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' 11!.- F L E X 1 O N 

1.- HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA. 

~) EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION. 

-' 
' ' .· :' ' 

BJ LA DISTRIBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARIAS LONGl 
TUDINALES EN LA SECCION TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -
ES PLANA Y POR LO TANTO SE CONSIDERA QUE EXISTE ADH~ 
RENCIA PERFECTA ENTRE EL,CONCRETO Y EL ACERO. 

A 
1 1 
1 1 

1 1 
1 1 
1 1 
1 \ 

11 1 \ 
1 \ 

1 \ 
1 s ... , \ . 

;:= ..... ~ '\' 
-- ----~--------- \-; 
s ... , "'-. c .. ck 1 \_ p . 

T 
id 
_í_ 

CJ LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRES!ON -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES: 

E CM"'- o. 003 



· .. 
DI LA DISTRIBUCJON DE ESFUERZOS EN EL CONCRE.IO Y El 

ACERO~CUANDO SE ALCANZA LA .RESISTENCIA SE CONOCEN 

fe fs 

f'c fy - - - ·-· - ,...----

e 

-+-----L-~--~-----tc 
f.~u=O.Q03 

CURVA TIPICA DEL CONCRETO 
EN-COMPRESION, 

f*c t-·------ --1 
i 
1 
1 

a 

-V---~--L---------és 
€y .. 0.002. 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENSION. 

f"c r--------1 

E. N. -.. J .... - a .. O,SC 

-----~S. 
~ EQUIVALENTE-

=-

f*c = 0.8 f'c 

f"c '~ 0.85 f*c si f*c ~ 250 Kg/cm2 

f"c = (J .OS - _ _f*c ) f*c si f*c > 250 Kg/cm2 
1250 

' 
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CARGA P 

GRAFJCA CARGA - DEFI.EXION DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZO. 
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CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

FLUENCIA DEL 
REFUERZO 

=-
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CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR · 
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -
1987)' 

ll SECCION DE CONCRETO SIMPLE 

60 

1 25 1 

Al CALCULO DE MR 

ft = MRC MR = 'ft !. = 
I e 

MR '" 19.80 (25 X 602) '" 297,000 
6 

MR = 2.97 Ton - M 

·• 
MR = 2.97 X 0.9 = 2. 67 Ton-~-l 

Bl CALCULO DE (O 

é. = . f.f '" 19. ao = o. ooo18 
E 113,137 

f'c '" 200 

f*c = ·160 

f"c '" 136 

... f~ = 19.80 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

~- E= 113,137 Kg/cm2 

Es = 2 x 10~ Kg/cm2 

'f&: O,Cf 

* e:sooom 
.t Jt ¡~ :. l. 't 'l{f[t 

f~ S = :.ff bh2 
6 

Kg - cm 

( ~OHei-J'TO D'E Aé¡I<IETAHIEUTC>_) 

~ = L = L = 0.00018=0.6x lo-s 
e h/2 JO 



··~ 

' 2) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA CSUBREFORZADA> 

25 J--. ·-; ¡-te:~ 

-=I- --···· ~_3-J•abfé T 

- -··-- __ ;..11.¡! 

1 

-·-·--.. ioAei':J J_ 

• 
~ 

1 

A) CALCULO DE MR 
' ' ·, 

SE SUPONE C=l7.oo 

a = 0.8 X 17 m 13.60 

Es =,!! t!'cu - t!'cu = (2.§_ 0,003) - 0.003 = 0.0067 
q 17 

és = 0.0067 > Gd 9 /s.=·fg 
. 0.005 

·--i 1---¿!-. !.:_N..!._ 
FALLA DUCTIL 

o.~'?~~ 

C ~ abf"c = 13.60 X 25 X 136 = 46,240 Kg = 46.24 Ton •. 

T ~ Asfy = 11.60 x 4000 = 46 400 Kg_:C 

MR = Tz = T (d- ~ ) = 46,400 .JS_S-13.60) = 2'236,4.8.0 Kg-cm_ 
2 2 

MR = 22.36 Ton-n? 

MR = 22.36 X 0.9 = 20.12 Ton-n? 

Bl CALCULO DE ¡l (cv~~:v.t~.-ru~:.O) 
rj ~ é~u- 0.0030 = 17.6Sx lo-S r-ad 

. e 17 cm 
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3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SQBREREFORZADAJ 

Al CALCULO DE MR 

As = 30.00 cm2 secc.1oo.J z.s x 60 

SE SUPO~ES .e = 35.7 

a= O.Sc = 0.8 x 35.70 = 28.56 cm 

és = ( d écu 
, e 

- écu = 55 0.003 - 0.003 = 0.0016 <' éy 
3D O 

~009 
NO FLUYE J;L 
ACERO 

FALLA FRAGIL 
:N - --- ...:-_. 

e = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 97,104 Kg 

T = Asés E= 30 x 0.00162 x 2 x 106 = 97 200 Kg 

MR= Tz = T (d- ~) = 97,200 (55 - 28.56) = 3'957,964 Kg- c.n¡ 
2 2 

MR = 39.58 Ton-h'l 

MR = 3 9 • S 8 x O. 9 = 3 5 . 6 2 Ton- Yr) 

=-

B) CALCULO DE ~ ( ,or<W:líUe4) 

~ = ~v= 0.003 = 8.40 X 10-5 vod{n1 
e 35.70 !t 



'1> SECC ION DOBLEMENTE ARMADA . ( SUBREFORZADA> 

15 ---Vl?ZZII 

A's 

so 'o 
5 

~t.;,Z23. 
1 

25 
1 

DATOS: 

As '" 30 em2 

As = 10' cm2 

B) CALCULO-DE MR 

SE SUPONE e = 29.4 

a .. 0.8c = 23.52 

f$ =e- d' Ecu .. (29.4-5) 0,003 • 0.00249) fy • 0.002 
e 29.4 r\.IJ'?E. f;N r.v~J,pf¿?;Sf04 

O.OOJ 
24.4 

és-=dteu -leu=..ll, 0.003-0.003= 
i" 

o.oo?41:i 
_______ e.N. FA\. LA OIJC.i 1\. 

o.oou;¡ 

el = abf"c = 23.52 X 25 X 136 3;' J9 968 _Kg 

e2 = A' sfy = 10 X 4000 = 40000 Kg 

e = el + e2 = 79968 + 40000 = 119,968 Kg 

T = Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Kg • ~ 



.. 

MR = e, (d - a) 
I 

+ e, (d-d 1 ) 

MR = 79,968 . (55 - 23.52) + 40000 (55-5) 
2 

M a = 5'457,816 Kg-c~ 

MR = 54.57 Ton_ w. 

MR = 54.57 X 0.9 = 49.11 Ton- -.v. 

B) CALCULO DE ·~ 

~ = Ecu = 0.003 =·10.20 x 10:-5 y-ad /c.VV\ 
e· 29.40 

=-



1. .. 

.. 
- ,,,} 

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

~cu=O.OOJ l 

.------7 -- - .-

.---- L.---1 - - ·- - -· - - ·----,---
+(j 1- 1 

Es=ty=0.002 

SECCION SUBREFORZADA As~ Asb 

SECCION SOBREFORZADA As ) Asb 



t:c~>/~=0.003 
¡--...¡ 

o 

r· 

~~ ~r. 
~t As6 

:l 
""o 

~~ f:S""~Y 

P.ó 
/ 

C=T 

o.a C¿, .6 f''c = ~ .6d fY 

Ch = P.& ódfy 
o. a 6f'é 

- P,ó d-fy 

o. a f"'c 

o.ooa = ~ 
ey -fo.ooa d 

0-003 :. "'&S d ..¡:y 
0.8 f"c.d éy '1"0.003 

o.ooa 
e y 'I'"O.oo.a 

?.6- o. 8 -F'é eé>OOO = -

TY' -f)"..f-GOOO 

4800 -F'c 
f'y +GOOO fy 

11 

.f" ,e 
r-·· ....¡ 
o 

.. -···a¡, b f'é 

..._ Asb fr 

= As6 
. hó 
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5) SECCION BALANCEADA 

Al CALCULO DE MR 

• ~ = 4000 m 0.002 
Es 2xlo6 

' DE LA FIGURA 

.S: . .. _,.:::d_. 
e cu é.cu+és . 

' ' 

e = d écu 
écu t ~s 

e • 55 x 0.003 = 33.00 cm. 

0.003+0.002 

a= O.Bc = O.B (33) .. 26.40 cm 

LA FUERZA DE COMPRESION ES 

e= abf"c • 26.40 x 25 x 136 • 89,760 Ki 

POR EQUILIBRIO 

T "' e -~ Asb fy "' 

Asb = 89760 = 22.44 
-··~-· ---

4000 

MR = cz "' e (d - a) 
2 

89,760 

< > 
cm2 

< 

e, . el Ty·T 
j_ •Jl 

-#~--

As (~ALLA DUCTIL) 

As (FALLA FRAGIL). 

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

MR"' 37.52 X 0.9 = 33.77 Ton-M 

Bl CALCULO DE~ (c.u~v"-rvrz.A) 

41 ~ ({:_., ~ 0.003 = 9.09 x lo-S rad/ctvo 
e 33.00 

IZ 
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RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
( ~COF- 87-) 

1) ¡REFUERZO MINIMO 

1.1) MR .~ l. S Mag 

-Mag = ffi 
YI'W< 

ff = 1.4 ~ 

1.2) SECCIONES RECTANGULARES: 

Asm!n • O. 7 M bd 

fy 

2) REFUERZO MAXIMO 

2.1) Asmáx { Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

(SI SISMO) 

2.2) SECCIONES RECTANGULARE~-

Asb = 
t••c __.:.4..::..:8 0=0- bd 
fy fy + 6000 



RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
(RCDF-87-) 

1l REFUERZO MINIMO 

1 , 1) MR ;:: l. S Mag 

Mag ~ ffl 
YI'W< 

ft ~ 1.4 Fc 
; 

1 .2). SECCIONES RECTANGULARES: 

Asmín ~ O • 7 M bd 

fy 

2) REFUERZO MAXIMO 

2.1) Asmáx 

{ 

Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

!S~ SISMO) 

=-

2.2) SECCIONES RECTANGULARES 

Asb ~ 
f"c --4:...:c8.::_0.::...0 - bd 
fy fy + 6000 

/S 



FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE 
.fORMA COMUN 

Al SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE CO~· 
PRESION. 

h 

¡- h -1 

P.OR EQU l LIBRIO: 

abf"c • Asfy 

a .. Asfy ,. Pdfy 1 q • P..l:J_ 
· b!"c f"c !"e 

MR • c(d· ,!) "'ab!"c d(l-,!) • ~ bf"o d(l- Pdfy) 
2 2d f"c 2df"c 

Mfi' 
6d-.. f"c 

MR = FR [b d2 .. f"c q (1- O.Sq~ ¡ ... 
(FR = 0.9) 

0-30 

a.eo - -

a.to.-

. ··-···-·-¡ ·-o.!o o. ?0 :::;.30 Q.CJJ:5 o.at o.()J5 o.oeo, -f' 

./6 

. -· 



-· 

d¡ 
------
[" --~.:::3 

-"' ,-,5 

/ 
_j_ r:':J 

C-=::J 

1 b _, r 

1d' 
--------~ 

,-.,.... . ~.:: ~ ... ... 
---¡\ - . ...- . ._/ 

a L ",, ' A 1 " o ! · e - /~e: .t.' u = 1 1 ,..., _, J ..J h'5 (':J 
____ q = 

~o¿o 51 

( A5- llsj/:J 
h/c 

( p -r') ¿ !:CC?_ sL_ 
{PO::XJ-/'J cJ 

(i·· r e 

C(;,\·D.'C!ON e;:_::; f,'Vf,PLJCA ~;_; Et.. Ac:;r<:o 

rt...U'/~ éN T~N§ICN '¡' CC.'rt/''!!'f::!5/0/Il. 
=-

ll 

, 
, ..--~ 

----~ 

.~j:.J 
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.. 

·- -· -- ;¡ ----··- ... 

A:-) CA¿ CtJt.O U M~. 

2 5t.Jf'ON~ e: é'l. 52 OY. 

a: 0.8,: ~8"' 1:1.:!8 : 17.0~ CM. 

____ eN. 

e,= ca-v!b'fC: = ((7.0~·tO!~~<t5~= f:/1,004 Ks· 
. u . 

Ce• -;6~.:. ro. roo" t!J~ = ~¡;,ooo .-:,g. 
e=- et~.oot/ + t!J¡;,,o~ = ¡~o,ool/ t:'J. 

T= A~ P.!¡= 4C,f4(A.:)O: 1(,0,000 K~· i=~ 

/4.(>:. C¡( d-Ofo !l.¡f }+ Ce ( d·f) . 

e-.-) cAt.Ct.lt.o oe ..f ( co~nv,.TvltA 

'f = §:: o.::JOI/7- O.OOOél: ratJ 
e 7/.!Jf:' - cm. 

/lT 

·' 

.. ' 

'. ' 



~JM>I.O 9.1 . Disci.::> ele una vi gil rc-<.'"' .. e .gular simplm•..:~1•:c éu-r.o::Jr.la 

Obtener las dimensiones de una viga noetangular y la cuanU:a de '";,;ro 

As p:u-a resistir los siguie:ntes rranr:nt..os (en ccndiciones de servicio) : 

Md = 7. 50 ton-m y ~ = 5. 00 ton-m. El agrietamiento por flcxif.ill dcl:e 

. ser revisado· cal el refuerzo; SU901'19a que la viga está expue!lt.a a la 

intenperie. 

Usar f~ = 280 Kg/an2 

Z = 145 (exposición al exterior) 

CAI.CUlOS Y· DIS::USICN referencias 
' . 

l.- E1 procedimiento de disefo canpleto para secciones rectangulares 

simplEI!lellte annadas se pres~ta a partir de calcular un peralte m!­

nim::>, usando el porcentaje rnáxiJro que se pennite para los rni<311bros 

a flexi.6n, O. 75 Pb 

Páso l. Cálculo del porcentaje máxj¡¡o de acero* 

6000 
-----e 0.0283 

6000 + fy 

pmáx=0.75Pb= 0.75 (0.0283) = 0.0212 
=-

Paso 2. Cálculo del w2 necesario 

Resistencia a la flexi6n necesaria: 

U= 1.4 D + 1.7 L 

lt = l. 4 X 7. 50 + l. 7 X 5. 0 

"'\,¡= 19.00 ton-m 

10.3.3 

10.3.3 

ec (9-1) 



. ' 

' . 
. ' 

* !.os valorc·s de P
0 

y o. 75 p
0

. se puc<l.en obt<incr también din:.C~wnci:-

te de la tabla 9.1 · · ' 

= 0.0212 X 4200 ( l _ 0.5 X 0.0212 X 4200 

0.85 X 280 

~ = 0.90 (flexiein) 

2 
b1 nec. 

Mu 19.00 X 100,000 3 
= ...;..'-"'---= · = 29,167 an 

0,9 X 72,38 

Paso 3. Dimeneiémes del elEmlll'lto 

bd2 < bd2 
nec. - disp. 

Sea boa 25.0 an (ancho de colunna) 

d•J 29,167' = 34.16 an 
25 

Peralte núnino total ,; 34.16 + 6.25 = 40.4 an 

. 1.1 

Para la res'istencia a. la flexi6n, resulta adecuada una viga de 

25 cm x 40 cm. Sin embargo, debe observarse que el pP..ralte to-. 

tal de 40 c:in es un poco menor que el requerido segGn el cri te­

rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflaxione~ 

pueden ser importantes en las viaas diseñudas con· el criterio -
' . ' 

de resistencia (il tima. 

Paso 4. con el peralte total de 40 cm, se calcula un 

\'alor revisado de p. 

Cano iJ ustraci6n, se ·calcula .el p con cuatro 

difer<"..ntes ~todos 

d; 40 - 6.2 = 33.8 cm 

.. ·· 

9.3.2.1 

\' 

' .. ·· .. ., ... 

·,·· .· ··. 



.. 

(1) por f6tmula (¡¡,.,todo t!Y..ñ.::to): 

~ ' 19.00 X 100,000 
~ = --...::~- = 

~Cbd2disp) 0.9 C25x 33.82! 

' . 0.85 fe 
p = (1 -

·~ 
1- 2~ 

0.85 f~ 

2 X 73.9 

= 73.92 l<g/on2 

) 

p= o.8s·x 0.28 e 1 _ 

4.2 
1-1----- >= o.o219 = Pw 

0.85 X 280 

(2¡' CQil las cw:vas de resistencia cc:mo las de la ftQ,'. 9.1 

para ~ = 73.92 Kg/on2 (1051lb/pul~)! p 0.0214 

-
(3) Cea las tablas de resistencia cc:mo la tabla 9.2: 

~ 19 X 100,000 para---=-=--= = 0.2640 
~f 1 bd2 0.9 X 280 X 25 X 33.82 · . e 

w= 0.327 

p='wf' /f = 0,327 X 0.28/4.2 = 0,0218 e y . 

( 4) Con aproximacioo lineal: 

~ (Poriginall (1).¡ revisado) 

Cl).¡ original) 

~ 0.0212 X 73.92/72.38 = 0,0217 

Paso 5. Cálculo de As necesaria 

As= (Previsado) (bd) disp. 

As= 0.0218 X 25 X 33.8 = 18.42 cm2 

~/ 



2.- ¡.,-_'Vi.!ii6n ele la ~"01-rcci6n de los cáklllm;, por s.imp1e (!stAtica 

' (ver la sigui.onte fic;ura) : 

'1'- pbd.f • A f · • 18.42 X 4.2 • 77.36 ton y sy 

C6T 77.36 
a= ---- = -------- .. 13 an 

0.85 f' b · 0.85 X 0.28 X 25 . e 

Resistencia ele diseño a la flexiOn: 

~ Mn .. W•s:), (d - ~) l a [ o. 9 X 77. 36 (33. 8 - 13. 00/2)] 

<PM
0 

.. 1900.74 ton-an,;, 19.01 ton-m 

' 
cano (resist.C!ncia necesaria) ~ (resistencia dis,[X)Oiblel , o sea que · 

19.00:1:a 19.01 

+ 
.:!S 
<9f.j 

... ~.& 
~:..;_ 

(s,-:0.003(, 

cie'()('lf\a~_'?~~ . 

-t-
S 
~ -+ 

=-



3. Cálculo del· ·c<:fuerzo que catis:a·~a los rc-gtüshos de la cli~tri­

buciCn del annado a flcxi6n de la sücci6n 1 0.6. U.;ar ;¡:= 145 p.wa 

eleil:mtos a la intanperie, · 

. 2 
As necesario = 18.42 cm 

con 3 var 1 9, .l>.s = 19.23 cm2 

z= f 5 (5.60) ~de A' 

de = (recubrimiento necesal."io) + (1/2 diárretro varilla) + 

(diámetro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cm 

(recubrimiento ¡;:ara var # 9 = 3. B + 1. 27 = 5. 07 en) 

(expuesta a la intemperie) 

A= 2d b/no. de var. e 

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2/var. 

con f 5 = 0.6 fy = 0.6 x 4.2 = 2.52 ton/cn2 

z= 2.52 x 5.60 3Fsx loa-:-3 = 125.5 < 145 bien 

+ 
5 
o 

tri 

+ 

s~4 

~/~~/2/ =- ~ 
~~;~---+~ 

- ·- ..L.J_ +-o 

+ 

lC·. (. 

C:C(l0.4) 

10.0 

7.7.1 

10.6.4 



.. 

3. CIUculo del refuerzo que 2 t.is ~ a:;a los rc·qui sj tos de la cli str~­

bucioo del annado a flcxiCn de la sc.'C'Ci6n 10.6. i.l.>.U" ll'" 145 p.1ra 

elcmmtos a la intal¡lerie, 

. . 2 
Aa necesario • 18.42 en 

ca'l 3 var i 9, lis = 19.23 an2 

d
0 

= (recubrimiento necesal"iol + 11/2 lti&retro varilla) + 

(dii'fmetro estribo)• 3.8 + 1.43 + li27 • 6.50 an 
•• 

(recubrimiento para var # 9 = 3.8 + 1.27 = 5.07 an) 

(expuesta a la intemperie) 

A= 2d
0
b/no. de var. 

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2/var. 
. 2 

. ca'l f 8 • 0.6 f.y • 0.6 x 4.2 • 2.52 ~/an 

z= 2.52 x 5.60 3Fx 108.J = 125.5 < 145 l:lien 

+ 
5 
o 

tri 

+ 

·- + 

lO.C. 

.·, 

C.'C(l0,4) 

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 an (ancho disp:D'Iible) 

bien 

' ' 

=-

• 

7.6.1 

7.7.1 



Se t'it.JoC: t.mn. éC'\..'Cil:n t.:·~~.::sVt;!":.:::ii\1 do·.:...:. v;•J~, <:<.Jf': l~1S .~:~.~·~'l.~lr'.l11ü6 

ca..,.., se ol;sr"rva en 1¡¡ ¡·,;•Jvi(l!lte fi<_¡l:rr, ::¡;P. piel~· .:,;1~:¡¡lar li.IS 

cu·cnt.l'ols cla élCrJ[O :•·,ra rl..!::bt..ir un :"l.•.mo f.;¡ctrn:i;:.,lu Mu- 124 l011'111 

t~ • 260 ~:gtcn2 

f y "' 4200 l<g/cn2 

z= 145 (e.xposl.ci6n al (<Xt;.-.rior) 

8 
t b:: ?>O~ t-

tll+ • 
~ -1- -· ··rm:ll. 

R~ 
+ 
5 
-~ 

lt-
11 

""'' 
~.?.Zl" ..... : -h 

c:JW;ULOS Y. DIS::USTCN -- _______ .. _ 
1, Revisión CCl'!l:l silnplenente al-mada (acero a tensi6n) 

c.11culo del acero de refuerzo a tensi6n que se requiere,· ccn la 

ayuda de la tabla 9.2: 

Mu 124 X 100 1 000 
• ·----:- • 0.2840 

4> f~ bd2 -;;-:;-;80 X 30 X 762 

de la.tabla 9.2, w= 0.361 

PorcE:ntaje de acero a tensi6n noccsru-io:' 

p= wf~/~ = 0.361 X 0,28/4.2 ~-0,241 

Considerando solo refuerzo a tensi&i:-

pmáx = o. 75 pb 

.de la tabla 9.1, con f~ = 280 Kg/crn2 (4000lb/pulg2l y 

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

pmáx = 0.0214 

cano 0.0241 > 0.0214 se nccesi ta acero de c0npresi6n 

·~ . . ' . 

... 
10.3.3. 

... , 



2. aikulo del ar.ero n~Y-"esario, As y A's; 

!..a w máJdJna <;ill!'! se p:mnite para vigas simplCJTI(>.nte aunadas ' . 
(acero de tensicSn) es: 

w~0.75 P·l/f~ = 0.0214 x 4.2/0.28 Q 0.32l;de la tabla 

9.2, con w= 0.321: 

~/f~ bd~ = 0.2602 

La resistencia ~ de diseño a la flexicSn cano s:ln1'1afl"..nte 

annada vale: 

cj> ~ = 0.9 (0.2602)(0.28 X 30)(762)/100 

= 1Ü.62 ton-m 

'. 

y la res-istencia necesaria tonada· can el refuerzo a canpresi~: 

M' u = 124 - 113.62 = 10.38 ton-m 

Supaú.endo ·que el acero a cx:rtq?resi6n fluye, f~ "' ~~ 

p' = 

p' = 

M' u 

10.38 X 100,000 
=c=-..:.:....=.r..:::..:.~----- = 0.00173 
0.9 X 4200 (76 - 6.3) 30 X 76 

p = 0.75 Pb + p' = 0.0214 + 0.00173 = 0.0231 

NOrA: para elem=ntos doblenente annados, -el porcentaje -de Pb- cé!i que 

contribuye el refuerzo de canpresi~ no se necesita reducir 

por el factor de O. 75 

Ver la tabla 10. 3.2 de los o:::rnentarios del Peglarrento 

Jl 



- . . 

•• 
A' a p'bd • 0.00173 X JO X /6 : J.94 l~· 

6 

As '"¡:Ca "' 0.0231 :r. JO x 76 = 52.67 an
2 

Rcvisi& de que se cunpla c¡u~: el acero de c:arpresi& eat4 foluyr=~X1o: 

A - A' O 85 b f' d' 
S S > _:___Le:__ 6000 

1 
bd 6000- fy 

0.85 X 0.~5 x U.28 X 6,3 
O.U231 -·0.00173! 

4.2 X 76 

0.0:.!14 ~ 0.0133 

'6000 
( ----) 

bOOO- y 

• , a! fluye el acero ~e carpresidn caro se supuso, · bien, 

3. se puede llevar a cabo uua ravisi6n de 1118 ccrreoclones a los c&lcu.los, 

segtln las a,s, de resistr'!llcia que se dan en la seccJ.dn 10.3 !Al(~) de 

los ccxnentarios del ~lamento. Cuando el aanado a CC~Tq?rcsi(n .fluyez 

; [0.9 { (48.79 X 4.2) (76- 28270 ) + J.94 X 4.2 ('16- b.3)~/ .. ·:: 

= 124.0~ ton-.m .••••••. bien 

(A - A') f 
aanae a = s 5 ~ = 48.79 X 4.2 

=-
O.l:l5 f~ b O.l:lS x U.21:l X 30 

·' 

= ~8. 70 

4. Distriboci6n del acero para satisfacer el criterio de agrietamiento· 

(por flexi6n) de la secCi6n 10.6 para elementos colocados a la iritan 
perie. 

RG!uerzo a tensii'J!l: 

sean 8 var. ~ 9 (A
5 

= 51.:.!8 cm2 =.~2.67 cm21 

C2t m-:nos quo: lo necesario blen) 

" . 

" ... 
·. 1 



sean ;¿ var. i !:i lA~ = J. 96 cm2 = 3. 94 án2, bianl 

'O-ff9 e~ + fA 

~ 
. - ... +cJ 

- __ -:f-_ +~ 
~· • 
+ ..,uo 

i- b .. !o --+-

<\: = (recubrimiento) + ls !lllongit. + !llestril:o . 

~ 3.81 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cm 

(recubrin¡iento oara var. r 9 = :.l.Bl + 1.27'" 5.08 cm)· 

(expuesta a la int:anperle) 

A= 18.36 x 30/8 = 68.85 am2Jvarilla 

can f
8 

= o.6 f = 2.52 ton/cm2 
y . 

z= 2.52 x 5.60 .¿_jr-6-.;:-, -x-=-' 6-. 8-.-tl-.S' = 108 < 145 

5. P.evisiOn 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 ----:-bien 

ec\10.4) 

10:u 

7.7.1 

10-0 

. 10.6.4 



r-;op. 1náx < 16 · x l. !j!J • 25.4 cm 

48 x 1.27 = 60.9 cm 

Cl1rr~msi&l m:ii'\Ur de 1 a viaa • .JO cm 

• • usar E 1 4 ~ :.!S cm 

Resistencia .a la COTJprcsidn del patln: . : 

• 0.1!5 X 0.21! (75-25) 6.5 = '/7,JS ten· 

·. A
9

f necesario cal que t..'Olt.ribuye el pa.Un: 

A •"' .s ... 

· cf . 77.35 ·2 - = -- = 18.42 cm 
f.¡ 4.2 

Ci:x1tribu::i&J, a la :resistencia, del pat!n: 

~~~~f "' ~ [A8r fy Id - o.s hrll 

• 0,9 ( 11!,42 X 4.2 (49 ~ 0.5 X 6,5))/100 • 31.1!5 t~ 

!ot:lrento que -aebe temar el aln\a de la viga: 

4>Muw "'Mu - <1> ~f = 55.0 - 31.85 = 23.15 tan-m 

-.. ' ; . ~ ... 

7 •. 10.5.2 

3. Con la ayuda de la tabla 9.2 se calcula el área áe acero ASM necesario 

para absorver 2J.l~ t-m 

para ~ 
---=;;~ = 
</>f' bd2 

e 

23.15 x lOO 
2 ==_0.153 

0.9 X 0.28 X 25 X 49 

de la tabla !1. 2, w= 0.167 

Aw • 1.18 wd = 1.18 X 0.167 X 49 =·9.7 cm 

]cJ 



.. 

., 
Asw = _0_·¡¡_s--!fc::..'--!b.J\,¡:....:::_ .. 0,85 :e 0.28 x 35 x 9.7 = 13, 74 an2 

~. . 4.2 

De igual m:do, A se puede calcular direct:aln6lte de 
F1lil • 

Wfc' n ñ 
ASW .,. -..!:...~Yr=.._ = 0.167 X 0.28 X 25 X 49 = ll.b4 CTI2 

f 4.2 .y 

. ' 



'· 

\._ Calcular el ll.l.1nado a t<~Si6n de Una &e~'l.!i(n '"l'• que cJcbe resistir 

U"' mancnto ya afectado por el factor de carqa de ~ • SS tal-m 

. ' 

't' .. 28u 'K'J/ar? e 
-!-·---··-·- 'fSem ---··---·i-

z= 145 (expuesta a la intemperie) 

R~o 
eznza- --·---· 

+ 2~oem +· 

CALCULOS Y DIS:::USICN 

1 . con la ayu:ja de la tabla Y. 2 se detexmina la orof.unt11c:lal1 OeJ. bloque 

equivalente de esfuerzos, a, cano seccieln rectangular 

para 
55 x lOO 

---·----:-:-2 = 0.121 
0.9 X U.2H X 75 X 4~ 

"a"= 1.19 wd 

= l.lH X 0.13~ X 49 = 7.63 > b.5 cm 

Cano el valor de "a" necesario, caro si fuera seo::i6n rectangu­
lar, es mayor que el espesor del patín, entonces el diseño debe 

hacerse ceno secci6n "T". 

2. Cálcu.l o del anrado necesarJ.o Asf y ae la resistencia <1> ~f con que 

contribuye el patin ae la viga. 

JZ 

9. 3.2.1 

'' 
\ ... 



.. 

4. /,sr, el r•!fllr:rzo total neceroario para tc•:nar !')] 11 -=· :i~ to .. -11. 
u 

es 

A8 = A8 f + Asw = 18.42 + 13.74 = 32.]6 cm2 •.. 

S. Revisi6n del porcentaje m~ximo permitido segGn la sccci6n 

10.3.3 •. Ver la fig. 10.3.2 (o) y tabla 10.3.2 de los e~ 

rnentarios del Reglamento: 

(2) para secciones "T" simplemente armadas: 

Pm~x = 0.75 

f' 
. Pf = 0.85 .O ( b - bw ) hf/(bwdl r y 

= 0.85 0.28 ( 7 S 25) 6.5/(25 X 49) • 0.0150 4":2 -
iie la tabla 9.1, pb = 0.0285 

' 

Pm~x =·0.75 [ 25 
75 (0.0285 + 0.015)] ... 0.0109 

As máx = 0.0109 x 75 x 49 = 40.06 crn2 > 32.1~ bi~ 

6. Selecoi6n del armado tal que satisfaga el criterio de con­

trol de agrietamiento para exposici6n a la internper.le 
( z = 145 ) 

sean 4 var t 9 y 2 var # 7, (A
5 

= 33.40 crn2 l 

=-

-+-t. 
-- ·-+ 

2.S+'2.~' 

---4-de: ltCU.b~Niitn+o.-t- y,_ Ó\:> 
+ --

+--b,.,--t 

1 o. :l. :-



- "'é.-.- .. ' 1 ~~ ,-)-~ , .' ·' .• 
;....W: ,. .~ · ·. ~ ~- ..... i . ..-

, - _...,... ·' ' ,' ... . . . . .:;,-\..,=c.. ... . -: .. ·. ·.:, .;..., ...... '-
if"''·<y lOO 

'-,.··· 

E6 -,- ' .. 
• 

• f()' j ¡.; 1 

. ! 400 +- ---··----.-!¡---··--···-- ... 
• 1 

A ). - CONTff!8é.ICION !Oé Vd 

Vc4 

e= o.ot't 
·1 
,¡ 

(coMo h > :¡.o lá:.DuetR E-N u.U 30% A V e .e/J t·or..-vs .Lo.s CA. .so~) 
- O?t.Ctlt.tJ .e: V.: 1 

COMI) /"'.:-~ • .:-'<?8 ..: O. 0 l. 

Ve,"' !-?:.e: = l!o. ~ -f :;a r) r.e h c1 v+'~·"J=o_-7 
Vct.:: [(:-·. !' .,.. .' . , ,:; .. A; .:8 ) ().8 >: ?iJ x 70 v e.:;.:.i"J o. :;o = S";¡. 2. J . 1/ 

- c,.q.::c.J...:o r.:r í0r! 

V, ~
1 ,., 

,....~, .::'" ... ,;' 1 .... .. ...¡ •. 



' . 

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 crn2 

= 118 < 145 bien 

7. Revisi6n del ancho del alma necesario 

bw necesario = 2 (recubrimiento) + 2dbl + '2dbl * + 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 ¡jb 6 2. S cm 
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. 005 .OJO .015 .020 .025 ~.030 .035 

. As 
Reinforcement rot1o, p = bd 

flq. 9-1 - Strength Curves (R vs p) for Grade &O Re1nforcement 
n 



. '• 
----------.------- ...... ----··'"' 

ÍMLE 9~. ~nt Slr<ngth 11 ;., r·t>/ or " ¡r•b} of RPCt~n¡u1dr 
. · · .u t n e 

Sectlon~ :oith Tt·n~lon Rciroforcr-:r-nt Col)'* 

----- -· .... -··-- .. ........ ·--··-. . ..... ··-·•"" .. ·- ... ""' . 
Col .000 .001 .002 .003 ,(¡04' .oos -~ ,007 .001 ' .009 

- --- ---
0.0 O· .0010 .0020 .0030 .0040 .00&0 ,0060 .0010 .0000 . \)()')() 
0.01 .0099 .0109 .0119 .0129 .0139 .0149 .0159 ;o1fo8 .0118 ,0188 
0.02 .0197 .0201 .0211 .on6 .0236 .0246 ,02~6 .0266 ,0215 ,0285 
0.03 .0295 .0304 .0314 .0324 .0333 .0343 .03~ .0362 .0312 ,0381 
0.04 .0391 .0400 .0410 .0420 ,N29 .0438 .0~48 ,0451 .0467 .0476 
0.05 ' .0405 .. 0495 .0504 .0513 .0523 .OSZ2 .C5t11 .0551 .CS60 .0569 
0.06 .0579 .05!l8 .0597 .0607 .0616 .Y.~ ,(1634 ,()(.~3 .0653 ,OGL2 
0.01 .C!;ll .C680 . Of>S9 .0699 .un~ .o m ,(¡j25 .o;3!, .0744 ,0153 
0.08 .0162 .0111 .0790 .0189 .0198 .01?01 ,0616 .0825 .Ga34 .01143 
0.09 ·.0652 ,0'361 .0070 .0079 . rore-.: . ocm .C906 ,0915 ,0923 ,0932' 
o. 10 '. 0941 .0950 .0959 .0961 .0976 .0985 ,0994 .1002 • 1011 ,1020 
o. 11 .1029 • 1031 • 1046 • 1055 • 1063 • 1072 .1081 • 1089 .1098 • 1106 
o. 12 • 1115 .1124 . 1133 • 1141 .1149 .1158 .1166 .ll15 ,1183 • 1192 
o. 13 • 1200 • 1209 • 1217 ."1226 • 1234 • 1243 • 1~51 .12~9 • 12fo8 .1276 
o. 14 • 1284 . 1293 . 1301 .1309 • 1:1118 .. 1326 • 1334 • 1342 .1351 ,1359 
O. 15 • 1361 • 1375 . 1384 • 1392 .1400 • 1~00 • 1416 • 1425 • 1433· • 1441. 
o. 16 .1449 .• 1451 .1465 • 1473 • 1481 .1499 • 1497 • 1506 • 1514 • 1522 ' 
0.11 ' • 1529 • 1537 • 1545 • 1553 • 1561' ·: • 1569 .1577 • 1585 • 1593 .1601 ' 
0.18 ; 1609 • 1611 • 1624 .1632 . 1640 .• 1648 • 1656 .1664 • 1671 • 1679 • 
o. 19 . • 1687 .1695 .1703 .1110 • 1118 ' • 1126 .1733 .1141 .1749 .1756 
0.20 ; 1164 .1172 • 1779 • 1781 • 1194 ' • 1802 .1810 • 1011 .• 1825 .1032 
0.21 ,1840 . 1947 • 1855 • 1e62 • 1870 • 1817 • 1005 ,1U92 • 1900 .1907 
0.22 .1914 • 1922 .1929 • 1931 .1944 . 1~51 • 1959 • 1966 .1913 .1981 
0.23 • 1988 • 1995 .2002 .2010 . .2011 .2024 .2031 .2039 .2046 .2053 
0.24 .• 2060 .2067 .2015 .20S2 .2089 .20S6 .2103 .2110 .2117 .2124 
0.25 .2131 .21::.8 .2145 .2152. .2159 .2166 .2113 .2180 .2187 .2194 
0.26. .2201 .2208 .2215 .2222 .2229 ' .2236 .2243 .2249 .2256 .2263 
0.27. .2210 .2277 .2284 .2290 .2297 .2304 .2311 .2317 .2324 .2331 
0.28 • 2337 .2344 .2351 .2351 .2364 .2311 .2377· .2 .. .2391 .2397 
0.29 .2404 .2410' .2417 .2423 .2430 .2,37 .2443 .2450 .2456 .2463 
0.30 .2469 .2475 .2t.e2 .2488 .24~5 .2501 .zsoa .2514 .2520 .2527 
0.31 .2533 .2539 .2546 .2552 .;.s58 .2~65 .2511 .2~17 ,2583 .2590 
0.32 .2596 .2602 .2608 .2614 ,2621 .2627 .?&33 .2~39 .2645 .2651 
0.33 .2657 .2664 .2670 .2676 .2682 .2688 .2694 ,2700 .2706 .2112 
0.34 .21 lB .2724 .2730 .2736 ;2742 .2748 .2754 .2760 .2166 .2171 
·0.35 .2777 .27R3 .2789 .2795 .2801 .2807 .?812 ,2818 .2824 .2830 
0.36 .2835 .2841 .2847 .2B53 .2858 .2864 .2870 .2875 .2'881 .2'887 
0.37· .2892 .2998 .2904 .2909 .2915 .2920 .2926 .2931 .2937 .2943 
0.38 .2948 .2954 .2959 .2965 :2970 .2975 .2981 .2986 .2992 .2997 
0.39 .3003 .3008 .3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 .3051 

2 2 *" /f'bd ~A f (d-a/2)f'bd a ~(1-0.5~). where ~ • pf /f' 
ne sy e yc 

and a = A f /0.85f'b. 
s y e 

De~ign: Using faetc:·ed o:rr.ent K enter ti':>le with M /íj>f•bJ; ·nnd w an'éf. 
u u e 

corrpute stee1 percentage p fram pe wf'lf'. 
e Y 

InvHtigation: Enter tab1e with.., fran ~e pf lf'; find value of H lf•J y e . n e 
and solve for nonina1 I!'OTX!nt strength, 11

0
; 

., ' 

. · ... 



Ejemplo: 

Diseñar la ménsula mostrada en la figura con las mínimas dimensi~ 

nes para soportar la trabe. 

La m~nsula se encuentra en una ·columna de 35 cm. Debido al efec;to 

de contracción y flujo plástico restringidos se crea una fuerza­

de 9 ton. en:el apoyo soldado. 

TRABE 

lf. DE APÓYO 
DE l/2" 

MENSULA 

COLUMNA 

Cálculo y Discusión 

1.- Dimensión del apoyo basado en la 

resistencia al aplastamiento de­

con~reto de acuerdo a la secci6n 
10.15. 

El ancho del apoyo = 35 cm. 

Vu ~la [2.5=m~x. 
___ N_uc__ ll 3/S" 

' # 8 ----i 
i 3.8 l ~2.5~ s.o ,_z.si 

l. . 

~·e • 350 kg/cm2 (peso norm 

fy = 4200 • 

Cargas 

C.M.= 10.9 ton. 

c.v.= 17.0 ton. 

T = 9.1 ton. 

Referencia dc·l 
Reglamento 



C~lculus y disct1Sl0n. 

vu .. l. 4 (1 O • 9) +l. 7 ( 1 7 .'O) • 4 4 • 2 · tona • 

vu s o/ Pno = o/(0.85 f'c A,) 

44200=0.70 (0.85) (350) A, ,. 208,3 A, 

A, = 44200/20.8.3 .. 212.2 cm2 

Longitud de apoyo = 212.2/35 • 6 cm, 

ysar un apoyo de 6 X 35 cm. 

Nuc • 1~7 (9.1)•15.5 ton.(como carga viva) 

2. DeterminaciOnde "a" con 2.54 cm. de-·. 

holgura al final de la trabe. Considera~ 

do la reacciOn a un tercio de la placa--

r.le apoyo, 

a= 2/3 (6.0)+2.54•6.54 cm. 

Vsar un a = 7 cm. 

3. Determinac~6n del peralte de la m~ns~ 

la bas~ndose en r.t diseño al limite por-
= -

resistencia al cortante Vn. 

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

vu :S o/ Vn "' '1' (56 bw¡:l) 

Se requiere un peralte: 

"el"= 442oo1o .as (56) !35) 

Referencia del 
· Reglainc.nlo 

10.5 

9.3.2.4 

11.9.3.4 

'' ' ' . ~- ; 

.. : .. '. 

" . 

11.9.3.2.1 

''• ·. 



.. 

C~lculo y discusi6n. 

d "' 26.5 cm. 

Suponiendo varillas#8más la tolerancia 

h = 26.5 + 2,.54 = 29 cm. 

U'?_'!_r 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 A o. 85 (4200) (1.4) 

5. Determinaci6n del refuerzo por mamen~ 

to Af. 

Mu=Vua + Nuc · (h-d) 

=44200(6.54)+15500(30-27.50)=327,820Kg.cm 

=3. 28 Ton. m. 

Utilizando un método ordinario de flexi6n 

para el cálculo de Af o usando conservad~ 

ramente jd = 0.9 d. =-

Af = ____ __,3'-'2:..:7...!:8~2~0____ = 3. 7l cm2 
0.85(4200) (0.9) (27.50) 

Nota: Para todos los.cálculos se ha utili 

zado '(=0.85 

Referencia f!el 
Reg l.>mr, n to 

.11.7.4.1 

11.7.4.3 

11.9.3.3 

11.9.3.1 



C~lculos y--discusi6n. 

6, Dcterminaci6n del refuerzo por tensiOn 

directa. 
An 

An .. !ti!!L • 155.9-º-- .. 4. 34 ~m2 
yfy 0.85(4200) 

7, Determinac10n del refuerzo por tenei6n 

primaria. 

As 

(2/3) Auf • (2/3) 8.8 a 5,9 cm2 

Af. = 3. n--e:m2 <. (2/3) Auf 

As•(2/3)Auf + An=S.9+4.34=10.24 cm2 

usar 2 1 8 

Verificaci6n del refuerzo m!nimo As -

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

Asmin=0.003(35) C:Ó.5)=2.88 cm2 < 10.24 

8. Determinaci6n del refuerzo por cor.--. 

tante Ah =-

Ah=O.S(As-An)=O.S(l0-24-4.34) = 2.95 cm2 

Usar 3 Estribo·s 1 3 (Ah"'4. 26 cm2) 

Distribuir los estribos en 2/3 d adyaceE 

tes a As. 

J¡¡ 

.. , . 

Refcr(~ur.ia ücl 
_RO!J 1 <liiiCn to . ;· ... · · 

. ' . 
. ..... : ,, . 

. ~ . ' . !" .. 

'¡. . '. · .. 

11.9.3.4 
. . . ~ 

. ' 
1 11 • 9 • 3 , S · ·· 

., . 
. .. :· 
,, .. 

11.9.5. .·.-,; 

H .9 .4 

.. .... : 

. . . . ~ 
: ··. ~ : ... , .. 

: ·': ¡ 

·. ( -~.: ,.: ~ .:.,: 
~ \ .. -~· -.": . {. ' 
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Ejemplo de muros. 

Un muro de carga soporta un sistE>ma de piso a base de vigas "'I'" pr~ 

fabricados separados 2.40 m •• El alma de la secci6n "T" ~s dn 20 cm. 

y estan apoyadas por completo en el muro. La altura del muro es de-

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

en la figure¡¡. 

TRABE "T" 

L 
1 

Datos de Diseño 

' ' 
Reacciones: 

MURO 

Pe M = 12.7 ton. ~ 
" Pcv = 6.4 ton. 

f'c = 280 kg/cm2 

fy = 4200 . 2 kg/crn 

Cálculo y discusi6n 

El procedimiento general de diseño-es de sup2_ 
-= - -

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. 

si probará con h = 19 cm. 

o 
ID ., 

Referencia del 
ReglamentO' 

.· 

14.5.3.1 



Cllculo y-Discusión 

2. Cálculo de la carga factorizada 

Pti = 1.4D+l.7L 

= l. 4 ( 12. 7) + 1 . 7 ( 6 . 4) =2 8. 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 
2 cm 

'f ~0.85 f'cA,) , O. 70 (0.85) (280) (338.2) 

= 56344 Kg. = 56.3 ton. 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. Cálculo de la resistencia del muro 
• 

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 

o/Pnw = 0.55 'ff'c Ag [1- ~~~~) 2 ] 
· [ 0.8x4602J = 0.55 (O. 70) (280) (93.8) (19) 1-( 32 (l

9
) l 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<o/Pnw 

28.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de excentri 

Yf 

RefercC>r.i;: ·.~1 

Regl i1ITH?nt<.. 

Ec. {_9 -1 ) 

14.2.4 

Ec. (14-1) 



C~lculo y Oiscusi6n 

2. c~lculo ~e l• carga factoriza~a 

Pu • 1.40+1, 7L 

• 1.4(12.7)+1,7(6.4)=28.7 ton. 

.. 

3. Checar ia resistenci~ por aplastamiento 

del concreto, 

Supondremos un valor de ancho del alma­

igual a 17. 8 m •. 

llrea cargada= A, ,.. 17.8(19)=338,2. cm2 

't' (0,85 f'cA,) '" O. 70 (O .85) (280) (338 .2) 

• 56344 Kg. • 56,3 ton. 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. C4lculo de la resistencia del muro • 
La longitud horizontal efectiva del muro~ 

por viga "T" est4 controlada por el ancl'io 

de apoyo del alma de la viga m!ls 4 veces­

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

La distancia entre "T" es ma~6r que los -

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

o/Pnw = 0.55 't'f'c llg [1- ~~~~¡T¡-

= 0.55 (0. 70) (280) (93.8) (19) [1- (~2~~:~ 0 ¡ 2 ' 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<'t'Pnw 

?8.7 e 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de excentri 

Rc.fcrrmcia tlt"l 
Reglilmento 

Ec.( 9-l_t 

14.2.4 

-
Ec •. (14-1) 



.. 

Cálculo y Discu~i6n 

é:idad de carga. 

S. Sclecci6n de refuerzo 

Proporcionando refuerzo en una sola cara 

Acero horizontal As=0.0020x19xl00=3.8 cm2/m, 

Acero vertical As=0.0012xl9xl00=2.3cm2/m. 

· S = 3h, pero no mayor a 45 cm. 

= 3xl9 = 57 > 45 {S=45 cm) 

horizontal As - usar i 4 ~ 30 cm. 

vertical As - usar_ f 4 & 45 cm, 

= 

H··fL~l"l'ncia ~~e~ 
R0gl-1:nento 

14.3.3 

14.3.2 

7,6.5 



Dnterminar el espnGor de la los5 de la zapata que se muestra en la 

!i9ura: 

o 
o 
v 

f'c 

Pu 

qs 

.. 
• 

= 

r 

210 kg/cm1 

435 ton. 

27.9 t:on/m1 

400 

r--- -, 
:~·: 1' ,1 o 
,. 1 ~ 

11 0 Para oeel6n en 
doa dirtcciori'ea 

~---

, 11 111 Para occlon de h-- --. ..d-~"~-
Cálcul~ y Diseño 

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 :¡ 'I'Vn 

vu :s 'i' (0.53 lf'c bwd 

V11 ~ 27.9 (4. O) (1.80-0. 35) = 162 ton 

bw - 4.0 m. 

V u :S O • 8 5 (O • 53) 1210 ( 4 O O) ( 7 O) = 3 4 S ton 

Refc:irencia del 
reglamento 

11.11 

11.11.1.1 

Ec (11-1) 

Ec. (11-3) 



C~lculo y nisCtJSi6n 

162 < 345 ton 

2. Acci6n en las dos direcciones 

Vu :S'i'Vn 

Vu :1:11'(0.~7) (2+4/(lc) flTC bod 

pero Ve no será mayor que 1.1 "lf•c bod 

Vu = 27.90 (16.00 - 1.5 x 1,0) = 405 ton 

bo = 2fl:S0)+2(l.b) =S m. 
' ' 

llC = 75/3,0 ;, 2,5 

vu s o.s5 (0.27l (2+4/2.5) 1210 <soo> (7or 

405 :5 419 ton, 

Ve S 1.1 {210 (500) (70) = 558000 Kg 

Por lo tanto el peralte de 70 cm. es ade'cuado 

para resistir el cortante. 

=-

R<.'fereilC'ia cJ,, 

, c-\¡J amento 

11.11.1.2 

. E e ( ll .1 l 

Ec (11. 36) 
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Fl¡ura 3.3. Distribuci6n del esfuer1o dC comprealón en la zona comprimida de· una ~ecd6n 
de concreto rl"<tun¡ulor. (o) D~!rlbnciOn real. (b) Olsinbucl6n r"'tan¡ular equivalente. 

' ' 
a compresión en la sección de momento mbimo mediante los parflmetros 
k1,k2, y k3 ,.como se muestra en la figura 3.3a. Para una sección rectan· 
¡¡ular de ancho b y peralte efectivo d, la fuerza total de compresión en el 
'concreto se eKpre¡a como k1k3J;bc y el brazointernodepalanc:ae• d- k1 c, 
en que e es la prorundldad del eje· neutro. Se ha Jnvestl¡¡ado mucho 
para determinar la magnitud de estos parflmetros p~ra el concreto no con· 
finado. El trabajo mAs notable ha consistido en pruebas a corto plazo 
realizadltS por Hognestad y otros en la Asociación de Cemento Porthmd 
(PCA)3

'
2 y por ROsch.'·' LosespecimenesutilizadosenlaspruebasdelaPCA 

fueron semejantes a los que aparecen en la fi¡¡ura 3.4. La realón de prueba 
del esp~chncn se cargó exc~ntrlcamente aumentando los dos empujes P 1 y 
P2 • Se variaron lndependlcnlemenle los empujes P1 y P1 de manera que se 
mnnluviera el eje neutro (es decir, la fibra con deformación cero) en la 
cara inferior del esp~cimen en toda la prueba; en consecuencia, se simuló 
la dista ibución de esfuerzo en la zona a compresión de un miembro con 

Gato 
hidrllullco 

1 plg • 25.4 mm 
b. 5 ptg 

u 13 -Y-5~!. _l.__.i-1 
C•tibradorea SR-4 de & plg 

J1¡ural.4. E~~cimcn de prueba de la Asoci~ción de Ce-mento Pordand. l.J 

. :: .. :··· 
;. ·.l .. 

.~' ; ... ' 
"~ ;..,..-.,¡, 

.. , . .. 

,, : .. ~. .......... Yf :• 

¡ 

1 
! 
t 
' 
1 

. . 

Oc~lón. Igual 
col~ular dlreL 
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determinaron 

. de cilindros e 
curva~ esruer. 
emhar11o. par: 
zado tn las n 
rerlor a la res 
la dcfonnacl6: 
bajo la rcai11c 
que ~e CnCOnl 
creto con aar; 
cilindro. Estas 
contrados en e; 

Tabla 3.1 Para1 
aoccionot rectan¡ 
connnados•·• 

lh/ 

JO< 
<10( 

srx 
60( 

7()( 

Las conclusi· 
fuerzo - deform 
similitud coti la · 
-se han cuestio: 
ter •·• realizaron 
a ·la conclusión , 
o_curre a un es re 
para las muesm 
mación puede nc 
produce una me. 
presión. Tambi~' 
marión dt·mora 
comp• t•.,ión . 

.,, 
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Agura J.S. Propiedades de la disrribuci6n de esfuerzos de compresión en el concreto en la 
resistencia a flexión de una sección rectangular; comparación de los par.i.metros del ACI con 
los resultados dt pruebas. J., 

3.2 BLOQUE DE ESFUERZOS RECTANGULAR 
.EQUIVALENTE 

Cierto número de investigadores (v. gr. Whitney3· 5) han sugerido reem­
plazar el perfil actual del bloque de esfuerzo de concreto a compresión por 
un rectángulo equivaleme, como medida de simplificación. Para obtener 
la resistencia a fiexión, sólo se necesita conocer la magnitud (klk,) y la 
posición (k 2 ) de la fuerza de compresión del concreto. El bloque de esfuer· 
zo rectangular equivalente logra esto y facilita considerablemente los cál· 
culos. La práctica norteamericana representada por el código 1 ·6 ACI, ha 
>ido reemplazar el bloque actual ck esfuerzos por. un rectángulo equivalen­
te (fig. 3.3b). El rectángulo tiene un esfuerzo medio de 0.85/; y una 
profundidad a, en que u; e~ {3 1 =O. SS para/;,¡; 4000lb/plg2 (17.6N/mm 2); 

se reduce a P, continuamente en· 0.05 por cada 1000 lb/plg 2 
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10.000 

, el concrero ~n ta 
\ClrU' d~\ A,('l CO'I 

lLAR 

ugerido reem· 
lmpr~'\i6n por 

P .11 J. ohtcu~r 

"u il-¡k,l y la 
que J~ C:\fuct · 
ITICIIII.' {O\ \!I:ÍI· 

¡o 1 ' ACI, ha 
ulo '4UI\Jka· 
tUl~.': y U/l,j 

( J 7 .r um :)¡ 
!IX~ · . ~' p\0 ' 

(6.89' N/mm') de resistencia excedente de 4000 lb/pi¡' (27.6 
N/mm'). La reducción de p, para el o:oncrcto de alta resistencia se debo 
principalmente al perfil menos favorable de la curva esfuerzo • de(or· 
maclón en ese tipo de concreto {véanse las nas. 2.1 y 2.2). . 

Para que las fuerzas resultantes de compresión de los bloques real y 
equivalente de esfuerzos de la fi¡ura 3.3 tengan la misma ma¡¡nitud y linea 
de acción,los valores de los par~metros deben ser 

Q . e .. k,k,¡; be = o.ss¡; 1n1 :. k,k, .. o.as -- o.ssp t (3.1) 
t: 

Q 

k, = o.s -- o.sp, 
t: 

{3.2) 

los valores de k,k3 y k2 obtenidos de las ecuaciones 3.1 y 3.2 con los 
valores recomendados del ACI para Pt se comparan con los valores reales 
encontrados en las pruebas sobre muestras no confinadas por la PCA'·2 y 
Rüsch '·'en la figura J.~. Esta comparación proviene de una .Publicación 
debida a Mattock, Kriz y Hognestad. '·'Se ve que los valores recomen· 
dados para las propiedades del bloque rectan¡¡ular de esfuerzos concuer· 
dan bast3nte bien con los valores experimentales. La dispersión de los 
resultados experimentales Indica claramente que no se ju5tlfica utilizar· 
valoros más complicados para los parAmetros del bloque rectan¡ular de ei· 
fuerzos. Además, hay muy pocos resultac!os e~perimentales en la fi¡ura 
'·' para reslst~ncias del cilindro superiores a 8000 lb/plg1 (55.1 N/ mm'¡. 
Sin embargo, de la tendencia de los resultados en la figura es claro que los 
parámetros del bloque de esfuerzos del ACI son conservadores para resii· 
ten das de cilindro superiores a 8000 lb/plg'. En efecto, podrla conslc!erar· 
se que los parámetros del ACI son sumamente conservadores a elevadas 
resistencias del concreto. 
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS---­
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL 

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I) 

RESUMEN 

Se determinan las propiedades mecánicas de los concretos _fabricados con agrega­
dos típicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter­
minar las variaciones .de las resistencias a compresi6n y tensi6n, del m6dulo de 
elasticidad, de la relaci6n de Poissón, del m6dulo de rigidez por cortante, de 
la contracci6n por secado y de la deformaci6n diferida, a tr~vés del tiempo. Se, 
dan recomendaciones para obtener concretos con un mejor comportamiento en cuan­
to a estas propiedades. 

INTRODUCCION . ' 
Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la 
fabricaci6n de concreto, tienen características físicas que l:lifieren de las es-· 
pecificadss en las normas relativas. Entre las discrepancias mas notorias se 
pueden mencionar el peso específico, la absorci6n y el contenido de polvos. Lo 
anterior-ha hecho que las propiedades de los concretos fabricados con estos 
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes. 

Se ha observado que estos concretos, bajo condiciones de trabajo, presentan de­
formaciones y agrietamiento mayores que los usuales, haciéndose evidente, por 
estas y otras causas, la diferencia entre el comportamiento de los concretos -ca­
ractertsticos del Distrito Federal y los comunes. 

PROPIEDADES MECANICAS 

Materiales componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados 
con gravas y arenas andesíticas, comunes en el D.F. Se estudian dos tipos de 
arenas, cuya diferencia básica estriba en el contenido de polvos (material mas 
fino que la malla 200). 

Tanto las •gravas como las arenas tienen peso específico bajo y absorción alta, 
lo que hace que lo.s concretos fal:.:ri;_ados con estos materiales sean muy deforma­
bles, a corto y a largo plazos. 

En la fabricaci6n de los concretos se empleó cemento Portland tipo I y no se usó 
aditivo alguno. = --

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se. hicieron pro­
porcionamientos para resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm 2 • En todos 
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 buscó un revenimiento de 10 cm y pa­
ra la de 400 kg/cm 2

, uno de 5 cm. Una de las mezclas de 300 kg/cm 2 tuvo reveni­
miento teórico de 12 cm, para cubrir los casos de concretos con caracter!sticas 

(I) Investigador, Instituto de Ingeniería, UNAM 
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adecuadas para ser transportado por medio de bombas~ 

Resistencia a compresión. Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 ~ 1825 
d{as;cada resultado representa el promedio del ensaye de tres espec{menes campa­
neros. En la fig 1 se plantea la correlación que permite predecir la resisten­
cia a compresión a cualquier edad en función de la alcanzada a los 28 d!as. Ca­
be mencionar que los incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en 
aquellos concretos con ~enos polvo. La expresión sugerida resulta ser: 

fe • t f' , en kg/cm2 

8.4 + 0.7t e 

Resistencia a tensión. Se hicieron espec!menes cilíndricos para ensayarlos a 
tensión por medio de la prueba indirecta, así como vigas para determinar el mó­
dulo de rotura. Las expresiones qu'e correlacionan las resistencias a tensión y 
compresión resultan ser: 

Tensión indirecta, fig 2 ¡ por flexión, fig 3 

ff • 1.8.1 .ff' , en kg/cm2 
. e 

Módulo de elasticidad. ·El ~adulo de elasticidad se obtuvo a partir de las grá­
ficas esfuerzo-deformación de espec!menes ensayados a' compresión. Se usó el 
criterio de módulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron 
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de­
terminaciones. La expresión propuesta para determinar el módulo de elasticidad 
a partir de la resistencia a compresión es, fig 4 

E • 8500 .¡ f' , en kg/cm2 
e e 

Relación de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 días de espec!menes cil!n­
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig S se observa que la 
relación de Poisson varía con la resistencia y que se puede relacionar con ésta 
con la expresión 

~ D 0,22 +·0,00026 f' 
e 

habiendo 4lcanzado un valor medio de 0.30, superior al intervalo usual recomenda­
do para el corcreto (0.15 - O. 20) .. 

Módulo de rigidez~ cortante. 
lación de PoissC'~:. conocidos, se 
Para los concretos de agregados 

Con los valores de módulos 
pueden estimar el modulo de 
andesíticos resulto ser 

.c. - -

G = 3300 ,/ f' , en kg/cm2 
e 

de elasticidad y re­
rigidez por cortante. 

Deformación unitaria (E0 ) correspondiente al esfuerzo máximo. El valor de esta 
deformación también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance en 
el concreto, ·por lo que se puede correlacionar con ella con la expresion siguien­
te, fig 6 

E • 0.003 +'2.8 X 10-& f 1 
o e 

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformación (e ) 
o 
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igual a 0.0044. 

La curva esfuerzo-deformación del concreto bajo cargas de compresión, puede re­
presentarse en forma adecuada con la expresión 

Contracción por secado. La rapidez con que se presenta la contracción de los 
.concretos andesíticos, varía de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga 
en los materiali!s componentes, sin embargo·,: la contracción última se puede esti­
mar del mismo orden para los dos casos e igual (&cs>u • 9.001, para los propor­
cionamientos usuales y las condiciones ambientes de la ciudad de M€xico, fig 7. 
Las expresiones que permiten estimar el valor de la contracción para una edad 
cualquiera se indican a continuación: 

Concretos andes'Íticos con exceso de polvos ·;(del orden del 20%) 
' . 

Concretos andesíticos con pocos ~olvos (del orden del 8%) 

·(E: ) "' t X 0.001 
es t 53 + t 

en ambos casos t debe expresarse en días. 

Deformación diferida. Esta ·deformación se estimó en func~ón del coeficiente 
de deformación diferida (C ), el cual es igual Ct a~- i , siendo Et 1 la de­
formación unitaria alcanza~a .en un tiempo t y e:i• la delSrmación 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 infinit0, para los 
proporcionmnientos usuales y para las condiciones ambientes de la ci"da<i de 
México, variaran de acuerdo con el contenido de polvos observados·en los materia­
les componentes, fig 8. Las expresiones encontradas para calcular el va~Jr de 
este coeficiente para un tiempo cualquier_& t, en _d_:las ,. _se indic:!n a continuación: 

Concretos andesíticos con exceso de polvos(del orden del 20%) 

t0.60 
ct " --=---::--=-=- x 4 

10 + t0.60 

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

0.55 
e = t x 2.s 

t 11 + t0.55 

3 
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Contracción por secado en condición estándar. Tomando en cuenta loa coeficien­
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la 
contracción última para ponerla en condición estándar, se recomienda emplear 
las siguientes expresiones para la estimación de la contracción por secado a 
cualquier edad: 

Grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos 

t0.88 
e; • --"----:0~8 8,. X 0 • 00 l3 

t 51 + t • 

Grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

t 
&t = 53 + t X 0.0013 

En estas expresiones el valor de t se debe tomar como el número de días después 
de la suspensión del curado húmedo y el valor de la contracción determinada se 
debe afectar por los factores de corrección para tomar en cuenta las caracterís­
ticas del concreto de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9. 

Deformación diferida última en condición estándar. Entre las variables que ma­
yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de defonnación dife­
rida última están la edad a la que se aplica la· carga, la humedad relativa, y el 
revenimiento, los cuales incrementaron los valores alcanzado~ en los ensayes. 

El coeficiente de deformación diferida en condición estándar para cualquier ed~d 
(en días) se puede determinar con las siguientes expresiones: 

Grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos 

t0.60 
e a --=--=-o """6,-;::0 5 • 6 5 

t 10 + t : 

Grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

to.ss 
e t a --=--~0""575 3. 12 

11 + t • 

Al igual que en la contracción por secado los coeficientes calculados para la 
deformación diferida, deberán ser afectados por los factores de-corrección para 
tomar en cuenta las características particulares de los concretos empleados 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 andesíti­
cos, en la fabricación de concretos, conduce a obtener concretos con deforma­
ciones mayores que las usuales. 

2. Dadas las discrepancias encontradas entre las expresiones usuales y las 

f 
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determinadas en esta estudio para estimar la resistencia del concreto ast· 
Como BUS deformaciones B COftO y largo plazos, 88 requiera modificar loa pa• 

·rámetros usados convencionalmente en los diseños estructurales para obtenar 
mejor concordancia entre el comportamiento aa.timado an el diaaño y el alcan­
zado en las estructuras reales, 

3. La.contraccion por secado ragiatrada fue inversamente proporcional al conta• 
nido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni­
do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de las mezclas utili­
zadas, 

} 4. Para un mismo tipo de agregado grueso al empleo de aranas con mucho• fino• 
incrementa notoriamente al coeficiente de la deformación diferida, Esta coa­

.ficiente también aumentara an forma apreciable al incrementarse el reveni­
miento del concreto. 

RECOMENDACIONES 

En releci6n con'.loa materiales ·.pitreos ea buscar&, por una parta, emplear agre-: 
gados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agregados finos con ·al 
menor·contenido.de polvos qua aea factible desde el punto:de vista econ&aico. 
Estas dos caracter!sticas conducirlo a obtener concretos, para una resistencia 
dada, con mayor m5dulo de elasticidad y, por tanto, con menor deformaci6n ins­
tandnea, menor contracci6n por secado, porque hay mayor restricción a aetas·· da­
formaciones, y menor deformaci6n diferida. 

En cuanto a las mezclas de .concreto ea emplearán aquellas con mayor contenido de 
agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo anterior con­
ducir& a menorea consumos da agua lo que a au vez ae traduce an menor contenido 
de vac!os y por tanto mayores reeiatenciaa relativae, menores deformacionea y 
contraccione.a, ast cemo menor deformación diferida, 

La resistencia a. tensión por flexión del concreto es usual valuarla como 
2 1 f~ (ACI 318, RDF), sin embargo, los reaultado's de los ensayes efectuados con 
los concretos andesíticos dan resistencias a la tensión ligeramente menores, por 
lo que se sugiere tomar en cuenta esta discrepancia empleando la expresión pro­
puesta. 

En relación con. e~'módulo de elasticidad estático, las expresiones propuestas 
po.r loa diferentes reglamentos de construcción (ACI 318, RDF) sobrestiman los 
valores alcanzados ~on los con~retos andesíticos, por lo ~ue se recomienda em­
plear la expresión propuesta en este trabajo para predecir las deformaciones a 
corto plazo de las estructuras 'hechas con=este mster'ial. -

Al igual que los otros parámetros la relaci6n de Poisson y el modulo de rigidez 
por cortante determinados para el concreto andesítico, difieren de los valores 
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos 
concretos conviene emplear los valores sugeridos. 

La deformación correspondiente al esfuerzo m&ximo es usual considerarla igual a 
0.003, &in embargo, el resultado de los ensayes indican que esta.def~rmac~n al-
canza un valor promedio ~e 0,0044. ¡ 

'· 
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En relaci6n con las deformaciones a l<irgo plazo, tanto las originadas por la 
contracci6n como por la deformaci6n diferida, pueden estimarse con buena.preci­
sión con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin 
requerirse de.correcciones·por caracteristicas del material y medio ambiente 
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracter!sticos de 
los usuales en el área metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones 
de curado representan también las usuales en esta lrea. 

Cuando las caracter!sticas del concreto y las condiciones del medio ambiente 
varían, haciendo no aplicables directamente los resultados de los ensayes, se 
recomienda emplear los valores sugeridos para características y condiciones es­
tándar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes 
a las circunstancias de cada caso en particular, de acuerdo con los factores de 
corrección indicados en la fig 9. . 

Como las deformaciones y agrietamientos alcanzados a largo plazo en los concre­
tos característicos del D.F. son mucho mayores que los esperados usualmente, se 
deben tomar en el diseño las precauciones necesarias pera restringir estos efec~ 
tos con el acero de refuerzo u otros medios adecuados. 
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INFLUENCIA 
DE LOS AGREGADOS 
EN LOS CONCRETOS 

ESTRUCTURALES DEL D.F. 
lng. Carlos Javier Mendoza • 
lna. Manuel Mena ferrer** 

RESUMEN 

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

SUMMARY. 

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

'" Subdirector. Instituto de lngenieria, UNAM 
* • Asesor en tecnologla del concreto 
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INTRODUCCION 
los concretos utilizados comúnmente 

· en la Ciudad de México presentan cier­
. tas deficiencias, originadas en algunos 

casos por la calidad de los materiales 
componentes y en otros por las prácti­
cas constructivas empleadas. Entre las 
deficiencias más notorias se pueden se­
l'lalar 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 volumétricos 
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 propicia una adquisición de resis­
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 por diferer.tes laborato- · 
rios' indican quo: ·c.:.:~ relativa fre­
cuencia los concretos no cumplen 
con los requisitos de c:<~lidad espe­
cificados y que la pr .lporci6n de 
mezclas con resistencias inferiores a 
la especifocada llega a cerca de un 
30%, sobre todo para algunos valo­
res de fé:. Lo anterior ocasiona que 
los factores de seguridad de un nú· 
mero importante de elementos es· 
tructurales sean inferiores a los con· 
siderados en los reglamentos. 

Los problemas anteriores tienden a 
agudizarse con los llamados concretos 
"bombeables·, cuando se usan mezclas 
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con revenimientos exageradamente al· 
tos y proporciones excesivas de arena. 

Por todo lo mencionado se opina 
gue las caracterfsticas y propiedades del 
concreto ·que se ha utilizado normal· 
mente en la Ciudad de México no son 
las más favorables para su empleo con 
fines 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 pÜe­
den realizarse, se disel'ló un programa 

'de ensayes en mezclas de concreto, 
que se llev6 a cabo simultáneamente 
en tres diferentes laboratorios inde-

. pendientes de la Ciudad de México. En 
este trabajo se analizan los resultados 
obtenidos. 

MATERIALES EMPLEADOS 
Para mejorar las propiedadeS de los 
concretos que se utilizan en las cons· 
trucciones del Distrito Federal, se pue­
den considerar dos modificaciones prin· 
cipales en los agregados: 

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¡o) en las arenas, y com· 
probar que los aceptados no tengan 

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS 

GRAVAS ANDESITICA 

CONCEPTOS 5·10 mm 10-20 mm 

1 . Material más 
fino que la 
malla No. 200, 

2. Densidad 

3. Absorción, 

4. Sanidad en sul­
fato de sodio, 
pérdida en 

S. Abrasión en Má· 
quina LosAnge­
les, pérdida en 

6. Coeficiente 
volumétrico: 

Por tamaños 

Grava total 

7. Pesos volumé­
tricos: 

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

23.8 

=-

0.34 

Suelto, kg/m3 1256 

Varillado, kg/m3 1 354 

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 máx. 

12 máx. 

50 máx. 
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS 

IDENTIFICACION 
( 1 FINOS) 

CONCEPTOS 

1. Módulo de finura 
2. Material más fino 

que la malla No. 
200,1 

3. Densidad 
· 4. Absorción, '11 
· 5. Sanidad en sulfato 

de sodio; pérdida 
en'll 

6. Pesos volumétricos: 

Suelto, kg/m3 

Varillado, kg/m3 

7. Materia orgánica, 
color respecto al 
limite 

8. Equivalente de 
arena,% 

9. Ümites de con­
sistencia: 

·umite liquido,% 

Umite plástico,l 

Indico plástico 

Contracción 
lineal, '11 

•. Arena andesltlca·lavada 

propiedades plá'.!ica~. 

(1.&¡-

3.44 

1.8 

2.40 
.5.85 

5.67 

1396 

• 1531 

. lnf. 

82.9 

17.2 

· lnap. 

lnap. 

0.0 

Para cuantificar qué tanto pueden in· 
fluir estas modificadones en las propie­
dades del concreto, se realizó un estu· 
dio comparativo que incluyó mezclas 
con dos tipos de grava (andesítica na· 
tural y caliza triturada), cinco arenas an· 
desiticas con diferentes contenidos de 
finos y una arena de referenda, no an­
desítica, que cumplió con los r~uisitos 
físicos de la norma ASTM C33. 

En cuanto al cemento, se optq por 
emplear cemento portland tipo 1 como 
único matenal ccmentante y no usar 
aditivos en la preparación de las mez· 
das. 

ARENAS ANDESITICAS 

(7.7) (9.9) 

3.00 2.60 . 

7.7 9.9 

2.28 2.40 
5.87 4.38 

10.54 

1392 

1590 

lnf . 

66.0 

23.1 

lnap. 

lnap. 

2.10 

Cemento 

1443 

1690 

lnf. 

59.3 

19.0 

lnap. 

lnap. 

0.0 

(16.7) 

2.97 

16.7 

2.37 
4.\14 

1440 
. ; 

1635 

lnf. 

65.4 

21.1 

lnap. 

lnap. 

1.95 

(19.3) 

2.78 

19.3. 

2.30 
7.93 

1450 

1624 

lnf. 

52.1 

22.3 

lnap. 

lnap. 

1.85 

Las pruebas flsicas y químicas efectua· 
das al cemento portland tipo 1 emplea· 
do indicaron que cumple ampliamen· 
te con los requisitos especificados en 
la norma ASTM C15~ Sin embargo, 
cabe sei'\alar que resultó ser menos fi· 
no de lo que suelen ser los cementos 
del mismo tipo. 

Agregados 
a) GRAVAS 

Las gravas tanto andes!ticas como ca·· 
lizas se dividieron en dos fracciones:. 
de S a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es· 
tas fracdones se combinaron en pro-· 
pordón de 35 y 65%, respectivamen­
te, para integrar el agregado grueso ·. 
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ARENA 
DE RE· 
FEREN· 
CIA 
(1 .1) 

2.80 

1.1 

2.31 
5.12 

5.82 

1386 

1524 

lnf. 

84.5 

15.6 

lnap. 

lnap. 

0.0 

empleado. .. 
-.· 

• 

NORMA 
ASTM 
C-33 

2.3·3.1 

5 m~x. 

10 máx. 

las propiedades·físicas de estas gra· 
vas se prese_ntan en la tabla 1. Los va· 
lores ahí mostrados son el promedio 
de las prueba&·efectuadas en. los tres 
laboratorios que participaron en el 
estudio. 

Los resultados de las pruebas de den­
sidad y absorción muestran una di· 
ferencia importante entre las gravas 
andes!ticas y calizas, en favor de las 
segundas. Si se admite que estas pro­
piedades pueden ser un buen !ndi· 
ce del grado de deformabilidad de 
las rocas que las constituyen, debe 
esperarse que Jos concretos hechos 

11 



TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

· r.lateriales Mezclas No. (consumo promedio, kg/m3
) 

1 2 
Cemento 300 296 

Arena andesftica 
(finos ): 1.8 

7.7 
9.9 775 

16.7 155 
19.3 

Arena de referencia 

Grava andesltie> 952 938 

Grava caliza 

Agua 179 187 

Agua/ cemento 0.60 0.63 

con la grava caliza resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
Se utilizaron cinco arenas andeslticas 
cuyos contenidos de finos menores 
que la malla 200 variaron entre 1.6 
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro­
cedieron de "tras tantos bancos (de­
pósitos piroclásticos) de la región. La 

_arena andesltica con 1.8% de finos 
se obtuvo por lavado. A manera de 
referencia se empleó una arena no 
andesftica con un contenido de fi· 
nos de 1.1%. 

En la tabla 2 se presentan los resul· 
tados 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 equivalente de are­
na y los límites de consistencia. Esto 
se hizo con el fin de buscar un me­
dio que permitiera evaluar las pro­
piedades plásticas de los finos de es­
tas arenas. 

Las especificaciones de calidad para 
agregados por lo regular aceptan un 
máximo de 596 de particulas más fi· 
nas que la malla 200 (74•) en are­
nas para concretos de uso general, 
no expuestos a la abrasión. Todas las 
arenas and~~¡t:.:as que se ut.Hizan en 
los concretos del Distrito Federal ex· 

3 4 5 6 
297 297 303 300 

770 

742 
774 

736 

940 

1024 1044 10J4 

190 183 176 183 

0.65 0.62 0.58 0.61 

ceden por mucho este llmite, pues 
sus contenidos de finos suelen fluc: 
tuar _entre cerca del 10 y algo más 
del 2096. Debido a las dificultades 
que existen para reducir estos finos 
a valores aceptables, se ha vuelto 
costumbre tolerarlos sin mayor trá­
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 as!, pues hay arenas con· 
taminadas con finos plásticos (limos 
y arcillas) que si son dañinos 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 rt·;~rt::·;da no 
presentó mejores caracterlsticas. 

PROGRAMA DE PRUEBAS 
El programa inc:Wy6 nueve me~clas de 
concreto en las que se mantuvieron 
constantes las siguientes caracter!sticas: 

a) Cemento: portland tipo 
b) Tamaño máximo de grava: 20 mm 
e) Granulometr!a de la grava: 35% de 

S a 10 mm y 6596 de 10 a 20 mm 
d) Consumo de cemento: 300 :1: 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 ± 1 

cm 

Los consumos de materiales por me­
tro cúbico de concreto, asl como la re· 
lacion agua/cemento de cada mezcl• 
se presentan en la tabla 3. 

Pruebas realizadas 
A todas las mezclas de concreto se 1< ·, 
efectuaron las mismas pruebas. Los rn.­
todos de ensaye fueron preferentc1 .. 
te los de las normas oficiales mexic. 
nas (NOM) y, en su defecto, los de la 
ASTM. Las pruebas que se practicaron 
al concreto fresco fueron: revenimien­
to, peso volumétrico, contenido de ai1 e 
(método gravimétrico) y agua de san· 
grado. Al concreto endurecido se le hi." 
cieron las siguient~-. determll>dciones: 
resistencia a compresión y módulo '!( 
elasticidad a 28 dlas, y contracción P'l' 
secado con 28 dlas en agua y 28 dil!. 
al aire. Los resultados de estos ensay ~s 
se preseñtan en las tablas 4 y 5. 

CARACTERISTICAS DE LOS CO.'I­
CRETOS 
El objetivo del estudio consistió en ve­
rificar la influencia que ejercen los con­
tenidos de finos de las arenas y las >:a­
racterlsticas de las gravas sobre las pro­
piedades de los concretos ensayad•:IS. 
Tomando en cuenta que en este CiiSO 

la cantidad de finos totales en el • 
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·•eto resultó proporcional a los conte­
,dos de las arenas, como se muestra 

en la fogura 1, las referencias se hacen 
en función de los finos de las arenas pa­
ra facilitar la identificación de las mez­
clas. 

Concretos en estado fresco 
En la tabla 4 se presentan lonesulta­
dos promedio de los ensayes efectua­
dos en los tres laboratorios a los con­
cretos en estado fresco. Como se pue­
de observar, las mezclas estudiadas tu· 
vieron revenimientos que variaron en-­
tre 9 y 10.5 cm; todos ellos quedaron 
en el intervalo de 10 ±1 cm propues­
to pura el estudio. 

Dado que el revenimiento se man­
tuvo constante, el parámetro que se 
puede considerar para jllzgar la influen-

cia del contenido de finos resulta ser el · 
consumo de agua por volumen unita­
rio de concreto. A este respecto, en la 
ligur a 2 se observa que, independien­
temente del tipo de grava empleada, el 
consumo de agua se manifestó constan­
te para porcentajes de finos en la. are­
na de hasta un 10%, y después de este 
valor, dicho consumo se incrementó en 
forma gradual hasta ser 896 mayor para 
contenidos de finos de 1996 en la are­
na. 

Por otro lado, si se comparan los 180 
Kg de agua por metro cúbico de con­
creto requeridos en este caso, contra 
los 200 que estima el ACI 211.1' para 
un tamal\o má.ximo 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 

TABLA 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD 
1 

r<.evenimiento, cm 10.5 

Pe$0 volum6trico, 
kg/m3 2207 

Vados, 0.6 

.A.gua de sangrado, 3.3 

2 

9.5 

2176 

1.1 

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 

10'.16 menos de agua. Esta disminución 
se debió muy probablemente a la finu· 
ra del cemento, que por ser más grue· 
so de lo usual requirió menos agua pa­
ra producir el revenimiento previsto. 

En relación con el peso volumétrico 
de los concretos estudiados, .en la ta· 
bla 4 y la figura 3 se observa que par• 
contenidos de finos de hasta 1096 el pe­
so volumétrico se mantuvo constante 
y que éste disminuyó a medida que 
aumentaron los finos en las arenas más 
allá de ese valor. Asimismo se puede 
ver que existe una diferencia de alrede­
dor de 80 kg/m1 entre los concretos fa­
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 

9.0 

2263 

0.7 

1.3 

9 

9.5 

2242 

1.7 

3.0 

~~-------------------------------------------------------------TABLA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO ___________________ .:.._.__ ___ -'-------·-
PROPIEDAD MEZCLAS No. 

2 3 4 S 6 7 8 9 
Resistencia a 
compresión a 
2S d!as (f',), 2&3 266 242 279 = 283 289 282 -242 273 
kg/cm' 

Módulo de elasti· 
cidad o 28 dlas 157318 140369 138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566 
(E eL kg/cm' 

Relación EJJf'c 9352 8607 8809 16904 -16587 16829 15451 16357- 16617 

- ~ntracción por 
.caoo, 28 dias 

en ¡¡gua y 28 d (as 
al aire, 10"6 533 733 759 337 443 332 403 448 308 
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Fig. 1. Proporcionalidad en,re los contenidos de finos de la uona y del concreto. 

~ ., 
~ 
~ ftfso 
t g 
1 u 
\! ::S 

pos de concreto y tomando en cuenta 
la simpliddad de la prueba, se puede 
sugerir su ejecución en obra como una 
primera medida para discriminar. entre 
los dos tipos de co'ncreto. Un valor ra· 
zonable que se puede considerar como 
frontera entre los dos tipos de concre­
to es 2250 kg/m'. 

El contenido de vacfos de las mez· 
das estudiadas (figura 4), establecido en 
función de los volúmenes absolutos de 
los materiales componentes, parece te­
ner un comportamiento independien· 
te del tipo de agregado grueso y del 
contenido de finos en la arena. los va· 
lores obtenidos resultan ser inferiores 
a los usualmente estimados para este 
tipo de mezclas {2%). 

En relación con el agua de sangrado, 
en la figura 5 se ·puede observar que las 
mezclas estudiadas siguen una sola ten· 
dencia, independientemente del tipo 
de grava utilizada, y que para conteni· 
dos de finos de hasta 1096 el sangrado 
resulta constante y cercano al 3%. Para 
contenidos finos en la arena mayores 
que 1096 el sangrado disminuye a valo· 
res cercanos al 1.5% para porcentajes 
de finos de 1~. 

Cabe s.eñalar el comportamiento d•s· 
crepante de la mezcla fabricada con 
arena con 7.7% de finos, la cual tw·. o 
un sangrado de tan sólo 1.8%. Esta ..­
tuaclón se atribuye a que no obstante 
que la arena tiene relativamente pocos 
finos, parte de ellos tienen caracterfsti· 
cas piAsticas, lo que les permite retener 
mejor el agua. ~ S [Tendencia única (ambas a.ravas) 

g .. 200 
,----• " e _,_..X los resultados anteriores represen· 

~ ,; : --•+_...,...... X tan una contradicción, ya que por una ¡ ~ parte es deseable limitar el porcentaje 
¡;¡ = Consumo de cemento: 300% s k¡/mJ de finos en la arena y por otra es con· 
Í ~ ISO T•m•~o mb. de gr>v.: 20 mm = _ veniente al mismo tiempo tener el mf· 
i ~ Revenlmlenco: 1 O± 1 om nimo de sangrado posible. Aparente-
~ .: • Arena de referencia y a:nva callu mente la consistencia de la mezcla (re--
~ e0 x Aren• v •••v• ¡ndeslclo•s venimiento) tiene una influencia mAs 
~ ~ • Arena andes fE lea y grava calln significativa e importante en cuanto al 
F .3 100 sangrado; pero dado que las mezclas 
~ o s 1 o 15 20 25 estudiadas tuvieron un revenimiento 
n Concenldo de nnos en¡¡ uen•, en l poco variable (9 a 10.5 cm), la influen· 
g cia del mismo no quedó totalmente de-
~ finida. Sin embargo, en la figura 6 se 
" muestra una relación entre el sangrado 
i y el revenimiento. Aunque ésta varió en· 
~6 un intervalo muy reducido, la figura pa· 
fl;-:. 2. Rel¡clón enlre el conccnldo de finos de la uena y ol consumo de aaua de muela en el con· · ¡ d d 

1
. · 

c~ero. rece sugenr que ser a a ecua o 1m1tar 
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<!1 sangrado a valores inferiores al 3,5%, 

Concreto• en estado endurecido 
Las propiedades determinadas a los 
concretos en estado endurecido se pre­
sentan en la tabla 5, Estas propiedades 
son las resistencia a la compresión y el 
módulo de elasticidad del concreto a 
28 días de edad, y la contracción por 
secado después de 28 dlas de curado 
en agua a 23°( y 28 días de secado al 
aire a 23°C y 50'16 de humedad relati­
va. 

2300 ~ • .--.--..... 

Ttndtncla con arawa 
ulln. 

•. "' 80 k&/ m 1 
.... "" · .. ~· ,S \Aren¡ de 

.;r 2 200 ~ referencia x, 
1 

/Tendencia con srna 
5 '- -.._Jandesftlta i x ... x 

s T1mal\o milx. de srava: 20 mm¡ 
2 100 ~ 

Consumo do cemento: 300 i 5 ka/m 3 

Revenimiento: 1 O :t 1 cm 

• Arem de referencia y a;rava ullza 
X Arena y ¡rava andes(tlas 
• Aren.a ande5111c:a v ¡rava c:alln 

2 000 1 1 1 1 ' 1 

o 5 ,10 15 20' 25 

Contenido de finos en la arena, er• 1 

En cuanto a la resistencia ·a la com­
presión, dado que los consumos de ce­
mento y los revenimientos de todas las 
mezclas fueron prácticamente constan­
tes, los resultados alcanzados se pue­
den comparar en forma directa; asl, en 
la figura 7 se puede ver que los tipos 
de grava estudiadas y los diferentes 
contenidos de finos en la arena no tu­
vieron influencia en la resistencia a la 
compresión hasta para contenidos de 
finos del 10%, en tanto que para por­
centajes mayores la resistencia a la 
:ompresión decreció hasta una reduc­
jón del orden del1 5% para arenas con 
19% de finos. Cabe hacer notar que el 
concreto fabricado con la arena consi-

fl¡. 3. Influencia del conto.nldo de finos do la arena en el peso volum6trlco del concro&o. 

. derada como de referencia siguió la . 
misma tendencia general observada en 
los concretos con arenas andeslticas. 

Otra forma de tomar en cuenta el 
efecto de los finos de la arena en la re­
sistencia a la compresión del concreto 
es a través de la eficiencia del cemen­
to, entendida ésta como la relación CO' 

sumo de cemento/resistencia a la com­
presión (figura 8). 

En esta figura se puede ver que para 
· contenidos de finos en las arenas me­

nores que el10%, la relación antes men­
cionada se mantuvo constante en un 
valor de 1 .06, en tanto que este valor 
se incrementó a 1,23 cuando los finos 
en la a re na llegaron a ser del orden del 
19%, lo que equivale a tener un incre­
mento del 16'36 en el consumo de ce­
mento para igualdad de resistencias. 

En relación con el módulo de elasti­
cidad, en la figura 9 se puede observar 
' gran influencia que tuvo el tipo de 

¡¡rava que se empleó en la fabricación 
del concreto, Se encontraron diferen-
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Tamal\o mjx. do Jr&Vl: 20 mm 
Consumo de cemento: 300 :t S k&/m 3 

Revonhnlenlo: 10 :t 1 <m 
2 .. • • Arom de referencia y ¡ray¡ caliza 

e X Arena y srava andesftlw ~ 

~- ...:.•-Arena andesftlca y ¡rava a.lln 
.!! • X 
u 

> X 

• 
• X 

• • 
o 

o 5 . 10 15 20 

Contenido de finos en la arena, en 1 

Fl¡. 4. Influencia de los finos de 11 aren¡ en la cantidad de vac(os en lu mezclas. 
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Revenimiento: 1 O± 1 cm .\ 
Tamai\o m~x. de grna: 20 mm 
Consumo de cemento: 300 :t: 5 ka/m1 

· • Arena de referencia y ¡rava caliza 
X Arena y grava andesftlcas 
• Arena andedtlca y antVi CIIIU 
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Co.ntenldo de finos en la arena, ~n" 

Fig. 5. Relicl6n entre el contenido de finos de la aren¡ y el IIUI de sangrado del concreto. 
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6 Consumo de cemento: 300 ± 5 k¡Jm 3 

Revenimiento: 1 O t 1 cm 

5 • Arena de referenc:la y grava caliza 
X Arena y ¡uva andesftlcas 

4 • Aro m .1ndesfth:a y anva calln 

'·' . .,. 
3 1 '-1; ....... 

X _,...-..... 
2 . ........ 

/. .... • = • 
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Revenimiento, en cm 

Fl¡¡. 6. Variación del ungrado en función del revenimiento. 
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cías del orden de 120 000 kg/cm' en· 
tre los módulos de los concretos he­
chos con gravas andeslticas y los fabri· 
cados con gravas calizas, diferencia que 
corresponde a un incremento del orden 
del 80'16 en los valores alcanados por es· 
tos últimos. 

Por otra parte, los finos de laa are­
nas Influyeron en el módulo de elastl· 
cidad de los concretos de manera simi· 
lar a como lo hicieron en la resistenci., 
a la compresión. Para contenidos infe· 
riores al1096 no existió variación apre­
dable en los valores alcanzados, en tan· 
to que para contenidos de finos en la 
arena del19% la disminución en el mó­
dulo de elasticidad fue del orden del 
12% en relación con los valores alean· 
zados en los concretos hasta con 1096 
de finos. 

Conviene seilalar que, al igual que 
para la resistencia a la compresión, el 
empleo de la arena de referencia con 
1.1% de finos no cambió el comporta· 
miento del concreto en cuanto a mó­
dulo de elasticidad, el cual ¡¡lcanzó va· 
lores similares a los obtenidos con la 
arena andesltica lavada. 

En la figura 10 se presenta la relación 
que se manifestó entre el módulo de 
elasticidad del concreto y la raíz cu.i· 
drada de la resistencia a la cornp•~~íwr, 
del mismo. Esta relación alcanzó un v.1· 
lor medio aproximado de 9 000 para 1, 15 

concretos de gravas andesíticas y o•· 
16,500 para los de grava caliza. Conviene 
hacer notar que aunque el tamano de 
la muestra es pequeño, la tendencia es· 
tá bien definida y la totalidad de los re­
sultados quedan localizados dentro de 
una dispersión de :t 2 o de la tenden· 
cía central. 

En la contracción por secado, el ti· 
po de grava empleada en el concreto 
tuvo también una influencia notoria; las 
contracciones de los concretos-con g•a· 
va caliza fueron del orden del 6096 de 
las alcanzadas en los concretos con las 
gravas andes!ticas. Asimismo, los finos 
de la arena, y en particular los finos con 
propiedades plásticas, influyerol) tam· 
bién en forma considerable en las con· 
tracciones alcanzadas (figuras 11 y 12). 

En los concretos con gravas andesí· 
ticas la contracción se incrementó des· 
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de un valor de 533 x 10~ con el uso 
! la arena con 10% de finos no plásti· 

~os. hasta un valor de 759 x 10~ con 
la arena de 19% de finos. parte de los 
cuales tuvieron propiedades plásticas. 

En los concretos con gravas calizas 
el incremento de la contracción con el 
aumento de los finos en la arena no fue 
tan significativo; pasó de un valor de 
332 x 10• a 448 x 10• al variar el con· 
tenido de finos del 10 al 19% respecti· 
vamente. Sin embargo, fue notorio el 
comportamiento del concreto fabrica· 
do con la arena con 7.796 de finos, par· 
te de los cuales tuvieron propiedades 
plásticas. En este caso la contracción al· 
canzada resultó ser del mismo orden 
que la obtenida con la arena con 19% 
de finos. Conviene seí\alar que los finos 
de ambas arenas presentaron propieda· 
des plásticas similares.· : 

' . 
Los concretos fabricados con las are­

nas andesfticas lavadas y de referencia, 
que no tuvieron finos plásticos, presen· 
taron contracciones similares a la alean· 
zada· en el concreto con arena de 10% 
.... e finos, que tampoco tuvo finos plás· 

:os: 

· · En la figura 12 se puede observar la 
influencia que tuvo el contenido de fi· 
nos plásticos, determinandos en fun· 
ción de 'la contracción lineal de los fi· 
nos de la arena, en la contracción por 
secado del concreto. Como se obser· 
va la contracCión por secado del con· 
creto se incrementó al aumentar la con· 
tracción lineal de los finos de la arena, 
independientemente del tipo de grava 
utilizada, aunque este incremento fue 
mayor para los concretos con gravas 
andesfticas. 

Las contracciones aquf registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de 28 dfas y se· 
cado al aire a una humedad relativa del 
50% durante otros 28 días. De acuerdo 
con la literatura respectiva', la contrae· 
coón alcanzada en estas condiciones re­
sulta ser del orden de la mitad de las 
contracciones últimas; por lo que si se 
extrapolaran los resultados en los con· 
cretos con las arenas hasta con 10% de 
finos no plásticos y gravas calizas, se lle-
.,aña a valores de contracciones últimas 
comprendidas entre 600 y 900 x 10', 
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dos en la literatura a q.o >- .e;, .. 
rencia. 

CONCLUSIONES V RECOMENDA· 
ClONES 
Conclusiones 
Los resultados de los ensayes efectua· 
dos y las consideraciones hechas sobre 
·el comportamiento de los concretos 
conducen a las siguientes conclusiones: 

1. Para mejorar las propiedades me· 
cánicas de los concretos que se uti· 
lizan en el Distrito Federal, es ne· 
cesario emplear gravas más densas 
y con menos absorción de las que 
actualmente se emplean. 

2. las arenas andesíticas en uso resul· 
tan ser las únicas, desde el punto 
de vista económico, viables para la 
fabricación de los concretos en el 
D.F. Sin embargo, es necesario limi· 
tar la cantidad de finos y muy es· 
pecialmente la de los finos plástico. 
que contienen. 

3. 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; 
río en cuanto a todas las propi~da· 
des mecánicas de los concrctm ··· 
ludiados. 

S. El coeficiente volurnétroco de .,¡; 

partículas de grava caliza triturado 
prácticamente igual a IUO cor•:. 
jo a mezclas de concreto trabaja· 
bies con contenidos de mortero 
usuales. 

6. La proporción en IJ que se combi· 
naron los tamar1m de grava {35% 
deS a 10mm y 6ó% d•• 10a 20 mm) 
se manifesró fUti;0 un.·¡ ,)ranulomr.': 
tña adecuad:, pa:i• estos materiale5. 

7. Desde el punto de vista de las pro· 
piedades mecánic;,s del concreto, 
para alcanzar lo~ mejores resulta· 
dos se-req<~iere limitar los finos en 
la arena a un máximo de 10% y ade­
más la contracción lineal de estos 
finos debe ser nula. 

8. Debido a que la proporción en que 
se mezclaron grave y arena se mar>­
tuvo constante en todo el estudio, 
la cantidad de finos totales en las 
mezclas de concreto resultó pro-
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porclonal a la cantidad de finos· en 
las arenas. 

9:EI.requerimiento de agua de mez· 
ciado· se manifestó constante para 
porcentajes de finos en la arena de 
hasta 10%; para porcentajes mayo­
res, la demanda de agua de mez· 
ciado se incrementó hasla en un 8% 
para contenidos de finos del ordén 
del 19%. 

10. Independientemente del contenido 
· de finos en la arena, los concretos 

con grava caliza tuvieron un· peso 
volumétrico mayor a 2 250 Kglm 1 

mientras que en los concretos con 
gravas andesltlcas el peso:volumé­
trico fue siempre inferior a este va· 
lor. 

11. la cantidad de vaclos en las mez· 
clas de concreto resultó indepen· 
diente del tipo de agregado grue­
so empleado. Las mezclas fabrica· 
das con arena andesítica lavada y 
con la arena de referencia tuvieron 
contenidos de aire cercanos al 2%; 
pero en las mezclas fabricadas con 
arenas.con mayor contenido de f¡. 
nos los vados fueron siempre infe­
riores a esta cantidad. 

12. El sangrado que presentaron las 
mezclas de concreto varió en for· 
ma inversamente proporcional al 
contenido ile finos de las arenas y 
en proporción directa con el reve­
nimiento de las mezclas. Para mez· 
clas con arena de hasla 10% de fi­
nos, sería conveniente tener sangra· 
dos máximos del 3.5%. 

13. la resistencia a la compresión resul· 
tó independiente del tipo de agre­
gado grueso empleado y de los fi· 
nos de la arena, cuando el porcen· 
laje de éstos fue inferior al1096. Pa· 
ra arenas con mayor contenido de 
finos la resistencia decreció. 

14. los módulos de elasticidad de los 
cbñi:retos hechos con agregados 
grueso calizos resuilaron del orden 
del doble de los obtenidos con gra· 

•• ,.vas andesíticas~·los porcenlajes-de · 
finos en las arenas inferiores al1096 
no tuvieron influencia en el módu· 
lo de elasticidad· alcanzado. El va· 
lor medio de la relación entre el 
módulo de elasticidad y la raíz cua· 
drada de la resistencia a la compre­
sión resultó ser 16 500 para los con· 
cretos con gravas calizas y 9 000 pa· 
ra los hechos con gravas andesíti· 
cas .. 
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15. la contracción por secado de los 
concretos fabricados con grava ca· 
liza fue del orden del 60% de la ob· 
tenida en los concretos con gravas 
andesítícas. Los porcentajes de fi· 
nos en las arenas superiores al1096, 
en especial el contenido de finos 
con propiedades plásticas, tuvieron 
una influencia 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 días de curado húmedo y de 
otros 28 de secado al aire con una 
humedad relativa de 5096, en con· 
cretas con porcentajes de finos en 
las arenas inferiores al1096, resultó 
ser de 332 x 10~ para los concre· 
tos con gravas calizas y de 533 x 
10" para los de gravas andesiticas. 

flecomendaciones 
la evaluación de los resultados de los 
ensayes conduce a plantear las siguien· 
tes recomendaciones: · 

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

En cuanto a los cementos portland 
se puede emplear cualquiera de los ti· 
pos usuales(!, 11, 111 y V) con talque sea 
congruente con los fines a los que se 
destine la estructura. Con respecto al 
cemento portland·puzolana, se halla en 
.curso de revisión la norma. NOM C·2 
con objeto de incluir un tipo denomi· 
nado PUZ·1, el cual se debe campar· 

tar en su desarrollo de resistencia co­
mo el cemento portland tipo l. 

Las gravas' deben proceder de una ro­
ca sana, preferiblemente con densidad · 
superior a 2.6 y absorción no mayor al 
296. Si las gravas se obtienen por un pro­
ceso de trituración conviene verificar 
que la forma de las partículas sea tal, 
que su coeficiente volumétrico resulte 
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo­
metria adecuada para fabricar concre­
to con tamaño máximo de 20 mm, 
cuando las gravas de 5 a 10 mm se 
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro­
porción de 35 a 65%, respectivamente. 

L~s arenas que se utilicen para la fa· 
bricación de los concretos pueden ser 
de naturaleza andesitica, pero se debe 
verificar que el porcentaje de los finos 
que contenga sea inferior al10% y ade­
más que estos finos no tengan propie­
dades plásticas. Una fama de medir la 
plasticidad de los finos puede ser la 
prueba de contracción lineal, la cual de­
be conducir a valores de 096 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 fluida se puede 
adicionar en obra un aditivo fluidificante 
que permita incrementar ese reveni· 
miento. Como medida de control y 
aceptación del concreto en su estado 
fresco se recomienda realizar, adicional· 
mente a la prueba de revenimiento, la 
determinación del peso volumétrico, 
cuyo resultado permitirá distinguir si el 
concreto se fabricó con agregados den-

sos o ligeros. Un valor míni1. . <.1 ~:.· 
ta característica en el concretu \.-~truc­
tural puede ser de 2 250 kg!m'. 

tomando en cuenta el comporta· 
miento de los concretos con agregados 
gruesos calizos, se puede estimar que 
el módulo de elasticidad de los mismos 
a los 28 días tendrá un valor mlnimo de 
14 500 fc y" que lá 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 resistencia, 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 empleo 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 y 
resistencia 

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia 
considerable en la resistencia del concreto, particularmente en la resis 
tencia a flexión y son particularmente significativas en los concretos de 
a 1 ta resistencia. 

La contribución de la forma y textura =de_l agre!la~o gru_eso 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 ha 
ce una estimación cuantitativa de la mon'!ra en que la forma, la textura 

j 



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 agregado 
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 pequeHo 
que la malla #100 (150 ~m), puede afectar el sangrado del concreto. 

La forma del agregado influye en la bombeabilidad de una mezcla,en general 
son preferibles arenas t:.lto,·ales y gravas redondeadas a los agregados tri 
turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa­
ra ser bombeada con una con:::;inación apropiada de fracciones de agregados 
tri. turados. 

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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bombeo y se libera la presión, se 1ibt!ra también el agua de los agrega­
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, formando un tapón cuan­
do se reinicia el bombeo. 

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del 
ccmcreto 

L~ resistencia a compresión del concreto no puede exceder a la del agre­
gado con el que se fabrica •. Sin embargo, la resistencia a compresión 

\ . 

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 muestras 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 aqregado bajo ensaye conduce a una 
resistencia a compresión más baja que la del concreto de referencia, y 
en '!articular si numerosas partículas ind.irviduales de agregados aparecen 
fracturadas después oe 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 sol u deben usarse en mezcla de baja re-. 
sistencia. 

un~ rl>si.stencia inadecuada del agregado representa una limitación ya Que 
las propiedades del agre«:Jado tiene cierta inffüencia en la resistencia 
del crmcreto, aún cuando sea sufí cien temen te resisten te para no fractu­
rarse prematuramente. Si se comparalk.concr~·t¿~ _hechos con diferentes 
agregados se puede observar que la influencia del agregado en la resisten 
cía ~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 resis 
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecánica del 
agregado sino también, y en grado considerable, a sus características de 



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 ~ranos, no obsta~ 
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 agr~ 
gados constituyentes. El módulo de elasticidad del agregado afecta tam­
bién 1 a magnitud de la deformación diferida y de la contracción que puede 
presentarse én el concreto. · .-

. ' ' 

Por otro ladó, 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 fo~n las grietas depende en ~ran 
parte de las propiedades del agregado. grueso: gravas .1 isas 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 indepnc'~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 agregad·!· grueso, ya que las propi~ 
dades del agregado, especialmente su "'textura superficial; afectan la re-­
sistencia última en compresión mucho menos que la resistencia en tensión 
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. 



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 d~ · 
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~ 
tenci as a 1 canzadas 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 propiedades de los agregados también influyen en el módulo de elastj_ 
cidad del concreto; mientras más alto sea el módulo de elasticidad del 
agregado, mayor será el módulo de elasticidad del concreto. La forma 
de las partículas de agregado y·sus características 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. La ra 
zón para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto) 
se debe a _la presencia -~e-~nterfases entre la pasta de cemento y el agre­
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido 
a que las grietas se desal":-ollan progresivamente en las interfases, hay 
un incremento progresivo en la intensfdod del esfuerz~·local -y-en 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-deforma­
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 
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mayor que el de-la pasta de cemento} y de la edad del concreto; a_ edades ma­
yores (mayores resistencias} el módulo se incrementa más rápidamente que la 
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual también da resultados pa­
ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. El m6dulo de ela_s­
ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia 
en la misma proporción y su valor está entre 40 y 80 por ciento del módulo 
del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado que el 
módulo del agregado ligero difiere poco del módulo de la pasta del cemento, 
la proporción 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 1 a 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 más grande permite el uso ·de mezclas más 
pobres y origina, por tanto, una contracción menor. 

Similarmente, para una resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad 
contiene más agregado que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del 
mismo tamaño y, como consecuencia, la primera mezcla presentará una contrac­
ción más pequeña. 

La influencia_ combinada de la relaci6n agua-cemento y contenido de agrega­
do puede presentarse en una gráfica; esto se hace en la fig 4 pero debe 
recordarse que los valores de contracción dados son solamente típicos para 
el secado en climas templados. 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado de restric­
ción ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a-una contrac­
ción un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio mayor 
que la que permiten 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 nonuales hay una variación considera­
ble en la contracción, fig 5. El agregado· natural común no se contrae 
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones 
por secado. de hasta 900 x 10-6, 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· norma 1' debí do pri nci pa lmente 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 vm) tienen una contracción aun más grande, dado que la 
finura conduce a un contenido mayor de vacíos. 

El contenido de agua de una mezcla de concreto afecta· la contracción po~ 
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 
se piensa que no es un factor determinante. 

Efecto del agregado en la deformación diferida 

En ia mayor parte de los casos el agregado de peso normal no está sujeto 
a deformación diferida, por lo que es ra2<:-nn:11e suponer que el origen de 
la deformación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 
influyen en 1 a deformacion diferí da de 1 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 fi'sicas de ··as rocas de las cua 
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 
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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 50 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 dif~ 
rentes agregados fue encontrada por Riisch et a 1, 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 aqregado de peso normal. Trabajos recientes i~ 
di can que no· hay diferencia · fundamenta 1 entre agregados norma 1 y 1 igero 
en lo que se refiere a la deformación diferida y que la deformación dif~ 
rida más alta de los concretos ligeros refleja solamente el módulo de 
elasticidad más bajo de los agregados .. No hay diferencia en el compor~ 
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 cualquie: comparación que el contenido de agregado no difiera mucho e~ 
tre el concreto de agregado ligero y el concreto de agregado normal). 
Más aun, siendo la deformación elástica de los concretos con agregados li 

· geros mayor que la que tienen los concñ!tos ordinarios,--la relae'ión defor­
mación diferida a deformación elástica es más pequeña para los concretos 
de agregados 1 i geros. 

Características de los concretos comunes en el Distrito Federal 
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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 andesítica 

kg/c~ 

concretos con grava oe basalto .escoreáceo y arena andesítica 

kg/cm2 

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

concretos con grava y arena andesítica 

e ,. 85oo .w 
e ~ e • 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

Ec = 11000 ~f~ kg/cm2 

6. La relación de Poisson para concretos andesíticos ensayados a 28 días 
de edad, varía de 0.25 para una resistencia de 100 kg/ém2 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 lt;uales. 

7. El módulo de rigidez por cortante para concretos andesitícos se puede 
=-

calcular con la expresión: 

G "' 3300 ~f~ kg/cm2 

estando G y f~ expresados en kg/cm2 



Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal están fabrica­
dos con gravas y arenas c)e origen .piroclástico {gravas y arenas onde­
S11ticas 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~dos de baja densidad y alta absorción en la fabri­
cación de concretos, conduce a obtener concretos con deformaciones 
mayores que las usuales. 

2. Los concretos fabricados con gravd 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 la~ 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 f' e- 8.4 + 0.7t e 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

fe= 9.3! 0.67t f~ , kg/cm2 



8. La defonnación unitaria correspondientes al esfuezo máximo (e:
0

) va­
ría con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del 
concreto. 
pendientes 
den ser: 

Valores representativos de este compOrtamiento. corrt>s­
a resistencias a compresión entre 200 y 300 kg/crnZ pue-

' 

Concretos con agregado andesíticos 

Concretos con agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesí­
tica 

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

2f' e: 
f = e 
e e: 11 + (...f..) 2 l 

o e:o 

, kg/cn.Z 

e~ la que los valores de f~ y e:
0 

se seleccionan de acuerdo con las 
características de los concretos 

10. La contracción por secardo registraóa fue inversamente proporcional 
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente· proporciQ. 
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El tipo de ag~ 
gado grueso tarmiér1 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 andesítica y arena andesítica con exceso de polvos. 

1300 X 10-6 

1/ 



concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

to. 71 1 

_ tt = --=-... 
0
-.7.,1

- 13oo x 10-' 
10 + t . . 

concret~s con grava de basalto es~oreáceo y arena andesítica con e~ 
ceso de polvos 

t0.84 
t = -~:.....,...<n- 1100 X 10-6 
t 16 + to.s4 

concretos con grava de basaltó escoreáceo y arena andesítica con p~ 
cos polvos 

t0.81 
t = 1000 X 10-6 

t 17 + t0.81 

. 
Los valores determinados con estas expresiones habrán que afectarlos 
por los factores de corrección para tomar en cuenta las característi 
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 potenéial sino ta~ 
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 concre 
. . -

tos más rigidos.(mayor módulo de elasticidad), por lo que las defor-
maciones totales, i::cc.Jyendo deformaciones instantáneas y a largo pla 
zo, vienen a ser del mismo orden, independientemente del tipo de agre 
gado grueso utilizado. 

14. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de árenas 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 ~stándar pa­
ra cualquier edad (en dfas) se puede determinar con las siguientes 

expresiones: 

concretos con grava andesftica y arena·andesítica con exceso de pol 

vos 

t0.60 
ct " _ _::....,o....,.6o;;--

1o + t · 
' ' 

5.65 

concretos con grava andesítica y arena andesftica con pocos polvos 

ct = 
' ' 11 

+ to.ss 3.12 

' ' 
concretos. con grava de 
so de polvos 

basalto escoreáceo y arena andesítica con exc~ 

7.14 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesftica con pocos 

polvos 

21 + t 0.66 
3.88 

16. La deformación 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 ~ 
l~vación de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe­
ratura o movimiento de los apoyos~ _ 

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito 
Federa 1 

Conocidas las características y deficiencias de los concretos utilizados 
-

comúnmente en la ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas 
correctivas a la práctica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-



por~amiento poco favorable de algunas 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 módulo 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 conduciría, por uña parte, a menores consumos de agua los que a 
su vez se traduce en menor contenido de vacíos y por tanto mayores resis 
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 ·arigén 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 imdesíticas o 2.0 los 
basaltos escoreáceos. 

En cuanto a la arena andesltica es dificil su~tituirla por otra de mejo­
res características que se encuentre a distancias razonables· de la ciudad 
de México, por lo que será necesario seguirlas ~mpleando, limitando el 
contenido de polvos d!! las mismas. Urrvalor límite deseable·en--el cante-· 
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 relaciones arena/agregados totales a valores no supe­
riores 0.45, en volúmen absoluto. 
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En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una nrena con densi 
dad de 2.4 y S por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes parám~ 
tros, ref 3: 

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

2260 kg/m3 

14100 ~ en kg/cm2 
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 
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TABLA l. V~LpRES RELATIVOS PROMEDIO DEL -.EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE ,LOS 

AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO (KA~LAN) 

Efecto re'lativo de las propiedades de los 
Propiedades· del -ªgr:ggados oor ciento 
concreto ' • Fonna ' Textura super Modulo 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 caracter.ísticas 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 Aíiaesítica Escoreáceo Calizas 

Resistencia a 
2.5[fr 1.9{fr 2.1~ tensión -

Módulo de e.las 
14900~ 8Soo{fr 11000 ~ 140on{fr ti ci dad 

Re 1 ación de· 
Poisson 0.15- 0.20 0.30 - -

Módulo de 
6500~ 33oo.fr rigidez - -

Deformación uni 
taria al esfuer 
zo máximo 0.003 0.004 0.003 -· 

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

Coeficiente de de 
fonnación diferí:" 
da última 1.30- 4.15 3.12 X 5.65 3.88- 7.14 2.4 

' 

=-

¡:¡ 



Fig l. 

H 

E ..... 
~ 

• 
7 

~ 

4 

J 

2 

1 

o 

2000 

"!! lf 
jio 

7 

.~,..· 
4000 6000 

l)/. 
. " i;f, ¿. 

~ 

1000 

/. 

00 • 

... 

400 

t 00 

o 
10 20 JO 40 ~ 10 

E4 6uVt.Zo dt. c.omp~u.i6n a.t 4!JIL.ie.tam.i.cn.tD - •1N/m1 

--
Relación entre resistencia a flexión y esfuerzo d~ compre-
sión al agrietamiento para concretos hechos con diferentes 
agregados 9ruesos lref 1) 

/~ 



F1g 2. 

.. 
¡ 

.. 
E ...... 
z: ... 

• ., ... 
orooo • 

• • 
' ~v~ ••• / / ••• 

.... 
• 

·~.:~ ~ 
••• 
••• 

• ~ ·~vv. 
• ··~ 

R 1 .. 

. .. 
• • .;; -.. 

... 

... 
• • .. • • )0 40 )O . _ loO lO 10 tO 

Relac16n entre resistencia a flexi6n y compresi6n para 
concretos hechos con diferentes agregados (ref 1) 

ello 2000 4000 6000 QOOO ~ ,::1)0 1?,000 

Growa • 
.. 7 

Muelo• A a •• .., 
e • 

40 o' 
' j IY 

6 

r ./ 7 
. .., 

. , ~-

1 / V • ¡.: .., 
•• . . y / 

20 
. ~- ,'' 

' .. /' ,:S • • .. /. _.... ~., .. 
1 

/ ~ 
-X' • • , .. 

10 
.. ... r-.... &9rtqodos d• -v- arc1110 '"rondido 

i [' MtzCIOS- dt dihrtftltl .- _ 1 
proporcionn -

2 

V . • • o o 
~ 20 ~ w ~ ~ ro ~ ~ 

llu.ú.tencia a "'mp11.c.ú6n - 11N/m2 

Flg 3. f~dulo de elasticidad est~tico de concretos hechos con 
agregados gruesos de no y de arcilla expandida, y en­
sayados a diferentes edades hasta un año (ref 1) 

!f 



• 
' o - 1600 

/ 
~' 

V' 1 

Co"'•,.ido dt 
ogrtgados por · r _l 

L' V 
wohu"'"- por o 1200 

] 
/ 

. cltftto: 

10 

V V 
/ 400 - BO --o 

0.3 0.4 0.5 0.6 . 0.7 
Rcb.wn agWl/ cemeil.to 

-

0.1 

Fig 4. Influencia de la relación a9ua/cemento y del contenido de 
agregado _en la contracción ·¡ ref 1) 

F1g 5. 

• 
' o -
{l ~00 1------.. 
u ... .. 
" o ... 

0t~o--~z~e~~~~o~--~--~z---,~~.~o~zo~30 
Dfot Aftn 

T-i.CJ~~po (u CilLa logM.l.tmical 

= - . 
Contracción por secado de concretos hechos con las· mismas 
proporciones en la mezcla, pero con diferentes agregados, 
almacenados al aire a 21" e y una humedad relativa de 50 
por ciento (ref 1) 



._ 

Fig 6. 

• • 
C> ... 

Fig 7. 

.. ,,.. 
8 00 

250 100 sso 000 450 

~ 

• V + / 
,p / 
v· 

700 

600 

/. • 
·¡~ • 

o o 4 

• • . ?.:fo 
00 

1': 
3 

• 
00 Aortoodo• Reloció" 

oo•:,lc•lllltftfo 2 o ..... u 
• ,, ... ·ll.l ,. , .... 9.0 

• f'OftitO 2.5 

• o• anito ll.l 
• o trCI\ito 9.0 

MO 160 180 200 220 240 260 280 SOO 320 
Contenido · dt 49U4 • kg/111 •. 

Relación entre el contenido de agua del concreto fresco 
y la contracción por secado (ref 1) 

\600 
• o 
C> ... 
• 1,200 

" l 800 
:;:¡ 
~ 
·~ 
¡; 
i! ., 
~ .. 
Q 

400 

28 10 2 5 10 zo 30 
Dios A1ot 

T úmpo 4 pa.ot.tiA dt l.&. apUcAWII dt la. 
C4lt94 1 uCAl.a. LDgMill!liCA) 

Deformación diferida de concretos de las mismas proporciones 
pero hechos con diferentes asregados, cargados a la edad de 
28 dfas y almacenados en aire a 21" C y a una h~dad relatl 
va de 50 por ciento (ref 1) -



FACUL TAO DE INGENIEAIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO GENERAL EN PROYECTO Y 
CONSTRUCCIÓN DE ESTRUCTURAS 

DIPLOMADO EN PROYECTO Y CONSTRUCCIÓN DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

MODULO ID 

DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

TEMA 

CARACTERÍSTICAS GENERALES 
DELCO 

-= -

Palacio de Minería Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mexico, D.F. APDO Postal M·2285 
Teléfonos 512-8955 512·5121 521·7335 521-1987 Fax 510-0573 521-4020AL26 



!' 

' 

CAPÍTULO 2 
Características 
generales del 
concreto y del acero 

2.1 Introducción./ 2.2 Caracter{aticu Odueno­
ddormaclón del concreto limpie./ 2.8 Efecto& 
dol tiempo en el concreto cndureclclo./2.4 Fati· 
p./ 2.5 Móduloa elúticoa./ 2.6 Deforaw:lonea 
por camblot de temperaturL/ 2.7 Al¡unu c:a­
racteríatlcu de loa aceros de refuerzo. 

2.1 Introducción 

El concreto es un material pétreo, artificial, 
obtenido de la mezcla, en proporciones deter· 
minadas, de cemento, agTegados y agua. El ce· 
mento 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 
concreto. 

El concreto simple, sin refuerzo, es resisten· 
te a la compresión, pero es débil en tensión, lo 
que limita su aplicabilidad como materi.1J_es· 
tructural. Para resistir tensiones, se emplta-re·­
fuerzo de acero, generalmente en forma de ba· 
rras, colocado en las zonas doride se prevé que 
se desarrollarán tensiones bajo las acciones de= -
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 limitado a la 
finalidad anterior. También se emplea en zo· 
nas de compresión para aumentar la resistencia 
del elemento reforzado, para reducir las defor· 
maciones debidas a cargas de larga duración y 
para proporcionar confmamientolateral al con· 

creto, lo que indirectamente aumenta &U re&is· 
tencia a la comprcsibn. 

La combinación de concreto simple con re· 
fuerzo constituye lo que se llama tontreto 
reforzado. 

El concreto presforzado es una modalidad 
del concreto reforzado, en la que se crea un es· 
tado de esfuerzos de compresión en el concreto 
antes de la aplicación de las acciones. De este 
modo, los esfuerzos de tensión producido& por 
las acciones quedan contrarrestados o redu· 
cidos. La manera más común de presforzar con· 
siste en tensar el acero de refuerzo y anclarlo 
en los extremos del elemento. 

Para dimensionar estru~turas de concreto re· 
forzado es necesario utilizar métodos que permi· 
tan combinar el. 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 
siguientes se describirán algunas de las más im· 
portantes. 

Existen otras características del concrct<•. 
tales como su durabilidad, permeabilidad, resis­
tencia al fuego, a la abrasión, a la intemperie, 
etc., que no se tratarán, ya que no es necesario 
su conocimiento detallado para establecer m' 
todos de dimensionamiento. El lector puede 
consultar a este respecto algún texto de tecno· 
logia del conCreto, como los de Neville [2.2, 
2.19], el de Troxell, Davis y Kelly [2.1] o el 
de Orchard [2.3], recomendados ?J final de 
este capítulo. 

2.2 Caracteríaticas esfuerzo-deformación 
del concreto-simple - -

Se ha indicado que el objeto principal 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 claramente 
mediante curvas esfuerzo-deformación de esp~ 
címenes ensayados bajo distintas condiciones. 



En este caso, el esfuerzo es comúnmente una 
medida de la accl6n ejercida en el esp~cimen, y 
la deformación, una medida de la respuesta. Sin 
embargo, debe tenerse en cuenta que en algu· 
noil casos, como por· ejemplo en 111entamlentos 
y contracciones, esta relación se invierte; es 
decir, las solicitaciones quedan medidas por 
la deformación y la respuesta está representa· · 
da por los esfuerzos rcspectivo1. 

Para conocer el comportamiento del concre­
to simple es necesario determinar las curvas es· 
fuerzo-deformación correspondientes a los 
distintos tipos de acciones a que puede estar 
sometido. En el caso más general sería necesa· 
rio analizar todas las combinaciones de accio­
nes a que puede e~tar sujeto un elemo:nto, Hasta 
la fecha, s6lo se: hlll'l catablecido las rclaé:iones 
esfuerzo-deformaci6.n para lú combi~acio· 
ncs más comunes. Así, se han hecho estudios 
aol)re el comportamiento del concreto aujeto 
a catados uniaxiales de compresión y tensión, a 
estados biaxiales de compresión y tensión, y 
a catados triaxiales de compresión. 

2.2.1 Modos de falla )1 caracleristicas 
esfuerzo-deformación bajo 
compresión a~<ial 

MODOS DE FALLA 

La figura 2.1 muestra un cilindro de concre· 
to simple ensayado en compresión axial. En 
cilindros con relación de lado a diámetro igual 
a dos, como er que se muestra en la figura, la 
falla suele presentarse a través de planos inclina· 
dos respecto a la dirección de la carga. Esta 
ir.clinación es debida principalmente a la res­
tricción que ofrecen las placas de apoyo de la 
máquina contra movimientos laterales. Si se 
engrasan los t•xtremos del cilindro para redudr 
las fricciones, o si el espécim~n e~ más esbel· 
to, las grietas que se producen son aproxima· 
dament~ paralelas a la dirección ele aplicación 
de la carga. Al comprimir un prisma de concre· 
to en estas condidunes, se de~arrc>llan grietas 
en el sentido paralelo al de la compresión, por· 
que ~1 concreto se expande transversalmente. 

Fl¡ura 2.1 FaUa en cC>mprea16n de un cilindro de con­
creto. 

Las grietas se presentan de ordinario en la puta 
y muy frecuentement~ entre el agregado y la 
p01ta. En algunos cuos tambi~n 1e llega a frac• 
turar el agregado. Eate microagrietamiento ca 
irreversible y se desarrolla a medida que au· 
menta la carga, huta que se produce el colapao. 

CURVAS &SFUUZO·DEFORMACIÓN 

Las curvu esfuerzo-defonnación se obtienen 
del ensaye de prismas sujetos a carga axial re· 
partida uniformemente en la sección transver· 
sal mediante una placa !Ígitl:\, Los valores del 
esfuerzo resultan de di';idir la carga total apli· 
cada, P, entre el área de la sl:cción transversal 
del prisma, A, y representar; -~alores promedio 
obt~ídos bajo la hipótesis de q\le la diatri· 
bución de deformaciones es uniforme y de que 
las características esfuerzo-deformación del 
concreto· son constantes en toda la masa. El 
valor de la deformación unitaria, e,, es la re­
lación entre el acortamiento total, a, y la Ion· 
gitud de m~dición, 2 (figura 2.2). 

Puesto que el concreto es un material hete·. 
rogénco, lo anterior es una idealización del fe-
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nómeno. Según la distribución de la pasta y del 
agregado en la masa, los esfuerzos, considera· 
dos como la carga soportada en un área diferen­
cial, variarán de un punto a otro de una misma · 
sección. Sin embargo, esta variación no ea aig· 
nificativa desde el punto. ·de vista del diseño 
estructural. 

CURVA TÍPICA BAJO CARGA DE CORTA DURACIÓN 

La curva que se presenta en la figura 2.2 co­
rresponde a un ensaye efectuado en un tiempo 
relativamente corto, del orden de unot cuan­
tos minutos desde la iniciación hasta el colapso. 
Se puede apreciar que el concreto no es un 
material elástico y que la parte inicial de: estas 
curvas no es rigurosamente recta: Sin emllargo, 
sin gran error puede considerarse una porción 
recta hasta aproximadamente el 40 por ciento 
de la carga máxima. Se observa, además, que 
la curva llega a un máximo y después tiene una 
rama descendente. El colapso se produce co­
múnmente a una carga menor que la máxima. 

En el ensaye de prismas o cilindros de con­
creto simple, la carga máxima se alcanza a una 
deformación unitaria del orden de 0.002, si la 
longitud de medición es del mismo orden de 
magnitud que el lado del espécimen. El colapso. 
del prisma, que corresponde al ex tremo de la 
rama descendente, se presenta en ensayr.s de 
corta duración a deformaciones que varúin en­
tre 0.003 y 0.007, según las condiciones del 
espécimen y de la máquina de ensaye. 
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EFECTO DE LA EDAD 

Debido al proceso, continuo de hidratación 
del cemento, el concreto aumentu su capacidad 
de carga con la edad. Este proceso de hidrata· 
ción puede ser más o m~nos efectivo, según · 
sean las. condiciones de intercambio de agua 
con· el ambiente, después del colado. Por lo 
tanto, el aumento de capacidad de carga del 
concreto depende de las condiciones de curado 
a través del tiempo. 

La figura 2.!1 muestra curvas esfuerzo-defor­
mación de cilindros de 15 X 30 cm, fabricados 
de un mismo concreto y ensayados a distintas 
edades. Todos los cilindros fueron curados en 
las mismas condicioné& hasta el día del ensaye. 
Las curvas se obtuvieron aplicando incremen· 
tos de deformación cc¡nstantes. Se determinan 
así ramas descendentes más extendidas que las 
obtenidas comúnmente bajo incrementos cons· 
tantes de carga. Se puede observar que la de· 
formación unitaria para la carga máxima; es 
del orden de 0.0015 a 0.0020. 

El aumento de resistencia con la edad depen­
de también del tipo de cemento, sobre todo a 
edades tempranas. La figura 2.4 muestra el au­
mento de resistencia con la edad para cilir.dros 
de 15 X !10 cm, hechos con cemento norrnal 
(tipo I), y de alta resistencia inicial (tipo 111), 
que son los dos tipos más empleados en estruc­
turas de concreto reforzado. Después dC' Jos 
primeros tres meses, el aumento en resistencia 
es relativamente pequeño. 
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iFECTO DE LA R!LACibN AGUA/CEMENTO 
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La resistencia del-concreto depende de la 
relad6n agua/cemento: a mayor relaci6n 
agua/cemento, menor resistencia. En la figura 
2.& se presentan curvas esfuerzo-defonnacl6n, 
correapondlcntea a distintas relacione•. 

Puede observarse eri las figuras 2.8 y 2.11 que 
la forma de la curva eafuerzo-deformaci6n de· 
pende de la reaiatcncia. Para reaiatencias bajas,la 
pendiente de la rama descendente es muy suave. 

. Para resistencia. altaa, la curva es muy pronun· 

, 

111 am 

0.002 0.004 0.008 

ciada en 111 parte superior, yla~adcacendcnte. 
es nul.a corta. También ac nota que la pcndlen• 
te de la tangente inicial a la curva aumenta a 
medida que crece la rcaistencia. 

IFECTO DI LA VELOCIDAD DI CAilOA 

La figura 2. 6 muestra reaultadot de enaayca 
de cilindros realizados a distintas velocidades de 
carga. En este tipo de emayes se apllc6 la car· 
ga a una velocidad constante y se midi6 el tiem, 
po necesario p¡ua alcanzar la resistencia. 
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Fl¡un 2.4 Variación de la realatencla con la edacl. 
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Figura 2.5 Efecto do la rolaci6n agua/cemento. 

Se puede· observar que la resistencia de un 
cilindro en el que la carga máxima se alcanza 
en centésimas de segundo es aproximadamente 
50 por ciento mayor que la de uno que alcanzó 
su carga máxima en 66 segundos. Por otra par­
te para un cilindro en que la carga máxima se 
alcanza en 69 minutos, la resistencia disminuye 
aproximadamente en un 1 O por ciento. 

En ensayes a velocidad de carga constante, 
las ramas descendentes de la~ curvas esfuerzo­
de{ ormación no son muy extendidas, debido 
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Tiempo para alcent:ar 
el mbimo esfuerzo 

• 0.04 58Q 

• 1.0 seg 

0.001 0.002· 0.003 

Figur~ :!.6 Efeno de la velocidad de carga 
(llaJano (2.4]). 

a que las características de las máquinas de en­
saye hacen que el colapso ocurra súbitamente, 
una vez que se alcanza la carga máxima. 

En la figura se muestra que las pendientfS . 
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al 
aumentar la velocidad No es posible determi· 
nar en todos los casos la rama descendente. Al 
igual que en otros tipos de ensaye,lasdefonna­
ciones correspondientes a las cargas máximas 
son del orden de 0.002. 

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACIÓN 

La figura 2. 7 muestra curvas obtenidas ensa­
yando cilindros a distintas velocidades de de­
formación, desde una milésima de deformación ·· 
unitaria por minuto, hasta una milésima por 
cien días. En esta figura, f<(o.oo•) representa la 
resistencia obtenida cuando la velocidad de de­
formación unitaria en el ensaye es de 0.001 por 
minuto. Como puede apreciarse, esta variable 
tiene un efecto notable sobre las caracter{sticas 
de la curva esfuerzo-deformación, espcci~J­
mente sobre la carga máxima. Si la velocidad 
de deformación es muy grande, la rama descen­
dente es brusca, en tanto que si la deformación 
se aplica lentamente, la rama descendente es 
bastante suave. La deformación unitaria co­
rrespondiente a la carga máxima sigue siendo 
del orden de 0.002. Puede observarse qu ·' la 
resistencia disminuye muy poco con incremen­
"" importantes en la duración del ensaye. 
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Figura 2.7 Efecto de la vdoddad de deformación 
(Rüsch (2.5)). 
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Flpra 2.8 .Efecto oc la rcloción de oobohn. 

EFEcrO DE LA E.'Bl.L TEZ Y DEL T AMAJ'IO DEL 

ESPÉCWEN 

. . 
· · El efecto de la relación de esbeltez sobre la 
resistencia a la compresión de un prisma se 
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8, 
en la que arbitrariamente se ha tomado como 
100 por ciento la resistencia de un e~écimen 
con relación de esbeltez igual a doa. Como me­

. elida de la esbeltez se toma -la relación entre la 
longitud, medida en dirección de la carga, y el 
lado menor de un prisma, o el diámetro de un 
cilindro. 

Para esbelteces mayores que dos, la resisten· 
· cía baja, hasta llegar al 85 por .ciento, aproxi­

madamente, para esbelteces-de seis o más. Por 
el contrario,- para especímenes de esbelteces 
menores que dos, la resistencia aumenta inde­
fmidamc;;tte, y en teoría sería infinita para un 
espécimen de altura nula. 

En especímenes geométricamente semejantes 
pero ·de distinto tamaño, la resistencia dismi· 
nuye, dentro de ciertos límites, mientras ma· 
yor sea el espécimen. Eato e1 debido a que en 
materiu frágiles, como el concreto, la proba· 
bilidad de que existan zonas de resistencia baja 
aumenta con el tamaño del-espécimen. La fi. 

' ....... -: :'· . 

gura 2.9 muestra el efecto del tamallo de u.~~.: .. ; .. · 
cilindro en su reslatencla a la compretilm.· · ;_ . :,':;,.: :, · : . 

u.~ éompr11i6n trilucM/ . .. . . -: =·: :. ·.·: :s;.?;:ti· 
Loa ensayes efectuados en cilindrO. de e~~:··,;.;, ~(;:: 

·creta bajo compresión _trlaxlal muestran que · ' · · · , ; · 
la resiltencia y la óefonnaci6n un! taria corra- · 
pondiente crecen al aumentar la. presión lateral · 
de confinamiento. En estos ensayea, el estado 
tri~ de esfuen:os se crea rodeando el etpici· : 

1 
.• 

men 'de aceite a Cierta presión y aplicando u~.::. . " .. ¡ ·. 
carga axial huta la falla mediante dispositivos · . ! 

:;:z.¿r:.:.:::::~.:::.' ?ii~;: . 
fuen0.deformaci6n obtenidas de los ensayes .• "·: ·. :' 
realizados por Brandtzaeg ( 2. 6]. Corresponden . 
a diatintu presiones de confinamiento lateral, · . . .. 
desde !18 huta 286 kg/c:m2 • Se puede observar 
que el incremento de la reaiatencia ea función · 

.':: \ 

. ·. -;·::·.', ,' . 
directa del Incremento de la presión de confl •. .-· . : '. ·> 
namlento. Con presiones de confinamiento ade-: · .. 
cuadas pueden obtenene reaiatenciu de mú · · 
de 1000 kg,lcm2, 

El efecto de la preli6n lateral sobre la reala· 
tencla se Ilustra en la figura 2.10 (e), donde se 
presenta una gráfica del esfuerzo axial,f1 , neo 
cesarlo para producir la falla del cüindro,contra . 
la presión lateral, f 2 • Los resultados obtenidos 
de los ensayes pueden representarse, aproxima­
damente, por medio de la expresión 

(2.1) 

CU/ndroocon rtloc:lón do otbolttz./guol o doo · 
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Figura 2.10 Compresión triaxial (Brandtzaeg (2.9 )). 

donde 1: es la resistencia en compresión axial . 
de un cilindro sin presión confinante. Es eviden· 
te que el efecto del confinamiento es muy im· 
portante; basta que se. aplique una compresión 
lateral igual a la cuarta parte de la resistencia 
uniaxial para que ésta se duplique. 

Debe notarse también el incremento notable 
en el valor de la deformación unitaria, corres·. 
pondiente a la resistencia al incrementar la pre· 
sión de confinamiento; con una presión de 38 
kg/cm2 ,la deformación unitariacorrespondien· 
te a la carga máxima aumenta diez veces res· 
pecto a la de un cilindro sin confinar. 

2.2.3 Tensión 

Es difícil encontrar .una manera senciiJa y. 
reproducible de determinar la resistencia a ten· 
sión uniaxial. Siendo el concreto bajo esta con­
dición un mar~rial frágil, es necesario que la 
sección transversal del espécimen varíe gradual- . 
mente, para evitar fallas prematuras debidas a 

concentraciones de esfuerzos. La curva es fuer· 
zo-deformación de concreto en tensión repre· 
sentada en la figura 2.11 se obtuvo ensayando 
un espécimen de sección rectangular, variable, 
a lo largo del mismo. Para fijarlo en la máqui· 
na de ensaye, se utilizaron placas pegadas con 
resina a los extremos del espécimen, las que a 
su vez fueron atornillilda. a la máquina. Este 
tipo de ensaye requiere mucho cuidado para 
lograr resultados dignos de .. :onfianza. 

PATO!.. concreto .en tensión axial, P,nto las re· 
sistencias como las deformaciones correspon· 
dientes son aproximadamente del orden de una 
décima parte de los valores respectivos en com· 
presión axial. Sin embargo, la relación no es 
lineal para toda la escala de resistencias. . 

En 1948,:Lobo Carneiro (2. 7) en Brasil y, 
casi simultáneamente Akazawa [2.8) en Japón, 
idearon un procedimiento de ensaye indirecto_ 
en tensión, que se conoce como el ensaye bra· 
sileño. En esencia consiste en someter un cilin· 
dro a compresión lineal diametral, como se 
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Fll"ra 2.11 Curva. esfueno-defonnacl6n en tenslbn unlaxlal. · 

muestra en la figura 2.12 (11). La carga se aplica 
a través de un material relativamente suave, 
como triplay o corcho. Si el material fuera per· 
rectamente elástiCo,. se originarían .esfuen:os 
de tensión uniformemente distribuidos en la 
mayor parte del plano diame.tral de carga, co­
mo se muestra en la figura 2.12 (b). 

La resistencia en tensión se calcula con 1~ 
f6~mula: 

(2.2) 

deducida de la teoría de la elasticidad. (Véase,' .. " · · 
por ejert:~plo, la referencia 2.9.) 

En la expreslbn (2.2): · 

P = carga máxima 
d .. diámetro del espécimen 
leo longitud del espécimen 

._ ... , 

:•. - ~· ¡' 

En realidad, el concreto no ca elástico y, adc- '. ' · .--..' 
más, la resistencia en tensión que se mide no · 
es la resistencia en tensión uniaxial como la· 

,. ;•f: ". 
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qur se obtendría en el ensaye mostrado en 
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende 
es tener una medida de la resistencia del con· 
creto a la tensión por medio de un ensaye fácil· 
y reproducible por muchos operadores en dis· 
tintas regiones. Esto se logra satisfactoriamen· 
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 

150 kgfcm2 <./', <. 450 kgfcm 2 

donde 

(!. ) = resistencia en tensión del en· tb míx 
saye brasileño 

f', = resistencia a la compres!On 
simple de un cilindro de ... 
15 X 30 cm. 

Esta expresión es solamente aproximada y 
se presenta para. dar una idea de los órdenes . 
de .magnitud relativos. Para valores bajos de 
t'r,, la resistencia en tensión es del orden de 0.1 O 
f , mientras que para valores altos disminuye 

e ' . a 0.07 f,. · 
· El conocimiento de la resistencia a la tensión 
del concreto es importante para el diseño en 
-ten;ión diagonal y para otros tipos de compor· 
tamiento, en donde la tensión es el fenómeno 
predominante. 

2.2 A Flexión 

Para algunas aplicaciones, tales como pavi· 
mentas de concreto, es necesario· conocer 
aproximadamente la resistencia a .la flexión 
del concreto simple. Esta se determina frecuen· 
temen te ~nsayando un prisma de concreto li· 

bremcnte apoyado, sujeto a una o dos cárgas 
concentradas. La falla es brusca, con una gric· 
la única que fructu~a el espécimen. 

•:1 esfuerzo teórico de tensión en la libra 
inferior correspondiente a la rotura se calcula 
mediante la expresión 

f.
·= Me 

r 1 
(2.4) 

en la que /, es el 'módulo de rotura, M es el 
momento flexionante correspondiente a la 
carga máxima aplicada, e es el medio peralte, 
e 1 es el momento de inercia de la sección trans­
versal del prisma. 

Al aplicar la expresión (2 .4) se supone que 
el concreto es elástico hasta la rotura, hipóte· 
sis que, como se h~ 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 variables; 
de la resistencia a la compresión, de la relación 
peralte a claro y de las condiciones de curado. 
Debido a que la medición de deformacione~ 
es difícil de realizar, no existen muchos datos 
experimentales sobre las características esfuer· 
zo-deformación de prismas sujetos a flexión 
simple. 

El módulo de rotura como medida de la resis· 
tencia a la tensión, tiene varias desventajas. La 
principal es que el punto de tensión .máxima 
se presenta en la superficie externa del espé· 
cimen, que está sujeta en forma importan·· 
te a esfuerzos de contracción originado_s por 
cambios en el ambiente. Por esta razón, la dis· 
persión 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 def, y f~, ya que la relación 
depende del tipo de concreto. 
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2~2.5 Otrlls condiciones dt esfuwzos 

La determinación de la resistencia del con· 
· creio simple a un estado de ~sfuerzo cor~te 
puro no' tiene mucha importancia práctica, por· 
que dicho estado implica siempre la presencia 
de tensiones principales de la misma magnitud · 
que el esfuerzo cortante, las cuales originan la 
falla cuando d elemento podría aún. soportar 
nfuerzos cortan tes mayores. Algunos procedl· 
mientas indirectos indican que la resistencia al 
etfuerzo cortante es del orden del20 por den· 
to 'de la resistencia a la compresión. 

También se han realizado ensayes en con ere· 
to aimple sujetando eapecímenes de diversos 
tipos a otras combinaciones de esfuerzos. Entre 
éstos. cabe mencionar los ensayes efectuados 
por McHcnry [2.10), utilizando !<Uindros 
hueco• 1ujctos a una prnión interior y a una 
carga axial longitudinal, en los que se proyqca 
un citado combinado de esfuerzos de tensión 
y compresión; los Ucvados a cabo por Bresler 
[2.11 ), sometiendo cilindros a combinaciones 
de esfuerzos de torsión y compresión axial, y 
!01 de Kupfcr, Hiladorf y Rüsch [2.12} en pla· 
cas y prismas cargado• a través de diapositivas 
especiales, para evitar alteraciones de los es· 
tados de esfuerzos estudiados. 

2.2.6 Cn'ten'o de falla 

· A pesar de los estudios que se han re~lizado 
no se tiene todavía una teoría de falla sencilla 
y que permita predeco,··c:·l'l'prccisión acepta· 
blc la resistencia del concreto simple. Se ha 
intentado hacer adaptacio11~s, entre otras, de 
las teorías de Mohr, de Coulomb, de esfuer­
zos cortantes y de dcformacionc1 limitativas, 
K. Newman yj .Newrnan han utilizado con bue-

. nos resultados criterios de falla basados en teo­
rías energéticas, las cuales parecen ser las más 
adccuadu para el cuo del concreto [2.15 J. En 
la referencia 2.14 se presenta un resumen de 
los ettucUoa efectuados para determinar la re· 
liltcncia del concreto a estados combinados 
de esfuor;;os y las distintas teorías de falla 
que ac hau propuesto huta la fecha. 

2.5 Efectos del tiempo en el concreto 
· eadurecido 

2.3.1 Conceptos gmerales 
.. 

Cuando se aplica UÍia carga a un espécimen 
de concreto, éste adquiere una deformación 
inicial. Si la carga permanece aplicada, la de- . 
formación aumenta con el ~empo, aun cuando. 
no ae Incremente la carga. . . . . 

Las deformaciones' que ocurren con el tieni· ·.· ... 
po en el concreto se deben esencialmente a dos· · · 
causas: contrÍicción y flujo plútico. ' 

La figura 2.1 S inuestra una curva típica dc­
_formaclón·tlempo de un espécimen de concre­
to bajo carga constante. La forma de la curva 

. y las magnltudes relativas son aproximadamen• 
te las mismas, sea la acción de flexión, com· 
presión, tensión o torsión. En el eje vertical se 
muestra la deformación y en el horizontl!l, ·el 
tiempo, ambas variables en escala aritmética. 1 

Se puede ver que al aplicar la carga en un 
tiempo relativamente pequefto, el concreto tu·. 
fré una deformación inicial, que para efecto• 
prácticos se puede considerar como lnstantá· 
nea. Si se mantiene la carga, el concreto sigue 
deformándose, con una velocidad de .deforma. 
ción grande al principio, que disminuye sra· 
dualmcnte con el tiempo. . . 

Aunque para efectos prácticos puede consi· · 
derarsc que la curva tiende a ser asintótica res- : 
pecto a una horizontal, se ha comprobado que 
la deformación sigue aumentando aún después 
de muchos a.ftos. Sin embargo, aproximada· 
mente el 90 por ciento de la deformación total 

· ocurre durante el primer a.fto de aplicación de 
la carga. 

Si en cierto momento ac descarga el espéci· 
men, se produce una recuperación instan· 
tánca, seguida de una recuperación lenta. La 
recuperación nunca es total¡ siempre queda.· 
una deformación permanente •. 

En la figura 2.13, la curva de trazo continuo 
.representa las deformacionct de un espécimen 
sujeto a una carga constante, la cual Cll retirada 
después d~ cierto tiempo. La Hnca de trazo 
interrumpido representa las deformacionCll que 
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Figura 2.15 Curva típica déformad6,..ticmpo, bl\io condiciones ambientales constantes. 

produce el tiempo en un espécimen sin carga. 
Las ordenadas de esta curva son las deforma· 
dones' debidas a contracción. 

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 se han observado de· 
flexiones totales de dos a cinco veces mayores 
que las medidas inmediatamente después de 
aplicada la carga. 

2.3.2 Contracción 

Las deformaciones por contracción se deben 
esencial'mente 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 
son la cantidad original de agua en la mezcla y 
las condiciones ambientales especialmente a 

· edades tempranas. Como generalmente un con· 
creto de .tita rc,istcncia tiene menos agua que 

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

Para la misma relación agua/cernen to, la con· 
tracción varía con la cantidad de pasta por uni· 
dad de volumen. Una mezcla rica en pasta 
(cemento más agua) a e contraerá más que otra 
pobre. 

La contracción tiende a producir esfuerzos 
debidos a las res.tricciones al libre desplaza· 
miento del elemento que existen en general en 
la realidad Si el concreto pudiera encogerse 
!olJremente, la contracción· no produciría ni 
esfuerzos, ni ·grietas. 

Si el curado inicial del concreto se hace muy 
cuidadosamente, disminuirá el efecto de la _ 
contracción. Se- puede- estimar que las defor· 
maciones unitarias debidas a contracción va­
rían entre 0.0002 y 0.001 O. Normalmente, la 
mayor parte de la deformación por contracción 
ocurre en los primeros meses. 

2. 3. 3 Flujo plástico 

El flujo plástico es un fenómeno relacionado 
con la aplicación de una carga. Las teorías que 
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se han desarrollado para exp);cailo son compÍc· 
ju y caen fuera del alcance de cace texto. Puede 
consultane a cate respecto la referencia 2.1!i.Se 
trata esencialmente de un fenómeno de defor· 

. maclón b~o carga continua, debido a un re·. 
acomodo Interno de las partículas que ocurre· 
al mismo tiempo que la hidratación del ce• 
mento. 

Las deformaciones por flujo plástico son 
proporcionales al nivel de carga, hasta niveles 
del orden del 50% de la resistencia. Para nive· 
les mayorea la relación ya no es proporcional. 

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

En la figura 2.13 se observa que la deforma· 
ción debida al flujo ·plástico aumenta con la 
duración 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 son las propiedades 
de los materiales constituyentes del concreto, 
las proporciones de la mezcla y la humedad 
ambiente. 

~ 1.2 ,. 
e 

Es Interesante mencionar que, como el Rujo 
pláatico aumenta con el nivel de carga, este 
fenómeno tiende a aliviar las zelnas de máxl· 
m o esfuen:o y, por lo tanto, a uniformar loa 
esfuerzos en un elemento • 

2.3.4 Efecto dt 111 permiJflencia dt la carga 

Ea importante conocer el porcentaje de la 
resis~~nda que puede soportar una pieza de 
concieto en compresión ain fallar, cuando la 
carga se mantiene Indefinidamente. En la figu. 
ra 2.14 ee muestra el efecto de la permanencia 
de una carga según los ensayes de Rüsch (2.!1 ~ 
En el eje horizontal se representan deforma· 
clones unitarias, y en el eje vertical valorea re· 
lativcis, f.f f., de los . esfuerzos apllcadoa con 

. respecto a la reainenda en una prueba de cor· 
ta duración (20 minutos aproximadamente). · 

Se presentan curvas esfuerzo-deformación 
obtenidas de especímenes sujetos a. distintas 
velocidades de deformación, ccin lo que se 
produjeron fallas a diferentes edades. La linea 
de trazo continuo corresponde a un espécimen 
en el que la falla se produjo en 20 minutOJ, 
Las curvas de espec(menes llevados a la falla 
en lOO minutoa y 7 d{use presentan con tra· 
zo discontinuo. 

1.0 A Limito de falla 
E •/ t = 20 miJ!oo.,.,, 

. ,. 
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i / ¿~To~irl"-, :=lo 
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Fll'lro 2.14 Uccto de la pe_nnancncia de la carga (Rihch)(2;5 ), 



s~ muestran ad~más dos envol\'entes: la in­
ferior, llamada Hmile de deformación y la su­
perior, la"mile de falla. La primera muestra las 
deformaciones máximas que se obtienen al apli· 
car indefinidamente distintos porcentajes de 
la resistencia, inferiores a un cierto v-..Ior críti· 
co. La segunda envolvente indica las defonna· 
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes 
de carga superiores al valor crítico. La inter· 
sección entre estas dos envolventes indica, tcó· 

. ricamente, el porcentaje de la resistencia por 
debajo del cual el espécimen puede soportar la 
carga indefinidamente. 

En la figura puede observarse que si se car· 
ga un espécimen·al 80 por ciento de su resh· 
tencia de corta 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 IU resistencia de corta 
duración, el espécimen sufrirá una def onna· 
ción del orden de 0.0025 después de un tiempo 
muy largo y mantendrá su carga indefinida­
mente. 

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

2.4 Fatiga 

Se han hecho diversos estudios sobre ele­
mentos de concreto sujetos a repeticiones de 
carga. Cuando un elemento falla despué~ de un 
número muy grande de repeticiones de carga, 
se dice que ha fallado por fatiga. Este tipo de 
solicitación tiene importancia práctica, ya que 
elementos como vigas de puente, durmientes 
de ferrocarril o cimentaciones de maquinaria 
están sujetos a muchas repeticiones de carga. 

Se mencionó anteriormente que un elemen· 
to de concreto en compresión no puede sopor­
tar índefinid:J!!1t:ntc fracciones de su resistencia 
estática :n:~ytl:\·s que un 70 por ciento. Cuan· 
do a u11 elemento de concreto se le aplican 
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compresiones del orden de la mit11d d<· su rrsis· 
tcncia estática, falla después de aproximada· 
mente diez millones de repeticiones de carga. Se 
ha encontrado también que si la carga se apli· 
ca intercalando periodos tic reposo, el nú· 
mero de ciclos necesario para producir la falla 
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 
presentan en la práctica y, por lo tanto, sus 
resultados en general son conservadores. 

Se puede estimar que el concreto simple en 
compresión, toma diez millones o más dr re· 
peticiones de carg-d al 50 por ciento de su resis· 
tencia estática En flexión, el mismo número 
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de 
carga y descarga con valor máximo del orden 
de 35-50 por ciento de su resistencia estática. 
Se han hecho estudios limitados de fatiga en 
torsión, que tienen un interés práctico menor. 

Para ciertos 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 hasta 1 O millones de 
aplicaciones de carga, sin que se haya compro· 
bada la existencia de límites semejan tes. En las 
referencias 2.16 y 2.18 s~ trata ampliamente el 
tema de fatiga en el concreto. 

2.5 Módulo• elástico• 

P..ara.estimar deformaciones debidas a cargas 
de corta duración, donde se puede ·admitir un 
comportamiento elástico sin errores importan· 
tes, es necesario definir un valor del módulo 
de elasticidad. Del estudio de las curvas es fuer· 
zo-deformación mostradas, resulta obvio que 
el concepto convencional de módulo de elastici­
dad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto, 
es nccesaz;:io recurrir a definiciones arbitrarias, 
basadas en consideraciones empíricas. Así, se 
puede definir el módulo tangente inicial o tan· 
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gente a un punto determinado· de la curva es· 
fuerzo·deformac:l6n y el !"ódulo secante entre 
dos puntos de la misma. Para tomar en cuenca 
lo• efectos de cargas de larga durad6n en una 
forma aimple, se utUizan a veces módulos elú· 
ticot menorea que lo• correspondientes a las 
definicionet mencionadas anteriormente. 

El módulo secante se usa en ensayes de labo­
ratorio para defirÍir la deformabilidad de un 
concreto dado. La ASTM [ 2.17) recomienda la 
pendiente de la la'nea que une los puntos de 
la curva correspondiente a una deformación de 
0.0005 y al 40 por ciento de la carga máxima. 

Se ha observado que, despub de variós el· 
el os de carga y descarga a esfuerzos relativamen· 

·te pequeños, la relación esfuerzo-defomiación 
tic:nde a convertirse en una relación práctica­
mente lineal. Como es difícil determinar el mó. 
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 considera 
la pendiente de la curva as{ obtenida como el 
módulo de elasticidad. El m~todo para deter· 
minar el módulo tangente en esta forma se de~n 
cribe con detalle en la referencia 2.17. El mó­
dulo de elasticidad ea función principalmente 
de la resistencia del concreto y de su peso vo· 
lumétrlco. Se han propuesto variu expreaionea 
para predecir el módulo de eluticidad a partir 
de estas variables. Por ejemplo, el Reglamento 
ACl presenta la ecuación 

. •. ··- .J/~10 
E, = wl.~ ~o ../7; {2.5) 

donde E, es el módulo de elasticidad en kRfcm2, 

w es el peso volumétrico del concreto entonfm3 

y ¡; es la resistencia del concreto en kg/cm 2 • 

El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

E,= 10 000 ..;r; (2.6) 

que es aplicable únicamcn te a concretos fabri· 
cados con agregados típicos de la ciudad de 
México. Estas ecuaciones dan únicamente va· 
lores aproximados, porque existen otras varia· 

1 M' S ... ·-------

bies ilriportante~ coino el tipo de agregado. Las 
diferencias entre los valore• reale1 y lot calcu· 
ladoa con eatu ecuacione• pueden ser muy 
grandes. Cuando se requieren e.•tlmaclonet de 
cierta precisión, conviene determinar el módulo 
de elasticidad del concreto 111ado en particular. ' 

En algunoa análiaia elúticot ae suelen cm• 
plear G, el módulo de elasticidad al esfuerzo 
cortante, y "' el coeficiente de Poiaaon. El pri· 
mero se toma comúnmente como fracción del 
m{ldulo de eluticidadque seuaaencompres16n, 
del orden de 0.4. Experimentalmente, se ha de· 
terminado que el aegundo varía entre 0.12 y 
0.20. Con frecuencia se supone 1' igual a 0.18. 

2.6 Deformacionee por cunblo1 de 
temperatura 

El concreto esti sometido a cambios volu•. 
métricos por temperatura. Se han determinado.· 
algunos coeficientes t~rrnicos que oscilan entre · 
0.000007 y 0.000011 de deformación unltirla 

. por grado centígrado de cambio de tempera· 
tura. · Los valores anteriores corresponden a 
concreto de peso volum~tricll.normal (del or­
den de 2.2 ton/m 1 ). Para concretos fabricados 
con agregados ligeroa, los coeficientes pueden 
ser muy distintos de los mencionados. 

2. 7 Algunu características de loa aceros 
de refuerzo 

El acero para reforzar concreto se utiliza en "· 
distintas forrnas. La más común es la barra o va· 
rilla que se fabrica tanto de acero lamin.ado en · 
caliente como de acero trabajado en frío. En 1u 

= .figuras 2.15 y 2.16 se muesuan curvas de_am· 
bos tipos de acero, típicas de' barras europeas. 

Los diámetros usuales de laa barras produc:i· 
das en México, varían de 1/ 4 pulga 11/a pulg. 
(Algunos productores han fabricado barraa e: O: ..... 
rrugadas de 1/ 16 pulg, 1/n pulg y 3/ u pulg.) 
En otro países se usan diámetros lllln·mayora. 
Todas las barras, con excepción ·del alambr6n . · 
de 1/ 4 pulg, que generalmente ea liso, tienen 
corrugacionea en la superfiCié; P.ara mejorar 
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Figura 2.15 Curvu eafuerzo 8efonn~i6n de aceros laminados en caliente para buTaa de refuerzo de fabrica· 

· ción europea. 

su adherencia al concreto. La tabla 2.1 pro­
porciona datos sobre las características prin· 
cipales de barras de refuerzo, así como la 
nomenclatura para identificarlu. 

Generalmente el tipo de acero se caracteriza 
por el límite o esfuerzo de fluencía. Este lími· 
te se aprecia claramente en lu curvas esfuerzo­
deformación de barru laminadas en caliente, 

10000 

2000 

o 0.05 

como se ve en la figura 2.15. El acero trabajado 
en frío no tiene un límite de fluencia bien de· 
finido (figura 2.16). En este caso, el límite de 
fluencia suele definirse trazando una paralela 
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma· 
ción desde un valor de la deformación unitaria 
de 0.002 ¡la intersección de esta paralela con 
la cúrva define elHmite de fluencia. 

~ -

0.10 0.15 
Er 

figuf'fl 2.16 Curvas esfucrzcrddormación de acero Lrabajados en frío·para barras de refuerzo d~ fabricación 
europea. 
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Tabla 2.1 Diímttrus, pesos, áreu, y pcrirnctrol 
de barru. 

.. ,. Dlllm•trc Pllc A11G P1n'm11rc 
N~ m. pu/r "'"' 

.,,,. ,,.a .... 
·2 1/4 6.4 0.248 0.52 1.99 
2.& ~/16 7.9 0,588 0.49 2.48 
S 5/8 9.5 0.569 0.71 2.98 
4 l/2 12.7 0.993 1.27 5.99 
&· &/8 1&.9 1.552 1.98 5.00 
6 5/4 19.0 2.235 2.85 6.00 
7 7/8 22.2 5.042 5.88 6.97 
8 1 2&.4 5.975 5.07 7.98 
9 1·1/8 . 28.6 5.028 6.41 8.99 

·ID 1·1/4 51.8 6.207 7.92 . 9.99 
11 1·5/8 54.9 7.511 9.58 10.96 
12 1·1/2 58.1 8.958 11.40 11.97 

OBSERVACIONES 

Loa dJ4meuoa, beu y pca01 •• ajunan ala nonna dr la 
'Secretaria de Com<rclo, NOM 88-1974. Sc¡¡6n uta nonna, 
el dlimttro nominal y el irea de una bam cornaponden a 
loa que. tcndr(a una barra Uaa, lln c:orrupclonea, del mlamo 
:pao por metro lineal; todaa lu barru, con excepcl6n de la 
No, 2, titán corruaadat, 

En México se cuenta con una variedad rela· 
tivamente grande de aceros de refuerzo. Las 
barras laminadas en caliente pueden obtener· 
se con lt'mites de flucncia desde 2 300 hasta 
4 200 kg/cm 2 • El acero trabajado en fr{o al· 
canza límites de flucncia de 4 000 a 6 000 
k g/ cm 1 . En la figura 2.1 7 se representa la gráfi. 
ca esfuerzo·dcfonnación de un acero trabajado 
en frío, fabricado en México. En los países 
escanrlinavos se usan varillas con límites de 
fluencia hasta de 9 000 kgfcm2

• 

Una propiedad importante que debe tenerse 
en cuenta en refuerzos con detalles soldados 
es la soldabilidad. La soldadura de aceros tra· 
bajados en frío debe hacerse con.cuidado. Otra 
propiedad importante es la facilidad de dobla· 
do, que es una mcdic:hi indirecta de ductilidad. 
y un índice de su trabajabilidad. 

Se ha empezado a generalizar el uso de mallas 
como refuerzo de losas, muros y al¡¡unos ele· 
mcntos prefabricados. Estas mallas están for· 
madas por ;llambrcs lisos unidos por puntos de 

8000 

eooo 

".& 
!1' 
- 4000 .... 

2000 

o 0.004 0.008 0.012 

'• 
Fl¡ura 2.17 Gráfica esfueno-defonnaclón de un acero · . 
de alta ruiolencla, oin límite de nueru:la definido, de 
fabrlcaclbn nacional. 

soldadura en las interacccionea. El acero ea del 
tipo trabajado en frío, con refuenoade flucncia 
del orden de 5 000 kg/cm3 • El eapaciamiento 
de loa alambres varia,de & a 40 cm y los dill· 
metro• de 2 a 7 mm, aproximadamente, En 
ulgunoa paiaea, en lugar de alambrea lisos, ae . 
usan alambres con .algún tipo de Irregularidad 
superficial, para mejorar la adherencia. 

El acero que se emplea en estructuras pres· 
forzadas es de resistencia francamente superior 
a la de los aceros descritos anteriormente. Su 
resistencia última varía entre 14 000 y 22 000 
kg/cm2 y su límite de fluencia, definido pnr 
.:! ~sfuerzo correspondiente a una deformación 
permanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000 
k¡:icm2 • · 

~omo ilustración, en la figura 2.18 se pre· 
sentan, atendiendo al grado de calidad, algu· : 
nas curvas esfuerzo-deformación para distintos 
tipos de acero, y ~os curvas esfuerzo-deforma· 
ción para concreto con. una resistencia.de 250· 
kg/cm 2

, correspondientes a cargas de corta y 
larga duración. 

F:l módulo de elasticidad de los distintos ti· 
pos de acero cambia muy' poco. De la compa-. 

16. 

.. 
•" i-!. . ' 
··¡.,;-::-

1 .. 
1.' 
! 

'1. ¡ . 
. ! ... ·.~ ... 

' 

.. '¡1 .. 

1 

' ~ !' . 

. ~·· 

'· ·. 
t 

., ¡.· .. 

r 
' 



•• < 

• 
• 
7 

• 
l· 

2 

Concre1o, larga durac.OO 

Figura 2.18 Curvas comparativas par .a acero y concreto 

ración de las curvas del acero y del concreto; 
se puede, inferir ·que si ambos trabajan en un 

: : : ,.1 ~ .... --· 

Rtf.,•nrlas 4~ 

elemento d!' concreto reforzado sujeto a cnm· 
presión axial, el colapso del conjunto estará 
regido por la defomuición del concreto-que, 
bajo cargas de larga duraéión, 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 flurncia. 

Las características dt adherencia de los dis· 
tintos aceros, y su influencia en el diseño, se 
presentarán en el capítulo de Adherencia. Para 
lograr el trabajo en conjunto debe tenerse una 
adherencia suficiente entre concreto y acero 
obtenida 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 es fuer· 
zo·deformación del acero en compresión es 
idéntica a l• curva esfuerzo-deformación en 
tensión. La curva en com'presión es difícil de 
determinar en el caso de barras, debido a cfec· 
tos de esbeltez. 
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·IV. ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- NATURAÜZA 
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l.l ·ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

Al ADHESION DE ORIGEN QUIMICO 

Bl FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

C) APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES 

Al Y El EN VARILLAS LISAS 

~l Bl Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 
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2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO 
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3.- ADHERENCIA POR FLEXION 

• • 

M POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA 
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEN 
TOS. . 
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4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 
ADHERENCIA. 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ 
PORC I ONAL A Vf'C , 

Bl TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO D'EL REFUE.R 
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 SEPARACION DE LAS VARILLAS. 

El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA 
DOS. 

Fl EN BARRAS A COMPRESION, LA INEXISTENCIA DE GRIE 
TAS DE FLEXION. MEJORA LA ADHERENCIA. 
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. 5,- · REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO, 

A CAMB 1 O DE CALCULAR LOS ES!=UERZOS DE ADHERENCIA, -

LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA 

JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A 

CADA LADO DE LAS S~CCIONES DONDE SE PRESENTEN E~ 

FUERZOS MAXIMO~ EN EL ACERO. ESTA LONGITUD . DEPEN 

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4, 
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/' ~· . :. 

lk~-- 0 
,: ---~· ... .- .. ,~~ 

LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

l db • 0.06 as 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 
MAS-DE 30 CM DE CONCRETO. 

EN CONCRETO LIGERO 

·BARRAS CON Fv MAYOR DE 4200 KG/cM2 (Fy, 
EN KG/cM2), 

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -
IGUAL O MAYOR QUE 19.1 MM (N.6l, 

'FACTOR 

1.4 

1.33 

2 - 4200 
Fv 

• l. 2 

TODOS LOS OTROS CASOS ' ·l. o 

EIJ NIIIGUtJ CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM, 

// 



~ ·¡ . '\;¡:. ~ .. 
l 

EN PAQUETES L d SE INCREMENTA: 

L d = 1. 2 . Ldc/b 

00 L d = 1.00 Ldc/b (NO SE MODIFICA) 

SI EL ESFUERZO EN EL ACERO ES·MENOR QUE FY: 

.ld'= fs Ld 
fY 

DONDE fs & 

EN VARILLAS LISAS 

L .d' = 2 L dcorr 

ACERO EN COMPRESION. 

L d a o.6 Ld tensión 

Ld ;, 20 cm. 
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FACUL TAO DE INGENIERIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO GENERAL EN PROYECTO Y 
, ' 

CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS 

DIPLOMADO EN PROYECTO Y CONSTRU(XIÓN DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO. 

, . '::~MODULO m 
- . :.:. ,·~·~r~'"";:--'<":·:;_·:·•·-.. 

DISENO DE ESTRUCTURAS DE-CONCRETO REFORZADO 

'·· ,•-. ·;~:·:~-~~:-~-~-~~-::·_:._ 
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D I S E R O DE E S T .R U C .,T ~·u R A .S> D E · C O N C R E T O 

TEMA 4. F!.KXOCQMPRESION EN CO~QMNAS DE CONCRETO REFQRZADO 

H. EN I. JOSE LUIS TRIGOS* 

C O N T E N I D O 

' . 

A. EL PROCESO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS 

B. COLUMNAS "DE CONCRETO REFORZADO 

l. Elementos "Columna" 

2: Acciones mecanicas 

3. Forma de la sección transversal 

4. Propiedades geométricas 

5. Condiciones de fronter~ 

6. Materiales. Concreto: Agregados grueso y finD, 
cemento, agua y aditivos; Acero de refuerzo 

1. Dis-tribución del acero de rel''uerzo 

B. Detalles 

* Profesor, -Facultad de Ingeniarla, UNAH; Ingeniero Civil 
Consultor. Apartado Postal 74-171, México D. F. 09080, MEXICO 



'· 

---=-=--

.. 

C. COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL. - '• ,, 

l. Columnas cortas 

2. Efectos de esbeltez . '· 

D. COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS.DURANTE SISMOS 

E. 

F. 

G . 

.. 

l. "Olive View Medical Center Facilities'', 
California, E. U. A:, ~ebrero 9, 1971 -- . 

.• 11 

San Fernando, 

2. "Imperial County Services Building", El Centro Cali­
fornia, E. U. A., Octubre 24, 1980 

3. México D. F., Septiembre 19 - 20, 1985. 

,, .. 
,, ¡¡ 

PREDICCION DE LA RESISTEN~IA DE COLUMNAS Y DISENO 

l. Resistencia de elementos cortos 

2. Flexocompresi6n biaxial 

3. Efectos de esbeltez 

4. Cortante 

5. Diseño 

· · 6. Detalles de conexión y refuerzo 

A'fUDAf, DE DISENO 

l. Tablas 

2. Gr.Hicas ... ~ 

3. Nomogramas 

4. Programas para calculadora 

5. Programas para computadora 

EJEMPLOS 
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CAPITULO 6 
. F1exión y carga 
axial 

6.1lnuoducc1Ón./6.2 Comportamiellto y mod,. 
de falla ele elem.....,. .IIQetoa allexocomprallm. 
6.S Cálculo de reoiltencla./6.4 Element.- coa 
doa plaaoa de simetría· 111jet01 a carga axial. Y. 
ficl<lón en 11n pluo Cllalqlllera./6.5 Ekmcntoo 
tln plaaoa de úmctría oujctoa a carga axial y 
flexlbn CllllD plaao cuiqlliera./6.6 Flemteullm. 

6.1 Introducción 

En cate cap {tul o ae presentan los proce· 
dimientos necesarios ~;~ara determinar la re· 
sistenda de elementos de concreto reforzado 
sujetos a la acción de carga axial y momento 
fiexionante. Se consideran aquí únicamente 
elementos muy cortos, en los que no existen 
problemas de .esbeltez. Se supondrán conoci­
das la geometría del elemento, incluyendo la 
cantidad y distribución del acero de refuerzo, 
la calidad del concreto, definida por una cierta 

(ol 

resistencia nominal (f'. ), y la calidad del acero, 
defmida por su esfuerzo de fluencia (f.,) . 
. Considerando el.problema de un modo ge­

neral, se puede suponer que la carga axial, P, y 
el momento tlexionante, M, varían indepen· 
:diéntemente. En la figura 6.14 ae muestra una 
representación esquemática de un elemento 
bajo la acción de P y M, y en la figura 6.lb, 
un sistema estáticamente equivalente en el que 
M =Pe. Es in>portante señalar que en algunas 
estructuras P y M varían en la misma propor· 
ción en una sección transversal dada. al variar 
las condiciones de carga externa. Esto equivale__·. 
a afirmar que la-excentricidad, e, permanece 
constante. Sin embargo, en otros casos P y M 
pueden variar en distinta forma y entonces e 
no es constan~. 

Un elemento puede ·alcanzar su resistencia 
bajo innumerables combinaciones de carga 
axial y momento flexionante. Estas combina. 
ciones varían desde una carga axial máxima, 
P0 , de tensión o compresión, y un momento 
nulo, haata un momento M0 , aunado a una 
carga axial nula. El lugar geométrico de las com· 
binaciones de carga axial y momento flexio· . 
nante con las que un el cm en to puede alcanzar · 
su resistencia, se representa gráficamente por . 
medio de un diagromtJ d1 int1racción. La figura 
6.2 muestra uno típico para una sección rectan· 
guiar con refuerzo simétrico. Cualquier punto 
en la curva de trazo continuo representa una 
combinación de momento y carga axial que 
hace que el elemento alcance su resistencia. 

=-

(b) 

Fipr& 6.1 Elenlcntoa equivalentea aujetoa a Oexocompft.slbn. 

106 



· ... ;. 

106 Fiató., ..,.,~ ' ' ,' . .·· . 

. ····· 

.g 
J l a 8 t ~ M.rnom .. to ... 

! f .. xlonolnte 

Flpra 6.2 Diagrama de lntencc:16n típico para UD& 

oecc16n recunplar • 

Puede obsetvane que si únicamente ae aplicara 
carga axial de compresión, el valor máximo, o 
resistencia, correspondería al punto P ••· De 
igual manera, la carga axial máxima de tensión 
sería la correspol\diente a P01• Si la sección se 
sujetara oólo a momento flexionante, el má· 
ximo que podríaaplicarse sería el marcado con 
M •• Nótese que el máximo momento flexio· 
nante que la ae•·dé.ll ea capa.· d• rHistir no es 
el que corresponde a una carga axial nula. 

Cuando al aument~r la carga ex;ema el mo­
mento y la carga axi..i crecen en la misma pro­
porción, la historia de carga queda representada 
por una recta desde el origen, con una pendien· 
te igual al cociente P/M"' lfe. Para lu combi· 
nadonea de carga representadas por la recta 
OA de la figura 6.2, la reaistencia correspon· 
dería a la combinación M., P.. En la figura 

·- ·. '·:> _::_·-=-~>~:~··t~:.:~.:~~~-.f:" :_ ... 
- se' obsem tambim que para un mismo mo­

mento, M¡,,- existen dos valores de cargá 'axial 
que hacen que la sección alcance au resistencia. 
Finalmente,la línea OC representa una historia 
de carga cualquiera. 

El dia¡rama de inteTaa:ión de la figura 6.2 
conéaponde a un elemento definido perfeci. 
mente en .U geometría y materiales y represen··-.. __ 
ta el conjunto de valorea de acciones interiores 
máximas que el elemento ea capaz de aoponar. 
El conocimiento necesario para llegar a esta 
representación ae ha ido acumulando de inves­
tigaciones experimentales sobre el compona­
miento de elementos de concreto reforzado 
sujetos a Jlexión y carga axial. Estos estudios 
abarcan desde ensayes en vigas simplemente . 
apoyadas con cargas concentradas simétricu, 
hasta ensayes en elementos de concreto refor­
zado sujetos a compresión axial o a compresión 
excéntrica. También se han llevado a cabo al­
gunos estudioa, mucho máa· reducidos, de ele­
mentol sujetos a fiexote111ión. Con base en esta 
información, ha sido posible elaborar teorías 
apoyadas en hipótesis razonables, por medio 
de las cuales se puede predecir la resistencia de 
un elemento con un grado tolerable de preci-
sión. Utilizando cualquiera de estas teorías 
se pueden obtener diagr3niu de interacción, 
como el moatrado en la figura 6.2. 

En la actualidad ae puede predecir la resis­
tencia de un elemento de concreto reforzado 
sujeto a flexión y carga axial con un error no 
mayor del 25 por ciento de la capacidad real 
que se obtendría si dicho elemento se ensaya­
se huta la falla. En cuos usuales, con flexión 
en tomo a uno de los ejes principales, el error 
es el del orden del 10 por ciento. Esta aproxi­
mación ea satisfactoria para fines de; diaeilo 
eatruc tural. 

6.} <::omportaiñiento y modos-de "falla de 
elementos sujetos a flexoeomprellión 

El tipo de espécimen usado en inveatlpdo­
ne• de elementos 1ujetos a fiexocompre1ión es 
semejante al que aparece en la figura 6.3, donde 
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•·igura 6.S F.aplcimcnparacn~ayc en flexocompraión 
con agrietamiento tlplco. 

se indican esquemáticamente el refuerzo usual 
y una posible configuración· de agrietamiento. 
Generalmente la carga P se aplica a una excen· 
tricidad constante. Es.to hace que toda la zona 
prismática del espécimen esté sujeta a una car­
ga axial y a un momento flexionan te qúe crecen 
en le. miama proporción, hasta el colap•o. 

E.<isttn dos modos principales de falla de 
elementos sujetos a Oexocomp<eaión:.falla en 
compres;9·n y falla en tensión. 

En el primer caso la falla se produce por 
aplastamiento del concreto. El acero del lado 
más comprimido fluye, en tanto que el delia­
do opuesto no fluye en tensión. 

El segundo modo de falla se produce cuando 
el acero de un lado fluye en tensión antes de 
que se produzca el aplastamiento del concreto 
en el lado opuesto, más comprimido. 

El tipo de falla depende esencialmente de la 
relación entre momento y carga axial en el ce> 
lapso. En el diagrama de interacción mostrado 
en la figura 6. 2, el punto D separa la zona de 
fallas en compresión de la de fallas en tensión; 
recibe el nombre de punto de falla balanr.eada.. 

... . ~ ., 
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Se ha obscJVado qur el efecto del refuerzo 
helicoidal sobl'c la resistencia disminuye apre· 
ciablemente en cuanto la carga axial tiene 
cierta excentricidad, aunque la hélice sigue au­
mentando la ductilidad del elemento. 

También en este caso cabe notar que las me­
diciones de deformaciones han indicado que 
éstas varían linealmente a lo largo del peralte, 
es decir las secciones transversales se mantie-• ' nen planas antes r después de la deformación. 

6.!1 Cálculo de rcsiatencia 

6.3.1 Detenninación del diagrama 
de intei'IJcción. 

En la sección 6.1 se dijo que un diagrama de 
interacción es la representación gráfica del lu­
gar geométrico de las combinaciones de carl(a 
axial y momento flexionante que hacen que 
un elemento alcance au resistencia. Así, si se 
cuenta con el diagrama de interacción de un 
elemento dado, se conocen todas las combina­
ciones de carga axial y momento que puede so­
portar. 

El diagrama de interacción· de un elemento 
puede obtenerse a partir de las hipótesis descri­
tas en la sección 5.3 para el cálculo de la resis­
tencia de elementos sujetos a flexión pura. Pue­
den usane las hipótesis simplificadoras aobre la 
forma del diagrama de esfueÍ'Zos'ile compresión 
en el concreto y JObre la deformación unilaria 
máxima úúl de concreto, ~-bien, puede aplicar-

= -.e el procedimiento. genet31 descrito en la aec­
ción 5.6. El primer enfoque S" iluatra en el 
ejemplo 6.1 y el segundo, en la figura 6.4. 

El diagrama de interacción se obtiene deter­
minando varios puntos que lo ddinan. t:l pro­
cedimiento para encontrar un punto cualquiera 
es, esencialmente, el mismo usado en flexión 
para calcular las fuerzas de compresión y de 
tensión, una vez supuesta la profundidad del 
eje neutro. Sin embargo, no es necesario hacer 
varios tanteos hasta igualar ambas fuerLas, ya 
que au diferencia repreaenta la fuerza normal, 
P, y el momento respecto al eje geométrico 

-~--------
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EJEMPLO 6.1 Dettmnlntzcl611 del diaj¡rrmul de lntmu:d6n de Untl COiumNI 

USIIndD el bloque equlwllerlte de a[uenM (Hip6tG16 
AC/318-83). 

DATOS 

r • • • • ti 

20 

• • t: 
150cm ¡, 

1 A, 

•••• 
t-30 -----+ 

OBTENCION DE P oc {PUNTO 1) 

• • • • 1-

• • 1-

• • • • f-

30 

Poc = 0.85f~A1 +A,fy ~C,+F1 +Fa +F, 
P.. = 0.85 X 200 X !10 X 50+ 50 X 4 200 
P.. = 255 000 + 210 000 = 465 000 kg 

= 200 kg/an2 

= 4200 kg/an2 

= 10 barras del No. 8 

0.811 '~ 

(ecuaci6n 4.1) 

1 P.. = 465 ton 1 

OBTENCJON DEL PUNTO DE FALLA. BALANCEADA (PUNTO 2) 

• • • • 

6 • • 
20 

Fa -•••• 6 

+---JO--+ 
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EJEMPLO 6.1 (Continllllcl6n) 

- -
Por triángulos semejantes: 

'. -

e • 
e, X d ;_ 0.005 X 45 • 

26 
~. - _ __:_ 

+ 0.005 ·" cm Fn 14• 

En-
0· 00~6~

1 ·5 = 0.000 170 <e:,. 

En = 0.0021 = e:,. 

Esfuerzos en el acero: 

f,, = {y = 4 200 kgfcm2 

{, 2 = E, E,2 ·= 2 X 106 X 0.000 17 = 340 kgfcmi 

f,, • {y • 4 200 kgfcm2 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A, 1 f, 1 = 20 X 4 200 a 84 000 kg'" 84.0 ton 
F 2 =A, 2 f, 2 = 10 X 340"' S 400 kg = S.4 ton 
F 3 =A, 3 f, 3 = 20 X4 200 = 84 000 kg., 84.0 ton 

Fuerza en el concreto: 
--

e, = 0.85 f~ ab = c-:s~. :< 200. x 0.8s_x 26.5 x so= 114 8~ kg = 114.9 ton 

Cálculo de P: 

P• C. + F 1 + F 2 - F3 = 114.9 + 84.-6 +-S.4- 84.0 = 118.S ton-·-_-

Cálculo de M: 

Funza (ton) Brazo (<m)• 

e, • 114.9 ll.l!!i 
F¡ • 84.0 20.0 
F2 • 5.4 O 
F, • 84.0 20.0 

•Dbtanclu a un eje que paa por d medio pcn.lte. 

Para el punto 2: 

Momntlo (1011- cm) 

1295 
1680 

o 
1680 

M= 4 655 ton-an 

jP - 118.S ton 
"[M=46.5ton·m 

¡ 

109 
¡ 
¡ 

¡ 
' 
1 

¡ ¡ 
: 1 

'1 
'' 

; . 
' 

. ' 



DETERMINACION DE UN PUNTO CERCANO A M0 (PUNTO 3) 

- - -

10 

•••• 
3D 

Se supone e= 10 cm 

=~ 
1 

Por triángulos semejantes: 

_ 0.003 X 5 0.0015 < .-.. e,. - 10 -, 

0.005 X 15 
10 .. 0.0045 > c7 

Eafuen:oa en el acero: 

f11 =E, e, 1 = 2 X 101 X 0.0015 = S 000 kg/cm2 

¡,2 = f7 = 4 200 kg/cm2 

¡,, = f7 = 4 200 kg/cm2 

Fuen:aa en el acero: 

F 1 • A, 1 / 11 '"'20 X S 000,. 60 000 kg"' 60 ton 
F2 =A, 2 f, 2 = 10 X4 200=42 000kg=42ton 
F, •A, ¡,, • 20 X 4 200 • 84 000 kg.,84 ton 

Fuerza en el conaeto: 

C, •0.85 X 200 X 8.5 X S0•4S 400 loti-U.4 ton---

Cálculo de P: 

" 
" 

-· ---

P., C. + F1 - F2 - F, = 4!1.4 + 60.0-42.0- 84.0 =- 22.6 ton 

.... 
,_:_ 

" 

-
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EJEMPLO 6.1 (Contln1111cl6n) 

Cálculo de M: . ,. .. 

F"nz• (ton) BriiJlo (<m) Momnato (tO>t·<m) 

e, • 4S.4 . -- --· 20.8·- 900 .. -- -· .. .. 
F, • 60.0 ---- 20 .. ·1200 
F, " 42.0 o -:.· -·- - ... ··--· , ___ o 
Fs = 84.0 20 1680 

. ·- • r• ' 
-~---- "" . - !!-.":"'S 780 tOD'<JII .. . ·-· -. 

" 

Para el punto !1: ¡P= 7 22.6 ton (tensión)¡ 
M= S7.8 ton-m 

OBTENCION DE UN l>l]NTO ENTRE EL (1) Y EL (2) (~UNTO 4) 
-~ -- ··--

0.85/~ -----. ---· 

• 
. ;.-.-t . 

. f- -t; • f.- Ecu • 0.0013 - r- .--
• • • • - F, 

~ . &,. 1---- ••0.8&c•38em 
20 1-- c."' ••38 

.60 • • -l-c"'46 h F,--=.:t--1' 
r... 1 20 1/ -1- 1--

• • • • :tJ -f---
,_Eg _____ 

1---. f-
f 30 f 

Se supone &11 =O 

Por triángulos semejantes: 

o.oo]/40 • o.00267 > c7 
. ' 

e,. • 

= o.oos x 20 = oonss< 
E,. 45 " -'€:y- - .. -· - -

Esfuerzos en ~1 acero: 

f, 1 = f7 = 4 200 kgfcm2 

In =E, En = 2 X 106 X 0.001!1!1 = 2 670 kgfcm2 

¡,,=o 
... 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A11 {, 1 = 20 X 4 200"" 84 OOO.kg = 84ton 
F2 =A,.f,, = 10 X 2670=26 700kg;o26.7 ton 
F 1 -o 

1/ 

., 
' 

. ·'" 

i 
1' 

1 

1 



EJEMPLO 6.1 (ColltllaMdllll} 

Fuerza en d concreto: 

Ce= 0.85 X 200 X SS X SO= 194 000 kg':' 194 ton , 
·-· ---------- -- -~----

Cálculo deP:- .-.- ..... -,.. ____ ..., __ ···---. _. ___ -.:':3 --.· •• 

------ •• - -~ _____ 7 ___ • ---- .. --

PeCe +F, +F2=194.0+84.0+26.7'"304.7ton 
- - --

- --~----- ·--
Cálculo de M: 

.----,....---.---....-----;..;., ~~~.~~-- ~ ... ·~ 

Fuma (Ion) Brao (cm) 

Ce • 194.0 6 
F¡ • 64.0 -· 20 
F, • 26.7 O 

Momnslo (lo!KIII) 

1164 
1610 

o ·~ 

M ,. 2 1144 IOD<III 

Para el punt.o 4: · 
p.: S04.7 ton 
M =28.4 tori·m 

OBTENC/ON DEL PUNTO 5 EN U ZONA. DE FALLA POR TENSION 

O.lllfé 
-t-+ • •O.IIIc •17 cm 

+ ....... -.-.-....... :t6 i ~· .:~ ¡::- ·, 
c•20 ~ .•• , e, 

20 1-1-
L. 111 

." : .. : :~ L~~--- :.* 
30 1 

Se supone e= 20 cm 
. 

Por triángulos semejantes: 

t,¡ = 

c,s • 

0.003 X 15 
20 = 0.00225 > t 7 

0.003 X 5 
20 

0.008 X 20 
20 

= 0.00075 < t 7 . 

• 0.00!175 > t 7 

-.:-..... ·-· 

.... -- .... 

····; .. 
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EJEMPLO 6.1 (Continullclón) 

Esfuerzos en el acero: 

f, 1 .á { 1 .. 4 200 k.gj¡:m2 

{ 12 = E1 E, 2 = 2 X 106 X 0.00075 = 1 500 kg/an2 

{, 3 .;. ¡;== 4 200 kgfcm2 -_.' 

Fuerzas en el acero: 

F 1 ~A11f, 1 = 20 X 4 200 •84 000 kg"" 84 ton 
F2 =A12f, 2 = 10 X 1500•15 000kg=l5ton 

· F 3 i: ~, 3{, 3 = 20 X 4 200 • 84 000 kg ... $4 ton 

Fuerza en d concreto: 

C,• 0.8.5 X 200 X 17 X !10 .. 86 700 kg "'86. 7 ton 

Cálculo de P: 

•• l •. 

P=C, +F1 -F2 -F3 =86.7 +84.0-15.0-84.0.,71.7 ton 

Cálculo de M: 

Fu<r.ra (1o11) Braz~ (cm) Momntlo (to ... cm) 

e, •8&.7 
F, • 84.0 
F2 •15.0 
Fa a84.0 

16.6 
20.0 

o 
20.0 

1450 
1680 

o 
1680 

M e .. 790 toA-cm 

--

P• 71.7 ton 

·-.-

Para el punto 5: 

~------------------------------------~M====4=7:~t~=·m~~ 
OBTENCION DEL PUNTO 6 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSJON 

+ r------, -t-6 
• • • • -P" 

• • 
20 

•••• -r-
1 3ó 

Se aupone e • 15 cm 

.. -~--- ···-·-

··-· 
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EJEMPLO 6.1 (Collttnadóll} 

.. . . ... . ...... ·"· -~- ~ .... ~.:..~~~"-' ... 

POI' triángula. 1emejmta: 

t11 "' o.o_o~: ~o ~-~~0020 < e, 
··- -- .. ··~ -··-. - --·-······-···. -- ... --

. O.OOS X 10 .. 0.0020• < .,_ e,,"' 1!1 '7 

,.. O.OOS X SO ., O OO&O > .,_ 
En lll · 7 

Eafuerz01'cn el acero: 

fu ""4 000 kgJcm2 

{, 2 .. 4 000 kg/cm2 

¡,, = 1, =4 200 kg/cm2 

Fumas en el acero: 

_, 
.· 

• t ' 

Fa =-A,ai11 • 20 X 4 000 .. 80 000 kga 80 ton 
F 2 =A12/,2 .. 10 X 4 000• 40 000 kg• 40 ton 
F 1 •A,,f,3 • 20 X 4 200 • 84 000 kg• 84 ton 

Fuerza en el concreto: 

C, • 0.8!1 X 200 X 12.8 X SO • 6!1 000 kg .. 6!1 ton 

Cálculo ele P: 

·- ... ·-. 

P•C• +Fa -F2 -F1 •6!i +80-40-84•21 ton 

CálcuÍo ele M: 

,,_ (1011) 

c. •65 
Fa •80 
Fa •40 ,, .... 

s-o(<"') 

1L6 
20 
o 

20 

1210 
1600 

o 
1610 

M • 4 4110 IOIKID ... -

., 

P• 21 ton 

. - ~ 

Para el punto 6: 
M • 44.9 ton·m 

·-·. 

repres 
cone! 
termiJ 
neutr< 
fonna 



• 
• 

EJEMPLO 6.1 (Conlimulción) 

l'ltonl 

o 10 . 20 

•••• 
30crn 

• • -t-

• • • • -r-
1 30 

repreaenta el momento flexionante, M, que 
corresponden al estado de deformaciones de­
terminado por la profundidad supuesta del eje 
neutro. Por lo tanto, para cada catado de de­
formaciones se obtiene un valor de P y uno de 

.·. ,. ,..._ ·'""'- ~ 

:: ;-·édk;¡¡;, ',¡;..,.,.d.. m 
- --.;;:,. 

./ 

30 ./40 
<'® Mlt.......,l 

M e• SO cm•-¡;-

Para fijar la línea que corresponde a 
e = SO cm, se aupone un valor cual· 
quiera de P y ae determina el de M: 
si P = l 00 ton, M = SO ton-m. 
Se determina ahora Ja intenecci6n 

= de la línea.con el <!iagrama de inter-

/5 

acci6n: - -

P.•I50 ton 

M, que definen un punto del diafragma de in­
teracción. 

Los diagr.unas de interacción tienen la forma 
general mostrada en la figura 6.2. Se puede 
definir un diagrama en forma aproximada .. ti-

------:-:::-:=================----:...J 



· .. · al d~ ~--~~~~)~a ~axial-pura (ca-. mando los siguientes puntos, o puntos cercanos 
a ellos: pítulo 4) y la resistencia puede calculane con 

la ecuación 4.1, la cual expresa que la resisten-
a) El punto P••• que corresponde a carga cia total ea la suma de las cimtribuciones del 

axial de compresión pura,· para el cual se concreto y dd acero. En secciones no simé-
supone un estado de deformacio~es u~i· . tricu, si se supone un estado u_':'iforme de de-

. tarias de compresión uniforme (en seCCJo--···· formacioneÍ-se ·obtiene también un momento,_ 
nes simétricas~ ·· ····· · . . . . . . . por lo que el punt? que se calcula ~o cae ~~~re 

b) El punto D, que corresponde a la falla el eje de ordenadas del diagrama de mteraccton. 
balanceada, para el cual se supone un esta- Sin embargo, tal punto resulta útil, ya que por 
do de deformaciones unitarias definido lo general está localizado cerca del eje de arde-
por e,. en la fibra extrema en compresión nadas y sine para determinar gráficamente la 
y por E, en el.1eero de tensión. Este esta- inter11ecci6n del diagrama con el eje. 
do de deformaciones es el que se tiene A continuádón ae calcÚla en el ejemplo el 
cuando, simultáneamente, el concreto al- punto correspondiente a la falla balanceada 
canza su deformación máxima útil y el d d r 

(punto D en la figura 6.2). El estado e e or-
acero su límite de fluencia. maciones unitarias se fija de tal manera que la 

e) El punto M. • que corresponde a momen- deformación en la libraexttemaen compresión 
to sin carga axial, para el cual se supone es igual a la deformación máxima útil del con-
un estado de deformaciones semejante 8 ) 

creto (0.003 según el Reglamento ACI318- 3 
a los obtenidos en el capítulo 5 para cálcu- y la del"ormación en d acero de tensi6n más ale-
los de resistencia a flexión. jado del eje neutro es igual ala deformación de 

d) Un punto adicional entre los puntos P., fluencia (O.oo21 para acero de 4 200 kg/cm1 

y D, y otros dos puntos entre .los puntos de esfuerzo de flucncia). A partir del diagrA-

D Y M.· madcdcformacionesunitarias se calculan las de­
En la mayoría de los casos, estos puntos 

son suficientes para definir con precisión ade­
cuada el diagrama de interacción. En ocasiones 
se determinan puntos en la zona de flcxoten­
sión. La determinación de estos puntos se trata 
en la sección 6.6. 

El procedimiento con hipótesis simplificado­
ras se ilustra en el ejemplo 6.1, en el que se han 
usado las hipótesis simplificadoras del Regla­
mento ACI 31S.83. Se trata de calcular el 
diagrama de interacción de una sección con 
porcentajes iguales de refuerzo de compresión 
y de tensión, como c.1 usual e .• c:>i·.tmnas. La 
sección tiene también dos barras a medio pe· 
ralte y .en el ejemplo 11: ha consider:do la con­
tribución de estas barras. 

El primer punto que se determina es el que 
corresponde a compresión sin momento (pun­
to P •• de la figura 6.1 ). Debido a que la sección 
es simétrica, el estado de deformaciones corres­
pondiente es uniforme, como se muestra en el 
diagrama del ejemplo. Este caso resulta igual 

formaciones unitarias, E., en todos los lechos 
de refuerzo; después se cal:ulan los esfuerzos 
en el acero, que son iguales al esfuerzo de fluen· 
cia cuando la deformación unitaria es mayor 
que la de fluencia, e iguales a E ,E., cuando es 
menor, y a continuación se calculan las fuerzas 
en los distintos lechos de acero, F,, multipli· 
cando las áreas de acero por los esfuerzos co­
rrespondientes. Por triángulos semejantes se 
calcula la profundidad del eje neutro, e, y a 
partir de ésta, la profundidad del bloque equi­
valente (0.85c en este caso) y la fuerza de com­
presión en el concreto, C,. Para el estado de 
deformaciones supuesto, los dos lechos supe­
riores de acero trabajan a compresión y el lecho. 
inf~OJ", a tensión .. La sumaalgebr¡¡j¡:a de todas __ 
las fuerzas que actúan en la sección, da el valor 
de la fuerza normal, P, que resulta de compre­
sión, y la suma de momentos alrededor del eje 
geométrico es el momento flexionante resis­
tente, M. De esta manera se obtiene el punto 
de falla balanceada 

A e 
UJ 

_,.ent~ 

Par 
nC'Cr'S 

fu~rz; 

en la 
(capí 
no. E 
la prc 
scm~j 

unita: 
lo d~• 
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. A continuación se calcula un punto cercano 
al punto M. de la figura 6.2; o sea, al de mo­
mento sin carga axial. 

Para obtener el punto M. con precisión, sería 
necesario hacer varios tanteos hasta igualar las 
fuerzas de compresión con las de tensión, como 
en la determinación ·de la resistencia a flexión 
(capítulo 5 ): basta con obtener un punto cerca· · 
no. En el caso de este punto (punto !1), se fijó 
la profundidad del eje neutro, y por triángulos 
semejantes se determinaron las deformaciones 
unitarias en todos los lechos de refuerzo. Por 
lo demás, el procedimiento es igual' al del punto 
anterior. Con la profundidad del eje neutro 
supuesta, se obtuvo una carga axial de tensión 
de 16.6 ton, la cual es pequeña comparada con 
la de los dos puntos anteriores. Esto significa 

· que el punto está ligeramente por deb·ajo del 
· eje de abscisas. Aun cuando la carga axial hu­

biera resultado de magnitud considerable, el 
punto hubiese servido para determinar el día· 
grama de interacción, ya que todos los puntos 
calculados. de la manera deacrita eatán sobre 
dicho diagrama. 

El punto 4 se calculó para tener un punto in· 
termedio entre el punto correspondiente a 
compresión pura y el de falla balanceada. El 
estado de deformaciones sup1,1esto es tal que 
en el lecho inferior de acero se tiene una defor­
mación nula. Esto simplifica un poco los cálcu­
lo,, re:· lo general, el diagrama no se aparta 
mucho de una línea recta en la zona consi­
derada, ·y con un solo punto es suficiente para 
definirlo. Sin embargo, si se desea una gran prc- · 
cisión o si se observa que el diagrama dista m u- = 
cho de ser lineal, pueden calculane más puntos 
en esta zona suponiendo diagramas de deforma· 
dones unitarias intermedios entre los dos 
puntos 1 y 2. Si no se necesita una gran pre­
cisión, los puntos de carga axial pura y de 
falla balanceada pueden unirse con una línea 
recta. 

Para definir el diagrama entre los puntos de 
falla balanceada y de flexión pura, en el ejem­
plo se calcularon otros dos puntos suponiendo · 
diagramas de deformaciones unitarias interme­
dias. En esta .zona del diagrama es necesario, 

/7 

. : .: •. - ~, .. t •. :" 

-, 

' .. .:·. :·. 
Cdkulo de nslltellciJJ 117 

por su gran curvatura, calcúlar dos puntos como 
mínimo para definirlo. -

Al finai del ejemplo se muestr~ un diagrama· 
dibujado a escala con los valores obtenidos. 
Con este diagrama, puede conocerse la resis­
tencia de la sección para cualquier combinación 
de P y M. Para fines de ilustración, al final del · 
ejemplo 6.1 se muestra la obtención de la resis­
tencia de la columna cuando la carga actúa con 
una excentricidad de 30 cm. 

La carga obtenida de esta manera es la resis· 
tencia nominal de la columna usada en el ejem· 
plo P,.. Para obtener la carga de diseño, sería 
necesario multiplicar la carga anterior por el 
factor de reducción,· .p, que, según el Regla· 
mento ACI 318-8!1, para el caso de flexocom­
presión vale O. 70 para columnas de estribos y 
0.75 para columnas con refuerzo helicoidal~ 
El Reglamento citado permite incrementar el 
valor de· .p ·, hasta el valor que corresponde a . 
flexión pura, cuando la carga axial es pequeña. 

El procedimiento descrito anteriormente 
puede aplicarse a secciones de otras formas. y · 
con diferentes hipótesis simplificadoras. Tam· 
bién puede aplicarse definiendo las caracterís· 
ticas geométricas y mecánicas de la sección . 
por medio de literales, lo cual tiene la ventaja 
de que se obtienen diagramas adimensionales 
que sirven para cualquier sección de esas carac· 
terísticas. Esto se ha hecho tanto con las hipó­
tesis del Reglamento ACI !118-83 como con las 
NTC 77 del Reglamc;nto dcl D. ·F ;, paia Óbtc­
ner diagramas de interacción de uso general. 
En el Apéndice e se presentan algunos de los 

-i:alculados .. por Roberto Meli y Mario Rodri· 
guez (6.2], aplicando las hipótesis del D.F., 
para secciones rectangulares y circulares. F.atos 
diagramas cubren la mayoría de las secciones 
que se encuentran normalmente y simplifican 
de manera notable el cálculo de resistencias a 
flexocompresi6n y flexotensión. Sólo es nece­
sario calcular el diagrama de una sección dada 
cuando dicha sección difiere mucho de las que 
aparecen en los diagramas adiinensionales día· 
ponibles y la precisión que se obtiene interpo­
lando no es suficiente. Las NTG-77 contienen 
diagramas parecidos. 

'.· 

.. · 
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En la referencia 6:T se prop~ci~an -dia-___ ... _fu~a'o Üimétrlcó>FJ··ejemplo se ha resuelto 

gramas de interacción adimensionales basados mediante las hipótesis simplifi~oras del Re-
en las hipótesis del Reglamento ACI !118-77, glamento ACI !113-8!1. En el pnmer tanteo, la 
que son semejantes a las d~l Reglamento ACI excentricidad que c~rr~onde a los valores 
!11&-8!1. · · · obtenidos de las acaones mtemasPy M es de 

La obtención de diagramas de interacción !1.6 cm, la cual difiere de la excentricidad de 
&dimensionales como loa de lu referencias 6.1 la cup, que es de 40 cm, como ae indica en 
y 6:2 se hace normalmente con la ayuda de los datos del problema. Para aumentar la ex• __ 
computadoras electrónicas. Esto permite calcu· centricidad, en el segundo tanteo se disminuyó 
lar fácilmente un gran número de puntos de la profundidad del eje neutro, con lo que la 
cada diagrama, por lo que éstos quedan perfec- excentricidad resultante coincidió con la ex· 
tamente definidos. centricidad dada como dato. La carga que pue­

6.!.2 Obtmcibn de 14 residnacitl. por 
ttJnteos utilizando hipótesis 
simplificadoras 

El procedimiento deacrito en la sección an·. 
terior, que consiste en obtener la rel,istencia a 
partir del diagrama de interacción, es apropiado 

, cuando se va a determinar la reaiatencia de una 
. secdón para distintas combinacionea'de Py M, 

o para distintas excentricidades de la carga 
aplicada. Cuando se trata de calcular la resis· 
tencia para una sola combinación de P y M, re· 
sulta más conveniente el procedimiento de 
tanteos descrito en esta sección. 

Este procedimiento consiste en calcular los 
valorea de P y de M para una configuración su· 
puesta de deformaciones unitarias, de la misma 
manera que en el ejemplo 6.1. Se determina 
después la excentricidad, e= M/P, y se compara 
con la excentricidad de la carga externa. Si 
coinciden las dos excentricidades el problema 
está resuelto, y si no coinciden se hacen otros 
tanteos cambiando la configuración de defor· 
maciones unitarias huta lograr la coinciden· 
cia. Se ve que ·el procedimiento es báskan~c:ote 
el mismo que el usado en el capítulo !1 para 
calcular la resiatcncia en flexión. La diferer.da 
estriba en que para flexión se procede a tantear 
hasta que C sea igual a T (lo cual equivale a 
la condición P = O y e = oo ), mientras que 
para flexocompresión se tantea hasta que M/P 
sea igual a la excentricidad buscada. 

En el ejemplo 6.2 se ilustra este procedimien· 
to aplicado a una sección rectangular con re· 

de reaistir la sección, por conaiguiente, es el 
valor de P • obtenido en el llegUndo tanteo, o 
sea 104.4 ton. La carga de diaet\o se obtendría 
multiplicando este valor de P • por el factor de 
reduccción .p que, para este caso, vale O. 70. 

6.3.S Procedimiento general 

· En las secciones anteriores ac ha indicado la 
manera de: obtener las acciones in temas má­
ximas en una sección, utilizando hipótesis 
simplificadoras referentes ala deformación uni­
taria máxima útil del concreto y al diagrama de 
esfuerzos de compresión. Ea posible emplear 
también el procedimiento general descrito en 
la scc:ci6n !1.6 para el cuo de flexión, el cual 
es aplicable para cualquier diagrama esfuer­
zo-deformación tanto del concreto como del 
acero. 

En la figura 6.4 se ilustra la obtención de los 
valores de Pn y M" para una sección determi· 
nada suponiendo el estado de deformaciones 
unitarias indicado en la figura 6.4b. Las curvas 
esfuerzo-deformación del concreto y del acero 
son lu de la figura !1.14 (capítulo 5 ). Aplican· 
do e; procedimiento para distintas configura­
ciones de deformaciones unitarias, se obtuvo 
el dhgrarna de interacción de la figura 6.!1 . 

.,.. _ Debe observarse que, para obtener loa valores 
correspondientes alas resistcl'lfias, es necesario 
hacer tanteos variando la deformación máxima 
en el concreto, pero manteniendo la excentri· 
cidad constante, hasta obtener un valor má· 
ximo de M", tal como se hizo en la sección !1.6 

. en el caso de: flexión simple. De ahí que en la 

/? 
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EJEMPLO 6.2 Obtención de 111 ta16tenclll tk """ ucd6n pO, tlllrt-

DATOS 

~ 

fn 
• A,. e ~ 

··- - -~ 

~ 

40-

.. 

/'e •!50 kg/cm2 __ 

/ 7 ""4 200 kgJcm2 

e •40cm 
110 "" 

An 

. . A11 = 2 ban'lll del No. 6 '" 5.8 cm2 

A,2 "' S ban'lll del No. 8 .. 15 cm2 

• • • 6 

~~ 311 1 .. 

Jer. TANTEO(c =25 CM) 

'· 

a•(l.O.S 1{ó0 )c•(t.o.s- 13!~)25•0.8c•20cm(figura5.6) 
Por triángulos semejantes: 

tu = 0.003 X 20 =O 0024 > . 
25 . ' Ey 

• 0.003 X 20 • O 0024 >= _ 
c,2 25 • &y 

Esfuerzos en el acero: 

Fuenas en el acero: 

' .. 

F, =A11f, 1 = 5.8 X 4 200= 24 400 kg'" 24.4 ton 
F2 = A, 2f, 2 = 15 X 4 200= 63 000 kg = 63.0 ton 

/f' 

- -
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EJEMPLO 6.2 ·(Contliruclón) 

Fuena en el concreto: 
., 

e, = 0.85 X S50 X 20 X SO= 178 000 kg=l78 ton ............ . 
P • C, +Fa -F2 = 178.0 + 24.4 -6li.O •1!19.4 ton 

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

Cüc:ulo del momento: 

Fuw.ra (Ion) 

c. = 178.0 
Fa• 24.4 
F2 • 63.0 

BNZo(..,.) 

u 
20 
20 

_M 4418 e--¡;-= 1s9•4 =lll.6an*40an 

2o. T.A.NTEO(c=20CM) 

• 
110 

• • 

. a =O.Sc = 0.8 X 20 = 16 an (figura 5.6) 

Por triángulos aemejantea: 

&11 = o.oo~; 15 = o.00225 > E' 

&,. = o.oo~: 25 = 0.00!75 > e, ... -

Esfuerzos en el acero: 

fsa =In = /, = 4 200 kgfcm2 

2 670 
488 

1260 

., 

·: 1 

fig 
taJ.­
de . 
di! 
en 

6.~ 

6.4 

má 
de 
ell< 
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EJEMPLO 6.2 (ContlnU11cl6n) -· 
·-~ - . -. ··; ' . ·-- .(.:: 

Fuerzas en el acero: 
~- --- -· .. 

F 1 • A11f, 1 • !1.8 X 4 200 • 24 400 kg • 24.4 ton 
F2 =A, 2f, 2 = 15 X 4 200= 63 000 kg= 63.0 ton · 

Fuerza en· el concreto: 

e, = 0.85 X 350 X 16 X SO= 143 000 kg= 143 ton ... e""· 

P. =e, + F1 - F2 = 143.0 + 24.4- 6!1.0= 104.4 ton 

. '. 

Cálculo del momento: 

Fuerza (ton) Brazo (cm) Mommlo (ton-cm) 

e, = 148.0 
F, • 24.4 
F2 = 68.0 

M. 4178 . 
e=-= --=40cm 

P. 104.4 

17 
20 
20 

2 480 
488 

1260 

M,. •4178 ton-cm 

Este valor coincide con la excentricidad de !á carga. Por lo tanto: 

figura 6.5 los diagramas de deformaciones uni· 
tariaa correspondiente• a los distintos puntos 
del diagrama de interacción mostrados, tienen 
diferentes valores de deformación máxima 
en compresión. 

6.4 Elementos eon dos planos de 
simetría sujetos a carga axial y 
flexión en un plano cualquiera 

6.4.1 Solución por tanteos 

El problema consiste en encontrar el valor 
máximo de la carga axial P que actúa fuera 
de los planos de simetría, a distancias e. y e1 de 
ellos. Esta condición es estáticamente equiva· 

1 P.= 104.4 ton 

lente a considerar el elemento sujeto aunacar· 
·g.> a-;icl P y a dos momentos flexionantes, 
M. • Pe• y M1 • Pe1 . 

Para. un elemento de geometría y excentrici· 
dades dadas, aplicando las hipótesis simplificrr 

= -doras o el· procedimiento W..ico a partir de 
características esfuerzo-deformación, por tan· 
te os sucesivos se puede· obtener el valor máxi­
mo de la cargaP que actúa a las excentricidades 
dadas. En la figura 6.6 se presenta un cálculo 
típico para una posición supuesta del eje neu­
tro que, junto con el valor de E'" = 0.005, fija 
la distribu~ión de deformaciones unitarias, 
las que tienen valores constantes en secciones 
paralelas al eje neutro supuesto. En este ejem· 
plo la zona sujeta a compresión tiene forma 
trapecial Se calculan las fuerzas, loa brazos 

r. 
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Flpn 6.4 Evaluación de acclonninierlora. 

y los momentos referidos a los ejes x y y. Se 
obtienen entonces valores de P, Mx y M7 para 
la posición supuesta del eje neutro. Si los valo­
res de ex = M./P y e7 = M1 /P coinciden con 
los dados, el problema está resuelto;si no, debe 
cambiarse la posición del eje neutro y repetirse 
el proceso hasta que se obtengan excentricida· 
des que coincidan con las dadas. El cambio en 
la posición del eje neutro consistirá en general 
en una tr¡lSiación y una rotación. 

El proceso descrito predice satisfactoriamen­
te la resistencia, pero es muy laborioso. La 
convergencia es lenta debido a que los valores 
de las excentricidades son muy sensibles a pe­
queñas variaciones en la posición del eje neutro. 
Sin embargo, para algunos casos particulares, 
se han desarrollado diagramas de interacción, 
mediante programas para computadora elec· 
trónica [6.2J. En la referencia 6.4 se presentan 
diagramas para resolver casos de columnas rec· 
!angulares y de columnas en forma de cruz. 
En la siguiente sección se presenta un procedi· 
miento aproximado. 

·r 

6.4. 2 F órmuliJ de Bresln 

Bresler [ 6.3] ha desarrollado una expresión 
sumamente simple para calcular los valores má· 
ximos de la carga de compresión que actúa a 
excentricidades e. y e7 en secciones rectangu· 
lares con refuerzo simétrico. La expresión que 
propone es 

_!. 
P. 

(6.1) 

donde 

Pn = carga normal máxima que actú ~ a ~¡;. · 
centricidades t'.r· y ty; 

P • • carga nonnal·míxima a una cxccnt•t­
cidad_.e. contenida enJ!n plano de_ 
simetría (e y • O); 

P1 "' carga normal máxima a una excentri· 
cidad e1 contenida en un plano de 
simetría normal al anterior (e., • O~ y 

P0 "" carga axial máxima que puede resis· 
tir el elemento (e. = e7 = 0). 

i 
i 

• 

~ 
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Figura 6.~ Diagrama de interuclón pora e\ elemento de la figura 6.4 • 

O.IOtmaCIOtln unlllf .. l 

lmJ.ihiiMI) 

.... .... .... 
P • 70.2ton 

M 11 • 4.42 ton- m 
M,• 40.7ton-rn 

+ 20.00 -t 10 • 22.11 + 2 o 
+28.00 o •2&.;;4 o 1 7.18 
+13.81 o +2.0:ó o 
+81.13 +1 "17.10 +l.Ot tl1.00 
• e.er :.,o-. zTI -o.n ---

- 20.00 + 10 -.22.6 - 2.0 
- 20.00 o -42.5 o 
-20.00 - 10 42.1 1 2.0 

d. d, 

Fue••• 8fal08 

Uonl tc:ml 

• 11 - 4.42170.2 .. o.oel m 
•r • 40.7170.2 • 0.18 m 

Figura 6.6 Cálculo típico para una potición cualquiera del eje neutro; 
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problema a una combinación de soluciones -sición del eje- neutro escogida, la carga axial 
más simples: dos de flexocompresión en un máxima se encuentra a e,. = 6.3 cm y e7 =58 
plano de simetría y una de compresión axial. cm, y vale 70.2 ton. 'Como ilustración de la 

Para elementos simétricos,: con· lUla carga., : - a¡)roximación que da la fórmula de Bresler, se 
normal que actúe en un punto_ cualc¡u!~ del encontraron los valores de P"' = 295 ton, P1 = 
plano de la sección del elemento, ellugaigco:-- · 78.5 ton y Po- =514 ton,· usando loa diagnunas _____ _ 
métrico de los valores máximos de carga axial ' d~ int~racción del Apéndice e, utilizando r; -
que el elemento es capaz-de resistir es una su· .: :igual a 23ÍÍ- k:8Jém2 yJy = 4000 kg/cm2 • Se 
perficie de interacción (figura 6:7) cuyas trazas ---- encontró así P,. = 70.5 ton, valor que coincide 
con los planos " y y serán los diagramu de con el calculado con el procedimiento general. -
interacción para flexión en una dirección que· - · ----- ···--------- ----·--·---
se han mostrado anteriormente. 

La expresión propuesta por Bresler represen· 
ta una familia de planos que aproximan los 
puntos de la superficie de interacción. Esta ex· 
presión es válida para valores de Pn mayores 
que 0.1 P0 , aproximadamente. La ecuación 6.1 
verifica los resultados de los ensayes disponj. 
bies dentro de un veinte por ciento de aproxi· 
mación. 

,. 

6.5 
!• •' 

Elementos ain planos de limetría _: 
sujetoa a carga axial y flexión en un 

_ plaJl_o cualquiera 

En este caso son ap!kables tanto el procedí· 
miento básico como 1~ hipótesis simplificado­
ras. Aunque es muy complicado resolver este 

_ tipo de problemas en. una forma general, es 
. -- - - ----- -

•• ,. 

• • 

--~---+-----r--... 

• • 

Fipra 6. 7 Superficie de interacd6n. 
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posible tratar casos particulares, definidos en 
geometría y refuerzo, para uno o varios planos 
de flexión. Un caso interesan te es el de colum· 
nas en forma de L, las cuales 1e emplean con 
alguna frecuencia· en las esquinas de edificios. 
Estas columnas vienen resueltas en la referen· 
cía 6.4. . , 

6. 6 Flexotenaión 

Si bien no q frecuente encontrar elementos 
sujetos a ·flexotensión, existen algunas estruc­
turas, por ejemplo algunos depósitos, cuyos 
elementos están sometidos a este tipo de acción._ 
La información experimental sobre flexoten· 
sión es muy escasa, por lo que no existe nin· 
guna teoría ya comprobada para calcular la 
resistencia. Sin embargo, es posible obtener 
diagramas de interacción en la zona de flexo­
tensión usando los procedimiento expuestos 
anteriormente para flexocompresión, con cier· 
tos efectos particulares que se describen con 
detalle a continuación. 

Si se admiten las nipótesis simplificadoras 
usuales, y _se considera una curva esfuerzo-de· 
formación elastoplástica para el acero,se puede 
hacer la siguiente descripción cualitativa de la 
variación de las condiciones de deformación 
de un elemento sujeto a una carga de tensión 
con excentricidad constante, cuando la carga 
varía desde cero hasta llegar a un valor máximo. 
Laa etapas de deformación se muestran en la 
figura 6.8. 

Para valores pequeños de la excentricidad= 
(figura 6.8a), las deformaciones a lo largo de 
la sección son todas de tensión, Una vez que 
el concreto se agrieta a deformaciones del 
orden de 0.0001, la tensión externa es resistí· 
da únicamente por el acero de refuerzo. Este 
estado se representa por la distribución de de· 
formaciones 1 de la figura 6.8a. Al aumentar 
la carga, mantenieñdo la excentricidad cons· 
tan te, las tensiones en los dos lechos de acero 
au"!entan proporcionalmente, hasta que el 
acero del lado de la carga alcanza su deforma· 
ción de fluencia (distribución 2). Puesto que 

la e~centricidad es fija, al no aumentar la ten· 
sión en el acero que fluye, la tensión en el ace­
ro del otro lecho permanece constante. Es 
decir, I11Hnea que repreoenta la dhtribución de 
deformaciones gira en tomo al punto A, loca· 
!izado en el acero menos deformado. Esta eta· 
pa.; c~ntinúa hasta que la deformación en la 
mira superior es nula (distribución 3). Entre 
los estados 2 y 3 la·carga externa no aumenta. 
Más allá del estado 3_se producen esfuerzos de 
compresión en la cara opuesta a la carga y se 
incrementa el esfuerzo en el acero de dicha 
cára. El incremento en tensión en es~e acero 
debe ser mayor que la compresión resultante 
eri el concreto para que la tensión total aumen· 
t~. El valor máximo de la carga se producirá 
cuando la deformación en el concreto alcance 
su valor máximo, E e u. Esta condición se repre· 
senta por la distribución 4 de la figura 6,8G. 
El incremento de carga entre los estados 3 y 4 
generalmente es pequeño. 

La figura 6.8b muestra las distintas distri­
buciones de deformaciones resultantes al in· 
crementar el valor de la carga, para cargas de 
tensión con excentricidades relativamente 
grandes. Para una carga pequeña ( distribu­
ción 1) se presentan deformaciones de tensión 
en el lado de la carga, y de compresión en el 
lado opuesto. Al aumentar la carga, mante· 
niendo la excentricidad constante, las fuerzas 
de compresión y de tensión res u! tan tes deben 
aumentar proporcionalmente. La diferencia 
entre estas dos fuerzas es pequeña, ya que se 
trata de excentricidades grandes. Durante este 

_ proceso el eje neutro tiende a movene hacia la 
cara en coinpresrón. Se llega así a la distribu· 
ción de deformaciones 2, en que el acero del 
lado de tensión alcanza su esfuerzo de fluencia. 
Al aumentar la deformación, puesto que la 
tensión de dicho acr.ro ptrmanece constante, 
el incremento en la tensión total se debe a una 
disminución en la compresión total de la scc·. 
ción. Para que el incremento del momento sea 
proporcional al de la tensión, es necesario que 
la distribución de deformaciones cambie, cnmn 
·se muestra en el estado S de la figura 6.8b, 
Este proceso prosigue hasta el punto en que se 
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alcanza la ddormación máxima útil en com­
presión del concreto (distribución 4). 

En la figura 6.8c se presenta un diagrama 
típico de interacción para la zona de flexo ten­
sión. Se indican en él los puntos corr~spon-

' -- . -- ..... ,---- -..,-~-~.,..,.,..,.,..'T"M",..,. 

. , 1 . L•ll. )q 

dientes a las distintas distribuciones de defnr­
macionea que se han mencionado arrib:~. 

Si el acero del lado opuesto a la carga está 
muy cerca de la superficie (lo que ocurre para 
relaciones pequeñas de recubrimiento a peral-
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te), prácticamente no hay diferencia entre los_ 
valores de P que se obtienen de los estadoi 2, 
3 y 4. Por el contrario si la· relación recubri-. 
miento-peralte es grande, puede haber dife­
rencias del orden del diez por ciento entre las 
tensiones correspondientes a los estados 2 y 4. 

· La descripción anterior e1 simplista, pero 
de ella se concluye que las hipótesis umplifica­
doras son aplicables hasta un estado de tensión 
pura. En este caso, la tensión máxima que le 
pue~ desarrollar es la que resiste el acero, 
P = A,fy, ya que d concreto no .resiSte _las de-
formaciones correspondientes. _ 

De acuerdo con la descripción anterior, la 
resistencia en flexotensión se alcanza cuando 
el concreto se aplasta en compresión en un la­
do, al mismo tiempo que las deformaciones en 
tensión en el lado opuesto son considerables. 
La posibilidad de una fractura del acero a una 
carga menor e1 pequeña, ya que la deformación 
de fractura del acero es del orden de. SO a 1 00 
veces la deformacibn mál<ima de compresión 
del concreto, para aceros torcidos en frío y 
aceros laminados ordinarios, respectivamente. 

En estos cálculos se desprecia generalmente 
el endurecimiento debido a la deformación del . 
acero de refuerzo. De tomane en cuenta, cam­
biarían ligeramente los valores correspondien­
tes de P y M, pero al despreciarlos se obtienen 
resultados del lado de la seguridad. 

f. .. 280 k¡¡/cm' 
fy •4000 kg/crn2 

A;=10cm' 
A,a10cm1 

'. 
.... .:;¡; ~: J:~¡;•!i\f!. : 

::e :?-"; ... ::::...; E:~l..,, . <?.· 
~:o; .• ? . 

-~l...:::. 
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En resumen, aplicando rigurosamente las hi-
,. pótesis simplificadoras se puede trazar fácilmen­

te el dlagrama de interacción, haciendo variar 
el valor de'ta carga normal desde un máximo en 
compresión hasta un máximo en tensión. A· 
modo de:ejemplo se. ha.hecho esto para una· 
seccibn con igual área de acero en dos caras · 
opuestas, utilizando las hipótesis ACI. El dia." 
grama de interacción correspondiente se muei­
tra en la fig. 6.9, donde se consignan también 
los datos de la sección. El diagrama se trazó, ob­
teniendo parejas de valores (M, P) para distintas · 
distribuciones de deformaciones unitarias. 

=-

Las líneas que representan estos estados de 
deformación giran todas ¡¡lrededor del punto 
sobre la fil!ra superior en la cara de compresión 
que corresponde a una deformación máxima 
de compresión del concreto, Ecv • 0.003. Se 
puede observar que el 'diagrama de interacción 
en la zona de flexotensión sigue lógica y conti­
nuamente el trazo para flexocompresión, hasta 
llegar a un valor igual a A1/y para el caso de 
tenaión pura. 

El diagrama de la figura 6. 9 representa en." 
tonces el lugar geométrico de los valores mbi- · 
mos de carga normal que puede ser aplicada a 
una sección simétrica cuando la excentricidad 
de la carga respecto al centroide geométrico 
de la seccibn varía desde cero (punto 1),-hasta 
infinito (punto 3) para una carga de compre-

P lton) tomptll16n 

200 
fentl6n Comprn16" 

0.003 150 
1-T~""'"'-=:¡;¡...;z¡ 

100 
2 

20 
':f hon -ml 

6 
100 . p ton) t.ns\6n 

FiSura 6.9 Diagrama de interaccibn para una acccibn oim~trica (Hipbteola ACI). 
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aión, y desde infinito nuevamente hasta una Los diagramas de interacción del Apéndié:c-
excentricidad nula (punto 5 ), para una carga C se obtuvieron siguiendo un procedimiento 
de tcnsióiL semejante al descrito anteriormente •. 
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Ejercicios 

6.1 

6.2 

40 

Utilizando el diagrama de interacción delejem· 
plo 6.1, calcular la carga que puede reailtir la 
aecd6n mostrada para escmtricida.dea de 60 cm 
y de & cm. Calcular también el momento que 
puede reoiotir la oecd6n bo,jo una carga ulal de 
250 ton. 
Detenninar por el procedimiento de tanteoa y 
uaando hip6teaio aimp6ficadoru, la n:JiateDCia 
de la aiguiente aección para una excentricidad 
de 20 cm hacia la cara con doa barru. 

• • 6 

/e • 250 k1/cm• 

30 /y = 4200 k¡/cm• 

6 
A, = 6barraade1No.6 •••• 

26 

:;,5 Determinar el momento que puede resistir la li· 
guicnte aeccibn por el procedimiento de ta~tc01, 
uaando laa hip6teaia ACI o DF. Verificar d Jo: 

ou 1 tado obtenido con lao ¡ráficaa del Apéndice C. 

Pl•no dt 
-flexlbn 

• • + • • 5 

j,;· 20 
60 -- :__ 

1 20 A, = 10 barru del No. 8 

• • • • • 5 Pn = 300 ton 

• ¡; 
!·Jf ¡: 

¡ .. _;. 

6.4 Calcular la carp axial que puede n:Jiatir la ol­
guiente aecci6n, uaando tao gráflcu del Apéndice 
C con laa hlpótealo ACI, al eotá aometlda a un 
momento de 20 toJHD. 

¡' • = 500 k¡/cm• 

/y • 5 500 lt¡/cm• 

A 1 = 8barrude1No.8 

6.5 Calcular 1 .. momentoo de dioefto de la oigulente 
aecci6n en cada uno delot doo planoa princlpalea 
de Oex16n cuando eat4 aometlda a una car¡a axial 
última, Pn m 500 ton. 

r-,....,----, 
..:· ... 

..._- • 
• 
• 
• 
• 

• • 
• 
• 

110 

• • • 
40 

/'e = 250 k¡/cm• 

60 /y = 4 200 kg/cm 2 

A1 g 16barrude1No.6 
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6.6 Calc_ular la realltencla ·de dlac6o de ialiplente 

aección. 
1 38 ¡ 

1 
1 
1 

1 

• t • 
1 

• 1 • 
-1--+---

• 1 • 
1 

• + • 
i 
1 

80 

!'e ~ SOO kg/cm2 

¡1 = 4 200 kg/an 2 

A, = 10 barTU del No. 10 

1 
1 

JrJor.lclo• lit 

6. 7 Obtener un diagrama de lnteraed6n en flex0o ·­
compreal6n de la oi¡ulente ICCci6n, wando hlp6-
t.W almpllflcadoru. 

1 r-.-.-+-1 -.-• ..,A,. •4banu del No.10 

=-

1 

• 
1 
1 
1 
1 

• A12 =2banude1No.10 

••• 1 ••.• 
1 

110 

!'e "' S50 kg/cm
2 

/y a 4 200 k¡/cm2 

A u a 6 banu del No. 1 O 
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CAPITULO 13 
Efectos de. esbeltez 

13.1 Introducción. 1 19.2 Comportamiento y 
· varlableo prlncipaleo. 1 lS.ll Método• de dlmen· 
aloaamionto •. / 18.4 ~culo de 101 efect01 de 
eobeltez. / 13.& Ejemploo, 

13.1 Introducción 

Se entiende por efecto de esbeltez la rcduc· 
ción de resistencia de un elemento sujeto a com· 
presión axial o a flexo-compresión, debida 
a que la longitud del elemento es grande en 
comparación con las dimensiones de su sección 
transversal. Para ilustrar este efecto, considé­
rese una columna articulada en sus extremos, 
sujeta a carga axial y mamen to flexionante ( fi. 
gura 13.1a). Esta columna es equivalente al 
siotema mostrado en la figura 1!1.1b, y tiene 
el diagrama de momentos fléxionantes de la 
figura 13.1c. Al aplicar la carga P al sistema de 
la figura 13.1 b, éste se deforma, como se mues· 

p 

1+1 

1 
p p 

p 

1 
1 

tra en la:figura 13.1 d, y, como consecuencia 
de esta deformación, aumenta la distancia de 
la l{nea de acción de lu cargas P al eje de la 
columna, lo cual equivale a que crezca la cxcen· 
tricidad 'de-Ja carga en una cantidad y. Por lo 
tanto, el momento flexionan te real en una sec· 
ción cualquiera de la columna es: -

M=Pe+Py=P(e+y) 

·El momento es máximo, para este ejemplo, a 
la mitad de la altura, donde akánza el valor: 

Como consecuencia de los momentos adi· 
cionales P)l, la reoistencia del elemento se redu· 
ce respecto a la resistencia que tendría sloólo 
se aplicase el momento Pe. Esta reducción de 
resistencia se conoce como efecto de esbeltez. 
Este se presenta'cualquiera que sea la longitud 
del elemento, pero es importante únicamente 
en elementos cuya relación longitud-peralte es 
grande, o sea, en elementos esbeltos. S,',lo en 
estos elementos la magnitud de los momentos 
adicionales, P)l, es significativa en relación con 
los momentos Pe. 
_ · La reducción de resistencia por esbeltez· 
puede deberse también a desplazamiento late­
ral relativo entre los dos extremos de la colum­
na, (-uir..:-~ sUcede en marcos no contravent~ados 
sujetos a carga lateral o que presentan asime· 
tría en ca-ga o en geometría. En la figura 13.2a 
se muestra un marco de este tipo. La columna 
A-B de este marco tiene el diagrá'made momen· 

- ..!• 
1 1 
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Flaun 13.1 Momcntoa adicionalca en una columna por efecto de cabehcz. 
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Figuh 13.2 Momcntoa adidonalea en una columna por efecto del deapluamiento 
lateral relativo (vip ele rigidez Infinita). 

13.2 corresponde a un ejemplo hipotético 

-----13.2b.-~;·:~~~;~~~~~::,:::~~~~:!~~;-~~;~~~~~~~~j~~!,~~~~~ orden los que no consideran las deformaciones o sea, que columna en 
de la columna.) Por efecto del desplazamiento dos extremos. Cuando la rigidez de la viga 
lateral ralativo entre los extremos de la colum· finita, los momentos adicionales son dif'er'''"• 
na (figura 13.2c) se presentan en la columna en los dos extremos de la columna, como 
A -B los momentos de segundo orden mostrados muestra en la figura !S.S. Loa momentos 
en la figura 13.2d. (Se entiende por momentos cionales se pueden calcular aplicando la 
de segundo orden, loa momentoa adicionalea P en el punto de inflexión de la colurnn. .. 
debidos a las deformaciones de la columna.) multiplicando dicha carga por el de1tpl:azamio111 
El diagrama de momentos lDtales es el de la to de los extremos res¡iecto al punto de 
figura 13.2e. El caso repreaentado en la figura xi6n. La reducci6n de resistencia por esliCIIICI 

_( ¡" 

Flpra 13.5 Momento• adicionale• m una columna por efecto del deapluamiento 
. lateral relativo (vip ele rigidez finita). 
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n mayor cuando .los extremos de la columna 
pucden sufrir desplazamiento lateral relativo, 
'!'le cuando están restringidos contra el men· 
cionado desplazamiento. 

En la figura 13.4b se ha. trazado con línea 
· lima el diagrama de interacción de una coluni· 
u corta en la que los efectos de esbeltez son 
ilapreciables. Si en esta columna se aumenta 

-;: la carga progresivamente, manteniendo cons· 
' tante la excentricidad, las combinaciones de P. 
y M .quedan representadas por la recta 0-1. La 
intersección de la recta 0-1 con el diagrama de 
inreracción representa la- reaistencia de la co· 
klmna corta. Si en una columna esbelta, como 
la de la figura 1S.4a,la carga aumenta progre· 
sivarnen te en la misma forma, las combinacio­
Dct de P y M quedan representadas por la curva 
0·2. La difereñcia en las abscisas de los puntos 
de las dos líneas correspondientes a un nivel 
dado de carga, se debe preciaamente a los mo· 
mentos adicionalea Py. La resistencia de la 
columna esbelta está representada por la inter· 
o«ción de la línea· 0-2 con el diagrama de in· 
teracción. Com·o ·puede verse en la figura, es 
menor que la resistencia de la columna corta. 

En la figura 13.4b se ha indicado también,, 
con línea de punto y raya, la historia de carga 
d• una columna sumamente esbelta que falla 
por inestabilidad. La característica de este tipo 
de falla, es que Ía carga aplicada alcanza su valor 
máximo antes de que la línea que representa 
la historia de carga corte al diagrama de interac-
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ción. La- falla, en este caso, ocurre por pandeo 
súbito del elemento, mientras que en el caso 
anterior, la falla ocurre por aplastamiento del 
concreto, en forma similar a la falla de una 
columna corta. Debido a que los elementos de 
concreto reforzado son de sección transversal 
relativamente gránde, es raro <iUe fallen por 
inestabilidad. De ordinario, se presenta única­
mente una reducción de resistencia por efecto 
de esbeltez. En este capítulo se describen mé· 
todos para calcular esta reducción de resis­
tencia. 

13.2 Comportamiento y variables 
principales 

El comportamiento de una columna que for· 
m a parte de una estructura de concreto reforza· 
do es complejo, debido a que las estructuras 
generalmente son monolíticas y a que las co· 
lumnas están restringidas por olros elementos 
estructurales que influyen en su comporta· 
miento. Se han realizado ensayes de columnas 

- esbeltas que forman parte de marcos de con- -
creto. Sin embargo, la interpretación de su 
comportamiento requiere un estudio pre\'io 
del comportamiento de estructuras hiperestá·­
tícas y cae fuera del alcance de este texto. Sólo 
se describirá aquí la influencia de algunas va· 
riables sobre la resistencia,;<! cobmnas esbeltas 
que forman parte de estru..:turas. 

p 1.-RHirtencl• coJumne e~on• 
.= 2!..-RHIItencl• C!)~umn• nt.•· ·. 

3.-lnnt.tlllld~ 

1 

lol lb) 

t:'igura 13.4 Comparación del comportamiento de una 
colurrina corta, de una columna eabelta y de una co­
lumna que falla por ineatabilidad. 
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flpra 13~ Efecto de la rigidn flexiunante de lu 
vigat que rcttrlnscn a una columnL 

a) Rigidez u flexión de las 11igas que 
restn'gl'n ala columna 

- - .· ~ -. ,. . ,,:~- . 

~:::~~~'~J~;;:~tringici&' por viPs Oexiblft 
(figura 1.9.5a) y otra restringida por viga. ri· 
gidas (figura 1.9.5b ). 

b) Rigidez a flexión de ltJ columna 

La rigidez a flexiéin de la propia colum111 : 
tiene influencia sobre la reducción de resiste. 
cia por esbeltez, ya que mientras más rígida sn 
la columna, son menort"s sus deflexiones y, par 
lo tanto, el valor de los momentos adicionalca 
Py. La rigidez a flexión de la columna depcnck 
principalmente del tamaño de la sección t~ 
versal, del módulo de elasticidad del concreto, : 
del porcentaje de refuerzo longitudinal y de la 
longitud de la columna. El efecto combinado 
del tamafto de·Ja sección tranl\·enal y de la loo· 
gitud, suele tomarse en cuenta en los métod01 ' 
de dimensionamiento mediante el· parámello · 

Mientras mayor sea esta rigidc-¿ a flexión, es llamado esbeltez de la columna, que se defint 
mayor el grado de empotramiento o restricción . como la relación entre la longitud y el radio 
de la columna en su& extremos y, por tanto, de giro de la sección transversal. A veces, la n-
son menores las deflcxioncs de la columna y beltez se define también en función de la rd•· 
lnrt momentos aclirinnaiC'~ P)'. Eslc· rrrcln pur· ci•'m cmtrc la lungitud y' _In dimcnAitln menor 

------de-verse-en-la-figura-13.!í,-•,n-la.cu.al.,se.•Co1mp,a~--dc.la .. co•luJmnla .. ____ ~--------, 
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Fi¡ura 13,6 Ef~cto de ~•bcltez ~n columnaa con doble curvatu:-a, 
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ci Rélación de cxcentn'cidades en los 
dos extremos de la columna y tipo 
dr curvatura · 

La relación de excentricidades, o sea, la rcla·_ 
rión entre los momentos en los dos extremos 
de la columna, influye en la magnitud de 
la. de flexiones y, por lo tanto, en los momcn·· 
tos adicionales por esbeltez. Considérese, por 
rjemplo, el caso mostrado en la figura 1!1.6a, 
en el que los momentos de apoyo sobre barra 
son del mismo signo, y el diagrama de momcn· 
tos flcxionantes de primer orden es el indicado 
en la figura l!l.6b. La columna d.efonnada tic· 
ne la forma mostrada en la figura l!l.6c, y el 
diagrama final de momentos, que se obtiene 
sumando el diagrama de la figura 1S.6b con 
los momentos adicionales Py, es el mostrado 
en la figura l!l.6d. 'Puede verse que, en este 
caso, el momento máximo de primer orden y. 
el momento.máximo adicional, Py mio<, ocurren 
en secciones diferentes de la columna. Por con· 
siguiente, el momento máximo total no es la 

. CDmp~rltl,;;~ll~;·; IG~bl;~ prl~;/;..1.;- 347. ~ :>' . 
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·--~ .. . . . : ' ·~ ' ·, . . . . . ' ... 
l!l.6e y 1!1.6/. Cuando hay reducción de re· . . . 
sistencia," ésta es rclativame;ltc pequeña, ya que· · · 
el momento máximo no· difiere muchc- del · 

. momento áplicado en el extremo. 
Considérese ahora el caso en que los momcn· '/ 

tos Je apoyo sobre barra son iguales y de signo . 
conuario (figura l!l.7a). Aquí, el momento 
flexionante de primer orden es constante a lo 
largo de la columna (figura l!l.7b), y la co·. 
lumna se deforma con curvatura simple (figura·. ; 
13. 7c). El momento máximo es igual a !asuma .. 
del momento constante y el momento adicio· . 
nal máximo Py ;,.la<, que ocurre a la mitad de 
la altura (figura l!l.7d). En estas columnas 
siempre hay reducción de resistencia por 
esbeltez, cualquiera· que sea su longitud, y 
esta reducción es mayor que en el caso de la . 
figura 13.6, puesto que el momento máximo 
total es la suma de los dos momentos máximos .. · 

d) Desplazamiento lateral relativo 
entre los dos extremos de la columna 

suma de los momentos máximos de primer ~e ha mencionado que las columnas pueden 
y sq¡undo orden, sino un valor menor. Para formar parte de marcos que no tengan posibili· 
que haya reducción de resistencia por esbeltez dad de sufrir deformaciones laterales, por estar 
en columnas de este tip~, es necesario que los contraventeados o unidos a otras estructuras 
momentos adicionales sean lo suficientemente muy rígidas, o de marcos cuya resistencia a 
grandes para desplazar la sección de momento cargas laterales dependa exclusivamente de la 
máximo, como se muestra en la figura l!l.6d. resistencia a ncxión de sus miembros, y que, 
Puede ~uceder que la columna no sea lo sufi. por lo tanto, puedan sufrir deformaciones la-
cientcmcnte esbelta para que ocurra este des· teralcs. Tamhi¿n se ha mencionado que cuando 
plazamiento. En este caso no habrá reducción los marcos pueden desplazarse lateralmente, 
de resistencia, como se muestra en las figuras. los momentos adicionales son mayores que 
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Figura 13.7 Eiecto de esbeltez en column;u con curvaiura simple . 
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· cuando los ni~~~ no ~cden ha(;erló •. Erto se . d.etall_ado c!é éstruct1i!3:' para _valuar los despla-
. debe a que, en el primer· caso, los momentos zamientos lati:rales está fuera cid alcanc¡: de 

adicionales máximos se presentan generalmen- este texto. • 
te donde son máximos los momentos de pri-
mer orden, como puede verse en las figuras '' -~) Dunu:iém tú 14 carp 
13.2 y 13.3. ' . . ' " -

La magnitud del desplazamiento lateral re-
. laiivo depende de la rigidez a flexión de las 
columnas y de las vigas de los marcos. Si la rigi­
dez a flexión de las vigÜ es pequeña, en rela· 
ción con la rigidez a flexión de las columnas, 
la rotación de los extremo• de las columnas es 
grande y aumenta, por lo tanto, el desplaza­
miento lateral relativo. El desplazamiento late­
ral tambi~n depende del tipo de carga que actúa 
sobre el marco. Por lo general, es mayor el des­
plazamiento cuando el marco está sujeto a car­
gas laterales que cuando está sujeto únicamente 
a cargas verticales. 

Para valuar el desplazamiento lateral debe 
considerarse la estructura en conjunto. y no so­
lamente un marco por separado [13.11]. Por 
ejemplo, considérese la estructura de la figura 
13.8, en la que existen muros rígidos en los 
ejes A y D. Si actúa la fuerza horizontal F so· 
bre dicha estructura, los marcos By Cno sufri­
rán desplazamientos laterales importantes, a 
pesar de no estar contraventeados, ya que lo 
impiden los marcos A y D que son muy rígidos 
por la presencia de los muros. Se supone en este 
ejemplo que existe una losa de piso lo suficien­
temente rígida para obligar a que todos Jos 
marcos se deformen en conjunto. El análisis 

Muro rfgldo 

A 

, 2 1 3 4 5 

B -
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o 

' Muro rtgldo 

Flpra 13.8 t:otructur. con muros rigidoL 

., 

Cuando la carga actúa por un periodo pro­
longado de tiempo, las deflexiones aumentan 
por efecto de la contracción y el flujo plástico 
del concreto. Por lo tanto, aumentan también 
los momentos adicionales y la reducción de 
resistencia por efecto de esbeltez. La influencia 
de la duración de la carga ea más importante 
mientras mayores sean las deflexiones adicio· 
nalea. 

13.3 Métodos de dimensionamiento 

Del análisis anterior sobre la influencia de las 
distintas variables en 'la reducción de resistencia 
por esbeltez, puede deducirse que la solución 
rigurosa del problem'a consiste en calcular las 
deflexiones adicionales y los momentos de se· 
gundo orden. La suma de estos momentos y 
de los de primer orden es igual a los momentos 
totales de diseño. Sin embargo, el cálculo de 
los momentos de segundo orden, que se conoce 
con el nombre de análisis estructural de segun­
do orden, resulta demasiado laborioso para fi. 
nes de dimenaionamiento de eatrueturu eu-
m unes, 

Algunas de las razones que complican estr 
análisis son las siguientes. Es difícil evaluar con 
precisión las deflexiones de los elementos de la 
estructura en todas las etapas de carga, yaqur 
debe tomarse en cuenta el comportamiento in· · 
elástico del concreto reforzado y los efectos dd 
agrietamiento, contracción y flujo plástico. Las 
rigideces relativas de los elementos varían con 
la etapa de carga, ya que algunos alcanzan su 
m~rn~nto de flu_sncia a11tes que_ot.ws y, por lu 
tanto, pierden su rigidez más rápidamente. t:l 
análisis debe hacerse por aproximaciones succ· 

•&1 kctor inteNMdo puede con•ultar la llluMn&e nfcnnci&l: 
!., lloKnblueth y L. E1ten, •folleto Complementario drllt· 
pamento del Distrito Federal, Análisis Slomico", ediciÓII • 
la Rtvillt~l"''";n•'a. Méxko. 
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Figura 13.9 Incrementos sucesivos de defonnacionca 
debidos a momentos de segundo orden. 

sivas, ya que los momentos adicionales produ­
cen dcflexiones adicionales, las que a su vez 
incrementan nuevamente los momentos. Por 
ejemplo, considérese que en la figura 13.9, la 
Hnea 1 representa la columna deformada por 
efecto de los momentos de primer orden; los 
momentos adicionales, Py1 , incr<mentan las 
deformaciones, y la-columna deformada queda 
representada ahora por la Hnea 2; pero esto 

:· incrementa los momentos adicionales que aho-
ra tienen el valor Py1 ; las de flexiones también 
vuelven a aumentar al aumentar los momentos 
adi:ionales, y as{ sucesivamente, El procedi­
miento de aproximaciones sucesivas se realiz-ª _ 
calculando los momentos y las deformaciones 
de la manera descrita, hasta quelosincrementos 
entre dos etapas sucesivas sean muy pequeños 
en comparación con los momentos totales. Pue­
de suceder que el procedimiento no convelja 
y entonces la estructura es inestable. 

Las consideraciones anteriores indican que 
un análisis de segundo orden sólo puede hacerse 
en forma exp·edita con programas para compu­
tadora electrónica bastante elaborados. Por 
lo" tanto, no suele usarse este procedimiento 
excepto en estructuras importantes en las que 
existan reducciones fuertes de resistencia por 
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eSbeltez. En este texto '\O se presentan métodos 
de análisis de segundo orden. El lector intere­
sado puede consultar las referencias 13.1- y 13.2. 

El dimensionamiento de columnas esbeltas: · 
en estructuras comunes ~uele hacerse con mé-

., todos simplificados, en los que no es necesario . · 
··desarrollar análisis de segundo orden. Dichos · 
métodos simplificados pueden reunirse en los 
tres siguientes grupos. 

~)Métodos de amplificación de momentos 

Estos método• consisten en obtener el valor 
:de la carga axial, P, y el momento nexionante, 
M, en las columnas de una estructura por medio 
de un análisis de primer orden, y dimensionar 
las columnas para el mismo valor de P y para 
un momento amplificado, 6M, donde 6 es un 
factor siempre mayor que la unidad. En la fi. 
gura 13.1 O se ilustra este concepto. Si se des­
preciase el efecto de esbeltez, la columna se 
dimensionaría para los valores de P y M, y su 
resistencia sería la correspondiente al punto 1 
del diagrama de interacción mostrado con línea 
punteada. Los incrementos de carga con un 
valor constante de la excentricidad estarían re­
presentados por puntos sobre la línea recta 0-1. 
Para tomar ·en cuenta el efecto de esbeltez, la 
columna ae dioei'la para loo valorea P y 6M, y 
su resistencia es la que corresponde al punto 2 - . 

p 

,. 

-r-__;;•.:::M __ -t-

··igura 13.10 Valorea de dimenaionamienl\l en 1111 
métodoa de amplificación de momentoa. 
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'"d~l dia~a de interac~iim..,.ostrado-C:on línea . 
llena. Los incrementos de carga están represen· 
tados por puntos sobre la línea 0-2, en la cual 
la excentricidad aumenta con el nivel de carga, 
puesto que el valor de 5 depende, en estos 
métodos, del valor de la carga P. 

Un "ejemplo de éstos métodos de amplifica­
ción de momentos es el presentado en el Re­
glamento ACI 318-83 y en las NCT-77 del 
Reglamento del Distrito Federal. 

b) Métodos del momento complementario 

" . 
En estos métodos, se calculan los valores P 

y M mediante un análisis de primer orden y a 
partir de estos valores se calcula la excentrici· 
dad e = M/P que tendría la columna si no hu­
biese efectos de esbeltez. A esta excentricidad, 
e, se agrega una e~ceptricidad adicional, e 1 , 

que es función ·de las principales variables que 
intervienen en la reducción de resistencia por 
esbeltez. Al aumentar la excentricidad, el di­
mensionamiento de la columna se hace para 
un momento total que es igual al momento de 
primer orden más un momento complementa­
rio que resulta de multipicar la carga P por la 
excentricidad adicional e1 • El valor de la carga 
P no se modifica. . 

p 

M 

Fipra 13.11 Valorea de dimenaionamicnto en loa 
método• del momento complementario 

.:.¡l~;.;~~i:~.l~ ~m~~tra este concepto 

de dimensionamiento. El punto ¡" del diagra­
ma de interacción trazado con línea punteada 
corresponde a los valores de P y M con los que 
hay que diseñar la columna sin considerar el 
efecto de esbeltez. El punto 2 del diagrama de 
interacción trazado con línea llena correspon­
de a los valores de P y M con los que hay que 
diseñar la columna esbelta. Puesto que el valor 
de la excentricidad adicional es independien­
te del valor de P, la línea 0-2, que _representa 
incrementos de carga de la columna esbelta, es 
uiia línea recta, a diferencia de la línea 0-2 dr 
los mét~dos de amplificación de momentoS, 
que es una línea curva. S"in embargo, los valo· 
res de dimensionamiento ep ambos método~. 
o sea, los puntos 2, son similares. 

e) Mhb!Jos del factor de reducción .. 

En e*tos métodos se supone que la carJPI 
axial y el momento que puL-de resistir una co· 
lumna esbelta son iguales a los que puede rr­
sistir una columna corta, multiplicados por un 
factor de reducción 'Y, que siempre es menor 
que la unidad. Por lo tanto, __ para fines de dimrn­
sionamicnto, los valores de P y M obtenidos 
dr un análisis de primer orden se dividen entre 
el factor "(, con lo cual se obtienen valorn 
amplifiq.dos, para los que se dimensiona )¡ 
columna. 

Este concepto de dimensionamiento se ilu,_ 
tra en la figura 13.12. El punto 1 corresponde 
a los valores de P y M con los que hay qur di­
señar la columna corta y el punto 2, a los de i 
la columna larga. . 

E'l eot~ caso, no se considera el cambio ea .: · 
la cxce,;tricidad causado por las deflexio­
adicionales y los momentos de segundo ordca. 
Por lo t:• nto, en estos métodos es menos prreill 
la r~m:sen tación.del comportamielltO de la co­
lumna que en los dos métodos anteriores. POf 
esta razón, actualmente se tiende a abando­
este enfoque del problema. El Reglamento AC 
de 1963 presentaba un método basado en (AC· 

lores de reducción, el cual se sustituyó en 1971 
por un método de amplificación de momrntOL 
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fi¡ura 15.12 Valores de dimensionamiento en los 
método• del factor de rcducci6n. 

La exposición detallada de los m~todos de 
cada grupo resultaría demasiado extensa y 
de poca utilidad. Sólo se presentan aquí, por 
lo tanto, los métodos del Reglamento ACI 318-
83 y de las NTC,77 del Reglamento del Distri­
to Federal, que son muy similares. En ambos 
casos, la presentación de este capítulo se limi­
ta al cálculó de los momentos amplificados 
con los cuales se deben dimensionar los ele­
mentos. 

13.4 Cálculo de los efectos de esbeltez 

13.4.1 Mi todo del Reglamento AC/ 318-83 

Es un método de momento ;omplementario 
que está basado en el análisis elástico de ele"" -
mentos esbeltos sujetos a carga axial y flexión, 
los cuales se denominan frecuentemente "vigas­
columna". El análisis riguroso de estos elemen· 
tos se puede efectuar aplicando una ecuación 
diferencial de segundo orden o un procedimien-
to numérico de aproximaciones sucesivas. Sin 
embargo, el análisis simplificado indica que el 
momento máximo en una viga-columna que 
se deforma en curvatura simple puede calcu­
larse aproximadamente con la ecuación: 

M,. ax = M. + -;1-p:,;( ;~l';,P,.') ( 13.1) 

Ctílcul• de/os efectos de es !Hite: S 51 

donde M0 y a., son el momento y la deflcxiún 
máxima de· primer orden, respectivamente, P 
es la carga axial, y e es' la carga l'TÍti~a de 
Euler. * 

En el caso de vigas-columna que se deforman 
en curvatura simple, y que tienen momentos 
iguales en ambos extremos, lo. ecuación 13.1. 
puede aproximarse por la ecuación: 

( 13.2) 

y para otros casos, por la ecuación: 

( 13.3) 

donde C.. es un factor que hace equivalente el 
diagrama de momentos flexionantesdelelemen­
to, al diagrama de un elemento con momentos 
iguales en ambos extremos. La ecuación 13.3 
puede expresarse en la forma: 

(13A) 

donde 

Cm 6 = :---'2:'-!-::-:--
1 - (P/I'c) 

(13.5) 

El término 6 de la ecuación 13.4 es el factor 
de amplificación de momentos mencionado 
en la sección 13.3. Loa resultados de análiaia 
teóricos y las mediciones efectuadas en ensa­
yes de marcos de concretQJef orzado, indican . 
la conveniencia de distinguir entre los m<>­
mentos producidos por caiga:s que no provo·. 
can desplazamientos laterales de la estructura 
y los momentos producidos por cargas que si 
los provocan, y de establecer factores de arn· 
plificación distintos para ·ambos tipos de 
momentos. Por lo tanto, el Reglamento ACI · 

• Para un tratamiento del problema de pandeo, que incluya la 
definición de carp crítica de Eulcr, consúltcK al¡ún textn 
capeclaltZado, como por ejemplo, S. P. Tlmolhmlr.o y J, M, 
Ccre, .. Thcory of Elastlc StabUhy'', Sc¡runda edklbn, Mc:Craw· 
Hlll, 1961, Nueva York. 
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318-83 establece que los~elementos se dimen­
sionen usando la carga axial, P., afectada dd · 
factor de carga y obtenida de un análisis dás­
tico convencional de primer orden, y un mo-

. mento amplificado· M. deranido por la ecua­
ción: 

(13.6) 

M2b es el mayor de los momentos en los ex­
tremos del elemento producido por cargas que 
no provocan desplazamiento lateral apreciable 
y M21 es el correspondiente a cargas que sí 
provocan dicho desplazamiento. Al fanal de 
esta sección se hace un comentario sobre lo 
que puede considerarse un despla.zamiento la­
teral apreciable. 

Los factores de amplificación 6 quedan de­
finidos por las siguientes ecuaciones: 

c .. ;;.¡_o 6b = 
P. 

1---
~< 

(13.7) 

6 = 1 
>LO S 

1-
I P. 

~IP, 

Para estructuras no contraventcadas, o sea, 
que pueden sufrir desplazamientos laterales, 
deben calcularse 6b y 6,; para estructuras con­
tra,·enteadas puede considerarse que 6, \"ale 
cero. Puede verse que la ecuación 13.7 es igual a 
la 13.5 con lainelusión únicamente de !factor de 
reducción ~ que tiene los valores indicados en 
lasección 6.3.1 para miembros sujetos a flexo­
compresión. La ecuación 13.8 se deriva también 
!!: la 13.5, haciendo C,. igual a uno y sumando 
las cargas P u y P, de todas las columnas de un 
piso en vez de considerar cada columna en ror­
ma aislada. Esto último se hace para tomar en 
cuenta que cu.aildo las columnas están unidas 
por una losa rígida que trabaja corno diafragma 
horizontal, todas tienen el mismo desplazamien­
to lateral. A continuación se presenta la forma 

de \"aluar·¿;:y ;;,~~ln~;-~ue.aparcceh-cn 
las ecuaciones lll. 7 y ¡g,s. 

Va/lUición tk C.,. En el Método AO se pro­
ponen lu aiguientea expreaionea para cale-u· 
larlo: 

Para dementas sin posibilidad de desplaza­
miento lateral rdativo v ain cargas tranaversales 
entre sus apoyos, 

( 13.9) 

pero no menor que 0.4. 
Para elementos con posibilidad de desplaza­

miento lateral relativo o con cargas transversa­
les entre sus apoyos, 

c .. =-1. ( Ul.10) 

Los momento• M lb y M., aon loa momen­
tos flexionantes en los extremos.~el elemento, 
siendo Mzb el momento num¿ricamente ma· 
yor. El término 0.4 (M lb fM2b) "s positivo si 
el el"mento •~ flexiona en curvatura aimple y 
negativo si se flexiona en curvatura dobl~. Ob­
sérvese que cuando Mrb = M2b, y el elem"nto 
se flexiona en curvatura simple, el valor de C.. 
es igual a la unidad, y la ecuación 13.5 se trans­
rorma en la ecuación 13.2. Para el caso de 
columnas con desplazamiento lateral relativo 
entre sus extremos, el valor de C.., siempre es 
igual a la unidad, ya que "n estas columnas el 
momento máximo de segundo orden ocurr~ 
en la misma sección que el momento máximo 
de primer orden, como sucede también en 
columnu con curvatura simple y momentos 
iguales en sus extremos. 

Valuación de P.,. La siguiente ecuación da 
la carJ(a crítica de· p~!ldeo o carr~ crítica de 
Eule_!;.d~~ elemento~Ae cuf11portam.ier:w> lineal, 

(13.11) 

donde E es el mc">dulo de elasticidad del mate· 
rial, 1 es el menor momento d" inercia de la 
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Fi¡ura u. u Long!Nd efectiva d. pandeo para diferente• condlcianes de apoyo • 
.. 

sección transversal, y k 1. es la longitud efectiva 
de pandeo. La ecuación 13.11 no es rigurosa­
mente aplicable a elementos de concreto 
reforzado, . ya que su comportamiento no ea 
lineal. Sin embargo, puede usarse, en forma 
aproximada, si el valor de El se calcula con 
una de las siguientes ecuaciones, 

El (13.12) 

ó, 

-
E.::.cl..o.K.:.../2-'-. 3_• El= -

1 + lld 
(13.13) 

En estas ecuaciones, Ec es el módulo de elas· 
ticidad del concreto, E,, el módulo de elastici· 
dad del acero, .r,., el momento de inercia de la 
sección gruesa, 1,, el momento de inercia del 
refueno respecto al eje centroidal de la colulll;_ _. 
na, y 1l d es la relación entre el momento pro­
ducido por la carga muerta y el momento total. 
La ecuar.ión 13.13 es más sencilla de usar que la 
ecuación 13.12 pero no se recomienda para 
éolumnas con relaciones muy elevadas de re­
fuerzo. El término tld toma en cuenta que la 
rigidez del elemento, la cual se puede medir 
en términos de E 1, se reduce haio la acción de 
cargas permanentes de larga duración . 

La longitud efectiva de pandeo, klu, depende 
del grado de restricción de la columna en sus 
ex~remos y de la posibilidad de que exista des­
_Pia•amiento lateral relativo. En la figura 13.13 

se muestran las longitudes efectivas de pandeo 
de columnas con condiciones ideaJe¡ de restrir· 
ci6n (perfectamente articuladas o perfei:ta· 
mente empotradas). En estructuras de concre· 
to reforzado, las columnas se encuentran 
restringidas parcialmente por los sistrmas de 
piso, sin que existan articulaciones o empotra· 
mientos perfectos. El grado de restricción 
depende de la relAción entre laa rigideces de 
las columnas y del si•tema de piso, la cual 
puede defmirse en la siguiente forma: 

(13.14) 

En esta ecuacibn; K es la rigidez EI/1: l: Kcol 

s" ¡efiere a las columnas que concurren en un 
nudo en la estructura; y l: K pilo se refiere a los 
el~ •en tos que forman el sistema de piso y que 
están contc~idos en el plano del marco estruc­
tural qu~ se análi.a; o -•• a, que no se incluyen 
en la suma las rigideces de las vigu perpendi· 
·culares al marco. 

El cálculo de la logitud efectiva de pandeo 
en función del grado de restricción, o/1, puede 
hacerse utililando los nomo~ramas de la fi~ira 
13.14, en los que o/1_1 y o/18 son los valores de o/1 
en los extremos A y B de la columna. !'ara va­
lores dado~ de o/! A y o/18 ; las longitudes efectivas 
son mayores para columnas de marcos r.on po­
sibilidad de desplazamiento lateral. Esto rrfleja 
el hecho de que los momentos de segundo or­
den son mayores en este tipo de marcos, como 

.. 
.rr 

~; _.-
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ya se ha señalado anteriormente. La longitud tei en colún\nas en·lu que.d.termino le 1. ¡,es 
efectiva de las columnas de estos marcos tiende mayor que 34- 12 Mlb/M2b, o que 22,según 
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a infinito cuando la rigidez dd sistema de piso se trate, respectivamente, de ni arcos sin despla-
tiende a cero, o sea, cuando las columnas están zamiento_ lateral-o con desplazamiento lateral. 
articuladas. En este caso se tiene una columna El término r es el n1dio de giro de la sección. 
ihesiable. En cambio, en columnas sin posibi· que puede estimarse como 0.30 veces el lado 
lidad de desplazamiento lateral,· la ·longitud ·--menor pua columnas rectangulares, o 0.25 ve-
efectiva, Ir. lu, nunca es inayor que la longitud ces d diámetro para columnas cireulares. Cuan- --
real, lu. Los nomogramas de la figura IS.l4se do el_valor de le lufr es mayor que 100, no se 
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delarrollaron para columnas de comportamien- permite el método simplificado descrito en es-
to lineal, pero pueden utilizarse en forma apro- ta sección, sino que debe usane un análi~is de .-.-; .. 

ximada para columnas de concreto reforzado. segundo orden. 
Un~ vez calculadooloovaloresde G... y de P., En este método se hace una diferenciación 

. l: ~: . 

donde 
de la manera descrita, pueden determinarse los importante entre estructuras que puedan sufrir .:-

factores de amplificación, 6, con las ecuaciones desplazamientos laterales importantes y las que Av = 
13.7 y 13.8, y el momento máximo de diseño no pueden. Es por lo tanto necesario distinguir . 
con la ecuación 13.6. En el caso de que los m o- ambos tipos de estructuras. Los sistemas estruc-
mentos máximos ae presenten en los extremos turales a base de marcos no contraventeados 11 •. = 
de las columnas, los momentos de primer or· · o sin muros de cortante, que estén sujetos a h, = 
denenlosextremosdelsistemadepisotambién carga~ laterales de sismo o viento, sí sufren 
deben incrementarse con el mismo factor de desplu.amientos laterales y para ellas debe in-
amplificación, ya que la resistencia del sistem:a cluine el factor de amplificación 6,. También Si el 
de piso debe S"-f congruente con la de las co· debe incluirse en estructuras asimétricas en 
lumnas. carga o geometría cuando la relación entre el 

En el Reglamento ACI S 18-83 se recomien- desplazamiento lateral y altura de la columna 
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\'icntos o muros -de cortante suficientemente,, 
rlgidos se reducen los desplazamientos laterales· .. 
a \'aJores muy pequei\os y entonces puede 
considerarse que li, vale cero. Para calcular si 
los contravientoo o muro• de cortante aon au· 
Cicientemente rígidos, el Comentarlo al Regla·· 
mento ACI 318:83 recomienda dos m~todos. · 

El 'primer método consiste en calcular el 
índice de estabilidad 

(13.15) 

donde 

.:l., = desplazamiento lateral en el nivel de 
piso calculado en un análisis elástico 
de primer orden. 

H. = fuerza cortante en el piso considerado. 
h, = altura del entrepiso medida centro a 

ccn tro de los pisos superior e in feriar. 

Si el índice de estabilidad es menor que 0.04 
puede consideran• que los momentos debidos 
a dcspla•amientos laterales no exceden del 5 
por ciento de los momentos do primer orden 
y que por lo tanto la estructura está suficiente· 
mente contravcnteada. 

El ser,undo método consiste en calcular la -
rigidez de los contravientos o muros de cortan­
te y compararla con la rigidez del sistema de 
columnas. Si el primero es por lo menos seis 
veces mayor que el segundo, la estructura pue­
de considerarse contraventeada.' El cálculo de 
las rigideces de los contravientos, muros de cor· = 
tan te y sistema de columnas puede hacerse con 
diversos grados de precisión. Este cálculo no 
se incluye en el presente texto;puede consul­
tarse la referencia ya mencionada de E. Rosen­
blueth y L. Esteva o algún texto de análisis 
estructural o de ingeniería sísmica, 

13.4.2 Método de las NTC-77 del 
Reglamento del Distrito Federal 

Este método es semejante al del Reglamento 
ACI 318-83. 

·.:_ .· .. • '!....'~ e;-:;v . .• ; 

Cdlculo de/os etec1o1 de esbelte: 355 ,. 

También distingue entre estructuras que_ .. 
pueden y que no pueden desplazarse lateral- .. 
mente. Sin embargo, no separa los momentos 
debidos a las cargas que producen el desplaza. 
miento lateral y loa momentos por carga• que 
no lo producen. r.t- lo tanto, el momento · 
amplificado se calcula siempre con la ecuación 

(13.16) 

donde F0 es el factor de amplificación y M2 es­
el mayor de los momentos en los extremos de 
la columna, o sea, es la suma de los momentos. 

_M2b y M2, de la ecuación 13.6. 
Para miembros que no puedan desplazarse 

lateralmente, el factor deamplificaciónsecalcu· .. 
la con la ecuación 

C., ..._ 
F. = --='--.,. LO (13:17) 

l-...&_ 
pt 

la cual es igual a la ecuación 13.5. El término 
Cm se calcula con la ecuación 13.9,peroenvez 
de los momentos M 1b y M)b se usan los n1o· 
mentas totales M 1 y M 2 en los exlremosde las 
columnas. La carga crú ica. /~, se <·alcula con 
la ecuación 

(13.18) 

Esta ecuación es igual a la 1~.11, usando la 
!lOtaciór./{ para laiongitu_!l efectiva de pan~eo · 
e incluyendo el factor de reducción FR. Para 
calcular El, las NTC especifican la ecuación 
13.13 únicamente. 

Para miembros que puedan desplazarse late, 
ralmente se utiliza la ecuación 

F. = -----''--:> l. o 
:EP,. 

1 - ·-... -.-, . 
"''t 

(13.19) 

equivalente a la 1:-1.11. También debe calcularse 
el factor de amplificación con la ecuación 
13.1 7, como si la columna tuviera su> ex trc· 
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.. mos restringi<!os lateralmente, .Y. tomarse d 
mayor de los dos factores. 

Las recomendaciones respecto a los casos· 
en que pueden despreciarse los efectos de CS· 

beltez, aquellos en que se puede usar el método 
presentado anteriormente, y a las situaciones 
en que se requiere un análisis de segundo orden 
son iguales a las del Reglamento ACI 318·83, 
nada más sustituyendo M1~ y M lb por M1 y 
M2 , rrspectivamente. 

t:n las NTC· 7 7, la estructura puede consi· 
derarse suficic:ntemc:ntc: contraventeada contra 
desplazamientos laterales sal índice de esta· 

_bilidad calculado· con la c:cuaciim 13.15 es 
menor que 0.08, o si la rigidez de los contra· 
vientos o muros de: conante c:s por lo menos 
d 85 por ciento de la rigidez total de entrepiso. 
Se e_stablece una restricción adicional respecto 
a la losa considerada como diafragma horizon· 
tal; su rigidez no debe ser menor que: diez veces 
la rigidez de entrepiso del marco a que pene­
ncce la columna en estudio. La rigidez de un 
diafragma horizontal con relación a un eje de 
columnas se define como la fuerza que debe 
aplicarse al diafragma c:n el eje en cuestión para 
producir una deflexi6n unitaria aobre dichoa 
ejes, estando el diafragma libremente apoyado 
en los elementos que dan restricción lateral 
(muros, contravientos,· etc.). 

13.4.3 Comentarios sobrt! los métodos 
AC/y NTC 

Ambos métodos eran prácticamente iguales 
hasta que en el allo de: 198!1 se introdujo en el 
Reglamento ACI la modificación que consiste 
er. cor.siderar por separado d momento para 
la situoción de marco contraventeado y el mo­
mento para marco no contraventeado. Esta 
modifi·:ación se justificó sobre la base, princi· 
palmente, de que el efecto de cobcltcz ca mucho 
mayor cuando los marcos se pueden desplazar 
lateralmente. En algunos ensayes de marcos se 
detectó que al aplicar el mismo factor de am· 
plificación a ambos tipos de momentos se ob· 
tenían resultados muy conservadores. Los·fac· 
Lores de amplificación totales resultan menores 

al hai:~ Ji ·difcrcnclaC_ión entre Jos dos mo-
mentos:··-'· . e •• • • -

Sin embargo, como se ha planteado el m~· 
todo en el Reglamento ACI 318-83, se suman 
dos momentos, 6 2M2 b y 62 M2,. que pueden 
corresponder a secciones distintas de una co­
lumna, ya que no necesariamente el momento 
máximo con ·marco restringido lateralmente 
actúa en la misma sección que el momento 
máximo con marco no restringido.l'or lo tanto, 
el momento que se obtiene con la ecuación 
13.6 es en muchos casos mayor que el mamen· 
to máximo. Esto hace que el método·aea tam• 

bién conservador en este aspecto, pero en el 
Comentario al Reglamento AC1 318-83, al re· 
conocer este hecho, se estima que el error que 
se comete no es muy grande ya que cuando hay 
desplazamientos laterales de la estructura los 
momentos M2, son generalmente mucho ma· 
yores que los momentos M2 ~. 

lll.5 Ejemplo• 

1-!1.5.1 Método del Reglamento ACI 318-83 

En el ejemplo 13.1 se ilustra la aplicación 
del método descrito en la sección 13.4.1 ~ 14 
obtención de los momentos de diseño de UIU 

columna interior de la planta baja de una es­
tructura. Se ha supuesto que la estructura está 
aujeta a carga por gravedad y sismo simultá· 
neamente, y que los resultados del análisis es­
tructural (no incluido en el ejemplo) indican 
que la columna en cuestión tiene una carga 
axial de 150 ton, y momentos flexionan tes de 
50 ton·m y 80 ton-m en sus extremos supe­
rior e inferior, respectivamente; en el ejemplo 
•e indica la parte que corresponde a la carga 
por gravedad y la parte que corresponde a 
•,ilm_o, Tambi~!'. 1e ha_ 1upuea~o !!!'e la c:atntc· 
tura no está contraventeada lateralmente y qur, · 
por lo tanto, puede sufrir desplazamiento' 
laterales. 

El primer paso en la solución del problc1n4 
es la detenninación de las rigideces rclativ~• 

del sistema de piso y de 1~ columna. 



. dos mo-

do el mc'­
sc suman 
e pueden 
t! una co­
·nomento 
·ralment~ , 

a omento 

·lo taniñ, 
ecuación 
momen. 
sea tam. 
·ro en el 
B,alre­
·rror quc­
Lildo hay 
:tura los 
cho 

'8-83 

licución 
·1.1 a la 
de una 
una es­
Ira está 

Jtrault;á. 

lLSÍS CS· 

:ndican 

i carga 
ltes de 

.:> supe­
•cmpl" 
' carga 
¡ndc: a 
~stnJc­

l' que, 
ICOt 

~lema 

a t iva.s 

--·-.. -............... _ 

Ejemplot 357 · 
' •·. :.; _, - . ;._ . 

EJEMPLO 13.1 Efecto de esbeltez en "'"' column11 por el m~todo del Re­
lllllm•lttÓ ACI J18-BJ 

DATOS 

EIIYICión e,.--.--.,.....:=T=:.., 
of-+-+--+-~ 

cl-+-f-1F+"'->r--l 
1 

BI-+-H'-t+-1 

-t-+ 
25 

400 
Detelltl 

~ 
626 

50 

350 

B 

., 

600 

La estructura puede tener desplazamientos laterales y se analiza en la di­
rección O X. 

Acciones internas 

Materiales 

P,. (cols. interiores)= 150 ton 
P,. ( cols. de borde) ~ 80 ton 
P,. (cols. de esquina)= 45 ton 

(MsA)b = 10 ton-m 

(Ms.t)r = 40 ton-m 

(MAR )b = 5 ton-m 

(M.ts ), = 65 ton-m 

Concreto, f' e = 200 kÍ!/cm2 

Acero, f y = 4 200 k¡¡/cm2 

Yf 

.1 
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EJEMPLO 13.1 
·-·-·· , ..... ···--:r._· "- ~· - ·, __ -.,,~---:.~.:}:.x-..:..:~:" ... S_='.=;:.:.:;~-:;~~::r.:.:·: ·-. :. · · 
Continuación 

MOMENTOS DE INERCIA 

a) Sistema de piso. Criterio de la estructura equivalente (ca¡JÍ•tuln 13, 
ACI 318·83). - --·-· · "------ ....... ----- .... - .. --- · -- · --- _ .. 

.. -
106 --- 1 

-- 1 ! • •f ·h .. 
1 • 1 1~0---- ·--- -

-· -·-r-·1-- ·-,·_---EN 
60 . ¡ y = 12.8 

----~~,_+-~~----x foG.--
1 26 1 

-

Centroide: 
• 

e_:= 4t 6 40 cm 
e=4X10=40. 
e =40 cm 

" 

10 X 105 X 25 
5' = 25 X 40 + 105 X 1 O = 12•8 cm " 

Momento de inercia centroidal: 

11 = 10\~ lO' + 105 X 10 X 12.22 + 

11 = 462 000 cm• 

b) Columna: 

40 X 60 3 

I"B = lsc = 12 

l11s = lsc = 720 000 cm• 

RIGIDECES 

25 X 403 

12 

el) )':ua toda> :3. columnas de los eja b, e y d 
Nudo A: 

1/111 '"O, por tratarse de empotramiento 

Nudo B: 
Rigidez del sistema de piso: 

K be- .i.L - 462 000 = 7 70 CIDI tra - 1
1 

- • 600 

+ 25 X 40 X 12.8 2 

¡ ·~: 

. •. · -· '¡ 

; l ~.;< 

.. :--~-·~: 

' . . ' . 
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EJEMPLO 13.1 Continuación 

Rigidez de columna~: 

K _!E..- 720 000 "' 1 800 cm, 
ac- lac- 400 

720 000 "' 1 152 l 
625 cm 

1/Ja "' -:;-'l;':,Kc-""co:::l• • .:- _1-:8:-:0:-:0_+:-=1 ,1::-5_2 _ "' l. 9 
l: K trabea 770 + 770 

b) Para todas las columnas de los ejes a y e 
1/1 .( "' O, por tratarse de empotramiento 

1/la ;= l: K colo _ 1 800 + 1 152 

l: K trabi:• 770 
"' !1.8 

··. 

LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO 

a) 

b) 

e) 

d) 

Columnas de los ejes b, e y d sin desplazamiento lateral 
Con >/1,¡, =O y >/la = 1.9, se encuentra en la figura 1!1.14a: 
k = 0.64, klu = 0.64 X 600 = 384 cm 
Columnas de los ejes b, e y d con desplazamiento lateral 
Con >/1,¡, =O y !/la = 1.9, se· erieuentra en la figura 13.14b: 
k • 1.20, kl. = 1.20 X 600 = 720 cm 
Columnas de los ejes a y e sin desplazamiento later<ll 
Con 1/1,¡, =O y !/la a 3.8, se encuentra en la figura 13.14a: 
k = 0.66, klu = 0.66 X 600 a 396 cm 
Columnas de los ejes a y e con desplazamiento lateral" 
Con >/1,¡, = O y >/la = 3.8, se enc~ntta en la figura l!l.l4b: . - _ 
k .o;> 1.39, kl. = 1.39 X 600 = 8!14 cm 

VERIFICACION DE ESBELTEZ 

a) Radio de giro 

r"'O.!IO X 60"' 18 cm 

b) Sin desplazamiento lateral 

,; Ejemplo1 · S59 . · · . 



EJEMPLO 13.1 

) 
34-12Mot = 34-12(-2..)=34 + 6=-40 M,. 10 

( 
Qon-m No es necesario considerar el efecto de esbeltez para este'caso. 

e) Con desplazamiento later.d 

.!!!L = 
720 

= 40 > 22 
T 18 

.¡-~ 

Sí es necesario considerar el efecto de esbeltez para este caso·. Ademú 
como ltl,./r < 100 se puede aplicar este método. .. 

CALCULO DJ: FACTORES DE AMPUFICACION " 

a) St = l porque no es necesario considerar el efecto de esbeltez para este 
caso 

b) 
1 6, =--.!.._-> 1.0 

1-··-l:_P._ 
~l:P. 

(ecuación 13.8) 

IP, = 150 X 6 + 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton 

0.10[~ A1 "'0.10 X 200 X 40 X 60•48 OOOkg<l!!O ton 
• 

Luego~= 0.70 

1T2 El 
P. = ~(!,....;k4,~)2.-

El = _:E:¡:• c:.¡:l,¡..:/2:::.5::_ 
1+At :1!:: =· 

(ecuación 13.11) 

(ecuación 13.13) 
- -- ~. - - -= 

E,= 15 ooo..,ff; = 15 ooo~=212 ooo kg/cm2 

11 • 
40 ~2 603 

- 7ZO 000 cm• 

•' 

L: 
vari( 
In ' 
vig• 
de·• 
y la 
mar 
por 
11m¡ 
con 
los;. 
de 1 
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EJEMPLO 13.1 Continuación 
o 

tld = 0.10 ' ' · . 
. . 

'' 
' 212 000 X 720 000= 5 55><' tolO k - .• ! 
El= 2.5 (1 + 0.10) · g cm 

.. 

... .. 

Para las columnas de los ejes b, e y d: 

o 3.141 X 5.55 X to 10 
·-to:&7 X 105 kg = 1057 ton 

' . ' ' ; P.= o e 7201 

' Para las columnas de los ejes a y e: · 
. 

P.= 
3.141 X 5.55 X to10 

10.57 X 105 kg= 1057 ton e 
8343 

:EP, = 12 X 1057 + 8 X 787 = 18 980 ton 

·sustituyendo en la ecuación 13.8: 

6¡·= 1 1.16 
1880 

l -0.70 X 18 980 . 
CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO 

Me= 6b!.;,b + 6,M., (ecuación 13.6) 

Me= 1.0 X lCl + 1.16 X 65 = 85.4 ton·m o 

=-

La rigidez del sistema de piso depende de 
varios factores, los más importantes de los cua· 
les son las dimensiones y la geometría de la 
viga y de la losa, el estado de agrietamiento 
de estoa elemental, IUI porcentl\ieo de refuerzo 
y las características del concreto. Es difícil to· 
mar en cuenta el efecto de todas estas variables, 
por lo que suele recurrirse a diversas hipótesis 
simplificadoras. Un problema especialmente 
complejo es el de definir la contribución de la 
losa a la rigidez delaistema de piso, en sistemas 
de losa y vigas. 

Algunos ~studios con computadora de ea· 
tructuras idealizadas, constituidas por colum· 
nas y vigas rectangulares, indican que ea conve· 
niente considerar el momento de inercia de la 
aección agrietada y tranaformada [ 19.9, 1!.10] 
Sin embargo; no se han hecho estudios para 
determinar el ancho efectivo del patín, cuan· 
do existe una Josa colada monollticamente 
con la viga. 

En el ejemplo se calculó el momento de incr· 
cía del sistema de piao, como el de una sección 
T homogénea, con un anchn efectivo clel patín, 
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·a. cada ladó del paño del iüma, igual al menor de 
los dos valores siguientes: cuatro veces el eype­
sor de la losa, o el peralte total de la viga menos 
el espesor de la losa. Este criu:rio es semejante 
al que se recomienda para calcular las rigideces 
de sistemas de piso pa.ra. fmes de determinación 
de iftomento• debidos a cargas verticales. El 
método tiene la vent~ja de que no es necesario 
conocer. previamente el porcentaje de refuerzo 
de la viga, ni determinar cuáles zonas dda vi- . 
ga se encuentran agrietadas y L"Uáles no. 

Para calcular la rigidez de la columna pueden 
usarse las ecuaciones 1·3.12 ó 13.13, o puede 
calcularse el momento 'de inercia de la sección 
gruesa. De los estudios con computadora men· 
cionados anteriormente, se deduce que se ob· 
tienen mejores resultados cuando se usa la 
ecuación 13.12. Sin embargo, el uso de esta 
ecuación presupone ti conocimiento de la can­
tidad de acero que se ha emplear y del recu­
brimiento correspondiente, datos que no se 
conocen hasta después ae varios tanteos. En el 
ejemplo se uo6 el momento de inercia de la 
sección gruesa de la columna. Siguiendo las 
recomendaciones del Reglamento ACI 318-83, 
se usaron la altura libre de la columna y el cla­
ro centro a centro de las vigas para determinar 
los valores de las rigideces relativas. 

Después se calcularon los factores 1/1 que 
indican la relación entre las rigideces de lasco­
lumnas y del sistema de piso con la ecuación 
13.14. Aunque en el ejemplo sólo se analiza 
una columna, es necesario determinar el valor 
ele 1/1 para todas las columnas del entrepiso ya 
que de él dependen la longitud efectiva de pan· 
deo y la carga crítica, y al aplicar la ecuación 
13.8 se necesita conocer la carga crítica de to· 
das las columnas. 

Los términos 1/1 se calcularon en ambos ex­
tremos de las columnas. En el extremo supe­
rior, el término I K,01 incluye las rigideces 
relativas de las columnas en cuestión (columna 
A-B) y de las columnas del piso superior ( co­
lumna B-C), ya que estas dos columnas concu· 
rren en el nudo. El término I K•lt•• incluye 
dos vigas iguales que tam!>ién concurren en 
el nudo, excepto para los ejes a y e en que sólo 

' -~-
- ':..: : -- --; ~~· .-,. ' .. -

CO~cWTe- .una:: viga; ·El citrcmo inferior: de 
la columna está empotrado, por lo que puede 
considerane· que en dicho extremo existen vi· 
gas de rigidez infmita en comparación con la 
rigidez de la columna. Por lo tanto, el valor de 
1/1 es nu19. Conocidos los valores de 1/1, se de ter· 
minaron en el nomograma de la figura 13.14 
los valores del factor, A:;los cuales, multiplica­
dos porlas longitudes reales de las columnas, 
dan las longitudes efectivas de pandeo. 

Obsérvese que para cada columna se deter­
minaron dos longitudes efectivas de pandeo, 
una pa~j~.la condición en que no hay posibili· 
dad de 'desplazamiento lateral y otra para la 
condición en que a{ la hay. Esto se hizo as!, 
ya que el Reglamento señala que para el cálcu­
lo de P, en la ecuación 13.7 se use la longitud 
efectiva de pandeo que corresponde a la prime· 
ra condición, mientras que para el cálculo de 
P, en la ecuación 1!1.8 se use la que correspon­
de a la segunda condición. 

Conocidas las longitudes efectivas de pan· 
deo, se verificó si era necesario considerar el 
efecto de esbeltez y en caso afirmativo, si era 
posible usar este método o si se requería un 
análisis de segundo orden. Se encontró que 
para la condición de desplazamiento lateral 
restringido no era necesario considerar efecto 
de esbeltez, ya que el valor de kl,fr resultó 
menor que el de !15-12 Mlb/M2b. El término 
M1b/M2b es negativo según puede verse en el 
croquis del ejemplo. Para la. condición de drs· 
plazamiento lateral no restringido, el valor dt 
kl./r quedó comprendido entre 22 y 100. Por 
lo tanto, sí es necesario considerar el efecto 
de esbeltez, pero no lo es efectuar un análisis de 
segundo orden. 

Despuéa se c:licr:\t.ron IÓs ¡ác:c.res de arnpli· 
ficación. El factor 6b es igual a uno ya que nu 
hay efeclo de esbeltez para esta :ondición de 
car~. _El factor 6, •e calculó con la ecuación 
1 S.![ La suma de las cargas P. se hizo para 
toda la planta de la estructura con las cargas 
mostrada& en la sección de accionea intemu 
del ejemplo, 

Se revisó si era posible usar un factor de re· 
ducción intermedio entre el que corresponde 

:' 

... 

a flexió 
•o, 

• . es 
la ~arg¡ 
cjcmpk 
rn:>pon 

l'ar• · 
Aunqu· 
ecuacu 
quiere-
ro y el 
antcrk 
concrr 
mento 
valnr ' 
el m01 
yelp 
análisi 
suele 
está st 
tes, c1 
tos cr 
son rr, 

carga· 
conn 

Se 
,:, \Ut 

ria en 
ción 
ampl· 
mo1n 
extrr 
mrn1 

cirn1 
El 

pues 
y ur 
el e;· 
le se 
a co 

F. 
esl~< 

rece 



"rior de 
JC puedc 
i,tc-n vi­
¡ con la 
·;alor de 
•<' dcter-
1 13.14 
itiplica­
umnas, 

: detcr­
,andeo, 

·OSibiJi­
para la 
zo as!, 
. cálcu. 
ngitud 
primc­
ulo 

e: pan. 
erar cl 
, s1 era 
ria un 
o que 
ateral 
:fecto 
:sultó 
·mino 
en el 

e d•s­
or de 
'·Por 
fccto 
úsde 

.npli­
~e no 

·n de 
ción 
para 
trga~ 

rna 

.: rc­
ndc 

i . --- . -

· .. 

a flexión pura y a flexocomprcsión; el Regla­
mento ACI permite hacerlo cuando el valor de · 
¡p P. es menor de 0.10 ¡; A1 , o sea, cuando -·· 
la carga axial es pequeña. No fue el caso del 
ejemplo y se usó un factor .P de O. 70, que co­
rresponde a colu':"nas de estribos. 

Para calcular E/ae utilizó la ecuación 13.13. 
Aunque'se obtienen m~jores resultados con la 
ecuación 13.12, el empleo de esta última re­
quiere conocer previamente la cantidad de ace­
ro y el recubrimiento, según se ha mencionado 
anteriormente. El módulo de elasticidad del 
concreto se ob\uvo con la ccuación del Regla­
mento AC! para concreto de peso normal. El 
valor del término tlG, que es la relación entre 
el momento producido por carga permanente 
y el producido por carga viva, se obtuvo del 
análisis estructural y resultó de 0.1 O. Este valor 
suele ser muy pequeño cuando la estructura 
está sujeta a la acción de sismos o vientos ruer­
tes, como en este ejemplo, ya que los momen­
tos en las columnas debidos a catas acciones 
son mucho mayorcs que los producidos porlas 
cargas permanentes. Es posible, en estos casos, 
considerar que tlG es igual a cero. 

Se calcularon las cargas críticas de pandeo 
de todas las columnas para sustituir su sumato­
ria en la ecuación 13.8. El factor de amplifica­
ción o, resultó de 1.16 y el momento total 
amplificado, de 85.4 ton-m. Si sc compara este 
momento con el de 7 O tOn-m que actúa en el 
extrcmo A dc la columna, se ve que el incre­
mento por decto de esbeltez es de 22 por 
ciento. 

El refuerzo de la columna debc calculat&e,-· 
pues, para que reaista una carga axial do 150 ton 
y un momento flexionan te de 85.4 ton-m. En 
el capítulo 15 se ilustran los problemas gcnera-

. !es del dimensionamiento de elementos sujetos 
a combinaciones de carga axial y momento. 

En estc ejcmplo se ha calculado el decto de 
esbeltez para una columna y en una sola di­
rección. Para la estructura completa deben re-

. . . . .. .} . - . -

· EJ•mplos· . 363 

· visarse todas : ·,s .:olur .. t<as en las dos Ílircc­
ciones. 

13.5.2 Método de las NTC-77 

En el ejemplo 13.2 se ha calculado el decto 
de esbeltez para la misma columna del ejemplo 
13.1 usando el método de las NTC-77 del Re­
glamento del Distrito Federal. Los cálculos 
de las rigideces de vigas y columnas, de lo> 
factores 1/1 y de las longitudes efcctivas de pan­
deo son iguales y por lo tanto no se han repe- · 
tido en este ejemplo. Los cálculos para verificar 
si es necesario consiqerar el efecto de esbeltez, 
sólo oe hacen en este método para el caso de cx­
trcmos con posibilidad de desplaumien to late­
ral y también son iguales al del ejemplo lll.l. 

Se calculó primero el factor de amplificación 
de la estructura en su conjunto, o sea, consi- .. 
derando que tudas las columnas se de•1•lalan 
lateralmente la misma distancia. l'ara ea te caao, 
el factor de amplificación se cakula ·con la 
ecuación 13.19 en la que intervienen la suma 
de todas las cargas de columna y la suma de 
todas las cargas críticas. En el cálculo de lacar­
ga crítica se usó el factor de reducción Fn que 
corresponde a ncxocompresión de columnas 
de estribos. Se usó también el módulo de elas­
ticidad del concreto que sei\alan las NTC-7 7. 
El fa~tor de amplificación que se obtuvo re­
~ultó de 1.25. 

Despues se calculó d factor 1le amplifirnóún 
¡..ara el caso de la columna aislada con suscxtrc­
mos restringidos contra desplazamiento lateral. 
Para este caso;d factor deamplificación resultó 
menor que la unidad, lo cuul indica que el caan 
anterior es má• desfavorable. 

El momento amplificado resultó ligeramen­
te mayor con este método que con el del Re­
glamento ACl 318-83, pero debe tomarse en 
cuenta que no son directamente ~omparables, 
sobre todo por la diferencia en los módulos dc 
elasticidad del concreto. 

· . 
l·•.:· 

'•T"' 
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EJEMPLO 13.2 Resolución del ejemplo J 3. J con liD NTC-n -· ;-·· · ,_. 

Las rigideces y longitudes efecth-as de pandeo son iguales a las dd ejemplo 
13.1. La verificación de esbeltez es igual a la del caso con desplazamiento la-
teral. · 

CALCULO DEL FACTOR DE AMPUFJCACJON CONSIDERANDO EL 
MOVIMIENTO GENERAL DE LAS COLUMNAS 

F0 = -~1'---;;.. 1.0 

1 - ~l:::!P..I!-u-
l:P, 

;¡;p• = 150 X 6 + 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton 

FH =0.15 

E 
= E,/1 /2.5 

1 1+Ai 

E,= 10 ooo.;r; = 10 oooJWo = 141 400 kg/cm2 

El= 141 400 X 720 000 3. 70 X 1 o1o kg-cm2 
2.5(1 +0.10) 

!'ara las columnas de los ejes b, e y d: 

(ecuación 13.19) 

(ecuación 13.18) 

(ecuación 13.13) 

R =. 0.75.X 3.142 X 3.70 X 10'o "'5.28 X lOs kg=528 ton 
' 7202 

Para la columnas de los ejes a y e. 

P. 0.75 X 3.142 X 3.70 X 1010 ' a342 = 3.94 X 105 kg = 394 ton 

l:P. "' f'2 X !128 + 8 X 394 • 9 488 Ion 

Sustituyendo en la ecuación 13.18: 

F. = ----'~-- = 1.2 5 
1 - 1880 

9 488 

4 = . ~ 

'~ 1 

1 ~-' 1 . ( 
.. ' .. , 
15.2 1 

15.4-
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EJEMPI.O 13.2 Continuación 
'· 

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION CONSIDERANDO LA 
COLUMNA AISLADA SIN DESPLA ZAMIF.NTO LATERAL 

F;.= c.. > 1.0 (ecuación 13.1 7) 
1-..!k_ 

Pc 

C,. = 0.6 + 0.4 (M 1 {M2 ) > 0.4 (ecuación 13.9) 

c .. =0.6+0:4(- ~g)=0.314<0.4 
,....... 50 ton-m 

c .. =0.4 

F. 
0.4 0.592 < 1.0 = 

1- 150 
462 

V 70ton-m 
F, = 1.0 

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO 

Me= F,M, = 1.25 X 70 = 87.5 ton-m 
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l ~ .. 1 Determinar el efecto de cabeltez en ·la coiuínna 
del ejemplo lS.l, auponiendo que el marco está 
contraventeado, 

1S.2 Calcular el efecto de esbeltez en la columna lo­
c;dizada en la intersección de los ejes b-0 del 

. ejemplo IS.l. .\nallce el-cfcctÓ.cn la clirecci6n· 

• 
Oy m el tramo inferior, suponiendo que lu d.i­
mcnsionn de lu columnu y lu vips 10an lu 
miamu que en el ejemplo 1!.1. El marco no ... 
tá contravmteado en la dirección 01 

. . 

1 S.S Rcsu~lvuc el Ejcn:icio 1!.2 suponiendo que d · 
man:o ntí contravcntcado, 
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CAPITULO 15 
Dimensionamiento 
de columnas 

15.1 Introducción. /15.2 Recomcaclacloan pa· 
ra el ~mcaoloaamiento de colum11111. / 15.5 
Ayuclu de dlocllo para el dlmellliOIWDicalO de 
colum11111. /15.4 Ejemp!OL 

15.1 Introducción 

En cate capítulo ae trata el dimenaionamien­
to de columnaJJ dados la carga axial y el mo­
mento que deben reaiatir. El comportamiento 
de columnas sometidaa· a combinaciones de 
carga axial y momento ae analizó en el capítulo 
6, donde tambio!n 'se expusieron divenoa pro­
cedimientos para determinar la resistencia de 
columnaa cortaJJ de dimensiones y tefueno da­
dos. Los efectos de esbeltez fueron estudiados 
en el capítulo 13. En los ejemplos desarrolla­
dos en el presente capítulo se supone que di­
chos efectos de esbeltez ya están considerados 
en los valores de la carga axial y el momento 
para los cuales deben proponene secciones 
adecuadas. Los métodos de dimensionamiento 
utilizados están basados en el uso de diagramas 
de in teracci6n. 

15.2 Recomendaciones para el 
dimensionamiento de columnas 

AcERO MÍNIMO 

Los porcentajes mínimos de refuerzo reco. 
mendados para columnas son, por lo general, 

mayores que los recomendados para vigas. En 
los reglamentos de construcción suelen espe· 
cificarse porcentajes mínimos del orden de 
uno por ciento. Las NTC 77 indican que la 
relación entre el área del refuerzo vertical y el 

· área total de la aección no aea menor que 20//, 
estando !, expresado en kg/cm2

• Tambi~n ae 
recomienda usar por lo menos una barra en 
cada esquina de columnas no circulares y un 
mínimo de seis barru en columnas circulares. 

SUARACJbN ENTRE BARRAS 

Suele especificarse que la separación libre 
entre las barru longitudinales no sea inferior 
a l. 5 veces el diámetro de la barra, l. 5 veces 
el tamaño máximo del agregado, ni que 4 cm. 

HACES DE BARRAS 

Debido a que los porcentajes de refuerzo 
uaadoa en columnas son altos, a vece• es nece· 
sario ·recurrir al empleo de haces o paquetes 
de barras, lo cual simplifica el armado, como 
se muestra en la figura 1 ~.l. F.n general, se per· 

~- ·v, 
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Refuerzo 
convencional 

Refuerzo con 
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.Jo'ipra '16.1 Su1crenciu p11.ra el uao de haces de varl· 
llaa en yigaa y columnas. 
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mi te· utilizar hasta cuatro· barras por haz. Las 
.barras deben ligane firmemente entre sí. Se 
considera que el área del haz es la suma de las 
áreas de las barras. La longitud de desarrollo 
del haz es igual a la de una barra individual 
incrementada en ciertos factores que dependen 
del número de barras por haz. Según el Regla­
mento ACI318·83, el factores 1.20 para haces 
de tres barras y l. 33 para haces de cuatro ba­
rras. Se recomienda no cortar todas las barras 
en un haz en la misma sección. Los haces evitan 
el congestionamiento del refuerzo, pero obli­
gan a poner especi.;U cuidado en los detalles de 
empalmes y dobleces. El recubrimiento de un 
haz debe ser el de una barra hipotética de tal 
diámetro que su área sea el área del haz. Para 
las separaciones entre haces se hacen recomen­
daciones· semejantes. 

" On ALU.S EN LOS CAMBIOS DE SECCIÓN 

Es frecuente que se cambien las dimensiones 
de las columnas al pasar· de un piso a otro de 
una estructura. En estos casos,las barras deben 
doblarse en forma gradual, para evitar compo­
nen les desfavorables de esfuerzos. En la figura 
15.2 ae mueotran las recomendacioneo que a 

Longitud do-· 
rrollo b 30 dl6metr01 
cM le blrrelongl· 
tudinel ....._ 

E1tnbol pere re1ittir 
le componente hori· 
zontel d• la fuerza 
de tensión en 1• 
berras longnudinala• 

Refuerzo especi81 cM 
confirwmlento cuen· 
do H requiere en zonal 
IÍitnical 

R•'-.erza t&pecial di 
confinamiento cu•n· 
doH ntqu•ereenzonn 
IÍsmiCIII 

Fi¡ura 15.2 Detalles Ucl refuerzo c:n los cambio& de 
secdón de columnas. 
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. este respeCto se presentan en la referencia 15.1. 
que son semejantes a las del Reglamento AC 
318-83. Según este reglamento, en la zona M 
cambio debe colocarse refuerzo transversal ca· · 
paz de resistir una y media veces la componen­
te horizontal de la fuerza que actúe en las por­
ciones inclinadas de las barras de la columnA. 

REFUERZO MÁXIMO 

Aunque en algunos reglamentos se permiten 
porcentaje• máximos de refuerzo longitudinal 
del orden de 8 por ciento, pocas veces pued( ' 
colocane eota cantidad de refuerzo por reolrie­
ciones de orden conotructivo. 

EXCENTRICDAD ACCIDENTAL 

Las NTC-77 especifican que debe conside· 
rane siempre una excentricidad accidenlal 
igual a 0.05h > 2 cm,siendo h la dimensión de 
la columna en .la dirección de la flexión. 

REFUERZO TRANSVERSAL 

El refuerzo transversal puede consistir en 
hélices o en ealriboL 

En el caso de hélicea, éstas deben anclane 
en sua ex tremoa mediante 2.5 vueltas según 
laa NTC 77 y 1.5 vueltu oegún el Reglamento 
ACI. El esfuerzo de fluencia no debe ser su· 
perior a 4200 kg/cm 2 • El diámetro y la oepa­
ración de las hélices se calculan de acuerdo can 
lo indicado en el capítulo 4. Además deben 
respetarse ciertas limitaciones establecidas 
en los reglamentos que tienen por objeto ase­
gurar una acción confinante efectiva y, al mis­
mo tiempo, permitir la correcta colocación del 
concreto. Así, suele especificarse que la sepa· 
ración libre máxima entre weltas consecutivas 
ne e1tceda de 7--a 8 cm ;-mientras qt:~e la separa-­
ción libre mínima se limite a unos 2.5 cm o a 
1.5 veces el tamaño máximo del agregado. 

En el caso de estribos, éstos deben colocar•~ 
de manera que restrinjan el pandeo lateral de 
las barras longitudinales. Tanto el Reglamenl<> 
ACI como las NTC· 77, especifican que tudas las 
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' t • ' 
barras de esquina y cada barra alternada estén los estribos· deben estar adecuadamente ancla· 
rostringidas. por la esquina dé un estribo corí ·--a~s· cnsli's:extremos. ____ , ______ ·-
un ángulo interno máximo de Í35°, La .. dis· ·:-·--- Según el'Rcglamento AC1318-83,la separ<l· 
tancia libre de las barras no restringidas a las dón de los estribos no debe exceder de 16 
barras r<stringidas so limita a 15 cm La sepa, __ .. veces <!_diámetro de 1~. barra longitudinal, 48 
ración centro a centro entre barras r<stringidas __ .. veces el diámetro de los es.tribos, ni de la meñor 
se sude limitar a unos ·35 cm, como se apr<cia dimensión de la columna., En lugar de la pri-
en la figura 15.!1. El significado de estos requi· mera de estas restricciones,las NTC-77limitan 
sitos junto con detalles típicos de anclaje, se la separación máxima a 850/v'J;veces el diáme-
ilustran en la figura 15.3. En la figura 15.4 tro de la barra (o de la barra de menor diámetro 

·_se muestran algunos arreglos típicos de estri- de un paquete), siendo /y el esfuerzo de fluen· 
bos para columnas rectangulares. cia de las harras longitudi~ales en kgfcm 2• Las 

Para proporcionar restricción lateral pueden otras limitaciones se consc¡-van.igualca a las del 
usarse grapas en la forma representada en la Reglamento ACI. Además de ellas, las NTC-77 
fil(ura 15.3b. Cuando ·las barras están coloca· especifican que la separación máxima se reduz-
das én la periferia de un círculo, se puede usar ca a la mitad en una longitud no menor que la_ 
un estribo circular. Co.mo en-el caso de vigas, dimensión transversal máxima de la-columna, 

tal 

lbl 

._____. Igual o menor que 16 cm r;~~~;;i;;;:j¡~~ 
,--- t---i . 

~ 1!!1 llí 

Igual o 
monO< 
que 36 cm 

·Igual o menor que 36 Cm 

• 
Extensión de 10 db 

Extensión de 6db 

1-----1---·-·--+---J •· . 
x .;;35 cm 

• • .J ¿, 
.\ ~ o 

El gancho de 90 dt Qrapa 
con•ecu11vaa debe quedar 

en lados opue1101 de 
":: la columna 

Flgura J!t.3 Dclallcs del rcfuer~o transversal de C'olumn.ts . 
. .. . . ·' 
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un sexto de su alturá,-iii que-60 cm, encima y· - diseño q;¡e. ~omp.uian a las NTC77. Abarcan 
debajo de cada unión de columna con vigas o uná gran variedad de secciones, tipos de refuer- . 
lósas. El AChe limita a indicar que el primer· --. zo y condiciones de carga, incluyendo algunos 
estribo encima o debajo de la losa o viga se f c3sos de flexión biaxiaL Se consideran dos ca-
coloque a la mitad de la separación máxima tegorías de acero de refue•-zo: acero con es fuer-
a partir de los paños de la unión. zos de fluencia iguales o menores que 4200 
. En cuanto al diámetro de los estribos, el .... kg/cm2. y;. aceros con .e~-fuerzos .de fluencia 
llcglamento ACI !118-83 especifica valores comprendidos entre 4200 y 6000 kg/cm2 • Sé 
según el diámetro de las barras longitudinales. proporcion~ gráficas para distintos valores 
w NTC exigen que la fuerza de fluencia que de dfh, en el caso de secciones rectangulares, 
puede desarrollar un estribo no sea menor·· y de dfD, en el de secciones circulares. (Elaig-
que dos por ciento de la fuerza de fluencia de nificado de estas relaciones puede apreciarse 
la mayor barra o el mayor paquete restringido en las gráficas del Apéndice C.) 
por el estribo. Como las gráficas son adimensionales, pue-

Además de satisfacer los requisitos mínimos den utilizarse para diseños con otros regla-
arriba reseñados, el refuerzo transvenal debe mentos siempre que se calculen loa parámetroa 
proporcionar auficiente resiatencia frente a &dimensionales con base en las hipótesia del 
las fuerzas cortantea o toniones que pudieran reglamento correspondiente. Así, para dimen-
actuar aobre la columna. En caso de estructu- sionar según el Reglamento ACI !118-8!1 de­
ras expuestas a sismos, deben tenerse en cuenta 
las recomendaciones adicionales que se men­
cionan brevemente en el capítulo 20. 

15.3 Ayudas de diseño para el 
dimensionamiento de columnas 

Una de las ayudas más útiles pua el dimen­
sionamiento de columnas es el diagrama de 
interacción. La forma de construir los diagra­
mas de interacción se describió en el capítulo 6, 
donde también ae e,; pfh. éómo ae utilizan para 
determinar la resistencia a combinaciones de 
momento y carga axial e\.! secciones de carac­
terísticas conocidas. El problema inveno, 
consistente en determinar las dimensiones y er 
refuerzo requeridos para resistir una fuerza 
axial y un momento dados, puede también 
resolverse con la ayuda de los diagramas de 
interacción mediante un proceso de tanteos 
como el ilustrado en los ejemplos del siguien-
te inciso. 

En el Apéndice C se reproducen algunos dia­
gramas típicos tomados de los elaborados por 
Meli y Rodríguez para la referencia 15.2. Estos 
diagramas están basados en las hipótesis de las 
NTC 77. Constituyen una versión refinada y 
ampliada de loa incluidos en las ayudas de 

berá sustituirse el valor de f.' por fl1 f., donde 
fl1 = (1.05- fc/1400). (Véase la figura 5.6.) 
Además, en lugar de FR deberá usarse el valor 
de q, que especifica dicho reglamento ¡:ara · 
miembros sujetos a flexocompresión. El error 
en que se incurre auele ser poco significativo: 

Los diagramas pueden utilizarse de distintas 
maneras. Considérese, por ejemplo, el diagrama 
de la figura 15.5a, que muestra esquemática­
mente el formato empleado en los de la refe-

. rencia 15.2. 
Una forma de proceder puede consistir en 

suponer una secci~n y calcular loa parámetros 
, K y R. Estos parámetros definen un punto 
· en el diagrama al que corresponderá un valor 
de q,-del cual puede- deaucirse el valor de p 
necesario. Si este valor está comprendido entre 
límites aceptables, el problema está resuelto. 
De lo contrario es necesario ensayar otra sec­
_ción. Debe cuidarse que el valor de M,. incluya · 
el momento adicional debido a la excentricidad 
accidental que especificanlasNTC77. El valor 
del factor de resistencia FR ae supone igual a 
O. 7!1 ai el núcleo no está confinado y la falla 
es de compresión, e igual a O. 85 si el núcleo 
cuenta con un confmamiento adecuado. 

Otra forma de proceder consiste en auponer 
una secci{?n y definir un punto en el diagrlima 

,• J. •, 
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··a partir del parámetro K o R y la relación efh, del Reglamento -ACI. Simplifican considera-

cuidando que e incluya· la excentricidad acci- ~ blemente el dimensionamiento de columnas 
dental. 0 con excentricidades pequeñas. 

Si se limita la cuantía p a un valor dado, .- ... ·El quiebre en la parte inferior de las curvas 
puede calcularse el valor de q correspondiente. · .. para p refleja la especificación del Reglamen­
Se ·puede, entonces, definir un punto en el . :"" to ACI según la cual, para cargas axiales bajas, 
diagrama a partir.de este valor Y de la relación · el vaior de q, puedé aumentarse 'linealmente 
efh. Se harán los ajustes necesarios en la sec· hasta un valor' de 0.90 al disminuir q, P. de 
ción supueata hasta encontrar una que dé un 
valor de P~ aemejante al requerido. 0.101: A, a O. .· · '. . . 
. Además de las. gráficas, la referencia 15.2 · Los disdladores que se basen m lu Reco-· 

contiene ya¡;ios ejemplos que ilustran su apli- · i:nendaciones Internacionales CEB-FIP pueden 
cación. , ; ·' recurrir al texto de Jiménez Montoya [15.4) 

El'formato utilizado en las gráficas de la re- que incluye una gama muy amplia de diagra· 
ferencia 15.3 se muestra en la figura 15.5b. mas de interacción basados en las hipótesis de 
Estas gráficas se formularon con base en las dicha! recomendaciones. · 
hipótesis del Reglamento ACI318-77, que son · En la referencia 15.8 se presentan diagram~ 
iguales a las del Reglamento ACI 318-83. No para secciones en cruz y otras secciones poco 
se considera en ellas el caso de flexo-tensión, comunes. 
como en las de Meli Y Rodríguez [15.2). Fue- Son útiles taJ:Ilbién las ayudas de disdlo en·. 
ron elaboradas para diversas combinaciones de forma de tablas que dan directamente la carga 
f~ y [y, lo que permitió construirlas con base 
en valores de la cuantía p, en lugar del índice axial Y el momento flexionan te que pu.de 
de refuerzo, w. La parte plana de las curvas resistir una sección de dimensiones dadas, con 
para p corresponde a la limitación que estable- una cierta área de acero y con materiales de 
ce el Reglamento ACI para columnas con poca resistencias conocidas. Dados los valores de 
excentricidad, según la cual, la máxima capa· P0 y Mu requeridos pueden encontrarse en 
cidad para carga axial que puede atribuirse a las tablas distintas alternativas de secciones, . 
columnas está dada por las siguientes expre- con el refuerzo correspondiente, que propor-
aionéa: donan una resistencia adecuada. Véanse, por 

ejemplo, las referencias 15.5 a 15. 7. 
Para columnas zunchadas: 

.PP. (mh) = 0.85 q, (0.85{. (A1 - A,)+ [y A,) 
(15.1) 

Para columnas de estribos: 

.PP. (mh) = 0.80 tf¡ [0.85{. (A, -A,)+ [y A,) 
(15. 2) 

En estas expresiones P. es la capacidad no­
minal. El factor de resistencia ~ se toma igual 
a O. 75 para columnas zunchadas e igual a O. 70 
para columnas de estribos. Las expresione1 

· 15.1 y 15.2 rigen respectivamente para excen· 
Íricidades aproximadamente iguales a 0.05h y 
0.1 Oh, que corresponden a las excentricidades 
mínimas especificadas en versiones anteriore~ 

15.4 Ejemplos 

f.jemplo 15.1. Dimmsionamiento de una 
columna de sección ci~cular zunchada 

El dimensionamiento de la columna circular 
de este ejemplo está basado en las NTC-77. La 
columna forma parte de una estructura de 
marcos ortogonales, en la que el análisis indicó 
que la columna está aujeta a momentoa en doa 
direcciones perpendiculares entre sí. Puesto 
que se trata de una columna circular, el pro­
blema de flexión biaxial puede reducirse a uno 
de flexión uniaxial, componiendo loa momen­
tos M •. y M.¡ vectorialmente. Loa valorei de 
las acciones dadas corresponden al nivel de ser­
vicio para las dos· combinaciones de carga bá-
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muerta, carga viva y sismo. Por sencillez se Se determinó un valor del índice q pan 
supone que los momentos dados incluyen el cada una de las condiciones de carga consi<k· 
efecto de la excentricidad accidental que espe· radas, comprobándose que regia la_ de carp 
cifican las NTC77 (0.05D > 2 cm) con base muerta, viva y sismo. Por tratane de una co-
en tanteos previos... luiiÜia zunchada ae tomó F R = O. 85 para tl -

Como se señaló en la sección 15.4, el dimen- cálcÜJo de K. El valor de q correspondiente a 
sionamiento de -columnas puede llevarse a -la condición de carga muerta máa viva resultó 

· cabo por un proceso de tanteos auxiliado por inferior a los que abarca el diagrama. 
diagramas de interacción. El procedimiento El área de acero requerida se proporcionó 
implica proponer una sección e investigar, con con ocho barras del No. 8, que pueden alojarst 
la ayuda de los 'diagramas, si la sección pro- enlacolumnaconsuficienteholguraentreellu 
puesta puede resistir las cargas con una cuantía ~;,cuando ae prevea la posibilidad de hacer 
de refuerzo que t'sté comprendida entre los traSI&pea. .. 
límites admisibles. En el ejemplo se presenta El área del núcleo utilizado para calcular 
únicamente el tanteo final, que proporcio- la cuantía p

1 
e1 la definida por un círculo que 

nó una solución adecuada. coincide con el paño exterior del zuncho, y 
Para elegir el diagrama apropiado es nece- cuyo diámetro, por lo tanto, 1erá igual al 

sario determinar la relación d/D, donde des diámetro de la columna menos dos ve~es el 
el diámetro de" un círculo que pasa por los recubrimiento libre del zuncho. En cambio, 
centros de las barras y D es el diámetro de la el diámetro d, utilizado en la ecuación 4.2 es el 
sección de la columna. Cuando el valor de d/D diámetro de la hélice medido centro a centro. 
no coincide con los valores para los cuales Generalmente lo1 valores calculados del paso 1 

existen diagramas, puede recurrirse a la inter- se redondean a medio centímetro. 

EJEMPLO 15.1 Dimetulolllllrl~nto de""" colum1111 de #cclón circular, :un­
cluldtl (NTC77) 

DATOS 

CDrgas 

(Las cargas dadu son a nivel de servicio. Los momentos incluyen una 
estimación de los correopondientes a la excentricidad accidental que e~peci-
fican las NTC 77.) · 

G) Condición carga muerta más carga viva 

P =150ton 
M.= 15 ton-m 
M

1 
=S ton-m 

~-

b'/ 

¡ 

r 



·Jn. 
ce q para 
a conside-
de carga 

1e una co. 
,5 para el 
·ndiente a 
;a resultó 

porcionó 
.1 alojarse 
ntre ellas 
de hacer 

calcular 
:ulo que 
'"cho, y 
igual al 
ve e 
cam ..... ...,, 
4.2 es el 
centro. 

·1 pasos 

-- ,-
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EJEMPLO 15.1 (Continuación) 

b) Condición carga muerta más carga -?va más_~is~o 
P =130ton 
M.= 35 ton-m 
M = 12ton-m ' y 

Materiales 

Concreto: f~ = 300 kgfcm2 

Acero: J, = 4200 kgfcm2 
. 

Táp~año máximo agregado= 2.5 cm 

RecubrimiMto libre: 3 cm 

Reglamento: NTC-77 

Se pide: Determinar la secciún y el refuerzo usando las gráficas del Apéndice 
C. Detallar el zuncho. 

DATOS PARA EL CALCULO 

Ji= 0.8 f~ = 0.8 X 300 = 240 kg/cm2 

¡;·= 0.85 J:= 204 kgfcm2 

Estimación d~l r~cubrimiento r 

r=3 + 1 + l.3=5.3cm-"'5.5cm 
=-

3cm----

Barra No. •--'· 
lsupunta) 

' •. 

'----·Zunch,oNo. 3 

·, 



: --. 

• '< ~ :-, 

: :. :-;' 

RESISTENCIAS REQUERIDAS 

Composición de momentos" .. """·---"·---""·-·· """· -"·"--"· •. "··"" 

Condición carga muerta más carga viva: 

M'" JM?, +M;= J152 + !1 2 = 15.!1 ton·m 

Condición carga muerta más carga viva más aiimo: 

Resistmcw 

Condición carga muttta más carga viva: 

P. "'F<P = 1.4 X 150 • 210 ton 
M.= F,M = 1.4 X 15.!1 = 21.4 ton-m 

e= 21.4/210 = 0.10 m 

Condición carga muerta máa carga viva mú aiamo: 

P. •1.1 X 1!10=14!1ton 
M0 = 1.1 X !17 = 40.7 ton-m 

e -=40.7/14!1•0.28m 

DIMENSIONAMIENTO SECCION Y REFUERZO PRINCIPAL 

Diámetro aupuesto: D = 55 cm 

d=D- 2r=55- 2 X 5.5=44cm 
d/D = 44/55 = 0.8 :. Usar figura C.ll del Apéndice C 

Condición cargG muertG miÚ VÍINJ 

e/D = 0.10/0.55 = 0.18 

K_ p /F D 2 ..,, _ 210 000 
-u R Jc- 0.85X55 2 X204- 0"40 

q<0.2 

... -
" .- ... ~~ 

-. 

.. :: 

' ·:. 
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EJEMPLO 15.1 (Contlnwclón) 

Condici6n carga muerta más viva más ~ismo 

e/D = 0.28/0.55 = 0.51 

143 000 
t¡ .. 0.4 (rige) ·. --·-

K= -0.27 
0.85 X 552 X 204 

!" 204 
p=q ~ =0.4 -.-=0.019 

/y 4?00 

riv• o.o19 x 1r x 552 

A,=p-4-= 4 45.1 cm2 

Usar 9 barras No. 8 = 45.6 cm1 > 45.1 

DIMENSIONAMIENTO ZUNCHO 

. (A. ) f~ f. 
P,"'0.45 ~-1 ->0.12-

Ac [y [y 

A, v• ss·• 
-= = 1.26 

(D- 2 X 3)2 (55- 6) 2 

l. recubrimiento libre 

(
A 1 ) f. 300 

0.45 -- 1 - = 0.45 (1.26- 1) --= 0.0084 
Ac [y 4200 

0.12 f~ = 0.12 
300 

= 0.0086 > 0.0084 
/y 4200 ' 

De la ecuación 4.2: 
4A, 

p =--
S sd

1 

=-

(d, a diámetro del núcleo centro a centro de la hélice. 
A, = área zuncho) 

4 A, . 
s=--

p,·d, 

(ecuación 4.9) 

:. P, = 0.0086 
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EJEMPLO 15:1- (C0ntinuád6n) -· -

Para zuncho del No. 3: 

----- 4 X 0.71 -
s- -65cm 

- 0.0086 (55- 4) - • 

separación libre máxima= 7 cm> (6.5- 1) = 5 cm 
separación libre mínima= 1.5 X 2.5 = 4 cm< 5 cm 

Ltamaño máximo agregado 

SECCION ADOPTADA 

~ barras del No. 8. 

Zuncho del No. 3 cnn un pasos= 6.5 cm 

Ejemplo 15.2 Dimensionamiento de una 
columna cuadrada con refuerzo en las · 
cuatro caras 

El propúsilo de este ejemplc es ilustrar la 
aplicación de lo• diagrama• de interacción de 
la referencia 15.3, que están basados en las 

.hipótesis del Reglamento ACI, ¡¡l dimensiona, 
miento de columnas. Las características d~ 
Jos mllteriales corresponden a. una de las C<>m· 
binaciones previstas en la referencia citada. 

Para hacer una primera estimación de 1~ 
Kcción requeridaae recurrió lllu ecuación 1!1. 2, 
considerando que sólo .actúa la carga axial )' 

SO cm.~ 
tk ~th r 
r.c ... r .. 
_.d. 
. e- 1001 
-el 
en kg/c 

Para 
calculó 
b disto 
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,. despreciando la contribución del refuerzo. Re· ·· ~tos y la dimensión total de la columna, ambas 
· sulló así una sección de 4 7 cm de lado. Siguien· medidas en la dirección paralela al plan·o de 

do la práctica usual de usar múltiplos de cinco flexión. Se obtuvo un valor de r = O. 74 por 
centímetros para las medidas de las columnas, . lo que se utilizó la gráfica A·l7 de la referencia 
la dimensión obtenida se redondeó a 50 cm. 15.3, que corresponde a r = 0.75. Dado lo 
. Escogida tentativamente la sección de 50 X parecido de los valores no se consideró nece· 

50 cm, se calcularon los valores de ~P./A1 y sario recurrir a la interpolación. 
• · de efh requeridos para poder entrar en la grá· El valor de la cuantía p = 0.03 obtenido de 

Cica. Puesto que las ordenadas de los diagra· la gráfica, está comprendido entre los límites 
mas de la referencia 15. 3 están dadas en kips admisibles de manera que se aceptó la sección 
"(= 1000 lb) -por pulg2 , fue necesario transfor· de 50 X 50 cm supuesta inicialmente. En los 
mar el valór obtenido para~ P./A., expresado ., cálculos se tomó ~"" 0.7 por tratarae de una 
en kg/cm2 , a dichas unidades. . ci;lumna de estribos, El refuerzo requerido se 

Para seleccionar la gráfica apropiada se proporcionó con 12 barras del No. ·9. La dis· 
calculó el valor de r. que es la relación entre posición de estribos propuesta puede apreciarse 
la distancia entre las barras de los lados opues· en el croquis al final del ejemplo. 

EJEMPLO 15.2 Dimensionamiento de """ columM cuadrada con refuerzo 
en ku cuatro caiW ( ACI J 18-83) 

DATOS 

Cargas 

P. ,. 290 ton 
M,. = 45 ton:m 

Matmales 

f'c = 280 kg/cm2
' = 4000 lb/pulg2 

f1 = 4200 kg/cm2 = 60 000 lb/plligl 

Recubn'mimto: 3.5 cm 

Reglamento: ACI 318·83 

Se pide: Determinar la sección y el refuerzo usando loo diagramas de la refe. 
renda 15. 3. Detallar los estribos. 

EXCENTRICIDAD: e= M,./Pu = 45/290 =O. 155m 
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EJEMPLO 15.2 (ContiniUici6n) 

ESTIMA.CION PREUMINAR 

Suponer que sólo actúa P. y que p =O. 

De la ecuación 15.2: 

P. =~P. = 0.80 ~ [0.85 f.. (A1 -A,)+ f,A,) 

.. P .. 
A=------

1 0.80 ~ (0.85) 280 

290 000 2 = =2176cm 
0.8 X 0.7 X 0.85 X 280 

b"' v'fl70=47 cm 

Ensayar una columna de 50 X 50 cm 

DETERMINACION DE efh Y ~./A• P-1,RA ENTRAR EN EL 
DIAGRAMA DE INTERACCION 

e/h = 15.5/50 = 0.31 
Valor de ~.lA, requerido: 

~ P P. 290 000 _!a_ lb 
~=-"' ' =116 =1650 -=1.65kai 

A1 A1 50 cm2 pulg2 

(k si • kips por pulg2 "' 1000 lbfpulg1 ) 

• 

ELECCION DE LA GRAFICA 

_.::...... 3.5 C-:"1 

1 cm 

_ ~----~-=-1.3cm 
S..ponof 

t.rre 
dll No. 8 

t.-Estribo• 
dll No. 3 

r = 3.5 + 1 + 1.3 = 5.8 ""6 cm 
"(h .:ih- 2r 

=50 - 2X6 = !18 cm 
A -- -·· - -~- -

38 
'Y- 50•0.76 

:. Usar la gráfica A-17 de la referen· 
cia 15.3, para 'Y= O. 75, 
fe = 4 000 lbfpulg1 y 
[y = 60 000 lb/pulg2 

l 

l 

1-:jcm¡ 
colurr. 
CII1"1U 

Pu 
trice¡ 
nas, • 
de u• 
laa < 
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EJEMPLO 1!1.2 (ContlnllllC16n) 
. . . 

.. 
- --

- . , .>~;·~, 0 ~ • r· ·' -
DETERM/NAC/ON DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

.. 
- ' ' - -... -· .. --· ... efh = 0.!11 

' 
_p = 0.0!1 (de la-gráfica A-17) -~ .: 

#'. 
.. 

-=1.65 ksi - ... .. 

A, 
' 

A,= O. OS X 502 ·= 75 cm2 - - -- - ------- ~-- '. 

Usar 12 barraa del No. 9 = 76.7 cm2 ' 
' 

.. . . . 

DETERMJNACION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

Considerar estribo• ele! No. !1 . 

16X 2.9=46 

t 
48 X 1 =48 . usar estribos@ 46 cm .. 
b•&Ocm 

SECCION ADOPTADA 

Sección 50 a 50 cm 
12 barraa del ;~o. 9 
estribos del No. ll @ 46 cm. 

'· 

Ejemplo 15.3 Dimeruiotu~miento de una 
columtu1 cuadroCÚI con refuerzo en dos 
cGJ"as para una cuantía dada dt~act~ro 

= 

Puede suceder que se imponga como res· 
tricción para el dimensionamiento de colum­
nas, el que la cuantía del refuerzo sea del orden 
de un valor prefijado. En el ejemplo, que sigue 
las especificaciones· de las NTC-77, se esta-

-

(t- • • • • • 
le 1• 

r· ¡.., • • • -. -

. - - - .. . -·--- ~-- .. 

blece la condición que la cuantía sea aproxi­
madamente igual a O. 025. 

Pasa resolver el problema se procedió por 
tanteos, suponiendo una sección y hacien(lo 
ajustes huta encontrar una que tuviera la reais­
tencia necesaria con una cuantía semejante !l 
la especificada. 

Se presenta en el ejemplo un tanteo para 
una sección d~ ,40. X 40 cm. La excentricidad 
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: e-~. .Calculada ~' ¿;;rrl~¡-z:gando ~ '~~~~:-: ~~ ~jl¡;~~-~;~ _¡j;~~ño y de la reladciá 
dad accidentaL Larelaciónd/h, que se requiere t/h. La cuantía correspondiente a este nu•-· 
para escoger la gráfica, multó ser 0.88. Por lo tanteo fue IÓio ligeramente tuperior a la etpe-
tanto se utilizó en el ejemplo la gráfica de la cifacada. · ·· · 
figura C.2 del Apéndice C. que corresponde a Loe ettribot del No. S propuettot cu. 
un valor de d/h ,. O. 90. En cuo de deteane plen ampliamente el reqúiti~!» de que tu fuer-
mayor precisión podría hacerte una 'interpo- za de fluencia sea por lo menos igual al clol 
!ación entre los datos obtenido• con la figura por ciento de la fuma de fluencia de la may .. 
C.2 y Jos que se deducen de la figura C.!l, co· barra restringida. Conservadoraritente se utili» 
rrespondiente a un valor de d/h = 0.85.. una grapa para-lat dos barras del No. 9, auD-

. Utilizando el valor de q com:tpondiente a que estrictamente no et necesaria ya que la 
p "" 0.025 y el de la relación e/h se defmió un separación libre entre barras es menor que 
punto en el diagrama cuya ordenada K fue 15 cm. -- ·· 
igual a 0.6!1. Se comprobó que la resistencia La separación de 40 cm propuetta debe re-
era ligeramente inferior a la requerida. Se pro- ducirse a la mitad en las'porciones extremas 
cedió en ton ces a hacer un · ajuste en el acero de las columnas de acuerdo con lo indicado 
definiendo un nuevo punto en el diagrama a en la tecci6n 15.2. 

" 

EJEMPLO U.S Dlmell6lo1111mlento de 111111 colu1111111 CJUUIIWII11 con refueno 
en do1 etmU JHII'II uu cumt/11 dlld11 de 11cero ( NTC. 77) 

DATOS 

CArgiiS 

M. "' 2!1.5 ton-m 
P. = 111 ton 

Materillles 

f. • 200 kg/cm2 

f7 = 4200 kg/cm2 

CUIIfttaía de acero 

p.::::: 0.02!1 

Recubrimiento 11l centro del refuerzo 

r.::::: 5cm 

=-

•• 

-
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EJEMPLO l!>.ll (Contlnuac16n) 

_,;. :· .· .. 

Reglamento: NTC-77 

Se pidei Determinar la aección y el rcfue~· usando los diagrani.ii del Apén­
dice C. Detallar los eatriboa.· 

DATOS PARA EL CALCULO 

1: = 0.8 fc = !1.8 X 200 = 160 kgjcm2 

¡;• = 0.85/: = 0.85 X 160= 136 kgjcm2 

CALCULO DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Tanteo inicial 

Suponer una sección de 40 X 40 cm 

Excentricidad accidental: 

e."= 0.05h :> 2 cm 
e. = 0.05 X 40 = 2 cm 

Excentricidad total: 

23.5 
e .. -- +0.02•0.2Sm 

111 

Elección de diagrama: 
=-

d - .. 
h 

40-5 
•0.88 .. 

40 
usar la figura C.2 del Apéndice C •... 

¡, 4200 
q = p...!.L.. =o 025 --=o 77 r: · 136 · 

e 23 
-=-=058 
h 40 . 

K=0.63 

P. = KFR bh ¡;• = 0.63 X O. 75 X 402 X 136 
=lOS 000 kg< 111 000 kg 

.·. 
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EJEMPLO 15.3 (ConiÚIUilclón) 

Ajuste del acero: 

q•0.85: 

~ . P. -····--- -~--- -111 000 -·--·- -~ ~-
K= r.• = 2 ~0.68 

FR bla • 0.75 X 40 X 156 . 

e 23 . 
-=- =0.58 
h 40 

r: 136 
p "'q r,= 0.85 4200 = 0.0275 

A,= 0.0275 X 402 = 44.0 cm2 

Usar. 4 barras No. 10 + 2 barras No. 9"' 44.6 cm2 > 44 cm2 

REFUERZO TRANSVERSAL 

SttptmJción estribos: -
., --

Considerar estribos No. 3 

48 X 1 =48cm 

850 X 3.2 
• ~ =42cm :. separaci6n estribos ., 40 cm 

b .. 40 cm 

SECCION ADOPTADA 

Secci6n 40 X 40 cm 
4 barras del No. 1 O y 
2 barras del No. 9 
Estribos del No. S@ 40 cm 

• q • 
•-=- -·. ~ 

• o .... 

'"' r¡rcto e 

Las 
, acdon( 

cortan• 
sidcrar 
versal 
ilustra 
NTC: 

-_ -.Se¡ 

réliitc 
&ufici( 
del N 
(uen~ 

S,qu 
las N. 



·---· ...... ~~-~--- . -~·" ...... _. ___ .,. ____ ~-·-
. - ·- ~--·-~ ---·--· ~------ ·-. 

- . ·:· .. 

Ejemplo 15.4 Dimensionamiento de una 
columna rectangular considerando el 
efecto de una fuerza cortante 

Las columnas de estructuras expuestas a 
acciones sísmicas pueden estar sujetas a fuenas 
cortantes significativas cuyo efecto debe con­
aiderane proporcionando un refuerzo tranJ­
veraal adecuado. En el presente ejemplo se 
ilustra có111o ,hacer esto de acuerdo con las 
NTC-77 , , 

Se propuso una sección de 35 X 40 cm, cuya 
resistencia a flexócompresión se comprobó ser 
suficiente u ti !izando como refuerzo seis barras 
del No. 6 distribuidas en dos caras. Para el re­
fuerzo transversal se emplearon estribos del No. 
S, que, de acuerdo con las especificaciones de 
las NTC-77, que fueron reseñadaaen la sección 
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15. 2, deben colocarse a 30 cm en la porción cen­
tral de la columna y a la mitad de esta separa· 
ción en los extremos. 

La revisión del efecto de la fuerza cortante 
se efectuó de acuerdo con laJ indicaciones ck 

-:la sección 7.6.2,queprevén la manera de tomar · 
·en cuenta la influencia favorable de la pre­
sencia de una fucrzá de C'lmpresión. La sepa· 
ración de estribos calculada fue menor que la 
mínima especificada de d/2 para miembros 
sometidos a fuerza cortante. Esta separación, 

· ·. que en el ejemplo fue igual a 20 c;m, resultó 
· mayor que la de 15 cm requerida en los ex tre· 
;.Qtos por especificación, por lo que se conservó 
esta última en dichas zonas. Dado que la fuerza 
cortante es constante en toda la longitud de 
la columna, en la porción central se utilizó la 
separación de 20 cm definida por los requisitos 
de fuerza cortante. · 

EJEMPLO 15.4 DltMIUlon~~mlento de unD columna rectangulor considerando 
el efecto de UNI fuer:~~ cortante ( NTC-77) 

DATOS 

Acciones internas 

r1\~~ 20ton-m 12.15 ton 

H H 
=- -· .. 

T \ 20ton·m 

"" •m 

\ 
v., 

1 
~ton~ r-;1 

I:ZO 

?2 
- ·------------
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EJEMPLO 15.4 (ContinUilci6n) 

(Los momentos incluyen una estimación del efecto de la excentricidad 
accidentaL) 

MaterúJ/es 

Concreto: f. = 250 kg/cm• 
Acero: /~ • 4200 kg/cm2 

,. ¡1 

Refuerzo en dos caras 
-" 

Recubrimiento al centro de las banas: r • 5 cm 

Reglamento: NTC-77 
,, .. . ... 

; ·--

Se pide: !k terminar la sección y el refuerzo teni~ndo en cuenta la influencia 
de la fuerza cortante. Detallar los estribos. ,, .. 

DATOS PARA EL CALCULO 

1: • o.80f. • 0.80 x 250• 200 kg/cm• 
¡;• .. 0.851: • 0.85 X 200"' 170 kg/cm2 

DIMEN_SIONAMIENTO POR FLEXION 

Suponer: b = 30 cm; h = 45 cm; d = 40 cm 

dfh = 40/45 = 0.89 :. usar figura C.2 del Apéndice C. 

K 
P. 120 000 

z ~ =o 70 
FRbhf.' 0.75X30X45X170. 

!" 170 
p=q -' = 0.85 --=00344 

!, 4200 . 

q .. 0.85 

.. 

\7 
-

" 
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EJEMPLO 1!1.4 ·rciiñtinuacl6n) ... 

. A,= 0.0344 X 30 X 45 = 46.~_cm2 

. -~- --- . . . . . 
Usar 6 barras dd No. 10 = 47.6 cm2 > 46.4 cm2 

: 

REFUERZO TRANSVERSAL 

Considerar estribos del No. S 

48 X 1 = 411 cm . 
b =SO cm .. separación estribos a SO ~m 
850db 850 X !1.2 - f- •> 

= = 42cm 
'" 

..¡¡; vnmr - . -· ~--- .. .. . . 

SECCION PROPUESTA 

Sección de 30 X 4!1 cm 

o 6 barras del No. 1 O 
Estribos No. S @ SO cm 
en porción central, 5 @ 
1 !1 cm en los extremos • 

· ...•. 

h =45 cm 
:. la longitud en que debe mantenerse la separación de 60 cm 

400/6 = 67 15 cm debe ser igual o superior a 6 7 cm 

=- -. . - - . 

REVJS/ON POR CORTANTE -
(Ver sección 7.6.2) 

O. 7 f: A1 + 2000 A,= O. 7 X 200 X 30 X 45 + 2000 X 4 7.6 
= 284 200 kg >P. = 120 000 k¡¡ 

A, (cara de compresión mínima) 
p= 

bd 

23.8 
= 0.0198 > 0.01 = 

30 X 40 

.. , 



-·462 ~-Dimnsitnrltmlnto4•eobl•- · · . : · .. 

EJEMPLO U;4 (Contimulci6rí) 

:. YcR = 0.5 FR bd../ff( 1 + 0.007 P. ) 
Al 

= 0.5 X ·0.8 X-!10 X 40 X~ (; + 0.007 ~~OXO~~) 
= 11 000 kg 

0.8 X 1.42 X 4200 X 40 

(12 500- 11 000) 

FR A. / 1 0.8 X 1.42 X 4200 . 
45 

> d 
s = 127 cm> = = - = 20 cm 

!1.5 b !1.5 X !10 2 

Refuerzo transversal adoptado 

En los extremos: 5 estribos del No. !1 @ 15 cm, que abarcan un tramo 
superior al mínimo especificado de 67 cm. . 

En la porción central: estribos del No. !1 @ 20 cm por los requisitos 
de cortan te. 

Ejemplo 15.5 Dimensionamiento de una 
sección rectangular sujda a compresión· 
y flexión biaxial 

El problema de la flexión biaxial en seccio­
nes rectangulzres se presenta con frecuencia en 
el dimensionamientl? de estructuras de concre· 
to. Considérese, por ejemplo, el caso de lu co· 
lumnas de edificios sujetas a acciones sísmicas, 
para las cuales el Reglamento del Distrito Fe de· 
ral [15.9] eKige que se tome en cuenta el efecto 
total delaiarr,<J c,."c actúa e • Uoolldirección prin· 
cipal, mát el 30 por ciento del correspondiente 
al que pued3 actu>.r en la otra rluección. 

En el ejemplo, en que se han seguido lu 
indicaciones de las NTC-77, PR ea la carga úhi· 
m a que debe soportar la sección con lu acen· 
tricidades indicadas. 

F.l dimensionamiento se llevó a cabo con la 
ayuda de la fórmula de Brealer, cuya aplicación 

se comentó en la sección 6.4.2. Podríahabene 
recurrido a los diagramas de interacción para fle· 
xión biaxial incluidos en la referencia 15.2.Sin 
embargo el uso de estos diagramas suele resultar 
tedioso debido a las interpolaciones que es ne· 
cesarlo efectuar. Por otra parte, por regla gene· 
ral, la precisión de los resultados no es superior 
a la que se obtiene con la fórmula de Bresler. 

El problema debe resolverse por tanteoL 
Se muestra en el ejemplo el tanteo final. Se 

· procuró ajustar la cuantía al tres por dento 
especificado en los datoL En el cálculo de 
PRO• PRx y PR y se utili:r;ó como valor dd be· 
tor de resistencia FR =O. 7 5, el correspondiente 
a.Jajalla en c<?_mpresi{m. Los_di!J&ramas indi· _ 
caron que, en efecto, ésta fue la mudalidad de 
falla que rigió. 

En el arreglo de estribos mostrndo en ti 
croquis de armado, se apre'cia que no fue nece· 
aario proporcionar una grapa para restringir l¡ 

barra e 
·;n Ji' 

'be 
te Jos 
mene&· 
es la · 
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barra central del lado menor ya que la separa· 
ción libre entre barras es menor que 15 cm. El 
estribo del No. 3 propuesto cumple ampliamen­
te los requisitos de capacidad en la Ouencia 
mencionados en la sección 15.2. La separación 
es la correspondiente a la porción central "de 

la _columna .. En los extremos, esta separación 
debe reducirse "á la mitad en la forma indica· . 
da en la· sección citada. No debe olvidarse que 
en caso de actuar fuerzas cortantes significati· 
vas, es necesario verificar que el refuerzo trans· 
versal proporcione la resistencia necesaria. 

.. 

EJEMPLO 15.5 DlmtnsloMmlento de una sección nctangular mjtta a com­
p~ón y fle:~tlón blazlal (NTC. 77) 

DATOS 

Carga 

Materiales 

I'R•IIOtan e.•35cm 
e,= 20cm 

(Los valores de e • y e, incluyen 
las excentricidades accidentaleL) 

=-

Concreto: fe = SOO kg/cm2 

Acero: f, = 4200 kgfcm2 

Refuerzo en las cuatro caras 
Recubrimiento al centro de las barras: r = 6 cm 
p::::: 0.03 

Reglament_o: NTC-77 

Se pidt~: Determinar las dimensiones y el refuerzo de una sección rectangu­
lar. Detallar los eatriboL · 

.. : 
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. EJEMPLO~! M (Conttmur.:l6n} .· -
.. - ... . '-~.. ' .. . .... ·- .. 

METODO DE SOf.UCION 

Fórmu~ de Bresler (ver secci6n 6.4.2) 

1 PR = ____ ..:;_ ___ _ 
lfPRX + lfPRY - lfPRo 

donde 

PR = carga normal resistente de diseño, aplicada con las excentricida· 
des"• yey 

PRo =carga axial resistente de diseño suponiendo e. = ty =O 

PRx =carga normal de diseño aplicada con la excentricidad e •• 

PRY =carga normal de diseño aplicada con la excentricidad e1. 

DATOS PARA EL CALCULO 

f: = 0.80 f. = 0.8 X 300 = 240 kgfcm3 

(.' = 0.85 f: = 0.85 X 240 = 204 kg/cm2 

SECCJON SUPUESTA 

• 1 

1 
1 -

' 

• • 

• 
h=60cm __j l. 

1 
' 

Considerar p ,.. 0.03 

A, • O. OS X 40 X 60 
= 72 cnt 

79.4 
- -- )( . . o= = 0.033 

- -.- - '- 40 X 60 

.... -_ ¡y -·-· 4200 
q-p_ =0.033 --

204 

= 0.68 

?7 

-
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EJEMPLO 15.5 (Contii11iadón) ,-

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA PR 

Ctilculo de PRo 

• 0.7!1 [204 (2400- 79.4) + 79.4 X 4200) 

=605 200 kg 

Cálculo de P RX 

60-6 
dfla "' --· = 0.9 .. usarla figura C.6 

60 

e. 35 
-•-•058 

la 60 . 

q=0.68 
1 K. • 0.5 

·----·-··----

·PHx = K• FR bhf.' = 0.5 X O. 75 X 2400 X 204 =18!1600 kg 

Cálculo de P N y 

40-6 
dfb = 

40 
= 0.85 .. usar la figura C. 7 

.7 20 
--- •11.5 
b 40 

9 =0.68 

PRY = K7 FR bh fc' .. 0.55 X O. 75 X 2400 X 204 = 202 000 kg 

Cálculo de PR 

1 
PR • --:-1--+-~1----:1-- • 114 000 kg > 110 000 kg 

183 600 202 000 605 200 

. • La sección propuesta ea adecuada 
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REFUERZO TRANSVERSAL 

48 X 1 = 48 cm __ ... ,.._ ___ .. 

b =40cm 

850 X 3.2 

y'4NO 
42cm = 

SECG10N ADOPTADA 

-1· .; ... - '='':.. 

.~-

;:· - ·-~ :.~ 
. ·i: ·:-.. 
.. ""-.. -.. .,_, 

-- ··----- ~-·--·~..., - . ~· ·~~-. .-..- --··· .. -- .... ---·-"'· 
separación estribos = 40 cm ·. 

--·· ---..:- - ·-

Sección de 40 X 60 cm 
10barras del No. 10 
Estribos del No. 3@ 40 cm 

REFERENCIAS 

Blume, .).A., N. M. Newmark y L.N. Coming. 
Dtsign of Multistory Rtinforc6d Co11crd~ Buil· 
dings. Skokle,lll., Portland Cement Auoclatlon, 
1961. 
Mcli, R., y M. Rodrlguez. Grdficas para dismar 
columnGS de ~oncrdo reforztu:lo. México, D.F., 
1n•tiluto de Ingeniería, Univenldad Nacional 
Autónoma de México,.aeptiembre 1980. 
Comit~ ACI HO. Dtsi¡¡n Handbooa in Accor­
danet with tht Strtnglh Dtsi¡¡n Mtthod of ACI 
318·77: VoL 2 • Columns. Detroit, American 
Concrete lnotltute, 1978. 
Jlm~nu Montoya, P., ~~tal. Jlormig6n omuulo, 
Tomo 11: Abacos para ti ctilculo dt stccionts <n 
11 ~rl4do llltlmo d1 GfDIDmlmto (IOL ecllción), 
Ban:elona, Guotavo Glll, 1979. 

15.6 

•15.7 

15.8 

15.9 

tllntt. México, D.F., lnatituto Mexicano del 
Cemento y del Concreto, 1970, 
Comit~ ACI 340. Desi¡¡n Hondbooa in Acc ... 
dG11co wilh til• Sbength D•si¡¡n M1thod of AO 
318·11: VoL 1-Beoml, S/obs,Bnu:aets, Fool/ftA 
Gnd p;¡, CGps. Detroir, American Concrete htt· 
ti tute, 197 8. 

CRSI Hondbooa, Chlcago, ConciTto 
Reinforcing Steel ln•titute, 197 8. 
Marín, J. ,. Abac01, fónnulu y criterio• pua d 
c'lculo de edificio• de concreto armado". Bol,.. 
, •• ,. /MME, Caracu, enero-junio 1978. 
--~ Rlq.,isitol d~ 11guridod ysnvicio p.re 
l<u 11trucluras, Titulo 1 V d1l Rtglomtnlo dt 
ConttruccioniS poro 11 Distrito F•dtrol. Mblco. 
D.F., lnotituto de Ingeniería, Univenldad N .. 

Gondlez Cuevaa, O. MGnuol d' DUri.o de Con· 
cr.to Rlfor~Gdo, VoL 1: Fl11CO~ompr11i6n y cor~ 

~ _ cional Au~noma de. Ml!xico!.1977. 

EJERCICIOS 

(Obtcrvación: Loa aigulentea ejercicioa pueden re~ 
1olvenc con la1 NTC .. 7 7 o con el Reglamento ACI 
318-8.3, salvo cuando 1e indique lo contrario~). 

15.1 UtUlzando loa diagramu de la referencia 1~.2. 
determinar lo1 valorea de Pu y M., queJctitlt 
la aección dimcn1ionada en el ejemplo 1 ~.2. 

.·. t .. '· 
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-'·) -1á. ~(' 
·.~ •• 'ont 

'" 

U)O 'f.~\' 
,(! de 

/y= 4~ 
J)¡mcm 

rcCucr' 
Ulüm<~ 

,\fu ::; 

¡, = .¡ 
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U.2 l>etall.r el refuerzo de una columna corla cua· 
drada de estribos pua que resista una carga de 
SOO toneladu. Lat dimenalones de la columna 
deben s<r 4~ X 4~ cm. Suponer /c = 200 kg/cm2 

y /y = 4200 ks/cm2 • Detallar loa <llriboa. 
Dimensionar una columna corta cuadrach para 

15.4 

.. una carga muerta de 100 ton y una carp viva 
de 70 ron, ambu a nivel de 1ervkio. Suponer 
P !!!! 0.02~./, = SOO kg/om2 y /y = 4200 kg/cm2

• 

Dimensionar una columna circular corta con re­
fuerzo helicoidal para una carga muerta de 81;\, 
ton y una carga viva de 140 ton, ambas a ni· 

·vol de acrvicio. Suponer /c = 2SO ks/cm 2 y 
¡1 = 4200 kg/cm 2

• Detallar el •uncho. 
Dimensionar una columna ciTcular corta con re· 
fuerzo helicoidal pan que reaista una carp últi· 
m a P u = 200 ton con una excentricidad igual 
a U cm. Suponer/~ = SOO kg/cm2 y /y "4200 
kg/cm2 • Detallar el zuncho. 

U.6 Dimenaionar una columna corta cuadrada, con 
refuerzo en lu cuatro caras, que resi1ta u.nacara:a 
última Pu • 250 ton y un momento. último 
Mu " 40 ton-m. Suponer /c = 2SO q¡cm2 

)l 

[y= 4200 ks/cm 2
• Detallar loa <llriboa. , 

15.7 Dimenaionar una columna corta cuadrada, con 
rcfucr.to en las cuatro caru, que resista una 
car&J última de SOO ton con una excentricidad 
tx • 20 en uncr. ~~~.· l:u di•cc:doncs principales y 
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una excentricidad ej. ~.SO' cm en la otra direc· 
ción. Suponer (. = 250 kg/cm2 y /y = 4200 
ka/cm2

, DctaUar loa estriLoa. 
1 ~.8 Dimensionar la columna del croquis como cua­

drada, con refuerzo en las cuatro caru. Detallar 
lt>t estriboa. Reviaar el efecto de la fucna cor· 
tante. Suponer ¡; = 200 kg/cm2 y /y • 4200 
ka/cm2. 

l'u =160 ton 

·~ 
--....--

Mu =40 ton-m 

3m 

180 ton 

=-

,. 

1. 

' 
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5 •. MARCOS DUCTILES 
5.1 Requisitos generales 

Este cap!tulo es nuevo en las Normas;' esta baaa~o 
en el Ap{mdice A del Reglamento ACI de 1g93 (ref . . . . 

mayo 1988 

esencialmente 
') y .. en alliJunoa 

criterios de di'Seño noezelandeses (refs ), Se entiende por mar 
' -

co dOctil una estructura monoHtica formada por. column·as y Vigal! 

que baje la acci6n del un sismo intenso puede soportar una serie -de ciclos de comportamiento inel~stico, sin menoscabo significa­

tivo de su capacidüdde carga. Lo anterior se logra si en el mar 

co puede formar.se un mecanismo de falla en el que las zonas queo· •· 
funcionan como articulaciones pl6sticas poseen una considerable 
capacidad de giro ante acciones repetidas. La raz6n p~incipal 

'' ' 
. ' 

' '· 

de usar estructuras dOctiles es que permiten ser ~ise~adas para 
resistencias menores que las que requerirían en un cierto sitio 
estructuras de comportamiento el~stico. Esto ocurre. as1, entre 

• /(1 ... 

file 
otras razones, por la energ1a

11 
durante un sfsmo•disipa el marco 

dOctil.en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-
te de que bajo sismos extraordinarios son 
tructurales, principalmente en las vigas, 

de esperarse daños eA-
., o .. que requeriran qu~zQ 

T de eparaciones de costo no desprecimle; de manera que los re~ 
ponsables del proyecto y el propietario tienen que elegir entre 

usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento y sus 

Normas Complementarias, o aumentar el costo inicial de la ostru~ 
tura para disminuir el riesgo de daños futuros. 

en /a¡ ;;d)ev/;;CiDM/ pl8}ft'ctÚ 
La capacidad .de girorse logra suministrando confinamiento late-
ral al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos sufi.cie!}_ 
temente resistentes y pr6ximos ente s!, y limitando la cuant!a de 
.r~efuerzo. El confinamiento lateral hace que aumente la capac.ídad 
de deformaci6n 
recta como por 

dad de giro. 

longitudinal de compresi6n del concreto tan te> r1 i .. · 

flexión y, por tanto, que se incremente la capaci-~ 
=-

Las fallas no dúctiles, como las debidas a fuerza cortante o a 

mruns~ en la adherencia, se evitan mediante el uso de ---) 



acero con fluencia definida. Si el acero fluye bajo una cier­

ta fuerza, qued'l acotados los esfuerzos de adherencia y l,os 

momentos flexionantes; indirectamente tambiln quedan acotada& 

las fuerzas cortantes, El obtener un compor'tamiento acepta­

blemente estable bajo cargas c1clicas como las que imponen ,los 

sismos se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes 

en los elementos del marco, 

En general
1 

los requisitos de est,. cap1tulo est4n encaminados 

a lograr, mediante requisitos de detalles de refuerzo y di•men­

siones, que el comportamiento del marco estl!' regido por el gi-

ro inelástico por flexi6n en las zonas que se considera~ ar-
. ' 

ticulaciones plásticas sin que se presente antes gtro tipo de 

falla, y que soporte ciclos de carga i.ml;luestos 1?DX" siSI!Os intensos. 

De acuerdo con el criterio general adoptado en el art1culo 207 

del Reglamento y en las Normas Técnicas Complementarias para 

Diseño por Sismo, a los edificios formados por marcos dactile~ 

les corresponde un factor de comportamiento s1smico, O, igual 

a 4. Tambi€n puede aplicarse este valor cuando se usan marcos 

y muros o contravientos, con tal que la fuerza sísmica resis­
en cada enttepÍStJ 

tida por los marcosYSea por lo menos el 50 por ciento de la 
CJIII)t¡Ve 

total. Se admite así porque~l muro tiene menos c~pacidad' 
_.,:. - -·-. --

gue un marco para deformarse sin falla~en una estructura for-

mada por marcos dactiles y muros, si llegan a fallar l!stos,los 

marcos representan una 'segunda defensa que puede evitar el 

derrumbe de la construcci6n. 

.. 

. ,. •· 

' ·' 

i' >! 
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Para revisar el requisito d que en cada entrepiso le marcos 

sean capaces de resistir al menos el 50 por ciento de la fuer­

za cortante actuante, puede procederse' en la forma siquientea 

a) Anal!cese la estructura y determ!nRn. las !uerzas cortantes 

que act~an en las columnas, 

b) Si en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes que 

actOan en las columnas que forman marcos al ·suponer que no 

existen los. muros es al menos el 50 por ciento de la fuer- •· •· 

za cortante total de ese entrepiso, se act¡ipta que se·. cumple 

el requisito. 

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrar! 

a esos marcos por lo menos el 50 por ciento de la resistencia 

necesaria de entrepiso. 

no · co17 
Si al aplicar el procedimiento anterior~se cumple~el requisito, 

puede recurrirse al criterio general que consiste e~ comprobar 

que los marcos solos, suponiendo que los muros han ~allado, son 

capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por ciento 

de la fuerza cortante actuante. Para esto, se ~izan 

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 

se diseña la estructura, inclt;::¡endo los nuros, y despul!s re-

" visa que la resisten9ia de los m':rcos solos cumpla con el re- ·· 

quisito. Este último proceder és-más laborioso. 

En cuanto a la condición 3 para usar O = 4 que aparecen en las 

normas para diseño por sisr.lo en el sentido de que el m!nimo 

·cociente de. la capicidad resistente de un entrepiso entre 

la é.cci6r. de Jiseiio ¡10 difiera en más de 35 por ciento del 

promedio de dicho cociente para todos los entrepisos, puede 

suponerse que la resistencia de un entrepiso 

3 .. 

' .. .. /· 

j: 
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corresponde al mecanismo que en dl s·e forme con .articulacio­

nes pl~sticas en los extremos de las columna• y que la.reeis­

tencia del muro es la que tiene a fuerza cortante en el entre-· 
pr~rtd1inien!D 

piso. Este · . sobrestima la resistencia de entrepiso, 

particularmente en edificios esbeltos donde las articulacio-
••• nes se formen· en las vigas y no en las columnas y el muro 

de concreto falle por flexi6n en su base. Sin embargo, se 

justifica hacerlo as! porque la intenciOn del requisito es 

evit~r que haya discontinuidades importantes en las resisten-

cias de los entrepisos,y no interesa tanto el valor real de 

esas resistencias, sino sus valores relativos. No vale la~ 

tratar de valuar la resistencia real de entrepisoJpues cuan­

do no se forma un mecanismo en el entrepiso que se trata sino 

que el mecanismo de falla del edificio est6 definido por ar-

t icul¡¡¡.ciones en las vigas, el concepto de resistencia de en-

trepiso pierde un tanto su significado. Si se deseara calcu­

larla deberfa ser la fuerza cortante que actúa en ese entrepi-

so cuandDse forma el mecanismo de falla general del edificio¡ 

lo anterior se complica aún nás cuando existen muros de con-

Asl. pues, para fines de revisar=e-1 requi-sito -que se-trata, 

basta aplicar la expresi6n siguiente: 

V = RE 
+ V R muro 

donde VRE es la resistencia ficticia del entrepiso, EM
0 

es la 

( . 

1 .. -

:. 
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suma de los momentos resistentes en los extremos de las colum-

_nas y V R muro la resistencia. del muro a fuerza cortante o Para 

' valuar M
0 

debe to~arse en cuenta la carga axial que actQa en 

la columna (pueden usarse los diagramas de interacci6n flexi6n­

compresi~n) . La resistencia del muro se determina de acuerdo 

con la sección 4.5.2c) de las Nor:nasJcon~iderando muro no es-

belto; as! se obtiene: 

VR muro= O. SS FRifl ·tL + ph(F~ f.ydt) 

< 2FRLt~ o 

Una de las caracter!sticas de un marco que inf,luyen en su 

comportamiento y resistencia es la resistencia relativa entre 

o • 

columnas y vigas. La tendencia actual es propiciar que las co-

lumnas sean más resistentes en flexi6n que las vigasJa fin de 

evitar las fallas laterales de entrepiso por la forrnaci6n de 

articulaciones plásticas en los extremos de las columnas: 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 su~ bases. Bajo un cierto sismo, la de-

manda de giro en las articulacf0nes plásticas de una estructu­

ra cuyo mecanismo de falla está definido por articulaciones 

en las viqas es menor aue el aue se tiene en las articulacio-. - - ,Es 
nes de un mecanismo de entrepiso; _ · decir la estructu-

{_COf/ co!vmn8J m6J res/s tt!n eJ 11e !.;,¡ ¡¡, ,;¡ J 
rartiene m s probabilidades e sobrevivir durante un sismo de 

p-;¡- ~tra part~J d cavsa ele la car9 a c1x/aJ la capaciclaq de 9/ro 
/nelasft'co de las co/omna.s ~.s menor r¡ue la de /a.t vi,j4.S, 
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intensidad extraordinaria, Ad~s . puesto que sus de-

formaciones laterales ser4n menores, disminuye el riesgo de.· 

que se haga inestable por los efectos de esbeltez. 

El requisito de que los marcos que se diseñ~n con O • 4 sean 

monolfticos colados en el lugar se debe a que los detalles 

que se especifican están basados en ensayes realizados.en es-

pecfmenes monolfticos. Los requisitos para marcos prefabripa-

dos se dan en el cap ~. 

,,,_ 

Es importante revisar que se cumplanJademásJtodos los requi-

sitos que para usarQ "' 4 se prescriben en las norr.~as Ucnicas 

para diseño por sismo (ref ) 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 ciento de la fuerza horizont~l que le corresponderfa si 

estuviera aislado prevé la posibili~ad de que el sistema de 
..:::::.. - -. 

piso no trasmita adecuadamente las fuerzas de inercia a los 

elementos verticales más rfgidos, por ejemplo porque se dañe 

durante un sismo violento. También toMa en cuenta impreciSio­

nes en el cálculo de las rigideces laterales de muros y co-

lumnas que puedan hacer pensar que alg~n marco toma menos fvetza 

.e 

!' •. 
·.! • 

:-í 

;' 
:! 
¡, 
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' _'i: 
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lateral que la que en realidad le corresponde. 

Se pide que la resistencia especificada, f~, ·del concreto no· , 
2 . 

sea menor de 200 kg/cm debido al efecto desfavorable que so-

. ;:·· 
. . ., : . 

"i 
1 
! . 

i·i. 

bro la curvatura en la falla tiene. el disminuir f~1 en una:· 

sección rectangular que tiene un cierto refuerzo1 la profundi-.. · !.: 
. . . . ,,. ... ··~ . '. 

dad del eje n.eutro en la falla es e • Asf'l'ff~¡ al disminuir 

f' aumenta e y la curvatura disminuye. 0,8 e 

El uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o 

que fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el 

aplicado al dimensionar puede conducir a fallas fr4g1les por 

fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos de falla deben 

evitarse aunque ocurran bajo cargas mayores que.las de d1sefio, 

de aqu1 el pri~er requisito que se pide para el refuerzo lon-

gitudinal de vigas y columnas. Tarnbi~n es necesario que. el 
·' 

esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas. no exced:~ ·. 

demasiado al de cálculo
1 

para qu·e efectivamente se mantenga la 

tendencia a que las articulaciones plásticias se ~ormen en las 

vigas y no en las columnas • 

. , 
El otro requisito relativo al acero. de refuerzo pide que· ·des-

pués de la fluencia el máteri~_tenga §ndurecimiento por de-

formaci6n,de caracter1sticas tales que la resistencia real sea. 

;·· 

:··. 

l' 
.1 • . . 

. :' 

. : ; 
. ! 

al menos 1.25 veces el esfuerzo real de fluencia. Consideran-:-. :·~ 

do el caso extremo de c;íue el acero fluyera y no tuviera endu- · '1. 

. . , .· ' . 

recimiento por deformaci6n,· la fluencia ocurrir1a solo en la 

. "· -:· 
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secci6n de momento m4ximo y de hecho no se .tormar!a una zona 

que trabajara como articulaci6n pUstica,. eino que ia. defor-
. ' . 

maci6n del acer.o se concentrar!a en unos cuantos mil!metros y 

r4pidamente oourrir!a su fractura) originando .una 

falla frágil. Si el acero tiene endurecimiento por· ,deforma-

-.. ·. '· 

c16n, al llegar su de!ormac16n a la 
, .... 

zona de. endurecimiento · ·:· 
1 • • • • 

el momento en la secci6n de momento máximo ~umenta y tambUn /~ h#({!/'1 

los momentos en las ·secciones vecinas, con lo que la fluencia 

del acero se propa~a y se forma una articul~ci6n plástica. El 

requisito de las normas tiende.a ase~urar que la fluencia ocu-
. . 

rra en una cierta longitud, y lcx:¡rai- as! · una cierta.ca-

pacidad de giro inelástico en esa zona. 

5.2 Mienbros a flex16n 

5.2.1 Requisitos georn~tricos 

Se pide que larelaci6n claro-peralte no sea menor que 4 porque 

hay evidencia experimental (ref ) de que bajo acciones re-

petidas el comportamiento de vigas peraltadas que no cumplan 

<con el requisito' es más desfavorable que el de vigas esbeltas. 

'· 
Los requisitos que limitan. las relaciones del ancho de una vi-

= -
ga con la lonqitud no soportada lateralmente y con su peralte 

tienen la intención de evitar el pandeo lateral. 

Los extremos de las vigas normalmente están bajo flexi6n nega­

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repet! 

,. 
:. 
':' . 

·1. 

·· .. ;· .. ·. 
1• 

'• ·' . 
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tidas es probable que se desprenda el recubrimiento y s6lo se. 

cuente con el concreto contenido dentro de- los estribos' por. 

esta raz6n se requiere un ancho m1nimo de 25 cm~ Se pide que 

el ancho de la viga no sea mayor que el de la columna1 par·a ha-· 

cer lo m~s eficiente posible la 'trasmisi6n de ·momento entre 

Viga y columna. . . ~. 

\ . 

'i . : . 

.,.~.... '. 

... :· · .. •• ;: ~; .• -.¡;..... ·~r 

' ' 

La intenci6n del Oltimo requisito geom~trico para vigas es evi­

·tar momentos adicionales importantes en las columnas, causados 
• 

por excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se 
. '''·• 

toman en cuenta en el an~lisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El primer requerimiento va encaminado a no dejar alguna secci6n 

con posj_blidad de falla frágil por flexión de uno o de otro sis_ 

no; esto til timo en vista de las incertidumbres en el ·anli.lisis, 

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos1 

o acortamientos diferenciales .en columnas. a corto o a largo 

plazo, todo lo cua'l usualmente no se consider;;: F~ll el ··análisis, y 
tÚ 

l'un:,_i0n en vista de la posibilidadilq~e el sismo !'ea más intenso 

que lo previsto y haga que crunbif1P _los signos de los .momentos.· 

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo mínimo obliga a que _el mome!!.. 

to resistente de la secci6n agrietada sea al menos 1.5 veces ma-

yor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. El requil.sito 

. . 
' . 

;, 

'.·. 
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de que· sean por lo menos dos barras en 1 cada leoho •• refiera . 

más bien a la necesidad de ellas por razones de. construo'c16n •. . - ·¿o 
•• 1 • • _,,~~· • 

se mantuvo el Hmite de o. 75 Asb para el acero t tens16n, 
. ,. . 

Aunque el concepto de falla balanceada no es ~ en rigo apl,! 

cable a un viga sujeta a acciones que le provocan deformacio-

nes cfclicas · . inel!sticasJ la cuant1a que tenga la .... 
~ccción con relaci6n a la cuant1a balanceada continOa siendo 

un 1ndice de la ductilidad de la viga. 

t1a no exceda de 0.025 a fin de evitar 

Se sugiere que la cua~ 
o 

congestinamiento de las 
1\ .. 

~rras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor• 

tante que puede generarse en la viga. 
e/ 

Se pide que en la uni6n con un nudo,. momente> :reslstente positivo 

de uni'l vic¡i'l sea por lo menos igual a la mitad del momento .res·i.!!. 

tente negativo que se tenga en esa secci6n
1 

para_prever la posi­

bilidad de que, aunque el ant~li·sis no lo indique, el momento po­

sitivo debido alsismo exceda al negativo causado por las cargas 

verticales. Esta situaci6n puede verse propiciada por hundimien-

tos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas. 

Además, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efec 

to favorable d,;, q,;,e bajo momento negativo ayuda al concreto a to 

mar las compresio~es. El riesgo de que se invierta el signo del 

momento flexionante en los extremos de las vlgas ae-un marco es 

mayor si los claros son peque~os. 

. ' 

Se pide que en las uniones por traslape se sumin~tre refuerzo he­

licoidal o estribos cerrados, debidoa laposible caida 

del recubrimiento lo que disminuir1a;La adherencia de las barras y-debilJ. · 

': 

jt/ 
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r1a la uni6n traslapada. Las uniones traslapadas no se perm1 

ten·en zonas donde se preven zonas ·que funcionen como articula­

ciones pllsticas, pues no son con:Hables bajo deformaciones c.t­

clicas inel~sticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adhe­

rencia con el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adhe ,. •. 
rencia sean pequeños,ya ~su deterioro bajo :acciones c1clicas 

es una de las causas de la p~rdida de rigidez de elementos y nu­

dos de concreto reforzado bajo cargas c1clicas. 

De los requisitos que deben satisfacer las uniones soldadas o con 

dispositivos mec!nicos; se hace hincapié en el que pide que resis 

tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que 

unen. 

Al definir el di~metro, la cantidad y la distribuci6n del refuer-

zo longitudi .. al, debe tenerse presente la facilidad de construc­
,.especfo a 

ción, en particnlar las barras que llegan a las uniones con 

l a s rol tnnnas • 

5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento 

e: :._ .. 
El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas 

de articulaciones plásticas,a fin de aumentar su capacidad de de-
=-

formarse sin fallar y de resistir acciones c1cli-

cas. También tiene la función de restringir lateralmente al ace-

ro longitudinal que pueda trabajar a compresión. El diámetro del 

refuerzo para confinar estará de acuerdo con el tamaño de la viga. : 

Como gu1a, se sugiere usar barras No.2.5 en vigas con peralte de 

Ji 



hasta 50 6 60 cm, No 3 con peraltes de_· hasta 80 6 90 _cm
1

y No 4 

o m!s gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a las barras longitudinales de la perife-

' ria en las zonas de articulaciones pl!sticas significa qua las · 

barras de esqui~a y una de cada dos consecutivas deben tener el 

soporte lateral como se indica en 4.2.-3 Y- que ninguna· barra no 
a ceciB lado: · . ,, .. 

debe diS'tii?<mh de 15 cm de una barra st'· 
1 

soportada lateralmente 

soportada. 

S. 2. 4 Requisitos para fuerza cortante 

La formZJ l:lc obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-

co dúctil se ilustra en la fig l. Para_ evitar que ocurra la fa­

lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciones, . 
...._a p~rtlr del equilt'bfio tle ttl vlg~ · · 

las fuerzas cortantes de d~eño se calculanrsuponiendo que ya s~ 

t'ormaron las articulaciones plásticas en a¡,¡¡,¡ extremos, , 
1 JegtJido 

Los momentos de fluencia se calculan sin factor de reducci6n, 

porque as! se tiene una condición m&s desfavorable ya que se ob-

'\ .... 

',: 

tienen fuerzas cortam:es mayores. Adem~s, se supone que las am- ':· 

plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a 

tener endurecimiento por deformaci6n, por lo que el momento se 

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f • 
y 

La situaci6n descrita en la fig = _ puede.ocurrir durante un -sis-

mo intenso: primero se forma la articulación en el extremo donde 

el momento del sismo se suma con el causado por las cargas de 

gravedad; después, al aumentar el efecto del sismo, se forma la 

articulaci6n de momento <positivo en el otro extremo. 

/'ZJ 
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F.n r-intemas de piso viga-losa monol!tiop·a, el momento resisten­

te negativo de la viga aumenta con relac16n al te6rico~a ca~sa 

del refuerzo de la losa que trabaja a tens16n junto con el re­

fuerzo de la viga. Se recomienaa. toma·r en cuenta esta iricre-

mento en vigas relativamente pequeñas(peraite menor de 50 

y tambi~n cuando la cuant!a de refuerzo de la losa exceda 

om '
1 

t0/110 9111Í): •. 
. . . 

de .,:: ., :.:.: .. · •· 

o. 006 6 O. 007 (ref ) . 

con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo re-

sultado que con el general, es decir, evitar que la viga falle 

por fuerza cortante antes que se for~en las articu~aciones 

inelásticas en los extremos. El procedimiento optativo es ~4s 

sencillo, ~nque, co~o suele suceder en estos casos, puede con­

ducir ·a un mayor consumo de acero en estribos. 

5. 3 Mier:1bros a· flexocompresi6n 

Los miembros a flexoco~presi6n con carga axial pequeña 

(Pu <A f'/10) se tratan 
- g e corno vigas. 

Las razones para pedir un m!nimo en la dimensi6n transversal 

de una columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera-

bles a errores constructivos, a i~pactos accid~ntales~y a ex-
=-

centricidades accidentales de otra !ndole, y b) facilitar la 

ccloc~·~i6n del refuerzo y de·l concreto, as! 'como lograr cum-

plir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado 

la relaci6n del área del núcleo al área transversal total. 

/3 
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La intenci6n de que el 4rea de la secci6n transversal sea al 

menos igual a Pu.(O.Sf~ ea.·tJaranUzar una ~ierta capacidad de 

giro en zonas de la columna donde lleqarén a formarse articula~ 
. . . . . ·, 

.. ; -. 

. :. :: 

ciones plásticas. La capacidad de giro inel4stico en una. colum- . 

Se pide que la relaci6n entre la dimensi6n transversal mayor 

de la columna y la menor nq. exceda de 2,5, para que el· elemen• 

to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carac­

terísticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la­

tGral. 

~nru evitar que los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de 

una disminuci6n significativa ·de la ductilidad general de_ la_ . 
.; 

estructura,~las disposiciones de 1.3.2 se adiciona el requisi-

to· de que la relaci6n entre la altura libre y la menor dimen-

si6n transversal no exceda de 15, 

5.3.2 Resistencia ~íni~a á flexi6n 

En la sección 5.3.2 explícitamente se trata de disminuir las 

~robabilidades de que se presente fluencia en las columnas. yJ 

p,)r tanto, de que se forme un :necanis~o de falla lateral e"!l 

algún entrepiso. El requisito de la sección propicia la for­

mación de un mecanismo de falla definido ~or.articulacione~ 

' 

'. 

plásticas en las vigas y en la base de las columnas. (fig ) . 
~· . 

Bajo un mismo sismo1 la demanda de giro en las articulaciones 

del segundo ~ecanismo es menor que la demanda de giro de las 

Jf 
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articulaciones de un mecanismo de falla da entrepiso, a oau1a 
. ' 

de que en ~ste t1ltimo la disipaci6n de enerc¡la s6lo ocurre en 

las articulaciones pl!sticas de los extremos de las columnas· 

del entrepiso que falla,· en tanto que en el otro se disipa en 
~ 

·un ntímero mayor de articulaciones. distribuidae· en todo el edi-

ficio. 

• 

.'. . 

: . . 
' • - 1 • 

Por otra parte, la capacidad de giro de una articulaci6n for-

mada en una viga es mayor que la de aquella que se forma en una.• 

columna:. a causa de la carqa axial. Adem!s, y en particular 

si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la 

estructura, aumenta la importancia de los momentos de se~undo 

orden en las columnas del entrepiso dañado, con. el consiguien.- :; 

te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del. edificio •.. Lo 

anterior significa que una estructura donde las articulaciones 

se formen en las vigas· y no en las columnas tiene m~s probabi-

lidades de sobrevivir bajo un sismo de intens,:f.dad ·extraordina­

ria que otra en donde la fluencia ocurra en las colUmnas de un 

entrepiso y en él se forme un mecanismo de falla lateral. 

Debe hacerse hjncapié en que la importan'cia de que no se"for-

men articulaciones 'pllisticas en las columnas es mayor en' .los 

rrimeros entrepisos de ed.i,ficios altos. En edificios de uno o· 

dos niveles o en los t1ltimos pisos de edificios de m&s altura 

se puede ser menos estricto en este.aspecto. As1 mismo, en un 

cierto caso podr1a admitirse fluencia en algunas columnas de 

un entrepiso a condici6n de que las·restantes del entrepiso 

15. 



permanezcan ellsticas ·e impidan la· formao16n de un· mecanismo· 

d~ falla lateral. 

En rigór, no es posible asegurar que no se for-

men zonas inel6sticas·en las columnas, por lo que se debe su­

ministrñr !'n sus extremos el r·efuerzo de cc;mfinamiento pres- , .... 
crito en 5.3.4: Entre otras, las raz_ones que pueden·provocar 

la fluencia de las columnas es la sobrerresistencia-de las vi-

gas a causa del endurecimiento por deformaciOn del acero de 

refuerzo y. por la contribuciOn 

de la viga del acero de la losa 

al momento resistente negativo 
\ ) 

adya'cente. 

:, . 

Se pide duplicar la carga· axial debida al sismo para prever · i 

que la fuerza s1smica horizontal excede de la obtenida divi-

diendo el coeficiente s1smico entre el factor de comportamien-

te s!smico, Q, igual a 4. Una de las razones para dividir en­

tre O es el supuesto comportamiento plástico de la estruetura~ 
• , ~ .L 

pero éste se ve afectado por la sobrerresistencia de las vigas, 

la presencia de muros y por la no simultaneidad en la forma-. 

ci6n de las articulaciones plásticas, todo lo cual conduce a 

que la fuerza lateral que toma ~1 edificio sea creciente con 

la deformación lateral, y, por conHiguiente,a que aumenten los· 

momentos de volteo y las cargas=axiales ·en lás columnas, incre-

mento que no se toma en cuenta en el análisis. 

Con el procedimiento optativo (FR = 0.6) se pretende obtener 

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formac16n 

¡t 

. 1: 



... 5". 17 . 

de mecanismos de falla lateral ·de entrei?i,so. 

Si se llega a formar el mecanismo definido por articulaciones, 

en las vigas y en las bases de las columnas, la falla.de la . . 

estructura 'estará gobernada por la falla de las bases de las 

columnas, po~ lo que resulta esencial que esa zon~ cuente COft' 

el. adecuado refuerzo transversal de confinamiento, El confi-

nar.~iento aumentará la capacidad de giro de· las bases de las 

columnas y permitirli que soporte mlis ciclos de aocione1 e!Bmi­

cas sin perder su capacidad de carga vertical, 

5.3.3 Refuerzo longitudinal 

El límite inferior para la cuant!a de refuerzo lo'ngi tudinal 

tiene el prop6sito de evitar que dicho refuerzo .fluya en com­

presión a causa del flujo plástico (creep) del concreto. Al 

deformarse el concreto con el tiempo, va· transfiriendo· su car-

ga al acero de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com­

presión si su cuant!a es nuy pequeña; la columna s·e ir!a acor­

tando al paso del tiemp,c;> fle crear!aflesfuer~os v de.fo~Ínaciones 
/as · . 

no previstas en vigas y en otras columnas." Otra razón para 
~ 

establecer una cuant:í.a mfriima de refuerzo longitudinal es su-
=-

ministrar una cierta resistencii , flexión. 

El limite superior para la cuant!a de refuerzo longitudinal es 

en esencia para evitarque se congestione el refuerzo, particu­

larmente en las intersecciones con las vigas. Si el refuerzo 

es excesivo, se dificultan su colocación. y el cOlado del con-· 

creta. 
¡¡z 

::. 
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se 11m1 ta a dos el ndmero de barrae por paquete a. Un- de dhm! 

nuir el riesgo de fallas de adherencia en la columna y en esp~ 

cial en las intersecciones con las vigas •. ' P~r· ot~a-·parte, se '. 
logra un mejor confinamiento del concreto del nt\cieo _si las b! 

rras longitudinales est4n.distr1bu1das en la per1feria que si 

se concentran. en paquetes. Esta disposición tiende'_ .. & clejar'·'t·u!..· 

ra de uso la pr4ctica anterior de concentrar la mayor parte 

clr:l refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumenta 

la resistencia en flexión, propicia problemas de adherencia y 

de menoscabo en el confinamiento. 

Al igual que en las vigas, las uniones de barras _¡;¡or traslape 

en columnas son vulnerables al desprendimiento d.el recubrimie!!_ 

to. Los traslapes s6lo se permiten en la zona centra/ele. la 

columna donde es poco probable que se desprenda el recubrimie!!_. 

to. Las uniones soldadas o con dispositivos mec!inicos no pre-· 
Jff//ln e .re ,i¡r;"'~ Vl!llirul'/e !t se permif(lf¡ 
en cualyuier localizac~On con tal que se cumpla con los requi-

sitos que se incluyen sobre cantidad de uniones y separaciOn 

entre ellas·.: 

Se hace énfasis en la importancia de que se cumplan los requ:l."· 

·sitos de .la ~ec.ci6n 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 su-. 

ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con-

finamiento adc,cuudo al nticleo, as! como restricción lateral al 

!t" 
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refuerzo Tóngitudinal. El confinamiento lateral-1 que aumenta 

considerablemente la capacidad del concreto para deformara• 

en la dirección longitudinal sin fallar, con lo cual ae evita 
'• -· 

el comportamiento frlgil ele la columna. El refuerzo·m1nimo 

que se especifica en esta sección es el necesario para confi-

nar el concreto del nOcleo y restringir lateralmente las ba-

rras longitudinales¡ este refuerzo sólo se pide en las zonas 

donde es probable que ocurra comportamiento inellst.:l.co dura!! 

te sismos intensos. No obstante la tendenc'ia' hacia evitar 

que las columnas sufran comportamiento inel&atico, debe pre­

verse la posibilidad de que esto ocurra, segQn se indica en 

los comentarios a la sección S. 3. 2, de aqu:í. la necesidaa'de 

suministrar el refuerzo transversal para confinamiento. 

En._toda secci0n de una columna el refuerzo transversal debe 

, .... 

satisfacer el requisito que sea m!s e~r.:l.cto entre el necesa-

rio para confinamiento y el necesario para fuerza cortante, 

teniendo en cuenta que el primero únicamente es' necesario' 'eri 

las zonas indicadas. 

Las zonas en ·que cabe esperar comportamiento inel!istico duran-

te sismos extraordinarios son lll·s próximos a l\is interseccio-

nes con las vigas, por ser en ellas m!iximos los momentos causa 

dos por las fuerzas laterales.= i'ar'a tomar en cuenf"'a que en' 

las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexión 

se encuentra le_ más pr6ximo a los nudos superiores, se pide que1· 

además de-cumplir con los requisitos generales que fijan la lo!!. 

gitud confinada, ésta llegue por lo menos hasta media altura 

·. 

) 



de la columna; por otro lado, para dar continuidad a la colU! 

na dentro de su cimentaci6n, a fin de ev.itar que all! el .con-

finamiento deba depender de otros refuerzos, se 

que el refuerzo para confinar se contin6e en la 

especifica.· . r~ 
.. 4P' 

) . . . cimentaci6n.'l) ; . 

La cuant!a volum~trica de refuerzo helic~idal, p
8

, se define 

como el cociente del volumen de acero helicoidal entre el·vg.:., · 

lumne del nOcleo de concreto confinado pOr- dicho ·acero 

(Ps=4as/~Dc' donde D0 es el di!metro del nQcleo, hasta la or! 

lla exterior del refuerzo helicoidall~. 

Ln primern f6rmula del inciso a) se obti~ne de obli~~r a que 

la resistencia a carga axial de la columna antes de perder el_ 

recubrimiento sea igual a la resistencia del nQcleo confinado 

por la' hélice, la cual se alcanza baj~ deformaciones _qrand~s 

de compresi6n cuando ya se desprendi6 el recubrimiento. 

oura~te un sismo violento, normalmente lo que va a incre~en-

tarse y quizá variar cíclicamente es la maqnitud de los momen-­

tos =lexionantes que act~an en las columnas y no tanto la mag-

nitud de la carga axial (si el edi!:icio es esbelto, los incre­

mentos de cargi' axial en los primeros entrepisos debidos _al 

sismo sí pueclen ser importantes}¡sin embargo, se ha mantenido 

el criterio del inciso a), e!hv_ista de .que .el confinamiento 

lograio tumbién mejora.la ductilidad de la columna aunque 

haya flexiones importantes adicionales a la carga axial 

!ccf ). ~1 l!mite 0.12 f'/f rige en secciones grandes; e y . . ..... 

en ellas A /A tiende a ~.O y la cuantía suministrada por la g e 

primera fórmula tiende a cero. 

i•::" 

:· ·,'. 
: ~ :•· ' 
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Se admite que el ·confinamiento sumin:t.s'.trado por estribos ce-. 

rrados rectangulares segdn se establece ,e~. el inciso b). es . ' . ' -

equivalente al que proporciona el zuncho en columnas circula-· 

res. Se sabe,. sin embargo, que en.- realidad el confinamiento 

que da el estribo-rectangular es menos e!iciente debido a que 

·-

' ~~ 

la barra se flexiona y su acoi6n"sobre el nlloleo disminuye al 

alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se 

pretende compensar usando más refuerzo transversal 

y también por medio del uso de grapas intermedias, as! como 

limitando las dimensiones de los estribos. En e!ecto, la 

cuantfa volumétrica de refuerzo transversal rectangular del 

inciso b)' es i1proximadamente un tercio mayor que la obtenida 

con las f6rmulas del inciso a) para columnas con zuncho circu- · 

lar, y la mayor dimensi6n de un estribo rectangular no debe . 
.u. 

exceder 45 cm. Se recomienda el uso abundante de las grapas 
" complementarias des=ritas en las Normas. En la fig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para -confinamiento. 

Los requisitos de separaci6n máxima del refuerzo transversal 

y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre 

éstas y grapas y de·máxirna dimensión de estribos sencillos 

que se establecen en esta secci6n, se refierén s6io-al' refue'r-

zo para confinamiento. 

5.3.5 Requisitos para fuerza cortante 

Estos requisitos tratan de evitar que las columnas tallen por 

1;1 
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fuerza cortante antes que se formen art1culacion1sa pl&aticaa 

en las vigas, es decir 
1 

relacionan direetame'nté la :reai'steneia 

a fuerza cortanté de· las columnas con las articulaciones en .. 

las vigas y no con la formaci6n de articulaciones en los .ex-· 

tremes de la propia columna, se· optO por este procedimiento· 

a fin de simplificar en cierto grado el diseño. 

El valor de O. 7 5 l:Mg para el momento que ·actGa en un extremo·, 

de una columna al considerar su equilibrio proviene de suponer 

que se cumple la condici6n de 5.3.2, como igualdad, y que los 

momentos en las dos columnas que llegan a un nudo son igualesj' 

.. •. tambien por ·sencillez, 

se admite que Mg es el valor de diseño, es decir, está valuado 

con Este proceder es algo más sencillo que 

las operaciones que habrfa que realizar al considerar en el 

equilibrio de las columnas sus comentos resistentes obtenidos 

con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial 

que conduce a la máxima resistencia a ~lexi6n. 

vigas y de las columnas fueran, .cada una, mayores que l. S M
9

, 

(en las vigas' a causa, por eje::lplo, del refuerzo de la losa,· 

y en las columnas porque rigiera el refuerzo minimo). En ta- . 

les condiciones, la falla se presentaria por fuerza cortante 

en las columnas. Esta circu~ia es poco probable, pero al 

n:iseñar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando 

' 

••• 
.•. 
1 
' 

\ .. 
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se juzgue que 
pruerdt11.re_, 

pueda para ob.tener la fuerza cortante 

se a·ebe plantear el equilibrio· de la· columna con aua momento• 

resistentes sin reducir, en luqar de con 0,75 M
9

1 se recom1an- • 

da proceder as! cuando rija el ref.uerzo longitudinal m!nimo · 

en la columna·s, 

5.4 Uniones viga-columna 
:·.: ··.· 

5,4.1 Requisitos generales 

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior 

de una marco sujct.o solo a carga lateral se muestran en la 

fig __:-!J 

· .. 

~ acero a tensi6n que llega al nudo se supone un •sfuerzo· ·· 

de 1.25f debido a que ensayes han demostrado que los giros 
V 

in el :'tsticos debidOs a siSI:\:l en las caras del nudo implican . 

dE,formaciones en el refuerzo de flexi6n considerablemente 

mayores 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}. Le fuerza cortante 6alculada 

a media u.ltura del nudo resulta fc·..¡al a A 2 (1:25f )+A 
1

(1.25f )-V.· 
" S y S ~-

Las uniones viga-columna son elementos cr!ti.cos en un marco 

por lo que su dise~o y detallado no debe descuidarse. Si un 

nudo se daña es muy dificil repararloJy si pierde capacidad de 

carga vertical causa la falla de la columna que llega a €1 y 

quizá el derrumbe de la estructura; lo ideal es que la resis-



tenciadel·nudo sea mayor que la de .los elementos que concurren 

en él. 

Los principales problemas involucrados en el diseño de uniones vi-
' 

ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al an-

claje del refuerzo dentro de él, y al posible congestionamiento 

excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa que el nudo se 

agriete' en diagon.al seg11n se muestra en la fig Bajo las 

acciones ciclicas causadas por el sismo, el patrón de'agrieta-

miento es en dos direcciones cruzadas (fig ), 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 cier-

ta barra est& a tensi6n y en la cara opuesta a compresión, /o fVC 
f'r~VIJC.!l 

que se incremente' la longitud de anclaje necesaria con rela-

ci6n a la requerida si· s6lo actuara la tensi6n. También se tie 

ne el inconveniente de que al formarse en una viga una articul~ 

ci6n pl&stica adyacente al nudo, la fluencia de ¡as barras tien 

de a penetrar': en éste 
o 

cia. Tdo lo anterior 
~ '¡. 

_,....- C1 Ct/C a S 
nes · . impuestas 

provocando cierto menoscabo en la adhere!!_ 

se ve agravado por el efecto de las accio 
1 as ct.Ja/es 

por el sisrno
1 

· tienden a ir deteriorando 

la adherencia de la·s barras dentro del nudo. En buena medida 

se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando 

el uso de barras de di&metro grande. En el dim~~sionamiento y 
=-

detallado del nudo debe buscarse un equilibrio ~~tre su resis-

tencia a fuerza cortante y el di&metro, la cantidad y la distr~ 

buci6n de las barran que entran en él, a fin de evitar un con-

gestionamiento excesivo del refuerzo que dificulte su habili-

taci6n y afecte la correcta colocaci6n del concreto. A este 



respecto, se~~recomienda tener en mente -~1 detallado de los nudos ·. 

·desde que se dimensionan las columnas y viqas c:'lal marco. General 

mente da buen resultado mantener baja la 'cuantla c:'le refuerz~- lon­

gitudinal de las vigas. Elaborar dibujos amplios- a escala de /1, ' 

disposición del refuerzo dentro de los nudo_s contribuye: impor­

tantemente a evitar dificultades inesperadas en la' obra .• 

,.: .. 
Para el di~efto de los nudos, en las ~or~as se opt6 por el crite-

rio del Ap~ndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ) ; es un pro-

cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de 

refuerzo y que tiene apoyo teOrice y experimental Crefs ), 

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen 

dentro del nQcleo de la columna obedece a que all! las condiciones 

para el anclaje son más favorables1 a causa del confinamiento sumi­

nistrado por el refuerzo transversal de la columna. 

5.4.2 Re!uerzo transversal 

El principal papel que desempeña el refuerzo transversal en un nu-

do es suministrar confinamiento al concreto del ntlcleo, a fin de 

· aumenLar su capacidad de deformarse y· de resistir el efecto de 

acciones cfclicas, sin perder su capacidad de carga vertical. Tam-

bién tiene la funci6n de contribuir a resistir la fuerza cortante 
Pot~it<' par/~; el 

que actda en el nudo (fiq ). Aconfinamiento que da el re-

fuerzo transversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo 

que allf llega. La fuerza cortante provoca tensiones principales 

inclinauils que causan agrietamiento diagonal en el nudo. El re-

fuerzo transversal ·prescrito debe usarse siempre en todo el nudo, 

. ' . 
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aunque la fuerza cortante.calculada resulte·pequeña. 

S. 4. 3 · Res.istencia a fuerza cortante 

Para revisar un nudo por fuerza cortante se admite prescindir 

del requisito de las Normas para Diseño por Sismo que pide cam­

biar la totalidad de los efectos de un componente del sismo con 

el 30 por ciento de los efectos del componente ortogonal; la 

revisión puede efectuarse en cada dirección principal en forma 

independiente. En la fiq , la fuerza cortante horizontal 

calculada a media altura del nudo resulta' igual a A 2 (1.25f ) 
S y 

+A 1 (1.25f ) -V (en la cara izquierda la suma de las compre-s y 

sienes en el concreto y en el acero es iqual a ia tensión en el 

acero inferior, A 2 (1.25€ ), pues forman un par). 
S y 

En la fic¡ se ilustran las condiciones de trabajo de un nudo 

interior de u:-. r..arco donde ampliamente predomina el efecto de 

las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-

lumna). la parte b) de la fiq es el equilibrio de la por-

ción de nudo limitada por la grieta diagonal inferior, y en 

ella se aprecia el l:)apel que de:-;empeñan el concreto y el re-

fuerzo en la resistencia a fuerza cortante. El concreto traba-

ja a compresión formando básioamente un puntal en 4iaqonalr el 

refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensión y c6ntribuye a 

mantener el equilibrio. En la fig se aprecia el efecto favora-

ble de usar estribos transversales y también barras verticales .. · 
intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios·, 

aumentarfan demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras 
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longitudinales extremas de vigas y columnas que llegan al nG­

cleo (as!, el esfuerzo en las barras longitudinales inferiores 

de la viga tendr!a que pasar, en un pequeño tramo de anclaje, 

La, del de fluencia en tensión, a la izquierda de la grieta, a 

uno de compresión, C /A , mientras que con la presencia de los 
S S . 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lu-

gar de ser la de fluencia ser!a igual a T - E asi fsi' donde 

asi son las áreas transversales de los estribos y fsi los res­

pectivos esfuerzos. 

Como se mencionó antes, el procedimiento· para_ diseilar las unio-

nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; ~ste 

a su vez está basado en un estudio realizado en la Universidad 

de Texas (ref ). En dicho trabajo se concluy6 que la resis-

tencia de una unión a ~uerza cortante es función básica~ente 

de tres variables: la presencia de vigas transversales que lle-

guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-

creto. Se encontr6 que la variación de la resistencia no era 

muy sensible a cambios en el ·refuerzo transversal, por lo que 
. . ' 

optaron por h~nerla depender¡ para fines de diseño,solo de las 

dimensiones del nud?, de la resistencia a compresión del con­

creto, y de las vigas transve~ales; en.cuanto al-refuerzo. 

transversal, optaron por usar una cierta cantidad rn!nima obli-

gatoria. 

En el diseño de uniones viga-columna de marcos dGctiles exis­
ado pt,gdos en do's~il'ltaJ países 

ten discrepancias importantes en los criteriosYe instituciones. 



As!, dentro del propio ACI el procedimiento propuaato por el 
asz 

6omit' RCI·fiSCe" (ref). lleva a una cantidad mayor ~e estribos 

que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reqlamento ACI 

318-83. El procedimiento que se aplica en Nueva Zelanda es 

aún más conserv~dor que el del Comité ACI-ASCE 352. En las 

Normas para el Distrito Federal se opt6 por el del Reglamento 

ACI 318-83, ntendicndo a que tiene buen apoyo experimental, es 

sencillo y no conduce a congestionamientos excesivos de refuer­
;r.'l+,. 

;:u. l'ura valuar el 6.rea del nudo1 se adopt6 el criterio del co-

mité 352,que ·usa un ancho efectivo igual al promedio de los an-

ches de viga y columna. 

Para el disc~o por fuerza cortante de uniones debe usarse ~1 
-

valor de FR general para cortante (FR = 0.8), Cuando la fuer-

za cortante de disefio exceda a la resistencia de diseño, el 

proyect i r;t." tmede aooentar las dimens:!.c,es transversales de la· 

columna, o aumentar el peralte de las \"irras; con esto 1:lltir.1o 

disminuye el área de refuerzo longitudinal de las viqas y por 

consiguiente la fuerza cortante de diseño en el nudo. 

En la fig se ilustra la determinaci6n del ancho efectivo, 

b . Al haber limitado la relaci6n de dimensiones transversa­e 

les de las columnas a un máximo=dB 2.5, en realidad-ya no tie-

ne aplicaci6n el requisito según el cual el ancho efectivo no 

debe ser mayor que el ancho de la o las viqas más h~ y podr.!a 

omitirse. 

.... 
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5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer párrafo de esta secci6n se refiere a nu-. 

dos de columnas de' orilla. Se opt6 .por exigir que las barras 

longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del 

n6cleo de la co1Umna1 a fin de hacer más definido el trabajo en 

el nudo en el sentido de que las barras s~gan la tendencia 

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-· 

ción del puntal a compresión en el concreto (fig ) • Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de, anclaje, pero no. 

se llevan hasta la cara opuesta del n6cleo. sino que se doblan 
. 

antes, se provoca una distribución de esfuerzos irregular que 

puede acelerar el deterioro del n6cleo ante acciones repetidas. 

Se juzgó conveniente considerar en forma expl!cita que bajo 

acciones repetidas el recubrimiento de una columna se deterio-

ra y deja de ser eficaz para contrlb u ir al anclaje de las ba-

=ras de las vigas (ref ) ; por esta razón, se pide que la sec 

ción cr!tica para anclaje sea en el plano externo del n6cleo 

de la columna. La influencia de este requisito es mayor en co 

lumnas de sección pequeña. 

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta la 

circunstancia favorable de que ~iene lugar dentro _de_ una zona 

confinada por estribos y tanbién generalmente por vigas ·trane-

versales 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 den 
forman 

tro del núcleo. cuando en éstas !S €""articulaciones plásticas ady.!:!, 
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centes al nudo •. Al respecto, .aa· adopt6 el criterio· del Re9l~ 

mento ACI- 318-.83 que estima que tiene. cierto predominio el efes. 

to favorable del confinamiento, Por lo que se. admita red.ucir 

la longitud de desarrollo al 90 por ciento de la requ_erida en 

3.1.1c). Debe aclararse que esta reducci6n no se aplica a la 

longitud recta de 12 di~metros que sigue al doblez. 

Las barrns de vigas y columnas que pasan a trav~s de un nudo 

ti~nen la particularidad desfavorable de que pueden estar a 

.. .. · 

, .... 

tens16n en una cara del nudo y a compresi6n en ·la cara opuesta, 
CUéll 

la aumen.ta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo. 

No obstante, existen algunas atenuante 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, queda~ ancladas en 

la viga. opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en 

dicha vi~: opuesta, pero no implica peligro inminente de de­

rru::lbe; e:. es m1niruo el riesgo de que las barras de las co-

lumnas tc~gan que fluir en tensi6n y en compresión en las ca-

ras horizontaleo. del nudo, pues la tendencia del dis.eño es 

que más bien fluya el réfuerzo de las vigas; por ·otra parte, 

la carga axiéll óe las columnas tiende a evitar que sus ba-

rras fluyan en tensi6n. 
=-

Se j u:::ga que las relaciones entre dimensiones de nudo y y ai! 

metros de o arras que se prescriben, conducen a un comportamie!)_ 

to to·J."erable··de los nudos en cuanto al. anclaje de las barras 

que los cruzan. Sin embargo, se est& consciente de que no se 



5.3//.31 

evita totalmente la PI)Sibilid~d de que la adherencia sufra me­

nosclbd> si la estructura se ve sujeta a varios .sis¡aos intensos 

durante· su vida. Este es uno de los aspectos ·débiles que tie­

nen los marc.os destinados a resistir sismo. 

~ ,. 

. . 

=-

3/ 
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PROPUESTA 27 de febrero, 1990 

11.3 Concreto 

11.3.1 Materiales componentes 

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con­

creto serán tales que se logren la resistencia, rigidez- y durabi-

lidad necesarias. 

La calidad de todos los materiales componentes del concreto debe­

rá verificarse antes del inicio de la obra y también cuando exis-

ta sospecha de cambio en las características de los mismos o haya 

cambio de las-fuentes de suministro. Esta verificación de cali-

dad se realizará a partir de muestras tomadas del sitio de sumi-

nistro o del almacén del productor de concreto. El Corresponsea-

ble en Seguridad Estructural, o el Director de Obra cuando no se 

requiera Corresponsable, en lugar de esta verificación podrá ad-

mitir la garantía del fabricante del concreto de que los materia-

les fueron ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema 

Nacional de Acreditamiento de Laboratorios de Prueba (SINALP), y 

que cumplen con los requisitos establecidos en 1.4.1 y los que a 

continuaci6n se indican; pero en este caso también podrá ordenar 
= -

la verificaci6n de la calidad de los materiales cuando lo juzgue 

procedente. 

Los materiales pétreos, grava y arena, deberán cumplir con los 

requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes modificacio-

nes y adiciones: 



Propiedad 

Coeficiente volumétrico de la gra­

va, mín 

Material más fino que la malla_ 

F 0.075 (No. 200) en la arena, po~ 

centaje máx. en peso (NOM C 084). 

Contracción lineal de los finos 

(pasan la malla No 40) de la are­

na y la grava, en la proporción 

en que éstas intervienen en el 

concreto, a partir del límite lí­

quido, porcentaje máx, 

Concreto 
clase 1 

0.20 

15 

2' 

2 

Concreto 
clase 2 

15 

3 

En adición a la frecuencia de verificación estipulada para todos 

los materiales componentes al principio de este inciso, los requ~ 

sitos especiales precedentes deberán verificarse cuando menos una 

vez por mes para el concreto clase l. 

Los límites correspondientes a estos requisitos especiales pueden 

modificarse si el fabricante del concreto demuestra, con pruebas 

realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, que con 

los nuevos valores se obtiene concreto que cumpla con el requisi­

to de módulo de elasticidad establecido en 11,3.4.- En tal caso, 

los nuevos límites serán los que se apliquen en la verificación 

de estos requisitos para los agregados específicamente considera-

dos en dichas pruebas. 

11.3.2 Elaboración del concreto 
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El concreto podrá ser dosificado en una planta central y trans-

portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y mezcl~ 

do en una planta central y transportado a la obra en camiones agi 

tadores, o bien podrá ser elaborado directamente en la obra; en 

todos los casos deberá cumplir con los requisitos de elaboración 

que aqu! se indican. 

El concreto clase 1, premezclado o hecho en obra, deberá ser ela-

borado en una planta de dosificación y mezclado de acuerdo con 

los requisitos de elaboración establecidos en la norma NOM C-155. 

El concreto clase 2, si es premezclado, deberá satisfacer los re-

quisitos de elaboración de la mencionada norma NOM c-155. Si es 

hecho en obra, podrá ser dosificado en peso o en volumen, pero 

deberá ser mezclado en una revolvedora mecánica ya que no se per-

mitirá la mezcla manual de concreto estructural. 

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco 

Al concreto en estado fresco, antes de su colocación en las cim­

bras, se le harán pruebas para verificar que cumple con los requ~ 

sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali 

zarán al concreto mu~streado en obra, con la siguiente frecuen-

cia como mínimo: 

Prueba y 
método 

Revenimiento 

(NOM C-156) 

Concreto clase 1 

Una vez por cada entre­

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada revol­

tura, si es hecho en 

obra. 

Concreto clase 2 

Una vez por cada entr~ 

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada 5 re­

volturas, si_es hecho 

en obra. 



Prueba y 
método 

Concreto clase 1 

4 

Concreto clase 2 

Peso volumétri­

co (NOM C-162) 

Una vez por cada día de 

colado¡ pero no menos 

de una vez por cada 

20 m3 de concreto. 

Una vez por cada~dia 

de colado, pero no me­

nos de una vez por ca­

da 40m3 • 

El revenimiento será el mínimo requerido para que el concreto fl~ 

ya a través de las barras de refuerzo y para que pueda bombearse 

en su caso, así como para lograr un aspecto satisfactorio. El 

revenimiento nominal de los concretos no será mayor de 12 cm. Pa 

ra permitir la colocación del concreto en condiciones difíciles, 

o para que pueda ser bombeado, se autoriza aumentar el revenimien 

to nominal hasta un máximo de 18 cm, mediante el uso de aditivo 

superf1uidificante, de manera que no se incremente el contenido 

unitario de agua; en tal caso, la verificación del revenimiento 

se realizará en la obra antes y después de incorporar el aditivo 

superfluidificante, comparando con los valores nominales de 12 y 

18 cm respectivamente; las demás propiedades, incluyendo las del 

concreto endurecido, se determinarán en muestras que ya incluyan 

dicho aditivo, 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de 

Obra cuando no se requiera Corresponsable-,·· pod-rá autorizar la- in-

corporaci6n del aditivo superfluidificante en la planta de pre-

mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de 

12 cm. 

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimi~nto 
~ ' 

i 



S 

nominal mayor de 12 cm, deberá ser entregado con un comprobante 

de incorporación del aditivo en planta; en la obra se medirá el 

revenimiento para compararlo con el nominal máximo de 18 cm. 

Para que el concreto cumpla con el requisito de revenimiento, su 

valor determinado deberá concordar con el nominal especificado, 

con las siguientes tolerancias: 

Revenimiento nominal, cm Tolerancia, cm 

menor de S + l.S 

de S a 10 + 2.S 

.mayor de 10 + 3,S 

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales 

máximos de 12 y 18 cm, 

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico 

en estado fresco, su valor determinado deb~rá ser mayor de 

2200 kgjm3 para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m3 

para el concreto clase 2. 

11.3.4 Requisitos y control del concreto endurecido 

,. 
La calidad del concreto endurecido se verificará med.iante pruebas 

=-

de resistencia a compresión en cilindros elaborados, curado y 

probados de acuerdo con las normas NOM e 16"0 y NOM e 83, en un 

laboratorio acreditado por el SINALP. 

Cuando la mezcla de concreto se diseña para obtener la resisten-

cia especificada a 14 d!as, las pruebas anteriores se efectuarán 
.···, 
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a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberán efectuarse a 

los 28 días de edad: 

Para verificar la resistencia a compresión de concreto de las mis 

mas características y nivel de resistencia, se tomará como mínimo 

una muestra por cada día de colado, pero al menos una por cada 

cuarenta ~etros cúbicos; sin embargo, si el concreto se· emplea 

para el colado de columnas, se tomará por lo menos una muestra 

por cada diez metros cúbicos. De cada muestra se elaborarán y 

ensayarán .al menos dos cilindros; se entenderá por resistencia 

de ·una muestra el promedio de las resistencias de ·los cilindros 

que se elaboren de ella. 

Para el concreto clase 1, se admitirá que la resistencia del con-

creta cumple cori la resistencia especificada, f', si ninguna mues e 

tra da una resistencia inferior a f' - 35 -kg/cm
2

, y, además, si e 

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-

tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo d!a de colado, no 

son menores que f' • e 

Para el concreto clase 2, se admitirá que la resis·;~encia del con-

creta cumple con la resistencia especificada, f', si Pinguna mues . e 

tra da una resistencia inferior .d! _f' - 50. kg/cm2 , y, _además, si e 
los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-

tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo día de colado, no 

2 son menores que f~ - 17 kg/cm . 

Si sólo se cuenta con dos muestras, el promedio de las resisten-

2 
cias de ambas no será inferior a f' - 13 kg/cm para concreto e 
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clase 1, ni a f' - 28 kg/cm2 para clase 2, además de cumplir con 
e 

el respectivo requisito concerniente a las.muestras tomadas una 

por una. 

Cuando el concreto no cumpla con el requisito de resistencia, el 

Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, tomará las medidas conducen 

tes a garantizar la seguridad de la estructura. Estas medidas es 

tarán basadas principalmente en el buen criterio de los responsa-

bles mencionados; corno factores de juicio deben considerarse, en-

' 
tre otros, el tipo de elemento en que no se alcanz6 el nivel de 

resistencia especificado, el monto del déficit de resistencia y 

el número de muestras o grupos de ellas que no cumplieron. En 

ocasiones debe revisarse el proyecto estructural a fin de consi­

derar la posibilidad de que la resistencia que se obtuvo sea su-

ficiente, 

Si subsiste la duda sobre la seguridad de la estructura se podrán 

extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la norma NOM e 169, 

del concreto en la zona representada por los cilindros que no curn 

p1ieÚm. · Se probarán tres corazones por cada incumplimiento con 

la calidad especificada, La humedad de los corazones al probarse 

debe ser representativa de la que tenga la estructüra-en condicio-

nes de servicio. 

El concreto representado por los corazones se considerará adecua-

do si el promedio de las resistencias de los tres corazones es 

mayor o igual que 0.8 f• y si la resistencia de ningún corazón es e 
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menor que 0.7 f'. Para comprobar que los especímenes se extraje­
e 

ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones 

de las zonas representadas por aquellos que hayan dado resisten-

ias erráticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no 

cumple con el-criterio de aceptaci6n que se ha descrito, el res-

pensable en cuesti6n nuevamente debe decidir a su juicio y respo~ 

sabilidad las medidas que han de tomarse. P~ede optar por refor-

zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-

rrir a realizar pruebas de carga (artículos 239 y 240 del Regla-

mento) en elementos no destinados a resistir· sismo, u ordenar la 

demolición de la zona_de resistencia escasa, etc. Si el concreto 

se compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se estable-

cerán de común acuerdo entre el fabricante y el consumidor las 

responsabilidades del fabricante en caso de que el concreto no 

cumpla con el requisito de resistencia, 

El concreto debe cumplir además con el requisito de módulo de 

elasticidad especificado a continuación*: 

Módul~ de elasticidad 
a 28 días de edad, 
kg/cm 2

, mín. 

Una muestra 
cualquiera 

además, promedio 
de todos los con 
juntos de dos 
muestras consecu 
ti vas 

Clase 1 

.12500!f" 
e 

-·13200/fl 
e 

Clase 2 

7 o o o ,l'f'"'l . e 

7400H' 
e 

* Debe cumplirse tanto el requisito relativo a una muestra cual­
quiera, como el que se refiere a los conjuntos de dos muestras 
consecutivas. 
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Para la verificación anterior, se tomará una muestra por cada 

lOO metros cúbicos, o fracción, de concreto, pero no menos de dos 

en una cierta obra. De cada muestra.se fabricarán y ensayarán al 

menos tres espec!menes. Se considerará como módulo de elastici­

dad de una muestra, el promedio de los módulos de los espec!menes 

elaborados con ella. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, no estará obligado a exigir 

la verifiqaQi6n del módulo de elasticidad, sin embargo, si, a su 
' . 

criterio las condiciones de la obra lo justifican, podrá requerir 

su verificación, o la garantía escrita del fabricante de que el 

concreto cumple con él. Cuando proceda,la verificación se reali-

zará en un laboratorio acreditado por el SINALp, En caso que el 

concreto no cumpla con el requisito mencionado, el responsable 

de la obra evaluará las consecuenéias de la falta de cumplimiento 

y determinará las medidas que deberán tomarse. Si el concreto se 

compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece­

rán de ·común acuerdo entre el. fabricante y el· consumidor las res-

ponsabilidades del fah.r.icante por incumplimiento del requfsi.to 

antedicho, 

= -
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TORSION 

7.1 INTRODUCCION 

En las construcciones monoliticas 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. Ocas-ionalmente, 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. Igual ~ue en el caso de la 
flexión, el esfuerzo es proporcional a su distancia al eje neutro 
(esto es: el centro de la sección circular) y es máximo en las 
fibras extremas. Si r es el radio del element:.l, J = ·¡r r 4 /2, su 
momento polar de inercia, y ~~ el esfuer:1;o CC?_rtante elá_stico 
debido a un momento de torsión elastico Te, 

vte = (a) 
J 



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 ángulo respecto al 
eje. cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento 
plástico, el esfuerzo en el anillo plástico exterior se conserva 
constante, en tanto que el esfuerzo en el núcleo interior permanece 
elástico, como se muestra en la Fig. 7 .l. 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 l~s secciones rectangulares, el problema de la torsión es 
considerablemente más complicado. Las secciones planas originales 
experimentan un alabeo debido al momento tor'sionante 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 lós 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 elementos 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 (St. 
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 del concreto se representa mejor mediante el enfoque 
plástico. Con;;ecuentemente, casi todos los ' desarrollos de la 
torsión aplicados al concreto >¡ ~1 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 la 
misma forma que la ecuac~on 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 (1) la 
tangente a la linea de contorno en un punto cualquiera de la 
membrana deformada proporciona la dirección del esfuerzo cortante 
en la correspondiente 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 membrana deformada. 

Puede verse en las ·Figs. 7. 2 y 7. 3b que el esfuerzo cortante 
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las 
lineas de contorno. Mientras más próximas entre si 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 li = desplazamiento máximo de la membrana a partir de la 
tangente en el punto A, entonces de los principios básicos de la 
m•~:::ánica de la teoria de St. Venant, 

donde G 
vt(max) 

(7. la) 

1 • 1 ' 

es el modulo de cortante_y 8 es el ~ngulo de torsion. Pero 
es proporcional a la pendiente de ··ta tangente; por tanto: 

( 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 

o 

( 7 . le) 

De las Ecs. 7.1b y 7.1c, 

Teb 
~ ----- (7. ld) 

El denominador kb3h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de 
inercia J de la secciÓ.n. La comparació.n de la Ec. 7.1d 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 seccian 
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al 
alabeo. La ecuació.n 7 .ld puede simplificarse m s aún 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 
vt(max) = 

kx2y 
(7. 3) 

Al usar el enfoque de la analogia con la membrana, es importante 
notar que Ell esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a 
otro a lo largo 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. montón de Arena 
proporciona una mejor representación del comportamiento de los· 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsión 
pura; El momento torsional es también proporcional al doble del 
volumen bajo el montón y el esfuerzo cortante torsional máximo es 
proporcional a la pendiente del montón de arena. La figura 7.4 es 
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 ~ 



constante en el enfoque de la analogia con el monté!'l de aren<:~, ";·. 
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con la 
membrana. Esta caracteristica del montón de arena simplifica las 
soluciones considerablemente. 

7.2.3. La Analogía del Montón de Arena Aplicada a las Vigas 
en L 

La mayoria de los elementos de concreto sujetos a torsión son 
secciones con patines, m~s comúnmente 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 plástico 
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzus 
cortantes a los que est~ sujeta. 

El montón de arena se reparte en tres volúmenes: 

V 
1~ 

= La' pir~mide que represe~ta una forma 
sección transversal = y 1b W/3 

cuadrada de 

= La porción en pabellón del alma que representa 
una forma rectangular de la sección transversal 
= y 1bw(h- bw)/2 

v3 = El pabellón que representa el patin de la viga, 
transfiriendo la parte PDI a NQM = y 2hf(b-bwl/2 

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los 
montones arena; por consiguiente: 

[ :!~~::: + :!~::!~~=~::::. + .:~~~~~=~::::] 
3 2 2 

( 7. 4) 

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a la 
pendiente de los montones de arena; por lo tanto: 

Y¡ = 
2 

( 7. 5a) 

=-

(7. 5b) 

Substituyendo y 1 y y 2 de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se 
obtiene: 

vt(max) = ---------------~E----------------
(b2wf6l (3h - bwl +(h2f/2) (b - bwl 

(7. 6) 



Si tanto il numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen 
por (b~)' y se arreglan los términos, se obtiene: 

Tph(b~) 2 

vt(max) = ------------------------------------- (7.7a) 
[1/6(3 -bwfh)] + ~(hf/bwl2(b/h -bwfh) 

se supone que Ct es el denominador en la 
= Ct(b~) 2 , la Ec. 7.7a se convierte en 

=:E~-
JE 

vt(max) 

Ec. 7. 7a y 

(7. 7b) 

donde JE es el momento polar de inercia equivalente y una función 
de la forma de la sección transversal de la viga. Nótese que la Ec. 
7. 7b es similar en forma a la Ec. 7 .ld de la analogia 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 analogias con la membrana y la del montón 
~ ~e~. . 

La ecuación 7.7b puede establecerse de nuevo designando T
0 

= 
Te como la resistencia nominal a la torsión del concreto simpl~ y 
vt(max) = vtc• empleando la terminologia del ACI, de tal manera que 

Te = k2b2hvtc 

Te = k2~YVtc 

(7.8a) 

(7.8b) 

donde x es la menor dimensión de la sección 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 del 
concreto simple. También se estableció que 1. 59 [Ti e se puede 
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsión pura 
de un miembro sin refuerzo a la torsión. Utilizando un factor de 
reducción de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, vtc 
= O. 64-Jf'c, e introduciendo k 2 ;;, J./3 en -la Ec-; 7. s-, -resulta 

Te= 0.21v~ x2y (7.9) 

donde x es el lado más corto de la sección rectangular. El alto 
factor de reducción de 2.5 tiene por objeto compensar algún efecto 
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente. 

Si la sección transversal es en T o en L, el área se puede 
descomponer en rectángulos, como en la Fig.7.6, tal que 

(7. 9b) 

• 
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7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO 

En las estructuras de concreto rara vez ocurte la torsión sin estar 
acompañada por la flexión y el cortante. Los párrafos precedentes 
deberán proporcionar un antecedente· suficiente de la con::ribuciór. 
del concreto · simple en la sección, en lo que concierne a que 
resistan parte de los esfuerzos combinados que resultan de las 
fuerzas; de torsión, axiales, de cortante, o de flexión. La 
capacidad del concreto simple para resistir la torsión cuando está 
combinada con otras cargas podría, en muchos casos, ser menor a 
cuando resiste sólo, los mismos momentos factorizados de torsiór. 
externa. 

La 
resistir 
elemento 
sección. 

inclusión de refuerzo longitudinal y transversal para 
parte de los momentos torsionantes, introduce un nueve 
en el _conjunto de fuerzas y momentds que actúan en la 
Si 

= la resistencia torsional nominal total requerida 
de la sección incluyendo el refuerzo 

= la resistencia torsional nominal del concreto 
simple 

T = la resistencia torsional del refuerzo 
S 

Entonces 

o 
Tn = Te + Ts 

Ts = Tn - Te 

(7.10a) 

(7.10b) 

con objeto de estudiar la contribución de las varillas 
longitudinales de acero de tal manera que Ts pueda evaluarse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en ·las 
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en e: 
estado límite de falla. Básicamente, en la actualidad hay dr.·s 
caminos aceptables: ' 

1. La teoría de la flexión oblicua, que se basa en el enfoque e':-.! 
la deformación plana para las sacciones planas sujetS~,s a flex_ión y 
torsión. 

2. La teoría de la analogía con la armadura y su extensión come 
teoría del campo de la compresión. Se aplica a los estribos para 
torsión, una analogía con la armadura modificada comparable a la 
utilizada en el diseño de los estribos para cortante. 



7.3.1 La Teoría de la Flexión Oblicua 

Esta teoría considera en detalle el desempeño de de=ormaciór. 
interno de la serie de superficies transver~almente alabe~das a le 
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, ~a tenidc 
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, ~attock, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este campo. T.T.C. 
Hsu hizo una contribución experimental importante para e: 
desarrollo de la teoría de la flexión oblicua tal como se encuentra 
en la actualidad. 
En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrollo de la 
teoría de la torsión aplicada a las estructuras de conc=eto y de 
cómo la teoría de la flexión oblicua formó las bases de las 
actuales disposiciones para la torsión del reglamente ACI. La 
complejidad del problema 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 una 
viga sujeta al momento flexionante M,,, perm¡mece plana después de 
flexionarse, como se muestra en la "Fig. 7'.7a. Si el t:omento de 
torsión Tu se aplica también, excediendo la capacidad de la 
secc~on, se desarrollan grietas en los tres lados de :~ 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 lá falla, resulta una superficie cblicua 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 área 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona· de compresión, nc 
continuarán rectos, sino que subtienden un ángulo e 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 secc1on. 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 sim1>'le· en la viga, a menos que se emplee::1 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales. 

La teoría de la flexión oblicua idealiza la zona de compresió::1 
considerándola de un peralte uniforme. Supone que las grietas en 
las restantes tres caras de la "Sec:ción transversal·- están separadas 
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportando 
las fuerzas de tensión en las grietas y las varillas longitudinales 
resistiendo el cortante a través de acción de espiga con e: 
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actúan e::1 el plano 
flexionado oblicuamente. El polígono de la Fig. 7.ab da la 
resistencia al cortante F 0 del concreto, la fuerza T1 de las 
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresión, 
y el bloque de la fuerza normal de compresión c 0 . 

El momento torsionante T0 de la fuerza cortante res~stente F_ 
generada por el área sombreada del bloque de compresión en la Fig7 
7.Ba, es por lo tanto: 

¡, 
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cos 45° 

o 

X su brazo respecto a las fuerzas Fv 
Fig. 7.8a 

en la 

(7.11a) 

en que x es el lado más corto de la viga. Pruebas extensas (Refs. 
7.9 y 7.12) para evaluar Fe en términos del esfuerzo interno en el 
concreto, k 1 f' C' y las constantes torsionales geométricas de la 
sección, k 2x2y, llevaron a la expresión 

T = e 
2.4 

.rx 
(7 .11b) 

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 las 
fuerzas de espiga F~ y Fy y la resistencia torsional de las fuerzas 
Fe de los anil.los, los momentos torsionantes serán las sumas 

.:!: Fv(~x1 ), .:!: Fx(~y0 ), :Z:Fy('>x0 ), 1: T1 (~x0 ) 

Las dimensiones x 1 y y 1 son, respectivamente, la menor y la mayor 
dimensión centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, y 
las dimensiones x

0 
y y

0 
son las correspondientes dimensiones centro 

a centro de las varillas longitudinales en las esquinas de los 
estribos. La· expresión resultante para la resistencia torsional, 
Ts, suministrada por los anillos y el acero longitudinal en la 
sección rectangular, es 

:~:~~~:r T
8 

= á 1 (7.12) 
S 

donde ot 1 = 0.66 + 0.~3y1 ¡~,- de tal manera. que el momento 
torsionante nominal de res1stenc1a, es Tn = Te + Ts, o 

+ (0.66 + o.33:~l ~~:~~:r_ ( 7. 13) 
x 1 s 

7.3.2 La Teoría de la Analogía con la Armadura en el Espacio 

.Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y más ~arde. 
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu, 

/c1 



Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento pqsterior fue 
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) como una teoria del 
campo de compresión. La analogia con la armadura en el espacio es 
una extensión del modelo usado en el diseño de los ·estribos que 
resisten cortante, en la que las grietas de tensión diagonal, una 
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas por los estribos. 
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 ur. 
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 los 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~adura er. 
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga hueca se 
toma como 1/6 0

0
, donde 00 es el diámetro del circulo inscrito er. 

el rectángulo que conecta las varillas longitudinales de las 
esquinas, o sea, O = x 0 en la Fig; 7.9. En resumen, la ausencia 
del núcleo no afec€a 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 cajón 
es ;r-t, donde 7' es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensión 
en cada var.illa longitudinal en las esquinas, la ecuación de: 
equilibrio de fuerzas seria · 

rtxo TtYo 
4F = 2 ----- + 2 ----- (7.14) 

tan 0 _j:a_n 0 

y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian 

(7 .15) 

Si At, es el área de la sección transversal del estribo, y fy es la 
resistencia de fluencia del estribo con separación a una distancia 
s, entonces 

(7 .16a) 

.1/ 



También, si A1 es el área total de las cuatro varillas 
longitudinales en_las esquinas, 

(7.16:0) 

Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a 

Para el caso de volúmenes iguales de 
transversales (esto es: 0 = 45°) 
resistencia Tn en la falla, sería 

T = n 

(7 .17) 

acero longitudinal y estribos 
el momento torsionante de 

( 7. 18) 

Nótese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollada para la 
teoría de la flexión oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada por 
la teoría de la analogía 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 dos tipos de cargas al interactuar una con otra. 
La resistencia de una viga a la torsión y cor:t11.nte combinados es 
menor que su resistencia a alguno de estos dos parámetros actuando 
solos. Consecuentemente, se torna necesaria u.na relación de 
interacción en una 'manera similar a la desa·.~rollada para la 
combinación de la flexión y _la_ carga __ axial, di§9utida ~n el 
Capítulo 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresión no 
dimensional de interacción que relaciona la torsión al cortante: 

1. Miembro sin acero en el alma: 

2 

+ (7.19a) 

12 
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T
0 

y v
0 

son la torsión y el cortante nominal externos cuando 
actúan simultáneamente. T00 y V00 son los valores nominales 
para la torsión y el cortante cuando cada uno actúa 
separadamente. 

2. Miembros reforzados, para la combinación de torsión y cortante: 

~ 1.0 (7 .19b) 

Tn y Vn representan ·las resistencias nominales de torsión y 
cortante para resistir Tu y Vu cuando actúan simultáneamente. 
T00 = T0 + Ts representa la resistencia torsional nc~inal del 
alma reforzada cuando la torsión pura actúa sola en la 
secci,ón; Vno = V0 + Vs representa la resistencia nominal a::. 
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actúa er. 
la secc~on. La ecuac~on 7.19a se puede anotar de nueve 
utilizando el valor aproximado de T0 de la Ec. 7.11b y Ve de 
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar: 

(~~;~¡;~:-r-~·;)' , (~~;~:-~ )' " .. o (7 .20) 

En el caso del alma reforzada sujeta a torsión y cortante 
combinados, tiene que establecerse un límite superior para Tnc 
y vnO para asegurar que el refuerzo del alma fluya en e_ 
estado límite de falla. Con base en los resultados de ensayes, 

zx2y 
Tno 5 3. 2.ff'0 -----

3 
y 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 

(.r,;-::b~-J ·~~;!;~~-~=~-)'L. LO 
(7.21) 

Al comparar las Ecs. 7..20 y 7.21 puede verse que T = ST
0

• E: 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al reque~ir que 

T5 ~ 4T0 (7.22) 

pues de otra manera, la sección deberá incrementarse. 

/.3. 
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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. Como 
resultado, el agrietamiento debido 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 torsión 
combinados que provocan el alabeo de la sección, como se muestra en 
la Fig. 7. 7b. 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexión cuando ambas 
Tiene que suponerse que la sección está 
compresión y de tensión. 

torsión y el cortante 
interacción relacionando 
actúan simultáneamente. 
reforzada con acero de 

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables 
las siguientes expresiones de interacción: 

1. Cuando fluye el a~ero de tensión en la zona de tensión, 

(=~-;
2 

= r ~ - -~~-) (7. 2Ja) 
Tno \ Mno 

2. Cuando ocurre la fluencia de tensión en la zona de flexión de 
compresión, 

= (7 .2Jb) 

= momento nominal torsional resistente eqivalente a Tu/~ 
= resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando 

actúa sola la torsión pura 
= momento nominal resistente a flexión ~/0 
= resistencia nominal a la flexión cuando ésta actúa sola 

r = ~::::x~ 
A' sfy 

7.4.3 Flexión, cortante y Torsión-Combinadas _ 

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 expres~on aplicable 
resulta de la superposición del efecto de la torsión y el cortante 
combinados con el efecto de la flexión y la torsión combinadas a 
partir de los dos casos de interacción de las Secciones 7. 4. 1 y 
7.4.2. El ACI requiere (1) el cálculo del acero transversal en el 
alma, para cortante¡ adicionándolo al acero transversal en el alma 
calculado para torsión¡ y (2) el cálculo de acero longitudinal para 
torsión, adicionándolo al acero de tensión para flexión, pero 



.;;:..:_ ~ -· 

distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la secció~ 
transversal. 

7.5 DISEÑO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COKBINACION 
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE 

7.5.1 Desempeño Torsional de las Estructuras 

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 estruct~ral. 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 identifica= 
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 se 
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 torsionantes. Ce~ 
frecuencia a este estado se le llama torsión de equilibrio. Una 
viga de orilla que soporta una marquesina en voladizo, 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 de!:üdo a la 
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experi:c.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 suposiciones 
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones 
en las uniones, y la redistribución de los f_sf,lerzos pueden afecta= 
los esfuerzos resultantes, llevando a .una reducción de les 
esfuerzos resultantes de cortante torsiona~. Se permite una 
reducción en el valor del momento factorizado que se utiliza en e: 
diseño del miembro, si parte de=este momento se puede redist~ibui= 
a· los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite u.-¡ 

momento torsional factorizado máximo en la sección critica d a 
partir del paño de los apoyos: 

(7 .24) 

/5 
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El hacer caso omiso del efecto total de la torsión ex";:erna 
total en este caso, no conduce de hecho, a la falla de la 
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento 
excesivo si e(lf'c ~x1 y/3) es de un valor considerablemente menor 
al momento real factorizado de torsión. En la Fig. 7.i4 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 deterninan 
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 B. 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 eri 
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. · 

. ~x2y 

T = e (1ft: ----- ) u e 
3 

Si el momento torsionante factorizado real debido a las vigas 
B2 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 e(0.13 
~), el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se 
diseñe en secciones para 

y 

V = e 
.o; 5W e bwd 

----- - -----------
-h + [.?.5Ct(TufVuJ 2 

0.2~/f' e l x2y 
T = ------------------

e /1 + (0.4VufCtTul 2 

(7.26a) 

• 

(7. 26b) 

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de la Ec. 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 toma en cuenta la contribución del refuerzo para 
torsión, el ACI limita la fuerza de torsión Ts resistida por el 
acero a un valor que no exceda 4Tc, como se ve en la Ec. 7.22. 

/6 



7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsión 

..::,-. ./ ' .. 
/'.'i 

Como se indica en la Sección 7. 3 .1, sólo se puede legrar una 
importante resistencia adicional a la torsión debida. a). refuerzc 
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 direcciór: 
larga, entonces: 

(7. 27a) 

de tal manera que 

(7.27b) 
x1 + Y1 

Por tanto, el acero torsional total en el alma, incluyendc 
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las 
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en 

Atotal = 2At + (7.2Ba) 
x1 + Y1 

Pero, de la Ec. 7.12 

Tss 
At = -------- (7.2Bb) 

0(1x1y1f1 

donde ~ 1 = 0.66 + 0.33y1¡x1 ~ 1.5 y Ts es el momento torsionante 
resistente del acero torsionante del alma. Si Te es la resistencia 
torsional nominal del concreto s"imple en el alma, 

= -

Ts=Tn-Tc (7.29) 

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresión de ACI para A- para la 
torsión y el cortante combinados, donde ~ 

14 X s Tu . 

fy Tu + Vu/3Ct 

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como 



A¡ = (7.30) 

donde ct = b d/ I. x2y. El término 2At en la Ec. 7 • 3 O no puede ser 
menor que 3. ~bws/f , puesto que este valor es el minimo 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 minimo 3.5bwsffy, no es poco 
común que A1 de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, de ~al manera que 
se invoque A1 minimo de la Ec. 7. 27a para volúmenes iguales de 
estribos y varillas longitudinales; esto es: 

(7.31) 
S 

El área total Avt de los estribos cerrados para la torsión y 
cortante combinados se convierte en 

2At Ay> 3.5bws 
= --- + ------ (7.32) 

S S 

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. 

1. Clasifique si la torsión aplicada es torsión de 
equilibrio o de compatibilidad. Determine la secc1on 
critica y calcul"e el momento torsionante factor izado Tu. 
La sección critica se toma & ~na distancia d det_paño del 
apoyo. Si Tu es menor que CZI(O.l3/f'cl"x2y), se pueden 
despreciar los efectos de la torsión. 

2. Calcule la resistencia nominal torsional Te del alma de 
concreto simple: 

T = e ~-~-(~~~;:;~~;:)2 

donde Ct = bwd/ .íx2y. Los miembros sujetos a una tensión 
axial importante se pueden diseñar para un valor de Te 



que se multiplica por (1 + Nu/35 Agl, en que Nu es 
negativa para tensión. 

Verifique si Tu excede 0Tc. Si no es asi, desprecie el 
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor Ts de 
esa porción del momento torsionante que será resistida 
por el refuerzo de acero. Para torsión de equilibrio 

Para torsión de compatibilidad 

.JTi e íx2y 
= --------- - T 3 e 

ó 

la que sea menor. El valor de Tn tiene que ser al menos 
equivalente a Tu/0. 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. 
3 como minimo (9.5 mm. de diámetro). Si s es una 
separación constante de los estribos, calcule el área de. 
una rama del estribo para torsión, para la separación 

.unitaria: Ts 
~ = --------

"(' 1 X1Y1 fy 

3. Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espaciamiento en una sección transversal. V u es la 
fuerza cortante exterior factorizada en la sección 
critica, Ve es la resistencia nominal al cortante del 
concreto en el ama, y Vs es la fuerza cortante que 
resisten los estribos: 

4. 

= 
S o d 

·y 

o .Ji>Ü. 'e bwd-. 
Ve = --------------------

)1 + (2.5Ct(TufVu)J 2 

El valor de Vn tiene que ser cuando menos igual a Vu/0. 
Obtenga el área total Avt de los estribos cerrados para 
torsión y cortante, y diseñe los estribos de tal manera 
que 

2At Av 3.5bws 

Avt = + ~ ------
S S fy 

¡y 

.• :.:_ 



5. Calcule el área A1 del refuerzo longitudinal reque:::ida 
para torsión, donde 

o 

la que sea mayor. A1 calculada empleando la segunda 
expresión no necesita ser mayor a 

Al=(~~~=;:-~=~:~;~~--::;~~=)~!-;_:! 
6. Arregle el refuerzo utilizando las siguientes 

directrices: 
(a) La separación s de los estribos cerrados deberá ser 

menor a (x1 + y 1)/4 o 30 cm 

(b) Las varillas longitudinales deberán quedar a 
separaciones iguales alrededor del perímetro de los 
estribos cerrados. La distancia entre las varillas 
deberá ser menor a 30 cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberá colocarse en cada 
esquina. 

(e) La resistencia a la fluencia del r~fuerzo para 
torsión no excederá de 4,200 kg/cm . 

(d) 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 este 
efecto. 

(e) El ~efuerzo para torsión se suministrará al menos 
~na distancia (d + b) más allá del punto requerido 
teód.camente, con objeto de cubrir cualesquier 
esfu"'.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 T 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas que 
se muestran en la Fig. 7.16. En la sección crítica actúa una 
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de Vu 
= 6,800 kg. Está sujeta a los siguientes momentos de torsión: 
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio 

Tu = 570,000 kg.cm; 
(b) de compatibilidad factorizado, Tu = 86,200 kg.cm; 
y (e) de compatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm. 

j>¿) 
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Dados: 
Refuerzo para f~exión As= 23.4 cm2 

f'c = 280 kg/cm , concreto de peso normal 
fy = 4,200 kgfcm2 

Diseño del refuerzo en el alma necesario para esta sección. 

Solución 

(a) Torsión de equilibrio: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dado el momento torsional de equilibrio = 570,000 kg-cm. 
La totalidad del momento de torsión debe tomarse en cuenta 
para el diseño. De la Fig. 7.16: 

LX2y = 35 2 X 65 + 2(10 2 X 30) = 79,500 cm3 

0(o.13w 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 cerrados para torsión.(Paso 2) 

Tn = 
Tu 570,000 = ------ = 670,588 kg-cm 
0 0.85 

Te = 
0.21Jf7c ~ x2y 

Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5 = 55 cm 

bwd 35 X 55 
= ----- = 

_rx2y 
= 0.024 

79,500 

0.21/280 (79,500) 
f-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.::-:.::-:.::-:::::-:;::-:;::-:;::-:;::-..:-"'-.::--,¡=- 2 7 4 rOS 9 kg-cm 

1 + (--~:~~~:~~~~--)2 
0.024(570,000) 

Suponga también que tantó Te como V son constantes para todos los 
propósitos prácticos al centro del c~aro dela viga. 

Ts = Tn- Te= 670,588 - 274,089 kg-cm 

supóngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del 
#4. 
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x 1 = 35 2(2.5 + 0.64) = 28.73 cm 
y 1 = 60 - 2(2.5 + 0.64) = 53.72 cm 

o<1 = 0.66 + 0.33(53.72/28.73) = 1.28 < 1.5 

Emplée e( 1 = l. 28 

= 396,499 
= 0.048 cm2¡cm/1 rama = -----------------------

S 4,200(1.28)28.73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (paso 3) 

0.5/280(35) 55 
Ve 

o. 5/fi cbwd 

= 3,141 kg 
6,800 

- 3,141 = 4,859 kg 
0.85 

4,859 
= 0.021 cm2¡cmfdos ramas = = 

S S 4' 200 (55) 

Estribos cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

Avt 2At . Av 
= --- + -- = 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm2¡cm/ 2 ramas 

S S S 

Pruébese con estribos cerrados del No. 3 (9.5 mm de diámetro). El 
área para las dos ramas = 1.42 cm2 . 

área de la seción transversal del cst-.¡;ibo l. 42 
S = ------------------------------------------ = ----- = 

Avtfs requerida 0.117 

= 12.1 cm =-

separación máxima permisible, smax = 
x1 + Y1 28.73 + 53.72 

= ------------- = 
4 4 

= 20.6 cm > 12.1 cm 

Utilice estribos cerrados del # 3 @ 12 cm c. a c. 

.. .;... 



3.5bws 
Area minima de estribos requerida= A._ + 2~ = 

3.5(35)12 
------ = --------- = 

fy 

= 0.35 cm2 < 1.42 c~2 

Area proporcionada= 1.42 > 0.35 cm2 

Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

X¡ + Y¡ 
A1 = 2At ------- = 2(0.048) (28.73 + 53.720) = 7.92 cm2 

S 

También: 

Al = ( ~~:: ____ :~-----
fy Tu + Vuf3Ct 

(O substituyendo 3.5bwsffy por 2At, aquella que controle) : 

3.5bws 

fy 
= 0.35 cm2 < 2At = 2(0.048)12 = 1.15 cm2 

Use 2At = 1.15 cm2 . Por consiguiente: 

570,000 28.73 + 53.72 

.;,200 

- 1.1~ ------------- = 
6,800 11. 

570,000 + 
3(0.024) 

= 8.12 cm2 > 7.92 cm2 

Por lo tan'i'. . .;,, ·colóquese A1 = 8. 12 cm2 

Distribuciór. de las varillas longitudinales de torsión 

El área del refuerzo long~tudinal a distribuir- es a .12- cm2. 
supóngase que ~ A1 se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto 
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas par~ flexión. 
El área requerida en cada esquina es = 8.12/4 = 2.03 cm . El ~rea 
requerida en cada costado vertical es también ~ A1 = 2.03 cm , a 
una separación no mayor de 30 cm. e a c. Colóquense 2 varillas del 
No. 4 en cada zona. 

. Al 
Al centro del claroÍ:As =--+As= 2.03 + 23.4 = 25.43 cm1 

4 
Colóquense 5 vars. del #8 en la zona de tensión; As= 25.35 cm2 
La figura muestra la geometria de la sección transversal. 
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Solución 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dado Tu = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso 
(a), se tiene: 

~(0.131f7cix2y) = 0.85(0.13)l280(79,500) = 146,997 kg-cm 
> Tu = 86,200 kg-cm 

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsión. 

Solución 
fe) Torsión de compatibilidad: 

Momento t~rsional factorizado (Paso 1) 

· Dado que Tu= 345,000 kg-cm es mayor que ~(0.131f7ctx2y), se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión de 
compatibilidad, la __ sección se puede diseñar para un momento 
torsionante de ~(./f'c1.x2y/3) si la torsión exterior excede este 
valor. 

~<~cíx2y/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, 

0.21(1280)79,500 
Te=--~-==-=-=-=-=-=-=-=-=-=-=-~-~-~-~-~-~-~-~-~-= 265,407 kg-cm 

)1 0.4(6,800) 
+ [-------------] 

0.024(345,000) 

Ts = Tn - Te = 345,000/0.85 - 265,407 = 140,475 kg-cm 
=-

140,475 
= 0.017 cm2¡cm/ 1 rama = -------- = 

S 4,200(1.28)28:73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) 

0.5 f' cbwd o.5fi8o 35(55) 

ve= }~-~¡-;~~~~(;:¡;:)]2- J~-~¡-;~~(~~~;~l(;~~~~~~~~~;~~ll2 = 

= 5,026 kg 



vs = vn -ve = 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg 

2,974 
= 0.013 cm2¡cmf2 ramas = = 

S 4,200(55) 

Estribos cerrrados combinados pata torsión y cortante (Pas~ 4) 

= 
2At Av 

+ -- = 2(0.017) + 0.013 = 0.047 cm2¡cmf2 -~a~as 
S S S 

Coloque estribos del #3 con un área de 2 x 0.71 = 1.42 c=~(9.5 mm. 
de diámetro), y se tiene: 

área del estribo As 
= 1.42/ 0.047 = 30 e= S = 

área requerida Avt/s 

separación máxima permisible smax = (x1 + y 1 )/4 = 20 cm< 30 cm 

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ ¡J cm c. a 
c. 

área minima de estribos requerida= 3.5(35)20/4,200 --0.58 cm2 

área suministrada = 1.42 > 0.58 cm2 

Diseño del refuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

xl + Y1 
= 2At ------- = 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 

S 

3.5(35)20 

2.80 cm2 

= --------- = 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 = 0.63 cm2 

fy 4,200 

Por consiguiente: 

28(35)20 
Al = (--------

4,200 

3 4 5 ,4) ().() 

6,800 
345,000 + --------

= 7.10 cm2 > 2.8 cm2 
3(0.024) 

28.7~ + 53.72-
0.68) ------------- = 

20 

Por consiguiente A1 que se debe sumnistrar es igual a 7.10 cm2 

Distribución de las varillas longitudinales. Considérese el mismc 
criterio que se siguió en (a). 
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(a) _GRIETA DE CORTANTE EN EL ALMA 

"'GRIETA INCIPIENTE 
GRIETA SECUNDARIA 

L 
i 

APLASTAIIIENTO 

* . + 

(bl FALLA POR FLEXION 

L 1 ' • 

~ 

1 

(b) GRIETA DE FLEXION y CORTANTE . (b) FALLA DE TENSION DIAGONAL 
P'IG. 3 • 1 P'ig. 3. 2 

J 

Tipos de Grietas iñcünadasiP'allas de Vigas Esbeltas 

PERDIDA DE ADHERENCIA 
DEBTDA··¡¡ LA GRIETA 

(a) SHEAR - TENSION FAilURE 

(b) SHEAI! - COMPRESSION FAilURE 

P'ig. 3.3 
•'~ •1 lO 2j 

Fallas Típicas de Cortanten 
en las Vigas Cortas 

.P'ig. 3.4 
•14•0TOI 

''i'Modelos de P'alla de Vigas 
. da Gran Peralte 
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(a) Viga Agrietada en Torsión 

Esfuerz9s de compresión Diagonal 
que actuan a un ángul 0 e: 

(b} Equilibrio Longitudinal · . 
Componentes longtudinales ae coapres16n dugonal 
q/tan 9 por unidad de lo~itud 

(e) Trayectoria del flu,jo de\ cortante. 
T = ZAoq '~ 

(d) Equilibrio 

Flujo de cortante, de esquina 
q por unidad de longitud 
alrl¡!dedor del perfmetro po 

Fig. 3. Modelo de Armadura para Torsión que muestra las fuerzas 
que actúan en el elemento. 

, . .. 



GRIETA DEBIDA A LA 
C~PRESION EXCENTRICAI_7 

[ J _ ,---"it; APiST~IENTO } 

j L TRAYECTORIA DE LA C~PRESICH 

(a) ARCH • RIS FAILURE 

1 1 

~ ~~~~RIETAS INCLINADAS 

L APLAST~IENTO 1 i 

i 
(b) WES -CRUSHING FAILURE 

FIG, 3.5 Falla Tipica de cortante en ~as vigas I 

)/ 
/ ' 

1 
C~resión en 
el concreto 

J_ / . ··y 
Fuera del 
concreto 

l-Tension in hoop--¡ 
UNSPALLED SPt '.LEO 

1 
Compression 
in concrete 

Fig. 4. Descascaramiento del recubrimiento del concreto 
debido a la torsión. 
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Sueprf;cie exterior efectiva 

ESFUERZOS 

Fig. 5. 

Espe~or efectivo de la pa~ed de un miembro en torsión. 



Puntos de anclaje del 
acero longitudinal 

Puntos de anclaje 

del estribo· 
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Placa extrema 
de distribución ........_ 

Acero Longitudinal 
anclado en la región 
del extremo 

Falla en el 
anclaje 
extremo 

l (a) Funciones del Refuerzo en 
Modelo Idealizado de la 
Armadura 

.r 1/ v V I/ 1-' 
1 /V V V y V 1 .( ·¡/· ¡/ 1 / v V v 
IJ:'l; A/ v v 

.. . ... .. 

V 

V 

t (b) Viga Aprpiadamente Detallada 

(c) Viga Deficientemente Detallada 

Placas transversales 
de distribución - - -- . 

~) 

v 
/ v v ¡. 

6 v 
., 

~) 
Falla de exoulsión 
de la esqui na 

Fig. 18. Consideraciones=-d8 detallBdo par·a una vi"ga sujeta 
a cortante y/o torsión. 
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1 ~i.~ 
1.33 • f L~:~j 

• 1 
P'ig. 20. 

\ 

13.4 kips 

1 ') ... ? 1,;.k·~ 
1 

-~ 
¡ ~ \~ 1 , 1 1 \( \ r 

VIGA 781 

VIGA 782 

VIGA 783 

Acero longitudinal 

fy = 3,260 kg/cm2 

fy= 3,890 kgtcm2 

( 1.,• 55.5 ksi} 

PROPIEDAOES DE LA SECCION TRANSVERSAL 

Estribos #2 fy= 3,500 kg/cm2 

Concreto f 1 c= 270 kg/om2 

Recubrimiento lateral= 1cm 
Acero Lon~itudinal 2#3 + 2#8 
ResistenciaS de fluencia, las ~stradas 
d = 27 cm 

T:i:-eS ·vigas con peparaciones grandes de los estr ,J'.bos. 



DISE~ Es·¡ HL CH"RAS DE C07'CRETO 

0.5'0 r'-' -,-

0.477 ~ 
0.424 '"' Y e 

~ r'cbwd 

0.371 

""" 0.318 
'?"-

f'... 0.265 
1 • 

o 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 

T e· u ,--
Y u 

Fig. 13.6 Variación de Vcfffcbwdcon la relación C1 TufVu, según la ecuación 
1 1.5. 

1 
En la figura 13.7 se ilustran diver~os tipos de distribución del refuerzo por cor· 

tan te, de acuerdo con las secciones 11~5.1. l y 1 1.5.1.2. 
1 

1 1.5.5 Refueno m(nimo por cortante 

En general, todos los elemen~os de concreto sujetos a flexión deben tener una 
cantidad mínima de refuerzo por cortante, excepto para losas y zapatas, nervaduras 
y vigas anchas de poco peralte (sección JI 5.5.1). Para elementos no presforzados so 
calcula el refuerzo mínimo por cortan'te requerido a partir de: 

ecuacióu 1 1.14 

La esencia de la ecuación 11.14 cohsistt· en que, cuando se utiliza el refue1zo mí­
nimo por cortante, la resistencia total altortante de una sección es Ve+ 3.5 bwd· 

EJEMPlO 13.1 Diseño por cortan! e: Elementos sometidos St\lamente a cortante y 
flexión 

Detenninar el tamai'lo y la separación de los estribos verticales en u,· para una viga 
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 m. 

bw = 33 cm 

r'c = 211 kg/cm2 

56 

1 
1-
1 

CORTANTE 

Wu -· 6.71·m/m. 

d =51 c.n 

fy = 1810 kg/cm' 

/" ----,...__ s máx. = d/2 6 61 cm 1 

l 
1 

J. ll ? 

1 
Estribos Malla de alambre soldado 

o 

5~Y., '"···~ 0 Cualquier Jínea como ésta 
; m: = -debe c=u un esUibo 

El\tribos inclinados Varlllas longitudinales doblaJas 

1 

~ 
í ["'-

Combinaci6n Espirales 

Fig. 13. 7 Tipos y distribución del refuerzo por cortante. 

Cálculo y análisis RtferencitJ en el Reglamtn:o 
Para este ejemplo, se !upo¡;¡! que la carga viva está fija, de tal modo que el cortante 
de diseño en el centro del daro e~ igual a cero. (Se ohtiene un corttnte de diseno 
mayor que cero si se ronsidt!ra una carga viva parcial sobre el c1aro.) 

l. Detenninar las fllerzas cortantes faetorizada' @apoyo: V u E 6.7 "4.57 a 30.6 
ton. @distanciaJdelapcyo: Vu=30.6-6.7x0.51 =27.2ton. · 11.1.2.1 

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto. 

ecuaei.\n 11.13 

: 0.85 x 0.53 J211 x 33 x 51~ 11 013 = 11.01 ton 

51 
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DISEÑO ·sTRUCTURAS DE CONCRETO 

3. Deten: inar !.· distar.cia Xc desde el apu:•o, más allá de la cu:.l el concreto puede 
soport:·r el ct rtante total. 

Del dibujo (4.57 -xc)/4.57 =.p VcfVu en el apoyo 
:. X e= 4.57 (1 - (.p VcfVu)J = 4.57 [ 1 - (11.01/30.6)] = 2.93 m 

4. De'terminar la distancia X m desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcionar 
refuerzo mínimo por cortante (es decir, hasta V u= .p Vc/2). 11.5.5.1 

X m= 4.57 [(30.6- 5.50)/30.6] = 3.75 m 

V u= 30.6 ton 

4.51 

Refuerzo extendido 
_sa un punto 

donde V u = 
</>Vcfl . 

1 
5. Determinar la separación requerida de Jos estribos en U. 

58 

Comentarios 
sección 1 1.5.6 

Suponiendo estribos en U del # 4 (A"= 2.58 cm2) ap6ndlce F @diJtancla d del 
apoyo: ' 

1 
1 (requerida)= 0.85 (2.58)2.8 (5 1)/(27 .2 - 1 l.OIJ = 19.4 cm 

Puesto que (V u - .p Ve) var{:. linealmente entre x = d, x =X e y la separación 
reeuerida varía inversamente con (V"- .p Ve), la separación requerida en cual· 
quicr sección entre esos dos puntos se puede obtener directamente del valor 1 (re­
querido), correspondiente a X =d. Por ejemplo, en la sección: 

x =d + [(xc -d)/2] = 1.72 m del apoyo 

• (requerida) = 19.4/0.5 = 38.8 cm 

o. Verificar la separa. ;6n n· :xima pennisihle de los est1 ibos. 

1 (miÍ e) de J<,s estn:.os verticales e;; d/2 = 25.5 cm 

o también e;; 61 cm 

CORTANTE 

11.5.4.1 

1 (1111ÍX) de Jos estribos en U del # 4 correspondiente a los requerimientos 
míniÍnos de áreas de refuerzo 

1 (~? =Aefy/3.5 bw~=2.58 (2 810)/3.5 X 33 ecuación 1 1.14 

= 63 cm 

:. • (max) = 25.5 cm 

Resumen 

Sepuación de los estribos utilizando estribos en U del #4: 

11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1} 
7.5 cm 1 5 @ 19.00 cm r @~3 ·0r l- . ·318 cm = 3.78 m ·l. 

9 @ 25.5 cm 

6 estribos @ 19.00 cm 

2 eslnbos @ 23.00 cm 

9 estribos @25 .5 cm 

EJEMPLO 13.2 Dlsell<• por cortante con tensión axial 

Determina~ la separación que se requiere para estn'bos verticales en U, r· :a una 
viga sometida a tensión axiaJ. 

!'e ,; 253 kg/cm1 (concreto ligero con arena; no se especifit>/c1) 

fy = 2 810 kg/cm1 

Md = ó.OJ ton-m 

Me = (42 ton-m 

SQ 
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VIGA DE CONCRETO ~SIMPLE .· .... _ ,. . ·~;~(~[~~;~ 
. LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE Si •. · 

SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRE 
TO Y APARECEN LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO, A - • 1· •• 

PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU CO.t1 . '. .. :::·· 
PORTAMIENTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTJCO Y 
HOMOGENEO. 
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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, 

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 FLUENCI A, 
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN EL .Fv DEL REFUERZO P. L;~OO KG/cM2, 

Cl SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, EL CON 
F 1 NAMI ENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUÓ 1 LfDAD DEL 
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 
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· 4.- CALCULO DE LA RESISTENCIA. 

Al CONTRIBUCION DEL CONCRETO (Vcl. 

SE CONSIDERA QUE ~A FUERZA CORTANTE QUE RESISTE -

EL CONCRETO ES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO­

INCLINADO; Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA 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-v F'c 
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S.~ REGLAMENTO . D. F. 1 9 8 7. 
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA PO.R CORTANTE 

VR ~ Ve + Vs 
VR ~ VU 

S,l FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. 

A) FACTORES DE CARGA 

Vu = F.C. V 
1.4 <VcM + Vcv> Vu = 

Vu " 
Vu = 

l. 5 <V cM + Vcv) ), GRUPO A 
1.1 CVcM + Vcv + VeA) 

B> FUERZA CORTANTE MAXIMA, 

l)éTEI1Mtr'v'AC!O/'I ~E V.tt MA.I'. 

d 
=-

' 

50L. O 51 .t.l"i~ Cl"i/l¿f,t:;j COMP./lrM'.$1'!1 .?//:_,: C7?M1ac/TE 
A ¿,.::;, V/t:ir9 
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5.2 DETERMINACION DE Ve. 

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRf . 
DOMINA LA FLEXION SI L/~> 5. 

EN ESTE CASO : 
-' . ' ¡ FR (0.2 + 30 p) . ..¡-t;'c bd . l•i p!:, O.Ol) 

ve = VeR r:: 
FR (0.5) ~f*c bd (si p) O~Ol) 

, DONDEa p • As 
' bd 

y FR • { O. 8 
0.6 

(Q b. 2) 

(Q > 2) 

Bl RELACION PERALTE¡iANCHO. 

¡ h/b !:: 6 ~ 
si h i::. 70 cm J -:::) Ve • VCR 

Si h/b.) 6 Ve = O. 7 VCR 

Si h ) 70 cm Ve = O. 7 VCR 

si 
) h/b > 6 l 
t h '¡ 70 cm 

=-
Ve = 0.49 VCR 

.J.f 
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C> · CONSIDERACION DE LA RELACION M/V 

Si L/h < 4 

Ve = {3.5-2.5 M) VtR 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. s FRbd ~ 

D> INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Ve • O. 7 Ve .e' 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

= -· 

,.. d-1 

Ve= 0.7 Vc.l!" 
/% 



F) CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve "' K VeR 

DONDE 

K • 1 + 0,007 (Pu) -. 
A e 

K = 1 - O. 03 (~) 

Ac 

.G) ELEMENTOS ANCHOS 

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS 

SI 

b ~ 4d 

~ < 2 
vd 

=>. 

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA 
DE LAS DOS CONDICIONES. =-

Ve = VeR 

COMPRES ION 

TEN S ION 

Ve • 0.5 FRbc1 ·~ 
INDEPENDIENTEMENTE DE P 

• 



.;¡ '' ·5,3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

·Si Vu > Ve 

.Al ESTRIBOS VERTICALES 

Vs = Fp Av fy d 
S 

s·= FR Av fyd L Fp Av fy -Vu - Ve 3.Sb 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S = FR Av fyd 
vu-ve 

(sen el.+ cos i( l '- FB Av fy 
3.5 b 

Cl VALOR MAXIMO DE Vu, 

D> SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu. 

Si Vu) Ve 

SEPMAX = 0.5 d 

SEPMAX = 0.25d 



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

·s·0.2Sd si (0)2) 

S .. O.Sd Si (Q"2) 

f) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- ty ~ 4200 Rg/cm2 

- fll mÍ.!! __ • 6 • 3 mm ( 1/4 • o f2 ) 

- ANCLADOS 10 fll DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 
YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

=-

·ESTRIBOS INCLINADOS r;( ~ 45" 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 
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E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S•0.25d Si (Q)21 

S • O •. 5 d Si (Q ~ 2) 

F> ~ARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy k 4200 Kq/cm2 

- ~ m!n = 6.3 mm (1/4" o f2) 

- ANCLADOS 10 ~ DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 

,VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

= -

·ESTRIBOS INCLINADOS ii( ~ 45" 

BARRAS INCLINADAS o(~ 30• 

/6 
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lQué 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 nor 
males de tensión en el corcreto no séan mayores a la capacidad del concre 
to a la tensión (f't = 2 f'c) que aunque pequeña, tiene un rango de exi~ 
tencia. 

Durante este. rango podemos suponer un c~portamiento lineal del concreto­
y por lo tanto a partir de: 

para una sección rectangular: 

Y~?a 
~ b~ frl' \::. -:;o~rc. 

o 

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de teli 
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 diagn:mc::' correspondientes pa­
ra ambos casos. 

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora ::-. la misma viga un es­
tado de deformaciones contrario al p~ducido por.las pzas. P,_de tal sue¿ 
te que las tensiones en el concreto desaparezcan. 

De esta manera, lograríamos una carga de servicio del orden de 7· veces m~ 
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. 

2J 
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v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

p p 
~ !l. 

La viga es de concreto simple con f'c = 400 Kg 
' cm 

Si el valor de la carga Pes de 10 tons.; 

Entonces M = Pa = 10 Tm. 

y lo~s esfuerzos: 

f = M 10 00000 = 125 Kg 
S 8000 --.-cm • 

f = 125 
Kg 

' cm 

El diagrama de <'.r:fuerzos correspondiente es: 

... 
~ 

b= "3ocvn. 
h- ~oc.m - . 



',. 

Es evidente"qúe-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 c,arga: 

( 

l 

~ 
7 " 

Siendo Pp = 75000 Kgs. 

e ~ 6.67 cm. 

1 
¡ 
o - -

..f 
-~ ['-.... 

de tal sue~te que produzca"el siguiente estado de esfuerzos 

125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinaci~"l! d~ esfuerzos. 

1'25 J2S 

+ ·-

J zs 
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ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan só­
lo hay compresiones y de una magnitud tal que son aceptable~ para el con­
creto. 

Para este ejemplo hemos supuesto que el concreto no tiene capacidad algu­
na a la tensión. 

Si analizamos los diagramas correspondientes al efecto mecánico externo -
de ·la carga Pp y al estado final: 

\ 

Jí2) \ 

Vemos que la pza. Pp viajó del borde inferior del núcleo central, al sup~ 
rior. 

Por lo tanto aquella sección con los bordes del núcleo central mas aleja­
dos será una sección mas eficiente desde el punto de vista de flexión. 

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aún cuando me­
nores a ciertos límites (controlados por el agrietamiento), tendríamos un 
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien­
cia a flexión. 

Es decir: n 
= -

,/ 
'\ V ' 

-'-



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 permi 
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 de utilización entre concreto pretensado y -
pos tensado. 
Ventajas y desventajas: 

Materiales: 

Concreto • 
.Acero. 

Perdidas de presfuerzo 
Etapas de trabajo. 
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************ *·********* ***** ********* * ·DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS * 
********"**"************************** LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CMS. FECHA: 

* NOMBRE DE LA PIEZA ? * =LOSA TT 247.5/60 H. 

*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 
f'c PRES.= 350 K9./cm2. fpu PRES.= 
f'c REF. = 200 Kq,/cm2. Es PRES. = 
f'ci DET.= 250 Kq,/cm2. as PRES. = 

C. PERD. = 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS SON = 

SECCION SIMPLE = 1 
ETAPA SECCION SIC 

1 1 
2 1 

2 
4 2 

C. TENS. == 

4 
SECCION COMPUESTA= 

w 
613.8 
<120.8 
7<12.5 
400.0 

KG. /NL. 
KG. /ML. 
KG./ML. 
KG,/NL. 

18-Abr--89 
VAZl'H IE7. 

17~00 1<'';!,/r."!?.. 
2000000 I<<J. tr.m2. 

O,!'ic; rm?. 
0.80 
o.7"i 

*** PROPIEDADES GEO~IETRICAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 
HACIA ARRIBA 

UNIDADES=r.mA'2 
PROPIEDADES GFOM~TPTr.~s 

++++ SECCION SINPLE ++ ++ AREA= 2"i"i7."io rm""?. 
CUANTAS ARE AS SON= 2 I TOTAL= RI87A6.';l0 rm""4. 

y INF= 4::<.?0 í Tt'l ~ 

BASE BASE ALTURA y SUP= 16.RO r.rf'l . 
INFERIOR SUPERIOR S INF= IR9"i3.40 C':M"'~. 

ero. cm. crn. S SIJP= 48732.97 r:m"'?, 
18.00 30.00 55.00 

247.50 247.50 5.00 

++++ SECCION CONPUESTA 4-4-++ ARFA= 849?.Qf., r-m"'?. 

CUANTAS ARE AS SON= I TOTAL= t07!'iR'74.?? r:m""'t.l, 

y INF= .r..'\R. :::1:? ("'M. 

BASE BASE ALTURA y SliP= IA.6::< ""'· INFERIOR SUPERIOR ~ . ~ TN~= ?2?4::l,!'il !:'""""~ . 
cm. cm. cm. ~ 

~ SliP= A41\R'7.0';i ,...Tr>"':!, 

247.50 247.50 5.00 

*-!:·* CABLES DE PRESFUERZCI. NUNER.Q._ PClSTCI_ON Y _CI .. AP.I}_ **.._ 
NUNERO DE CABLES= 8.0 CLARO IMTS. l = tn.RI 
CENTROIDE, (cm.) = 6.5 

*** REVISION DE ESFUERZOS PERMISIBLES *** 
LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 

1 FS 1 1 l = 18.40 K9./c:m2. FTI!l= -47,':1(\ 1<-;>.fr:Tn?.. 
2 FSI2l= 12.61 Kq. f c:rn?.. FI(2)= -32.43 t<g' 1 r'"!2. 
3 FSI31= 1.1.73 Kq. /c:m2. FT (3)= -4~.7f, Ks./rrn'2. 
4 FSI4l= 6.32 Kq. /crn2. FT 141= -?A.?"'1 ~~. 'c:'YI2. 



49.05 LOS TOTALES FS T = 
PRESFUERZO FS P = 
PERMISIBLE la ETAPA 
PERMISIBLE DE SERVICIO 

-16.73 
FC= 
FC= 

Kq. /cm2. 
Ko::J. /cm2. 

120.00 
157.50 

FI T = 
FI P = 

K-;~./cm2. 

.K<;~.Icm?.. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 
1 FS!ll= 1.67 
2 -FSI2)= 1Q.28 
3 FSI3l= 26.01 
4 FS14>= 32.33 

Kq,/cm2. FI!ll= 
Kq./cm2. FI 12>= 
Kq. lcrn'2. 
i(q,/crn2. 

FJI31= 
FI 14>= 

*** REVISION DE FLECHAS *** 
•'! LA SUMA DE FLECHAS ES 2.210 

LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES -1.<'>17 

* * * LA ·F!!..ECHA PER~l!SJ BLE ES • 2.6<'>'2 

r:m~ 

r:M . 
c:m. 

PARA LA ETAPA: FLECHAS: COMRTNAClflN: 
1 D = (1.71::? r.m. CD 
2 D = (¡,4:?8 r:rn. CD 
3 D = 0.656 cm. CD 
4 D = 0.853 r. ro • CD 

*~-~- REVISION A LA 'RUPTURA ..:--H· 

AREA DE ACE~O DE REFUERZO : 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO ( SI=!. NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ( SI=!. NO=O 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL ~10~1ENTO ACTUANTE 
EL FACTOR DE SEGURIDAD 

EL VALOR DE 

~-

= 
= 
= 
= 

A= 

-1~e1.7f. K"?. Ir-m?. 
10"'. e¡? k'lJ. /,.rn?. 

I="T= -11"1. 1? 
~T= --=:Q,8'7 

6n. ?? v~. t~rn?.. 
?7. 7Q 11?. lrm?.. 

-';>(1.97 "'?· 1,-f"?. 
-47. ?4 lis. tr.m?.. 

-0.904 r:m. 
-0.41,; rm. 

0.?<10 ""'· 
0.~93 r: rn • 

' 

?.R<I r.M?. 
4'?(l(),()() 1<~./\M? 

4.00 r.m. 

46.0"? Tnn, -rr"' 

31. RI"IO Tnr•. -m. 
1. <14R 
?.,<.4? rm. 



1 
2 

1 
2 

********** -+:-H' **-*"lE******************* 
--*-DISENO DE r::t_n!ENTOS PRESFORZADOS * 
********·* * .¡¡ -~ -l\-H *-li * **** ************** 

LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CMS. FECHA: 
* NOMBRE DE LA PIEZA ? * =T. PORTANTE "L" H. 
*** CONCRETOS ·lf-** *** ACEROS *** 

f'c PRES.= 350 KQ./cm2. fnu PRES.= 
f'c REF. = 
f'ci DET.= 

200 
250 

Kq. /cm2. 
~:q. /cm?. 

*** ETAPAS DE ~APGA '** 

Es 
i!\S 

c. 
c. 

CUANTAS ETAPAS ~8N = 4 

PRES. = 
PRES. = 
PERD. = 
;ENS. = 

.1R-A-,1"'-9q 
VA71"1!'7 

: 7501'1 '·''J. lr:rt~?. 
·?r··nnnr ··~.Ir~?. 

0, QC' ··,n'?. 
n. ::>r· 
-")' ?r:::. 

SECCIDN SIMPLE ~ SECCION COMPUERTA= ? 
ETAPA SECCION Sr~ W 

1 
2 
3 
4 

J 

2 

8?:;>. n KG. /MI. 
2072.0 KG./MI 
1318.0 ~<G. /MI 
1 550. o t<G. mt 

*** PROPIEDADES GEOMETRICAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 
HACIA ARRIBA 

li~J I DADt=S=rmA? 
PROPIEDADES Gt=nMFTPTrAS 

++++ SECCION SHIPLE ++++ AREA= 3.:.1?~.0() crn"'2. 
CUANTAS ARE AS SON= 2 r TOTAL= ?.t?0"\47,8~ r-m""'4. 

y r ~u== :'ll'l.PO r.rn. 
BASE BASE ALTURA y SliP= 4f,. t t r::m. 
INFERIOR SUPERIOR S INF= 54!"i::! t . ?? (""m..,3. 

crn. cm. cm~ S S:IJP= 4"\<;ll'l!"i.'"' r-m .... 3. 
50.00 50.00 30.00 
35.00 35.00 5~i. 00 

++++ SECC!ON COMPUESTA ++++ AREA= 3R4fi.7A c:rn""2. 
CUANTAS AREAS SON= 2 J Tf1TAL= 81?7()47.f.? rrn""4. 

'( INF= 44.~? r:-m. 
BASE BASE AL TUP.~. y SLIP= !"i0.48 r-rn • 

INFERIOR SUPERIOR S INF= 7(1?4 1 . O"l r.-m,..,':(, 

cm. crn. c-m·. ~ 

"' SLIP= Ato44.t? r.m"'3, 
3=\· 00 35.00 :'· . Oú 
75.00 75.00 5.00 

*** CABLES DE PRESFIJERZO. NU~tERO. POSJCiflN _y ~l ARCl- *** 
NU~!ERO DE CABLES = l r,, 0 CLARO CMTS.l = tn.4n 
CENTROIDE, Ccrn.) = Jn. O 

*** REVISION DE ESFUER:O~ PERMISIBLES *** 

LOS ESFUERZOS SON: PA":A LA ETAPA 
l FS C l l = 24. 17 f<q, /crn2. FILI>= -?n."!l'l V.?. 1 r"!t•?' 

2 FS12>= 60.92 Kq. /crn2. FI C2l = -~ t . ~., lt,. / r"M.., 

3 FSC3l= ::;8. 75 f<q,/cm2. FIC3l= -::!:i'.AR v9. 1 ¡,,.. ..... 
4 FSC'I>= ~~ . -:; , . 13 Kq. lcm2. FIC4l= -?9.R3 1-c"~ • /.íft'!"' 



LOS TOTALES FS T = 150.96 Kg./cm2. FI T = 

PRESFUERZO --FS P = -34,95 
PERMISIBLE la ETAPA FC= 
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 

LA COMBINACION BE ESFUERZOS 
1 FS<ll= -10.78 
2 FS(2l= 50.14 
3 FS(3l= 88.89 
4 FS<4>= 116.02 

Kc¡./cm2. 
120.00 
157.50 

FI P = 
K<;~./cm'2. 

K<;~./em'?. 

ES : PARA 
Kc¡./cm2. 
Kc¡./cm2. 
Kq./cm2. 
K<!,/cm2. 

LA ETAPA 
FJ!tl= 
FI<'Zl= 
FI<3>= 
FI<4l= 

*** REVISION DE FLECHAS *** ,.,.LA SUMA DE FLECHAS ES 2.021 c-m. 
-1. 023 c:-rn. 
2. 580 r:rn. 

LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES 

* * * LA FLECHA PER~!I SI BLE ES 
PARA LA ETAPA: FLECHAS: COMBINACJON: 

1 D = 0.316 cm. CD = 
2 D = 0.7Q6 cm. f:D 

,3 D = 0.506 cm. en 
4 D = 0;404 cm. CD 

*** REVISION A LA RUPTURA *** 
AREA DE ACERO DE REFUERZO ; 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRESFl.IERZO ( SI=J. NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO < 81=1. NO=O l 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL MOMENTO ACTUANTE 
EL FACTOR nE SEGURIDAD 

= 
-
= 

EL VALOR DE A= 

=-

7/ 

-134.2f> K"l 
· • tem'2. 

8~. 42 1<'?, lcm2. 
I"T= -10.12 
FT= -5".87 

A~.04 K?./em2. 
J8.A"' V.g. 1r.m2. 

-1 ". 01 "'S'. lr:m?.. 
-4R.1=l~ h"'?, lr"rn?., 

-o.?n~ ~ .... 
n.oss ~m. 
o.c¡94 ...... 
O,QQR r:rn . 

8,Q,; ""'2. 
4'?(10,0() I<'J. fr.M~. 

4.00 !':"'-

1'28. 1 1Q Tr"~l"' _,_ 
77_Q(l? T!""Y'l. -1"1, 

1 -~~() 
?d.OA~ \"M 
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18.2.6 Al calcular las propiedade~ de la,sección, previas a la adheren· i 
cía de los cables de presfuerzo, debe considerarse el efecto de la pérdida del: 
área debida a duetos abiertos. ., · · 

18.3 Suposiciones de diseño 

18.3.1 El diseño por resistencia de miembros presforzados para cargas 
axiales y de flexión debe basarse en las suposiciones de la Sección 10.2, ex· 
cepto que la Sección 10.2.4 se aplica única menta al refuerzo que cumpla 
con lo señalado en la Sección 3.5.3. 

18.3.2. Para el cálculo de esfuerzos en la transferencia del presfuerzo, 
bajo cargas de servicio y para las cargas de agrietamiento, se puede em­
plear la teorla elástica con las suposiclelnes siguientes: 

18.3.2.1 Las deformaciones varlan linealmente con la profundidad en 
todas las etapas de carga. 

18.3.2.2 En secciones agrietadas el concreto no resiste ninguna ton· 
sión. ¡, 

18.4 Esfuerzos permisibles en el concreto-Miembros sujetos a fle­
xión 

18.4.1 Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la 
transmisión del presfuerzo (antes de:las pérdidas de presfuerzo dependien­
tes del tiempo) no deben exceder de lo siguiente: 

a) esfuerzo de la fibra extrema en compresión .•..••••••.•• • 0.60f'ci 

bl esfuerzo de la fibra extrema en tensión excepto en lo permitido por 
(el .............................................. 0.80 ..Jrc; 

e) esfuerzo ·de la fibra extrerl,a en tensión en los extremos de 
miembros simplemente apoyados ..••.•••.•.••.••.••.. 1.6 ..Jt'ci 

Cuando los esfuerzos calculados de tensión excedan de estos valores, 
debe proporcionarse refuerzo auxiliar de adhereHr.ia (no presforzado o pres­
forzado) en la zona de tensión para resistir la fl'~rza total de tensión en el 

. concreto, calculada con la suposición ~ ¡;~a seédón no agrietada. 

18.4.2 Los esfuerzos en el concreto bajo les cargas de servicio (des· 
pués de que se presenten todas las pérdidas de. presfuerzol no deben exce-
der de los •lentes valores: 

¡. 
1 

1 
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a) esfuerzo de la fibra extrema en compresión .••••••••...•• • 0.45f'c 

b) esfuerzo de la fibra extrema en tensión en la zona de tensión pre· 
comprimida ......................... • • ............. 1.6 ifc 

e) esfuerzo de la fibra extrema en tensión en la zona de tensión pre­
comprimida de los miembros (excepto en sistemas de losaS en dos 
direcciones) en los cuales el análisis basado en las secciones trans· 
formadas agrietadas y en las relaciones bilineales momento­
deflexión demuestren que las deflexiones inmediatas y a largo pla­
zo cumplen con los requisitos de·. la Sección 
7.7.3.2 .................................... : .. ..... 3.2 .¡;:; 

18.4.3 Los esfuerzos permisibles en el concreto de las Secciones 
18.4.1 y 18.4.2 pueden sobrepasarse cuando se ·demuestre mediante 
pruebas o análisis que no se perjudica el comportamiento. 

18.6 Esfuerzos permisibles en los cables de presfuerzo · 

18.5.1 El esfuerzo de tensión en los cables de presfuerzo no debe ex­
ceder de lo siguiente: 

a) Debido ala fuerza del gato .•.•..••.••.. •••••• 0.80fpuo0.94fpy 
el que sea menor, pero no mayor que el valor máximo recomenda· 
do por el fabricante de los cables de presfuerzo o de los anclajes. 

b) Cables de pretensado inmediatamente después de la transferencia 
del presfuerzo ..................................... • 0.70fpu 

e) Cables de postensado Inmediatamente después del anclaje de los 
cables ................. : •••••••.•••••. • ............. 0.10fpu 

18.6 Pérdidas de presfuerzo 

18.6.1 Para determinar el presfuerzo efectivo fse. deben considerarse 
las siguientes fuentes i:le pérdidas de presfuerzo: 

al Pérdida por asentamiento del anclaje 

bl Acortamiento elástico del concreto 
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e) Fluencia del c. •e• . 1·. 

di Contracción del e<. •to 

e) Relajación del esfuerz<. .,. 'lles 

1) Pérdidas por fñcción debido 
de los cables de postensado 

1tura intencional o accidental 

18.6.2 Pérdidas por fricción en los a. . do 'Stensado. 

18.6.2. 1 El efecto de la pérdida por fricciO. 
do debe calcularse por medio de 

- •bies de postensa-

i 
' 

p5 = Pxe (KQ + JHX) 118-11 

Cuando (KQ + p. a 1 no sea mayor que 0.3, el efecto de la pérdic 
ción puede calcularse por medio de 1• 

Ps = Pxfl + KQ+ p. a) (lt 

18.6.2.2 Las pérdidas por fricción deben basarse en los coeficientes de 
fricción por curvatura P. y por excentricidad K determinados experimental­
mente y deben veñficarse durante las operc.cione.:; J~ tensado del cable. 

18:6.2.3 Los valores de los coeficientes por curvatura y por excentrici­
dad usados en el diseño y los rangos aceptables para las fuezas producidas 
por el gato en los cables, al igual que el alargamiento de los cables, debe in­
dicarse en los planos de diseño. 

1 
18.6.3 Cuando pueda ocur•ir pérdida de presfuerzo en un miembro de-

bido a la conexión del mismo con una construcción adyacente, dicha pérdi­
da de presfuezo debe tomarse en consideración en el áaseño. 

18.7 Resistencia a la flellión . • 

18.7.1 La resistencia de diseño a flexión de los miembros sujetos a tal 
efecto se cáiculará con los métodos de diseño de resistencia de este regla-
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mento. Para Jos cables de presfuerzo, fps se sustituirá por fy en los cálculos 
de resistencia. · · 

18.7.2 En lugar de efectuar una determinación más precisa de fps con 
base en fa compatibilidad de deformaciones y siempre que fse no sea menor 
que 0.5fpu· se pueden utilizar los siguientes valores aproximados: 

a) Para miembros con cables de presfuerzo adheridos. 

fps = fpu ( 1 - 0.5 Pp ~e ) 

bl Para miembros .con cables de presfuerzo no adheridos. 

fps = 
f'c 

fse + 700 + 100 p 
p 

(18-3) 

. (18-4) 

pero en la Ec. (lll-4), fps no debe tomarse mayor de fpyni de lfse + 4,200). 

18.7.3 Se puede considerar que el refuerzo no presforzado, conforme 
a las Secciones 3.5.3, en caso de. utilizarse con cables de presfuerzo, contri­
buye a la fuerza de tensión y se puede incluir en los cálculos de resistencia a 
flexión con un esfuerzo igual a la resistencia especificada a la fluencia fy. 
Otro refuerzo no presforzado se puede incluir en los cálculos de resistencia 
únicamente si se efectúa un análisis de compatibilidad de deformaciones 
con el fin de determinar el esfuer:zo en dicho refuerzo, 

18.8 Umites de refuerzo en miembros sujetos. a ~leJ~Ión 

18.8.1 Excepto por lo dispuesto en la Sección 18.8.2, la relación entre 
el refuerzo presforÍado y el refuerzo no presforzado, usada para los cálculos 
de resistencia a flexión de un miembro Será tal que w p. ( w + Wp - w'l o 
( ww .+ wPw. w'wl, no sean mayores de 0.30, excepto en lo previsto por 
1a· Sección 18.8.2. 

. 18.8.2 Cuando.sa proporcio.!'a una relación de ~efuerzo mayor que 
la especificada eñ la Sección 18.8.1, la resistencia del diseno a flexión 



Oeduct deflection caused by weight of member: 

5 w~• 
A,¡. = -=:::~--:-

. 384 E0 ¡ 1 

(
0.418) 

= 5 ~ (70 x 12)
4 

= 3.00 in.+ 
384 (3587) (20,985) 

Net camber at release = 4.41 t - 3.00+ 
=1.41in.t 

3.4.2 Elastic Deflections 

Calculation of instantaneous deflections caused 
bY' ·superimposed service loads follow classical 
methods of mechanics. Design equations 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 X ffc . ( Eq. 3.4-1) 

(See Sect. 3.3.2 for definition of X) 

Fig. 3.4.1 Bilinear moment·deflection relationship 

Moment 

¡calculated using¡ Calculated using¡ 

l g lcr 

Deflection 

1. Moment which results in bottom tension of fr 

2. Moment corresponding to final bottom tension 

{Note: Prestress effects not included in illustration.) 

3.4.2.1 Bilinear Behavior 

Séctiori 18.4.2 of the Cede requires that "bi· 
linear moment-deflection relationships" be used 
to calculate instantaneous deflections when the 
bottom tensiÓn exceeds 6 ffc . Th is means that 
the deflection befare the member has cracked is 
calculated using the gross (uncracked) moment of 
inertia (1~) an,d the additional deflection after 
cracking 1s calculated using the moment of inertia 
o f. the cracked section. This is illustrated graphi· 
cally in Fig. 3.4.1. · 

In lieu of a more exact analysis, the empirical re· 
lationship: 

1« = nAP,d~ (1- ..¡-¡;;) (Eq. 3.4·2)* 

may be used to determine the cracked moment of 
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in 
solving this equation. 

Example 3.4.2:- Deflection calculation using bi· 
linear moment-deflection relationships 

Given: 
8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1 

Problem: 
Determine the total instantaneous deflection 

caused by the specified uniform live load. 

Solution: 
Determine f, = 7.5ffc = 530 psi 

From Example 3.2.8, the final tensile stress is 
782 psi. which is more than 530 psi, so the bi­
linear behavior must be considered. 

Determine 1"' from Table 3.9.19 

AP, = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 
d at midspan = e

0 
+Y,= 13.65 + 6.85 

= 20.5 in.t 

Aps = 2.142 
Pp = = 0.00109 

~-
_bd !96)(20.5L 

e = 0.0067 

lcr = Cbd3 = 0.0067 (96) (20.5) 3 

= 5541 in.• 

• "Ailowable Tensile Stresses for Preuressed Concrete," PC/ Jour· 
na/, Feb. 1970., 

t11 is within the precision of the calculation methÜd and observed 
behavior to use midspan d and to calcula te the dellection at mld· 
span, although the maximum tensile stress in this case 1s assumed 
at 0.4 Q. 

PCI Oesign Handbook 



•'\' 

3-26 

Determine the portien of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi. 
782 - 530 = 2¡;~ psi 

The tension caused by live load alone is 1614 
psi, therefore, the portien of the live load that 
would.result in a bottom tension of 530 psi is: 

1614- 252 
1614' (0.280) = 0.236 kips/ft 

and ~0.236) 
5 wQ4 5 12 (70 X 12)4 

tJ.= 384 Ec19 
= 384 (4287)(20,985) g 

= 1.42 in. 

fo.o44) . 
_ 5\12 (70 x 12)4 

A.,- 384 (4287)(5541) 
= 1.00 in. 

Total deflection = 1.42 + 1.00 = 2.42 in. 

3.4.2.2 Effectiva Moment of lnertia 

The CÓde a'llciws an alternative to the method 
of calculation described in the previous section. 
An effective moment of inertia, le, can be deter· 
mined and the deflection then calculated by sub· 
stituting 1. for 1

9 
in the deflection calculation. 

The equation for effective moment of inertia 

is: _ ( Mcr) 3 
[ ( Mcr)~] 

le - M, 19 + 1 - M, lcr 

(Eq. 3.4·3) 

The difference between the bilinear method 
and the 18 method is illustrated in Fig. 3.4.2. 

The use of 1. with prestressed concrete mem· 
bers is described in a paper by Branson. • The 
value of Mc,/M, for use in determining live load 
deflections can be expressed as: 

~:r = 1 - c,Qf~ f,) ( Eq. 3.4-4) 

where f1Q = final calculated total stress in the 
member 

= -
= calculated stress due to Iive load 

Example 3.4.3 - Deflection calculation using 
effective moment of inertia 

Given: 
Same sectioA and loading conditions of Exam· 
pie 3.4.2 

• Branson, O. E .. "The Oeformation of Noncompos1te and Com· 
posite Prestressed Concrete Members" Oeflectwns of Concrete 
Structures, SP-43, Amer1can Concrete lnstitute. 

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia 

Moment 

Problem: 

%ote: Effects of p:estress 
not included 

Calculated using 1, 

Deflection 

Determine the deflection caused by live load 
using the 1, method. 

Solution: 
From the table of stresses in Example 3.2.8: 

f1Q = 782 psi (tension) 

fQ = 1614 psi (tension) 

f, = 7.5'\/'f'; = 530 psi (tension) 

Mcr = 1 _ (782- 530) = Q 844 M. 1614 . 

( ~: )" = (0.844) 3 = 0.601 

1 - ( ~:r) 3 

=: 1 - 0.601 = 0.399 

le = 0.601 (20,985) + 0.399 (5541) 
-:.14,823 in.4 __ 

le c'an also be found using Fig. 3.9.20 

t. = 782- 530 = 252 psi 

~ 252 
fQ = 1614 = 0·16 

5541 
= 0.26 

20,985 

Follow arrows on the chart 

PCI Oe51gn Handbook 



I. 
~ = 0.70 

1
0 

= 0.70(20,985)~-= 14,690 in.• 

(0.280) 
s w~ __ s\ 12 (70 x 12¡• __ 

. ll2 = 384 E 1 2.38 in. 
e e 384 (4287) (14,823) 

· . 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 
(S,eftion 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 beca use 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 sorne intermediate stage, usually from 30 to 60 
days alter casting. 

lt has been customary in the design of precast, 
prestressed concrete to estímate the camber of a 
member after a period of time by multiplying the 
initial calculated camber by sorne factor, usually 

based on the experience of the designer. To prop­
erly use these "multipliers," the upward and 
downward components of the initial calculated 
camber should be separated in order to take into 
account the effects of loss of prestress, which 
only affect the upward -componen t. 

Table 3.4.1 provides suggested multipliers 
which can be used as a guide in estimating long· 
time cambers and deflections for typical mem­
bers, i.e., those members which are within the 
span-depth ratios recommended in this Hand· 
book. Derivation of these multipliers is con­
tained in a paper by Martín. • 

( Long-time effects can be substantially reduced 
) by adding non·prestressed reinforcement near the 

"1 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: 

where. 

e, + A,/Ap, 
1 +A,/AP, 

e, = multiplier from Table 3.4.1 

c2 = revised multiplier 

A, = area of non-prestressed reinforce· 
ment 

AP, = area of prestressed steel 

•Martin, L. D. "A Rational Method for Estimating Camber and 
Deflection of Precast, Prestressed Concrete Members" PCI Jour· 
na/, Jan·Feb, 1977. 

tShaikh, A. F., and Branson, O. E., "Non-Tensioned Steel in Pre· 
stressed Concrete Beams," PC/ Journa/, Feb, 1970. 

Table 3.4.1 Suggested multlpllers lo be used as a guide in estimaling long·time cambers 
and defleclions for typlcal members 

Wllhout Wllh 
Composite Composlle 

Topplng Topplng 

At erect/on: 

(1) Oeflectlon (downward) componen! - apply to the elastic 1.85 1.85 
dellecllon due to the member welght at ralease of prestress · 

(2) Camber (upward) component - apply to the elastic camber 1.80 1.80 .. 
due to prestress at the time of ralease of prestress 

= - .. .. - - . 
Final: 

(3) Oeflection (downward) componen! - apply to the e las tic 2.70 2.40 
deflection due to the member weight at release of prestress 

(4) Camber (upward) componen! - apply to the elastic camber 2.45 2.20 
due lo prestress al the time of release of prestress 

(5) Oeflection (downward) - apply to elastic deflection due 3.00 3.00 
to superimposed dead load only 

(6) Deflection (downward) - apply to elastic deflection caused - 2.30 
by the composite topping 

PC 1 Oe5ign Hendbook 3-



Alternately using Table 5.20.4, for b = 16 in. and 
A•.•. + An = 4- #6, read: 

A,h = 0.37 sq in. ___ _ 

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser­
vativa because it assumes A., to be the steel 
provided rather than the steel required. 

5.9 Dapped-End Connections. \ ~·"" ,-:·.:· .,,: .. , "·" •~'J' 
Design of connections which are recessed, or 

· dapped· into the end of the member, requires the 
investigation of several potential failure modes. 
These are illustrated 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, A0 • 

GJ' Direct shear at the junction of the dap and the 
main body of thé member. Provide shear·fric­
tion reinforcemerit composed of A, 1md Avh, 
plus axial tension reinforcement, An .. . . . 

1@ Diagonal tension emanating from the reen­
trant corner. Provide shear reinforcement, 
A,h· 

• Diagonal tension in the extended end. Provide 
shear reinforcement composed of Avh andA •. 

G}: Bearing on the extended end. lf plain concrete 
~ ·•' bearing strength is exceeded, use A, as shear-

friction reinforcement. 

S 
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. 

' 
Avh is the greater of that required by 2 or 4. 

5.9.1 Flexure and Axial Tension in the Extes:dm: 
End 

The flexura! and axial tension horizontal rein­
forcement can be determ i ned by: 

where: 

t/> = 0.85* 

tVua+N~(h-d) +N] 

(Eq.5.9·1) 

a " shear span, in. (can be assumed = 3/4 ~P) 

~P = dap projection, in. 

= 

h = depth of the member above the dap, in. 

d " distance from top to center of the rein· 
forcement, A,, in. 

f = y yield strength of the flexura! reinforce· 
ment, psi 

For design convenience, Eq. 5.9·1 can be re­
arranged as follows: 

A,+ An = tf>~v [ vu(:) + Nu (:TI 
( Eq. 5.9-1 a) 

Table 5.20.5 may be used to det~rmine 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, + A") and Avh. 
This reinforcement can be calculated by Eqs. 
5.9.2 through 5.9.4: l 

\ ,; ?q. 5.9-2) A, " 

= 

where 

!le = 

)

\\ (Eq. 5.9·3) 

(Eq. 5.9-4) 

0.85 

yield strength of A, and An, psi 

yield strength of Avh, psi 

1000 '/..2 bh /l (Eq. 5.9·5) 
V u 

(See Sect. 5.6 for definition of X) 

The recommended m'inimum reinforcement re­
quirements are: 

80 bh. 
(Eq. 5.9·6) A, (m in) = ---

fy 

40bh 
Avh (m in) " (Eq. 5.9-7) 

fyv 

unless one·third more than that required by either 
Eq. 5.9-2 or 5.9·4 is provided. 

Reinforcement Avh should be ·uniformly dis­
tributed within 2/3 d of reinforcement A, + An. 

To be theoretically correct, Eq. 5.9·1 should have iud in the 
denominator. The use of q, .. 0.85 instead of 0.90 (flexura) 
compensates for th is epprox imation. 

5-10 PCI Oeslgn Handbook 
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Fig. 5.9. 1 Requ ired reinforcement in dapped·end connections 

welded 
anchor 

1 Y:.'' m ax ...... .¡.....¡.;¡f-

(a) 

f 
2/3 d (max. 

Note: Flexure and shear 
reinforcement omitted 
for clarity 

Av--~~~r-------~--------~ 
welded 
anchor 

_.N 
u 

(b) Alternate reinforcement placement (see Sect. 5.9.8) 
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For design convenience, Eq. 5.9·5 can be com­
bined with Eqs. 5.9·2 and.5.9·4 te yield: 

V 2 u 
(Eq. 5.9-2a) . A, = 1:78 fv /-.2 bh 

V 2 

Avh 
u (Eq. 5.9-4a) = 

3.57 fvv /-.2 bh 

·where 

¡J = 1.4 

Vu is in kips 

fv and fvv are in ksi 

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Cerner 

The reinforcement required to resist diagonal 
tension cracking starting from the reentrant cor· 
ner can be calculated from: 

_l 
- <t>fy, (Eq. 5.9·8) 

where 

= 0.85 

Vu = applied factored load, lb 

A,h = vertical or diagonal bars across poten­
tia! diagonal tension crack, sq in. 

f v• = yield strength of A,h, psi 

Vu /1/lbd should not exceed 8/-. ../f;. 

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: 

1/l Vn = 9 (A.t.+ Avh fvv + 2 A bdv'f;;l 
1 

· •.•• ,.· f . , "·e (Eq. 5.9-9) 
_where .~,. /l". 

t. = yield strength of A. 

Tests on dapped-end beams* indicate that at 
· least ene hall of the reinforcement required in 

this area should be placed vertically. Thus: 

minA = -
1

- ( Vu - 2A bdff) 
v 2 fv 9 e 

. · ( Eq. 5.9-10) 

5.9.5 Bearing on the Extended End 

The bearing on the extended end should be 
checked against the plain concrete bearing limita-

Test performed Uy R.aths. Raths and Johnson, Hinsd.Jie, IL 
(results unpublishedl. 

.. tio!Í of Eq. 5.7.1. lf the Jimits are exceeded, then 
. the capacity should be checked for reinforced 

··co:re:e :ear~ñg as
1 
desc(r~~e:0~ S:c~.\.8: 

s n 1/l fv l'e 1 
· A. f . ( Eq. 5.9·11) 

1 V 
A,h fv, +Av fv = -.- (Eq. 5.9-12)-

l'e 
' 

5.9.6 Anchorage of Reinfcircement 

Horizontal bars A, + A0 should be extended a 
minimum of 1.72d 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.h 
should be extended a minimum of 1. nd 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,h and A. should be properly 
anchored by hooks as required by ACI 318·77. 
Welded wire fabric m ay 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 significan!· 
ly deeper than necessary for architectural reasons. 

Diagonal tension reinforcement, A,h, should be · 
placed as closely as practica! to the reentrant cor· 
ner. This reinforcement requirement is not addi· 
ti ve to other shear reinforcement requirements. · 

Reinforcement requirements may be 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 6v"f'; immediately 
beyond the dap, longitudinal reinforcement 
should be placed in the beam to develop the re· 
quired flexura! strength. · 

5.9.8 Alternate Placement of Reinforc~ment i 
= _ As an alternate to placi-Ag reinforcement as 

shown in Fig. 5.9.1 a, 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 f vs coso: 

Vu J a2 + d> 

9 fy,d 

(Eq. 5.9-13) 

(Eq. 5.9·14) 
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:Fig. 5.9.2 Dapped·end beam of Example_. 5.9.1 

¡-g ------
' 

'll h = 16" 

5" 
/ 

2'·4" 5'.' 
~ 

Nu = 15 kips 

4.5" 

::: 

Vu ~ 10J kips 
1 
1 

6" 

but not less than that determined in sections 
5.9.2 or 5.9.5. 

lf the diagonal bars can be adequately anchored 
into the extended end, they may also be used as 
at least partial replacement for Av and Avh re­

- '' quirements shown in Sect. 5.9.4. 

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped·end 
beam 

Given: The 16RB28 beam with a dappea end as 
shown in Fig. 5.9.2. 

V u = 100 kips (includes all load factors) 

N = 15 kips u 

f' = 5000 psi (normal weight) e 

fv for all reinforcement = 60 ksi (weldable) 

Problem: Determine the requirements for rein­
forcemer.t A, + An, Avh ,. A,h, and Av 
shown.in Fig. 5.9.1. 

Solution: 

Assume: Shear sp<on, a = 3/4 (6) = 4.5 in. 

d = 15 in. 

- -

,' 
/ 

/ ' d = 15" 
/ 

1.7 Qd- 1'·10" 1 

1 

1.7 Qd ~-2'-2" 

1) Flexure in extended end: 

' 

:: :q~:·9~1 a: ~ \. [vu ( ~) + N u (~~ 
= 1 r, 00 (41.55) 

0.85 X 60 L 
+ 15 e~)]= 0.90 sq in. 

Use 3- #5, A, = 0.93 sq in. 

This could also be obtained from Table 5.20.5 

2) Direct shear: 

By Eq. 5.9-2a: 
V , 

u (100) 2 

= -~~'-="------
1.78 (60)( 1 )( 16)( 16) A = •- 1.78fvX2 bh 

= 0.37 sq in. 

By Eq. 5.9-6: 

80 bh = 80 (}~)(16) 
fv 60,000 

A, (min) = 

= 0.34 sq in. < 0.37 

PCI Des1gr'l Handbook 
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By.Eq. 5.9-3: 

. Nu 15 000 
An = -

1
- · = (O 

85
)( 

0 
) = 0.29 sq in .. · q, y . __ . . 6 ,000 

A, + A. = 0.37 + 0,29 = 0.66 sq in. < 0.93 

Therefore, flexure governS. · 

By Eq. 5.9-4a: 
V 2 

A,h = __ ...:"::.__ __ 
3.57 fyv X2 bh 

(100)2 
-=3-=. 5:-::7-:(-::'60'-!:)~( 1:!!) .,..,( 1-6-) (-16.,.,.-) = O. 1 8 sq in· = 

From Eq. 5.9·7: 

~ ;40bh = 40(16)(16) 
Avh (min) f . y 60,000 

= 0.17 sq in. <O. 18 sq in. 

Try 2 - #3 U-bars, Avh = 0.44 sq in. 

3) Diagonal tension at reentrant cerner: 

By Eq. 5.9-8·: ; 

V u 
A = -- ·= 

sh q, fy 
100 

0.85(60) = 1.96 sq in. 

Use 5- #4 closed ties = 2.00 sq in. 

Check Vu /.;'Jbd = 100/(0.85 x 16 x 15) 

= 0.490 ksi < 8~ = 0.566 ksi OK 

4) Diagonal tension in the extended end: 

Concrete capacity = 2X -./f; bd 

= 2 (1lV5ciOo (16)(15)/1000= 33.9kips 

By Eq. 5.9-10: 

Av= 2\ (~" - 2A-./f;bd) 

1 ( 100 ) = 
2 

(
6

0) , 0_
85 

- 33.9 = 0.70 sq in. 

Try 2 - #4 ··= 0~80 sq in. 

Check Eq. 5.9-9 

9Vn = 9 (Av fv + Avh fyv + 2X -./f; bd) 

= 0.85 [0.80 (60) + 0.44 (60) + 33.9] 

= 92.1 kips < 100 

Change Avh tO 2 - :;4 

·9v. = 110.4 kips > 100 OK 

5) Check concrete bearing by Eq. 5. 7-1 : 

w = 4.5 in. 

..... 

. ; 

S ... = 4.5/2 (worst case). _ _:_ /. :. 
·' t .{ 

. ~ oci1 

sw = 4.5 (4.5/2)_= 10.1, use 9 max 

·s/w = 0.5 

C¡' = (;;O) Nu/Vu = (9/200) 0 15 = 0.63 

q,v. = .;'JC, 70 X~ (s/w) 113 bw 

q,v, = 0.1 (0.63)(70)(1) J5ooo (0.5)"3 ' 

(16)(4.5)/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 0 bars:· 

From Table 8.2.7: 

fy = 60,000 psi, f', = 5000 psi, #5 bars 

1. nd = 26 in. beyond dap 

Avh bars: 

From Table 8.2. 7, for #4 bars," 

1. nd = 20 in. beyond dap 

5. 1 O Beam Ledg~s 

-The design shear strength of continuous beam 
ledges supporting concentrated loads, as illustra· 
ted in Fig. 5.1 O. r; can be determined by the les· 
ser of Eq. 5.10·1 and 5.10·2: 

for s > b + h !;.1. 

q,v. = Hh xff, f22p + b + hl (Eq. 5.10·11 

q,v. = q,h xJf; (22p + b + h + 2d
8

) / 

(Eq. 5.10·2) 

for s < b + h, and equal concentrated loads, use 
the lesser of Eqs. 5.10·1a, 5.10-2a or 5.10-3 

.PV. = 1.5 q,h. xvt-;'" (22p +b + h + s) 

(Eq. 5.10·1a) 
b + h . 

9Vn =, q, h XVf';'" (2P + -.-
2

- +.d.+ s) 

where: 

h = depth of the beam ledge, in. 

~P = ledge projec'tion, in .. 

b = width o.f bearing area·, in. 

(Eq. 5.1 0·2a) 

s = spacing of concentrated lmids, in.' 

de = distance •from center of load· to the end 
of the beam, in .. 

PCI Oesign Handbook 
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CORTE TRANSVERSAL 
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