, 

10000 

2000 

o 0.05 

como se ve en la figura 2.1 !i. El acero trabajado 
en frío no tiene un limite: de fiuencia bien de· 
fmido (figura 2.16). E.n este caso, el límite de 
fiuencia IlUde definirse trazando una paralela 
a la parte recta de la curva esfueno-defonna· 
cibn desde un valor de la deformación unitaria 
de 0.002; la inteneccibn de esu paralela con 
la cúrva define ellCmite de fiuenciL 

L -

0.10 0.15 
r, 

F~t'1\ 2.16 Curvas educno-ddormación de acero trabajados en frio·pua banu de rcfucno de fabricacibn 
europu. 

., 
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fi¡ura. 2.18 Curvas comparati\·as puaaccro y concreto 

racion de las curvas del acero y del concreto; 
se puede inferir que si ambo• trabajan en un 

elemento de concn:to reforzado sujeto a cum· 
presión axial, d colapso del conjunto estar~ 
regido por la deformación del concreto que, 
bajo cargas de larga duración, puede ser hasta 
de 0.010 ó 0.012. Para esta deformación, el 
acero tendría apenas una deformación del or· 
den correspondiente a su límite dr Oucncia. 

Las características de adherencia-de los dis· 
tintos aceren, y su infiucncia en el disc:ño, se 
pn:scntarán en d capitulo de Adherencia. Para 
lograr el trabajo en conjunto debe tenerse una 
adherencia suficiente entre concreto y acero 
ubtcnida ya sea mecánicamente.o por medio 
de la adhesión entre el concreto y el acero de 
refuerzo. 

Para el diseño se supone que la curva esfuer· 
zo-ddormación del aceru en compn:sión e¡ 
idéntica a l• curva esfuerzo-deformación en 
tensión. La curva en compresión e5 dificil de 
determinar en el caso de barras, debidu a rfec· 
tos de esbeltez. 
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PROPIEDADES MECANICAS »E LOS CONCRETOS 
FABRICADOS EN EL DISTRITO n:DtRAL 

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I) 

ltESllMEN 

Se de~erminan las propiedades mec~icas de loa concretos fabricados con agrega
dos ~ipicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter
minar las variaciones.de las resistencias a compresión y tensión, del módulo de 
elasticidad, de la relación de Poiason, del módulo de rigidez por cortante, de 
la contracción por secado y de la deformación diferida, a tr~véa del tiempo. Se, 
dan recomendaciones para obtener concretos eon un mejor comportamiento en cuan
to a estas propiedades. 

INTRDDUCCION 

·Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de ~exico para la 
fabricación de concreto, tienen earacter1sticas Usieas que 6ifieren de .las ea-' 
pecificadas en las normas relativas. Eatre las discrepancias más notorias se 
pueden mencionar el peso especifico, la absorción y el eontenido de polvos, Lo 
anterior·ha hecho que las propiedades de los eoncretos fabricados con estos 
agregados difieran de las alcanzadas en loa eoncretos comunes. 

Se ha observado que estos eoncretos, bajo eondiciones de trabajo, presentan de
formaciones y agrietamiento mayores que loa usuales, haciéndose evidente, por 
estas y otras causas, la diferencia entre el comportamiento de los concretos cu
racteristicos del Distrito Federal y los comunes. 

PROPIEDADES MECANICAS 

Ma~eriales componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados 
con gravas y arenas andesitieas, comunes en el D.F. Se eatudian do& tipoa de· 
arenas, cuya diferencia básica estriba en el contenido de polvos (material mas 
fino que la malla 200). 

Tanto las 'g-ravas como las arenas tienen peso especifico bajo y absorción alta, 
lo que hace que los concretos fat::i. ·ldos con estos materiales sean muy deforma
bles, a corto y a largo plazos. 

En la fabricación de los concretos se empleo cemento PoTtland tipo 1 y no ae usó 
aditivo alguno, ~ -

Concreto en estado freRco. Con los mate-riales ante& descritos se hicieron pro
porcionamientos para reai&tencia& nominales de 200, 300 y 400 kg/cm 2 • En todoa 
los casos se us6 un factor de sobrediseño de 50 kg/cm2 • En las mezclas con re
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm 2 se busc6 un revenimiento de 10 cm y pa
ra la de ~00 kg/cm 2

, uno de 5 cm. Una de las mezclas de 300 kg/cm2 tuvo reveni
miento teórico de 12 cm, para cubrir los caao• de eoneretos con caracter1atica• 

(l) lnvestigador, Instituto de lngenieria, UNAM 
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adecuadas para aer transportado por medio de bombas~ 

Resistencia a campreaión. Las edades de prueba fueron 7. 28. 90. 360 ~ 1825 
dias;cada resultado representa el promedio del ensaye de tres especimenes compa
ñeros. En la fig 1 se plantea la correlación que permite predecir la resiaten
cia a compresión a cualquier edad en función de la alcanzada a loa 28 díaa. Ca
be mencionar que los incremento& de r .. iatencia con la eda~ fueron mayores an 
aquellos concretos con Denos polvo. La expraaión augerida resulta aer: 

f • t f' , en 'ltg/cm2 
e 8.4+0.7t e 

Resistencia a tensión. Se hicieron espectmenes cil!ndricoa para ensayarlo& a 
tensión por medio de la prueba indirecta, así como vigas para determinar el m6-
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las reaiatencias a tensi6n y 
compresión resultan ser: 

Tensión indirecta, fig 2 . • por flexión, fig 3 

f • 1.47 lf' • en 1tc/cm2 
t e ff • 1.81 lf~ 

Módulo de elasticidad. El módulo de elasticidad se obtuv~ a partir de las sri
ficas esfuerzo-deformación de especimenes ensayados a compreaión, Se us6 el 
criterio de módulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada ae hicieron 
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de
terminaciones, La expresión propuesta para determinar el módulo de elastic~ · ~ . 
a partir de la resistencia a compresión es, fig 4 

E • 8500 1 f' • en k¡/cm2 
e e 

Relación de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 días de cspec!menea cil!n
dricos de concreto de diferentes resistencia&. En la fig 5 se observa que la 
relación de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con &ata 
con la expresión 

~ • 0.22 +·0.00026 f' 
e 

habiendo alcan~adc un valer medio de O.JO, superior al intervalo usual recomendE 
do para el co~crf'•.o (0.15 - O. 20) •. 

Modulo de rigide~ por cortante. Con los valores de módulos de elasticidad y re· 
lación de Poissr· conocidus, se pueden est~ar el módulo de rigidez por cortan~• 
Para les concretos de agregados andesiticos resultó ser 

~ -
G • 3300 {f' , en l<g/c:m2 

e 

Deformación unitaria (c0 ) correspondiente al esfuerzo máximo. El valor de esta 
deformación también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance e 
el concrete. ·por lo que se puede correlacionar con ella con la expresión s;suie: 
te, fig 6 

t
0 

• 0.003 + 2.8 x lo-' f~ 

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformaci&n ~ 
3 



igual a 0.0044. 

La curva esfuerzo-deformación del concreto bajo cargas de compresi6n, puede re
presentarse en fo~ adecuada con la expreai6n 

:H' 
f • --~c~------------c • 

Contracción por secado. La rapidez con que se presenta la contracción de los 
concretos andesiticos, varia de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga 
en los materiales componentes, sin embargo·; la contracción Última se puede esti
mar del mismo orden para los dos casos e igual (&cs>u • 0.001, para ~os pr~por
cionamientos usuales y las condiciones ambientes da la ciudad de M!x~co, f~g 7. 
Las expresiones que permiten estimar el valor de la contracci6n para una edad 
cualquicrh se indican a continuación: 

·Concretos andes1ticos con exceso de polvos :(del orden del 2.0%) 

(tes)~ • t0.88 x 0.001 
51+ ·-· 

Concretos andes1ticos con pocos ~olvoa (del orden del 8%) 

en ambos casos t debe expresarse en días. 

Deformación diferida. tata ·deformación se estimó en func!6n del coeficiente 
de deformación diferida (Ce>• el cual es i¡ual Ct. &t- i , siendo tt• la de
formación unitaria alcanzada en un tiempo t y &i, la defSrmación unitaria ini
cial al aplicar el esfuerzo de compresión, igual a ·40 por ciento del esfuerzo 
máximo. 

• 
El valor del coeficiente último (Cu), estimado para un tiempo infinitn, ~ara los 
proporcionamientoa usuales y para las condiciones !Cbientes de la ci.::1au de 
México, variarán de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia
lea componentes, fig 8. Las expresiones encontradas para calcular el va!~r de 

·aste coeficiente para un tiempo cualquiera t, en días,. se indican a continuación: 
.t:.. - --

Concretos andestticos con exceso de polvoa(de.l. orden del 2.0%) 

0.60 
e • t l( 4 

t 10 + to. 60 

Concretos andesíticos con pocos polvos (del orden del 8%) 

ct • 
t0.55 

l( 2.5 
ll + t0.55 



Contracción por secado en condición estándar. Tomando en cuenta los coeficien· 
tes determinados con los resultados de los ensayes y las aodificaciones en la 
contracción última para ponerla en condición estándar, se recomienda emplear 
las siguientes expresiones para la estimación da la contracción por secado a 
cualquier edad: 

Grava andesitica y arena andeaitica con exceso de polvos 

0.88 
t 

t • -~--~ 
t 51 + t0.88 

X 0.0013 

Grava andesitica y arena andesitica con pocos ~olvos 

t 
tt • 53 + t X 0.0013 

En estas expresiones el valor de t se de~e tomar como el número de dias después 
de la suspensión del curado húmedo y el valor de la contracción determinada se 
debe afectar por loa factores de corrección para tomar en cuenta las caracteris
ticas del concreto de que se trate y las condiciones del medio a=biente, fig 9. 

Deformación diferida última en condición estándar. Entre las variables que ma
yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de deformación dife
rida última után la edad a la qua 11e apliu la carga, la humedad relativa, y el 
revenimiento, loa cuales incrementaron loa valore• alcanzados en los ensayes. 

El coeficiente de deformación diferida en condición e11tandar para cualquier ed•u 
(en días) se puede determinar con laa aiguientall expre11ione11: 

Grava andesitica y arena andeaitica con exceso de ~olvoa 

t0.60 
ct • o 60 5.65 

lO + t : 

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos 

to.ss 
e • -~~o~s~s 3.12 

t ll+t" 

Al igual que en la contracción por secado los coefici~~tes calculados para la 
deformación diferida, deberán ser afectados por los factores dLcorrecci6n para 
~amar en cuen~a laa carac~erta~ica. particulares de loa concretos empleado& y 
las condiciones del medio ambiente en que se encuentran, fig 9. 

CONCLUSIONES 

l. El empleo de agregados de baja densidad y alta absorción, como los andes!ti
c~s, en la fabricaci6n de concretos, conduce a obtener concreto& con daforma
c~ones mayores que las usuales. 

2. Dadas las discrepancias encontradas entre las expresione11 usualee y laa 
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determinada& en esta estudio para aatimar la reaiateaeia del concreto &1! 
como eus deformaciones a corto y lar¡o plazoa, ae requiere aodificar loa pa• 
rámetros usados convencionalmente en loa diaañoa eatructurale1 para obtener 
mejor concord~ncia entre al comportamiento eatimado en el diaeño 7 el alc&D
&ado en laa eatructuraa realaa. 

3. La.contracci6n por aecado ra¡iatrada fue invaraamante proporcioftal al conta• 
nid~ de agregado arueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni• 
do de polvos ea las arena• utili&adas y al revenimiento de laa mezclas utili• 
zadaa. 

4. Fara un mismo tipo da agregado grueso al empleo da ar~aa coa muchoa finoa 
incrementa notoriamente al coeficiente da la deformación diferida, tata coe
ficiente también aumentará en forma apreciable al incramentarae el reveni
miento del concreto. 

En relación con. loa materiales pEtreoa ea buecarl, por una parta, emplear a¡re~ 
gados gruesos que preaeatea la mayor danaidad poaibla y e¡re¡adoa fiaoa coa al 
menor contenido de polvos qua aea factible deada al punto·de viata acon6mico. 
Esta& dos caracterb.ticaa CDnducirln a obtener concretos, para una resistencia 
dada, con mayor m6dúlo de elaaticidad y, por tanto, con menor deformaci6n ia~
tant,nea, menor con.trac:c:i6n por aseado, porque hay uyor reatricci6n a aataa' da• 
formaciones. y menor. defoi:'IIIBci6n diferida. . 

En cuanto a laa mezclaa da concreto ae amplaarln aquella& con mayor contenido da 
agregado gruaao compatible con la trabajabilidad de la misma. Le anterior coa• 
duc:irl a menores conaumoa da agua lo que a eu vac ea traduce eD menor contenida 
de vaeioa y por tanto mayores reaietanciae ~elativaa 1 menore1 daformacionaa·7 · 
eontracc.ionas, ae1 como ••nor deformaci6n diferida, 

La resistencia a tenai6n por flaxi6n del conc~eto ea usual valuarla como 
2 l!~ (ACI 318, RDF), ain embargo, los raaultado~ de loa enaayea efectuadoa coa 
lo& concreto& andesíticos dan re&istencias a la ~ansión ligeramente menores, por 
lo que se &ugiere tomar en cuenta esta discrepancia empleando la expresión pro
puesta. 

En relación eor e.·modulo de elasticidad estático, lae expresiones propueataa 
por los diferentes reglamentos de construcción (Aci 318, RDF) aobreatiman loa 
valores alcanzados ~en los concretos andesítico&, por lo que se recomienda em
plear la expresión propuesta en este trabajo para predecir laa daformacionel a 
corto plazo de la& estructuras hechaa con~este material. 

Al igual que los otros parámetros la relación do: Poisson y el modulo de rigidez 
por cortante determinados para el concreto andesítico, difieren de loa valorea 
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de aatoe 
concretos conviene emplaer loa valoraa augeridoa. 

La defo~aci6n correspondiente al eafuer&o máximo e& usual considerarla igual a 
0.003, s1n embargo, el rasultado de los ensayes indican que esta deformac~n al-
canza un valor promedio de 0.0044, · 
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En relación con las deformaciones a largo plazo, tanto laa originadas por la 
contracción como por la deformación diferida, pueden aatimarae con buena preci
sión con loa coeficientes determinado• de loa reaultadoa de loa ensayas, ain 
requerirse de.correccionea·por caracteristicas del material y medio ambiente 
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracter1aticoa de 
los usuales en el irea metropolitana de la ciudad de ~exico, y la1 condicional 
de curado representan también las usuales en esta lre&. 

Cuando las caracter1sticas del concreto y las condiciones del medio ambiente 
varian, haciendo no aplicables directamente loa resultado& de loE ensayes, se 
recomienda emplear los valorea sugeridos para caracter1sticas y c-ndiciones es
tándar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes 
a las circunstancias de cada caso en particular, de acuerdo con loa factores de 
corrección indicado& en la fig 9. . 

Ccm~ las deformaciones y agrietamientos alcansados a largo plaso en los concre
tos caracteriaticoa del D.F. aon·mucho mayores que los esperados usualmente, ae 
deben tomar en el diseño las precauciones necesarias para restringir estos efec
tos con el acero de refuerso u otros medioa.adecuadoa. 

J!EFERENCIAS 

l. Mendoza, C.J. "Estudio de las propiedadee a largo plazo de los concretos en 
el Dinrito Federal" Informe elaborado para la Comisi6u de Vialidad y Tr&M
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2.. Neville, A.M. "Properties of Concrete" Pitmau Publishing LTD, London, 1975 

3. ACl Committee 209 "Prediction of creep, ahrinuge, and temperatura effecta 
in concrete atruct~ru", ACl Publication SP-27. 

7 



.. 

. 

' o t--ti----r----t-- ~:= 

i 

i-
r-4f·~~~----t---~~li-~ 

-

• • 
j 
.:: • : 
• -• .. 

-
:: -

• • 

t;; .. 

" -• .:-

• ... •• 1 

.. .. 

D -
-~~-.±--L~o~~~~~ .• ... .. .. 

s 
1 :;; 

~ 

& 

! 
= :: -
j 
.:: • .1 

... 

\ ... . -~ 
"' • • 

,...._._-+---+- j 
.. : 

~ 

.. ! 
; ~ .. 

-~ 

• .. .. 

• 

.. 

... 

.: 
J • 
¡ .. 
:: -



.:,; t, • asoo ~ - .. ., 
"' ' • 19654 ~·11:101 

. 1:~~~~~-·-+--------r-------, ' ' ' 

0.70 

" ~ 0.50 

l. 
-: 
-~ 0.)0 

"" 
.0.10 

... ... 

• • 

• 

• 

o 
150 

.. 

o 100 

Flg 4 M6dulo de tl~stlcldad 

• 1 • 1 • • • 1 • .1 • 

}L • o.zz • 0.00026 f~ [OTOr • 0.068 EsUind. . 
• • .. 

• • ~ . .. . • ··~ .¡ • • . • • • • • • \ •• • • • • • 
• . .. • . • . . • • .. •• • . • . 

• 
. 

lOO 400 

Flg 5 lelac16n de Poluon para ccncretos andes1Ucos 

7.0 
• J • • ! . 

.. . . 

. 

. 
·-

_l 
500 

J 

5.0 
11 ~ --';l. 

• .... 
;: 
l§ 
. n 
':So 
JE 
" ~ --~'Z 

~ ~ 

.4.: 

10 

z.o 

1.0 1" 

o 
o 

Flg 

6 11 j 

1 
.6 6 

6 
6_A 1 6 

A A 
6 

¿ . .. 
~· . 

E.• 0.0033 • z.a a to·• f~ 
Cotl«-

E4'L~'L ce 0.44 btllll. 0.0007 
1 1 1 1 . ·CM.ut .. 

1 1 ·~- 1 
1 1 

100 200 

fi llelocl6n entre defo.,..cl6n unitaria al esfuerzo ...Sxh•o y 
· resll\tncia • cocprell¿~ 

. 

. 

•• . 

/ 
\ 



.. 
o 

-
1 
loooo 

i 
L .. p r-• 

. • _l_ 11 r r 
1 .. ... 

• 

j • • • 
1 . 

~ 
:¡ 
~ , 
l 

• t~~~ 
... 

'{ 
"' l. • 

·"' i. i ... 
. ! 

• 

. 
1 

11 
' 

lo.-L . 
noo .... 

... 

,,. 

r r r • . 1 • • 
. 

,... ... 
t . ID'" ... ' " ... 

•• 

r.·•...,... ·~-..... _ 
• • • 1 1 1 _. 1 

• ... ·- -
"'' 

• . 

..... 
~- ... ,1.11 .... 

. . 

ro ... 'Í ·-..,.JI 
f&cU. .... . 

• .... ~ - - -· -· 

- . . 

. . 

~ 
. 

• 

• • 1 •. . i_ _l 
1 .. r 

.. . · . . 
• 

• . 
~.,.....-

. . 
• - .. . . 

' T .T • • 

• 
~- ... l, lA-·" 1 

n•' 
1 .. . ..;,,.,~ 

....a • 
• • • • 1 1 1 • 1 • ... - ..... 

. . 
~ 

. . 
. " ~ ..... . ...... ~::• . 

. 
. 

, .... .... Ut~-' • 

• -
~·.aAroJ .... _-:--

• 
' 

-.... 
~ti te"tAtt.e.t lllttlt.ULu• ·un ue.uo dt ~t110• r.1 CCIIIUC.t.e& -'•~Iua c.o" ,.tea ,.,,.,., 

r1, 1 Defo-l&a üferi .. 

'· 



.. 
l. 1 

& 
~. • 

~ 
•. -~ 1.0 

0.9 
o l,l,A.LI,M 
"l.r,A.li,M o. e o.a o l.t.u.t.lll 80 

~o sao zo oeo 60 4 8 IZ 16 
11. Contenido ~· -'" c. Parconto,oo ele firoa 

(kg/ m ) • pot pe&O('Nitol'4) 
ti. Contenido ele otro !%1 

1.1 I.Z 

1.0 " ·-lf f" 

o.8 
1/ol,I,A.LI,M 

.Fig 9 Factores de correcci6n nominales para defonmac16n diferida ~ 
contracc16n por secado para 1os parametros mostrados, . 
1, 111 -Tipo de cemento; N.Wt, S. Lt, A.Lt - p~so de1 con
creto; M, S - curado húmedo. y 11 ve~or (ref 3 ·) 

. •. 

1. 



FACULTAD DE INGENIERÍA UNA/V\ 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CC>NTINUA 

, ,.., 

DIPLOMADO EN ANALISIS Y DISENO DE 
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES 

, 
MODULO III ,.., 

CA035 DISENO DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO REFORZADO 

TEMA: 
INTRODUCCIÓN INFLUENCIA DE LOS AGREGADOS DE 

LOS CONCRETOS ESTRUCTURALES DEL D. F. 

EXPOSITOR: ING. HÉCTOR GUZMÁN OLGUÍN 
PALACIO DE MINERÍA: MAYO 2004 

-~- ~-:: t;.~ .. ~. 
-:-.-.-f ... -

r.: ·; . .. t·.:;::-·.:: 
. . . 

Palacio de M1nería, Calle de Tacuba No 5, Primer pisa. Delegación Cuauhtémoc. CP 06000, Centro H•stófico, México D.F .. 
APDO Postal M-2285 • Tels· 5521.4021 al24. 5623 2910 y 5623.2971 • Fax: 5510.0573 



MATERIALES 

INFLUENCIA 
DE LOS AGREGADOS 
EN LOS ·CON-CRETOS 

ESTRUCTURALES DEL D.F. 
In¡. Carlos Javier M en don • 
In¡. Manuel Mena Ferrer•• 

RESUMEN 

Se analiza el efecto que tienen las particulas más finas 
de las arenas andesíticas y las características intrínsecas 
de las gravas calizas y andesiticas, disponibles en la 
ciudad de México. sobre las propiedades de los 
concretos en los estados fresco y endurecido. Además, 
se dan recomendaciones para mejorar las propiedades 
de estos concretos. 

= -
SUMMARY 

The effects of the frnest part of andesiuc sands and of 
the intrinsic characteristics of limestones and andesitic 
gravels, available in Mexico Oty, in thc properties of 
fresh and hardened concrete are analyzed. Also, 
recommendations for improving the properties of these 
concretes are given. 

• Subdirector. l~tituto de tnsmier~ UNAM 
• • Asesot en tec:nologla df'l concreto 
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Los concretos utilizados comúnmente 
en la Ciudad de México presentan der· 
w deficiencias, originadas en algunos 
casos por la calidad de los materiales 
componentes y en otros por las prácti
cas constructivas empleadas. Entre las 
deficiencias m.U notorias se pueden se
lla lar las siguientes: 

a) La deficiente calidad de los agrega· 
dos empleados propicia que los con
cretos tengan propiedades inadecua
das como bajo módulo de elastici
dad, elevados cambios voluml!tricos 
por secado y excesivas deformacio
nes diferidas bajo cargas sostenidas 
(flujo plástico)'. Asimismo, la ten
dencia al empleo de mezclas dema· 
siado fluidas ocasiona sangrado ex· 
cesivo en el concreto recién coloca· 
do y produce mayor contracción por 
secado en el concreto endurecido. 
Por todo ello, las estructuras de con
creto son propensas a presentar 
agrietamientos por elevados cam· 
bios volumétricos, excesivas defor· 
maciones a corto y largo plazo y es· 
casa rigidez ante cargas laterales. 

b) El empleo de cemento portland· 
puzolana en la fabricación de concre
to propicoa una adquisición de resio· 
tencia más lenta que la obtenida con 
otros tipos de cemento portland (1 y 
111), lo cual es incompatible con la 
práctica usual de pronto descimbra· 
do de las estructuras, en particular de 
los sistemas de pisos para edificios, 
y dar lugar a flechas excesivas y agrie
tamientos inaceptables. 

e) Las pruebas de control de calidad 
realizadas po• d•lerer•es laborato- · 
rios' indican qu' ·co... relativa fre
cuencia los concretos no cumplen 
con los requisitos de , dlidad espe
cificados y que la pooporción de 
mezclas con resistencias inferiores a 
la especificada llega a cerca de un 
30%, sobre todo para algunos valo
res de fi;. Lo anterior ocasiona que 
los factores de seguridad de un nú· 
mero omportante de elementos es· 
tructurales sean inferiores a los con
siderados en los reglamentos. 

Los problemas anteriores tienden a 
agudozarse con los llamados concretos 
"bombeables·, cuando se usan mezclas 

•• 1 

toS y proporciones excesiVas de arena. 

Por todo lo mencionado se opina 
gue las C313Cterfstica5 y propiedades del 
concreto que se ha utilizado normal
mente en la Oudad de México no son 
las m.U favorables para su empleo con 
fmes estructurales, lo cual ha hecho 
pensar en la necesidad de introducir 
mejoras sustanciales, tanto en los ma
teriales componentes como en el con
trol de calidad y en las prácticas cons
tructivas, sobre todo para aquellas apli
caciones con mayor requerimiento es· 
tructural. 

Con el propósito de evaluat los efec
tos de ciertos cambios que en lo relati
vo a la calidad de los agregados pije
den realizarse, se diselló un programa 

que se llevó a caoo somultaneamente 
en tres diferentes laboratoroos onde
pendienleS de laOudad de México. En 
este ~jo se amlizan los resultados 
obtenidos. 

MATERIAUS EMPUADOS 
Para mejorar las propiedades de los 
concretos que se utWzan en las cons· 
trucdones del Distrito Federal, se pue
den considerar dos modificaciones prin
cipales en los agreg~dos: 

a) Emplear gravas de mejor calidad que 
las actuales de andesita y basalto es· 
coriáceo. 

b) Reducir el contenido de finos inde
seables ( < 7 4,.) en las arenas, y com
probar que los aceptados no teng~n 

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS 

GRAVAS ANDESITICA 

CONCEPTOS 5·10 mm 10.20 mm 

1. Muerial mis 
fono que '
m•ll• No. 200, 

2. Densidad 

3. Absorcl6 n, 

4. S.nid¡d en sul· 
f•to de 50dio, 
pérdida en 

S. Abmión en Mi· 
quina LosAnge
les, pérdid¡ en 

6. Coeficiente 
voluméuite: 

Por um•~os 

Gravo toul 

7. PoliOs volumé
Uites: 

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

23.8 

0.34 

Suelto, k&/m' 1256 

V•rill•do, k&Jm' 1354 

0.36 

0.40 

2.41 

4.19 

14.7 . 

27.1 

0.37 

1266 

1370 

CALIZA 
TRITURADA 

5·10 mm 10·20 mm 

0.67 

2.63 

0.82 

8.0 

17.5 

0.13 

1366 

1517 

0.19 

0.15 

2.63 

0.68 

7.4 

14.9 

0.22 

1348 

1528 

NORMA 
ASTM 
C·33 

1 mi>. 

12 mix. 

SO mix. 

REVISTA IMCYC. VOL. lS, NUM. 19VM.\Y0/1987 
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r ABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS 

IDENTIFICACION ARENAS ANDESITICAS ARENA NORMA 
( 1 FINOS) DE RE- ASTM 

FEREN· C·33 
CIA 

:ONCEPTOS 11.8r (7.7) (9.9) (16.7) (19.3) (1.1) 

l. Módulo de finur¡ 3.44 3.00 2.60 2.97 2.78 2.80 2.3·3.1 
2. Materaal mis fino 

que la malla No. 1.8 7.7 9.9 16.7 19.3 1.1 5mk 
200,>¡¡ 

2.37 2.30 2.31 3. Densidad 2.40 2.28 2.40 
4. Absorción,,.. 5.85 5.87 4.38 4.91\ 7.93 5.12 
5. Sanidad en sulfato 

de sodio, pérdida 5.67. 10.54 5.82 10 max. 
en>¡¡ 

6. Pesos volumi.tricos: 

Suelto, kg/m' 1396 1392 1443 1440 1450 1386 

Varillado, kg/m3 . 1531 1590 1690 1635 1624 1524 
7. Materia org~nia, 

color respecto al . lnf. lnf . lnf. lnf. lnf. lnf. 
Hmite 

8. Equivalente de 
arena,,.. 82.9 66.0 59.3 65.4 52.1 84.5 

9. Limites de con- .. 
1istenc.ia: 

Limite ilquido,r. 17.2 23.1 19.0 21.1 22.3 15.6 . 

Umite pl;\stico,l · lnap. lnap. ln&p. lnap. lnap. lnap. 

lndice pl.istico lnap. lnap. ln&p. lnap. lnap. lnap. 
. 

, .. 
Contrac.tión 

~· 

lineal, ro 0.0 2.10 o .o 1.95 1.85 0.0 . 
•. Arena ande\Ctiu·lavada 

propiedades pi~ ·•ica•. Cemento empleado. 
Las pruebas flsicas y qulmicas efectua • 

Para cuantificar qu~ tanto pueden in- das al cemento portland tipo 1 emplea· Las propiedades físicas de estaS gra· 
flu1r estas modificaciones en las propie- do indicaron que cumple ampliamen· vas se presentan en la tabla 1. Los va· 
dades del concreto, se realizó un es tu- te con los requisitoS especifiCados en lores ahí mostrados son el promedio 
dio comparativo que incluyó mezclas la norma ASTM C1~. Sin embargo, de las prueba&-efectuadas en-los ues 
con dos t•po, de grava (andesitica na· ca1.>e sellalar que resultó ser menos fi· laboratorios que participaron en el 
tural y cahza triturada), cinco arenas an- no de lo que suelen ser los cementos estudio. 
desiticas con diferentes contenidos de del rrusmo tipo. 
finos y una arena de referencia. no an- Los resultados de las pruebas de den-
desit1ca, que cumplió con los r~uisitos A¡rqados Wdad y absorción muestran una d~ 
físicos de la norma ASTM C33. a) GRAVAS ferencia importante enue las gravas 

Las gravas tanto andeslticas como ca- andeslticas y calizas, en favor de las 
En cuanto al cemento, se optó por lizas se dividieron en dos fracciones: segundas. Si se admite que esw pro-

emplear cemenhl portland tJpo 1 como de 5 a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es· piedades pueden ser un buen lndi· 
úmco matenal ~cmentante y no usar tas fracciones se combinaron en pro- • ce del grado de deformabilidad de 
aditivo; en ia preparación de las mez· porción de 35 y 65'll>, respectivamen- las rocas que las constituyen, debe 
c\as. te, para integrar el agregado grueso · esperarse que los concretos hechos 
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

r.lateriales Mez,l¡s No. ('Dnsumo promedio, k¡lm1
) , 2 

Cemento 300 296 

Aren> •ndesfti~ 
(fu.,s ): 1.8 

7.7 
9.9 775 

16.7 155 
19.3 

Arena de referentia 

Grava andesftit.J 952 938 

Grava c.aliu 

Agua 179 187 

AzuJ./cemcnto 0.60 0.63 

con la grava calJZa resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
Se util!l2ron cinco arenas andesiticas 
cuyos contenidos de finos menores 
que la malla 200 variaron entre 1.8 
\' 19.3'16. Cuatro de estas arenas pro
cedieron de QtrOS tantos bancos (de
rositas piroclásticos) de la región. la 
>nma andesitica con 1.8% de f1nos 
!e obtuvo por lavado. A manera de 
referencia s~ empleó una arena no 
;: ndesltica con un contenido de fr 
nos de 1.1'16. 

~n la tabla 2 se presentan los resul· 
t.1dos de las pruebas efectuadas a es· 
tas arenas. Conviene notar que, ade
más de las pruebas físicas que son 
usuales, se efectuaron otras dos de
terminaciones: el equrvalente de are
na y los limites de consistencia. Esto 
se hizo con el fin de buscar un me
die- que permitiera evaluar las pro
;Jteúades piAsucas de los finos de es· 
!Ji arenas. 

las especifi.:aciones de calidad para 
agregados por lo resular aceptan un 
mbimo de 5'16 de partfculas más fo
nas que la malla 200 (7 4•) en are
nas para concretos de uso general, 
no expueuos a la abras11>n. T Od.u las 
arenas and~:.:t;.:l.s que s~ uliliun en 
los concretos <Jel Distrito federal ex· 

3 4 5 6 
297 297 303 300 

770 

742 
774 

736 

940 

1024 1044 1034 

190 183 176 183 

0.65 0.62 0.58 0.61 

ceden por mucho este limite, pues 
sus contenidos de finos suelen fluc: 
tuar enue cerca del 10 y algo más 
del 2006. Debido a las dificultades 
que existen para reducir estos finos 
a valores aceptables, se ha vuelto 
costumbre tolerarlos sin mayor uá· 
mite, aduciendo que se trata de fi
nos inertes que no afectan la calidad 
del concreto; sin embargo, la expe
riencia ha demostrado que esto no 
siempre es asi, pues hay arenas con
taminadas con finos plásticos (limos 
y arcillas) que si son da/linos para el 
concreto. 

Como es usual. todas estas arenas 
andeslticas exhibieron densidades re
lativamente bajas y altas absorcio
nes. Conviene observar que, en es
te aspectO. la arena de n• ~rr·.,da no 
presentó mejores caracterlsbcas. 

PROGRAMA DE PRUEBAS 
El programa inc:lily6 nueve mezclas de 
concreto en las que se mantuvieron · 
constantes las sq¡urentes caracteristicas: 

a) Cemento: portland tipo 
b) Tamal\o mbimo de grava: 20 mm 
e) Cranulometría de la grava: 35~ de 

5 a 10 mm y 65~ de 10 a 20 mm 
d) Consumo de cemento: lOO :!: S 

kg/m1 

e) Proporción de arena en los agrega· 

7 8 9 
295 294 298 

752 
761 

740 

1018 1014 1027 

193 194 177 

0.63 0.68 0.59 

dos: 45%. en volumen absoluto 
f) Revenimiento del concreto: 10 , 

cm 

los consumos de materiales por r 
tro cúbico de concreto, asl como la 
lacion agualcemento de cada mez 
se presentan en la tabla J. 

Pruebas realizada• 
A todas las mezdas de con sr 
efectuaron las mismas pruel .os 
todos de ensaye fueron preferente• 
te los de las normas olicialet me.
nas (NOM) y. en su defecto, los ' 
ASTM. Las pruebas que se practic 
al concreto fresco fueron: revenic 
to, peso volumétrico, contenido dr 
(método gravimétrico) y· agua de 
grado. Al concreto cndurec~do se 
cieron las !iguient~·. determuwcr• 
resistencia a compresión y módu 
elasticidad a 28 dJu, y COnUitCió 
secado con 28 dlas en agua y 2¡ 
al aire. los resultados de estos er 
se presefítan en las tabla¡ 4 y : 

CARACTERISTICAS DE LOS 
CRETOS 
El objetivo del estudio consistió 
rificar la influencia que ejercen le 
tenidos de finos de las aren.~ y 
raaerlsticas de las grava¡ sobre t 
piedades de los concretos ensa 
Tomando en cuenta que en es1 
la cantidad de finos totales en , 
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·•eto resullb proportional a los conte
.dos de las arenas, como se muesua 

"" la f1gura 1, las referencias se hacen 
' func1ón de los f~nos de las arenas pa· 
· acihtar la identificación de las mez· 

.• .a~. 

Concretos en est•do fresco 
[n 1• tabla 4 se presentan los resulta· 
do; promedio de los ensayes efecwa· 
dos en los tres laboratorios a los con
cretos en estado fresco. Como se pue
de obs2rvar, las mezclas estudiadas tu
vieron revenimientos que variaron en
tre 9 ;· 10.5 cm; todos ellos quedaron 
en d 1:1tervalo de 10 ±1 cm propues· 
to pora el estudio. 

Daok que el revenimiento se man
tuv<J constante, el parámetro que se 
puedo considerar para juzgar la inlluen-

cia del contenido de finos resulra ser el 
consumo de agua por volumen unita
rio de concreto. A este respecto, en la 
figUia 2 se observa que, independien
temente del tipo de grava empleadA, el 
consumo de agua se manifeslb constan
te para porcentajes de fmos en la are
na de hasta un 1~ y después de este 
valor, dicho consumo se incremenlb en 
forma gradual hasta ser 8'l6 mayor para 
contenidos de f~nos de 19'*. en la are
na. 

Por otro lado, si se comparan los 180 
Kg de agua por metro cCibico de con
creto requeridos en este caso, contra 
los 200 que estima el AO 211.1 1 para 
un tamal\o maximo de agregado de 20 
mm. en mezclas sin aire incluido y re
venimientos entre 8 y 10 cm. resulta 
que las mezclas en estudio necesitaron 

• 

TAO!..~. 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD 
1 

rc.e,·enimiento, 'm 10.5 

"'o;~ •:olumttrico, 
.Jm' 2207 

Va.c:(o~, 0.6 

2 

9.5 
... 
' ., . 

2176 
:Ji: 

1:Fi 

2.4 

MEZCLAS No. 
3 4 

10.0 

2165 

1.3 

1.7 

9.5 

2274 

1.3 

3.0 

S 

9.0 

2270 

0.3 

1.8 

6 

10.5 

2291 

0.5 

3.1 

10W. menos de agua. Esta dism1nución 
se debió muy probablemente a la hnu· 
ra del cemento, que por ser mAs grue· 
10 de lo usual requirió menos agua pa· 
ra producir el revenimiento previSto. 

En relación con el peso volumetrico 
de los concretos estud¡¡dos, en la ta· 
bla 4 y la figura 3 se observa que par4 
contenidos de f~nos de hasta 1~ el pe
lO volumétrico se mantuvo constante 
y que éste disminÜyó a medida que 
aumentaron los linos en las arenas más 
allá de ese valor. Asimismo se puede 
ver que existe ul'lil diferencia de alrede
dor de 80 kg/m1 entre los concretos la· 
bricados con grava caliza y los hechos 
con andesita, a favor de la primera. 

Dada la diferencia tan clara en cuan· 
to a peso volumétrico de estos dos ti· 

7 

10.0 

2258 

0.9 

1.7 

8 

9.0 

2263 

0.7 

1.3 

9 

9.5 

2242 

1.7 i 
" '" 

3.0 ~ 

-=-.· ~~~~---------------------------TASU. S. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO 

PRO?IEDAD MEZCLAS No. 
2 3 4 S 6 7 8 9 

Re;istcntia a 
romvrtsión a 
2E d~•s (f'c), 
kg¡cm~ 

2&3 266 242 279 ~ 283 289 282 -242 213 

Móduio de elasti· 
cid"J: 28 dfas 157318 140369 138284 
(E 1 i<··ícm1 

Cl• u 

Relatión EJ.ff', 9352 8607 8809 

- .. mt:-ac.ción por 
.e:~{.:;, 28 d Ca S

er. :.~ua y 28 d Cai 
,¡ •i'e, 10'6 533 733 759 

t~ .;¡;:~l. lMCYC, VOL. 25. NlJo'IA. 19211-AAY0/~987 

282350 279042 286094 259474 254460 274566 

16904 16587 16829 154!' 16357 16617 

337 443 332 403 448 308 
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Consumo de cemento: JOO% S k&/ml 
T .amu~o mLK.. de ¡r.av.a: :ZO mm 
Re"ttnlmlcnlo: 10 :t 1 c:m 

e Aren¡ de nlennci.l y ar1n ~llu 
X Alen.a y JI'IYI lndciiUc.u 
8 Aten.¡ jRCUIIUQ y JUU c.JUU 

= -

• u 100~--~--~--~----L---~-.--
0 5 10 lO 25 
Contenido de finos en b """'• en 1 

'~·~~----~----~------------------~ F!·:. 2. R.el~eiOn cnue el c:on&cnldo de rlnot de U. &rU\1 y 11 '-Dnwmo d&.a¡y¡ demctcLI en tJ con-
c:~c:,o. 

Pos de concreto y tomando en cuenta 
la simplicidad de la prueba. se puede 
sugerir su ejecución en obr• como un. 
primera medida para discriminar-en¡¡,,_ 
Jos dos tipos de concreto. Un vAlor · 
zonable que se puede considerar con .... 
frontera entre los dos tipo5 de conc~ 
to e5 2250 kglm'. 

El contenido de vado5 de las mez· 
clas estudiadas (figura 4l e5tablecido en 
función cie los volúmenes absolutos de 
los materiales componentes, parece t~ 
ner un comportamiento independien
te del tipo de agregado grueso y del 
contenido de linos en la arena. Los va· 
lores obtenidos resultan ser inferiores 
a los usualmente estimados para este 
tipo de mezclas ~) . 

En reladón con el agua de sangrado, 
en la figura S se "puede observar que las 
mezclas estudiadas Siguen una sola ten
dencia. independientemente del tipo 
de grava utilizada. y que para conteni· 
dos de linos de hasta 1091. el sansrado 
resulta constante y cercano al l'llí. Para 
contenidos linos en la arena mayores 
que 10'l6 el sangrado dl5minuye a valo· 
res cercanos al 1.S'llí para porcentajes 
de fmos de 1~. 

Cabe s.ellalar el comportamiento d~>.. 
crepante de la mezcla labncada con 
arena con 7.7'16 de linot, la cual-tu. o 
un sangrado de tan sólo 1 .8'llí. Esta k 

tuad6n se atribuye a que no obstante 
que la arena tiene relativamente pocos 
fmo5, pane de ellos llenen caracterlstl· 
cas plisticas, lo que les permite retener 
mejor el agua. 

Los resultados •nteriores represen· 
tan una contradoccibn, ya que por una 
pane es deseable limitar el porcentaje 
de lino5 en la arena y por oUA es con
veniente al mismo tiempo tener el mf. 
nimo de sangrado posible. Aparen!~ 
mente la consistencia de la mezcla (r~ 
venimiento) tiene una Influencia mis 
5ignificativa e importante en cuanto Al 
sangrado; pero dado que las mezclas 
estudiadas tuvieron un revenimiento 
poco variable (9 a 10.5 cm~ la infJuen. 
cia del mismo no qued6 totalmente~ 
fmida. Sin emb.lrgo, en la figura 6 se, 
muesua una relación enue el sangrado · 
y el revenimiento. Aunque ésta varió el'· 
un intervalo muy reducido, la figura p 
rece sugerir que seria adecuado limitA 

··.; 
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;zngrado a valores inferiores all.SIJ>. 

n• en estado endurecido 
IJ· ~piedades determinadas a los 

1cretos en estado endurecido se pre
;tan en la tabla S. Estas propiedades 
·, las resistencia a la compresión y el 
·dulo de elasticidad del concreto a 
dias de edad, y la contracción por 
ado después de 28 dlas de curado 
aguo a 23°C y 28 dias de secado al 
, a 23°C y SO% de humedad relati· 

2 300 ~ T tndtncla con ara•a 
• uuu . .--.---.t... . 

-. "' ID lc&/m 1 ... ~ . ~ .. 
~ \Aren¡ de 
~ J 200 f- refortncll 

...._, andc1IU1:.1 
X... •(ltndtncla con araw1 

• o· 
'E 

. X...x 
u 
g 
u 
-¡; 
... 2100 le 

T amaAo mú. de ¡ran: JO mm
Con¡umo do "mento; 30015 k¡Jm1 

RevcnlmlenLo: 1 O .t 1 cm 
-::: 
..: e 
~ 

i 
~ ... 

• Arena de refertncb y aran UUZJ 
X Arena y ¡ray¡ andestllul 
• Ann.a arw:luhlc& y lfiVI caJlu 

2000L_ __ ~·~--L-·--~·---~··--~·----o 5 .10 15 20 • 25 
Contenldo da flno~ en 11 uem, er. 11 

én cuanto a la resistencia a la com· 
;:ór., dado que los consumos de ce
~to y los revenimientos de todas las 
:cizs fueron prácticamente constan· 
. ios resultados alcanzados se pue
'comparar en forma directa; asl, en 
ogura 7 se puede ver que los tipos 
gr3va estudiadas y los diferentes 

1tenídos de finos en la arena no tU'" 
con influencia en la resistencia a la 
;;presión hasta para contenidos de 
os del 10%, en tanto que para por· 
;taJes mayores la resistencia a la 
r~•esión decreció hasta una reduc- .Ft¡"; 3, lnflu1ncla del ,ontenldo d1 finot d1l& artn& en 11 pno volvmiulco del 'oncreLo. 

orden del15\\\ para arenas con 
· ·os. Cabe hacer notar que el 

,,, • .abricado con la arena consi· 
:ada como de referencia siguió la 
o;na tendencia general observada en 
ccncretos con arenas andesfticas. 

Otra forma de tomar. en cuenta el 
xto de los finos de la arena en la re
te>Cia a la compresión del concreto 
<. través de la efiCiencia del cernen
entendida ésta como la relación co

co10 de cemento/resistencia a la com-
esión (figura 8). 

En esta figura se puede ver que para 
·n:cnidos de fmos en las arenas me
·.res que el10%,la re'acit'ln antes men
:-na.da se mantuvo constante en un 
.ior c;c 1.06, en tanto que este valor 
incrementó a 1.23 cuando los finos 

'\¡¡arena llegaron a ser del orden del 
"; ... lo que equivale a tener un incre
cnto del 16'16 en el consumo de ce
ente para igualdad de resistencias. 

En relación con el módulo de elasti
~·-i. er. la figura 9 se puede observar 

: influencia qu~ tuvo el tipo de 
se empleó en la fabricación 

:1 C• eto. Se encontraron diferen-

VISTA IMCYC. VOL 25, NUM. 19VM.'oYOn987 
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ue los módulos ce los concretos ht."
chos con gravti andeslticas y los fabri
cados con gravas calizas, diferenci¡ que . 
corresponde a un incremento del orden 
del80i> en los valore5 alanidos por es· 
tos Cdlimos.. 

Por oua parte, los lin01 de 1&1 -
rw Influyeron en el módulo de elastJ. 
cid&d de los concretos de manera simi· 
lar a como lo hicieron .en la resistenci.' 
a la compresipn. Para contenidos lnft."
riote5 al 10'J!> no existió variaci6n apr~ 
ciable en los valores alcanzados, en tan· 
to que para contenidos de finos en la 
arena del 1~ la disminución en el mb
dulo de elasticidad fue del orden del 
12'K> en relación con los valores alean· 
udos en los concretos hasta con 10'l6 
de fliiOS. · 

Conviene sellalar que, al igual que 
para la resistencia a la compresión, el 
empleo de la arena de referencia con 
1.19& de fmos no cambió el comporta· 
miento del concreto en cuanto a mb
dulo de elasticidad, el cual alcanzó va· 
lores similares a los obtenidos con la 
arena andesltica lavada. 

En la figura 10 se presenta la •elación 
que se manifestó entre el módulo de 
elasticidad del concreto y la ralz cuJ· . 
drada de la resistencia a la compr~~'"'' . 
del mismo. Esta relación alcanzó un v•· ' 
lor medio aproximado di! 9 000 para _1, rs . 
concretos de gravas andesiticas y a<' 
16.500 para los de grava caliza. Conviene 
hacer notar que aunque el tama/lo de 
la muesua es pequei\o, la tendencil e5· 
tá bien definida y la tot.llidad de los re
sultados quedan lucahzados dentro de 
una dispersión de ::: 2 o c!e la tenden· 
cia central. · 

En la contracción por secado, el ti· 
po de grava empleada en el concreto 
tuvo también una influencia notoria; las 
conuacciones de los concretos· con gra· 
va caliza fueron del orden del 60'lr. de 
las alcanzadas en los concretos con 1&1 
gravas andeslticas. Asimismo, los finos 
de la arena. y en particular los fliiOS con 
propiedades pt.\sticas, inlluyeroo tarn· 
bién en forma considerable en las con
tracciones alcanzadas (figuru 11 y 12~ . 

En los concretos con gravu andesi
ticas la contracción se incrementó des· 
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•n valor d~ 533 x 100 con el uso 
arena con 100:. de f.nos no plásti· 

:sta un valor de 759 a 10• con 
1. ..,na de 19% de l&nos, parte de los 
cuales tuvieron propiedades plásti'-lS. 

En los concretos con gravas calizas 
el&ncremento de la contracción con el 
aumento de los linos en la arena no fue 
tao significativo; pasó de un valor de 
332 x 10~ a 448 x 10• al variar el con· 
tenido de finos del 10 al19% respecti
vamente. Sin embargo, fue notorio el 
comportamiento del concreto fabrica· 
do con la arena con 7.7% de linos, par· 
;e de los cuales tuvieron propiedades 
ol~sticas. En este caso la contracción a~ 
canzada resultó ser del mismo orden 
que la obtenida con la arena con 19% 
de f.nos. Conviene sena lar que los linos 
de ambas arenas presentaron propieda· 
des piAsticas similares.· · .. 

Los concretos fabricados con las are
nas andeslticas lavadas y de referencia, 
que no tuvieron l.nos plásticos, presen· 

~E 
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taren contracciones similares a la alean·.;· '----------------------------....1 
-•da en el concreto con arena de 10% •. : 

linos, que tampoco tuvo linos plás·-
- • .. :: 

Fia. 7. Influencia del contenido de finos dt &¡ arcru en la resistencia 11.1 camprcslc)n del con"•· 
lO, 

En la figura 12 se puede observar la~: r---------------------------'"1 
infiuencia que tuvo el contenido de fr·· 
nos plásticos, determinandos en fun
ción de la contracción lineal de los f~ 
nos de la arena, en la contracción por 
s~cado del concreto. Como se obser· 
va la contracción por secado del con· 
cr"'to se incrementó al aumentar la con
tracción lineal de los finos de la arena, 
independientemente del tipo de grava 
util&zada, aunque este incremento fue 
mayor para los concretos con gravas 
andeslticas. 

Las contracciones aquí registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de 26 dlas y se
cado al aire a una humedad relativa del 
50% durante otros 28 dias. De acuerdo 
con la literatura respectiva•, la contrae· 
c1ón alcanzada en estas condiciones r~ 
sulta ser del orden de la mitad de las 
contracciones últimas; por lo que si se 
extrapolaran los resultados en los con· 
-retos con las arenas hasta con 10% de 
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,~,no plásticos y gravas e;~ lizas, se lle
a valore~ de contracoones última.~ 

~ ,.>rendidas entre óOO y 900 x 10~. 
;:ongruentes C?n los valores encontra· Fla. l. lnf1uencl¡ del ~nlcnldo de Hnos de aren¡ en U eflcull del consumo de cemento. 
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA· 
ClONES 
Conclusiones 
Los resultados de lo$ en~yes efectua· 
dos y las consideraciones hechas sobre 
el comportamiento de los concretos 
conducen ~ las siguientes conclusiones: 

1. Para mejorar las propiedades me
cAnicas de los concretos que se ut;. 
lizan en el Distnto Federal, es ne
cesario emplear gravas mAs densas 
y con menos absorción de las que 
actualmente se emplean. 

2. Las arenas andeslticas en uso resul
tan ser las únicas, desde el punto 
de vista económico, viables para la 
labricadón de los concretos en el 
O. F. Sin embargo, es necesario lim~ 
tar la cantidad de linos y muy es· 
pecialmente la de los fanos pl.\stico; 
que contienen. 

J. El tipo de cemento empleado en las 
mezclas puede afectar algunas de 
las propiedades de los concretos. 
Las conclusiones a que se llega en 
este trabajo se refieren a concretos 
hechos con cemento portland tipo l. 

4. Las gravas calizas empleadas tuvie
ron un comportamiento satisfacto- · 
rio en cuanto a todas las propiPda· 
des mecánicas de los concre>to, .. ,. 
tudiados. 

5. El coeficiente voluml!t11co dp "~ 
partículas de grav3 .:ali7.ll triturad.:~ 
prácticamente iull•l a O. JO cor .:. 
jo a mezclas de concreto trabaja· 
bies con contenidos de mortero 
USU.tles. 

6. La proporción en IJ que se comhi· 
naron los tamar,O> de grava (lSCX. 
de 5 a 10 mm y&~% el·· 10a 20 mm) 
se manifestó! vr.:n un ••• ;ranulomt." 
uía adecuad p;.. :• estos materiales. 

7. Desde ei punto de vasta de las pro· 
piedades mec!nic. s del concreto, 
para alcanur lo> mejores resulta· 
dos se requiere limitar los finos en 
la arena a un máximo de 10'llo y ade
mAs la contracción lineal de estos . 
frnos debe ser nula. . . 

B. Debido a que la proporción en que · 
se mezclaron grave y arena se ma~ . 
tuvo constante en todo el estudio, 
la cantidad de finos totales en l~s 
mezclas de concreto resultó pro-
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pordonal a la cantidad de finos en 
las arenas. 

9. E !·requerimiento de agua de mez· 
ciado se manilestó constante para 
porcentajes de finos en la arena de 
hasta 10%; para porcentajes mayo
res. la demanda de agua de mez· 
ciado se incrementó hasta en un ~ 
para contenidos de finos del orden 
del 19%. 

10. Independientemente del contenido 
de finos en la arena, los concretos 
con grava cahza tuvoeron un peso 
volumétrico mayor a 2 250 Kglm 1 

mientras que en los concretos con 
gravas andeslticas el peso volumé
troco fue siempre inferior a este va· 
lor. 

11. La cantidad de vacíos en las mez· 
clas de concreto resultó índepen· 
doente del tipo de agregado grue
so empleado. Las mezclas labríca· 
das con arena andesítica lavada y 
con la arena de referencia tuvieron 
contenidos de aire cercanos al 2')1; 
pero en las mezclas fabricadas con 
arenas con mayor contenido de f~ 
nos los vaclos fueron siempre infe
riores a esta cantidad. 

i 2. El sangrado que presentaron las 
mezclas de concreto varió en for· 
ma inversamente proporcional al 
contenido de finos de las arenas y 
en proporción directa con ehreve
nímiento de las mezclas. Para·mez· 
clas con arena de hasta 10% de r .. 
nos, seria conveniente tener sangra· 
dos máximos del 3.5'!6. 

13. la resostencia a la compresión resu~ 
tó índependoente del tipo de agre
gado grueso empleado y de los fi· 
nos de la arena, cuando el porcen· 
ta¡e de éstos fue onferíor al 10%. Pa· 
ra arenas con mayor contenido de 
fonos la resistencoa decreció. 

14. los módulos de elasticidad de los 
cbñcretos hechos con agregados 
grueso calizos resultaron del orden 
del doble de los obtenidos con gra· 

.. ~vas andesíticas. Los porcenta¡es-de · 
fonos en las arenas onferiores al10'lb 
no tuvieron influencia en el m6du· 
lo de elasticidad alcanzado. El va· 
lor medoo de la relación entre el 
módulo de elasticidad y la raíz cua· 
drada de la resistenaa a la compre
soón resultó ser 16 500 para los con
cretos con gravas calizas y 9 000 pa· 
ra los hechos con gravas andesit•· 
cas. 
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15. La contracción por secado de los 
concretos fabricados con grava ca· 
liza fue del orden del 600\ de la ob
tenida en los concretos con gravas 
andesiticas. Los porcentajes de fi· 
nos en las arenas superiores al100í, 
en especial el contenido de finos 
con propiedades pl~sticas, tuvieron 
una onflucncia determinante en la 
contracción del concreto, incre
mentándose ésta con el porcenta· 
je y las propiedades plásticas de es· 
tos finos.· 

16. La contracción por secado, después 
de 28 dias de curado húmedo y de 
otros 28 de secado al aire con una 
humedad relativa de 50%, en con
cretos can porcentajes de finos en 
l~s arenas inferiores al10%, resultó 
ser de 332 x 10• para los concre
tas can gravas calizas y de 533 x 
10• para las de gravas andeslticas. 

necomendaciones 
Lo evaluación de los resultados de los 
ensayes conduce a plantear las siguien-
tes recomendaciones: · 

Para obtener un concreto de calidad 
saustactoria para fines estructurales, se 
requiere seleccionar con precaución las 
características de las materiales compo
nentes. 

En cuanta a los cementos portland 
se puede emplear cualquiera de las ti
po5 usuales(!, 11. 111 y V) con talque sea 
congruente con los fines a los que se 
desune la estructura. Can respecto al 
cementa partland-puzalana, se halla en 
cursa de rev1sión la norma NOM C·2 
can ob¡eto de incluir un tipo denami· 
nado PUZ·1, el cual se debe campar· 

tar en su desarrollo di!' resistencia co
ma el cemento portland tipo 1. 

Las gravas deben proceder de una ~ 
ca sana, preferiblemente con densidad 
superior a 2.6 y absorción na mayor al 
2'l'. Si las gravas se obtienen por un~ 
ceso de trituración conviene verificar 
que la forma de las partículas sea tal. 
que su coefioente volumétrico resulte 
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo
metria adecuada para fabricar concre
ta con tamai'ta máximo de 20 mm. 
cuando las gravas de S a 10 mm se 
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro
porción de 3 S a 6S%, respectivamente. 

Las arenas que se utilicen para la fa· 
bricación de los concretas pueden ser 
de naturaleza andesltica, pero se debe 
verificar que el porcenta¡e de los finos 
que contenga sea inferior al10% y ade
más que estos fanos no tengan propie
dades plásticas. l.N loma de medír la 
plasticidad de los finas puede ser la 
prueba de contraccibn lineal, la cual de
be conducir a valores de 0% cuando la 
arena está exenta de finos plásticos. 

Dada la buena trabajabilidad que 
mostraron las mezclas con revenimien
tos de 10 cm, se sugiere emplear este 
valor como máximo nominal, con una 
tolerancia de ±2.5 cm. En caso de re
querir una mezcla más Huida se puede 
adicionar en obra un aditivo fluidilicante 
·que permita incrementar ese reveni
miento. Como medida de control y 
aceptación del concreto en su estado 
fresca se recomienda realizar, adiciona~ 
mente a la prueba de revenimiento, la 
determinación del peso volumétrica, 
cuyo resultado permitirá distinguir si el 
concreto se fabricó con agregados den-

sos o lageros. Un valor min~o. "'t:)· 

ta caracterisuca en el concretv ""· .. truc · 
wral puede ser de 2 250 kg¡m'. 

Tomando en cuenta el comporta· 
miento de los concretos con agregados 
gruesos calizos, se puede esamar que 
el m6dulo de elasticidad de los mismos 
a los 28 días tendr~ un valor mlnimo de 
14 500 fe y. que la contracción por se
cado última será inferior a 900 x 10•. 
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS ·DE LOS AGREGADOS EN EL 

COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

Carlos Javier Mendoza E. 

Introducción 

En una mezcla de concreto los agregados constituyen cuando menos tres 
cuartas partes de su volumen total, por lo que la calidad de éstos tie
nen una importancia definitiva en la re~istencia, durabilidad y comport~ 
miento de las estructuras construidas con ellos. 

Por otro lado, los agregados son más económicos que el cemento, por lo 
que resulta ventajoso usar la mayor cantidad posible de ellos, a parte 
de que el empleR.de volúmenes importantes de agregados da al concreto ma
yor estabilidad:volumétrica y durabilidad. 

·~·· 

Influencia de la forma y textura del agregado en la trabajabilidad v 
resistencia 

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia 
considerable en la resistencia del concreto, particularmente en la resi~ 
tencia a flexión y son particularmente significativas en los concretos de 
alta resistencia. 

La contribución de la forma y textura~de) agre9ado grueso en el desarro
llo de la resistencia a compresión del concreto no se conoce, pero posi
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesión más 
grande entre las partículas y la matriz de cemento. De igual forma, una 
superficie de contacto más grande en los agregados angulosos significa 
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se h~ 
ce una estimación cuantitativa de la anon'!ra en que la forma, la textura 

·! 

_ ..... 
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superficial y el módulo de elasticidad del agregado afecta a las resis
tencias a flexión y compresión del concreto. 

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto significativo en el 
requerimiento de agua de mezclado, ya que estas propiedades se pueden e~ 
presar en forma .indirecta en función del porcentaje de huecos que quedan 
en la arena en condición suelta. La influencia de los huecos entre las 
partículas del agregado qrueso es menos definitiva en el consumo de agua, 
sin embargo, la forma del agregado grueso, y en particular el ag~gado 
grueso lajeado, tiene un efecto considerable en la trabajabilidad del con 
cr·eto. 

La influencia de las propiedades de los agregados en :la trabajabilidad d~ 
crece con el consumo de cemento y posiblemente desaparece cuando la rela
ción agregado/cemento es del orden de 2.5. 

La influencia en la granulometría en la segregación es importante, pero 
esta depende mayormente del método de manejar y colocar el concreto. 
También el empleo de agregado grueso con peso específico muy: diferente. del 
que tiene el agregado fino aumenta la tendencia a la segregación. 

Las propiedades físicas del agregado fino, especialmente el más pequefto 
que la malla #100 (150 um), puede afectar el sangrado del concreto. 

La forma del agregado influye en la borrbeabilidad de una mezcla,en general 
son preferibles arenas :-.1t· , a les y gravas redondeadas a los agregados trj_ 
turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa
ra ser borrbeada con una con.:;inación apropiada de fracciones de agregados 
triturados. 

Si la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es
tar totalmente saturados aún cuando estén completamente humedecidos. Cuan. 
do se aplica la presión en la línea, el aire en estos vacios se contrae 
y el agua se introduce en los poros, dando como resultados que las 
mezclas sean más secas y poco manejables. Si se suspende el 
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borrbeo y se 1ibera la pres1ón, se libera t.arrbién el agua de los a¡~rega

dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, fo~ndo.un tapón cuan
do se reinicia el bombeo. 

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del 

concreto 

L~ resistencia a compresión del concreto no puede exceder a la del a~re

gado con el que se fabrica •. Sin embargo, la resistencia a compresión 
1 

del agregado tal como se encuentra es difícil de determinar y la infor-
mación requerida tiene que obtenerse através de pruebas indirectas: re
sistencia a compresión de ~uestras labradas de la roca, valor al aplas
tamiento del agregado grueso, o comportamiento del agregado en el concre 
to. 

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con 
el agregado que. se pretende usar y compararlos con la respuesta de otros 
concretos de calidad conocida. Si el a¡lregado bajo ensaye conduce a una 
resistencia a compresión más baja que la del concreto de referencia, y 
en l'larticular si numerosas partículas indirviduales de agregados aparecen·.~ 

fracturadas despues ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del 
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor 
poró, por tanto, tales agregados solo deben usarse en mezcla de baja re
si s tencia. 

un~ rPsistencia inadecuada del agregado representa una limitación ya aue 
las propiedades del agre~ado tiene cierta influencia en la resistencia 
del cr. .creto, aún cuando sea suficientemente r.esistente para no fractu
rarse prematuramente. Si se comparan..concretos hechos con diferentes 
agregados se puede observar que la influencia del agregado en la resiste!!, 
cia ~el concreto es cualitativamente la misma, independientemente del 
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre
sión o tensión. Es posible que la influencia del agregado sobre la res1~ 
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecánica del · 
agregado sino también, y en grado considerable, a sus características de 
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absorción y adherencia. 

En general la resistencia y elasticidad del agregado depende de su com
posición, textura y estructura asi, una bajaresistencia se puede deber 
a una debilidad de los granos constituyentes,a que los granos,-no obstan 
te de ser suficientemente resistentes, no están bien ligados o cementados~ 

El módulo de elasticidad del agregado. aunque se determina rara vez, no 
deja de tener importancia, ya que el módUlo de elasticidad del concreto 
es más grande a medida que mayor es el módulo de elasticidad de los ag~ 
gados constituyentes. El módulo de elasticidad del agre9ado afecta tam
bién la magnitud de la deformación diferida y de la contracción que puede 
presentarse en el concreto . . . 

Por otro lado, el agrietamiento vertical'de un especimen sujeto a compt~ 
sión uniaxial comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de la 
carga última. El esfuerzo al que se forman las grietas depende en ~ran 
parte de las propiedades del agregado grueso: gravas _lisas conducen al 
agrietamiento a esfuerzos más bajos que los requeridos con rocas tritur! 
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia mee[ 
nica está influenciada por las propiedades de la superficie-y, en cierta 
manera.por la forma del agregado grueso. 

Las propiedades de los agregados afectan la carga de agrietamiento en 
compresión y la resistencia en flexión de la misma manera, por lo que la 
relación entre las dos cantidades es inde¡:~nc'-;ente del tipo del agregado 
usado, fig l. Por otra parte la relación entre las resistencias a fle
xión y compresión depende del tipo de agrega~--. grueso, ya que las propi!_ 
dades del agregado, especialmente su ~extura superficial, afectan la re-

sistencia última en compresión mucho menos que la resistencia en tensi6n 
o la carga de agrietamiento en compresión, fig 2, ref 1. 

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto 
varía en magnitud y depende de la relación agua/cemento de la mezcla. 
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Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de agregados tri 
turados ha dado como resultado resistencias hasta 38 por ciento superio
res que cuando se emplean gravas redondeadas. Con incremento en la rel.! 
ción agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente ~ 
bido a que la resistencia de la pasta misma es determinante, y a- rela
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas. _ 

la influencia del agregado en la resistencia a flexión parece depender 
también de la condición de humedad del concreto en el momento del ensa
ye. 

Influencia 'de los agregados en el módulo de elasticidad del concreto 

las propied-ades de los agregados tanóién influyen en el módulo de elasti 
cidad del concreto; mientras más alto sea el módulo de elasticidad del 
·agregado, mayor será el módulo de elasticidad del concreto. La fonma 
de las partículas de a~regado y sus caracter{sticas superficiales pueden 
influir también en el valor del módulo de elasticidad del concreto y en 
la curvatura de la relación esfuerzo-deformación. 

--'¡>;; 

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de 
cemento y agregado, cuando están sujetos a esfuerzos en forma individual 
presentan una relación esfuerzo-deformación sensiblemente lineal. lar~ 

zón para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto) 
se debe a la presencia 1e interfases entre la pasta de cemento y el agre
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido 
a que las grietas se desar~llan progresivamente en las interfases, hay 
un incremento progresivo en la intensfáad del esfuerzo local y-f!n la mag... 
nitud de la deformación, por lo que la deformación se incrementa más rá
pidamente que el-esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-defonaa
ción se hace cóncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plástico. 

la relación entre módulo de elasticidad y resistencia depende también de 
la proporción de la mezcla {el agregado por lo general tiene un módulo 

.; 

.1 

-. 
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mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma
yores {m~ores resistencias) el módulo se incrementa más ripidamente que la 
resistencia. Esto se muestra· en la fig 3, la cual tll!lbién da resultados pa

ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. El módulo de elas
ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la_res1stenc1a 
en la misma proporción y su valor está entre 40 y 80 por ciento del m6dulo 
del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado que el 
módulo del agregado ligero difiere poco del m6dulo de la pasta del cemento, 
la proporc16n con que se encuentra en la mezcla no afecta al módulo de elas
ticidad de los concretos de agregados ligeros. 

Influencia de los agregados en la contracción 

Los agregados restringen la contracción que se puede presentar. El tamaño 
y granulometria del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de 
la contracción, pero un agregado mis grande permite el uso ·de mezclas mis 
pobres y origina, por tanto, una contracción menor. 

Similannente, para una resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad 
contiene m&s agregado que uno de alta trabajabi lidad hecho con agregados del 
mismo tamaño y, cano consecuencia, la primera mezcla presentará una contrac
ción más pequeña. 

La influencia combinada de la relación agua-cemento y contenido de agrega
do puede presentarse en una gr!fica; esto se hace en la fig 4 pero debe 
recordarse que los valores de contracci6n dados son solamente típicos para 
el secado en climas templados. 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado df' restric
ción ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen &41na contrac
ción un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio ~or 
que la que penni ten los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en 
el agregado reduce su efecto restrictivo en la contracción, y dado que la 
arcilla misma está sujeta a contracción, la presencia de arcilla en el re
cubrimiento de los agregados puede incrementar la contracción hasta en 70 
por· ciento. 
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Dentro del intervalo de agregados nonnales hay una variación considera
ble en la contracción, fig S. El agregado natural comün no se contrae 
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones 
por secado de hasta 900 x lo-6, similar a la contracción que presenta el 
concreto fabricado con agregados sin contracción • Las rocas que prese~ 
tan contracciones usualmente tienen alta absorción y este hecho debe 
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relación con 
la contracción. 

El agregado ligero usualmente conduce a contracciones más grandes que el 
agregado de peso normal, debido principalmente a que e·· agregado, t~ 
niendo un módulo de elasticidad más bajo, presenta menos restricciones 
a la contracción potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige
ros que tienen una proporción importante de material más pequeño que la 
malla 200 (75 ~) tienen una contracción aun más grande, dado que la 
finura conduce a un contenido mayor de vacios. 

'• El contenido de agua de una mezcla de concreto afecta la contracción por 
·¡71 -

que reduce el volumen de los agregados que la restringe, siguiendo la 
tendencia mostrada en la fig 6, pero el contenido de agua por si mismo 

,,J 

se·piensa que no es un factor determinante. 

Efecto del agreaado en la deformación diferida 

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no está sujeto 
a deformación diferida, por lo que es ral•·n"··le suponer que el origen de 
la deformación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 
influyen en la deformación diferida del conc.-eto a través de un efecto 
de restricción, similar al que se presenta en el caso de la~ontrac
ción y dependiente de algunas propiedades físicas de ··as rocas de las CU.!. 
les provienen. 

Debido a la gran variación de los agregados dentro cualquier tipo miner.!. 
lógico y petrográfico, no es posible establecer de una manera general la 
magnitud de la deformación diferida del concreto hecho con agregados de 

20 

\ 
< 



• 

diferentes tipos. Sin embargo, los datos de la fig 7 son de importancia 
·considerable; después de 20 años de conservados a una humedad relativa 

de so por ciento, el· concreto hecho con areniscas presenta una deforma-
. ción diferida más del doble de la obtenida con calizas. Una diferencia 

aún más grande entre la deformación diferida del concreto hecho-con dife 
rentes agregados fue encontrada por RÜsch et al, después de 18 meses ba
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la máxima deformación 
diferida fue cinco veces el valor mínimo; los agregados en orden crecie~ 
te de deformación diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani
to; y arenisca. 

El agregado ligero merece atención especial porque la opinión generaliza
da sugiere que su uso conduce a deformación diferida sustancialmente más 
alta que la alcanzada con aaregado de peso normal. Trabajos recientes i~ 
dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal ·y ligero 
en lo que se refiere a la deformación diferida y que la deformación dife 
rida más alta de los concretos ligeros refleja ·solamente el módulo de 
elasticidad más bajo de los agregados. No hay diferencia en el comporta 
miento inherente al hecho de que los agregados estén o no cubiertos o a 
que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no si~nifi 
ca que todos los agregados conducen a la misma-deformación diferida. 

Como regla general se puede establecer que la deformación diferida del 
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente la 
misma que la del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante 
en cualquier comparación que el contenido de agregado no difiera mucho en . -
tre el concreto de agregado ligero y el concreto de agregado normal). 
Más aun, siendo la deformación elástica de los concretos con agregados lJL 
geros mayor.que la que tienen los concl"etos ordinarios, la relaeión defor.. 
mación diferida a deformación elástica es más-pequeña para los concretos 
de agregados ligeros. 

Características de los concretos comunes en el Distrito Federal 

21 

---



• 

4. Las expresiones que correlacionan la resistencia a tensión por fle
xión con la resistencia a compresión son las siguientes: 

Concretos con grava y arena andesftica 

kg/~ 

concretos con grava ue basalto .escoreiceo y arena andesftica 

ff=2.qf~' kg/crD2 

5. Las expresiones para determinar e~ módulo de elasticidad a partir de 
la resistencia a compresión son: 

concretos con grava y arena andesitica 

E " 8500 .ffi e , 't e • kg/arf 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesitica 

Ec • 11000 ~f~ kg/an2 

.. 
,, 

6. La relación de Poisson para concretos andesiticos ensayados a 28 días 
de edad, var{a de 0.25 para una resistencia de 100 kg/cm2 a 0.35 pa
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresión. Un valor medio de 0.30 
se recomienda tomar para la mayor parte de las resistenci ,s ··iUales. 

7. El módulo de rigidez por cortante para concretos andesitícos se puede 
= -calcular con la expresión: 

G " 3300 ~f~ kg/aw2 

estando G y f ~ expresa dos en k g/ cm2 

' 
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Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal están fabrica
dos con gravas y arenas ~e origen .piroclástico (gravas y arenas ende
siticas y basaltos escoreáceos) las cuales son relativamente ligeras y 
muy absorbentes. Esta situación ha dadO como consecuencia que las pro
piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de las-conside
radas como comunes. En la tabla 2 se presentan los valores alcanzados 
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos consider~ 
dos como comunes, ref 2. Como resultado de· ese estudio se alcanzaron 
las siguientes conclusiones: 

l. El empleo de agreg'l.dO!: de baja densidad y alta absorción en la fabri
cación de :oncretos, conduce a obtener concretos con deformaciones 
mayores que las usuales. 

2. Los concretos fabricados con grava de basalto escoreáceo presentaron 
incrementos de resistencia más grandes respecto a la alcanzada a los 
28 días en relación con los incrementos observados en·los concretos 
fabricados con gravas andesiticas. 

En cuanto a las arenas, los mayores incrementos se alcanzaron en los 
·concretos fabricados con las arenas con menor contenido de polvos. 

3. Las expresiones que correlacionan la resistencia a compresión a una 
edad cualquiera con la alcanzada a los 28 días se indican a continua 
ción: 

Concretos con grava y arena andesíticas 

f - t 
e - 8.4 + o. 7t f' e , kg7cm2 

concretos con grava de·basalto escoreáceo y arena andesítica 

f - t f' • kg/Cll2 
e - 9.3 + 0.67t e 
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B. La deformación unitaria correspondientes al esfuezo máximo (t
0

) va
ria con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del 
concreto. Valores representat;vos de este C0111port11111iento. COrrt'~

pondientes a resistencias a compresión entre 200 y 300 kg/arf pue

den ser: 

Concretos con agregado andesíticos 

t
0 

~ 0.004 

Concretos con agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesf
tica 

t
0 

= 0.003 

9. La curva esfuerzo-deformación se puede obtener con la expresión 

2f' & 

f • e ¡ kgla.2 
e .. t 11 + (~)21 

o &o 

ero la que· los valores de f~ y t
0 

se seleccionan de acuerdo con las , 
características de los concretos 

10. La contracci6n por secardo registracia fue inversamente proporcional 
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directaDI!nte proporci.!!. 
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El tipo de agre 
gado grueso tantliér. tuvo influencia, presentando menos contracción . 
los concretos hechos con grava.de basalto escoreáceo. 

11. La contracción por secado a cualquier edad se puede estimar con las 
siguientes expresiones: 

Concretos con grava andesftica y arena andesftica con exceso de pOlvos. 

1300 X 10-6 
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concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

to. 71 ' x 10-' t .. --=:...,,........,,...... 1300 
t 10 + t0.71 

-
concretos con grava de basalto es~oreáceo y arena andesítica con e~ 

ceso de po 1 vos 

t0.84 
t = -~.,......,....- 1100 X 10-' 

t 16 • to.s4 
concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesftiea con po 
cos polvos 

Los valores determinados con estas expresiones habrán que afectarlos 
por los factores de corrección para tomar en cuenta las caracteri'sti 
cas del material y las condiciones del medio ambiente. 

12. La tendencia al agrietamiento, medida como la presencia o ausencia 
de grietas, depende no solamente de la contracción potencial sino tam 

· bién de la deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de 
restricción a la deformación, lo que puede conducir al agrietamiento. 

13. El coeficiente de deformación diferida resulta mayor para los conc~ 
tos más rígidos (mayor módulo de elasticidad), por lo que las defor
maciones totales, Le' .·¡endo deformaciones instantáneas y a largo pl!. 
zo, vienen a ser del micmo orden, independientemente del tipo de agre 
gado grueso utilizado. 

14. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos 
finos, incrementa notoriamente el coeficiente de la deformación dife
rida. 
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15. El coeficiente de la deformación diferida en condicion ~stánddr pd
ra cualquier edad (en dfas) se puede determinar con las si~ientes 

expresiones: 

concretos con grava.andesftica y arena andesftica con exceso de pal 

vos 

t0.60 
ct • ---=--.,_.,6 =-

lO + t0' 0 5.65 
-. 

concretos con grava andesitica y arena andesftica con pocos polvos 

to.ss 
Ct " o 55 3.12 
.. ll+t" 

concretos. con grava de basalto escoreiceo y arena andesítica con exc!_ 
so de polvos 

7.14 

. ' 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesitica con poco~ 
palvos 

21 + t 0·66 3.88 

16. La defonmaci6n diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y 
en ocaciones la distribución de esfuerzos¡ sin embargo. afecta poco 
la resistencia última de los elementos estructurales y ayuda a la ~ 
levdci6n de esfuerzo originados por contracciones. cambios de tempe
ratura o movimiento de los apoyos~ _ 

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito 
Federal 

Conocidas las características y deficiencias de los concretos utilizados 
comúnmente en la ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas 
correctivas a h práctica usual. sobre todo si se toma en cuenta el com-
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portamiento poco favorable de algun~s estructuras de concreto_durante 

los recientes sismos. 

En relación con los materiales pétreos se buscará, por una parte, em
plear agregados gruesos que presenten la mayor densidad posible-y agre
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el 
punto·de vista económico. Estas dos características conducirá a obtener 
concretos, para una resistencia dada, .con mayor m6du1o de elasticidad y, 
por tanto, con menor deformación instantánea, menor contracción ,por sec~ 
do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformación diferi 
da. 

En cuanto a las mezclas de concreto,se emplearán aquellas con mayor cont~ 
nido de agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo 
anterior conducir1a, por una parte, a menores consumos de agua los que a 
su vez se traduce en menor contenido de vados y por tanto mayores resi!_ 
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, así como menor 
deformación diferida. 

Para satisfacer estas recomendaciones se pueden sustituir las ~ravas and~ 
siticas y las de basalto escoreáceo por otras trituradas de origen cali
zo o de basalto sano y denso. Estas pueden alcanzar densidades superio
res a 2.6, en comparación con 2.3 que tienen las .andesíticas o 2.0 los 
basaltos escoreáceos. 

En cuanto a la arena andes1tica es dificil sw:tituirla por otra de mejo
res caracter1sticas que se encuentre a distancias razonables de la ciudad 
de México, por lo que será necesario seguirlas ·:m~pleando, limitando el 
contenido de polvos de las mismas. U~alor 11mite deseable en-el conte-
nido de polvo podría ser 5 por ciento. 

En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se deberá limitar el reveni
miento a 10 cm y las relacione~ ~rena/agregados totales a valores no supe
riores 0.45, en volumen absoluto. 
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En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una nrena con densl 
dad de 2.4 y 5 por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes pará~ 
tres, ref 3: 

Peso volumétrico 
Módulo de elasticidas 
Contracción por secado última 
Coeficiente de deformación 

2260 kg/m3 

14100 ~ en kg/cmZ 
900 X 10-6 

diferida última 2.4 

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener parámetros 
del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a aque
llos considerados como comunes. 

Referencias 

l. Neville, A.M. "Properties of concrete• Pitman Publishing LTD, London, 
1975 

2. C.J. Mendoza "Propiedades mecánicas de los concretos fabricados en 
el Ditrito Federal" Informe 495, Instituto de Ingeniería, UNAM, 1985~ 

3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor
zadas de concreto" lnfonne Interno, Instituto de Ingeniería, UNAM, 
1985 . 
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TABLA l. VALpRES RELATIVOS PROMEDIO DEL~EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE.LOS 
AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO (KAPLAN) 

Efecto relativo de las propiedades de los 
Propiedades· del ~g~gados nor cien1:0 
concreto Fonna Textura supe.r. Módulo de. 

ficial elasticidad 

Resistencia a flexión 31 26 -43 

Resistencia a compresión 22 44 34 

Los valores representan la relación de variancia debida a cada propiedad 
a la variancia total obtenida para las tres características de los agre
grados en pruebas realizadas sobre tres mezclas hechas con 13 agregados. 

:~ 
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TABLA 2. COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS COMUNES Y LOS 
QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO.FEDERAL 

Basalto 
Características Comunes Andesítica Escoreáceo Ca 1 izas 

Resistencia a 
2.5[fr tensión l.9fr 2.1 ~f~ -

Módulo de e.la~ 
14900~ asooft'r 11000 ¡r 14001l.¡;r ticidad 

Relación de 
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 ' - -
Módulo de -

rigidez 6500~ 33oo.fr - -
Deformación uni" · 
taria al esfue!: 

0.003 ' zo máximo 0.004 0.003 - ... 

Contracción por 
800 X 10-6 1300 X 10-6 1100 X 10-6 900 X 10-6 secado última 

Coeficiente de de 
formación di feri:' 
da última 1.30- 4.15 3.12 X 5.65 3.88- 7.14 2.4 
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agregaco en la contraccf6n (ref 1) 

Ftg S. 
.... -

Contracción por secado de concretos ~chos con las mismas 
proporciones en la mezcla,pero con diferentes agregados, 
almacenados al aire a 21" t y una huaedad relativa de SO 
por ciento (ref 1) 
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Fig 7. Ceformaci6n diferida de concretos de las mismas proporciones 
pero hechos con diferentes a;regsdos, cargados a la edad de 
28 d!as y almacenados en aire a 21• C y a una h~dad relati 
va de SO por ciento ( ref 1) - · 
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1 11 • - -F L E X l O N 

1.- HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA. 

AJ EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION. 

-
Bl LA DISTRIBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARÍAS LONGl 

TUDINALES EN LA SECCION TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -
ES PLANA Y POR LO TANTO SE CONSIDERA QUE EXISTE ADHt 
RENCIA PERFECTA ENTRE EL CONCRETO Y EL ACERO . 
. . 

A 
1 \ 

1 \ 
1 \ 
1 \ 
1 \ 
1 \ 

lt 1 \ 
1 \ 

1 \ 
1 s ... , \ 

__ ;:.:·~·:: ___ ~ ~) 
•~• 1~ 0"' ~' 

= -

T 
•J 
..t_ 

Cl LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESJON -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES: 

E c., .. r~ o. ooJ 
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DJ LA DISTRIBUCION DE ESFU[RZOS EN EL CONCRElO Y EL . 
ACERO CUIINDD SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN 

fe 

f'c 

-r--~~~~--------tc 
E.cu • O.Q03 

CURVA TIPICA DEL CONCRETO 
EN-COMPRESION. · 

f*c r-····- --l 
i ......... , 

fs 

fy 

_y._...J _ __j., _____ é 11 

Ey • o.oo2. 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENSJON, 

-··--- , ____ j_ -~ - -~:.N~ - -·· ... - .. ·- ___ :_. 
a • o.ac 

j 
---~& 

~ EQUIVALENTE 

f*c = 0.8 f'c 

si f*c ~ 250 Kq/cm2 

f"c = (l. 05 -~*e ) f*c si f*c > 250 ·Kq/cm2 
1250 
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CARGA P 

4 

GRAFJCA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACE~O DE -
REFUERZO. 

p p 

--

----------·· APLASTAMIENTO 

CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

FLUENCIA DEL 
REFUERZO 

DEFLEXION A 



CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEX'ION DE UNA SECCION RECTANGULAR . 
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO <R.C.D.F. -
1987). 

1) SECCION DE CONCRETO SIMPLE 

f'c: - 200 

f*c: - 160 

f•c .. 136 - 19.80 .... f! = 60 

:U E • 113,137 

1 2.5 1 
Es • 2 X 10

6 

;'&= 0.'1 
,._ e= S()OOVlr' 

·~', 

Al CALCULO DE MR 
... Jl ¡.,.. :. l. 'f v.rr 

1t = MRc 
I 

MR = 19.80 (25 X 602) • 297,000 Kg- cm 
6 

MR = 2.97 Ton - M 

t = . ft = 19.80 = 0,00018 
E 113,137 

~ = L =L.. o.ooo18 =0.6 x 1o-s 
e h/2 30 

• 

Rg/c:m2 

Kg/cm2 
Kg/cm2 

Rg/c:m2 

Rg/cm2 
Rg/cm2 

'· 

5 
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2> SECCION SIMPLEMENTE ARMADA CSUBREFORZADA> 

_: l . __ ··- _ ~I. ,__.:~¡...J•ab_f_é --~-~ 
1 

- r.Aei':J L 

( riGt.Jt:::A 
• 

f 
1 

Al CALCULO DE MR 
' . 

SE SUPONE C•l7.oo 

a ~ O.S x 17 • 13.60 

&s ~ ~ ~cu - Ecu = (SS 0.003) - 0.003 • 0.0067 
e 17 

és = o. 0067 > é' d 9 /$.e· f.JI 
0.00.5 

---i 1--

A ~-""· ·- ---
. 

o.~<:~~ 

FALLA DUCTIL 

e · abf"c .. 13.60 x 25 x 136 • 46,240 Kg • 46.24 Ton. 

T =- Asfy • 11.60 x 4000 • 46 400 Kg~C 

HR = Toz; ., T (d- .!!. ) = 46,400 .(55-13. 60) "' 2' 236 ,·4B.o Kg -crn_ · 
2 2 

HR = 22.36 Ton-m 

MR = 22.36 X 0.9 = 20.12 Ton-n? 

Bl CIII.CULO DE JI (e v~~:vA-rue.o) 

r¡i ~ écu= 0.0030 = 17.6Sx 10-S rad 
. e 17 "Cm 

6 



3l SECCION SIMPLEMENTE ARMADA CSOBREREFORZADAl 

Al CALCULO DE MR 

As = 30.00 em2 SeGC.\O..J 2.& X 60 

-· 
SE SUPO~ES e '" 3S. 7 

a ~ O.Be • 0.8 x 35.70 • 28.56 cm 

és = ( d éeu 
.e - écu • SS 0.003 - 0.003 = 0.0016 < ¿y 

3"5":'70 .. 

~GO~ 

____ E. N. 

O. O::J.'(P~ ----¡·-,--·-

FALLA FRAGIL 

e • abf"c = 2B.S6 x 2S x 136 = 97,104 Rq 

T = As€s E= 30 X 0.00162 x 2 X 106 • 97 200 I<q 

NO FLUYE J:L 
ACERO 

MR• Tz ~ T (d-.!) • 97,200 (SS-· 28.S6) • 3'9S7,964 Kq- GI'Y) 
2 2 

MR = 39.58 To_n-h'l 

MR = 39.58 X 0.9 = 35.62 Ton-m 

B l CALCULO DE ~ C 'oRvt~-rureA) 

~=~u= 0.003 = 8.40 x lc-5 rzJd {m 
e 35.70 /& 

7 



~> SCCCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA> 

1 ---. p¿zz ZZII 
.a.'s 

50 60 

5 
As rz zz:nza 

1 
25 

DATOS: 

As • 30 cm2 

As = 10' cm2 

B> CALCULO DE MR 

SE SUPONE C = 29.4 

a - o.ec - 23.S2 

fs =e- d' Ecu • 129.4-Sl o.ooJ. o.oo249) fy • o.oo2 
e 29.4 f'\.IJ'/~ ~ Cl)~o~,pr¡;:SrO~ 

é.s = d[eu -Ecu • SS 0.003-0.003,. 0.0026l)f)'~~002 
i' 27:"4 ofo\.\1 "\E. t!fll ._ ~JSI O ..t 

o.oo1'4q 
_______ é.N. F6.\.LA ouc."T 11. 

D.OOZ4óf 

el = abf"c = 23.S2 X 25 X 136 a 79 968 Kq 
~ -

C;¿ = A'sfy = 10 X 4000 -40000 Kg 

e = C¡ + c2 = 79968 + 40000 - 119,968 Jtq 

T = Asfy • 30 X 4000 • 120 000 Kq ~ ~ 

8 



.. 

MR = e, Id - a) + C¡ (d-d 1 ) 

I 
MR • 79,968. (55 - 23.52) + 40000 (55-5) 

MR • 5'457,816 Kg-c.~ 
MR .. 54.57 Ton_w. 

MR = 54.57 X 0.9 "' 4 9 • 11 Ton -""" 

Bl CALCULO DE ·~ 

~ .. é cu .. o. oo3 = 10.20 x 1o:-5 rad /c.'V'I\ 
e· 29.40 

" .~ 

"- - . 

9 
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• 

F A L L A B A L A N C E A D A 

~cu=O.OOl l 

L----' - - - ·- - -· -- -- "----=---
+~ 

SECCION SUBREFORZADA As~ Asb 

SECCION SOBREFORZADA As ) Asb 



r· 

t 
; 

1 

-A~ rn¡ 0 .. ,., e,..,= ··r.N..,...."' ,,: :=..:;, ,, •r-=- • · -_,..,. .. -""~ _...._'- r. """~ ~..-,.; .' ,...__ .... · ... _..,..-...,¡ __ ._,_-

As6 "'ti 

:k -
b 1 

-1 

~~ 

~L:r·-·••--.·•· ,. ·=,., ,:;;;;- -/ ....... '.:; ··-- .'"\-,::) 

Cclll =0. 003 rc 
1--1 ¡.-... -~ 

• • 
:r· 
~l. •-··· ab b f'í: 

Asb fy 

¡es,.~ 

P.ó • Asé. 
. óJ 

r-r --
o. a Ct. /, f"c = ?.6 l, d fY 

Ch : .P.& ódfY 
o.e .6ft: 

- ~ dfr 
a. s f"'c:; 

o. at:?a = ..c..J¿_ 
éy +o.ooa d 

o.aos ~ ~ d-Fy 
o.a f"c.J 

o.oo3 
e y -ro.~ 

?6 = !P. !3 Fé d>OOO ~ -

fy +r+r;e?OO 

-fy +-6000 ... 
TY 

JI 



5) SECCION BALANCEADA 

A> CALCULO DE MR 

• 1:i. • 4000 .. 
Es 2x1o 6 

0.002 

DE LA FIGURA 
.E • ci e = a écu 
écu é.cu+!• o écu + ~s 

o o 

e • 55 x Oo003 = 33.00 cm. 

0.003+0.002 

a • 0.8c • 0.8 (33) • 26.40 cm 

LA FUERZA DE CDMPRESION ES 

e~ abf"c • 26.40 x 25 x 136 • 89,760 Kq 

POR EQU 1 LI BRI O 

T = e -~ Asb fy • 

Asb = 89760 • 22044 -··---4000 

MR = cz = e (d - al 
2 

89,760 

< > 
cm2 

< 

As 

As 

MR = 89760 (55 - 26.40) = 3'751,968 Kq- cm 
2 

MR • 37.52 X 0.9 = 33.77 Ton-M 

B> CALCULO DE IP (c:uRv~"TVtt.4) 

12 

0.003 
33.00 

• 9.09 x lo-5 

(~ALLA DUCTIL) 

(FALLA FRAGIL) 



M { 1óN-m) 

f'= 0.0~/S 
~'·0.0078 

.f'=0.0~/8 

f'"" ;P¿," o. oo~ 

~ -

/f'e515n=NCIA t' Cl!~~ -
r~A~ OpreNIOAfJ EN 
L.05 ~!t?P'-06 Atvr~~/0• 
~EG. . 

.,.__: ____ ----------------
9(r~) 

13 
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RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
( RGOF-Sr) 

ll ;REFUERZO MINIMO 

l. 1) MR .~ l .• S Mac¡ 

-Mag • ffi . 
YI'\AX 

ff = 1.4 F"c 

1.2> SECCIONES RECTANGULARES: 

Aamin • O • 7 fu bd 

fy 

2> REFUERZO MAXIMO 

2. 1l Asmáx { Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

(SI SISMO) 

2.2> SECCIONES RECTANGULAREt-

Asb • ~4~80:!.!:!0_ bd 
fy fy + 6000 

14 
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RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZD 
(RC.DF-Br) 

ll REFUERZO MINIMO 

1.1) MR ~ l. 5 Mag 

Mag = ·ffl 
y 1'\A¡( 

ft=L4-{f7""c 

1.2l. SECCIONES RECTANGULARES: 

Asmín = O. 7 M bd 

fy 

2l REFUERZO MAXIMO 

2.1) Asmáx 

{ 

Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

· ;:;: SISMO) 

2.2l SECCIONES RECTANGULARES 

Asb = f"c _4::..::8~0.::.0- bd 

fy fy + 6000 

·. 
... 

- ' ... 

15 



lvf ~ 
)d~f"'c 

0-30 

FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE 

-FORMA COMUN 

Al SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORlADAS SIN ACERO DE COtt· 
PRESION. 

h 

_J._ 

r d¡ . 
~ l 

~-~ ~e~ 

__ _ { _ qJ r---"1_.c,_.¡,¡~ t•/e 

¡-h 

P.OR EQUILIBRIO: 

e • T 

abf"c • Aafy 

a • Asfy • Pdfy 1 

bf"c f"c 

MR • c(d- _!) • abt"c d(l-_!) • ~ bf•c d(l - Pdfy ) 
2 2d f"c 2df•c 

MR = FR [b d2 :f"c q (l- O.Sqn ~-. 
M~ (FR • 0.9) 

O.ft1 • -

a.to 

·---¡ ··-+---...----
0.10 c;.to 0 .30 

16 
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b _, 
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~o:x;-¡'.J 

r; .. 
r e 
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-/ u'-'~ :::•' --:::f\·~·r:,.: '-' C"' ·~·.::::~-"""'"•' r._ , __ ,y ,_ .-,;/Wii'f 1 v.r'· , ... ~~:~,v. 

• 
1 
~ 

' 
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. . 
-z::c;o¡.; r ~w?LelfCít,'it ,' :::'.' "·~ ,,_,,"! 

,.:-.· ~- .;.. ... • .. •• o ,_. 

(~~r.-e~.":~~~ ; 

--- _·_?·_} ~I . 
~ ---·· .. ---- ;¡----·-··· 

Ir .e ..... 

A~) CAI.Ct/1.0 U Me. 

2 5t.J~~ e • e t. 52 011. 

a= o.s.= p.el( et.9e .. 11.~ CN. 

E•= E-'&..-4'- •...::4 aA:JiJ = ti.Q()<f'/ 75.t,. +'• ""J 
e.!~ . 

---- ~1'1. 

e,= e o.- r; Jb'F'c = m o~ -ro¡ ~1( 1~ = U,()()f ~· 
• Ct• 'S'él;i..:ta.tiJ()., ~~~.: 1.!!11,000 ,t¡,. 

e" e<f.oo~ + t9ú.a~ = /~O'""" /.J. 
T::: ~ f.:¡ = t:e ÚI(X)O: lúa, 000 K,9. = = 
M~= e,( J. a,. o¡.z; ¡.,. c. ( d•-f) 

e.-) c,¿¡t.c.:.;t.o oe ...(' ( c"~'~"lo.Tt./ltl/4 

~ = e:.. - a.jO<f'T- c.aooee rad c-- --;&~- cm. 

18 
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Clltcner las dimensiones de una viga n.::Ulllg\llar y la cuanUa óc ;,.;.;ro 

As para resistir los siguientes IIOJIC:!ntDs (en condiciones de Sl'..rvicio): 

Md = 7. SO ten-m y M¡ = S. 00 tcn11. El agrietaniento fOt' flcx:if..n debe 

ser revis<ldo cat el refuerzo; supa1ga que la viga· es~ expuP.Sta a la 
intetperie. 

Usar f~ = 280 'Kg/an2 

fy =,4200 Kg/cm2 

z = 145 (exp>sici6n al exterior) 

CALClltOS Y · DIS:USICN referencias 

l.- El proced.imiento de diseño canpleto para secciones rectangulares 

sirnplanente amadas se pres~ta a partir de calcular un peralte m!

nilro, usando el. porcentaje rnáxillo que se pe:anite para los miC31lbros 

a flexi6n, o.75·Pb 

Paso l. Cálculo del porcentaje máx.ino de acere• 

6000 
---- - 0.0283 

6000 + fy. 

a1 'o as (f' c:.2ao Kg/cm2l e-

pmáx = 0.75 pb = 0.75~(~.0283) = 0.0212 

Paso 2. C:Uculo del bó2 necesario 

:Resistencia a la flexi6n necesaria: 

U= 1.4 D + 1.7 L 

~~a 1.4 X 7.50 + 1.7 X 5.0 

"\¡= 19.00 ton-m 

,10.3. 3 

'. 

10.3.3 

ec (9-1) 

.19 



.. 

• Los valcrr·s de Pb y 

te &a la tabla 9.1 

O. 75 Pb . 5e p.scx'lcn obte1cr tambitln dirl.1ctoln::::-
• • 1 

-·-~-'Y'-:-,-- ) 
o.ss fe 

K 0,0212 X 4200 ( 1 - 0.5 X 0,0212 X 4200 ) 
0.85 X 280 

R • 72.38 Kg/cm2 i.3.2.1 
n 

~ • 0.90 (fiexi&l) 
• 

2 
~ nec:. 

~2 <~2 
nec. - disp. 

1g.oo x 1oo,ooo · 3 
------ • 29,16'7 an 
0.9 X 72.38 

Sea b- 25.0 an (ancho de colunna) 

o-j 29,167. a 34.16 au 
25 

Peralte m!niJio .total ;, 34.16 + 6.25 = 40.4 an 

i . 

Para la resistencia a la flexi6n, resulta ~una viga de 

25 an x 40 an. Sin embargo, debe observarse que el peralte to

tal de 40 cin es llTl px:o menor que el requerido segQn el crite

rio de esfuerzos acrnisib1es. Debido a eso que las deflaxiales 

pueden ser impol~tes en las viaas di~eii.:tdas cal el criterio - . - . 

de resistencia 1ll tima. 

20 

Paso 4. Can el penlta total éle 40 cm, se calcula un 
\'lllor rC'Ifisado de p. 

Caro ilustrac:i6n, se calcula el p ccn cuatrO 
diíerr>.ntes m!!tcdos 

d~ 40 - 6.2 = 33.8 cm 



.. 

(1) par f6tmula (no-:todo t:Y.ñO::LO): 
._ 

Mu 1 19.00 X 100,000 
~---=~- .. 

' 41 ~ disp) 0.9 (25x 33.a2) 

1 

p• (l-
: 0.85 fe 

.fy 
1-~) 

p= o.85·x 0.28 
1 1 _ 

4.2 

r~ 

2 X 73.9 
1-1----- )• 0.0218 á P¡nSx 

0.85 X 280 

(2f CQil las curvas de resistencia ccm:1 las de la ftq,·. 9.1 

para Pn "' 73.92 F,¡¡/an2 (1051]]:)/pulcb f po 0.0214 

(3) Cal las tablas de resistencia ccm:1 la tabla 9. 2: .. 

19 X 100,000 
m • 0.2640 

0.9 X 280 X 25 X 33,82 . 

w= 0.327 

p='wf~ /fy = 0.327 X 0.28/4.2 • 0.0218 

(4l Cal apraldJnaci6n li.nw: 

~ (poriginall 1Fn revisado) 

1lb original) 

~ 0.0212 X 73.92/72.38 = ~Q2l7 

Paso 5. Cálculo de As neces•ria 

As= <Previsado1 (bd) disp. 

As= 0.0218 X 25 X 33.8 = 18.42 au2 

.. 

21 



2.- h:visi6n t!e 1.1 l."tlrToc:Un de los ~]r:,¡lr.lf;, p:lZ' ~le MtAtica 

· (ver la siguiL:nt.c figura) : 

'1'-~ • A f · • 18.42 X 4,2 • 77.36 ten y • y 

C6T 77.36 
a= ---- - ------- • 13 Cll 

.o.as f~ b · o.85 x o.28 x 25 

Resistencia ele diseño a la flexiOn: 

~Mn .. l~A10~ (d- !> J • I ':1.9 x 77.36 (33.8- :1.3.00/2)) 

~ Mn • 1900.74 tal-an ;. 19.01 tarm 

caro (resistencia necesaria) ! (resistencia dispc:nihle), o aea que 

¡g,oo.a 19.01 

t 'Z.~trn -t 

¡·-·----·l t 
1 1 s 
' 1 

t,.' •l__j 
-----
. , 

sec.c.1on 

t rcin!.IIL'I'Sal -----· 

22 

bien -

f.s, :0.003, 

óe~~CIO!I~ 

+ 
S 
~ -+ 



3. Cálculo del rcfueno guc t:atis:a;;a los rcqcishos de la dil'ltri

bociCn del armado a flexiCn de la sc~i6n 10.6.U.o.tt z= 145 JUra 

el=tos a la inter¡:lerie, 

- 2 As necesario - 18.42 en 

con 3 var 1 9, J..s = 19.23 an2 

z= f 5 (5.60) ~de A' 

d = (recubrimiento necesario) + (l/2 diánetro varilla) + e 

!di~ estribo)• 3.8 + 1.43 + 1.27 ""6.50 a11 

(rec1Jbrimiento para var t 9 = 3. 8 + 1.27 • 5.07 an) 

(expuesta a la intcmoerie) 

A= 2dcb/no. de var. 

e 2 X 6.50 X 25/3 e 108.3 cm2/var. 

con f 5 = 0.6 fy = 0.6 x 4.2 = 2.52 tcnlcm2 

z= 2.52 X 5.60 J~X 108.3 m 125.5 < 145 ~ 

+ 
5 
o 

,..¡ 

+ 

+ 

t.-e(l0.4) 

10.0 

7.7.1 

10.6.4 j; 
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3. cálculo del refuerzo qur: utisfa;;a l"o5 :rc:quisJtcS 4e la cURtri

buci~ del annaclo a flCY.iÚ'I de lll sccc:i6n 10.6. i.l.ioU' a• 145 ¡ura 

elawntos a la inta~prie, 

24 

2 
1la necesario • lB. 42 au 

2 
Cal 3 var t 9, As = 19.23 an 

z= f 8 (5.60) ~ 

de .. (recubrimiento necesario) + 11/2 d1.4rlet%0 varilla) + 

(diárretro estribe)• 3.8 + 1.43 + 1•27 • 6.50 a11 .. 

lre::ubrirniento para var t 9 = 3. 8 + 1.27 .. 5.07 a11) 

(expuesta a la int~el 

11• 2dcb/no. de var • 

.. 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cn2tvar. 

ccn f• • 0.6 fy • 0.6 x 4.2 • 2.52 tcnlcm2 

z= 2.52 x 5.60 3~x 108.3 = 125.5 < 145 ~ 

+ 
5 
o 

,..¡ 

+ 
¡-

.. +.., 

+ 

lC.t 

ce (10.4) 

10.0 

7.7.1 

10.6.4 



bdisp, ~2 X (tecubrimiento) + 3 X 2.86 + 2 X 2,86• 

• 2 x 5.07 + 14.30 ., 24.4 < 25 au (ancho dispr:nible) 

bien 

= -

• 

7.6.1 

7.7.1 
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Se t ir.J,c: \J:ll:i ic.,_~il:r. t:~c:~·v..::·!".DAl d~ ·.:.· .. -. ,.; .... ~, C(..l':" l•,& .-::1,~1 .... ,,.-n.::s 

co-r.~ s~ oJ.;sr"rva en 1¿¡ r,;•JI.li~te l'i<_¡l:ri, ~·::P. pic'!t• .:.,l~:~•lar );,¡¡ 

cu·o~~t.l'as cio ~c.:uro ."•rrt rr...-,ist.ir Wl :" ...... ,,o f.:~ctnr. L:.,.lu M - 124 \Lil"111 
U· 

f' • 280 1:;1an2 
e . ! 

fy • 4200 ~g/cm2 
r'l+ • 
~ el- •• ufZ M 

z .. 145 (cxp:>si.ci6n al Eo);t;arior) 

9;LL'ULOS Y Dl!r.U.C:TCN 

l. Revisión catO !!iJ!q:ll!!l'el'lte ll.lllliiL'III (acero a tensi6n) 
C.Uculo del acero de refuerzo a tcnsi6n que se requiere, ccn .la 

ayuda de la tabla 9.21 

Mu 124 X 100 1 000 
-- • --------~ - 0.2840 
U~ bd2 0,9 X 280 X 30 X 762 

de la .tabla 9.2, w= 0.361 

Porc~taje de acero a tensión n!:!C'C!Sario:' 

p= wf~/fy = 0.361 X 0.28/4.2 =·0.241 

Cc:m:;idcrálldo solo refuerzo a tensi&! ,-

pnW: = O. 75 Pb 

de la tabla 9.1, con f~ = 280 Rg/cm2 (4000lb/pulg2) y 

fy= 4200 Kg/cm2 (60000 lb/pulg2 ): 

pmáx ,¡, 0.0214 

como 0.0241 > 0.0214 
26 se n~Xesita acero de c:Cmpresi6n 

10.3.3. 



2. ~lculo del ar-.ero nC<-"'sario, As y A' a~ 

~ "" rr.á.xina c;¡ll!! se p:!DI1i te para vic;as sir.¡Jl,¡soonte IWIIildas 
1 . 

(aCC!l"O de tensifn) es: 

w~0.7S P~,f~f~ .. 0.0214 X 4.2/0.28 • 0.32l;de la tabla 

9.2, ocn w= 0.321: 

Mblf~ bd~ = 0.2602 

La resistencia rnáxbna de diseño a la fle.xjfn c:xm:1 sin¡l1smnte 

am.ada vale: 

<PMb" 0.9 (0.2602) (0.28 X 30) (762)/100 

= 113. 62 tcn-111 

y la resistencla necesaria tenada· ocn el refuerzo a mnptesi~: 

M'u = 124 - 113.62 • 10.38 ~ 

Suponiendo que el acero a ccmpresiiSn fluye, f~ • fy= 

p' = 
A' 

S 
bd .. 

M' u 

p' = 10.38 X 100,000 ., 0.00173 
0.9 X 4200 (76 - 6.3) 30 X 76 

p = 0.75 Fb + p' = 0.0214 + 0.00173 .. 0.0231 

NOTA: para elenentos doblemente m:madoS, -el po=entaje de Fb can que 

ocntribuye el refuerzo de canpteSi6n no se necesita :reducir 

par el factor de 0.75 

Ver la tabla 10. 3.2 de los cx:rrentarios del Regl.ameÍlto 

·'· 

27 



., 
A' • p'bd • 0.00173 X JO X 16 S J.94 ~· 

6 

2 
A • pbd • 0.0231 :r. JO X 76 ,. 52.67 an 

11 

As - A~ > ~5 lll1!~ ~· 6UOO 

bd fyd 6000- fy 
1 

O.U23l -·O.U0l73! 
0.85 X O.HS X 0.28 X 6.3 

4.2 X 76 

u.O:ll4 ! u.Ol33 

• 

6000 
(-·--) 

6000- ~ 

• . a! fluye el ac:erc c5e can¡uesi6n CCTC se supuso, 'bien. 

3. se puade llevar a cabo uua rwisi6n da lu carracx:1CJ'\U a loa cficulca, 
segtln las ec.~. ~ resistencia c;¡ue se d!n en la sec:c1C5n 10.3 (Al ll) eSe 

los crrnent:arios del Reglamento. Culmdo el a:rllllldo a mnptcsi& fluye1 

= (0.9 { (48. 79 X 4.2) (76 - 28270 ) + J,94 X 4.2 ,("/6 - b.3)~ ,/ .,':: 

m 124.0~ ton~ ••••••• bien 

(A6 -A')~ 48.79 X 4.2 
oonoe a = s :Y = ------- "' 28.70 = -

0.~5 f~ D 0.~5 X U.2~ X 3U 

4. DJ.stribu=iOn del acero para satisfacer el criterio de ag:rietamiento·. 

(por flexidnl de lll secci6n 10.6 para eleaentos colCX':I!dos a la intl!! 
peric. 

Rt!!uerzo a tcnsit5n: 

sean 8 var. 1 9 lAs • 51.28 cm2 e ~2.67 cm2) 

12t m<mOS que lo necesario •••• bl.enJ 
28 



licero a cor.¡:;Tr'.si·'nl 

sean:.! var. 1 !i lA' .. .J.96 cn2 '" 3.94 an2, bien) 
S 

'Off9 e~ + S\ 
~ 

- . -+cJ 
- --":t-·T-9, 

!!· • 
+ -+" 

+- b .. ~ -+ 

z= f
8 

(5.601 ~ 

d = (recubrimientol + 1s 1ft.. • + ~ _ _.._,.._ e . -~cncp.t. .,......_........, . 

. .-
= 3.81 + 1.43 ·+ 1.27 = 6.50 cm 

' .... 
ec(10.4) 

10.\J 

1: 

(recubrimiento =a vu. 1 9 = ~.81 + 1.27 • 5.08 cm) 7.7.1 
• 

(~a la intanpene) 

A= 111.36 x 30/8 = 68.85 an2/varil.la 1u.o 

ccr¡ f
8 

= 0-6 fy = 2.52 tanJan2 · 10.6.4 

z= 2.52 X 5.60 ~6.!' :x.· Fi8.11S' = 108 < 145 ·~ 

5. Revisicr. del ancho de viga ~ -

b= 2 X (recubrimiento ) + 4 X 2.86 + 3 X 2.86 

= 2 x 5.08 + 11.44 + 8.58 = 30 cm ---~ 

29 



r·:np. 1náx ! 16 ·x l.!j!l • 25.4 cm 

48 X 1.27 a 60.S cm 7.10.5.2 

t'Umo•nsi&\ nv.·::·.;JZ" &! 1 a viaa • JO aa 

.. 
. . uur E f 4 ~ :.!5 en 

P.esistem::ie e le cunptcsi~ (!el pat!n: -: 
' . 

cf = u.ss f~ lb -bw J hf 

• 0.115 X U.211 (75-25) 6.5 • ·n ,JS ten 

: Aú nocesario ca1 que ca~t.ribuye el pat!n: 

cf 77.35 ·2 - = .. 18.42 all 

fy 4.2 

Caltribu::iOn, a la resistencia, ~el pet!n: 

~Mn! • + [A5 f fy Id- 0.5 hr)l 

• 0,9 [ 111.42 X 4,2 (49 - U.5 X 6,5))/100 • 31.~5 t~ 

tomento que cebe temar el alma de la viqa: 

+Muw ~ Mu- + ~ ., 55.0- 31.85 = 23.15 t.al-111 

3. Ccn la ayuoa de la tabla 9.2 se calcula el ~ de acero AfN necesario 

para at>sorver 2J.l!:l t-m 

M6w 23.15 x lUO 
para = s 0.153 

~f' bd2 0.9 X 0.28 X 25 X 492 ~ -e 

ac la tabla !1.2, w= 0.167 

~ • 1.18 Wd • 1.18 X 0.167 X 49 m 9.7 cm 

30 
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4. /,sr., el refuerzo total necesario para tc.•:n;¡r 1'!1 ~::,¡" ~~ t~: •. -~. 

es 

A
8

• A
5

f + A
5
w • 18.42 + 13.74 • 32.16 cm2 

.-
5. Revisi6n del porcentaje m4ximo pe%mitido seg6n la sccci6n 

10.3.3 •. Ver·la fig. 10.3.2 (e) y tabla 10.3.2 de los co 

mentarios del Reglamento: 

(2) para secciones "'l'" simplemente armadas: 

Pmáx • 0.75 

· Pf '" O. 85 

• 0.85 

f' .e 

~ 
0• 28 (75 - 251 6,5/(25 X 491 • 0.0150 4:2 

lo .. , .. 

de la tabla 9.1, pb • 0.0285 ·; 

Prr..!lx =·0.75 (·~ (0.0285 + 0.0151] .• 0.0109 

As máx • 0.0109 x 75 x 49 • 40.06 cm2 > 32.1~ ~ 

6. Selección del armado tal que satisfaga el criterio de con
trol de agrietamiento para exposiei6n a la intemperie 
( z = 145 ) 

sean 4 var t 9 y 2 var 11 7, (A
8 

.. 33.40 cm21 

-t- dt. 
-- ·-r 

2.~ ... 'l.~, 

- . -+-de: ltt~.~.b~m;u\\-o -4- '/2. Qb 
+ 
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.. 

A ,. O.tiS f~ bJ!w • 0.85 ~ 0.28 X 25 X 9.7 • l3.74 all.2 
sw . 7 . 4.2 

A • sw . 
a 0.167 X 0.28 X 25 X 49 a ll.b4 cm2 

4.2 

'" 
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\. 
Calcular el zu:tnado a tl."lsi~ ~ U!'la set.'l.:'i&l "T" r,¡ue cloba ras15tir 

IJ'1 m:JTCnto ya afoct:ado por al factor de c:arQa de '\¡ • 55 tal m 

t~ • 2BU 'Kg¡r:rr? 
-i---- lSCrl\ -·---i-

z= 145 (expuestA a la int.errperie) 

A~ 
VI/IZA- ----- • 

+ 2S.Oem + 

0\I.CULaS Y DIS::US:Im 

1. Ca¡ la ayu& ele la tabla Y. 2 ae &ltemlina la crcturuti.~ Cel ~ 

equivalente de esfuerzos, a, c:arc sec:c10n rectangular 

para 
SS X lOO 

-------~ • 0.121 
0.9 X 0.2~ X 75 X 4Y 

•a· = 1.19 wd 

= 1.1~ X 0.13~ X 4Y = 7.63 > b.S CID 

Cano el valor de "a" necesario, caro si fuera secci6n rectangu
lar, es mayor que el espesor del pet!n, entonces el diseño debe 

hacerse cano secci6n "T•. 

2. C.!l:l.:u.l o del armado necesar~o A5 f y ae la resistencia 4> "nf cal que 

cc:ntribuye el patin de la viga. 

34 



de = 5.08 + 1.43 = 6.50 cm 
• 

área efectiva de tensi6n del concreto: 

A = (2dc + 2.5 + 2.86) bw/No. equivalente de var 1 9 

= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm2 

Z = f
5 

(5.6) ~ dCA = 0.6 X 4.2 X 5.6 ~f?.5 X 89.7' 

= 118 < 145 bien 

7. Revisi6n del ancho del alma necesario 

bw necesario= 2 (recubrimiento) + 2dbl + 2db1 * + db2 

= 2 X 5.08 + 4 X 2.86 + 2.22 

= 23.8 cm < 25 cm bien 

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor 

que .db 6 1.5 cm 

35 



ZZL~-- ---·---------------------------- -· ..... 

el N :2 ::g 
11 
e: 

1 
oc 

11 

1 
"' <.> e 

1 
~ 
111 

"' 
1 

"' --o 
e 

J 
., 

1 
<.> -

1 
"' o 

u 

' l 
1 

1600 r-----:----r-~--r--:---r---:--:-:-:-~~-=-~r--:.7 .. :-:-.. :-r·- -· . 
. ¡ ... ········t· ···•·······~·· • 1 J . t .. .. • '1 .... 1 ·¡' ........... . 

• 1 • • ••• ¡ : .. : : : : : . : . : ~ J : : :. : ! :: ~ . ¡ . ¡ . . ~ 
.... l. .. ···-- .... ··-----· ..... -"-·· _____ ; ·--

; ·1, H. 4'"1::.'\0" ::_¡:: 
1400 -·~J~---~r·_-:::=: 1;jL::r~~11_:rt1iiL ~uJFL; ~--:: ... }~~~~~ 

1 . 1 . . • • •• ' • • 1 • • • • . ••• 1 . . . . 
:. . . 1 .. :: :¡ ... ·1--::J:·::. :.. . ¡ .. :¡ ·.: 

1200 --~-·--~- ---~--~ ~---~_:._:_ __ ...•... ~..! - l_; __ • __ _:_._ 1 ... ;.~ 
: 1 : · j : ! ... ·¡ . : : 1 

• • : : fe • 5000 · · · 
. 1 • 1 • 1 . . . . . . . . . . . 1 1 

·:--~-1-- .. j-:~~,-~:.:~~--::_lc:~~<·: : .:1'-:<: :~::-¡:·:·::--~ ·: .. -
. • 1 ... --¡ . . ........... ' 

1000 -~--r· ____ _;_ _ _;.J.; ___ _! ___ ;~;_; ___ :··.--~---~ _! .. ----,--

... ': . . . . : . : .. ¡· . : ¡: : ., .. : : ·: ;! . : ... f!f; qo o : . : . : . . J . . '. ' . . . . ' . . . . . . . . . . . . . . . .. 1 . . . • 1 • 

: .... :----l-----: .. ...::1'--~:..::: .. i:;· ...:.:.! ~--·-·· -~-T· ..:..; -----,~-~ 
. . ~ : . : 1 .. :¡_ : : : . : : ! : : : ·: .:l ~ ~ ~ l : : J ~ ~ : . : ~ ~ :: :: : . : ' :.: : 

800 --·-:---:¡---:-r-7"·---:-~- ~- =:r:m~~::~:: -:.l7:-_ ···- ~~:. 
... -~----·1 ___ :1 .. J~_::: .. 

1
.:.~=:3a· o:.:.:l;i~: ~;;~-~~;-~ .:::~2.: __ 

: . ¡·:.:1.:: ..... ~,·;::: :.::1:::; ::::¡::· ::·.¡ .. :: 
600 --~_! __ ::J_·-:.!_·_:: .: ..!.:....~~;.:_:.::;<J.:.:.::~:~.:..:.- ::~.:.1~.::: 

.... ; ............ 'l""i'"' .... 1--·· .. '1 ....... ¡ · : : :: : r . i t : : : :: : 1 : : :-: : : : : ¡ : : : : : :: : ~ : : : : : : 1 :: . : 

-.. ! ~:.-~·::T .. :-:: :·;:: ~ :1~-: ::-¡ ::-:: :::::-:-:·:-: :-:;::¡:: ::·¡ :~ ~.! :::-
··· .................... '•''1"" .... ¡ ...... , .. .. • 1 o • • • • i . . . . . . • ¡ .... ~ • . . . . . . o • • o • ' • • • • • • • • 1 • • • 

1. 

1 

• 1 • • 1 . o ! . . . . . .. 1 • • . . . : 1 • • .,,. • • • • • • • • 

1 

400 :· .. ;·:··--T-:- ¡~-=·: . --::::-.--: 1 ~~~eici~:f-4t':r:~:~ti9P¡ wi;~-=-j'on;;~1r: :::·¡::·:; 
: •. :.! ______ ;;; .•. :.: ;.:.;;.¡.:.::]· :r.einfói'' ento'ril(..! ~;.:J]~.:.:: ·:· .. l: .. :: 

200 .. ~1. · __ ~--;..: __ : _; __ ,:;~ ----- _.:.....!.--:~ ..:.:.:... ..::_.. ---
::::¡: :·1 :.:¡:::: ::::;::;: :¿~~~~h~i :~,:di~1! ::~: :::: >: :::: 
.. ' . . ¡::::¡:_:_·¡_::: ::::¡~::~ :~::~::::· ~~J: :k: 
.................... ---------- ----- .•--- ____ J. __ ; ___ ., ... -1 ...... 

. , . 1 ... . •. .. ]"" ""1''" ., .. 1... . 
• 1 • • • • • • • • • • • • • • • • • • • • • • • • • : • • • • • 

i . . . . . . : 1 : : . : : .• : 1 : ;.: 1 ; : : : 1 : : : : . : : : 1 : : . : : 

.005 .010 .015 .020 .025 .030 

. . As 
Retnforcement rollo, p = bd 

F,g, 9-1 - Strer1gth Curves (R vs p) for Grade 60 Re1nforcement 
n 

.035 

~----~------------------------------------------~ .. -.. 
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... 

....------------- ------···. ---·-·- ... --
TABLE 9-2. l'maont Str~n8th 11 /'# r•t>/ or 11 lf•tt/ of llto<Un¡ul•r u e 11 e 

S.Ctl~ ~lth lt-n~lon Reir.forcr.,~t Ca1Y* 

-- -·· -~---"" .... -- ·-·- . . ··- ·-· ...• - .. --· 
lol .000 ,001 .002 .003 .c.oc .DOS .~ .1107 .oca · .009 

·-
o.o o .0010 .0020 .0030 .0040 .00!10 .• 0060 .COJO .00110 .0090 
0.01 .0099 .0109 .01\9 .0129 .0139 .0149 .01~9 .OUill .OIJ8 .O lBS 
0.02 .0197 .0201 .OZ17 .02~ .0236 .0246 .0?!16 .0266 .0275 .0285 

0.03 .0295 .0304 .0314 .0324 .0333 .0343 .03!12 .0362 .0372 .0:1111 

0.04 .0391 .0400 .0410 .0420 .r429 .0438 .~AS .0457 .0467 .0476 

0.05 ' .04135 .0(95 .0504 .0513 .0523 .us:2 .CSA1 .0551 .C:S60 .0569 

0.06 .0579 .OS!JB .0597 .0607 .0616 .()(~ .~34 .0643 .0653 .~2 

0.07 .C~ll .(;680 .0699 .0699 .07te .o m .c.;2s .c:.;3!. .0744 .07~3 

O.C8 .0762 .0111 .o7ao .0789 .0798 .oeo1 .0816 -~ .c.a34 .~3 

0.09 .0852 .1~61 .0070 .0079 ; O!lRS".: • ce9 7 .C906 .C915 ,(1!123 .11932 

o. 10 '.0941 .C/950 .0959 .0967 .0976 ,oqas .0994 .1002 • 1011 • 1020 
0.11 • 1029 • 1037 • 1046 • 1055 • 1063 .1072 .1081 .IC89 .1098 .1106 
o. 12 • 1115 .1124 • 1133 • 1141 .1149 .1158 .116~ .1115 • 1183 .1192 
o. 13 • 1200 • 1209 .1217 .1226 .1234 .12U .1:51 .12:19 • 12611 .1216 
o. 14 • 129ol • 1293 • 1301 • 1309 • 1ll18 .• 1326 • 1:114 .1342 ,1351 .1359 
o. 15 • 1361 • 1315 .1384 .1392 .1400 .1400 .1416 .1425 • 1433 • 1441. 
0.16 • 1449 •• 1457 .1465 .1413 • 1481 • )(!9 .1497 .1506 • 1514 .1522 
o. 17 • 1529 • 1537 .1545 • 1553 .1561': .1569 .1577 .1585 • 1593 .1601 ' 

0.18 .1609 .1617 .1624 .1632 .1640 .1~ .1656 • 1664 • 1671 .1619 • 
o. 19 • .1687 • 1695 • 1703 .1110 .1118 .1726 .1733 • 1741 • 1749 • 1156 
0.20 • 1764 .m2 .1779 .11111 .1194 • 1802 .1810 .1017 "1825 • 1832 
0.21 ; 1840 • 1847 .1855 • 1e&Z· • 1870 .• 1871 • 1085 • 11192 .1900 • 1907 
0.22 .1914 .1922 • 1929 • 1937 .1944 .1951 .1959 • 1966 .1973 • 1981 
0.23 .1988 .1995 .2002 .2010 .2017 .2024 .2031 .2039 .2046 .2053 
0.24 .2060 .2067 .2075 .2092 .2089 .20S6 .2103 .2110 .2117 .2124 
0.25 .2131 .21:,& .2145 .2152 .2159 .2166 .2113 .2180 .2187 .2194 
0.26 • .2201 .2208 .2215 .2222 .2229 .2236 .2243 .2249 .2256 .2263 
0.27 • .2270 .2277 .2284 .2290 .2297 .2304 .2311 .2317 .2324 .2331 
0.28 .2337 .2344 .2351 .2357 .2364 .2371 .2317 .• 2384 .2391 .2397 
0.29 .2404 .2410 · .24 n .2423 .2430 .2'31 .2443 .2450 .2456 .2463 
0.30 .2469 .2475 .2t.82 .2CBB .24'JS .2501 .25oa .2514 .2520 .~527 
0.31 .2533 .2539 .2S" .2552 .~558 .2~65 .2571 .2!177 ,2583 .2590 
0.32 .2596 .2602 .2608 .HI& .2LZ1 .2627 .7&33 .2C.39 .2645 .2651 
0.33 .2657 .2664 .2670 .2676 .2682 .2688 .2694 .2100 .2706 .2712 
0.34 .2718 .2724 .2730 .2736 .2742 .2748 .2754 .2760 .2766 .2JJI 
·0.35 .2777 .2783 .2189 .2795 .2801 .2807 .?812 .2818 ,2824 .2830 
0.36 .2835 .2841 .2847 .2853 .2858 .2864 .2870 .2875 .2881 .2887 
0.37 .2892 .2998 .2904 .2'309 .2915 .2920 .2926 .2931 .2937 .29U 
0.38 .2948 .2954 .2959 .29ES ,2970 .2975 .2981 .2986 .2992 .2997 
0.39 .3003 .3008 .3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 .3051 

*PI
11

/fc'Dd2 
=A r (d-a/2)f'bcf. w(l-'!.59w), where ., • pf lf' s y e y e 

and a e A f /O.SSf'b. 
s y e 

Dl!~i9n: Using factc:·eé r..:rrent 11 enter t.f:i1e wlth 11 /••f'bJ • flnd w ..-id 
U UT"C ' 

CCJT\>Ute stee 1 percentage p frao p • wf'/f'. 
e Y 

Inv<'St i !ja t ion: En ter table with w froo w. pf lf'; find value of H !f•J 
y e . n e 

and so1ve for nominal mamont stren"th 11 a • n· 

' 1 

'· 
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Ejemplo: 

Diseñar la m~nsula mostrada en la figura con las m!nimas dimensi~ 

nes para soportar la trabe. 

La m~nsula se encuentra en una columna de 35 cm. Debido al efecto 
de contrácción y flujo plástico restringidos se crea una fuerza
de 9 ton. en el apoyo soldado. 

TRABE 

lt. DE APOYO 
DE 1/2° 

MENSULA 

COLUMNA 

Cálculo y Discusión 

1.- Dimensión del apoyo basado en la 
resistencia al aplastamiento de
con.creto de acuerdo a la sección 
10.15. 

El ancho del apoyo = 35 cm. 

' #a ---
3& 

f.'c -
fy .. 
Cargas 

C.M.• 
c.v •• 

'1' -

. 2 
350 kg/cm (peso norm 

4200 • 

10.9 ton. 
17.0 ton. 

9.1 ton. 

·Referencia d..,! 
Reglamento 



CSlculos y ~iscusj6n. 

vu • 1.4 (10.9)+1.7(17.'0)•44.2 tona. 

Vu S f Pnb • Y(0.85 f'c A,) 

44200•0.70 (0.85) (350) A, • 208,3 A, 

k, = 44200/208,3 • 212.2 cm2 

Longitud de apoyo ~ 212.2/35 • 6 cm, 

ysar un a~oyo de 6 X 35 cm. 

Nuc • 1.7 (9.1)•15.5 ton.(como ca~ga viva) 

2. Determinaci6n de "a• con 2.54 cm. de -· · 

holgura al final de la trabe. Considera~ 

do la reacc10n a un tercio de la placa--

rlcs apoyo. 

a= 2/3 (6.0)+2.54•6.54 cm. 

l.'E:ar un a = 7 cm. 

3. Determinac:.6r. del peralte de la mlins,!! · 

la bas~ndose en rl diseño al limite por-

re$istencia al cortante Vn. 

Para f'c = 350 Kg/cm2 , Vn (max) • 56 bwd 

Vu :S 'f Vn • Y (56 bwj:!) 

Se requiere un peralte: 

"c:J" .. 44200/0.85 (56) (35) 

Referencia del 
Re9lam~ant.o 

10.5 

9.3.2.4 

11.9.3.4 

11.9.3.2.1 

99 

.. 

: 
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Cálculo y discusi6n. 

d .. 26.5 cm. 

Suponiendo varillast8m!s la tolerancia 

h = 26. S + 2 .• 54 = 29 cm. 

Usar h = 30 cm. 

Para el diseño d=30=2.50•27.50 cm. 

a/d = 0.26. 

4. Determinaci6n del refuerzo por corta~ 

te-fricci6n Auf. 

A uf = _ __:.V.::u_ 44200 .. ---'!...:~~--- = 8. 8 "cm • 
'f fy )1. 0.85(4200) (1.4) 

5. Determinaci6n del refuerzo por momen• 

te Af. 

Mu=Vua + Nuc · (h-d) 

=44200(6.54)+l5500{30-27.50)=327,820Kg.cm 

=3. 28 Ton. m. 

Utilizando un método ordinario de flexi6n 

para el c!lculo de Af o usando conservad2 

ramente jd = 0.9 d. 

Af = 327820 = 3. 7J c:m2 
0.85(4200) (0.9) (27.50) 

Nota: Para todos los.c!lculos se ha utili 

zado '( = O. 8 5 

·4o 

nefercncia rlel 
Regl."lml"!nto 

11.7.4.1 

11.7.4.3 

11.9.3.3 

11.9.3.1 . 



C~lculos y discusi6n. 

6, ootarminaci6n del refuerzo por tensiOn 

directa. 
An 

An • !!l:!..5.. • ---.:1:..::5~5·'º-º-- • 4. 34 Cm:Z 
yfy 0.85(4200) 

7, Determ1nac16n del refuerzo por tenai6n 

primaria. 

As 

(2/3) Auf • (2/3) B.B a 5.9 cm2 

Af a 3.71 cm2 ~ (2/3) Auf 

Aa•(2/3)Auf ~ An=5.9+4.34•10.24 cm2 

usar 2 1 8 

Verificaci6n del refuerzo m!nimo Aa -

pmin = 0.04(f'c/fy)c0.04(350/4200)=0.003 

Asmin=0.003(35) (27.5)"'2.88 cm2 < 10.24 

B. Determinaci6n del refuerzo por cor--. 

tante Ah 

Ah•O.S(As-An)=O.S(l0-24-A.34) • 2.95 cm2 

Usar 3 EatribOs t 3 (Ah•4.26 cm2) 

Distribuir las estribos en 2/3 d adyacen 

tes a As. 

J\efcrt!llcia llt'l 
Jtoul,,u.cn to 

11.9.3.4 

' 11.9.3.5 

11.9.5 

., 

.. 

.... 
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F.jemplo de muros. 

Un muro de carga soporta un sist~ma de piso a base de vigas "T• pr! 

fabricados separados 2.40 m •• El alma de la sección "'l'" 1!5 de 20 ,·m. 

Y estan apoya~as por completo en el muro. La altura del nuro es dc-

4.60 m. y se encuentra contraventeado lateralmente como se muestra-

en la figuri¡~o. -. 

! 
1 

Datos de Diseño 

Reacciones: 
MURO 

PcM = 12.7 ton. 

Pcv = 6.4 ton. 

f'c = 280 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2 

C~lculo y discusión 

El ,>rocedimiento general de diseño es de supo 
~ -

ner un espesor del muro h, después comprobar-

lo con las condiciones de carga. 

l. Selecciones del espesor h 

h > lu/25 pero no menor de 10 cm. 

> 4.6/25 = 0.18 m. 

Se probará con h = l9cm. 

·,. 

Referencia del 
Reglamentcr 

14.5.3.1 

43' 



C~lculo y Discusi6n 

2. C~lculo de la carga factorizada 

Pu = l. 4D+l. 7L 

= 1.4(12.7)+1,7(6.4)=28.7 ton. 

3. Checar la resistencia por aplastamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ancho del alma-

igual a 17.8 m. 

Area cargada= A, = 17.8(19)=338.i cm
2 

'1' (O • 8 S f ' cA, ) = O • 7 O (O • 8 S) ( 2 8 O) ( 3 3 8 • 2) 

= S6344 Kg. = 56.3 ton. 

28.7 < S6.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. C~lcul~ de la resistencia del muro 

44 

La longitud horizontal efectiva del muro-

por viga "T" está controlada por el ancfio 

de apoyo del alma de la viga más 4 veces

el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm, 

La·distancia entre "T" es mayor que los -

93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso 
~ -

'fPnw = O.SS 'ff'c Ag "[1- ~~~~) 2 ] 

= o.ss¡o.7o> (280l 193.8> il9l [l-1~2~~:f0 ¡ 2 ] 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<'fPnw 

28.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de excentri 

Re-fe;<.·:¡~: c
Rcg) .:;:.e:;t.<.. 

Ec.l 9-1) 

14.2.4 

Ee~ (14-1) 



Dr:terminar el espcGor de la losa de la zapata que se 1nuest.ra en la 

flgura: 

C~lculo y Diseño 

o 
o ., 

Determinar el peralte para resistir el 

cortante sin refuerzo. Debe investigarse 

la acci6n de viga y la acci6n en dos di

recciones. Supondremos un espesor total-

de 84 cm. d ~ 70 cm. 

l. Acción de trabe 

Vu :S 'I'Vn 

Vu :S 'i' (O. 53 ,!fie bwd 

V·, ~ 27.9 (4.0) !1.80-0.35) ~ 162 ton 

bw = 4.0 rn. 

Vu s o.es · 10.53) /210 (400) 170) = 345 ton 

•• Poro occklll de 
trabe 

Referencia c!el 

roqlamento 

11.11 

11.11.1.1 

Ec (11-1) 

Ec. (11_.3) 

4-5 



C~lculo y niscusi6n 

16.2 < 345 ton 

2. Acción en las dos direcciones 

Vu H'Vn 

Vu n(0.27) (2+4/Scl .rrrc bod 
• 

pero Ve no será mayor gue 1.1 {f'c bod 

Vu = 27.90 (16.00 - 1.5 x 1.0) • 405 ton 

bo = 2fl;50)+2(1.0) =S m • . . 
IIC = 75/3_0 ¡, 2.5 

Vu. S 0.85 (0.27) (2+4/2.5) /210 (500) (70r 

405 s 419 ton. 

Ve S 1.1 ..'210 (500) (70) = SSSOOO Xg 

Por lo tanto el peralte de 70 cm. es adecuado 

para resistir el cortante. 

J <·g 1 amc:n to 

11.11.1.2 

!:e ( 11.11 

Ee (11.36) 
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C~lculo y DiscusiOn 

2. c~lculo ~a la carga factorisada 

Pu • 1.4D+l. 71. 

• 1.4(12.7)+1,7(6.4)•28.7 ton. 

3. Checar la resistencia por aplastamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ·ancho del almA

igual a 17.8 m. 

Area cargada= A, ··17.8(19)•338.2' cm.2 

, (0,85 f'cA,) • o. 70 (0.85) (280) (338.2) 

• 56344 Rg. • 56,3 ton. 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. C4lcul~ ~e la resistencia ~el muro 

La longitud horisontal afectiva del muro~ 

por viga "T• est4 controlada por el anc!'io 

.de apoyo del alma de la viga más 4 veces

el espesor del muro. 17.8+4(19)•93.8 cm, 

La distancia entre "T" es ma¡or que los -

93.8 cm, por lo tanto no rige e~• este caso 

o/Pn~ = 0.55 'f'c Ag [1- ¡klcl~)-
32h 

= O • 5 S (O • 7 O) ( 2 8 O) ( 9 3 • 8) ( 19) [ 1- ( g 2 ~~: f O) 2 ] 

• 121,740 Kg • 121.7 ton. 

Pu<fPnw 

··s · 7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de cxcentri 

RcfcF:nc:ia clt"l 
Jlegl mnonto 

Ec.l 9-1) · 

u .2.4 

Ec •. (14-1) 

51 



C§leulo y Di~eu~i6n 

Í:idad de carga. 

s. Selección de refuerzo 

Proporcionando refuerzo en una sola cara 

Acero horizontal 

Acero vertical 

2 As=0.0020xl9xl00=3.8 cm /m. 

Asc0.0012xl9xl00•2.3cm2¡m. 

S = 3h, pero no mayor a 45 cm. 

a 3xl9 = 57 > 45 (5=45 cm) 

horizontal As - usar f 4 ~ 30 cm. 

vertical As - usar. f 4 (j 45 cm. 

52 

~. •! "~l·l·nc i o .. :t.•. 
Jh:gl ·1 :nen to 

14.3.3 

14.3.2 

7.6.5 
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CONSIDERACIONES GENERALES 

Esencialmente el diseño de columnas consiste en seleccionar una sección transversal 
:· un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soponar una comi'>inacion 
reauerida de 1~ carl:!a axial factorada Pu v un momento factorado lprimario) !\!.,. ademas - . 
á~ tomar en consideración la esbeltez de la columna (momentos secundarios). 

L~ esbeltez de la columna se expresa en términos de su relación de esbeltez 

k l. 
r 

en la que: 
i: es una factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones l~tcrales y 

rot~cton~ics en los extremos de la columna, 
l .. es la l9_ngitud entre los apoyos de dicha columna, y, ... 
r ~s el radio de giro de la sección transversal de la misma columna. 

r·~r~ propósitos de diseño. el término columna cona se utiliZ41 para designar una 
co!um::~ que tiene una resistencia igual a la calculada para su sección transversal, 
crr.pi~J:1do l:!s fuerzas y momentos obtenidos de un análisis para la combinación de 
fic:-.i~>n :- carga axial. 

La columna esbelta se defme como la columna cuya resistencia se reduce a causa de 
las áct.ormactones de segundo orden (momentos secundarios). 

iv!edtante estas definiciones. puede considerarse que una columna con una relación 
de cshcltcz dada. para un cteno conjunto de restricciones. puede diseñarse como columna 
cor:: •. ·'-'' como columna larga para otro tipo. 

~ \cdtante el uso de concretos y refuerzos con mayores resistencias. así como con los 
mctoJ<•> ác dtseño mas prectsos. es posible obtener secciones transversales de menor 
tam~i" •. dando por resultado elementos estructurales más esbeltos. 

Por io tanto. en el diseño de columnas. una consideración de gran imponancia, es la 
de comar con procedimientos de diseño confiables y racionales para tomar en cuenta la 
es he ltu u e estos ci~mcntos estructurales. 

·; 
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Ejemplo de aplicación del diseño de elementos cortos sujetos a flexo
compresión, en los cuales no es necesario tomar en consideración los 
efectos de esbeltez. 

Diséñese una columna rectangular armada con estribos. Definase el refuerzo 
ventea! para una carga muerta de 160 ton y una carga viva de 11 O ton. Los momentos de 
car;;a muerta y viva aplicados en el extremo superior de la columna tienen un valor de 
13.00 y 10.00 ton-m, respectivamente, respecto al eje fuerte. Supóngase que los 
momentos en el extremo inferior son la mitad de los aplicados en el extremo superior. 
Respecto del eje débil los momentos son insignificantes. 

La columna tiene una altura libre entre apoyos, de ~.30 m. en ambas dtrecciones, y 
respecto del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje débil 

lo hace en curvatura sencilla. Utilícese un concreto J.' = 300 kgicm: y un acero de 

refuerzo. con /, = 4, 000 kglcm'. El marco del cual forma parte la columna se encuentra 

atiesado (no experimenta ladeo). 

El proceso de diseño se desarrolla de conformidad con las N.T.C. para Diseño y 
Construcción de Estructuras de Concreto. del Reglamento de ConstrUcciones del D.F. 

l. Las cargas para diseño valen: 

P.= 1.4(160..-110) = 378.00 ton 

M. = 1.4 (13.00 + 10.00) = 31.~ ton-m 
R.C.D.F. An. 194 

:. Esb~ilez de la columna. Secctón de la misma 

\· erifiquese la esbeltez de la columna. Supóngase una columna con dimensiones de 
35 por 60 cm. 

La sección 1.3 .~.b l de las NTC, establece que en miembros con extremos 
restringidos lateralmente (que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos 
de esbeltez cuando la reiación entre la longitud efectiva y el radio de giro r de la sección 

. d ., l.,(M.) E · COihtaera a. sea menor que _, .. - _l M l . 1 coctente es negativo cuando el elemento 

se flexiona en curvatura doble y positivo cuando lo hace en curvatura sencilla. M es el 
#U!I>tJ,- , "'~ y • r 1 

- ac los mamemos ;· M, es el - de los que actúan en los extremos de la 
coiltmnJ. 

El concepto de los efectos de esbeltez se tratará con mayor amplitud más adelante, 
en una sesión especial sobre el tema. 



a. Esbeltez respecto al eje débil (35 cm) 
k = 1.0 por tratarse de un elemento a compresión que no experiment:l ladeo 

(ACl 10.1::!.1) 

r = 0.30(35) =1 0.5 cm 

kl. = 1.0(230) = 21.90 
r 10.5 

Con momentos respecto al eje débil insignificantes. supóngase M, 1M, = l. O 
Para considerar la esbeltez: 

k/ . 
-· < 34 -12(1.0) = 22 en curvatura sencilla 
r 

Por lo tanto: respecto al eje débil no es necesario tomar en cuent:l la esbeltez 

b. Esbeltez respecto al eje fuene (60 cm) 

k= 1.0 
r = 0.30(60) =18 

M,IM2 =-0.5 

kl. = 1·0<230) = 12.78 < 34- 12( -0.5) = 40 
r 18 

Por lo tanto: pueden despreciarse los efectos de esbeltez respecto al eje fuene 

3. C~iculo del acero de refuerzo 

a. Porcentaje de refuerzo minimo y máximo 

En la sección <:.22 de las NTC para concreto. se esublece que el porcentaje de 
refuerzo no debe ser menor a 201/, ni mayor al 6 por ciento. El número mínimo de 

,·anllas es de 6 en colwnnas circulares y de 4 en columnas cuadradas o 
rectangulares. 

b. Esiuerzos y módulo de elasticidad de los materiales para el diseño 

Para el diseño se utiliza: 

J."= 0.8/, Ee. 1.7 de la sección 1.4.l.b de las NTC 
Para usos estructurales. el concreto clase 1 deberá tener una resistencia mínima: 

f. = 250 kglcm' sección 1.4.l.b de las NTC 

9 
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El módulo de elasticidad del concreto clase l, se estipula igual a 

14,000.Jl (1.4.1.d de las NTC), en tanto que el módulo de elasticidad del acero es 

casi siempre igual a: 
E, =1,000,000kglcm' 

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia: 
f. = 4.000 kglcm' (Sección 1.4.::! de las l'TC1 

c. Factores de reducción de la resistencia 
De conformidad con la sección 1.6 de las NTC, los factores de reducción de 

la resistencia que se deben emplear, son: 

• Para flexión: F. = 0.9 

• Para conante y torsión: F, = 0.8 

Para flexocompresión, el factor de reducción de la resistencia vale 0.8. si el 
nucleo esui confmado por un zuncho, y 0.7 si se colocan estribos y la falla de la 
columna es en compresión. 

4. Utilización del diagrama de interacción del D.F. 

Supóngase que se utilizan varillas del #lO (1.25 pulgadas) 

a. Cálculo del par<imetro d!h. Para el peralte de 60 cm. 

d = peralte total - recubrimiento libre - el düimctro del estribo - Y.. del 
d1ametro de la varilla = 60- 1.5-0.95- 1.59 = 55.96 cm 

El cociente d!h = 55.96160 = 0.93. Se utiliza el diagrama de interacción para 
Jlh=0.95 

5. 01:1¡;rama de interacción 

Hay varias formas de ingresar al diagrama· de interacción. Una de ellas es la de 
cakubr ios valores de: 

expres1ones en las cuales b : h son los lados menor y mayor de la columna; para 
columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reducción F.= 0.7; y 

f.= 0.85(0.SJJ; = 0.85(0.8)300 = 204 kglcm' 



Reemplazando valores, se obtiene que K = 1.26 y R = 0.18, en cuya intersección se 

encuentra q = 0.71. 
Ahora, 

donde A es el área de acero de la sección de concreto . • 

Reemplazando: si q = p ~~ = 0.71 
h 

entonces: p =o. 71 ~;, 0.0362 = 3.62% 
4,000 

Lo anterior significa que el área de acero necesana es el 3.62% del area del 
concreto: 

A,= p(bh) = 0.0362(35)60 = 76.04cm' 

Ocho varillas del #10 (1'/.o de pulgada) tienen un ;irea de 63.52 cm'. en tanto que 10 
varilbs del No. 1 O, tienen un área de 79.40 cm'. Se requieren, por consiguiente·. 1 O 
varilias del #lO. 

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de interacción. es el de calcular el 
parametro elh. donde e. es la excentricidad de la aplicación de la carga, la cual se obtiene 

di\'ld1cndo el momento Al, entre la carga axial P •. En efecto: 

:_=M.= 34.2(10)
1 

=O.I 42 
h P,h 378(1 0)360 

En la mtersección de :_ = 0.14 con K = 1.26, se lee nuevamente q = 0.71, y 
h 

descendiendo hasta la abc1sa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniéndose los 
mismo ,·aJores que ya se habian determinado previamente. Con este valor de R, puede 

calcularse M .. y compararlo con el propuesto para el diseño. En caso de que este valor 
calculado sea mayor que el momento último de diseño. se verifica que el área de acero 
cai::ulada resulta correcta. De otra forma. habra que incrementar la cantidad de acero o 
el t~ma1·1o de la sección de concreto. y efectuar una nueva secuencia de diseño con los 
nw .. ·\ o~ v;Jlorcs. 

6. PorcentaJe de refuerzo 

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale: 

A. 79.4 
p = - = = 3. 79% > 3.62% requerido 

bh 35(60) 
a Refuerzo maximo y minimo 

11 
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El porcentaje mínimo admisible de refuerzo es: 

P = 20 
= 22..... = 0.005 = 0.5% < 3.6::!% :. correcto 

mm J. 4 000 ' . 
[stc ultimo porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de rciuc~zo que 

usu;¡lmcnte se utilizan en la práctica, pero aún asi es menor al máximo permisible del 
6%. El número de 1 O varillas colocadas es, por ~upuesto, mayor al mimmo de 4 
necesarias en una sección transversal cuadrada o rectangular. 

b. Comportamiento de la columna según las cargas aplicadas y la sección dada 

Por otro lado, de conformidad con la zona donde se ubica la intersección de K con 
los demás parámetros calculados, incluyendo R, es factible percatarse de que la falla de 
la columna tendría lugar en la zona de compresión, por lo cual, el valor de O. 7 adoptado 

para el factor de reducción FR, es correcto. 

7. Rcf u~rLo transvcral 

;:. Separación de los estribos 
L;¡ sección 4.:!.3. de las N.T.C. señala que la separación de los estribos no ser:i 

m3yor a: 

• 

• 
• 

~ veces el diámetro de la varilla longitudinal: 
..jf. 
48 veces el diámetro de la varilla del estribo; ni 
la mitad de la menor dimensión de la columna 

Eicctuando operaciones· 

850 --..=- = 1J.44; x 3.8lcm =51.:! !cm; 
"4,000 
48 (0.95) = 45.60 cm; 

0.5(35) = 17.5 cm ~ 

Dcbera entonces colocarse estribos del #3 @ 17.5 cm de separación 

b. Separación en la zona de las JUntas 
La separación m:i>.ama se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una 

lonk!nud no menor que la dimensión transversal máxima de columna. J/6 de la altura 
libre d~ esta, ni que 60 cm, arriba y debajo de cada unión con trabes y losas, medida a 
parur del respectivo plano de mtersección. En este caso: 



• La mayor longitud transversal de la columna es de 60 cm 
• 1/6 de la altura libre= 38 cm 
• 60cm 

Por consiguiente, la dimensión que rige es la de 60 cm 

c. Detalle de la colocación de los estribos 
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longitudinal de 

esq uma y una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un so pone lateral 
suministrado por el doblez de un estribo con un ángulo interno no mayor de 135 grados. 
Además. ninguna varilla sin sopone lateral debe distar mas de 15 cm de una varilla 
soponada lateralmente. 

·.-.·.-.... -.-.-

f .35 

1 T 
~~r , ¿:e 

1 ~ 
1 !i ' 1 

¡: ' 
1 

ti 
1 J 
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1 
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1 ,' 
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4 vor lilas 

10 varillas 

6 vorillos 

TODAS LAS VARIUAS 
OEBERAN LLEVAR • 
ESTRIBOS O ANILLOS 
CUAm>O MENOS DEL 
H0: ~ , ~ RESTRIN· 
GIR El. PANDEO. 
DiCHOS ESTRIB09 
DEBERAN E:SPliCIARSE 
NO MAS DE 16 ~ DE 
LA VARIUA LONGI1U

DIMAL0 48 f DE LA 
VARILLA DEL ESIRIBil. 
O LA Jl.ENOR DIMEN
&IOH DE LA COI..lNMA. 
AOEllAS LA D!SPOS!
CIOtl tE LOS ESTRIBOS 
SERA O[ 'TlU.. FOñMA 
C1JE CA:lA VARILLA 

8 varilla.s 

lD!lGITUDlNAI.. TENGA 12 varilla& 
l.tl SOPORTE LATERAl.. 
[W)O POR EL DOBLEZ 
DE OJALQUIERA DE LOS 
AN IUD3 CCtl UN 
AN GIA.O IIITE:RNO 
MENOR O lGUAL A 
llS 5'! ESTAS 5\T:SREH-
CIAS RIGEN TAIITO 
PARA EL USO DE 
Pt..OUETES tE VAl~UAS 
CDMO ~ El. R<F\JERZX) 
NORMAl... 

!4 vo rlllos 16 vori llos 

Fig. A-20 

·TIPOS e=: REFU~RZO TRM!SVffiSAL EN COLUMI\!AS 

1; 
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X 

Consecutive crossties 

-engagíng the same 

longitudinal bar shall have 

th_eir 90-deg hooks on 

opposite sides of column 

6dc extens•on 

X ¡. X 

Note X snall not exceed 14 inches_ 

h = max1mum value of X on all column faces. 

,¡ 

New Fig. R21.4.4 -· Example of transverse reinforcement in coiUIMS 

X 

X. 
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En resumen. se tiene que: 

a1 En las columnas que están contraventcadas (sin ladeo), la longitud efectiva 1, se 

1 
encuentra entre ...!:. y 1., donde 1. es la longitud no soportada entre los apoyos ., 
de la columna; 

bJ En las columnas que no están contraventeadas,la longitud efectiva 1, es siempre 

mayor que la longitud real de la columna 1., y puede resultar 21. o más. En tal 
caso. un valor de k menor que 1.2 no se considera razonable 

e 1 El uso de los nomogramas anexos, permite una determinación gráfica de los 
factores de longitud efectiva para los marcos atiesados (sin ladeo). o no atiesados 
1 con ladeo), respecuvarnente 

d 1 Si ambos extremos están empotrados o casi, entonces 'P =O, y k= 0.5. 

e 1 Si ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una minima 
ngidez a la rotación. o se aproxima a 'f' = a:J. entonces k= co. 

t ' S: ambos extremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces 'P = O, y 
'= l. 

-. . . 
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Longltuoes eteetlvos de 
columnas 1deoiizodos 

Media onda 
Hnoláol 

1 
(o) n = 1, ke = 1 

~ (Medio onda --r oenoldal) 

Media onda 
aenoral 

.1; (Media onda 
.E oenoldal) 

(b) n = 2. kt = -! t 
Warcaa c:ontravent•ada• contra el ladeo 

{e) n = 1. kt = t 

--:r -! (Media onda 
~enoldal) 

~ (Media onda 

1 .. noldal) 
--'-

{d) n = ~ • kt = 21 

Marco& con libertad para experimentar ladeo 

T 2 (Media ondo 
Inoidol) 
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Estados de oqulllbrlo 

fondeo de una columna 
blorticulocc 

Lono11ud elec:llvo dt 
columna• 

(a) t.table 

p 

! 
\ 
1 ' 

~ 
(a) Columna 

" = , 

?al In 

4iiiíiirn4!=rre· 
(b) Neutral 

T 
• 

l 

(e) lnostablo 

p 

(b) Dlagt"QmC do Cuerpo UbN 

n = 2 n : 3 

(e) Húmoro de modlao Dndaa aonoldaloa 

(a) (b) (e) 



.¡, = cociente de ln /Ll o~ los columnas, entre ¿u 1 Ll de los miembros de flexiÓn 
que llegan o un extremo de uno columna, en el pleno cons•derodo 

H' = k H 

A y 8 son lo~ extremos ce lo columna 

Fig l.l.Nomogromos poro determ1nor longitudes 
oe m1emoros o i lexocompresión 

¡J"'
efectivos 1 H' 1 



EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD COJ'Ii EL 
CAPÍTULO 10 DE ACI 318-99 

10.1 O. Efectos de esbeltez en los elementos a compresión 
En 1995. el reglamento se modificó para especificar que en lo sucesivo los efectos de 
esbeltez·s.: tomen en consideración por medio de un análisis de :!o. orden (1 0.1 0.1 l. Si se 
tomJ en cucnt;¡ que los procedimientos de computación y muchos programas extstcntes 
son Jhor;¡ c;~paces de realizar análisis de 2o." orden, se justifica esta disposiciót~ dd ACl 
31 S-9:'. l;¡ cu;¡l continua vigente en 1999. 

Como una altemativ;¡ a lo establecido en 10.1 0.1, tal v como ha ocurrido en versiones 
previas del reglamento. se permiten, en 10.12 y 10.13. los métodos aproximJdos que 
dcterm1nJn un momento de diseño amplificado mediante un factor ó. par:t tomar en 
cuenta l:t esbeltez del elemento en consideración. 

En i:l presente revisión del reglamento, se establece en forma más explicita que en las 
vcrs1oncs anteriores. la diferencia entre los marcos no contraventeados. (que ahora se les 
liJmJ ··con l;~deo'"). de los contraventcados, (que ahor;¡ se les llam;¡ ··sm l;~dco'"). En 
;¡;nbos cJsos se especifican limites para los efectos de esbeltez. 

Se establecen limites inferiores para la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse 
los momentos de segundo orden y sólo deber.in considerarse las cargas :txiales y los 
mom:ntos de primer orden pJr:t el diseño como columnas "cortas.'" 

Cuando se tienen relactones de esbeltez moderJdas. es permisible la dctcrmmación de los 
momentos amplif1c:tdos mcdtantc los procedimientos ;~proximados que se mencionan en 
lú.i: :- 10.13. 

En !Js columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un análisis de segundo orden 
que resulte mas preciso (sección 1 0.11.5) y que tome en cuenta la nolinearidad del 
matenal ' el agnetamiento. los efectos de la curvatura del elemento. la distorsión latero! 
túnll '. i~ dur;~cion de las car¡;;~s. la contracción y l;¡ flucncia (flujo plastico). asi como 1:1 
int.:racm'n con J;¡ cuncnt;~cion Los !mutes que se establecen en 10.1 :!.2 y 1 0.13.:! pllrJ 
m;¡rc<''· s1n J;¡deo ~ con !;~deo. respe::uvamentc. se resumen a continuación: 

:..lar::o con laaeo Marco sin ladeo 
15111 contrJventear) ( contrJventeado) 

SI k:. tr < :: Se desprecia la 
klu'r $34 -12(M

1 
1M

2
) esbeltez 

SI 

::0 
e:= 

s: :::S kf.tr $.100 Metodos si 100 ~ kl. Ir> 34-1:! ( M¡l M2 ) 
aproximados 

::0 e:= 
SI ki,lr > 100 ::0 Ami liSIS P-.C. SI kl.lr>100 

e:= 



Dond~: 
:-.·1, y M2 son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos fa:torados 

en los extremos de la columna. M 1 es positivo si el elemento se flexiona en cur,·atura 
scnciii~: negativo si lo hace en curvatura doble; en tanto que M2 siempre será posntvo. 

k. es el factor que determina la longitud efectiva del elemento en nexo
compresión. El factor k se determina de conformidad con 10.1::!. calculando las 
expreston~s que se presentan en Rl0.12, o por medio de los nomogramas de Jackson y 
Morebnd. que pemliten calcular dicho valor de k, para columnas de sección constante en 
un marw 

r es el radio de giro de la sección del elemento en flexo-compresión 
es la longitud fuera de los apoyos, del elemento en flexo-compresión 

IO.lü.i Excepto con lo permitido en 10.10.2, el diseño de los elementos a compresión. 
las ,.,;,:~" Jc restricción y otros elementos de apoyo. se basará en las fuerus y momentqs 
iactorados a panir de un análisis de segundo orden. considerando la no linearidad y el 
acrietamiento del material, así como los efectos de la curvatura del elemento v la - -
distorsión lateral (ár!ft). la duración de las cargas. contracción y flujo plástico .. y la 
intcraccioc con: la cimentación. Las dimensiones de la sección transversal d~ cada 
elemento que se use en el análisis estalin dentro del 1 O porciento de las· dimensiones de 
los cic:mcntos mostrados en los planos de diseño. o deberá repetirse el anális.is 
pwrC1n:·::oJC1sc nuc\'as secciones de los elementos. 

Comentario· Las disposiciones de la sección 10.10.1 para los efectos de esbeltez en los 
eiememos a compresión se revisaron en 1995, para reconocer el uso de' los análisis de 
segund" orden :· para mejorar la distinción entre los marcos con ladeo y sin ladeo. 

Se aclara el uso de los marcos no contn~venteados que experimentan laden y los marcos 
eontrn,·et11o:tdo~ que no experimentan ladeo. 

10.1 J. :\lomentos amplificados 
10.1 l.! Las cargas axiales factoradas P •. los momentos factorados M 1 ,. M2 en los 
cxtrem<>s de las columnas y cuando se requieran, l:!s deflexiones laterales relativas t:J.. en 
el en u crtso. se calcularán utilizando un análisis elástico de primer orden donde las 
rrop:cci~Jcs d~ 1:! secctoncs se determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas 
~xtaic:,. 1a presencta de las regtoncs agrietadas a lo largo del miembro. asi como los 
electo; ck 1~ duración de las cargas. En forma alternativa se permitirá el uso de las 
sigutcntcs proptedades para los elementos de la estructura: 

27 
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a) El módulo de de la sección 8.5 .1: para 
elasticidad concreto de peso normal 

E, =Isooofl 
b) Momentos ~e inercia: 

Vigas 0.35 1!! 
Columnas 0.70 lg 

M uros - sin agrietar u.70 lg 
agrietados 0.35 lg 

Placas y losas planas 0.25lg 
e) Area 1.0 Ag 

Los mamemos de inercia se dividirán por (1 + !ld), donde ¡ld: 

a) P:~ra marcos sin ladeo: 

fJ = carga sostenida axial máxima factorada 

carga axial máxirr.a factorada 
b'¡ Par:~ marcos con ladeo. excepto a lo requerido en e): 

fJ _ cortante sostenido máximo factorado en un cntrepisn 

'' - cortante maximo factorado en ese entrepiso 

e 1 en 1:1 Ycri ficación de la estabilidad de marcos con ladeo lle\'ado a cabn de conformidad 
COl' 10.1~.6: 

f3, = carga sostenida axial máxima factorada 

'· carga axial m:ixima factorada 

10.11.-1 Los marcos sin y con ladeo 
· En las estructuras rcaies no existen las condiciones perfectas ··con laden .. 0 "sin ladeo." 

S1 mcd1antc una mspeccion no es posible determinar con precisión si el marco esta ·o no 
con:ra\'cntcado. las secciones 10.11.4.1 ) 10.11.4.: proporcionan dos formas para 
detcnmnar la condtctón del marco. De conformidad con 1 0.11.4.1. una columna que 
forma parte del marco se considera contra venteada (sin ladeo). si los momentos en los 

. extremos de ella. debidos a los efectos de segundo orden, no sobrepasan el 5 por ciento 
de h ,, cMrcspondientes momentos de primer orden. De acuerdo con 1 O. 11.4.:, se puede 
sup.•ncr que un cntrcptso del marco no experimenta ladeo. si: 

en b que: 
Q = 

Q = ~ !', t:., ~ 0.05 
VI .. Ec. (10-7) 

indrce de estabilidad en un entrepiso 
carga venical factorada total en el entrepiso 
cortante total en el entrepiso 



e:," = deflexión relativa de primer orden entre los extremos superior e 
inferior del entrepiso, debida a V u 

f. = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del 

marco 

10.1 :.:.'En los marcos sin ladeo se permitirá despreciar los efectos de csbcltc7 para los 
elementos en compresión que satisfag:m: 

k!, $34-11(M,IM2 ) Ec. (10-8) 
r 

donde el término [34 -12(M1/ M 2 )) no se tomará mayor a 40. El termino M.tM~ es 
positivo st la columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexiona en 
curvatura doble. 

10.1:.3. Los elementos en cómpresión se diseñarán para la carga axial factorada P u y el 
momento M, amplificado por los efectos de la curvatura, como sigue: 

en la que. 

El se tomará igual a: 

M<= ó.,M2 Ec. {10-9) 

Óns= e; ~1.0 
1---·-

0.75P< 

p =~lE~ 
• ( kl. r 

Ec. (! 0-1 0); 

Ec. (10-11) 

Ec. (10-12) 

Ec. {10-13) 

10. ::.:;. En los elementos sm cargas transversales entre los apoyos. Cm se tomará 
como 

Ec. (10-14) 

donde \1,1:\l: es pos¡uvo si la columna se flexiona en curvatura sencilla. En los 
m•cm11ros con cargas transversales entre los apoyos. Cm se tomará igual a 1.0. 

10 .l: 3 .:. El momento factorado M: de la ec. (1 0-9) no se tomar:i menor a 

M,M •. = P.(0.6+0.012h) Ec. (10-15) 

'•:. ,, 
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separadamente alrededor de cada uno de los ejes. donde 0.6 y h están en cenumetros. En 
los ckmentos en los que M2.min excede M2. el valor de Cm de la ec. (10-14) se tomara. ya 
sea. igual a 1.0. o se basara en el cociente de los momentos calculados 1\1, y 1\h 

10.13 . ..Xmplificación de momentos- marcos con ladeo 
El d1sci\o por esbeltez de los elementos con ladeo se revisó en el Reglamento de l 005. El 
procc,iii111Cnto revisado consiste de tres pasos: 

l) Se calculan los momentos amplificados o,M,. Esto puede llevarse a cabo de tres 
maneras diferentes: 
Primcm. se podrá utilizar un análisis elástico de segundo orden del marco ( 1 0.13.4.1 ). 
Segundo. podrá utilizarse una aproximación de dicho análisis ( 10.13 .4.:!). 
1.~ tciccr:~ alternativa es la de utilizar el amplificador de l¡¡Jco ó, de las ediciones 
amenore:, Jd reglamento ( 10.3 .4.3 ). 

:! ¡ Los momentos amplificados de Jadeo o,M, se suman al momento no amplificado sin 
ladeo i\1,. en cada extremo de cada una de las columnas (10.13.3). Los momentos sin 
ladeo se rodran calcular utilizando un análisis elástico de primer orden. 

10.1:.:. En los elementos a compresión no conuaventeados contra el ladeo. el factor k 
de lon:;itud cfecti\'a se determinará utilizando E e 1 de conformidad con 10.11.1 y será 
maYor qu~ 1.0. 

1 O. i ~ .:. En los elementos a compresión que no esten contra venteados contra ladeo. los 
eie:t0.' tic !J esbeltez se despreciaran si kl.ir es menor que 22. 

10.1:; .:: Los momentos M, y M: en los extremos del elemento en compresión se tomarán 
conw. 

t-I,= M,"'- o,M" 
M: = M:"'- o,M,, 

Ec. (10-16) 
Ec. (10-17) 

donde .• >.\!.,) i:i.M¡, ~e calcularan de conformidad con 10.13.4. 

lO i: ~ Los momentos de ladeo amplificados o,M, se tomarán como los momentos en 
los e'tr~mos de !J columna. calculados utilizando un anáhsis elástico de segundo orden. 
basaJP en la ng1dez del m1embro dada en l 0.11.1. 

10.1:, .4.:. En forma alternativa se permitmi calcular o,M, como: 
- M, 
o,M, = --2: M, 

1-Q 
Ec. ( 1 0-18) 

Si o, calculado de esta manera excede 1.5, o,M, se calculará utilizando 10.13.4.1 o. ~· · 
10.1~.;~ 



1 0.13.-1.3. Alternativamente se permitirá calcular los momentos amplificados de ladc0 

ó,M, como: 

Ec. (10-19) 

donde :r u es la suma de todas las cargas venicales en el entrepiso y :EP e es b suma de 
tod~!' ias cargas de las columnas que resisten ladeo en el entrepiso. r, s~ calcula 
utilizando la ecuación (10-11), donde k se obtiene con 10.13.1 y El de la ecuación (10-

1.2¡" la ( 10-13). 

10.1::.5. Si en un elemento a compresión: 

-1 35 ; >---¡r 
~!:A: 

Ec. (10-20) 

el momento maximo ocurrira entre los extremos de las columnas y en es~ caso. M~ se 
dcbcr:i amplificar mediante el amplificador para marcos sin ladeo de la ecuación ( 10-1 0) •• 

•' 
de b sq;utente manera: 

( 
M =ó M.=! C.. (M,,,+ó,M 2,) 

. ... - 11 - P. 
Ec. ( 1 0-9) 

1, 0.75?, 

·Emonccs. la columna se dtseñará para la carga axial factorada P u y el momento M, 
caicul~J" utilizando 10.1::..3. en que M 1 y M: se calculan de conformidad con 10.13.3. 
~" C\11110 s~ define para la combmación de carga en consideración. y k comC\ se define en 
10 1: ! 

Se constderar;i la resistencia y la estabilidad de la estructura en conjunto. ante cargas 
¡;ra' ttacionales. como sigue: 

1 O. I:i .G. [n adicion a los casos de carga que comprenden cargas latcrah:,. se considerar~ 
la rcststencta :· la estabilidad de la estructura en conjunto bajo cargas gravitacionalcs 
factorad~s 

a 1 Cuando o,l\1, se calcula a partir de 10.13 .4.1. el cociente de las de flexiones 
latcr Jics e! e segundo orden por las deflexiones laterales de primer orden. con 1.4 veces la 
carga mucna ) 1.7 veces la carga viva, más la car~a lateral aplicada a la estrUctura. no 
exccdcra de ::..5. 

31 
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b) ·Cuando ó,M, se calr:ula a partir de 1 0.13 .4 .:!. el valor de Q calculado util iz:mdo 
~p u con 1 A veces la carga muerta más l. 7 veces la carga viva. no exccder:i de 0.60. 

c) Cuando ó,M, se calcula a partir de 10.13.4.3, ó, calculado utilizando !P. y 
~p, correspondiente a las cargas factoradas muerta y viva, ser:i positi\'a y no cxceder:i de 

En los casos a). b). y e). ~d se tomar:i como el cociente de la carga axial maxima 
factor~d~ sostenida. por la carga axial máxima factorada. 

1 O_¡:;. 7. En los marcos con ladeo. los elementos a flexión se diseñar:in para los momentos 
tot~lcs ~mplificados en !ajunta. en los extremos de los elementos a compresión. 
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Example 13.1 (cont'd) 
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o o o 

20.00 x 20.00 in 

1 8-f7 a~ l.20t 
1 Aa • 4.80 in·2 

1 Cover • :.as in 

Spacinq • 6.81 in 

Aq • 400 1n'2 

lx • lJJJJ 1n'4 

1 

Iy • lJJJJ 1n'4 

: Xo • o. oc in 
j Yo • O. o o in 

1 

! 
i@ 1994 PCA 

p 
n 

Calculatlona and Dlscusalon 
Cede 

Reference 

'IZ fa•O · f r ~+----+----~--~·--~~--------~~~ 

-- "--' -----'-------

\ Li.censed To: Portland Camant Aaaociation, Skokie, IL 

' File name~ 

t•c • s.oo kai Ec • 4287 l<ai 

Column Id: 
1 

re - 4.25 ui au • 0.003 in/in 

\ tnc;ineer: Block atraaa protila, Batal • 0.80 

[ Oa~e: Tiaa: ry - 6o ui Es • 29000 l<ai 

1 Cede: Continamant: Tiad 

1 t.Jn:.t.s: tngl1.sh pni(c) - o.7o, pni(b) - o.9o, a • o.eo 

Figure 13·14 Design Strenglh lnteraction Disgram for Co/umn A3 

13-23 
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Example 13.1 (cont'd) Calculatlorw and Dlacuulon 

Cocie 
Reference 

Similarly, for column C3, use 24-419 (P¡ == 4.2~; sc:e Fig. 13-15). 

1 

i 
1 :; o o o o o o ¡: ,, : o 

1: e y o 
' :> ' ¡; 1" o 

1 
1 = o 
1 e o 

e o o o o o o 

24.00 x ~4.00 in 

' i 24-19 at 4.17' 
1 
1 Aa • 24.00 1n'"2 

: cover • 1.88 in 
Spac~nq • 2.06 in 

· Aq • 576 in'"2 

. Ix • 27648 in"4 

! ly • 27648 in"4 

. Xo • o. 00 in 

1 'to • 0.00 in 

1 lC !99~ PeA 

~ 

p 
n 

J • 

,,, 
~ 

u? -
-'I'Z1\ -
- '" ' ~-

. :..¡censeC: To: Portlan~ C•••n~ Aaaocl&tion, Sk.okie, IL 

. rü.e na.me; 

Pro)ect.: 

' 1 Cclwon Id: 

1 
Enr;1neer: 

Da~e: T.l. .. : 

CoQe: 

Ur • .:.. t.s: tn;ll.ab. 

r•c • s.oo Di Ec • •za7 ka1 

re • 4.25 lcai au • O. OOl in/in 

Block·atr••• profila. Bat&l • 0.10 

fy - 60 lcai 

Confinuant: Tiac1 

Ea • 29000 leal 

phi(c) • 0.70, phi(b) • o.to, a • OoiO 

• 
Figure 13-15 Design Strength tmeraction Diagram for Column C3 
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Example 13.1 (cont'd) 

o o o 
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o 

e e o 

20.00 x 20.00 in 

! 
j 8-19 a~ 2.~0' 
1 All • 8. oc ~n 2 
1¡ cover • l. es in 

~ Spacing • 6. 43 in 
1 

1 

Ag • 400 1n"2 

IX • 13333 in"4 

! Iy • lJJJJ 1n·4 
1 

; Xo • o. OC :n 

Yo • o.oc 1n 

' i@ 1994 Pc:.A 

Calculatlona and Dlacusslon 
Coda 

Reference 

~+-~--~--~--r-~~~--~--
45 

p ~+---+---+---t7'-~--L-~~~~ 
n Z72. 

-•Zn 
1 

.... : ..... 
0Mz3~c~ .se. 

t-or·• 
1 

•. 

i Licensac Te: Portland Ceman; Aaaociation, Skoki•, IL 

\ file name: 

i ProJ a e": 
1 

1 colwo.~ Ic: 
1 

' i Engineer: 

. Dat.e: 

: Cede: 
' 

1 tlnita; Enc;lisn 
! 

1"c • 5.00 kai Ec • 4287 kai 

te • 4.25 kai au • 0.003 1n/1n 

Block •tre•• protile. Betel • o.ao 

ty - 60 kai Ea - 29000 kai 

Cont1n ... nt: Tiad 

phi(c) • 0.10, ph1Cbl • o.9o, a- o.eo 

F1gure 13-16 Design Strength lnteractioo Diagram for Column A3 (including magnified moment) 

13-29 
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Ejemplo !3.1 -Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo 

(Contra venteado). 
I?iséñense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio 

para oficinas con 1 O entrepisos, que se muestra abajo. La altura libre de 
primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos. 
Supóngase que los efectos de las cargas lateral~s en el edificio son causadas 
por el viento actuando en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el 
edificio son los siguientes: 

Propiedad de los materiales: 

Concreto: f = 350 kglcm= 

Refuerzo: f. = 4,200 kglcm2 

Vigas: 60 x 50 cm 

Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Columnas interiores: 60 x 60 cm 
Muros de cortante: 30 cm 

Peso de los largueros de piso: 
Carga muerta sobrepuesta: 
Carga \·iva: 

420 kg/cm2 

!56 kg/cm= 
244 kg/cm2 

2. Determínese si el marco es con o sin ladeo Secc. 1 0.11.4.2 
Los resultados de un análisis elástico de primer orden utilizando las 

propiedades de la sección l O.l.l, se resumen en la tabla que sigue: 
.·. 
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piso 

. ·e 
·.-":' ... e 

El índice de estabilidad Q = :L/.t.,,IV), para cada entrepiso es menor 

que 0.05. Por consiguiente, toda la estructura se puede considerar como de 
no /u deo (contra venteada). 

3. Ek~ción preliminar del refuerzo de la columna 
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez: 

tl!f'. ..... , =0.80tiJ[0.85f.(A,-A.,)+4,200A.,J Ec (JO-:!). 

Para la columna A-3: 

498 = 0.80(0.70)[ 0.85(350)(50' - A,)+ 4,200A,.) . 

de donde· A .. = 3 7 .:!9 cm= 

Utiiicense 8 \'arillas del #8 (A,= 40.56 cm:; p, = 1.6%) 

Ltiliccsc PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3 
con: 

Pu = 498 ton. 
De b f1gura 13.14: 

(/J .1! .. = 24.98 ton-m> 16.08 CORRECTO 

En fonna similar. de la figura !3.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del 
"'9. ¡--87-" : .·• .. = ::u. cm-

= 
153

'
87 

=o 04"7 = 4 3°1. P,. 60r60 · - · 0 



4. Columna C3 - Diseño final, que incluye los efectos de esbeltez. 
Detenninese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilícese un 
factor de longitud efectiva k= 1.0 

k!.= !.0(650) = 36.11 10.12.1 
r· 0.3(60) 

Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura: 

" ·(M,') 34 1"'(- 0·86 \ 401 "61 _ ... - '2l M, = - - 1:69 r . > , . 

1\:o requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto 

o · • · · - • 1"' ( M, J 1 O 1.., "' qU,I .. ,.I<J.,-_ 1 - ·-·-

\.M, . 
1\:ótese que de conformidad con la disposición de 

31 S-99. 34 -12l' M,) no debe tomarse mayor a 40. 
}.f. 

10.1:.: de AC1 

En este caso no es necesario calcular un valor más preciso de k.~: ya ·') 
que !:1 columna no es esbelta para k = 1.0. Las 24 vars. del #() resultan 
ade:::uadas. 

5. Columna' A3 -· Diseño final, incluyendo efectos de esbeltez 
al Determínese si es necesario considerar los efectos de esbeltez 

Determínese k del nomo grama en R.l 0.12 

1 . = 0.7( SO' l = 364,583 cm' 
... \ ¡:;) 

E. = 1:5.1 00\i f = 282,589 kglcm: 
Par::! i;; coiumna en la planta baJa. de 6.75 m= 675 cm 

E 1 ~8:.589(364.583) 
15

• lO' k -= = JX g-cm 
1 675 

P:1~a i:J columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m= 396 cm 
E 1 28:.589(364.583) .,

60 
O'k 

-
1
- = 

396 
= - x 1 g-cm 

1 
_0.35(60x50')_..,

8 5 
• 

"'"-
12 

- _¡ ,7 O cm 

Para la viga de 8.53 m 

., 

1 0.11.1 

39 
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E,! 282.589(218.750) 7., IO'k -= - _x g-cm 
1 853 

= LEJ 1/, = (153+ 260)10' = 5_7 
'!'A LE) 1/ 72%10' 

Supóngase que '!',, = 1.0 (columna esencialmente empotrada en la 

base'!. 
Del nomograma en Rl0.10.12.1 (a): k= 0.84. 

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en doble curvatura: 

k/, =36<34-12(E1._)=28 
r 16.08 

kl. = 36 <34-12(-
8
·
21 

)= 40 
r 16.08 

para ia columna A3 flexionada en cuvatura sencilla: 

kl. = 36 > 34-12(_!¿!_) = 28 
r 16.04 

~o es necesario considerar la esbeltez de la columna A3, si se 
ftexion:J. en doble curvatura, la cual es la condición más comun para las 
construcciones de concreto vaciado en sitio. Si embargo, con objeto de 
ilustr:J.r el procedimiento de diseño, incluidos los efectos de esbeltez en las 
columnas sin ladeo, supóngase una curvatura sencilla. 

b. Determínese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la 
combimción de carg:J.s para el diseño: 

dond::. 
M =ó M. 

1 •• .. 

c .. o.. = --"':p::-- 2:. l. O 
1- . 

0.75P 
' 

e~ = o.6 ... oA ( ~; ) 2:. oA 

= 0.6+0.4( 
8
•
21 

)=0.8 
16.08 

Ec ( 1 0-9) 

Ec (10-10) 

Ec (10-14) 

.. 



p - r.' El Ec ( 1 0-11) 
'- (klj 

El= 02E), +EJ~ Ec (10-12) 
1 + f3J 

E,= 15,100fl = 15,IOO.J350 = 282,589kglcm: Sec::. S.51 

SO' , 
1, =-= 520,833 kglcm· 

12 

E,=2x106 kglcm2 Secc. 8.5.: 

En 1:1 C\nrc:s1on :lJllenor. el diiimcuo de la varilla de\117 dividido por 2 • l.llan; el diámetro del estribo del *é- ~ l. 91 tm, ~ 

el recubrimiento de 1.5" • 3.81 cm 

~l ' 

f3 = 1.4 P,, = 0.82 
J 1.4 P,, + 1.7 P,, 

El - 0.~(~8~.589)520.833+ 2(10
6
)10.043-., 7..,(10)'" k ' 

- --· - g-cm 
1 ... 0.8::! 

De la E:: (10.-13): 

El= 0 .. 4EI, = 0.4(282.58~)520.833 = 3_2J(IO'") 
1- /J., !.S_ 

Si se utiilz;¡ este último valor. la carga critica P, vale: 

p = ;:-'(3.
2311010 = 1070.919 k 

' (0.84x650)' ' g 

" o.s 
u'" = ----.,.,::-::-::-=-:,..-.- = 2.1 1 

498,000 1---__:_ __ 
0.75(1,071,000) 

Veri t'iquense los requisitos de momento mínimo: 

., 
( 

... 

· .. 

41 
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M = P (0.6+ 0.03h) = 498,000(0.6+ 0.03x50) ·- . Ec (10-15) 
= 1,045,800 kg-cm = 10.45 < 16.08 Ion-m 

Por consiguiente: 
Me= 2.11(16.08) = 33.85 ton-m 

Si se utiliza la figura 13-14, resulta evidente que la columna de 50 x 
50 cm reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinación 
de cargas P.= 498 ton y Me= 33.85 ton-m. En este caso se requieren 8 vars. 
del #9,las cuales representan un P. =2.0%. 

6. Para propósitos comparativos se realizó un análisis P-,1 utilizando las 
propiedades que aparecen en la sección 10.11.1 del Reglamento. Los 

momentos totales que se obtuvieron de este análisis P-,1 son esencialmente 
los mismos a los que se obtuvieron a partir de una análisis de primer orden. 
Lo :l!1terior ilustra la economía total que se logra cuando para el diseño de 
los elementos se utiliza un análisis P-,1. 
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Ejemplo 13.2- Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo 
(no contraventeado). 

Diséi'lense las columnas Cl y C2 en el primer entrepiso del edificio para 
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del 
primer.entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demas. Supóngase 
que ios efectos laterales en el edificio son provocados por el \·iemo 
actu::mdo en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los 
s1gu1entes: 

Propiedades de los materiales: 

Concreto ¡;· = 420 kg!c~ para las columnas en los dos 

entrepisos inferiores 
¡;· = 280kg/cm: para todos los demas sitios 

(w, = 2.,400 kglm3) 

Refuerzo J, = 4,200kglcm2 

Vigas: 60 x 50 cm 
Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Columnas interiores: 60 x 60 cm 

Carga muerta sobrepuesta 
Carga viva 

= 208 kg/m: 
= 244 kg/m2 

·l. Combinaciones las cargas factoradas 
1 l. = 1.4D - 1.7L 
' l = 0.75( 1.4D- 1.7L- 1.7\V) 
~. l = 0.90- 1.3\l-' 

Ec (9-1) 
Ec (9-2) 
Ec (9-3) 

:.. Determínese si el marco es con ladeo o sin ladeo 

Secc. 9.2 

Los resultados del análisis de primer orden utilizando las propiedades 
de 1:1 sección 10.11.1 se resumen en la tabla siguiente· - . 



Co: 

,. 

~" 

. . 

Com-
' 

Mo~nt.OS Oc:xaonantcs facwnaos 
blll;l- Cor~: 1 

(IOn-m) 

CIOT'l ;;u,.¡ój, 

"' ÍOI.CIO· 

1 
M. c::ttrrmo supcnor 

1 

M. extremo micnor 

1 1 1 
car~a." r.~aa M, M, M •• M,_ M .. 

¡ "' 1 ' 1 taliJ 1 ru ' IOUil 
t>O: 1 u· 1 1 7.1' _[ 394 3.94 1 l . .,. 1 u: 1 l"' 1 H' . 

. .r:-s 1 5 9J :.2r 1 8.16 1 2.95 11.73 . . . 24.68 1 8.16 1 24.68 1 5 91 1 ~ 9.:- :.~l 1 

:: ~-- . 3 7E 1 ~.3C· 1 b.OS i 1.90 2:.14 24.04 1 6os __!_ 24.04 1 :;n 1 9\• . 
: (·:-· o '~ 1 1 (1.14 1 O.Oi . 0.07 1 o.o: 1 o 14 1 o. o· o¡..; 1 
. 
''" ' o.:: . 6.10 1 6.22 1 O.Oi 1 45.67 45.74 i ó .,., 1 45 74 ' O.:: ' o r.· o lo . 

q.: ¡ o: 6.2:· 1 6.33 0.04 46.50 46.S~ 1 6.3~ 1 46~ 1 o lt1 1 o f- r- :: 

• n1a· • • ;:.:3(• oc: p1so. lils CJrgas muertas soorcpuc:stas ~ las car~as v1vas rcoucaoa~ 1:.1 lactar de 
""'""""oc lo <>rp VI\'JSC tomo 1guala 0.08 (A-150). 

Ei ind1ce de estabilidad 

'rto 
Q= r:.·J. .. 

es 11~~:- o:, ::1 ú.05 en todos los ni\'eles de piso. Por consiguiente, las columnas 
no c::;::in contraventeadas 

3. Elección preliminar del refuerzo de la columna 

l':ihce el programa PCACOL para determinar el área requerida del 
acer0 longitudinal. sin incluir los efectos de esbeltez. 

Para la columna C l. utilice 8 vars. del# 8 ( P, = 1.6%) 

Para la columna C2. utilice 16 vars. del# 11 ( P, = 4.3%) 

M, 

~ 1 i -~ 

:~ 1~ 

~~ ... -
~,. '¡"' 

1:! 1 

45 



46 

4. Columna Cl-Diseño definitivo, incluyendo efectos de esbeltez 
a. Determine k del nomo grama en Rl 0.12.1 

(so•) 1 = 0.7 - = 364,583 cm' 
t:nl 12 

Secc.IO.ll.l 

.E.= 15.IOOJ!:,;, 15,!00.J42o =309,458cm' Secc. ~.5.1 

Para la columna de 4.32 m: EJ = 309•
458

(364·
583

) = 262x10• kg-cm 
1, 430 . 

Para la columna de 3.65 m: EJ = 309
·
458

(
364

·
583

) = 309x1o• kg-cm 
1, 365 

1 =OJs( 6
0xS0

3

)=21S,750cm' 10.11.1 
""'' 11 

Para la viga de 7.30 m de longitud: 
E,I = 309.458(218. 750) 92_5x 10• kg-cm 
1 732 

'i' = "[.EJII, _ 262+309 = 6.17 
A ) EJII 925 -

Supóngase que \f-'11 = 1.0 (columna esencialmente empotrada en la 
base¡. 

Del nomograma de la figura R.l 0.12.1(b), k= l. 76: 

kl, = 1.76(405) =48>22 10.13.:! 
r 0.3(50) 

Po~ ~onsiguieme: deberan considerarse los efectos de esbeltez 

e'•. Determine el momento total M: (incluidos los efectos de esbeltez) 
: ias combmaciones de cargas de diseño 

M,= Al, •. TÓ,M,, Ec (10-17) 
U ti 1 izando un análisis P- /J. aproximado: 

o. M,.= 1~'Q >M,, Ec (10-18) 

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de diseño. 
incluidos los efectos de esbeltez: 

. .• 



Combma ¡ ' 

cion de ¡ M 2m Ml, Q 8, ó .. M2, M. P. -car~as 1 !ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton) 1 

1 i 7.87 - - - - 7.87 i 60::! 
0.19 1.24 26.95 ::!9.90 

1 .;n ~ 2.95 21.73 - 1 
' 1.90 22.14 0.19 1.24 ::!7.45 29.35 1 :::!S 1 -

Ltilizando las figura 13.17, es evidente que las tres combinaciones de 
:ar~::! c:J.en dentro del diagrama de interacción. Por lo tanto. las 8 varillas del - -
:;'8 son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeltez al 
utiliz:J.r un análisis P- t:. aproximado. 

P¡¡r:J. propósitos de comparación, recalcúlese ó, lvf,. utiliz:J.ndo el 

mctodo d:.: ampli!icación de momentos dado en ediciones anteriores del 
Reg i:ln;ento ACI. 

- M,, u 
o.M,, = ..¿. p :::::M,, 

1- L • 
o.1si P. 

Ec (10-19) 

L:1 c:Jrg:J. critica P se calcula a panir de la Ec ( 10-11 ). utiliz:J.ndo k de 
4 :' 

1 O.!:; 1 y El de la Ec ( 1 0-1::) o ( 1 0-13 ). 

Par:J. cada una de las doce columnas exteriores a lo largo de los ejes 
de coiumnas 1 y ~ (esto es: las columnas que reciben sólo 1 ,·iga en la 
direccion de! análisis). k se determinó en la pane 4(a) con un valor de 1.76. 
Lti i iz:mdo i:J. E e ( 10-131. con /J., = 0: 

L., -.,. "' "rt·l·tc~ \'at'p· ... ....... =~· .... w ..... 

El= O ·H30<:l.458)( SO'~= 6 45(10'0
) 

:, 1: .' 

-' "' -', 6 ., no•" ·'' =.:.:....::.:.,. = .. · .~. : = 1.::!57.922 k•• = 1.::!57 /tm 
(k: .. r t!.iox-105\· "' Ec ( 1 0-1 1) 

Par;¡ cad:J. una de las columnas de orilla A::, A3, F:! y F3 (esto es: las 
coiumn:J.s que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la dirección del 
an:ilisis 1 
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'fA= 262 + 309 = 3_08 
2 .r 92.7 

'1'. = 1.0 

Del nomo grama correspondiente, k =1.58. 

La carga crítica es: 

- :7: El - :7: x 6.45(IO)" -1 5"4 659 k -1 55" !' - --- - , ) , g- , ) ton 
. (k!.)' (1.58.r405)2 

Para cada una de las ocho columnas interiores: 

1 , = 0.7 - = 756,000 cm' (
60') 

... 12 

Ec ( 1 0-11) 

Secc.!O.ll.l 

P 1 1 d 4 3
.., EJ 309.458(756.000) 541 10• k 

ara a co umna e . _m: - = x g-cm 
'· 432 

Para la columna de 3.65 m: EJ 309.458
(
756

·
0001 

= 641x10• kg-cm 
1,. 365 

w = 541 +641 
T A 6.38 

(2 .r 92. 7) 

'1' n = 1.0 

Del nomo grama: k= 1.8 

El =0.4(309.458)( 
60

'l=1.34.r10" Ec (10-13) 
\. 12 j 

!' ; r.' E~ ; ;:' .r 1.34 .r 1 ?" - 2, 488,568 kg ; 2, 488 1on 
(k!.)' (1.8.r405)' 

Por lo tanto: 

2::,~; 12(1.257¡-4(1.555).,.8(2.488)=41.208ton 

1 
J. ; ----,;,....,- ; --...,..;,.-:-:;-,..-- = 2.24 

'P l- 17.139 1---=::..:,::..-
0.752:: ~ 0.75(41.208) 

Para la combinación :, de cargas: 
M, =2.95+2.24(21.73)=51.62ton-m 

Para la combinación 3, de cargas: 



M:= 1.90+ ::..24(22.14) = 5 1.49/on-m 

De la f¡gura 13.17, resulta claro que la combinación: de cargas cae 

fuera del diagrama de interacción. Por consiguiente, es necesario 

incrementar el refuerzo a 8 varillas del #9 ( p, = 2.0% ). para ton:ar en 

cuenta· los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el método ci~ l:1 
a:npiiíicación de momentos de reglamentos previos de ACl. 

5. Columna C2. Diseño definitivo, para incluir los efectos de esbeltez. 

a. Determínese si deben considerarse los efectos de esbeltez. 
En la pane 4(b), k se determinó igual a 1.8 para las columnas 

intcr1orcs. Por consiguiente: 

kl.. = 1.8(405) = 40.5 > ::.::. 1 O 1 • ., .. .) ·-
r 0.3(60) 

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez. 

b l Determínese el momento total M: (incluyendo los efectos de 

esbeltez) y las combinaciones de cargas de diseño. 

J.{=M, ... +o.M,. Ec(10-l'7) 

Utilizando un análisis P- ~ aproximado: 

- 1 M. o A· • = -·-· ;:: M . .• 1- Q 1· 
Ec (10-18) 

La siguiente tabla resume las combinaciones de cargas de diseño, 
incluYendo los efectos de esbeltez: 

! ( Dnll1111~ : . . 
• 

• 1 

' 

1 

1 

1 

CIOI; C.ÍC M, \ M, Q 1 o o. M,. P. : 1 

1 

M. 
C~lr~::l lton·;;ll !ton:~) 1 . 

! 1 (ton-m) (ton) 
; o¡.; . ' i 0.14 1 1.060 . . . 
- 0.07 45.6i 0.19 1.2.; 56.63 56.70 795 - 1 : 1 

- o.o.; 4ó.50 0.19 1.24 1 57.66 57.70 1 
. ! 514 

De l:J figura 13.18 resulta evidente que las tres combinaciones de cargas 

( P. .. M,) caen dentro del diagrama de interacción. Por consi!:!uiente, las 16 

. ... 
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varilb;, del # 11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez. 

utilizando una amilisis aproximado P- t.. 

• Para propósitos de comparación, recalcúlese o. M2 , utilizando el método 
de amplificación de momentos, el cual aparece en ediciones anteriores 

del Reglamento ACI. Utilizando los valores L ~ ·L;: y o. calculados 

en la parte 4(b): 
ó, = :!.24 

Para la combinación ::! de cargas: 
M 2 = 0.07 + 2.14(45.67) = 10:!.37 ton-m 

Para la combinación 3 de cargas: 
M, = 0.04 + :!.14(46.50) = 104.20 ton-m 

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen 
dc:ntm del diagrama de interacción y por consiguiente, las 16 vari1bs del 
# 1 1 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante 
este metodo. 

6. Determínese si el momento máximo ocurre en el extremo del elemento. 
Ver la sección 10.13.5. 

En la columna e 1: 
1.. 405 .,- 35 
-= =-1<~=-
r 0.3(50í ¡ P 

u~' 
35 = 41.8 

/1.060.000 
y 4.20(60)' 

E e ( 1 0-20) 

Por consiguiente, para cada una de las columnas e 1 y C2 el momento 
máximo ocurre en uno de los dos extremos, y el momento total A·/, no tiene 
porque amplificarse mediante t5 .... 

i. V cri 1'1quesc la inestabilidad debida una de flexión lateral de la estructura 
(Sec~. 10.13.6): 

a. Cuando se utiliza 10.13.4.2 para calcular o. M,, el valor de Q que 
se e\·alua utilizando cargas gravitacionales factoradas, no debera exceder de 
0.60. Nótese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia 
se deberán dividir por ( 1 + /3., ), donde, para este piso (Secc. 1 0.1 1.1 ): 



f3 = I 1.4 P,, = o.89; 1 + !3. = 1.89 
u l:P. 

El dividir todos los momentos de inercia por ( 1 + /3.,) es equiv:1!ente a 

increm.entar las deflexiones, y consecuentemente O, por ( 1 + /3. ). 
Por lo tanto, en el 2o. nivel: 

Q = 1.89 X 0.19 =0.36 < 0.60 

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho. si se 
calcula la Q modificada en cada piso, se muestra que la estructura es 
estabie. 

b. Al utilizar 1 0.13.4.3 para calcular 8, M., el valor de 8. calculado 

utiliz::mdo I P. y L ~ correspondientes a las cargas muertas y vivas 

factoradas, será positiva y no excederá de 2.5. Para la verificación de la 
estabilidad. los valores de El se deberán dividir por ( 1 + /3., ). Por 
consiguiente. los valores de P, se deberán recalcular considerando los 
efectos de /3;;. ., 

En las columnas B 1 a E 1 y 84 a E4, f3. = 0.89, y la carga critica es: 

P 1.297 686 = = ton 
' 1 + 0.89 

En las columnas Al. F!. A4 y F4, f3. = 0.91, y la carga critica es: 

P 1.297 679 = = ton 
' 1 .... 0.91 

En las columnas A::. A3. F: y F3, f3J = 0.89, y la carga critica es: 

P 1.64: 86 = = 9 ton 
. 1-0.89 

En cada una de las columnas interiores. f3J = 0.88, y la carga crítica 
es. 

2,590 
P, = = 1,378 ton 

1 + 0.88 
Por lo tanto: 
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) P = 8(686) + 4(679) + 4(869) + 8(1,378) = :?.:!, 704 ton - ' 
\' . , 

1 
ó, = 17139 <o 

1- ' 
0.75(22,704) 

La estructura es inestable cuando se utiliza · el método de 
amplificación de momentos. 

8. Para propósitos de comparación, se llevó a cabo un análisis P- t. 
uilizando las propiedades de la sección, dadas en l O.ll.l. En la columna 
C l. el momento total M1 aumentó aproximadamente 26% y en la columna 
e::. aumentó aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantidad de 
refuerzo determinada en la etapa de diseño preliminar es adecuada para las 
combinaciones de cargas a partir del análisis de segundo orden. Nótese que 
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron 
aproximadamente 26%. 

Para la revisión de la estabilidad según 10.13.6, los valores de 1 se 
dividieron por (1 + fJJ ). En todos los niveles de piso, el cociente de las 
defiexiones laterales de 2o. orden respecto de las de l er. orden, se 
determinó menor a :2.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de la 
estructura. 

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de 
las cargas de viento que actúan en la dirección S-N. Sin embargo. en aras de 
simplicidad. en este ejemplo no _·e consideran éstas. 

1 O. Cuando las columnas estan sujetas a flexión en las direcciones x y y, el 
analisis anterior deberá ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La 
veri ticación del diseño final de la columna podrá llevarse a cabo utilizando 
el método de la carga reciproca: 

P. = --:-1 -~--:-
-~---

P.., P., P •• 
En la cual: 

PR carga normal resistente de diseño, aplicada con las excentricidades e, 
y e, 

PRo carga axial resistente de diseño, para la (1.; excentricidades e,= e_.= O 



cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos. 
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente 
0.80 se reemplazará por 0.85. 

PR, carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e,. 
en uno de los planos de simetría 

P R,.. carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e~, 
en el otro plano de simetría 

•. ,, 
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Example 13.2 (cont'd) 
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PRESENTACIÓN 

El 4 de ¡uno de 1987, al dla siguiente de su publicación en el Diario Ollclal, entró en vigor una nueva 

versión del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. Las dlsposldones que oontl- se 

agrupan en los siguientes tltulos: 

TITULO 1 

TITULO 11 

TITULO 111 

TITULO IV 

TíTULO V 

TíTULO VI 

TíTULO VIl 

TíTULO VIII 

TITULO IX 

TITULO X 

TíTULO XI 

TíTuLO XII 

TITULO XIII 

DISPOSICIONES GENERALES 

VIAS PÚBLICAS Y OTROS BIENES DE USO COMÚN 

DIRECTORES RESPONSABLES DE OBRA Y CORRESPONSABLES 

LICENCIAS Y AUTORIZACIONES 

PROYECTO ARQUITECTÓNICO 

SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE LAS CONSTRUCCIONES 

CONSTRUCCIÓN 

USO, OPERACIÓN Y MANTENIMIENTO 

AMPLIACIONES DE OBRA DE MEJORAMIENTO 

DEMOLICIONES 

EXPLOTACIÓN DE YACIMIENTOS DE MATERIALES PÉTREOS 

MEDIDAS DE SEGURIDAD 

VISITAS DE INSPECCIÓN, SANCIONES Y RECURSOS 

Las dlsposidones relativas a disel'lo estructural (Titulo VI} se refieren exclusivamente a aqueDos 

requisitos aplicables a cualquier material y sistema estructural y a los criterios generales de dlsel'lo que 

se espera sean válldos por un lapso considerable. Este titulo Incluye, además, disposiciones detalladas 

relativas a disel'lo por sismo y a disello de dmentaclones, por ser temas de par1k:ular Importancia en el 

Distrito Federal. 

Las disposiciones relativas a materiales y sistemas particulares se estipulan en Normas T écnlcas 

Complementarlas, las cuales tienen la misma vaBdez legal que el Reglamento pero pueden ser 

modificadas con mayor fadOdad, ya que requieren un proceso de legallzacl6n més sencillo. En esta 

forma será factible illCOfJlOf8f oon prontitud a las Normas los nuevos procedimientos de oonstruccl6n o 

de dlset\o que vayan siendo aceptados. 



En 1a Gaceta Oficial del Departamento del Distrito Federal, se pubUcaron las siguientes normas en las 

fechas Indicadas: 

• Normas Técnicas Complamentarlas para Dlseflo y Construccl6n de Eslructura 

de Concreto, 26 de noviembre de 1987 

• Normas T écnlcas Complementarlas para Dlseflo y Construcción de Eslt\Jcturas 

de Metflllcas, 3 de diciembre de 1987 

• Normas T écnlcas Complamentarias para Dlseflo y Construcdón de Estructuras 

de Mamposterla. 19 de noviembre 1987 

• Normas Técnicas Complementarlas para Dlseflo y Construcción de Estructuras 

de Madera, 10 de diciembre de 1987 

• Nonnas Técnicas Complementarlas para Disello y Construcción de Cimentaciones, 

12 de noviembre de 1987 

• Normas T écnlcas Complementarlas para Dlsello por Sismo, 5 de noviembre de 1987 

• Normas T éaolcas Complementarlas para Dlseflo por VIento, 29 de octubre de 1987 

El Instituto de Ingeniarla, UNAM, edita esta serie de publlcaciones donde se presentan los comentarlos 

al Titulo VI del Reglamento de 1987 y a sus Normas Técnicas Complementarias, que ayudan a 

Interpretar y explicar la razón de ser de dichos documentos. Para algunas normas se Incluyen ayudas de 

diseflo formadas por tablas y grá.ficas, a fin de evitar repeticiones labol1osas en el uso rutinario de los 

procedimientos prescritos, y ejemplos, que Ilustran la forma de apOcar tales procedimientos. 

El material ha sido pre¡Jarado por el personal técnk:o del Instituto de lngenlerfa y de otras Instituciones 

que intervino en la elaborad6n del Reglamento y de las Normas Técnicas. 

Se considera que estas publicaciones resultará.n útiles tanto para la pn\cllca del c:llsello estructural como 

para la docencia en ese campo. 
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COMENTARIOS 

1. CONSIDERACIONES GENERALES 

2. REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE 

3. REQUISITOS COMPLEMENTARIOS 

4. DISPOSICIONES COMPLEMENTARIAS PARA ELEMENTOS ESTRUCTU-
RALES COMUNES 

5. MARCOS DUCTILES 

6. LOSAS PLANAS 

7 . CONCRETO PRESFORZADO 

8. CONCRETO PREFABRICADO 

9. CONCRETO SIMPLE 

10. CONCRETO LIGERO 

11. CONSTRUCCION 

FIGURAS 

AYUDAS DE DISEÑO 

TABLAS 

l. CONSTANTES DE CALCULO 

2. DIAMETROS, PESOS Y AREAS DE BARRAS 

3 • LONGITUDES DE DESARROLLO, Ld, DE BARRAS CORRUGADAS 
A TENSION, NO TORCIDAS EN FRIO 

FIGURAS 

l. MOMENTOS RESISTENTESJ DE SECCIONES RECTANGULARES 
(f' = 150 kg/cm2) ' 

e 
2. MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 

(f' ~ 200 kg/cm2) 
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DIAGRAMAS DE INTERACCION PARA-· FLEXOCOKPRESION 

FIGS 4 a 11. SECCIONES RECTANGULARES CON REFilERZO EN 
CARAS OPUESTAS 

12 a 19. SECCIONES RECTANGULARES CON REFUERZO 
DISTRIBUIDO EN LAS CUATRO CARAS 

20 a 27. SECCIONES CIRCULARES 

129 

137 

14S 

FIG 28. LOSAS. Separación de barras 1 2.S en lecho infe-
rior, f' = 200 kg/cm2, f a 4200 kg/cm2 1S3 

e Y 
29. LOSAS. Separación de barras 1 2.S en lecho 

superior, f' = 200 kg/cm2, f • 4200 kg/cm2 1S4 
e y 

30. LOSAS. Separación de barras 1 3 en lecho inferior 
f' = 200 kg/cm2, f ~ 4200 kg/cm2 lSS 

e y 
31. LOSAS. Separación de barras 1 3 en lecho superior 

f~ a 200 kg/cm2, fy a _4200 kg/cm2 1S6 

32. Cálculo del esfuerzo cortante m&ximo en una losa, 
en una conexión de orilla 

EJEMPLOS 

l. CALCULO DE LAS DIMENSIONES Y DEL REFUERZO DE UNA 
SECCION RECTANGULAR, DADOS EL HOHEHTO DE DISEilo '\¡ 
Y LA RELACION d/b 

2. CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA· VIGA RECTANGULAR, 

1S7 

161 

DADO EL MOMENTO DE DISEilo Y LA SECCION TRANSVERSAL 165 

3 • CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA RECTANGULAR 
DOBLEMENTE REFORZADA, CONOCIDA LA SECCION 169 

4. CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VI;;.A "T" 175 

5. CORTE DE BARRAS Y REQUISITOS DE ANCLAJE EN UNA VIGA 
CONTINUA 179 

6. DIMENSIONAMIENTO POR FUERZA CORTANTE DE UNA VIGA 
CONTINUA (Viga del ejemplo 5) 185 

7. DIMENSIONAMIENTO POR FUERZA CORTANTE Y TORSION DE 
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l. CONSIDERACIONES GENERALES 

l. 1 AtC4nce 

Estas normas deben entenderse como requisitos minimos que, en el Distrito 

Federal, debe cumplir todo proyecto y construcción de concreto estructural 

en sus distintas modalidades. 

Respecto a los criterios de análisis, véanse los comentarios a la sec

ción 1.3. 

El procedimiento para dimensionar de acuerdo con el concepto de estado 

limite de falla es el conocido generalmente como dimensionamiento pllsti

co, r~r resistencia última, o a la rotura. Al aplicarlo, se logra que el 

grado de s~guridad de la estructura contra la falla quede en un nivel que 

se juzga aceptable. Con ia revisión de los estados limite de servicio, 

se trata d~ lograr que el funcionamiento de la estructura en las condicio

n~s ~n que da servicio sea satisfactorio. En estructuras de concreto, 

~sta rtvisión incluye deformaciones, agrietamiento y, en algunos-casos, 

vibraciones. 
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Se supone que, entre otras razones, la energ!a que durante un sismo dis.!_ 

pe por comportamiento inelástico una estructura que cumpla con los re

quisitos generales de las Normas permite disminuir a la mitad (Q • 2) 

los valores de los coeficientes s!smicos dados en el cap VI del Regla

mento. En particular, a estructuras diseñadas segÚn el cap S de estas 

Normas se les ha asignado un factor Q de 4. Estos valores son· resultado 

de opiniones del personal técnico encargado de la elaboraci6n de los re

glamentos, basadas en comparaciones con valores usados en estructuras que 

se juzga han tenido comportamiento satisfactorio. Los valores de Q espe

cificados no tienen justificación teórica, salvo para estructuras ideales 

muy sencillas. 

1.3.1 Aspectos generales 

Normalmente, es aceptable realizar el análisis de la estructura usando 

dimensiones entre ejes, es decir, sin tomar en cuenta las dimensiones 

transversales de vigas y columnas, y efectuando el dimensionamiento con 

los momentos y fuerzas internas que act6an en los paños de los elementos. 

Sin embargo, se recomienda que para d~nsionar las columnas se usen 

los momentos que resulten directamente del análisis en lugar de los que 

actúan en las secciones extremas. Evidentemente ser!án preferibles los 

análisis que toman en cuenta las dimensiones transversales de los ele

mentos (ref 1. 1). Si el an&lisis se realiza con dimensiones entre ejes, 

debe tenerse presente que las deformaciones laterales que resulten serio 

mayores que las obtenidas por proced~entos más precisos, lo cual 

quiere decir que si una estructura analizada entre ejes rebasa el lfmite 

correspondiente para su deformaci6n lateral, quizá se ju.tifique repetir 

el análisis tomando en cuenta las dimensiones transversales de sus ele-

mentas. 

El primer requisito mencionado para poder aplicar anilisis lhdte tiende 

a garantizar que las articulaciones plúticas iniciales tengan suficien

te capacidad de giro para mantener el mcmento pl&stico sin roaperse, e11 
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tanto van apareciendo las articulacio~es restantes necesarias para for

mar el mecanismo de falla; esto se torna.más difícil de lograr si las 

acciones son cíclicas, como las causadas por los sismos, debido al de

terioro que ocurre de un ciclo a otro. El segundo requisito se refiere 

a que la estructura puede perder demasiada rigidez lateral y volverse 

inestable antes que se alcance a formar el mecanismo de falla supuesto 

en el análisis. Las circunstancias anteriores hacen que el análisis al 

límite solo se recomiende para losas apoyadas en su perímetro y vigas 

continuas, sujetas a cargas estáticas. 

Debido al efecto de la carga axial, la capacidad de giro de una arti

culación plástica que aparezca en una columna es en general conside

rablemente menor que la de una que se forme en una viga. En las losas 

planas la capacidad de giro está liMitada por la posible falla de la lo

sa por cortante y torsión alrededor de las columnas. Por las razones 

anteriores, en columnas y losas planas es menor el monto de la redistri

bución admisible de momentos. 

1. 3. 2 Efectos de esbeltez 

Los efectos de esbeltez pueden definirse como los momentos, adicionales 

a los obtenidos de un análisis convencional, causados por las cargas 

verticales al actuar sobre la estructura deformada. En esta parte hay 

varios cambios con respecto a las Normas de 1977; los principales son 

los siguientes: 

a) Se adoptó el criterio del Reglamento ACI 318-83 (refs 1.2 y 1.3) en 

el sentido de usar un factor de amplificación para los momentos causados 

por cargas que no originan desplazamientos laterales significativos, y 

otro factor para los 1110111entos que provienen de cargas que sS: causan 

movimientos laterales importantes; b) se suprimió uno de los procedi.mi~ 

tos aproximados que se incluían y se conservó el que está basado en la 

ref 1 .4, debido a que éste permite tomar en cuenta el factor de compor

tamiento sísmico, Q, y porque usa los valores de las rigideces de entre

piso, R, que normal.mente ya se calcularon en una etapa anterior del 



diseño. 

En edificios esbeltos, para calcular las rigideces de entrepiso a que 

se hace referencia, deben incluirse las deformaciones laterales debidas 

a la flexión general de la estructura. La flexión general se toma en 

cuenta incluyendo en el análisis las deformaciones axiales de las colum

nas. como guía, en edificios con relación altura-base no mayor de 2.0, 

puedenignorarse los efectos de la flexión general; en muros anchos cuya 

relación altura total-ancho no exceda de 0.5, puede admitirse calcular 

la rigidez lateral tomando en cuenta sólo las deformaciones debidas a 

fuerza cortante; si la relación altura total-ancho del muro es mayor 

que 1.0 es necesario tomar en cuenta también las deformaciones por fle

xión. Si el análisis se realizó mediante un procedimiento que suminis

tre los desplazamientos laterales de cada nivel (p ej el progr SUPERETABS, 

ref 1.1), las rigideces de entrepiso y las particulares de muros o cru

jías contraventeadas pueden calcularse dividiendo la fuerza cortante que 

actúa en el entrepiso, o en el muro o contraviento, entre la diferencia 

de desplazamientos laterales de los niveles que limitan el entrepiso. 

El limite de 85 por ciento que se da en el texto está tomado de la ref 

1.3. 

Las fórmulas del procedimiento prescrito en 1. 3. 2d) están obtenidas a 

partir del concepto de columnas doblemente articuladas, de aquÍ la ne

cesidad de usar el artificio de longitud efectiva. Los nomogramas de 

las figs la y lb se deben a Jackson y MOreland (ref 1.3) y son el medio 

normal que recomienda el AISC para valuar 1ongit•1des efectivas en colum

nas de acero (ref 1.5); se aplican a marcos de vigas y columnas de sec

ción constante. El Comité ACI 441 propuso su empleo para columnas de 

concreto con atención a la influencia que sobre las rigideces de los 

miembros que concurren al nudo tienen el; agrietamiento y la cuant!a de ,. 
refuerzo. Al respecto, para tomar en cuenta que generalmente el agrie-

tamiento de las vigas es mayor que el de las cólumnas, en marcos comunes 

pueden caicularse las rigideces I/L de vigas.y columnas con la mitad y 
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la totalidad del momento de inercia de la sección bruta, respectivamen

te. Si la losa es monolítica con la viga, debe suponerse sección T e 

incluir los patines. 

En columnas de estructuras no restringidas lateralmente sujetas sólo a 

cargas verticales que no produzcan desplazamiento lateral apreciable, Y 

en las que, además, la configurac~6n de pandeo no implique desplazamien

to lateral, la longitud efectiva, H', se puede calcular suponiendo que 

los extremos están restringidos lateralmente. Como ejemplo, se tienen 

las columnas de un marco simétrico ordinario, sujeto a cargas simétricas 

provenientes de losas; al contrario, si en dicho marco por alguna razón 

existen altas cargas concentradas en las columnas, que puedan dar lugar 

a una configuración lateral de pandeo, las longitudes efectivas deben 

valuarse suponiendo que los extremos no están restringidos. 

Los límites indicados corresponden a columnas en las que los momentos 

adicionales por esbeltez no representan más de 9 por ciento de incremen-
, . 

to, aproximadamente. En particular, el criterio que se aplica en cuanto 

al desplazamiento de entrepiso se obtiene igualando a 0.09 el segundo 

término del segundo miembro de la ec 1.6. El llamado desplazamiento de 

entrepiso es la diferencia de desplazamientos laterales entre los dos 

niveles que limitan al entrepiso donde se encuentra la columna por dise

ñar; consta de la deformación lateral causada por la fuerza cortante que 

actúa en ese entrepiso y del despla~ento lateral relativo causado por 

la flexión general de la estructura y el giro de la base. NOrmalmente 

el desplazamiento lateral causado por la flexión general y el giro de 

la base puede ignorarse si la relación altura-base del edificio no ex

cede de 2. La deformación lateral de entrepiso causada por la fuerza 

cortante se obtiene multiplic~do por el factor de comportamiento sís

mico, Q, la obtenida del análisis elástico bajo acciones sismicas ·reduci

das, sin factor de carga. 
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Cuando al diseñar se limitan las defoxmaciones laterales de entrepiso 

debidas a fuerza cortante a 0.006h (art 209 del Reglamento), y la fle

xión general.del edificio y el giro de su base son despreciables, como 

ocurre en las estructuras no esbeltas, los efectos de esbeltez·por mo

vimiento lateral pueden despreciarse si V/Wu ~ 0.07.5 (ya que 0.08 VfWuc 

0.006 si V/Wu = 0.075). CUando las deformaciones ·mencionadas se limi

tan a 0.012h, y el edificio no es esbelto, los efectos de esbeltez pu~ 

den despreciarse si V/Wu ~ 0.15. Si el.edificio es esbelto debe revi

sarse según 1.3.2b) la necesidad de incluir los efectos de esbeltez, 

aunque se hayan limitado las deformaciones laterales a 0.006h ó 0.012h. 

En secciones rectangulares, 

0.30 por la dimensión de la 

el radio de giro, r, puede tomarse igual a 

sección. en la dirección considerada, y en 

secciones circulares igual a O. 25 por el diámetro. Para otras secciones, 

r se calcula a partir de la sección total ·de concreto. 

El límite 100 representa el orden ~e magnitud de los valores máximos de 

H' /r que se han usado en ensayes de miembros esbeltos que forman parte 

de marcos. 

d) Momento~ de cU6 eiio 

El procedimiento para tomar en cuenta los efectos de esbeltez está ba

sado esencialmente en el Reglamento ACI 318-83 (ref 1.2)y en la ref 1.4. 

Se funda en el concepto de factores de amplificación que multiplican a 

los momentos obtenidos con un análisis convencional. La idea es la mis

ma que se ha aplicado para dimensionar columnas esbeltas de acero según 

el AISC (ref 1. 5), lo que está de acuerdo con el hecho de que los efec

tos de esbeltez tienen el mismo significado independientemente del -te

rial de que se trate, esto es, la aparición de momentos flexionantes adi

cionales originados por la deformación de la estructura. 
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El momento amplificado por esbeltez, M , consta de dos partes¡ la prime-
e 

ra está formada por el momento causado por cargas que no provocan des-

plazamiento lateral apreciable, multiplicado por el factor de amplifi

cación F ab¡ la segunda, por el momento causado por cargas que s! orig.!_ 

nan movimiento lateral apreciable, multiplicado por el factor F Es-as 
tos momentos se han designado M

2
b y M

2
s respectivamente y se encuentran 

definidos en el texto de las Normas. Las fuerzas longitudinales en las 

columnas, provenientes de cargas que no causan movimiento lateral impor

tante, tienen excentricidades accidentales; por esta razón, en las Nor

mas se pide que los momentos asociados ~ ellas (~) no sean menores que 

los que resulten de aplicar la excentri'cidad m!nima. En vista de que 

dicha excentricidad m!nima de las carga·s verticales subsiste cuando actúa 

el sismo, debe comprobarse que M
2
b no sea menor que el momento prove

niente de la carga vertical y de la excentricidad m!nima al revisar la 

condición de cargas verticales y sismo o viento; por otro lado, al rea

lizar esta revisión debe comprobarse que el momento total M sea igual 
e 

o mayor que el que resulte de la fuerza axial por cargas verticales más 

sismo y la excentricidad mínima. 

Para decidir cuándo las cargas verticales causan un desplazamiento late .,-
ral apreciable y, por tanto, multiplicar por F los 

as 
momentos que ellas 

provocan, puede aplicarse el criterio que señala la ref 1.3¡ esto es, 

suponer que el desplazamiento lateral es apreciable si ~ > H/1500. El 

desplazamiento ~ es el causado sólo por las cargas verticales. 

El factor de amplificación Fab toma en cuenta los momentos de segundo 

orden originados por la deformación de la columna a todo su largo, sin 

que haya movimiento lateral relativo entre sus extremos. 

toma en cuenta los momentos de segundo orden causados por 

miento lateral relativo de los extremos de la columna. 

El factor F as 
el desplaza-

En rigor, los momentos amplificados FabM2b y FasM2s no ocurren en la mis

ma sección (FabMab se presenta a una cierta altura de la columna y 

F M2 , en un extremo). Sin embargo, por sencillez y en forma as s 
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conservadora, M
2
b se toma igual al momento en el extremo y se aplica la 

ec 1.1, tomando en cuenta que el momento máximo real amplificado no puede 

exceder de la suma indicada por di'cha. expresión. Los momentos '\, y Ms se 

toman en un mismo extremo de la columna.· Se debe diseñar para el extremo 

más desfavorable, que nonnalmente es en el que actúan los momentos mayo

res. Otra posible condición desfavorable se tiene cuando la fuerza axial 

en la columna disminuye por efecto del sismo y la falla es en la zona de 

tensión. Si las dimensiones de la sección transversal ya estAn definidas, 

como sucede generalmente, la condición más desfavorable es la que conduce 

a una mayor cuantía de refuerzo. 

En una estructura_no restringida lateralmente, en general los momentos 

Fab M
2
b son significativos sólo cuando el movimiento lateral relativo de 

los extremos de la columna es pequeño (fig l.la). Si el movimiento late

ral relativo de los extremos es grande (fig l.lb), los momentos Fab M2b 

pierden importancia comparados con los causados por las fuerzas horizon

tales F M • Lo anterior quiere decir que, en estructuras sin restric-as s 
ción lateral, el término Fab M2b usualmente tiene importancia sólo cuando 

se revisa bajo carga muerta y viva. En la revisión bajo cargas muerta, 

viva y sismo, el término Fab M
2
b puede ser importante en columnas que por 

alguna razón sean más esbeltas que las restantes del entrepiso o que ten

gan más carga que éstas, o estén en ambas situaciones¡ si todas las colum

nas del entrepiso tienen esbeltez efectiva y carga del mismo orden, en 

esta revisión los momentos importantes son los F M • 
as s 

Al revisar si pueden despreciarse los efectos de esbeltez causados por las 

deformaciones debidas a las fuerzas verticales en estructuras no restrin

gidas lateralmente sujetas sólo a fuerzas verticales, o a verticales y ho

rizontales, si las fuerzas verticales solas no causan desplazamiento late

ral apreciable, y, además, el pandeo que puedan provocar ocurre sin des

plazamiento lateral, las longitudes efectivas de las columnas deben cal

cularse suponiendo que los extremos estAn restringidos lateralmente (fig 

l.la de las Normas). Cuando las cargas verticales solas si causan despla

zamiento lateral apreciable, o el pandeo que originarian ocurre con des

plazamiento lateral, las longitudes efectivas deben valuarse suponiendo 
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que los extremos no están··restringidos lateralmente (fig l.lb de las Nor

mas). De hecho, la mencionada figura l.lb sólo se usa cuando se investi

ga si pueden ignorarse los efectos de esbeltez debidos a fuerzas vertica

les que si causan desplazamiento lateral apreciable, o el pandeo que pro

vocaran implique desplazamiento lateral (al comparar H'/r con 22). El 

factor Fab se calcula suponiendo que los extremos de la columna están res

tringidos lateralmente, aunque sí haya movimiento lateral relativo entre 

ellos, porque sólo toma en cuenta el efecto de la curvatura con relación 

a la recta que une los extremos de la columna. 

En el primer procedimiento optativo de las Normas Técnicas de 1977, al 

igual que en el Reglamento ACI-1977, se usaba un solo factor de amplifica

ción, Fa, que se aplicaba al mayor de los momentos, M
2

, que actúan en los 

extremos de la columna. En M
2 

estaban incluidos los momentos causados por 

cargas verticales y los·causados por fuerzas horizontales. En realidad, 

atendiendo a la forma como están obtenidos los factores de arnplifica~ión, 

no es correcto afectar los momentos causados por las cargas verticales por 

el mismo factor que afecta a los momentos causados por fuerzas horizonta

les. El factor F (ec 1.6) torna en cuenta el incremento en los momentos· 
as 

de los extremos de las columnas de un entrepiso causado por un desplaza-

miento lateral relativo entre los niveles·que limitan el entrepiso: Fe ob

tiene de considerar el equilibrio de las columnas de un entrepiso. Si no 

hubiera deformación lateral causada por las cargas, la suma de los momen

tos en los extremos de las columnas sería igual al producto Vh. A causa 

de un desplazamiento lateral del entrepiso, ~. la suma de esos momentos es: 

que puede escribirse corno sigue (ref 1.4): 

Es decir, 

tante V. 

EM=F ~ as 

F solo debe afectar a los momentos asociados a la fuerza ceras 
Afectar por F los momentos causados por cargas verticales que as 

no causan desplazamiento lateral aprecia~le resulta innecesariamente con

servador. 

El criterio de aplicar F a los rnqrnentos causados por cargas verticales as 
que si originan movimientos laterales ·apreciables es sólo una forma aprox! 

rnada de proceder que no tiene justificación teórica, pero que se considera 
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aceptable. En la ref 1.4 se dice cómo tratar este caso en forma mlis 

precisa. 

El factor de amplificación, F ab' para lllOlllentos causados por fuerzas que 

no provocan desplazamiento lateral apreciable toma en cuenta los momen

tos adicionales causados por las deformaciones transversales de la co

lumna en toda su altura, estando fijos lateralmente sus extremos. Su 

obtención se basa en las ideas siguientes: 

En una viga-columna sujeta 

flexionante constante, M, 
o 

a una carga axial, P < P , y a un momento 
e 

la flecha en una sección se Obtiene apro~ 

darnente con la expresión (ref 1.6): 

1 

1-P/P 
e 

donde Y es la flecha que habr!a si no actuara la carga P. El momento 
o 

flexionante resulta ser 

1 

1-P/P 
e 

expresión que, con algunas simplificaciones, se transforma en la siguie~ 

te (ref 1.6): 

1 
M e----...;. 

1-P/P e 

El coeficiente de M de esta expresión es el factor de amplificación que o 
sirve de base a la ec 1.2. 

La cantidad e es un factor co=ectivo menor que 1 .o que se aplica cuan-m 
do el momento de primer orden no es constante a lo largo de la columna, 

es decir cuando los momentos máximos de primer y de sequndo orden no OCQ

rren en la misma sección, como sucede en columnas con extremos restrin

gidos lateralmente cuando M1 y M
2 

no son de igual magnitud y, sobre todo, 
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cuando la pieza se deforma con curvatura doble. Esto último se refleja 

con el signo de 0.4 M
1

/M
2 

que debe ser negativo cuando la curvatura es 

doble y positivo en caso contrario. Para calcular Cm, se aplica lo dicho 

en el primer párrafo de 1.3.2.b acerca de M1 , M2 y M1/M2 • 

Para valuar la carga critica, 

ficada El (ec 1.5) que es una 

P , con ia ec 1.4, se usa una rigidez modi
c 
fracc~n de la rigidez de la sección total 

no agrietada (E 1 ). 
e g 

El factor 0.4 toma en cuenta, aproximadamente, la 

no elasticidad del concreto y el agrietamiento. El factor 1/(1 +u) toma 

en cuenta el efecto de las deformaciones diferidas debidas al flujo plás-

tico del material; interviene en el cálculo de Fab' pero no en 

La cantidad u es el cociente entre el máximo momento de diseño 

el de F as 
por carga 

muerta y el máximo momento de diseño debido a carga muerta más carga viva 

(tómese en cuenta que en este último no se incluye el efecto del sismo ni 

del viento) •. La ec 1.5 es demasiado conservadora cuando la cuantia de re

fuerzo es grande (del orden de 0.03 ó más). En estos casos se puede tomar 

en cuenta la contribución del refuerzo con la expresión siguiente: 

0.2E 1 + E 1 

---~c~gL_ ___ s~~s El = -
1 + u 

donde 1 es el momento de inercia del refuerzo con respecto al eje cen
s 

troidal de la sección, y E , el módulo de elasticidad del acero. 
S 

Al calcular la rigidez de entrepiso, R, que interviene en la fórmula de 

Fas (ec 1.6), deben incluirse los efectos de la flexión general cuando 

ésta sea significativa (véanse los comentarios al inciso a) Conceptos pre

liminares, de esta sección). 

En el factor Fas' la rigidez de entrepiso se encuentra dividida entre Q. 
Inicialmente se supuso que el factor de comportamiento sismico Q es igual 

al factor de ductilidad x /x • En estas condiciones, el motivo de que se 
u y 

divida entre Q es el siguiente: si se requiere diseñar una estructura 

elastoplástica para que resista una fuerza lateral V (fig 1.2), el momento 
u 
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resistente en la base 

equivale a tratar una 

debe ser V h + W x ; pero esto u u u 
estructura ficticia elástica de 

según la figura 

rigidez R/Q. 

En realidad, el factor de comportamiento sismico Q no es igual al factor 

de ductilidad; sin embargo, se ha conservado el cociente R/Q, pero más 

bien para involucrar en él aproximadamente los efectos del comportamiento 

inelástico, sin que se pretenda que esté plenamente justificado el proce

der. Se juzga que es razonablemente conservador en la mayor parte de los 

casos. 

El factor de comportamiento sismico, Q, resulta igual al factor de ducti

lidad solo en el caso de estructuras ideales elastoplásticas sujetas a 

sismos de espectro de banda ancha, es decir que no tengan periodo dominan

te definido. Las estructuras reales no son elastoplásticas y los movimien

tos del terreno en la zona blanda del Distrito Federal durante sismos in

tensos si tienen periodo dominante bien definido. 

1.4.1 Concreto 

La inclusión de dos clases de concreto en las Normas es uno de los cam-

bias principales con relación a las Normas de 1977. El concreto clase 2 

de hecho es el fabricado con los agregados andesiticos tradicionales del 

Valle de México. El concreto clase 1 es más denso, más rigido, y con 

menor deformación diferida y menor contracción que el concreto clase 2; 

principalmente se fabricará con agregados calizos traidos de fuera del 

Valle. Se pretende que el de clase 1 se use en las estructuras de impor

tancia especial, ya sea por su función o por su tamaño. 

Una razón que motivó la busca de nuevos agregados fue el hecho de que la 

calidad de los agregados andesiticos es cada vez peor, a causa de que 

los bancos de agregados de buena calidad se van agotando. 
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Las Normas promueven que las estructuras, en especial las del grupo A o 

B1 según se describen en el art 174 del Reglamento (ref 1.7), se cons

truyan con concreto 1; sin embargo, dejan en libertad a los responsables 

de la obra para que puedan optar por el de clase 2, si a su criterio y 

bajo su responsabilidad consideran que conviene usarlo para alguna obra 

de las mencionadas. En efecto, puede ocurrir que por alguna razón sea 

muy difícil conseguir el agregado denso para el concreto de clase 1 Y los 

responsables encuentren que el agregado andesítico disponible puede dar 

lugar a una estructura satisfactoria. Deberán evaluar las propiedades 

del concreto clase 2 que deseen usar y con ellas justificar en la memo-· 

ria de cálculo que la estruct•rra se comportará satisfactoriamente; en 

particular, que se obtendrá la resistencia, durabilidad y rigidez nece

sarias. En el diseño deberán 1ncluir los efectos de la mayor deforma

bilidad y mayor contracción del concreto. 

El valor nominal, f*, representa una resistencia tal que la probabilidad 
e 

de que la resistencia del concreto en la estructura sea menor que f* es e 
aproximadamente de 2 por ciento. El percentil 2 corresponde al plantea-

miento general de los niveles de seguridad adoptados en el Reglamento 

(ref 1.7). Por otra parte, en f* está incluida la tendencia observada 
e 

(ref 1.8) en el sentido de que la resistencia del concreto en la estru~ 

tura es menor que la obtenida en los cilindros de control. Esta dismi

nución es un efecto normal de las operaciones de colocación (transporte 

hasta los moldes, compactación, etc), así como de la menor eficacia que 

normalmente tiene el curado del concreto en la estructura con relación 

al curado de los cilindros. 

1.4.2 Acero 

Los títulos de las Normas citadas son los siguientes: 

NOM B6 ' Varillas corrugadas y lisas de a~ero, procedentes de lingote o 

palanquilla, para refuerzo de concreto 
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NOM B294 Varillas corrugadas de acero, torcidas en frío, procedentes de 

lingote o palanquilla, para refuerzo de concreto 

NOM B457 varillas corrugadas de acero de baja aleación, procedentes de 

lingote o palanquilla, para refuerzo de concreto 

NOM B290 Malla soldada de alambre de acero, pará refuerzo de concreto 

NOM B293 Alambre sin recubrimiento, relevado de esfuerzos, para usarse 

en concreto presforzado 

NOM B292 Torón de siete alambres sin recubrimiento, relevado de esfuer

zos, para concreto presforzado 

NOM B18 

NOM B32 

NOM B72 

varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de riel, para 

refuerzo de concreto 

varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de eje, para 

refuerzo de concreto 

Alambre corrugado de acero, laminado en frío, para refuerzo 

de concreto 

Las reducciones estipuladas toman en cuenta variaciones desfavorables en 

la colocación del refuerzo, y en las dimensiones y colocación de los mol

des. Estas variaciones afectan principalmente la resistencia de ele

mentos de sección pequeña. 

1. 6 Fa.ctD1r.u de Jr.u.ú..tenUa. 

Los factores de resistencia y los factores de carga, junto con los va

lores medios y dispersione& de las acciones internas y de las resisten

cias correspondientes de los elementos, definen una cierta probabilidad 

de falla del elemento con relación a la acción interna considerada 
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(ref 1 • 9) . Con los factores de carga se toma en cuenta principalmente 

la variabilidad de las cargas, las incertidumbres en el análisis estru,:. 

tural y la importancia de la estructura. Con los factores de resisten

cia se toma en cuenta: a) la dispersión en las resistencias reales con 

relación a la predicha por las fÓrmulas, p. ej. las resistencias de fle

xión tienen una dispersión menor que las resistencias a fuerza cortante¡ 

b) el grado de seguridad involucrado en cada fÓrmula, es decir hay fÓr

mulas que dan valores medios de la resistencia y hay otras que dan en

volventes inferiores; e) el tipo de falla que puede producirse; as!, una 

falla por flexión es más bien dúctil y una por fuerza cortante es frágil; 

d) las consecuencias de la falla,p. ej. la falla de una columna general

mente es de más consecuencia que la de una losa o una viga. 

En general, se busca que la probabilidad de falla sea menor en estruc

turas de importancia especial, en formas de falla frági~y en elementos 

cuya falla implica la falla de otros. 
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2. REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE 

2 • 1 Eh .ta.do~J Um.Ue de 6all.a. 

2.1.1 Hipótesis para la obtención de resistencias de diseño 

En la fig 2.1 se ilustra el significado de la hipótesis y la aplicación 

de las condiciones de equilibrio. Las hipótesis son aplicables a sec

ciones de cualquier forma. A diferencia del Reglamento ACI 318, se hace 

disminuir el esfuerzo medio de compresión del bloque de esfuerzos como 

fW1ción de f' 0 e 
1966 (ref 2.1) 

de curvas de 

en lugar de su profundidad. Desde el Reglamento DDF de 
o 

se adoptó este criterip, porque permite construir juegos 

interacción que no dependen de f' para dimensionamiento de 
e 

columnas (ref 2.2), y conduce a resultados muy semejantes a los obteni

dos con el del ACI. 

2.1.2 Flexión 

El objeto del refuerzo mínimo es evitar la falla sÚbita que se produci

ría al agrietarse el miembro. En efecto, si la resistencia a flexión 
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de la sección agrietada es menor que la resistencia de la sección no 

agrietada, el momento flexionan te que agriete al miembro lo hará fallar. 

Contra esta event_ualidad se adoptó un margen de seguridad de 1.5. La 

fórmula 2.1 se obtiene aplicando el criterio indicado a una sección de 

ancho b y peralte h. 

b l Re.6u.VLzo máx..úno 

Al limitar la cantidad de refuerzo de tensión, se logra que el elemento 

tenga comportamiento dúctil, es decir que sea capaz de disipar cierta 

energía antes de romperse. Esta cualidad es particularmente deseable 

·en elementos que deban resistir sismos, de allí que en ellos el refuerzo 

de tensión se limite al 75 por ciento del que corresponde a la falla ba

lanceada. Las hipótesis para calcular resistencias a flexión y, por 

tan~, el concepto de falla balanceada no son en rigor aplicables a un 

elemento que ha sufrido varios ciclos de deformaciones inelásticas, como 

ocurre bajo un sismo intenso; sin embar9o, la cuantía de refuerzo de ten 

sión continúa siendo un Índice de la fragilidad de la viga. 

En la fig 2.2 se muestran las condiciones que corresponden a la falla 

balanceada de una sección. Cuando no hay acero de compresión, se llega 

a la ec 2.2 a partir de dichas condiciones y del equilibrio. 

el Se.ce-lonu L y T 

El refuerzo prescrito es para evitar fallas por esfuerzos cortantes y 

tensiones normales en los planos de los paños del alma en que los pati

nes se unen a ésta (ref 2.3). 

Las fórmulas están obtenidas a partir de las condicic~es d~ equilibrio y 

de las hipÓtesis de 2.1.1. 
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El conjunto de hipótesis de 2.1.1 para calcular resistencias a flexión 

deja de ser aplicable cuando la relación entre el peralte y el claro es 

grande. Por otro lado, reforzar una viga diafragma concentrando el re

fuerzo por flexión cerca de la cara de tensión como·si fuera una viga 

ordinaria, aunque podría dar la resistencia requerida a flexión, en co~ 

diciones de servicio provocaría agrietamientos excesivos en zonas más 

alejadas del borde de tensión, debido a que en ellas se presentan los 

esfuerzos máximos de tensión antes que la viga se agriete (ref 2.4). Por 

esto es la necesidad de distribuir el refuerzo como se indica en 4. 1. 4 y 

el tener que valuar el br,azo del par resistente con expresiones que de

penden de la relación L/h. Los procedimientos para el cálculo de vigas 

diafragma por flexión están basados en la ref 2.4 con algunas modifica-

cienes. 

2.1.3 Flexocompresión 

En interés de la sencillez en los cálculos, se suprimió el concepto de 

excentricidad accidental (sólo se mantuvo como excentricidad mínima) • 

En cierta medida, el haber suprimido la excentricidad accidental se com

pensa con la reducción que se introdujo en los factores de resistencia,, 
.' 

F R' para flexocompresión. Desde el punto de vista del concepto,' es pre-

ferible tomar en cuenta los =entos no previstos mediante lf! excentri

cidad accidental a considerarlos con los factores de resistencia; pero 

se juzgó que la simplificación que se logra en los cálculos al dimensio 

nar justificaba la medida adoptada. 

La fórmula 2.15 es la de B Bresler (ref 2.5) 

2.1.4 Aplastamiento 

Este inciso se refiere a esfuerzos de aplastamiento sobre concreto que 

no tiene refuerzo transversal que restrinja las deformacione~ normales 

a la dirección de los esfuerzos. No se aplica a zonas de anclaje de 

elementos postensados porque éstas sí están reforzadas trarisversalmente. 
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2. 1 . 5 Fuerza cortante 

al FueJI.za c.ofL.ta.nte. que. toma. el. c.onCJte..to, V c.R 

Las reducciones en V que se prescriben para vigas de más de 70 cm de 
CR 

peralte y/o relación h/b mayor que 6, tienen como antecedentes los en-

sayes que sobre el efecto del tamaño de la sección se citan en la ref 

2.3 La tendencia de los resultados de dichos ensayes indica que VeR 

disminuye al aumentar el tamaño y la relación peralte-ancho. Ahora los 

valores prescritos son más conservadores que en las Normas anteriores, a 

causa del frecuente agrietamiento diagonal observado en vigas grandes. 

I Vigas sin presfuerzo 

Diversos estudios posteriores al Reglamento de 1966 han demostrado la 

necesidad de hacer depender la fuerza cortante que toma el concreto de 

la cuantía de acero longitudinal de tensión en forma más directa que 

como entonces se hacía. Este criterio ha sido adoptado también por otros 

reglamentos (refs 2.6, 2.7). 

Lo que en una viga con refuerzo transversal se llama "contribución del 

concreto", VeR' consta en realidad del componente vertical de la fuerza 

que actúa en el concreto arriba de la grieta, de la fricción que se ge

nera en ésta entre las superficiAs de concreto en contacto, y de la 

fuerza cortante que toma el propio refuerzo longitudinal. Si disminuye 

la cuantía de refuerzo longitudinal, disminuye la fuerza cortante que 

toma dicho refuerzo y, por otra parte, la grieta diagonal se hace más 

larga y ancha, con lo que se reduce la capacidad de la zona de compre

sión y disminuye la fricción a lo largo de la grieta. El factor 

(3.5-2.5 M/Vd) toma en cuenta que las condiciones de equilibrio de UDa 

viga después del agrietamiento diagonal mejoran conforme disminuye la 

relación claro de cortante a peralte. 
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II. Elementos anchos 

El ancho de un elemento tiene un efecto favorable sobre su resistencia 

a fuerza cortante. Esta particularidad se hizo intervenir en las nuevas 

normas, de manera que el diseño por cortante de elementos anchos, como 

zapatas y muros, es algo menos conservador que según las Normas de 1976, 

con las que se diseñaban como si fueran vigas. Las disposiciones actua

les tienen como antecedente la ref 2.8. Se debe tener presente la ne

cesidad de que el refuerzo para flexión cuente con el anclaje adecuado, 

de acuerdo con lo que se establece en las Normas. 

III. Miembros sujetos a flexión y carga axial 

Las expresiones de este inciso están basadas en las refs 1.2 y 1.3. To

man en cuenta que la resistencia a tensión diagonal aumenta o disminuye 

según que el miembro esté sujeto a compresiones o tensiones axiales. 

El criterio para tratar columnas circulares proviene-de la ref 2.9. 

IV. Miembros de concreto presforzado 

El criterio que se adoptó es la forma simplificada que especifica el 

Reglamento ACI 318. Si el presfuerzo es parcial, la viga se trata como 

si no fuera presforzada, lo cual es un criterio conservador que se con

sidera razonablemente justificado. 

b) Re6uVtzo poli. .ten~>.ú5n d.ú:Lgonal. en v.i.ga.L> y c.ol.wnrtll.h ¿,.in piLU 6uVtzo 

La fórmula para calcular el refuerzo transversal es la que se obtiene de 

la analogl:a de la armadura. Ahora se exige un refuerzo ml:nimo ·por ten

sión diagonal en las zonas crl: ticas de todas. las vigas, aunque no tengan 

que resistir sismos. El requisito de que V no exceda de 2.FR bd lf* 
u. e 

tiene por objeto evitar que el miembro falle por compresión del con-

creto antes que fluya el acero del refuerzo en el alma. El coeficiente 

se redujo de 2.5 a 2, a fin de llegar a- secciones de mayor tamaño cuan
' 

do la fuerza cortante es grande. una sección mayor, además de que dis-
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minuye el riesgo de falla frágil por compresión, conduce a un mejor 

comportamiento en flexiÓn ante acciones repetidas como las debidas a 

sismo, y, por otra parte, restringe el agrietamiento diagonal excesivo 

ante cargas estáticas, problema que solía presentarse en vigas que 

cumplían con el requisito. 

Para vigas con presfuerzo total, en esencia el criterio prescrito es el 

del Reglamento ACI 318. 

La compresión transversal que la reacción induce en la zona de apoyo de 

la viga aumenta la capacidad a tensión diagonal de esa zona, de aquí que 

se admita dimensionar con la fuerza cortante que actúa a un peral te efe.s_ 

tivo del paño del apoyo. Si la reacción no comprime la cara inferior 

del miembro como sucede, por ejemplo, en las vigas de un marco, el efec

to favorable mencionado es dudoso, y en tales casos se recomienda di

mensionar la zona extrema de la viga con la fuerza cortante que actúe 

en el paño de la columna. Aparentemente, debería admitirse diseñar con 

la fuerza cortante que actúa a un peralte del paño del apoyo sólo en el 

caso de extremos de vigas sobre apoyos libres; en estas condiciones no 

hay momento negativo y la grieta diagonal se forma a cierta distancia 

del paño del ap~yo. 

El agrietamiento tiende a desarrollarse prematuramente donde se interrum

pe parte del refuerzo longitudinal en zonas de tensión, con la consi

guiente reducción en la capacidad a fuerza cortante. Las ·disposiciones 

de este inciso están dirigidas a controlar dichos efectos. 
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El criterio general que se adoptó es el del Reglamento ACI 318. 

h] Fu~za coktante en iohah y zapatah 

Una zapata o una losa plana puede fallar por tensión diagonal como si 

fuera una viga ancha, es decir, con agrietamiento inclinado en una sec

ción que abarcaría todo el ancho, o bien la falla se puede presentar en 

torno de una columna o de una carga concentrada, de modo que el agrieta

miento inclinado define superficies de conos o pirAmides truncados. El 

objeto de los incisos I y II es revisar ambas posibles formas de falla. 

En la fig 2.3 se ilustra la definición de sección critica. La reducción 

de la sección critica por efecto de aberturas próximas se ilustra en la 

ref 1.3. 

El procedimiento para calcular el refuerzo por tensión diagonal se desa

rrolló a partir de las disposiciones del Reglamento ACI 318 y del método 

que en la ref 2.10 se aplica cuando no hay transferencia de momento entre 

columna y losa. 

En los comentarios a. la sección 6.5 de: las Normas se trata 

sobre este terna. ' • 

i) Rehihtencia a ~u~za co4tante po~ ~~cci6n 

La fig 2.4 ilustra el concepto de resistencia a cortante por fricción. El 

crit~rio de dimensionamiento está basado en las refs 1.2 y 2.11. 

2.1.6 Torsión 

Las disposiciones no son aplicables a miembros demasiado cortos, porque 

en éstos el mecanismo de falla por torsión es distinto del supuesto en el 

desarrollo del procedimiento. 

La idea de considerar dos casos en el diseao por torsión (miembros en 

los que su resistencia a torsión es o no necesaria directamente para el 

equilibrio de la estructural está tomada de los reglamentos inglés y CEB 
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(refs 2.6 y 2.7) 

para miembros del primer tipo, se siguió el criterio europeo de suponer 

nula la contribución del 

mentos es el de una vign 

en voladizo. 

concreto, T • Un ejemplo típico de estos ele
cR 

que a lo largo de ella soporta una marquesina 

El segundo caso se presenta en estructuras hiperestáticas donde la fal

ta de resistencia a torsión de sus miembros no afecta directamente el 

equilibrio, el cual puede mantenerse por redistribución. Sin embargo, 

les momentos torsionantes remanentes pueden disminuir la resistencia a 

fuerza cortante, por lo que no es posible ignorar totalmente la torsión. 

La viga que se diseña en el ejemplo 7 ilustra este caso. 

El criterio para valuar la rigidez torsional es el del reglamento inglés, 

que toma en cuenta el agrietamiento disminuyendo a la mitad la rigidez 

torsional elástica de la sección completa. 

El resto de las disposiciones es una simplificación del criterio ACI 318-71. 

El valor de TOR dndo por la ec 2.31 es la resistencia a torsión de una 

sección sin refuerzo; T R representa el nivel al que puede llegar T sin e · u 
que disminuya considernblemente la resistencia a fuerza cortante; por 

otra parte, es un valor conservador de lo que suele llamarse "contribu

ción del concreto" (en buena parte constituida por el momento de las 

fuerzas cortantes que toman directamente las barras longitudinales). 

Estos conceptos, así como el criterio que se adoptó para definir cuándo 

se puede despreciar la torsión, se ilustran en la fig 2.5. La expresión 

2.30, como igualdad, representa la interacción entre las resistencias a 

torsión y a fuerza cortante de un miembro sin refuerzo transversal. 

La limitación de Tu es necesaria para evitar que el concreto falle por 

las compresiones diagonales causadas por la torsión, antes que fluya el 

refuerzo. La expresión para el límite 

se modificó para darle más congruencia 
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Reglamento ACI 318. 

2. 2 El>ta.do.~> l..úna.e de -~>eJLv.i.c<.o 

2.2.2 Deflexiones 

Se juzgó aceptable la precisión obtenida al calcular deflexiones a par-

tir del momento de inercia de la sección transformada agrietada (ref 2.12). 

Si se desea una precisión algo mayor, puede usarse el procedimiento de 

la ref 1.2. Este último se recomienda para calcular deflexiones en lo

sas. El incremento que con el transcurso del tiempo experimentan las 

deflexiones se debe esencialmente al flujo plástico del concreto causado 

por compresiones debidas a flexiÓn¡ el refuerzo de compresión restringe 

estas deformaciones, de aquí que la magnitud de la deflexión diferida 

dependa de la cuantía A'/bd (refs 2.12 y 1.2). 
S 

2.2.3 Agrietamiento en elementos no presforzados que trabajan en una 

dirección. 

Con el requisito prescrito se limita indirectamente el ancho de grie~ 
• a un valor del orden de 0.5 mm. El criterio es en esencia el del Re-

glamento ACI-318. 
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3. REQUISITOS COMPLEMENTARIOS 

3.1 Anclaje 

3.1.1 Requisitos generales 

Desde las Normas de 1977, se adoptó el criterio de revisar sólo l~ngitu
·~ 

des de anclaje en lugar de esfuerzos de adherencia. En general, el 

criterio es el del Reglamento ACI 318. Existen varias razones que hacen 

más significativo el concepto de longitud de anclaje que el de esfuerzo 

de adherencia; entre ellas están las que siguen: 

a) Los esfuerzos de adherencia resistentes que antes se especificaban 

provienen de dividir magnitudes de fuerzas entre productos de longi

tudes de anclaje por perímetros de barras, es decir, son esfuerzos 

medios que tienen significado si se asocian a una longitud de barra, 

pero que no pueden relacionarse con el esfuerzo que actúe en una sec-

ción. 

b) Los esfuerzos reales distan mucho de tener distribuciones que puedan 

calcularse. 

27 

r 
" . . 



e) Con el criterio de revisar esfuerzos de adherencia no es posible 

tomar en cuenta el anclaje extremo que tenga el refuerzo en los apo-

yos. 

El requisito necesario y suficiente en cuanto a anclaje es el del inciso 

3.1.1 a) de las No=as; el resto de la sección 3.1 indica cómo cumplir 

con él en casos usuales. La exigencia de valuar la fuerza de tensión 

con el máximo momento que actúa en un peralte efectivo a cada lado de 

la sección se debe a que la formación de una grieta diagonal incrementa 

la tensión en esa secciÓn¡ este efecto se demuestra en la fig 3.1. 

La expresión y los criterios para calcular longitudes de desarrollo de 

refuerzo de tensión están basados en la ref 1.2, al igual que el resto 

de la sección 3.1. En las nuevas normas se precisó la forma de calcular 

el anclaje de barras dobladas a 90 ó 180. grados; el procedimiento está ,. 
basado en el tratamiento que se da en la ref 1.2 al anclaje de barras 

que terminan en ganchos estándar. 

Las otras disposiciones de la sección 3 son, en esencia, las correspon

dientes de las Normas de 1977, con las salvedades de que se amplió la 

sección 3.4 relativa al recubrimiento del refuerzo, y se incrementó a 660 

el coeficiente de la fÓrmula que da el refuerzo mínimo por cambios volu

métricos. Esto Último a fin de disminuir la dife~encia entre el refuer . -
zo calculado con dicha fÓrmula y el obtenido con la regla de 0.002, 

para aceroz de ~lta resistencia, como la malla de alambre soldado. 
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4. DISPOSICIONES COMPLEMO:TARIAS PARA ~MENTOS ESTRUCTURALES COMUNES 

4. 1 

4.1.1 conceptos generales 

La definición de claro que se incluye en las Normas se refiere en real~.

dad a vigas libremente apoyadas. Cuando la viga es monolítica con sus 

apoyos, el claro se considera como la distancia libre entre paños de 

apoyos. 

En el cálculo de fuerzas cortantes d~ vigas de más de 3 m de claro que 

reciben cargas de losas con distribución notoriamente distinta de la uni

forme, debe tomarse en cuenta esta circunstancia; tal es el caso de vi

gas grandes que soportan tableros cuadrados de losas, pues en ellas la 

carga proveniente de la losa tienen una distribución mas bien semejante 

a la triangular, y, aunque la fuerza cortante máxima es la misma que la 

que resultaría de suponer distribución uniforme, a lo largo de la viga 

se obtienen fuerzas cortantes mayores. 
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4.1.4 Vigas diafragma 

el V.igM d.i.a.61Ulflma. que unen mww~> hujetJJh 11 6ueJLUU hol!izonta!u en .-.u 

p!.a.no. 

En estas vigas se descarta el refuerzo formado por barras longitudina

les y estribos transversales, a causa de que el agrietamiento alterno de 

flexión provocado por el sismo deteriora el concreto en todo el peralte 

de los extremos de la viga, formando secciones con resistencia a fuerza 

cortante prácticamente nula. Las diagonales de refuerzo que se especi

fican suministran la capacidad necesaria a fuerza cortante, aunque el 

concreto se dañe. Este tipo de refuerzo se desarrollÓ en Nueva Zelanda 

(refs 4.1 y 4.2). 

4.1.5 Vigas de sección compuesta 

Los criterios de dimensionamiento son los del Reglamento ACI-318 

4 • 2 Co.tumnM 

4.2.2 Refuerzos mínimo y máximo 

LOs propÓsitos de especificar un mínimo para el refuerzo longitudinal 

son suministrar una cierta resistencia a flexión y evitar que, por efec

to del flujo plástico del concreto, el refuerzo llegue a fluir bajo 

cargas sostenidas de servicio. Un l!mite máximo es necesario para que 

el concreto pueda colarse sin dificultades excesivas, y para que el cos

to no aumente demasiado por el mayor consumo de acero. 

4.2.3 Requisitos para el refuerzo transversal 

La expresión sso;lf 
y da, aproximadamente, 17 para 

tural de las normas antiguas (f ~ 
y 

2 2300 kg/cm 1 • 

el acero grado estru~ 

La intención de redu-

cier la separación de los estribos cerca de los nudos es aumentar la 

ductilidad de la columna en esas zonas, que son cr!ticas bajo sismo. 
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En la fig 5.4 se presenta un ejemplo del uso de grapas para dar soporte 

lateral a barras que no son de esquina. 

4.2.4 Columnas zunchadas 

La ventaja de una col\nnna zunchada con respecto a otra no zunchada es 

su mayor ductilidad; ésta proviene del efecto confinante del zuncho, 

que actúa después que el recubrimiento se desprende. La ec 4.2 está 

obtenida de modo que, bajo carga axial, el incremento de resistencia 

debido al zuncho es igual a la disminución de ésta causada por la pér 

dida del recubrimiento. 

4.2.5 Detalles del refuerzo en intersecciones con vigas o losas 

Debe hacerse hincapié en la importancia de no omitir los estribos de 

las columnas en las intersecciones con vigas o losas, y de que éstos 

cumplan con los requisitos prescritos. La falta o escasez de estribos 

de columnas en dichas uniones ha originado derrumbes durante sismos 

por pandeo del refuerzo longitudinal. 

4. 3 Lo~cu. 

4.3.3 Losas apoyadas en su perímetro 

Se ha conservado el criterio del Reglamento de .1966 para el diseño de 

losas apoyadas en su perímetro. Los coeficientes están obtenidos de 

los de Siess y Newmark (ref 4.3). En la ref 4.4 se pueden consu1tar 

los puntos principales de la obtención de los coeficientes, as! como 

algunas observaciones sobre otros aspectos del diseño de estas losas 

(cargas concentradas, cargas lineales). Cabe decir que desde las Nor

mas de 1977 se anexó el casG del tablero aislado y que sus coeficien

tes son las del método 2 del código ACI 318-66. También entonces se 

incluyÓ un criterio aproximado para revisar la resistencia a fuerza 

cortante. 
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4.5 MUJWé 

En general, las disposiciones para muros sujetos a cargas verticales son 

las del Reglamento de 1966. En cuanto a los muros con fuerzas horizon

tales en su plano, se optó por reunir en un solo subcap!tulo todos los 

requisitos para su diseño, como los de flexión y fuerza cortante; los 

criterios para estos muros están basados en el Reglamento ACI-318. 

El uso de muros de concreto para resistir sismo presenta la ventaja evi 

dente de facilitar el control de las deformaciones laterales, aspecto 

que se vuelve crítico en marcos de cierta altura; además, suprime la 

posibilidad de que se formen accidentalmente mecanismos de falla lateral 

de entrepiso (esta posibilidad existe, aun cuando se diseñe con el cri

terio de viga débil-columna fuerte). 

Cuando se recurra a muros para resistir fuerzas laterales, se recomienda 

tener presente las consideraciories siguientes: 

a} La solución más aconsejable consiste en tener al menos cuatro ejes 

con muros acoplados, y marcos en los ejes restantes, todo es~o dis

puesto simétricamente. El contar con marcos además de los muros su

ministra una segunda línea de defensa que en un momento dado puede 

evitar el derrumbe de la estructura. 

b} No es aconsejable usar solo dos ejes con muros, aunque sean simétri

cos, pues si falla uno puede fallar la estructura completa, por la 

aparición inmediata de torsiones importantes de entrepiso al faltar 

uno de los muros. 

e) cuando se usen muros y marcos, al diseñarlos debe revisarse que la 

rigidez, resistencia y capacidad de deformarse de ambas formas estru~ 

turales sean tales que permitan sUmar sus resistencias, a fin de ob

tener un diseño eficiente. En efecto, puesto _que generalmente la ri

gidez y resistencia de un muro son mayores que la del marco acoplado 

a él, y su capacidad de deformarse es menor que la de éste, puede 
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ocurrir que el muro falle antes que el marco alcance su resistencia. 

Si esta situación se presentara, para resolver el problema podría 

aumentarse la capacidad de deformarse del muro, o aumentarse la ri

gidez del marco. 

Estos requisitos están encaminados a garantizar una cierta capacidad de 

giro en las secciones donde.se suP?ngan articulaciones plásticas. Sin 

embargo, debe advertirse que cuando se analice al lÍmite considerando 

mecanismos de colapso, en algunos casos la capacidad de rotación puede 

ser insuficiente. 

4. 9 M~IU> u.la.ó 

En las nuevas normas se dan disposiciones para diseñar ménsulas con re

laciones c/d hasta 1.0, con base en el Reglamento ACI 318. Al igual que 

con los muros, para las ménsulas se agruparon en un solo subcapitulo los 

distintos requisitos de diseño. 
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S. MARCOS DUCTILES 

Este cap!tulo es nuevo en las Normas1 está basado esencialmente en el 

Apéndice A del Reglamento ACI de 1983 (refs 1.2, 1.3 y 5.1) y ea algunos 

criterios de diseño neozelandeses (refs 5.2 y 5.3). Se entiende-por 

marco dúctil una estructura m:>nol!tica formada por columnas y vigas que 

bajo la acción de un sismo intenso es capaz de soportar una serie de 

ciclos de comportamiento inel.ástico, sin menoscabo significativo de su 

capacidad de carga. Lo anterior se logra si en el marco puede formarse 

un mecanismo de falla en el que las zonas que funcionan com:> articula

ciones plásticas poseen una considerable capacidad de giro ante acciones 

repetidas. La razón principal de usar estructuras dúctiles es que per

miten ser diseñadas para resistencias menores que las que requeriJ:lan en 

un cierto sitio estructuras de COJIIPOrtamiento elástico. Esto ocurre 

as!, entre otros motivos, por la energ!a que durante un sism:> disipa 

el marco dúctil en los ciclos histeréticos Pero se debe estar consci~ 

te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse daños estructura

les, principalmente en las vigas, que requeriJ:án quizá de reparaciones 

de costo no despreciable; de manera que los responsables del proyecto Y 

el propietario tienen que elegir entre usar el nivel de seguridad sumi-
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nistrado por el Reglamento y sus Normas Complementarias para marcos dúc

tiles, o aumentar el costo inicial de la estructura para disminuir el 

riesgo de daños futuros. 

La capacidad de giro en las articulaciones plásticas se logra limitando 

la cuantía de refuerzo a tensión y suministrando confinamiento lateral 

al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos suficientemente 

resistentes y próximos entre sí. El confinamiento lateral hace que au

mente la capacidad de deformación longitudinal de compresión del concre

to tanto directa com:> por flexión y, por tanto, que se incremente la 

capacidad de giro. 

Las fallas no dúctiles, como las debidas a fuerza cortante o a menoscabo 

en la adherencia, se restringen mediante el uso de acero con fluencia 

definida. Si el acero fluye bajo una cierta fuerza, quedan acotados los 

esfuerzos de adherencia y los momentos flexionantes; indirectamente tam

bién quedan acotadas las fuerzas cortantes. El obtener un comportamie.!!_ 

to aceptablemente estable bajo cargas cíclicas, como las que imponen los 

sismos, se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes en los 

.elementos del marco. 

En general, los requisitos de este capítulo están encaminados a lograr, 

mediante requisitos de detalles de refuerzo y dimensiones, que el compo~ 

tamiento del marco esté regido por el giro inelástico por flexión en las 

zonas que se consideran articulaciones plásticas sin que se presente 

antes otro tipo de falla, y que soporte ciclos de carga illlpuestos por 

siSitOs intensos. 

De acuerdo con el criterio general adoptado en el art 207 del Reglamento 

(ref 1 • 7) y en las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sis

mo (ref 5.4), a los edificios formados por marcos dúctiles les corres

ponde un factor de comportamiento sísmico, Q, igual a 4. También puede 

aplicarse este valor cuando se usan marcos y muros o contravientos, con 

tal que la fuerza sísmica resistida por los marcos en cada entrepiso 

sea por lo menos el 50 por ciento de la total. Se admite así porque, 
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aunque el muro tiene menos capacidad que un marco para derormarse sin 

rallar, en una estructura rormada por marcos dúctiles y muros, si llegan 

a rallar éstos, los marcos representan una segunda derensa que puede 

evitar el derrumbe de la construcción. 

Para revisar el requisito de que en cada entrepiso los marcos sean capa

ces de resistir al menos el SO por ciento de la ruerza cortante actuante, 

puede procederse en la rorma siguiente: 

a) Analícese la estructura y determínense las ruerzas cortantes que ac

túan en las columnas. 

b) Si en cada entrepiso la suma de las ruerzas cortantes que actúan en 

las columnas que rorman marcos al suponer que no existen los muros es 

al menos el SO por ciento de la ruerza cortante total de ese entre

piso, se acepta que se cumple el requisito. 

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrará a esos 

marcos por lo menos el 50 por ciento de la resistencia necesaria de en-

trepiso. . .. 

Si al aplicar el procedimiento anterior no se cumple con el requisito, 

puede recurrirse al criterio general que consiste en comprobar que los 

marcos solos, suponiendo que los muros han fallado, son capaces de re

sistir en cada entrepiso al menos el 50 por ciento de la fuerza cortan

te actuante. Para esto, se analizan' los marcos sin los muros bajo el 

50 por ciento de las fuerzas laterales totales, y se diseñan para que lo 

resistan; o bien se diseña la estructura, incluyendo los muros, y después 

se revisa que la resistencia de los marcos solos cumpla con el requisito. 

Esta Última forma es más laboriosa. 

En cuanto a la condición 3 para usar Q = 4 que aparece en las noJ:maS para 

diseño por sismo, en el sentido de que el mínimo cociente de la capaci

dad resistente de un entrepiso entre la acción de diseño no difiera en 

más de 35 por ciento del promedio de dicho cociente para todos los en-
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trepisos, puede suponerse que la resistencia de un entrepiso corresponde 

al mecanismo que en él se forme con articulacione~ plásticas en los ex

tremos de las columnas y que la resistencia del muro es la que tiene a 

fuerza cortante en el entrepiso. Este procedimiento sobrestima la resis 

tencia de entrepiso, particularmente en edificios esbeltos donde las 

articulaciones se formen en las vigas y no en las columnas y el muro de 

concreto falle por flexión en su base. Sin embargo, se justifica hacer

lo así porque la intención del requisito es evitar que haya discontinui

dades importantes en las resistencias de los entrepisos, y no interesa 

tanto el valor real de esas resistencias, sino sus valores relativos. No 

vale la pena tratar de valuar la resistencia real de entrepiso, pues 

cuando no se forma un mecanism:> en el entrepiso que se trata sino que el 

mecanismo de falla del edificio está definido por articulaciones en las 

vigas, el concepto de resistencia de entrepiso pierde un tanto su signi

ficado. Si se deseara calcularla, debería ser la fuerza cortante que 

actúa en ese entrepiso cuando se forma el mecanismo de falla general del 

edificio; lo anterior se complica aún más cuando existen muros de con

creto para sismo. 

Así pues, para fines de revisar el requisito que se trata, basta aplicar 

la expresión siguiente: 

l:M e 
V· = --=-

RE 
h 

+ V 
R muro 

donde V es la resistencia ficticia del entrepiso, l:M es la suma de 
RE e 

los momentos resistentes en los extremos de las columnas y VR la 
muro 

resistencia del muro a fuerza cortante. Para valuar M debe tomarse en 
e 

cuenta la carga axial que actúa en la columna (pueden usarse los diagra-

mas de interacción flexión-compresión) • La resistencia del muro se de

termina de acuerdo con la sección 4.5.2c) de las Normas, considerando 

muro no esbelto; así se obtiene: 

V = FR (0.85 Lt /ftct Rmuro 
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una de las características de un marco que influyen en su comportamiento 

y resistencia es la resistencia relativa entre columnas y vigas. La te~ 

dencia actual es propiciar que las columnas sean más resistentes en fle

xión que las vigas, a fin de evitar las fallas laterales de entrepiso 

por la formación de articulaciones plásticas en los extremos de las co

lumnas; esto es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla 

ocurre por la formación de articulaciones inelásticas en las vigas y 

donde las columnas permanecen de hecho en la zona elástica excepto en sus 

bases. 

El requisito de que los marcos que se diseñen con Q = 4 sean monolíticos 

colados en el lugar se debe a que los detalles que .se especifican están 

basados en ensayes real1zados en especímenes monolíticos. Los requisi

tos para marcos prefabricados se dan en el cap 8. 

Es importante revisar que se cumplan, además, todos los requisitos que, 

para usar Q = 4 se prescriben en las normas técnicas para diseño por sis

mo (ref 5.4), y que no están mencionados en las normas para estructuras 

de concreto.. ·'' 

La condición de que cada marco debe resistir al menos el 25 por cient~· 

de la fuerza horizontal que le correspondería si estuviera aislado prevé 

la posibilidad de que el sistema de piso no trasmita adecuadamente las 

fuerzas de inercia a los elementos verticales más rígidos, por ejemplo 

porque se dañe durante un sismo violento. También toma en cuenta impre

cisiones en el cálculo de las rigideces laterales de muros y columnas 

que puedan hacer pensar que algún marco toma menos fuerza lateral que la 

que en realidad le corresponde. 

Se pide que 
2 

200 kg/cm , 

la resistencia especificada, f', del concreto no sea menor de 
e 

debido al efecto desfavorable que sobre la curvatura en la 

falla tiene el disminuir f': 
e 

to refuerzo, la profundidad 

en una sección rectangular que tiene un cier 

del eje neutro en la falla es e e A f /O.Sbf"; 
s y e 

al disminuir f' aumenta e y la curvatura disminuye. 
e 
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El uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o que fluya 

bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el utilizado al dimensionar 

puede conducir a fallas frágiles por fuerza cortante o por adherencia. 

Estos tipos de falla deben evitatse aunque ocurran bajo cargas mayores 

que las de diseño, de aquí el primer requisito que se pide para el re

fuerzo longitudinal de vigas y columnas. También es necesario que el 

esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda demasiado 

al de cálculo, para que efectivamente se mantenga la tendencia a que las 

articulacio~es plásticas se formen en las vigas y no en las columnas. 

El otro requisito relativo al acero de refuerzo pide que después de la 

fluencia el material tenga endurecimiento por deformación, de caracte

rísticas tales que la resistencia real sea al menos 1.25 veces el esfuer

zo real de fluencia. Considerando el caso extremo de que el acero fluye

ra y no tuviera endurecimiento por deformación, la fluencia ocurriría 

sólo en la sección de momento máximo y de hecho no se formaría una zona 

que trabajara como articulación plástica, sino que ía deformación del 

acero se concentraría en unos cuantos milímetros y rápidamente ocurriría 

su fractura, originando una falla frágil. Si el acero tiene endurecimien 

to pcr deformación, al llegar su deformación a la zona de endurecimiento 

el momento en la sección de momento máximo aumenta y también lo hacen los 

momentos en las secciones vecinas, con lo que la fluencia del acero se 

propaga y se forma una articulación plástica. El requisito de las Normas 

tiende a asegurar que la fluencia ocurra en u~a cierta longitud, y lo

grar así una cierta capacida~ de giro inelástico en esa zona. 

5. 2 M,¿embllo6 a. 6ieu6n 

5.2.1 Requisitos geométricos 

Se pide que la relación claro-peralte no sea menor que 4 porque hay evi

dencia experimental (ref 1.3) de que bajo acciones repetidas el compor

tamiento de vigas peraltadas que no cumplan con el requisito es más des

favorable que el de vigas esbeltas. 
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Los requisitos que limitan las relaciones del ancho de una viga con la 

longitud no soportada lateralmente y con su peralte tienen la intención 

de evitar el pandeo lateral. 

Los extremos de las vigas normalmente están bajo flexión negativa y la 

zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repetidas es probable que 

se desprenda el recubrimiento y sólo se cuente.con el concreto contenido 

dentro de los estribos; por esta razón se requiere un ancho m~nimc de 

25 cm. Se pide que el ancho de la viga no sea mayor que el de la colum

na, para hacer lo más eficiente posible la trasmisión de momento entre 

viga y columna. 

El propósito de la Última condición geométrica para vigas es evitar mo

mentos adicionales importantes en las columnas, causadas por excentrici

dad de la carga vertical y que normalmente no se toman en cuenta en el. 

análisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El primer requisito va encaminado a no dejar alguna sección con ~osib~li 

dad de falla frágil por flexión de uno u otro signo; esto Último en vis

ta de las incertidumbres en el análisis, la posible ocurrencia de hundi

mientos diferenciales de apoyos, o acortamientos diferenciales en colum-

' nas a corto o a largo plazo, todo lo cual usualmente no se considera en 

el análisis, y también en vista de la posibilidad de que el sismo sea 

más intenso que lo previsto y haga que cambien los signos de los momen

tos. 

Como se dice en los comentarios a 2.1.2a), el refuerzo ~nimo obliga a 

que el momento resistente de la sección agrietada sea al menos 1.5 veces 

mayor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. La exigencia de que sean 

por lo menos dos barras en cada lecho se refiere más bien a la necesidad 

de ellas por razones de construcción. Se mantuvo el l~te de 0.75 Asb 

para el acero a tensión (veánse lQS comentarios a 2.1.2b). Se sugiere 
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que la cuantía no exceda de 0.025 a fin de evitar congestionamiento de 

las barras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cortante 

que puede generarse en la viga. 

Se pide que en la unión con un nudo el momento resistente positivo de una 

viga sea por lo menos igual a la mitad del momento resistente negativo 

que se tenga en esa sección, para prever la posibilidad de que, aunque el 

análisis no lo indique, el momento positivo debido al sismo exceda al ne

gativo causado por las cargas verticales. Esta situación puede verse 

propiciada por hundimientos diferenciales, o acortamientos diferenciales 

de las columnas. Además, el acero longitudinal en el lecho inferior tie 

ne el efecto favorable de que bajo momento negativo ayuda al concreto a 

tomar las compresiones. El riesgo de que se invierta el signo del momen

to flexionante en los extremos de las vigas de un maree es mayor si los 

claros son pequeños. 

Es necesario que en las uniones por traslape se suministre refuerzo he

lico~dal o estribos cerrados, debido a la posible calda del recubrimiento 

------------lo-que-disminuiria_la_adherencia de las barras y debilitaría la unión 

traslapada. Las uniones traslapadas no se permiten en zonas donde se 

preven articulaciones plásticas, pues no son confiables bajo deforma

ciones cíclicas inelásticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adherencia con 

el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adherencia entre refuer 

zo y concreto sean pequeños, ya que el deterioro de la adherencia bajo 

acciones cíclicas es una de las causas de la pérdida de rigidez de ele

mentos y nudos de concreto reforzado bajo sismo. 

De los requisitos que han de satisfacer las uniones soldadas o con dis

positivos mecánicos, se hace hincapié en el que pide que resistan al me

nos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que unen. 

Al definir el diámetro, la cantidad y la distribución del refuerzo lon

gitudinal de vigas, debe tenerse presente la facilidad de construcción, 
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en particular respecto a las barras que llegan a las uniones con las co

lumnas. 

5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento 

El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas de 

articulaciones plásticas, a fin de aumentar su capacidad de deformarse 

sin fallar y de resistir acciones cíclicas. También tiene la función de 

restringir lateralmente al acero longitudinal que pueda trabajar a com

presión. El diámetro del refuerzo para confinar estará de acuerdo con 

el tamaño de la viga. Como guia, se sugiere usar barras No 2.5 en vigas 

con peralte de hasta 50 ó 60 cm, No 3 con r· ~altes de hasta 80 Ó 90 cm, 

y No 4 o más gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a las barras longitudinales de la periferia en las 

zonas de articulaciones plásticas singnifica que las barras de esquina 

y una de cada dos consecutivas deben tener el soporte lateral como se in

dica en 4.2.3, y que ninguna barra no soportada lateralmente debe distar, 

a cada lado, más de 15 cm (libres) de una barra sí soportada (fig 5.1). 

5.2.4 Requisitos para fuerza cortante 

La forma de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un marco dúctil 

se ilustra en la fig 5.2. Para evitar que ocurra la falla por fuerza co~ 

tante antes que aparezcan las articulaciones, las fuerzas cortantes de 

diseño se calculan a partir del equilibrio de la viga, suponiendo que ya 

se formaron las articulaciones plásticas en sus extremos. Los momentos 

de fluencia se calculan sin factor de resistencia, porque as! se tiene 

una condición más desfavorable ya que se obtienen fuerzas cortantes mayo

res. Además, se supone que las amplitudes de las rotaciones son tales 

que el acero puede llegar a tener endurecimiento por deformación, por lo 

que el momento se calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f • 
y 

La situación descrita en la fig 5.2 puede ocurrir durante un sismo inten

so: primero se forma la articulación en el extremo donde el momento del 
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sismo se suma con el causado por las cargas de gravedad; después, ¡ll au

mentar el efecto del sismo, se forma la articulación de momento positi 

vo en el otro extremo. 

En sistemas de piso viga-losa monolíticos, el momento resistente negati

vo de la viga aumenta con relación al teórico, a causa del refuerzo de 

la losa que trabaja a tensión junto con el refuerzo de la viga. Se re

comienda tomar en cuenta este incremento en vigas relativamente peque

ñas (peralte menor de 50 cm, como guÍa) y también cuando la cuantía de 

refuerzo de la losa exceda de 0.005 ó 0.006 (ref 5.5). 

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo resultado que 

con el general, es decir, evitar que la viga falle por fuerza cortante 

antes que se formen las articulaciones inelásticas en los extremos. El 

procedimiento optativo es más sencillo·, aunque, como suele suceder en 

estos casos, puede conducir a un mayor consumo de acero en estribos. 

5.3 Miemb~o6 a 6iexocomp~eh~n 

Los miembros a flexompresión con carga axial pequeña (P <A f'/10) se 
u g e 

tratan como vigas. 

Las razones para ped.ir un minimo en la dimensión transversal de una co

lumna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnerables a errores cons

tructivos, a impacto& accidentales y a excentricidades accidentales de 

otra indole, y b) facilitar la colocación del refuerzo y del concreto, 

así como lograr cumplir con los recubrimientos necesarios sin disminuir 

demasiado la relación del área del núcleo al área transversal total. 

La intención de que el área de la sección transversal sea al menos igual 

a P /0.5f' es garantizar una cierta capacidad de giro en zonas de la u e 
coltmma donde llegaren a formarse articulaciones plásticas. La capacidad 

de giro inelástico en una columna aumenta al disminuir la relación 

P /A f'. 
u g e 
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Se pide que la relación entre la dimensión transversal mayor de la col~ 

na y la menor no exceda de 2.5, para que el elemento siga siendo propi~ 

~ente una columna y no pase a tener características de muro con el con

siguiente problema del pandeo lateral. 

Para evitar que los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de una dis

minución significativa ó~ la ductilidad general de la estructura, a las 

disposiciones de 1.3.2 se adiciona el requisito de que la relación entre 

la altura libre y la menor dimensión transversal no exceda de 15. 

5.3.2 Resistencia mínima a flexión 

En la sección 5.3.2 explícitamente se trata de disminuir las probabilida 

des de que se presente fluencia en las columnas y, por tanto, de que se 

forme un mecanismo de falla lateral en algún entrepiso (fig 5.3a) • 

E~ requisito que se establece propicia la fcrmación de un mecanismo de 

falla definido por articulaciones plásticas en las vigas y en la base 

de las columnas (fig 5.3.b). Bajo un mismo· sismo, la demanda de giro 

en las articulaciones del segundo mecanismo es menor que la demanda de 

giro de las articula=iones de un mecanismo de falla de entrepiso, a causa 

de que en éste Último la disipación de energía sólo ocurre en las articu

laciones plásticas de los extremos de las columnas del entrepiso que fa

lla, en tanto que en el otro se disipa en un número mayor de articula

ciones distribuidas en todo el edificio. Por otra parte, la capacidad 

de giro de una articulación formada en una viga es mayor que la de aqué

lla que se forma en una columna, a causa de la carga axial. Además, y 

en particular si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de 

la estructura, aumenta la importancia de los momentos de segundo orden 

en las columnas del entrepiso dañado, con 

el riesgo de derrumbe brusco del edificio. 

el consiguiente incremento en 

Lo anterior significa que 

una estructura donde las articulaciones se formen en las vigas y no en 

las columnas tiene más probabilidades de sobrevivir bajo un sismo de in

tensidad extraordinaria que otra en donde la fluencia ocurra en las co

lumnas de un entrepiso y en él se forme un mecanismo de falla lateral. 
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Debe hacerse hincapié en que la importancia de que no se fc~,~n articula

ciones plásticas en las columnas es mayor en los primeros en~~episos de 

edificios altee. En edificios de uno o dos niveles, o en los últimos pi

sos de edificios de más altura, se puede ser menos estricto en este aspe~ 

to. Así mismo, en un cierto caso podria admitirse fluenciaen algunas 

columnas de un entrepiso a condición de que las restantes del entrepiso pe~ 

manezcan elásti~e impidan la formación de un mecanismo a~ falla lateral. 

En rigor, no es posible asegurar que no se formen zonas in~lásticas en las 

columnas, por lo que se debe suministrar en sus extremos el refuerzo de 

confinamiento prescrito en 5.3.4. Una causa que puede provoca~ la plasti

ficac~ón de las columnas es la sobrerresistenci~ en flexión Oe las vigas 

originada por el endurecimiento por deformación del acere de refuerzo y 

por la contribución del refuerzo de la losa al momento r~sistcnte negativo. 

También puede propiciar la formación de un macanismo de falla lateral en un 

entrepiso la presencia de muros divisiorios de cierta resis~encia en los 

entrepisos adyacerites, cuando el entrepiso considerado no cuenta con esos 

elementos. 

Se pide incrementar 70 por ciento la carga axial debida a! ~~smo para prever 

que la fuerza sísmica horizontal exceda de la obtenida dividiendo el coefi-

ciente sísmico entre el factor de comportamiento si·smi:co-,-;¿-. -igua1.-a-4--------

(ref 5.6). Una de las razones para dividir entre Q es el supuesto compor-

tamiento elastoplástico de la estructura, pero éste se ve ~iectado por la 

sobrerresistencia de las vigas, la presencia de muros y po~ la no simulta-

neidad en la formación de las articulaciones plást:icas, t:odo lo cual con-

duce a que la fuerza lateral que toma el edificio sea creciente con la de-

formación lateral, y, por consiguiente, a que aumenten loE momentos de 

volteo y las cargas axiales en las columnas, incremento que no se toma en 

cuenta en el an~lisis. El incremento es particularmente importante en las 

columnas de los primeros entrepisos de edificios altos y esbeltos. 

Con el procedimiento optativo (FR = 0.6) se pretende obtener resultados 

equivalentes, esto es, tender a evitar la formación de mecani.mos. de 

falla lateral de entrepiso. 

Si se forma el mecanismo definido por articulaciones en las vigas y en 

las bases de las columnas de planta baja, la falla de la estructura ~-
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rá regida por la falla de las bases de las columnas, de aqu!que resulte 

esencial que esas zonas cuenten con el adecuado refuerzo transversal de 

confinamiento, el cual les aumentará la capacidad de giro y permitir~ 

que soporten más ciclos de acciones sismicas sin perder su capacidad de 

carga vertical. 

5.3.3 Refuerzo longitudinal 

El límite inferior para la cuantía de refuerzo longitudinal tiene el 

propÓsito de evitar que dicho refuerzo fluya en compresión a causa del 

flujo plástico (creep) del concreto. Al deformarse el concreto con el 

tiempo, va transfiriendo su carga al acero de refuerzo el cual puede 

llegar a fluir en compresión si su cuantía es muy pequeña; la columna 

se iría acortando al paso del tiempo y se crearían esfuerzos y deforma

ciones no previstas en las vigas y en otras columnas. Otra razÓn para 

establecer una cuantía mínima de refuerzo longitudinal es suministrar 

una cierta resistencia a flexión. 

El límite superior para la cuantía de refuerzo longitudinal es en esen 

cia para evitar que se congestione el refuerzo, particularmente en las 

intersecciones con las vigas. Si el refuerzo es excesivo, se dificul 

tan su colocación y el colado del concreto. 

Se limita a dos el número de barras por paquete a fin de disminuir el 

riesgo de fallas de adherencia en la columna y en especial en las int~ 

secciones con las vigas. Por otra parte, se logra un mejor confinamie~ 

to del concreto del núcleo si las barras, longitudinales están distribu! 

das en la periferia que si se concentran en paquetes. Esta disposición 

tiende a dejar fuera de uso la práctica anterior de concentrar la ma

yor parte del refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumen

ta la resistencia en flexión, propicia problemas de adherencia y de 

menoscabo en el confinamiento. 

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape en colum

nas son vulnerables al desprendimiento del recubrimiento. Los trasla-
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pes sólo se permiten en la zona central de la columna, donde es poco 

probable que se desprenda el recubrimiento. Las uniones soldadas o con 

dispositivos mecánicos no presentan ese inconveniente y se permiten en 

cualquier localización, con tal que se cumpla con los requisitos que se 

incluyen sobre cantidad de uniones y separación entre ellas. 

Se hace énfasis en la importancia de que se cumpla con los requisitos 

de la sección 4.2 que no resulten modificados por el inciso 5.3.3. 

5.3.4 Refuerzo transversal 

El refuerzo transversal de una columna tiene la función de suministrar 

la resistencia requerida a fuerza cortante y dar confinamiento adecuado 

al núcleo, así como restricción lateral al refuerzo longitudinal. El 

confinamiento lateral hace que aumente considerablemente la capacidad del 

concreto para deformarse en la dirección longitudinal sin fallar, con lo 

cual se evita el comportamiento frágil de la columna. El refuerzo míni

mo que se especifica en esta sección es el necesario para confinar el 

concreto del núcleo y restringir lateralmente las barras longitudinales; 

este refuerzo sólo se pide en las zonas donde es probable que ocurra com 

portamiento inelástico durante sismos intensos. Los estribos que forman 

parte del refuerzo para confinamiento deben ser rectangulares, con sus 

ramas paralelas a las caras de la columna. No obstante la tendencia ha

cia evitar que las columnas sufran comportamiento inelástico, debe 

preverse la posibilidad de que esto ocurra, según se indica en los com~ 

tarios a la sección 5.3.2; de aquí la necesidad de suministrar el re

fuerzo transversal para confinamiento. En toda sección de una columna, 

el refuerzo transversal debe satisfacer el requisito que sea más estric

to entre el necesario para confinamiento y el necesario para fuerza cor

tante, teniendo en cuenta que el primero únicamente es necesario en las 

zonas indicadas. Tanto el refuerzo para confinamiento como el necesario 

por fuerza cortante deben cumplir con los requisitos de 4.2.3. 

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inelástico durante sismos 

extraordinarios son las próximas a las intersecciones con las vigas, por 
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ser en ellas máximos los momentos causados por las fuerzas laterales. 

Para tomar en cuenta que en las columnas de planta baja norma~ente el 

punto de inflexión se encuentra más próximo a los nudos superiores., se 

pide que, además de cumplir con los requisitos generales que fijan la 

longitud confinada, ésta llegue por lo menos hasta media altura de la 

columna; por otro lado, para dar continuidad a la columna dentro de su 

cimentación, a fin de evitar que all!. el confinamiento deba depender de 

otros refuerzos, se especifica que el refuerzo para confinar se continúe 

en la cimentación. 

La cuant!a volumétrica de refuerzo helicoidal, p , se define como el ce
s 

ciente del volumen de acero helicoidal entre el volumen del núcleo de 

concreto confinado por dicho acero (p = 
S 

4a /sD , donde D es el diámetro 
s e e 

del núcleo, hasta la orilla exterior del refuerzo helicoidal, y 

área transversal de la hélice). 
a ' S 

el 

La primera fÓrmula del inciso al se obtiene de obligar a que la resis

tencia a carga axial de la columna antes de perder el recubrimiento sea 

igual a la resistencia del núcleo conf~nado por la hélice, la cual se 

alcanza bajo deformaciones grandes de compresión cuando ya se desprendió 

el recubrimiento. 

Durante un sismo violento, normalmente lo que va a incrementarse y quizá 

variar cíclicamente es la magnitud de los momentos flexionantes que ac

túan en las columnas y no tanto la magnitud de la carga axial (si el 

edificio es esbelto, los incrementos de carga axial en los primeros en

trepisos debidos al sismo sí pueden ser importantes); sin embargo, se. 

ha mantenido el criterio del inciso al, en vista de que el confinamien

to logrado también mejora la ductilidad de la columna aunque haya fle

xiones importantes adicionales a la carga axial (ref 5.7). El límite 

0.12 f'/f rige en secciones grandes; en ellas A /A tiende a 1.0 y la 
e y g e 

cuantía suministrada por la primera fórmula tiende a cero. 

Se admite que el confinamiento suministrado por estribos cerrados rec~ 

gulares, según se establece en el inciso bl, es equivalente al que pro-
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porciona el· zuncho en columnas circulares. Se sabe, sin embargo, que en 

realidad el confinamiento que da el estribo rectangular es menos efi

ciente debido a que la barra se flexiona y, por tanto, su acción sobre 

el núcleo disminuye al alejarse de las esquinas del estribo. Este in

conveniente se pretende compensar usando más refuerzo transversal, y 

también por medio del uso de grapas intermedias, asi como limitando las 

dimensiones de los estribos. En efecto, la cuantia volumétrica de re

fuerzo transversal de una columna cuadrada es aproximadamente un tercio 

mayor que la obtenida con las fórmulas del inciso a) para columnas con 

zuncho circular; por otra parte, la mayor dimensión de un estribo rectan 

gular no debe exceder de 45 cm. Se recomienda el uso abundante de las 

grapas complementarias descritas en las Normas. En la fig 5.4 se pre

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento. 

Los requisitos de separación máxima del refuerzo transversal y los re

lativos a la distancia entre ramas de estribos, entre éstas y grapas, 

y los·dc máxima dimensión de estribos sencillos que se establecen en 

esta sección, se refieren sólo al refuerzo para confinamiento. 

5.3.5 Requis1tos para fuerza cortante 

Estos requisitos van encaminados a suministrar a las columnas mayor re

sistencia a fuerza cortante que a flexocompresión a fin de evitar que 

fallen por fuerza cortante, por ser ésta una forma de falla en la que no 

se pueden resistir ciclos de acciones como ·l9s que inducen los sismos. 

Una columna que falla por fuerza cortante se agrieta en diagonal y pron

to pierde su capacidad para soportar la carga vertical, con lo que ocurre 

un derrumbe brusco. 

Aunque el criterio general de diseño tiende a que las articulaciones plá~ 

ticas se formen en las vigas y no en las columnas, existe la posibilidad 

de que sean las columnas las que se articulen (comentarios a 5.3.2), de 

aqui que sea necesario proporcionarles mayor resistencia a fuerza cor

tante que a flexocompresión. 

so 



Se requiere que al valuar los momentos resistentes de las columnas se tome 

1.7 veces la fuerza axial causada por el sismo, cuando esto conduzca a 

un momento resistente mayor; la razón para el incremento es la misma que 

se expone en los comentarios a S.3. 

El procedimiento de diseño por fuerza cortante puede resultar demasiado 

conservador, o puede dar lugar a un proceso que diverge, pues al tratar 

de dar más capacidad a fuerza cortante aumentando la escuadría, se incre

mentan los momentos resistentes en los extremos de las columnas, lo que 

provoca que aumente la fuerza cortante por resistir y asi sucesivamente. 

Por esta razón, se admite que no sea necesario suministrar más resisten

cia a fuerza cortante que la obtenida aplicando el procedimiento optativo, 

el cual se basa en la fuerza cortante proveniente del análisis y un fac- . 

tor FR igual a O.S. 

5.4 Unione4 v~ga-columna 

S.4.1 Requ~sitos generales 

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior de un marco 

sujeto sólo a carga lateral se muestran en la fig s.s. En el a~ro a 

tensión que llega al nudo se supone un esfuerzo de 1.2S fy debido a que 

ensayes han demostrado que los giros inelásticos causados por sismo en 

las caras del nudo implican deformaciones en el refuerzo de flexi6n con

siderablemente mayor que las correspondientes a la primera fluencia y 

que bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia máxima 

del acero supuesta de 1.25 fy (para acero de grado 42, la deformación 

unitaria correspondiente al esfuerzo máximo es del orden de 0.08 a 0.10). 

La fuerza cortante calculada a media altura del nudo resulta igual a 

As 2 (1.25 fy) + As 1 (1.25 fy)-V 

Las uniones viga-columna son elementos criticas en un marco, por lo que 

su diseño y detallado no debe descuidarse. Si un nudo se daña es muy di

fícil repararlo, y si pierde capacidad de carga vertical causa la falla 

de la columna que llega a él y quizá el derrumbe de la estructura; lo 

ideal es que la resistencia del nudo sea mayor que la de los elementos 

que concurren en él. 
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Los principales problemas involucrados en el diseño de uniones viga-co

lumna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al anclaje del 

refuerzo dentro de él, y al posible congestionamiento del refuerzo. La 

fuerza cortante causa que el nudo se agriete en diagonal según se mues

tra en la fig S.S. Bajo las acciones cíclicas causadas por el sismo, el 

patrón de agrietamiento es en dos direcciones cruzadas, El anclaje en 

el nudo, de las barras de vigas y columnas que llegan a él, presenta el 

problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cierta barra 

está a tensión y en la cara opuesta a compresión, lo que provoca que se 

incremente la longitud de anclaje necesaria con relación a la requerida 

si sólo actuara la tensión. También se tiene el inconveniente de que al 

formarse en una viga una articulación plástica adyacente al nudo, la 

fluencia de las barras tiende a penetrar en éste provocando cierto me

noscabo en la adherencia. Todo lo anterior se ve agravado por el efecto 

de las acciones cíclicas impuestas por el sismo, las cuales tienden a 

ir deteriorando la adherencia de las barras dentro del nudo. En buena 

medida se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando el 

uso de barras de diámetro grande. En el dimensionamiento y detallado 

del nudo debe buscarse un equilibrio entre su resistencia a fuerza cor-

tante, y el diámetro, la cantidad y la distribución de las barras que,---------------------

entran en él, a fin de evitar un congestionamiento del refuerzo que di-

ficulte su habilitación y afecte la correcta colocación del concreto. A 

este respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos 

desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco. Generalmente 

da buen resultado manten~x baja la cuantía de refuerzo longitudinal de 

las vigas. Elaborar dibujos amplios, a escala, d~ la disposición del 

refuerzo dentro de los nudos contribuye importantemente a evitar difi-

cultades inesperadas en la obra. 

Para el diseño de los nudos, en las No~s se optó por el criterio del 

Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ·1.2); es un procedimiento sen 

cilla que no origina congestionamientos excesivos de refuerzo y que 

tiene apoyo teórico y experimental (refs 5.8 y 5.9). 
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El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen dentro 

del núcleo de la columna obedece a que allÍ las condiciones para el 

anclaje son más favorables, a causa del confinamiento suministrado por 

el refuerzo transversal de la columna. 

5.4.2 Refuerza transversal 

El principal papel que desempeña el refuerzo transversal en un nudo es 

suministrar confinamiento al concreto del núcleo, a fin de aumentar su 

capacidad de deformarse y de resistir el efecto de acciones cíclicas, 

sin perder su capacidad de carga vertical. También tiene la función de 

contribuir a resistir la fuerza cortante que actúa en el nudo (fig 5.5). 

Por otra parte, el confinamiento que da el refuerzo transversal mejora 

las condiciones de anclaje del refuerzo que allí llega. La fuerza cor

tante provoca tensiones principales inclinadas que causan agrietamiento 

diagonal en el nudo. El refuerzo transversal prescrita en las Normas 

debe usarse siempre en todo el nudo, aunque la fuerza cortante calculada 

resulte pequeña. 

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante 

Para revisar un nudo por fuerz¿ =ortante, se admite prescindir del requi

sita de las Normas para Diseño por SisrnU que pide combinar la totalidad 

de los efectos de un componente del sismo con el 30 por ciento de los 

efectos del componente ortogonal; es decir, la revisión del nudo puede 

efectuarse en cada dirección principal en forma independiente. En la 

fig 5.5, la fuerza cortante horizontal calculada a media altura del nudo 

resulta igual a A 2 (1.25f) +A 1 (1.2f) - v (en la cara derecha la su-
s y S y 

rna de las compresiones en el concreto y en el acero es igual a la tensión 

en el acero inferior, A 2 (1.25f), pues forman un par). 
S y 

Las figuras 5.5 y 5.6 ilustran las condiciones de trabajo de un nudo in

terior de un marco donde ampliamente predomina el efecto de las fuerzas 

laterales (se ha omitido la fuerza axial en la columna). En la fig 

5.6 aparece el equilibrio de la porción de nudo limitada por la grieta 
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diagonal inferior del nudo de la fig 5.5, y en ella se aprecia el papel 

que desempeñan el concreto y el refuerzo en la resistencia a fuerza 

cortante. El concreto trabaja a compresión formando básicamente un 

puntal en diagonal; el refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensión 

y contribuye a mantener el equilibrio. En la figura se aprecia el efe~ 

to favorable de usar estribos transversales y también barras verticales 

intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios, aumenta

rían demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras longitudinales 

extremas de vigas y columnas que llegan al núcleo (así, la fuerza en las 

barras longitudinales inferiores de la viga tendría que pasar, en un 

pequeño tramo de anclaje, L, de 1.25 A 2f en tensión, a la derecha de 
a s y 

la grieta, a uno de compresión, e , mientras que con la presencia de los 
S 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lugar de 

ser 1.25A 
2
r sería 1.25A f -ra . f .• donde a . son las áreas transver-

s y S y 51 S1 S1 

sales de los estribos y f . los respectivos esfuerzos) . 
S1 

Como se mencionó antes, el procedimiento para diseñar las uniones por 

fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste a su vez está ba-

______________ sado_en_un estudio realizado en la Universidad de Texas (reí 5.8). En 

dicho trabajo se concluyó que la resistencia de una unión a fuerza cor

tante es función básicamente de tres variables: la presencia de vigas 

trans~ersales que lleguen al nudo, el refuerzo transversal, y la resis

tencia del concreto. Se encontró que la variación de la resistencia no 

era muy sensible a cambios en el refuerzo transversal, por lo que opta

ron por hacerla depender, ?ara fines de diseño, sólo de las dimensiones 

del nudo, de la resistencia a compresión del concreto, y de las vigas 

transversales; en cuanto al refuerzo transversal, optaron por usar una 

cierta cantidad mínima obligatoria. 

En el diseño de uniones viga-columna de marcos dúctiles existen discre

pancias importantes en los criterios adoptados en distintos países e 

instituciones. Así, dentro del propio ACI el procedimiento propuesto 

por el Comité ACI-ASCE 352 (reí 5.7) lleva a una cantidad mayor de es

tribos que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reglamento ACI 318-

83. El procedimiento que se aplica en Nueva Zelanda es aún más conser-

54 



vador que el del Comité ACI-ASCE 352. En las Normas para el Distrito 

Federal se optó por el del Reglamento ACI 318-83, atendiendo a que 

tiene buen apoyo experimental, es sencillo, y no conduce a congestio

namientos excesivos de refuerzo. Para valuar el área del nudo, se ado~ 

tó el criterio del Comité 352, que usa un ancho efectivo igual al pro

medio de los anchos de viga y columna. 

En el diseño por fuerza cortante de uni~nes, debe usarse el valor de FR 

general para cortante (FR = 0.8). Cuando la fuerza cortante de diseño 

exceda a la resistencia de diseño, el proyectista puede aumentar las 

dimensiones transversales de la columna, o aumentar el peralte de las 

vigas; con esto Último disminuye el área de refuerzo longitudinal de 

las vigas y por consiguiente la fuerza cortante de diseño en el nudo. 

En la fig 5.7 se ilustra la 

haber limitado la relación 

determinación del ancho efectivo, b • Al . e 
de dimensiones transversales de las colum-

nas a un máximo de 2.5, en la mayor parte de los casos no rige el requi

sito según el cual el ancho efectivo no debe ser mayor que el ancho de 

la o las vigas más h, sino el que pide que b no exceda del promedio 
e 

o o 5 (b + b ) o 

v e 

5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer párrafo de esta sección se refiere a nudos de colum

nas de orilla. Se optó por exigir que las barras longitudinales de las 

vigas se prolonguen hasta el fondo del núcleo de la columna, a fin de 

hacer más definido el trabajo en el nudo en el sentido de que las barras 

sigan la tendencia de las tensiones principales y se defina claramente 

la formación del puntal a compresión en el concreto (fig 5.8). Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de anclaje, pero no se llevan 

hasta la cara opuesta del núcleo sino que se doblan antes, se provoca 

una distribución de esfuerzos irregular que puede acelerar el deterioro 

del núcleo ante acciones repetidas. Se juzgó conyeniente considerar en 

forma explícita que bajo acciones repetidas el recubrimiento de una co

lumna se deteriora y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de 

55 

" 



las barras de las vigas (ref 5.3); .por esta razón, se pide que la sec-
' ción crítica para anclaje sea en el p~ano externo del núcleo de la co-

lumna. La influencia de este requisito .es mayor en columnas de sec

ción pequeña. 

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta·la circunstan

cia favorable de que tiene lugar dentro de una zona confinada por estri 

bos y también generalmente por vigas transversales que llegan al nudo; 

por otro lado, se tiene el efecto desfavorable de las acciones repetidas 

impuestas por el sismo, y la penetración de la fluencia de las barras 

de las vigas dentro del núcleo cuando en éstas se forman articulaciones 

plásticas adyacentes al nudo. A este respecto, se adoptó el criterio 

del Reglamento ACI-318-83 que estima que tiene cierto predominio el efe~ 

to favorable del confinamiento, por lo que se admite reducir la longitud 

de desarrollo al 80 por ciento de la requerida en 3.1.1c). Debe acla

rarse que esta reducción no se aplica a la longitud recta de 12.diáme

tros que sigue al doblez. 

Las barras de vigas y columnas que pasan a través de un nudo tienen la 

particularidad desfavorable de que pueden estar a tensió~n~e~n~una~~~c~ar~~a~-----------------

del nudo y a compresión en la cara opuesta, lo cual aumenta los esfuer 

zos de adherencia dentro del nudo. No obstante, existen algunas ate-

nuantes al problema: a) el ya mencionado confinamiento suministrado por 

los estribos del nudo y las vigas transversales; b) si las barras de una 

viga llegan a perder su adherencia en el nudo, quedan ancladas en la 

viga opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en dicha viga 

opuesta, pero no implica peligro inminente de derrumbe¡ e) es mínimo el 

riesgo de que las barras de las columnas tengan que fluir en tensión y 

en compresión en las caras horizontales del nudo, pues la tendencia del· 

diseño es que más bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte, 

la carga axial de las columnas tiende a evitar que sus barras fluyan 

en tensión. 

Se juzga que las relaciones entre dimensiones de nudo y diámetros de 

barras que se prescriben, conducen a un comportamiento tolerable de los 

56 



nudos en cuanto al anclaje de las barras que lo cruzan. Sin embargo, 

se está consciente de qué no se evita totalmente la posibilidad de que 

la adherencia sufra menoscabo, si la estructura se ve sujeta a varios 

sismos intensos durante su vida. Este es uno de los aspectos débiles 

que tienen los marcos destinados a resistir sismo. 
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6. LOSAS PLANAS 

En la fig 6.1 se ilustran algunus de los tipos de losas planas que se 

describen en la sección 6.1. 

El uso de estructuras formadas por losas planas y columnas se ha visto 

favorecido por las ventajas que presenta este sistema con respecto al 

que consta de vigas; dichas ventajas principalmente son las tres si

guientes: a) para una cierta altura libre de entrepiso, se obtiene una 

altura total del edificio menor, con el consiguiente menor peso de la 

construcción, menores aceleraciones horizontales y los ahorros en acaba

dos y en el costo de las instalaciones; b) la cimbra es más sencilla y 

menos costosa, pues resulta una cimbra plana sin huecos para las vigas; 

e) se facilita la colocación de duetos horizontales de instalaciones, 

porque no hay el estorbo que causan las vigas. 

A cambio de las ventajas descritas, se tienen las desventajas siguientes: 

a) resulta una estructura de baja rigidez, tanto ante cargas verticales 

como ante fuerzas horizontales, por lo que se dificulta cumplir con las 
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deformaciones admisibles, en particular· las deformaciones laterales de 

entrepiso: b) la trasmisión correcta de fuerzas y momentos entre losa y 

columna es más difícil de lograr, desventaja que se acentúa si la es

tructura debe resistir las acciones laterales cíclicas causadas por los 

sismos. 

En cada caso, tomando en cuenta las ventajas y desventajas señaladas, el 

proyectista estructural, en acuerdo con el encargado del proyecto arqui

tectónico y con el propietario, debe decidir si opta por el uso de losa 

plana y columnas, o por vigas, losa y columnas. 

Para evitar problemas derivados de flechas inmediatas y diferidas exce

sivas, se sugiere no usar losa plana para claros mayores de 7 u B metros 

si no se usa capitel ni ábaco; en caso de usar ábaco puede extenderse el 

uso del sistema hasta claros de nueve metros. Si en la orilla del piso 

la losa sobresale en voladizo, se recomienda que la longitud del vola

dizo no exceda de 5 veces el espesor de la losa. (No debe confundirse 

el ábaco o el capitel con la zona maciza que en losas aligeradas es ne-

___________ cesario_dejar alrededor de las columnas. En este texto el término "claro" 

es la distancia entre ejes). 

Algunas sugerencias de carácter general son las que siguen: 

-usar al menos tres crujías en cada dirección, a fin de disminuir el 

número de uniones de orilla con relación al total de uniones losa

columna en un nivel, ya que la trasmisión del momento entre losa y 

columna es más incierta en las conexiones de orilla que en las in

teriores. Para evitar que se vuelva más crítica la trasmisión de 

fuerzas y momentos en las uniones de orilla, las Normas no admiten 

que la columna sobresalga del borde de la losa. 

-Procurar que los tableros de losa tiendan a ser cuadrados, con 

objeto de utilizar eficientemente el peralte de la losa en ambas 

direcciones, es decir, evitar que en la dirección del claro corto 

rija el refuerzo mínimo por flexión. Al respecto, se recomienda 
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que la relación de claro mayor a.claro menor no exceda de 1.5. 

-Para resolver el problema de la baja rigidez lateral y disminuir la 

magnitud de los momentos que deben transmitirse entre losa y colum

na durante los sismos, el sistema puede combinarse con muros de con 

creto reforzado según se indica en la sección 6.2. También podría 

combinarse con marcos de concreto, colocando éstos sólo en las fa

chadas, a fin de que las vigas no obligaran a aumentar la altura 

del edificio para una cierta altura libre de entrepiso. 

En general, para construcciones de habitación u oficinas es suficiente 

la losa plana aligerada, sin capiteles ni ábacos; en este caso, el peral

te puede suponerse inicialmente como el claro mayor entre 20. Para cons

trucciones con cargas vivas mayores, como almacenes y bodegas o comercios 

de mercancia pesada, puede usarse losa aligerada o maciza con capiteles 

y/o ábacos. La función principal del capitel y del ábaco es aumentar 

las dimensiones de la sección critica en la que podria fallar la losa 

por tensión diagonal alrededor de las columnas, debido a la trasmisión 

de fuerzas y momentos. Una consecuencia del uso de ábacos o capiteles 

es que aumenta la rigidez lateral de la estructura. Si se usan ábacos o· 

capiteles, el espesor de la losa aligerada puede suponerse inicialmente 

igual al claro mayor entre 30. De lo anterior resulta que la losa plana 

con capiteles y/o ábacos, bajo cargas vivas elevadas (450 kgjm2 o más), 

compite ventajosamente con el sistema formado por vigas y losa, sin que, 

como se dijo en párrafos anteriores, el clarc mayor exceda de aproxima

damente 9 m. 

Para aligerar las losas planas, pueden usarse bloques huecos de mortero 

ligero o casetones de poliestireno expandido, que en ambos casos quedan 

permanentemente ahogados en la losa. También pueden emplearse moldes de 

fibra de vidrio que se retiran y dejan visible los huecos entre nervadu

ras. Se sugiere que para valuar rigideces se desprecie la contribución 

de los casetones, aun de los formados por bloques huecos¡ este proceder 

es conservador por lo que se refiere a deformaciones y por lo que toca a 

la fuerza de sismo que resulte para diseño, pues normalmente estas 
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estructuras quedan er. la zona creciente del espectro y se llega a orde

nadas mayores al suponerles menos rigidez. 

La zona maciza que en losas aligeradas se exige alrededor de columnas o 

capiteles tiene por objeto mejorar las condiciones de transmisión de 

fuerzas y momentos entre losa y columna. La que se exige adyacente a 

muros para sismo, obedece principalmente a favorecer la transmisión co-
' 

rrecta de la fuerza de inercia entre losa y muro. 

Las nervaduras anchas que se piden en las zonas de los ejes de c~lumnas 

tienen el propósito de suministrar la mayor resistencia a flexión y a cor

tante que se requiere en esas zonas, con relación a las franjas centrales 

de la losa. En la orilla de losas planas aligeradas, se recomienda usar 

una nervadura de ancho no menor de 25 cm ni que el espesor de la losa, 

con al menos tres barras N• 4 en cada lecho y estribos cerrados espacia

dos a cada medio espesor de la losa; el objeto de esta nervadura es dis

minuir las deformaciones por flexión del borde de la losa, en particular 

las diferidas debidas al flujo plAstico (c:reep) del concreto. 

se-pide-en-las-Normas-que-existan_cuando menos seis hileras de casetones 

en cada entre-eje, a fin de que sean válidos los coeficientes para dis

tribuir los momentos flexionantes en las franjas de columna y centrales, 

los cuales están obtenidos suponiendo que la losa es maciza. En estos 

comentarios se sugiere que la separación entre nervaduras, además de 

cumplir con el requisito mencionado, no llegue a exceder de un metro. 

La revisión de la losa como diafragma para garantizar la trasmisión en 

su plano de las fuerzas generadas por el sismo, es de mayor importancia 

cuando la losa tiene aberturas o entrantes, o és muy alargada. 

En general, la disipación de energía en las zonas de comportamiento ine

lástico de las losas planas durante sismos intensos es menor que la que 

ocurre en los marcos dúctiles tratados en el capitulo S, de aquí que 
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estas estructuras deban diseñarse para que tengan resistencias laterales 

mayores que los marcos dúctiles, es decir co~ valores de Q menores. 

La causa principal de la menor disipación de energía que se mencionó es 

que, en parte, la trasmisión de momentos entre losa y columna ocurre por 

la torsión de la losa, mientras que en una estructura de vigas y colum

nas la trasmisión de momentos entre vigas y columnas· implica principal

mente la flexión de estos elementos. Las zonas de comportamiento ine

lástico en un marco dúctil se forman principalmente en las ''igas y se 

comportan realmente como articulaciones causadas por flexión en las que 

durante varios ciclos puede haber una franca disipación de energía, en 

buena parte debido a la fluencia del acero de tensión; las zonas de com

portamiento inelástico en una estructura formada por losa plana y colum

nas pueden formarse en la losa alrededor de las columnas o en las pro

pias columnas. Si el comportamiento inelástico ocurre en la losa, aun

que una porción se debe a flexión de la losa, hay otra parte significa~· 

tiva causada por torsión de la misma, la cual no implica fluencia del 

refuerzo, sino más bien daño en el concreto, por lo que la disipación de 

energía por este concepto es mínima. Otro efecto desfavorabl~ de la 

torsión que ocurre en la losa es que la va debilitando alrededor de la. 

columna y causa que disminuya el número de ciclos de acción del sismo 

que la losa puede soportar antes que pierda su capacidad de trasmitir la 

carga vertical a la columna y se produzca la llamada falla por punzona

miento. 

Al asignarle un valor de Q a un sistema estructural, tambi~. interviene 

el buen o mal funcionamiento que dicho sistema ha tenido en sismos ante

riores. El funcionamiento de estructuras altas formadas por losas pla

nas y columnas en general no fue satisfactorio durante los sismos de 

1985, y por esta razón se limita a 20 m la altura de la construcción 

para poder aplicar Q : 3. Los requisitos de que haya al menos tres cru

jías o existan vigas de borde tienden a disminuir la influencia desfavo

rable de las conexiones de orilla losa-columna; las conexiones de orilla 

entre losa y columna son menos eficientes que las interiores en cuanto a 

la energía disipada bajo las acciones cíclicas causadas por los sismos. 
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Si el sistema losa plana-columnas se combina con muros de concreto refor

zado, de manera que éstos sean capaces de resistir, en cada entrepiso, al 

menos el 75 por ciento de la correspondiente fuerza cortante, puede apli

carse Q igual a 3. En este caso, no se limita la altura de la construc

ción, ni se exigen tres crujías o vigas de borde; de hecho, se supone que 

el comportamiento de la estructura estará gobernado por los muros de con

creto, a los que de acuerdo con 4.5.2 les corresponde Q = 3. Para cumplir 

con el requis1to de que en cada entrepiso los muros sean capaces de re

sistir no menos del 75 por ciento de la fuerza cortante que en él actúa, 

puede analizarse la estructura completaJ aislar los muros y determinar 

qué fuerzas cortantes actúan en ellos; si en cadá entrepiso la fuerza 

cortante que actúa sobre los muros es al menos el 75 por ciento de la 

total de ese entrepiso, se puede suponer que se cumple con el requisito. 

Se sobrentiende que los muros han de ser continuos desde la cimentación 

hasta la azotea, sin variaciones bruscas en rigidez, ni en resistencia. 

La intención de pedir que las col~mnas cumplan con los requisitos para 

columnas de marcos dúctiles es asegurar cierta capacidad de giro inelás

tico y de disipación de energia en los éxtremos de estos elementos, cuan 

do la falla tienda a ocurrir en las columnas y no en la losa. 

En cuanto a la revfsión-de-los-nudos-,-se-admite-prescindir_de~v~e~r.,_,.,i"f_.i,.,c,_,a:o:ro___ _______ _ 

su resistencia a fuerza cortante, porque el nudo está confinado en todas 

direcciones por la losa, y si ésta llegara a debilitarse alrededor del 

nudo y disminuyera la eficacia del confinamiento que suministra, la pe-

queña dimensión vertical del nudo, que es igual al espesor de la losa, 

dificulta la formación de un mecanismo de falla definido por grietas in-

clinadas causadas por la fuerza cortante. 

No se define la cantidad de barras de la losa que en un nudo deben pasar 

por el núcleo de la columna; dicha cantidad queda determinada en cada 

·caso por el ancho de la columna y la separación entre barras que haya 

resultado en la zona próxima al eje de columnas al diseñar el refuerzo 

por flexión según 6.6 y 6.7. 

Para las relaciones que deben cumplirse entre el espesor de la losa o 

las dimensiones transversales de las columnas y los diámetros de las 

barras, en esencia son aplicables los comentarios que se hacen en 5.4.4 
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para las barras que cruzan nudos de marcos dúctiles. 

En la fig 6.2 se ilustra cómo se divide en marcos en la dirección longi

tudinal la estructura de dos niveles que allí aparece. Análogamente, en 

la dirección transversal la estructura se dividiría en cuatro marcos, 

dos interiores y dos exteriores. 

El tomar en cuenta que la rigidez de la losa no está concentrada sobre 

el eje de columnas significa que hay que considerar la forma de trabajo 

estructural de sistemas losa plana-columnas, en la cual juegan un papel 

importante las torsiones en la losa. En forma cualitativa, el funciona

miento de estos sistemas en el intervalo elástico se describe a continua 

ción, con base en las figuras indicadas. 

La fig 6.3 muestra una viga y una losa plana de crujías de orilla. A fin 

de simplificar el dibujo, supóngase que las columnas son infinitamente 

rígidas en flexión. En el caso de la viga, no hay giro relativo entre 

ella y la columna; la elástica de la viga es horizontal en su uoión con 

la columna. En la losa plana, sí ocurre un giro relativo entre la elás

tica media de la losa y la columna; sobre el eje de columna~ el giro re

lativo entre losa y columna es nulo, pero va creciendo haci~ ambos lados 

y es máximo en los bordes laterales de la losa, e . Esta diferencia 
max 

en giros relativos implica la torsión de la zona de losa ABCD, como se 

aprecia en la figura 6.3b. 

En el análisis bajo cargas verticales, para tomar en cuenta el giro re

lativo entre la elástica media de la losa y la columna, el Comité ACI-318 

( ref 1. 2) supone que la losa se une a la collli!Ula por medio de un elemen

to que sólo trabaja a torsión, de manera que la conexión losa-columna de 

la fig 6. 3 queda idealizada como se mues.tra en la fig 6.4 a. Un marco 

de losa plana y columnas de dos cruj!as y dos niveles se idealizar!a 

como se ilustra en la fig 6.4b. Así que, para tomar en cuenta que la 

rigidez a flexión de la losa no está concentrada sobre el eje de colum-
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nas, una forma de proceder al tratar las cargas verticales sería idealizar 

los marcos como en la fig 6.4.b y analizarlos, p. ej. con el programa SAP 

IV. La rigidez a torsión del elemento que liga la losa con la columna se 

calcularía con base en la expresión que al respecto suministra el Regla

mento ACI-318. 

El giro que ocurre entre la posición media de la losa y la columna se pre

senta tanto bajo la acción de cargas verticales como de fuerzas horizonta

les; es decir, bastaría idealizar la estructura de interés en marcos como 

el de la fig 6.4b para analizarla bajo cargas verticales y bajo fuerzas 

horizontales, aunque para estas últimas habría que comprobar si son apli

cables las propiedades del elemento a torsión del Reglamento ACI 318. 

En las Normas se establecen formas simplificadas que permiten analizar 

estas estructuras como si fueran marcos planos. Ante fuerzas horizonta

les se reduce la rigidez de la losa al prescribir un ancho efectivo de 

c2 + 3h, lo cual equivale en cierta forma a asociar a la losa el elem~nto 

a torsión; esto es, la flexibilidad de la losa se suma a la de este ele

mento por estar conectados en serie. Bajo cargas verticales se reduce la 

rigidez de las colwnnas a la mitaa-,-loque-equiva-le-a-asociar-a-las_co,_-__________ _ 

lumnas los elementos a torsión; aquí, la flexibilidad de las columnas se 

suma a la del elemento a torsión. 

El ancho efectivo de losa para análisis por fuerzas laterales igual a c
2 

+ 3h es el valor recomendado en la ref 6.1; este ancho es apreciablemen

te menor que el ancho efectivo que establecían las Normas Técnicas de 

1977, porque toma en cuenta el giro inelástico que ocurre entre losa y 

columna bajo acciones alternantes como las impuestas por los sismos, cir 

cunstancia que no habÍa sido considerada anteriormente. Esto último 

hace dudar que para análisis por fuerzas horizontales sea válido usar un 

elemento a torsión de las mismas características que el que recomienda 

el Reglamento ACI-318 para el análisis por carga vertical. Si se desea

ra analizar la estructura idealizándola con elementos a torsión, como en 

la fig 6.4, habría que definir un eleme~to a torsión cuyas propiedades 

condujeran a resultados semejantes a los que se obtienen analizando ~r-
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cos planos con ancho equivalente de losa igual a c
2 

+ Jh. 

En losas aligeradas, la variación del momento de inercia puede tomarse en 

cuenta en forma aproximada usando el promedio de los momentos de inercia 

de la sección del centro del claro y de una sección adyacente a la colum

na, o al ábaco o capitel, que incluya la zona maciza que se deja alrede

dor de estos elementos. En el cap 16 de la referencia 6.2 se encuentran 

gráficas que permiten calcular rigideces angulares y factores de trans

porte de miembros con momento de inercia infinito en parte de su longi

tud, como es el caso de columnas y vigas equivalentes cuando ~e usa capi 

tel; en la ref 6.3 se encuentran expresiones para valuar rigideces de 

entrepiso cuando se usan capiteles en las columnas. Es importante temar 

en cuenta la presencia de los capiteles porque provocan que bajo carga 

vertical los momentos negativos de la losa se incrementen. Los capiteles 

deben reforzarse con anillos cerrados horizontales y barras paralelas a 

la superficie del capitel situadas en planos verticales y ancladas en la 

losa en sus extremos superiores y en la columna en los extremos inferio

res (fig 6.5); en particular, este refuerzo es necesario si el sistema 

losa-columna debe resistir fuerzas de sismo. 

La necesidad de considerar la totalidad de la carga en cada dirección or

togonal de la losa se pone de ~~nifiesto con ayuda de la fig 6.6. Supón

gase que se coloca refuerzo para tomar toda la carga en una dirección y 

no se usa refuerzo en la otra dirección, pensando que esto no es necesa

rio en vista de que ya se tomó toda la carga en la primera dirección; la 

falla ocurriría en la dirección normal al refuerzo con una resistencia 

prácticamente nula, pues es evidente que el refuerzo usado en nada con

tribuye para evitar la falla en la otra dirección, según se aprecia en 

la figura. 

En cuanto al ancho de las franjas de columna, se hace hincapié en que 

éste es igual, a cada lado del eje de. columnas,a la cuarta parte del el~ 

ro menor, tanto si la franja es paralela al claro largo como si lo es 

al claro corto. La razón de esto es que las curvaturas, y por tanto los 

momentos, tienden a concentrarse cerca del eje de columnas independien-
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temente de cuánto se extienda la losa hacia los lados. 

6. 4 Anó..UA-W a.pJtoUma.do pOJt c.a.Jtga. veJLt.i..cal 

El procedimiento aproximado que se incluye en la sección 6.4 es una sim

plificación del marco equivalente del Reglamento ACI-318, y se aplica 

sólo a estructuras que cumplan con las limitaciones señaladas en dicha 

sección. Se estableció comparando resultados de análisis de marcos ti

picos realizados tomando en cuenta los elementos a torsión, con resulta

dos de análi~is convencionales en los que se variaba la rigidez de las 

columnas (ref 6.4). La formulación del procedimiento se revisó conside 

randa las observaciones de la ref 6.5. Las limitaciones que se imponen 

en la aplicación del procedimiento aproximado provienen de las caracte

rísticas de los marcos utilizados en su desarrollo. 

El procedimiento resuelve el principal problema que se tenia en el aná

lisis por carga vertical de sistemas regulares losa plana-columnas, esto 

es, la obtención satisfactoria de los momentos en los claros extremos. 

-------------Al_no_tomar en cuenta el giro relativo que ocurre entre la elástica me-

dia de la losa y la elástica de la columna, que se describió alCcc:Ooimneenn~-~----------------

tar la sección 6.3, se obtienen en la losa momentos negativos mayores 

que los correctos en su unión con las columnas de orilla, y momentos 

negativos interiores y positivos menores. En los claros interiores la 

importancia de estos efectos es considerablemente menor. Al reducir la 

rigidez de las columnas, se aumenta el giro en los nudos con lo que se 

obtiene un efecto equivalente al del giro relativo entre losa y columna, 

y disminuyen los momentos negativos exteriores ce claros extremos y au-

mentan los negativos interiores y los positivos. 

Con el cálculo aproximado por carga vertical que dan las Normas, las 

mayores diferencias con resultados de análisis más precisos se tienen 

en los momentos de las columnas; pero bajo carga vertical los momentos 

en las columnas son pequeños comparados con los causados por el sismo, 
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que son los que rigen el diseño. Por otra parte, las columnas de estru~ 

turas con losa plana han fallado bajo carga vertical y sismo, pero no 

bajo carga vertical sola. Las consideraciones anteriores permiten juz

gar que para el análisis por carga vertical no se requiere mayor preci

sión que la que da el procedimiento aproximado de la sección 6.4 de las 

Normas .. 

6.5 T~~~n de momento e~e to~a y colum~ 

En parte, los comentarios que siguen también se refieren a la sección 

2.5.1 h de las Normas. 

Cuando en una conexión losa-columna se trasmite momento, una fracción de 

la trasmisión ocurre por flexión en la losa, y el resto por torsiones y 

esfuerzos cortantes. En la fig 6.7a, el momento total que se trasmite 

entre losa y columna vale FH; la parte que se trasmite por flexión es la' 

representada por los dos momentos Mf; la que se trasmite por esfuerzos 

cortantes es Va, y la que se trasmite por torsión es 2Mt. En la fig 

6.7b, se ilustra la trasmisión de momentos entre columna y vigas de un 

marco; se aprecia que en esencia el mecanismo es semejante, con la dife

rencia de que en el caso de columna y vigas no hay trasmisión por tor

sión. La fig 6.8 muestra las columnas en perspectiva. 

El tratamiento que en las Normas S<= da a la trasmisión de fuerzas y mo

mentos entre losa plana y columna está basado principalmente en el Regl~ 

mento ACI 318, el cual a su vez tiene ~omo antecedente el trabajo expe~ 

rimental de Hanson y Hanson (ref 6.6). En dicha investigación se ensayó 

una conexión de orilla y 16 uniones interiores semejantes a la de la fig 

6.7a, con distintas combinaciones de carga y momento trasmitidos. Las 

conclusiones principales fueron que la resistencia de la conexión puede 
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valuarse aceptablemente con la suposición de la variación lineal de los 

esfuerzos cortantes (fig 2.1 de las Normas y ref 6.7), y que, para co

lumnas cuadradas, la porción del momento que se trasmite por flexión es 

del orden del 60 por ciento del total (el 40 por ciento restante se tras 

mite por fuerzas cortantes y torsiones). 

Los porcentajes anteriores son la base de la expresión 2.26 de las Normas 

que da el valor de ~. cuando las columnas son rectangulares. En columnas 

rectangulares, si el momento que se trasmite es paralelo a la dimensión . 

transversal mayor de la columna, la fracción que se trasmite por esfuer

zos cortantes y torsiones aumenta a más del 40 por ciento. En vista de 

que es preferible la trasmisión por flexión a la que ocurre por cortantes 

y torsión, por la mayor ductilidad que la primera desarrolla, se reco

mienda mantener secciones de columna cuadradas o lo menos oblongas que 

sea posible. 

El refuerzo de estribos de vigas ahogadas en la losa, que se prescribe 

en 2.1.Sh, es el que ha demostrado ser más eficiente para mejorar la du; 

tilidad de la losa en la vecindad de la columna, en particular ante ac-

ciones cíclicas. En buena parte, esto se expl"ica por-el-hecho-,-comenta-------

do en párrafos anteriores, de que si la sección de la columna no difiere 

mucho de la cuadrada, en ambas direcciones la mayor parte del momento se 

trasmite por flexión de la losa, e& decir por el trabajo en flexión y 

cortante de la viga ahogada, la cual cuenta con barras longitudinales y 

estribos, y trabaja efectivamente como Wla viga ancha que llega a la co-

lumna. Aquí se hace hincapié en la importancia de tomar en cuenta el re 

fuerzo mínimo de .,stribos que se pide en 2. 1. Sh. 

Los nuevos esfuerzos cortantes admisibles están basados en los resultados 

del trabajo descrito en la ref 6. 1. Para tomar en cuenta el efecto de 

las acciones repetidas, el factor de resistencia se baja a 0.7 cuando se 

incluye el sismo en la combinación de acciones. 

El momento ClM que se trasmite por esfuerzos cortantes y torsiones se ob

tiene de aplicar el factor ~ al momento que actúa de la losa sobre la co-
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lumna cuando la .fuerza cortante está aplicada en el centroide de la sec

ción critica que se de.fine en 2.1.5h. La .fracción que se trasmite por 

.flexión se obtiene de multiplicar el mis= momento M por ( 1-«). En una 

conexión interior, M es el momento en el centro del nudo, pues el cen

troide de la sección critica queda en el centro del nudo. En una co

nexión de orilla, el centroide de la sección critica queda excéntrico con 

respecto al centro del nudo y el momento que se a.fecta por a es M-Ve,de 

acuerdo con la .fig 6.9. El momento Ve es el necesario para transportar 

la .fuerza V del centro del nudo al centroide de la sección critica. La 

.fuerza V aplicada en el centroide de la sección critica origina una dis

tribución uni.forme de es.fuerzos cortantes verticales en dicha sección 

(V /A ) • 
u e En la .fig 2.1 de las Normas se dan expresiones para valuar es-

.fuerzos cortantes en conexiones losa-columna interiores. Para conexiones 

de orilla se aplican las .fórmulas de la fig 32 de las Ayudas de Diseño. 

El ancho !c
2 

+3h) en que se trasmite por flexión la fracción (1-a)M es 

mayor que el ancho de la sección critica (c
2 

+ d), lo cual crea una 

cierta inconsistencia en el equilibrio del nudo, pero no invalida a lo 

antes expuesto. Dicho incremento en el ancho se realizó artificialmente 

en el Reglamento ACI-318, a fin de no causar congestionamiento del re-, 

fuerzo de la losa para flexión. 

El que el refuerzo para m=~mento negativo exterior se coloque como si 

fuera para sismo quiere decir que la totalidad de este momento debe re

sistirse con refuerzo colocado en un ancho igual a c
2 

+ 3h y que al me

nos el 60 por ciento de él debe cruzar el núcleo de la columna. Para 

este momento, la .franja de columna no incluida en el ancho c
2 

+ 3h, as! 

como las .franjas centrales, contarán con el refuerzo m!nimo por flexión 

y por cambios volumétricos de 2.1.2 a) y 3.10, el cual debe tenerse en 

cuenta en toda la losa. 
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Cuando hay trasmisión importante de momento entre losa y columna, como 

ocurre en las conexiones de orilla bajo carga vertical o en todas las 

conexiones cuando actúa el sismo, los momentos en la proximidad del eje 

de columnas aumentan con relación a las que allí ocurren en claros inte

riores bajo carga vertical; de aquí el requisito de concentrar el refuer

zo para sismo y el de conexiones de orilla bajo cargas verticales cerca 

del eje de columnas. Los coeficientes de 6.9 para distribuir los momen

tos en franjas de columna y centrales son aplicables a claros interiores 

bajo carga vertical. 

El término "refuerzo necesario por sismo" que se menciona en el párra:fo 

II se refiere al refuerzo necesario para el momento que es igual a la 

diferencia entre el momento de diseño, M , bajo la combinación carga 
u 

muerta, carga viva reducida y sismo, y el momento de diseño bajo la com-

binación carga muerta y carga vi va máxima. De acuerdo con lo anterior, 

en la fig 6.10; que representa las envolventes de momentos de diseño, 

M , en dos claros interiores de una losa plana, los momentos negativos 
u 

necesarios por sismo están representados por las zonas con rayado abierto 

y los positivos por las zonas con rayado ce=ado. 

6. 7 V.U.poúU.onu compleme.nta.JL.i.lu. i>oblte. el. lleóueJLzo 

Las dos primeras disposiciones complementarias tienen por objeto tomar 

en cuenta variaciones en la posición de los puntos de inflexión, en par

ticular a causa de que la intensidad del sismo exceda a la prevista. 

El requisito para el refuerzo positivo de las franjas de columnas va en

caminado a asegurar que estas franjas cuenten con una cierta resistencia 

minima autónoma del resto de la losa y que por s! solas en un momento 

dado formen marcos con las columnas. 

La cantidad que se pide de refuerzo de lecho inferior que atraviesa el · 

núcleo de una columna suministra cierta resistencia a flexión positiva 

en caso de que durante un sismo extraordinario se invierta el signo del 

momento flexionante en la losa cerca de la columna. Otra fúnción i:mpor-
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tante que tiene este refuerzo es disminuir el riesgo de falla catastró

fica por punzonamiento de la losa, pues ésta podrÍa quedar colgando de 

dicho refuerzo en caso de ocurrir el punzonamiento (ref 6.8). Se hace 

notar que para este fin no es útil el refuerzo de la losa del lecho ·su

perior, porque se separaría de ella al desprendersé el recubrimiento. 

Al revisar el refuerzo máximo por flexión en losas aligeradas, debe cui

darse de no incluir los bloques de aligeramiento al valuar los anchos de 

las secciones resistentes. 

6. B S ecc...i.D nu ~ pcvut momento 

En una losa plana que falla por fl~ión se forman lÍneas de fluencia ne

gativas que son tangentes a las caras de los apoyos interiores. Por esta 

razón, la sección =ítica se supone a c/2 del eje de columnas. En un 

apoyo exterior no se forma línea de fluencia a menos que ~~sta una viga 

de orilla con suficiente rigidez y resistencia en torsión; sin embargo, 
' 

el acero de flexión de la losa fluye en el paño de la columna, por lo 

que también en las columnas de orilla procede suponer la sección crítica 

a c/2. 

6. 9 Vi&tlúbu.ci.6n de .f.D¡, momento¡, en la.6 · 61UJ.Yljo..L> 

Los coeficientes para distribuir los momentos en las franjas de columna y 

centrales provienen de soluciones elásticas de tableros interiores de 

losas planas macizas. Pueden aplicarse al momento positivo y al negativo 

interior de tableros de orilla; el refuerzo para el momento negativo ex

terior de tableros de orilla debe distribuirse como se establece en el 

inciso I de 6.6. En losas aligeradas son aplicables los coeficientes con 

tal que en cada dirección haya al menos seis hileras de casetones o al

véolos entre ejes de columnas. 

6.10 

En lo esencial, el tema queda cubierto por los comentarios de 2.1.5h) y 
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de 6.5. Si existe una abertura próxima a una columna, se recomienda tra

tar la conexión como si fuera de orilla, suponiendo que el borde de la 

losa es el borde de la abertura. Se hace destacar la importancia de to

mar en cuenta el refuerzo mínimo que se prescribe al final de 2.1.5 h), a 

fin de contar con cierta capacidad de deformación inelástica en las co

nexiones losa-columna. 

6 • 11 P Vta.Uu múumol> 

En un tablero interior de losa plana bajo carga uniforme, la flecha elás

tica en el centro de él puede expresarse c~mo b=awL'/Eh 3
, donde w es la 

carga por m2
, Les el claro mayor del tablero, h el espesor de la losa, 

E el módulo de elasticidad y a un coeficiente que depende de la relación 

de claro largo a corto. Si se desea que b/L no exceda de un cierto valor, 

según la expresión anterior el espesor debe cumplir con 

( 1) 

condiC:iÓfi--que-es-la-base-de-la-expresión-6.2-de-las_Normas.~. __ 2E~l~f~a~c~t~o~r~----------------

(1-2c/3L) toma en cuenta el efecto de la dimensión de la columna o capi-

tel, el cual es favorable. 

El coeficiente k se hizo depender también de f atendiendo a las consi
s 

deraciones siguientes: 

En una sección agrietada, la curvatura es igual a e /d (1-k), en que e 
S S 

es la deformación unitaria del acero a tensión y kd la profundidad del 

eje neutro. 

E , queda 
S 

En términos del esfuerzo, f , y del módulo de elasticidad, 
S 

f 
_s_ /d (1-k) 

E 
S 

Integrando estas curvaturas, se llega a que la flecha en el centro del 
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tablero tiene la forma: 

6 = B 
f f 

-"-s __ L 2 :::: B _.;:;s_ 

d h 

Si 6/L no debe exceder a un cierto valor, el espesor debe cumplir con 

h > 
B f L 

S ---='---- e C f L 
S 

(2) 

Para el coeficiente k de la ec 6.2 se tomó un promedio geométrico pesado 

entre los coeficientes de L en las ecs 1 y 2 anteriores, a fin de temar 

en cuenta que hay más secciones no agrietadas que agrietadas: 

•f ( S v iw¡' f 
S 

El criterio anterior ha estado vigente desde el Reglamento DDF de 1966 y 

fue propuesto por los autores de dicho documento. 

En tableros de orilla'la flecha máxima es mayor que en tableros interio

res debido a la falta de continuidad en el borde de orilla. En losas 

aligeradas la flecha máxima es mayor que en losas macizas pnr la menor 

rigidez de aquéllas. Normalmente un piso formado por l<Jsa plana tiene 

tableros de orilla y tableros interiores; sin embargo, se usa un espesor 

constante en todo el piso, definido por los tableros de orilla. Podría 

suponerse que todos los tableros son interiores si la losa sobresale en 

voladizo entre cuatro y cinco veces su espesor, en todos los ejes exte

riores de columnas. 

En un piso de losa plana aligerada que tenga tableros de orilla el espe

sor se determina aplicando un factor igual a 1.2 x 1.2, al espesor que 

resulte de la ec 6.2. 
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6. 12 

Un ábaco es una zona de la losa de mayor espesor, que se deja alrededor 

de las columnas o de los capiteles. Las funciones del ábaco son mejorar 

las condiciones de trasmisión de fuerzas y momentos entre losa y columna 

y aumentar el brazo interno del refuerzo negativo de la losa para fle

xión. Además, permite disminuir el espesor de la losa, y aumenta la ri

gidez lateral de la estructura. Los requisitos de dimensiones gue se 

establecen en 6.12 son necesarios para que los ábacos cumplan con las fun 

cienes mencionadas. 

6. 13 AbeJL.tu.lut6 

El criterio adoptado en las Normas para tomar en cuenta el efecto de abe,=: 

turas es el del Reglamento ACI-316. El efecto general de las aberturas 

es interrumpir la continuidad y uniformidad del flujo de esfuerzos de 

flexión y cortantes, y provocar concentraciones de esfuerzos. La in=luen 

cia de una abertura depende de su localización y de su tamaño. 

Las disposiciones de 6.13 se refieren más bien al efecto de las aber~~ras 

sobre los esfuerzos de flexión en la losa, y ponen de manifiesto que el 

efecto de una abertura es mayor en franjas de columna que en franjas cen

trales. Las disposiciones para tomar en cuenta el efecto de las aber~u

ras sobre los esfuerzos cortantes se encuentran en la sección 2.1.5h y a 

ellas se hace referencia en el último párrafo de 6.13. 

La intención de colocar a los lados de una abertura el refuerzo que en 

ella se interrumpe es mantener el momento de fluencia total necesario 

para el equilibrio en una sección de la losa que cruce por la abertura. 

En ciertos casos podr!a ocurrir que la sección se volviera sobrerrefor

zada, al disminuir el área de concreto a compresión y no disminuir el 

acero de refuerzo. Por esta razÓn se pide en las Normas revisar que no 

se exceda el refuerzo máximo admisible en las secciones afectadas por 

aberturas y se use sólo el ancho que resulte de descontar las aberturas. 
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7. CONCRETO PRESFORZAOO 

7. 1 1 tttJt.oduc.u6n 

Este capítulo tiene adiciones importantes con relación al de las Normas 

de 1977. La más destacada consiste en tomar en cuenta explícitamente el 

concepto de presfuerzo parcial. En la revisión de este capítulo tuvo 

una intervención relevante el Ing. Constancia Rodríguez c. del grupo 

Riobóo, S.A. 

En las Normas se pide que para elementos presforzados y parcialmente pre~ 

forzados sólo se use éoncreto clase 1, a causa principalmente de la menor 

deformación diferida (creep) que sufre este concreto respecto del tipo 2, 

con la consiguiente menor pérdida de presfuerzo por ese concepto. 

El concepto de presfuerzo parcial ha experimentado algunos cambios. P.w. 

Abeles (ref 7.1) consideraba que una sección a flexión tiene presfuerzo 

total cuando la sección completa permanece en compresión bajo cargas de 

servicio, y que tiene presfuerzo parcial cuando bajo cargas de servicio 

existen esfuerzos de tensión de cierta magnitud y se forman grietas de' 

ancho controlado. En las Normas se adoptó como base la definición pro-
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puesta más recientemente por A.E. ~aaman (ref 7.2) y se complementó con 

valores del índice de presfuerzo. La definición de Naaman dice: "una 

condición necesaria y suficiente para que a un miembro se le llame par

cialmente presforzado es que contenga refuerzo presforzado y no presfor

zado destinados a resistir cargas externas de la misma naturaleza". La 

forma del índice de presfuerzo que se usa en las Normas también se debe 

a Naaman. Normalmente hay correspondencia entre las definiciones de P. 

Abeles y de Naaman. 

En general, se recurre al presfuerzo parcial en elementos con carga viva 

que actúa sólo muy ocasionalmente, como los de azoteas, que si se dise

ñaran con presfuerzo total presentarían la mayor parte del tiempo contra

flechas notorias indeseables debi,das. al presfuerzo. Al usar en este caso 

el presfuerzo parcial, se admite que bajo la carga viva máxima exista 

cierto agrietamiento, pero se logra que durante los lapsos en que no hay 

carga viva, o ésta es muy pequeña, no ocurran contraflechas. 

También se recurre al presfuerzo parcial cuando se desea aumentar, para 

la misma resistencia, la capacidad del elemento de deformarse sin fallar, 

o se desea aumentar la capacidad-a-cargas-de-impacto •• -------------------

7. 3 Rev.i.6~6n de. l.oh u.to.doh .f.ún.Ue de 6ali.o. 

En la fig 7.1 se ilustra la aplica~i~n de las 'hipótesis generales de 

flexión en la obtención del momento resistente de una sección presforzada 

que falla por compresión; la deformación inicial del acero debida al pre~ 

fucrT~ es la cantidad E se 

La falla de una sección presforzada puede deberse a la ruptura del acero 

antes que el concreto se aplaste, o, como en la fig 7.1, al aplastamiento 

del concreto antes que se rolllPA el acero. Para definir si la viga falla 

por tensión o por compresión, se supone que se rompe el acero, es decir 

~ = ~· y se calcula la deformación máxima del concreto, ~ : sp s e 

~ = (~. - ~ ) 
e s se 
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Si E 
e 

resulta menor que 0.003, la falla es por ruptura del acero y el me

mento El brazo interno, z, se obtiene a z. resistente vale F A f 
R sp sr 

partir de la profundidad del bloque de esfuerzos, la que a su vez se de-

termina del equilibrio de fuerzas (T = C) . Si E resulta mayor que 0.003, 
e 

o igual, la falla es por aplastamiento.del concreto; en este caso, no se 

conoce directamente el esfuerzo en el acero, f , cuando se alcanza el . sp 
momento resistente, y se determina por tanteos; el mo:- .:nto resistente es 

Las fÓrmulas de la sección 7.3.1, que permiten valuar aproximadamente el 

esfuerzo en el acero de presfuerzo, f , cuando se alcanza el momento resp 
sistente,están basadas en resultados de ensayes de vigas que sólo ten!an 

acero presforzado, fabricadas con concreto de resistencia a compresión 
2 aproximadamente i~ual a 350 kg/cm (ref 1.3). Después, las eXPresiones 

originales se adaptaron para aplicarlas a vigas con presfuerzo parcial 

(ref 7.3). 

La condición E >E /0.75 para determinar las cantidades máximas de 
sp YP 

acero de presfuerzo y ordinario tiende a asegurar una cierta curvatura 

cuando se alcanza el momento resistente, según se aprecia en la fig 7.t; 

con esto se evita que la falla del elemento ~ea frágil. 

7. 4 Rev.W.t6n de .lolJ uto.doll Umae de lJ eJI.V.ic..i.o 

Se recuerda la necesidad de, en elementos con presfuerzo, invariablemente 

revisar la resistencia y el comportamiento en condiciones de servicio. La 

revisión en condiciones de servicio incluye principalmente el agrieta

miento, las flechas y las vibraciones. 

Los esfuerzos admisibles que se dan en las Normas para miembros con pres

fuerzo total son esencialmente una forma indirecta de limitar el agrie

tamiento. Las flechas de estos elementos deben calcularse cuidadosamente, 

pues suele tratarse de elementos esbeltos poco rígidos. En particular, 

debe tenerse presente el grado de variación que con el tiempo va a tener 

la carga viva. Si ésta actúa con su intensidad máxima sólo esporádica

mente, pueden presentarse contra-flechas indeseables, que tienden a au-
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mentar al paso del tiempo a causa del creep del concreto. Por el contra

rio, si la carga viva máxima actúa casi; continuamente, el creep tenderá 

a que con el tiempo aumente la flecha hacia abajo. En la ref 7.4 se dan 

ciertas bases para el cálculo de flechas en elementos con presfuerzo to

tal. 

Los elementos parcialmente presforzados generalmente se diseñan de modo 

que se agrieten bajo cond1ciones de servicio. En el cálculo de flechas 

de estos elementos se usa el concepto de momento de inercia efectivo, de 

la forma Al + B I , que toma en cuenta el agrietamiento a lo largo de 
g cr 

la viga. (I e I son, respectivamente, los momentos de inercia de la 
g cr 

sección bruta y de la sección transformada agrietada) • Las referencias 

7.2 y 7.5 tratan el problema de la revisión del agrietamiento y de las 

flechas de elementos parcialmente presforzados. 

La recomendación del inciso 7.~.2 en el sentido de que el momento de des

compresión sea al menos igual al que produce la carga muerta más la viva 

media ti~ne el propósito de evitar contraflechas no deseadas durante el 

funcionamiento normal del elemento. En la fig 7.2 se ilustra la recome.!!_ 

dación anterior. El primer diagrama de esfuerzos en el concreto-corres------------------

ponde al efecto del presfuerzo solo: el otro diagrama corresponde al efe~ 

to del presfuerzo más el momento de descompresión, cuya magnitud se re-

comienda que sea igual al valor antes indicado. 

Las restantes disposiciones del capitulo en esencia también están basadas 

en las propuestas del personal técnico de RiobÓo, S.A. que intervino en 

el grupo que asesoró la elaboración de las Normas. 
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8. CONCRETO PREFABRICADO 

En forma semejante al capítulo de concreto presforzado, las disposiciones 

para concreto prefabricado en buena medida fueron propuestas por el per

sonal técnico del grupo RiobÓo, S.A. Son el resultado de la experiencia 

que dicho grupo ha tenido en el diseño y construcción de estructuras pr~ 

fabricadas en nuestro medio. 

La prefabricación puede definirse como un sistema constructivo en el que 

los elementos estructurales se fabrican en una posición distinta de la 

que tendrán en la estructura tenninada (ref ~· 1). Incluye varias modali

dades, como las estructuras construidas totalmente con elementos prefa

bricados en plantas especiales tijas o en plantas montadas en el lugar 

de la obra, y las estructuras mixtas fo•:madas por elementos prefabrica

dos y elementos colados en el lugar. 

Entre las ventajas principales que tiene la prefabricación están las si

guientes: a) economía en cimbra y obra falsa, b) economía en mano de 

obra, e) rapidez de ejecución, etc. Como desventajas pueden mencionarse 

las siguientes: a) necesidad de invertir en equipo especial, b) dificul

tad para lograr capacidad de deformación inelástica en las conexiones · 

ante acciones repetidas, e) dificultad para lograr rigidez en la estru~ 
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tura por la falta de monolitismo de las conexiones, d) necesidad de pro

gramar y proyectar con detalle, etc. Como consecuencia principalmente 

de la ventaja y la desventaja señaladas con la letra a), surgen las dos 

condiciones siguientes para que la prefabricación tenga éxito: 1) que el 

volumen de obra sea considerable, y 2) que exista la posibilidad de es

tandarizar en grado suficiente los elementos estructurales. Pero no es 

suficiente que se cumplan las dos condiciones anteriores, sino que en cada 

caso debe hacerse una comparación de costos cuidadosa (ref 8.1). 

La desventaja relativa a la dificultad de lograr capacidad de deforma

ción inelástica en las conexiones bajo cargas repetidas es la razón por 

la que se establece que las estructuras prefabricadas de concreto se di

señen por sismo con un factor Q igual a 2, o cuando mucho 3 si así lo 

juzga procedente el Departamento del Distrito Federal. Esta circunstan

cia influye en la comparación de costos que se mencionó en el párrafo 

anterior. 

En vista de la importancia que tiene el·diseño y la construción adecua

dos de las conexiones, en las Normas se incluyó una serie de requisitos 

específicos para esas zonas de unión. 
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6.5 Mokk L, "Construcciones con Materiales Prefabricados de Hormigón 

Armado", Editorial URMO, Bilbao ( 1969) 
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9. CONCRETO SIMPLE 

Un ejemplo de uso de concreto simple se tiene en algunas pilas de cimen

tación. 

10. CONCRETO LIGERO 

En general, para concreto simple y concreto ligero se han conservado los 

criterios del Reglamento de 1966. Se permite el uso de concreto ligero 

sin autorización especial del úepartamento del D.F. sólo en elementos 

secundarios, debido a la escasez de experiencia y estudios con los con

cretos ligeros locales. 
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11. CONSTRUCCION 

Las modificaciones más importantes que tuvo este capítulo con respecto 

a las Normas de 1977 están en la parte relativa al control del concreto. 

Los comentarios que aquí se ·incluyen cubren los principales aspectos .del 

tema mencionado. 

11.3 CottCJtW 

11.3.1 Materiales componentes 

La verificación de la calidad de los materiales componentes del concreto 

antes del inicio de una obra permite seleccionar aquéllos que potencial

mente tienen las características requeridas para fabricar la clase de con 

creto que se necesita en la obra. En la verificación se hace énfasis tm 

las propiedades directamente relacionadas con la resistencia, rigidez y 

durabilidad del concreto. 

Pedir que la verificación de la calidad se haga en un laboratorio auto

rizado por el SINALP permite tener cierta confianza en que los equipos 

y métodos de ensaye empleados en la realización de las pruebas son los 

indicados por las normas respectivas; sin embargo, en todo caso es el 
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Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director Responsable de Obru 

cuando no se requiera Corresponsable, el que asuma la responsabilidad de 

los resultados de ese laboratorio. 

El coeficiente volumétrico se define como la relación que existe entre 

la suma de los volúmenes de un grupo de partículas representativas del 

agregado (50 mínimo) y la suma de los volúmenes de las esferas que cir

cunscriben a cada partícula. 

Limitar el coeficiente volumétrico de la grava triturada que se emplea 

para ~1 concreto clase 1 a un valor mínimo de 0.20, permite obtener mez

clas trabajables con relaciones arena/agregados totales relativamente 

bajas, con lo que se propicia que el concreto resultante se contraiga 

menos y en general que sea más rígido. 

Para el concreto clase 2 no se especifica ningún límite para el coefi

ciente volumétrico, porque los agregados gruesos que usualmente se em

plean en la ciudad de México para este concreto (andesitas) tienen for-

______ ma~ satisfactorias, con valores de coeficiente volumétrico superiores al 

rnínimo deseable. 

El porcentaje de material más fino que la malla F 0.075 (No 200) que se 

permite que tenga la arena en las Normas es superior al límite aceptado 

internacionalmente (5 por ciento) para; este material. Lo anterior se 

hizo ante la imposibilidad de obtener en z_onas cercanas a la ciudad de 

México arenas de mejor calidad, o de disponer de suficiente agua para 

permitir su lavado. Sin embargo, a fin de subsanar aunque sea en parte 

el problema que implica el uso de arenas y gravas con altos porcentajes 

de finos, se trata de evitar el empleo de finos de origen arcilloso, que 

son los que más detrimento causan en las propiedades del concreto. Esto 

se logra mediante la limitación de la contracción lineal de los finos 

de la arena y la grava. 

Para determinar la contracción lineal de los finos de la arena y la gra

va de una muestra representativa de estos materiales, se obtienen por 
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separado los finos que pasan la malla No 40, se mezclan estos finos en 

la proporción en que intervienen en la mezcla de concreto y se llev~~ a 

la condición de humedad correspondiente al límite líquido, de manera se

mejante a como se hace con las muestras de suelo. La contracción que 

presentan estos finos después de secarlos al ambiente hasta que su color 

cambie de oscuro a claro, y en horno por 18 horas a temperatura de 

100-11o•c, no debe exceder a los límites especificados en estas Norma5. 

con objeto de que su efecto no propicie detrimento significativo en la 

calidad del concreto (ref 11.1). 

11.3.2 Elaboración del concreto 

La mencionada norma NOM C 155 "Industria de la Construcción. Concreto 

hidráulico. Especificaciones" incluye aspectos relacionados con los re

quisitos para los equipos de dosificación, mezclado, .transporte y en~~e

ga de concreto, que son aplicables tanto a los concretos premezclados 

como a los hechos en obra. 

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco 

Las frecuencias de muestreo propuesta para las pruebas de revenimien~ y· 

peso volumétrico permiten identificar aquellas mezclas que tienen p~cas 

probabilidades de alcanzar las características especificadas del concre

to, en una etapa en la que se puede evitar la colocación de concreto de 

calidad deficienté en la estructura. 

Con la aparición en el mercado de aditivos superfluidificantes de la:ga 

duración, se presenta la posibilidad de incorporar estos aditivos en 

planta con las ventajas de tener un mejor control en su dosificació~. 

Como inconveniente se tiene el que no se pueda verificar el revenimiento 

del concreto antes de la incorporación del aditivo. 

La prueba de peso volumétrico resulta ser una verificación muy sencilla 

de realizar para discriminar entre un concreto clase 1 ó 2. Debido a 

que el volumen concreto que se maneja en la prueba es pequeño, se rece-
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mienda tener cuidado especial en la calibración del equipo. 

11.3.4 Requisitos y control del concreto endurecido 

La verificación del cumplimiento con el requisito de resistencia a com

presión se basa en el criterio de aceptar una probabilidad de no alcan

zar la resistencia especificada de 10 por ciento para el concreto clase 

1 y de 20 por ciento para el clase 2. Para ambos, se parte de la hipó-

tesis de que la desviación estándar de los 

pendiente del nivel de resistencia e i~l 

resultados de ensaye es inde-
2 a 33 kg/cm , y de que la re-

gla de verificación conduce a una probabilidad de 2.3 por ciento de que 

a un productor le sea rechazado su concreto cuando cumple en el lÍmite 

con la calidad especificada, ref 11.2. 

El objeto de especificar una resistencia mínima en las muestras indivi

duales es evitar que en la estructura quede alguna zona que, aunque de 

poca extensión, sea demasiado débilo por otra parte, cumplir con la 

regla del promedio de las muestras evita que quede alguna zona de cier

ta extensión que, aunque no tan débil como en el caso anterior, tenga 

resisten=ia media baja. Ambas situaciones son indeseaoles para-la-segu--------------------

ridad de la estructura. 

En la evaluación de la resistencia del concreto en la estructura a par

tir del ensaye de corazones hay que tener presente que conviene que el 

d~ámetro de los corazone~ sea igual o mayor a tres veces el tamaño máxi

mo del agregado grueso, y que esta relación nunca debe ser menor que dos 

veces ese tamaño. Cabe mencionar que la relación diámetro/tamaño máximo 

del agregado grueso influye en forma importante en la resistencia a com

presión que se alcanza en el corazón y que ésta es menor mientras más 

pequeña es dicha relación, ref 11.3. 

Por otra parte, si la relación longitud a diámetro del corazón es infe

rior a dos, pero mayor que uno, se hace la corrección apropiada para la 

rela=ión longitud a diámetro obtenida, multiplicando la resistencia a 

compresión alcanzada por los factores indicados en la siguiente tabla. 

No se ensayarán corazones que tengan su longitud inferior a 95 por cien-
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to de su diámetro, antes del cabeceo, o inferior a su diámetro, des?ués 

del cabeceo. 

Relación longitud a diámetro 
del corazón, 1/d 

2.00 

1. 75 

1. 50 

1.25 

1.00 

Factor de corrección por 
resistencia 

1.00 

0.98 

0.96 

0.93 

0.87 

Para valores intermedios se interpola linealmente. 

Estos factores de corrección son aplicables a concretos de peso normal 

y a concretos ligeros con pesos volumétricos comprendidos entre 1. 600 y 

1 900 kg/m 3 en ambos casos, resistencias a compresión de entre 150 
' 

y, 

400 kg/cm 2 Se aplican indistintamente concretos que y . a se ensayan en 

condición seca o húmeda. 

Para que los corazones estén en condición "seca" se requiere dejarlos 

expuestos al aire por un lapso de 7 días a una temperatura comprendida 

entre 15 y 27"C y a una humedad relativa inferior a 60 por ciento; el 

ensaye se realiza en esa condición. Para la condición húmeda, los cora

zones de sumergen en agua saturada con cal a 23 ~ 1.7"C, al menos por 

las 40 horas previas a su ensaye, y se prueban inmediatamente después 

de retirarlos del agua. Durante el lapso comprendido entre su remoción 

del agua y su ensaye, los corazones se conservan en condición húmeda, 

cubriéndolos con una manta absorbente saturada de agua. 

Los valores 0.85 f' y 0.75 f' que se emplean en la evaluación de la re-
e e 

sistencia a compresión del concreto clase 1 por medio de corazones co-

rresponden a los mínimos de una distribución normal de probabilidades 

para valores medios de tres resultados de ensaye y para valores indivi

duales, respectivamente. Para el concreto clase 2, las resistencias 
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mínimas de los corazones correspondientes al valor medio de tres resulta

dos de ensaye y a las resistencias individuales son 0.80 f' y 0.70 f', e e 
respectivamente. Para ambos concretos y reglas de verificación, se con-

sidera una desviación estándar de 45 kg cm
2 y una probabilidad de no al

car.zar las resistencias mínimas de 2.5 por ciento, ref 3. 

La verificación del cumplimiento con el módulo de elasticidad parte de 

considerar una probabilidad de 20 por ciento de tener resultados inferio

res a 14000 1fT para el concreto clase 1 y a 8000 lf' para el clase 2. 
e e 

La desviación estándar de la distribución de probabilidades para los con-

cretos clase 1 se supuso igual a 1000/fo""" y para el clase 2 a 700 ii', 
e e 

en kg/cm
2

. La regla de verificación se establece en estas normas con 

una probabilidad de tener valores inferiores a los mínimos estipulados 

de 1 en 100. Para ambos, 

cificada del concreto, en 

f' representa 
e 2 

kg/cm • 

la resistencia a compresión espe-

Debido a que la dispersión de los resultados de ensaye en la prueba del 

módulo de elasticidad es mayor que la alcanzada en la prueba de resisten 

cia a compresión, se pide que en la determianción del módulo de elasti-

cidad se empleen al menos tres especímenes. 
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Fig 1 . 1 Influencia de la magnitud de la fuerza horizontal sobre 
la forma de la elástica 
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Fig l. 2 Efectos de esbeltez en una estructura elastopiÓstica, 
suponiendo que Q fuera el factor de ductilidad 
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Fig 2.1. Aplicación de los hipÓtesis poro calcular resistencias y de 
los condiciones de equilibrio, o uno sección rectangular 

b 10.0031 t" 
__ 1 

f .... 
As ' Es fy 

d ·--· 

€y € 
A As fy 

'- +S+ ---+ Gráfico f-e 

liJ del acero 
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Fig 2.3. Ejemplos de 
diagonal en 

. . . 
SeCCIOnes CritiCaS 

. . 
por tens1on 

losas y zapatos 

Del equilibrio vertical 

{ ~¡ Avf fy = fl---l 

+=t 
-¡ puesto que lo fuerzo normal 

o lo superficie de follo es 
numéricamente igual o 

Avf fy, por equilibrio horizontal 

Fig 2.4. Resistencia o cortante por fricción 
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Fig 2.5. Representación gráfico de los expresiones 
2.30 , como igualdad, y 2.32 
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Fig 3.1. Incremento en lo tensión del refuerzo en lo sección 1 
debido o lo formación de uno grieto diagonal 
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Fig 5. 1 Ejemplo de refuerzo transversal poro confinamiento 
en vigas de marcos dúctiles (cuando x > 15 cm) 
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* El sentido de las fuerzas sel'laladas depende de las magnitudes 
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Fig 5. 2 Determinación de la· fuerza cortante en vigas de 
acuerdo con la sección 5.2.4 de las Normas 
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Fig 5. 3 Mecanismos de falla 
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Fig 5.4 Ejemplo de refuerzo transversal poro confinamiento en 
columnas de marcos dúctiles 
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Fig 5.5 Nudo interior de un marco sujeto sólo a fuerzas 
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Fig 5.6 Equilibrio de uno porción del nudo de lo fig 5.5 
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PLANTA 

bv • be 
be~ 2 

be~ bv•h h 

Si los anchos de los vigas son distintos , se toma 
bv1 + bvz 

bv= 2 

Fig 5.7 Determinación del ancha efectivo, be 

107 

bv be 



-

l) 
¡t~~~:~=====-- -:,.--_-_-:,_- -
11 Q 
11 
11 "o 
11 ~ 
u ~--"'q) r-----1 

Columna 

-
Fig 5.8 Anclaje del refuerzo longitudinal negativo en un 

nudo de orilla 
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Fig 6.1 Tipos de losas planos 
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Fig 6.2 Idealización de uno estructuro con loso plano en 
la dirección longitudinal 
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a) 

Fig 6.3 Deformaciones en una viga y en uno losa plano 
de crujías de orillo 
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(a) 

( b) 

Fig 6.4 Elementos a torsión entre losa y columna 
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Fig 6.5 Refuerzo de un capitel 
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Fig 6.6 Falla de una losa plana que se reforzó paro tomar 
toda la carga sólo en una dirección 
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Fig 6.7 Trasmisión del momento FH entre losa y columna, y entre 
vigas y columna 
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Fig 6.8 Columnas de la fig 6.7 
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Fig 6.1 O Momentos para calcular el "refuerzo necesario 
por sismo" 
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Fig 7.1 

Ee = 0.003 t" e 

fe F 
d 

fsr- r----+..;;;;;::~ 

Condiciones poro valuar el momento resistente de una 
sección presforzoda que falla por compresión 
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••• 

esfuerzos en el concreto 

Tens. -1-comp. 

Al 

bajo el presfuerzo bajo el presfuerzo más 
el momento de descom
presidn 

El momento de descompresión es el momento flexiononte necesario poro pasar 
de la distribución Al a lo Bl 

Fig 7. 2 Momento de descompresión 
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TABLA 1. CONSTANTES DE CALCULO 

f' e 
(kg/em2 ) f* f" /F o.51f"f lfo" o. 7 .f¡ 8ooolf~ 14000/f;; e e e e 

150 120 102 10.95 5.48 12.25 8.57 97980 

200 160 136 12.65 6.32 14.14 9.90 113100 198000 

250 200 170 14.14 7.07 15.81 11.07 126500 221400 

300 240 204 15.49 7.75 17.32 12.12 242500 

. 350 280 231.3 16.73 8.37 18.71 13.10 261900 

400 320 254.1 17.89 8.94 20.00 14.00 280000 

Se utilizaron las siguientes fórmulas 

f* = 0.8 f' e e 

f" = 0.85 f* si f* < 250 kg/cm 
2 

e e e 

f* 2 f" = (1.05 - e )f* si f~ > 250 kg/cm e 1250 e 
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TABLA 2 DIAMETROS, PESOS Y AREAS DE BARRAS 

Número Diámetro 
de nominal NUMERO DE BARRAS 

desig~ Peso 
ción pulg mm kg/m 1 2 3 4 5 6 •7 8 9 10 

2 1/4 6.A 0.248 0.32 0.64 0.96 1.28 1.60 1. 92 2.24 2.56 2.88 3.20 

2.5 5/16 7.9 0.388 0.49 0.98 1.47 1. 96 2.45 2.94 3.43 3.92 4.41 4.90 

3 3/8 9.5 0.559 0.71 1.42 2. 13 2.84 3.55 4. 26 4.97 5.68 6.39 7. 20 

4 1/2 12.7 0.993 1. 27 2.54 3.81 5.08 6.35 7.62 8.89 10.16 11 .43 12.70 ~ 
- a 

"' 
5 5/8 15.9 1. 552 1. 98 3.96 5.94 7.92 9.90 1:.88 13.86 15.84 17.82 19.80 Q. 

"' o 
6 3/4 19 .o 2.235 2.85 5.70 8.55 11.40 14.25 17. 10 19.95 22.80 25.65 28.50 n 

"' ~ o 
7 7/8 22.2 3.042 3.88 7.76 11.64 15.52 19.40 23.28 27.16 31.04 34.92 38.80 ' 

"' :> 

8 1 25.4 3.973 5.07 10. 14 15.21 20.28 25.35 30.42 35.49 40.56 45.63 50.70 n 
3 
~ 

9 1 1/8 28.6 5.028 6.41 12.82 19.23 25.64 32.05 38.46 44.87 51.28 57.69 64. 10 

10 1 1/4 31.8 6.207 7.92 15.84 23.76 31.68 39.60 47.52 55.44 63.36 71.28 79.20 

11 1 3/8 34.9 7.511 9.58 19. 16 28.74 38.32 47.90 57.48 67.06 76.64 86.22 95.80 

12 1 1/2 38. 1 8.938 11.40 22.80 34.20 45.60 57.00 68.40 79.80 91.20 102.60 114.00 

- ·-· 



TABLA 3. LONGITUDES DE DESARROLLO, Ld, DE BARRAS CORRUGADAS A TENSION, 
NO TORCIDAS EN FRIO, EN CM 

Borra 

~ 
150 200 250 300 e 1 11 1 11 1 11 1 No. y 

3COO kg/cm2 30 30 30 30 30 30 30 
2.5 14200 30 30 30 30 30 30 30 

5200 30 41 30 41 30 41 30 
3000 30 30 30 30 30 30 30 

3 4200 30 34 30 34 30 34 30 
5200 35 so 35 so 35 so 35 
3000 30 32 30 32 30 32 30 

4 4200 32 45 32 45 32 45 32 
5200 47 66 47 66 47 66 47 
3000 30 41 30 40 30 40 30 

S 4200 41 57 40 56 40 56 40 
5200 ro 84 59 83 59 83 59 
3000 42 59 36 51 34 48 34 

6 4200 59 82 51 71 48 67 48 
5200 87 121 75 105 71 99 71 
3000 57 80 49 69 44 62 40 

7 4200 00 112 69 '17 6~ 87 56 
5200 118 165 102 143 91 128 85 
3000 75 104 65 90 58 81 53 

8 4200 104 146 90 126 81 113 74 
5200 154 216 133 187 119 167 109 
3000 94 132 82 114 73 102 67 

9 4200 132 185 114 1{/J 102 143 93 
5200 195 273 168 236 151 211 138 
3000 116 163 101 141 90 126 82 

~o 4200 163 228 141 198 126 177 115 
52CO 241 337 208 292 186 261 170 
3000 141 197 122 171 109 153 100 

11 4200 197 276 171 239 153 214 139 
5200 291 408 252 353 226 316 206 
3000 168 235 145 203 130 182 118 

12 4200 235 328 203 284 182 254 166 
5200 346 485 300 420 268 376 245 

I Barras con no r.: ás 1e 30 cm de concreto bajo ellas 
II Barras con m'ás de 30 cm de concreto bajo ellas 
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350 400 
11 1 11 1 11 

30 30 30 30 30 
30 30 30 30 30 
41 30 41 30 41 
30 30 30 30 30 
34 30 34 30 33 
so 35 so 35 so 
32 30 32 30 32 
45 32 45 32 45 
66 47 66 47 66 
40 30 40 30 40 
56 40 56 40 56 
83 59 83 59 83 
48 34 48 34 48 
67 48 67 48 67 
99 71 99 71 99 
56 40 60 40 56 
79 56 78 56 78 

119 83 116 83 116 
74 49 68 46 64 

103 69 96 64 ?O 
153 101 141 95 132· 
93 62 86 58 81 

131 86 121 81 113 
193 128 179 119 167 
115 76 107 71 100 
161 107 149 100 140 
238 158 221 14'7 206 
139 92 129 86 121 
195 129 181 121 169 
288 191 267 178 250 
166 110 154 103 144. 
232 154 215 144 201 
343 227 318 212 2'17 



MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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LOSAS. Separación, s, de barros * 3 en lecho superior 

f~= 200 kg/cm 2 h = 10,11,12 y 15 cm 

fy=4200kg/cm2 d=6,7,8yllcm 
2.6 
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Cuontfo de acero de tensión, p=A5 /bd 
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al ,_ _ ___.!__--i az 1+--

l Fy 
-~ 

' - ---------"--. A 
1 ' ' l/ Seccian crotica 

I 1 : 

b c2 --+--1-+--1---
1--......._:-centroide de la 

-1----.J ¡ 1 sección crítico 
1 
1 

.!._--1--------i-.....J B 
c1_j ¡-·· . 

L...2:.?c g 
M es el momento en el centro de 
lo columna 

¡ 

Fig 32 

e 

- V o (M- Ve) 
·-•As= T + J 0 z e e 

Ac= (2c+b)d ( d es el peralte efectivo de lo loso) 

e 
az = 2- g c=c 1 +d/2 

be g = -~'---
2(2c+b) 

. - dc3 + ~ + 2 d 2 + bd ( e )2 Jc- G G e g y- g 

e=y--c-+g 
2 

Cálculo del esfuerzo cortante máximo en uno loso, 
en uno conexión de orillo 

' 157 

...... 



* 

5.J5MPLOS 

SANTIAGO LOERA * 

.JOSÉ E ROMERO** 

lnvestigadar 1 1nsti~uta de Ingeniería 1 U~AM 

'**Becaria 1 Instituto de Ingeniería 1 UNAM 



1 

2 

3 

·:,.:_-:::;~D DE LAS DIMENSIONES ¡ DEL REFUERZO DI: UNA SECCION 
F.EC:c;.NGULAR, DADOS EL MOMENTO DE DISENO M Y IA RELACION d/b 

u 

DATOS 

M = 30 t-m (momento negativo) 
u 

f' 
e 

f 
y 

2 
200 kg/em 

2 
4200 kg/cm 

As 

d 

EJEMPLO 1 

h 1/3 

d/b = 2. 5 , 
L---..-.Jt-L.. 

P = Pmáx = 0.75 Pb 1- b -1 

CONSTANTES 

f* 0.6 f' 0. 8 X 200 = 160 kg/cm 
2 = = 

e e 

f" o. 85 f* 0.85 X 160 = 136 kg/cm 
2 = = 

e e 

por ser f* < 250 kg/cm
2 

e 

f" 
4800 136 4800 

a O 01524 
e 

pb = = --f f + 6000 4200 420() + 6000 • y y 

p = 0.75 pb = 0.75 (0.01524) = 0.01143 

f 
4200 

q = p _y_- 0.0114 = 0.3521 f" - 136 
e 

SOLUCION 

2 
MR = FR bd f~ q (1-0.5q) 

bd2 = ~~~~-~~3~0~x~1~o~5 ·~~~~~ 
0.9 X 136 X 0.3521 (1-0.5 X 0.352) 

161 

= 84510 cm
3 

(e e 1 • 7) 

(e e. 2. 3) 

(ee 2 •. 2) 

(ee2.7) 

(ec 2. 5) 



sustituyendo b = ___ d_ 
2.5 

d
3 

= 2.5 x 84 510 = 211 300 cm3 

3r-....,.--
d = 1211300 = 59.6 cm 

b = 
59.6 
.::.5 = 23.8 cm; usar b = 24 cm 

h = 59.6 + 4.1 = 63.7 cm; usar h = 64 cm 

A = p b d = 0.0114 (23.8) (59.6) 
S 

A = 16.2 
S 

2 
cm 

SECCION Y REFUERZO PROrUESTOS 

64 

1-- 24 
_, 

. 162 . 

3 # 5 

2 11 8 

5.94 cm 
10. 14 

As 16.08 cm 

2 

2 

EJEMPLO 1 

h 2/3 



EJEMPw 1 

h 3/3 

COMENTARIOS 

1 • El 

el 

momento dado, M , es el de diseño, es decir 
u 

ya está afectado por 

factor de carga correspondiente. Se supone que M se debe a car
u 

gas muerta, viva y sismo. Por ser viga subreforzada se puede des

preciar el acero que teng~ en la zona de compresión. 

2. En este ejemplo se usó la cuantía máxima admisible que, según 2.1.2b), 

es igual a 0.75 pb por tratarse de un elemento destinado a resistir 

sismo. Podría usarse una cuantía menor. 

3. Para flexión, el factor de resistencia, FR, es igual a 0.9, de acuer 

do con 1 .6. 
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2 

CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE ~A VIGA RECTANGULA~ 
DADO EL MOMENTO DE DISE~O Y LA SECSIO~ TRANS\~RSAL 

--DATOS 

M = 34 t-rn (negativo) 
u 

b = 30 cm 
h 

h = 75 cm 

d = 70 cm (supuesto) 

f' 20J kg/cm 2 
e 

f 4200 kg/crn 
2 -'--

y 

CONSTANTES 

f' 0.8 f' = o.s x 200 = 160 kg/cm 
2 

= 
e e 

f" 0.85 f* = 0.85 160 136 kg/cm 
2 

= X = 
e e 

(por 
2 

ser f* < 250 kg/crn ) 
e 

coo 4800 • 

¡ ... 

e 136 4800 
pb = = = 0.01524 

f f 6000 4200 10200 + 
y y 

¡: - = G.75 pb = 0.75 X 0.01524 
max 

0.7 lf'. o. u2o0 
e 

= 
fJrnín = < 4200 • y 

SOLUCION 

Cálculo de la cuantía, p 

M = F b d
2 

f" q (1-0.5<1) 
R R e · 

= 0.01143 

= 0.002357 

5 2 2 
34.0 X 10 = 0.9 X 30 X (70) 136 (q-0.5q ) 

Efectuando operaciones y despejando q 

165 
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1--

d 

.1--L 

(ec 

(ec 

.:.JEMPLO 2 

h 1/3 

1. 8) 

2. 3) 

(ec 2.2) 

(ec 2.1) 

(ec 2.5) 



2 
q - 2q + 0.378 =o 

q = 1.7885 
1 

L-7E:-!PLO 2 

h 2/3 

q2 = 0.2115; p 
f" 

e 
q f 

y 
=o.2115x

136 
4200 

0.006848 (ce 2. 7) 

En otra fonna, usando la fig 2 de las 1\yudas de Diseño: 

2 
= 23.13 kg/cm 

este valor y la curva correspondiente a f 
y 

un valor de la cuantía igual a 0.0068 

Revisión de p , y " , 
max --rr.1.n 

0.00685 

;') -.. max 

cálculo de A 

= o.oo2:;ú 

= 0.0110: 

A = pbd = 0.00685 X 30 X 70 = 
S 

14.4 

166 

2 
cm 

2 
~200 kg/cm llevan a 

se ac~pta p = 0.00685 



REFUERZO PROPUESTO 

75 

2 # 8 10 o 14 
2 

cm 

2 # S 3.96 " 

1- 30 
__ , 

14 o 10 
2 

A = cm 
S 

COMENTARIOS 

1. El momento dado, M, es el de diseño; es decir, ya está afectado 
u 

por el !acto= de carga correspondiente. 

2. De acuerdo con 2.1.2b), se usará como cuantía máxima de acero 

EJEMPLO 2 

h 3/3 

0.75 pb, por tratarse de una viga principal de un sistema que deberá 

resistir s1stro. 

167 

o 



-
CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA RECTAN-
GULAR DOBLEMENTE REFORZADA, CONOCIDA LA SECCION 

DATOS 

M = 45.6 t-m (negativo) 
u 

b = 30 cm 

h = 60 cm 

1 1 1-,.-

As 

A' S 
1 1 

j_ 
5 

r
1 
... 30 ... 

1 

f' = 200 kg/cm2 
e 

2 
f = 4200 kg/cm 

y 

d 

d = 55 cm (supuesto) 

6 o 

CONSTI\NTES 

f*=0.8f' 
e e 

f" ::: 0.85 f* 
e e 

2 
= 0.8 x 200 = 160 kg/crn 

2 
= 0.85 x 160 = 136 kg/cm 

2 
(Por ser f* < 250 kg/cm ) 

e 

169 

EJEMPLO 3 

h 1/5 

(ee 1. 7) 

(ee 2.3) 



2 

3 

4 

f" 
e 4800 4800 

= p = 
b f 

y f + 6000 
y 

1 36 
4200 4200 + 6000 

Fmáx = 0.75 pb = 0.75 x 0.01524 = 0.01143 

f 

~x = p rnáx -f.- = 
e 

SOLUCION 

0.01143 X 
4200 

= 0.3530 
1 JG 

EJHlPLO 3 

h 2/5 

= 0.01524 (ec 2.2) 

(ec 2. 7) 

Cálculo del momento resistente máximo de la v1ga si solo tuviera 

refuerzo a tensión {Mn
1

> 

M = FR bd
2 

f" a • (1-0.5 o • ) 
R1 e "!nax "!nax 

(ec 2.S) 

, 
HR 1 = 0 • 9 X 30 X 55- X 1 JG X 0. 3 53 { 1 - 0. 5 x O • 3 5)) 

MR1 = 3 229 000 kg-crn 32.29 t-rn 

M = 32.29 t-m < M ; 45.~ t-m 
R1 u 

lucao, se rc~u1crc refuerzo a comnresión 

Cálculo de A y A' (suponiendo que/\' fluye) 
S S 6 

= 45.60-32.29 = 13.31 t-rn 

MR2 13.31 X 10S 
11 - A • = __ ....:..:;:....,..__,._ 

s smax FR fy (d-d') 
=-~-----o.s X 4200 (55-S) 

= 7.042 
2 

cm 

A = 7.04 + A • -= 
s srnax 

2 
7. 04 + 18. 8G = ....::.2.:..;9 ·:...:9:....::c,:::rn 

11 • = p • bd = 0. 01 14 3 x 30 x SS = 
smax utax 

10.06 
2 

cm 
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5 

y el acero a compresión: 

A' = 
S 

7.04 
0.75 

la cuantía del acero a tensión será: 

p = 
A 

S 

bd 
= 

25.35 
30 X 55 

= o. 0154 

y la cuantía del acero a compres-ión 

p' = 
A' 

S 

bd 
10. 14 
30 X 55 

= 0.0061 

EJEMPLO 3 

h 3/5 

2 
usar 2#8 {10.14 cm l 

Comorobación de que fluya el acero a compresión 

Este acero fluye si: 

p - p' > 

d' 

d 

f" 
e 

f 
y 

d' 

d 
4800 
6000-f 

y 

4800 136 5 =--
6000-f 4200 55 

y 

4800 
= 0.0078 

6000 - 4200 

p - p' = 0.0154 - 0.0061 = 0.0093 > 0.0078 

{ec 2.10) 

luego, si fluye el acero a compresión 

17J 



EJEMPLO 3 

h 4/5 

REFUERZO PROPUESTO 

60 
A tensión 

S # 8 25.35 2 
cm 

A ·-
1· 30 .. 1 

compresJ.on 

2 2 # 8 10. 14 cm 

COMENTARIOS 

1. Momento negativo de diseño, bajo carga muerta, viva y sismo; incluye 

el factor de carga correspondiente. 

2. Por tratarse de una viga principal de un sistema que deberá resistir 

sismo, el área máxima de acero de tensión será 75 por ciento de la 

correspondiente a la falla balanceada, según 2.1.2 b). 

J. Se calcula el momento resistente de la viga, ~1 , con el acero máximo 

permisible y se .:::ompara con el momento de diseño Mu; .si ~1 es me

nor que M , deberá agregarse acero de compresión y tensión para re-
u 

sistir el momento MR2 = Mu - ~1 • 

4. Obsérvese que esta igualdad es equivalente a la ec 2.9. 

S. La condición para que en una viga doblemente reforzada fluya el ace

ro de tensión, si el de compresión fluye, es la siguiente 

A < A + A' 
S - Sb S 

donde Asb está dada por la ec 2.2 En vigas que deban resistir sismo, 

172 



1 

EJEMPLO 3 

h 5/5 

el refuerzo de tensión se limita al 75 por ciento del valor anterior, 

de modo que en el ejemplo se debe tener A 
S 

decir A 
S 

=A ... 
smax + 7.04 = 0.75 (Asb +A~). 

= 0.75 (Asb 

Puesto que 

resulta que 7.04 = 0.75 A'' 
S 

es decir A' = 7.04/0.75. 
S 

173 .. 

+ A'), es 
S 

A ~ = 0.75 
smax 

... 
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CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA "T" 

DATOS 

M = 37 t-m 
u 

L = 8 m (claro de la viga) 

h = 50 cm 

t = 7 cm 

¡- 90 

d 

5 (supuesto) 

2 
f' = 200 kg/cm 

e 

r-

t 

2 
f = 4200 kg/cm 

y 

CONSTANTES 

,-
' 

b 

¡- b1-¡ 
i 

.... 
' 

! 1 
1 

1 
Así 

L' 
= 25 

2 
f• e 0.8 f' = 0.8 X 200 = 160 kg/cm 

e e 

2 
f" e 0.85 f 0 e 0.85 X 160 e 136 kg/cm 

e 
2 

(por ser f* < 250 kg/cm ) 
e 

Ancho del patín que trabaja a compresión 

-G" -o• 1' 
= 800/8-25/2 = 100 - 12.5 = 87.5 cm 

b1 '/2 e 65/2 = 32.5 cm 

t e o (7) = 56 cm 

Se elige el menor valor: 

175 

-1 

¡ 1 ~t 
! + I-r 
1 

i 

EJEMPLO 4 

h 1/3 

h 

(ec 1. 7) 

(ec 2.3) 



b = 32.5 cm 
1 

b = 2b + b' = 65 + 25 = 90 cm 
1 

3 REVISION PARA DEFINIR SI LA VIGA SE CALCULA COMO T 

Supóngase 

De ZM = O 

A 
S 

M 
u 

7 
= 45 - 2 = 41.5 cm z = d - t/2 

37 X 105 
= --...=...:~~::....,-=- = 2 3. 59 

0.9 X 4200 X 41.5 
2 

cm 

la profundidad del bloque d~ esfuerzos, a, resulta 

11 f 23. 59 X 4200 
S V 

8.09 a = = > t f" b 1 )(, ,, 9() 
e 

luego, 1-1 viqa se cilmcns1onará como vio a T 

SOLUCION 

CS!culo del momento que corresponde a los patines, M
1 

A 
sp 

f" (b-b') t 
e 

= -=----
f 

y 
= 

1 J6 (90-25) 7 
4200 = 14.73 

2 cm 

FR A f (<i-t/2) = 0.9 X 14.73 x 4200 (45-7/2) sp y 

M
1 

= 2311 000 kg-cm 

El momento,M2 , que se asoció al alma será 

M =M -M = 37.00 X 10
5

- 23.11 x 105 = 13.89 x 105 kg-cm 2 u 1 

176 

EJEMPLO 4 

h 2/3 

(ec2.11) 



5 

EJEMPLO 4 

h 3/3 

En estas condiciones, el alma se trata como una viqa rectangular con 

Esta área se obtendrá usando la un área de acero igual a A - A 
S sp 

fig 2 de las Ayudas de Diseño: 

~ 13.89 X 10
5 

27.44 kq/cm 2 
= = 

b'd
2 

25 X 452 

en la figura se obtiene p = 0.0083 

A pb'd 0.0083 25 45 9. 34 2 - A = = X X = cm 
S sp 

A ~ 9. 34 + A = 9. 34 + 14.73 = 24.07 2 cm 
S sp 

Comprobación de gue el acero fluva 

Se debe cumplir As < Asb = 
f" 

e 
f 

y 

f" 
e 

f 
y 

4800 
f + 6000 

y 

COMENTARIOS 

b'd + A = 
sp 

48n(J 
· b'd + A 

f + 6000 sp 
y 

(ec2.13) 

136 
4200 

4800 · 25x45 + 14.73 = 31.87 >A 
4200+6000 s· 

luf>qo, sí fluy" el rf>fu<'rzo 

1. El momento M es el de diseño, es decir, ya c~tá afectadn [~r ~1 fac
u 

ter de carga corrC"5pondiente. 

2. b
1 

se determinu según 2.1.2.c). 

J. Se supone la profundidad del bloque de esfuerzos, a, iqual al •·spcsor 

del patín y aplicando las condiciones de equilibrio s~ calcula dicha 

profundidad. Si el valor calculado es mayor que el espf>sor d"l ¡.atín 

procede dimensionar la viga como T; en caso contrario se dimensiona 

como viga rectangular de ancho igual al del patín. 

4. M1 es un par formado por la compresión que actúa sólo en los patines 

y la tensión que actúa en un área de acero A , afectado por el fac
sp 

tor de resistencia, F . 
R 

5. Se supone que la viga no está destinada a resistir sismo por lo que 

basta coD1probar que se cumpla '.A < A b" 
S- S 
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C:C?.TE DE BARRAS Y REQUISITOS DE ANCLAJE EN 
UNA VIGA CONTINUA 

DATOS 

~ 
wu= 6.0 t/m 

<p 

1- Bm 1-- 8 

Diagrama de momentos flexionantes de diseño, M 
u 

2 
f' = 200 kg/cm 

e 
2 

f = 4200 kg/cm 
y 

3 .1- 3 

2 2 

-48!-m 

179 

EJEMPLO S 

h 1/5 

27 t-m 



2 

EJEMPLO 5 

Secciones A y B 

75 7 5 1 
d=71 

A 

1 

l .. n a n 1 

¡ .. 30 
.. 1 

Dimensiones, en cm 

11.09 
2 

A = cm A = 
S S 

~ = 27.4 t-rn '\ = 

LQ!;GITUDES DE DESARROLLO (véase 3. 1. 1. e) 

Barras No 6: 

0.06 X 4200 

-r- ¡. : "' : • 

d=se·B . 

¡ .. 
2 

22.49 cm 

48.5 t-m 

30 
.. 1 

• barra 

o barra 

# 

# 

Ldb e 0.06 
a f 

S y 

lf' 
e ------------- a e 17.85 x 2.85 = 50.8 cm 

S 

e 

Ldb ~ 0.006·~ fy = 0.006 X 4200 ~ 25.2 x 1.9 = 47.9 cm 

Para lecho inferior: Ld = 50.8 cm > 30 cm 

Para lecho superior: Ld e 1.4 X 50.8 = 71.1 cm> 30 cm 

Barras No 4 

Ldb e 17.85 a
5 

e 17.85 X 1.27 e 22.7 cm 

Ldb ~ 25.2 X 1.27 e 32 cm 

180 

h 2/5 
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EJEMPLO S 

Para lecho inferior: Ld = 32 cm > 30 cm 

Para lecho superior: Ld = 1o4 x 32 = 44o8 cm> 30 cm 

3 MOMENTOS RESISTENTES DE GRUPOS DE BARRAS 

Refuerzo positivo 

"' a 
2 o 85 # 6; 

S 
27o4 7o04 1 mR ~= = t-m A 1 1 o 09 

S 

2 # 6; mR = 14 o 1 t-m 

2 # 
2 o 54 

27o4 6o28 4; mR = = t-m 1 1 o 09 

Refuerzo negativo 

# 
2o85 

48o5 6o14 1 6; ~ = = t-m 22o5 

2 # 6; ~ = 1203 ton-m 

2 # 
20 54 

48o S 5o47 4; ~= = t-m 22o5 

CALCULOS PARA LA APLICACION DE LAS REGLAS DE LA SECCION 3o1.1 DE LAS 
NORMAS 

Inciso 3 o 1 o 1 bii 

Barras # 4 Ld + d = 32 + 71 = 103 cm 
positivas 

Barras # 6 Ld + d = 71 + 69 = 140 cm 
negativas 

Inciso 3o1o1 b IV: 

Ld - Oo25 L = 50o8- Oo25 x 800 < OoSh 

181 
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rige 0.5 h = 0.5 x 75 = 37.5 cm 

Inciso 3. 1 • 2 I : 

Area de acero para momento positivo máx. A = 
S 

1 1. 09 Cin 
2 

A 5.70 
2 

= Cin Area que llega a cada extremo (2 # 6) 
S 

SÍ se cumple el requisito de 3.1.2I 

COMENTARIOS 

1. Los momentos M ya están afectados por el factor de carga 
u 

EJEMPLO S 

h 4/5 

> 1 1. 09 
J 

2. El ejemplo está planeado para ilustrar el corte de todas las barras 

que van dejando de ser necesarias por flexión, sin que en ninguna 

sección de corte en zona de tensión se interrumpa más del 33 por 

ciento del refuerzo (véanse 2.1.Sf y el ejemplo 6). Este proceder 

puede resultar demasiado laborioso en la práctica, y es entonces 

preferible un esquema de cortes más sencillo, aunque implique un 

consumo algo mayor de refuerzo longitudinal. 

J. se supone que el momento resistente varía linealmente con A y que 
S 

el peralte efectivo es el mismo para todas las barras. 

4. Las longitudes constructivas de las barras y su localización se ob

tienen de este diagrama,que debe dibujarse a escala. 
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DIMENS~L .. ;cl·!IENTO POR FUERZA CORTANTE DE UNA 
VIGA CONTINUA (Viga del ejemplo 5) 

1_ 

d 

1 ' 
r .. , 

' ', 

K 1 

i 
! 

1 Paño 

1 
del apoyo 

' 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

il 

1 

1 l _1 

I 
1 
i 

1 

Dimensiones en cm 
Fuerzas en toneladas 

"3 
4~ 

TRAMO 1 
P'O.OOZ68 

600 

Est #3 @ 23 
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2 

3 

EJEMPLO 6 

h 2/5 

DIMENSIONAMIENTO 

Fuerza cortante que toma el concreto 

Tramo 1 Por sencillez se 

barras # 6 que se corren 

considerará la VeR que 

en todo el claro, A = 
S 

corresponda 
2 

5.70 cm 

a las dos 

p = 
5.70 

30x71 
= 0.00268 < 0.01 

VeR= 0.7 FR bd (0.2 + 30 p) lf~ = 0.7 x 0.8x30x71 (0.2+30x0.00268) 

X 12.65 = 4231 kg 

Tramo 2 Se considerará el área de dos barras # 4 

A 
S 

p 

2 
= 2.54 cm 

2.54 
..,.3-0x...;6:.;8,.;;.-=7- = 0.00123 = 

VeR= 0.7 x 0.8x30x68.7 (0.2+30x0.00123)x12.65 = 3459 kg 

Tramo 3 Se tornará sólo el área de dos # 4 más dos # 6 

2 
A = 8.24 cm 

S 

8.24 
P = ""3o_,..x...;6:.;a"".-=7- = 0 • 004 

VeR= 0.7 X 0.8x30x68.7 (0.2 + 30 X 0.004) x 12.65 = 4672 kg 

Revisión de la necesidad de disminuir VeR por interrupción de más del 33 

por ciento del refuerzo longitudinal (véase 2.1.5 f) 

Refuerzo positivo: 
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EJEMPLO 6 

A 
s int 

A 

2 o 85 
= 11.09 < 0 " 33 

Corte de una # 6 

S 

Corte de dos # 4 
A . 

s 1nt 
A 

2.54 
-1-1-.0-9 ___ 2 ___ 8_5_ = o. 308 < o. 33 

S 

Refuerzo negativo: 

Corte de dos # 6 
A 

int 
5.70 

S 
0.33 = < 

A 22.49 
S 

# 6 
A 

int 2.85 Corte de una S < 0.33 = 
A 22.49 - 5.70 

S 

de dos # 6 
A 

int 
5.70 

5.70 Corte S 
0.41 > 0.33 = = = 

A 16.79 - 2.85 13.94 
S 

pero este corte ya está en la 

zona de compresión 

.l;.::u:.::e:.::g:.::o:..!'.....:.n:.::o:.....:e::s:.....:n:.:e:.:c:.:e:.:s:.:a::r:.:i:.:o:....:r:..:e:.:c:.:u:.:c:.:i::r;_V - cR-

Revisión para ver si se admite la sección de 30 x 75 cm 

(véase 2.1.5 bl 

Se debe cumplir: V <2F bd lf* 
u- R e 

De diagrama V = 24.8 ton 
u máx 

2F R bd ~ = 2 X 0. 8 X 30 X 68. 7 X 1 2. 65 = 

187 

41710 kg > V ~ 
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EJEMPLO 6 

h 4/5 

luego, se admite la sección de 30 x 70 cm 

Separaciones de estribos verticales # 3, f 
2 

= 4200 kg/cm 

Tramo 3: vu máx = 24800 kg; V = 4672 kg 
cR 

S = 
FR Av d 

V - V 
u cR 

separación máxima: 

S < 
F A f 

R V y 

3.5 b 

= 
0.8x1.42x4200x68.7 

24800 - 4672 
= 

327800 
20128 

= 
0.8x1.42x4200 

3.5x30 
= 45.4 cm 

= 16.3 cm (ec 2.21} 

1.5 FR bd ~f~ = 1.5 X 0.8 X 30 X 66.7 X 12.65 = 31290 kg > V 
umáx 

luego: s < o.5d = 0.5 x 68.7 = 34.4 cm 

Tramo 2: 

S = 

Tramo 1: 

S = 

V = 23 000 kg; 
u máx 

327800 = 16 _8 cm 
19540 

V = 18000 kg; 
u máx 

327800 
13770 

= 23.8 cm 

usar est # 3 @16 cm en el tramo 3 

veR= 3459 kg; vu- veR= 19540 kg 

usar est # 3@ 16 cm en el tramo 2 

veR= 4231 kg 

usar est # 3(!23 cm en el tramo 1 



COMENTARIOS 

EJEMPLO 6 

h 5/5 

1. Las fuerzas cortantes V ya están afectadas por el factor de carga 
u 

2. La viga se dividió en tres tramos para calcular en cada uno de ellos 
una separación de estribos. En cada tramo la separa=~ón de estribos 
se calculó usando la fuerza cortante de diseño máxim~ 1ue en él actúa 
y una cont=ibución del concreto, V , obtenida con un valor conser
vador de la cuantía de refuerzo loli~i tudinal. 

El número de tramos por considerar y el grado de precisión en la cuan 
tía que se use para valuar V R es a juicio del proyectista quien, de 
acuerdo con las condiciones áel caso, debe conciliar la sencillez de 
cálculo y de construcción con el consumo de acero en estribos. 

3. Debido a que el peralte de la viga es mayor de 70 cm, la fuerza cor
tante que toma el concreto calculada e·.:: ... ec 2.17 se reduce 30 por 
ciento (según 2.1.5 a). 
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DIMENSIONAMIENTO POR FUERZA CORTANTE Y TORSION 
DE UNA VIGA DE ORILLA (VIGA B-C) 
f' = 200 kg/cm2; f = 4200 kg/cm2 

e y 

Acciones internas 

Torsión 

EJEMPLO 7 

h 1/7 

Sólo se tendrá en cuenta la torsión causada por la viga secundaria (se 

despreciará la producida por la losa) . 

Para valuar la torsión, el sistema de vigas se idealizará como sigue 

Se hará una distribución de momentos en el nudo b de acuerdo con la ri

gidez a torsión de la viga BC y con la rigidez a flexión de la viga bb'. 

Momento de empotramiento viga bb' 

M PL WL 4.5 X 8 15.2 X 8 = - + = + = 14.6 t-m e 8 12 8 12 

w = 1.9 X 8 = 15.2 t 
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2 

3 

4 

EJEMPLO 7 

Rigideces 

Viga bb' 

2El 
=--= 2 X 360 000 E = 900 E 

800 L 

bh
3 

I = -- = T 12 
20 X 60

3 
4 

12 
= 360 000 cm 

Rigidez a torsión de la viga BC: 

1 

7 
' 

1
- 50-¡ 

- r- ;.......-,,...---; 
i---..J(:I10 cm 

Rigidez de media viga: 

60 

G = 0.4E; 

r = tors 

3 
GL(y X 8) 

2L 

G(60 X 20
3 

X 0.263 + 30 X 10
3 

X 0.263) 

2 X 300 

r = 223.5 G = 223.5(0.4E) = 89.4E tors 

rigidez de las dos mitades = 2 x 89.4E = 178.8E 

Factores de distribución 

rbb' 900 
a -y;-- a 900 + 179 e 0 "834 

179 
fBC a 900 + 179 = 0.166 (en torsión) 

192 
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Distribución del 

Fact. de distr. 

Mom. empotr. 

M. finales 

momento de empotramiento 

viga BC 'l(iga bb' 

0.166 0.834 

+14.6 

-2.42 -12.18 

-2.42 + 2.42 t-m 

EJEMPLO 7 

h 3/7 

En cuanto a torsión, la viga BC está sujeta a los momentos siguie~ 

tes (de servicio): 

8
1.21 

~82.421-m 

~(31.21 

Diaorama de momentos torsionantes de diseño, T 
u-

1.21 X1.4 
= 1.69 t-m 

193 
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EJEMPLO 7 
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Fuerza cortante (En la viga BC domina la condición CM + CV) 

Diagrama de fuerzas cortantes de diseño, V 
u 

9.7 

7x1.4=9.81 

palio de la columna 

Revisión de la necesidad de tomar en cuenta la torsión 

4.92X1.4=6.89 t 

(En este ejemplo se supondrá que las dimensiones resistentes menores de 

20 cm son iguales que las nominales) 

~ 163 900 kg-cz (ec 2.31) 

Supóngase que en cada lecho se corren do& barra& 1 S a todo lo largo de la 

viga, de modo que, para valuar V cR' puede tolllilrse en forma conservadora 

pe 2 X 1. 98 

20 X 55 
=0.0036 

0.8 X 20 X 55 (0.2 + 30 X 0.0036) 12.65 ~ 3429 kg 

T = 1.69 t.::m 
u 

T

2 

v

2 

( )2 t )2 
u u 1.69 9.7 
-- + -~ + a 1.062 + 7.998•= 9.06 >1 
T~R V~R 1.64 3.43 

194 

(ec 2.17) 



T = 0.25 TOR = 0.25 x 1.64 = 0.41 t-m cR 

EJEMPLO 7 

h 5/7 

luego, se requiere refuerzo por torsión 

5 Revisión de la sección de 20 x 60 cm 

6 

Se debe cumplir 

1. 25 X 

T < 1.25 u-

(o.5 x o.8 x 

9700 

20 X 

(-0-. 5_F_R_v~:d-~-f-~--r (ec 2.35) 

55 X 12.65 r e 0.5125 116-3.037 

= 1. 84t > T = 1. 69 t 
u 

luego, se acepta la sección de 20x60 cm 

.¡,, 

Cálculo del refuerzo 

Refuerzo transversal 

a) Por fuerza cortante (A = área de las dos ramas de un estribo) 
V 

A 
V --S 

A 
V 

S 

A 
sv 
S 

3.5b 
=--

F f 
R y 

b) Por 

= 

9700 - 3430 

e 0.8x55x4200 - 0 "0339 

J.S X 20 
0.0208 = 0.8x4200 

torsión A = área sv 

195 

rige ésta 

trans. de una rama de estribo 

= 
128000 

4158 000 

2 
cm --= 
cm 

2 
0.0308 .E!.. 

cm 

.. 



y,=60·5=55 

~ 

f----l 
1 1=20-5=15 cm 

e) Total 

A total 
_::.S___ = 0. 5 

S 

A 
V 

S 

n = o.67 + 
Y, 

0.33- = x, 
55 

0.67 + 0.33 1s 

EJEMPLO 7 

h 6/7 

e 1. 88 > 1. S .". rl = 1. S 

A 
... ~ 

S 
= 0.0169 + 0.0308 = 0.0477 

2 
cm 
cm 

(rige) 

(de una rama) 

d) Refuerzo mínimo (véase 2.1.6bi) 

1
\ mín 

S 

Separación de estribos 

3 X 41000 

4158000 
a 0.0296 

2 
cm 
cm 

con es tr. 1 2 • 5 S e 
0.49 

0.0477 • ,O.) CDI 

Separación máxJ.ma 
x

1 
a 15 Clll 

0.5 y
1 

a 0.5 x 55= 27.5 =m 

JO czn 

usar estribos • 2.5{;U 10 cm 

en toda la viqa 
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Refuerzo lonoitudinal por torsión 

f 

EJEMPLO 7 

h 7/7 

= 2 
A 

SV ...::E!_ -
f - 2 x 0.0308 (15 + 55} x1 = 4.31 2 

cm (ec 2.34} 
S 

COMENTARIOS 

4 11 4, A 
S 

2 
= 5.08 cm 

Usar 4 barras 11 4, una en cada esquina, 

en toda la viga, adicionales a las nece

sarias por flexión. 

1. La carga uniforme en la viga bb' se debe a su peso propio y a la carga 

que proviene de la losa; la carga concentrada es el efecto de la viga 

secundaria D-E, que tiene sólo 25 cm de peralte. Todos son valores en 

condiciones de servicio. 

2. Es la rigidez de una viga simétrica. 

3. El momento de inercia centroidal de una viga T. es mayor que el del 

alma con su peralte total, pero el agrietamiento lo reduce, de modo 

que es suficiente considerar la sección rectangular. 

4. De acuerdo con 2.1.6 a} la rigidez a torsión que se use en el análisis 

debe ser la mitad de la rigidez elástica; de aquí el 2 que aparece en 

el denominador. La longitud del ala no debe exceder de 3x = 30 cm. 

S. véase el párrafo final de 2.1.6 b}. 

6. Es la ec 2.21 en la que se ha despejado A /s. Se procede así porque 
V 

se facilita sumar después con el refuerzo transversal por torsión. 
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CALCULO DE LA DEFLEXION MAXIMA DE LA VIGA DEL 
EJEMPLO S 

DATOS 

cp cp ~ 

EJEMPLO 8 

h 1/7 

~====c=:v::>~ 

1- Bm -1- Bm .. 1 

Cargas de servicio: 

carga muerta 1. S t/m 

carga viva 2.8 t/m 

1 carga viva para calcular deflexiones diferidas: 0.8 t/m 

Diagrama de momentos flexionantes de diseño: 

27 t-m 

(+) 

1. 3m .1. 3 

481-m 

Momentos resistentes en las secciones de momento máximo 

M; e 27.4 t-m 

MR e 48.5 t-m 
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Refuerzo en las secciones central 3 y extrema 2 

p -o 
r- ~=- =~ 

75 
d~71 

d~68.7 
75 

- .,..,.,..,. • -'1 

30 30 o vor # 4 

• vor # 6 Dimensiones,en cm 

2 
A = 11.09 cm 

s3 

A' 2. 54 
2 

cm 
53 

Materiales 

f' 
e 

2 
200 kg/cm 

2 
f = <:200 kg/cm 

y 

CONSTANTES 

E = 8000 ~~ = 8000 ¡2QO = 113100 kg/cm
2 

e e 

E 
S 

n = --= 
E 

e 

2 X 106 

5 
1.131x10 

(n-1) = 17.7-1 = 16.7 

= 17.7 

200 

22.49 
2 

A = cm 
s2 

5.70 
2 

A' = cm 
52 

(concreto clase 2) 

EJEMPLO 8 

h' 2/7 



2 

SOLUCION 

a) Deflexión inmediata bajo una carga distribuida, w 

t. = 
4 

WL 

185 EI 

Cálculo del momento de inercia 

I = 

1
1 

= O por ser extremo discontinuo 

Cálculo de r
2
_ 

nA = s2 
17.7 X 22-49 = 398.1 

(n-1) A~2 = 16.7 X 5.70 = 95.19 

2 cm 

2 
cm 

201 
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EJEMPLO 8 

h 4/7 

Sección transformada agrietada 2 

VW'A 
As2 

d 

"\ --1- d - i--

Eje neutro -e 
_"T'" _________ _ 

A'az 
e 

¡ .. b _, 1- b -1 
Tomando momentos estáticos de las áreas respecto al eje neutro: 

e 
nA

52 
(d-el = be :2 + (n-1) A~2 (c-4) 

c
2 + 32.88e - 1848 = O 

e = 29.6 cm 

n A
52 

(d-cl
2 = 398.1 (68.7-29.6)

2 = 608 600 

= 
30(29.6) 

3 

3 
= 2.59 300 

2 2 o 

(n-1) A' (c-4) = 95.19 (29.6-4) = 62 380 
s2 

= 930 280 

Cálculo de I 
3

_ 

nA53 = 17.7 x 11.09 = 196.3 cm2 

(n-1)A' = 16.7 x 2.54 
s3 = 42.42 2 

cm 

202 
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Sección transformada agrietada 3 

¡- b 

""1 

E.JEMPLO 8 

h 5/7 

T,rffi'"~ ,._,) .·., 
·------_e_ ---- ·--·--·-

Eje neutro 

ez z¿zzn 
' 

\ 
As3 e 

·--·-1- d- r-

d-e 
As3 

~I'Í1 

nA (d - e) = be -S-+ (n-1)A' (c-3.6) 
s3 2 s3 

2 
196.3 (71-c) = 15c + 42.42 (c-3.6) 

2 
e + 15.92 e- 939.4 = o 

c=23.7cm 

nAs 3 <d-cl
2 

= 196.3 (71 - 23.7)
2 

= 
30 X ( 2:. 7) 3 

3 

= 439200 

= 133100 

2 2 
(n-1)A~ 3 (c-3.6) = 42.42 (23. 7 - 3.6) = 17140 

4 r
3 

= 589440 cm 

Momento de inercia que se utilizará para calcular la deflexión inmediata 

l = = 
930280 + 2 X 589440 

3 
= 703100 

203 

4 
cm 

.. 



wL
4 

{:; . = __ c:::_ __ = 
1 185 E I 

e 

W X = 0.02784 w 
185 x 113100x703100 

Deflexión inmediata bajo la carga muerta (1.5 t/m) 

t;icM = 0.02784 x 15 = 0.42 cm 

Deflexión inmediata bajo la carga viva media (0.8 t/m) 

6i0. 8 = 0.02784 x 8 = 0.22 cm 

EJEMPLO 8 

h 6/7 

3 Deflexión diferida, bajo la carga muerta v la carga viva media 

4 

= 6 . 4/ ( 1 + 50 p. ) 
1 

6. = 0.42 + 0.22 = 0.64 cm 
1 

Cuantía p' que se usará 

p~ 
p' = 

+ 2p' 
3 

3 

.,--5:..·::.,7;.:0:-::--p' = -= = 0.002766 2 30 X 68.7 

- =...;2::.;·:..;5:-:4'-p' = = 0.001192 
3 30 X 71 

sustituyendo 

p' = 
0.002766 + 2 X 0.001192 

3 

(ec 2.37 para concreto clase 2) 

= 0.00172 

6dCM + 0. 8 = 0.64 X 4/(1 + 50x0.00172) = 2.36 cm 
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5 

EJEMPLO 8 

Deflexión inmediata correspondiente a la diferencia de cargas vivas 

2.8-0.8 = 2 t/m 

6i
2 

0.02784 x 20 = 0.56 cm 

Deflexión total 

,, +' +Ó +6 =0.42+0.22+2.36+0.56 
~iCM ~i0.8 dCM + 0.8 i2 

6 3.6 cm 

COME!ITARIOS 

1. Se supone que la carga viva para calcular deflexiones diferidas está 
obtenida con la intensidad media de la carga viva (véase el Art 199 
del Reglamento) . 

2. Es la ec 2.36 en la que se ha tomado I igual a cero por tratarse de 
un extremo discontinuo. El mayor peso

1
que en la ec 2.36 se asigna 

al momento de inercia del centro del claro (se supone que allí hay 
flexión positiva) se debe a que normalmente en una viga continua el 
tramo sujeto a momento positivo es mayor que la suma de los tramos 
donde el momento es negativo; si un extremo es discontinuo esta di
ferencia aumenta, de aquí que st· suponga uno de los momentos de iner 
cia extremos igual a cero. 

3. La de[lexión diferida es debida a la carga muerta más una carga viva 
de 0.8 t/m, de acuerdo con los datos del problema. 

4. Según 2.2.2, p' se calcula con el mismo criterio que para valuar el 
momento de inercia. 

h 7/7 

5. Si poco después que principia a actuar la carga muerta sobre la viga 
al ret1rar su apuntalamiento, se construyen sobre ella muros diviso
rios no estructurales, las flechas de la viga que pueden dañar a los 
muros divisorios son las deflexiones inmediatas y diferidas que ocu
rren después; en el ejemplo,la suma de estas últimas es la siguiente: 
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l EJEMPLO 9 

REVISION DEL AGRIETAMIENTO DE LA VIGA DEL EJEMPLO 5 h 1/3 

------
JATOS 

Refuerzo en las secciones de momento máximo 

® 

2.0¡1.01 

¡-

® 
-71.1 

75.0 

• Vor# 4 
oVor*6 

Dimensiones en cm 

Momentos flexionantes de servicio 

MA = 19.3 t-m 

30 

A58 = 22.49 cm2 

l'\¡ = 34.3 t-m 

Se supone que la viga no está expuesta a un ambiente agresivo 

Hateriales 

2 
-~' = 200 kg/cm 
e 

2 
f = 4200 kg/cm y 

207 
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3 

4 

EJEMPLO 9 
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REVISION DE LA SECCION A (momento positivo) 

Se debe cumplir f 
S 
~ d A < 40000 kg/cm (e e 2. 38 ) 

dcA=3.0+ 
1.9 

2 

e 

1930 000 
= ~----~-----------e 0.9 X 71.1 X 11.09 

= 3.95 cm 

2 
= 2720 kg/cm 

Por haber barras de diferente diámetro, AA se calcula como sigue: 

área de concreto que rodea al refuerzo principal de tensión 

área del acero de refuerzo/área del acero de la barra de mayor diámetro· 

3.9 X 30 X 2 234 2 = -=.=-= 60.15 cm 
11.09/2.85 3.89 

área de acero de la barra de mayor diámetro a 
S 

2 
11 6 = 2.85 cm 

sustituyendo 

3 3 
f > d A = 2720 / 3.95 X 60.15 = 16850 < 40 000 kg/cm 

sA c.·. A 

REVISION DE LA SECC10N B (momento negativo) 

A poz: _l:_o __ gu·~-~E! refiere .": aq_rieta: 

mi.ento_. 

~ 3430 000 2 
fs8 e ~0-.9~d~8~A-s-B-~ 0.9 X 68.7 x 22.49 = 2467 kg/cm 
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EJEMPLO 9 

d 
cB 

= 3.0 + 1.9 
2 

= 3.9Scm 

En forma semejante a como se procedió para la sección A: 

6.3 X 30 X 2 
22.49/2.85 

= 
378 

7.89 
= 47.91 

2 
cm 

f 
3

/ d A = 2467 f 3.95 X 47.91 
sB cB A 

(6.3 = h-d) 

= 
14160 < 40 000 kg/cm 

h 3/3 

Se acepta el refuerzo de la sección 

B por lo que se refiere a agrieta

miento 

COMENTARIOS 

1. Las secciones donde se revisa el agrietamiento son las de momento 

máximo de servicio, según 2.2.3). 

2. f puede estimarse así, según 2.2.3). 
S 

3. Se tornan las barras # 6, y no las # 4, co1oo base para valuar de' 

porque el área que ellas representan es considerablemente mayor que 

la de las barras # 4. Si las áreas fueran iguales o semejantes, 

también habría que usar las de mayor diámetro a fin de quedar del 

lado conservador; sólo se usarían las de ~enor diámetro cuando éstas 

predominaran ampliamente sobre las de mayor diámetro. 

4. El área de concreto que rodea al refuerzo debe ser tal que su cen

troide coincida con el centroide de éste, de aquí que el área 

del numerador sea 3.9 cm x JO cm·x 2 (véase la figura de los datos). 
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DIMENSIONAMIENTO. DE UNA COLUMNA POR FLEXOCOMPRESION 
BAJO CARGAS MUERTA, VIVA INSTANTANEA Y SISMO 
(Columna A2 de planta baja) 

DATOS ,~--\ Detalle 1 
r---+~~r-~~--~------r------r-----, 

: @~ 
11 1 cm3 d 1 

6~.!) 67!t) 
42.09 1 715.32 74.13 t 74.13 TI.SZ 42...09 

:~ 
\ e ) 
' .... _ .... -' 

600 600 1 600 1 600 1 600 

Elevación eje A 

38 17 n e:s 

43.01 f 76.HS 74.02 

~ 
-cp--cp-~~~-cp-

42.09 t 76.32 74.13 

1 

~ 
1 

515 

1 d 1 

1 
~ 
1 1 

-r 55 

A 

700 

Detalle 1 
e _,__ 
. '' 

Planta 

f 

e 
'" 

f'!l ~ !'!'. 
,. 

EJEMPLO 10 

h 1/12 

,---,, Detalle 2 
' 1 1 
1 aév 1 
1 
! f 

IC 
1 

é 1 
1 

1 1 
1 <$ 1 

\,!!: 'f'/'1 
' 1 

750 750 '-,-300 1 

Elevación eje 2 

1-.-
f.J 70 

5 00 Sección B-B 

1 -

1 7 o 

Dimensiones, en cm 

6 95 
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EJEMPLO 10 

h 2/12 

J TABLA 1. Fuerzas y momentos internos causados por la gravedad y por los 
componentes del sismo (fuerzas en t y momentos en t-m) 

Gravedad Componente del Componente del 

(CM+CVinst) 
sismo, en dirección sismo, en dirección 
positivo del eje X positiva del eje y 

~.30 ~.42 ~22 
)( - - -e 0.07 5.50 0.38 

·o 
o 
u 
Q) 
~ 

X o -- -'-._..JI "---" '-" 0.17 21.07 1.48 

0.80 ,....._ ~64 ~-23 
,.., - - -e 0.23 0.59 4.38 

·o -
u 
u 
Q) 
~ 

o y -- - -'\._¡~ "---" ~ 
0.78 2.32 17.81 

- i 76.32 + 2.10 t 6.92 o 
u -~ 
Q) 
> 
e: ·o 

·¡:; 
u 
Q) 

t~76.32 t 2.10 + 6.92 
~ 

i5 

TABLA 2. Fuerzas cortantes totales debidas a los componentes del sismo, 
y desplazamiento medios de entrepiso en planta baja. 

DIRECCION X 

DIRECCION Y 

Fuerza cortante 
(t) 

86.04 

86.04 

Desplazamiento (cm) 
por sismo por CM + CV. t 

J.ns • 

8.70 

5.91 

212 
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h 3;12 

Materiales 

CONSTANTES 

2 
f' = 200 kg/cm ; 

e 

f* = 160 kg/cm2 
e 

f " 1 2 = 136 kg cm 
e 

~ = 4200 = 

f" 13G 
e 

30.88 

5 EFECTOS DE ESBELTEZ 

Dirección X 

a) Debidos a carqa vertical 

2 
f. = 4200 kg/cm 

y 

(Tabla 1 de las Ayudas de Diseño) 

A 
e 

2 
= bh = 45x55=2475 cm 

A f" = 2475x0.136 = 336.6 t 
e e 

Revisión para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez (inciso 

1.3.2b). 

De acuerdo con los comentarios a 1.3.2b),el desplazamiento lateral que 

causa esta cond1ción de carga se considera apreciable si es mayor que 

H/1500. En este caso el desplazamiento es nulo, por lo que puede aplica~ 

se el criterio que se·usa para columnas con extremos restringidos late

ralmente, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si 

Nudo e 

Nudo d 

w = o 

H' 
r 

w = 732.7 + 574.1 = 
577.7 + 577.7 

< 34-12 

1307 
1135 = 1. 132 

En la fig 1.1a de las Normas se obtiene k = 0.63 

H' = kH = 0.63 X 700 = 441.0 cm 

r = O. 3h =0. 3 x 4 5 = 13. 5 Clli 

213 
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EJEMPLO 10 

H' 
-= 
r 

441.0 
13o5 

= 32o67 

( 
Ool7) 

= 34-12 - o o 30 = 40 o 8 
H' >
r 

luego, pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

(Fabx = 1o0) 

b) Debidos a fuerza lateral 

Estos efectos pueden despreciarse si se cumple la condición siguiente: 

desplazamiento de entrepiso < Oo08 
diferencia de elevaciones 

despo de entr. 8o70 
Oo0120 e = 

h 727o5 

Oo08 V Oo08 
86o04 

Oo0065 = = w 1.1 X 968o3 
u 

fuerza cortante de entrepiso 
suma de cargas muertas y vivas de 
diseño 

< 
despo 

h 
de entr 

por tanto, deben tomarse en cuenta los efectos 

de esbeltez 

Factor de amplificación 

W/h 

h 4/12 

f 
asx 

u 
= 1+ R/Q - 1 o2 W /h 

u 

(ec 1. 6) 

W = 1o1 X 968o3 e 1065t 
u 

h = 727o5 cm 

V 86o04 
R =- = = 19o78 t/cm 

6 8 o 70/2 

Q = 2 

1065/72705 
F = 1 + -:-::--::::-::::-=:=:..:..;:...:...;:7;~=~-=- = 1 

o 1 80 
asx 19o78/2- 1o2 x 1065/727o5 

2l4 
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Dirección Y 

a) Debidos a carga vertical 

EJEMPLO 10 · 

h 5/12 

El desplazamiento,Á,que causa esta condición de carga se considera 

apreciable sí: 

(; > H/1500 

_.!!,_ = 
685 

= 0.46 cm > 6 = o.o8 cm 1500 1500 

Por lo que puede aplicarse el criterio para columnas con extremos restrin 

gidos, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si 

Nudo e lj!aO 

H' 
- < 34-12 

r 

Nudo f lj!= 1094 + 866.5 
952.8 

a 2. 058 

de la fig 1.1a de las Normas se obtiene k a 0.65 

H' a kH a 0.65 X 685 • 44S.2 cm 

r -·o.3h a O. 3 x SS • 16.S cm 

H' 445.2 • 26.98 -· r 16.5 

34-12 
Ml 

34-12 (.-
0.78 )a 4S. 7 --a 

M2 0.80 
> H' 

r 

por tanto, pueden despreciarse los efectos de es

beltez ( F _•_.;.1 .:.;• O~) 
aby 
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b) Debidos a fuerza lateral 

Estos efectos. pueden despreciarse si se cumple la siguiente condición: 

fuerza cortante de entrepiso desplazamiento de entrepiso < 
0

_
08 

diferencia de elevaciones suma de cargas muertas y vivas de 
diseño 

desp de entr. 
h 

5.91 
= 720 = 0.0082 

V 
0.08 w = 

--~8~6~-~0~4~7 desp. de entr. 0.08 . = 0.0065 < h 1.1 X 968.3 
u 

lueqo, deben tomarse en cuenta los efectos de 

esbeltez 

Factor de amplificación 

w /h 
u 

F = 1 + -..=_-----,--,... 
asy R/Q- 1.2 w /h 

u 

w = 1065 t 
u 

h = 720 cm 

V 86.04 
29.12 t/cm R = = = (véase el cq~entario 6) 

ó 5.91/2 

Q 2 

F = 
as y 

1+ 1065/720 = 1.116 
29.12/2- 1.2 X 1065/720 

(ec 

9 DIMENSIONAMIENTO. (Se dimensionará en el extremo inferior por ser ah! 

mayores los momentos bajo CM + CV. + sismo) 
~nst 

1. 6) 

Acciones internas de diseño causadas por la gravedad y los componentes 

del sismo (véase la Tabla 1) 

Efectos qravitacionales 

Dirección vertical P = 1.1 X 76.32 = 83.95 t 
u 



10 

Dirección X 

EJEMPLO 10 

h 7/12 

M
2

b = 1. 1 X 0.17 = 0.19 t-m, pero no menor que P e ~ 
u llll.n 

Dirección Y 

e ~ = 0.05h = 0.05x45=2.25 cm > 2.0 cm )aun 

P e ~ = 83.95 x 0.0225 = 1.89 t-m (rige) 
u m1n 

M --=~1~.8~8~9~t~-~m -2bx 

M
2

b = 1. 1 X· 0. 78 = O. 86 t· -m, pero no menor que P e ~ 
u m1n 

e • = 0.05x55 = 2.75 cm >2.0 cm 
ym1n 

P e • = 83.95 x 0.0275 a 2.31 t-m (rige), 
u ym1n 

M = 2. 31 t-m 
-2by-----

100\ de los efectos del comoonente X 

en la dirección X 

en la dirección Y 

100\ de los efectos del componente Y 

p = 1. 1x2. 10 
u 

M2s 
a 1.1x21.07 

M a 
2s 

1.1x2.32 

p a 1.1x 6.9J 
u 

= 

= 

en la dirección X M2s .. 1 • 1 X 1.48 

= 

= 

en la dirección Y M2s 
.. 1 • 1 X 17.81 

2. 31 t 

23.18 t-m 

2.55 t-m 

7.61 t 

.. 1.63 t-m 

.. 19.59 t-m 

9 Dimensionamiento considerando la flexocompresión principal en la dirección X 

P = 83.95 + 2.31 + 0.3 X 7.61 • 88.54 t 
u 

Momento amplificado de diseño en la dirección X: 

M 
ex 

217 

.. .::. 
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EJEMPLO 10 

h 8/12 

M = 1.0 x 1.89 + 1.180 (23.18 + 0.3 x 1.63) = 29.82 t-m, pero no menor 
ex 

que P e , 
u m1n 

Pu e xmín = 88.55 X 0.0225 = 

M = 29.82 t-m 
-ex 

1. 99 t-m 

Momento amplificado de diseño, en la dirección Y: 

M = Faby M2by + F M 
e y as y 2sy 

(e e 1 • 1) 

M = 1.0 X 2.31 + 1.116(2.5: 
e y 

+ 0.3 x 19.59) e 11.71 t-rn, pero no menor 

que p e 
mín u 

P e , = 88.55 x 0.0275 = 2.44 t-m 
u ynun 

M = 11.71 t-m 
-cy 

En resumen, la columna se dimensionará por flexocornpresión biaxial con los 

datos siguientes, y después se revisará en la dirección Y: 

P e 88.54 t; 
u 

e = 29.82/88.54 e 0.337 m; e e 11.71/88.54 = 0.132 m 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec 2.15 

Tanteo 1. supóngase p = 0.01, A a pbh = 0.01 X 2475 = 24.75 
S 

PRO= F (A f" +A f) = 0.7 (336.6 + 24.75x4.2) = 308.4t 
R e e s y 

2 
cm 

Para calcular PRx y PRy, se supondrá el refuerzo distribuido en la peri

feria· y d/h = 0.9. 

q = p 
f __:¡_ 

f" 
e 

= O.Olx30.88 

e /h = 33.7/45 = 0.75 
X X 

= 0.3088 

en la fig 13de las Ayudas de Diseño se obtiene K= 0.27 

= K F bhf" = 0.27 X 0.7 X 336.6 = 63.62 t R e 

e /h = 13.2/55 = 0.24 
y y 

Y.= 0.75 

2l8 
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P = 0.75 X 0.7 X 336.6 = 176.7e 
Ry 

sustituyendo en la ec 2.15 

+ _1_ - _1_ )-1 
p p 

Ry RO 

P~PRO> 0.1 luego, la ec 2.15 es aplicable. 

Tanteo 2. Supóngase p = 0.025: A 
S 

2 
a 0.025 x 2475 = 61.88 cm 

PRO= O. 7(336.6 + 61.88 x 4.2) = 417.5 t 

q = 0.025 X 30.88 = 0.772 

e /h = 0.75 
X X 

K a 0.46 

PRX a 0.46 X 0.7 x 336.6 a 108.4 t 

- K a 1.01 

PRy = 0.7 X 1.01 X 336.6 = 238.0 t 

+ 
238.0 )

-1 

417~5 -
Y0.65 t > P a 88.54 t 

u 

EJEMPLO 10 

h 9/12 

p 
u 

s~ acepta p = 0.025, A = 61.88 cm
2 

~--~~--~--~--~~S 

Revisión con la flexocompresión principal en la dirección y 

P .= 83.95 + 0.3x2.31 + 7.61 • 92.25 t 
u 

219 
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EJEMPLO 10 

h 10/12 

M = 1.0 x 1.89 + 1.180 (0.3x23.18 +1.63) =12.02t, pero no menor 
ex 

P e • = 92.26 x 0.0225 = 2.08 t-m 
u xml.n 

M = 1 2. O 1 t-m 
-ex 

que P e • 
u uun 

Momento amplificado de diseño, en la direc=ión Y: 

M e 1.0 x 2.31 + 1.116 (0.3x2.55 + 19.59) e 25.03 t-m, pero no menor 
cy 

P e • = 92.26 x 0.0275 = 2.54 t-m 
u ym1n 

M = 25.03 t-m 
-cy 

que P e , 
u m1.n 

En resumen, la columna se revisará con los datos siguientes: 

P = 92.26T; 
u 

p = 0.025; 

e = 12.02/92.26 e O. 130m; 
X 

q : o. 772; PI'O = 417.5 t 

e /h = 13/45 = 0.29 
X :. 

PRx 0.7 X 0.91 X 336.6 = 214.4 t 

e e 25.03/92.26 = 0.271 m 
y 

K a 0.91 

e /h = 27.1/55 = 0.49 K= 0.65 
y y 

P = o.7xO.G5x336.6 = 153.2 t Ry 

( 
1 1 

PR a 214~ + 153.2 - 41~.5 ) 

-1 
a .1 1 3. 7t > P a 92. 26 t 

u 

2 
por tanto, es suficiente la cuantía p a 0.025 (A5 a 61.88 cm ) 
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COMENTARIOS 

1. 5e trata de un edificio situado en la zona I, diseñado con un factor de 

comportamiento sísmico, Q, igual a 2. Se supone que en el diseño de las 

columnas no rige la condición carga muerta más carga viva máxima. 

2. Los números en óvalos son valores de las rigideces relativas, I/L. Jun

to a cada columna (en la elevación y en la planta) se anota su carga de 

servicio, P, bajo carga muerta más carga viva instantánea. 

3. Son las fuerzas y momentos obtenidos del análisis, sin factorizar. Aun

que el efecto de las torsiones de entrepiso es pequeño, en el ejemplo se 

ha incluido para ilustrar la combinación de las fuerzas internas, según 

el inciso 8.8 de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por 

s;smo. Por ejempl~ el momento en la dirección X (1.48 t-m) causado 

por el componente Y del sismo se debe a la torsión de entrepiso. Al di

mensionar se debe tomar el sentido más desfavorable del sismo en cada 

dirección. ' . 

4. Los desplazamientos debidos al sismo ya están multiplicados por Q, de p 

acuerdo con el artículo 207 del Reglamento. 

5. Las columnas no tienen restricción lateral, po~ no haber muros de sufi

ciente rigidez que la suministren (véase 1.3.2a). 

6. En este edificio se limitó el desplazamiento d~ entrepiso a 0.012h. 

Cuando se aplica este limite y la estructura no es es~elta, los efectos 

de esbeltez por movimiento lateral pueden despreciarse si 

ya que 0.08 V/W R 0.012 si V/W ~ 0.15. En caso de que 
u . u. 

debe aplicarse el criterio de 1.3.2 b) para definir si es 

V/W > 0.15, u-
V/W < O. 15, 

u 
necesario 

considerar dichos efectos. En el ejempio, V/W = 86.04/1065 = 0.081 < 
u 

0.15, por lo que procede aplicar el criterio mencionado. 

7. La cantidad Res la rigidez elástica de entrepiso. El desplazamiento 

de entrepiso causado por la fuerza cortante de 86.04 tes igual a 8.70/Q, 

puesto que, según el comentario 4, el valor 8.70 cm ya incluye a Q. 
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8. Para valuar los efectos de esbeltez en la dirección Y se aplican los 

mismos procedimientos que en la dirección X. 

9. La columna se dimensionará por flexocompresión biaxial; primero se 

aplicará la flexocompresión principal en la dirección X, y después 

se revisará aplicándola en la dirección Y. Los efectos del sismo 

en dos direcciones ortogonales y de la gravedad se combinarán de 

acuerdo con el inciso 8.8 de las Normas T.C. para Diseño por Sismo. 

Esta combinación es la suma vectorial de las acciones mencionadas; 

en el ejemplo, la combinación se realiza sumando los componentes 

en X y en Y de los vectores que representan a los efectos de la 

gravedad y a los efectos de un componente del movimiento del terre-

. no y del 30\ de los efectos del otro componente. 

10. Se toma la excentricidad mínima prescrita en 2:1.3 a), pero··sólo 

con la carga vertical que resulta de la condición CM+ CVinst 

11. La ec 1.6, que suministra el valor del factor de amplificación Fas' 

supone sólo traslación de los niveles. En interés de la sencillez 

del cálculo, se aplica también a los momentos que provienen de la 

torsión de entrepiso, como el momento de 1.622 t-m. 

12. Ahora, la excentricidad mínima se aplica a la fuerza axial de di-

seña, p 
u 

13. En todo el ejemplo se usó FR a 0.7, valor que se aplica a columnas 

con núcleo no confinado que fallan en la zona de compresión (in

ciso 1.6 de las Normas). Por haber adoptado Q a 2 en el ejemplo, 

se considera que la columna no tiene su núcleo confinado, de mane

ra que se está suponiendo que falla en la zona de compresión. Esto 

hay que comprobarlo, y para ello parece justificado tomar en cuen

ta el tipo de falla que tendría la columna si sólo actuaran las 

fuerzas internas en la dirección en que rigió el dimensionamiento, 

en este caso la dirección X. Si fallara en la zona de tensión 

habrÍa que aplicar FR a 0.8. 
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DISEG~ :: UNA ~oSA PERIMETRALMENTE APOYADA, 
BAJO CARGA UNIFORME 

) DATOS 

EJEMPLO 11 

h 1/14 

Todos los apoyos son monolíticos con la losa y tienen 25 cm de ancho. 

La losa no está expuesta a la intemperie 

9 0-- r. , r----- - --- ~ .-- ., -.-
1 1 ¡¡¡ 1 1 i 1 
1 1 11 1 
1 1 11 1 
1 1 1 1 1 

1 11 1 1 1 

1 1 

3m 

0--
L _______ J L ___________ J L ________ J _e:_ 
r--------, .-------------,.---------,,- ---. 
1 ¡¡ 1 1 iv 1 1 ¡¡ 1 
1 11 11, 1 
1 1: 11 1 
1 ol 11 1 4 
1 1 1 1 1 1 .• 
1 1 1 11 1 
1 11 11 1 •'i;· L _______ _J L __________ j L ________ j 1->-

r--------~.----------,.-------~ 
1 i 1 1 i i i 1 i l 
1 

11 11 1 
1 1 1 11 
1 1 1 11 1 3 
1 11 1 1 1 0- ._L __ -_-_-_-___ _J_L ____ -_____ .J_L ____ -_-__ -_.J~ _ _.__ 

1- 6 1- 4.5 -1 1- 4.5 m 

2 carga viva, c.v. a 700 kg/m 

2 Acabado del piso a 80 kg/m 

3 
Peso volumétrico del concreto = 2.4 t/m 

Factor de carga: 1.4 
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2 

Materiales 

CONSTANTES 

2 
f' = 200 kg/cm 

e 
2 

f = 4200 kg/cm 
y 

(concreto clase 1) 

2 
f* = 0.8 f' = 0.8 x 200 = 160 kg/cm 

e e 

2 f" = 0.85 f* = 0.85 x 160 = 136 kg/cm 
e e 

2 
(Por ser f* < 250 kg/cm ) 

e 

f" e 4800 
Pmax· = Pb = f f + 6000 y y 

136 4800 
4200 + 6000 a 

0 "0152 p ' a max 4200 

ESTIMACIONES PRELIMINARES 

Estimación de la carqa 

Suponiendo una losa de 11.0 cm: 0.11 x 2.4 
2 = 0.264 t/m 

2 
Acabado + 0.02 t/m 

0.100t/m
2 

de carga muerta adicional = =..:..::.:::..-::.:...:::,
2
:--

Carga muerta a 0.364 t/m 

Carga viva 

carga de servicio 

Estimación del peralte 

a 0.700 

" - 1 o 064 

t/m
2 

t/m2 

3 Peralte efectivo mínimo (tablero crítico iv) 

2(375 + 575) 
da 

270 
= 7.04 cm 

2 
f = 0.6 f a 0.6 X 4200 a 2520 kg/cm 

S y 

224 
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. 2 2 
2520 kg/cm > 2000 kg/cm 

2 2 w = 1064 kg/m > 380 kg/m 

d ~ e 7.04 X 0.034 
4
/2520 X 1064 e 7.04 X 1.376 

II1Ul 

d ~ e 9.69 cm 
uu.n 

recubrimiento e 2.00 Clii 

h = 11.69 cm 

Considérese h a 12.0 CID 

Nueva carga muerta: 
2 

0.12 X 2400 + 100 a 388 kg/m 

carga total: 
2 

388 + 700 a 1088 kg/m 

·- 2 
W a 1.4 X 1088 a 1523 kg/m 

u 

4 Revisión por flexión del peralte propuesto 

Se debe cumplir p < p • 
- max 

·,;:¡ • 

Se revisará con el momet\to negativo en el claro corto del tablero iv. 

m a a
1
Ja

2 
a 375/575 = 0.652 

De la tabla 4.1 se obtiene, interpolando linealmente 

J:: a 0.0459 

2 2 
Mue Kwua 1 a 0.0459 X 1523 (3.75) 

M = 983 kg-m 
u 

Cálculo de p (fig 2 de las Ayudas de Diseño) 
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S 

6 

7 

98300 

100x82 
= 15.36 

(suponiendo d = h - r - 2 cm = 12 - 2 - 2 = 8 cm) 

En la figura se obtiene p = 0.0043 < pmáx = 0.0152 

El peralte supuesto se acepta por flexión 

Revisión oor fuerza cortante del peralte supuesto (según 4.3.3f) 

E.JEMPLO 11 

h 4/14 

La fuerza cortante máxima ocurre, en este caso, en el claro corto del -oable

ro iv: 

(O.Sa
1 

- d) w (0. 5 X 3. 75 - 0.08) 1523 u 
V = = = 2538 kg/m u 6 6 a, ( 3. 75 ) 1 +( -) 1 + 

a2 5.75 
(ec 4. 3) 

Resistencia de diseño: 

= 0. 5 X 0. 8 X 1 QQ X 8 X liGO '" 4048 kg > V u 

El peralte suouesto se aceota oor fuerza cortante 

ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION 
(los cálculos se refieren a una franja de un metro de ancho) 

Peraltes efectivos: 

Refuerzo positivo: 

Refuerzo negativo: 

Con barras N"2.5, 

Refuerzo mínimo 

d = h- r • 12-2.3 = 9.7 cm 

d • h- r- 2 • 12-2.3-2 = 7.7 cm 

r • 1.5 + ~ • 2.3 cm 

(por cambios volUIIIétricos) 
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660 x, 660 X 12 
a = ~~--~~~s f (x + 100) 

y 1 
= 4200(12 + 100) 

= 0.01684 en? 

En un ancho de 100 cm: 
2 

A • = 0.01684 x 100 = 1.684 cm /m 
s=n 

EJEMPLO 11 
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(ec 3.3) 

Con barras H 2.5, a esta área corresponde la separación siguiente: 

100a 
s = ____ ::_s __ = 

pero 

A 
S 

100 x 0.49 = 29 _10 cm 
1. 684 

S • max 

3.5 h = 3.5 x 12 = 42 cm 

50 cm 

Rige la de 29.1 cm: se usará una separación máxima de 30 cm 

Tablero i ii iii 

Tipo De esquipa De borde, un lado De borde, un lado 
corto discontinuo largo discontinuo 

a
1 

(m) 2.75 3.75 2.75 

2 
(kg) 11 520 21420 11520 wua1 

a,;a2 
0.647 0.882 0.478 
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8 TABLA DE MOMENTOS Y SEPARACION DE BARRAS 

Tablero Momento Claro Coeficiente 2 M =Kw a
1 K u u 

(kg-m/m) 

Neg. en bordes corto 0.0502 578.3 
interiores largo 0.0443 510.3 

i Neg. en bordes corto 0.0300 345.6 
discontinuos largo 0.0242 278.8 

Positivo corto 0.0284 327.2 
largo 0.0144 165.9 

Neg. en bordes corto o. 0365 781.8 
interiores largo 0.0330 706.9 

ii Neg. en bordes largo 0.0209 447.7 
discontinuos 

Positivo corto 0.0173 370.6 
largo 0.0129 276.3 

Neg. en bordes corto 0.0604 695.8 
1· interiores largo 0.0470 54> .4 

iii Neg. en bordes corto 0.0375 432.0 
discontinuos 

Positivo corto 0.0352 405.5 
largo 0.0149 171.6 

Neg. en bordes corto 0.0459 983.2 
interiores largo 0.0381 816.1 

iv Positivo corto 0.0247 529.1 
largo 0.0132 28:!.7 

228 

Momento 
ajustado 

656.6 
520.7 

724.4 
743.3 

806.4 
531.0 

902.2 
779.7 

EJEMPLO 11 
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Separaci6n 
teórica, S 

(cm) 

21.5 
27.5 

30 
30 

30 
30 

19.5 
19 

30 

30 
30 

17.5 
27 

30 

30 
30 

15 
18 

30 
30 

., 
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10 

• 

Ajuste de momentos 

Momentos teóricos (kg-m/ml 

EJEMPLO 1 1 

h 7/14 

8 ® (f. 

1 1 

0 ---p--------¡-~- ---1 1 111 

1 1 

1 

1 
1 510.3 541-4 

1 

' 

1 
1 

-
1 1 

® 
h 578.3 1 69_5.8 -~ 

-- ---------- ---~---1 IV 
1 781.8 983.2 1 

1 

1 

1 1 706.9 816.1 1 
1 ' _ _j __L_ 1 

-
ct. -

Distribución de momentos 

Rigidez de tableros 3 (d /a1) 

Tablero i d 3/275 = 0.003636 d3 

Tablero ii d 3/375 = 0.002667 d3 

Tablero iii d 3/275 = 0.003636 d3 

Tablero iv d
3
/375 = 0.002667 d3 
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Distribución entre tablero i y ii 

Momento de desequilibrio= 781.8-578.3 = 203.5 kg-m/m 

Momento por distribuir = 2/3 x 203.5 = 135.7 kg-m/m 

Tablero i ii 

1000/a1 
3.636 2.667 6.303 

fd o. 577 0.423 1.000 

m -578.3 +781.8 
emp 

-78.3 - 57.4 

momentos 
ajustados -656.6 +724 .4 kg-m/m 

Distribución entre tableros ii y iv 

Momento de desequilibrio • 816.1 - 706.9 • 109.2 kg-m/m 

Momento por distribuir 
2 • 3 x 109.2 • 72.8 kg-m/m 

Tablero i iv 

1000/a1 2.667 2.667 S. 334 

fd 0.500 o.soo 1.000 

m -706.9 +816.1 
emp 

- 36.4 -36.4 

momentos 
ajustados -743.3 +779. 7 kg-m/m 

230 

b 

EJ:!::::-:.o 11 

h B/14 

!J 



Distribución entre tableros iii y iv 

Momento de desequilibrio = 983.2-695.8 = 287.4 kg-m/m 

Momento por distribuir = 2/3 x 287.4 = 191.6 kg-m/m 

Tablero iii iv ¡: 

1000/a
1 

3.636 2.667 6.303 

fd 0.577 0.423 1.000 

m -695.8 +983.2 emp 

-110.6 -81.0 

momentos 
ajustados -806.4 +902.2 kg-m/m 

Distribución entre tableros i y iii 

Momento de desequilibrio a 541.4-510.3 = 31.1 kg-m/m 

Momento por distribuir 2 = J X 31.1 a 20.73 kg-m/m 

Tablero i iii ¡: 

1000/a1 
3.636 3.636 7.272 

fd 0.500 0.500 1.000 

m emp -510.3 +541. 4 

- 10.4 - 10.4 

momentos -520.7 +531.0 kg-m/m 
ajustados 

231. 
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Separaciones teóricas, en cm (de la tabla) 

11 

® 

-+------t,o---+¡; ---ho---i 
l,o /30 mj 21 /

30 
1 

1 30 
1 

30 1 

--h----ti~:~ ---~-!~---~ 
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12 Refuerzo en franjas extremas 

Se usará el 60\ del acero requerido en las franjas centrales respetando las 

especificaciones de acero mínimo y separaciones máximas. 

CROQUIS DE ARMADO 

Planta de localización de secciones 

0 ® ~ 
c4 d4 

(;\ 1 __ . ----+---~ 

\::J !i i t -l. 
® +-----+---]' 

b 1 1 b 

~ J-1----+--L.- ~ 
c4 d-P 

~32 
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NOTAS 

-Los números en círculo son separaciones, en cm, de barras # 2.5 y f = 4200 kg/cm2 , 
en las franjas centrales Y 

-Dimensiones en cm 

SecciÓn o-o 

-<1>-
1 90* 80 80 

Íi ¡¡¡ 

~--. 50 50 

5 

• 25 a, 
d = 12.5 + 

2 ~ 5 10 = 77.5 usarán 80 -+ -+ + se cm 
2 5 

a, 
•• 125 + -- - d 

6 
275 

= 12.5 + ~- 10 = 48.3 se usarán 50 cm 

-<P-
Sección b-b 

I 100 100 

@-]/ 

iv 
65 65 

• 12.5 
a, 

d 
375 +- + = 12.5+-5- + 10 = 97.5 

5 
se usarán 100 cm 

•• 
a, 

12 5 + 22.?.....-12.5 + --d = 10 =·65.0 
6 o 6 se usarán 65 cm 
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Sección c-e 

t. 
1 . 

Sección d- d 

t. 
1 . 

1v 

i i 

90 

~ 
100 ! BO 

65 

~ 
100 '- BO 

65 50 
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COMENTARIOS 

Se supone que el 

clase 1 con f' == 
e 

EJE~lPLO 11 

h 13/14 

responsable de la obra autorizó el uso de concreto 
2 

200 kg/cm, de acuerdo con 1.4.1.b). En elementos 

que principalmente trabaJan a flexión, como esta losa, generalmente 

no se justifica usar resistencias mayores~ El concreto clase 2 no 

es recomendable en este caso porque conduce a flechas excesivas. 

2. La losa no está destinada a resistir sismo en flexión, de aquí que 

la cuantía máxima admisible sea igual a ... , 
b 

y no 0.75 F (véase 2.1.2b). 
b 

3. El tablero crítico es el que tiene mayor perímetro calculado según 

4.3.3 e). 

4. Antes de calcular los momentos y el refuerzo en todas las secciones 

críticas de la losa, conviene comprobar si el peralte de. 11 cm ele

gido por considerac1ones de flecha es también adecuado desde el pun

to de vista de rCS1stcnc1a. La 1nsp~cción d7 la losa indica qu~ el 

tablero crÍt1co ¡~r resistencia será probablemente el iv. 

S. De acuerdo con 1.5, los peraltes efectivos menores de 20 cm corres

pondientes al refuerzo del lecho superior deben reducirse en 2 cm. 

ó. En rigor deberían usarse peraltes efectivos distintos en el claro 

corto y ~n el claro largo. Generalmer.tc esto no se justifica, por 

lo que en el ejemplo se ha seguido la práctica común de utilizar un 

valor med1o del peralte para ambos claros. 

7. En losas a¡~yada~ perimentralmente no se aplica el requisito de re

fuerzo mín1mo por flexión de 2.1.2a), de modo que el refuerzo mínimo 

e~ el necesario por cambios volumétricos que se especifica en 3.10. 

8. Las sr•paracioncs teóricas consignüdas en lc'l tabla se obtuvieron con 

las figuras ;:P y z·:, de las Ayudas de Diseño. Cuando rigiÓ la sepa

ración máximas~ anotó su valor (JO cm)~ 
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9. De acuerdo con 4.3.3c), en los bordes comunes de tableros adyacentes 

deben distribuirse dos tercios del momento de desequilibrio, cuando 

losa y viga son monolíticas; la tercera parte restante es tomada por 

la viga en torsión. Para esta distribución se supone que todos los 

tableros tienen el mismo peralte efectivo, d. 

10. Las flechas indican las direcciones en que actúan los momentos. 

11. Las flechas indican las direcciones en que se coloca el refuerzo, y 

los números las separaciones, en cm. 

12. Según nota de tabla 4.1. 

13. Según 4.3.3 bl y 3.1. (La longitud 25 cm es el ancho de la viga.) 
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1 

__ .:.CULO DE;_. ;.::ZRO DE REFUERZO DE 

UNA .MENSULA, DADA SU GEOMETRIA 

DATOS 

t'47em~--l 

Placo de apoyo--

h= 50 cm 

La ménsula se colará monolíticamente con la columna 

Ancho de la ménsula b = 30 cm 

Materiales 

2 
f' a 200 kg/cm 

e 

2 
f a 4200 kg/cm 

y 

CONSTANTES 

2 f* • 0.8 f' • 0.8 X 200 a 160 kg/ CID 
e e 

f" • 0.85 f* a 0.85 X 160 a 136 kg/cm2 
e e 

2 (Por ser f* < 250 kg/cm 
e 

237 
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2 

Por flexión, p - = 
l!ll.n 

0.7 ¡¡o 
e --:--....::;_- = 

fy 

0. 7 X /2cjQ 

4200 
= 0.002357 

f" 4800 
e = --· = f f + 6000 y y 

136 

4200 

FR = 0.8 (según inciso 4.9.1 de las Normas) 

Coeficiente de fricción~= 1.4 

DIMENSIONAMIENTO 

4800 
~~-~~ = 0.01524 
4200 + 6000 

EJEMPLO 12 
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3 Cálculo del área de acero de refuerzo para flexión, Af-

Si el área Af no excede del área balanceada obtenida con la ec 2.2, el 

refuerzo Af puede calcularse c~n l~ expresión siguiente: 

suponiendo que el brazo z es igual a 0.9 d. 

H = P e + T (h-d) 
u u u 

d = h - (r + ~/2) = 50-2.95 = 47.05 cm 

h-d = 50-47.05 • 2.95 cm 

H a 30 X 0.47 + 6 X 0.0295 = 14.28 t-m 
u 

z = 0.9 d = 0.9 x 47.05 = 42.34 cm 

1428000 2 
~~~~~~~ = 10.04 cm 
O. 8x4200x42. 34 

238 
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p = = 
10o04 

30x47o05 
= Oo007113 

luego, es correcto usar la ec 2o14 

Cálculo del área de acero de refuerzo por tensión directa. At-

T 
u 

6000 
= -:-::---,.,..,~ 

Oo8x4200 
= 1.786 cm2 

4 C::=á::l.::C.::U::l.::o:....,:d:;e:;l:_:á::;r:;e:::a::.._d=e_.::a.::c.::e;.:r.::O:....,:d:;e:...;r:..:e::;f:;U:::e:::r:;Z:::O=._p!:::a.:Or.::a:....,:C:,:O:,:r:..;t::a::n.:;t:;e=._po!:..:;.:Or_:f;:r;:i:.:C:.:C:.:i:;Ó:;n::.;_• _;;A V f _ 

N = O 
u 

en este caso 

30 000 2 -...:.::....;;..:.::___,-::-- = 6 o 3 7 8 cm 
O o 8x l. 4x4200 

Revisión de las limitaciones indicadas por las ecs 2028 y 2o29 

Oo8 (A f f + N )] 
V y U 

(ec 2o27) 

(ec 2o28) 

= Oo8 [14x30x50 + Oo8 (6o378x4200+ Ol] = 33940 kg > 30 000 kg 

Oo25 FR f~ A (ec 2o29) 

= Oo25xOo8x160x30x50 = 48 000 kg > 30 000 kg 

2 
por lo que Avf = 6o38 cm es correcta 

c.A.:r;.;e;.;a--d;;.e::l=....a::..:.c;:e;:r.:o_.:d:.:e:.....;r:..:e:;f:.u:.e:.r:.:.zo:;_::.P.:a.:r.:a.....:b::a::r::r:.:a::s~p:..:r:;J.::· n::c:.:.i::.p.:a:.:l::e::s:..:·~A. - s-

El área A se tomará como la mayor de las dos siguientes (según 4o9o2l: 
S 
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ó 

Af + At = 10.04 + 1.79 = 11.83 cm
2 

2 2 2 3 Avf + At = 3 X 6.38 + 1.79 = 6.04 cm 

2 
por tanto As _=_1;_1;_•:..;8:..:3:......:cm::::... 

EJEMPLO 12 
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Area del acero de refuerzo para estribos complementarios horizontales, ~-

Se tomará igual a 0.5 (A - At) • ó mayor 
S 

0.5 (A - A ) 0.5 ( 1 1 • 83 - 1. 79) 5.02. 
2 

= = cm 
S t 

Barras que se suministran 

2 V 6 y 3 * S A a 1 1. 64 
2 

Para A : cm 
S 

Para ~: 8 • 3 5.68 
2 

A = cm 

Revisión de la cuantia minima de refuerzo primario (4.9.2) 

0.04 f'/f = 0.04 X 200/4200 = 0.0019 
e y 

A /bd = 11.64/30 X 47.05 = 0.0082 > 0.0019 
S 
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REFUERZO PROPUESTO 

S 

241 

60 

2#6+3#5 

EJEMPLO 12 

h 5/6 

Barro o la cual se 
sueldan las # 5 y # 6 

50 

2 # 4 para sustentar 
las estribas"* 3 

· 4 estribos cerrados .- 3 

Dimensiones • en cm 

,¡ ,, 
' 
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COMENTARIOS 

1. Las cargas P y T son las de diseño, es decir, ya están afectadas u u 
por el factor de carga. 

2. Según 2.1.5 il para concreto monolítico~ vale 1.4 

J. Según 4.9.2 

4. Según 4.9.2 y 2.1.5 il 

5. Véase la fig 4.6 de las Normas 
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EJEMPLO 13 

DISERO DE UNA ZAPATA AISLADA 

DATOS 

1 Acciones en condiciones de servicio 

2 

CM+CV P = 90 ton; M = O r ·, 
------1 f---0.60 m _ 

P = 90 ton 
/ 

1.5m 
CM+CV+CA 

M = 20 t-m 'L...-----1'-----l-
Columna de 60 x 40 cm 

Resistencia de diseño del suelo 22 ton/m2 , en el nivel de desplante 

Materiales 

2 
f' e 200 kg/cm 

e 
2 

f = 4200 kg/cm 
y 

CONSTANTES 

2 
f* e 160 kg/cm 
e 

2 
f"' = 136 kg/cm 

e 

peso volumétrico del relleno, 1.3 t/m
3 

/fe a 
e 

pmín e 

2 
~ 12.65 kg/cm 

0.7 ¡¡-:-
___ _;e=-= 

f y 

0.7 X /200 
-42_0_0 __ = 0.00236 

Area de la zaoata CAl 

supóngase h = 60 cm 

Carga de diseño en la columna bajo CM + CV: 

P = 1.4 X 90 a 126t 
u 

Igualando en la base de la zapata la acción de diseño con la resistencia 

de diseño del suelo 

243 
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F (P + p.p. zapata + peso relleno) = 22A 
e 

Dividiendo entre A 

F p 
_E_+ F p.p. zapata+ p. relceno = 22 A e 

de donde 

I' 
u 

A 

A = --------------

22 - F 
e 

p.p. zapata + p. relleno 
A 

EJEMPLO 13 
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El segundo término del denominador, aproximadamente puede valuarse como 

sigue 

F e 
p.p. zapata + p. relleno 

A 

sustituyendo 

= 1;.4 .[ 0.6x2.4+ (1.5-0.6) 1.3] 

2 
= 3.654t/m 

126 
A= 22 - 3.654 

= 
126 

16.35 
a 6.666 m2 

Supónaase la zapata de 2 x 3.5 m 

Revisión del área de 2 x 3.5 m bajo CM + CV + CA 

En el nivel de desplante: 

P d = F ( P +p.p. zapata+ peso relleno) m 1.1 (90+10.06+6.19)a119.1t 
u e 

p.p. zapata a 2x3.5 X 0.60 X 2.4a10.0Qt; p.rellenO a 2xJ.5x0.9x1.J 

a 6.19t 

M a 1.1 X 20 = 22 t-m 
u 

244 



M 
u 

e = 
Pud 

22 
119. 1 

i:JH!PLC> 13 

h 3/9 

= 0.185 m 

4 Ancho de cálculo S' = B - 2e = 3.5 - 2x0.185 = 3.13 r.. 

2 
A' = 2 x 3. 13 = ó. 26 m 

Presión actuante 
Pud 
A' 

, , 9 • , 

(,. 26 
2 o 

19.03 t/m < 2: L/m-

DIMENSIONAMIENTO 

Revisión del _ _!:e~al te ·-·~o _puesto 

a) Bajo CM+CV (P = 126t; M = 0) 
t.: u 

Flexión 

Momentos de diseño, r.. 
u 

Dirección p~r~lcl~ al lado largo 

A 

' 
0.60 m 

l 1 }>.60 

1.45 

3.50 

245 

Se accnta la zooata de 2 x 3.5 m 

Reacción debido a la carga de 126 ton 

q = ~ = 18 t/m
2 

(reacción neta) 
n 7 

Momento en la sección crítica, 
por metro de ancho 

·,s X 1. 45
2 

18.9 m = = t-m 
u 2 

d = 60 - 5 cm - 0.6 = 54.4 cm 



En la fig 2 de las 

~ 18.9x10 
5 

= = 
bd

2 
100x54.4 

2 

Ayudas de Diseño. 

6.39; rige pmín = 0.00236 

EJEMPLO 13 
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S Fuerza cortante 

Revisión como viga ancha (la sección crítica está a un peralte, d, del 

paño de columna) 

veR= FR bd (0.2 + 30p)/f~ = 0.8x100x54.4 (0.2+30x0.00236) 12.65 

= 14 9 1 O kg/m ( ec 2 . 17) 

V = (1.45- 0.54) X 18 = 16.38 t >V 
u cR 

6 auméntese el peralte a 65 cm 

d = 65 - 5 - 0.6 a 59.4 cm 

veR= 
59.4 
54.4 X 14910 = 16280 kg = V 

u 

usar tentativamente h = 65 cm 

Revisión por penetración 

r---------, 
1 1 

98.7 ID' 1 1 
1 1 
1 1 

1 1 L ________ .J 

118.7 

Se usará d = 65- 5 -1.27 a 58.7 cm 

Perímetro de la sección crítica = 
a 2(40+60+2x58.7) 

= 434.8 cm 

Area de la sección crítica = 
Ac = 58.7 X 434.8 = 25520 cm

2 
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V = 126-t-0.987 X 1.187 X 18 = 126- 21.1 = 104.9 t 
u 

V = 
u 

104900 
25520 = 4.11 kg/cm2 (ec 2.25) 

ff* (según 2. 1. 5 h) 
e 

(0.5 +y) = (0.5 + 40/60) > 1.0 

rige FR lf~ = o.a x 12.65 = 10.1 kg 
2 cm >v 

ll 

Se acepta h = 65 cm por este concepto 

b) Revisión bajo CM + CV + CA 

Flexión y cortante como viga ancha 

• 
1 
1 . 
1 

]9.031/~ 

-- ---------~--1 ~...:::.3.1=3"'~~1----

247 

Al revisar el área de 2x3.5 m bajo 

CM + cv + CA se obtuvo la presión 

siguiente en el nivel de desplante: 

2 
= 19.03 t/m 

(despreciando el efecto del cambio 

de espesor de 60 a 65 cm) 

Reacción neta 

~ = 19.03 -1.1(zapata +relleno) 

=19.03-1.1 co.65 x 2.4 + o.as x 1.3) 
- . - -- - - - 2 ----
= 16.1 t/m 

La reacc1on neta resulta menor que bajo 
2 . 

CM+CV ( 1St/m ) , por lo que en cuanto a 

flexión y cortante como viga ancha rige 

la condición CM + CV 
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e, 

.-----,..------, ----,-
1 1 
1 1 

Revisión por penetración 

e = 60 cm 
1 

\ ~ iJ. 96.7 cm 
d = 65- 5- 1.27 = 58.7 cm 

1 1 
1 1 

c
1 

+ d = 118.7 cm 
L _________ _J __ .._ 

\ \ 59.35cm 

1 
' 

118.7cm 

c
2 

+ d = 98.7 cm 

1 

Revisión para decidir si puede despreciarse el momento que se trasmite 

entre cclumna y zapata, de acuerdo con 2.1.5 h) 

M = 1.1 X 20 = 22 t-m 
u 

V = 99 - 1. 187 X 0.987 [19;03 - 1.1 (O .65 X 2.4 + 0.85 X 1. 3)] 
u 

-· 

= 99 - 1. 172 x qn = 99 - 1. 172 X 16. 1 = 80.13 t 

(La fuerza V se obtuvo del equilibrio vertical de la pcrción de zapata 
u 

comprendida dentro de la sección critica) 

0.2 V d = 0.2 X 80.13 X 0.587 R 9.41 t-m <M 
u u 

h 6/9 

por tanto, no puede despreciarse el memento 

Fracción de momento que debe trasmitirse por esfuerzos cortantes y torsión 

a .. 1 -
1 

1 + 0.67 ~c 1 + d)/(c
2 

+ d) 

lcc
1 

+ d)/(c
2 

+ d) = 1118.7/98.7 = 1.097 

1 
a = 1 - = o.4236 1 + 0.67 X 1.097 

a M = 0.4236 x 22 = 9.32 t-m 
u 
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~------------------------------------------------------------------------------~~-----,. 

Máximo esfuerzo actuante 

Vu Cl Mu cl\B 
V = --"--- + 

u A J (de la fig 2.1 de las Normas) 
e e 

e = (e 1 + d)/2 = 118.7/2 = 59.35 cm 
AB 

2 (118.7 + 98. 7) X 58.7 = 25520 
2 

A = cm 
e 

d(e
1 

+ d)3 (e 1 + d) d3 d(e
2 

+ d) (el + d)2 
J = + + 

e 6 6 2 

58.7 X 118.7
3 

118.7x 58.7
3 

58.7 X 98.7 X 118. 7
2 

= + + 
ó 6 2 

6 6 6 6 4 
e 16.36 X 10 + 4.001 X 10 + 40.82 X 10 = 61.18 X 10 cm 

V = 
u 

80130 
~5520 

Esfucr~o rcsistc~te 

+ 932000 X 59.35 e 3 _14 + 0. 90 
61180000 

2 
a 4.04 kg/crn 

v = FR (0.5+-¡)Ho< F ..rf*" 
eR e - R • 

se v1o que rige 
2 

= 0.7 X 12.65 = 8.86 kg/cm >V 
u 

~e acepta h.= 65 cm 

Refucr== Dar flexión 

Refuerzo paralelo al lado largo 

Rige CM + CV; se obtuvo p = pmín. = 0.00236 
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d = 65 - 5- 0.5 X 1.27 

(suponiendo barras # 4) 

A = pbd 
S 

2 
= 0.00236 x 100 x 59.4 = 14.02 cm /m 

con barras # 4 
100 a 127 S = 9.06 cm S = = A 14.02 

S 

con barras # 5 
198 14. 1 usar # 5 tal 14 cm S = = 14.02 

7 Refuerzo paralelo al.lado corto (rige CM+ CV) 

o1 =2m 

H 
D 

}\ 

18tfm2 

2 
reacción neta = 1St/m 

da 65-5-1.5x1.27 = 58.1 cm 

MOmento total en 
la sección crítica 

2 18x0.8 x3.5 
2 

Momento en la franja central, por 
metro de ancho: 

-
• 20. 16 x -::'

2=-=--;- = 7. 33 t-m/m 2+3.5 

Refuerzo en la franja central: 

'\ = 733000 • 2.17 kg/cm2 m 

bd
2 100xSa.12 

resulta p = p , 
m.~.n 

Usar # Sta> 14 cm en todo el ancho de 3. S m 

250 

= 20.16 

t-m 



COMENTARIOS 

EJEI'.PLO 1 3 

h 9/9 

1. Se trata de la zapata para una columna interior de una estructura 

simétrica, por lo que bajo CM + CV el momento es prácticamente nulo 

y, por otra parte, el incremento en la carga axial por sismo es des

prec1ilble. 

2. Se supone que la presión de d1seño del suelo se obtuvo según el in

ciso 3.3.1 de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Cons 

trucción de C1mentaciones, y que se trata de un material limoso 

esencialmente cohesivo. Para el diseño de la zapata, se desprecia 

la excentricidad accidental de la carga P bajo CM + CV. 

3. Se supone qu: en este ejemplo el ~fecto de la carga viva es pequeño 

comparado con el de la carga muerta, por lo que en el análisis se 

usó la misma carga V>va en las combinaciones CM+ cv·y CM+ CV +CA. 

En rigor, para la pri"mera combinación habría que aplicar la carga 

viva máxima, ·y para la segunda, la carga viva instantáneaa 

4. De acuerdo con 3.3.1c) de las Normas citadas en el comentario 2. 

5. Al revisar la resistenc1a a fuerza cortante de una zapata, primero 

debe comprobarse si puede ser considerada como elemento ancho de 

acuerdo con ~.1".5 a)II. La zapata del ejemplo no está en ese caso, 

pues su ancho (2m) es menor que =uatro veces su peralte efectivo 

(4 x 54.4: 218 cm). Por consiguiente, se revisa con el criterio 

que se aplica a vigas (2.1.5 ai). 

6. En lugar de aumentar el peralte podría aumentarse la cuantía p. 

7. Véase 4. 4. 1 . 
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7 DATOS y¡ 

4~ [ 1---,-, --irJI---.:~--1~ ~~--~---~r.:~--..-~{ 
1 1 1 1 

' 1 ' 
' ' 1 
' 1 
' 1 
1 1 1 
' 1 1 

' ' ' 
1 ' ' 

8.00 

Vigas 

-Principales 
---Secundarios 

Sección 
(cm x cm) 

30x80 
25x65 

~ ;1---+! ---l~~i-_...;'------1~~1---.L.: --l~ 1---J..: -~{] Espesor de losas 10 cm -y 1 1 1 

' 1 1 
1 ' 1 
1 1 1 
1 1 1 6.00 
' ' 1 
: 1 : 1 

J..._ : : r1 : n ; : ~ ·- t--__.J---Iwi--~----~LJI-----'---ILI-----1--l-Q -X 

1~~ -0-1 0- -6 -0- ¡' SecciÓn columnas 
(cmxcm) 

9 

8 

7 

6 

5 

3 

2 

--
f--..-----.J.--

6.00 

-- -- .... -
·----1-
6.00 6.00 6.00 

253 

3.10 35x55 

3.10 35x55 

3.10 4 5x80 

3.10 45x80 

3.10 55x105 

3.10 55x105 

3.10 65x120 

3.10 65x120 

3.10 75x125 

4.00 75x125 

Olmensiones,en m 
Los claros y alturas son entre 



Acciones 

Edificio para oficinas 

Grupo B 

Zona III 

Q = 4 

Carga viva máxima en azotea 

Carga viva instantánea en azotea 

2 
100 kg/m 

2 
70 kg/m 

Carga viva máxima en nivel tirico 250 

Carga viva instantánea en nivel tlpico180 

2 
kg/m 

2 
kg/m 

Factor de carga (CM + CVmáx) 

Factor de carga (CM + CVins + CAl 

Materiales 

Concreto clase 1 

F = 1.4 
e 

F = 1.1 
e 

Acero de refuerzo 

2 
f' = 250 kg/cm 
e . 2 

f = 4200 kg/cm 
y 

CONSTANTES 

f* = 0.8!' = 0.8 X 250 = 2 
200 ka/cm 

e e 
f" = 0.85f• = 0.85 x 200 2 = 170 kg/cm e e 

Flexión: 

.. . 
rru.n -o. 7 /f' 

----'e'-- • 
f 

y 

0.7 •250 
4200 

f" 
e 

- 0.002635 

pmáx = 0.75 :'b = 0. 75 X -f- X 
f 

y 

170 
= 0.75 X -

4200 
X 

+ 6000 
4800 

y 

f 
..:t... = 
f" 

4/.00 
170 

= 24.71 
e 

Flexocompresión: 

p •. =0.01; 
m.J.n 

Pmáx := 0.04; 

f 
Q - = p , _:t._= 0.01 -nu. n llll. n f" ---

170 
4200 

e 

4200 
= 0.04 -- = 

170 

254 

0.9882 

= 0.2471 
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DIMENSIONAMIENTO DE LAS VIGAS DEL NIVEL 2, Ml.i\CO B 

Dimensionamiento por flexión 

EJEMPLO 14 

h 3/50 

't. 
Diagramas ele momentos provenientes de los análisis bajo caroos muerto y viva máxima 
!CMyCVmox) 

1 su;-étrlco 

20 ·<?-
t-m ·¡-
10 -

! 
o 1 

1 

1 

·-Y' 
CM t cvmá .. 

( (l¡l t CVrnÓa) 1.4 

-19.81 

-27.73 

CM+CVmóx 

13.92 

19.49 

-16.16 

• 22.62 

~
i 
1 

1 
1 

1 
-1'·-

-18.11 

• 25.l!l 

13.84 

19.38 

Bajo cor9os muerto y-vivo instontÓnec (CM-t·CV inst.l y sismo (S) .. 
-.r-

1 

1 
1 

-~ . ...,._ 
CM+ CVt S 19.21 -50.55 21.42 
CNtCVT$ -54.l!l 22.21 -53.38 

!C"tCVtSI1.1 21.13 • ~5.60 23.56 
tCMtCVt5)1.1 • 59.78 24.43 -58.72 

255 

<f 
1 

1 

1 

-18.02 

- Z523 

o 

1 
o 

1 

1 

-~3.27 

21.47 

-~8.60 

23.62 

'- ri1 
1-m 

1-m 
1-m 
1-m 
1-m 
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4 Cálculo del refuerzo longitudinal 
Ob·tención del brazo interno núnimo (corresponde al momento máximo) 

G 
Jo 1 

1 
1 

'•'"l 
M 

z u 
= mín FR As f 

y 

5 
Con Mmáx = 59.78 x 10 kg-cm 

2 
X 75.8 e 

2 
34.60 kg/cm· ,M/bd

2 = 59.78 X 10
5
/30 

p = 0.0105 (fig 3 de las Ayudas de Diseño) 

A = 
S 

z e 

pbd = 0.0105 X 

S 
30 X 75.8 e 23.88 cm 

2 

59.78 X 10 /0.9 X 23.88 X 4200 e 66.23 cm 

S En el resto de la viga, y para los dos lechos, el refuerzo se calcula usando 
el brazo interno mínimo por medio de la expresión 

6 

7 

M .M 
A u u 

0.3994 e = a 
S FR z 

mín 
f 0.9 X 0.6623 X 4.2 

y 

·ionde .M está en ton-m 
u 

' 
r---~~;:-j·-+.9 }o 

80 

SecciÓn A- A 

d• 74.9 

O Borro# S 

• Borro# 6 

256 

2 
.M (cm) 

u 

BO d• 7~.8 

30 

SecciÓn 8-8 

Dimensiones, en cm 



Envolvente de mementos, Hu (t-m) 

30 

t -m 24.43 23.56 

20 -

JO 

o 

V 

o 

:-\¡V 
2 

8 

1 

' ' 

1 

1 

1 
l/ 

1 / 

1! 1 
LlJ-59.78 

As
(- j 

:3.08 

6.44 

m :30 

1 

"-Sr,t-6 1
1L' 1 ! y-2#6+1#6 

1 

1 170 1 

_k_ 
' 

-55.60 

- 58.72 

22.21 23.45 

7. 78 9.76 9.41 

-¡ L.. 230 ffi 230 

1 r-A 

' "-4#6' "-5#8 
1 y- 219'6 y-219'6+119'6 

l 1 l...., A 
170 170 1 

l... 
• 

Refuerzo longitudinal 
257 

7.74 

' ¡· .1 r+B 
' "-4l'i"8 

,...- 2l'i"8 

L. a 

EJ!"='!'!PLO 14 
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23.62 

- 58.60 

23.40 

~'métrico 
r-

9.43 1 SiZ'étrlco 

230 

J r 
'-sl'i"8 • 
~2l'i"8-t-1#6 • 

1 
1 

170 

L.. 
• 

-: ._, 
Dimensiones, en cm 



Dimensionamiento por fuerza cortante 
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Diagramas de fuerzas cortantes provenientes de los análisis (sin factor de carga) 

' . Bajo cargos muerto y vivo mox1mo 

20 

1 

10 

o 

~ 

~ 

L 

l L. 

CM ~ CV mÓ• 15.00 

(CM~ CVmÓ•) 1.4 21.00 

9 Bajo sismo (S) 

20 [ 
10 

o L 

-S 13.94 -S 13.94 -{ S )1.1 15.33 -{S )1.1 15.33 

- l 
CM+CVmÓx 

10.70- 9.30 

14.98-13.03 

-S 

-S 

13.60 

19.04 

., ~ 

1 

14.32 

20.05 

('-r 

1 

1 

1 

.J. 
13.94 14.24 

13.94 14.24 

15.33 15.66 

15.33 15.66 

258 

-cp-'. \Si~etnco 

CM+CVmÓx 

10.02- 9.99 

14.03-13.99 

-S 

-S 

14.28 

19.99 

14.24 

14.24 

15.66 

15.66 

l . 
1 . 

' 

1 

1 

1 

1 



Cálculo del refuerzo transversal (estribos verticales) 

EJEMPLO 14 
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Las fuerzas cortantes de diseño, V , se obtendrán del equilibrio de la 
u 

viga. de acu~rdo con el inciso 5.2.4 de las Normas. 

10 Momentos resistentes en los extremos de las vigas, sin factores de reduc

ción y con el esfuerzo en el acero de tensión de 1.25 f : 
y 

Supóngase z = U.95d 

T 
l 

5.1 

A,: 25.35 

75.8 (cm•) 74.9 BO.Ocm 

A,=12.99 

M = 1. ~S A~ f z 
R ·' y 

( +) 
M¡; = 1.~5 X 12.99 X 4200 X 0.95 X 75.8 e 4 911 000 kg-cm 

(+) 
~R = 49.11 t-m 

(-) 
~R e 1.25 X ~5.35 X 4200 X 0.95 X 74.9 = 9 470 000 kg-cm 

(-) 
~ = 94.70 t-m 
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Cuando el sismo actúa hacia la derecha, el equilibrio de la viga y los 

diagramas de mOmento flexionante y fuerza cortante son como se indica a 

continuación: 

49.11 

Mu, en t-m 

• - -y 

o -
12.93 

- 17.32 
t 
20 

V u, en t 

'- 37.4~ ,.._ 41.85 A 
40 

·-+- - A . 
v,. \ v,. z 

l l 

t t 
Envolvenle 

37.4~ 

A 
41.85 4 LBS 

L. _p_e _-;:l:....;4.:¡.91 __ ~).,_e_--1 
L.__ 5.25 ____ ~--l 

2é0 
Dimensiones, en m 
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La fuerza cortante de diseño por sismo es, en toda la viga, menor que la 

mitad de la fuerza cortante de diseño total (envolv~nte de Vul, por lo que 

sí se tomará en cuenta la contribución del concreto a la resistencia 

(inciso 5.2.4 de las Normas) 

12 Para valuar la contribución del concreto, se tomarán conservadoramente 

las siguientes cuantías de refuerzo longitudinal de tensión: 

13 

para M(+) p = 0.00446 (2 # 8) 

para M(- l p = 0.00902 (4 # 8) 

Revisión de la sección de 80 X 30 e~ por fuerza cortante y cálculo de la 

separución de estribos en los extremos: 

V u 4 1 850 kg 

VCR1 = 0.7 FRbd (0.2 + 30p) ,r¡; = 0.7 X 0.8 X 30 X 74.9 (0.2+30x0.009) 1200 
e 

VCR1 = 8 Jú4 kg 

L:mi~es para V u (inciso 2. 1 . 5b) : 

2FRbd> :• = 2x(;. BxJOx7.:. 9x>'200 = 50 840 kg > V u• por tanto, se acepta la 
e 

sección d~ 80x30 cm. 

l. o F_bd • !• = 1.5xO.Bx30x74.9x /20ii = 38 130 kg < Vu, luego, la separación 
" e 

:r.:Í>:ir..a debe ser e. :!Se! 

Con estribos No 3 de dos ramas se tiene: 

FR A f d FR A f 
V V V y 

S = < 
V - V 3.5 b 

u cR 

0.8x1.42x420úx74.9 
s= =10.7crn (rige) 

41 850-8364 

f FR Av 

3.5b 
y = O. 8x 1. 42x4~00 

3.5x30 = 45.4 cm 

0.25d = 0.25x74.9 = 18.7 cm 
261 



cálculo de la separación de estribos en la zona central 

V = 37 450 kg 
u 

V 
2

= 0.7x0.8x30x75.8 (0.2 + 30 
cR 

kg 

EJEMPLO 14 
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1.5 F bd /"f* = 1.5x0.8x30x75.8x 
R e 

x o.oo446) i2oo = 6011 

hoo = 38 590 kg > v • 
u 

luego, la separación 

máxima debe ser O.Sd. 

Con estribos No 3 de dos ramas: 

S = 
0.8x1.42x4200x75.8 

37450-6011 

FR A f 
-"'---'v_.._y = 4 5 . 4 cm 

3.5b 

= 11.5 cm 

O.Sd a 0.5 X 75.8 a 37.9 cm 

14 Colocar en toda la viga est i 3 de dos ramas @10 cm 

(rige) 

15 Refuerzo transversal por confinamiento (según sección 5.2.3 de las Normas) 

En cada extremo de los miembros, sobre una distancia de dos peraltes medida 
a partir del paño del nudo, la separación de estribos cerrados verticales 
no debe exceder de los valores siguientes: 

o.25d • 0.25x74.9 = 18.7 cm 

8~ a 8x 1. 90 = 15.2 cm 

24 dE = 24x0.95 a 22.8 cm 

30 cm 

Rige la separación por resistencia est 1 3@ 10 cm en toda la viga. 

Los estribos quedarían cor.c se indica en las figuras que, en páginas ante
riores, representan las secciones A-A y B-B de la viga. 

El primer estribo se colocará a S cm de la cara de la columna. 

La localización del remate del estribo debe alternarse de uno a otro. 
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DIMENSIONAMIENTO DE LAS COLUMNAS lB y 2B DE LOS ENTREPISOS 1-2 Y 2-3 

16 Columna lB entrepiso 1-2 

X 
e: o 
u 
u ... 
·= Cl 

>
e: 
o 
u 
u ... .... 

Cl 

-e 
.~ -.... 
Cl) 

> 
e: 

' o 
u 
u ... .... 
Cl 

Fuerzas y momentos interno~ en condiciones de servicio (fuerzas en t y 
momentos en t-m) 

CM+CVmáx 

~ 10.04 

9.97 

"--.../ 
12.8 9. 

~o 

o 

"-../ 
o 

+ 
270.3 

t 
:::::270.3 

CM+CVinst 

~ 8.98 - 8.91 

11.52 

~o - o 

-~ o 

t 254.7 

t 
:::::254.7 

263 

Sismo en direcciÓn X Sismo en dirección Y 
hacia la izQuierda 

~ 13.29 

12.86 

-"----./ 
16.29 

' 

,.-..... 0.28 --0.53 

-"'-..,./ 
1.50 

t 82.14 

t 82.14 

~o - o 

o 

~ 10.77 

33.64 

~ 

'-" 
66.62 

+ o 

t o 

··.! 
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17 Obtención del refuerzo necesario por flexocompresión baio caraas muerta y 
viva máxima 

18 Efectos de esbeltez 

3 
Rigideces relativas (I/L en cm ) 

Direcclón X Dirección Y 

N2 

Nl 

8859 

2133 

2133 

10990 

N2 1600 

Nl 1600 

30190 

1600 

39380 

1600 

30520 

Revisión para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

a) Dirección X 

Long1tud efectiva 

Extremo superior 
8 859 .. 14 180 

2133 
= 10.8 

Extremo inferior •• 14 180 .. 10 990. 11.8 
2133 

En vista de que las cargas verticales no causan desplazamiento lateral por 
ser una estructura simétrica en geometría y cargas, se procede como si los 
extremos estuvieran restringidos lateralmente (inciso 1.J.~bl 

De la fig 1.1a de las Normas: 

k a 0.97; H' • 0.97x230 = 223.1 cm 

Los efectos de esbeltez pueden despreciarse si: 

H'/r < 34-12 M
1
/M

2 
(inciso 1.3.2b) 

H'/r • 223.1/0.3x75 = 9.92 

El mie~~ro se deforma 
negativo y el segundo 
tanto, los efectos de 

con curvatura doble, por lo que el signo de M1/M2 es 
miembro de la desigualdad resulta mayor que 34; por 
esbeltez pueden despreciarse. 

2&4 
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19 

b) Dirección Y 

Longitud efectiva 

,,, = 30190 + 39380 
Extremo superior ~ 

Extremo inferior 1jl = 

de la fig 1.1a de las Normas: 

2 X 1600 
' 

30520 + 39380 

2 X 1600 

~ 21.7 

= 21.8 

k = 0.98; H' = 0.98 x 230 = 225.4 cm 

H'/r < 34-12 M
1
/M2 

H'/r = 225.4/0.3 x 125 = 6.01 

34.12 M
1

/M
2 

= 34-12 = 22 > H'/r 

luego, los efectos de esbeltez se desprecian 

Dimensicnamiento del refuerzo 

P = 1.4 X 270.3 = 378.4 t 
u 

!'! = F' -'- M,b + F' M2 e dJr,i .. as s 

MOmento Me en la dirección X 

M,. = :.~X 1:.89 = 18.05 t-m 
•OX 

EJ".:.MPLO 14 

h 13/50 

(e e 1. 1) 

pero M b > P (0.05 h) • 378.4 x 0.05 x 0.75 = 14.19 t-m (según 1.3.2d) 
2 X- U 

rige M2bx = 18.05 t-m 

M = O 
2sx 

sustituy~ndo en la ec. 1.1: 

pero 

M =-1.0 X 18.05 + 1.0 X 0 a 18.05 t-m 
ex 

Momento M e~ la dirección Y 
e 

MZby = O 

M > P (0.05 h) = 378.4 x 0.05 x 1.25 = 23.65 t-m 
:!by - u 

M =O 
2sy 
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M ~ 23o65 t-m 
cy 

En resumen, se dimensionará 
M 

con los valores siguientes: 

ex 
p = 378.4 t; e e - = 

u x Pu 
18o05 

a Q 0477 o 378o4 o m, 
23o65 

e = = Oo0625m 
y 378o4 

e /h • Oo0477/0o75 = Oo064; 
X 

e./h = Oo0625/1o25 = Oo050 
y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2o15 

Tanteo 1. Supóngase p = p , = Oo01 
I!Ll.n 

1 
= (--+ 

PRx . 

, 

'Inún = Oo247 (calculada en el apartado "CONSTANTES") 

, -, 
--) 
PRO 

COn refuerzo distribuido en la periferia y d/h = Oo9, en la fig 13 

(2o 15) 

de las Ayudas de Diseño, para los valores de e/h y q anteriores se obtiene: 

K = 1 o 09' K = , • 1, 
X y 

p = FR Kbh f" 
R e 

PRx = Col X 1.09 X 125 X 75 

PRy = 0.8 X 1. 11 X 75 X 125 

P = F (bh!" + A f ) 
Ro R e s y 

A 
S 

a 0o01 X 75 X 125 = 93.75 

X Oo170 = 

X 0.170 a 

2 
cm 

1390 t 

1415 t 

PRo= 0o8 (75 X 125 X 0.170 + 93o75 X 4.2) e 1590 t 

sus~ituyendo en la ec. 2.15 

1 1 1 - 1 
PR a (1)9Q + 1415 - 1590 ) a 1254 t > Pu = 378.4 t luego, rige p = p~~n 

(fue suficiente un tanteo) 

Obtención del refuerzo necesario oor flexocompresión bajo caraas muertas, 
v1 va instantánea v sismo 

Efectos de e~beltez 

Revisión para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

a) 01recciÓn X 

Efectos debidos a las deformaciones causadas por la carga vertical 

H' = 223o 1 cm 
H'/r= 9o92 

2&6 



El elemento se deforma en curvatura doble, por lo que se cumple que 

H'/r = 9.92 < 34-12 M1/M
2 

y, por tanto, pueden despreciarse los efectos de esbeltez. 

EJEMPLO 14 

h 15/50 

21 Efectos debidos a las deformaciones causada$ por las fuerzas laterales 

22 

20 

Los efectos de esbeltez que causan estas deformaciones pueden despreciar
se si 

Desplazamiento de entrepiso 
h 

< 0.08 ~ 
w 

u 

Desp. de cntr./h = 
1. 35 
31 o = 0.00435 

0.08 V --= w 
u 

338.7 Desp. de ent 
0.08 X ~ = 0.0064 > h 

por tanto, los efectos de esbeltez .se desprecian. 

bl Dirección Y 

Efectos debidos a las deformaciones cau$adas por la carga vertical 

H' = 225.4 cm 
H'/r = 6.01 
M1 e M2 m O 

34-12 M
1

/M
2 

= 22 > H'/r luego, los efectos de esbeltez se desprecian 

Efectos debidos a las deformaciones causadas por las fuerzas laterales 

Dese. de entr. 1.42 
h = Ji'O a 0.00458 

0.08 
V 

-e 
w 

u 

340.6 Dese. de entr. 
o.oe x 

4229 
= o.oo644 > h 

por tanto, se desprecian los efectos de esbeltez 

Dimensionamiento del refuerzo 

23 Se dimensionará considerando la flexocompresión principal en la dirección 
X, y después se revisará en la dirección Y. Esto se realizará en el ex
tremo inferior de la columna por ser all! mayores los momentos. 

Flexocompresión principal en dirección X 

24 1) Si la fuerza axial que causa·el sismo en dirección X es de compresión 
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25 Caso 1.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la 
calculada 

26 

27 

26 

28 

pero 

rige 

rige 

pero 

rige 

' P = 1.1 (254. 7 + l.7x 82.14) = 433.8 t 
u 

Momento M en la dirección X 
e 

1-(lbx = 1. 1 x 11. 52 = 12.6 7 t-m 

M2bx ~ PU(0.05 h) = 1.1 X 254.7 X 0.05 X 0.75 = 10.51 t-m 

M,b = 12.67 t-m 
~ X 

M2sx = 1.1 x 16.29 = 17.92 t-m 

M e:: 12.67 + 
ex 17.92 = 30.59 t-m (F~~ = F = 1.0) ..., as 

M > P (0.05 h) = 433.8 x 0.05 x 0.75 = 16.27 t-m (de acuerdo con ex- u 
2. 1. 3a) 

\ 

M = JO. 59 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

M = O 
2by 

~ > P (0.05 h) a 1.1 X 254.7 X 0.05 X 1.25 e 17.51 t-m 
2by - u 

M_ a 1.1 (1.5 + 0.3 X 66.62) • 23.63 t-m 
~sy 

M = 17.51 + 23.63 • 41.14 t-m (F = F a 1.0) 
cy ab as 

M = > P co:o5 hl = 433.8 x 0.05 x 1.25 =27.11 t-m (según 2.1.3a) 
cy u 

M • 41. 14 t-m 
cy 

En resumen, se dimensionará con la carga y momentos siguientes: 

P a 433.8 t; e • M ¡p • 30.59/433.8.0.0705 m; e • 41.14/433.8 
u x · ex u y 

e /h= 0.0705/0.75 • 0.094; e /h = 0.0948/1.25 = 0.076 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15: p • 
R 
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1 
+--

PRy 

1 

PRO 

= 0.0948 

-1 
) ( 2. 15) 



'lrun = 0.247 A = 93.75 
S 

2 
cm 

(refuerzo uniformemente distribuido en la periferia y d/h = 0.9) 
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En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, entrando con los valores de e/h y q 
anteriores, se obtiene: 

K = 1.1 
X 

PRx = 0.8 x 

p 
Ry = o.8 x 

K = 1.06 
y 

1.1 X 125 

1. 06 X 75 X 

X 75 

125 

PRO = 0.8 (75 X 125 X 0.170 

sustituyendo en la e c. 2. 15: 

X 0. 170 = 1402 t 

X o. 170 = 1352 t 

+ 93.75 X 4. 2) = 1590 t 

1 1 1 -1 
PR = r-1-.io2 + usi- 1590 > = 1214 t > P = 460.9 t luego, rige p = p • 

u .=n 

(fue suficiente un tanteo) 

,_ Caso 1.2) La fuer~a axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

P = 1 . 1 ( 2 54. 7 + 82. 14) a 370. S t 
u 

M = F M + F M 
e ab 2b as 2~ 

MOmento M en la dirección X 
e 

M = 30.59 t-m (del caso 1.1, pues ahora ·p es menor) 
ex u 

Momento M en la dirección Y 
e 

M = 41.14 t-o: (de: caso 1.1) 
cy 

En resumen, se dimensionará con los valores siguientes 

P = 370.5 t, e = 30.59/370.5 = 0.0826 m e = 41.14/370.5=0.1110 m 
U X ' y 

e /h = 0.0826/0.75 = 0.11; e /h = 0.1110/1.25 = 0.089 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec 2.15 

1 1 -1 p = --+ --- ) 
R p R.'< PRy PRO 

Tanteo 1. Supóngase p = 
Pmín = 0.01 
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q mín = 0.247 

(refuerzo uniformemente distribuido en la periferia y d/h = 0.9) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, entrando con los valorer.; de e/h y q 
anteriores, se obtiene: 

K = 0.97 
X 

K = 1. 03 
'J 

p 
R:< 

= 0.8 X 0.97 X 1~: " 75 " o. 170 = 1237 t 

P = 0.8 X 1.03 X 75 X 125 X 0.170 = 1313 t Ry 

PRO= 1590 t 

Sustituyendo en la ec 2.15 

1 
p = R . . 1237 

1 ... __ _ 
1313 

1 -1 
----) = 1063 t > P = 370.5 t luego, rige 
1530 u 

P = Prnín (fue suficiente un tanteo) 

24 2) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de tensión 

25 Caso 2.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

29 

30 

29 

pero 

P = 1. 1 ( 2 54. 7 - 82. 14) e 189. 8 t 
u 

Me e FabM2b ... Fas Mas 

MOmento M en la dirección X 
e 

M.. = 12.67 t.-m ·-¿bx 

M > P (0.05 h) = 10.51 t-rn (se calculÓ en el caso 1.1) 2bx- u 

r¡ge M2bx e 12.67 t-m 

pero 

rige 

M =17.92 t-m 
2sx 

M = -12.67 ... 17.92 = 5.25 t-m 
ex 

M ~ P (0.05 hl = 189.8 x 0.05 x 0.75 = 7.118 t-rn (según 2.1.Ja) ex- u 

M = 7. 118 t-m 
ex 

MOmento M en la dirección Y 
e 
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26 pero M > P (0.05 h) = 17.51 t-m (se calculó en el caso 1.1) 2by- u 

M = 23.63 t-m 
2sy 

M = 17.51 + 23.63 = 41.14 t-m 
cy 

EJEMPLO 14 

h 19/50 

pero M > P (0.05 h) = 189.8 x 0.05 x 1.25 = 11.86 t-m (según 2.1.3a) 
cy- u 

rige M = 41.14 t-m 
cy 

En resumen, se dimensionará con los datos siguientes 

P = 189.8 t: e = 7.118/189.8 = 0.0375 m; e = 41.14/189.8 = 0.217 m 
U X y 

e /h = 0.0375/0.75 = 0.050; e /h = 0.217/1.25 = 0.17 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2·.15: 

p = 
R 

,_1_ 
PRx 

1 +---
PRy 

1 

PRo 

-1 
) 

Tanteo 1. su:-óngase p = pmín = 0.01 

e • = O. 24 7 ·m1.n 

(A 
S 

2 
= 93.75 cm l 

( 2. 15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y q_~ 

se obtiene: 

J( = 1.12: 
X 

K = 0.85 
y 

PRx = 0.8 X 1.,: X 125 

PRy = 0.8 X 0.85 X 75 X 

PRo = 1590 t 

Sustituyendo en la ec. 2. 15 

X 75 X o. 170 = 1428 t 

125 X o. 170 = 1084 t 

1 1 -1 
PR = ( 1429 + 1084 -

1590 
l = 1006 t > Pu = 189.8 t luego, rige 

P = r ~ 
r.un 

(fue suficiente un tanteo) 

25 Caso 2.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la cal

culada. 

P = 1.1 (254. 7 -l.7x 82. 14) = 126.6 t 
u 

Momento M en la dirección X 
e 

27l 



M = 5.25 t-m (del caso 2.1) 
ex 

--~--- ........ . . 

pero M > p (0.05 h) = 126.6 x 0.05 x O. 75 = 4. 75 t-m (según :. i .3a) 
ex- u 

rige M = 5.25 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

M = 41.14 t-m (del caso 2.1) 
e y 

En resumen, se dimensionará con los datos siguientes 

p e 126.6 t; e = 5.25/126.6 =0.0415 m; e = 4i .14/12é.i, 
U X Y 

e /h = 0.0415/0.75 = 0.0553 e /h = G.325/1.25 = 0.26 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

p = 
R 

1 1 
(--+---

PRx PRy 

1 -1 
--) 
p 

Ro 

Tanteo 1. SupÓngase p = pmín = o. 01 (As : 93.75 cm
2

) 

a = 0.247 
"mÍn 

i:. 1 5) 

En la fig 13 de las Avudas de Diseño, con los valores ante:jore:- "" cJh y a.
se obtiene: 

K = l. 1; K = C. 66 
X y 

PRx = 0.8 X 1.1 X 125 X 75 X 0.17 = 1402 t 

PRy = 0.8 X 0.66 X 75 X 125 X 0.17 = 841.5 t 

PRa • 1590 t 

Sustit~yendo en la ec. ~.15 

1 1 1 -1 
PR e (1402 + 

841
_
5

- l59Q) = 785.7 t > Pu = 99.46 t luego, rige 

P = Pmin (fue suficiente un tanteo) 

Revisión con la flexocompresión principal en dirección Y 

24 1) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de compresión 

25 Caso 1. 1) La fuerza axial debida al sisi!X> se toma igual a l. 7 veces la 
calculada. 
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P = 1.1 (254.7 +1.7x 0.3 x 82.14) = 326.2 t 
u 

EJ"'..MPLO 14 

h 21/50 

Momento M en la dirección X 
e 

pero 

rige 

pero 

rige 

M~b = 12.67 t-m 
~ X 

M > Pu (0.05hl = 10.51 t-m (se calculó en el caso 1.1 co=espon-
2bx -

diente a la flexocompresión principal en la dirección X) 

M2bx = 12.67 t-m 

M = 1.1 X 0.3 X 16.29 = 5.38 t-m 
2sx 

M = 12.67 + 5.38 = 18.05 t-m 
ex 

M ~ P (0.05 h) = 326.2 x 0.05 x 0.75 = 12.23 t-m (según 2.1.3a) 
ex- u 

M = 18.05 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

pero 

pero 

rige 

M2by = O 

M > p 
~by u 

pendiente 

(0.05 h) = 17.51 t-m (se calculó en el caso 1.1 corres

a la flexocompresión principa~ en la dirección X) ,,-

H = 1.1 (66.62 + 0.3 X 1.50) a 73.78 t-m 
:?sy 

M = 17.51 • 73.78 = 91.29 t-m 
cy 

M > P (0.05 hl a 326.2 x 0.05 x 1.25 = 20.39 t-m (de acuerdo con 
cy- u 

:.1.3al 

M = 91.29 t-m 
e y 

En resumen, se revisará con los datos siguientes: 

P = 326.2 t; e = 18.05/J26.2a0.0553m; e = 91.29/326.2 a 0.280 m 
U X y 

e /h = 0.0553/0.75 = 0.074; e /ha 0.280/1.25 = 0.224 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

= ,_1_ 
PRx 

1 
+--

PRy 

1 -1 - --) 
PRo 
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25 

Tanteo 1. SupÓngase p = 

"nún = 0.247 

p , = O. 01 (A 
m.ln s 

2 
::::93.75cn:) 

EJENPLC ; · 

En .la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los \'alares anteriores de <o/h Y q, 

se obtiene: 

K = 1.11; 
X 

!: = 0.72 
y 

P = 0.8 X l.ll X 125 X 75 X 0.170 = 1.;1: t 
Rx 

p 
Ry 

= 0.8 X 0.7: X 75 X 125 X o. 170 c918 t 

p = 
Ro 

1590 t 

sustituyendo en la ec. 2. , 5 

t 

1 
= (l.ilS .. 1 - 1 - "i5'90 ) = 856 .St > p u = 

luego, r1ge p = p -
rr,l;: 

(fue suficiente un tanteo) 

Caso 1.2) La fucr~a axial debida al sismo se ~o~ 

P • 1.1 (254.7 • 0.3 X 82.14) • 307.3 t 
u 

Momento M en la di~ección X 
e 

326.~ t 

a la calculada 

M • 18.05 t-n: (del caso 1. 1, pues ar.ora P es menor) 
ex u 

MOrncn~o M en la d::ec=ión 1 
e 

M = 91.29 t-1:1 
cy 

(del caso 1.1) 

En resumen, se revisará con los datos siguientes: 

p - 307.3 t; 
u 

e • 18.05/307.3 • 0.0587m, 
X 

e = 91.29/307.3 = 0.2S7 rn 
y 

e /h = 0.0587/0.75 • 0.078, e /h • 0.297/1.25 = 0.24 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec 2.15 

1 
•(--

PRx 

, .. ---p 
.Ry 

1 -1 
-) 

p.Ro 

Tanteo 1.Supóngase p • pmÍn • 0.01 

e • = 0.247 
"l!l~n 
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En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y 
q, se obtiene: 

K = 1.05; 
X 

K = 0.70 
y 

PRx = 0.8 X 1.05 X 125 X 75 X 0.170 = 

PRy = 0.8 X 0.70 X 75 X 125 X 0.170 = 

p = 1590 t 
Ro 

1339 t 

892. S t 

Sustituyendo en la ee. 2.15 

1 1 1 - 1 
PR = ( 1339 •a92:"5- 1590) = 807.5 t > Pu = 307.3 t 

luego, rige p = p~Ín (fue suficiente un tanteo) 

24 2) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de tensión 

25 2.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

P = 1.1 (254.7- 0.3 X 82.14) a 253.1 t 
u 

MOmento M 
e 

e~ la dirección X 

pero 

rige 

pero 

rige 

M,b = 
- X 

12.67 t-m 

M,b 
- X 

> p (0.05 h) = 10.51 t-m 
u 

M,b = 12.67 t-m 
- X 

M = 1.1 X 0.3 X 16.29 = 5.376 t-m 2sx 

M ex 

M ex 

M ex 

12.67- 5.376 = 7.294 t-m 

> P (0.05 h) = 253.1 x o.os x 0.75 = 9.491 t-m (según 2.1.3a) 
u 

= 9.491 t-m 

Momento M en la d1reeeión Y e 

M2by = O 

pero M2by > Pu (0.05h) = 17.51 t-m 

M = 1.1 (66.62 + 0.3 X 1.50) = 73.78 t-m 2sy 
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25 

M = 17.51 + 73.78 = 91.29 t-m 
cy 

h 2<!/5: 

pero M = > P (0.05 h) = 253.1 x 0.05 x 1.25 = 15.82 t-m (según 2.1.3a) 

rige 

cy - u 

M = 91.29 t-m 
cy 

En resumen, se revisará con los valores siguientes: 

p = 253.1 t; 
u 

e = 9.491/253.1 = 0.0375 m; e = 91.29/253.1 =c.~~¡ ~ 
X y 

ex/h = 0.0375/0.75 = 0.05; 

Aplicación por tanteos de la ec. 

1 1 1 -1 
PR = (-- + --- ) 

PRx PRy PRo 

Tanteo 1. Supóngase p = p mÍn = O. O 1 

0.247 

e /h = 0.361/1.25 = 0.29 
y 

2.15 

(A 
S 

2 
= 93.75 cm ) 

(2.15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h , 
q, se obtiene: 

r. = 0.63 
y 

PRx = 0.8 X 1.12 X 125 X 75 X 0.170 e 1428 t 

p = 0.8 X 0.63 X 75 X 125 X 0.170 D 803.2 t 
R· 

PRO= 1590 t 

Sustituyendo en la ec. 2.15 

1 _:_1 __ 
PR = ("'i"4'28 + 803.2 

1 

1590 
)- 1 = 759.7 t > P = 253.1 t luego, 

u 

rige p = pmín (fue suficiente un tanteo) 

Caso 2.2) La fuerza axial debida 
calculada. 

1 
al sismo se toma igual a 1. 7 veces la 

P =1.1 (254.7-1.7x0.3x82.14) =234.lt 
u 

MOmento M en la dirección X 
e 
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M = 7.294 t-m 
ex (del caso 2.1) 

E.::::.MPLO 14 

h 25/50 

pero M > P (0.05h} = 234.1 x 0.05 X O. 75 = 8. 779 t-m (según 2.1.3a) ex- u 

rige M = 8. 779 t-m 
ex 

MOmento M en la dirección Y 
e 

M = 91.29 t-m (del caso 2.1, pues ahora P es menor) 
cy u 

En resumen, se revisará con los valores siguientes 

p = 234.1 t; 
u 

e = 8. 779¡ 234.1 = 0.0375m; 
X 

e a 91.29/234.1 = 0.390 
y 

e /h = 0.0375/0.75 e 0.050; 
X 

e /h = 0.390/1.25 = 0.312 
y 

Aplicación por tant~s de la ec. 2.15 

1 
PR e (-- + 

PRx 

Tantee 1. Supóngase p =p. e 0.01 (A e 93.75 cm2) 
r.un s 

q = 0.01 X 4200/170 = 0.247 

( 2 o 15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y q, se 
obt~ene: 

K "1.12; 
X 

K D o o 59 
y 

pRx" 0.8 X 1.12 X 125 X 75 X 0.170 • 1428 t 

P = 0. 8 X 0. 59 X 75 X 125 X 0. 170 = 752.2 t Ry 

p = 1590 t 
Ro 

sustituyendo en la ec 2.15: 

1 1 1 -1 
PR e ( 1428 + 752.2 - 1590) = 713.9 t > PU a 226.0 t 

por tanto, rige p e pmín (fue suficiente un tanteo) 

Se acepta p = 0.01 (A = 93.75 c11.Z), que s'e 
distribuidas unifo~ente en la periferia. 
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En la forma semejante, se calculÓ el refuerzo necesario para la columna 2B 
del entrepiso 1-2 y para las 1B y 2B del entrepiso 2-3. En todas ellas fue 
suficiente suministrar el refuerzo mínimo ( p = p • = 0.01). Las áreas de 
refuerzo de dichas columnas, correspondientes a l~ndiámetros de barras se
leccionadas son las siguientes: 

Entrepiso Sección 
Columna 1B Columna 2B 

(cm) A (cm2) p q A (cm2) p e; 
S S 

1-2 75 X 125 95.04 0.0101 0.25 95.04 0.0101 0.25 

2-3 65 X 120 83.64 0.0107 0.26 83.64 0.0107 0.26 

31 Resistencia mínima a flexión de las columnas aue se están diseñando (inciso 
5.3.2) 

La resistencia a flexión de las columnas en un nudo debe satisfacer la con
dición sigu1e~te: 

donde: 

EH 
e 

LM 
g 

¡; H > 1.5 ¡; H 
e 9 

suma de los mementos resistentes de diseño de las columnas 
que llegan a ese nudo, referidos al centro del nudo 

suma de los momentos resistentes de diseño de las vigas que 
llegan al nudo, referidos al centro de éste. 

Nudo 1B del nivel 2 

32 1) Si el sismo actúa de derecha a izquierda (causa fuerza axial de co~pre-
sión en la columna) 

MÍnimo momento resistente de diseño de la columna 1B del entrepiso 1-2 

33 Caso 1.1) La fracción de la fuerza axial debida al sismo se toma igual a.:.7 
veces la calculada 

p = 1.1 ( 254.7 +L7x 82. 14) = 433.8 t 
u 

p 
433.8 u 

K = = = 0.34 u FR b .h !" 0.8 x 125 X 75 X Q. 170 
e 

-
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caso 1.2) La fracción de la 
calculada 

fuerza axial debida al sismo se tema i~ual a la 

p 
u 

= 1.1 (254. 7 + 82.14) = 370.5 t 

370.5 
K = 0.8 X 125 X 75 X 0.170 = 0 · 29 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño con q = 0.25 y K= 0.29 se obtiene R = 0.18, 
que corresponde al momento mínimo 

M = F R bh
2 

f" 
R e 

2 
M = 0.8 X 0.18 X 1.25 X 0.75 X 1700 e 172.1 t-m e 

Para la columna lB del entrepiso 2-3 se obtiene: 

M = 118.6 t-m 
e 

Momento resistente de diseño de la viga que llega a este nudo 

M = 67.36 t-m (momento negativo) 
g 

118.6 t-m 
,r--

N2 ~ J 67.36 

'--
172.1 1-m 

1-m 

E M a 118.6 + 172.1 = 290.7 t-m 
e 

1 . 5 M e 1 • 5 x 6 7. 36 = 1 0 1 . 0 t-m < . E M 
g e 

luego, se cumple la condición de 5.3.2 

32 2) Si el sismo actúa de izquierda a derecha (causa fuerza axial de tensión 
en la columna) 

Mínimo momento resistente de diseño de la columna lB del entrepiso 1-2 

33 Caso 2.1) La fracción de la carga axial debida al sismo se toma igual a la 
calculada 

P e 1.1 (254.7- 82.14) = 189.8 t 
u 

189.8 K a __ __.:.~~~--= 
0.8 X 125 X 75 X 0.17 

a Q. 15 

Caso 2.2) La fracción de la carga axial debida al sismo se toma. igual a. 
1.7 veces la calculada 
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P = 1.1 (254o 7 -l .. 7x 82ol4) = 126o6 t 
u 

126 o6 
K = ::-::----,.-;:-;;:.=-.:::---:-::-= 

0o8 X 125 X 75 X 0ol7 
= Oo099 

En la fig 13 de las Ayu:las de Di~eño con q = O o 25 y K = O o 099 se obtiene 

R = Oo135, que corresponde al momento mínimo 

M 
e 

2 = 0.8 X 0ol35 X 1o25 X 0o75 X 1700 = 

Para la columna lB del entrepiso 2-3 se obtiene 

11 = 95.84 t-m 
e 

129 o 1 t-m 

Momento resistente de diseño de la viga que llega a este nudo (lB del nivel 2) 

N2 

11 = 35o 34 t-m 
g 

95.84 t-m ,.,....._ 

~ ) 35.34 

(momento positivo) 

l:l1 e 

t -m 1 o 5 l: M 
a 

= 95o84 + 129 o 1 = 224.9 t-m 

= 1.5 X 35.34 53o01 t-m < ¿ M 
e ..__ 

luego, se cumple la condiCión de 5o3o2 
l2 9.1 t- m 

Nudo 28 del nivel 2 

32 1) Si el sismo actúa de derecha a izquierda (causa fuerza axial de co~pre
sión en la columna) 

Procediendo en forma semejante a como se hizo en el nudo lB, para la columna 
2B del entrepiso 1-2 se obtiene 

M = 180o7 t-m 
e 

y para la columna 2B del entrepiso 2-3 

M = 1 3lo O t-m 
e 

Momento resistente de diseño de la viga 1-2 que llega a este nudo 

M = 35o34 t-m (momento positivo) 
9 

Momento resistente de diseño de la viga 2-3 que llega a este nudo 
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M = 67.36 t-m (momento negativo) 
g 

131.0 1-m --
35.341-m ( +) 67.36 1-m 

~ 

180.7 1-m 

EM = 131.0 + 180.7 = 311.7 t-m 
e 

1.5 EM =1.5 (35.34 + 67.36) = 154.0 t-m < t M 
g e 

luego, se cumple la condición de 5.3.2 

2) Si el sismo actúa de izquierda a derecha (causa fuerza axial de tensión 
en la columna) 

Para la colurrna 2B del entrepiso 1-2 se obtiene: 

M = 180.7 t-m 
e 

y para la columna 2B del entrepiso 2-3, 

M = ; 31. O t-m 
e 

Momento resistente de diseño de la viga 1-2 que llega a este nudo 

M = 67.36 ~-m (momento negativo) 
9 

Momento resistente de diseño de la viga 2-3 que llega a este nudo 

M = 35.34 t·m (momento positivo) 
g 

131.0 t-m 
,--..,.. 

67.36 t-m ' + ' 35.34 1-m 

-......-
180.7 t-m 

¿Me a 131.0 + 180.7 a 311.7 t-m 

1.5L M a 1.5(6136 + 35.34) a 154.0 t-m < t M 
g e 

luego, se cumple la condición de 5.3.2 

Por tanto, es suficiente la resistencia a flexión de las columnas que 
llega~ a los nudos 1B y 2B del nivel 2. 

Dimensionamiento por fuerza cortante 

La fuerza cortante de diseño se obtendrá a partir del equilibrio de la 
colwr.na en su altura libre, suponiendo en cada extremo su m:m~ento máxilDo 
resistente (sin F5). 
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Columna lB entrepiso 1-2 

Pu = 1.1 [254.7+ 1.7 (82.14)] = 433.8 t 

433.8 
=--=-=:7'~:':::-::-- = o . 2 7 
75x 125x0. 170 K = 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño con ~ = 0.25 y el valor ante=oor de K, 
se obtiene 

R = 0.18 

= R b h
2

f"' = o. 18 x1.25xO. 75
2

x1700 = 215.2 
e 

2.'30m 

215.2t·m 
~ -

vu = (215.2. 215.2)/:.30 187.1 t 

Para valuar la contribución del concreto, se tomará la cuantía cc=~cspon
dlente a cuatro barras~ 10 (de acuerdo con 2.1.5 III y con el a=reglo de 
barras adoptado, el cual se muestra más adelante en una figura) 

p = 
~ X 7.92 

125 X 69.8 
a 0.00363 

V = F bd (0:2 • 30 p) /f. 
cR R e 

( 2. 17) 

V = 0.8 X 125 X 69.8 (0.2+30 X 0.00363) h00 = 30490 kg = 30.49 t 
cR 

Revisión por fuerza cortante de la sección de 125 x 75 cm 

Limite para V (in e~ so 2.1.5b) 
u 

2 FRbd ¡¡; a 2 X 0.8 X 125 X 69.8 X .. 200 a 197400 kg 
e 

2 FRbd r'f* > V a 187.1 t por tanto, ;;e acepta la sección de 125 x 75 cm 
e u 
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Separación de estribos 

Con 

.~ = 

estribos del # 5 

A 4 X 1. 98 = 
V 

0.8 X 7.92 
:..; = 

< 
F A f 

R V y 
3.5 b 

de cuatro ramas 

7.92 
2 

cm 

X 4200 X 69.8 

187100 - 30490 
= 11.9 en (rige) 

EJEMPLO 14 

h 31/50 

(2.21) 

Pero la separación no debe ser mayor que ninguno de los valores siguien
tes: 

a} 
3.5 

f 
y 

b 

0.8 X 7.92 X 4200 
3.5 X 125 

= 60.8 cm 

1.5 FRbd {f~ = 1.5 X 0.8 X 125 X 69.8 X /200 ~ 148100 kg e 148.1 t 

1.5 FR bd ¡¡; <V = 189.1 t luego, la separación máxima debe ser: 
e u 

b) 0.25 d = 0.25 x 69.8 = 17.45 cm 

Por fuerza cortante, se usarán estribos # 5 de cuatro ramas a cada 11 cm. 
Sin embargo, debe rev1sarse además que el refuerzo transversal cumpla con 
los requisitos mínimos de 5.3.4 

Reauisitos mínimos para el refuerzo transversal 

Según las secciones 5.3.4 y 4.2.3, en todo el elemento la separación entre 
estribos no debe exceder de ninguno de los valores siguientes 

(850/lf y db= !8soN42oo > 3.18 e 41.7 cm 

48 d e 48 X 1. 59 • 76.3 cm e 

h , 12 a 75/2 • 37.5 cm m1n 

rige S = 37.5 cm 

Separación de estribos en los extremos de la columna (sec 5.3.4) 

Arriba y abajo de cada unión con trabe, en una cierta longitud medida a 
partir del respectivo plano de intersección, la suma de áreas de estri
bos y grapas, Ash en cada dirección de la sección de la columna no será 
menor que 
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0.3 
A 

¡-L- 1 
A 

e 

f' 
e 

f 
y 

s h , ni 
e 

f' 
e 

que 0.12 -f-
y 

S h 
e 

EJEMPLO 14 
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Esta revisión se realizará despejando s y supcniendo lo~ estribos # S de 
cuatro ramas que se consideraron al revisar por fuerza cortante. 

S < 

S < 

Ash 

A 
g 

A 
e 

0.3( :: - 1 )r~ he 

Ash fy 

0.12 f' h 
e e 

~ 4 X 1.98 = 

= 125 X 75 = 

7.92 

9375 

~ (125-4) (75-4) 

2 
cm 

2 
cm 

= 8591 
2 

cm 

h ~ 121 cm 
e 

sustituyendo 

S < 

S < 

-~'~-~9~2~x~4~2~o~o ____________ __ 

(~ = 40.2 cm 
c.J 

8591 
- 1 )250 x 121 

---''..:·..:9..:2c._::x:....:4..:2..:0..:0;.._ = 9 • 16 cm 
0. 12 X 2 50 X 121 

Para cumplir con la segunda condición, se eligen estribos # S de cuatro 
ramas a cada 9 cm. 

Según las Normas, la separación no debe ser mayor que ninguno de los tres 
valores siguientes 

-la mitad de la obtenida como 
máxima para todo el elemento a J7.S/2 a 18.7 cm (inciso 4.2.3) 

-la cuarta parte de la menor 
dimensión transversal de la 
colUIIlfla 

-10.0 cm 

a 75/4 a 18.7 cm (5.3.4b) 

(5.J.4b) 

La longitud en la que se colocarán estos estribos no será menor que nin
guno de los tres valores siguientes 
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-la dimensión transversal máxima de la columna 

-un s~~to de su altura libre = 230/6 

-60. O cm 

= 125.0 cm 

e 38.3 cm 

h 3.3/50 

Rige 125 cm; por tanto, deben colocarse estribos # 5 de cuatro ramas a cada 
9 cm en toda la longitud de la columna. En la figura siguiente se propone 
una distribución de estribos. Se indica el refuerzo transversal que result6 
necesarLo según el dimensionamiento en la dirección X: en un caso real ha
bría que dimensionar el refuerzo transve=sal también en la dirección Y. El 
refuerzo que se muestra consta, en la parte central, de seis ramas de estr! 
be en la dirección X (en cada extremo hay dos barras a causa de que se so
breponen parcialmente dos estribos); sin 'embargo, fuera de la parte central 
sí consta de cuatro ramas que es el número minimo que puede usarse. 

1Z5 

75 

O# 10 
Olmenalonea, en cm 

Estribos # 5 de cuatro romos @ 9 cm 

Refuerzo transversal en columnas 

l. 
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REVISION DE LAS UNIONES VIGA-COLUMNA 1B y 2B DEL NIVEL 2 

Unión 1B del nivel 2 

65 
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'-----i-- ---' . ' 
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' . 1 
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1 
1 
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' ' 1 

' _____ J _____ ' ' ' 
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• 

75 

• 
T ---~--1 
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t- ' ' __ 1_ 
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-G)-
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12.99 cm• 

,. ---.; !30 125 
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Revisión por fuerza cortante V 

---- T, 

e, 

V 

Diagrama de cuerpo libre 

Para el cálculo de V, se supone que existen puntos de inflexión a media 
altura de las columnas que llegan al nudo y que actúa, en el extremo de 
la viga, el máximo momento resistente valuado sin F y con el esfuerzo 

d .•. 1 5f R en el acero e tens1on 1gua a 1.2 

V 

r ""'--Punto de 
inflexión supuesto 

) 3.10m M~1=94. 70 t-m 

/Punto de 
1n flex1Ón supuesto 

V 

y 

V = 94.70 
3. 10 

= 30.55 t 

Obtención de la fuerza cortante, V , en un plano horizontal a media al
u 

tura del nudo: 

30.551 

__ .,. T
1 

=A, ( 1.25) fy=25.35x1.25x4.2=133.1 t 

Vu=133.1-30.55=102.6 t 
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El nud0 no está cor.finada, por lo que la resistencia de jiseño a fuerza 
cortante se torr~rá igual a 

4 . 5 F /"f;" be h 
R e -

(incisos 5.4.2 y 5.4.3) 

donde 

be ancho efectivo del nudo 

h di~cnsión transversal de la columna en la dirección de la fuerza 

El ancho cfectivr., te, se .Jmaxá como la menor de las siguientes cantida
des. 

a) ~~ p~omecio del ancho de la o las 
Vi<:Jas consideradas 
transve~sal de la 
a la fuerza 

y la dimensión 
columna normal 

b) ~1 ancho de la o las vigas mas h 

sustituyendo 

30 +- i2.2.S =--o-
2
==-:. = 76.25 cm (rige) 

30 + 70 = 100.0 cm 

be ro= 4.5 x o.e x l2oo x 76.25 x 7o.o = 271700 kg > V 
u 

luego, se a=cptan las dimensiones del nudo 

Refucr~o ~~~n~vc~sül ~r~imo 

Puesto que el nudc no está confinado, en él se usará en forma conserva
dora el mayor refu~r::.o transversal que se obtuvo para los extremos de 
las coluunas que llegan a la unión. En este caso, los re!uerzos trans
versales de las dos col~~as resultaron prácticamente iguale~ (est # S 
de cuatro ramas a cada 9 cr.; . Se recuerda que en el ejemplo se dimen
sionó el refuerzo transversal considerando sólo la dirección X y que en 
un caso real hanría que re·:~sar en la dirección Y tam;,ién. 

Anclaje del refuerzo 

En las figuras que siguen se muestran detalles de la disposición y an
claje del refuerzo; la rev~sión se realizó de acuerdo con la sección 
5.4.4 de las Normas. 

Barras horizontales a tensión que terminan con un doblez a 90 grados 
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Barras de lecho superior ( 5 # 8) 

según 3.8, el rndio interior de doblez no será menor que los valores si
c;nüen tes: 

f 
a) ~ = 

4200 

60 /25'0 
(2.54) = 11.24 cm (rige) 

60 1fT 
e 

bl norma NOM B6 para la prueba 
de doblado (2.5 db) = 2.5(2.54) = 6.35 cm 

La distancia, paralela a la barra, entre la sección critica (plano exter
no del núcleo de la columna según 5.4.4) y el paño externo de la barra 
en el doblez, se tomará como la mayor de las siguientes 

a) 0.9 X 0.076 ~ fy • 0.9 X 0.076 X 2.54 X 4200 a 4v. 1S cm 
¡¡;-

(rige) 

e 

b) 15 cm 

e) 8 ~ = 8 x 2.54 = 20.32 cm 

El tramo recto después del doblez no será menor que 12 ~ "t 

12 ~ = 12 x 2.54 = 30.48 cm 

Barras de lecho inferior ( 2 1 8 y 1 1 6) 

Los requisitos de anclaje de las barras i 8 son los mismos que para las 
del lecho superior. ~la barra O 6 se le dará el mismo radio de doblez 
que a las i 8; y sólo se modificará el tramo recto después del doblez. 

12 ~ = 12 x 1.90 = 22.8 cm 

Continuando con los requisitos del inciso 5.4.4, los diámetros de las 
barras de la columna que pasen rectas a través del nudo deben cumplir 
con la relación siguiente: 

sustituyendo 

h (viga)/~ (barras de columna) > 20 

h (viga) a 80.0 cm 

~ (barras de columna) a 3.18 cm 
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h(vigal/ci,._ (barras de colwnna) = B0/3.1 B = 25.2 > 20 por lo que se aceptan 
los diámetros de las barras empleadas en la columna. 

12 
B jueQos 
de 3 es! 130 

#5@ 
9cm 

112. 

/ 

A 

1 
db 1 
-~) 

1 
1 

-l 
b 

(2Z. 91 

~ 

1 

65.0 

1-' ____ ..::~:..:6:.:1~.0_?-_4_6_·~--------l 

A 

V l t ~ L ....... 1-
n n ". 

E 
V 

~ I//~ 1 [ 
E 

1 B 
l h 

E ~ '1 
- h E ~ 1~ 1 L 

~ e ~ 

E 
h 

~ 1 h 
E 1 

1 ~ 

~ L 
~ 

u ..., u 

1', 

' A 

80. o 

1 1 l ¡-' 

d 
jUOQOS 0 e 
3 es!# 5 

@ 9cm _J r 

l 

h 

'11 .A 1 1 
L' 

75.0 

UniÓn viga columna 1-B del nivel 2 
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.,.-En el nudo B juegos d e 
m 3 estribos # 5 @ 9 e 

., 

1 1 -. 
-11 

~ !' 1 

11 
' -

11 
11 ~ 

1 

' 

Refuerzo lonQiludinol 
lo columna, 12 # 10 

Dimensiones en cm 

Corte A -A 

30 

Unión viga- columna 1- 8 del nivel 2 

" ~ 

'A 
'• 

·•· 
30 

... 
l:: 

de 
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UniÓn 28 del nivel 2 

65 

..A 

-----------

~ ... 

------------

A 
' 

1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

1 
1 
1 
1 

1 
1 

75 1 
1-------j 

30 
j 

h 40/50 

:;--""' 80 

12.99 cm• 1 

l 
1 30 

--·----L-~:_·==-;} ,··--·-®-

Planto 

30 1 J 
75.0 

~1 

Dimensiones, en cm 

-0-, 
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Revisión por fuerza cortante 
V 

Cz-

Tz-

V 
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- T¡ 

-e, 

Oiogromo de cuerpo libre 

Las fuerzas que actúan en el nudo se obtienen con el mismo criterio que 
paril el nudo lB 

r 
3.10m 

V 

"--Punto de 
Inflexión supuesto 

rPunto de 
r onflexión supuesto _..:....... 

V 

49.11 + 94.70 
V= = 46.39 t 

3.10 

Obtenc1Ón de la fuerza cortante, V , en un plano horizontal a media al
u tura del nudo: 

46.39 

T2=C2=12.99x125x4.2=68.20 t - - T1 =C1=25.35xl.25x4.2=133.1 t 

Vu=68.2+133.1-46.39=154.9 t 
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El nudo no está confinado, por lo que la resistencia de diseño a fuerza 
cortante es 

b h 
e 

(incisos 5.4.2 y 5.4.3) 

el ancho efectivo, b , se tomará como la menor de las siguientes cantida
e 

des 

a) el promedio del ancho de la o las 
vigas consideradas y la dimen- 30+122.5 
sión transversal de la columna ; 76.25 cm (rige) 

2 
nonnal a la fuerza 

b) el ancho de la o las vigas másh 30 .¡. 70 ; 100.0 cm 

sustituyendo 

4.5 FR' f~ be h • 4.5xO.Bx /200 x76.25x70 ~ 271700 ko > vu 

por tanto, se aceptan las dimensiones del nudo 

Refuerzo transversal mínimo 

Debido a que el nudo no está confi~ado, se continúa el refuerzo transver
sal que resultó para los extremos de las columna~ (estribos n 5 de cuatro 
ramas a cada 9 cm). véase "Refuerzo transversal minimo" del nudo 1-B 

Anclaje del refuerzo 

De acuerdo con el segundo párrafo de 5.4.4, los diámetros de las barras 
de vigas y columnas que pasen rectos a través del nudo deben c~~plir con 
las relaciones siguientes: 

sustituyendo 

h (columnas)/ ~ (barras de viga) ~ 20 

h (viga)/~ (barras de columna) > 20 

h (columna) • 65 cm 

~ (barras de viga) a 2.54 cm 

h (viga) - eo.o cm 

~ (barras de columna) • J. 18 cm 

h (columna)/ db (barras de viga) • 65/2.54 = 25.6 > 20 

h (viga)/~ (barras de columna) = 80.0/3.18 = 25.2 >20 

42 por tanto, se aceptan los diámetros de las barras seleccionadas para vigas 
y columnas. 
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COMENTARIOS 

1. El ejemplo está basado en el capitulo 5 de las Normas Técnicas Conr' 

plementarias. Sólo se ilustra el dimensionamiento de las vigas del 

nivel 2 del marco largo central, de una columna del entrepiso 1-2, 

y de dos uniones viga-columna del nivel 2. 

2. Las escuadrías propuestas de vigas1 y columnas son las necesarias 

para que las deformaciones laterales de entrepiso debidas a fuerza 

cortante no excedan de 0.006 veces la altura de entrepiso (art 209 

del Reglamento); se obtuvieron por tanteos a partir de análisis 

bajo fuerzas laterales, y cumplen con los requisitos geométricos de 

5.2.1 y 5.3.1 

3. El momento negativo exterior de la viga 1-2 es mayo: ~ue el negativo 

interior debido a que el extremo 2 de la viga baja con respecto al 

extremo 1, por ser mayor la deformación axial de las columnas del 

eJe 2 que la de las columnas del eje 1 (la carga axial en las co1um 

nas del eje 2 es mayor que en las del eje 1). 

4. En una obra se debe procurar usar el menor número posible de diáme

tros distintos de barras de refuerzo. Para las viqas del ejemplo 

se usaron sólo barras N' 8 y N' 6 como refuerzo longitudinal y N' 3 

para estribos. De acuerdo con estos diámetros y suponiendo sólo 

una capa de barras de refuerzo negativo y una de refuerzo positivo, 

se valuó un peralte efectivo, d=75.8 cm. El recubrimiento libre se 

supuso de 2 cm, según el inc~so 3.4 de las Normas. 

S. Los brazos internos mínimos se tienen en las secciones de momento 

máximos; en ellas las fuerzas de tensión y de compresión que forman 

el par resistente son máximas, y, por tanto, es máxima la profundi

dad, a, del bloque de esfuerzos de compresión, y mínimo el brazo 

interno d-0.5a. Al usar los brazos mínimos en otras secciones de 

la viga, se obtienen áreas de acero ligeramente mayores que las que 

resultarían si éstas se calcularan en cada una de ellas. Por otro 

lado, al suponer el brazo ,constante. a lo largo de la viga, el área 
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de refuerzo necesaria varía linealmente con el momento de diseño 

(A = KM ) • Con esta suposición se puede obtener por separadc-. el 
S U 

momento resistente de una barra, o de un grupo de barras, y sumar 

h 44/50 

estos valores para dar el momento resistente total necesario. Lo 

anterior simplifica el corte de barras y la revisión de los requisi

tos de anclaje, ya que permite usar directamente la envolvente de 

momentos de diseño, M , para estos fines. En el ejemplo se calc~ló 
u 

un brazo interno mínimo para valuar tanto el refuerzo negativo como 

el positivo. Los peraltes efectivos (74.9 y 75.8 cm) resultan li

geramente distintos porque el refuerzo negativo incluye dos paquetes 

que requieren más recubrimiento. 

6. En rigor, por ser monolíticos con la losa, las vigas bajo momento 

pos1tivo podrian trabajar como vigas T. Sin errhargo, para el cálc~ 

lo del refuerzo, en general no se justifica tomar en cuenta lo an

terior y basta considerar secciones rectangulares. 

7. Las dos barras a medio peralte son para cumpli~ con el requi~~t~ de 

4.1.3. Pueden ser# J 6 4 

8. Los cortes de barras se definieron aplicando las disposiciones d,, 

anclaje de la sección 3.1 de las Normas, con la salvedad de que al 

revisar que a cada lado de una sección de momento m~xirno la longi-

tud de las 

ticulación 

barras sea al menos Ld (regla III) , se supuso que la ar

plástica adyacente a una columna abarca un peralte efec-

tivo y, por tanto, que las barras deben ser capaces de fluir en una 

sección que dista un peralte efectivo de la de momento máximo. La 

barra N" 6 de refuerzo positivo que se agregó en las zonas próximas 

a las columnas es para lograr que el momento resistente positivo sea 

al menos igual a la mitad del negativo (sección 5.2.2). 

9. Se usa sola la fuerza causada por el sismo para revisar el tercer 

párrafo de 5.2.4. 
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10. Para valuar Vu' es suficiente calcular los momentos ~en la forma 

indicada. 

h 45/50 

11. La envolvente de fuerzas cortantes de diseño, V , se obtiene de con-
u 

siderar la acc~ón del sismo hacia la derecha y también hacia la iz-

quierda. Dicha envolvente resultó simétrica debido a que las cargas 

y los refuerzos por flexión son simétricos. 

12. Son las cuantías que dan las barras que continúan en toda la viga 

13. Reducción de 30 por ciento en VCR según 2.1.5a, por ser el peralte 

mayor de 70 cm. 

14. En los extremos riges=10.7 cm; en la zona central, s = 11.5 cm. Se 

optó por usar s ~ 10 cm en toda la viga. 

15. Se revisará que el refuerzo transversal calculado por resistencia 

cumpla con los requisitos para confinamiento de la sección 5. 2. 3. ,1!. 

16. Se supone que las fuerzas y momentos internos mostrados ocurren en 

el mismo instante (al dimensionar por flexocompresión se requieren 

parejas de valores de P y H que sean simultáneas). Sin embargo, se 

debe estar consciente de que esta condición sólo se podría lograr si 

se realizara un análisis paso a paso de la estructura bajo un cier

to sismo. Si se efectúa un análisis dinámico modal espectral, las 

fuerzas y momentos que se obtienen son valores probables que resul

tan de combinar las respuestas máximas de los distintos modos, las 

cuales no ocurren en el mismo instante •. El suponer que las fuerzas 

y momentos internos son simultáneos es aceptable cuando domina am

pliamente uno de los modos, como ocurre en la mayoría de los edifi

cios comunes, pues en ellos domina el primer modo·. El efecto del 

sismo en una dirección cuando éste actúa en la dirección normal se 

debe a la torsión de entrepiso. 
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17. Primero se revisará totalmente bajo CM-+- cvmáx Y después bajo 

CM+ cv. + sismo . 
.1nst 

18. Para calcular los momentos de inercia, I, se consideraron secciones 

rectangulares no agr.1etadas. Es una forma aproximada de proce~er 

que se basa en que el aumento de rigidez debido a la losu se ::::J:r.,;-..;:or:

sa aproximadamente por la disminución causada po:- el agrieta.'"':'~! ente· 

19. Debido a que bajo CM+ CV .. no hay desplazam1ento lateral. 
max 

20. Esta revisión es semejante a la realiUlda bajo CM \' CV .. , en vista 
· max 

de que la carga vertical por -Sl sola no causa defc~ación lateral. 

21. Cuando, como en este ejemplo, se limitan las dcforr.aciones laterales 

de entrepiso a 0.006 h, y la flexión general es despreciable (~dl:i

cios no esbeltos) los efectos de esbeltez por movimi~nto lateral pue

den despreciarse si V/W > 0.075 (ya que O.OB V/W = 0.006, si 
u- u 

V/W = 0.075). En el ejemplo, V/W = 338.7/422'? = c.oa, y el eéifi-
u u 

cio no es esbelto en la dirección X, por lo que podría omitirse la 

revisión de los efectos de esbeltez por fuerza lateral: sin er.ba::go, 

a ~. de ilustrar el procedimiento, sí se revisan d:chos efectos de 

esbeltez. 

22. El desplazamiento de entrepiso ( 1. 35 .cml se obtuvo multiplicando por 

O = 4 el desplazamiento calculado en el análisis de la es~ructura; 1n 

cluye la deformación de entrepiso causada por la fuerza cortante Y 

el efecto de la flexión general del edificio debida al acortamiento 

de columnas por carga axial. 

23. Se ha llamado flexocompresión principal la que contiene el 100 por 

c1ento del efecto del sismo. Se sugiere que el dimens1onamiento 

comience en la dirección más desfavorable, que normalmente es aquélla 

en que el momento por sismo es mayor y es menor la dimensión ·tran.!!. 

versal de la sección. En el ejemplo no es evidente cuál es la direc-
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ción más desfavorable, y se supuso que sería :a dirección x. 

24. Para la columna en estudio, es necesario revisar dos situaciones cau 

sadas por el sismo: cuando el sismo origina compresión, y cuando 

causa tensión, con el correspondiente cambio de signo en los momen

tos. Normalmente rige la primera de· ellas, pero es necesario revisar 

también la segunda. En dicha columna, el sismo no causa fuerza axial 

cuando actúa en la dirección Y. En caso que sí originara fuerza 

axial, como ocurxe en una columna de esquina, habría que tomar en 

cuenta el 30 por ciento de su valor; esta fuerza axial podría ser 

tensión o compresión, según el sentido del sismo en Y, y habría que 

revisar ambos casos. 

25. De acuerdo con la sección 5.3 de las Normas, es necesario considerar 

el valor de la carga axial de sismo obtenida del análisis y, por otra 

parte, 1.7 vecesde dicho valor, y debe dimensionarse con el.más des

favorable de ·1os dos. La expresión completa de P es la siguiente: 
u 

1.1 {254.7 +1.7Í.l.O (82.14) + 0.3 (O)J} 

La cantidad 1.0 (82.14) es el 100 por ciento de la fuerza axial 

causada por el sismo cuando actúa en la dirección X; la cantidad 

0.3 ( o ) es el 30 por ciento de la fuerza axial causada por el 

sismo cuando actúa en la dirección Y. 

26. Se toma la fuerza axial causada sólo por las cargas muerta y viva 

instantánea,254.7 t 

27. En general, cuando el sismo actúa en una dirección provoca flexión en 

las columnas también en la dirección normal a causa de la torsión del 

entrepiso. En la columna 18, el sismo no causa fiexión en la direc

ción X cuando actúa en la dirección Y , porque forma parte del marco 

central (eje B), el cual en la dirección X no se ve afectado por la 

torsión de entrepiso; en otras columnas, p. ej. la 1A, sí se genera 

momento de flexión en la dirección X cuando el sismo actúa en la di-
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rección Y y se debe incluir el 30 por ciento de su valor, de acuerdo 

con la sección 8.8 de las Normas T. c. para Diseño por Sismo (consúl

tese el ejemplo 10 de este Manual) • 

28. La cantidad 0.3 x 66.62 es el 30 por ciento del momento en la direc

ción Y causado por el sismo cuando actúa en esa dirección. Debido a 

que se está considerando que la flexocompresión principal es en la 

dirección x, se toma el 100 por ciento de los efectos del sismo cu~n

do éste actúa en la dirección X, y el 30 por ciento de sus efectos 

cuando actúa en la dirección Y. véanse la sección 8. 8 de las Normas 

T.C. para Diseño por Sismo y el ejemplo 10 de esta serie. 

29. Los 

ron 

valores de ~· 

cuando la carga 

M2 y P (0.05 h) son los mismos que se calcula
s u 

de sismo es de compresión. 

30. En la columna 1B, el sismo causa tensión cuando actúa de izquierda a 

derecha; para esta condición el momento que produce (17.92 t-m) es de 

sentido opuesto al debido a las cargas verticales (12.67 t-m). 

31. Esta re~isión debe realizarse en cada dirección en que se forman mar

cos. Al revisar en una dirección, no es necesario considerar los 

efectos del sismo cuando actúa en la otra direcciñn. El ejemplo sólo 

incluye la revisión en la dirección x. 

32. De acuerdo con el inciso 5.3.2, la revisión de la resistencia mínima 

a flexión debe realizarse para los dos sentidos en que puede actuar 

el sismo. El sentido mas desfavorable es aquél para el cual es míni

mo el cociente !: M /!:M • e g 

33. De a~uerdo con la sección 5.3.2 de las Normas, es necesario considerar 

el valor de la fuerza axial de sismo obtenida del análisis, y, por 

otra parte, 1.7 veces dicho valor, a fin de escoger el que conduce 

al menor momento resistente de la columna. 
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34. Los momentos M resultaron iguales que cuando el sismo actúa de 
e 

derecha a izquierda, debido a que la fuerza axial causada por el 

sismo es muy pequeña en las columnas del eje 2. 

EJE:'::?LO 14 
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35. También aquí deben considerarse los dos sentidos del sismo y los 

valores sencillo e incrementado de la fuerza axial que aquél causa 

en la columna, a fin de llegar al máximo momento resistente. En el 

ejemplo resultó que la condición que lleva al máximo momento resis 

tente corresponde al sismo actuando de derecha a izquierda (com

presión en la columna) y con 1.7 veces la fuerza axial de sismo 

calculada; ocurrió asi porque la falla de la columna es de tensión 

(está abajo de la falla balanceada). 

36. Para estimar el peralte ~fectivo, (69.8 cm) se supuso que los es

tribos serian del N' 5. 

37. En el ejemplo •. por sencillez se omitió el incremento en VCR debido 

a la compresión axial. En general, .se justifica tomar en cuenta 

dich~ incremento sólo cuando al desfreciarlo resulte una separación 

de estribos muy pequeña. Además, debe tenerse presente que en 

columnas de marcos dúctiles suele regir la separación de estribos 

necesaria para confinamiento del núcleo, como ocurrió en el ejemplo. 

Cuando, por efecto del sismo, la fuerza axial en la columna sea de 

tensión, debe siempre tomarse en cuenta la disminución de VCR' de 

acuerdo con 2.1.5 a) III. 

38. Para revisar el nudo por fuerza cortante, debe suponerse, por un 

lado, que se !orma una art1culaci6n plástica en la viga, sin que se 

articulen las columnas y, por otro lado, que se forman articulacio

nes plásticas en los extremos de una de las columnas que llegan al 

nudo. Es necesario proceder asi porque de antemano no se sabe cuál 

de las dos situaciones es más desfavorable. I.a formación de arti-

culaciones plásticas en los extremos de una columna puede ser pro

piciada por la presencia de muros divisorios en los entrepisos ady~ 

centes a aquél donde está la columna. En el ejemplo sólo se ilus-
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tra el caso en que aparezca articulación plástica en la viga. En 

una situación real, si el proyectista de la estructura juzga que hay 

riesgo significativo de que se articulen las columnas, debe tomar 

en cuenta esta condición al revisar la unión. 

39. El momento resistente de la viga (94.7 t-m) se valuó en el apartado 

"c.ilculo del refuerzo transversal" de la parte de este ejemplo co

rrespondiente al dimensionamiento de las vigas por fuerza cortante. 

Se escogió el momento resistente negativo, y no el positivo, porque 

puede de~strarse que el momento mas desfavorable, para revisar la 

unión por fuerza cortante, e& ~1 mayor de los dos. 

40. Como dimensiones del nudo.se usaron los promedios de las dimensiones 

correspondientes de las dos columnas que llegan a la unión; p. ej. 

122.5 cm= 0.5 (120 + 125). 

41. Las barras más críticas de la viga en cuanto a anclaje son las del 

lecho superior. Se tomó la dimensión de la columna de arriba (65 cm), 

porque las dimensiones del núcleo del nudo al nivel de las barras 

superiores corresponden mas bien al núcleo de tal columna. 

42. En las vigas de los niveles superiores en las que ya no se cumpla el 

requisito h(col)/db (barras de viga) ~ 20, por ser más pequeñas las 

secciones de las columnas, habrá que usar diámetros menores que N° 8 

para el refuerzo de las vigas, p. ej. barras del N° 6. 
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DISEÑO DE UNA LOSA PLANA ALIGERADA 

DATOS 

-Q- -<P- ~ ~ -<t>-
-$- -¡- -¡-t-

1 1 1 
1 1 

~· - - - - --• L .. 

1 1 1 

-$-+-----m--- ---m----+---+-
5.00 1 s.ow ~~o~l--=s.o=o--~1~~~~~ 

Columnas 70 x SO cm 

Peralte efectivo d a 36 cm 

Espesor de losa h a 40 cm 

Factor de carga (CM + 

Factor de carga (CM + 

Materiales 

cv - ) max 
CV. J.nst 

SecciÓn de 
columnos,cm2 

65 X 45 

N2 

70 x50 

F • 1. 4 
e 

+ S) F = 1.1 
e 

[ 

2 f' a 250 kg/cm (concreto clase 1) 
e 

2 
f a 4200 kg/cm 

y 
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Dimensiones, en m 

~ 
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7.00 

7.00 

·e iJ. 

... ' 

f• 

' .t 
., ' 

3.00 

3.00 



CONSTANTES 

0.8f' 
2 

f* = = 0.8 X 250 = 200 kg/cm · 
e e 

f" Q.8Sf* 0.85x200 170 kg/cm 
2 

= = = 
e e 

(por 

~ = 1200 = 14.14 
e 

0.7 /fi 
e 

Pmin = e 
f y 

ser f* < 250 kg/cr?) 
e 

o. 7 h5o 

4200 
e 0.002635 

f" 
4800 (0.75) 

0.75 = 0.75 
e 

p - = pb --· = 
f f +6000 max 

y y 

h 2131 

(ec. 1.7) 

(ec. 2.3) 

170 4800 
e 0.01429 

4200 4200 + 600 

3 REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE Lh COLUMNA INTERIOR, 2B 

4 Fuc=zas v mo:':'lentos internos en condiciones de servicio 

22.67 

.....---.. :10.77 { + j 33.22 

35.66 

22,67 1-m 21.22 21.22 1-m 33.22 !-m 

V= 38.69 1 V= 36.45 'v=C. 

Da)o caraas muerta 
y vi va máxuna 

Bajo cargas muerta 
y viva instancánea 

Propiedades geométricas de la conexión 

e,+ d 

e, 

r------ - --.., 

Sección 1 

crilico --....._: DJ 
1 1 

L-- -------- ...J e·--.l.. 
1 c.. 1 

Por sismo 

(fig 2.1 de las Normas) 



S 

e, -· 70 

c2 = 50 

e, + d 

c2 

cA[) 

;; 
e 

+ d 

= 

cm 

cm 

= 70 

50 

el + 

2 

+ 36 = 106 cm 

+ 36 = 86 cm 

d 
106 

• e + 
2 

2 

2d) = 

= 53 cm 

2 x 36(70 + 50 + 2x36) = 13 820 
2 

cm 

----===== = 1 - ___ _;~====--
1+0.(,7 / !e

1
+ d)/(c

2 
-+-d) -+- 0.67 1106/86 

(l = 1 -

á ( <.:. • d)3 «-, + d) d3 d(c + d) (el + d)2 
• 2 

J = + + 
e 

6 -6 2 

()ó) ( 1 Oó) 
3 

1 1 OG l (36) 3 (36) !86) (1 06) 
2 

J + + ----
e ó 6 2 

J = 7 14t 000 + 824 300 + 17 3'10 000 = 25 360 000 cm 
e 

Rcv1sié~ ba1o cara~ muerta más caroa viva máxima 

\" ~ Vx 1 . ~ = J6. 69 X 1 • 4 • 54. 17 t 
u 

M = O 
u 

s.;i?o 
\. = 

u máx 13820 
2 

3.920 kg/cm 
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EJEMPLO 15 

Esfuerzo cortar.te de diseño admisible si no se usa refuerzo 

FR (0.5 + y) 

so 
= 0.7143 > 0.5, y = 

70 

es decir r~gc = Q.B X 14.14 
2 

= 11.31 kg/cm > V • umax 

luego, por res~stencia no es necesario refuerzo bajo CM • CV ~ 
max 

Rev1sión ba1c caraas muerta, viva instantánea v sismo 

V (36.45 • 0) 1.1 = 40.10 t 
u 

M = 130.77 • 35.ó6lx1.1 = 66.43 x 1.1 = 73.07 t-m 
u 

V = 
u máx 

V 
máx l! 

V 
u m.ix 

,. 
u máx 

" e~ M e • u u AB ----;, J 
e e 

4.:; 1 ·JC 5 
0.4~f.Gx73.07x10 x53 --- • 

1 3 320 

:: . 9C·.: • ú. 51 5 

, 
~) . .;.1-; kg/cm"" 

:?5 360 000 

(Véase fig 2.1 de las Normas) 

h 4/37 

Esfuer~o cor:antc admis1ble = FR ~[• = 0.7 X 14.14 
e 

2 = 9.898 kg/cm > vu rnáx 

luego, baJo e~: • CV. • S no se rec:uiere refuerzo 
lOSt 

Rcfuc~=o ~ransversal mínimo 1!:><' acuerdo con el Últ1mo párrafo de 2.1. Shl 

Se usarán cst~~bos • : de cu~tro ramas tantn en la nervadura del eje de 

colur.lnc:l~ cono ,..n la~ -1dyaccntc~ a ella , ~"'Spaciados a d/3 = 12 cm hasta 

un cuarto del claro correspondiente (700/4 = 175 cm) medido desde el eje 

de la colwr.nil. 
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REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA EX'lm!J:OR, 2A 
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4 Fuerzas y momentos internos en condiciones de servicio 

6 

8.160 - 7.6 30 ----
~) ~) 19.12 t-m 17.90 t-m 

10.27 10.96 --- -V= 18.28 V= 17.91 ' 

16.97 ----~) 34.06 t-m 

17.09 -- V=9.610 t 

Bajo cargas muerta Bajo cargas muerta Por sismo 
y vi va má."<ima y viva instantánea 

Propiedades oeométricas de la conexión (fig 32 de las Ayudas de Diseño) 

e,= 70 cm 

Cz =50 cm 
d =36 cm 

b 

o, Oz 

e 

y 

---~----: Eje de lo columna 

Centroide de lo sección 
critico 

0.5c l o 1 
C¡ 

e 
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¡~secciÓn 

1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

---.1 

crítico 



7 

d 
70 + 36 a 88 cm e a e, +-= 

2 - 2 

b a c2 + d = so + 36 = 86 cm 

(2c + b) d (2x88 + 86).x36 m 9432 2 A = = cm e 

be 86 x 88 7568 g- 2(2c + b) 
e 

2 (2x88 + 14.44 cm = -= 86) 524 

c-c,f2= 88 -
70 

= 53.0 cm Y a 
2 

e BB 
a2 m 2- g • 2- 14.44 = 29.56 CID 

e 
53 - ~+ 14.44 = 23.44 e a y - - + g e cm 2 2 

J D 
dc3 

cd3 
2 cdg 

2 
+bd (c/2 g) 2 --+--+ -e 6 6 

+ 
B8x363 

6 + 2x88x36x14.44
2 

+ B6x36 (~- 14.44) 2 
2 

Jc • 4 089 ooo + 684 300 + 1 321 000 + 2 705 000 

1 
a • , - a 

, 
1+0.67 lcc

1 
+·d/2l/Cc

2 
+ d) 1 + 0.67,/c/b 

, 
a • 1 - -:---:-=--:=~::7=:=--- = 1 - 0.5960 • 0.4040 

1 + o.67 ,18e/B6 

Revisi6n bajo carcas muerta y viva máxima 

H • H • F • 1 9. 1 2 x 1. 4 • 26.77 t-m u e 

V a V•F a 18.28 X 1.4 • 25.59 t u e 
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8 
V a(M - V e) a2 u u u 

V 
umáx 

= -+ 
A J 

e e 

< 
2SS90 + 0.404 (26.77 x10- - 2SS90 X 23.44) 29.S6 

V 
urnáx 

= 9432 8 799 000 

2.713 + 2.819 S. S32 kg/cm 
2 

V 
umáx = = 

Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo: 

FR (O.S +y) /f. 
e 

< F ¡¡; 
R e 

so 
= o. 7143 > o.s ·y = 

70 

es decir rige FR ~ 2 
= 0.8 x 14.14 = 1.1.31 kg/cm > 

luego, bajo CM + cv , no se requiere refuerzo 
max 

V , 
umax 

Re•;isión baio carcas muerta, viva instantánea y sismo 

~ = M·F = (17.9C + 34.06) X 1.1 • S7.16 t-m 
u e 

V = V"F • (17.91 + 9.61) X 1.1 • 30.27 t 
u e 

30270 
vumáx = 9432 ... 0.404 (57.16 X 10

5 
- 30 270 X 23.44) 22.S6 

8 799 000 

2 
v • = 3.209 + 6.79S = 10.00 kg/cm 

umax 

Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo 

FR (O.S + y) /f;; < F lf* 
R e 

50 y= 70 = 0.7143 > o.s 

es decir rige FR /r~ 
2 =·o.7 x 14.14 = 9.898 kg/cm < 
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luego, se requiere refuerzo 

Revisión del esfuerzo cortante de diseño máximo admisible 

1.3 X 0.7 X 14.14"= 
' . 2 2 

12.87 ·kg/crn > v _ = 10.00 kg/crn 
uroax 

por tanto, es suficiente el peralte efectivo de 36 cm 

Refuerzo por tensión diagonal 

""Afd FAf 

.EJE!-!PLO ': : 

h 8/31 

S = 
·p. V V < R V U (ec. 2.21) 
V - V ). 5b 

u cF: 

la separación real no será mayor que 0.85 s 

V = b C V - = 86 X 36 X 10.00 = 30 960 kg 
U UinclX 

VeR= Q • .¡ FR b d ,~-= 0.4 X 0.7 X 86 X 36 X 14.14 = 12 260 kg 

A = 8 X 0. 32 = 
: 

:! . ~ó cm (est~ibos • 2 de 8 ramas) 
V 

S = G.7 X 2.56 X 4200 X 36 = 14 _
49 

cm 
30 960 - 12 260 

0.85 ( 1~.49) = 12.3 cm 

Rev~sión de la separación máxima 

O 7 X ' 56 X 4200 
• -· a 25.0 cm> 12.3 cm 
3.5 X 86 

d/3 = 12 cm < 12.39 cm (rige 12 cm) 

usar es t # 2 de 8 ramas @ 12 cm hasta un cuarto del claro (700/4 "' 

175) :medido desde el paño de la columna es 175 - 35 "' 140 cm 
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1-m 

10 

5 

o -

DIMENSIONAMIENTO DEL EJE 2 POR FLEXION 

1 

1 

J_ 
-13.04 

Diogromos de momentos provenientes de los onÓiisis: 

12.07 

16.90 

o) Bajo cargos muerto y vivo máximo 

i:JEl>'.l' _, 

h 90 

~---

' 

J_ 
-16.25 l·m 

-22.75 -$-1-m 

1-,-

' / 

Poño de columna./ . - t- . 
c:.1 t Cv,n,t t S 

·-r~.~ tCV,n$1 + ~ 

{C~I t (\',n~.t t ~)1.1 ;'l) .~!'> 

¡.-:,~e·· .-~-.. ' -• '•nst .J.•. -•lt.~') 

~1.6.\ 

24.01 

19.19 

21.11 

-45.01 

14.69 

-49.51 

16.16 

:) S•Ji0 r.c~c;as muerto, viviJ i11stantáneo (CM t CV¡nst )·y sismo (S) 
~ ' -

1-m 

1-m 

t -m 

1-m 
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10 

ll 

12 

13 

\4 

25 -
t-m 

20 

1 5 

10 

5 

o 

-- .,_ ¡·~ 

' 
Oist O~"'C 10 ":,! 

K 
tron1.J c-.1 16. ~o 1-! ·o 

E 
> 2 fror.JO cefll. o.o u 
+ 
::E 3 e, + 3 h 16 30 u 

o<n 4 11-3) 0.0 -+ 
~ s-

~ ~ {5 lec:ho sup. 2~.62 

"::E 
E u 6 lectlo mi. 18.16 o 
u o 

e~ r locno "-•"· 42.12 

"'"' ~+ 8 lacho •~'~. :g :o 0 N >- u 
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Envolvenlc !le Mu ( t-m) -zt 
24.01 ·~ 

1 

1 

-22.75 

-49.51 -/' ... 

2 ., 
·1 5 6 6.30 fT¡ 

A re as :eLr1cas dt: rt .. ~~t:rzo (cm2) 

DO ;.c. .. 9 1+1 0.0 15.22 1-) 

0.0 6.r.~~~ 0.0 5.076 

0.0 4.11 0.0 7.61 

0.0 4.!">39 o. o 7.61 

2 l. 2 1 0.0 18.54 23.U8 

21.29 0.0 18.73 14.42 

21.21 0.0 18.54 ::11.49 

21.~9 4.11 lB. 7 3 14.42 
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Cálculos para el dimensionamiento por flexión (Según la sección 6.6 de 

las Normas) 

En los cálculos de las áreas de acero se utilizará la expresión siguien-

te: 
M M 

A 
u u o. 8924 = = = M 

S F z & 0.9 X 0.8235 X 0. 36 X 4.2 u • r y 

con z = 0.8235 x 36 = 29.65 cm, que es el brazo asociado al área máxima 

de acero admisihlc (0.75 Asb). 
2 y A resulta ~n cm . 

S 

En la expresión anterior M está en ton-m 
u 

MOmento negativo exterior. El refuerzo para este momento debe concentrar 

se en c
2 

+ 3h y centrarse respecto al eje de columnas. 

En la sección crítica: 

por CM + CV , 
11\.l X 

M = 18.26 t-m 
u 

A 
S 

= 0.8924 M 
u 

2 
= 0.892~ x 18.2& = 16.30 cm 

por complemento a CM+ CV. + S 
lOSL 

M = 47.19-16.26 = 28.93 t-m 
u 

A 
S 

= 0.6924 x 28.93 = 2~.82 cm
2 

MOmento negativo interior 

por CM + cv -max 

en franja de columna M = 0.75 x 22.75 = 17.06 t-m 
u 

A = 0.8924 X 17.06 = 
S 

15.22 
2 

cm 

314 



en franjas centrales M = 0.25 x 22.75 = 5.688 t-m 
u 

A = 0.8924 X 5.688 = 5.076 
S 

2 
cm 

por complemento a CM+ CV. +S 
~nst 

M = 49.51 - 22.75 = 26.76 t-m 
u 

A = 0.8924 X 26.76 = 
S 

Momento positivo 

Máximo por CM + ::V , 
max 

23.88 
2 

cm 

en franja de columna: M = 0.6 x 16.90 = 10.14 t-m 
u 

A = 0.8924 X 10.14 = 9.049 cm
2 

S 

en franjas centrales: M = 0.4 x 16.90 = 6.76 t-m 
u 

A = 0.8924 X 6.76 = 6.033 
S 

Máximo por CM 

M = 23.86 t-m 
u 

A. = o. 8924 X 
S 

Máximo por CM 

M 
u 

= 20.99 t-m 

-+ cv. 
1nst 

+ S 

23.86 = 21.29 

-+ cv 
1nst 

+ S 

2 
cm 

cm 
2 

A 
S 

2 
= 0.8924 x 2C.99 = 18.73 cm 

Al pie de la figura donde aparece la envolvente de M se resumen los 
u 

resultados obt€nidos. Para el refuerzo por flexión sólo se usaron ba-

rras de los números 8 y S. 

Revisión del porcentaje de acero suministrado en cada nervadura 

p - = 0.002635 mJ.n 

Pmáx = 0.75 pb = 0.01429 

315 
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a) Refuerzo en c
2 

+ 3h (en este ancho sólo queda inclu>da la nervadu

ra del eje) 

Extremo exterior. Refuerzo negativo 8 # 8, A = 40.56 
S 

p = 
40.56 

8Gx36 = 0.0131: Fmín < p < 

2 
cm 

Se toma b = c 2 + d.: 8G cm, porque es el anche de la ·:iau ficticia en que 

se suministra refuerzo ~ransve~sal. 

Refuerzo posit1vo ~ ~ B + ~ # 5 CA 
S 

p = 

Extremo 

p = 

24.24 
86x36 = 0.007829 > p -

m>n 

interior. Refuerzo negat.ivo 

30.42 
0.0169; = pmín < p > 50x36 

2 
= 24.24 cm ) 

6 # 8, A = 
S 

pmáx 

)0.42 2 
cm 

Aunque se rebasa el porccnt~Jc máximo, e5tc refuerzo se coloca en la 

zona maciza pe~ lo que es rc~l1sta suponer un ancho ú~il b > 60 cm con 

el cual resul~d :- ~ r ~ 
max 

Zona de la nervadura (b 

4 # 8, A 
S 

, '6 2 -0.. cm 

50 cm) 

p = 
20.28 

= o.1127: r _ < P < P ~ 
r.un max 50x3G 

b) Nervaduras adyacentes ~ la del eje de columnas 
2 3 H 4, A=3.81 cm 

S 

p = 
3.81 
30x36 

= O.OCJ528; p , ~ p < r , 
m1n •max 

e) Nervaduras de franja central 

H 5 A = 1.98 cm 
S 

, 

1. 98 55 
p = 10x36 = O.OO ; pmín < p < p máx 

En las figuras que siguen se muestra el refuerzo por flexión de las ner

vaduras, y detalles de la unión exterior losa-columna. 
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1 1 

-®- -@-
1 1 

"\r-r 235 cm -~-

! 175 c"'--i--l 1 
150 cm ' 1 

1 

1 8 # 8___./ 6#~ 4#8_../ 6#8/ i 
1 .o<...4#8+2#5 4#8_../ ! 

1 1 
_.¡ 

L.. 
- ~--

a) Refuerzo en el ancho c2+3h 

t..:....:::ifl ====:::;:==========;:=:::lt: 
3 " 4 =-::;:" 

(b= 30cm) 

b) Nervadura adyacente a la del eje de columnas 

1" 5 

(b= 10 cm) 

e) Nervadura de franja central 

Refuerzo por flexión 
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Planto de lo unión exterior loso- columna 
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Unión exterior losa- columna. Sección A-A 
(no se muestran los estribas de la columna 
ni del nudo; tampoco dos borras intermedias 
del fondo de la columna) 
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1 
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' 

1 
1 

1 
1 

' 
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____ _j_ 

._!_O cm 

Unión exterior loso- columna. Sección 8-8 
(no se muestran los estribos de lo columna 
ni del nudo; tampoco dos borras intermedias 
del fondo de la columna) 
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-$- REVISION POR FUERZA CORTANTE COMO VIGA ANCHA 

Diagramas de fuerzas :cortantes provenientes de los onÓiisis 

16.44 
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(CM+CVmóa) 1.4 23.02 
17.46 

24.44 1 

CM+ CV 1nsr 

S 

S 

al Bajo cargas muerta y viva mÓ1.ima (CM+ CV móx l 

-CM+CV,nst • S 

CMt CV¡nst 

-CM •CV¡nsr +S 

1!>.41 16.34 1 

9.61 9.61 

9.61 9.61 1 

bl Bajo cargos muerta, viva instantánea (CM +CV¡nst) y sismo(S) 
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cálculos oara el refuerzo por fuerza cortante 

a) Bajo carga~ muerta y viva máxima 

Nervadura del eje de columnas (b = 50 cm) 

Resis~e~=ia que suministra el concreto 

En toda l¿ nervadura y para cada lecho p > 0.01, por tanto 

V F be ( 0. 5) ,'f7 = 0. 8 X 50 X 36 X 0. 5 X g . 14 = 10 180 kg 
CR P e 

Resistcnc1a scr.~n~strada por los estribos que resultaron al revisar 

la tensión d1agc~al alrededor de las columnas: 

O .: x < 1 . 40m es t # 2 de 6 ramas @ 1 2 cm 

.... = 
S 

G.B X 1.9~ X 4200 X 36 = 
19350 

kg 
12 

1.40 <X< ~.90 ~ 

4.90 X 

\' = o 
S 

L. 30r.. c.:; t. • .., de 4 ramas @ 12 cm 

S 

J.8 X 1.~8 X 4~00 X )6 
12 

= 12 900 kg 

h 20/37 

22 La !ue~=a =o~~antc que corresponde a esta nervadura es 

' 151 
101 

:e 
0.0 

• 0.75 V 
u 

50 
>. -- = O • 34 09 V 

110 u 

1.40 4.90 

1 

-®-
' -\r 
1 

1 

1 
--1~· 

6.30m 

En toda la nervadura V > v : luego, no se requiere refuerzo adi-
c~ un 

cional bajo cargas muerta y viva máxima 
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Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas (b = 3~cml 

Resistencia que suministra el concreto 

En toda la nervadura y para cada lecho 

p = 0.003528 {3 # 4 en cada lecho) 

VCR = FR :-c4 (0.2 + 30p) ~ = 0.8x30x36 (0.2 + 30x0.00352R) 14.14 = 373l '<g 

Resistencia suministrada por los estribos que resultaron al revisar la 

tensión diagonal alrededor de las columnas: 

O ~ x < 1. 40 es t # 2 de 4 ramas ~ 12 cm 

V 
S 

= 
0.8 X 1.28 X 4200 X 36 

12 

1.40 < x < 4.90 m 

V = O 
S 

= 12900 kg 

4. 90 "' x ..-: G. 30 m es t # 2 de 4 rama~ ::<V 12 cm 

V = 12900 kg 
S 

L.J. fucrzu. ::ort..:mtc cc-:-!"·;,:!-:\ú•ldicntc a c~ta. nervadura es 

1 
20 -®-

1 

1 

15 

10 

1 

5 
1 

o 

.:,.• 
V -= O. 7-S V 

un t 11 o 

+ Vs 

r- -----, 
1 
' 

\' -. -
1 
14. i 

1 
1 --

= 0.2045 V 
u 

12.9 

Ven= 3.7 =· · 

·--
··· Vun 

-

,. ------..., 
1 
1 

1 
1 
1 
1 

1 
1 

'1.998 ..J 
L . - ., 

., 

1 

-®-
1 

1 

1 

1 

1 

1 
0.0 1.40 4.90 6.30 (m) 

j_ 

3:' 1 
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Bajo cargas muerta y viva máxima, en toda la nervadura no se requiere 

refuerzo transversal adicional al calculado cuando se revisó la tensión 

diagonal alrededor de la columna. 

Al f>nal del ejemplo se incluyen figuras que muestran el refuerzo trans

versal en las distintas nervaduras. 

Nervaduras de franja central (b = 10 cm) 

Resistencia que suministra el concreto 

En toda la nervadura y para cada lecho 

p = 0.0055 (1 M S en cada lecho) 

V = O. 8 x 10 X 36 (0.2 + 30 x 0.0055) 14.14 = 1486 ltg 
.: ll 

La fue~za cortante que corresponde a esta nervadura es 

10 
-®-

t 
1 

5 

o 

V un = 0.25 V 
u 

l. 916 
r -

10 
X 30 = 0.08333 V 

u 

Ve• = 1.486 

:::::90 

2.037 

1 

-®-
1 
1 

0.0 0.69 5.42 6.30 m 

Revisión de la sección de fuerza cortante máxima (sección en el extremo 

derecho) 

V = 2037 ltg 
un 

LÍm>te 1.5 F bd /f* = 1.5 X 0.8 X 10 X 36 X 14.14 a 6108 ltg 
R e 
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ya oue V < V < 1.5 F bd lf*, la separación del refuerzo transver-
cR u R e 

sal no será mayor que 0.5d = 0.5 x 36 = 18 cm 

Separación teÓrica con grapas # 2 

S = 
0.8 X 0.32 X 4200 X 36 

2037-1486 
= 70.25 cm 

pero no mayor que 

= 

Rige ~ = 18 cm 

o.8 x o.32 x 42oo 

3.5 X 10 
= 30. i2 cm 

Por resistencia se colocarán en cada extremo de las nervaduras grapas 

n 2 @ 18 = en una longitud de 90 = a partir de la prolongación del 

paño de la columna. véanse las figuras que se presentan al final del 

ejemplo. 
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25 bl Bajo cargas muerta, viva instantánea y si&mO 

26 

Nervadura del eje de columnas (b • SO cm) 

-®-
' N -r 
' 

1 
¡;... 

1 
1 

1 
1 

1 

J 
-r 

CM • CV1n51 • ~ 4.357 

(CM+C'1
1nst•S)I.I 4.793 

14.86 

16. 35 

Envolvenle de Vun 

Ven+ Vs 

-CM• CVinsr +S 

CM+CV insr 

-CM +CV;ns! .. S 

1 
1! 
1 

i 
' 1 

-~ 

J 
15.18 

16.70 

4.04 
4.44 

1 

("iD--? 

1-~~ :_v.§.- -l 
··lr 

1 

1 

: ~ 
14.05! 

16.35 - 11371 

1·· -·-

1 
1 

1 

1 
} 

0.0 1.40 

V un 

__ :-

3.06 

1 
-. J 

4.90 

Resistencia que suministra el coacreto 

En toda la nervadura y para cada lecho p > O. 01, por tanto 

V • 0.8 X 50 X 36 X 0.5 X 14.14 • 10180 kg cR 

326 
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Resistencia que suministran los estribos que resultaron al revisar la 

tensión diagonal alrededor de las columnas y como viga ancha bajo cargas 

muerta y viva máxima (en esta Última condición no se requirieron estri

bos adicionales) . 

O< x < 1.40m est H 2 de 6 ramas@ 12 cm 

V = 
S 

0.8 X 1.92 X 4200 X 36 

12 

1.40 < x < 4.90 m 

V = O 
S 

= 19350 kg 

4.90:5_ x < 6.30 m, est H 2 de 4 ramas@12 cm 

0.8 X 1. 28 X 4200 X 36 12900 kg V = = 
S 12 

De acuerdo con la figura de envolvente de V un' la 

fuerza cortante corresponde a x = 4. 90 m 

En dicha sección V = 14050 kg 
u 

sección critica por 

LÍmite 1.5 F bd ¡¡; = 1.5 X 0.8 X 50 X 36 X 14.14 = 30540 kg 
R e 

Puesto que V < V < 1.5 FR bd {fe* 
CR u 

la separación del refuerzo transversal no será mayor que O.Sd = 18 cm 

Separación teórica con est * 2 de 4 ramas 

S • -~0~-~8~x~1~.2~8~x~4~2~0~0~x~3~6 
14050-10180 

• 40.01 cm 

pero no mayor que 

-F~R_A_v~_fv~ = 0.8x1.28x4200 
3.5b 3.5x50 

= 24.58 cm 

luego, se colocarán est. * 2 de 4 ramas ~18 cm en los 3.50 m centrales 

de la ne·rvadura, que es la zona donde no se requirieron estribos al re

visar la tensión diagonal alrededor de las columnas. veánse las figuras 

que se presentan al final del ejemplo. 
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.REVISION POR TENSION DIAGONAL DE LA SECCION CRITICA SITUADA A d/2 DE LA 

PERIFERIA DE LA ZONA MACIZA QUE RODEA A LA COLUMNA EXTERIOR, 2A 

Revisión bajo cargas muerta, viva instantánea y sismo 

18 

1 1 1 

rr= 3 
1 

1 

/ \____ -Perímetro 
1 

\ 
\ 

\ 

"' "' N 

1 de A 
1 

1 

Q 
N 

1 ~ 
1 "' 

1 1 

1 

"\ 

+ 

~o 

\_ Centroide de la 
sección criltca 

____ _, 

32& -----

\ 
\ 

\ 

9 

Oimen~iones, en cm 
La fuc~za cortante en cada nervadura, V., se calcula con la expresión: 

donde: 

V. = 
1 

(V - Aw ) a. 
u u 1 

l:a. 
1 

·1 

e. a. f, 1 1 + _ __;::.__~-- a M + Aw 

l:c2 a. ,_u u 
1 1 

v - Aw fuerza cortante de diseño en la sección crítica 
u u 

a. área transversal de la nervadura i en la sección crítica 
1 

V fuerza cortante de d1seño calculada en el eje de la columna 
u 

A área de 1~ losa limi~d~ por la sección crítica 

2 
w carga de diseño por m de losa 

u 
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M - Aw 

c. 
1 

Cl 

EJI::,... ..o 15 

h 'e 7/:>.i 

distancia del centroide de la sección crítica al centroi 
de de la sección transversal de la nervadura i 

fracción del momento trasmitida por fuerzas cortantes en 
las nervaduras 

u u 
(e-f)-V e 

u 
= md momento que actúa en la sección crítica 

la fuerza cortante V - Aw pasa por el 
de de dicha sección c~ítica~ 

cuando 
centroi-

M 
u 

momento de diseño que se trasmite entre losa y columna, 
valuado en el centro del nudo 

e distancia del eje de la columna al centroide de la sección 
crítica 

f distancia del eje de la columna a la resultante de la 
carga que actúa en el área A 

Cálculo de las ccnstantesque intervienen en la expresión para Vi 

Centroide de la sección crítica: 

y = 
30 .• so + 30 + 2 ( 1 o + 30 + 55) 

Posición de la resultante de la carga que actúa en el área A: 

145 326 .. 230 [ 88 
326 X 145 X - 2- + 2 X 88 X 145 + J" 

326 X 145 .. 326 
+ 

230 
X 88 

2 

= 3427000 .. 24460 (186.5) • 111.4 
71730 cm 

326+2x230 J 
326 .. 230 

135.5 cm 

V = 30270 kg (de la revisión por tensión diagonal alrededor de la 
u 

columna) 

S 
M = 57.16 x 10 kg-cm (Ídem) 

u 
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2 w a 1.1 X 0.1009 = 0.1110 kg/cm 
u 

e = 135.5 - 35.0 = 100.5 cm 

f = 111.4- 35.0 = 76.40 cm 

Cl = 0.404 

A = 326 X 145 + 88 (326 + 230)/2 = 71730 2 
cm 

V - Aw = 30270- 71730 X 0.1110 = 22310 kg 
u u 

EJEM!?LO 15 

h 28/37 

+ Aw 
u 

(e-f) - V e e 
u 

5 
S7.16x10 + 71730 x 0.1110(100.S-76.40)-30270x100.S 

Sustituyendo: 

V. = 
l 

22310 x a. 
l 

l:a. 
l 

22310 a. 
V. = ---~1:... 

l 
+ 

5 = 28.66 x 10 kg-cm 

+ 
c .. a. 

l l 

2 

. S 
X 0.404 X 28.66 X 10 

l: c. a. 
l. l. 

c. a. 
l l 

2 
l:c. a. 

l. l. 

S 
X 11.S8 X 10 

En la tabla siguiente se muestran los cálculos para obtener las fuerzas 

cortantes en la sección crítica de las nervaduras 4, S y 6 •. 
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2 . 
Nerva- a. c. a. c. a. c. a. a. c. (V -Aw ) a. ai ciamd V. 
dura i ~ ~ ~ ~ ~ l. ~ ~ ~ u u ~ l. --

l:a. l:a. l:a. l:a. 
2 

c. c. 
2 Ccm3) (cm 4) 

~ ~ ~ l. l. l. 

(cm ) (cm) (1/cm) (kg) (kg) (kg) 

1 2200 108. o 237600 25660000 

2 1200 5.5 6600 36300 

3 400 74.5 29800 2220000 

4 1200 97.5 1 17000 11410000 o. 1 0.001198 2231 1387 3618 

5 2000 97.75 195000 19010000 o. 1667 0.001997 3719 2312 6031 

6 1 ~00 97.5 1 17000 11410000 o. 1 0.001198 2231 1387 3618 

7 400 74.5 29800 2220000 

8 1200 5.5 6600 36300 

9 2200 108.0 237600 25660000 

Sumas 12000 97660000 

'Fuerzas cortantes resistentes por nervadura (véanse los "cálculos para el refuerzo por 

fuerza cortante" de este mismo ejemplo). 

Nervadura del eje de columnas (nervadura 5) 

Res~stencia que sumin1stra el concreto 

V = 10180 kg > v
5 

= 6031 kg 
cR 

Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas (nervaduras 4 y 6) 

Resistencia que suministra el concreto 

veR = 3736 kg > v4 = v6 = 3618 kg luego, no es necesario modificar el refuerzo 

transversal de las nervaduras que se había calculado 
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REFUERZO TRANSVERSAL (ESTRIBOS 'i GRAPAS) EN LAS NERVADURAS DE LOS CLAROS 

DE 7 METROS 

~===-======~==~====+=-~+.~==~-~==~-~==~==~-~·~~~ 
, "----, .---, 1 

~-: 1-, 1 ---- ~ 
1"1 1"1 1 ~ r-
1-1 '-1 1 - -+-
J_L ____ J_L_J == --
:~----,-r---l-:::::::::. =E 
:·: 1-1 1:::: --
1 1 11 1- ~...,¡._ 
11 11 '~ ~ 
J L ___ _J L----l~ 

-r----,_r----,_. 
-1 1¡ 1 1 
-1 1¡ 11 
::::1 1 1 1 1 __ L ___ j L ___ _J 1 

o-" .. 
~ 

_lJ 

1 .----~ r----, .----, 
1

1 1 1 1 1 ,--¡-
1 1 ::r:: 1 1 1 1 1 1 1 

1 1 1 1 1 1 1 ' 
J L ___ ...J L ___ _¡ L ___ J :::1:: 
] ;---: ¡---¡ ~-;-4-1 _¡:: 
1 1 1 1 1 1 +- 1 
11 ¡1 1 1 1+' 1 L ____ , L ____ J L ____ J 

, r----1 r----, r---..., -
; : 11 1 1 1 ' 

11 11 1 1 'l 1 1 1 1 1 1 1 J L ___ _J L ___ j L ___ _J 

'¡----¡ r---, r---, ......__ r---, r---..., r----,, 
1¡ 11 1 1 '+1 1 1 11 11 
11 11 1 1 l=rl 1 1 11 11 
1 1 11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 
1 L ____ J L ___ _J L ___ _l L ___ J L ___ j L ___ _j l 

, ..-----, r----, r-----, . r----, r----¡ r----, r 
1 

1 
,, 1 1 1 ::r 1 1 1 1 1 1 1 

J L ____ j L ____ j L-~~J + L4~_J L ___ J L ___ j ¡ 
1 ¡---l r---,::::;:: --i-,_..___ :::r---l r---, 
11 ¡1 1~ ~1 11 ·11 
11 11 ,_ _, 11 11 

11 11 1~ ,- -1 11 ''1 J"L ___ J_L ___ J~ < -L ___ J_L ____ J-¡ 
- - - - - ... '!:! 

;·;----,-r-l -::: 'J. + t' ::::= r-,-.-----,-r J~ 
1"1 1"1 1 - =;:: ~ 1 ,- 1 ¡-1 
1-1' 1-1 1 ~ T - 1 ¡-1 H 
1 1 1 1 1 ~ ---- 1 1.1 1_1 

f.i"L ___ _j_L_J 1 L-..l L--_-_..J_.+,.;.,A 1' i' 

1--- --------f--t-1----------- ~ 

1 

r---l 
1 1 
1 1 
L_ ___ j 
r---, 
1 .3 1 
1 v ' 
1 1 L ___ j 

r----, 
1 1 
1 1 
1 1 L ___ J 

r----, r----, r 
1 1 1 1 1 
1 1 1 1 1 
1 11 11 L ___ _j L ____ J i 
r-----, .-----l ~ 
1 1 1 1 l 
1 1 1 1 1 
1 1 1 1 1 
L ___ J L ___ J 1 

r---, 
1 1 
1 1 
1 1 L ___ ..J 

r----,, 
1 1 1 

1 1 1 

1 1 : 
L ____ JL 

-t 

Dimensiones, en cm 
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EJEMPL. 15 
h 31. 37. __ _ 

r "~ o ,-o -u; ~ 
1 

' 

1 

l 

1 

1 

1 

1 
1 
' 

bid h • 
!-

--~~=86. ____ _J 
SecciÓn 1-1 

(Juegos de cuatro estribos N°2) 

1---,-

1-- ~ P-,-c 07} .....-
\. 

1 
1 

1 

o b i_, 1 
= _Q 

-

SecciÓn 2-2 
(Juegos de dos estribos N°2) 

-
1-- p p; e e: .....-

1 
1 1 

1 

40 

r 

40 

I// ' "-..\ :J=V- _l 

40 

50 
Dimensiones, en cm 

SecciÓn 3-3 
(Juegos de das estribos N°2) 



COMENTARIOS 

1. En el ejemplo se ilus~ra el dimensionamiento en una dirección de la 

losa del nivel 2 de un edificio de cuatro nivele~ formado por losos 

planas aligeradas y cclumnas. El edificio está dcst1nado a of:~¡

nas (grupo 8) y se encuentra situado en la zona III. En un caso 

real habrÍa que dimens1onar también en la dirección perpendÁcul3r. 

La dirección que se estud~a en el ejemplo es la que tiene claro~ de 

7 metros. De acuerdo con el inciso 6.2 de las Normus, Sl! apl1có ~::=:!. 

2. Para estimar el pera!te debe aplicarse el 1nci;;o 6.11 d~ la~ Normas, 

así como el art 209 del Re~lamento, procediendo por tanteos. En el 

ejemplo r1qiÓ el peralte de losa necesario para limitar la~ defor

maciones laterales de entrepiso a 0.006 (art 209). 

3. La r<>v>sión se efectúa de acuerdo .con 6.10 y 2.1.5 h. Por brevedad, 

se ha omitido la revisión en cuanto a fuerza cortante como vic;:Ja ancha; 

esta condición no suele rcqir, pero ~í hay que revisarla en un d1sr-

ñC'> :-eul. 

4. Estas acciones intcrna5 provienen del anili5i~ dr la e~tructura y 

corresponden a un marco interior corto. La~ riqidece~ y la~ c3rgas 

de los marcos equivalentes se determinaron idPalizando la estructu

ra en marcos ortoc;¡onales, de acuerdo con los incisos 6. 3 y 6. 4 de 

las Normas. El anál1si~ se realizÓ despreciando las dimensiones 

transversales de los elementos, por lo oue los momentos y fuerzas 

que se muestran actúan en los ejes de la cr.truc.luJ.·l'.· Las fuerzas 

cortantes bajo car~a" muerta~ y vivas (38.69t y 36.45t para la co

lumna 2B, y 18.2Bt y 17.9t para la 2Al son los promedios de las 

obtenidas en los dos marcos orto9onales de los cuales forman parte 

las columnas 2B y 2A. 

5. Al valuar V se despreció la carga que actúa en el área limitada 
u 

por la sección crítica. Al 

dad mínima de las fuerzas de 

valuar M se despreció la excentrici
u 

compresión de las =alumnas. 
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6. La fuerza cortante debida a cargas muerta y viva instantánea dismi

nuye en menor proporción que lo que disminuyen los momentos, con 

relación a la condición de cargas muerta y viva máxima,a causa del 

peso de la fachada el cual es independiente de la carga viva, mien

tras que los momentos sí dependen de ella .. 

7. Es la ec. 2.26 en la cual se ha sustituido c
1 

+ d por c 1 + d/2. 

6. Véanse los comentarios a la sección 6.5 de las Normas, en ?Articular 

los relativos a la fig 6.9. 

9. 2 El área de 16.30 cm corresponde al momento negativo total exterior 

por CM + CV ~ ; según 6.6I debe colocarse toda ella en un ancho max 
. 3 ~ 2 d ~ l 60 1gual a c 2 + h. El area 9.049 cm correspon e, segun 6.9, a .,. 

por ciento· del momer.to positivo total por CM + CV ~ ; el área 
2 . max 

15.22 cm corresponde al 75 por ciento del momento negativo total 

interior por CM + CV • • Los valores anteriores están calculados en max 
el apartado "Cálculos para dimensionamiento por flexión" de este ; .. 

ejemplo. 

10. Son las áreas correspondientes a los momentos que, según la sección 

6.9 de las Normas, actúan en las franjas centrales. 

11. 2 En cuanto al valor 16.3 cm , veáse el comentario 9. El área 4.11 
2 

cm es la que queda incluida en el ancho c
2 

+ Jh = 170 cm, supo-

niendo que el refuerzo de la franja de columna se reparte en pro

porción al ancho de las nervaduras, es decir, 4.11 • 9.04 x 50/ 

(50 + 2x30). El ancho c
2 

+ 3h sólo incluye a la nervadura del eje, 

cuyo ancho es de ~o cm: la franja de columna incluye la nervadura 

del eje y las 
2 

dos adyacentes de 30 cm de ancho. El refuerzo de 

4.11 Cl!l queda alojado, por tanto, en 

El área 7.61 cm? es la mitad 

la nervadura del eje de co-

lumnas. 

franja de 

de 6.6I. 

del área necesaria en lá 

columna (15.22 cm
2
), a fin de cumplir con el requisito 
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12. Las áreas de ref~erzo del renglón 4 son las que debe llevar la 

franja de columna fuera del ancho c 2 + 3h. 

.l 3..;.;3/ 

13. Las áreas de refuerzo de los renglones 5 y 6 se calcularon con los 

mo~entos que son la diferencia entre los que se tienen baje CM + 

CV. •S y los correspondientes a CM + CV ~ . Este refuerzo debe 
~r.st max 

::olocar::.e e!1 un ar:.cho :gual a c
2 

+ 3h, según 6.6-II. 

1 ~. Las 5.reas de los ::eng!ones 7 y 8 son las totales que d,eben quedar en 

el dncho e~ + Jh; se obtienen sumando las del ren~lón 3 a las de los 

!·cnc;:lcnes 5 ó ó, según corr-espondan a momento negativo o posit:ivo. 

15. Se propone una distribución de casetones de 60 x 60 cm, la c~al debe 

cumplir con los requisitos de la sección 6.1 de las Normas, :=r. cuanto 

a ar.r.hos de nervaduras, dimensiones de zonas macizas, P.tc. 

16. Sl mín.:.::lD valor que puede ~Cquirir el brazo. interno (d-O.Sa) ss el 

que corresponde a la máxima área de acero, pues por equilib=io de 

fuerzas con la ~xima ~uerza de tensión se tiene la máx~rna profun

didad del bloque de co~Frcsión (a). Al calcular en el resto del 

-.:olcr.'lento las .:ir ea~ de acere con el brazo mínimo, se ob1:".icnen '.'a lo-

res .:1lgo mayores que !.os que resultarían si se calcularan en cada 

sección. Se procede así por la ventaja que significa en el cálculo del 

=e!uerzo y en el cort~ de barr~s que el área de acero sea ?ropor-

c~onal al momento resistente. 

,, . El rcfuer=o mostrado en la figura se obtiene con las áreas de ~os 

:onglones i y 8 de la tabla de áreas teóricas. Los cortes de ba-

::as tambi~n deben basarse en los mencionados renglones 7 y 8 apli

cando los requisitos de anclaje de 3.1; para este fin se puede su

poner que las áreas de acero necesarias son proporcionales a la en

·.rolvente de M . Las áreas suministradas por las barras indicadas 
u 

:arJ ~o~cntos ne?ati~~s son algo menores que las teór~cas, porque 

3C J?li=ó c~er~~ ~edistr~=~c:5n de momentos suministrando ün ~e-

:·:c:-::.o ~os.:.:..:.vo .:.iq~:":L"':':~!"'.t.c :"'layo:- que el necesario (inciso 1 .3. i 
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de las Normas) . Se recurrió a la redistribución a fin de desconges

tionar la zona de refuerzo negativo. De las ocho barras # B para 

momento negativo exterior, en la nervadura del eje de columnas sólo 

van seis de ellas; las dos barras restantes se alojaron en la zona 

maciza dentro del ancho c 2 + 3h. Las seis barras de la nervadura 

del eje se anclan en el 

disposición anterior se 

losa-columna. 

núcleo dwla columna con ganchos a 90°. La 
1 

ilustra en :as figuras de la unión exterior 

La aquí descrita es una posible distribución del refuerzo; podría 

haberse optado por otra y por otros diámetros de barras. Al definir 

la disposición del refuerzo, debe tenerse presente la sencillez y la 

facilidad en la construcción. Se recomienda usar pocos diámetros 

distintos de barras y evitar congestionamiento del refuerzo; también 

se recomienda que en una misma sección ni el refuerzo positivo ni el 

negativo conste de barras de diámetros 

18. En la figura se muestra el refuerzo de 

centes a la del eje de columnas. Este 

muy distintos. 

una de las nervaduras adya-; 
'· 

refuerzo se obtiene del ren; ... 
glón 4 de la tabla de áreas teóricas, teniendo en cuenta que son dos 

las nervaduras adyacentes al eje. Las áreas del renglón 4 repre

sentan el refuer:o que debe colocarse en la franja de columna fuera 

del ancho c
2 

+ Jh. Se optó por usar J barras i 4 en cada lecho en 

lugar de 2 ~ 5 para cumplir con el requisito de 2.1.5 h, en el sen

tido de que la separación transversal entre ramas verticales de los 

estribos no debe exceder de 20 cm. 

19. El refuerzo de las nervaduras de franj~ central se obtiene del ren

glón 2 de la tabla de áreas teórica~, tomando en cuenta que son tres 

nervaduras. 

20. En la revisión por fuerza cortante como viga ancha, bajo cargas 

muerta y viva máxima se s~gue el criterio establecido en el párrafo 

I de la sección 2.1.5 h) de las Normas; bajo cargas muerta, viva 

instantánea y sismo, se aplica el criterio de resistir en un ancho 
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igual a c
2 

+ 3h la fuerza cortante causada por el sismo, en acuerdo 

con la forma de proceder al diseñar por flexión. Las distintas ner

vaduras se revisan por separado, empezando por la situada en el eje 

de columnas. 

21. Al revisar la tensión diaqonal alrededor de la columna 2A se obtu

vieron estribos de ocho ramas a cada 12 cm que abarcan aproximadame~ 

te un ancho de 80 cm de la· zona maciza. En la revisión como viga 

ancha conservadoramente sólo se consideraron seis ramas de dichos 

estribos, que son las que quedan incluidas en el ancho de la nerva

dura (50 cm). La cantidad x es la distancia desde el paño de la co

lumna. 

22. La fuerza 0.75 v es la que le corresponde a la franja de columna. 
u 

El ancho de la nervadura del eje es de 50 cm, y la suma de los an-

chos de las nervaduras que quedan en la franja de columnas es 50+2x30 

~ 110 cm. (V es la fuerza cortante de diseño que actúa en todo el 
u 

ancho) . 

23. En el paño del apoyo izquierdo, V vale 0.3409 x 23.02 = 7.848t. 
un 

24. La cantidad V es la resistencia suministrada por los estribos que 
S 

25. 

resultaron al revisar la tensión diagonal alrededor de las columnas. 

La cantidad V es la fuerza cortante de diseño que actúa en la ner
un 

vadura, y que en el extremo izquierdo vale: 0.2045x23.02 = 4.708t. 

A fin de ir de acuerdo con el criterio de resistir el efecto del 

sismo en el ancho c
2 

+ 3h, se supondrá que toda la fuerza cortante 

causada por el sismo actúa en dicho ancho. En el ejemplo, resulta 

que en c
2 

+ Jh sólo queda la nervadura del eje por lo que la tata-

lidad de la fuerza cortante de sismo se asiqnará a esa nervadura. 

~6. El diagrama de fuerza cortante sobre la nervadura del eje bajo car

gas muerta y viva instantánea se obtiene del de fuerza cortante en 

todo el ancho, tomando, por una parte, el 75 por ciento, que es lo 

que actúa en la franja de columna y, por otra, haciendo que la fue~ 

~a que actúa en la nervadura sea proporcional a su ancho. Al dia-
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grama así obtenido se suma el efecto total del sismo. En esta forma, 

la fuerza cortante en el extremo izquierdo (14.86t) se obtiene como sigue: 

14.86 50 
= o.7s x 15.41 -::5-:--==- + 9.61 o + 60 

27. En el ejemplo sólo se revisó la condición CM + CV. + sismo, porque es 
J.nst 

la que rigió por amplio margen al; revisar la tensión diagonal alrededor de 

la columna. En casos en que ese margen sea pequeño y haya duda sobre cual 

condición rige, habrá que revisar también bajo CM + CV - • 
max 

28. La expresión para V. supone variación lineal de las fuerzas cortantes en 
1 

las nervaduras; su deducción puede consultarse en la ref 6.1 de los Coroen-

tarios a las Norrr~s. La fuerza cortante (V -Aw ) actuando en el centroide 
u u 

de la sección crítica causa una distribución uniforme de esfuerzos cortan-

tes en dicha sección.·' El momento M + Aw (e-fl -v e es el que actúa de 
u u u 

cuando la fuerza (V - Aw ) pasa por el· 
u u 

la losa sobre la sección crítica 

centroide de esa-sección; se supuso que sólo una fracción de este momento· 

es la que causa fuerzas cortantes en las nervaduras, y que esta fracción es 

igual al valor de a usado en la revisión por cortante alrededor de la co

lumna. 

En la figura siguiente se presenta el equilibrio de la porción de estruc

tura comprendida entre la sección crítica de la losa y los puntos de infle 

xión de las columnas, así como la obtención del momento que interviene en 

la fórmula de v .. 
1 

F 

-......-

1 Aw l 
1 

H ot 
1 

1 
. f r- ' e 

....1........ 1 

F 

! V-Aw 

'\ 1 

\_ 
Centroide de lo 
sección critico 
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m~ FH - Awf- (V-Aw)e 

m = M + Aw (e-f) - ve 

(M = Fl!) 
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TORSION 

7.1 INTRODOCCION 
' . 

En las construcciones monolitié:as de' concreto, la torsión ocurre 
principalmente cuando la carga actúa ·a cierta distancia del eje: 
longitudinal del elemento estructural •. Una viga en. el extremo de un 
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo· 
lado, una marquesina, o una cubierta .para parada de autobuses que 
se proyecta de una viga monolitica apoyada en· columnas, vigas 
periféricas que circundan la abertura en un piso,. o una escalera 
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a 
momentos de torsión. Ocasionalmente, ·estos momentos provocan 
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse 
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad 
admisibles, a menos que se dote de un refuerzo especial para 
torsión. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en 
la falla de una viga sujeta a torsión. Muestran· el plano curvilineo 
de torsión provocado por los momentos torsionantes impuestos. En 
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es·tan 
severa la magnitud del daño debida a la torsión como se aprecia en 
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribución de esfuerzos en 
la estructura. Sin embargo, deberá siempre evitarse la pérdida de 
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un diseño 
apropiado del refuerzo necesario para torsión. · • 

La introducción al tema de la distribución de los esfuerzos de 
torsión debe iniciarse con el comportamiento elástico básico de las 
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares. 
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsión· son 
componentes de rectángulos. Estas son normalmente, secciones ·con 
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones 
circulares rara vez se consideran en la_ construcción normal· de 
concreto, un comentario breve respecto . de estas secciones 
circulares constituye una buena introducción al comportamiento 
torsional de 'otros tipos de secciones. ··: ~ 

En las secciones circulares, al nivel elástico, el esfuerzo 
cortante es igual a la deformación unitaria de cortante 
multiplicada por el módulo de cortante. Iqual ~ue en el caso de· la 
flexión, el esfuerzo es proporcional a su dis~an~ia al eje neutro 
(esto es: el centro de la sección circular) y PS máximo en las 
fibras extremas. Si r es el radio del element ·., J =., r 4¡2¡:- .su 
momento polar de inercia, y 'klit el esfuerzo cor~ante elá.stico 
debido a un momento de torsión elastico Te, 

(a) 

¡. 

.. , 

.'.•·. <! 



cuando tiene lugar la deformación en la barra circular, se 
supone que el eje del cilindro circular permanece recto. 
Todos los radios de una sección transversal también permanecen 
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo &nqulo respecto al 
eje. cuando el elemento_ circular empieza a tener un comportamiento 
plástico, el esfuerzo en el anillo plástico exterior !;e conserva_ 
constante, en tanto que el esfuerzo en el núcleo interior permanece··. 
elástico, como se muestra en la Fig-.- 7.1.-·cuando toda la sección. 
transversal se plastifica, b = O y _el esfuerzo cortante 

'' 
., . (b) 

donde vtf es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de 
torsión T , donde el indice f denota falla. · 

En 11is secciones rectangulares, -el problema de la torsión es 
considerablemente más complicado. Las secciones planas originales 
experimentan un alabeo debido al momento torsionante aplicado. Este 
momento produce ~sfuerzos cortantes axiales asi . como 
circunferenciales, con· valor cero en las esquinas de la sección y 
el centroide del rectángulo, y valores máximos en la periferia al 
centro de los lados, como se aprecia en la· Fig •. 7. 2. El esfuerzo 
cortante torsional máximo ocurrirá en los puntos medios A y B de la 
mayor dimensión de la sección ·transversal. Estas ·complicaciones, 
además del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son 
ni homogéneas ni isótropas, hacen dificil desarrollar formulaciones 
matemáticas exactas basadas en modelos fisicos tales como las. 
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares. . 

Por más de 60 años, el análisis torsional ·de los ele~entos de 
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clásica de la 
elasticidad desarrollada a' través de formulaciones matemáticas 
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana ··cst. 
Venant), o . (2) la teoria de la plasticidad representada por.' la 
analogia con el montón de arena (Nadai). Ambas teorias fueron 
esencialmente aplicadas al estado de torsión pura. Pero se 
descubrió experimentalmente que la teoria plástica . no. _es 
enteramente s~~isfactoria para la predicción precisa del estado'de 
esfuerzos del concreto en torsión pura. Se encontró que ·'el 
comportamiento ~el concreto se representa mejor mediante el.enfoque 
plástico. Con.;ecuentemente, casi todos los desarrollos de ·.la 
torsión aplicados al concreto '1 -el concreto . reforzado han ·tenido 
lugar en esta última dirección. -· 

-= ;.;._,:._¿_'.:,,: 
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7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE 

7.2.1 Torsión en los Materiales Elásticos 

En 1853 .st. Venant presentó su solución al problema torsional 
elástico con alabeo debido a la torsión pura que se desarrolla en 
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostró ·'el · ·-· · 
significado fisico de las formulaciones matemáticas mediante su 
modelo de la analogia con la membrana. El modelo establece 
relaciones particulares entre la superficie deformada de la 
membrana cargada y la distribución de los esfuerzos torsionantes·en 
una barra sujeta a momentos de torsión. La Fig. 7. 3 muestra el 
comportamiento de la analogia con la membrana para formas 
rectangulares y en L. 

Para pequeñas deformaciones, puede demostrarse que la ecuación 
diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene ·1a 
misma forma que .. la ecuación que determina la distribución de 
esfuerzos en la sección transversal de la barra sujeta a esfuerzos 
de torsión. En forma . similar, se puede demostrar que (l) la· 
tangente a la linea de _contorno en un punto cualquiera de la 
membrana deformada proporciona la dirección del esfuerzo cortante· 
en la correspqndiente sección transversal de la membrana real 
sujeta a torsión; {2) la pendiente máxima de la membrana.: en 
cualquier punto es proporcional a la-magnitud del esfuerzo cortante 
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de ·"· 
torsión al que está sujeto el miembro real es 'proporcional al doble ' 
del volumen bajo la me~rana deformada. · 

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b que el esfuerzo cortante 
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre 1las · 
lineas de contorno .. Mientras más próximas entre s1 se encuentren 
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusión antes 
expresada que el esfuerzo máximo de torsión ocurre al centro del 
lado mayor del rectángulo. De la analogia con la membrana, el 
esfuerzo máximo tiene que ser proporcional . a la pendiente. más 
pronunciada· de las tangentes en los puntos A y B. ·:: • 

Si ~ = desplazamiento máximo de la membrana a partir :de la 
tangente en el punto A, entonces de los principios básicos de la 
lll'·::ánica de la teoria de St. Venant, ... ~"' 

donde G 
vt (max) 

(7. la) 
. : ~ 

1 • , ~~ ~ ' 

es el modulo de cortante.-- y_ 8 es el ~ ngulo de torsio.n. Pero 
es proporcional a la pendiente de la tangente; por ta~to: 

•.• _:..:.::':'.:.:¿
. (7 .lb) .... ·- .... ~ 

·' "- .: ¡. -::: .• : 

., .. · ,. 
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donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante 
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o 

Te<{ 2(2/~óbh) =k2 óbh 
o 

De las Ecs. 7.1b·y 7.1c, 

T ..... 
· eb 

~ -----· 
J .. 

l 

·- ·. - . 

. ' 

_(7.1d) 

El denominador k.b3h en la Ec. · 7·.1d representa el momento polar de 
inercia J de la secciÓn. La comparación de la Ec •. 7 .ld con la Ec. 
(a) para la sección circular muestra la similitud de las dos 
expresiones, excepto que el factor k de la ecuaciÓn para la secciin 
rectangular toma en cuenta las deformaciones unit~rias debidas al 
alabeo. La ecuación 7.1d puede simplificarse m s au.n para quedar: 

vt(max) = (7. 2) 

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en_ los 
planos dentro de la sección, tal como un rectángulo concéntrico de 
dimensiones x y y, donde x es el lado más corto, de tal manera que: 

Te 

kx2y 
vt(max) = ( 7 .3)' •..• .. -~ ' : 

. ' 

Al usar el en~oque de la analogia con la membrana, es iiiÍportante 
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un· punto a 
otro a lo l-argo del mismo eje como ABen la Fig. 7.3, a causad~ la 
pendiente cambiante de la membrana análoga, tornando largos los 
cálculos para el esfuerzo cortante torsional. 

7.2.2 Torsión en los Materiales Plásticos 
.. ,· 

--

Como se ha indicado antes, la analogia plástica del =ontón de ~rena 
proporciona una mejor representación del comportamiento··· dé los 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas· a'"'··tórsi6n 
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del·-. . 
volumen bajo el montón y el esfuerzo cortante torsional máximo es, :_-j 
proporcional a la pendiente del montón de arena. La figura 7.4 es ·~.o-: 
una ilustración bi y tridimensional del montón de arena. El momento · ··;•· 
torsionante TP en la Fig. 7. 4d es proporcional al doble del volumen .. ·. ·. 
del montón rectangular que se muestra en las partes (b) y (e). · · 
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montón( 
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es \ 

.-. '·. ·:·.~ 

-· -
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constante en el enfoque de la .analogia con el mor:t6~ de a=en:~., .:.;·. 
tanto que es continuamente variable en el. de la· analogia con la· 
membrana. Esta caracteristica del montón de arena simplifica la!;. -
soluciones considerablemente. 

-. ~ 

<\ •• 

7.2.3. La Analogía del Montón de Arená A~licada a las Vigas 
en L 

1 ' 

La mayor1a de los elementos de concreto sujetos a torsión son 
secciones con patines, mAs comdnmente las vigas en L que comprenden 
las vigas externas de un piso estructural. Se elige la viga en L de 
la Fig. 7. 5 para aplicar el enfoque del montón de arena plAsticc 
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzu.o 
cortantes a los que estA·sujeta. 

El montón de arena se reparte_en tres volúmenes: 

= La· pirAmide que rep~ese2ta ~n~ forma cuadrada de 
sección transversal = y1b W/3 _ ··· 

= La porción en pabellón del alma que representa 
una forma rectangular de la sección transversal 
= y1bw(h- bwl/2 

v3 = El pabellón que representa el patin de la viga, 
transfiriendo la parte PDI a NQM = y2hf(b-bwl/2 

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen 
montones arena; por consiguiente: 

1 
• < •• . ~- .• 

-:,o 
.<· 

. 1· --

de "ios· 

También, el esfuerzo cortante torsional· es proporcional 
•' ........... _! 

á' la 
pendiente de los montones de arena; por lo tanto: ., 

vtbw - ... -. ...... . . .. -- _, 
yl = 

2 
-' (7. Sa) - ~- ::;¡-¡6? 

":!,.• "5b 
~ - ~- . ~ ~-· _-_. ·:~;..~:::;.-:!. 

vthf .. "'~.J.( e.~ 

y2 = (7. Sb) 
2 

Substituyendo y1 y y2 de las Ecs.·· 7.5a y 
obtiene: 

7.5b,·-en la Ec. 7.4·;r~se 

.: ., .. : -~~ ·;~ :·;·_; ~:;;;.~ -~ ~~~~::~i 

vt(max) = 
Tp 

---------------------------------
(b2w/6) (Jh - bwl +(h2f/2) (b - bwl 

J :· -~; ·· . .:. ··· ::r.::,·:rá·s:'é 
(7. 6) 

;:li' ., 

.1 •• 

.... • -r•, .. ·o 



si tanto fl numerador como el ~en.ominacior. cie .la· Ec•.-...::7. 6_. se ciivicien 
por (bwhl' Y. se arreglan los. term1nos, se obtlen~_:, .:;;,.... , ,:, .'. · .. : .· 

. Tph(bwhJ 2 . ~ :· .. --;· .·:::·:.. • - .::.·.::·::>_ 
vt(max) "' ------------------------------------- (7. 7a) · · · ·· · ·'· · 

[l/6(3 -bw/h)] + ~(hf/bw)2(b/h -bw/h) 

si se supone que Ct es el denominador en la Ec. 
JE"' Ct(bwh) 2 , la Ec. 7.7a se convierte en 

Tph 
= ----vt(max) ,,, 

... :: ; :. -- ·r :~ :··. 

7.7a_y 

(7. 7b) 

donde JE es el momento poiar de inercia eqUivalente y. una funci6n '::_ 
de la forma de la sección transversal cie la viga. N6tese que la Ec •. 
7. 7b es similar en forma ·a la ·Ec. ·"7 .lci de la analog1a con la· 
membrana, .excepto por los valores diferentes de los denominadores J 
y JE. La ecuación puede de esa forma aplicarse a secciones 
rectangulares haciendo que hf "' O. . .: . 

También debe reconocerse que el concreto no es un material 
perfectamente plástico; por consiguiente, ·la resistencia real a la 
torsión de la sección de concreto simple tiene un valor que ·yace 
entre los valores de las analog1as con la membrana y la del montón 
de arena. 

La ecuación 7.7b puede establecerse de nuevo designancio T a 

Te como la resistencia nominal a la torsi6n del concreto simplR y 
vt(max) "' vtc• empleando la terminolog1a del ACI, cie tal manera que 

2 .. .-·· ... :. '; 
--~ 

Te "' k2b hvtc (7. Ba) .... -;:· :.-

Te "' k2.x2yvtc ·.p.Bb) 

donde x es la menor dimensión de la secci6n rectangular. 
El extenso trabajo de Hsu y confirmado por otros, • ha 

establecido que k 2 se puede tomar igual a 1/3. Este valor.· se~ 
originó en la investigación de la teoria de la flexión oblicua de1.: 
concre~o simple. También se estableci6 que 1. 59 .ff7 e se pÜede .. ' 
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsi6n pura· 
de un miembro sin refuer:z:o a la torsión. Utilizando un factor de 
reducción de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, vtc 
"'0.6~c' e introduciendo k2 ~ ~/3 en la Ec. 7.8, Tesulta 

Te"' 0.21v~ x2y (7.9) 

·• 

donde x es el lado más corto de la sección rectangular. El alto 
factor de reducción ~e 2. S tiene por objeto· compensar .alqün. ~~ec;_~o., . <---·~ 
de los. momentos .flexJ.onantes que pudiese estar presente. '"·::r•:{:ti.f-D···.,.-.,.,,,$;~ 

SJ. la seccJ.ón transversal es en T o en L, el área se puede 
descomponer en rectángulos, como en la Fig.7.6, tal que 

T "'0.21Jfl:"'x2y"_.:_ _______________ (7.9b) ._:._ ·:'' 
e .. ~ · . . _ .·. : .. : ~ :1 \.v ~ .:: . . · _._l.:~t~:} ¡tif . 

_ 
1 

Y· .-t -~~:-,> 

.. :-:~:>tf:H. '. r. t·. ·:,"~' 6 . ·: - _,_;: ... 
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7.3 TORSION EN LOS'LOS"ELEMENTOS DE .CONCRETO REFORZADO 
.. ::'!2~~: . , . - ·- . .• 

En las estructuras de concre~o-rara vez ocurre la torsión sin estar 
acompañada por la flexión Y. :ef ·cortante~: Los· pArrafos. precedentes 
deberán proporcionar un antecedente ""s:uficiente de la e con-:ril:luciór: 
del concreto · simple en la sección,~_-'én lo ·que - concier::e . ."a .. que· 
resistan parte de los esfuerzos combinados···· que resul ta!"l de;, _las 
fuerzas; de torsión, axiales, de cortante, o . de flexión. ·.La 
capacidad del concreto simple para resistir la torsión cuando estA 
combinada con otras cargas podria," ·en muchos· casos,-- ser menor a 
cuando resiste sólo, los. mismos momentos:;factorizados ·de torsiór: 
externa . - · - . · · · · - ... , - · · ·-'- ~ ~ '· .- .. 

La inclusión· de. reflierzo .long·i-tudinal" ·y -transversal··.para 
resistir parte de los momentos · torsionantes~'. introduce. un .. nueve 
elemento en el conjunto· .de: ~ue:r::_:zas .Y momentos que .actúan en :·.la 
sección. Si · . . , ~:· ~.,~ ·. · . · :;_::,· ........ ·. •·. · 

. ;.: - :;' . .l• 

= la 
de 

resistencia torsional nominalto"tal requerida 
la secci6n incluyendo el refuerzo 

= la resistencia 
simple 

. ' 

torsional nominal del concreto 
. . ~. .. 

. .., 
. ' 

T = la resistencia torsional del refuerzo 
S 

Entonces - -·· (f~ 
•• l)' 

(7 .lOa)·.- .. ; 
o 

:r(7 .lOl:l) .. ··< ... - .. 
- - .. 

Con objeto de estudiar la contribución de. las vár~illas 
longitudinales de acero de tal manera que Ts pueda eval'.larse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en . ·las 
secciones transversales alabeadas del elemento estructural. en e: 
estado limite de falla. Básicamente, en' la actualidad hay dr."i 
caminos aceptables: .. ~- ..... ,., ~ 

l. La teoria 
la deformación 
torsión. 

. ::..:.;' 
de la flexión oblicua, que se basa en el-enfoque e~ 
plana para las sacciones planas. sujetils a flex_ión y 

-....;:; ..... -__ :_ : • ::!'!:: .. 
. . . :· -
--. :•:;1·-.. - ~- .·· !.!n.~. 

2. La teoria de la analogia .. con. la armadura ·y_.,su· extensión: come 
teoria del campo 'de la compresión .. se aplica a·'los--estribos: para 
torsión, uria analogia con la armadura modificada -éomparable:•a la 
utilizada en el diseño de los estribos _para. corta,nte.· ··. ··: ·:,;)]::_ 

~~~=~~ ;;~·~=~~~~:~ 
- ,fii r~:;:~-: .=:~ ~ 4 .

1 
~ -~~~ :=:~n~c~ :7 · 

1 . • • ~\ 

7 g 

..• 

( .. 
" 

.. 

•'! 
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7.3.1 La Teoria de la Flexión O~licua 

Esta teoria co-nsidera ~¡.;:. ciétalle· ~el ·.desempeño. de cie!ormaciór: 
interno de la serie de superficies transversalmente ala~e~das· a le 
largo de .la viga. Inicialmente. pr_opuesta. por .Lessig, .· !la . tenidc 
contribuciones subse·cuentes· de Collins ;< Hsu, :.Zia, Gesund,. ~attoclt, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este cam;o. T.T:c. 
Hsu hizo una contribución expe:fimental importante ... para ·.e: 
desarrollo de la teoria de la flexión oblicua tal como· se encuentr~ 
en la actualidad. · . ·''"-·· :. .-- ::·... · . · "·• ·-·-
En su reciente libro (Ref. 7. 12) ·;, Hsu detalla: el . desarrollo de · l~ 
teoria de la torsión aplicada a·· las estructuras de. ·cc;mcreto y de 
cómo la teoria de la flexión oblicua formó· las ~ases de las 
actuales disposiciones para la torsión del reglamente · ACI. L~ 
complejidad del problemá torsional puede permitir_.en este libro'de 
texto, tan sólo el siguiente breve comentario. 

La superficie de falla de· la sección transversal.nor:al de un~ 
viga sujeta al momento flexionante M,,, permanece plana cespués de 
flexionarse, como se muestra en la ~ig. 7.7a. Si el·::Jmento ·de 
torsión Tu se aplica· también, ·excediendo_. la capacidad de la 
secc~on, se desarrollan grietas ·en los tres lados de :a secció:: 
transversal de la viga y esfuerzos de compresión en porciones de: 
cuarto lado a lo largo de la viga .. Al continuar la carga torsiona: 
al estado limite en la falla, resulta una superficie c!:llicua de 
falla, debida a la combinación de los momentos; el torsio~ante Tu ~ 
el flexionante Mu· El eje neutro de la superficie oblicua y el áre~ 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona de comp:::-esión, n:: 
continuarán rectos, sino que subtienden un ángulo 8 varia;le con e: 
plano original de la sección transversal. . _ . 

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudina:es ni'los 
estribos cerrados dan una contribución apreciable a la rigidez 
torsionante de la sección. En la etapa de carga pos-::.erior a: 
agrietamiento se reduce la rigidez de la sección, pero se 
incrementa considerablemente su ·resistencia a la. torsión, 
dependiendo de la cantidad y la distribución, tanto de las vari¡las 
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse .. que 
sólo puede lograrse una poca resistencia torsional adic;.onal ·a la· 
capacidad del concreto sim~le en la viga, a menos que s~:~plee~ 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales:·~ ·' 

La teoria de la flexión oblicua idealiza la zona de compresió~ 
considerándola de un peralte uniforme. Supone c;¡ue las grietas e.."l 
las restantes tres caras de la ~ección transversal están· separadas 
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras; ~oportand~ 
las fuerzas de tensión en las grietas y las varillas longitudinales ., 
resistiendo el_ cortante a través de acci6n de espiga con e:·-··. 
concreto. La F~g. 7 .Ba muestras las fuerzas que actúan ·e~ el· plano .. ,-. 
flexionado oblicuamente. El poligono de la,;.t-Fig.· ·7 .. a·b:;)sa la. 
resistencia al cortante ~e del co~creto, · la~ fuerza_ '!'i..I.·d~ ·las· ... 
varillas de acero longl.tud~nales act~vas en la zona de· compresi6n; 
y el bloque de la fuerza normal de compresi6n c

0
• , 

El momento torsionante T0 de la fuerza cortante res!.stente F _,¡¡r 
generada por el área sombreada del bloque de compresi6n en la Fic;7 _ _{) 
7.Ba, es por lo tanto: 



...:,-

. . .. ··. _:" :: 
X su brazo r~-specto _a las 

cos 45° '• .... 
··.!"'.'·:.- · . 

.. .. 
·-1'· ::..-.~- ... .:. 

o 
e 

Te= ./2 Fc(o.ax).. {7.ilai·_-
1;. ·~. r ' '• ... :, .!,_1 

en que x es el lado más corto de· la vig~ ~: ':P~ebas extensas · {Refs·. 
7.9 y 7.12) para evaluar Fe en términos del esfuerzo interno en el 
concreto, k:¡, f • c., y las constantes . torsionales geométricas_ de la 
sección, k

2
x2y, .llevaron a la expres~6n- ·. ,.,.-, ._ _--;- _._ . . 

. ~ . . ~ ~..:: ~ - ·.- ... 

T = e 

-.... _,, 

. -:;-- . :- {7 .uk,)<- '· .. ..... .... 
. ''- :t::;-~~ ::-; :, 

.. _ .. -~· ·~· ~- -·,.~:.. .. ; 
Las fuerzas de espiga Fx y F ·se suponen proporcionales··a· las 

áreas de la sección transversal d~ estas varillas. Si se establece 
una relación entre la proporción· de la resistencia dada. por fas 
fuerzas de espiga Fx y-Fv y la resistencia torsional de las fuerzas 
Fe de los anillos, J.os momentos torsionantes serán las sumas . ·· 

Las dimensiones x 1 y y1 son, ·respectivamente, la menor y la mayor 
dimensión centro a centro de los estribos rectangulares cerrados; y 
las dimensiones x0 y y 0 son las correspondientes dimensiones centro 
a centro de las vari.llas longitudinales en las esquinas-.. de. los 
estribos. La· expresión resultante para la resistencia torsionill, 
Ts• _s_uministrada por los anillos y el acero longitudinal·.~n; la 
seccJ.on rectangular, es , -

T = rf
1 

~!_:!_~=!: 
~ {7 .12) --·-

- -~· 

S 

donde oc: 1 = O. 6 6 + O . 3 3y 11 x,_ ,_ de tal manera que el momento 
torsJ.onante nominal de resJ.stencJ.a, es Tn = Te + Ts• o 

+ (0.66 + 
yl 

0.33--) 
xl 

~ . .. . ..... :::-:-.-:- =~ ·: .... -:.:-; ;::.r:.I " 
·~ - ·'! 

~!:!~=L {7.13) 
S 

. ~ ~" ~r. ·i:·e 
.::·· ... ~·:: . .: .s.z •. : .. - .... ':'j. • ..~:--,.~~·;:1·'"'1 

7. 3. 2 La Teoria de la Ana logia con la ArmadUra en el :Espác:fo~ ~-.: 
••• .)o ... -: 

. Esta teor1a originalmente fue desarrollada por. Ramsch y más ~arde. 
expandJ.da por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu, 

9 
. ···• ~ ~ 

..... 

... -~ 

. -~· . 

. .. 
., .·• 

.. ···.· 
,., .. 
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Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento. posterior ·fue 
introducido por Collins y Mitchell (Ref.. 7.11) como una teorla del 
campo de compresión. La analogla con la armadura en-el-espacio es 
una extensión del modelo usado en· el ~iseño de los -estribos que 
resisten cortante, en la que las grietas de tensión diagonal, una 
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas por los·es~ribos. 
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida 
al momento de torsión, se utiliza como miembros a tensión diagonal, 
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fajas 
idealizadas de concreto a 45" entre las grietas se utilizan come 
los miembros a compresión, como se muestra enm la Fig. 7.9. 

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta 
en torsión en forma similar a un.cajón de paredes delgadas con u~ 
flujo de cortante constante en la sección-transversal de la pared, 
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones 
huecas en las paredes en vez de sólidas, demostró que se obtiene 
esencialmente el mismo momento torsionante último, siempre que las 
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusión sale a relucir a 
partir de lo"s ensayes que han mostrado que la resistencia a la 
torsión de las secciones sólidas está compuesta de la resistencia 
de la jaula de estribos cerrados, que consisten de barras 
longitudinales y estribos cerrados, y los idealizados puntales a 
compresión inclinados-de concreto en el plano de las paredes de la 
jaula. Los puntales a compresión son las fajas inclinadas ·de 
concreto entre las grietas en la Fig." 7.9. 

El reglamento CEB-FIP se basa en el modelo de la a~adurá e~ 
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga hueca se 
toma como 1/6 D0 , donde D0 es el diámetro del circulo inscrito er. 
el rectángulo que conecta las varillas longitudinales de ... las 
esquinas, o sea, D0 = x0 en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia 
del núcleo no afecta la resistencia en torsión de tales miembros, 
de ahi la aceptación del enfoque de la analogia con la armadura 
espacial basada en secciones huecas. · · · . " ~-- ::. ,, 

Si el flujo de cortante en las paredes de la sección en cajor. 
es rt, donde r es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensión 
en cada varilla longitudinal en las esquinas, la ecuación de: 
equilibrio de fuerzas seria · 

rtx0 7ty0 
4F = 2 ----- + 2 -----

tan 0 
(7 .14) 

' - ' J"'·"• ~ •• :.... ... 
Y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de ·cortante serian 

'(7.15) 

. ,·, 

'~ ;: 

"' 
Si ~, es. el área de ~a sección ~ransversal del _estribo, .¡' -f es la <:.'-, 
resl.stencl.a de fluencl.a del estrl.bo con separacl.ón a una di~tancia· ·. · 
s, entonces · 

:· ~ t .. : :.r,~. ;:: :: ~,_:· :?. "-~~. ~ 

.. .,.: :·- ~-- ~-·-
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·. 
. .: --

. . ~ ...... 
: .... ':' . .. 

. -.-

También, si A1 · es el área 
longi t1,1dinal~s en las esquinas, 

total de las cuatro varillas 
.. . :. :: ~ . · . 

.. ,'3-.\,__, ••• ~ _: -- '......... -

' -.: ~~ . ' . (7 .16i:l) 

Resolviendo las Ecs. (7 .• 14),_.(7.15), y (7.16a), se llega a 
M ' ' o o •- o 

f~..-Al~f:-y.At;::--&fy- .. 

Tn = 2x0 y 0 ~ -----------. 
2s(x0 + y 0 ) 

(7.17) 

Para el caso de volúmenes iguales de 
transversales ·(esto es: CD·· = 45~) 
resistencia Tn en la falla, seria 

acero longitudinal y estribos 
el momento torsionante de 

T = n (i .18) 

Nótese la similitud de la forma de la Ec: 7.12 desarrollada para. la 
teoria de la flexión oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada '.por 
la teoria de la analogia con la armadura espacial. ,¡ 

7.4 DESEMPEÑO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE 
TORSION, CORTANTE Y FLEXION 

7.4.1 Torsión y cortante combinados 

, . 
. ,. 
·; 

Hasta ahora, esta discusión ha presentado el mecanismo resistente 
interno y las fuerzas acompañantes, momentos y esfuerzos en el 
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural 
unidimensional está sujeto a momentos torsionantes. cuando la 
torsión externa está acompañada por cortante externo, la m.i,sma· 
sección está sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto 
combinado de los d_os tipos de cargas al interactuar una con otra. 
La resistencia de una viga a la torsión y co.-tl'lr-te combinados es 
menor que su resistencia a alg~no de estos do~ p~rámetros actuando 
solos. Consecuentemente, se torna necesaria ••na relaci6n de 
interacción en una manera similar a la desa:rollada para la 
combinación de la flexión y .J,a_ carga axial,· di!¿_cutida ~n el 
Capitulo 9. La figura 7.10 representa. la siguiente expresi6n no 
dimensional de interacción que relaciona la torsi6n al ~ortante: 

1. Miembro sin acero en el alma: 

2· ~.-.:. . ... 
+ (7 .19a) 

-· . 

_., 
.-4". ~ 
~ :;;._ ~ 

. -. " .:. ?' • 
q "· 12 

.} -
" 

.. ::·$f; 
.. 

,, 
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.,. 

Te y ve son la torsión y el e:·ortante nominal exterr:::~s. cuandc 
actúan simultáneamente. Tco y Vco··son los:valores :lOI:linales 
para la torsión ·y el cortante. cuando cada u:to- actúa 
separadamente. ~ ' 

2. Miembros reforzados, para la combinación-de torsión .. y cortante: 

. 12 

. ----------
v··:J2 ·. . n ---- -
V .. no 

~ . . ~ 

-6 l.O (7.l9b) 

T y vn representán las· resistencias nominales de ::orsión y 
cgrtante para resistir Tu y·Vu cuando actúan simultá~eamente. 
T00 = Te + Ts representa la resistencia torsional nc~inal de: 
alma reforzada cuando la torsión pura actúa so~a en le 
sección; Vno = Ve + Vs representa la resistencia nominal a~ 
cortante del alma reforzada-cuando el cortante solo actúa e~ 
la sección. La ecuac1on 7.l9a se puede anotar de nueve 
utilizando el valor aproximado de Te de la Ec. 7.11~ y Ve de 
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar: 

- . . 

(------~=-~----)2 + (----~=-----)2 ~ 1.0 0.2lh'cLx'1y · o.sifi~_h",¡d ., .. _ ·: 
. . -......... .. 

' . -. 

(7.20) 
" . ' . 

En el caso del alma reforzada sujeta a torsión y cortante 
combinados, tiene que establecerse un limite superior. para Tnc 
y VnO para asegurar que el refuerzo del alma fl¡;ya' en e_ 
estado limite de falla. Con base en los resultados de ensayes, 

: ~s-... :.: 

V no ~ 2. 7F-e b~d ~ ··"'~ .. ..._ ,). 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 
.. ·: •• :-... ~~·.!,;> 

. .... 

( ~:=b;-), {:;j;I~-;;j), "" ,. , ; _:;;}'. ,, :: 
. . ., . -

Al comparar las Ecs. '2. 2 o y 7 . 21 puede verse que Tn . =:.,:?Te. E: . -;~ 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requeru: .que ·. . . 

. .... ... . .. -'.~
.. - J,•• 

· .. 

pues de otra manera, la sección deberá incrementarse. 
.· -

.. '; .. 
. ~ ,_ 

·.·.¡· 
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7.4.2 Torsión y Flexión Combinadas 

cuando la flexión actúa simultáneamente con la· torsión, la 
capacidad a la flexión de. la sección se reduce drásticamente' ~omo 
resultado, el agrietamiento 'del:licíc:i' al. esfuerzo cortante torsional 
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.llc muestra el 
vector resultante Ru para los momentos de flexión y_t~rsión . 
combinados que provocan el alabeo de la sección, como se muestra en 
la F ig. 7 . 7 b. · ~-., · : . 

torsión · y el · cortante 
interacción relacionando 
actúan simultáneamente. 
reforzada con acero de 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexHin . cuando' ambas 
Tiene que suponerse que la sección. está. 
compresión y de tensión. ·:r· · -· •. , .- .. 

las 
Se pueden desarrol:lar 

siguientes expresiones 

-· ,_:._ - " 

dos casos·para los cuales son aplical:lles 
de interacción: 

;,.. ·-. ' . .::.-:..=-
1. cuando fluye ei acero de tensión en la zona de tensión, 

2. 

(

T )
2 

'.. ~ " 'Hn ) .., · 
;~~ ~ .:: ( -: --~~ 

cuando ocurre la fluencia de tensión en 
compresión, 

( :~-J l Hn 
= + r ---· 

Tno Mno 

.. s: 
' 
l. 

(7. 23a) 

la zona de flexión de . 
• • .•• f . ·- ~ ···:-

-· -~ 

(7~231:)) 

. 
~. ·-

= momento nominal torsional resistente eqivale~te a'T~/~ 
= resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando 

actúa sola la torsión pura · · :"'..o 
= momento nominal resistente a flexión Mu/~ · .... · 
= resistencia nominal a la flexión cuando ésta actúa sola 

r = ~:!:L , . . ,~:; 

A'sfy . " -::::: .. 
• ~ 1 • • ': _ .... ~· 

7.4.3 Flexión, Cortante y Torsión-Combinadas . .. C; '!~·,·-:; 

. .;: ' - . . ...: . . . 
Una combinación de estos tres parámetros resulta .en una ·superficie 
tridimensional de interacción. El alcance del·~ libro limita la 
posibilidad de una discusión profunda. La expresión aplicable . 
resulta de la superposición del efecto de la torsión y el cortante.··· 
comb~nados con el efecto de la flexión y la torsión combinadas a :, 
partir de los dos casos de inter~=ción de las Secciones 7. 4. 1 y 
7. 4. 2. El ACI requiere ( 1) el cá.;.culo del ·acero transversal en el 
alma, para cortante; adicioni!i.ndolo al acero transversal en el alma 
calculado para torsión; y (2) el ci!i.lculo de acero longitudinal para. 
torsión, adicionándolo al acero de tensión para flexión, pero 
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccié~ 
transversal. ...... 

: • . • .: 7:.. -

7. S DISEÑO DE VIGAS· 'DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA CO!Il!IHACIO!i 
- . DE TORSION, ;FLEXION Y ~ORTANTE 

7.5.1 Desempeño Torsional de las.Estrúcturas 
.. -- _t.:.l '" 

.. 
El momento de torsión que actúa en un cierto componente estructura: 
tal como una viga de orilla se puede calcular utilizando los 
procedimientos normales del análisis estructural. El diseño de un 
componente .en particular .necesita basarse en el estado limite de 
falla. Por consiguiente,· el comportamiento no lineal de un sistema 
estructural después del agrietamiento torsional se debe identificar 
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribucié~ 
de los esfuerzos de · .. torsión·. a • otros. miembros después de: 
agrietamiento, y (2) la redistribución _de ."los esfuerzos y momentos 
torsionantes después del agrietamiento para que tenga efecto la 
compatibilidad de deformación entre _. los miembros que sa 
intersectan. 

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsión en las vigas 
estáticamente determinadas - se pueden . · evaluar de las solas 
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un diseñ: 
para el momento total factorizado exterior de torsión, ya que no es 
posible la redistribución de los esfuerzos. to_rsionantes. Ce:-. 
frecuencia a este estado se le llama torsión de eguilibrio: Una 
viga de orilla que soporta una marquesina en volad"izo·, como en la. 
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello. 

La viga de orilla tiene que diseñarse para que resista la 
totalidad del momento externo factorizado de torsión debido a la 
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experi:::entará u.-: 
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las 
condiciones de equilibrio de las fuerzas y··'los momentos· que 
resultan de la gran torsión exterior. 

En los sistemas estáticamente indeterminados, las su~osiciones 
relativas a las rigideces, la compatibilidad de ias deformaciones 
en las uniones, y la redistribución de los t.sf:¡erzos pueden afecta: 
los esfuerzos resultantes, llevando a . una reducción de les 
esfuerzos resultantes de cortante torsiona• . .' se· per111ite una 
reducción en el valor del momento factorizado que se utiliza en e: 
diseño del miembro, si parte de~ste momento se puede redistr~cui: 
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite u., 
momento torsional factor izado máximo ·en la sección critica d a 
partir del paño de los apoyos: ~.--.. "'' 

-: ' ' .. · . ..:.. . .,¡:·. 

·: ·-":".f:;~ 
~ ::. ~ ; .. ·.-

. f-;JU:.f.~· . 
•• ;..-:- ~ .. -'f j;·.:. .. _ _,..,..,. 

-· 

· . 

•• ' •• ·.- -. ~ :;;_ -:. .. 1!' • • • -:;••....-/ .. ._.¡.. ... _.,., _..,_,_. f' ;¡.. 
~- ., . ; 

t ::~ 
;-· . 14 . . ·' .. 



El hacer caso omiso del efecto total de .la torsión er;erna 
total en ·este caso, no conduce de hecho, a ··:la . falla .de la 
estructura, pero puede tener por resultado un ·aqrietamiento 
excesivo si 111(.ffic lx 1 y/3) es de un valor consiclerablemente menor 
al momento real factor izado de torsión. En la Fig. 7.14 puede ·.verse 
un ejemplo de la torsión de compatibilidad. ··-- · 

Las vigas B2 aplican momentos de' torsión Tu en las secciones 1 
y 2 de la viga de orilla ABen la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las 
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B2 dete~inan 
las magnitudes de la rotación en las juntas de intersección 1· y 2. 
A causa de la continuidad y la ·acción en dos direcciones, los. 
momentos extremos de las vigas B2 en sus intersecciones con la viga 
de orilla AB, no se .trasmitirán totalmente como momentos de torsión 
a las columnas de apoyo A y s.·' Se reducirán en forma importante ya 
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia 
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y 
2 a 3 y 4, asi como al centro de los claros de las vigas B2 . Tu en 
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sección 
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de 
la Ec. 7.24. · · · 

Si el momento torsionante factorizado real debido a las yigas 
s 2 es menor que el dado por la Ec. 7. 24, la viga se ·.tiene que 
d~señar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de 
torsión se desprecian, si 

(7 .25) ... 

_ cuando el momento torsionante factorizado Tu excede 111(0.13 
Jf'cl• el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se 
diseñe en secciones para 

y 

V = e J~-~-¡:~~~~<;:¡~:]2 

o. 2 ~ /f' e Z x2y 
T = ------------------

e /1 + (0.4Vu/CtTul 2 

(7. 26a) 

(7. 26b) 

... 

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan· de ·la~ E~: 7.20 
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecto a la 
fuerza cortante permanece constante a través de la historia de 
carga: CUando se t.oma en cuenta la contribución del refuerzo para·: ..... 
tors~on, el ACI l~m~ta la fuerza de torsión Ts resistida por el · 
acero a un valor que no exceda 4Tc• como se ve en la Ec. 7.22 • 

.. . ·. ::1 

15 
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- . -··· ... ~.·-

7 • __ 5. 2 Refuerzo en el Alma para Torsión · · 
.. 

Como se indica · en la Sección. 7. 3 .1, _sólo se k puede·: legrar_ una 
importante resistencia·. adicional ·a la torsión debida al refuerz:c 
para torsión, si se.' ·emplean .... tanto.··· estribos como varillas 
longitudinales. En forma ideal, deberán colocarse volúmenes iguales 
de acero tanto de estribos cerrados como de varillas 
longitudinales,· de tal manera que_ ambos ·:participen por igual para 
resistir los momentos de torsión."Este principio es la base de las 
expresiones de ACI para diseñar el acero torsional en el alma .. Si s 
es la separación de los estribos, A1· es el área total del acero de 
las varillas longitudinales de· la sección transversal, y At es la 
sección transversal de.una rama del estribo, donde las di~ensiones 
del estribo son .x 1 ·en la dirección · corta ·y y 1 en la direcció:: 
larga, entonces: .. . ·· . -· 

(7. 27a) 
. '· -. 

de tal manera que 

(7. 27b) 
. x1 + Y1 

Por tanto, el acero torsional total en ·el alma, i::~cluyendc 
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinal~s de las ·._ .. 
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en 

~otal = 

Pero, de la Ec. 7.12 

Tss 
~ = --------

C(lx1ylfl 

donde ~l = 0.66 + 0.33y1¡x1 . ~ i.s y Ts es el momento 
resistente del acero torsionante del alma. Si Te es la 
torsional nominal del concreto s"imple en el alma, 

~ -

--
(7. 28a) 

(7 .• 28b) 

torsionante" ·: ;
resistencia ... ' 

(7.29) 
. -~ ... 

De la Ec. 
torsión y 

7 .27b, y empleando la expresión de ACI para A... para le.--,~:· 
el cortante combinados, donde • 

14 X S 

fy 

el refuerzo torsional longitudinal 

..... 



~- .. ,_ -- -~·- --- 1 . -

.. 
~ : -· .- . . --: -~ ~- :n.:;, : '~ ·. ~ 

Al,: ( :~-~-~ ----=~.;.-~_:~-- 2At) ~!-~-~!_ (7.30) 
f · T + V /3':. . . · · s .. " y u u t .. ·, . . . 

............. ~. 
donde ct = b d/ L x2y. El término 2At en· 'la .E e. · 7. 3 O no· puede ser 
menor que 3-~bws/f , puesto -que este valor es el m1nimo 2At para 
que los estribos t~sionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se 
presenta una discusión completa y una derivación detallada de la 
Ec. 7. 30. 

Puede compensarse una reducción en los estribos mediante un 
incremento en el. acero longitudinal siempre que el volumen del 
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separación s de 
los estribos es pequeña, de tal . ·manera que 2At sea 
considerablemente mayor que el valor m1n~mo 3.5bwsffv, no es poco 
común que A1 de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, de ~al manera que 
se invoque A1 m1nimo de .. la Ec. 7. 27a para . volúmenes iguales de 
estribos y varillas longitudinales; esto es: 

x1 + Y1 
Al = 2Ae ------

s 
(7. 31) 

El área total Avt de los estribos cerrados. para la torsión y 
cortante combinados se convierte en 

.. 
2Ae Av 3.5bws • 

Avt = + > ------ (7. 32) 
S .S f Y. 

7.5.3 Procedimiento de diseño para la Torsión y Cortante Combinados 

Lo que sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos 
para el diseño. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo •que 
describe la secuencia de las operaciones en forma gráfica. 

l. 

2. 

Clasifique si la torsión aplicada es torsión de 
equilibrio o de compatibilidad. Determine la sección 
critica y calcul'e el momento tcrsionante factoriz:ado Tu· 
La sección critica se toma • ~na distancia d del-pafio del 
apoyo. Si Tu es menor que 1Z>(0.13v'f•cix2y), se pueden 
despreciar los efec~os de la torsión. 
Calcule la resiste~~ia nominal torsional Te del alma de 
concreto simple: 

o.21lftc 1..x2y_ --
Te = J~=:-(~~~~:~~~;:)2 :ir 

.. . ~ 

. •. 

.. J.. 

. ' 
donde 
axial 

Ct = bwd/Lx2y. Los miembros sujetos a una tensión 
importante se pueden diseñar para un valor de Te 

... '1.-', ··.: 
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. .......... 

que se multiplica por (l + Nu/35 Agl, en que Nu es 
negativa para tensión. 

Verifique. si Tu excede eliTe. Si no es asi, desprecie el 
efecto torsionante. Si as1 ocurre, calcule el valor Ts de 
esa porción del momento torsionante que será resistida 
por el refuerzo de acero .. Para· torsión de equilibrio 

Ts = Tn -· T~:..· 

·. . ::. 
Para torsión de compatibilidad 

.ffic Z x2y 
T = ---------s J 

la que sea menor. El valor de Tn tiene ~e ser .al menos 
equivalente a Tu/CZI. Si Ts > 4Tc, incremente el tamaño de 
la sección. · ·· - · · · ·· ,. · .- ... · . 
Seleccione los estribos cerrados que se emplearán como 
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No. 
J como m1nimo (9.5 mm. de diámetro). Si s es una 
separación cons~ante de los estribos, calcule el área de 
una rama del estribo para torsión,. para la separación 
unitaria: _ Ts 

At = --------
o(lxlylfy ' 

Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espaciamiento en una sección transversal. Vu es la 
fuerza cortante exterior factorizada en la sección 
crit;.ica, Ve es la resistencia nominal al cortante del 
concreto en el ama, y V s es la fuerza cortante que 
resisten los estribos: · · ·· 

= 

-·-

Ve 

.. -
. - :. . ~ ~ :. t· 

El valor de Vn tiene que ser cuando menos iqual. a- V ¡~;· 
Obtenga el área total ~ de los estribos cerrado~ para 
torsión y cortante, y diseñe los estribos de tal manera. 
que 

Avt = 
Ay J. Sb.,s 

+ -- ~ ------ . .,. ..... t:" '-· •• ~.r. 

-. . -·· . 

~. . 

. ·. 
. .~-! ;. 
-"'{.-' -~ 

...... ;-h· 
• !l 

... 

. ' 
"/ .•. ,.¡¿ 

S L • • 

... ·-- '•-· 

·.~a~~! 
.l ~~~y 

· .. 

---



5. 

6. 

. . - ........ 

calcule el área A1 del refuerzo longitudinal reque=ida 
para torsión, donde · · - --.--:. 1 _.:;:;:._ 

xl :.+:yl ·:,-:..·;.;._::.-.• 
A 1 = 2-At ------- .._.- ·,: · ....... 

S - . .... •. ~ ... 
o - .. ~. . . .. . ~ 

la que sea 
expresión no 

mayor. A1 'calculada· empleando · la : segunda 
necesita ser mayor a 

. . . ,. - ·.._ 

Arregle el refuerzo utilizando las. siguientes 
directrices: 
(a) La· separación s de los estribos cerrados deberá ser 

(b) 

(e) 

{d) 

(e) 

menor a {x1 + y1)/4 o JO cm 
•,· ·.:~ 

Las varillas longitudinales deberán quedar a 
separaciones iguales alrededor del.perimetro de los 
estribos cerrados. _La distancia entre las varillas 
deberá ser menor a JO cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberá colocarse-en cada 
esquina. 
La resistencia a la fluencia del r~fuerzo para 
torsión no excederá de 4,200 kg/cm • 
Los estribos que se· usen para refuerzo de torsión 
deberán anclarse a través de una distancia d desde 
.las fibras extremas en compresión. Los anillos 
cerrados con ganchos en los estribos logran es-:e : 'J · 

efecto. 
E1 ~~fuerzo para torsión se suministrará -al menos 
~na jistancia (d + b) más allá del punto requerido 
teóricamente, con objeto de cubrir cualesquier 
esf~~rzos cortantes excesivos potenciales. 

7.5.4 Ejemplo 7.1: Diseño del Refuerzo en el Alma para la 
Torsión y el cortante Combinados en una sección en ~ 

.. _...,· .. ;. 
"'~ ' ;... 

';. ,:: ~ 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas _que ·· · :J; 
se muestran en la Fig._ 7.16; En la sección critica actlla•·una ·- .-~:~. 
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de'Vú -· '- .-'<-:: 
= 6,800 kg. Está sujeta a los siguientes momentos de torsión: _.:.::,_,-
(a) momento exterior torsionante factor izado· de equilil:lrio '" ·_._.., 

Tu = 570, ooo Jcq.CIIl;. ·_,';. 
(b) de compatibilidad factor izado, - -~-.:-· Tu·"" 86', 200· ltq•·CIII;' . .-.,,,¡:,;,:,.;;,; 
Y (e) de compatibilidad factorizado, Tu = J45,000 ltg.CIII. ;:_~·:;~; 

- . ,.'J_t;: 



Dados : . . . 2 . F '· ·=e_ .. -~ ... ~ ... 
Refuerzo para f~exión· As = 23.4 cm ... ,·. .. .... ·- ··· 
f ' e = 2 8 o kg 1 cm , concreto de peso · normal··· · ' · •· · 
fy = 4,200 kg¡cm2 .... •.. :. . . , ·;; ,. "· 

Diseño del refuerzo en. el alma· necesario para esta sección. 

solución ... .. -.-... 
(a) Torsión de equilibrio: 

··"~' . 

Momento torsional factorizado_(~aso l) 

Dado el momento torsional ·de e~ilicrió =' 570·, ooo kg-cm. 
La totalidad del momento de torsión debe tomarse en cuenta 
para el diseño. De la Fig. 7.16: _.:_:___ __ · 

Lx2y = 352 X 65·+ 2(102 ~ 30) = 7g,500 cm3 

0(o.Dw Ix2y¡. =· · ·:·_: .. :-- ,. .,,~ 

= 0.85 X 8.13 X 280 X 79,500 = 146,997 kg-cm < Tu . . . 
Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos ce~rados para torsión.(Paso· 2) . . . . . .- --. ' ... - ..., 

Tu 570,000 ····· • _. · .. . 
Tn = _ ------ = 670,588 kg-cm: 

Cll 0.85 

0.21W0 ~ x
2y. 

2 .... .-. 
1 + (0.4Vu/CtTu) .. 

Te = 

-·.:. 

Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - S = 55 .cm 

bwd 35 X 55 
. ' --- ...... 

= ----- = 
~x2y 

---------- = 0.024 
79,500 . . . 

0.21/280 (79,500) 
Te = r:.-:.::-:.::-:.::-:.::-:.::-:.::-:.::-:.::-:.::-.::-.::-.::-.::-.::-=--=--=---=--,,.=- 2 7 4 rO a 9 kg -cm 

1 + (--~:~~~:~~~~--)2 
0.024(570,000) 

Suponga también que tanto T0 como Ve. son constantes~_pará tóCíos 
propósitos prácticos al centro del cl.aro de la viga. · ·-": ':• .. 

-.- .. __ ._ ... _,:;· . ..;~,·;~-;{il 

.· -. ···-~ 
:=-·. 

,,; _,-, , 
-~ . ' . 

los:'" ... << 

-··•' 
-· 

-. ~/' 

Ts = Tn - T0 = 670,588 - .274, 089 · kg-_ = ... ':.: . : .:-. .' ... :. · :· "" 
~- __ .,_,,...f:~ ~\_.;;)~ "\-~-, 

Supóngase un recubrimiento libre de 2. S cm y estribos· ·¡;-erra.dos d~i< .,il>o¡} 
#4 • 0 ~ :~.- -~ ,· ~-~:..~- •. • ' ~ •\- r • '. :., :·· :·.· •• :::•·.~ •• ·.:._ •• :~,;:.·~.-~.~~.~ ·--.~ .... :.c. ............ :.._:. ~-"::..} 1 - .... ~~ ... 

20 .. 



' .. :· ' 
., .. ::::,...:..-: · .. .,. , --' ·-

..... ·-. 

"'35- 2(2.5 + 0.64).-=. 28.73, !=UI.:d .-.~···.. . . . 
"'60- 2(2.5 + 0.64) "'53.72 cm ·· ··· '··' t·:n. .... ,;:.:: ;-,::7 , 

~l "' 0.66 + 0.33{53.72/28.73) e 1.28 < 1.5 

Emplée e( 1 -= l. 28 

"' T . 
S 

-~- 396,499 .. , - .. -. "' ___________ :_ __ ·...;;.:_.;:_;;.~-- "'· o: 04 8 cm 2 ¡ cm/l rama - - ., ' 

S 4,2~0(1.28)28.73(53:72) - --~ -.... 

Diseño de los estribos para cortante (paso 3) -
0.5/280(35)55 

ve 
"';~-~-¡;~~~~¡;:¡~:)]2 "'~~-:-¡;~;(~~~;~¡;;~~~~~¡~~;~~]2 

- .... - ..... , r • • .. ,( 
• ---•• .._ ?• ... 

= 3,141 kg ~ ... 
6,800 

0.85 
3,141,= 4,859_k~-

4,859 ,._ ._,-

= 0.021 cm2 ¡~~/dos ramas' = = 
S S 4,200(55) 

Estribos cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

"' --- + "' 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm2¡cm¡ 2 ramas 
~. ,t·. 

S S S 

Pruébese con estribos cerrados d~l No. 3 (9.5 mm de diámetro). El 
área para las dos ramas "' 1. 42 cm • . .. :.· 

;,_ 

área de la seci6n transversal del c.st:· iba 1.42 
S=------------------------------~---------~-~:~- • 

. A..rt/s requerida . o .117 
·-·. ";:!' .:·.:..:::1..!: .:.-;¡:,¡;.iQ 

= 12.1 cm 

_;.;·.·: ~·-. !..~ 

• .. :;. ~ f.' 
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3.3(35)12 
Area minima de estribos 

3.5bwS 
reque_iida= ·Av + 2At ~= ,---~--,-

iiZ --------- -. f .. :-~ _.,:.:;-y·,_ 

= 0.35 cm2 < 1.42 
.... :~7.~~\'l-.i-~:.~::.:.:·· ~ 

Area proporcionada = 1.42 > 0.35 cm 
1 ' ~ 

Diseño del acero lon~itudinal para torsión (Paso S) 
---~ ·--

2 cm 

xl + Y1 
= 2At ------

S 

..... - .. 

= 2(0.o48)C2a:73 ~ s3.72o) = 7.92_cm2 
: . ' .. : 

'•!' 

Tam.bién: 
. -.--- . 

Al = ( ~~~~ · -~--=i _____ :. 2¡r~!=~~~t --~- ---
fy Tu + VufJCt '3.. .S · 

..,;, ~ 

~,200 

(O substituyendo 3.5b...,s/fy por ·2At• aque.lia que c;:ontrole): 

J.5b...,s 
cm2 ------ = 0.35 < - 2At.= 2(0.048)12 = 1.15_ cm2 

fy ' -- ---~- ..... -• =.• -~-. - •r 

Use 2At = 1.15 cm2 . Por consiguiente: 
. - -- ' 

570,000 
l.l~ ------------- = 

6,800 
570,000 + --------

3(0.024) 

= 8.12 cm2 > 7.92 cm2 

Por lo t~n.j, colóquese A1 = 8.12 cm2 

; 1% 

'' .... 
' --

Distribució:. de las varillas longitudin~l~~- de ··torsión 

~\f.:...:.. 

.·r , ..... 
. ·, 

El flrea del refuerzo longl;tudinal a distribuir- es 8.12- cm2. · ' 
supóngase que ~ A1 se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto' · 
en las esquinas inferiores, adicional a las v~~_illas_ P.ar;t ... flexi6n. \· 
El flrea requerida en cada esquJ.na es = 8.12/4 = 2~o3··cm .--El 1-rea. .
requerida e~. cada costado vertical es tam.bién !¡ A1 = 2. 0_3 cm , ::a_)·.-

. una separacJ.on no mayor de JO cm. e a e. Colóquense 2 varl.llas del·:,'; 

22 

No. 4 en cada zona. .· ·-"> 
Al - ..... , ·, ~- ·;.- ""r:·-- ·.- ; ' ~ ... '~.. . .•·-~;~~, 

Al centro del claro !As = --+As~ 2.05-+ ·23.4-'='25.43 cma. · :· 
4 F 

Colóquense S vars. del #B en la zona de tensión; A5 = 25.35 cm2 ··· 
La figura muestra la geometria de la sección transversal. <~J·~r:.•: 

..• ' . J;{·:~i' 
t .. ·.'.¡~. 

- :· . ; . •; ~ 



-... . .. ...... 

.. -
solución :. '• . ~ ; . 

·- ,. 

(b) Torsión de compatibilidad: 
'... ... • ~ • ¡, 

Momento torsional tactorizado (Paso l} 1 _,, ·• :, .. •. _ 

Dado Tu = 86,200 kg-cm· .. sr se utilizan--los resultados del caso_ 
(a), se tiene: 

o(o.13Wi-x2y¡ = 0.85(0.l3)h80(79,500) = .146,_997 kg-cm 
> Tu= 86,200.kg-cm ' ... 

Por consiguiente,.pueden despr~ciarse los efectos de torsión. 
·-· •• J,.._A, ..;. ~;.,;.~ _,_.!,, ""';:.- .. 

:.: .' 
. ., ~.-:,. .. . _.·_. ; 

solución 
(e) Torsión de compatibilidad: •.:::-.·~=~'- :: .. _,, ... 

. . ~ . - ... ___ -- ..... ·~ - .. ---- .. 
Momento torsional tactorizado _(Paso l) -· · -:- .... _ · 

Dado que Tu= 345,000 kg-cm·es mayor.que o(O.lJif7ctx2y), se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión de 
compatibilidad, la_sección 'se . puede diseñar para un momento 
torsionante de o( ../f' e '1.x2y{J) si la torsión exterior excede_ este. 
valor. 

o(.ff"tc[x2y{3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm 

Por consiguiente, la sección se diseñará para Tu= 345,000 kg-cm 
.. - ~- ',• 

Diseño de los estribos cerrados para torsión.(Paso 2} 

Utilizando la Ec. 7.26b, 

0.2l(h80)79,500 

Te =

1
--------~~~~(;~;~~¡---1 = 265,407 kg-cm 

1 + [-------------] 
0.024 (345,000) 

.-

T
5 

= Tn - Te = 345,ooo¡o.85 - 265,407 = 140·,-475-.kg:..c'in ·--.'::q 
~ -

At Ts 140,475 --·---- .. , 
= -------- = ----------------------- .. 0.017 

S fy"'-1X1Y1 4,200(1.28)28.73(53.72) 

-Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) = 

.'. 

,, 

,, ~-- . ' 

:· :~~. 

,._ 
~-•• 

. :..; ~-.. - ... 



... 
. -. ·. 

?4 

: -~"·-: . --~ ·. '. " --- -- ~-- . 
<•. ~- -.- ~:· .. ,;:,.¡~-->~:~·/.~~:~ ... : . .__, __ .. - . - ' 

-- . .e:-.... :.. -~ - -. 
: ...... 

.. . ---

vs = vn - ve = 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kq 

2,974 
= = 

S 

Estribos cerrrados combinados pata·. torsión y cortl[lnte. (Pas;:) ·4) - - . . .: . 

2At. Av 
= + --

• • ·~. 1".' .• .... _ 

= 2(0.017). + ... 0.013 = ó:o4''i".C11l2 /cm/2 
·- ' 

ra.::~as 

S S S 

coloque estribos del #3 con--¿n-á.r~a-de 2'·x"o·.7l'= 1.42· c=2 (9.5 mm. 
de diámetro), y se tiene: 

S = 
área del estribo A . . S:., " . ~: ..... --.. - .... 
-------------------- = L 42/ :o; 04 7 · = '30 =· ·· · 
área requerida .Avt_/.s _ .... ,, ., .. 

...... .. ,...- . ~- -- ~---- '- - .• _-,:: .. 
separación máxima p~rmisible smax_= (x1 ~-Y¡)/4 = 20 cm< 30 cm 

Por consiguiente, suministr~--~'s'~ibo~- -~érrados ·del #3 @ 4 :¡··cm c. a. 
c. . . - - -· ,•- -·-' 

' ¡ -

área minima de estribos requerida= 3.5(35)20/4,200 = c:sa cm2 
, •. ~ ' .. r. • . -~ r .. r ' • e 

área suministrada= 1.42. >·a.S·8 C1Jl2 · 

Diseño del retuerzo. longitudi~aÍ·. p;.¡.á: t;rsi6n (Páso · sf:.: .. :·;. :::·<; 

2 ( O • O l 7) ( 2 8 • 7 3 + S 3 • 7 2) =. 2 • 8 O c:n2 . ~ .. 
·' 

3.5(35)20 
= o.S83 < 2Ats ~~2(á.oi.7¡2o. =·o.6a cm2 :: ---------

4,200 

Por consiguiente: 
• ; r• • '.J 

-28(35)20 28.7.3 .+ 53.72 
= (-------- ----------------- - 0.68) ------------- -

4,200 • ... ··•· •·•-•· 6,800 .• T -·••·-•·--' = ~20 
345,000 + --------

= 7.10 cm2 > 2.8 cm2 ·.--:- 3 (~:·,~2 ~,>--.:..:..~~~-: .. :_:'··· 
.... . - ..:-~ .:!~) ~{t!'lal,._~¡ 

Por consiguiente A1 que se debe sumnistrar es :·igual a 7 .lO cm2 

Distribuci¿~ de\~~" ~~rii"1~s io~~it~diri~l.ii~:-:c·ó-ruiidérá~e el 
criterio que se siguió en (a). e " • ... • • • ! 

'·. 

. :. 

. ' ·~ 

- .. -
l " •• ~-

.~j~i~~~ 
J"i• 

.. ;.,:.~ 
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·IV. ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- NATURALEZA 

" • 
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l.l ·ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

2 

Al ADHESION DE ORIGEN QUIMJCO 

Bl FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

C> APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACJONES 

Al Y Bl EN VARILLAS LISAS 

Al Bl Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 



2.- ADHERENCIA ·poR ANCLAJE O DESARROLLO 
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3,- ADHERENC lA POR FLEX l Otl 

' • ' 

4 

Al POR EFECTO DE UN JNCREMErfTO DE ESFUERZOS EN LAS VA 
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEH 
TOS. 
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4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 
ADHERENCIA. 

6 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ 
PORCIONAL A Vf'C, 

Bl TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUEB 
zo. 

Cl POSICION DEL REFUERZO. 
SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE -
LECHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR, Y MEJOR -
EN BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES. 

Dl RECUBRIMIENTO Y SEPARACIOrl DE LAS VARILLAS. 

El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA 
DOS. 

Fl EN BARRAS A COMPRESION, LA INEXISTENCIA DE GRI& 
TAS DE FLEXION. MEJORA LA ADHERENCIA. 

-' . 



. 5.- · REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESJ=UERZOS DE ADHERENCIA, · 

LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA 

JE d DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A 

CADA LADO DE LAS S~CCIONES DONDE SE PRESENTEN E~ 

FUERZOS MAXIMO~ EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEH 

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO ll. 
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6,- R E G L A M E N T O D. F. l 9 8 7 

-
ACERO EN TENSION: 
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6,- R E G L A M E N T O D. F. l 9 8 7 

ACERO E~ TENSION: 
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

l db • 0.06 .. fy ~ 0.006 dbfy 

Fc 

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. ( L d ) 

L d • Factor Ldb 

CONDICION DEL REFUERZO 

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA 
DAS DE MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN 

'FACTOR 

MAS DE 30 CM DE CONCRETO. 1.4 

EN CONCRETO LIGERO l. 33 

BARRAS CON Fv MAYOR DE 4200 KG/cM2 <Fv, 
EN KG/cM2), 

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -
IGUAL O MAYOR QUE 19.1 MM CN.6), 

;ODOS LOS OTROS CASOS 

= -

Etl tU IIGUfl CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM. 

2 - 4200 
Fv 

• 1.2 

LO 

'.!1. . ·' ;:..¡ 
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12 

EN PAQUETES L d SE INCREMENTA: 

Lclc/b 

oo L d • 1.00 Ldc:/b (NO SE MODIFICA) 

SI EL ESFUERZO EN EL ACERO ES·MENOR QUE Fv: 

DONDE 

ld' • ..1.L L d 
fy 

EN VARILLAS LISAS 

L d ' • 2 L dc:orr · 

ACERO EN COMPRESION. 

Ld • 0.6 Ld tenai6n · 

L d '~~~ 20 c:m. 
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V.- C O R T A N T E . 

l.- COMPORTAMIENTO ELASTICO 

/ 

:; 
/ 

J11{1~~) MfdM=í1rPdx 

A 1 18 

/ 
/ 

, 
1 
l---

dx 

. 

¡;~~y 
b ·- I __ _ 

- ' 

. ·- --~"""-

1 ., 
' 



1 • - ' ' ' -. ... • . •. - . . •• • ~/ .- .. - -. .. - -. -. " 

fe = !Y!~ -r o' M Q 
I 

u ,.,r .. "' • ...,f'; .. 

~~ u::u tj,t~ -·t~l(· 
1 dx 1 

~A ( ~dA "" .'dA C.' 
"" •.• ~o .T . 

d F -"'" f t: -: f"A = MA + ¿M Q - M_A Q "" d M e:{ 
-r 1 ..,. - ~ ~ 

L';x= dF ;:: dM -ª-/:cJ;-: d>< ;¿,. 

r;.r.o dM ;; V 
dx 

~x = Vx~ : VQ 
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,TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES . 
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VIGA DE CONCRETO SIMPLE 

. :.· . . · .. 
. ·' , .. . ' ·~ '. 

•' . 

... ·. 

'•· . -~-~ .. : .. 
... 

.. . 

... 
~- . . . .~:· :· 

.............. 
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H o' o . 
. LA DJSTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI· 
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCR.E 
TO Y APARECEfl LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO. A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COH . ' 
PORTAMIEtiTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y· 
HOMOGENEO. 
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2.- MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL 
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fFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL. 

Al REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES 
PARA FLEXION, 

Bl AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO. 

·C) REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE. 

3.- MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL, 

6 

Al ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL, EL COMPORTAMIEU 
TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL. 

Bl AL· APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL 
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUEtlCIA, 
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN EL FY DEL REFUERZO P. L;~JO KG/cM2, 

Cl SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRAtlOS, EL CON 
~ - -FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTI Ll DAD DEL 

ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 

-
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· · Q,- CALCULO DE LA RESISTENCIA. 

Al CONTRIBUCION DEL CONCRETO <Ve>. 

-
SE CONSIDERA QUE LA FUERZA CORTANTE QUE RESISTE -

EL CONCRETO ES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-

INCLINADO; Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTEtKIA EN 

TENSION DEL CONCRETQ, QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ • ... 

NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN COM 

PRESION. 

POR TANTO: 

Ve= K·F 

. ' - ~ 

7 . l" 

··. 
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5.- R E G L A M E N T O . D. F. l 9 8 7, 
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE 

VR "' Ve + Vs 
VR ~ Vu 

S,l FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. 

A> FACTORES DE CARGA 

V u = F.C. V 
V u " 1.4 CVcM + Vcv> 
V u .. l.S CVcM + Vcv) ) GRUPO A 
V u .. l.l CVcM + Vcv + VeA) 

Bl FUERZA CORTANTE MAXIMA, 

~OL.O 51 .l1"!5 Cl'l/lq/?~ CO.MPI"'1/M".&"tV I:>/I':.:C"7;9A19/r& 

·! .' 

A L ¡:, V /t:;t'9 9 



rr: 
í1i 
.. ~ 

:f•d'f:?J.I..I. o 
'?'NW.rr7~3'-., 

O.:JI~I70NOW 0()/JN 

lp / 1 p ~ 
/ 

;¡:¡\ •, 

" &1 
-~ 

\ 11 

' 
• 

. . ~ 

"" 
/ 

-7 

1 
ITA 

,. 1' 

O! 

3717d'~ 3'(.] C/'7'9' 

OII:Jg7 /'.1:5" !:IC'b'AOd/;1 17'';07 

___./ 

--'---y: __ .-

r P 1 

-r---v ~--.. ·
/ 



5.2 DETERMINACION DE Ve, 

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRf . 
DOMINA LA FLEXION SI L/~> 5. · 

EN ESTE CASO: 
-· · l Pa 10.2 + 30 p) F*c bd . (•i p k O.Ol) 

Ve = VeR ~ 
Fa (0.5) ~f*c bd (ai p) O.Ol) 

. DONDE: p • ~ 
bd 

y Fa • { o. e 
0.6 

(Q.!:. 2) 

(Q > 2) 

Bl RELACION PERALTE¡'ANCHO. 

::; 1 l h/b f: 6 ~ -==) . 
h ~ 70 cm j 

Ve • VCR 

Si 

Si 

si 

h/b > 6 

h ) 70 cm· 

) h/b > 6 \ 

l h '7 70 cm J 

Ve "' O • 7 VCR 

Ve= 0.7 VCR 

Ve = 0.49 VCR 

, -··---- . .. -- ·-. ·--· 

11. .. 
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Cl CONSIDERACION DE LA RELACION M/V 

Si L/h ( 4 

Ve • (3.5-2.5 M) Vt:R 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. 5 FRbd -J f•c 

Dl INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Vc•O. 7Vc~ 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

1 el 1 -

Ve"' o. 7 Ve .e:' -



Fl CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve " K VeR 

DONDE 

K • l + 0.007 (~) 

K = l - 0.03 

~) ELEMENTOS ANCHOS 

AC 

(!!!) 
Ac 

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS 

b ~ 4(1 

SI 
==> ~ < 2 

vd 

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA 
DE LAS DOS CONDICIONES. 

Ve = VeR 

COMPIU!:SION 

'l'ENSION 

,. 

','\ .~ 

Ve • 0.5 !'RDd ~ 
INDEPENDIEN'l'EMEN'l'E DE P 

• 

13 



5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

14 

·Si ·vu > ve 

Al ESTRIBOS VERTICALES 

Va = l"B AV fy d 
S 

S · = FB Av fyd f:::. FB Av fy 
vu - ve 3.5b 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S .. Fp Av fyd 
vu-vc 

(senlf.+ coa( l '- FR Av fy 
3.5 b 

Cl VALOR MAXIMO DE Vu, 

Dl SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu. 

Si Vu) Ve 

SEPMAX = 0.5 d 

~ -
Si Vu ) l. 5 FRbd ~ f•c PERO ( 2 FRb~ 

SEPMAX "" 0,25d 

.. 



El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

. S • 0.25 d Si (Q) 2) 

S • 0.5 d Si (0 ~ 2) 

f) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy ~ 4200 Kg/cm2 

- e mín - 6.3 mm (l/4• o 12) 

- ANCLADOS 10 e DESPOES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 
YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS INCLINADOS e(~ 45• 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30• 

15 ·• 
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El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S•0.25cS Si lQ)21 

S • O. S d Si (Q ~ 2) 

F> ~ARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

~IGAS PRINCIPALES 

- fy ~ 4200 Kg/cm2 

- P m!n ~ 6,3 mm (1/~· o f21 

- ANCLADOS 10 8 DESPUES DE UN DOBLEZ A 135• SOBRE UNA 
YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS INCLINADOS v{ d;: 45~ 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30• 
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¿Qué es concreto presforzado?. 

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su 
comparación con el concreto simple y con el concreto reforzado como pasos 
sucesivos de un proceso. 

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrada en la figura (fig 
1), esta tendrá una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos noL 
males de tensión en el co~to no séan mayores a la capacidad del concr~ 
to a la tensión (f't = 2 yf'c) que aunque pequeña, tiene un rango de exis 
tencia. 

Durante este rango podemos suponer un comportamiento lineal del concreto
y por lo tan~o a partir de: 

.. 

para una sección rectangular: 

o ~~?G 
~ bh~ Jri' 
1 =- )a~ te. 

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de·te~ 
sión, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento
fig.(;). 

Si tomamos como base las consideraciones básicas del R.D.D.F., obtendre-
mos una ·carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi 
ente a la viga de concreto simple. 

En las figuras(· ) y (.)se muestran los diagr.mc·, correspondientes pa
ra ambos casos. 

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora ~ la misma viga un es
tado de deformaciones contrario al pLOducido por las pzas. P,_de tal aueL 
te que· las tensiones en el concreto desaparezcan. 

De esta manera, lograríamos una carga de servicio del orden de 7 veces ~ 
yor a la del concreto simple. 

Es decir, si comparamos la misma sección, a través de concreto reforzado
Y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al -
primero del orden de 1.55 veces. 

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo. 

23 
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v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

p p .. 

La viga es de concreto simple con f'c a 400 Kg 
• cm 

Si el valor de la carga Pes de 10 tons.; 

Entonces M = Pa = 10-Tm. 

y los esfuerzos: 

f = M 10 00000 = 125 Kg 
S 8000 Ciii'". 

f = 125 Kg 
cm' 

El diagrama '" ·,fuerzas correspondiente es: 

,¡, 

-



Es evidente que la viga fallaria puesto que las tensiones son excesivas. 

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecánico le aplica
mos la siguiente carga: 

_í 
\ 

~ 
2 1'-. 

Siendo Pp ~ 75000 Kgs. 

e = 6.67 cm. 

. 

1 
1 
• . 

_¡._ 
-... 

/!'-. 

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos 

125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinación de esfuerzos. 

J2.5 
= -

+ --

j zs 
25 
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ahora es claro que el estado de esfuerzos·es aceptable puesco que can s6-
lo hay compresiones y de una magnitud tal que son acepcable~ para el con
crece. 

Para esce ejemplo hemos supuesco que el concreco no tiene capacidad algu
na a la censi6n. 

Si analizamos los diagramas correspondiences al efecto mecánico excerno·
de la carga Pp y al escado final: 

\ 

. ~ 

~--- lf 
Jtz) 

Vemos que la pza. Pp viaj6 del borde inferior del núcleo central, al supe 
rior. 

Por lo tanto aquella secci6n con los bordes del núcleo central mas aleja
dos será una secci6n mas eficiente desde el punto de vista de flexi6n. 

Si ahora permitiésemos crabajar al concreto con tensiones, aún cuando me
nores a ciertos límites (concrolados por el agriecamienco), Cendriamos un 
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo canco una mayor eficien
cia a flexi6n. 

Es decir: ~ 

-\!)( 
1 

... 1 -, l7 

--1... 



Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados. 

El efecto externo, de hecho de flexo compresión, constituye precisamente-
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo. 

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas comúnes: 

a) pretensado 

b) postensado 

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o
posterior al colado y fraguado del elemento. 

El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos perm~ 
sibles nos situa dentro del rango lineal y elástico y por lo tanto es vá
lida la fórmula de la escuadría. 

Diferencias básicas y rangos 
postensado. 
Ventajas y desventajas: 

Materiales: 

Concreto . 
.Acero. 

Perdidas de presfuerzo 
Etapas de trabajo. 

de utilización entre concreto pretensado y -

27 



************t**************••······· * DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS * 
*********************~·············· 

LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CHS. FECHA! 
f NOMBRE DE LA PIEZA ? * =LOSA TT 247.5/60 H. 
*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.= 350 Kq./cm2. fcu PRES.= 
f'c REF. = 200 Kq./cm2. Es PRES. = 
f'ci DET.= 250 Kq./cm2. as PRES. = 

C. PERD. = 
C. TENS. = 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS SON = 4 

1EI-Abr-f!Q 
VAZFIIIFZ 

1 7~('1('1 1( ~ • 1 r":fO í' . 
200000('1 1(':'· tr-m?., 

('1, !""' r-m?. 
0.8('1 
O,'?<; 

' .. SECCION SHIPLE = 
ETAPA SECCION 

1 SECCION COMPUESTA= 
w 

l 
2 

28 

SIC 
l l 613.8 Kl-.IHL. 
2 

4 

1 
2 
:z 

420.8 
742.5 
400.0 

*** PROPIEDADES GEOMETRTCAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DF ABAJO 
HACIA ARRIBA 
++++ SECCION SHIPLE +:. ++ 
CUANTAS AREAS SON= 7. 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUPERIOR 

ero. crn. e: rn • 
18.00 30.00 ~!:1. 00 

247.50 247.50 5.00 

+++• SECCION COMPUESTA ++++ 
CUANTAS ARE AS SON= 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUPERIOR 

e: rn • e rn • c-m. 
247.5(1 247.50 '='·. 0(1 

KG./ML. 
KG. /ML. 
KG./ML. 

UNIDADES=r:m"''2 
PROPIEDADF~ \.FOM~TPTrn~ 

AREA= '7~~7.!"0 r-m .... .,. 

r TOTAL= Ftl87foofoo.~n r-m""4. 
y INF= 4~.?('1 ...... 
y SUP= tf.o.~n r-rn. 
S INF= IRQ~3.4n r""""-=t. 
S SIJP: 4R7~'7.Q'? r-m ... "'l. 

AP~A= :'=ldQ":' 0¡<. r"M"'? 

,! TOTAL= 107~::1.,4. ':>? ,..m""'4 

V !N~= a~_~-, ,... .. 
y SliP= 1 ....... ...... 
S TN~= '7'7?4~.c;' ~ ....... "2 -"' SliP= ~4~~..,_nc; ,..,... .... '2 . 

·H:·• CADLES DE PRESFLIER::''· NLIHER_Q._ PClSTC':JClN V Cl Ac:>n *~ 

NUMERO DE CABLES= S.(l CLARO CMT~.I = tn.~t 
CENTROIDE. tcm. l = 6. 5 

*** REVISION DE ESFUERZOS PFRMIS!BLES lHH-

LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 
1 FS < 1 l = 16.40 Kc.lcm2. FTIIl,. 
2 FSl2>= 12.61 Kc. tr:rn?. FI<2>= 
3 FSl3l= l l. 73 K<>. 1 cm2. 1=1(3)• 
4 FS<4>= 6.3? Kc. tcm2. I=TC4l= 

-47.~1"1 ll';'.IC:m2. 
-::1?. 4~ K~, lr-f'l2, -::~. 
-4~.7.; ... .,., ..... ?. 
-?/-¡.?"? "'=' lr;-tn2. 



LOS TOTALES 
PRESFUERZO 
PERMISIBLE 
PERMISIBLE 

FS T = 49.05 
FS P = -16.73 

la ETAPA 
DE SERVICIO 

FC-= 
"FC= 

Kca./cm2. 
Ko,/cm2. 

120.00 
157.50 

FI T = 
FI P • 

Kc;¡. /cm2. 
. K e;¡. 1 e"'?.. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS 
1 FS!ll= 1.67· 
2 FS!2l= 1~.28 

ES : PARA LA F.TAPA 

*** 

3 
4 

FSt3>= 
FS!41= 

26.01 
32.33 

REIJ!S!ON DE FLECHAS 

t-:ca, 1 cm2. 
KQ,/Cm2. 
K<l. /cm?. 
l(ca,/cm2. 

*** 

FI 1 1 l,. 

Fll'2l= 
Fl!3l= 
FI!4l= 

,·~LA SU~IA DE FLECHAS Es 2.210 ~"'-
LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES . .-1.<'.17 r-m • • 

* * * LA FlECHA PERM!Slr.LE ES . 2.662 r:m . 
PARA LA ETAPA: FLE(':HA':';: COMF:TNACTf1N: 

l D = (1, 71 ~ :.rn • CD 
2 D = (;.4~~ r:m. CD 
3 D = (l, ,,5(, r:-Yn. CD 
4 D = o.~~.~ r- ttl o en 

H:·-1:· RSVISION A LA RUrTURI\ ~-1(4:-

AREA DE ACERO DE REFUERZO : 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE RFFUF.RZO 
CENTRO!DE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO f ST=l. NO=n 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO f Sl=l. NO=O 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL MOMENTO ACTUANTF 
EL FACTOR DE SE~URJDAD 

EL VALOR DE 

= -

= 
= 
= 
= 

-, .. , . .,.k v .... '~""'"" 
tn-:o.c;? .... ,., ,,..._., 

r:'T: - tf"'. t? 
~T: -C:O Ct., 

(,("'1, ?? .,., . 1 ,..."'?. 
?7. 70 "?. ,,. .. ?. 

-?n.o., "?· '"'"'? 
-47.?4 "':· lr-fl'l? 

-n.<>n4 ,..PI';_ 

-n.a¡¡<. ...... 
(l.?tJn ....... 
(l,<;O:> "'"' 
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U 1 1 l lf 1 1 H -r--lf.!l ·H··lHI*"**H lf Ulf U lf U 1 W U W 
* DISENO D~ ~I.EMENTOS PRESFORZADOS * 
****"**~-.¡¡ H·H-l'·H·-li-li********!f 1(!( 11 llf 1 J. 1 

LOS DATOS SON EN KSS. u EN CMS. FECHA: 
* NOMB~E DE LA PIEZA ~ !f •T. PORTANTE "L" H. 
*** CONCRETOS *** **"* ACEROS *"*"* 

f'c PRES.• 350 K~./cm2. fnu PRES.~ 
f'c REF. = 200 KQ./cm2. ~s PRES. = 
f•ci DE7.= 2~(1 ~~.!cm?. ~s PRE~. = 

C. PERD. = 
C. ;ENS. = 

*** ETAPAS PE r~~~A '** 
CUAr-rrAS :::rA."=A#:. 

SECCIC'N SHIPLr: =
ETAPA SE:CION Z!( 

1 
2 
3 
4 

1 

::: 

~:-':t.J = 4 
SECClON COMPUFRTA• 

w 
fl?í'.O 

2072.0 
1318.0 
1550.0 

K(;. /MI 
K(;, /MI 
1<(;. /MI 

t<G. /~11 

1 Fl-l>··r--P<' 
VA71'11' "1 

? 

_""75("H"' ":"'• /r-f'll?, 
?r- ·t"\nnr- ... ':'. 1 r"'f"~. 

tj OC' '"n?, 

(). ~-.. 
-""l,-,r 

*** PROPIEDADES Gt:Ot1E r:::! CAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 
HACIA ARRIBA 

liNlDADFS=r-m~? 

PROPIEDADES AFnMFTPTrA~ 

++++ SECCION SIMPLE ++++ AREA= ~4?C't. on ,..~ .... '2. 
CUANTAS AREAS SON= 2 I TOTAL= 7.1?0~47.1'1~ rom""'4. 

y I~IF= ::IR.<>O ....... 
BASE BASE ALTURA y ~liP= 41.. , 1 ....... 
INFERIOR SUPERIOR S INF= 54~::11.?? rtn""'"=t. 

cm. crn. C' y¡~ • S SIJP= 4~f:;'RC:.~.;, ro"'""" ::t • 
50. (1(1 50. OC• :<O. CoO 
35.00 35. OCo ~~.0(1 

++++ SECC!~N CO~IPUESTA ~+~+ ARF.A= :<R4rl ., ... f"M"'2, 

CUANTAS AREAS SON= ~ J Tr1TAL= ~1?7047,,:.? r-rtt.""'4. 

" lNF= 44.~7 ....... ' BASE BASE AL TU'~ t. y SLIP: ~t"l.4R ....... 
HIFERtOR SUPERIOP. S INF= 70741 . 07 r.""'"'"':'. 

cm. crn. r·•·. ~ ,. ~liP= 1.1044. 1? r"'f"' ... !'. 
3:0·. 00 3:0·. 00 ::-.. 0\1 
7:0"·. 0(1 75.00 :. . (':Q 

*** CABLES DE PRESFU;:-r-::cn. NU~~P~. POS!ClON V r.LARO ~~ 

NU~1ERO DE CABLES = : ''." CLARO IMTS. l = 10.40 
CEN1ROIDE., <ere.) = l(t.r, 

fdH REVISION DE ESFUE'1":·r ~- 1"ERMISIBLES *** 
LOS E:;;FUERZOS SON: p;,!=:A ~A ETAPA 

1 FS 11 l = ::...; . l? V.a./cm2. FI 1 l l = 
2 FS(2l= 6r:i. 0:,2 K~./cm2. Fl12lo. 
3 FS13l~ ::·~. 7~. K~. 1 cm2. FI13l= 
.:¡ FSI'Il= ?7 o 13 K~. lcm2. · FI141= 

-?O."'r-t v':'.1.-.,..,_ 
-!'=:t.~"? V.~. Ir.,~·::::-. 

-::1?,_1."1 V?· Ir-• 
-?t;o. R:< V~. Ir,. 

-



LOS TOTALES FS T = 150.96 Kg./c:m2. FI T = 

PRESFUERZO FS p = -34.95 Kq./c:m2. FI p = 
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 K~./c:m2. 

PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 K?.lr:m7. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS !OS . PARA LA ETAPA . 
1 FS! 1 1 = -10.78 Kq,/r:m2. 
2 FS!21= 50.14 Kq, /r:m2. 
3 FS!31= 88.89 Kq,/r:m2. 
4 FS!41= 11 ó. 02 Kq. /cm2. 

*** REVISION DE FLECHAS *** 
'·r LA SU~IA DE FLECHAS ES 

LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES 
* * * LA FLECHA PERMISIBLE ES 
PARA LA ETAPA: FLECHAS: 

1 D = 0.316 cm. 
2 D = C,7Q6 cm. 
3 D = 0.506 cm. 
4 D = 0;404 cm. 

*** REVISION A LA RUPTURA *** 
AREA DE ACERO DE REFUERZO : 

FJ! 1 1 = 
FJ !21"' 
FJ!!.'Il= 
FI!41= 

:?..021 ..... 
-1.023 C'Tn. 

2, 580 r:rn. 
COMBHIACION: 

CD = 
C:D = 
en = 
c:n = 

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PR~SF:JERZO ! Sl=J, NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ! 51=1. NO=O l 

EL MO~IENTO RESISTENTE 
EL MOMFNTD ACTUANTE 
EL FAC:TnR nE .SEGURIDAD 

~l VALOR DE A= 

-134.'2o'> K 
? . , .. ,.,:z. 

!'!!=O. ti? "?· tcrn:Z. 
I"T: -10.12 
¡:'T: -"''O,p'? 

¡C.!';,04 11~,/c"':Z. 

!::t. lo"' V?, tr-,.,'7. 
-10.01 v'S'· tr-m:Z. 
-4R. ~~· l~"':· fr-t'l\?. 

-n . .,n'=' ~ ... 
n.ns:or-o ~ ... 
n.c;o4 ..... 
n,Qo~ ""'· 
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Oeduct deflection caused by weight of member; 

5w~ 
t.+~ 

384 E,¡ 1 

(0.418) 
~ 5\""12 (70 X 12)

4 
= 3.00 in.+ 

384 (3587) (20,985) 

Net camber at release = 4.41 t - 3.00+ 
= 1.41 in. t 

3.4.2 Elastic Deflections 

Calculation of instantaneous deflections caused 
by· ·superimposed service loads follow classical 
methods of mechanics. Design ec¡uations for vari· 
ous load conditions are given in Chapter 8 of this 
Handbook. lf the bottom tension in a simple span 
member does not exceed the modulus of rupture, 
the deflection is calculated using the uncracked 
moment of inertia of the section. The modulus of 
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the 
Cede as: 

f, = 7.5 -¡._Vf; . (Eq. 3.4·1) 

(See Sect. 3.3.2 for definition of ')..) 

Fig. 3.4.1 Bilinear moment·deflection relationship 

Moment 

Falculated us10g¡ Calculated us•nq¡ 

lg lcr 

Deflection 

1. Moment which results in bottom tens1on of f, 

2. Moment corresponding to fmal bottom tension 

(Note: Prestress effects not included in illustration.) 
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3.4.2.1 Bilinear Bebavior 

Section 18.4.2 of the Cede rec¡uires that "bi· 
linear moment~eflection relationships" be used 
to calculate instantaneous deflections when thL 
bottom tension exceeds 6 .../'f; . This means that 
the deflection befare the member has cracked is 
calculated usin9 the gross (uncracked) moment of 
inertia (~ 1 and the sdditional deflection after 
cracking 1s calculated using the moment of inertia 
of the cracked section. This is illustrated graphi· 
cally in Fig. 3.4.1. 

In lieu of a more exact anatysis, the empirical re
lationship: 

1., • nAp,d~ (1- _¡-¡;; 1 (Ec¡. 3.4-2)" 

may be used to determine the cracked moment of 
inertia. Table 3.9.1 9 gives coefficients for use in 
solving this equatlon. 

Example 3.4.2 - Deflection calculation using bi· 
linear moment-cleflection relationships 

Given: 
8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1 

Prob/em: 

Determine the total instantaneous deflectior. 
caused by the specified uniform live load. 

Solution: 
Determine f, = 7.5 v"f; = 530 psi 

From Example 3.2.8, the final tensile stress is 
782 psi. which is more than 530 psi, so the bi
linear benavior must be considered. 

Determine 1,, from Table 3.9. 19 

A0 , = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 
d at midspan = e, + y 1 = 13.65 + 6.85 

= 20.5 in.' 
2.142 = AP, = 

bd (96)(20.5L = 0.00109 

e = 0.0067 

1., = Cbd3 = 0.0067 (96)(20.5)3 
= 5541 in.• 

• ''AIIowaUie Tensile Sueues for Presueuec.l Conctllc:· PCI Jout
nM, Feb, 1970. 

111 is w11h1n 1he precision of lhe calcula1ion method .nd obM 
Llehav•or 10 use mld¡pan d and 10 calcula!~ lhe dlftec110n at t. 

~n. allhough the maximum tensile llfltll '" 1h11 cae • 11M 
•• 0.4 f. 
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3-26 

·Determine the portian of the live load that 
wou Id re su lt in a bottom tension of 530 psi. 
782 - 530 = 252 psi 
The tension caused by live load alone is 1614 

psi, therefore, the portian of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi is: 

and 

1614- 252 
1614. (0.280) = 0.236 kips/ft 

5~) (70x 12)• 
384 (4287)(20,985) 

= 1.42 in . 

/lcr = 

(o.044) . 
5\12 110 x 121• 

384 (4287)(5541) 
= 1.00 in. 

Total deflection = 1.42 + 1.00 = 2.42 in. 

3.4.2.2 Effective Moment of lnertia 

The Code allóws an alternative to the method 
of calculation described in the previous section. 
An effective moment of inertia, 1,. can be deter· 
mined and the deflection then calculated by sub· 
stituting 1, for 1

0 
in the deflection calculation. 

The equation for effective moment of inertia 

is: l, = ( ~:')' 10 + [ 1 _ ( ~:')'] 1" 

(Eq. 3.4·3) 

The difference between the bilinear method 
and the 1, method is illustrated in Fig. 3.4.2. 

The use of 1, with prestressed concrete mem· 
bers is described in a paper by B ranson. • The 
value of M.JM. for use in determining live load 
deflections can be expressed as: 

~:· = 1 - C· ~~~f.) (Eq. 3.4·4) 

where f,~ = final calculated total stress in the 
member 

& -
f ~ = calculated stress due to live load 

Example 3.4.3 - Oeflection calculation using 
effective moment of inertia 
G1ven: 

Same section and loading cond1tions o! Exam· 
pie 3.4.2 

• Branson. O. E., ''Tne Ottormauon ot Noncomoos•t~ and Com
posne Prntreswct Concrtlt Memt»ers'' ~~~~Ctlons ot Conc:nlr 
Srrucrure1, SP-43, Ameuc:•n Concrete lnsututc. 

• Fig. 3.4.2 Effective moment o! inertia 

Moment 

Problem: 

%'ou: Effecu o! prestren 
not included 

Calculated using 10 

Deflection 

Determine the deflection caused by live load ·.•. 
using the 1. method. .,. 

Solurion: 

From the table of stresses in Example 3.2.8: 

1, 2 • 782 psi (tension) <;' 

12 • 1614 psi (tension) ·.• 
f, a 7.5v'"f; - 530 psi (tens_ion) . 

M., D 1- (782- 530). 0844 
M. 1614 . 

(~:.Y= (0.844)3 = 0.601 

(M")' 1 - M• = 1 - 0.601 = 0.399 

1, = 0.601 (20,985) + 0.399 (5541) 
= 14,823 in.• 

1, can also be found using Fig. 3.9.20 . 

f, = 782- 530 =· 252 psi 

f, 252 fC = 1614 a 0.16 

1., 5541 
T." = 20,985 = 0·26 

F ollow arrows on the chart 
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1 
f"' 0.70 

g 

1, = 0.70 (20,985) -= 14,690 in.• 

(0.280) 
5 w~ s\---;-2 (70 x 1 2)• . 

.62 "' 384 Ec 1, "' 384 (4287) (14,823) "' 2"38 m. 

3.4.3 Long-Time Camber/Deflection 

ACI 318-77 provides a convenient equation for 
estimating the additional long-time deflection of 
non-prestressed reinforced concrete members 
(Section 9.5.2.5): 

[2- 1.2 (A',! A,)] ;;;. 0.6,where 

A', is the compressive reinforcement and A. is 
the tensile reinforcement. No such convenient 
guide is given for prestressed concrete. 

The determination of long-time cambers and 
deflections in precast, prestressed members is 
somewhat more complex because of ( 1) the effect 
of prestress and the loss of prestress over time, 
(2) the strength gain of concrete after release of 
prestress, and because (3) the camber or deflec
tion is important not only at the "initial" and 
"final" stages, but also at erection, which occurs 
at some intermediate stage, usually from 30 to 60 
days after casting. 

lt has been customary in the design of precast, 
prestressed concrete to estimate the camber of a 
member atter a period of time by multiplying the 
initial calculated camber by sorne factor, usually 

based on the experience of the designer. To prop
er1y use these "multipliers," the upward and 
downward components of the initial calculated 
camber should be separated in arder to take intr 
account the effects of loss of prestress, whic 
only affect the upward-component. 

Table 3.4. 1 provides suggested multipliers 
which can be used as a guide in estimating long
time cambers and deftections for typical mem
bers, i.e., those members which are within the 
span-depth ratios recommended in this Hand· 
book. Oerivation of these multipliers is con
tained in a paper by Martin. • 

( Long-time effects can be substantially reduced 
¡ by adding non-prestressed reinforcement near the 

..¡ level of the prestressing steel. The reduction ef· 
fects proposed by Shaikh and Branson' can be 
applied to the approximate multipliers of Table 
3.4. 1 as follows: 

C1 + A,/AP, 

1 +A,/~, 

where _ C, = multiplier from Table 3.4. 1 

~ = revised multiplier 

A, = area of non-prestressed reinforce
ment 

AP, = area of prestressed steel 
----=--
·M•"'"· L. O. ''A Rationel M~thod tor Esumating C.mber 

Dtflect.ion of Precast. Presuessed Concrete Memben" PCI .A 
NI, Jan-Feb, 1977. 

tShaikh, A. F., and Br1n10n. O. E .... Non·Tensioned StHI in Pt. 
11,.1Md Conorate Beams.'' PCI Jaurml, feb, 1970. 

Table 3.4.1 Suggesled mulllpllers lo be used as a gulde In estimatlng long-time cambers 
and deflecllans lar typlcal members 

Wllhoul Wllh 
Composlle Composlle 

Topplng Topplng 
At erecuon: 

(1) Oefleclion (downward) componen! - apply lo the etastic 1.85 1.85 
dellecllon due lo the memoer weight al ralease al prestress 

(2) Camber (upward) component - apply to the elastic camber - 1.80 1.80 
due to prestress at the time ol ralease al prestress 

~ - --
Final: 

(3) Dellecllon (downward) component - apply lo the elaslic 2.70 2.40 
dellection due lo the memoer weight at release al prestress 

(4) Camber (upward) component - apply to the elasllc camt>er 2.45 2.20 
due to prestress at the t1me al release ol prestress 

(5) Dellection (downward) - apply to elastic defleclion due 3.00 3.00 ... ~ ... 
to supenmposed óead load only 

(6) Deltection (óownward) - apply to elaslic óeltectlon caused - 2.30 l. tly the composite topping 
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Alternately using Table 5.20.4, for b = 16 in. and 
A.,~+ A.= 4- #6, read: 

A"' = 0.37 sq in. 

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser· 
vative because it assumes A.r to be the steel 
provided ráther than the steel required. 

5.9 Dapped·End Connections. ( .,_.,., ,.,_ .. ,; · '" ''·'··J • 
Design of connections which are recessed, or 

· dapped· into the end of ttre member, rcquires the 
investigation of severa! potential failurc modcs. 
These are illustratcd in Fig. 5.9.1 and listed below 
with the reinforcement required for each consi
deration. 

1) Flexure (cantilever bending) and axial tension 
in the extended end. Provide flexura! rein
forcement, A,, plus axial tension reinforce
ment, An. 

~ Direct shear at the junction of the dap and the 
main body of the member. Provide shear-fric
tion reinforcement composed of A, and A.h, 
plus axial tension reinforcement, An. 

•@ Diagonal tension emanating from the reen
trant cerner. Provide shear reinforcement, 
A,h. 

• Diagonal tension in the extended end. Provide 
shear reinforcement composed of A." and A •. 

fJr:. Bearing on the extended end. lf plain concrete 
•- •' bearing strength is exceeded, use A, as shear

friction reinforcement. 

Each of these potential failure modes should 
be investigated separately. The reinforcement re
quirements are not cumulative, that is, A, is the 
greater of that required by 1, 2 or 5, not the su m. 
A." is the greater of that required by 2 or 4. 

5.9. 1 Flexure and Axial Tension in the Ex te• ·de•' 
End 

The flexura! and axial tension horizontal rcin· 
forcement can be determined by: 

h "' depth of the member above the dap, in. 

d = distance from top to center of the rein
forcement, A,, in. 

fy = yield strength of the flexura! reinforce
ment, psi 

For design convenience, Eq. 5.9-1 can be re
arranged as follows: 

A +A = - 1 [v (~\+N {.h)l 
• n tfJ fy u \ d} u \ d LJ 

(Eq. 5.9-1a) 

Table 5.20.5 may be used to determine the steel 
requirements. 

5.9.2 Direct Shear 

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9. 1 
is resisted by a combination of (A, + An) and ~. 
This reinforcement can be calculated by Eqs. 
5.9.2 through 5.9.4: 

2Vu 
A, = \ 3 .Pfvl-'e 

N u • . ' 
An = \ 

.Pfy 1 
1 

lt· 1 
~/'(Eq. 5.9-21 

y 
· ( Eq. 5.9-3) 

A.h = 
V u 

3 .Pt •• ,.., 
J (Eq. 5,9-4) 

where 

= 0.85 

= 

= 

yield strength of A, and An, psi 

yield strength of A.", psi 

,... = 
1000 x• bh /J 

(Eq. 5.9-5) 

(See Sect. 5.6 for definition of X) 

The recommended mínimum reinforcement re
quirements are: 

(min) 
80 bh 

(Eq. 5.9-6) A, = t. 
= - 40 bh 

(Eq. 5.9-1) 

where: 

q, = o.ss· 
a = shear span, in. (can be assumcd = 3/4 ~ •• ) 

20 = dap projcction, in. 

A.,. (mini = 
t •• 

(Eq. 5.9-7) 

unless one-third more than that required by either 
Eq. 5.9-2 or 5.9-4 is provided. 

Reinforcement A•h should be uniforrnly dis
tributed within 2/3 d of reinforcement A. +A.. 

1 o Ue th~orette•llv correct, Eq. 5.9·1 lbould h8ve iud in lhe 
denonmunor. The use of • • 0.85 anllud of 0.90 CUexurel 
compenNtes lor lhit appro•tm.hon. 
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F. 5 9 1 Required reinforcement in dapped-end eonneétions 19· •• 

. ,. 

36 

welded 
anchor 

1------1.72,--......¡ 

t 
A,. 2/3 d (max,) 

0 v. 
!e----A," 

A,+A, 

1 %" max.--oo+-*'f-

·l. 1.n.------~ 

(a) Note: Flexure and shear 
reinforcement omitted 
for clarity 

A.~--*~¡f---,----1 
welded 
anchor 

... N 
u 

(b) Alterna te reinforcement placement (see Sect. 5.9.8) 

'·· .,, 

d 
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For design convenience, Eq. 5.9·5 can be com· 
bined with Eqs. 5.9·2 and 5.9-4 to yield: 

V , 
u 

A, (Eq. 5.9·2a) = 
1.7at.x'bh 

V , 
u (Eq. 5.9-4a) 

3.57 '•• 'A
2 bh 

where 

" = 1.4 

Vu is in kips 

'• and t., are in ksi 

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Cerner 

The reinforcement required to resist diagonal 
tension cracking starting from the reentrant cer
ner can be calculated from: 

-~ 
- <>' .. (Eq. 5.9·8) 

where 

= 0.85 

Vu = applied factored load, lb 

A," = vertical or d1agonal bars across poten· 
tial diagonal tension crack, sq in. 

'•• = yield strength o! A,". psi 

Vu/,Pbd should not exceed 8'A~. 

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End 

Additional reinforcement is required in the ex· 
tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that: 

9 V.= 9 (A),+ A," t.,+ 2 'A bd~l . 
. · ' ·, ' . · - ( Eq. 5.9-9) ., . 

where ... 
f, = yield strength of A, 

Tests on dapped-end beams• md1cate that at 
least one hall of the reinforcement required m 
this area should be placed vertically. Thus: 

minA = -
1
- ( v. - 2A bd,/f-) 

v 2 fv '-' e 

· ( Eq. 5.9-10) 

5.9.5 Bearing on the Extended End 

The beanng on the extended end sllould be 
checked against the plain concrete bearing limita-

T~" perlormed Llv R,aths. R.athl <Jnd John¡on. HtnuJ-IIc, IL 
hesulu unpuUhlhcdl. 

tion of Eq. 5.7.1. 11 the limits are exceeded, then 
the capacity should be cllecked for reinforced 
concrete bearing as described 1n Sect. 5.8: 

A. + A. • IP ~. (:.osO + N) 

"· 

(Eq. 5.9-11) 

(Eq. 5.9-12) 

5.9.6 Anchorage of Reinforcement 

Horizontal bars A, + A. should be extended a 
mínimum of 1. n. past the end of the dap, and 
anchored at the end of the beam by welding to 
cross bars, angles or plates. Horizontal bars A..t, 
should be extended a mínimum of 1. 7~ past the 
end of the dap, and anchored at the end of the 
beam by hooks or other suitable means. Vertical 
or diagonal bars A.., and A, should be properly 
anchored by hooks as required by ACI 318-77. 
Welded wire fabric may be used for reinforcement, 
and should be anchored in accordance with ACI 
318-77. 1 

5.9.7 Detailing Considerations 

Experience has shown that the depth of the ex· 
tended end should not be less than one-half the 
depth of the beam, unless the beam is signlficant· 
ly deeper than necessary for architectural reasons. 

Diagonal tension reinforcement, A..,. should be · 
placed as closely as practica! to the reentrant cor· 
ner. This reinforcement requirement is not addi· 
tive to other shear reinforcement requirements. 

Reinforcement requirements may ba met with 
welded headed studs, deformed bar anchors or 
welded wire fabric. 

lf the flexura! stress, calculated for the full 
depth of section using factored loads and gross 
section properties, exceeds 6~ immediately 
beyond the dap, longitudinal reinforcement 
should be placed in the beam to develop the re
qu ired flexural strength. 

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcrment 

~ _ As an alternate to placing reinforcement as 
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed 
as shown in Fig. 5.9.1b. The requirements forre
inforcement placed in this manner can be deter· 
mined by: 

9 '·· coso: 

vuJa'+d2 

<:> fy,d 

IEq. 5.9·13) 

(Eq. 5.9-141 
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Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example 5.9. 1 

¡;g} '!! 

h = 16" 

5" 
/_ 

2'~" S'.' l'il lill1l 
N.= 15 kips j 

4.5'' 

v. = 100kips 
1 
' 

6" 

but not less than that determined in sections 
5.9.2 or 5.9.5. 

1 f the diagonal bars can be adequately anchored 
into thc extended cnd. thcy may also be uscd as 
at lcast partial replacement lor A. and A.. re· 
quirements shown in Sect. 5.9.4. 

Example 5.9. 1 Reinforcement for dapped·end 
be a m 

Given: The 16RB2B beam with a dapped end as 
shown in Fig. 5.9.2. 

V" = 100 kips (includes all load factors: 

N. = 15 kips 

. f'c = 5000 psi (normal weight) 

f, for all reinforcement = 60 ksi (weldable) 

Problem: Determine the requirements for rein· 
forcement A$ -+ A", A\.h .. A,11 • and A

11 

shown .on F ig. 5.9. l. 

So/ution: 

38 

Assume: Shear span, a= 3/4 (6) = 4.5 in. 

d = 15 in. 

11 
t 

;' -
;/ 

/ z da 15" 
/ 

1.7 20 = 1'-10" 
.~ 

-

1 

1.1 e" =.2'·2" 

= -

1) Flexure in extended end: 
• By Eq. 5.9·1a: 

A, + A,. e * [v. (~) + N.(~~ 
= 0.85\ 60 Eoo (~i) 

+ 15(~~)}o.90sqin. 
Use 3 - =s. A, = 0.93 sq in. 

This could also be obtained from Table 5.20.5 

2) Direct shear: 

By Eq. 5.9·2a: 

A = .. 
= 

V 2 
u 

1.78 t, ">.2 bn 

0.37 sq in. 

By Eq. 5.9-6: 

( 10012 
e -:-==-:-::--::~~~ 

1. 78 (6011 111 16)( 161 

.. - . 

A, (min) e 
80bh = 80(1~!1161 

f, 60,000 

= 0.34 sq in. < 0.37 

. '-
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By Eq. 5.9·3: 

N. 
An = -;! = 

y 

15 000 
(0.85)(60.000) = 0·29 sq in .. 

A, + An = 0.37 + 0.29 = 0.66 sq in. < 0.93 

Therefore. flexure governs. 

By Eq. 5.9-4a: 

A.,h = 

= 

V 2 
u 

3.57 t •• ).2 bh 

( 1 00) 2 

-:3--:.5:-:::7--:(...:60,.:,.)::.:( 1~)-11-:-6-) (-16-) = 0·18 sq in. 

From Eq. 5.9· 7: 

Avh lmin} = 
. 40 bh = 40 (16)(16) 

fy 60,000 

= O. 17 sq in. <O. 18 sq in. 

Try 2- #3 U-bars, A.,h = 0.44 sq in. 

3) Diagonal tension at reentrant cerner: 

By Eq. 5.9-8-: . 

100 
0

_
851601 

= 1.96 sq in. 

Use 5 - #4 closed ties = 2.00 sq in. 

Check v.lobd = 100/10.85 x 16 x 15) 

= 0.490 ksi < 8« = 0.566 ksi OK 

4) Diagonal tension in the extended end: 

Concrete capacity = 2>. ~ bd 

= 2 (1JvSOoO (16)(15)/1000 = 33.9 kips 

By Eq. 5.9-10: 

1 ( v. ) A., = 2 f. ~ - 2>. ,J¡::- bd 

1 ( 100 ) = 
2 

ISO) • 0_
85 

- 33.9 = 0.70 sq in. 

Try 2- ;:4 = 0.80 sq in. 

Check Eq. 5.9·9 

oVn =o lA. f.+ A •• f,.. + 2>. v'f::- bd) = 

= 0.85 10.80 (60) + 0.44 (60) + 33.9] 

= 92.1 krps < 100 

Change A •• to 2 - =4 

o Vn = 110.4 kips > 100 OK 

5) Check concrete bearing by Eq. 5. 7-1: 

w = 4.5 in. 

.· 
• s = 4.5/2 lworst case) / 

• 
, .... 

sw = 4.5 (4.5/2) = 1 O. 1, use 9 max 

s/w = 0.5 

e, = (;'
0

) N.tv. = 19/2ooJo •• • o.63 

q¡vn = ~c. 70 xv"'f;' (s/w) 113 bw 

C~Vn = 0.7 (0.63)(70)(1) \,ísOOo (0.5) 113 

(16114.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK 

Reinforcement is not required for bearing 
(Could also be determined from Table 5.20.1) 

6) Check anchorage requirements: 

~ • A, +A" bars:· 

From Table 8.2.7: 

fv • 60,000 psi, f', • 5000 psi, #5 bars 

1. n. = 26 in. beyond dap 

A.,h bars: 

From Table 8.2.7, ter ;:4 bars.' 

1. n. = 20 in. beyond dap 

5.1 O Beam Ledges 
.· 

' 
The design shear strength of continuous beam ' 

ledges supporting concentrated loads u illustra· 
ted in Fig. 5.10. í. can be determined by the les· , 
serofEq.5.10-1and5.10-2: - ·• 

for s > b + h 
r: 1. 

~Vn = 31/lh >..Jt:" 122• + b + h) (Eq. 5.10-1) 

~vn = l!>h x../f; (22p + b + h + 2d.l / 

(Eq. 5.10-2) 

for s < b + h, and equal concentrated loads, use 
the lesser of Eqs. 5.1 Q-1 a, 5.1 Q.2a or 5.1 ().3 

oVn = 1.51/lh. >.~m.+ b + h + s) 

(Eq. 5.1Q.1al 
~ b+h 

oVn = 1/lh Xvf', ICP + -
2
- +d0 +s) 

(Eq. 5.1 0-2a: 

where: 

h = depth of th'e beam ledge, in. 

t' = ledge projection, in. p 

b = width of bearing area, in. 

S = spacing of concentrated loads, in. 

d, = distance from center of load to the ene 
of the beam, in. 

39 
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~ t:ilila 8.2 muestra los cuadros de diseño public:uios por 
la Ce:nent and Concrete .-\ssociation !Asociación de Cemento y 
Conc:e~o)u' sobre longHudes máxunas de pilotes p:tra pilotes, 
de scwón cuadrada en diversas condiciones de levantamien
to. Los cuadros de diseño también proporcionan los momen
tos t1exionantes ocasionados por ei peso propio durante el 
levantamiento, y los momentos de reststencia última p:tra 
divers::.s secciones cuadradas y octagonales. 

Cu:!ndo las condiciones de hundimiento son de moderada
ment:: wíciles a difíciles, resulta ventajosa una esptral o héli
ce. L:! :;é!ice se coloca normalmente dentro de i:J.S barras prin
cip:il::: ;¡ero Saurin indica que es mejor colocada fuera de 
di:J.S. :_:¡ reducción en la cubterta de concreto sobre la hélice 
no es 'e~udicial. ya que parte del pilote está normalmente 
abatió por la unión en la c:ilieza del larguero. 
~ iigura 8.19a y b muestra detalles típicos de refuerzo en 

pilotes de concreto precolado. George Wimpey & Co. diseñó el 
pilote ccragonal de 787 mm mostrado en la figur.~.8.19b p:tra 
la termmal marina de la lrish Refining Company en Cork, 
Irbnó del None. 

8.9.3. Puntas de pilotes 

Cuar.do los pilotes se hunden por completo en sueios sua
ves. no rcquteren de punta. Los extremos de los piiotes se cue-

lan usualmente en :·onna de un punto acharado como lo 
muestra ia figura s.:oa. Se prefiere una punta mas afilada 
(figura S10b) p:tra i:undimiento en arcillas ñgidas o arenas 
v gravas compactas. La punta de hundimtento de metal 
comúnmente localiuda en pilotes de concreto, hundidos en 
condiciones tamo suares como ñgidas. se basJ en un diseño 
utilizado p:tra evitar ~ue los pilotes de m:uier:J. se agrielen 0 
escobillen, y en condic:ones suaves no se reauiere de punta de 
metal de ningún tipo. Cuando se deben hundir los piiOieS e¡¡ 

· suelo con pedruscos 0 pedregones, se requiere de una ~ 
como la que muestra :a iigura S.20c p:tra óespedn,r bs roas 
o p:tra evitar el rompimiento del extremo inierior del pilole.. 
cuando este empuja pcáruscos o pedregones hacia un IIIBJ. El 
:íre:i de la parte supe:icr de la puma metálica, en contacto a.i 
el concreto del pilote, debe ser lo bastante grande p:tra asegu. 
rar que el esfuerzo a compresión del concreto se encuenut 
dentro de límites de se:;~ridad. ¡ 

Cuando se requiere que los pilotes penetren en roca,. par 
ejemplo p:tra obtener :esisrencia lateral. se utiliza un :xJia,. 
mento especial de =como lo muestra la figura 820d. PeD 
si se hunden en roca ;óiida. se recorruenda la ·'punt! Oslé 
(figura s.:Oe). Este riixño es panicularmente adecuaOO pa 
hundimtento en una suoerficie de roca inclinada cum, ~ 
pu~ de golpes cuidad~sos de un martillo pesado con ~ 
catda corta. el extremo afilaao del punto de tierra huece ~ 
sujeta a la roca,. evitando que el punto se deslice dentro de fa: 

Punto de ie':c1f.cmrerno 
a 5000 lleSc: .: lltura 1 

' :5 úOO !O flJbrena oara Jos ~:~:1n . Cuaaraoo 
;.QQ_J¡ 1Q50 :150 10 5L'J 7120 1 "175 350 

f ! 1 ~:::r;;oon~s;; ~) c:-i H:~nsrcmn 

:~l·lilllllllllllll 1 i 11 

:sr.:tnones ;¡ 1 lfi r:-o; 1 iransrcron 1 E~li!~:-~s a !O r.is ~ Eslaoones 

1 1 ) j 1 1 f=:b ~1 1 1 1 1 !11 !1111 t 1! ~~ ~~ Sd> 

Barras 22 mm ,¡, 

~m r.c1aoo 

a,¡, M. S. eslaoones oor toaas :¡nes Barras onnt~oales 25.t> M. S. 

203 mm c/c:: i5 mm eleS 75 i."7i. 

Longuua maxuna 31 300 

:JI 

127 mm rJcs etc: 

Figura 8.79. Detalles :ioicos de oilotes orecolaoos Je concreto relorzado. a) R. C. detalles para un c::;~e ce 350 x 350 x 15 000 mm. 
b) R. C. detalles para un Pilote ~ueco octagonal ce 7B7 mm. (Tooas las oistanc:as ;on en mm.) · 
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Sp,roJ wire 

O. in 116 20 1 2d 

s.zel "'5\*4\•J 

Scucre piles 
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!0.290 
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Fi,. 9·5 Typical details of precast eonerete pi les. (After Chellis [9).) 

after which withdrawal of the mandrel empties the casing. The casing may ~iso be 
drivcn with a dmmg tip on the pomt, providing a shell that is ready for fillinf with 
concrete immediately, or the casing may be d<·.-en open·end. the soil entrapped in the 
casing being jetted out after the driving is compieted. 

Various methods wtth sliehtl\" difieren! end results are available and oat:ntcd. 
Figure 9-6 indicates sorne of the ·commonly available patented cast-in-plac: piles, 
and is intended te be re¡:;resentative only. It may be noteá that they are basically of 
three types: (1 l shell or ~ased, (2) shell-less (uncased), or (3) pedestal types. 

9-4 STEEL PILES 

These members are usually rolled H shapes or pipe piles. Wide-flange b:ams or 
1-beams may also be uscd; howcver. the H shape is espectally proportioned 10 wtth· 
stand the hard driving stresses to which the pi le may be subjected. In the H pil: th< 
flanges and web are of equalthickness (the standard WF and l shapes ha ve a tiunner 
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Puesto que los esfuerzos durante el hin· 
cado son tan severos, es necesario propor
cionar un concreto de muy buena calidad. 
Las Tablas 23 v 24 sintetizan las recomen
daciones del ·:Youndation Code" para el 
concreto, los periodos del curado y sepa
ración de las cabezas. Los pilotes deben 
colocarse separadamente, o en todo caso, 
en fila, pero nunca en grupos, debido a 
las dificultades prácticas de asegurar un 
colado y curado adecuado. Los pilotes de 
concreto precolados, se fabrican en sec
ción cuadrada hasta de 16 plg por lado. 
No obstante que se han colado pilotes cua
drados y rectangulares más grandes, hasta 
de 24 plg por lado, el código recomienda 
el uso de formas octagonales para seccio
nes mayores de 16 plg. 

Las Figs. 120 y 121 muestran algunos 
diseños típicos. ingleses y americanos, de 
pilotes de concreto precolado. En el caso 
de los pilotes de Morgarrza, menores de 
100 pies de longitud. se le dio al contra
tista la opción de colar pilotes de sección 
cuadrada u octagonal y eligió la forma 
octagonal. . 

Los pilotes de concreto precolado, ma
nufacturados con cemento de alto conteni
do de alúmina. produjeron grandes proble-

mas en el pasado. A menos que se hinquen 
los pilotes poco después del colado, diga
mos de 24 a 28 horas• (Manning, 1949), 
pueden volverse muy frágiles, ~pidiendo 
completamente su hincado; parece que en 
climas cálidos esta condición se agrava 
aún más (Golder, 1956) aunque un cura
do hecho con todo cuidado puede aliViar 
el problema (Hcdgson, 1949). 

Los pilotes de concreto pueden tener 
juntas longitUdinales y trabajar satisfacto
riamente. • Se rompe el concreto y se em
palma el refuerzo anterior con el nuevo, 
cuando menos en una longitud de 40 diá. 
Toda la basura y el material suelto deberá 
removerse, después de lo cual, se colará el 
nuevo tramo. Se dará la atención normal al 
curado y endurecimiento del concreto an
tes de que se hinque el nuevo tramo agre. 
gado. 

Pilotes de Concreto Presfor...a.do 

Se mencionó anteriormente que los pi
lotes de concreto presforzado tienen ven
tajas· en su manejo sobre los pilotes co:a
vencionales precolados y por ello son cada 

• Pera el C6dip recomii:Gda ••PerOLr dos dla&. 
• AUAquc loa preteht.adol PftiCIIQ# dillcult.ades. 

so•o• f.a/Fun 

·-· -· _, r· S'" =~ . ' 
; [ttrTM •......,... Estr!WI •c.-.....,~-
~ J" ~~ s~ :e --

1 o : 
. ,, 

IX! 1 1 1 
io; IX' i ¡ : "7 

1 1 ' ' 1 

~· .---~_:;;;.--__ X :.Y : • ! :ji i: ~\(:~·.'.::j' 

> ~~·~"='========"=======================================· ='=='='=!=·='='==··="==··=:· 
S'O"c, s'o" 1 

-'---s'o"---·~tiOICJaaOtt• -.--~--- s'o" ----'------ ----..; 

---- •rs•• 1a lor~~•tlld JI. oc la '-
1
tud -''-''!!."--:-..--- Vs• 1.1 *"•tud----..; 

'j &f'Uiftl ft ID;-
P'WIU k "'" c. .... 

~~· _,,.. -·· 
-:tlf: ·~ ' l E:IDICi'""" fft 1M'L 

¡y2 - * ~·"'·~M IICin • .tr.rr.--. a 
....,.,_.,. a ~ / S' O'' c,.s 

•• Vr&. lll'lrc_... . turrMt .. ~"' Ott CMCntll 1:11/z:l 
y,.w 11& 1ft -,,_,. 

Sew•• - 11 altl1lll .. , lllhtt 

-A r~ .. .._/··;· ........ -
.~. ¡{'('T 

• 1 •¡;' ':íi!~ ._, ....... y.-
_v_·. :cz / e111,... .. r. •"' ,_. 

~·.:.,~ 

Sletih • la CIIIICta 

F1c. l!!O. Diseño úpico de pilotes de cono= precolado (Practica Británica) 

(S....., PYftGM COIICNU L&d..) 



Esfuerzos corloniU nrlicoin 

v aMcu ,,.,•-+
A, · Jc 

Ac• 2dtc1+cz-+2d) 

dtc 1<tdJ1 Cc 14-dld3 + J,. --6- + -¡-- dlczldllc1HI 2 

z 

TIC S.16 TRA"S.lSlO• DI NORI"TO lftTR! COLU.WA Y ZAPATA 

(•OR.AS DE CDKCRITO 1987) 

lo o 

(L-B)/2 

o o o o o 

• 
L 

2 • 

LtD 

o o o o 

Areas de Acero en cada tranja 

o ol 

(L-B)/2 

A' L-O 
Tw 

FIG 5.17 DISTRIBOCION DEL ACERO DE REFUERZO EN EL LADO LARCO 

(KtU. ua:.) 

,, 

5 



\ 
" 

\ 

' ' \ 
\ •, 

' \ 
\ 



\ 
\ 

------· 

.· 
/ 

·t 

/ . )" lj-
~/ BJ / 

~?ñ-------/~/-/~)¿( 

·-..:;. )( 

.¡ 

7 



' 

( 
1 ~1 

1 

L/Z l/Z 

i 
-.--- -.-

D 1 D 1 ll/Z z 
~7. 515MO ! X 

--"\---- ID - ------- ~ o- ---'-
2 D 1 2 
~ 1 ~ 

~ ll/Z 

- ' ,-'- DL' 
l Iz. ·--12 

r 

11007. &15MO 

-, 

1 ~1 Lll' Ix•--
12 

. 

1007. 1 
' 515110 

--'\.-- Wr WE ¡.. 

H 

( 1\Mv QMV 
V _v_ .. 

or 

~ 

w[ ____ _ _J_ w.[ llJ 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 ~ 
- J 

1 ll 1 0.3 Mo 
l 1 

CORTE 1 - 1 CORTE 2 - 2 . j 

FIG. 1 LZil DIAGRAM:A Dt I'Rt51Clt«:~ POR trtCTO &1511CO <Rtf. "' 



10 07. 
~o ~\ __.,..._ 

1 

! 
• 

~ 
' 

1 

1 

1 
' 
1 

. ' 

Hv 
ez•

Wt 

Wt 

F 

1 

! 
Wt 
~ 

' 
1 

1 

1 

¡ 
1 

tiitiiiiiiiiiiiiiiiiiJIIIJ 
1 ~L ~~~ 

1007. 515MO EH 
LA DRECCIOH MA!> 
DE!>f AVORABI.E 

ex• 
0.3 11Y 

Wt 

307. 51!>110 EH 
LA PRtCCIOH 
MA!> r AV ORAfll.t X --

AREA REDUCIDA 
A"• 6'xL· L. • L-Zex 

nc.. 1 L2'l C.OHOICIONE!> f>ARA LA Rr:YI510H 51!>111CA !>tCL.tl tL 
RtCLA11ENTO DE C.Oti!>TRUC.CION. CRtr. G) 

.• 

9 



J 
~ , 

CB-b)/2 

t 1 1 1 1 

1 

f -+qneta -r 
1 

' ' 
:d'~ 
1 OTI\. 1 
1 1 

1 

-1 _, 

or 

l---..1--+- 5ECCIOHC5 
CRITICA5 

b).- 5ECCION CRITICA POR CORTANTE 

V•qneta [ B-Cb•2d)] 
2 ; Vu•Cf.C.)V 

. 
' 

Hu•CF.C..JHI\\L 

e).- DIAGRAMA5 DE CORTANTE Y HOHENTO flt:X!OKANTE 
POR LOtiGITUD LKT ARIA DE ZAPATA 

nG. 1 1.23 5ECCIONf:5 C~Tr.A5 P"'-A D15!FIO POR rLtXION Y 
CORTANTE EN !.tiA ZAPATA CORRIDA. 

J 



A 
L 

X 1 2 3 4 

zl 
] 

A 
COI>IlRA 1l:AII( 

P• ~ 

)x Hu NZ!I 1 

Mn 5~ z 
Hz1 

Kt K! 

Kz : 
4 • 8 4 • 8 

1 
4 • 8 4 • 8 

L 

I:Pt [CPI+Pz+P3+P4+P>) J * 
Otll.• -L-• L + w 1.1--RE5U.TANTE DE CARCA& VtRllCAI.E& POR 

L Hzt CHz.1•Hz.z+ttz. yHz.~+Hz.~) 
HZT • -L- • l 

MZT ~ l:Mzi/L • CI:HzVL) t1 

UHDAD DE LONGITUD 

---Rt5U.TA!iTf OC fUf:RZA& HOI'U~AI.t& 
tN IJIR(CCION OCL NONE:N:rO OC VOL TtO 
POR UHOAD OC LONGITUD. 

---Rt5U.TANTE OC MOMENTO OC VOLTEO Al. 
HVfL Dn Of &PLANTE POR lJCIAD OC: LONGITUD 

K 1 RICI?Gt DE L05 Rt50RTE5 EXTRtM05 

K 1 R!CDEZ DE LO& RE&ORTE& tlft00Rt5 

* fACTOR QU( TONA EN eut::NTA EL PIE&O 
PROPIO Df LA ZAPATA 

t1 ZT 

~ 

+EJE 

QT/1. 

e).- PLANTA Of 1-'lA ZAPATA CORRIDA T 5U MODELO 
CON CARc.A5 PARA 5U AIIAU515 · 

ARtA TRilUT ARIA Al• f.\C Z1 O 
DE LA ZAPATA AL R[
&ORH: Kl 

7 R MZT 

1 

1 
-

1 

1 

B 

YL 
z 

1-r-

h 

H Df 

~ARtA TRilUTARIA Al+!• IKZ21+1) 
OC: LA ZAf'ATA Al. RE50RTE Kt+l 

b).- CORTE A-A C).- AR[A5 TRilUTARIA5 A CMJA RE:&ORT[ Kl 
QUE REPRE&OITA AL 5UELO EN EL l'fOOQ.O 

fiG. 1 1.22 MODELO PARA At1ALI515 Y D15f:RO Dt U'IA ZAPATA CORRIDA 

1 



DIPLOMADO EN ANÁLISIS Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES 

, 
MODULO III 

CA035 DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO REFORZADO 

TEMA: APUNTES DE CIMENTACIÓN DE DISEÑO 
ESTRUCTURAL DE CIMIENTOS 

EXPOSITOR: ING. AGUSTÍN DEMÉNEGHI COLINA 
ING. MARGARITA PUEBLA CADENA 
ING. HÉCTOR SANGINÉS GARCÍA 

PALACIO DE MINERÍA: JUNIO 2004 
J '::.~J-; ·....--.¡..:.... 

- ~-...... 
, 

' . ... . ··.· 



APUNTES DE CIMENTACIONES 
DISEtiiO ESTRUCTURAL DE CIMIENTOS 

Diseño estructural de una zapata 

a) Determinación de elementos mecánicos 

Consideremos una zapata sometida a carga 
vertical y momento. El diagrama de reacción del 
terreno es de forma aproximadamente trapecial, 
tal como se indica en la fig 1 a. Con el propósito 
de simplificar los cálculos, en la práctica es 
usual sustituir la reacción trapecial por una 
reacción rectangular (fig 1b); el ancho B' de esta 
reacción está dado por 

B'=B-2e (1) 

Agustin Deméneghi Colina· 
Margarita Puebla Cadena" 
Héctor Sanginés Garcla• 

fig 4b (Meli, 1985), en el que las dimensionas 
reducidas B' y L' valen 

B' = B - 2e,. e. = M11ll:Q 

L' = L - 2ey. e,= M,lff.Q 

(4) 

(5) 

El disello por tensión diagonal y por flexión se 
lleva a cabo haciendo uso de la reacción unlfor
me del terreno obtenida con las dimensionas 
reducidas B' y L' de las ecs 4 y 5, es decir 

q' = l:Q/(B'L') (A) 

donde e es la excentricidad, que vale b) Diseño estructural 

e= M/l:Q (2) 

Las cargas que obran sobre el ala de la zapata 
se muestran en la fig 2. La carga uniforme para 
cálculo estructural q. vale 

Qo = q'- Wrrll - WZ111P (3) 

El ala de la zapata se puede considerar como 
un cantil íver sometido a una carga unifonne q. 
de abajo hacia arriba. Los diagramas de fuerza 
cortante y de momento flexionante sobre el ala 
de la zapata se exhiben en la fig 3. La fuerza 
cortante úHima y el momento úHimo se obtienen 
muHiplicando astos diagramas por el factor de 
carga Fe correspondiente. 

En el caso de una zapata sometida a carga 
vertical y dos momentos, el diagrama de 
reacción se muestre en la fig 48. Pare fines de 
cálculo, este diagrama se sustituye por el de la 

b.1) Tensión diagonal 

En una zona cercana al palio de la columna o 
muro que llega a la zapata se pueda presanter 
una falla por tensión diagonal, ocasionada ésta 
a su vez por esfuerzo cortante (fig 5). Esta 
revisión se lleva a cabo verificando que la 
fuerza oortante úHirna a una distancia d del 
palio de la columna o muro sea menor que la 
fuerza oortante resistente. 

Pare valuer la fuerza cortante resistente, las 
Normas de Conaeto (1987) contienen las 
siguientes expresiones 

Si p < 0.01 V di= FRbd(0.2+30p) -1 fe. (6) 

Si p <!: 0.01 Ve~~ = 0.5FRbd -J fe • (7) 

donde 

b = ancho de cálculo del elemento estruc:tural 

' Profesores del Depanamento de Geotecnia. División de Ingeniería Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de 
Ingeniería. UNAM 



d = peralte efectivo del elemento estructural 
p = cuantía de acero 
f0*=0.8fc' (8) 
FR = factor de resistencia 

En elementos anchos, como poede ser el ala de 
una zapata, en los que el ancho B no sea menor · 
que cuatro veces el peralte efectivo d ( B ~ 4<1), 
con espesor hasla de 60 an y donde la relación 
MNd no exceda de 2, la fuerza resistente V<A 
puede tomarse igual a O.SFRbd ,¡ t. •, indepen
dientemente de la cuantía de refuerzo. 

b.2) Flexión 

La sección aitica por flexión en el ala de la 
zapata depende del material que forma la 
columna o muro que llega a la zapata. En la fig 
6 se presenta la sección aitice por flexión para 
tres diferentes clases de material. 

La revisión por flexión se realiza verificando que 
el momento último en la sección altice sea 
menor que el momento resistente en dicha 
sección A continuación se presenta un resumen 
de las expresiones de les Normas de Conaeto 
( 1987) para la revisión por flexión. 

El momento resistente, en una sección subrefor
zada, está dado por 

q=pf,lf; 

El 8(l8I'O mínimo por flexión vale 

lino= 0.7 {iJ'if, 

(9) 

(10) 

mientras que el máximo es O. 7Sp., donde p., es 
el porcentaje balanceado, que vale 

P., = (fe *lt;) (4800/(fy + 6000)) 

donde 

t; = o.ast.· 

(11) 

t;=(1.05-f0*/250) sit.*>250kg/an2 (12b) 

La cuantía de acero necesario para resistir un 
momento último M, se obtiene haciendo M.. = 
M,o!n·la ec 9, y despejando q 

2 

·(13) 

Pero 

(14) 

A.= p b d (15) 

La separación de las varillas se obtiene . 

s=a.g/A, (16) 

donde 

s = separación entre varillas 
a. = área de la varilla que se emplea 
g = distancia pare la que se requiere el área A. 
A. = área de acero requerida 

Por otra parte, en la dirección del lado corto de 
una zapata rectangular se concentran los · 
momentos flexionantes cerca de la columna, por 
lo que el refuerzo paralelo al lado corto deber 
ser mayor en la parte central (Meli, 1985). En la 
fig 7 se muestra la forma como debe colocarse 
el refuerzo; en la franja central de ancho B se 
coloca una fracci6n igual a 28/(L +8) de la 
cantidad total de refuerzo para el largo L, 
mientras que el resto se reparte en las franjes 
laterales. Asl, llamando A. al área de acero por 
metro de longitud de la zapata, la cantidad total 
de refuerzo A.' = A,U1 00, y las separaciones 
del refuerzo en las franjas están dadas por 

En la franja central de ancho B 

S = a.(B+L)I2A.' = 1 00s.(B+L)I(2A,L) 

En las franjas laterales 

S= a.(B+L)IA.' = 100a.(B+L)I(A,L) 

b.3) Pooetraci6n 

(168) 

(16b) 

De acuerdo con las Normas de Concreto, la 
sección critica forma una figura semejat tte a la 
definida por la petifetia del área cargada, a una 
distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte 
efectivo de la losa (fig 8). 

Cuando haya transferencia de momet 11o se 
supondrá que una frac:ci6n de momento dada 
por 



1 

a= 
1 __ 1_+_0-.6--:7-,¡-;=(c,=+=d)I=(=C2=+=d=) 

(17) 

se transmite por excentricidad de la fuerza 
cortante total, con respecto al centroide de la 
sección aítica definida antes. El esfuerzo 
cortante máximo de diseilo Vu se obtendrá 
tomando en cuenta el efecto de la carga axial y 
del momento, suponiendo que los esfuerzos 
cortantes varían linealmente (fig 8), es decir 

A.= 2d(c,~+2d) 

. (18) 

(19) 

J.= d(c,+d)3/6 + (c,+d)d'/6 + d(C2+d)(c,+d)212 
(20) 

En columnas rectangulares e, es la dimensión 
paralela al momento transmitido y C2 es la 
dimensión perpendiOJiar a e,. 

En las expresiones anteriores, V es la fuerza 
cortante que actúa en toda el área de la sección 
aítica, la cual la obtenemos e partir de la 
reacción neta q., restando a la reacción del 
terreno las presiones debidas a peso propio de 
zapata y relleno. 

El esfuerzo cortante de diseno vABu (esfuerzo 
cortante último) obtenido con los criterios 
anteriores no debe exceder ninguno de los dos 
siguientes valores 

Vc:R1 = FR (0.5+-y) R 

f.• = 0.8 fe' 

(21) 

(22) 

(23) 

a menos que se suministre refuerzo. y es la 
relación del tado corto· al lado largo del área 
donde actúa la carga o reacción. 

b.4) Acero por temperatura 

Cuando el espesor de la zapata es mayor que 
15 cm se requiere colocar acero por 
temperatura en la porción sometida a 
compresión (donde no se requiere acero por 
motivos estructurales). Para esto, se emplea la 
siguiente ecuación 

3 

A. = 66000 (h/2) 1 fy (h/2 + 1 00) (24) 

en que 

A. = área de acero requerida por temperatura, 
para un espesor h/2 de la losa de la zapata, en 
cm2/m 
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata, en 
cm 

Cuando el elemento estructural está en contado 
con el suelo, se recomienda emplear por 
temperatura un área de acero igual a 1.SA. . 
Empleando 1.SA. en vez de A. en la ec 24, dado 
que los cimientos están siempre en conlado con 
el terreno, obtenemos la siguiente expresión 

A. = 99000 (h/2) 1 fy (h/2 + 1 00) (25) 

Ejemplo de disello estructural de una zapata"• 
rectangular 

Hacer el disei\o estructural de la zapata 
rectangular de conaeto reforzado de la fig 9. 
Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 
m; espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de 
desplante = 60 cm. Considerar en el coua eto 
reforzado fe' = 200 kg/cm2

, f, = 4200 kglan2
. . 

:EO' = 261, My = 4.2 t·m, M.= 6.8 t·m 

Solución 

La sumatoria de cargas al nivel de desplante 
vale 
:EQ= 26 + 1.7{2){0.3)2.4 +0.25(0.3)(0.3)(2.4) 
+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.6) = 30.098 t 
e,. = Myi:EQ = 4.2130.098 = 0.1395 m 
e, = M,/:EQ = 6.8130.098 = 0.2259 m 
B' = B- 2e,. = 1.421 m, L' = L -2e, = 1.5482 m 
La presión de contado media entre cimiento y 
terreno vale 
q = 30.098/1.7(2) = 8.852 11m2 

a) Penetración 
De acuerdo con les Normas de CorJCI ato, la 
sección critica forma una figura semejante a la 
definida por la periferia del área cargada, a una 
distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte 
efectivo de la losa (fig 8). 

Revisaremos la peneb ación de la columna 
en la dirección del eje y. 



Cuando haya transferencia de momento se 
supondrá que una fracción de momento dada 
por (ec 17) 

1 
tt = 1 -----¡.:===== 

1 + 0.67 .J (e, + dV(~ + d) 

1 

a= 
1 

__ 1_+_o_.6_7_-/rc=o=.3=+=o=.264==vc=o=.2=5=+=o=.264=l= 

tt = 0.412 

se transmite por exoentricidad de la fuerza 
cortante total, con respecto al oentroide de la 
sección aítica definida .antes. El esfuelzo 
cortante máximo de disefto Vu se obtendrá 
tomando en cuenta el efecto de la carga axial y 
del momento, suponiendo que los esfuerzos 
cortantes varían linealmente (fig 8), es decir 
VAB =V/A, +ttMc..sfJc (ec 18) 
Ac = 2d(c,~+2d) (ec 19) · 
Ac = 0.5692 m2 

' 

J.= d(c,+d)3/6 + (c,~)d'/6 + d(C2+d)(c,~2/2 

J.= 0.031206 m• 
(ec20) 

En columnas rectangulares e, = 0.3 m es la 
dimensión paralela al momento transmitido y ~ 
= 0.25 m es la dimensión perpendicular a e,. 

En las expresiones anteriores, V es la fuerza 
cortante que actúa en toda el érea de la sección 
aitica, la cual la obtenemos a partir de la 
reacción neta q.,, restando a la reacci6n del 
terreno las presiones debidas a peso propio de 
zapata y relleno: 
q., = 8.852- 0.3(2.4)- 0.3(1.6) = 7.652 Vm2 

• 

V= 7.652 [1.7(2)- (0.25+0.264)(0.3+0.264)} 
= 23.799t 
e..s = (0.3+0.264V2 = 0.282 m 
Sustituyendo en la ec 2 
YAB = 23.799/0.5692 
+ 0.412(6.8)(0.282)10.031206 = 67.13 1/~ 
VABu =Fe VAS= 1.4(67.13) = 93.98 Um2 

El esfuerzo cortante de disel\o v ~o& ( esfuelzo 
cortante último) obtenido con los criteóos 
anteriores no debe exceder ninguno de los dos 
siguientes valores 
veR,= FR (0.5+-¡) R (ec 21) 
veR,= 0.8 (0.5 + 1.7/2) .J 160 = 13.66 kglan2 

vcR2 = FR ..rr;: (ec22) 
vcR2 = 0.8 .,¡ 160 = 10.12 kglan2 

fe" = 0.8 fe' (ec 23) 
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a menos que se suministre refuerzo. y = 1. 7/2 = 
0.85 es la relación del lado corto al lado largo 
del érea donde actúa la carga o reacción. 

Se observa que 
v,.. = 9.40 kglan2 < voR2 = 10.12 kglan2 

•• 

Cumple 

b) Tensión diagonal 
la sección critica por tensión diagonal se 
presenta a una distancia d del pafio de la 
!Xllumna. Haremos la revisión en la dirección del 
eje y. Pare esto se calcula el cortante último en 
esta sección y se compara con el cortante 
resistente del COIIQ ato (fig 1 O). 
Célallo del cortante último 
Las fuerzas se cala.llan con la reacción neta del 
terreno (tomando en cuenta el efecto de los dos 
momentos M. y My). La reacci6n vale (ec A) 
q' = I:Q/B'L' = 30.09811.421(1.5482) = 13.681 
11m2 
la raecci6n neta q,' = 13.681-0.3(2.4)-0.3(1.6) 
= 12.481 tJm2 

Hallemos el cortante y el momento en la sección 
critica por tensión diagonal (en un ancho 
unitario de zapata, b = 1 m) 
V= 12.481(0.586) = 7.314 t 
M= 12.481(0.586)2/2 = 2.143 t·m 
v. = 1.4(7 .314) = 10.24 t 
En elementos anchos, como son las zapatas, en 
los que el ancho B no sea menor que cuatro 
Y80IIS el petalte efectivo d (B ::!: 4d), con espesor 
hasta de 60 an y donde la relación MIVd no 
elCCeda de 2.0, la fuerza resistente vdl puede 
tomarse igual a 0.5FR~ independientemerr
te de la cuantla de refuerzo (Normas de Concr&
to, 1987). 

Como trabajamos por metro de ancho de 
zapata b = 1 m = 100 an. Dado que se cuela 
una plantilla de corJCI eto pobre sobre el terreno, 
el r&albrimíenlo del acero puede ser de 3 an, y 
puesto que el diémelro de la varilla del N" 4 es 
de 127 an, el peraHe efeCtivo del acero de la 
zapata es d = 30- 3.6 an = 26.4 an. 

En este caso se cumple que el ancho es 
mayor que cuatro vaoes el peralte efectivo 
B > 4d, B = 170an > 4d = 105.6 an 
MNd = 1.11 <2 :.cumple como elementoaneho 
VeR= 0.5FR~= 0.5(0.8)(100)(26.4).J160 
VeR= 13357 kg >V.= 10240 kg :. Cumple 

e) Flexión 
Haremos el disello por flexión en la direcci6n 
del eje y. El momento flexionante en la sección 
critica vale (fig 1 O) 



M= 12.481(0.85)2/2 = 4.509t·m 
Mu = 1.4(4.509) = 6.312 t·m 
El acero mínimo por flexión es 
p...= o. 7,Ji71f (ec 10) 
~ = O.N2oÓ/4200 = 0.00236 
mientras que la cuantía máxima es O. 75 p¡,. 
donde p, es el porcentaje balanceado 

fe" 4800 
p,=- ---

f, f, + 6000 
donde 

(ec 11) 

fe"= 0.85 fe" si t.• s 250 kglcm2 (ec 12a) 
fe" = (1.05-fe "/1250Jfe • si fe '">250 kglcm2 (ec 12b) 
Pn- = 0.01143 
La fracción de acero necesario para soportar un 
momento último M. está dada por la siguiente 
expresión 

q=1-~ ¡1-~ 

j 2(6.312 X 10S) 
q=1- 1------

0. 9( 100)(26.4)(136) 

(ec 13) 

=0.07695 

P = q fe"lf, (ec: 14) 
p ={).002492 
A.= pbd (ec: 15) 
A. = 6.578 cm2 

La separación de varillas es 
S= S. g 1 A. (ec: 16) 
donde 
a. = área de la varilla que se emplea = 1.27 cm2 

(N" 4) 
g = distancia para la que se requiere el área de 
acero A.. g = 100 cm 
A.= área de acero requerida= 6.578 an2 

Sustituyendo valores s = 19 cm. En conse
cuencia, se necesitan varillas del N" 4 a cada 19 
cm en el lecho inferior (fig 11 ). 

Procediendo en forma similar, se requiere A. 
= 4.403 r:n?- en la dirección del lado largo de la 
zapata (eje X). En esta dirección debemos 
COIICtli 1b ar el refuerzo en la franja central de la 
zapata; aplicando las ecs 16a y 16b 
Franja central, a = 26 cm 
Franjas latereles, s =53 cm 
La separación mlnima por flexión, aplicando la 
ec 10 resulta de 20 cm, por lo que usaremos s = 
20 an en la franja central y 30 cm en las franjas 
laterales (fig 11 ). 
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d) Temperatura 

El acero del lecho superior se proporciona por 
temperatura, para lo que se emplea la siguienta 
expresión (Normas de Conaeto, 1987) 

66000(1.5)(1112) 
A.= (ec25). 

fy (h/2 + 100) 
en que 
A. = área de ac:ero necesaria por tamperatura, 
en c:m2/m, para el semiespesor de losa hl2 
hl2 = semiespesor da la lose da la zapata = 3012 
= 15 cm 
Sustituyendo valores A. = 3.075 cm2 

Aplicando la ec 16, con varillas del N" 3 (S. = 
0.712 cm2

), s = 23 cm. Por lo tanto, se necesitan 
por temperatura varillas del N" 3 a cada '23 cm 
en el lecho superior. 

En la fig 11 se muestra un croquis con las 
características estructurales da la zapata. 

Ejemplo de disello estructural de una zapata 
corrida 

El disello de una zapata corrida es similar al de 
una zapata aislada, con la diferencia que en 
aquella , se debe dimensionar además. la · 
contretrabe de cimentación, y que en la zapata 
corrida no sa hace la revisión por penetración. 

Para ilustrar el proceso, hagamos el disat'lo 
estructural de la zapata corrida de cona ato 
reforzadv de la fig 12. 

Determinamos primeramente el momento de 
inercia de la zapata. El centro de gravedad 
queda a 26.09 cm de la base del cimiento (fig 
12a), y el momento de inercia con respec1o a 
dicho csntro de gravedad vate 0.02982 m•. 

Para el análisis de intaracci6n dividimos cada 
contratrabe de 3.2 m de longitud en 4 barras, lo 
que da un total de 8 barres para las dos 
contratrabes. Utilizando el procedimiento indica
do en el capitulo anterior (lnterecx:ión -'o
estructura), se obtienen los diagramas de 
reaoción y de asentamientos mostrados en la fig 
13. Empleando las ecs 71 a 74 del capitulo 
anterior hallamos las fuerzas cortantes y los 
momentos flexionantes en los nudo& de las 
barras; con las ecs 79 a 84 se obtienen los 
diagramas de fuerza cortante y momento flexio
nante indicados en la fig 14. 



Oisel'\o estructural de la contratrabe 

a) Acero por flexión 

La fracción de acero necesario para soportar un 
momento último M. esté dada por la siguiente 
expresión 

q=1-~ J1-~ 
donde 
p = q fc"tfy 
A.= pbd 

(ec 13) 

(ec 14) 
(ec 15) 

Célculo del acero positivo (lecho inferí')( de la 
contratrabe) 
M.= 15.2xHf(1.4) = 21.28x11f kg.cm 

j 2(21.28x 1cf) 
q=1- 1------------

0. 9(30)(81 )2(136) 
p =0.003 
A. = 7.288 cm2 

Usamos 3 varillas del N" 6 

=0.09262 

Célculo del acero negativo {lecho superior de la 
contratrabe) 

M.= 10.5x11f (1.4) = 14.7x11f kg.cm 

p=0.00204 
A. = 4.957 cm2 

Usamos 2 varillas del N" 6 

b) Revisión por fuerza cortante 

La separación de estribos vertiCales está dada 
por (Normas de Conaeto, 1987) 

S= FR A.,fy d/ (V.-Ve~~) S FR A.f,/3.5 b (26) 

A. es el érsa transversal del refuerzo por 
tensión diagonal c:ompf811dido en una distancia 
s. Ve~~ se obtiene con las ec 6 óla ec 7. 

Utilicemos como estribos varillas del N" 3. 
Sustituyendo en la ec 26 
S= 0.8 (2) (0.712) (4200) (81) / (35000- 7115) 
s=13.9cm 

En la fig 15 se muestra el armado de la 
contratrabe. 

Disel\o estructural de la losa de la zapata 

a) Tensión diagonal 
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En la fig 13b se muestran la variación de la 
reacción del terreno a lo largo de la zapata 
corrida. El valor ele 46.6 tlm en los extremos ele 
la estnJc:tLn¡ no lo tomarnos para el disel'lo .. 
estructural de· la zapata porque .se COIICet ltJ a 
bajo la carga de la cok..mna y no se transmite a 
la zapata (de hecho, si utilizamos un mayor 
número de reacciones, Jos altos valores de 
éstas en los exiJamos queden exclusivamente 
bajo las columnas). Haremos el disetio estruc
tural para la reacci6n de 17.2 tlm (fig 13). 

la reac:ci6n del tiii'T8no en unidades de 
esfuerzo vale 
q = 17.211.6 = 10.75 tlm2 

la raacci6n neta~= 10.75- 0.2(2.4)- 0.65(1.6) 
= 10.75-1.52 = 923 tlm2 

La sección aitica por tensión diagonal se 
presenta a una distancia d del pafio de la 
columna. Como trabajamos por metro de ancho 
de zapata b = 1 m= 100 cm. Dado que se cuela 
una plantilla de cooaeto pobre sobra el terreno, 
el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y 
puesto que el diámetro de la varilla del N" 3 es 
de 0.712 cm, el peralte efectivo del acero de la 
zapata es d = 20- 3.4 cm= 16.6 cm. 

Hallemos el cortante y el momento en la 
sección aftica por tensión diagonal (en un 
ancho unitario ele zapata, b = 1 m; fig 16) 
V = 9.23(0.484) = 4.467 t 
M = 9.23(0.484)212 = 1.081 t·m 
v. = 1.4(4.467) = 6.254 t 
En elementos a IChos, como son las zapatas, en 
los que el ancho B no sea menor que cuatro 
veces el peralte efectivo d (B 2: 4d), con espesor 
hasta de 60 cm y donde la relación MIVd no 
exceda de 2.0, la fuerza resistente VeR puede 
tomarse igual a O.SF~ indepencfl8nle
mente de la cuantla de refuerzo (Nonnas de 
Concreto). 

En este caso && cumple que el ancho es 
mayor que cuatro veces el peralte efectivo 
B > 4d, B = 320 cm> 4d = 105.6 cm 
M/Vd = 1.458 < 2 :. cumple como elemeuto 
ancho 
V o~~= 0.5F~ = 0.5(0.8)(100)(16.6)-1160 ,: 
VeR= 8399 kg >V.= 6254 kg :. Cumple 

b) Flexión 
El momento flexionante en la seccl6n aitica 
vale (fig 16) 
M= 9.23{0.65)212 = 1.9498 t·m 



-
Mu = 1.4(1.9498) = 2.7298t·m 
El acero mínimo por flexión es 
p...,= 0.7,¡r-lf. (ec 10) 
Pmo.= 0.7~14200 = 0.00236 
mientras que la cuantía máxima es 0.75 p¡.. 
donde p, es el porcentaje balanceado 

fe' 4800 
Po= (ec 11) 

fy f, + 6000 
donde 
fe"= 0.85fe' 
fe'= (1.05-fe*/1250)fe' 
~>-= 0.01143 

si , .. ;; 250 l<ijlcm2 

si f .. > 250 kglan2 

La fracción de acero necesario para soportar un 
momento Mu está dada por la siguiente 
expresión 

q=1-~ J 1-~ (ec 13) 

2(2. 7298 X 1o') 
q = 1 - 1 - = 0.08450 

0.9(100)(16.6)2(136) 

p = q fc'lf1 (ec 14) 
p = 0.002736 
A. = pbd (ec 15) 
A. = 4.5423 an2 

La separación de varillas es 
s = a.g!A. (ec 16) 
donde 
a. = área de la varilla que se emplea = 0.712 
cm2 (N° 3) 
g = distancia para la que se requiere el érea de 
acero A.. g = 100 an 
A.= área de acero requerida= 4.542 cm2 

Sustituyendo valores s = 15 cm. En conse
cuencia, se necesitan varillas N" 3 a cada 15 an 
en el lecho inferior. 

d) Temperatura 
El acero en dirección longitudinal de la zapata, y 
el del lecho superior se proporciona por 
temperatura, para lo que se emplea la siguiente 
expresión (Normas de Concreto) 

66000( 1.5)(hl2) 
A.=----

fy (h/2 + 100) 
en que 

(ec25) 

A. = ~res de acero necesaria por temperatura, 
en cm /m, para el serniespesor de losa h/2 

7 

hl2 = semiespesor de la losa de la zapata = 2012 
=10an 
Sustituyendo valores A. = 2.143 cm2 

Aplicando la ec 15, con varillas del N" 3 (a. = 
0.712 an2

), s = 33 cm. Por lo tanto, usaremos 
varillas del N" 3 a cada 30 cm, por temperatura. 

En la fig 17 se muestra un croquis con las 
-- Caracteristicas estructurales de la zapata. ·· 

ReferenciBs 

Meli, R, Diseflo Estructural, Cap 7, Umusa, 1985 

Normas Técnicas Complementarias para el 
Disel'lo y Construcción de Estructuras de 
Concreto, Gobierno del Distrito Federal, 1987 
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APIDITES DE CIMENTACIONES 
ZAPATAS DE ax.INDANCIA 

Agustln Deméueghi Colina* 

La zapata de colindancia que reabe un muro de carg;¡ exhibe un momento de desequilibrio debido a la fill1a de 
coincidencia entre la linea de acción de la carga del muro y del diagrama de reacción del terreno de cimcntac:ióo 

Este momento de desequilibrio lo toma la estiuc:tuia de la zapal8 mediante IOtSión a lo largo de la longitud de la 
zapata. Esta torsión ocurre en la zapata y en la trabe de e¡uasc de la zapa1a. 

Supong¡unos que los extielll()5 de la zapata pennanecen fijos. En el c:enUo del claro el momento de roni6a wlc 
cero, por lo que la mitad de la zapata se puede considerar Q)lll() empolnlda en un extremo y libre en el otro. Una 
viga de longitud r, empocrnda en un cxtn:mo y libre en el otro, sometida a un momento de torsión M. en su extiemo 
libre, sufre un giro que vale 

e, = (xiG 1.) M. 

Uamando M' al momento de desequilibrio por unidad de loogitud de la zapata (fig 1), el momento en una ctidancia 

dr vale M'dx, y el giro debido a dM está dado por 

d9 = (x/G l.) M' dx 

El giro en el cenuo del claro vale 

l.J2 
e,= J (M'x/GI.)dx=M'L2 /8GI, 

o 
(1) 

Sin embargo, debido al giro e, el sudo n:acciona con un motncnto que se puede valuar en fonna ~ 
haciendo la hipótesis que es igual a la mitad del dado por la fórmula de Frohlich, es decir 

"E. B'e, 
M.'=---

32 (1 - v') 
Sea 

K..= M; /9, = 1<E,B' /32(1-v') (2) 
es decir 

M.'=K..e, (3) 

El nuevo momento M' es igual al momento inicial M.,' mcoos M,' . Con esae nuevo valor se aplican rqWidamente 
las ces 1, 2 y 3, basta que la variación de M' sea despreciable. 

En una viga de sección ""'angular de dimensiones b por h , el momento polar de inercia detJódo a lmSióo se puede 
valuar en forma aproximada (Beaufait et al 1970) 

.. = (h b' 1 3) 1 1 - 0.63 b'b + 0.052 (b'b)' 1 (4) 

*Profesor del Departamento de Geolecnia. División de lnpieria Civil, Topog1áfica y GcOOésica. Facultad de 
1ngenieria. UNAM 



El momento de torsión se toma con respeáD al ceotroide de la trabe. La sección critica es a una distancia d del palio 
de la uabe de liga. Se emplean las siguientes expresiones (Normas de Cooaeto 1996): 

TOR = 0.6 F. 0: x'y)..J f*, 

x = ancho de la trabe, y = pemlte de la trabe 

(S) 

(6) 

22 

o 

Too= momento torsionante resisteDiededisdio de un miembro sin rclilelzopara torsión, lcg.an·-------- · ---

T"' = momento con que contribuye el amcreto en un miembro reforzado por torsión, kg.cm 

Pala proporcionar refuerzo por torsión se deben auoplir simullioeamente las dos siguientes condiciones: 

(7) 

(8) 

Si no se cumple alguna de las dos condiciones anteriores los efeclos de la torsión pueden despreciarse. 

Refuerzo por cxmante 
Fo A. fyd 

S 

v.- v"' 
es decir 

A. v.-v .. 
-----

Refuerzo por torsión 
s (f.- T..J 

Fo O (x, y1) fy 
es decir 

A.. T.-T"' 
-=----

(cm2 /cm, dos ramas) 

(an2
/ cm, una rama) 

O= 0.67 + 0.33 (y1/x1) :S 1.5 

El refuerzo total es la suma del requerido por cortante y por torsión. 

(9) 

(lO) 

(11) . 

La separación no debe ser mayor que el ancbo de los esuibos ni de la altura de los miS!MS, ni mayor que 30 cm. 

~ longitudinal por torsión 
... 

A..= (2 A../ s)(x1 + y1) (f,../ f,.) (12) 

Ejemplo 

Revisar la seguridad del terreno de ciroenlación y hacer el diseño estructural de la zapata de la fig 1. · 
Concreto r, = 200kg/cm2 E.=141421 kglcm2 .•. .,._, 

·'' . 



Solución 

A=o f1 = 4 200 kg/cm2 

Longitud de la zapata 6 m 
F, = 1.4 

Terreno de cimentación 
Arena medianaJDPIIIe oompacta 

Cálculo del momento M,; y de l:Q 
M,,' = O. 923 t·m/m l:Q = 5.134 t/m 

1 = 1.6 11m3 

Considerem<JS únicamente el momento de iDercia de la trabé. Emplea Mil la ec 4: 
I. = 0.00102 m• 

El módulo de rigidez del c:onaeto está dado por 
G = FJ2(l+v) = 565 685 kglcm2 

El procedimiento iteiativo p:ua oonocer ellllODieDio de loisióo oonsistc en: 
a) Aplicando la ec 1, oon M' = M.' = 0.923 t·m/m 

e,= o.oonos 
b) De la ec 2 

K.,= M.' /e,= xE,B2 /32(1-v') 
e) Sustituyendo valores K.,= 30.1593 t·mlm. De la ec 3 

M.'= K.. e,= 0.2174 t·m/m 
El nuevo valor de M' vale: 0.923 - 0.2174 = 0.6826 t·m/m 

Se repiten los pasos (a) a (e), hasla que la variación de M' sc:a despreciable. En cada itenlción M' se obtiene 
restando a M.'= 0.923 t·m/m el valor calculado de M.'. 

A oontinuacióo presentamos los valores obtenidos en la última iteración: 
M'= 0.7471 t·m/m, e,= 0.005834, M.'= 0.1759t·m/m 

Cálculo del refuerzo por torsión 
El momento de torsión a una distanciad del palio del eje donde lemlioa la trabe vale 

T = 0.7471(5.m)l2 = 2.156 t·m (d = 11.4 cm) 
T.= F, T = 3.0184 t·m 

Como se trata de una trabe ooo muro de carga, V = O 
Aplicando la ec 5 T"" = 136 610 kg-cm 
Aplicando la ec 6 T"' = 34 152.6 kg-cm 

Verificamos que se cumplan las condiciones dadas por las expresiones 7 y 8: 
a) T.= 301 840 t·mlm > T"' = 34 153\·m/m 

b) (T. ffDR )
2 +(V.N...)2 = 4.88 2:1 

Se cumplen las oondiciooes (a) y {b), por lo que si se requiere ráueno por torsión. 

Cálculo del acero de refuerzo por torsión 

A=o transversal 
Aplicando las ecs 11 y 10 

· . O= 1.5 A,/s = 0.06278 cm2/cm 
Empleando una' sepalliCÍÓD s = 1.5 cm, A.. = 0.471 cm2 

• Por lo taoto, se requieren estribos del No 2.5 a cada 7.5 
cm (a,= 0.495 cm2

). 

A=o longitudinal 
Empleando la ec 12, A..= 13.6 cm2

• Por lo tanto, se requie.en 4 varillas del No 5 mAs 2 varillas del No 6, a11110 

acero longitudinal por torsión. 
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El momento de desequilibrio en la zapata es de M,; = 0.923 t·m/m. La trabe por torSión toma M' = 0.7471 t·m/m, 
.mientJas que el suelo toma M,' = O. 1759 t·m/m. Por lo tanto, el momento sobre el suelo es M.' =O. 1759 t·m/m. 

e= M,'11:Q =O. 1759/5.134 = 0.03426 m 
B' = B- 2e = 0.5315 m q' = :EQ'B' = 9.66 tlm2 

En la fig 2 se exhiben la geomelría y las fuerzas que actúan sobre la zapata. 
- ·-· -- - ---

Diseño por ilexión 
d = 0.15 -0.036=0.1J4 m 
M= 0.5288t·m/m M.= 0.7403t·m/m 
p= 0.00154 p...,= 0.00236 A,..a = 2.687 cm2/m 
~ = 3.075 crri/m:, por lo tanlo, rige armado por lempenllula 
Se emplearán varillas del N" 3 a cada 23 cm, en el Jecbo inferior 

Revisión por cortante 
V= 2.006 tlm V.= 2.809 tlm 
M= 0.2485 t·m/m M/Vd = 1.09 < 2 Cumple como elemento ancho 
V dl. = 5768 kg > V a = 2809 kg ; .'. Cumple 

En la fig 3 se muestra el annado de la zapata. 
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